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第 3編 補強土擁壁の実現場への適用に関する研究

第 l章 水平荷重に対する挙動

本研究の対象である「一体の剛壁面工を有する補強土擁壁」は、従来の分割壁面を有す

る補強土擁壁と比較すると、壁画工に直後あるいは壁面近傍に構造物が設置されて、局所

的に過大な水平力あるいは鉛直力が作用する場合に対して特に有利な構造物となる。即ち、

分富IJされた壁面工の場合には、各高さにおける力の釣合が確保される必要があるため、水

平荷重やモーメントが、局所的かつ過大に作用する場合には、安定の確保が困難となる固

また鉛直荷重に対しでも壁面工が座屈あるいは圧縮破君主する可能性が大きい。

これに対し、一体の剛壁画工の場合には、水平荷重及び鉛直荷重やモーメントが局所的

に作用しでも、壁面を通じて配信されている補強材全体に力が配分されるため、大きな力

に抵抗できることになる。とりわけ鉄道権造物の場合には、防音壁や電柱基礎など大きな

水平力が作用する付帯構造物を、壁面工に直銭設置する必要がある場合が多く、この場合

には剛壁面補強盛土が非常に有利となる。

したがって、補強土擁壁の実現場への適用に関する研究の一環として、壁面工の上端及

び背函盛土に水平荷重が作用した場合の安定性を確認する目的で、室内小型様型実験並び

に実物大試験盛土の水平戦術試験 IJ

1.1 室内模型実験

補強土の水平荷重に関する研究としては、 LABAら引が分割壁面を用いた綴型実験結果か

ら、設計に用いる荷重の分散方法を提案しているが、その他、実務的な研究は乏しい。そ

こで剛壁面を用いた場合の水平松荷重に対する耐力を確認する目的で、まず態初に線型水

平戦術実験を行うことにした。

図 3.1. 1は室内絞型実験装Ii!lと戦荷ステップを、写真一3.1. 1は試験状況を示す。機型実

験は、第 2編第 141に示した一連の絞型実験で用いた土柑を用いた.すなわち、土州中日40

cmで平面ひずみ(2 次元)状態での実験である。なお~~而工は一体化されている. f.史型実

験では壁面工のI良部での水平市北術とし、滑車を通して重りを段階的にも1み上げることによ

って絞荷した。すなわち、荷量制御によるステップil在荷で行った. 1ステップ被荷後の壁

面工の上端における変形速度が、位向50cmにtlしO.I%/min以下になってから、次のステッ

プに iliH守を進めた。ただし各ステップでの II~mは鼠低でも 5 分以上保持した。また有lì強材

は5cm毎に10段配位し、 15cmと25cmの2極郊の補強材長さで実験した。その他の実験の仕係

については第 2編第 1j'~と共通である。

図-3.1. 2 には水平 íl~l\背中のl時f/fl ・壁面水平変位の関係を示す。また図-3. 1. 3には械荷に

伴う~Iì強材引張力、並びにlま[市土圧の分布状況を示す。凶に示すように、~Ii~主長 25c皿， 15 

cmのI侍の降伏荷重はそれぞれ422gf/cm(14;¥テッア)、 265gf/cm(9Jf，11であった。



これによると、以下のことが分かる.

①補強材引張力は水平戦荷重の大きさに比例して増加する。

②補強材引張力は壁に近いほど大きい.

③底面土圧は水平載荷重が大きくなるにつれて小さくなる.

④破猿荷重は補強材長さに比例して大きくなる。

①、②、④の結果は、墜を中心とした観点から考えると、壁の転倒に対しでほぼ壁面の

高さ全体に、かつ補強材全長にわたり低抗していることを示している。このことは、剛な

壁面工を用いたことによって生じた現象であり、壁面工がこのような載荷に対して非常に

大きな役割を持つことを示している。また、その際に発鐸される補強材引張力は壁面の変

形量に左右される。補強土~の忌大水平抵抗荷重は、補強された領域の土尻重量によるほ

抗モーメントから算定される計算上のほ抗荷重とほぼ等しい.

③の結果は、補強領域が転倒破主主に近づくにつれて、地盤反力が皇室下端に移行して、逆

に盛土下部の応力が減少したことを示している。このことは補強領域の一体性が高かった

ことを示している.

1. 2 実物大試験感土での載荷試験

1. 2. 1 試験盛土の概要

第 2編第 3章で紹介した鉄道総研の試験盛土において、壁面工の直上とその背後の盛土

中に支柱を借築し、水平~荷試験を実施した。試験盛土の支往の構築(載荷)位置を図 -3.

1.4に、断面図を図-3.1. 5に示す。また写真 3.1. 2は試験状況を示す。試験盛土は粘性土盛

土と砂質土盛土がちょうど向き合うかたちで摘築していたため、お互いを引き合うことに

より、水平方向に荷重を加えた。支住を椛築した断面は、粘性土盛土(図ー3.1. 5)、砂質

土盛土(図-3.1. 6)とも、補強材としてはビニロン製のジオグリッド(破断強度Tk=31[1m) 

を用いており、粘性土の場合は、日Ji金砕石を用いた排水胞を 4防設けている。壁面の勾配

は、粘性土盛主1:O. 05、砂質土盛土 1: O. 15と異なっている。また試験区間の境界には、傾

力平面ひずみ状態が保たれる係に、 I学際軽減のためのグリースによる縁切り庖が設けられ

ている。

両方の試験盛土に設出した支住は以下の 2極類である。

①磁土内(補強材端liilllの支住

盛土内に設 i白した支住は、 ~lì 強材を I波立i しないように峨土を丁LJf に則自IJ し、円 f"j型枠の

中にJ-J銅 (H-300) を泊!め込み、型枠内にコンクリートを打設した後、基礎部分をi!l]め戻し

転圧して作成した。写点一3.1. 3は支住の構築状況を示す。これに[下い上段の 2回の全間数

き込み補強材は途中で切断した。憾土中のコンクリート製支中l法鑓は直径70cm、深さ 2.5m 

であり、支住のH銅は基「崎中心に2.5milJlめ込まれ、 Y必土天端上に2m突き出した。この支位

は鉄道在来線の単線別ai住1M!!!!を足!定して造ったものであり、 一般的に用いられる鉄道従
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住基礎の設計水平荷重はItfである。

②壁頂(壁面上端)の支柱

①の支柱を用いた実験の後に、コンクリート壁面工の上端中央部にアンカーボルトで鋼

板を取り付け、その上に高さ2mのH鋼 (H-300) を建て込み、溶接した。この支柱も電柱基

礎もしくは防音墜を想定しており、設計荷重はltfである。写真ー3.1. 4は壁頂支柱の完成状

況を示す。また鉛直載荷試験の時に打ち継ぎ目で壁面工が割れたという経験を踏まえて、

壁面補強用H鋼を 3本壁面に固定し、ひずみゲージを貼り付けて載荷時の壁面応力を測定

した。写真ー3.1. 5は壁面の補強状況を示す。

水平載荷試験の反力は、ちょうど反対側の盛土を2mX2mX 2mに掘削し、コンクリートを

流し込み、更にH鋼を 2本建て込んで、反力支柱とした。支柱仰lから PC鋼棒をジョイント

で連結し、反カ仮IJの2本の支柱に油圧のセンターホールジャッキを据えつけて載荷実験を

実施した(写真-3.1. 6参照)。

1. 2. 2 盛土中の支柱に対する水平載荷試験

水平載荷試験は、まず盛土中に訟置した支柱①から載荷した。支柱における載荷点の鉛

直位置を、 H鋼下端部~上端部の順に変えて載荷し、後で行う壁面上の頂部の支柱に対す

る載荷の結果に影響を与えない程度まで載荷することにした。載荷ステップは、荷重 1段

階ltf、荷重保持時間は 5分間を基本とした。計測は、盛土構築時に埋設しである補強材ひ

ずみ計、土庄、間隙水圧、変位形、壁面ひずみ計、載荷荷重である。なお載荷中はパソコ

ンによる自動計測とし、このための載荷試験用測定プログラムを別途作成した。写真一3.卜

7は計測状況を示す。なお載荷荷重を測定する鉄筋計は、曲げなどの影響が少なく案作用荷

重をそのまま測定できるように支柱載荷点にできるだけ近づけ、 1mの隊れに設置した。

図 3.1. 7，図ー3.1. 8は、粘性土および砂質土盛土における君主柱模型下捕の水平引張荷重

と壁面工上端および盛土天端の水平変位の関係を示したものである。壁面工上端の変伎は

1 0tf程度の水平荷重に対しでも 1~2 凹程度と極めて小さい。 またここでは示していない

が壁面下端の変位計 (00) は両盛土ともO阻で、あった。一方、電柱基礎端部から50cmならび

に 100cm隊れた位置の盛土天端の水平変位 (010 ， 09) は最大引張荷重で 1 ~2cm程度であり、

壁面工~支柱聞の盛土材が圧縮したことを示している。

図 3.1. 9に、粘性土盛土における支往下嬬 (TO) 、上端 (T2) での載荷時の引張荷重と

支柱下端変位 (07) の関係を示す。一方、図ー3.1. 10は転倒中心点が支柱基礎下端から基礎

扱入れの1/3の位置にあると仮定して整理したものである。下端載荷時の曲線TOと上端載荷

時の曲線T2は概略一致しているが、水平変位量2cm付近まではTOの転倒モーメントが若干大

きく、回転中心が基礎下嬬1/3より上にあることを示している。またそれ以上大きい変位で

は、基礎下端1/3より下方に回転中心が移動したものと考えるa これらの結果を、基礎上端

から回転中心までの距離を xとし、支柱下端変位 (07) が閉じ変位量である場合の転倒モ

ーメントTO，T2が等しいと仮定してき室淫したものが図 3.1. IIであるa 支住変イ立が小さい場



合はモーメント中心が盛土上面に近く、変位が大きくなるにつれて回転中心が下方に移動

することが伺える。

図ー3.1. 12は支柱下矯載荷時の間隙水圧の発生状況例である。壁面変位がほとんど無く支

柱に押しつけられた土が圧縮されたため、わずかに正の間隙水圧が上昇している。

図-3.1.13は載荷試験中に発生した粘性土盛土の盛土横断方向の補強材(格子状補強材の

主方向)カの増分値を示したものである。支柱基礎根入れ部分の上部 2 層(E7~E l 0) に圧

縮カが作用しており、引張補強材としては働いていない。しかし壁面と平行な方向(格子

状補強材の従方向)は引張補強材として働いている。すなわち図3.1.14の模式図に示すよ

うに、水平地盤中に補強材を敷設した場合の鉛直載荷の支持カが増大する現象と同様に、

支柱基礎部分の載荷点から離れた補強材が定着部分となり、引張抵抗力Tが荷重作用方向

と直角方向に発生し、水平抵抗力の噌加、変形の拘束に寄与していると考えられる。

図-3.1. 15は砂質土盛土天端における載荷試験後のクラックの発生状況をスケッチしたも

のである。地盤中の最大主応力(圧縮)方向を示すクラックは支柱基礎を中心に放射状に

伸びており、これに直交方向の最小主応力(号|張)方向は同心円を描いている(粘性土盛

土においても同傑のクラックが観察された.写真 3.1.8参照)。このことも図 3.1.14に示

す補強メカニス、ムが発揮されたことを示している。

図 3.1. 16は壁面工にとりつけたH鋼 (H-300) に発生した最大ひずみ(壁面倒lフランジ

表裏の平均値)を示したものである。同盛土ともH鋼(壁面工表面)のひずみは、壁高全

長にわたって圧縮側の値を示しており、壁面工が全体曲げ剛性を有する片持ち梁として働

き、壁面工上部に作用する水平荷重が壁面工下端まで分散していることを示している。

1. 2. 3 壁頂水平載荷試験

土中水平載荷実験の場合と同様に、粘性土盛土、砂質土盛土の双方の壁面工の頂部の支

柱に対する水平載荷実験を実施した。始めに載荷モーメントの影響を調べるために、支柱

での載荷点の高さを変えて、 5tfまで、の載荷試験を行った。試験回数は粘性土盛土で 3回

(TO， Tl， T2)'、'砂質土盛土で 2回 (TO，T2)実施した。また、この試験の終了後、載荷点を

支柱下端 (TO)に再度移動して、破嬢荷重まで水平荷重を加えることにした。

図 3.1.171こ、粘性土盛土で実施した 3回の実験結果の荷重 ・変位曲線を示す。当然では

あるが、同じ載荷重でも着力点が上にある方が変形量も大きい。また水平荷重が4tf程度ま

では、かなり弾性的な挙動を示し、荷重の除荷に伴い変形量の大部分が弾性的に戻る。一

般の土の場合にも、圧縮に対しては変形量が小さい範囲では同様の傾向を示す。 しかし引

張に対しては土はほぼ無抵抗であり、例えば擁壁などの抗土庄構造物で土留めした状態て‘

は、主働方向の変形は累積する一方で変形が戻ることはなし、。このような引張荷重に対す

る弾性挙動は、いったん伸びたジオテキスタイノレが除荷時に収縮したためである。

図-3.1. 18は、回転中心位置が地盤面と考えた場合の壁面の転倒モーメントと支柱下端の

水平変形量の関係を示す。図ー3.1. 17をモーメントで整理したものであるが、 3つの試験で
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一義的な関係にはならなかった.同ーの変形に対して、 TO、T1、T2の順に転倒モーメント

が大きいことから、図-3.1. 19の犠式的に示すように回転中心が地盤面よりも上にあること

を示唆している.支柱下端 (07)での変形に対して、 TO、TI、T2のモーメントがほぼ同

ーになるのは、回転中心が地盤面から 3m程度上にある時である。これは小変形(数回目程

度)でも、壁面工は完全な剛体ではないため回転中心は上方にあることを示している。し

かし変形が進み破竣に近づくに連れて、壁面工自身のたわみよりも盛土全体が引きずられ

る変形が卓起し、次第に回転中心は下方へ移行すると考えられる.

図-3.1. 20は、降伏状態まで載荷した際の粘性土並びに砂質土盛土の水平載荷重・変位曲

線を示す。壁面勾配が大きい(粘性土1:O. 05、砂質土1:O. 15) という観点からだけ考える

と、より安定であるはずの砂質土の方が、粘性土よりも降伏耐力が小さい。

図 3.1. 21は粘性土盛土における支柱変位と補強材力の関係の一例を示すが、補強材力は

変形に合わせ大きくなり、除荷に伴い Oに戻り、きわめて弾性的に挙動している.

図-3.1. 22は粘性土盛土の実験でlIli.大戦荷重時 (22t f)における補強材引張力分布と盛土

内間隙水圧それぞれの増分量を示す。補強材引張り力は上方に配置した補強材ほど大きい

が、発生している引張り力そのものは小さく、ひずみに換算するとO.1 %程度である。支柱

や壁面の変形盈から考えると、この値はきわめて小さく整合が取れない.これは補強材力

の測定位置では、さほど変形していないが、壁面工の近傍の補強材は大きく歪んでいるこ

とを示唆している a このことは、図 3.1. 23に示す盛土上回の水平変位益の関係において、

09とD10では変形に差が無く、 06に比べ非常に小さいことからも推察できる.

また載荷中に、壁から50cm程度までの盛土面に非常に多くのクラックが壁面に平行して

生じていた。このことは、局所的に戦荷した荷量を壁面工の同11性によって墜全体でほ抗し

た証拠である。

粘性土盛土では図-3.1. 22で示すように、戦術に伴い浩子ではあるが明らかに間隙水圧が

減少している。図-3.1. 24は"官許可に伴う Flflllg(水圧の変化の例を示すが、これからも戦荷がif主

むに連れて徐々に間隙水庄が減少する係子が確認できる。図 3.1. 20に示すように、土の強

度が小さい粘性土焼土の方が、砂J'i土盛土に比較して大きな水平耐力が得られていたのは、

彼土rHlのI日1隙水圧が減少したことが原因である。例えば補強材を配[白した領域を疑似剛体

と考え、背面からの土圧を無彼し、きわめて単純にモーメントの釣合のみを考えたときの

水平荷重は約151fである.今回の実験では、粘性土盛土でのi詰大水平j;;iifi:は221fであり、

総土内でもともとイf していたサクションと、 ;1剣山に iï~ う 1/:1隙水圧の減少が、 7 t fの水平力に

ほ抗していたことが確認できた。

1. 2. 3 水平;liX荷試験にWIするまとめ

①一体な剛~而を有する Mì \~i 上総!立は、水平荷重がU;'i rr~)に作川する場合でも荷霊は 3 次

元似]に擁壁全体に分配され、大きなI底抗力が符られる。

②粘性土盛土においては、路土I人lに発生する負圧が水平力に対する大きな/ll抗力となる。



曜荷量

(実験装置)

主主荷 step 荷重士宮分 総裁荷量

21.0 gf/cm 21.0gf/cm 
2 15.8 36.8 
3 15.8 52.6 
4 15.7 68.3 
5 39.3 107.6 
6 39.3 146.9 
7 39.3 186.2 
B 39.3 225.5 
9 39.3 264.8 
10 39.2 304.0 
II 39.2 343.2 
12 39.3 382.5 
13 39.2 421.7 
14 39.3 461.0 
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③土中における水平載荷試験では長手(従)方向に平行な補強材の部材が引張りj底抗する。

④作用荷重が小さい場合には、除荷に{半い変形も回復しきわめて弾性的に挙動する。

この試験結果から、水平荷重に対する特別な設計をしていない通常の補強土擁壁でも、

20tl以上の集中水平荷重に抵抗できることが確認できた.OiJえば、鉄道の単線区間での電

柱荷重は、水平カが 1II程度、モーメントは211・田程度であることを考えれば、この低抗力

は十分に大きく、実用上は問題が生じないものと考えられる.
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第 2章 橋台部への適用に関する研究

提案する剛な一体壁商工を有する補強土擁壁を鉄道や道路盛土に連続的に構築する場合

には、途中に道路や水路などが横断することになる。このような横断構造物との取合い部

ではボックスカルパートや橋台などのRC構造物を構築することが多かったが、これらの

構造ではRC構造物の特に背面感土との相対的な沈下が問題になることが多い。特に地震

時において大きな問題となる。一方、施工の連続性の観点から考えた場合、同一現場にお

いて多種の形式の構造物が共存するよりは、同一の構造形式が連続する方が効率良く工事

することができる。そこで、補強土擁壁を用いた橋台の検討を行った.

壁面工が剛性を有する補強土擁壁の場合には、 水平荷重に対し効率良く抵抗できること

を前章で示した.全く同じ理由で盛土に局所的に大きな荷重が作用した場合でも壁面工の

剛性で作用土圧を分散し、効率よく抵抗することが可能となる。このため、補強土擁壁の

上に桁Jlltが設置された場合でも十分に安定を保つこ とができる。本章では、この補強土橋

台の実用化を目的として、東海道新幹線名古屋車両基地の現場において仮桁を構築し、各

種の計iJ!IJ・解析を実施したので、その結果について述べる。

2. 1 室内小型機型実験からの知見のまとめ

図 3.2. 1は、皇室商工の剛性の効果を調べた一連の室内小型模型実験の結果(第 2編第 l

章)をまとめたものである。この結果によれば、以下の事柄が確認できる。

①補強した領域の背面からの載荷(パック載荷)の場合は、壁面工の剛性の効果により 2

倍程度耐力が上昇するのに対し、補強領域の真上からの載荷(フロント載荷)の場合には

5倍程度の破媛耐力の上昇が見られる。

②剛性が高いDタイプだけで比較すると、壁面近くで載荷するフロン ト載荷の方がパック

載荷に比べ、 3倍以上破壊耐力が大きい。

図-3.2. 2は各実験におけるせん断ひずみの等高線を比較したものである。剛性が小さい

壁面(例えばBタイプ)では、パッ夕、フロントのどちらの戦荷に対しても円弧すべりが

生じているのに対し、剛性の大きな壁面(Dタイプ)ではフロント載荷の場合は補強領域

体の圧縮で、パック載荷の場合には補強領域体の転倒で破援していることが分かる。これ

らの破壊モードの違いに起因し、補強土の破壊耐力に差が生じ、特に、 剛な一体壁面工を

用いてフロント(補強材の真上)から載荷した場合には、著しく大きな破壊耐力が得られ

る。

模型実験におけるこれらの結果は、剛な一体壁面工を用いた補強土擁壁の上に小橋台を

設置する「補強土橋台」の有効性を示唆している。

2. 2 現場概要

名古屋車両基地の現場は、既設の盛土のり面を利用し、補強土擁壁で鉛直盛土を構築し、

，-

線路糟設を行ったものである.この現場で工事に伴い、ボックスカルパートによる績断道

路の継足し部に本橋台を初めて適用した.なお名古屋車両基地の全体工事概要については

第4編第 2章に詳しく示す.ここでは補強土橋台だけに着目して述べる.

ここで本工法が採用されたのは、従来工法では以下の問題が生じるためである。

①既設のボックスカルパートを継ぎ足す形式では、下床版の施工の際に道路面の掘削が必

要となり、道路を全面通行止めにしなければならない。

②橋波形式にすると、橋台施工時に杭基礎などの大きな基礎が必要となり、施工が大がか

りで経済的ではない。また工事に伴う騒音・振動などの問題も生じやすい。

これに対し補強土橋台は以下の特長があり、本現場では非常に有効であった。

①狭あいな場所での施工が容易で、両側の補強土擁壁を単独で立ち上げ、桁を設置するだ

けであるため、通行止めを忌小限に抑えて構築できる.

②簡素な基礎で十分なため招削範囲が非常に少ない。

③重機を使用しないため、騒音 ・娠動の問題が少ない。

④上記①~③の理由により経済的であり、工期短縮が図れる。

図 3.2. 3は設計断面図を示す。完成後の壁面の変形を最小限に拘lえるため、橋台音11では

通常の補強土擁壁で用いる 2倍の引張り剛性、破断強度 (61f/m)を有する繊維製のジオグリ

ッドを用いた。補強土鳩台で使用する盛土材料は、列車走行による沈下を最小限に抑える

ため良質の粒度調整砕石 (¥140:均等係数Uc=61.2.曲率係数Uc'=1.52.最大粒径38.1 m皿、細

粒分含有率8.0%) を用い、 k30値が15kgf/cm3
以上になるように十分に締め固めを行い、更

に壁面工の打設前に工事用仮桁を施工し、工事用ダンプトラックの走行により十分に変形

を促進させた.その結果、平均乾燥密度2.223t/m
3 

(砂出換法:11 SAI 214)、締固め度98.0

%の非常に密実な盛土を構築することができた。その後、本桁の仮設、壁面の打訟を行っ

た。写真ー3.2. 1. 2は仮桁設定;時の補強土橋台を示す。

2. 3 現地試験'

2. 3. 1 試験概要

本現場は補強土橋台を段初jにmいた現場であるため、計測機~mを西日出して各fifi現場試験
を実絡し、安全性を確認した。

図 3.2. 4は計測機55の西日目立図を示す。主な計測機 H~は土圧計、鉄 1íJj ;1十、傾斜計、周知l沈

下計、制強材ひずみ計、ぬ圧IL日間(7l<J王計、雨siilである。本現場では、!笠而打設する前の

状態で工事用仮桁を設出し、十分に工事用車両を走行させた後で峨術試験を実絡した。 j般

市試験は土砂を満載したダンプトラック (20I f) とタイヤローラー (101f) の各 l台づつ

を桁端部から徐々に移動、停車を繰返し、その際の有liiJ1!土機!!Jの挙fv)を計測した。

写:P;-3.2. 3. 4は車問走行試験の状況を示す。
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2. 3. 2 載荷試験結果

図 3.2. 5は載荷試験で小橋台に忌大圧力が生じた時点での土圧計ならびに補強材引張り

力の出力分布を示す.載荷に伴う出力増分は、別途測定した施工時の出力に比べてかなり

小さな値であった。また載荷に伴う盛土の沈下室は僅かO.lmmであった。盛土における列車

の設計荷重はl.51 f/がであり、この載荷試験はこれと同レベルの戦荷を行ったことになる

が、通常考えられているよりも極めて小さい沈下震である.このときに生じた沈下が、盛

土上部 2m区間でおきた変形と仮定すると、土の発生ひずみは10-'程度の微小レベルの変

形である。

図-3.2. 6は載荷に伴う盛土内の発生応力(土圧計)と補強材に生じたひずみの経路(図

-3. 2. 5①，②，③地点の例)を示す。定性的には応力の増加に伴い補強材の引張りひずみが

憎えると考えられるが、場所によってはその様な傾向を示さない場合もある(②は引張り

ひずみ霊は変化せず③は逆に減少している)。いずれにしても発生したひずみは小さく

(I 0-'~10-4程度)最終的には O に戻るループを描いており、土は弾性的に挙動している.

2.4 F EM解析

2. 4. 1 解析モデル

現場と同じ盛土試料を用いて同じ密度に締固め、大型三軸圧縮試験(試料径30cm、高さ

60c冊、 ，.=2.20gf/cm')を系統立てて実施した。なおここで行った三軸試験は東京大学龍

岡研究室で実施したものである 2l 戦荷試験中に土に発生したひずみは非常に微小であっ

たため、大型三軸圧縮試験も、微小ひずみまで精度良くiJl，I):iEできる局部変位計 (LDT)を用

いて変形盈を測定した。

図-3.2. 7は試験結果として償制lには納ひずみを、縦刺lには主応力差を示したものである。

(a) は刺lひずみが0~10%の範囲を示した応力 ・ ひずみ曲線であり、この試験から求めた設計

で一般的に用いる変形係数 (E50) は約1500kgf/cがである. (b) は (a) の縦駒h を O ~O. 01%の

範囲に拡大Lだものであるが、この場合の変形係数は約3000kgf/cがであり、微小ひずみ領

域での変形係数は E'0の21音であった。

この試験結果を用いてダンプトラック蹴荷試験の非線j彩FEM解析を行った。解析で丹]

いた盛土の材料モデルは、微小ひずみレベルにおける応力 ・ひずみ関係を彼擬できる飽岡

・渋谷の修正双山総法を用いた。応力 ・ひずみ関係式を以下に示す.

x-y， 
y=y，+ -，- ~ 一一-(1)

(x-y，) 

宗万+工石了

ここに. y =τ/τm:.x 正規化応力

x = ，1" 正規化ひずみ
， ，=τ 町、IGm，芯 基準ひずみ

τmパ ・，-)∞のH寺の τ=(o，-od/2
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Gmax 
c， 
c， 
y ， 

r =0 の時の変形係数

Gm.誌に関する術正係数

てm"に関する補正係数
:弾性正規化応力

図-3.2. 8は解析に用いた要素図を示す。盛土、補強材、壁面工および橋台プロックの入

力物性値と材料モデルを表-3.2. 1に示す。解析に用いた袋土物性{直で特に重要となる Gm.

Jま三軸試験結果から pm(ここで p= (0 1+ 0 ，) 12、 p 平均主応力)に比例するものとし

た。なお、この解析で用いた指数mは三軸試験から得られた値で、 m=O.66である.

解析は実際の施工順序を踏まえて、盛土、壁面工、小橋台、桁の各要素を段階的に追加

するステップ解析とし、荷重についても分割して載荷した.解析モテ・ルの.t.ll界条件は盛土

底面は固定、盛土背面は水平方向のみ固定とし、戟荷に伴う実浪1)変形鼠が小さいことから、

補強材や壁面と土の波界には特に境界条件を設けなかった。

解析ステップは以下の通りである。

①盛土施工時の自室解析は盛土 1問 (30cmづ‘つ)毎、段階的に戦荷する.

②橋台を設置する。

③壁面を設置する。

④桁を設置する。 (1I f/m') 

⑤ダンプ荷童相当 (0.8t f/ポ)で載荷する.

⑥列車荷重の20倍 (40tf/m')程度の荷重を500分害1)で戦荷する.

2. 4. 2 施工段階の解析結果

図ー3.2. 9は施工段階毎の橋台直下部の鉛直土圧の実測lu'iと計算liUの比較を、図 3.2. 10は

補強材カの比較を示す。なお施工中の計測結果については第4編第 2i;:tに詳しい。鉛直応

力については非常に良く 一致する。 Mì~主材力については計釘伯がすべて、ごく小さな引張

状態にあるのに対して、実j則似はかなり後i'i1な分布を示し両者は一致しない.これは解析

では均一に制強材が放き込まれた状態を仮定しているが、尖際には~j!i.き込み i昨の補強材の

庁長りや縫土の転圧状況にむらがあり、均一な条件にはならないことなどに起因する.また

実測他の出力に対して計算他が極端に小さいのは、転圧エネルギーを解析上は考l註してお

らず、転圧後の土の物性を月]いて単に土を似み上げていく解析をしたためである。厳也、に

は'[!i圧過程を解析上も再現する必裂がある。

2， 4. 3 ダンプトラック，nH~試験の解析結果

ダンプトラック戦前試験における焔台ブロック直下の記長JjUJI旬以;下位を図ー3.2. 11に示す。

実測沈下誌は概ねO.Immである。 一方、計算沈下iEは依土天端で約O.1 imm、盛土中段の深さ

(盛土天端より深度2.5rn)で、約O.05mmの沈下品であり、JfiJtl)と比較的以く 一致した。 M

反のおい'J.¥1素試験と、微小ひずみレベルでの土の非線形を，i'l'ulliすることにより、極めて小

さい災j則沈下量のO.1 rnrnが、解析的にも ~JíEすることができた。
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ダンプトラックの載荷解析による盛土の変位分布図を図-3.2. 12に示す。これより壁頂部

の水平変位は外側にO.12mmであり、解析上では、橋台底面の平均沈下量の 7割程度の変位

にあたる。しかしこの解析から求めた橋台の変形モードは壁側への倒れ込みであり 、あと

で(第4編第 2章)報告する動的計測で計測された変形モードとは逆になっている。

2. 4. 4 大荷重(列車荷重の約20倍)載荷時の解析結果

図-3.2. 13は次章で説明する現在実務で用いられている設計法で計算した橋台載荷圧力と

安全率の関係を示す.これより荷重 ・安全率の関係は双曲線関係であることが分かる。ち

なみに設計上の破壊荷重は110 1 flがである(この計算では部分安全率である引抜き安全率

を1.5として計算しである) . 

図-3.2. 14はFEM解析における荷重と沈下室の関係を示す.これによると載荷重が401

f/m'での橋台直下の沈下:lilは約8mmて、ある。この値は深度方向に減少し、橋台直下部1.65m 

では約3rnmとなる.また同図からこの程度の荷重レベルまででは、沈下量と荷重の関係がほ

とんど線形に近いことが予想できる。なお、 40tf/m'戦荷時の各要素の局所安全率は 5以上

であり、自主綴の応力状態から遠い状態にある。

図-3.2. 15はFEM解析による荷量と補強材力の関係を示す。これによると最大荷重時に

おける補強材の引張力は7kgf!mで=あり、非常に小さい。これは完成時での盛土の変形係数

が非常に大きいことと、剛な壁面工が有効に機能していることなどの結果であり、例えば

40t f/m'程度の載荷圧力に対する補強材による補強効果は解析的には非常に小さい。しかし

補強材を敷設したことによって十分に盛土が締め回められたとするならば、その効果は非

常に大きい。またこれらの解析結果を実測値との対応で考えると、動的計測結果ではIt fl 

ポ程度の載荷圧力に対し、 5kgf/m程度の補強材力が生じていたので、この結果から線形的

に推測しでも、少なくとも200Kgf!m程度の引張力が発帰されることになる。また解析結果

では40tf/m'と比較的大きな荷重を械荷した状態でも変形と荷重が線形的であったこと(図

-3. 2. 14参照)などを考え合わせると、本解析で用いた土の構成式の~Iö線形性の考慮、度合い

が小さいかJぢしくはポアソン比をひずみレベルに合わせ定式化するなどの考慮が必要で

あると考えられる.

図 3.2. 16は橋台沈下品と壁上回の水平変位岱の関係を示す.これらも槻ね線形の関係に

あり、水平変位抵は沈下filの約 7割程度の値となった.

本角，~析結果では、補強盛土橋台は、粒調砕石を非郊に良くおi\め悶め、剛性の高い壁面工

を使用した場合には401fl聞2程度の，1ま術亙においても、なおf政ほlからi去い状態であることを

示している。

2. 5 m 2 i誌のまとめ

補強土橋台の，Iixj::i試験結袋、解析結果を要約すると以下のi凪りである。

①補強土擁壁において、良質な盛土材料を斤jいて十分な締囲めを行えば、非常に大きな圧

主・

縮剛性が得られる.

②このことは精度の良い要素試験と微小ひずみにおける土の非線形性を適切に評価するこ

とにより解析的にも予測できる.

③桁からの荷重を直後受ける剛壁面補強盛土橋台のFEM解析結果、 40tf!m'程度の載荷重

においても、なお破壕から遠い状態(局所安全率で 5以上)にある。

補強土橋台は高架橋などの構造物との緩衝性に優れ、従来問題とされてきた地震時の橋

台裏沈下対策としても有効な構造である.また経済性、施工性にも優れ、いろいろな箇所

での適用が考えられる。

現在これらの結果を受けて数多くの現場で本構造形式の橋台が造られており、それらの

紹介は第4編で行う。しかしこれまで造られた橋台は桁長15m程度以下までの適用であり、

それ以上の長さの桁(例えば30~50皿程度)を支持するためには、更に飛躍的な土の物性改

善が必要となる。現在、東京大学と共同で補強土橋台にプレストレスを加える研究を実施

しているが、今後の成果が期待される。
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表-3.2. 1 解析に用いた主な物性値 o. 0 

• ¥ N 値 Em・z Em・a ν y， Qm .. Qm・‘ c φ 
MN/m' の指数 kN/m' MN/m' の指数 kN/m' deg 

盛土 608.8 0.66 0.21 21. 8 1. 35 0.614 

土のう 608.8 0.66 0.21 21. 8 1. 39 0.614 

背面土 20 49.0 0.313 15.7 。33.0 

地盤 30 73.5 0.292 17.6 。36.0 

小橋台 21560 0.20 23.5 882 0.0 

卜¥ A E， E. 、H主 W， Y σ1・ σ .. τ. 

m' MN/m' MN/m' kN/m' kN/m' MN/m' MN/m' MN/m' 

補強材 0.010 196 0.196 。 9.806 O. 0098 

壁面工 0.565 21560 。 。0.283 0.323 11. 76 1. 029 

沈下量 (mn)

o. 1 ~ 2 

十実測値

ロ:計算値

図-3.2. 11 ダンプトラック戦術試験の沈下盈比較(名古屋)
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第 3章設計法に関する提案

3. 1 設計法の基本的考え方

補強土工法の先駆的工法であるテールアルメ工法では、コンクリートパネルからなる分

割された壁商工が用いられているが、実際にはパネル相互を連絡筋でつないでいるのであ

る程度の全体的剛性を持つ.しかし、壁面工が単に背面砂のこぼれ出 しを防ぐための物で

あると想定しているため、安定計算上では力学的に何の意味も持たないものと考えている。

このため、テールアルメの設計法は壁面工の剛性を考慮しない補強土設計法の代表例とい

える。

本章では、特に壁面工の剛性に対する考慮の仕方の相違に着目して、剛な一体壁面工を

持つ補強土擁壁とテールアルメの設計法を比較する。また、 本設計法を用いて各入力パラ

メータの感度計算を実施した。

3. 2 補強土擁壁の設計法に関する考察

3. 2. 1 計算法の比較

補強土工法において補強材配置を定める際の計算方法としては、部分安定計算法と全体

安定計算法がある。図一3.3. 1および図ー3.3. 2に、各々の計算法の概念図を示す。なお実際

の設計計算法では 2直線すベり面を仮定しているが、ここでは簡略化のためすべり簡は直

線と仮定する.

テールアルメで用いられる部分安定計算法を図-3.3. 1で説明すると、一層の補強材陪を

含む各土!冒において、条例P，，<T，を満たすように補強材長さを決める。この計算法によ

ると、全ての補強材は潜在的すべり線(あるいは無補強時のすべり線)より奥側に伸びて

配置される。したがって、各土居間の水平境界面に発生する地盤内のせん断抵抗力 (τ 5') 

がゼロになるように設計していることになるので、 補強領域の前倒れ的なせん断変形が抑

制されて、永久構造物として使用する場合には安全側となる設計法であると言える。この

場合、個々の補強材定者力と作用土圧の比 (T，/P ，，)で定義した見かけの局所安全率は、

壁面の高さに亘って一定とするのが基本である。しかし、実際には土層厚さと補強材長を

微妙に調整して局所安全率を盛土高さ方向で厳密に一定になるように設計することはない。

一方、全体安定計算法は、全体で考えてL:P，，<L:T，の条件を満足していれば、局所的

には補強材が潜在的すべり線の内側にだけに存在する状態を許す設計法である。したがっ

て、個々の補強材の見かけの局所安全率は、部分安定計算法のように壁商の高さ方向に一

様となっているとは限らない。この設計法では、上下土層間の境界面に働くせん断抵抗力

(τ 5')及び剛な一体壁面工がある場合には、そのせん断低抗力を期待して、部分的には

水平方向の力の釣合が満足されなくても、全体で釣り合っていれば良いとする設計方法で

ある。補強土の設計で一般的に用いられる 2ウエッジ法や円狙すべり法は、この設計方法

、.

に分類される。しかし、分割パネルや巻き込み式や土裂を用いた柔な壁面工を用いる場合

で、盛土上方で補強材が潜在すべり面より奥に伸びていない場合にこの方法を用いると、

補強領域の前倒れ的なせん断変形が生じることを許容したことになる。更に、盛土天端で

壁面工近くに集中荷重が加わる場合に生じるような盛土上部だけの局所的破獲を的確に予

測できない可能性もある.

3. 2. 2 すべり線固定法とすべり線変動法

補強土の安定計算(全体安定法もしくは部分安定法)を行う場合の安全率(補強材低抗

力と土庄の比)は、すべり線を仮定して極限つりあいの検討をすることにより求められる.

すべり線の大きさと位置を仮定する方法は大別すると、すべり線固定方式と変動方式の 2

つの方法がある。

すべり線回定方式とは、図-3.3. 3に示すように安定計算を行う際にすべり線を固定する

方法で、一般には主働崩墳角で固定する方法がとられている。主{動崩媛角は本来、すべり

線角 8，を任意に変更させた場合に、忌大のL:P"(主働土圧)を与える角度であり、盛土

材が砂の場合には 8，= (45・+φ/2) となる。すべり線を固定するため土庄 (p，，)並び

に補強材定着力 (T，)は一義的に定まり、どちらの安定計算法(全体安定法または部分安

定法)によっても l回の計算で終わり、設計法としては簡便である。

一方変動方式とは、例えば図3.3. 4に示す 8，、 8bを任意に変動させ、それぞれの組み合

わせごとに土圧と定着力を計算する方法で、それぞれの安定計算法において安全率(L:T 

，/:6 P，)が段小を与えるすべり線(臨界すべり線)を試行的に求める方法であるため、

数多くの繰り返し計算が必要となる。

回定方式の場合には、すべり面に作用する土圧は応大他となるが、同時にそのf'J!定すべ

り而では補強材の定着力もかなり大きな値となるため、安全率 (T，/P ，，)としては、必

ずしも段小とはならない。Oi1えば図 3.3. 5に示すように、補強材を盛土の内部路線fij (φ) 

よりも傑かに内仰11に配位した場合、。，=45・+φ/2とするすべり線固定方式では卜分な安全

率を示すがJ変動方式では領域 3 (φ<8 ， <φ+ ム φ) において、補強材定~y;tJ に対する

安全率がOとなり、個々のhli強材の部分的な安全性及び全体的な安全性は満たされていな

いことになる。

したがって、一般にすべり線回定方式はすべり線を固定しでも危険ml1にならないように

制強材が卜分に長く設計されている場合(領域 2に定おされた状態)にだけ迎JIJできると

考えられる。

3. 2. 3 :¥t!定するI波法iモード

設計の際に想定するf政峻モードには図-3.3. 6に示すように、①局所的な土の{政段、②昨f

illIJ磁波、③転倒破l'i.iに大別することができる。基本的には全ての磁波モードで安全性を確

認すれば良いのだが、日主而工に受働土圧が十分に発Hlできるような局所的剛性がある場合

は①を、揃強材が十分に長い場合には③を省略して良い固
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3. 2. 4 テールアルメ工法の設計法

以上に示したように、補強土工法において十分な安定性が確保できる設計法とは、局所

的に土が破犠せず、すべり線の仮定方法を変動方式とし、作用土圧 (p，，)ならびに定着

力(T，)を算定し、自日分安定計算法(個々の補強材に対する安全率T，/P"が所定の値

以上であることを確認する方法)により設計を行うことである。

テールアルメ工法では、すべり線固定方式による部分安定計算法であり、滑動モードに

対してだけ設計を行っている。図3.3. 7にテールアルメの設計法の概念図を示す。テールア

ルメ工法ではすべり線は主働崩立車線に固定している。この方式は、局所剛性のある壁面を

用い、国定したすべり面以深に各補強材の長さが十分に長く配置される場合にだけ成立す

る.すなわち補強材が十分に長い場合には最大作用土圧を与えるすべり商(主働崩境線)

が、一般には作用土圧と補強材紙抗力の比で定義される安全率の最小値を与えることにな

るが、補強材が短い場合には必ずしも安全率の鼠小値とはならないのですべり面を変動さ

せて試行的に滋小安全E容を求める必要がある.しかしテールアルメの場合は銅製帯(スト

リップ)を補強材として用いているため、破断強度と同等の引抜きJ底抗を得るためには繍

強材が長くなる傾向にあり、すべり箇を固定した現行設計でも危険側とならないような長

い補強材配信となる場合が多い.また、補強材が長いと転倒モードは生じにくいので、転

倒を考慮、しない本設計法が成立することになる。

実際の設計では、特に盛土上自[¥において補強材の長さが足りないケースが見受けられる。

僅かに短い場合には、補強材を挟む各片の境界面で生じる土のせん断力 (τ ，)で、娘土下

方の片に力を伝え、安定を保持する.しかし、これを極端に期待する場合には、各片に作

用する土のせん断J底抗の検討が必裂になる。またその場合には土がせん断変形することを

許容することになるため、変形に関する検討が必要となる。

3.3 肉I[なlJ!而工を持つIlIi強土擁壁の設計の考え方

3. 3. 1 設計の考え方

筒状fili強材と剛な一体位而工とで椛成される相Ii強土I!l!ぽの設計fよでは、すべり[而を変動

方式とし、全体安定計算法で設計を行っても良いと考えられる。すなわちflI\分安定計~';{i:t 

に依らなくてもよいと考えられる J~lljl は、以下の通りである。

図 3.3. 8には. rHJfUJ似I説モードの検討を行う場合の例を示す。図において、例えばテー

ルアルメ工法のように分割した全体剛性のない笠而工をmいた時には、土圧力 (p，， )に

対しj底抗する力は土の水平面のせん断j底抗力 (τ 壬， )だけとなる。この場合でもて u ・L

>p"が成立する場合には土見はすべり出すことはないのだが、土沈は土のせん断l底抗が

fHllされるまで大きく変形することになる。

一方、全体的な剛性がある笠而工をJTIいる本工法では、 l迂而てのせん断'強度 (τ ，，)と

幽げ剛性が、作用土圧力 (p，，)並びに曲げモーメント (P"・z)にほ抗することにな

るため、すべり線は図ー3.3.8①のように壁画を通過することができず、図-3.3. 8の②のす

べり線を形成する.この場合には滑動に対するほ抗力として、下方の補強材 (T，、 T，)

並びに壁底面のせん断抵抗力 (τb)、また根入れがある場合には壁前面の主働低抗力 (P

p) が付加されることになるため、全体の安全率は上昇する。特に補強材を密に~置しであ

る場合には飛続的に上昇し、それに伴い変形は激減する。つまり壁面工に全体剛性がある

場合には、局所的には釣合いが取れなくても壁面の剛性により荷重を下の補強材に伝え、

全体系として釣合が取れて入れば良いことになる。この方法は全体安定計算法に他ならな

い。以上のことから、剛な一体壁面工を用いる本工法では、音1¥分安定計算を行わなくても

良いと考えられる。

ただし、補強長が短くなると、壁面工を含む転倒が生じる可能性が出てくるため、水平

方向の力の釣合だけではなく転倒に対する検討も加える必要がある。この時もすべり荷も

変動方式とする必要がある。また、壁面工の設計では、本計算法が成立するために必要な

所定の全体的剛性が確保されるように、別途、土圧によって発生する壁面応力に対して検

討を行うことが必要である。

3. 3. 2 設計手順

図ー3.3. 9は、本工法の設計のフローを示す。上記の考察では、盛土内部での破媛が生じ

ないことを検討する「内的安定の検討」について述べたが、剛な一体壁商工を用いる場合

は、その可能性がなくなるので省略できる.これに対して、制強土擁壁を含む盛土全体が

基底破綴に対し十分な安全性を有しているかどうかを検討する「外的安定の検討」が必要

となる。当然、壁面工が外力や盛土自主で発生する土圧に対して十分な剛性が確保されて

いるかどうかの「壁面工の検討」も必要となる。また、支持地徽が秋弱な箇所に胞工する

際には、地盤の沈下が補強材や壁面工に与える影響などについても別途、検3守する必要が

ある。以下に、それぞれの具体的な設計方法を示す。

3. 3. 3 内酌安定計算

補強i土体内の安定性を検討する内的安定計算は、図-3.3.10に示すように補強領域の鉛l立

背而ですべり而の P点の位出を上下に変化させ、 2 つの土侠の I'(I'(~Jな力の釣合から図中に

おける壁而工静而に作用する土圧力 (Pr) とすべり而位f[_tでのIlIi強材定活力(2:T，)を

計算し、これらの比で定義される安全率の段小伯を与えるすべり而を、 2ウエッジ法によ

り繰返し計釘で求める。このとき滑!日Jに対する検討は、水平方1"1の力の釣合だけで検討す

るため、力の多角形より Prを求められるが、補強した領域の転倒に対する検討や壁面工の

応力計算を行う場合には、 Pr (土圧力)の大きさだけでなく、 zi力点の位出(自主と外力

に対する分布形状)も必!}2となる。ここで促案する現行設計法では、図-3.3. 11に示すよう

に基本的な荷量状態での!.itifli上圧分布Jf3を仮定し.これを月]いて p，の似から見かけのよJE

係数 (K，，，)を求めることにした。!笠面土圧分布を仮定することは、 Pr (上圧力)の主7力



点の位置を仮定するのと同義である.この土圧分布形と土庄係数を用いる方法は、擁壁な

どの抗土圧構造物の設計と同じ取扱いであるため、実務者には受け入れやすい。

土庄分布形は本来、壁面工の剛性や補強材の配置、すべり面の位置などに左右される.

しかしここでは設計の簡便化から、便宜的に固定化した分布形状としたため、補強材の配

置が変更された場合には、土圧分布形の変化に伴い転倒モーメントが変化することが考慮

できない.例えば、壁面工の安定を考える時、補強長を長くしても図-3.3. 10に示すFプロ

ックの形の変化により壁面土圧が減少する要因でしか転倒安全率は改善されない。しかし

実際には、壁面工と補強領域体 (Fブロック)はジオテキスタイルで密に連結されおり、

「壁面工+FプロックJの転倒に対する安定を考えるのが適当である。この転倒安定性は

補強長を伸ばすことによって増大するはずである.このため、少なくとも補強領域背面

(BとFプロックの間)に作用する土庄の鉛直成分 (Pb r' tanφ) は、水平成分Pbhを壁

面工背面に作用させるのに合わせて、 Fプロックの背面に作用させて補強領域の増大に伴

う抵抗モーメントの増加を考慮できるようにするのが妥当であると考えた。ただし、これ

の処理に対応して、 Pb' S i nφが 2度考慮されないように、壁面工背面に作用する摩様力は

P r' S i nφから Pb' S i nφ だけ差し引いて作用させることにした。さらに壁面に作用する土

庄の鉛直成分力が、壁面下端の支持力を越えた場合には、図-3.3.10における ofをそれに

見合うだけ低下させて再計算することにした。

この設計方法は、基本的には第 2編第 2掌で述べた模型実験の極限釣り合い法による数

値解析の手法を基本にしたものであり、模型実験結果に比べて若干、安全側の設計法とな

ることは前に述べた通りである。また作用力を壁画の土圧分布として与えているので、壁

面の設計が簡易にできるなどの特徴があり実務的と考える。しかしその反面、補強領域の

背面の力の加え方が論理的に明確に説明できないなどの指摘もある.そこで、一般的な転

倒の検討方法である「ブロック体としての検討(すべり線底面の反カRの着力点の位置を

仮定してブロックの転倒モーメントを求める方法)Jとの比較を行った結果については、

次章で触れるが、この方法による転倒安全率は、本補強土擁壁の一般的な補強材敷設範囲

(銭土高さに対して35~50%) では、壁画工と F ブロックが一体と仮定した場合に直後求

めた転倒安全率よりも小さくなるので安全fllrjの近似である。

この他、補強材1s:抗力 (ITi)は、個々の補強材低抗力の総和として計算されるが、補

強材を色、に配位する場合のi洋効来に対しても考慮する必裂がある。そこで補強材J底抗力は、

補強傾城体の箆i立を反力として得られる力であるため、IlIi弛i材j底抗力の総和は、 filjij虫iltl域

体の重量から符られるほ抗力を段大他とし、それ以上のほ抗力は発期できないものとする

のが妥当である。

3. 3. 4 外的安定計算

外的安定計算は、補強土擁壁を含むI.!l¥土全体が、基l底{波地に芦Iし所定の安全性を有する

かどうかを検討するものである。ここでは、基本的にはフェレニウス法による円弧すべり

法に補強材の効果を付加させた方法により検討することにした.

図-3.3. 12は、すべり面が補強材を繊切る際の補強材の定着効果の取扱い方法を示す.こ

の場合の安全率の定義方法としては種々のものが提案されているが、補強材がある場合と

無い場合とで安全率の不連続が生じないこと、安全率が常に定義できること、補強材を横

切ることによる安全率への感度が小さいことなどを考慮して、図-3.3. 12に示す式を用いる

ことにした.

また円強すべり法は砂質土地盤での計算や地震の計算の際に、 一部、不都合が生じる.

これらに関する考察は第 5f，fで述べる。

3. 3. 5 壁面工の設計

壁面工の構造は、内的安定計算より求められた土圧分布並びに壁面に直後作用する外力

に対し、補強材を弾性パネ支点に壁面工を梁と仮定し、コンクリートや鉄筋に発生する応

力が、所定の許容応力度以下となるように設計する方法が妥当と考えた。なお、内的安定

計算を土圧計算方式にしたのは、このような壁面工の設計を容易にする思惑もあったため

である。図 3.3. 13は壁面工の設計に用いる計算モデルの考え方を示す。

モデル化にあたり壁画工根入れ部の土の受働パネは考慮しないものとした。これは、壁

面工前面には排水溝が設置されるのが一般的であり、土留め擁壁の設計でも、地表面近く

の根入れ分 (40~50cm) は、設計上考慮しないのが通例であるためである。

3.4 ジオテキスタイルの設計強度

本工法に用いる面状補強材(ジオテキスタイル)は、すべり面上の土のせん断1ft抗力と

共に、すべり出そうとする土焼を引き留めるものであり、補強土1Jl!壁の安定性を左右する

重要な構造自1¥材である。

現在市販されているジオテキスタイルは多種多様であり、基本(j(Jにはこれらのほとんど

が本工法の補強材として使用することが可能であると考える。しかしこれらのジオテキス

タイルは材科楽材や製造方法によって、著しくf4ーなった性質となるため、各ジオテキスタ

イルの特性に応じて、設計における許容破断強度(Ta)を設定する必要がある。

そこで許容破断強度(Ta) は、次式により定めることにした.

常時荷主状態一一 Taj=α い α2・α3.Tk 

一時荷主状態一一 Tai=α1.α2・α5・Tk

地震術.ill状態一一 Tae=αl・白 2・α4・Tk

ここにT_.¥v! 平均I波断強J.i

α1 :耐アルカリ性低減係数

α2 胞工l昨低減係数

α3 クリープ低減係数

α4・瞬時街宣低減係数



α5・列車荷重低減係数

なお各係数を求めるための材料試験方法、試験結果の詳細については第 6章で述べる。

3. 5 各設計パラメータの感度

これらの設計方法のうち、外的安定計算は主に基礎地盤の性状に左右されるものであり、

計算手法も擁立されているので、ここでは内的安定計算に関する各設計パラメータの感度

計算を実施した.

図 3.3. 14には感度計算を行う際の基本モデルを示す。ここで補強材の 5層に l層は、盛

土尻から内部摩燦角で引いた線まで伸ばして配歯している。これは耐震性の向上を目的に

して構造細目で規定したもので、設計計算から求まる補強材長(L)と区分して、ここでは

「全局数込み補強材Jと呼ぶ。以降の計算では全局数込み補強材の長さは一定としている。

表-3.3. Iには各設計パラメータの基本数値を示す.また表-3.3. 2には今回実施した感度

計算の内容の一覧表を示す。以降の図表は、この表に示したケース名と対応する。

3. 5. I 相i強材設計強度

補強土擁壁の設計において、安全率は作用土圧と補強材定着力との比で定めていること

から、補強材強度の設定により安全性は大きく異なることになる。この補強材強度は3.6項

に示したように、設計基準破断強度(Tk)に対して各穏の低減係数を働け合わせ、各設計

状態(常時、一時、地震時)ごとに補強材の設計強度を設定している。

図-3.3. 15は低減係数を基本ケースで一定とし、設計基準破断強度(Tk)を変化させた

場合の設計敷設長(L)の関係を示したものである。これによると基本の低減係数では、破断

強度が小さい場合には地袋i時で、大きい場合には常時で設計が決定される。

図-3.3. 16は常時状態における低減係数の設計敷設長への感度を示したものである.低減

係数がO.1変化すると設計補強長は50cm程度長くなる。

3. 5. 2 t也後l侍水平震度

剛壁面持1iiJ1主主の 1/2スケールの大型娠E弥実験は、村田論文 15)に詳しいが、 500galまでの

段階加振と不規則波1J日振の終了時点での壁商水平変位はわずかImm未満であった。またt也維

を液状化させた場合でも、補強土が全体的に沈下したもののJui峻する徴候は全く見受けら

れられず、わずかに壁面31¥が盛土天端に対して相対的に2cm程度沈下しただけであった。こ

れらは本制強土擁壁が非怖に而lj五性が優れていることを示している.この他、乾燥砂で行

った1/5スケール(盛土問さ 1m)の附壁面補強土焼壁の仮!fVJ;}，:f験によっても十分な耐震性が

確認されている.

鉄道の地震時の設計は、 RC情造物の場合でO.2の設計水平経度を一般的には怨定してい

る。制i強土を含めたlll¥土の場合には、定性的には'.ll¥土内での変形に伴う位相差や内部品，Jtk

'1fiを考慮すると、 RCh¥!il'i物の設計水平震度よりは小さなぷ反でよいと考えられるが、ど

の程度(氏以させるかを定民的に判断するのは難しい.

、.

図-3.3. 17は設計震度をO.2とした場合と、仮にO.15に低減した場合の補強材破断強度と

設計必要敷設長の関係を示す。これによると水平震度の低下による敷設長の低減効果は、

設計破断強度が小さい場合に顕著であり、破断強度が3.01f/mの基本ケースの場合でも50c

皿程度短くできる結果となった.ただしこの場合には、常時状態の設計により敷設長が定ま

ることから、実質的には影響が小さい。これらを考慮し、補強土の設計幾度もとりあえず

O. 2を用いることにした.後で述べるが、 O.2で設計した補強土擁壁が神戸市東灘区に設置

されていたが、阪神 ・淡路大震災においても高い耐震性が確認され、本設計法の妥当性が

証明された。

3. 5. 3 盛土高さ

図ー3.3. 18は盛土高さ5mの場合と 10mの場合の補強材破断強度 (Tk) と設計敷設長の関係

を示す。高さ5mの場合にはTk=31f/田までは強度を上げることにより線形的に設計敷設長が

短くなるが、 3tf/皿を過ぎると敷設長に対する感度は小さくなる。同様に盛土高さ 10mの場

合には、 Tk=6tfl皿までは線形的に短くなるが、それを過ぎると感度が小さくなることが分

かる。これは、盛土高さが高くなることによって壁面工に発生する土圧と補強材定着力は、

線形の関係でない(土圧は高さの 2釆に、補強材の定着力は l乗に比例する)ことなどに

起因している.したがって、最適な設計をする場合は経済性を考慮し、補強材の設定強度

を定める必要がある。

図-3.3. 19は補強材の設計基準破断強度(Tk)を3tf/mと6tf/mとした場合の各盛土高さ

毎の設計数設長の関係を示す。図中の点線は後に述べる施工時の安定性から定まる最小敷

設長(盛土高さの35%及び1.5m以上)を示したものである。この図から、目安としては、盛

土高さが6m程度以下の場合はTk=3tf/m程度の補強材を、 6m~ I Om程度の高さであればTk=

61 f/間程度の補強材を用いると、 1ti小 ~jf(設長で済むことが確認できる.

3. 5. 4 外力

提案する補強土擁壁は全体的に剛な壁面工を有することから、笠原告11 に~li:柱基礎や防音

壁などの水平力が作用しでも全体の補強材で力を分担し‘効率的にほ抗することが可能と

なることについては第 141に述べた.

図-3.3. 20は基本ケースにおける壁面I氏自11の作用水平力と設計数校長の関係を示したもの

である。これによると両者は、ほぽ線形の関係にある.ただし作m力が大きくなる場合に

は、設計I政断強度を大きくした方が効率的な場合もある。例えば、作用力PH=51f/mの場合

で、Tk=3if/r日では敷設長が5田となるのに対し、 Tk=51f/mでは2.6mで済む.したがって、外

力が作用する場合のfili強材のjj1i定は、前項と同様に経済性を考慮して決定する必要がある.

3. 5. 5 粘性土盛土の土質定数

本工法の実務的な設計では、便宜的に 、 感土材がfli性土の場合に、土'l'~定数を全応力法

による粘着力とせず有効応力法による内部隊抜戸J (φ =30・)とする方法で計算を行うこと

にした。これは擁壁の土圧P:)tの際と問係な取抜いにしたもので、{jJf土高さが低い場合に



は安全側の設定となる.

表-3.3. 3は盛土材を粘性土とした場合に、内部摩綴角 (φ=30・)を用いて設計した場合

の設計敷設長に対して、粘着力 (c)を用いてφ=0として設計した場合に同様の敷設長を

得るために必要な粘着力を求めたものである.これによると構築した盛土の粘着力 cとし

て、盛土高さ5.Omの場合には2.511 1m'、7.0mで3.81I1が、 10.0mで5.2 II1田2以上が得られる

のであれば、 c=Oとして内部隊僚角を用いて設計した方が安全側となる.

本工法の適用盛土高さは、標準的な設計においては10町以下と考えており、また鉄道盛土

では k30値 7以上の締固めとすることから、全応力におけるこの程度の粘着力は確保され

ている考えられるので、この取り扱い方法で安全性は確保されると考える。しかし標準的

ではないと考えられるものについては、両方の方法 (φ>0: C=Oと、 φ=0・c>O)で設計す

る必要がある.

3. 5. 6 壁面工の設計における補強材パネ値

壁面工内部の応力の算定において、補強材のパネ値のばらつきを評価することにより、

応力にどの程度の影響が生じるか検討を行った。設計で用いる補強材のパネ値は、盛土材

に拘束された状態での引張試験よって求めることが現実に即した方法となるのだが、定性

的にはパネ値が弱いほど壁面応力が大きく出ると考えられるため、設計では補強材の空気

中(拘束圧 0の状態)における引張試験結果から補強材の長さを一律1.5mと仮定して求め

たパネ値を用いることにした。ここで補強材長を一律、辰小敷設長である1.5皿に仮定した

のは、壁面に土圧が作用し、壁面が変形しようとする際にほ抗する補強材の領域は、補強

材の長短に関わらず壁面近傍の限られた範囲の補強材だけであると考えたためである。ま

た、このパネ値はあくまでも壁面の応力を計算するためのパネであり、変形を推定する際

のパネ値ではない.したがって変形を計算する際のパネ値については第 6章で考察する。

パネ値を 1kgl/cm'とし、図-3.3. 21に示す綴にパネ他を部分的に変動させ、応力計算を実

施した。図-3.3. 22には代表的な変動パターンにおける壁面応力の計算結巣を示す。これら

の結果ではJ基本ケースに比べパネ他を変動させたものについては、最大せん断力で 3倍

程度、最大山げモーメントで 10 倍程度、応力が大きくなるものの、通常の荷量条件(l!.i

I良部に外力がないもの)では発生する応力自体が小さいため、いずれにしても段小笠原

(30cm)を健保することにより問題は生じない。ただしl!.iI良部に大きな外力が作用する場

合には、パネ似の変動を考慮した設計を行う必裂がある.

3. 5. 7 付fiF構造物がある場合の設計方法

壁面工の剛性が高い補強土擁立Eでは、 liiE'1昔日に水平力が作用する場合でも壁面工の全体

IltJげ剛性とせん断同1]1'上により、荷車を全体の補強材が分担して効E私的にjft抗できる。この

ため、屯住や防音壁などの付給付f造物を設位することが容易になることは第 14tで示した。

これらの結采に基づき、!笠而に外力が作用した場合の設計では、単に作用力を壁面工に

作用する転倒モーメントとして加えて安定計算する方法が妥当であると考えた.この場合、

壁頂部に設置されるものが防音壁のように奥行き方向に連続して配位されている場合は、

2次元的に取り扱うべきである。これに対して、電住の織な場合には荷重の分担幅を図-3

3. 23のように仮定し、計算を行う方法が提案できる.

3. 6 施工時の安全性

向1]な壁面を有する補強土擁壁の設計は、すべり簡を変動方式とし、全体安定計算法によ

れば良いことを述べたが、これらは当然、岡1]な壁面が構築された状態(完成系)で設計が

成立する。しかし本補強土擁壁工法では、施工中には剛な壁面がない状態となるため、施

工時の安定に対する検討を行う必要がある。

図-3.3. 24は施工時(剛な壁面のない状態)における補強土鎗壁の安定の考え方を示す。

施工時では土のうで仮抑えし、安定を確保しているが、これは分割壁画で安定を確保して

いる状態と等しい。例えば、分割壁面を用いるテールアルメ工法の設計では、各水平片に

おいて、実際には抵抗するはずである境界面でのせん断低抗力 (5，)をほとんど期待せず

に、補強材の定着力だけで作用土圧と釣り合うように設計している。この場合、せん断jft

抗力 (5i)を期待すると補強材は短くなる.しかし、土にせん断変形が生じることになる

ので、永久構造物として使用する場合には問題となる。

しかし本工法の場合は、多少のせん断変形が生じても、その後場所打ちコンクリートを

打設するため、施工中の安全性が保証されるのであれば、それはそれで良いことになる.

つまり施工時では、境界面でのせん断j底抗力 5，を考慮した設計でもかまわないと考えるこ

とができる。加えて施工時の安全率は、完成後の安全率と比較して、低下させて良い場合

がほとんどである。

したがって本工法では、胞工¥1寺では壁而曲げ剛性がJUJ1寺できない状態となるが、施工|昨

の安定は、以下の計算結果から得られる段小敷設長を満足すれば得られるので、一般的な

施工条件では設計しなくても良いことにした。

3. 6. 1 施工l貯における槻略検討

川純工l時の f~:Î重

トラック 2011(T-20)の場合 q戸 201(7 x 2. 75) = 1. 041 11m' 

タイヤローラ 8~201 1の場合 q 戸 20/(5.025x2. 133)=1. 87111叩2

したがってここではタイヤローラを胞工時の荷盈と考える.

(2)検討モテ'ル

~1-3. 3. 24のモデルに日lして考えると、水平片山cdより上ではlili強材がすべり級に対し‘

内側に定着されていないため、 Ti/Paiで定義されるテールアルメの設計法での安全窄は

ゼロとなり、水平方向に力の釣合が満足しない状態となる。しかし尖際にはtJt界面abにせ

ん断J底抗力 5iが発生するため、 5iが作片l土圧に対し大きい場合には F)jのセグメン卜

(水平片)に力を伝えることになる。このことはせん断変形を許容し、かっこのせん断1ft



抗力が作用土圧に対し大きいものであるならば、部分的には水平方向に釣合が得られなく

ても全体で釣り合えば良いとする全体安定計算法によって施工時の検討を行うことにした。

具体的には、仮に lセグメントで考えるのであれば、作用土庄 O:'Pai)に対し、境界面

abに発生する土のせん断低抗力 (Si)が施工時の安全率し 2を満足する場合には全体安定

計算法により設計して良いことになる.したがって、

L Pa=Ka'Hi'・T12 + K a' q F. H i 

S i = (T' H i. L) t anφ 

(<t = 30・の場合 Ka=0.297、tanφ=0.577)

Si /L::Pa > I.2 
これより、 (L/Hi) > (0.31+0. 64/Hi')が満足される場合には、施工時の安全性

は確保されていると考えられる。

これより長い補強長であれば施工時の安定を確保できるわけだが、これまでの研究経緯

を考慮し、施工時の安定性を保証できる最小数込み比は、

L>1.5m and (L/H) >0.35 

と定め、施工!時の安定の検討は省略することにした。これらの関係を図-3.3. 25に示す。

3. 7設計プログラムの作成

設計計算法の内容はIJ!tに示したが、内的安定計算、外的安定計算とも、すべり面を変動

させ試行的に最小安全率を求める方法であるため計算数が膨大となる.更に内的安定計算

においては、水平方向の力の釣合だけが問題となる「滑即'JJ の検討の他に、補強した領域

の「転倒」に対する検討も行うことになる。この計算は、それぞれの作用荷重に対する土

圧分布形を仮定し、重ね合わせを行い、土圧の作用位置を求めるものであり、非常tに傾斜t

な計算となり、手計算による設計は実質的には不可能である。そこで本工法の設計プログ

ラム (Design-RRR) を開発した"

図 3.3. 26はゲログラムの流れを示す。基本的にはデータ入力後、 2ウエッジitによる内

的安定計算、鉱張修正フエレニュウス法による外的安定計算を実胞し、内的安定計~?:で得

られた土圧をm いて壁而工の応力計算が実胞される。また~而工の応力 intうは、有!ì強材

(ジオテキスタイル)を引11性パネに、コンクリート壁面工を決モデルとし、壁而工断而力

を算出する.実際のプログラムの処山は、変{立法に基づき要素附1]性マトリックスを重ね合

わせ、~!ì'j~l材パネ陶1]性を (.t}JIIして、全体問111'J:マトリックスを作成し、剛性プJ程式をWiくこ

とにより変位、回転向、断面力を計算している.

3. 8 設計法の検証

提案した設計法の妥当性を確認するために、{沙1't土試験峨土における，!iJ(j::j試験結決の検

証解析を行った。解析対朱とした実験は、砂'l't上機土の 1R断面における鉛直，!iJ(f::j試験

(第 2編第3章，図ー2.3.1) と、同じく砂質土盛土の 1L断面に対して行った笠頂水平載荷

試験(第 3編第 1章，図ー3.1. 6) である。

3.8. I 鉛直載荷試験の計算結果

解析は、①盛土や補強材の入カf査を極力実際に近い値として計算した「検証計算Jと、

②設計で用いられる一般的な入力値で計算した「設計計算Jの2ケースで実施した。ただ

し、いずれのケースも計算方法は同じとし、具体的には3.7で作成したプログラムを用いた。

表ー3.3.4に、検在計算と、設計計算の代表的な入力値の比較を示す。ここで、検証解析

で用いた盛土の物性値は不if乱試料を採取し、平面ひずみ圧縮試験によって求めた値l引で

ある。また補強材の引張り強度も実測したものである。これに対して一般の設計叫では個

別に土質試験を行うことはなく、土質分類などを参考にして値を定める。

図 3.3 . 27はプログラムの軒算出力の一例を示す。ここでは載荷重を20tf/m'~100tf/m'

まで変化させ、転倒安全率と滑動安全率を求めた。図-3.3.28は計算結果の比較を示す。こ

の計算結果では検証計算、設計計算とも滑動安全率の方が転倒安全率より小さい。安全率

1を示す載荷圧力が計算上の破壊圧力になるが、検言正計算によると概ね滑動が40tf/m'，転

倒が80tf/m'となる。なお実際の試験では最終的に55tf/m'(載荷主主自重を考慮すると60tf

1mつまで載荷重を加えたが、その前に壁面が折れたため(詳しくは第 2編第3章)、壁面

が最後まで破援しなかった場合の破壊圧力は更に高いと考えられる。そのように考えると

転倒安全率から計算される破接荷重 (80tf/m')は、妥当な数値であるようにも思える。

ここで、載荷試験で生じた変形は、皇室上端がffiJれ出すモードであったが、この変形は転

倒によって生じたのか、滑動によって生じたのかは意見が分かれる。仮に滑動の方が厳し

い場合でも、補強領域は完全に剛体では無いのでせん断変形を許容することになり、前倒

れの変形モードになる(補強領域が完全に岡1]体の場合は、せん断変形は生じない)。

載荷試験も滑動で決定されていたと考えた場合には、計算値は実際よりかなり小さな値

(安全側)を与えていることになる。この場合、載荷試験の断面では側面をグリースで摩

燦軽減したがそれでも影響が生じたとも考えられるが、仮にグノレースの抵抗が10gf/cm'と

したら側面抵抗は2tf程度 (200c皿x500cm x O. Olkgf/cm' x 2面)、 50gf/cm'としても10tf程

度にすぎず、最大戦荷重(360tf)に対しての影響は小さいと思われる。それよりは設計で想

定している土圧分布形に比べ、変形が進んだ段階の土庄分布形は、合力の作用位置がかな

り下方にあるためであると考える。しかし模型実験結果では、変形が小さな段階では土庄

は上方に作用していたので、現行の仮定は妥当であると考える。

次に設計計算i直を考える。設計計算における筏限荷重は図から約28tf/m' (滑動で決定)

であることが分かる。実際の載荷試験では、 28tf/m'載荷時の壁頂水平変位:liI:は2cm，載荷板

沈下量は10cmであることから、設計計算から想定された極限変形量は適正な値に抑えられ

ている。 したがって本設計計算法は実務的に妥当であると判断できる。



3. 8. 2 水平載荷試験の計算結果

図 3.3. 29は水平荷重に対する計算出力例を、図-3.3. 30は鉛直載荷試験と同様に検証計

算値と設計計算{直の比較を示す.

この計算の対象とした試験は、奥行き3田の砂質土試験区間に対して行った壁頂水平載荷

試験の内、載荷点を~上端から O. 5mの位置とした試験である(図-3.1. 20の砂質土試験結果

に対応) .したがって図において、例えば水平載荷重10t[の時の計算外力は、 H=10/3=3

33t f!田.M=3. 331 [/mX 0.5田=3.33 t [四/田として計算したものである.

図“3.3. 30によると、いずれの場合の転倒で決定し、安全率 lを与える極限荷量は、検証

計算で9.5 t [、設計計算で7t [である。実験における降伏荷重が20t[であることを考えると

いずれも小さい値(安全側)である.模型実験における測定結果では、壁頂で載荷した場

合は、壁面全体に逆三角形の形状でカが分散されていたが(図-3.1. 3)、本計算では壁頂

部に集中荷重として作用させているため、安全側の仮定になったと考える。ここで設計計

算の極限水平荷重7t [時点における、実際の載荷試験での壁上端水平変位量は僅か2.6mmで

ある.実務的には電柱基礎や防音壁などの付帯構造物による変形が、極端に大きい場合に

は問題が生じるので、この値は現段階では適正であると考える.

3. 9 支持地盤の沈下に関する彬響

剛壁面補強土擁壁では、壁面工打設前に極力盛土や地盤の変形を生じさせた後に、同11な

壁面工を打設するため、同11壁画と盛土の相対変位量は小さくなる。しかしそれでも多少は、

剛な壁面を打設した後で地盤の圧密沈下が生じるので、その影響を把復するために、 2次

元弾性FEMによる応力、変形解析を行った。

なおこのような影響は、上記で提案した極限安定解析を基本とした設計法では評価され

ない。

3. 9. 1 解析モデル

図-3.3. 31'は解析ステップを示す。まず盛土自室による応力・変形解析を行い、その後壁

面音1¥の要素を追加し、日Ilj金計算した圧密沈下誌を圧密居の位iむで強制変形させ、その際に

生じる布Ii5!1l材並びに壁面における !ぷ;lJ の地分量を求めた。ここで、強mll~位の作則位 i泣を

盛土底面ではなく圧密胞の位置にしたのは、強制変位させた周辺の要素に引張りが生じる

影響を排除するためである。なおここで想定した地総は、 ffi4編第 2t;~ に示す名古屋ヰI阿

基地である.

強制変形盆は盛土中央自1¥の長大変位点、で20cm(政信JU!fif!OEI)、15cm(放置期間90日)、

10cm (放也知l問180日)の 3つのケースを想定し笑胞した.計}?:にあたっては感土、土袋、

壁面工、地総は平面ひずみ要素とし、補強材は搾要素でモデル化した。また補強材を配信

しである f，SU或と配信していないJj!{域の境界面には、ジョイント~系を設出した。表 -3. 3. 5 

は解析の際の入力物性riUを示す。

、 ~.

3. 9. 2 解析結果

図ー3.3. 32は壁面打設後、地盤が20c田沈下した際の盛土の主応力図を示す.この図では補

強材を配置した領域上部の平面ひずみ要素に引張力が発生している.土は本来、引張方向

には強度を発簿しないものであり、また補強土の原理からすると、この引張力はそもそも

補強材が受け持つべき力と考えられる。このことから、地盤の沈下に伴い発生する補強材

引張力の算定の際には、土要素に発生した引張力を加えて評価することにした.

これによると地盤の圧密沈下に伴い、沈下量が20cmの場合で520kgf!m(対設計強度比27

%)、 15cmで300kg[/m(22%) 、10cmで220kgf!田 (12%)の引張力が補強材に発生(増加)す

ることになる。

実設計では、残留沈下量が10c田以下で壁画工を打設することにしているが、この場合に

は約10%の引張り力の増加を見込む必要がある。実務的には設計補強材力を、これらの事柄

を見込んで始めから低減させて用いることにより対処できる考える。

3. 10 第 3:1告のまとめ

設計法に関する本検討結果のまとめを以下に示す。

①岡11な壁面工を持つ裕強土擁壁の設計は、 2ウエッジ法によるすべり面変動方式、全体安

定計算法で設計することが妥当である.

②補強材の設計強度は、製品の強度のバラツキ、耐アルカリ性、施工時の破断、クリープ

性能、材料疲労、瞬時載荷に対する低減等を考慮して設定する必要がある。

③剛な一体壁面工の設計としては、補強材をパネ支点、壁面をmと仮定し設計する方法が

提案できる。通常はほぼないが、壁面工に非常に大きな外力が作用する場合には、パネの

ばらつきを考慮し設計する場合がある固

④補強i土擁壁の設計においては、盛土 ~::î さや作用する外力の大きさに合わせ、適正な補強i
材強度のものを選定する必要がある。

⑤粘性土を盛主材とする場合には、 φ=30・、 c=Oとして設計しでも妥当な結果が得られる.

⑥最小数設比を満足する補強材長とした場合には、施工l時の安定は満足できる.

⑦実物大戦荷試験に対する検証計算を行った結果、 J足当足する訟，HIまは、変形illの小さな安

定した椛造体が設計できることが確認できた。

③同II~而を打設した後に生じる圧密沈下の影響は、沈下位 10cm程度で約200kg[/m、有lìì虫材

力が地1mする。
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(すべり面作用土圧)(見かけの局所安全平分布)

-1'，山←p，_ I L-J._j!所要安全事
"し入つ 11 1-1 T， ・i届自の補強材定者カ

ーT，Lム~D_ _1 r 了寸 Tfj i編自民作用する土圧力
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一1'， トーー+p"
注釈)T，IP，，>.を各届において満足 。1a Fsーー

(安全率)させる鎚十法

図-3.3. 1 部分安定計算法の概念

(すベり面作m土庄)(見方、貯の局所安全部分布)

1'， =0 

UL! 
tl釈) l:T，!l:P，，>aを満足させる設計法

図-3.3. 2 全体安定計算法の概念

一ー1'，
0， = 45・+φ/2 一一一一一占t:::1_O(

Fs-

(安全串)

注釈)すべり而を固定しているので T，&.び 注釈)すべり面を変動させているので
L:Prm叫がー韮的に求とまる。 (T，IP").，，を試行的によ止める。

図-3.3. 3 ，す〆り面固定法の概念 図-3.3. 4 すべり面変il]1JI去の概念

図 3.3. 5 すべり商固定法の問題点
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Ws :天端何重 Pf 土圧合力 問gv:笠の重量
Wsf ブロック FIC作用する荷量 Pbf プロック目白土庄合力 Wg両・壁Ic作用する地震カ
Wsb:プロック BIC作用する荷量 Rf プロック F底面白反力 Li 補強材定着長

立:3:;;;2翠 T 4 2 A Z培E22力 ;?J-常設tgf禁全率

Hf プロック FIC作用する地震力 。f・蛍背面の摩僚角 φd 壁底面の摩擦角
wb :プロック BIC作用する地震力 φb プロック閣の摩僚向
Ti ・補強材力=2・Li. ovtanφIFf<Taj 

(安全率白定義方法)

転倒安全率 F， =!.M訂 i+1'-'1 (Pfv-Pbv) +MPbv+.'vfWJ~ \ 
¥ MPfh+MWgh - Jmin 

但l，. MPfh+MWgh孟O 由時 Fの=∞
上式中Mの付いた記号は.0点画りのモーメントモ示す。

首52品空J1125箆2rFモーメント 1;.繍強傾岐盟位制重を含む)のO点

細安全率 Fs= i E_Ti +Wgv' tan (φ d/2~ ¥ 

1 Pfh+Wgh - Jmin 

但し.Plh+¥Vgh亘日 の時 Fs=∞ 

ごTi町内.プロック Fの部分の抵抗力，"，補強領峨重量 L上載荷重を含む)壬上回らなL、。

図-3.3. 10 内的安定計算の際のカの釣合と安全率の定義
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TOI.処置時の』十覧条件
H-5.0m 
W， "" 1.0.tf/m 

• TI ... 1.8 tr/r-nl 。-30・
. a= 0.8 
. k.・0.20
・補強"の金属数段有
.φf-. 
4Ib-. 

・8侵入れ効!I!・線
量底面の氷河l'抵抗無

TOI.常時の計算後件
. H-5.0m 
W，・1.0tl/m 
r，胃1.8lr/m3 .= 30' 。l I ・・ 1 1 ，J， 1・a=0.6

01234567891O  I・帥伽姐脚有

補強材の破断街宣 (tf/m) I : :~:: 
m入れ効処無

壁際函の糾明抗:無

図 3.3. 15 設計破断強度と設計敷設長の関係

表-3.3. 2 感度計算内容一覧表
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ケース名 着目点 内 白骨

TO] 破断強度Tk 表2-]の条件で補強材白破断強度を 0.5-]0 
(常時.地震時) 長tfを1m求めとたし。た時の，所定の安全率を満足する楠強材敵

T02 71<平震度Kh TOtの地震時荷重状態iζ対して水平震度を0.15
(lt!!程時) 時に変<D.えた条件で，補強材の破断強度を 0.5tf/mとした

地震時的安全率を満足する繍強材敷設長を求め

た。

T03 補強材強度の低減 TO]の常時荷量抗惇1ι対して情強財強度目低減係 |
係数α 散を0.51ζ変えた条件で.補強材の破断強度を 0.5-

(常時) 5lf/mとした時の.常時の安全率を満足する補強材敵
設長を求めた。

T04 補強材強度の低減 TO]の常時荷量j)(停に対して繍強材強度の低減官、
係数α 歓を0.91C変えた条件て，補強材の破断強度を 0.5-

(地震時) 5lf/mとした時の，地震時の安全率を筒足する補強
材敷設艮を求めた。

T05 生届敵設白補強材 TO 1でJ.5m毎に設置した全庖散設自補強材を/J!
{常時.地震時) 止した条件で。繍強材の破断強度を 0.5-5lf/m と

した時の.所定の安全率を満足する情強材敵設長を求
めた。

T06 議土高H 表2-1白条件で補強材破断樹立を 3lf/mとし.盛

(常時，地震時) 土拐を 1-IOmとした時の，所定の安全率を満足する
補強材敷設長を求めた。

T07 盛:t~ 10 mの時 表2-1の条件で盛土高を 10mとし，筒強材の破

の破断強度 断強度を0.5-20tf/mとした時の.所定の安全率を
(常時，地震時) 満足する補強材敵投長を求めた。

TOB ~背面， プロック1:11 0I， 2-1 <D条件で補強材破断樹立を 3tf/m とし ， ~
の摩僚角φf.φb 緬プロク山削f.ob ~変えた時
{常時，地震時) 定の安全事を満足する持，~封イ敷設良を求めた。

T09 粘着力C 表2-]の条件で補強材破断強引止を 3tf/mとし.盛
(常時，地震時) 土~5. 7. lOmの時IC.K.ν安となる補強材敵設長i己責Iし

て，島日ニ材をC材と評価した場合1(.所定の安全率を

満足するために必'!l.ltJI占活力を求めた。

T 10 盟問問力Ph 世2-]の条件で補強材輔副を 3.6tfl忙し |
{一時) 望的水'1一三外力をト10lf作間させた時に，一時の安全

~，を満足する flH骨i材倣投長を求めた。

位以~H 柄弛I材 五2-]の詩作でflli強材倣断強度を 6tf/mとし， [i;¥ 

政断世UJl'TK 土百.，を 1-12mとした吟の.所J.Eの安全率を満足する
(古~;5~;.地震8.1) 補強材敷設長を求めた。

図-3.3. 16 設計破断強度低減係数の影響

TOI 地盟問のHn.条件
. !-I-=5.0m 
• W， = 1.0 tr/m 

'，"" 1.8 t(lm' 
. "=30. 
d省 0.8
k恥=0.20
時込Hの1':1凶勲~:(j
φf =φ 
φb=φ 
似入れ幼~:熊
』硬直而の*'1'11¥抗

T02 地筏叫の.nn.条件
1I=5.0m 
W， = 1.0 {r/m 
TI -1.8 tr/ Jl~ 
φ=30・

. (1=0.8 
k恥=0.15
締法"の:ít~fû~: (i 
φf=φ 

。φb=φ
間人れ効~:.t<<
喰a師団水、1'.11¥民

住1-3.3.li 地jál昨における設計水平í~lぶの!'tL~JJt.
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表-3.3. 3 

図-3.3. 18 盛土高さ毎の破断強度

と補強材数設長の関係

記事)基本パネ定数はK，~ 1.0kgf/cm'としたa

RrF LE 

日件斗_jO.oj[二壬__j o.oJl-斗__jo. oJt__ι_j  o.oJL_斗__j0.0 

(常的。パ不足以 ケース¥) (常時。パネ定歓 ケース C) (地ï~'~~~f ハネ定数 ケース C)

医ト3.3. 22 壁蘭応力の ål.~?: 紡栄

ケースA ケース B ケスC ケースD

図-3.3. 21 補強材のパネ値の変動パターン

ケース E

図-3.3. 19 
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図-3.3. 20 水平外力と補強材定1・7長の関係
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電柱基礎付き壁面ヱ

(付帯構造物の例)

UIf 
図-3.3. 23 電柱基礎の有効幅

図 3.3. 24 
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i I曹筏界でのせん断低抗力

i I曹自の補強材

盛土天端から，層下端までの高さ

純工|侍の安定の考えプJ

fi) IIC プリンク.プロッター出}}

図-3.3. 26 設計プログラムの流れ (Desi gn-RRR) 
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入力項目 検証計算 設計計算

内部摩僚角 φ 37.1' 35 

粘着力c 0.82tf/m2 Otf/m2 

背面摩j察角 6 37.1 35 

単位体積重量 yd 1.65tf/m3 1 8tf/m3 
補強材破断強度Tk 3tf/m 3tf/m 

補強材低減係数日J 0.8 

甫強材摩j察安全率F 1.5 

表3.3.4入力値の比較
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入力物性値

対象項目 単位体積重量 弾性係数 ポアソン比 記 事
r ，(tf/m') E (tf/m') Zノ

新設盛土 1.80 3600 O. 35 
既設盛土 1.80 1900 O. 35 
土 嚢 2.00 7200 0.35 
地 盤 2250 O. 35 
壁 面 2.35 2.4 x 10' 0.20 

対象項目 弾性係数 断面積 許容引張応 言己 事
E (tf/m') A (m') カ (tflぷ)

補強材 2.4 x 10' 0.001 3.0 x 10' 

表-3.3. 5 
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第4章 内的安定解析に関する考察

4. 1 壁面エの剛性の違いの影響に対する考察

第 3章では、補強土擁壁の設計において、壁面工に全体的剛性が得られる剛な一体壁画

工の場合には「すべり線変動方式とし全体安定計算法Jで、壁面工の全体剛性が得られな

い柔な壁面工の場合には「すべり線変動方式とし部分安定計算法Jで設計を行うことが合

理的であることを考察した.

本章では、これらの設計方法によって設計計算を行い、壁面工の違いが補強材配置に与

える影響について検討する.

4. 1. 1 計算方法の概略

(1)柔壁面を用いた補強土擁壁

柔壁面を用いた補強土擁壁の設計対象断面および安全率の定義方法を図-3.4.1に示す。

柔壁面の場合にはすべり面が壁面中を通過できるため、仮想すべり函の通過位置ものり面

の高さ方向に対して任意に移動させて計算する必要がある。しかし本計算では簡便のため、

すべり線はのり先を通過する直線のみに限定した。これは磁土上に集中荷重がない場合に

はほぼ妥当であるが、集中荷量がある場合は設計法としては危険側である。

安定計算は、まず、①仮定したすべり線に対して静的な力の釣り合いから壁面土圧力 p

f (~すべり線に作用する土圧と仮定)を求める。次に、②土圧分布を仮定し、補強材を配

置した個々の賠 i(水平方向に強立した片)における壁面土庄 Pfiを算定する。その後、③

個々の層 lにおいて、すべり面から内側に定着されたの補強材定着力 Tiを求め、 PfiとTiの

比から個々の厨 iの局所安全率 FIiを算定する。 ④すべり角 Oを変動させて愚小の {F1 i) 

冊Inを求め、 {F 1 i) minが所定の安全率Fsを満たさない場合は、補強材強度や補強材長を

変更して、所定の安全E容が満足される配置を求める。

(2)剛な一体堅商工を用いた有m強土擁壁

剛壁面を丹jいたfilij主土擁壁の設計対象断面および安全率の定義方法は前項の図-3.3. 10と

間後である。岡1)壁面の場合は、第 3mに示した設計法に準拠し、 2ウエッジ法によって安

全率を求めた. 2ウエッジ法は盛土内ですべり面の位fEと角度 (θf. e b) を変化させ、

静的な力の釣り合いから PfとL:Tiを求め、その比で安全車を定義する方法である。具体

的な計算方法については第 3章に詳しいので省略するが、いずれにしても各すべり而fIfに

転倒および滑動安全率 Fo. F sを求め、その中で段小の安全半を与える {Fo)min. {F 

s) mi nを定義し、どちらか一方でも所定の安全率Fsを満足しない場合には、柔壁面工の場

合と同線に補強材配li!.lや補強材強度等を変更して、所定の安全率が得られる配置を求める。

4. 1. 2 比較計算

「感土Piさ5.0冊、感土材の lji位体Hl重量 y~ 1. 8tf/m" 、内flI\1常貯L(lJφ~30' 、補強材の破断

強度 Tk~3.0If/問、椛土天端 f可霊 q~ 1. 0If/m' 、荷量状態は常時、必要安全率 F S~ 2 Jの設

計条件に対して上述の設計法を用いて、柔壁面と剛壁画補強土擁壁の補強材配置に着目し

て、以下の 5ケースの比較設計を行った。

ケース① 同1)な一体壁面工を有する補強土擁壁

(補強材敷設間隔は30c問、補強材敷設長は全居間一)

ケース②:①に対して、高さ1.5回毎に全居敷込み補強材を配箇した場合

ケース③・②に対して、壁面工の根入れの受働抵抗を考慮した場合

(ただし根入れ部の主働土圧は考慮せず)

ケース④ 柔壁面補強土擁壁(補強材敷設間隔は30cm)の場合

ケース⑤ ④に対して、盛土上部の局所安全率の高い屈において、補強材を間引いた場合

ケース①②③は剛壁面工を有する場合の配置である.このうち②の配置は現在、鉄道で

用いられている補強土擁壁の基本配信であり、③は②と同じ配世でさらに壁面の根入れを

40cmした場合である。また①は全居敷き込み補強材を全く配置せず、全て同長に補強した

場合である。④は柔壁面の基本配置であるが、高さ毎の局所安全E告が一定にならないため、

⑤は補強材を間引いて局所安全率が緩力一定になるように配慮、したものである。ただしい

ずれのケースでも、施工時の盛土の安定性を確保するために、補強材の最小敷設長を1.5m 

とした。

図 3.4. 2~5にケース①②④⑤の具体的な補強材配置例を示す.ケース③は②の配置と概

ね同じであるため省略した.これによるとケース①の剛笠面の場合は、図-3.4. 2に示すよ

うに上方の補強材はすべり函の内側に配置されていない.これに対しケース④の柔壁面の

場合(図3.4. 4)は、全ての補強材が盛土の内部摩撚角 (30・)までの配信となる.これは

柔壁面の場合は局所的な安定を確保する必要があるためであり、補強材を内部隊鍛角より

も若干でも内側1) (壁面方向)に配置された場合には、その補強材の位置での局所安全率が

得られなくなるためである。

表 3.4. tに、設計した 5ケースの総補強材敷設長の比般を示す。同じ剛壁面を有する①

②③で比較した場合、①は安定を保てない場合には補強材を全て同長で伸ばすことになる

ため、部分的に長い主Ii強材を有する②の配白の方が総t!lijdi長は怨くなる.また剛壁面では

般入れ部分の受{動I底抗力をJU)待できる平1)点があり、それを考慮したケース③は、さらに総

補強長が低減できる.

現行の基本西日白であるケース②の嗣1)壁面Itli強土擁壁は、ケース④のゑ!笠而flIi強土擁壁と

比べると総l!1i強材政設長は45%限度、ケース⑤と比べると60%f'ilIえでよいことが確認できる。

この計算は柔笠間の場合でもすべり而をのり先に固定しているが、特に集中荷重がある場

合には、のり内のすべりも倹討する必要がある。したがってその以合には吏に差が鉱大す

る。

このように、附笠間工は系笠間..[と比べ補強材数iliを低減できるがJ裂がある。

-141 -



4. 2 転倒の検討に関する考察

第 3章で示した、両1)な一体壁面工を持つ補強土擁壁の土圧分布形で転倒に対する検討を

行う手法(以降、提案法と呼ぶ)は、現在、実務で用いられている.この設計法(現行法)

は、転倒に関して壁面工と主働領減が一体となったプロック体の転倒モーメントを検討す

る従来設計法(以降、従来法と呼ぶ)と比べて、論理的ではない面があることを述べた。

そこで、提案法と従来法による転倒安全率を比較検討する。

4. 2. 1 転倒安全率の定義

従来の転倒安全率の考え方(従来法)は、例えば山内ら 11のように補強土内で仮定した

破援領域体自身のモーメントの釣り合いから安全率を定義するものである@次式にその場

合の転倒安全移の定義式を示す(図ー3.4.6参照). 

Fs= I (Mwふh)I (MfI+Mps十MRF)lmin ーー一一ー①式

ここに、 Mw:土くさびの自lli(W)による抵抗モーメント

lvh 補強材t底抗力 (T)によるf底抗モーメント

MH 土くさびに作用する地震慣性カによる転倒モーメント

Mps土くさびの背面に作用する土圧による転倒モーメント

M民F 土くさび底 (OP)面に作用する地盤反力による転倒モールト

この場合にはモーメントはo(つま先)点まわりで計算する。この定義方法(ブロック体

のモーメントの釣り合いを解く方法なので便宜的に「ブロック法」と呼ぶ)に基づき、土

くさび底面の地盤反力による転倒モーメントを計算する場合には、底面反カRの着力点の

仮定が問題になる。例えば土くさびを剛体(プロック体)と仮定すると、底面反力Rの作

用点はO点に一致しM肝 =0となる.このことは、感土のり先に応力が集中することを許容し

ていることになるため、地盤側、盛土側ともに、応力集中に対して十分に耐えられるだけ

剛性の高いものである必裂がある。しかし実際の盛土内に怨定した土くさびは剛体ではな

く、その程度i:応じて底面反力 Rの着力点はO点からP点nI収移るものと考えられる。剛な

壁面工を有する場合はのり先への応力集中を許容できるためO点nI~に、壁面工を有せず盛土

も十分に固くない場合にはその程度に合わせP点側に移動することになる。ここで同1)壁画

工を有さない一般の有1i強土工法では、底面反力 Rの位BEIを底面長(OP)の関数(例えば1/3

OP点)として仮定し安全率が定義される場合が多い。この検討は感土の内的安定に関する

ものであるため、ここでの議論はI世絵の強度の問題を除いている。

一方、提案した設計法(提案法)の転倒安全率の考え方では、壁面工の転倒に着目して

定義している。図-3.4. 7は現行設計法の力の多角形を示すが、この設計法では壁背面の土

伐 (SOPR: Fブロック)に対する力の釣り合いから壁而工に作JI1する土圧力 PIを計算する.

さらに図 3.4. 8のように土庄分布形を仮定し、壁而への土!王の活力点を求めて、転倒に対

する安定計算を行っている.

以下に提案法(土圧計算に基づく方法なので、便宜的に「土庄計算法Jと呼ぶ)の転倒

安全率の定義の概略を示す(なお詳しい定義については第 3宣言参照のこと)。

Fs= I (MT+Mww) I(Mp+MwH)} min 一一一ーベ号式

ここに、 MT 補強材}ft抗力による抵抗モーメント

Mp 壁面工に作用する常時もしくは地盛時土圧による転倒モーメント

Mww:壁面工の自室による低抗モーメント

MWH:壁面工に作用する地震慣性力による転倒モールト

ここで、土庄計算法(提案法)とプロック法(従来法)を比較した場合、プロック法に

おける底面反カRの着力点の問題は、土圧計算法では土圧力 PIの活力点の問題に転化した

ことになるので、この方法では土庄分布の仮定方法が転倒安全率を算定する上で重要にな

る.ここで用いた仮定は擁壁の設計で用いられる仮定と問販にしたが、例えば載荷重に対

する模型実験の結果(図-2.1. 33参照)では、それよりは作用点がかなり下方にあるので、

安全側の仮定であることは前にも述べた。ただし壁面工の自重に対しては、反力位置を壁

面つま先に仮定しているため危険側の仮定とみなされるが、大部分の外力である土圧によ

る転倒モーメント M，;?{、盛土高さ hと土圧力 PIの関数Mp=f(Pf.h)となるため、ブロ

ック法ほどの影響はない。それでも土圧の鉛直成分はほ抗モーメントとして加算されるが、

薄い壁面工 (0.3~0. 5m程度)が前提となる本工法では問題とならない.

しかし逆にこの定義方法では、土製による作用モーメントだけがIfli強材の配置に依存せ

ずに決定され、 }ft抗モーメントは補強領域体の大小にかかわらず、壁背面に作用する土庄

の鉛直成分として僅かに1mr.tされるだけである。従来法(図-3.4. 6)で考えるのであれば、

PQ面に作用する背面土圧Pの鉛直成分による低抗モーメントを無視したことになり、転

倒安全率を過小評価することになる。したがって補強領域背聞に作用する土庄の鉛直成分

による低抗モーメントl¥['bを考慮して、現行設計法では次式のように転倒安全率を定義し

ている(この経緯については、第 34133. 3項に詳しい)。

Fs= I (lvh+ i¥[ww+ M， b) I (i¥[ l' +]¥.[川1)I min --一一一③式

ここに、1¥，[， b : F7'ロリ背面に作月]する土圧 P11 [~の鉛直成分によるほ抗モールト

4. 2. 2 計算条件

従来法(ブロック法)と従策法(土庄計算法)の転倒安全半のillいを限認するために、

以下の条件で地位l時と常時における感度計算を実胞した。 J十~?:条例ーは、'&在土日さ H=5. 1皿、

盛土の単位体的豆虫ァ=1.8 t I/m'l ，村111¥1壁際角 φ=35・.Fブロック1TiUJおよびlま而の除隊戸Jd

"=35' δ.=35' .補強材の敷設!日l隔=0.3m。補強材の設計破断iiMt常時Ta=2.41 I1田 地滋l時T

a=J. 8 t I1問、補強材の引抜きに対する部分安全率常時 F1=2.0地彼"寺 FI=J. 25. 地震iドf水平

i主j立Kh=O.2である。

悶-3.~. 9は比較検討した断而を示す。計算断面は、全!日以き込みMi'i虫材が 5間間隔であ
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る場合(図-3.4.9 (1)) と無い場合(図 3.4. 9 (2) )の 2種類とした.

また、比較検討する転倒安全率の定義方法は、提案法(土庄計算法)の場合は、現行の

設計計算法であるlvl"を考慮した③式と、考慮しない②式である.従来法の場合は①式を

基本とするが、図-3.4. 10に示すように壁面工があるため、壁面工反力Rwの位置は壁面工

のつま先に固定し、 RFの位置をP点， OP/3点、 0点、壁面工つま先 (toe)点の 4点に変化させ

た。なお本比較計算はHor i i 61の計算値に追加して検討を加えたものである。

4. 2. 3 転倒安全率に関する比較

図-3.4.11は全局数き械強材が有るケース(図-3.4.9 (1) )の比較計算結果を、図-3.4.1 

2は全層敷き補強材が無いケース(図-3.4. 9 (2) )の比較計算結果を示す.横軸は磁土高さ

日に対する補強長Lの比であり、一般的にはL/H=O.35~0. 5程度の配置となる.

従来法のうち、 OP/3点。 P点を反力作用点としたものは、 L/Hを増加させても安全率は増加

しない。この傾向は図 3.4. 6 (2)に示す山内の計算結果"でも確認することができる。これ

は、①式の中の主要な転倒モーメントlvlR Fと、主要な抵抗モーメントM"が、ともにOP長の

一次関数であるため、 L/Hが大きく (OP面が長く)なればなるほど一定値に収束する。したが

ってこの定義方法では、ブロック体の転倒安全率を正しく表現していない。

一方、 O点もしくは壁つま先点 (toepoint)に仮定した場合は、 L/Hの増加につれて転倒安

全率が増加しているので転倒に対する安全性を表現していると言える。また剛な壁面工が

ある場合には、壁面工が破峻しない限りは壁底面に応力集中することを許容出来るので、

O点 ~toe点の問に反力位置があると考えるのは妥当である。

次に本工法の一般的な配f[lとなるL/H=O.35~0. 5の聞で、従来法の値と提案法を比較する

ことにする。提案法は、常時荷重の場合で概ね従来法のO点~OP/3点の問に位置する。

しかし、全局式が無い場合のlvl"非考慮の場合は、常時でOP/3点より小さく、地震時で

はP点と仮定した場合と同等の安全率しか与えていないので、かなり過小に安全性を評価し

ていることになる。これに対してivL，を考慮した場合(現行設計法)は、全層激きが有り

で地震1侍の時だけは、従来法のつま先 (toe)点と仮定した結来と同程度であるが、概ね従来

法のO点と仮定した結果と同等の安全率を与えている.1也iぷl時の瞬IlJJ的な力に対してはtoe

点まで許容すると考えれば、現行法は妥当な設計方法と考えることができる。

以上に示したi湿り、1¥["を考慮した現行の転倒安全率は妥当な安全率を与え、1¥["を考

I語、しない場合には過剰に安全側すぎることが判明した。したがって現行設計法は、災紛がj

には問題ないと考える.しかし1¥["を考慮することは、論f.'J1的に不合理な印象を与えるの

で、設計法の改善を図ることは今後の課題である。

，. 
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第 5章 外的安定解析に関する考察

補強土擁壁の実務における外的安定解析は盛土の安定解析と同様に円弧すべり法で行わ

れるべきである.鉄道建造物設計標準 ・同解説土構造物l'(以下、土構造標準と呼ぶ)に

おいても修正Fellenius法による円弧すべり法で安全率の計算を行うことを基本とし、補強

土を含めた盛土の安定性を評価することになっている。

しかし、この方法で試計算を行った結果、特に砂地盤での計算や地震時の計算において、

かなり良質な地盤(例えばN>20)でも所要の安全率(一時1.4、I也設時1.1)が確保できな

いという不自然な結果が得られた。

そこで、これらの状況を改善するために、直後基礎の支持力計算と比較しながら、円弧

すべり法による盛土安定解析の検討手法について考察した。
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5. 1 円弧すべり安全率の適正値

地盤の破簸に対する検討方法としては、基礎の支持力のように、破綴荷重に対する作用

荷重の比を安全率と定義する方法(ここでは荷重安全比と呼ぶ)と、感土の円弧すべり法

のように、土の最大せん断強度 (τmax) に対して、現行の荷重条件で発期されているせん

断力 (τmob) の比で定義する方法(ここではせん断強度比と呼ぶ)の 2種類がある。この

2種類では、当然、せん断強度の変化に対する(特に内部摩僚角 φの変化に対する)安全

率の感度が異なるため、所要安全率も変えている。例えば鉄道では支持力での所要安全率

は常時3、一時2、地震時1.5であり、円弧すべりでの所要安全率は常時1.4、一時1.4、地震

時1.1である。

基礎の支持力計算と感土の円弧すべり計算の一般的な概念は以下の通りである。

①基礎の様な剛体構造物では、llli:土の様な柔体構造物に比べ、地銚の微少な変形が椛造物

全体の変形に与える影響が大きいため、変形を保附する意味での安全率<1;\'11寺の安全 Et~)

を高めに設定する必裂がある。

②円弧すべの泌よりは支持力計算の力が、内部隊被iljφの変化に対する安全率の感度が日
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ている。

したがって逆に考えるのであれば、議土は柔術.u主物であるため、変形を保1i{，1する場合の

(常 n寺又はーn寺)の安全本は、剛基礎の支持力安全半ほど大きな他を，没定する必~はない

と考えて良いであろう.ただしこの場合でも般段(地波時又は降雨時)に対する安全半の

設定は、支持力計nでチェックした場合でも lを下回らないように設定する必安がある。

以降では、剛基礎の支侍力計nと比較することにより与奴をi1主めることにする。

O. 8 O. 7 O. 6 O. 5 O. 4 O. 3 

0 

O. 2 

補強長/壁高 (L/H)

(b)地震時Kh=O.2，全層敷き無し

全層数き補強材が無い場合の転倒安全率の比較図-3.4.12



5. 2 解法による相違

5. 2. 1 計算式の比較

修正Fellenius法による計算式は以下の通りである。

[:(C-I) 
Fs=~て--ー (粘性土地盤)一一一ρj

ノ.w'smα

E(W-ub)印 Sα・tanφ
Fs=~' ":':~_'---- ---r (砂質土地盤)一一一ρj

I.W・Slnα

ここに. Fs 安全率

c すべり商における粘着力。すべり面における土の内部摩擦角

W :すべり面より上の滑動土塊の重量

1 スライスの底面長さ

b スライスの幅

u 間隙水圧

一方、支持力を求める計算式は根入れがない場合、以下の通りである。

Q=A'{S.l・L品c} (粘性土地盤)一一-(.の

Q=A'{I，'s..s.' y，，'N，} 

ここに‘ Q 極限鉛直支持力

A' 基慌の有効面積

1 c. 1 r:傾斜荷量に対する補正係数

αb. s b 基礎底面の形状係数

ア" 基~底面の土の単位体積重量

5. 2. 2 すべり聞の仮定

(砂質土地盤)一一-(4)

Bc 有効基礎幅

Nr:支侍力係数

c 基礎底面の土の粘着力

φ 基~底面の土の内部摩擦角

図-3.5. 1は (3)(4)式で支持力を求める際のすべり而の仮定を示す.円弧すべり法の場合

には土の性状に関係なくすべり面を円弧状に仮定するのに対し、支持力計算では土模領域

(1 )、放射状せん断領域 (II) 、受(助応力領域(皿)の 3つほ抗領域を想定し、各tJl界

面に発生するせん断j底抗力の積分他と作用荷重の比率で安全 Et~ を定義する。つまり支持力

の計算では図からも明かな僚に、砂地盤 (φ材)の場合には、内gllr，告lt.!s'1φ が大きくなる

にしたがい、すべり而形状が大きくなり、同時にすべり間での拘束圧 a， も大きくなる。

このため a.，' . lanφで定義されるliyJ也徹のせん断I底抗力は、加速度的に地1mする。一方、

円弧すべり法でのすべり而の形状はφの大小には左右されずいつも問ーの円弧に仮定され、

したがってφの的加に伴うせん断I底抗力の泊分は、 tanφ の泊分だけである。したがって剛

基礎の支持力に比べ明らかに安全率の感度は鈍く、 φが大きいほど相対的に過小な安全率

となる。ただし粘性土地微((材)の場合の支持力計~?~では、 f，q'i力 C の大小がすべり[市形

状には彩科を与えず、またせん断I!l:抗力も拘束圧に依作しないため、尖質的には円弧すべ

、.

りと同様の計算を行っていることになる.

5. 2. 3 地下水位の取扱い

砂地鍍で円弧すべり計算を行う場合の地下水位の取扱いは、各計算法で異なっている.

ここで用いた修正Fellenius法の紙抗側(分子)の計算では、図-3，5， 2に示す様にすべり菌

に対しては法線方向に、スライス境界面に対しては水平方向に水圧を作用させている。こ

のことは図に示す力の多角形からも明かな様に、土塊の有効E重量を用いてせん断j底抗力を

計算ーしていることに他ならない。

一方支持力計算では、砂地盤の場合、支持カ係数に掛け合わせる 7を有効重量としてい

るため、実質的には支持力計算と円弧すべり計算は同様な取扱いをしていることになる.

5. 2. 4 載荷幅依存性

図 3.5， 3は支持力公式の、図-3.5. 4は円弧すべりの磁波荷量(圧力度)に対する載荷幅

依存性を示す。上述した様に円弧すべりと支持力では安全率を定義する方法が異なるため、

直後比較するのは難しい。したがってここでは、安全率 1という同ーの条件の下で、即ち

支持力解析においては傾限支持カ度(圧力度)を、円弧すべり法解析においては安全率が

lを与える極限圧力度を求めて比較することにした。また土質定数は土H4i隼標準けにおけ

る、磁土を支持できる地盤条件に基づいて、粘性土地盤ではN=4(C=4)として、砂質土地盟主

では:¥'=10(φ=33・)と設定して比較した。ここでNとは傑準質入試験によるN値を指す。

支持力計算((3)， (4)式)では、粘性土においては戦荷幅依存性はなく、砂ft土において

は戟荷幅Bに比例する(図-3.5. 3参Hの。一方円弧すべり計算((1)， (2)式)では、粘性土

の場合は支持力同様にほぼ載荷幅依存性はなく、砂ft土においてはほぼBに比例する(図

3. 5. 4参照)。また図-3.5. 3からは、盛土の支持地盤条件として同等に取り扱われる粘性土

N=4、砂質土N=IOの地盤を支持力計算で比較すると、幅2m前後のすべり而に対しては同程度

の安全性を与えているが、それ以外では安全性は著しく災ーなることが確認できる。また図

-3. 5. 3と図-3.5. 4の比較から、砂質土においては円弧すべり法で求めた破泌圧力は支持力

理論による都民支持カより小さいが、粘性土ではほとんど一致していることが分かる。

5. 2. 5 土質定数に対する安全率の感度

図-3.3. 5， 6には支持力及び円弧すべり計算のN{I自の大小に伴うI波l1.i(.:iIflへの感度を示す.

図の償制lはN{ii'i並びにN他からj免罪される土ft定数であり、縦'i4ltは各計算法で計算される

破峻荷重である。また計算にあたっては砂質土 (φ材)では，1世帯可制依存性があるため幅を

2m'こ固定した。

図 3.5. 5によると支侍力計算においては、粘性土のプJが{沙ft土に比べ!占j立が向い.これ

は車内性土では土質定数とせん断!!l:抗力が比例関係((=¥， S=C・1) にあるのに対し、!沙質土

(φ材)ではφの計算式がN他に敏感ではなく (φ=1.85 (V口ぷ +0.7)。勺26) " またせ

ん断抵抗力の計算式も φに敏感ではない (s=口lanφ) ことに起閃する。

図-3.5. 6の円弧すべり計算においても、ほとんど同係の結決であるが、支持力計算に比



ベ、粘性土地盤では若干過大に、砂質土地盤ではかなり過小に評価する傾向にある。

5.2.6 支持カ理論と円弧すベり法による安全性の比較

これまでは各計算法による破壊荷重における比較であったが、ここではあえて安全率で

比較することにする。

図-3.5.7に検討方法の概略を示す。支持力計算では砂質土地盤の場合には載荷幅依存性

があるため、各載荷幅毎の極限支持カを求め、それを所要安全率(常時3、一時2、地貴重時

1. 5) で除して許容支持カを求める。次に、その荷重に相当する高さの盛土に対し、 円弧す

べり法で安全率を計算した。この際に盛土部の土質定数は、せん断抵抗力が加算されない

様に C，φ共に 0とした。また円弧すべり法の地震時の検討法は、盛土部だけに0.2の震度

をかけて行った。

図 3.5.8は、図-3.5. 7の検討方法に従って算定した粘性土地盤 (N=4) での載荷幅(すべ

り円弧が地表面を通過する幅) Bと安全率の関係を示す。補強盛土の場合、すべり円弧が

補強領滅の後ろ匿を通過する場合がほとんどなので、 Bは補強領域の幅と同等と考えて良

い。粘性土地盤では、載荷幅の小さい場合 (B<2m)で安全率が低下しているが、 概ね

常時3、一時2、地震時1.5に収束している。このことは円弧すべりと支持力の安全率がほと

んど同じであることを意味する。これらから、鉄道における現行の円弧すべり法の所要安

全率は、一時で1.4 (支持力安全率比1.4/2=0. 70) 、地貴重時で1.1 (支持力安全率比1.1/1 

5=0. 73) としていることから、円弧すベり法で求める盛土の安全性は、支持力計算で求め

る直接基礎の安全性に比べ、 3割程度安全性を低下させて設定していることになる。これ

は構造物の重要性や許容変形量の違い、地震時に対しては剛体と柔体との応答震度の違い

などを考慮、して、経験的に定めたものと解釈すると十分納得できる数値である。

図-3.5.9は同様に砂質土地盤 (N=10) での載荷幅と安全率の関係を示したものである。

例えば常時で比較するならば、支持カ計算では安全率3が確保されている荷重であるにも

かかわらず、円弧すべり法では安全率をほぼ 1としか評価していないことになり、非常な

過小評価となっている。これは、前述したようにすべり面形状の仮定方法等の違いによる

差異である。この図によれば、砂質土の場合は支持力の安全率の 3に相当する円弧すべり

安全率は 1程度として良いことになる。つまり砂質土の円弧すべり解析の場合に、粘性土

と同様な安全率を設定した場合には、破壊に対する安全倶1)すぎる設定をしていることにな

る。

図-3.5.10は参考までに一時荷重状態におけるやの安全率への感度を示したものだが、。

+10'とすると約1.4の安全率が確保できることが分かった。 しかしこれは全く根拠のない処

置方法である。

5.2.7 問題点の整理

修正Fellenius法安定計算に対してのこれまでの問題点と、得られた知見を整理すると以

下の様になる。

15~ -

、.

①円彊すべり法による解析は支持カ理論による解析と比較して、粘性土では若干過大に、

砂質土ではかなり過小に安全性を評価する。

②円弧すべり法では、砂質土と粘性土で異なる荷重状態に対する安全率の変化の仕方が異

なる.

③本来は、砂質土と粘性土地悠の円弧すべり解析において所要安全率を変える必要がある.

④砂質土地盤において支持力理論と同様な安全性を与えるのであれば、円弧すべり安定計

算における現行の所要安全率1.4を1.0程度まで下げても良い.

⑤しかし、互層の場合には、安全率の定義の意味が異なるものを同時に取り扱うことにな

る。

⑥砂地盤でも粘性土と同様な安全率を設定するのであれば、設計に用いる φを現行の値よ

りも便宜的に 10'程度高くする必要がある。

5. 3 修正Fellenius法と簡易Bishop法の比較

図-3.5. 11には修正Fellenius法と簡易Bishop法の力の釣合を示す.修正Fellenius法では

スライス問に作用する土圧力の作用方向をすべり函と同方向として問題を静定化し、全体

のモーメントの釣合式から安全率を (5)式で求めている。このため見かけ上はスライス問力

は無視される形となっている。

Fs=~{C'I+(W-wb )c田α . tanφ)
s= ー一一 (5)

L:W・sma

一方簡易Bishop法では、境界面に作用する土圧力の作用方向を水平として問題を静定化

し、見かけ上スライス聞に作用する~界力を Fellcnius法と阿保に無視して、安全率を以下

の (6)式より求めるものとしている。

Fs=~壬-.21 {C'O+tanφ(W-It'b)} . seca ._ 1一一仰
LW'slllαL  'l+~nφtalla/Fs J 

図-3.5. 11からも明かな係に S=Sci/Fsで力の多角形を閉じた場合の Fsは、スライス

IliJカ Eの角度の関係からBishopi去の方が大きな安全率を与える。ただし式の椛成からも分

かるように、 Fs=-tanφtanαの場合には解が発散することになり、発散点はαがマイナ

スとなる領域のスライスの数だけ発生する。また αがマイナス方向に大きいほど大きな F

s を与える。これらの辺由より一般的には、円慨がf;.fiく α がマイナスの~[[域が多くなる場合

にはBishop法は不適であるとされている。

図 3.5. 12は図ー3.5. 4に対応するものであり、 .1直荷中日依存1'1をrm易Bishoplまで求めたもの

である。この場合には基底破j>l~がほとんどであるため、 α がマイナスとなる領減が大きい。

これによると砂地総では、 l般予:f闘が大きくなるにしたがって簡易Bishop法の方が過大な併

を与え、 10mの，1世情析でがJ31t1となる。これは支持力出論からボめた解(図-3.5. 3) とほぼ

等しく、整合性は)Io');¥'に高い。一方粘性土の場合には (6)式からもIYJかな係に、 Bi s hop法の
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方が修正Fellenius法に比べ b/I (b:スライ ス幅、 1 スライス幅におけるすべり面の

長さ)の比で安全率が低下するが、その影響は小さく支持力理論との整合性も更に改善さ

れる。

5.4 適正な検討方法の提案

上記の検討結果から盛土の外的安定性の検討は以下の方法とすることを提案する。

5.4. 1 粘性土地盤の検討手法

これまでの考察では、修正Fellenius法、簡易Bishop法とも支持力理論と整合性は十分に

とれている.したがってどちらの方法を用いて設計を行っても良い。

5. 4. 2 砂質土地盤の検討手法

修正Fellenius法で計算した場合には、支持カ理論と比較して、地盤耐力を1/3程度に過

小評価する.したがって計算ーにあたっては申を高く見積り、過大設計とならない様な配応、

が必要となる。特に均一な砂地盤の場合には、補強領域をプロック体と見なし支持力計算

を行うのが良い。また便宜的にBishop法を用いることも考えられる。

5. 4. 3 適正な安全率

円弧すべり法における所要安全~は、現行の鉄道土構造様準\)の安全率(一時 14. 地震・

時11)が道路土工 31 (常時1.2，地震時1.0) と比較し、かなり大きく設定している。道路

土工ではこれに加えて土質定数を三軸試験から定め、 C，φ両方を考慮できるが、鉄道土

構造僚準では基本的にはどちらか一方 (c=O、φ)0または、 c)O、φ=0) しか考慮しない。

また、現行は列車荷重(一時)状態で設計を行っているが、列車荷重が安全率に与える影

響は非常に小さい.更に、同ーの方法で算定しでも地盤の変形に対する要求が厳しい基憾

の様な剛体椛造物に対する安全率(常時 3)よりも、盛土の場合には安全率が若干低下し

ても良いと考えられる。これらを考え合わせると一般には以下の安全率を用いて設計する

ことが適正である。

常時 "-<1' (1. 3) 、 地jfll時 1 1 (10) 

なお、 ( )内の他は十分に検討がなされた場合や、霊安箇所でない場合の安全率である.

5. 4. 4 慨略検討のノモグラム

上に示した計算はかなり労力を裂するので、概略検討の目安を得るために、 '(I直と限界苅

さのノモグラムを作成した。このノモグラムには地震時の検討も含まれているが、この計

算は、峨土昔日だけにO.2のiE皮を与えて求めたものである。

図-3.5. 13は修正Fellcniusltの場合の、図-3.5. 14はfITi易BishoPI去の場合のノモグラムを

示す。

、.

5. 5 第 5章のまとめ

盛土構築において、地盤改良の採否は経済性に大きく影響を与える.地盤の破猿に対す

る安全率は特に砂地主主の場合には、支持力理論、円弧すべり法でかなり異なり、円弧すべ

り法では地盤の安全率を過小評価する。図-3.5. 15はそれぞれの計算法の相互関係を示した

ものであるが、設計者はこのことに十分に理解し、砂地盤で余分な地盤改良を行うことが

無い様、十分に注意する必要がある。

しかし適切な検討によっても、なおかつ所定の安全性が確保できない場合には、理にか

なった対処を施す必要がある.これまでの考察によれば、粘性土地盤においては戟荷幅依

存性がなく、砂質土地盤においては載荷幅依存性が大きいことを考慮すると、効率の良い

対処方法は以下の様に考えるべきであろう.

粘性土地盤一一〉地盤改良による地盤の強化

砂質土地主主一一〉盛土自11の術強材を長くすることによる盛土の強化

なおこれらの議論には、地盤破援の進行性や、 C，φの決定方法とその精度の影響は含

まれていないロこれらについては別途検討すべき重要な課題である。
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