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論　文　要　旨

建築基礎構造の設計は,日本建築学会において限界状態設計法を指向した設計指針が提

示されるなど,性能規定型設計あるいは限界状態設計法-移行する段階にある.基礎の限

界状態に関連する問題のうち,特に重要となるのは,地震時における杭を含めた基礎の保

有耐力の問題であると考えられる.建物に地下室などの根入れ部がある場合,水平力に対

して大きな抵抗が期待できるが,現状では主に受働側の土圧を考慮しているにすぎず,也

下壁側面と地盤などの摩擦抵抗については十分に考慮された設計が行われているとは言い

難い.

本論文は,根入れ部を有する建物基礎の限界状態を考慮する上で重要となる,地盤と基

礎の摩擦抵抗に着目し,この抵抗を含めた基礎の水平挙動の評価方法を提案するものであ

る.論文ではまず,研究例の少ない地盤と基礎根入れ部の摩擦抵抗性状に関して実験的に

明らかにするため,遠心模型実験や原位置実験を行い,その挙動が一次の双曲線関数で評

価できることを示している.ついで,地盤の抵抗を集中ばねでモデル化し,地盤ばねの非

線形性を双曲線関数により規定した解析モデルを提案し,同関数の初期勾配を弾性論に基

づいて決定する手法を示している.そして,模型実験や建物根入れ部を模擬した既存ケー

ソンによる実験結果との比較を行い,提案手法の妥当性を明らかにしている.

本論文は6章から構成されており,その概要は以下の通りである.

第1章　「序論」では,地下室などの根入れ部を有する建物基礎の水平抵抗に関する既往

の研究内容を示し,本論文の位置づけ,本論文の目的や構成を明らかにした.

第2章　「根入れ部側面と地盤間の摩擦抵抗に関する模型実験」では,水平力を受ける地

下壁側面と地盤との摩擦抵抗性状を把握する目的で行った遠心模型実験の内容

を示した.実験では,根入れ側面部を模擬した壁要素模型を乾燥砂地盤中に設置

し,模型に遠心力を付与した状態で静止状態から地下壁が水平に変位した場合の

摩擦力を測定した.実験結果を分析し,壁の表面粗さや地盤の相対密度が摩擦抵

抗性状に与える影響などについて考察した.

第3章　「根入れ部底面と地盤間の摩擦抵抗に関する模型実験」では,基礎底面部と地盤

との摩擦抵抗を遠心模型実験及び原位置小型模型実験により測定した内容を示

した.いずれの実験ともに,直接基礎模型と直接基礎に杭基礎を併用したパイル

ド・ラフト基礎模型を用いて終局状態に至るまで水平載荷を行っており,両者の



比較から基礎直下に伝達される鉛直応力が異なる場合の摩擦抵抗性状について

検討した.

第4章　「既存ケーソンを用いた原位置水平載荷実験」では,建物根入れ部と同様に躯体

剛性の高い既存ケーソン基礎を用いた水平載荷実験を行い,ケーソンの受働抵抗

力や側面摩擦力を測定した.実験では,現状地盤の状態で通常に載荷する試験体

に加え,側面摩擦力を測定するために既存ケーソンの前背面の地盤抵抗を出来る

だけ除去して側面摩擦要素を抽出した試験体に対して静的な水平載荷を行った.

両者の実験結果を比較検討し,受働抵抗や側面摩擦の抵抗性状について考察した

結果を述べた.

第5章　「根入れを有する建物基礎の水平挙動に関する解析モデルの提案」では,根入れ

部の抵抗要素の非線形挙動を考慮した解析モデルを提案した.解析法には,各地

盤抵抗を集中ばねでモデル化した実用的な手法を適用し,地盤ばねの非線形性は,

実験結果を基に構築した1次の双曲線関数で規定した.双曲線関数を特性づける

極限抵抗値と初期勾配について,前者は地盤のせん断強度から,後者は弾性論に

基づき地盤の初期せん断弾性係数から求める方法を示した.第3章及び第4章の

実験結果に対して提案する解析モデルを用いた解析を行い,解析モデルの妥当性

を明らかにした.

第6章　「結論」では,本研究を通して得られた結果や知見を総括して示した.
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第1章　序　論

1.1.まえがき

建築基礎構造(基礎と呼称)の設計は,日本建築学会において限界状態設計法を指向し

た設計指針1.1)が提示されるなど,従来の許容応力度設計法から性能規定型設計あるいは

限界状態設計法-移行する段階にある.性能規定型の設計では,想定した要求性能レベル

(例えば,使用限界状態,損傷限界状態,終局限界状態など)に応じて,基礎の性能が確

保されていることを検討する必要がある.したがって,許容応力度設計で行われてきた力

の釣り合いだけから設計することは困難であり,想定される外力に対して基礎に発生する

変形を考慮した検討が必要となる.建物に地震力などの水平力が作用する場合では,基礎

に発生する水平変位量について地盤の非線形性を考慮した予測を行うことが重要となる.

水平力を受ける建物基礎の挙動予測手法については,杭基礎では多数の研究成果を基に

具体的な評価手法が建築基礎構造設計指針‖)で示されるなど,既に設計に反映される段階

にある.一方,地下室など建物が地中に根入れされている場合の水平抵抗については十分

研究が行われているとはいえず,実務的な予測手法が提案されているとは言い難い.周辺

地盤が液状化する場合などを除き例えば1.2)建物根入れ部には大きな水平抵抗が期待できる

ことから,基礎全体の水平抵抗を評価する上で,根入れ部の抵抗性状を正確に予測するこ

とが重要と考えられる.

建物根入れ部の水平抵抗要素の一例を基礎形式毎に図1.1に模式的に示した.根入れ部

がある場合,各基礎形式の主要な抵抗要素(底面摩擦抵抗や杭の抵抗)に加え,加力方向

前面の受働抵抗,側面の側面摩擦抵抗などが抵抗要素として考えられる.これら根入れ部

分の抵抗の実務的な評価方法としては,文献1.3)が知られている.同文献では根入れ部前

面の受働抵抗を地盤の弾性ばねにより,側面摩擦抵抗をバイリニア型の非線形ばねにより

仮定した解析モデルを用い,受働抵抗と側面摩擦抵抗の分担に関して,建物や地盤条件を

パラメータにした検討が行われている.その結果,受働抵抗と側面摩擦抵抗の分担率が根

入れ長さや建物規模(水平力の大きさ)によって変化すること,側面摩擦抵抗の分担率が

比較的大きいことなどが示されている.しかし,実験などによる検証が十分行われておら

ず,仮定した地盤ばねの妥当性が十分明らかとなっているとは言い難い.最近の研究から,

根入れ部の受働抵抗に関する評価法が提案されつつある1.4), 1.5)が,側面摩擦抵抗を含め

た根入れ部全体の非線形水平挙動を評価する実務的な手法が確立されているとは言い難い.

特に基礎と地盤の摩擦抵抗性状については,未だ明らかになっているとはいえない.

これらの状況に鑑み,本論文は,根入れを有する建物基礎の水平挙動を評価する上で重

要となる基礎と地盤の摩擦抵抗に着目し,この抵抗を含めた基礎の水平挙動の評価方法を

提案するものである.論文ではまず,研究例の少ない地盤と地下壁や基礎底面との摩擦抵
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抗性状に関して実験的に明らかにするため,遠心模型実験や原位置実験を行い,その挙動

を一次の双曲線関数で評価できることを示している.ついで,地盤の抵抗を集中ばねでモ

デル化し,地盤ばねの非線形性を双曲線関数により規定した評価法を提案し,同関数の初

期勾配を弾性論に基づいて決定する手法を示している.そして,小型模型や建物根入れ部

を模擬した既存ケーソンによる実験結果との比較を行い,提案手法の妥当性を明らかにし

ている.

<直接基礎> <杭基礎>

図1.1建物の根入れ部の抵抗に関する模式図

1.2.既往の研究

建物基礎根入れ部の水平抵抗に関する研究は,主に杭基礎建物を対象として,根入れ部

の抵抗を考慮した結果,杭-の作用地震荷重がどの程度低減されるかという観点で静的及

び動的な問題について実施されてきた.これらの研究のうち主に静的荷重の検討結果を基

に中小地震動を対象とした入力低減式が文献1.3)で提案され,実務設計で用いられている.

また動的な地震動を考慮した研究からは,建物及び地盤条件によっては根入れ部が地震時

に抵抗要素とならない場合があることなどが報告されている.

根入れ部の水平抵抗要素には,前述の通り,受働抵抗,側面や底面の摩擦抵抗などが考

えられる.既往の解析的な検討では,摩擦抵抗が比較的多くの荷重を分担することなどが

示されている.しかしながら,これらの研究における摩擦抵抗の解析モデルは,変形を考
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慮せずに摩擦力を一定値で与えたり,場所打ち杭と同様の関係を適用したりと暖味な根拠

に基づいたものとなっている.これは,実験時に摩擦力の測定が困難なこともあり,根入

れ部の摩擦力～水平変位量に関する実測データが少ないことに起因していると考えられる.

以下には,まず根入れ部の水平抵抗に関する研究について紹介し,ついで本研究で着目

する基礎と地盤の摩擦について既往の研究を概観する.なお摩擦抵抗については,根入れ

部の摩擦抵抗を直接取り扱った研究が少ないことから,これに準じる研究として地中連続

壁や壁杭などゐ原位置水平載荷試験及び単純せん断試験装置を用いた室内要素実験の結果

について紹介する.

1.2.1建物基礎根入れ部の水平抵抗に関する研究

基礎根入れ部の水平抵抗の研究は,上部構造の慣性力を対象とした静的な水平力に関す

る研究と,動的な地盤震動による建物と地盤の動的相互作用に関する研究に大別される.

静的な水平力に関する研究では,主に根入れ部を有する杭基礎を対象として,根入れ部

と杭の水平力の分担に関する具体的な算定法が,岸田ら1.6)建築センター指針1.3), 1.7)酒

井ら18)などによって提案されている.

岸田ら16)の研究では,根入れ部の抵抗を考慮した杭の水平抵抗の計算手法が提案され,

杭および受働抵抗に関して実験値との比較から提案手法の妥当性が確認されている.建物

と地盤条件をパラメータとした数値解析から,根入れ部分の受働土庄が完全に発揮される

には大きな水平変位量が必要となり相対的に側面摩擦の分担が大きくなること,杭に相当

の水平荷重が伝達されることが示されている(図1.2参照).根入れ部の抵抗は,前面の

受働抵抗と側面摩擦抵抗が考慮され,底面部は地盤との間に隙間が生じる可能性があるこ

とから考慮されていない.受働抵抗は弾性論に基づく弾性勾配をもつバイリニア型の地盤

ばねが設定され,側面摩擦については変位によらず一定値とするモデルが用いられている.

杭については「エネルギー法」と呼ばれる非線形解析法によりその挙動が評価されている.

(a)地上5階地下1階
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建築センター指針1.3), 1.7)においても,岸田らと同様の手法により,根入れ部と杭との分

担が評価されている.同指針では受働抵抗は弾性論に基づく線形ばね,側面摩擦抵抗は1cm

で最大値に達するバイリニア型の地盤ばね特性が与えられている.側面摩擦抵抗の最大値

は既往の推定評価式の8割に設定されているが,これは地震力の方向によっては両側側面

が有効に作用しない可能性があることを考慮したものとされている.このモデルを用いて

建物と地盤の条件を図1.3に示すように設定しパラメトリックな検討が行われている.図

1.3　はその一例を示したものであるが,側面摩擦抵抗の分担(△印)は総じて受働抵抗よ

り大きくなっていることを確認できる.これらの試算結果をもとに,根入れ部分の地震力

負担率αの評価式が提案されている(図1.4参照).同評価式は単位が合っておらず物理

的な意味合いが明確でないことや,平面形状によってはばらつきが大きいこと,実験など

の比較が十分行われていないことなど不十分な点もあるが,岸田ら16)の検討結果に比較し

て根入れ部の抵抗を小さめに評価すること(杭の設計にとって安全側)や取り扱いが簡便

なこともあり,中小地震動時の検討式として設計実務で用いられるに至っている.

m

3.5

〟

〟

3.5

4.0

4.0

2.0

R F

iF

1F

日1

B l

I, 17.。mJ

階数　3, 6. 10

地階　1-4

地盤

S)>:N-10. 20
0.8

粘土:?u-0.5, i.kg!cn2

くい　銅管ぐい　　　　　　　　　0.6

(6 =609.6
卦

/-12.7

=1161/本　　　　担　014

建物平面形　　　　　　　率

i EmKォn此

14nlX28m

28m'< 14rn

A地盤/V-10

甑10F含

----」-3---:」-6-f--AioF

--qi。f芸

BI B2　　B3　　B4

図1.3　試算建物の条件と試算結果の一例(平面14mX14m)

2　　　　3　　　　4　　　　5　　　　6　　　　7

/瓦・ 4/函　　　　　　　　o試那六果
△　nn「'l蝣・:X,.^$1.11i・Tl三蝣18

図1.4　根入れ部の水平力分担率α

-4-

0サ-a,十C<+ ffl>

・7　　、

作<n*t >>

弐I　盟re>el- H tHtJサ6i

ft : M血のsw肘t:

&.:くいの水平は扶



酒井ら1.8)は,受働抵抗及び側面摩擦に双方に非線形性を考慮した根入れ抵抗の評価モデ

ルを凝案している.受働抵抗は非線形有限要素法による検討結果を,側面摩擦には場所打

ち杭の載荷試験から得られた関係を適用して指数関数により非線形性が考慮されている.

この手法は,文献19)の算定例で適用されており,図1.5に示すような試算結果が示されて

いる.前述の事例と同様に側面摩擦抵抗の分担率が比較的大きいことが示されている.
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図1.5　試算検討モデルと各抵抗要素の分担荷重の変化

以上に示したように,根入れ部の受働抵抗及び側面摩擦抵抗に関する解析モデルは定ま

ったものが示されていない.最近の研究から,受働抵抗に関しては,社本ら15),1・10),l.ll)に

よって主働状態から受働状態に至る過程の土圧の発揮性状を表現可能な手法が提案され,

その妥当性が時松ら14)によって示されるなどの進展がみられる.一方,側面摩擦につい

ては,田村ら112)- 113>, Gadre114)らより乾燥砂を用いた遠心模型実験事例が報告されてい

るが,全体に実測データの蓄積が少なく,摩擦力～水平変位量関係に関する解析モデルが

提案されるに至っていない.

Gazetas=5)らは,根入れ部の水平剛性を簡便に求める算定式を提案している(図1.6参

照).境界要素法を用いた多数の数値解析結果を整理し,根入れ部の水平剛性,回転剛性に

関する算定式が求められている.この算定式の特徴として,弾性地盤を前提とした評価式

であること,.底面摩擦剛性は個別に算定可能であるが受働抵抗及び側面摩擦抵抗について

は一体の剛性として評価されていることなどが挙げられる.

土木分野では,建物根入れ部と同様に矩形形状を有するケーソンや地中連続壁の設計に

おいて,受働抵抗や側面摩擦抵抗の解析モデルが提案されている.代表的なものに道路橋

示方書1.16)があり,図1.7に示す解析モデルが提示されている.同解析モデルでは,各地

盤ばねの非線形特性はすべてバイリニア型で与えられている.側面摩擦抵抗については,

前面の地盤ばねの地盤反力係数をもとにケーソンの幅や奥行きを考慮した係数を乗じて算

定する式が提案されている.
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図1.6　水平剛性の検討模式図
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図1.7　ケーソンの設計モデル

地震時土庄などの動的な挙動に関して,実験的な研究例えば1-17)-1-20)解析的な研究例えば

1-21)-1.29)液状化地盤を対象とした研究1.2), 1.4)などの研究が報告されている.これは,根

入れ部の挙動について単純に上部構造の慣性力としてのみでは扱えないのではないかとい

うことや,地震時の地盤変位により地盤が根入れ部を押して杭-の入力を増大させるので

はないかいう視点で行われているものが多い.

実験的な検討では,実建物における地震時の壁面土圧の観測事例1.20)も報告されている

が,模型実験によるものが多い.模型実験では,図1.8に示すような振動台を用いた1g場

での実験1-2)が多く,模型地盤材には豊浦砂などの土材料やシリコン等が用いられている.

解析的な検討では,質点と地盤ばねに集約した比較的簡便なモデル例えば1-24),1.26),1.28)から,

2次元有限要素法例えば1-21),1.23),1.27)　次元薄層法例えが22)及び3次元有限要素法例えば1-29)に

よるものまで様々な手法により検討が行われている.図1.9は2次元有限要素法の解析モ

デルの一例1.23)であるが,非線形性を考慮した検討は,簡便なモデルや2次元有限要素法

などで比較的多く行われている.根入れ部分の解析モデルに着目すると,根入れ部の各抵
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抗要素をまとめて基礎底面位置に集約した地盤ばねが用いられたり, 2次元有限要素法に

おいて底面と受働抵抗のみが考慮されたりと,この部分の取り扱いは様々である.

これらの研究から,長周期建物では杭頭水平力が上部構造物の慣性力に対して減少する

こと,短周期建物では根入れに伴う杭頭水平力の低減効果が少ないこと等が報告されてい

る(図1.10参照).また,基礎底面の接地の有無によって杭の応答性状が変化すること,

地震時に地盤が液状化し液状化層の上に非液状化層がある場合には,根入れ部-の入力が

大きくなることなども指摘されている.文献1.30)では,一般的な建物では地下室がある方

が杭に有利に働くが,地下室があることによって結果的に杭が短杭になる場合や地下室が

かなり深く周囲の地盤が軟弱である場合には不利になることなどが指摘されている.
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1.2.2　基礎構造と地盤の摩擦力に関する研究

本研究では,水平力を受ける基礎根入れ部と地盤の摩擦抵抗に着目しているが,この分

野に関する研究が少ないことから,これに準じる研究として,室内の単純せん断試験によ

る研究及び,地中連続壁や壁杭などの原位置水平載荷試験について概観する.

Uesugiらは,図1.11に示すような単純せん断型の試験装置を用いて要素試験を実施す

ることにより,構造材料(コンクリート及び鋼材)と乾燥砂との摩擦特性について明らか

にしている例えば1.31)-1.33)実験装置は,図に示すように砂のせん断変形量と砂と構造材との

すべり量を個別に測定できるような仕組みになっている.一連の研究から,構造材料の表

面粗さと砂の粒径と形状が摩擦係数の決定要因となっていること,摩擦面に接する砂のせ

ん断強さが摩擦係数の上限になっていることなどが示されている.摩擦係数と表面粗さの

関係については,一例として図1.12のような関係が報告されている.加藤らも, Uesugi

らと同様の仕組みでやや大きい寸法の実験装置を用いて,湿潤砂を含めた摩擦実験を行っ

ている例えば1-34)実験によりUesugiらと同様の挙動性状を確認するとともに,せん断応力

度/垂直応力度～変位量関係(図1.13参照)が双曲線関数で近似できること,その初期勾

配は相対密度が高いほど大きいこと,湿潤砂の初期勾配は乾燥砂のそれ比べて大きいこと

などが示されている.
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原位置において水平力を受ける基礎構造と地盤との摩擦力を測定した事例に壁杭や地

中連続壁基礎の水平載荷実験がある例えば1.35)-1.39)図1.14及び図1.15はその一例を示した

ものである.実験結果から,摩擦力が地盤抵抗の主体で躯体剛性の大きい面内方向の水平

抵抗力が面外方向の水平抵抗に比較して大きい値を示すことなどが報告されている.これ

らの載荷実験では地盤をばねでモデル化した解析的な検討が加えられており,壁杭の挙動

が受働抵抗と側面摩擦抵抗の和で説明できることなどが示されている.地盤ばねのモデル

化に着目すると,文献1.36)では受働抵抗には非線形有限要素法による結果を,側面摩擦に

は場所打ち杭の載荷試験に基づいて指数関数をばね特性に適用することにより地盤の非線

形性が考慮されている.文献1.37)-1.39)では地盤ばねはバイリニア型でモデル化され,受

働地盤ばねの弾性勾配と側面地盤ばねそれの比率が概ね図1.16　となることなどが報告さ

れている.

Nイ乱試験杭地層区分
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Nニ8.6
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図1.14　壁杭の実大水平載荷実験
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1.3.本研究の日的

建物に地下室などの根入れ部がある場合,根入れ部には地震荷重などの水平荷重に対し

て大きな抵抗が期待できるが,現状では主に受働側の土圧を考慮しているにすぎず,地下

壁側面と地盤との摩擦抵抗などは積極的に設計に考慮されているとは言い難い.側面摩擦

抵抗の大きさが受働抵抗のそれに比較して小さいと考えられていることや,水平力を受け

る地下側壁の摩擦抵抗性状が十分明らかにされていないことなどが理由として考えられる.

しかし,受働抵抗が完全に発揮されるためには,通常の設計で想定する水平変位量に比較

して大きな変位量を要するため例えば1.3),1.6),1.現実には全体抵抗に対して側面摩擦抵抗な

どの要素が分担する割合が大きいと推察され,その評価が重要であると考えられる.

基礎の設計は,従来の許容応力度設計法から外力に対して発生する変形を考慮した性能

規定型の設計法-移行する段階にある.根入れ部を有する建物が水平力を受ける場合には,

根入れ部の抵抗を適切に評価することが基礎全体の水平挙動を予測する上で重要となる.

しかしながら,根入れ部全体の非線形水平挙動を評価する実務的な手法が確立されている

とは言い難い.特に基礎と地盤の摩擦抵抗性状に関する研究例は殆ど報告されておらず,

その性状について末だ明らかになっているとはいえない.

本研究では,根入れ部を有する建物基礎の水平挙動を評価する上で重要となる,基礎と

地盤の摩擦抵抗について実験を通じて把握することを第1の目的とした.実験では,まず

摩擦抵抗に関連する地下側面及び基礎底面の各要素の抵抗性状について,模型実験により

個別に挙動性状を把握することとした.模型実験では,縮尺模型においても実物と同様の

地盤の応力状態を再現可能な遠心模型実験を主体とし,静的な水平載荷を実施した.つぎ

に,建物根入れ部を模擬した既存ケーソンによる原位置水平載荷実験により,側面摩擦な

らびに全体抵抗に関する挙動性状を把握するとともに,基礎の摩擦力～水平変位量関係を

表現する解析モデルを提案する.

本研究の第2の目的は,根入れ部の水平抵抗を考慮した建物基礎の水平荷重～水平変位

量関係の予測手法を提案することである.評価手法は実務設計で用いられることの多い地

盤を集中ばねで構造体を梁要素などでモデル化する手法を用いるものとし,地盤ばねの非

線形性は提案する双曲線関数で評価する.論文では非線形地盤ばねの入力定数の決定方法

について提案し,模型実験や既存ケーソンによる実験結果との比較を通じて提案手法の過

用性について検討する.

以上に示すように,本研究では建物基礎根入れ部と地盤との摩擦抵抗を研究対象とした.

一般に摩擦とは「接触している2物体が相対的に運動し,または運動し始めるとき,その

接触面で運動を妨げようとする向きに力の働く現象,またはその力」とされている例えば1.40)

一方,基礎構造一地盤間の摩擦については,本研究や既往の研究例えば1.31)-134)などから,磨

擦抵抗の発揮性状が基礎表面の粗さによって異なることが明らかとなっており,基礎の表
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面が滑らかな場合には基礎表面の境界部で生じる摩擦抵抗により,粗い場合には基礎表面

の近傍地盤のせん断抵抗により抵抗の大きさが決まることが確認されている.建築基礎構

造の分野では,基礎表面の境界部に生じる摩擦抵抗及び近傍地盤内で生じるせん断抵抗を

区別することなく慣用的に摩擦抵抗と呼称しており例えば1.41), 1.42)本論文においてもこれ

に準拠して摩擦抵抗という表現を適用することとした.

本研究では水平力を受ける基礎根入れ部の摩擦力～変位量関係の骨格曲線をモデル化

することを主要な目的としている.そして,骨格曲線を求める手法として4種類の静的な

水平載荷実験を行った.地震時などの動的な荷重下での摩擦力～変位量関係については,

本研究で得られた骨格曲線を基に,地盤条件に応じた動的な時間効果を考慮して評価する

手法が考えられるが,その具体的な評価方法については,別途の実験的な研究が必要であ

ると判断され,本研究の対象外とする.

BIB



1.4.本論文の構成と内容

本論文は6章から構成されており,その概要は以下の通りである.

第1章　「序論」では,地下室などの根入れ部を有する建物基礎の水平抵抗に関する既

往の研究内容を示し,本論文の位置づけ,本論文の目的や構成を明らかにした.

第2章　「根入れ部側面と地盤間の摩擦抵抗に関する模型実験」では,水平力を受ける

地下壁側面と地盤との摩擦抵抗性状を把握する目的で行った遠心模型実験の内容を示した.

実験では,根入れ側面部を模擬した壁要素模型を乾燥砂地盤中に設置し,模型に遠心力を

付与した状態で静止状態から地下壁が水平に変位した場合の摩擦力を測定した.実験結果

を分析し,壁の表面粗さや地盤の相対密度が摩擦抵抗性状に与える影響などについて考察

した.

第3章　「根入れ部底面と地盤間の摩擦抵抗に関する模型実験」では,基礎底面部と地

盤との摩擦抵抗を遠心模型実験及び原位置小型模型実験により測定した内容を示した.い

ずれの実験ともに,直接基礎模型と直接基礎に杭基礎を併用したパイルド・ラフト基礎模

型を用いて終局状態に至るまで水平載荷を行っており,両者の比較から基礎直下に伝達さ

れる鉛直応力が異なる場合の摩擦抵抗性状について検討した.

第4章　「既存ケーソンを用いた原位置水平載荷実験」では,建物根入れ部と同様に躯

体剛性の高い既存ケーソン基礎を用いた水平載荷実験を行い,ケーソンの受働抵抗力や側

面摩擦力を測走した.実験では,現状地盤の状態で通常に載荷する試験体に加え,側面摩

擦力を測定するために既存ケーソンの前背面の地盤抵抗を出来るだけ除去して側面摩擦要

素を抽出した試験体に対して静的な水平載荷を行った.両者の実験結果を比較検討し,受

働抵抗や側面摩擦の抵抗性状について考察した結果を述べた.

第5章　「根入れを有する建物基礎の水平挙動に関する解析モデルの提案」では,根入

れ部の抵抗要素の非線形挙動を考慮した解析モデルを提案した.解析法には,各地盤抵抗

を集中ばねでモデル化した実用的な手法を適用し,地盤ばねの非線形性は,実験結果を基

に構築した1次の双曲線関数で規定した.双曲線関数を特性づける極限抵抗値と初期勾配

について,前者は地盤のせん断強度から,後者は弾性論に基づき地盤の初期せん断弾性係

数から求める方法を示した.第3章及び第4章の実験結果に対して提案する解析モデルを

用いた解析を行い,解析モデルの妥当性を明らかにした.

第6章　「結論」では,本研究を通して得られた結果や知見を総括して示した.
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第2章　根入れ部側面と地盤間の摩擦抵抗に関する模型実験

2.1.まえがき

根入れを有する建物に水平力が作用すると,加力方向に対して側面となる地下壁は主に

地盤との摩擦により抵抗するものと考えられる.地盤条件,地下室の形状,想定する外力

の大きさなどによっては,基礎の全水平抵抗に対して側面摩擦抵抗の占める割合が高くな

ることも十分考えられる.このような場合には,建物の水平挙動を把握する上で側面摩擦

抵抗の評価が重要となるものと判断される.しかしながら,前述の通り水平力を受ける根

入れ側面部がどのような挙動を呈するのかを扱った研究はあまり報告されていない.

本章では,建物根入れ部側面と地盤間の摩擦抵抗性状を把握するために実施した模型実

験の結果について示す.地下壁側面部を模擬した模型を用いて,静止状態から地下壁が水

平に変位した場合の地下壁側面一地盤間の摩擦抵抗性状を調べ,側面摩擦力～水平変位量

関係を評価可能な解析モデルを提案する.なお,実験は地盤に関連する模型実験の一手法

であり,縮尺模型でも~実地盤における地盤の応力状態を再現できる遠心模型実験2.1)-2.3)に

より行った.

2.2.遠心模型実験について

2.2.1遠心模型実験の原理

地盤の強度や変形特性は地盤が受ける応力により大きく変化し,その応力は地盤の自重

が支配的である.そのため,地盤を含む構造物系を,通常の重力場すなわち1g場(g:重力

加速度)で,縮尺模型を用いて実験する場合には, (自重の影響がごく小さいため)実物の

構造物の変形や地盤の破壊挙動を再現することは困難である.

遠心模型実験は1/nに縮尺された模型を遠心力載荷装置に搭載し,縮尺模型に重力加

速度のn倍の遠心力を付与することによって,地盤内に実物と同じ応力状態を再現しよう

とする実験方法である.これにより,模型地盤においても実物と同様の挙動を再現するこ

とが可能と考えられている.

遠心模型実験を行うに当たっては,まず相似則の検討が必要となる.以下に実物(pの

添字で表示)と同じ土質材料で幾何学的に相似的な1/nの模型(mの添字で表示)を用い

る場合の相似別について示す.長さL,面積A及び体積Vに関して,幾何学的に以下の関

係がそれぞれ成立する.

Lm -Lp/n

4,-Vw
Vm =Vp/n>

-17-



土の単位体積重量γ及び土の重さWに関してはそれぞれ下記の関係となる.

rm=n-r,

W-Vr=WIn2
m'mlm"p'"

模型地盤の深さZにおける土の自重による鉛直応力0-に関して,模型と実物では次式の

関係となり,模型と実物で鉛直応力は等しくなる.

ーm-Ym-zm -(n-Yp)-(zJri)=yp蝣zp =cyp

(2.6)

模型材料は実物と同一であり,鉛直応力は等しいので両者の土圧も等しい.鉛直応力だ

けでなく全ての方向の応力が等しくなり,地盤を水で飽和させている場合には発生する間

隙水圧も実物と等しくなる.したがって土要素のひずみf及びひずみを積分して得られる

変形量Sは次式の関係となる.

S-=」

Sm-Spln

本実験に関して遠心模型実験における相似則は,表2.1のようにまとめられる.

表2.1遠心模型実験の相似則(遠心加速度ngの場合)

長さ 面積 体積 重量 応力 ひずみ 変位

1′n V n< 1′n3 1′n2 1 1 1′n

2.2.2　遠心力載荷装置

模型に遠心力を付与するための遠心力載荷装置を写真2.1及び図2.1に,その緒元を表

2.2に示す2.4)遠心力の載荷は,ビーム状の回転アームを主軸を中心に回転させることに

よって行う・縮尺模型は,アーム先端部にピン接合されたバスケット内に搭載され,アー

ムの回転ともにバスケットが振れ上がり,回転数に応じた遠心加速度を受けることになる.

縮尺模型-の加力や計測は,スリップリングないしは光ロータリージョイントと呼ばれる

機構を介して,計測室内の加力制御ならびにデータ処理用の制御機器やコンピューターに

接続され,遠隔操作やデータ収録が可能なシステムとなっている.
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図2.1遠心載荷装置の概要

表2.2　遠心力載荷装置の性能緒元

項 目 性能

アーム半径 6.9m
有効 回転半径 2.65m

駆動電力 300kW
最 大回転数 260r.p▼m

最 大遠心加速度 200g

最 大積載量 4.0kN

積載 スペース 幅 1,000×奥行き900×高 さ1,000m m
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2.3.実験の概要

本節では,遠心模型及び実験装置の概要について示す.遠心模型の縮尺は1/100とし,

lOOgの遠心加速度場で実験を行った.遠心模型の縮尺は,実物換算した場合の模型地下壁

の深度や模型地盤の粒径,及び粒径と基礎寸法の比率25)などを勘案して決定した.後述す

るように模型地下壁は実物に換算して約20mの深度となり,地下3階程度に相当する比較

的深い深度までを模擬している.以下では,特記しない限り,モデルスケールで記載して

いる.

2.3.1遠心模型と実験装置

図2.2,写真2.2及び写真2.3に遠心力載荷装置に搭載した実験装置の概略を示す.実

験装置は,せん断土W,模型地下壁,及び加力部から構成されている.せん断土槽は,コ

の字型の部材を壁面と平行に並べたものであり,地下壁の変位に追従して動くことが可能

な構造となっている.模型地盤は,幅240mmX奥行き200mmX深さ230mm (実物換算24m

X20mX23m)の大きさである.模型地下壁の下端は,せん断土槽底面の影響を防ぐため,

地表面から180mmの深さとした.

図2.3,写真2.4及び写真2.5には模型地下壁の詳細を示す.模型地下壁は作用する摩

擦力及び土圧分布を測定するため,深さ方向に10個の要素に分割した.各壁要素中央部に

は,土庄測定用の超小型ロードセルAを,要素端部と加カフレームの間には,摩擦力測定

用の小型ロードセルBを設置した.なお,各要素間での力の伝達を防止するため,要素間

にテフロンシートを挿入した.加カフレームはシャフトを介して水平加カモーターに接続

されており,押し引きの変位を与えることが可能である.地下壁の変位量はレーザー変位

計により,地下壁全体の摩擦力はロードセルCで測定した.

模型地盤には,気乾状態の豊浦砂を使用した.表2.3に豊浦砂の物理的性質と三軸圧縮

試験2.6), 2.7)写真2.6参照)から求めた内部摩擦角を示す.模型地盤の作製は,所定の相

対密度(Drと呼称)を得ることが比較的容易な空中落下法28)により行った(写真2.7参

照).

摩擦力の測定は, lOOfifの遠心加速度場で地下壁に水平変位を与えることで行った.水平

変位の速度はできるだけ低速度とし(約0.34mm/min),最終の変位量は摩擦力がほぼ一定

値を示すまで変位を与えた.
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写真2.2　実験装置(模型地盤設置前)
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写真2.3　実験装置(模型地盤設置後)
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図　2.3　模型地下壁の詳細
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写真2.4　模型地下壁の詳細

写真2.5　模型地下壁の壁要素
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表2.3　豊浦砂の物理的性質

密 度 (g W ) 間 隙比 C
D 50(票 D r= 6 0%

kJK p dm ax 最 小 P dra in 最 大ema; 最 小 em l】l P * CD** I

1 .6 2 8 1 .3 5 8 0 .9 4 3 0 .6 2 0 0 .1 6 1 .5 1 3 8 .8 1 .6 0

*p :密度(g/cm), **9 :内部摩擦角(o)

写真2.6　豊浦砂の三軸試験準備状況

写真2.7　空中落下法による地盤の作製状況
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2.3.2　実験ケース

表2.4に実験ケースの一覧を示す.実験は,模型地下壁の表面粗さとDrをパラメータ

にとり,各ケースで再現性を確認するため3回程度実施した.表面粗さは,既往の研究29)

を参考に,限界粗さと想定される粗度及びそれに比較して十分小さい粗度を,それぞれ粗

いケースと滑らかなケースとして設定した.壁面が粗いケースでは　Z)r-90%の地盤で繰返

しの加力も実施した.

実建物の基礎根入れ部表面の粗さは,地下工事を行う際の山留め工法や山留め壁の種類

など施工方法の影響を受けるものと考えられる.掘削山留めの方法は,文献2.10)に示され

るようにいくつかの方法があるが,壁面が滑らかなケースに近いのは,法付けオープンカ

ット工法などで掘削し地下躯体を型枠を用いて施工した後に埋戻すような場合であると判

断される・一方壁面が粗いケースに近いのは,山留め壁にソイルセメント壁や地中連続壁

など地盤と密着性が高くなる工法を用いる場合であると考えられる.実験で設定した模型

地下壁の粗さはこれらの両極端なケースを想定しており,実際の地下壁の粗さはその中問

的な位置づけになるものと判断される.

表2.4　実験ケース

実験の方法

輿 + 巨 言 ……f.

」 模型地下壁」 模型地下壁- 」

実験ケ- ス CA S E-R 1 C A S E -R 2 C A S E -S 1 C A S E-S 2

表面粗さ* 粗 (Rm ax =30 - 3 5〃′m ) 滑 (R m ax=3~ 4 〃′m )

相対密度 (% ) 60 90 60 90

載荷方向 一方向 .繰返し 一方向

地盤耕 豊浦標準砂

遠心加速度 lo撫 (lg = 重力加速度)

* :基準長さ0.2mmの間の表面の最大の粗さをいい, mnaxと表示する
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2.4.実験結果

2.4.1土圧分布及び土圧の変動

図2.4は,Drが90%及び60%の壁面土圧p(静止土圧)の分布を遠心加速度毎に示した

ものである・いずれの図とも,静止土庄は壁の深さに比例して直線的に増加していること,

同一深度の静止土圧の大きさが伽の小さい(b)図の分布で大きいことが分かる.

図には,lOOgfにおける下式で求めた静止土圧分布を実線で併記した.両者は概ね対応し

ており,静止土庄の大きさがJaky式2-ll)で基に推定できることが分かる.

p-Koyz(2.9)

ここにK。静止土庄係数(ここでは,Jaky式211)/蝣-(-l-sino)で推定.両ま三軸

圧縮試験から求めた豊浦砂の内部摩擦角(表2.3参照))

γ:単位体積重量(kN/m3)

Z:深度(m)

20　　　40　　　60　　　80　　1 00

壁面土圧p (kN/m2) (ロードセルAによる測定値)

(a)かγ-90%

20　　　40　　　60　　　80　　100

壁面土圧β (kN/m2) (ロードセルAによる測定値)

(b)かγ-60%

図　2.4　静止土圧の分布
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図2.5に,加力時(lOOg場)の壁面土圧p (ロードセルA) ～水平変位量6x関係を,壁表

面が粗いケースについて, Dr毎に整理して示す.図は,加力直前の壁面土庄をゼロクリア

して整理し,加力中の増分土圧を示したものである.これらの図より,いずれのDrとも

に加力時の土圧は有とともに増加する傾向にあるが,測定値のバラツキが大きく,総じて

再現性の良いデータを得られなかった.これらの傾向は,壁が滑らかなケースでも同様で

あった.
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(b)かγ-6 0%

図2.5　壁面土庄p～水平変位量61・関係
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2.4.2　摩擦力～水平変位量関係

摩擦力F～水平変位量∂l・関係は, ・前述と同様,加力直前の測定値をゼロクリアして,加

力中の増分摩擦力で整理した.また実験に先立ち,模型地盤を作製しない状態(地盤抵抗

がない状態)の実験装置にIOOgの遠心加速度を与えて加力を行い,模型地下壁の自重によ

る水平荷重と水平変位量を測定した(図2.6参照).実験結果を整理する際には,その抵

抗力を図中の近似式で評価して実験結果から差し引いている.この修正は,模型地下壁の

鉛直方向の自重を対象としたものであり,水平方向に圧力が作用した状態での抵抗力成分

については考慮されていない.したがって,実験結果にはこの水平抵抗力成分が含まれて

いるが,後述するように土質試験結果や既往文献29)による実験結果との比較検討などから,

摩擦力～水平変位量関係の性状に大きな影響を与えていないものと判断した.

図2.7に,各実験ケースの模型地下壁全体のF(ロードセルc) -sxの関係を示す.図

2.7は,模型地下壁を単調に一方向に載荷した結果である.

図より, Fの大きさはdxが小さい領域(約0.1-0.5mm)から非線形性を示し, 6xの増

加とともに一定値に収束する傾向がある.このときの最大摩擦力は, CASE-R2で最も大き

いことが分かる.壁面が滑らかな場合(Sl,S2)の最大摩擦力は,粗い場合に比較して明ら

かに小さくなっている.また,粗い場合の最大摩擦力には, Drによる大きな差が確認でき

るが,滑らかな場合には明確な差は確認できなかった.

図2.8に,地下壁に繰返し変位を与えた場合の模型地下壁全体に作用する摩擦力につい

て, CASE-R2の結果を示す.実験では,一定振幅で2回の繰返しを与えながら次第に振幅

を大きくした(図2.9参照).この図から,繰返しを与えた場合には,一方向に載荷した

場合に見られる特徴に加え,以下のような特性があることが分かる.

・載荷方向による摩擦力の大きさに差はない.

・繰返しによるF-6>関係は殆ど変化しない.

・振幅が大きくなると　F-dx関係は面積の大きいループ形状を描くようになる.

これらの特性から,繰返し載荷時には,摩擦力によって大きなェネルギ-吸収が行われ

ていると判断できる.

喜
蛋
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0.08

酎・06
餅0.04
者

0.0　　0.5　　1.0　　1.5　　2.0　　2.5　　3.0

水平変位量Sx (mm)

図2.6　水平荷重H～水平変位量6x関係

-28-



Sォ5
Ll
I-ヽ

早
三⊥

】

【コ

(
.i

.三上:
)

LJ_

・R

壁
盟
e
車
4H

翻

0.0　　　　　　0.5　　　　　　1.0　　　　　1.5　　　　　　2.0

水平変位量♂ (mm)

図2.7　摩擦力F～水平変位量dx関係

らiiコ

く_)
_ユ
ーiコ

早
'l

I

蝪

Eii-
i i

.二さと:
)

LLl

蝣R

蛍至

敬
令
蝣^3

4N

制

-3.0　　　-2.0　　　-1,　　　　0.0　　　1.0　　　　2.0　　　　3.0

水平変位量♂ (mm)

図2.8　摩擦力F～水平変位量6.Y関係(繰返し加力)
水平変位量

10

05

00

Ill;

-10

図2.9　繰り返し加力のサイクル

-29-



2.4.3　摩擦応力度～水平変位量関係

図2.10に, CASE-Rl及びCASE-R2の摩擦応力度f～水平変位量dx関係を示す. fは,

模型壁要素に作用した摩擦力(ロードセルB)を地盤と接する面積で除して求めたもので

ある.また同図は,壁の中心の深度が50mm, 90mm, 150mmの結果をプロットしたもの

である.

図から,fの大きさは,壁全体の受ける摩擦力同様　sxのごく初期から非線形性を示し,

ある変位量で一定値に収束するような性状を示すことが分かる.最大摩擦応力度Jtn<　とそ

の変位量は,両ケースとも深度に従って大きくなる傾向にある.また両ケースで各深度の

Jm~　及び加力初期の勾配を比較すると,Drの大きなCASE-R2で大きくなっている.このよ

うに表面が粗い場合では　Drこよる影響が顕著になることを確認できる.

一方,図2.11は壁表面が滑らかな場合のf- sx関係を示したものである.この場合には,

有が0.2-0.3mmで摩擦応力度は降伏するような性状を示し, 6xが0.5mm以上では概ね

一定値となっている.発揮されるみ。∫は, SlとS2で大きな差はなく,最深部(地盤表面

から150mm)で約30kN/niであり,表面が粗い場合のようにD再こよる影響は見られない.

各深度における摩擦応力度はバラツキがやや大きいものの,深度が大きくなるのに従って

増加する傾向にあることが分かる.

2.4.4　摩擦応力度の深度分布

図2.12及び図2.13に壁表面が粗い場合と滑らかな場合の摩擦応力度′の深度分布を示

す.なお図では,水平変位量61.が0.1, 0.5, 1.0mmの3つの段階について示した.

図2.12の壁表面が粗い場合は,地盤表面からの深度が大きいほど, ′が大きくなる直線

的な分布性状を示している.同じ6xにおけるfの大きさは, Drが大きなCASE-R2で明ら

かに大きくなる傾向を示している.

これに対し,表面が滑らかな場合(図2.13)には, 6xが0.1mmとなるまでに,最大摩

擦応力度の約50%が発揮されていることが影響して, 6xによるfの大きさや変動は小さ

い.また,得られた分布形状は,ややバラついているが,表面が粗い場合同様ほぼ直線分

布となっている.この場合には,各深度におけるfの大きさには, Drによる明瞭な差は確

認できなかった.
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2.5.実験結果の考察

2.5.1地下壁表面の表面粗さと最大摩擦力の関係

図2.14に,各実験ケースの最大摩擦応力度Jm>　の深度分布をまとめて示す.図より,壁

面に作用するJm.の大きさは,深度とともに直線的に大きくなっていることを確認できる.

同一深度でのJm,及び深度に伴うJffit　の増加割合は,壁面が粗い場合に大きくなっている.

図2.15には,地下壁面の摩擦係数Ilの深度分布を示す.のま,摩擦応力度を壁面に作

用する垂直土庄で除して得られるが,土圧の測定精度が十分でなかったため,図七は,加

力中に一定の静止土庄が作用するものと仮定して,下式で〃を求めた.

rim
.A.,ミ

KO.yz

ここに)Jmax・実験より得られた最大摩擦応力度(kN/m2)

Ko:静止土庄係数(Jaky式2.ll)/-(-l-sins)で推定)

γ:単位体積重量(kN/m3)

Z:深度(m)

(2.10)

図では,摩擦応力度が比較的安定している4つの深度の結果を表示した.同図には,盟

浦砂の¢を用いてtan¢で求めた値を併記している.

この図から> (1)〃の深度分布は,壁面が粗い場合,浅い深度で〃が大きくなる傾向があ

るが,深度によらずほぼ一定となること. (2)〃の大きさは粗い場合に大きいこと等が分か

る・表面が滑らかな場合には, Drによらずほぼ同じpが得られているのに対して,粗い場

合には, Drが大きい場合に大きなIlが得られており,その値は4'から推定される値と概ね

良い対応をしていると判断できる.

表面粗さと〃の関係は, Uesugiら2-9)が室内の要素実験で行った結果では, Drが90%で

壁面が滑らかな場合約0.3,壁面が粗い場合約0.85となっており,本実験結果と比較して,

同じ表面粗さに対する〃は小さくなっている.この主要な原因としては,本実験では壁が

移動中には土庄が大きくなるためと考えられる.
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2.5.2　摩擦応力度～水平変位量関係における初期勾配

実験結果で示したように,摩擦応力度fと水平変位量有の関係は　sxのごく初期から

非線形性を示している.壁面に作用する摩擦力が最大となるまでは,壁面と地盤の間で滑

りは生じないと考えられるため,この非線形性は壁変位による地盤剛性の変化によるもの

と考えられる.

図2.16は. /-3x関係の初期勾配を求め,深度毎にプロットした結果を示したものであ

る.なお初期勾配は,後述する一次の双曲線関数により近似して求めている.この図から,

深度の浅い部分で結果にバラツキがあるものの,初期勾配は地盤の深度とともにほぼ直線

的に大きくなることが分かる.同一深度における勾配の大きさは, Drが大きい場合に明ら

かに大きくなっているが,壁面の粗さの違いによる有意な差は見られないことが分かる.

これより,地盤の物性が初期勾配の決定要因となっていると考えられる.
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図2.16　初期勾配の深度分布
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2.5.3　摩擦力～水平変位量関係のモデル化

図2.17は,水平変位量6xを壁全体の摩擦力Fで除した値(Sx/F)と6xの関係を示し

たものである.この図から　8,/Fと有との間には直線関係が認められる.実験結果か

ら,壁面の粗さ及びD再こよらずこの関係が成立することを確認できる.図2.17からF～

JX関係は次式で示すことができる.

生彩α+bS.
F

これを変形すると,次式が得られる.

a+bS.

(2.ll)

(2.12)

上式では, I/aがF-Sx関係の初期勾配を1/bが極限摩擦力を示している.このように壁

全体のF-S>関係には1次の双曲線関数により近似されるが,これは図2.18に一例

(CASE-R2)を示すように深度毎の壁要素に同様の関係があるためと判断できる.
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図2.17　水平変位量6x/摩擦力F- Sx関係(壁全体の摩擦力)
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図2.19には繰返し加力時の8x/F-Sx関係を示す.ここで除荷及び再加力時は,変位

方向を逆転させる点を基準として整理した結果である.図から,繰返し加力時にもF--6>

関係は奴曲線で近似可能であると考えられる.この場合,除荷・再載荷時の極限荷重(図

2.19の傾きの逆数)は初期加力時の約2倍となっている.
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以上のように根入れ部側面のF- 8>関係は,繰返し時の挙動も含めて一次の双曲線関数

で近似できることが分かった.したがって　F-Sx関係の初期加力部分(骨格曲線)を次

式で表すこととした.

F=

_+旦1
FO K

(2.13)

ここに, F:摩擦力(kN), 8x :水平変位量(mm),kFO :初期勾配(kN/mm), F,, :極限摩擦力(kN)

一方,除荷を含む繰返し加力部分(履歴曲線)は,見かけの極限荷重が変位振幅によら

ず,初期加力時の約2倍となることから,下式で表される.

(*, -*-)

1　　α
-+-

lFO　2F,
(<W, )

(2.14)

ここに　F,:折り返し点の摩擦力(kN), Sxi:折り返し点の水平変位量(mm),

α :加力方向で定まる係数(初期加力の方向に加力する場合1.0,その逆方向の場

合には-1.0)

(2.13)式及び(2.14)式で求められるF- Sx関係を実験結果と比較して図2.20及び図2.21

に示す.双曲線近似に必要な初期勾配kFO及び極限摩擦力Fuはそれぞれ実験結果から同定

した値を用いている.これらの図から明らかなように, (2.13)式及び(2.14)式で算定された

F-d>関係は実験結果と良く一致することを確認できる.
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2.5.4　土質試験結果に基づく摩擦力-水平変位量関係の推定

(2.13)式及び(2.14)式の双曲線モデルでは,初期勾配kFO及び極限摩擦力Fuの2つの定数

よって,地下側壁のF- d>関係が特性づけられる.本項では,土質試験結果に基づいて実

験で得られた摩擦挙動を再現できるか検討する.双曲線モデルで必要となるkFO及び耳′は

以下に示す方法で求めた.

(1)初期勾配‰

kFOは加力初期に模型地盤が単純せん断変形して抵抗するものと仮定して,壁要素毎に

次式で求める.

kFO -(Go-L -d)/h

ここに　G。地盤の初期せん断弾性係数(kN/mmz)

L :壁要素幅(mm), d:壁要素厚さ(mm)

h :奥行き方向の地盤幅(-200mm)

(2.15)

本実験では,遠心加速度場の模型地盤に対して,せん断波速度測定等を実施していない

ため,初期勾配に相当する微小ひずみレベルでの地盤定数が直接得られていない.そこで,

実験に用いた豊浦砂の三軸試験結果を基に,以下の手順で地盤の初期変形係数Eoならびに

GOを推定した.

(i)三軸試験から得られた軸応力度～軸ひずみ関係から,初期勾配Eo'を求める.

(ii)三軸試験条件毎に77t
サ&。値が異なるため.Eqと初期拘束圧0-3の関係を近似式(図2.22

参照)で求める.

(iii)遠心模型実験では,地盤の深度毎に拘束圧が異なり,かつ鉛直方向0-2と水平方向

qhで拘束圧が異なることから,次式で平均の拘束圧0-mを求める.

議一　sa
I乃

1+2足。
Jz (2.16)

ここに　Kn　静止土庄係数(ここでは, Jaky式2.ll)により(l-sin</))で推定)

(iv)0-,を(ii)で求めた近似式に代入して所定の深度のEoを求め,ポアソン比γSを介し

てGo (-」o/(l+2vs))に変換する.

(2)極限摩擦力Fu

Fuについては, (2.10)式を変形して以下の式で求めた.

Fu-〃・(l-smS)・γ z-A

ここに, 〟 :摩擦係数で壁面が粗い場合は〟-tan帝

A :壁要素の面積(n0
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図2.22　初期勾配Eo′と拘束圧0-3の関係

図2.23及び図2.24に,側壁のF-Sx曲線について,実験値と双曲線関数を用いた計算

結果の一例を示す.図2.23は単調加力の結果,図2.24には変位振幅を変えた結果であり,

比較のためCASE-R2の実験結果を併記している.またそれぞれの図で(a)図は壁の要素レ

ベルの比較, (b)図は壁全体での比較である.壁全体の摩擦力は各要素の結果の合計で算定

している.単調加力の(b)図については,実験毎の結果の変動を見るため, 3つの実験結果

を併記した.

単調加力,繰返し加力のいずれの場合でも, (a)図の要素レベルでは計算値と実験値は一

致しないものも見られるが. (b)図の壁全体の結果より,同一変位時の摩擦力は実験結果に

比較して計算結果がやや小さくなっているものの,両者はよく対応していることを確認で

きる.図2.23　に見られる実験値のバラツキなどを考慮すると,土質試験結果を基に各定

数を一義的に決定した計算結果は,実験値をよく説明できていると判断される.
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2.6.まとめ

水平力を受ける建物根入れ部側面と地盤との摩擦抵抗性状を明らかにする目的で遠心模

型実験を行い,実験結果とその考察について述べた.得られた知見を以下にまとめる.

1)模型地盤に遠心力を付与し土の自重を増加させた結果,模型地下壁に作用する静止土圧

は深度に応じて直線的に増加する分布形状を示し, JAky式を用いた土庄の推定値と概ね

一致することが確認された.

2) lOOgの遠心加速度場で静止状態から壁要素模型を水平に変位させて得られた摩擦力～

水平変位量関係は,水平変位量が小さい領域から非線形性を示し,水平変位量の増加と

ともに摩擦力が-定借に収束する性状を示した.また繰返し加力の結果,摩擦力の大き

さは加力方向よらず概ね一定の値を示すこと,繰返しによって摩擦力～水平変位量関係

の形状は殆ど変化しないこと,面積の大きなループ形状を示し摩擦力によって大きなエ

ネルギー吸収が行われていることが明らかとなった.

3)模型地下壁側面に作用する摩擦力は,深度とともにほぼ直線的に大きくなり,最大摩擦

力を壁面に作用する垂直応力度(静止土圧)で除した摩擦係数は深度によらず概ね一定

の値を示した.最大摩擦力の大きさは壁面粗さの影響を受けるが,一定の粗さ以上では

地盤のせん断強さで決定されることが確認された.

4)摩擦応力度～水平変位量関係の初期勾配は,模型地盤の相対密度が大きい場合に大きく

なるが,壁面の表面粗さには影響されないことが確認された.摩擦応力度～水平変位量

関係の初期勾配は,地盤のせん断剛性の大きさの影響を受けるものと判断された.

5)模型地下側壁の摩擦力～水平変位量関係は,初期勾配と極限摩擦力によって特性づけら

れる,双曲線関数によりモデル化できることが分かった.三軸圧縮試験から求めた模型

地盤の内部摩擦角及びせん断剛性を基に,双曲線関数を用いて模型地下壁全体の摩擦力

～水平変位量関係を推定できることが確認された.
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第3章　根入れ部底面と地盤間の摩擦抵抗に関する模型実験

3.1.まえがき

本章では,構造物基礎底面と地盤の摩擦抵抗性状を把握するために実施した模型実験の

結果について示す.模型実験として,遠心力載荷装置31)を用いた遠心模型実験,及び小

型模型を用いた原位置実験の2種類の実験を行った.

遠心模型実験は,乾燥砂を用いた模型地盤上に設置された直接基礎模型及びパイルド・

ラフト基礎模型に50gの遠心加速度場で静的な水平力を加え,基礎底面摩擦の抵抗性状を

調べた.なおパイルド・ラフト基礎とは,直接基礎に杭基礎を併用した基礎形式32)であ

り,パイルド・ラフト基礎に用いる杭は基礎に生じる沈下を低減する目的で設置されるも

のである.直接基礎模型の大きさは平面が80mmX80mm,パイルド・ラフト模型の杭には

直径10mmで長さ170mmの4本のアルミ製パイプを用いた.

原位置小型模型実験においても,遠心模型実験同様,直接基礎模型及びパイルド・ラフ

ト模型に静的な水平加力を行い,底面摩擦の抵抗性状を調査した.実験は,ローム質の粘

性土地盤上に平面の大きさが2.0mX2.0mの鉄筋コンクリート製の試験体を構築し,静的

な水平力を多サイクル段階載荷方式で与えて実施した.杭には杭長3.0m,直径48.6mmの

鋼管杭を4本用いた.

直接基礎模型の底面は,いずれの実験ともに基礎地盤との密着を高めるように工夫して

いる.これは,実際の建物基礎底面には捨てコンクリートが打設され,捨てコンクリート

の下面には支持地盤-敷き砂利などが施工されるため,基礎底面と支持地盤とのかみ合わ

せが高いと判断したためである.

3.2.遠心模型実験

3.2.1実験の概要

(1)遠心模型と実験装置

実験に用いた遠心模型の概要を図3.1及び模型の設置状況を写真3.1に示す.幅700mm,

奥行き400mm,高さ700mmの剛土槽を用い,同一の模型地盤上に直接基礎模型とパイル

ド・ラフト模型の2つのモデルを設置して実験を行った.模型地盤の中央部ではコーン買

入試験33)を実施した.土槽側面にはテフロンシートを設置し,模型地盤と土樽との間に

発生する摩擦力を極力低減している.

遠心模型の縮尺は1/50であり,前述の装置3.1)写真2.1及び図2.1参照)用いて,模

型に50gの遠心加速度を付与した状態で水平加力実験を行った.以下では,特記しない限

り,実験装置や実験結果をモデルスケールで記述している.
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模型地盤には乾燥豊浦砂を用いた.豊浦砂の物理的特性は表3.1に示す通りである.地

盤の厚さは470mm (実物換算で23.5m)であり,空中落下法で相対密度が約60%となるよ

うに作製した.空中落下法による地盤の作製状況を写真3.2に示す.

実験では模型地盤の強度や均一性の再現性を確認する目的でコーン真人試験を実施した.

試験に用いたのは,遠心実験用に開発された小型のコーン買入試験機33)である(写真3.3

参照)・直径10mmのコーンをImm/秒の速度で真人しながら先端抵抗qcを測定した.コ

ーン買入試験の結果を図3.2にまとめて示す.図より,実験毎のばらつきが小さく,ほぼ

同じ地盤条件が確保されていることを確認できる.

表3.1実験で用いた豊浦砂の物理定数

+ -粒 子密 度

Ps(g /c m )

密 度 (g′cm 3) 間 隙 比 c
平 均 粒 径

D 50(m m )品 七 小JllM.< 最 小 P drrnn 最 大 ^max 帖 小 S un ,

2 .6 6 1 1 .6 5 4 1 .3 4 9 0 .9 7 3 0 .6 0 9 0 .16

写真3.2　空中落下法による地盤の作製状況
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図3.2　コーン貫入試験の結果

図3.3及び写真3.4に水平加力装置の概要を示す.加力点は地表面から25 mmであり,

ローラーを介して繰返し加力が可能な構造となっている(写真3.5参照).実験では,側

壁から離れる方向(容器の中心に向かう方向)に押す場合を主とし　0.1mm/minの変位制

御にて加力した.加力中の水平荷重はロードセルにより,変位量はレーザー変位計により

計測した.

図3.3　　遠心模型頭部の詳細(断面図)

写真3.4　実験土槽と加力装置
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写真3.5　遠心模型の頭部の状況

図3.4に模型杭の詳細を示す.直径10mm,肉厚1mmのアルミニウム製パイプを使用

した.模型杭には,軸力と曲げモーメント等の断面力を計測するひずみゲージを貼り付け

ている.パイプの降伏及び破断応力度は,別途に実施した材料試験から,それぞれ149

MN/nT , 243 MN/niであった.表3.2は,模型杭から相似率を基に換算した実杭諸元を示

している.模型杭は,直径500 mmの中実コンクリート杭に相当する曲げ剛性を有してい

る.なお表中の実物換算値は,杭の曲げ剛性から換算されたものであるが,軸剛性から換

算するとEp-25GWml程度になる.

図3.5は,パイルド・ラフト模型の平面詳細図である.模型は幅が80mmの剛な直接基

礎部と4本の杭で構成されている.地表面と接する部分は,硬質アルミ製で,その上に荷

重調整のための鋼板を載置する構造となっている.直接基礎底面は粗くして地盤との摩擦

係数の増加を図っている.

直接基礎模型及びパイルド・ラフト模型の両模型には,直接基礎部の全質量が4.7kgと

なるように調整し,ほぼ同じ鉛直荷重を作用させた蝣　50gの遠心加速度場では,約2300N

の鉛直荷重で,平均接地圧は360kN/m2程度となる.遠心載荷実験の趣旨からすれば,逮

心加速度場における拘束圧条件下でモデルに鉛直荷重を作用させて,この状態を保持しな

がら水平力を作用させるのが望ましい.しかし,鉛直と水平載荷を同一装置で行う必要が

あり載荷機構が複雑となることから,直接基礎部の自重によってパイルド・ラフト模型に

鉛直荷重を作用させる方式を採用した.
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図　3.4　模型杭の詳細

表3.2　模型杭の緒元

材質 アル ミニ ウム コンクリー ト

直径 10 m m 500 m m

肉厚 l …m 中実杭 を想 定

杭 民 L P 170 m m 8.5 m

弾性係数,E P 7 1 G N ′m 2 4 0 G N ノm 2

杭

図　3.5　遠心模型頭部の詳細(平面図)

(2)実験ケース

遠心模型実験ケースの一覧を表3.3に示す.表には,杭長及びラフトの模型寸法を記載

している.模型実験では,パイルド・ラフト基礎とそれを構成する要素(単杭及び直接基

礎)に対して水平加力を行った.

表3.3　実験ケース

模型の種類 水平載荷

単杭 L ォ= 170m m

直接基礎単体 B = 80m m

パイル ド.ラフ ト
B = 80 m m

L = 170m m

Lp:杭長, B :正方形ラフトの辺長
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なお模型の寸法については,水平載荷実験に先立って実施した鉛直載荷実験結果34)を

踏まえてパイルド・ラフト基礎における杭と直接基礎の分担割合が50%程度となるように

杭と直接基礎部の寸法を設定したものである.杭模型の杭径は地盤材の平均粒径の約60

倍であり,砂粒子の寸法が支持力特性に影響を与える目安とされる35倍程度以上を満足し

ている3.5)鉛直載荷実験では,本実験と同様の地盤条件で,表3.4に示す試験体に対して

実施し,パイルド・ラフト模型の荷重～沈下特性や杭とラフトの荷重分担性状などが測定

されている.既往の実験結果をまとめると下記の通りとなる.

・単杭の鉛直挙動(図3.6参照)

鉛直荷重～沈下量関係は載荷初期段階から非線形性を示すものの杭径の1.5-2倍程度

載荷した後も明確な極限値が得られないこと,軸力分布の分析から先端抵抗の寄与率が高

いことが確認されている.

・直接基礎単体の鉛直挙動(図3.7参照)

各試験体の初期の鉛直剛性は,約3.OkN/mm (B-80mm),約5.2kN/mm (B-120mm)と

なり,杭のそれと比較して大きい値を示すことが分かった.

・パイルド・ラフト基礎の鉛直挙動(図3.8及び図3.9参照)

鉛直荷重の増加とともに杭と直接基礎の鉛直分担が変化すること,鉛直荷重が3kN以降

では増加傾向が鈍化し両者の分担率が40-60%の間の値を示すことが確認された.

表3.4　本実験に関連して実施した実験3・4)

模型の種類 鉛直載荷

単 杭 L p = 120,17 0 ,2 0 0 m m

直 接 基 礎 単 体 β= 80,120 m m

パ イ ル ド.ラ フ ト
B = 80m m

Z = 17 0 m m

Lp:杭長, B :正方形ラフトの辺長
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(3)実験手順

水平載荷実験に関する実験手順を以下に整理して示す.

1)土槽側面にテフロンシートを貼り付ける.

2)空中落下法により土槽底面より杭先端深度までの砂地盤を作製する.

3) 4本の杭の杭頭部を治具により固定し所定の位置に設置する(写真3.6参照).

4)所定の高さまで地盤を作製し杭頭治具を取り外した後,吸引装置により表面を平らに

成形する.

5)模型全体の重量を計測し,地盤の相対密度を確認する.

6)予備遠心載荷(50g)を行い,土や杭試験体の自重沈下による模型のなじみをとる.

7) 50g場でコーン貫入試験を行い,コーン貫入抵抗を測定する.

8)予備遠心後,地盤の相対密度を確認する.

9)直接基礎模型では,模型を所定の位置に設置する.パイルド・ラフト模型では,杭頭

部に分割された直接基礎と杭頭部をボルトナットにより固定する.

10)鉛直荷重となる鋼板を模型に固定する.

ll)計測・加力機器を設置し,遠心力(50g)を載荷する.

12) 50g場で水平加力を行う.

写真3.6　杭設置状況
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図3.10は,直接基礎を設置してから50 gの遠心加速度を作用させる過程における,パ

イルド・ラフト模型中の杭と直接基礎の鉛直荷重分担の推移を示したものである.約2300

Nの直接基礎部の自重により,模型は1.8 mm沈下し, 4本の杭は最終的に全荷重の62%

を分担する結果が得られた.

なお,前述の鉛直載荷試験結果(図3.9参照)より, 2300Nの鉛直荷重が作用した際の

杭の荷重分担率は約60%であった.これらの結果より,鉛直荷重の載荷方法が,水平載荷

試験前の鉛直方向荷重分担率に与える影響は小さいものと判断できる.

500　1000　1500　　2000　　2500

鉛直荷重　V (N)

壬o・5
品1・0
ト

嘉115

図3.10　遠心加速度増加時の鉛直荷重の分担

3.2.2　実験結果とその考察

(1)直接基礎単体の水平挙動

直接基礎単体の水平荷重H～水平変位量6.Y関係を図3.11に示す.図より　H-S,関係

は,加力初期から非線形性を示しながら〝が増加するが, 1.2kN付近で増加傾向が鈍化し,

5.1mm, 1.45kNで最大荷重を示した.その後荷重はやや低下するものの, 1.2kN程度の荷

重を保持しつつ変位が進行している.最大荷重を鉛直荷重(約2.3kN)で除して摩擦係数

を求めると0.62となり,摩擦角に直すと約32度であった.残留荷重(約1.2kN)に関する

摩擦係数と摩擦角はそれぞれ,約0.52及び約28度であった.

直接基礎のH- dx関係が双曲線関数で近似可能か検討を試みるため,第2章と同様に,

6xをHで除した値と有で整理して図3.12に示す.図では,最大荷重となる5mm変位時

までの関係をプロットした.この図から,両者の関係は線形関係にあり,図中の直線で近

似できることが分かる.

図3.12で得られた近似直線の勾配と切片の値を基に双曲線を描いた結果を図3.13に示

す・実験値と計算値は良く一致しており,最大荷重までの挙動を双曲線関数で近似可能で

あることを確認できる.
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(2)パイルド・ラフト基礎の水平挙動

図3.14は, 6xが杭径(10mm)程度までのパイルド・ラフト基礎と直接基礎単体のH

～∂∫関係を示したものである.図中のパイルド・ラフト基礎における直接基礎の分担荷重

は,ロードセルによる全水平荷重から各杭の杭頭せん断力を差し引いた値で求めたもので

ある.全水平抵抗では,直接基礎単体では5mmの61.で極限値1450Nを示しているのに

対し,パイルド・ラフト基礎では杭の水平抵抗の影響で10mmの有を与えても依然Hが

増加傾向にあり, 10mm変位時の抵抗が大きいことを確認できる.

直接基礎底面の抵抗に着目する_と,パイルド・ラフト基礎を構成する直接基礎の極限水

平抵抗は450N程度であり,直接基礎単体のそれ(1450N)に比較して小さいことが分か

る.パイルド・ラフト基礎の61・が2-4mmの際の直接基礎の鉛直荷重分担率が0.5程度(図

3.18参照)であり,ラフト重量と摩擦係数から推定される最大水平抵抗は713N (2300N

x分担率0.5×摩擦係数0.62)となるが,実際に得られた抵抗はその60%程度であった.

パイルド・ラフト基礎中の直接基礎単体の抵抗が小さいことは,水平加力中の鉛直荷重

Vと水平荷重Hの比(摩擦係数-H/V)と61.との関係で整理した図3.15でも確認できる.

なお,パイルド・ラフト基礎中の直接基礎が分担する鉛直荷重は杭頭に貼付したひずみ値

を基に算出している.図より,パイルド・ラフト基礎中の直接基礎の最大摩擦係数(約0.46)

は直接基礎単体のそれ(約0.52)に比較して小さいこと,最大値を示す2mm変位時以降

から低下の度合いが大きいことなどが分かる.この原因としては,パイルド・ラフトでは

杭の存在により地盤の一部が杭と一体化して水平に変位するため,ラフト底面摩擦がその

最大値まで発揮されない領域が存在する可能性があるものと考えられる.

本実験では　#-6.関係の初期勾配は,パイルド・ラフト基礎と直接基礎単体とでほぼ

同じであった.これは,パイルド・ラフト基礎では,載荷初期においては,主に直接基礎

底面と表層の砂との間のせん断抵抗で外力に抵抗しようとするが,杭の存在によって直接

基礎直下地盤に伝達される鉛直荷重が直接基礎単体に比較して小さく,この部分の拘束効

果が小さいことが影響したものと考えられる.また,パイルド・ラフト基礎における模型

地盤の作製方法の影響も考えられる.すなわち,杭を土槽中の所定位置に設置した状態で

砂を空中落下させて模型地盤を作製しており,杭近傍地盤のDrが十分に高くなっていな

かった可能性も考えられる.

このように実験から得られた直接基礎底面の摩擦挙動は,パイルド・ラフト基礎では複

雑な挙動性状を示すことが確認された.特に本実験条件では,拘束圧の強い影響を受ける

砂地盤の地表面に模型を設置していること,直接基礎の接地面積に対する杭の断面積の比

率が比較的大きいことなどが,複雑な挙動をより明瞭にしたものと考えられる.

図3.16は,載荷初期段階において,全水平抵抗を杭の水平抵抗成分(杭頭せん断力の

和)と直接基礎のせん断抵抗成分に分けて示したものである.載荷初期では,直接基礎の

荷重分担が卓越しているが,変位が約0.3mmを超えると杭の抵抗が卓越している.
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図3.17は,杭と直接基礎の水平荷重分担率の推移を示したものである.水平変位が増

大するにつれて,杭の荷重分担率が増大している.パイルド・ラフト基礎の水平変位に応

じて直接基礎と杭との間の荷重分担が大きく変わることを示しており,設計においてどの

レベルの外力を想定するのかが重要であることを示している.

図3.18は,水平載荷中の鉛直方向荷重分担率の推移を示したものである.水平変位の

増加につれて,直接基礎の鉛直方向荷重分担率は約20%増加した.水平荷重分担率と比較

して変化が少なく,特に水平変位が小さい範囲では,この傾向が顕著となっている.
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図　3.17　水平荷重の分担率の変化
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図　3.18　鉛直荷重の分担率の変化
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図3.19は杭の曲げモーメント分布の推移を示したものである.杭頭固定条件を意図し

たが,計測で得られた杭頭曲げモーメントは常に小さく,むしろ杭頭自由条件に近い結果

となった.水平変位が3mmまでは, PileA (圧縮側)とAT (引抜き側)の分布はよく一致

しているが,水平変位6mmでは,地中の最大曲げモーメントはPileAの方が大きく,そ

の位置も深いことが分かる.なお杭のひずみは水平変位が約7 mmで2100〝(降伏強度

149MN/m2と弾性係数72GN血2から逆算される降伏ひずみ)を超えており,それまでは弾性

範囲にあることが判明している.すなわち,パイルド・ラフトのH--dx関係の非線形性の

大部分は直接基礎底面摩擦の非線形性に起因していると考えられる.

図3.20は単杭の水平載荷試験結果とパイルド・ラフト中の杭の杭頭せん断力～水平変

位量∂∫関係とを比較したものである.パイルド・ラフト中の杭は,単杭よりも大きな変位

剛性及び水平抵抗を示している.これは,直接基礎底面からの荷重伝達により直下地盤の

拘束圧が増加し,この部分の地盤の剛性や強度が増加したことが原因と考えられる.パイ

ルド・ラフ上中の杭に着目すると,載荷の初期では全ての杭がほぼ均等に水平荷重を分担

しているが,水平変位が約2mmを超えた時点から圧縮側の杭(pileA,B)が受け持つ水平荷

重が増加し,引抜き側の杭(PileAl,B')の荷重が頭打ちとなっている.
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図3.19　杭の曲げモーメント分布
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図　3.20　杭頭せん断力の推移
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3.3.小型模型を用いた原位置実験

本節では,小型模型を用いた原位置水平載荷実験により,基礎底面の摩擦抵抗特性を調

べた結果を述べる.実験に用いた小型模型は,平面の大きさが2mX2mであり,直接基礎,

杭基礎,及びパイルド・ラフト基礎の3体の試験体を粘性土地盤上に構築した.以下では,

実験の方法,実験結果及び基礎底面の摩擦挙動性状に着目した考察について述べる.

3.3.1実験の概要

(1)試験体

表3.5に試験体一覧を,図3.21に試験体の形状及び寸法を示す.実験に用いた試験体

は3体の小型基礎であり,前述の遠心模型実験と同様,パイルド・ラフト基礎とそれを構

成する要素(直接基礎,杭基礎)を模擬したものである.これらの試験体は鉄筋コンクリ

ート製(RC製)で,平面的な大きさは2mX2mである.水平載荷実験は,表3.5に示す

大きさの鉛直荷重をコンクリート自重により試験体に与えた状態で実施する計画とした.

図中に各試験体の高さは,各々に作用させる鉛直荷重に応じた高さを示している.写真3.7

には,試験体の状況を示す.

パイルド・ラフト基礎及び杭基礎の杭には,直径48.6mm,肉厚2.4mm,長さ3mの鋼製

パイプを4本用い,地盤中に回転圧大して施工した.杭長の3mは,地盤調査と沈下解析

3-6), 3.7)より,パイルド・ラフト基礎の杭が負担すると考えられる鉛直荷重が,概ね極限支

持力の2/3となるように設定した.

直接基礎及び杭基礎の鉛直荷重は,パイルド・ラフト基礎の荷重分担の測定結果から直

接基礎試験体及び杭試験体がそれぞれ負担する荷重を作用させることを基本とした.すな

わち,各試験体を構築した後,まずパイルド・ラフト基礎に所定の鉛直荷重を付与し直接

基礎部及び杭部の鉛直荷重分担を杭頭に貼付したひずみゲージ測定値より算定する.つい

で,直接基礎部の分担荷重と同じ大きさの荷重を直接基礎試験体へ,同様に杭の分担荷重

分を杭基礎試験体に作用させる計画とした.このように試験体毎に鉛直荷重を変化させた

のは,鉛直荷重に起因して直接基礎底面部の摩擦抵抗が変化する影響をなくし,個々の実

験結果を基に各試験体間の挙動を直接比較できると考えたからである.

今回,パイルド・ラフト基礎-与えた鉛直荷重は151kNであり,直接基礎部と杭部の鉛

直荷重分担率は,それぞれ約40%と60%であった.したがって,それぞれの直接基礎試験

体には約60kN,杭基礎試験体に90kN (杭1本当たり22.5kN)を載荷する計画となる.し

かし,試験体の製作に平行して実施した鋼製パイプの鉛直載荷試験からは,杭の極限支持

力として当初計画した値が得られなかった.このため杭基礎試験体では,鋼製パイプの鉛

直荷重を水平載荷時の鉛直荷重増分を考慮して,パイルド・ラフト基礎の杭負担荷重の

60%とした.なお杭材には鋼管を用いており,杭の水平挙動に及ぼす鉛直荷重の影響は小

さいと判断される.

パイルド・ラフト基礎及び直接基礎の試験体の底面には,載荷によって滑りが生じるよ
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うに密度を調整した気乾状態の6号碇砂を約30mmの厚さで敷設した.基礎底面には6号

珪砂を接着し,直接基礎底面部の摩擦係数を高めている.杭基礎試験体では,基礎底面が

地盤に接しないよう地盤との間に隙間を設けている.

各試験体ともに2mX2mのRC製基礎部は,予め製作したRC床版を各試験体位置に設

置する方式とした.これは,敷設した砂層の厚さを均一に確保すること,パイルド・ラフ

ト基礎試験体の土圧計設置のためなどの理由による.杭基礎試験体及びパイルド・ラフト

基礎試験体では, RC床版の杭位置に貫通孔を設けておき,設置後,杭頭部をグラウト材

により固定した.

以上に述べた試験体作製手順を図3.22に,試験体作製の状況を写真3.8'写真3.11に

.-こ-l-_

表3.5　試験体の種類

基 礎 種 別
試 験 体 の 寸法

(幅 、奥 行 き、高 さ )
杭 鉛 直 荷 重

杭 とラフトの 鉛

直 荷 重 分 担 * 1

直 接 基 礎 2 .0 m 、2 .0 m 、0 .6 2 m I

5 8 .8 k N

(14 .7 k N /m -)
-

杭 基 礎 2 ー0 m 、2 .0 m 、0 .53 m
杭 材 =鋼 管

杭 径 :4 8 .6 m m

長 さ :3 .0 m

5 0 .0 k N

( 12 .7 K N ′本 ) -

パ イル ド .ラフ 卜基 礎 2 .0 m 、2 .0 m 、1 .6 0 m
1 5 1 .0 k N 杭 :6 0 %

本 数 :4 本
(3 7 .3 fc N /n T ) ラフト:4 0 %

*1 :パイルド・ラフト基礎における杭とラフトの荷重分担を実測した値

<直接基礎>
2000

「「
加力位甚
(G. L. +260min)

500 , 1000 l声00

くつく=,Lrー

⊂⊃⊂>○

くつ̀=つin

+ +

+ チ

加力位甚
(G. L. +320mm)

<パイルド・ラフト基礎>
2000

加力位貫
(G. L. +260mm)

<拡大図>

[単位; mm]

<拡大図>

鋼管; ¢48. 6mm
t=2. 4i

図　3.21小型模型試験体の概要
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パイルド・ラフト

S^sfノレiF ・ラフF

写真3.7　試験体の状況

也 地

重

図3.22　試験体作製手順
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写真3.8　杭の施工状況 写真3.9　RC版設置状況

r 二 二
L 一一

∴ JL̂ jL ii -&・蝣サ

¢ 「bサ 1 巳 、与、巧

臣轟
蝣iiH M r -蝣* ->3ォ'蝣- 一二■▲ 題

目 ..; ∴ r 甘 .1

I. .L⊥' . Jfc * - - ー蝣 A * ..

写真3.10　珪砂敷設状況

写真3.11　RC版による鉛直載荷状況
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(2)載荷方法

図3.23に試験体の平面的な配置を,図3.24に水平力の載荷方法と変位の測定位置を示

す・水平載荷は平面の大きさが3mX3mで高さが1.5mの反カブロック(重量約320KN, 9

本の杭で支持)を利用して行い,載荷方向毎に2個の油圧ジャッキを用いて,試験体にね

じれが生じないように行った.載荷の方法は,多サイクル段階載荷方式とし,正負交番に

載荷した.図3.25に載荷サイクルと除荷点の決定方法を示す.はじめに正方向(反力体

から離れる方向)に水平変位50mm載荷した後,負方向(反力体に近づく方向)に水平変

位-50mmまで載荷し,更に正方向に水平変位100mmまで載荷した.水平変位50mmまで

の正方向載荷時では, 2回の除荷・再載荷を行った.載荷速度,荷重保持時間等の載荷方

法は,地盤工学会基準「杭の水平載荷試験方法・同解説」 38)に準拠した.載荷速度は2kN/min

を目安とし,荷重保持時間は, 3分(o荷重時は15分)を設けた.写真3.12'写真3.15

に水平載荷実験の状況を示す.

杭

図3.23　試験体の配置図
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Y方向変位　　　Y方向変位

髪 慈 妙 X 禁 豊 霊位 正方向 荷

+

I反力-;-d7ケ+
反 力 ブ ロ ッ ク X Y 変位

-

負方向載荷
装置 (右)

DZ4 DZ3 p
装置 (右)

__l̂ _l l̂ ^_ l」.JIH I
..T .

ia_i

- - .試 験 体 -

M 」乱 7 銅棒

/ /

l-ll_
負方向載荷 D之 DZ1 正方向載荷

反力デロック

…ⅩY 変位
ド装置 (左) . 一←→一 装置 (左)

Ⅹ方向相対変位
Ⅹ 向′、位

は、測定位置を示す. [鉛直方向変位は、試験体四隅で測定(DZ1-DZ4) ]
Ⅹ方向相対変位は、試験体と地盤との変位差を測定した。

試験体名 除荷 .再載荷1 除荷 . 再載荷 2

直接基礎
滑動直前

(相対変位 ;0.2mti一時) 水平変位l2m 癖

杭基礎
杭弾性域

(Iran変 位時)
杭降伏直後

パイル ド. ラフ ト ラフ ト底面摩擦耐力

基礎 発揮直前

*事前解析により,パイルド・ラフト基礎において杭が降伏
すると推定された変位量

図3.25　載荷サイクル

写真3.12　載荷に用いた油圧ジャッキ
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写真3.13　水平載荷実験の状況(直接基礎)

写真3.14　水平載荷実験の状況(杭基礎)

写真3.15　水平載荷実験の状況(パイルド・ラフト基礎)
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(3)測定項目と測定方法

表3.6に測定項目をまとめて示した.実験では,水平荷重,水平及び鉛直方向の変位量,

杭基礎では杭のひずみを,パイルド・ラフト基礎では杭のひずみと基礎底面の接地圧(土

庄計)を測定した.

各方向の変位量の測定は図3.24及び図3.26に示す位置で行った.変位計測の基準は,

試験体面から1.5mの位置に打設した仮設の基準杭とした.基準杭に鋼製の基準梁を取り

付け,そこから変位計測を行った.載荷中は,直射日光による基準梁の熱膨張を防ぐため,

試験体全体をビニールシートで覆い,直射日光を遮った(写真3.13'写真3.15参照).

直接基礎とパイルド・ラフト基礎では,図3.27に示す方法で基礎底面に敷設した砂層

部分に生じる変位量(以下,相対変位と呼称)の計測を試みた.すなわち,アルミ製のア

ングル材を変位ターゲットとして表層地盤中に打設し,試験体に固定した変位計により,

試験体と変位ターゲットとの相対変位を測定するものである.表層地盤と試験体がともに

変位する場合には計測値がゼロとなる.相対変位の変位計測状況を写真3.16に示す.

図3.28　には,杭のひずみゲージの取り付け位置を示した.各杭に生じる曲げモーメン

トを精度良く測定するため,杭頭部に密に配置した.

表3.6　測定項目と数量

測定項 目 記号
試験体種類

直接基礎 杭 基礎 パイルド.ラフト基礎

水平荷重 P 2点 2点 蝣),_1{

試験体

変位量

水平変位

載荷方向 (Ⅹ方向) D X 2点 2点 2点

載荷 直交方向(Y 方向) D Y 2点 2点 2点

相対変位 載荷方向 (Ⅹ方向) SX 2点
P

2 点

鉛直変位 Z方向 IV 4点 4点 4点

反力体
変位量

水平変位
載荷方向 (Ⅹ方向) B -D X 2点 2点 2点

載荷 直交方向(Y 方向) B -D Y 2点 2点 2点

杭体ひずみ量 G -
C 杭 =10点

D 杭=6点

A杭‥10点

B杭:6点

土庄 EP - -
5点

基準梁
●/ -

…D Y 2 D X 1 D Y 1
+ Lこ、+ 、こ、
in

S X 1 ▲

I

D Z 4 D Z 3

< 試 験体 >

^ ^ H ^

"̂ 1 ^

D Z 2 D Z

-< - サ

C,… C,
2

D X 2

S X 2

+.事

図3.26　変位計測位置
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図3.27　相対変位の測定方法

写真3.16　相対変位の測定状況

Gは.ゲージ位置
( )内は.杭基礎(C　-0杭)の場合

図3.28　ひずみゲージ位置
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(4)地盤の概要

実験は,神奈川県綾瀬市で実施した.図3.29に実験を行った地盤の概要を示す.実験

を行った地盤は,表層から表土,黒ボク,ロームの順に構成されており, PS検層の結果よ

り,地盤のせん断波速度(S波速度)は黒ボク層で140m/S,ローム層で210m/Sを示した.

黒ボク層表面における平板載荷試験より得られた極限支持力は250kN/m2であり,パイル

ド・ラフト基礎試験体の荷重度37.3kN/m2がすべて基礎底面に作用したとしても十分な耐

力があることが確認された.そのため,今回の実験では,黒ボク層上部を試験体の床付け

面とした.同時に実施した長さ3mの鋼製パイプの鉛直載荷試験結果より,単杭の極限鉛

直支持力として約23kNが得られた.この値は当初予測した極限荷重(地盤の極限摩擦力

を平均80kN/m2で計算) 36.6kNの2/3以下である.このため,杭基礎試験体では,前述し

たように鉛直荷重をパイルド・ラフト基礎中の杭分担分の60%とした.図3.30及び図3.31

に平板載荷試験及び単杭の載荷試験結果を示す. -軸圧縮強quの値は試験結果の平均値を

示している.

淫

M
土 N 値 S 波速度 (m′se c) - 軸圧縮強度

0 0 3 0 2 5 0 5 0 0 q ,,(k N/m 2)

0

1

2

3

4

5

6

7

8

9

10

l l

ォア … あ 醜験 体 貞

5 2

16 2

17 9

8 4

8 7

7 2

3 10

黒 ボク
'///////,

ローム

砂質

ローム

図3.29　地盤概要
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荷重度(帆/m2)
1 00　　　　　　200　　　　　　300　　　　　　400

図　3.30　平板載荷試験結果　　　　　図3.31単杭の載荷試験結果

3.3.2　実験結果

(1)水平荷重～水平変位量関係

図3.32-　図334にそれぞれの試験体より得られた水平荷重H～水平変位量Jx関係を示

す.これらの図では,それぞれの基礎の履歴形状を把握するために縦軸の最大値を一致さ

せていない.これらの図から,それぞれの基礎について以下のような特徴があることが分

かる.

0直接基礎(図3.32)

H-dx曲線の初期の剛性が大きく,全体に剛塑性的な挙動を示すことが分かる. dxが

1mm程度までは線形的な挙動であるが　Immを超えるあたりからやや非線形的な挙動と

なり,約5mmで最大の水平荷重(37.7kN)を示した.その後Hが漸減し,一定の値(約

35kN)に残留した.このようにH--6*曲線には明確な上限が存在することが分かる.基

礎底面にはコンクリート表面での滑りを防ぐ目的で珪砂を接着してあるため,最大の水平

荷重の大きさは,砂層のせん断耐力と考えられる.最大ならびに残留の水平荷重を基礎の

重量(58.8kN)で除して得られる摩擦係数は,それぞれ0.64 (-37.7/58.8)と0.60 (-35.0

/58.8)であった.

繰返し載荷による履歴形状は,概ね正負対称で面積の大きなループ形状を示しており,

エネルギー吸収が大きいことを確認できる.

0杭基礎(図3.33)

杭基礎の#-s.関係には,水平変位が小さな状態から非線形性が見られるとともに,直

接基礎に比較して小さな初期剛性を示した.杭頭のひずみ計測の結果より, 6xが約5mm

を示す(水平荷重約30kN)付近より杭頭部の降伏(杭体のひずみが2000〃を超える)が

始まり, C2-Dl-D2-Cl杭の順に降伏した.杭頭部の降伏によって,水平剛性は低下す

るが,全ての杭頭の降伏後もガは増加している.これは杭にじん性の大きい鋼製パイプを
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使用したためと思われる.

繰返し載荷より得られる履歴形状は,原点付近がくびれるスリップ型となることを確認

できる.地盤が粘性土であり,載荷時に地盤と杭との間に隙間が生じたことによると判断

できる.なお地盤-杭間の隙間は,実験終了後の試験体解体時に観察されている.

0パイルド・ラフト基礎(図3.34)

パイルド・ラフト基礎の#-s.関係初期の剛性は杭基礎より大きい値を示した.杭基礎

の場合と同様,右が約5mmを超えたあたりから, B2杭の杭頭部で降伏が生じ, A2-Al

-Bl杭の順に杭頭部が降伏した.すべての杭が降伏(水平荷重が約65kNの点)した後も,

水平荷重が大きくなる点は杭基礎と同様であるが,パイルド・ラフト基礎では,変位の増

加に対してほぼ直線的に抵抗力が大きくなる点が他の基礎と異なる点である.

繰返しによる履歴特性には,杭基礎同様スリップ型の形状が見られる.直接基礎,杭基

礎に比べて極めて大きな水平耐力を有しているとともに,ループの面積が大きくエネルギ

ー吸収も大きいことが分かる.

′

図3.35は, 3つの基礎試験体の#-sx関係を重ねて表示したものである.各試験体の

H-8>曲線の初期剛性は,パイルド・ラフト基礎で最も大きく,直接基礎,杭基礎の順と

なっている.水平抵抗の大きさは,パイルド・ラフト基礎が直接基礎や杭基礎に比較して

大きいことを確認できる　sxが30mm程度までは,パイルド・ラフト基礎のH-Sx曲線

は他の試験体のそれを重ね合わせたような形状をしていることが分かる.また, 3つの基

礎に共通の特徴として,原点を中心として水平抵抗がほぼ正負対称となっていることを認

できる.

4 0

(≡
l上巳、.-′晶 2 0

轄

BL
*

I l l I II I II I
- 5 0

一2 0

- 4 0

E
1 0 0

水 平 変 位 S xim m )

図3.32　水平荷重H～水平変位量6x関係(直接基礎)
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水平荷重H～水平変位量61.関係(杭基礎)

図3.34　水平荷重H～水平変位量61.関係(パイルド・ラフト基礎)

図3.35　水平荷重H～水平変位量有閑係の比較

-73-



(2)基礎下部地盤の変位挙動

相対変位計測の結果から基礎直下の砂層とその下層の粘性土層で生じた変位量を算定し

た.その結果を図336及び図3.37に基礎全体の#-s.関係とともに示す.各層で生じた

変位量の算定は,図3.38に示すように,全水平変位量UJ　と相対変位量Us)の計測

値から求めている.相対変位量は試験近傍に設置した計測杭と試験体との変位量を計測し

たものであり(図3.27参照),計測杭が砂層下部の粘性土地盤とともに変位していると考

えると,砂層のせん断変形量を計測していることになり,図中のJgに相当する.粘性土

の変位量Uc)は6xからdsを差し引いて算定した.なお直接基礎では,相対変位量を

10mm程度までしか測定出来なかったことから,図3.36(a)では測定範囲までをプロットし

ている.

図3.36及び図3.37において,基礎直下に敷設した砂層の変位量(わ)に着目すると,

両試験体ともに,載荷のごく初期の部分(〟が約IOkN以下)では∂∫が殆どゼロで相対変

位を生じていない(試験体の変位61・が粘性土の変位6Cに等しい)が, Hの増加とともに

6Sが非線形性を伴って増加していくことが分かるi/-Ss曲線の形状ならびに大きさは

共に#-sx曲線のそれと概ね同様となっており　6xに占める6Sの割合が高いことを確

認できる.

一方,粘性土層の水平変位量ついては　H--Sc関係がH-Ss曲線とは異なり概ね線

形関係にあること, 6Cの大きさが6Sに比較して小さいことなどを確認できる　#-6x

関係にみられる非線形性は砂層の変形に依存しており,最大耐力も砂層で決定されている

など,砂層がすべり層となるような挙動を示していることを確認できる.図3.32に示すH

～ 6x曲線において,遠心模型実験と比較してやや剛塑性的な挙動を示したのは,砂層が介

在することによる影響であると判断できる.

これらの傾向は, dxに対する各層の変位成分が占める比率(5s/5x, 5c/5X)で整

理した図3.39においても確認できる.両試験体ともに載荷初期には粘性土層の変位量が

占める割合が大きいが,その割合は変位とともに急激に減少し　sxが2mm以降は80%以

上の変位量が砂層のせん断変形量となることを確認できる.直接基礎で最大耐力を示す

5mm変位付近の変位成分の割合は,両試験体ともに6Sで約85%を示した.
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(3)基礎端部の鉛直変位量～水平変位量関係

各試験体の水平載荷に伴う基礎端部の鉛直変位量を水平変位量有との関係で整理した

結果を図3.40-　図3.42に示す.これらの図では,浮き上がり方向の変位を正で,沈下す

る方向の変位を負の値で表している.

直接基礎では,繰り返し載荷によって基礎全体が沈下することが分かる.特に載荷方向

を逆転させた時に比較的大きな沈下が生じている.載荷方向の背面(正方向載荷時のDZl

及び負方向載荷時のDZ2)では載荷方向によらず浮き上がりが生じるが,載荷方向前面に

おいても,正方向載荷時に浮き上がる傾向が見られる(特に-50mm-100mm時).一方,

杭基礎では最終的(100mm変位時)には,基礎全体が沈下するが,それまでの挙動は直接

基礎とは異なっている.杭基礎の場合,載荷方向前面では沈下し,背面では浮き上がる傾

向が明確である.はじめの載荷時(0-50mm)を除いて,除荷から逆方向-の載荷時には,

鉛直変位と水平変位の関係はループを描かず,非線形弾性の履歴カーブを示している.こ

れは,杭周囲の地盤の弾性的な戻りによる影響(除荷時)と,杭の鉛直支持力の殆どが摩

擦力で負担されており,押し込み時と引き抜き時の摩擦挙動に大きな差がないためと考え

られる.正負の水平変位が最大となる点で大きな沈下が生じるのは,杭の鉛直支持力が極

限値に達しているためと推定される.

パイルド・ラフト基礎は,直接基礎と杭基礎の特徴を併せ持っている.全体の挙動は杭

基礎に近いが,載荷方向を逆転させた時に基礎端部で沈下する特徴は直接基礎と同様であ

る.最大変位時に基礎に生じる沈下は杭基礎よりも小さくなるが,左右の繰り返しによっ

て,基礎全体に沈下が生じている.水平変位0付近における基礎の沈下量は,直接基礎と

比較して大きい値となっている.
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(4)杭の断面力

図3.43に杭基礎及びパイルド・ラフト基礎の杭の曲げモーメント分布を示す.曲げモ

ーメントの値は杭に貼付したひずみゲージから算定したもので,図では基礎の水平変位が

ほぼ等しくなる場合の分布を示した.

杭の曲げモーメント分布は,杭頭部が最大で地中部に極大となる点を有する杭頭固定の

場合の典型的な形状を示している.また地表面下1m以深では,殆ど曲げモーメントが発

生しておらず長い杭の挙動を呈している.杭基礎とパイルド・ラフト基礎のモーメント分

布を比較すると,パイルド・ラフト基礎の杭の曲げモーメントは,杭基礎に比較してやや

小さいことが分かる.パイルド・ラフト基礎では,水平荷重の一部が直接基礎底面から地

盤に伝達されることによって,杭周囲の地盤が変位し杭と地盤の相対変位が小さくなるた

めと考えられる.

図3.44は,杭頭部のひずみゲージより軸力を計算し,基礎の水平変位との関係で示し
L1

たものである.図では圧縮力を正で引張を負で表している(この時の杭の軸力分布は図

3.45に示すようになる).この図から,杭基礎では載荷前面の杭には圧縮力が作用し,戟

荷背面側では引張力が作用するのに対して,パイルド・ラフト基礎では,載荷方向によら

ず原点からの水平変位が概ね10mm以上となると,載荷方向前面の杭でも軸力が減少する

(引張側に向かう)傾向があることが分かる.これは,パイルド・ラフト基礎の場合,後

述するように,基礎底面の接地圧が水平変位とともに大きくなるためと思われる.

図3.43　杭体のモーメント分布比較(基礎同一変位)
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(a)パイルド・ラフト基礎

図3.44　軸力～水平変位量6x関係

(a)パイルド・ラフト基礎　　　　　　(b)杭基礎

図3.45　軸力分布の比較
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(5)基礎底面の接地圧

図3.46は,パイルド・ラフト基礎の底面の土圧計により測定された接地圧と基礎の水

平変位の関係を示したものである.土圧は基礎下5箇所で測定したが,水平変位に伴って

大きな土圧変化があるのは,載荷方向側となるPlとP3である.この2点では,水平変位

が大きくなると接地圧も大きくなることが分かる.また,初期載荷時ならびに載荷方向が

逆転する点では,接地圧が急激に減少している.他の3点(P2, P4, P5)においても載荷

に伴って土庄が大きくなる傾向が見られることから,基礎底面に敷設した砂層が基礎の載

荷に伴って体積変化(体積膨張)を生じているものと考えられる.

4e.o
I93-0甘il

-50 0　　　　50

水平変位量S (mm)
0　　　　50

水平変位量J imm)

図3.46　直接基礎部の接地圧
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3.3.3　実験結果の考察

以下では,杭材が降伏する変位量(水平変位量約6mm)を目安として,載荷開始から約

5-10mm程度までの挙動とそれ以降の挙動に分けて,小変形時と大変形時の挙動と称して

考察を加える.

(1)小変形時の挙動

図3.47に水平変位10mmまでのH-dx関係の骨格曲線を示す.図には, 3つの基礎の

結果に加えて,直接基礎と杭基礎の水平荷重を足し合わせた結果も示している.前述した

ように,同一変位における水平荷重は,杭基礎,直接基礎,パイルド・ラフト基礎の順に

大きくなる.直接基礎と杭基礎の水平荷重を足し合わせたH-dx曲線は,パイルド・ラフ

ト基礎と良く似た形状となっているが,図の範囲ではパイルド・ラフト基礎よりも大きな

水平荷重を示している.

一方,図3.48はパイルド・ラフト基礎中の杭部と直接基礎部の水平分担荷重を他の基

礎(直接基礎と杭基礎)の〟～JJ曲線と併せて示したものである.杭の水平分担荷重は杭

のひずみ測定結果から求め,直接基礎の分担荷重は試験体全体の水平荷重(ジャッキ荷重)

から杭の分担荷重を差し引くことで算定している.なお図では,分担荷重を算定可能な杭

降伏までの変位量(水平変位量6mmまで)を示している.

図より,パイルド・ラフト基礎の直接基礎部分の#-sx曲線は,直接基礎のそれと殆ど

一致する結果となった.杭基礎との比較では同一変位に対する抵抗がパイルド・ラフト基

礎中の杭のおいて小さくなることが分かる.杭の分担荷重に着目すると,パイルド・ラフ

ト基礎の杭の抵抗が小さくなっている.これは直接基礎部より地盤に伝達された水平力に

よって基礎直下のある範囲の地盤が変位し,杭一地盤間で生じる相対変位の大きさが杭基

礎の場合に比較して小さくなるためと考えられる.杭の変位によって杭周辺地盤に変位が

生じ直接基礎部の抵抗が低下する方向に影響を与えるはずであるが,直接基礎部分の面積

が杭径に対して十分大きいことからこの影響が殆ど現れていないものと考えられる.

図3.47の有が比較的小さい領域においてパイルド・ラフト基礎の水平抵抗が直接基礎

と杭基礎の足し合わせたものより小さくなっているのは,直接基礎底面の地盤変形の影響

によりパイルド・ラフト基礎中の杭の抵抗が減少した影響と考えられる.

図3.49は,パイルド・ラフト基礎中の杭部と直接基礎部の水平荷重分担率の変化を示

したものである.載荷の初期では大部分の水平力を直接基礎部が負担し,水平変位の増加

とともに,次第に杭の負担が大きくなることを確認できる.杭が曲げ降伏する6mm変位

時の分担率は,杭40%,ラフト60%であった.

図3.50に杭降伏までの鉛直荷重分担の推移を示す.鉛直荷重分担は各杭の杭頭部の軸

力を合計した値を用いており,直接基礎の分担は全鉛直荷重から杭の分担荷重を差し引い

て求めている.
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図から, (水平載荷を行う前の)コンクリート重量により作用させた鉛直荷重に対する

杭と直接基礎の鉛直荷重分担はそれぞれ約55%と45%であり,水平載荷実験中も概ね初期

の分担荷重を保持した状態で変動が少ないことを確認できる.図3.48において,パイル

ド・ラフト基礎中の直接基礎部の水平分担荷重と直接基礎のH- Sx曲線とが概ね一致した

のは,基礎直下の砂層に作用する鉛直荷重の大きさが両試験体で同様であったためと考え

られる.

図3.51には,基礎直下地盤の地層毎の変位量を改めて示す.パイルド・ラフト基礎に

ついては,前述の図3.37の縦軸を直接基礎部の水平分担荷重で整理し直している.図か

ら明らかなように,各基礎でH-^5関係及びi/-Sc関係は共に良く一致していること

が分かる.図3.48で示したように両試験体で水平分担荷重と水平変位量の関係が概ね一

致しており,基礎底面の地盤も同様の変形を生じたものと判断できる.図中には,直接基

礎模型の〟～JX関係について,前述と同様の1次の双曲線関数によって近似した結果を併

記した　H-Sx関係は,双曲線による近似線と良く一致しており,実験結果を同関数で近

似できることを確認できる.
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図3.47　水平荷重H～水平変位量有の比較
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(2)大変形時の挙動

図3.52は図3.47と同様の整理を6xが50mmとなるまで行ったものである.この図か

ら,有が概ね10mmを超えると,パイルド・ラフト基礎の水平抵抗は直接基礎と杭基礎

の水平抵抗を足し合わせた抵抗より大きくなることが分かる.これは,パイルド・ラフト

基礎の直接基礎部の接地圧が水平変位とともに大きくなるためと考えられる.

図3.53は図3.46を6xが50mmとなるまでを改めて示したものであるが,載荷前面だ

けでなく後面側の直接基礎部の接地圧も有とともに大きくなっていることを確認できる.

このような傾向は,図3.54に示す杭頭軸力の計測値から得られた鉛直分担荷重の変化か

らも読み取れる.直接基礎の下部には砂層があり,この砂層のせん断耐力は上載圧の影響

を強く受けるため,直接基礎部の接地圧が上がれば耐力も上昇すると考えられる.一方,

直接基礎部の水平抵抗が大きくなれば,直接基礎部から地盤-伝達される水平力も大きく

なるため,杭の水平抵抗が杭基礎に比較して小さくなる影響がより顕著になるはずである.

しかしながら,直接基礎部の接地圧上昇による直接基礎の水平耐力向上分が,その影響を

上回るため,結果として基礎全体の水平抵抗が大きくなったものと考えられる.

基礎底面の接地圧が上昇した原因は,直接基礎とパイルド・ラフト基礎の載荷に伴う基

礎端部の鉛直変位量の変化から考察できる(図3.55参照).図より,直援基礎では全体と

して基礎盤が浮き上がる傾向にあり基礎底面の砂層が体積膨張していると判断されるのに

対して,パイルド・ラフト基礎では全体に沈下する傾向にあることなどが確認できている.

パイルド・ラフト基礎では,杭の存在により直接基礎部分が地表に押しつけられるような
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挙動となっているものと考えられる.このような挙動に基礎直下の砂層のせん断変形に伴

う膨張も加わり基礎底面の接地圧が上昇したものと考えられる.

この傾向は, dxが100mmと大きくなっても継続されることが確認されている.杭のひ

ずみゲージから得られた値(杭頭部はすでに降伏しており正確な値は不明)によれば,ら

が100mmでは載荷前面・後面とも引っ張り力が作用している.
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図3.52　水平荷重H～水平変位量6x関係の比較
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図3.53　パイルド・ラフト基礎底版の接地圧～水平変位量有閑係
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3.4.まとめ

建物基礎底面の摩擦挙動に関する遠心模型実験及び原位置小型模型実験から得られた結

果は,以下のようにまとめられる.

<遠心模型実験>

1)直接基礎模型の水平荷重H～水平変位量61.関係は,載荷初期から非線形性を示しなが

ら最大荷重に達し,その後荷重が低下して残留値を示す形状を示した.最大水平荷重を

鉛直荷重で除して求めた摩擦係数は0.62であった　77-8,関係は双曲線関数により評

価できることが確認された.

2)直接基礎に杭を併用したパイルド・ラフト基礎模型の極限抵抗は,杭の抵抗により,同

じ寸法及び重量の直接基礎模型に比較して大きくなることが確認された.しかし,初期

変位剛性は両者で大きな差が生じないこと,パイルド・ラフト中の直接基礎部の最大摩

擦係数が直接基礎単体のそれに比較して小さくなる等の複雑な挙動が確認された.この

ような挙動は,杭一直接基礎問の相互作用に加え,拘束圧の変化により地盤剛性が変化

したためと考えられる.砂質地盤で直接基礎の底面摩擦挙動を評価する際には,鉛直荷

重が地盤物性に与える影響を適切に評価することが重要である.

<原位置小型模型実験>

3)直接基礎のH- S*関係は,遠心模型実験同様,載荷初期から非線形性を帯びながら最

大値を示し,その後やや荷重が低下して一定値に収束する形状となった.遠心模型実験

のH- 8>曲線と比較すると,基礎底面に敷設した砂層がすべり層となりやや剛塑性的な

挙動を示した.最大水平荷重時の摩擦係数は0.64であった　#- sx関係は,双曲線関数

により近似できることが確認された.

4)パイルド・ラフト基礎模型の水平抵抗は,杭が降伏するまでの水平変位では,直接基礎

と杭基礎の抵抗を加算したものよりわずかに小さくなった.これは,直接基礎部の変形

に伴って基礎直下の地盤がせん断変形を受け,杭一地盤間の相対変位量が小さくなり杭

の水平抵抗が小さくなったためと考えられる.

5)水平変位が大きくなると,パイルド・ラフト基礎模型の水平抵抗は,直接基礎と杭基礎

の抵抗を加算したものよりも大きくなった.杭の存在により直接基礎部が地表に押しつ

けられるような挙動を示すなどして直接基礎部の接地圧が大きくなり,直接基礎直下の

砂層のせん断耐力が大きくなったためと考えられる.遠心模型実験同様,砂層に加わる

鉛直荷重が変動するような条件では,基礎底面の挙動が複雑になることが確認された.
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第4章　既存ケーソンを用いた原位置水平載荷実験

4.1.まえがき

建物根入れ部と地盤との側面摩擦力及び受働抵抗力に関する原位置実験として,既存ケ

ーソンを利用した水平載荷実験を行った.実験に用いた既存ケーソンの寸法は平面が4.0m

x5.0mで長さが30.5mであり,平面長さに比較して根入れ深度が深い形状であること,実

際の地下部分の大きさに相当する試験体寸法ではないことなどから,既存ケーソンの実験

から得られる挙動性状が根入れ部の挙動性状を十分模擬できない可能性も考えられる.し

かし,基礎剛性が大きいこと,平面形状が矩形で側面抵抗力と受働抵抗力が協同して水平

抵抗を発揮することなどの共通点があること,解析的な検討により実験結果をある程度説

明できればその応用も可能であることから,本実験として建物基礎根入れ部を模擬した実

験と位置づけた.また実験では,現状地盤の状態で通常に載荷する試験体に加え,側面摩

擦の挙動性状を把握するために既存ケーソンの前背面の地盤抵抗を除去して側面摩擦要素

を抽出した試験体に対して静的な水平載荷を行った.

原位置で基礎と地盤の摩擦力を測定した事例は,壁杭の載荷試験例えば4-1) -4-3)などが報告

されているが,このように前背面の抵抗を除去し純粋に側面摩擦に着目した原位置実験が

行われた事例は報告されていない.同様の地盤条件で同じ寸法の試験体に載荷しているこ

とから,両者の実験結果を比較することで,基礎と地盤の側面摩擦ならびに受働抵抗の挙

動性状について検討することができる.本章では,水平載荷実験の方法,実験結果及びそ

の考察について述べる.

4.2.実験の概要

4.2.1試験体

実験で対象とした既存ケーソンの概要,実験ケースを表4.1及び図4.1に示す.既存ケ

ーソンは鉄筋コンクリート製で,実験時には築後約40年経過していた.試験体には,機械

基礎として利用されていた同形状の2体のケーソンを選定した.試験体の形状は,平断面

が約4mX5m (肉厚約0.6m)の矩形で,長さ30.5mであり,試験体頭部には,ケーソンと

同様の平面形状で,厚さ約3mの鉄筋コンクリート製の既存マットスラブを残置している.

2体の試験体のうち一体は,現状地盤でのケーソンの水平抵抗を調査する実験(C2試験体

と呼称)とし,もう一体はケーソンの側面摩擦抵抗を測定する目的で,載荷方向前後面の

抵抗をできるだけ除去した実験(cl試験体と呼称)とした.前背面の抵抗を除去する方法

には高圧噴射撹拝工法(JSG工法　4.4)を用いた. JSG工法は,図4.2に示すように空気を

伴った超高圧硬化材液を地盤中に噴射させ,地盤を切削すると同時に柱状の固化体を達成

する地盤改良工法の一種である.今回は,硬化材の代わりに極めて強度の低いベントナイ
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ト泥水を用いてGL.-16mまでの地盤を切削するとともに,地盤の切削後の孔壁保護を行っ

ている.以下では,地盤の切削部分を溝切り部と呼称する.構切りの実施状況と施工後の

状況写真を写真4.1及び写真4.2に示す.

既存ケーソンのコンクリート強度,ヤング係数及び実験時に傾斜計測を実施するため挿

入孔製作を目的として, ¢114mmのコアサンプリングを行った.最終のコア長さはCl試

験体で約28m, C2試験体で約25mであった(図4.1参照).コアサンプリングした供試体

(写真4.3参照)による圧縮試験の結果及び設計図書や解体時の調査から推定した配筋状

況を表4.2に示す.コンクリートの圧縮強度及びヤング係数は両試験体でほぼ一致する値

を示した.

表4.1既存ケーソンの概要と実験ケース

試験体名称 C 1試験体 C 2試験体

実験日的 側面摩擦測定 現地盤での水平抵抗測定

試験体

イメージ
(頭部)

'/////, 溝 欠

ノ

溝切り* ・・il 無し

平面寸法(頭部) 4.0m ×5.0m (肉厚0.6m )

長さ 30.5m

構造 鉄筋コンクリート製

種類 ニューマチックケーソン

施工年 1958年

*:側面摩擦計測のため,加力方向前後面をJSG工法により切削,ベン
トナイト泥水-置換.
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図4.1既存ケーソンの概要
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図　4.2 JSG工法の概要
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写真4.1 JSG工法による横切り状況(Cl試験体)

写真4.2 JSG工法による横切り後の状況(Cl試験体)
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写真4.3　採取したコアサンプルの状況

表4.2　ケーソン部材の調査結果

コ ン ク

リー ト

C 1試 験 体 C 2試 験 体

深 度 圧 縮 強 度 ヤ ン グ係 数 深 度 圧 縮 強 度 ヤ ン グ係 数

(ltl) 即 ′mm =) ( ×K T N /m m 2) (m ) (N /m rrr ) ^(×K F N /m nr )

3 .0 4 3 .1 3 .8 4 .0 4 8 1 3 .5

6 5 38 .2 2 .9 7 0 4 9 .0 3 .8

9 0 4 9 .0 3.7 10 .5 5 2 .0 4 .1

10 .0 50 .0 3 .5 12 .5 4 4 .1 2 .9

l l.5 4 4 .1 3 .5 16 .0 36 .3 3 .1

12 .5 4 3 .1 3 0 19 .5 4 3 .1 3 .5

平 均 値 4 4 .6 3 .4 平 均 値 4 5 .4 3 5

標 準 偏 差 4 .3 0 .4 標 準 偏 差 3 .3 0 4

変 動

係 数 (% )
0 7 1 0 .5

変 動

係 数 (% )
12 ー2 12 ー3

鉄 筋

縦 筋 : cp l6 -@ 3 0 0 ダ ブ ル , 横 筋 :甲16 -@ 4 00 ダ ブ ル

設 計 時 の 許 容 引 張 り及 び 圧 縮 応 力 度 :

155N /m m 2 (長 期 ) , 2 35N /m m つ (短 期 )
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4.2.2　地盤状況

載荷試験近傍で実施した地盤調査結果の概要を図4.3に示す.地盤は,表層からN値が

2-3,地盤のせん断波速度(S波速度)が100m/S前後の軟弱な埋土層及び沖積シルト層

が堆積し,約G.L.-20mで堅固な洪積砂磯層ならびに洪積砂層が出現する地層構成となって

いる.

既存ケーソンの先端は, N値30以上の洪積砂質土層に10m程度根入れされている.た

だし,他のボーリングデータから,洪積砂磯層や砂層の出現深度やN値分布は,敷地内で

変化することが確認されている.室内土質試験による粘着力cuはややばらついており,今

回の調査結果からは,各地層で地盤物性が深度方向に変化するような明確な傾向が得られ

なかったため,図4.3では各物性を平均値で示している.なお,三軸圧縮試験(UU)の平均

値は埋土層で32kN/m2,沖積シルト層では56kN血2であった.

土 質 区 分 N tt 50 S波 速度
室内試験結果

(m′S ) 原 位置 試験結果

0

5

10

15

2 0

埋 土

(粘性土
8 0 ~

γ = 17 k N ,′m 3

qu = 6 1kN .血 2

cuu = 32 kN ′m 2
主体)

Be

12 0 ¢uu = 1 .3

E m = 6 00 ~ 13 00 kN /ir?

.̀ll三三三
7===

I-=-I+I-
二が二=」蝣---
砂 混 り

シル ト
12 0

γ = 16k N ,′m 3

q u = 12 6kN 血 2

cuu = 56k N ′m 2

0

′-.
二ヱここ
と二二二

Y lc) u rn = 2 .4

E m = 100 0'

35 00 kN /n f

2 5

30

3 5

00 0

.......

I ll=.

(T og)

4 00 ~

42 0 -

中 砂

[備考]

S波速度 :近傍ボー リングのP S検

層結果

qu :一軸圧縮試験結果の平均値

Cuu,¢uu :三軸圧縮試験 (u u )鰭

Ed s) 果 の平均値
E m :孔内水平載荷試験による地

盤の変形係数

図4.3　土質柱状図
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4.2.3　載荷方法

載荷実験は,地盤工学会編「杭の水平載荷試験方法・同解説」 45)に準拠して行った.読

験体の平面配置を図4.4に,それぞれの試験体の載荷状況を写真4.4及び写真4.5に示す.

載荷は,試験体に隣接する既存ケーソンを反力とし,油圧ジャッキにより試験体平面の長

辺方向に行った.

各試験体の実験時の水平荷重H～時間関係は図4.5に示す通りであり,載荷方式は3サ

イクル・段階載荷方式とし,反力体の影響を考慮して1方向に載荷した.各荷重段階での

荷重保持時間は0荷重時に15分,それ以外は3分間とした.第1 ・第2サイクルの載荷ピ

ーク荷重は, C2試験体の設計想定荷重等を参考に設定し, Cl試験体の値はC2試験体の

60%とした.最終サイクルは,試験体の最大耐力を求めるため,油圧ジャッキの能力が許

容する範囲まで載荷した.
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∫

. . m

し

百 千 割

1
こ、

r

、、

>>蝣--蝣蝣<;
i
{i

載 荷 梁 滞

- 瑚

・>',

- 瑚

虹

虹 一

軒 ー

約 G .L .-4 .2 m =t
i
…しぎ:xr-y.

=ニi co

蝣蝣o
:+

こ≡

=1
…lJ

{
I

ゝ .

a
i I

v5、一

リ. く=I
:i
:i

蝣m S

討
……:Lこ
………-;己 .
………i卜こ

:*:ォ:;*
x?

v:
ト=▼
J.=I

f==

【C 1 試

蒜 無

【C 2 試 験 体 】威 荷 梁 ?

∽

x-fiZZZ : 既 存 建 物 外 壁 1

[単 位 :m ] I 5 .0 |2 . 1 3 . 2 . 4 5 .0 3 . 5 I 5 .0

図　4.4　試験体の配置図
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写真4.4　載荷時の状況(Cl試験体)

写真4.5　載荷時の状況(C2試験体)
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4.2.4　測定項目と測定位置

測定項目及び測定点数を表4.3に示す.主要な測定項目は,水平載荷荷重,試験体頭部

の水平変位量と鉛直変位量,周辺地盤の水平変位量,試験体の深さ方向の傾斜量である.

図4.6に試験体ならびに周辺地盤の変位測定位置を示した.試験体の変位量測定は,既存

建物を基準点とした基準梁を用いて,図4.6に示す平面位置のマットスラブ上で行った.

加力方向前面及び側面の地表面水平変位量の測定は,約　　3mの試験体周辺地盤を対象

として,アンカー等により試験体に固定した鋼製支柱(H-300×300×10×15)を基準梁に

おき,地表面に埋め込んだターゲット(山形鋼)の変位量を測定する方式で行った(写真4.6

一一・ii::,

傾斜測定は,図4.6に示す加力前面部で各試験体とも1測線のみ,コアボーリングした

孔を利用して行った.傾斜計の設置深度は図4.1中に示す通りであり, Cl試験体ではマッ

トスラブ上端から約28mtを, C2試験体は約25mの範囲を3m間隔で計測した.なお,コ

アサンプルを用いて,圧縮試験(表4.2参照)及びケーソン躯体のひび割れ状況等の観察

を行った.

表4.3　測定項目

測 定対 象 測定 項 目 測定 方 向
測 ).点数 .

C 1試験体 C 2試験体

ケー ソ ン

'II, y 1 1
水 平変位 量

x ,y 2 , 3 2 ,3
鉛 直変位 量

z 2 2

・II' I: I 10 9

周 辺地盤
加 力前 面部 水 平変位 量 y 2 5
加 力側 面部 水 平変位 量

y 5 5
反 力体 水 平変位 量

X ,V 2

その他 時間, 温度 1 1
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図4.6　変位量測定位置

写真4.6　周辺地盤変位の測定状況
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4.3.実験結果とその考察

4,3.1水平荷重～水平変位量関係

図4.7に載荷実験より得られた水平荷重H～水平変位量6x (図4.6の①の計測値)関係

を示す.両試験体のH-- Sx曲線はともに,載荷初期から約5-10mmの変位量までHの値

が直線的に急増した後,増加傾向が鈍化し始め, dxが30-40mm付近で急折して横軸と

概ね平行となる形状を示していることが分かる.最大荷重は, C2試験体で約5.7MNを示

し,前面地盤を除去したCl試験体の値(約kOMN)に比較して約1.5倍大きくなってい

る.

図4.8は,図4.7に示すH-d>関係の骨格曲線を両対数グラフで整理したものである.

両試験体ともIog#-logSx関係は,ほぼ3本の直線部分に分けられることが分かった.

これらの各部分に補助線を引いた直線の交点(図4.8中の矢印)は,試験体一地盤系の中

で挙動性状が変化した点と考えられ,図4.7中にも矢印で示した.

図4.7においてIogfl-logdx関係の第1折れ点荷重以降は,両試験体ともに荷重の増

加傾向が鈍化することが確認できる.線形的な挙動から変化する荷重と判断でき,降伏荷

重とした.降伏荷重は,後述のケーソン躯体が深部で折れ曲がり始める荷重に概ね対応し

ている.

log〃 'logJ∫関係の第2折れ点荷重を終局荷重と定義した.終局荷重以降では,図4.7

に示すH- d>曲線が概ね横軸に平行となることが確認できる.

以上の検討で得られた特性値を最大荷重とともに表4.4に示す.降伏荷重時の水平変位

量は,前背面地盤を除去して水平剛性の小さいCl試験体で大きいこと,終局荷重時の変

位量は,前面抵抗が発揮されるまでに変位を要するC2試験体で大きいこと等を確認でき

る.

表4.4　実験結果の概要

C 1試 験 体 C 2試 験 体

降伏荷重 (M N ) 2 .3 5 (8 .3 ) 2 .9 2 (5 .9 )

終 局 荷重 (M N ) 3 .53 (3 2 .2) 5 .30 (3 7 .6 )

最 大 荷重 (M N ) 3 .96 (9 0 .1) 5 .6 5 (15 0.2)

降 伏 時の水平 剛性(M N / m ) 2 84 4 95

( )内は水平変位量(mm)
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4.3.2　ケーソン躯体の水平変位量分布

図4.9は傾斜測定から求めたケーソン躯体の水平変位量の深度方向分布である.傾斜角

から水平変位量の算定は,次の手順で行った.

(i )頭部変位量を基準として変位分布を算定.

(ii)下端変位量(0mmと仮定)を基準として変位分布算定.

(iii)それぞれの交点を求め,交点以浅は(i )で求めた値を,以深は(ii)の値を変位量とす

る.

上記の方法による算定は,傾斜角が急変する測定区間では変位量算定時に近似誤差が発

生しやすいこと,載荷初期から下端付近(鍋-22m以深)の傾斜計データに殆ど変動がなく先

端部が変位していないと判断できることを考慮し,上下端の変位量の整合を取るために行

ったものである.

図4.9より,水平変位量分布は,両試験体とも, (1)頭部から約-12m以浅では直線的で

あること, (2)頭部の変位量が増加するに伴い約-15m付近で折れ曲がる変形挙動を示すこ

と. (3)折れ曲がりの挙動は有が10mmを超えるあたりから顕著になること. (4)折れ曲が

り点以深の変位量の変化が小さいこと等が認められる.

Cl試験体から採取したコアサンプルより,折れ曲がり深度付近(-14.3m)で,割れを伴

う不連続面が確認されており,折れ曲がり挙動に影響を及ぼしたものと考えられる.不連

続面が水平で比較的平滑であったこと,コンクリートを打ち継ぎながら構築する施工方法

であること46)等から,この面をf」ち継ぎ面と判断した. C2試験体では, -15m付近で割れ

を伴う不連続面は確認されていないが,施工方法を考慮すると同様に存在するものと考え

られる.
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4.3.3　周辺地盤の地表面の水平変位量分布

載荷に伴って生じる載荷方向前面部と側面部の地表面水平変位量は,試験体の回転や傾

斜の測定値を考慮して補正したものである.これらの結果を図4.10及び図4.11に示した.

なお,側面部の変位量は,上記の載荷に伴って試験体に生じたねじれ量(最大値cl試験

体:2.8×KTrad, C2試験体:3.8×lO rad)の影響を考慮して修正しているが, Cl試験体で

は,実験途中に一部の測点で測定不能となったため,図では,修正可能な範囲のみプロッ

トしている.また,図中の水平距離がOmmの変位量は,試験体自体の地表面位置におけ

る変位量に修正した値である.前述のケーソン躯体の水平変位量分布で地表面付近の値に

対応するものである(図4.9参照).

図4.10より,前面地盤の水平変位量分布は,前面地盤が除去されたCl試験体では,殆

ど水平変位量が生じておらず,試験体の変位に伴う周辺地盤変形(側面部)の影響が測定

位置まで及んでいないことを確認できた.一方, C2試験体では,測定位置問での地表面変

位量の変化が小さく,試験体から3mの測定範囲の地盤は,概ね一体となって挙動してい

ると判断できる. C2試験体の最大変位時(107mm)の地表面変位量は測定位置に関わらず,

約70mmとなった.なおC2試験体では,水平変位に伴い,前面では地盤面の盛り上がり

とケーソン隅角部からの放射状の亀裂,背面部ではケーソン表面と地盤との間に隙間が確

認された.

図4.11に示す側面部の地表面変位量は,両試験体ともに試験体から離れるにつれて減衰

し,約2mの位置では非常に小さな値となっている.前述の前面部地盤変位と比較すると,

側面部の地盤変形の影響範囲は小さくなっている.変位量が水平距離とともに減衰する度

合いはケーソンの水平変位量の増加に従って大きくなっている.すなわち周辺地盤変形の

多くがケーソン近傍地盤に集中する性状が確認できた.このような性状は, Cl試験体の終

局荷重到達後に特に顕著となっている.目視調査から,側面部の地表面に亀裂等は確認さ

れておらず,側面摩擦抵抗はケーソン表面と側面地盤との境界付近でズレて発揮されたも

のと考えられる.
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4.3.4　荷重分担性状

本試験体の水平荷重に抵抗する要因としては,図4.12に示すようにケーソン本体の曲

げ抵抗(本体抵抗と呼称),前面及び側面地盤から受ける抵抗(前面抵抗及び側面抵抗と呼

称)の3要素が考えられる.本節では,後述する解析的検討を利用して,各抵抗要素の水

平荷重～水平変位量関係や分担性状について検討を加える.ここに本体抵抗は, Cl試験体

における借切り深度(G.L.-16m)以深の地盤に根入れされた,突出したケーソンの水平抵

抗として,解析的に求めたものである.適用した解析法の詳細は第5章で述べる.

Cl試験体で前背面の地盤を除去しているため, C2試験体の前面抵抗は,両試験体で本

体抵抗と側面抵抗が同一と仮定すると,両試験体の水平抵抗の差から求められる.ここで

は,両者の差を連続的に求めるため,実験で得られたH- S>曲線を双曲線関数で表現する

ことを試みた・これは第2章及び第3章の実験結果や既往の研究例えば47)から,特に摩擦

力～水平変位量関係-同関数の適用性が高いとの結果を得ているためである.双曲線近似

は,前述同様,Hと有との問に(4.1)式が成立するものと仮定し, (4.1)式を変形した(4.2)

式と実験結果の対応を見ることによって係数a及びbを求めるものである.

・f I /'`i

旦-a+bS..
〟

(4.1)

(4.2)

実験結果を6ノH-Sx関係で整理して図4.13に示す.図中には,最小二乗法により求

めた近似直線ならびにその係数を示す.相関係数Rが99%以上を示し,実験結果は双曲線

で近似可能であることを確認できる.図4.13で得られた係数をもとにプロットした双曲

線近似曲線及び両者の差(前面抵抗)を,図4.14に示す.図より,本実験での双曲線関

数により各試験体の挙動を同関数で良く表現できることを改めて確認できる.実験結果の

差し引きで得られた前面抵抗は61・の増加に伴って約1.6MNに収束しており,その値はC2

試験体の終局荷重(約5.3MN)の約30%となることが分かった.

本体抵抗は,後述の解析法(図5.15参照)により推定することとした.解析のモデル

化や地盤定数の設定法などは,文献4.8), 4.9)に準拠し,表5.3に示す各式で解析定数を

設定している.ここでは,実験結果との対応が良くなるように表5.3中のα値を8に設定

して解析した結果を用いている4.10)本体抵抗を求めるに当たっては,解析モデルにおい

てG.L.-16m (前面地盤除去範囲)までの地盤抵抗を無視している.解析の結果,弾性範囲

での本体抵抗の水平剛性として123MN/mが得られた.この結果を基に,側面抵抗をCl試

験体の実験結果から本体抵抗を差し引いて求めることとした.

以上の検討で得られた各抵抗要素の分担水平抵抗と水平変位量JJとの関係を図4.15に
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示す.なお前述の通り,側面抵抗は実験結果と解析結果の差し引きによる推定値であり,

線形的な挙動をする範囲で,より正確な分担抵抗～ 6x関係が得られると考えられることか

ら,図では降伏荷重以下の関係を示している.

図4.15　より,側面及び前面抵抗ともに載荷初期から非線形性を示すこと,同一変位時

の分担抵抗は側面抵抗で大きな値を示すことが分かる.側面抵抗が大きくなるのは,一般

に摩擦剛性は高い値を示す傾向にあることや,側面の面積が比較的大きいことに起因して

いると考えられる.

図4.16は,各抵抗要素の水平荷重分担率の変化を示したものであり,前面及び側面抵

抗の分担率が漸減する傾向にあることを確認できた.分担率は,側面抵抗,前面抵抗,本

体抵抗の順に小さくなり,降伏荷重付近の水平荷重分担の割合は,側面抵抗:前面抵抗:

本体抵抗で概ね40: 35 : 25であった.

Cl試験体　　　　C2試験体

溝

図4.12　水平抵抗要素
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4.4.まとめ

築後約40年経過した既存ケーソン2体に対して原位置水平載荷実験を行った. 1体は

現状地盤のまま,他の一体は,既存ケーソン側面と地盤間との摩擦抵抗性状を調査する目

的で,ケーソン前背面の地盤抵抗を除去して側面摩擦要素を抽出した試験体に対して水平

載荷を行った.実験結果及び解析的な分析などから,側面及び前面地盤抵抗の挙動性状に

関して,以下の知見が得られた.

1)側面摩擦力を測定するために前背面の地盤抵抗を除去したCl試験体,及び現状地盤に

設置されたC2試験体の水平荷重H～水平変位量61-曲線は,いずれも右が5-10mm

で降伏荷重を示すまでHが線形的に急増した後,増加傾向が緩やかになり,終局荷重

となる30-40mm以降は水平荷重を維持したまま6xが増大する形状を示した　H- Sx

曲線は,両試験体ともに双曲線関数で近似できることが分かった.

2)傾斜計による水平載荷中のケーソン躯体の水平変位量の深度分布から,両試験体ともに,

G.L.-15m付近でケーソン躯体が折れ曲がる様な変形挙動が確認され,折れ曲がり挙動

は降伏荷重を示した後に顕著となった.

3)降伏荷重までのケーソン本体抵抗を解析的に求め,これと2体の実験結果を比較するこ

とにより,ケーソンの各抵抗要素の水平荷重分担割合を求めた.降伏荷重付近の水平

荷重分担の割合は,側面抵抗:前面抵抗:本体抵抗で概ね40:35‥25となり,側面抵

抗で大きな割合を示した.

4)載荷に伴うC2試験体の前面地盤の変位量は,測定範囲(3m以上)を超えて広範囲に

及ぶのに対して,側面部の周辺地盤変位は,試験体からの距離が増大するのに伴い減

衰する形状を示し,試験体から約2mの距離で非常に小さい値となった.
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第5章根入れを有する建物基礎の水平挙動に関する解析モデルの提案

5.1.まえがき

本章では,地盤の非線形性を考慮した根入れを有する建物基礎の水平挙動に関する解析

モデルを提案する.提案する解析モデルは,地盤の挙動を地盤ばねに集約し,地下室や杭

などの構造体を線材や板要素などでモデル化する手法を用いる.この方法は,杭や地中連

続壁,ケーソン基礎などの評価法として実務設計に用いられている手法である例えば5-1)-5.3)

ここでは,同解析法に用いる地盤ばねの非線形性の評価に重点を置き,実験結果に基づい

て1次の双曲線関数で評価することを提案する.そして,その初期勾配を弾性論を用いて

求める方法について述べる.提案する解析モデルの適用性について検討するため,底面摩

擦に関する実験結果,及び既存ケーソンの実験結果と提案する解析法による解析結果との

比較検討を加える.

5.2.解析法の概要

水平力を受ける基礎構造物の挙動を予測する代表的な手法として, ①有限要素法例えば5.4)

②境界要素法とその拡張・応用方法例えば5-5) -5.7) ③弾性支承梁理論に基づく手法例えば51)

-5.3)などが挙げられる.

①の有限要素法は,基礎構造及び地盤を線材や固体要素でモデル化する方法であり,杭

や根入れ部が地盤を介して互いに影響する効果や地盤の非線形性を解析モデルで直接考慮

できる.しかし,基礎構造一地盤系を3次元問題としてモデル化する場合,多くの要素数

が必要となり,モデル化,計算時聞及び解析結果の処理のいずれも多大な労力を要するこ

とが多く,実務的な手法とはなっていない.

②の方法は,地盤を半無限弾性体と仮定し, Mindlin解などの弾性解を利用することで,

基礎間の相互作用効果を比較的簡便に考慮する方法である.地盤のモデルが①の手法に比

べて簡素になるため,モデル作製の手間や計算時間等が低減されるメリットがある.基礎

一地盤間に非線形地盤ばねなどを評価可能な手法も開発されつつあるが,地盤の弾性定数

の設定や,多層地盤への対応などに課題があり,現状では実務設計で多用されるに至って

いない.

これらに対して③の手法は,基礎を線材や板要素などにより,地盤を集中ばねに仮定し

たモデルにより算定する方法である.基礎及び地盤の非線形性の考慮や多層地盤のモデル

かなど,比較的簡便に取り扱えることから,実務設計において一般的に用いられている手

法である.

本研究では,実用的な評価方法を提案することを目的とすることから,上記の③の解析

法に該当する地盤を集中ばねに置換して評価する集中ばねモデルを解析法として採用する.
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図5.1に,提案する解析モデルの一例を示す.図では杭基礎の場合を示しており,杭は線

材で地盤は集中ばねでモデル化する,根入れ部分の抵抗は,側面摩擦抵抗　受働抵抗,底

面摩擦抵抗の3要素に分けて評価し,それぞれ地盤ばねでモデル化する.根入れ部分の地

盤ばねの水平荷重～水平変位量関係は,実験で得られた挙動をもとに1次の双曲線関数で

仮定し,その非線形性を考慮する.杭材や杭節点に接続する地盤ばねの非線形性の設定は,

既往の研究例えば55)に準拠するものとする.なお解析は,実務での利用を考慮し,汎用の

解析コードTDAPm58)を用いるものとした.
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杭
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、受戯産tn

i
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、 底面蜜屠

ft の膚M

図　5.1解析モデルの一例

5.3.地盤ばねの非線形性の評価

5.3.1側面摩擦

根入れ部側面と地盤との側面摩擦力F～水平変位量6x関係に関して,第2章の遠心模型

実験で得られた結果(図2.21)を図5.2に改めて示す.図には(2.13)及び(2.14)式による1

次の双曲線関数を用いた近似曲線を併記しているが　F-- 6x関係は同関数で評価できるこ

とを確認できる.第4章の既存ケーソンの水平載荷実験(図4.14参照)からも同様の挙

動性状が得られている.

これらの実験結果をもとに,側面摩擦に関する地盤ばねのF- S,関係は,骨格曲線と繰

り返し載荷について(2.13)及び(2.14)式と同じく次式で仮定する.なお,式中の記号は図5.3

に示す通りである.
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○骨格曲線

F=

I+旦
・FO F

(5.1)

ここに, F:側面摩擦力(kN), Sx:水平変位量(mm), kF。:初期ばね定数(kN/mm), Fu :極

限側面摩擦力(kN)

○繰返し載荷

F= (*, -<*-)

1　　α
-+-

vFO　2F.
(tfx - tfj

(5.2)

ここに　F,折り返し点の側面摩擦力(kN), Sxl:折り返し点の水平変位量(mm)

α :加力方向で定まる係数(初期加力の方向に加力する場合1.0,その逆方向の場

合には-1.0)

y, I.日
,.当
ヽ一-

0.5

蝣R 0.0

-0.5

me　-1.0

-3.0　　　-2.0　　　-1.0　　　0.0　　　1.0　　　2.0　　　3.0

水平変位量^(m)

図5.2　遠心模型実験で得られた側面摩擦力F～水平変位量6x関係
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図5.3　側面摩擦に仮定した双曲線関数による地盤ばねモデル

5.3.2　受働抵抗と底面摩擦

加力方向前面の受働抵抗力pw～水平変位畳6x関係及び底面摩擦力Rj～水平変位量6x

関係においても,それぞれ第3章及び第4章の実験結果(図3.13,図3.51及び図4.14)

より双曲線関数により評価である結果が得られている.それぞれの抵抗要素の　　sx関

係及びRj- S*関係を次式の双曲線関数で仮定する.

○受働抵抗力pw

(5.3)

ここに,-Iw.受働抵抗力(kN),5x:水平変位量(mm),k,
蝣H。初期ばね定数(kN/mm),P間,:

極限受働抵抗力(kN)

○底面摩擦力Rf

Rf=
_+旦_
1

・蝣RO R-fii

(5.4

ここにRr底面摩擦力(kN),Sx:水平変位量(mm),k;
蝣RO初期ばね定数(kN/mm),Rfu:

極限底面摩擦力(kN)
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5.4.解析モデル定数の設定方法に関する提案

双曲線関数では,初期ばね定数と極限抵抗の2つの定数を規定する必要がある.このう

ち極限抵抗力は,受働抵抗力についてはRankineの受働抵抗5-9)側面及び底面摩擦につい

ては側面ならびに底面の地盤のせん断強度など510), 511)に基づいて求める.

初期ばね定数は双曲線関数の変位がゼロの勾配であり,地盤が弾性的な挙動を行ってい

ると仮定できることから,弾性論に基づいて各抵抗に関して図5.4に示す弾性解を用いて

求めることを提案する.初期ばね定数の求め方について,側面摩擦の手順を説明する.

粥 wffl M m
/ 」

γ

ミニこコ;
蝣f 十十+

i

in鮪

m

鞘..:

M nd

・・>虐甜

z

図5.4　初期ばね定数の算定に用いる弾性解

5.4.1側面摩擦要素の初期ばね定数

側面摩擦の初期ばね定数kFOの算定に当たって基本的な仮定を以下のようにおいた.

1)図5.4に示すように,半無限弾性体と仮定した地盤中に剛な平板(厚さゼロ)が設

置された力学モデルを検討モデルとする.地盤内応力の伝達の現象は弾性理論解を適

用し,変位影響係数の考え方を用いる.ここに,弾性体中の任意の1点(x,y,z)の加

力方向の水平変位量有は, Mindlinにより,次式のように与えられている(図5.5参

照　512),513)

6x -告・Is
ここに, Isは変位影響係数であり,次式で求められる.
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Is-
16^(1-vs)

と生+⊥+
r-,

+(x-x。y
(

2zz。 4(l-v,)(l-2v,)

ri r2 +z+zO

1 . 3-Avs　6zz。 4(1-vj(l-21/S)

才+-r,

ここに, G∫:地盤のせん断弾性係数

γ∫:地盤のポアソン比

r2　　r2(r2 +z+zo)2

(x-x。y +(y-yQ)2 +(z-z。y

(x-x。y +(y-y。y十(*+*。)

図　5.5　Mindlin解の記号説明

(5.6

(5.7)

2)剛な平板(幅:B,根入れ長さ:L)は,図5.6に示すようにx及びZ方向に要素分

割(〃分割)して検討する.なお分割した要素に次の仮定を行う・(a)各分割要素内で

地盤反力は均一に作用しているものとする・(b)異なる要素間での変位と荷重(地盤反

力)の評価は要素中央部で行う.この場合地盤反力は要素面積を乗じた集中解で評価

する蝣(c)変位と荷重の評価が同じ要素となる場合(仁ノ`要素)は,荷重による変位に

ついては特異解となるため,要素内を4つに細分割して細分割要素中央の地盤反力に

対して要素中央の変位量を評価する.
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図　5.6　弾性地盤中の剛板と要素の分割

以上の仮定より,図516中のj要素に作用する水平力QxJによって, i番目の要素の変位

dx,は(5.5)式を用いて次式で表すことができる.

s-, -吉蔓w,　　　　　(5.8)
ここに　V前述の変位影響係数であり, j番目の要素に単位の水平力が作用した

ときの7番目の要素位置における水平変位量を表す係数.

Q*j蝣j要素に作用する地盤反力であり, Q可=qxJXdA} (q対‥j要素の地盤反

力度, dA}:j要素の面積)・この集中力Q可を要素の図心に作用させる.

(5.8)式を全ての要素に関して適用すると,次のように書き改めることができる.

fe}-吉vM)
ここに,くら):変位ベクトル

{fie} :荷重ベクトル

Us]　×nの変位影響係数

/,, /,.

/,, /,.

/.., /..

∫

/

/

1日ヨ

(5.9)



Us]¥ま地盤の柔性マトリクスに相当し,この逆マトリクスUsTは地盤の剛性マトリクスと

なる[Q-を用いると(5.9)式は(5.10)式のように書き改めることができる.

由',}- GM[i.r&} (5.10)

(5.10)式において　{Sx}及び帆]を既知量として与えて方程式を解くことにより,各要素

の{0ォ}が求められる・なお{Sx}は剛な平板であるので,同一の値とする.得られたQl・の

和をdxで除してkFOが求められる.平板の片側のwを求める場合の算定式を次に示す.

K* -FI2Sx

ここに　F-Qxl+Qx2l　-+Qxnである.

(5.ll)

以上の方法により,地盤のせん断弾性係数Ggならびにポアソン比γ∫を与えることによ

り,基礎の大きさに応じた初期地盤ばね定数が算定できる.ここで用いるG∫は,微小ひず

みレベルでの初期地盤せん断弾性係数Goを用いることになる. Goには,弾性波速度検層

(PS検層)による地盤のせん断波速度(S波速度)の測定値が利用できる. S波速度から

求められるGoは,原位置の拘束条件下での測定値であること,サンプリング時の機械的及

び応力解放に起因する土の乱れの影響が小さく,比較的正確な微小ひずみレベルの地盤せ

ん断係数であることなどが知られている5.14), 5.15)
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5.4.2　受働抵抗及び底面摩擦要素の初期ばね定数

受働抵抗及び底面摩擦要素の初期ばね定数kHO及びkROについても1F。と同様に,弾性

解(図5.4参照)を用い,同様の連立方程式を解くことで評価した.各要素間の相互作用

は(5.6)式を用い,変位と荷重の評価が同じ要素となる場合の変位量の評価は, Ce汀utiの解

ならびにMindlinの解を積分して得られる弾性解を,それぞれ以下のように適用する5-16),
5.17

・受働抵抗の初期ばね定数kHO

図5.7のように矩形簡域に等分布荷重qが作用する場合,深さZの点の水平変位量dxは,

荷重中心の(0,0,z)より上下半分の中心点変位uxl及びSa)を与える次式を合計して求め

ることができる.

8*-

6x2

1　2aq

G, ¥6n(¥-vs)

1　2aq

G, 167,(1-v,)

(3-4v,)i>3 +CP4 -Ps)+
2(a z-cz~ +2z3) 2(a2z+

a-Pn a2p,

・4(l-v,)(l-2v,)孟-票+(意一言te+号音一号)]

(3-4v,)P3 +(P7 -Pa)+

+4(l-v,)(l-2vJ

+PA

+2z+P6]

z+2z3) 2(a2z+cz2+

a-P,

-吉fc+号+貰一号)

a　+c　-4cz+4z2

c-2z+P.

a　+c　+4cz+4z2

/> =ln2z+i>]

図5.7　前面に作用する矩形等分布荷重
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・底面摩擦の初期ばね定数kl"

地表面に作用する矩形分布荷重qによる偶角部の水平変位量sxは,図5.8のように記

号を付けると,次式で求めることができる.

:. ヽv." ,'--

o高

a+Ja2+b2

二二1r二:ニ
i^^^^H

図　5.8　地表面に作用する矩形等分布荷重

(5.14)

5.5.底面摩擦に関する模型実験との比較

第3章で報告した底面摩擦に関する遠心模型実験及び原位置小型模型実験を対象として,

提案モデルよる解析を行い実験値と比較検討する.いずれも剛な平板を地表面に設置し,

水平に載荷した実験である.

5.5.1遠心模型実験との比較

解析で対象とする実験は　3.2で述べた遠心模型実験のうち,直接基礎単体の水平載荷

実験である.試験体の概要と試験結果は,それぞれ図3.1及び図3.11に示した通りである.

前述の通り,双曲線関数によるモデルでは,極限底面摩擦力Rfuと底面摩擦の初期地盤

ばね定数kROを設定する必要がある.

Rfuは,模型地盤の地盤のせん断強度及び実験による最大水平荷重(1.45kN)の2つを設

定し,解析ケース1及び解析ケース2とした.なお地盤のせん断強度は,豊浦砂を用いた

三軸試験より得られた内部摩擦角(38.8-　表2.3参照)に上哉荷重(ラフト重量:2.3kN)

を乗じて求めた.

kROの算定に必要な地盤定数は,地盤のせん断剛性Gsとポアソン比γSである. γSは,

文献5.16)-5.18)を参照し,乾燥砂地盤に対応する0.3と設定した. Gsは,模型地盤で実施

した水平載荷試験と同じ模型サイズ(80mmX80mm)の鉛直載荷実験の結果(図　5.9)を

基に(5.15)及び(5.16)式を用いて求めた. (5.15)式は地盤を等方弾性体と仮定した場合に地盤

の変形係数Esを求める算定式である5.18)
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Es-IB(¥-vl
s)富

ここに,Es:地盤の変形係数(kN/mz)

G∫=

(5.15)

I :基礎底面の形状と剛性によって決まる係数(剛な方形では0.88)

yJ:地盤のポアソン比(0.3と設定)

β :載荷板の幅(m)

Ap :鉛直荷重の変化量(kN/m2)

AS: Apに対応する沈下量で鉛直荷重～沈下量曲線から求める(m)

2(1+v,)

鉛直荷重F (kN)

10　　　　　15

2

壬3
*4

-=1

ト5
」

図5.9　鉛直載荷実験から得られた鉛直荷重V～沈下量S関係

122-

(5.16)



鉛直載荷実験から得られた初期の沈下剛性は約3000kN血であったため, (5.15)及び(5.16)

式から, Gsは約12MN/m"と算定された. Gs及びγSを用いて,図5.10に示すモデルによ

りkROを算定した.図示するようにラフト模型を20×20分割して計算した.なお,分割の

影響については, 40×40分割した結果と比較した結果地盤反力の合計値の差が0.5%であ

り有意な差が生じていないことを確認している.

単位の水平変位を与えた際の地盤反力度分布を図5.11に示す.剛板であるため,端部で

大きい地盤反力度を示していることを確認できる.各要素の地盤反力の合計値を与えた変

位量で除して求めたkROの値は,約2500kN/mであった.

以上の検討で得られたkRO及びRhを地盤定数とともに定数をまとめて表5.1に示す.義

に示すkRO及びRfuを用いて,遠心模型の底面摩擦力Rj-水平変位量61・関係を計算した結

果を実験結果とともに図5.12に示す・三軸試験結果を基にRmを推定した解析ケース1で

は> Rfuが実験結果に比較して大きいことが影響し, dxが0.5mm付近から実験値との対応

が悪くなっている・実験結果をもとにRfuを設定した解析ケース2では,全体に実験結果

と良く対応しており,提案手法の妥当性を確認できる.

20分 害
IB
8S
w

20 分 割

図5.10　初期地盤ばね定数を求める解析モデル
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図5.11剛な平板を水平変位させた時の地盤反力度分布

表5.1解析に用いた定数

地盤のせ ん断弾性 地盤 の 初期地盤 ばね
極限底面摩擦 力R fi.(m

解析ケース 1

(三軸試験 より推定 )

解析ケース2

(実験結果)
係数 G s(M N /m 2) ポア ソン比V S 定数k R 0(W /m )

12 0 .3 2 4 80 1.85 1.4 5

-ヽ

a
14
＼_一・′

ヽ-ヽ

Q<

十'

一三ごて

Ii:-

値
-サT '

0　　　1　　　2　　　　3　　　　4　　　5　　　　6

水平変位量5 x(mm)

図5.12　遠心模型実験結果と解析値の比較
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5.5.2　原位置小型模型実験との比較

解析は　3.3で述べた原位置で実施した小型模型実験のうち直接基礎試験体の水平載荷

実験を対象として行う.繰り返し載荷部分についても(5.2)式を用いて解析する.

表5.2に解析に用いる地盤定数を示す.遠心模型実験同様,解析に必要な地盤定数は,

初期地盤ばね定数kROを算定するためのGs及びγS,地盤のせん断強度2-maxである. Gsは

PS検層より得られた地盤のせん断波速度vsより(図3.29参照)下式にて算定して求めた

初期地盤せん断弾性係数Goとした.

Go- y 'Vf/g

ここに, γ :地盤の単位体積重量(kN/m3)

Vs :地盤のせん断波速度(m/s)

g :重力加速度(m/s2)

(5.17)

γSは,前述同様の文献5.18)-5.20)を参照して設定した　zmaxは室内土質試験結果を基

に設定した.敷砂層のGs及び2-maxは, Vsや地盤強度などのデータが得られていないため,

実験結果より図3.51中に示す近似曲線から同定した.

本ケースは多層の地盤条件となっているため,下記のような手順で解析を行った.

(1)第1眉目の地盤が全層に一様に分布するものと仮定して,地表面位置での底面摩擦力

Rj～水平変位量Jx関係を求める.

(2)第1層の地層境界深度の変位量をMindlin解により算定し,第1層の地層に対応したRf

～有関係を求める.

(3)他の地層についても(1),(2)と同様の手順で算定を行い,地層毎のRf- Sx関係を算定する.

(4)各地層のRf- 6*関係を重ね合わせて全体の関係を求める.

なお,初期ばね定数kIWの算定は,遠心模型実験の解析同様,地表面位置に2mX 2m

の直接基礎を分割(分割は40×40)したモデルを用いて行った.

図5.13に解析結果を実験結果と比較して示す.図より,初期載荷ならびに繰り返し載

荷の挙動を,提案する解析モデルにより実験結果と良く表現できることを確認できる. Rf

～有線の初期の段階での対応も良く,弾性論による初期ばね定数の求め方の妥当性を確認

できる.
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表5.2　解析に使用した地盤定数

地 層
単位 体 積 重 量 せ ん 断 波 速 度 せ ん 断 弾 性 係 数 ポ ア ソ ン比 せ ん 断 弓虫度

γ V s(m ′S) G s(M N 血 2)
、′S Tm ax(kN /m -)

敷砂 層 0 .7 5 * 0 .3 9 .2 *

黒 ボ ク層 15 14 0 2 9 0 .4 5 2 6

ロー ム層 15 2 10 66 0 .4 5 85

*:実験結果より逆算

l             I

‥‥一一一「‥‥‥÷‥‥40-

ど
_*
ヽヽ-′

毎

羊'

港
-x*-*

値
" '-¥

l　　　　　　　　　　　　　1

20

l             I

‥-10　　　-三<サ　ーIU
l I

-20
1　　　　　　　　　　　　1

l I

--1ト--一一-11十-I-

ヽ

I I

-　　　　　　　-40
I I

I I

-実験値
-・解析値

水平変位量^(mm)

図5.13　小型模型実験の底面摩擦力Rj～水平変位量6x関係の比較
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5.6.既存ケーソンの水平載荷実験との比較

第4章の既存ケーソンの水平載荷実験を対象とした解析を実施する.実験では,受働抵

抗力を低減した試験体と現状地盤の試験体に水平載荷し,前者は主に側面摩擦力を,後者

は側面及び前面の受働抵抗力を測定したものである.解析ではこれら2体の試験体を対象

として実施した.

5.6.1解析モデル

解析で対象とした既存ケーソンの試験体と地盤の概要を改めて図5.14に示す.荊述の

通り, Cl及びC2試験体ともに同じ寸法で比較的近接する位置に施工されたものである.

Cl試験体は,載荷方向前背面の地盤に溝を作製し,主に側面摩擦力で抵抗する試験体であ

る. C2試験体は現状地盤のまま水平載荷を行っている.

図5.15に解析モデルを示す.マットスラブを含むケーソン躯体を線形梁要素,地盤を

節点に接続した集中ばね要素によりモデル化している.ケーソン躯体は,約2mに17分割

した.なお分割の影響については,ケーソン躯体が剛体的な挙動をすることから,細分割

したモデル(1.0m毎に分割)においても両者に有意な差が現れていないことを確認してい

る.周面地盤には,受働抵抗,側面摩擦抵抗,及び回転による前背面抵抗を,ケーソン底

面では地盤のせん断抵抗とロッキングによる回転抵抗を解析モデルで考慮した.なお, Cl

試験体では,溝切り部分の前面及び回転抵抗を考慮していない.

底面の回転抵抗を除く各地盤ばねは,双曲線関数により地盤の非線形性を評価した.底

面の回転ばねは文献5.2),5.3)に準拠して設定した線形ばねをしている.比較検討のため,

ケーソン基礎の検討5.2), 5.3)で用いられている,第2勾配(第1勾配の1×10-4倍)を持つ

バイリニア型の非線形特性を与えた地盤ばねも別に設定している.以下では,地盤ばねの

非線形特性を双曲線関数で考慮したケースを提案手法,バイリニア型とした場合を従来手

法と呼称する.

解析は,地盤ばねの妥当性について検討することを目的としているため,ケーソン躯体

が降伏荷重を示す前の弾性的な挙動をする領域を対象として実施した.したがって, Cl

及びC2試験体ともに水平変位量は10mm以下の変位領域が解析対象となっている.また,

その際の鉛直変位量は約2mm以下と非常に小さいことが確認されており,結果として解

析で対象とするのは,水平変位に伴う抵抗力が卓越し,回転に伴う抵抗力は小さい変位領

域であると判断される.

-127-



【Cl試験体】

⊂つC、orn堤

7 7

5000 5%

」 A 富

〇、〇
s

B
溝切り:
JSG 工法

ンユ

0⊂ンl′ーこ,rJL

V////A

喝

A .

B

C

′て泥水置

<i;

【C2試験体】

マットスラブ

A

に B[ ……
換

CL ～…

G .L .
%

A ∠

糎

図　5.14　既存ケーソンと地盤断面
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図5.15　解析モデル
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5.6.2　解析定数の設定

従来手法の地盤ばねの弾性勾配と剛性の変化点は,文献5.2),5.3)に準拠して表5.3に示

す各式を用いて算定した.地盤ばねをバイリニア型で規定していることから,弾性ばね勾

配は,ある程度地盤が非線形化した状態での地盤の変形係数を用いることになる.文献

5.2),5.3)では,弾性勾配を求める際に必要となる地盤の変形係数Eoは,表中の備考欄に示

すように,ボーリング孔内水平載荷試験結果から得られた変形係数Emをα倍して東める

方法が示されている.本解析におけるα値は同文献を参照して4 (静的荷重の場合)と設

定した.剛性の変化点は,前面抵抗についてはRankineの受働土圧を,摩擦力に関しては

Ⅳ値ならびに地盤の粘着力Cなどを基に表中の式を用いて設定した.

提案手法では,初期地盤ばね定数と極限値が解析に必要な定数である.このうち,極限

値については従来手法に準拠してに示す式を用いて算定した.初期地盤ばね定数は,前述

の手法により弾性論に基づいて求めた.

側面摩擦の初期地盤ばね定数kFOでは,弾性地盤内に設置された幅4mX深さ30mの剛な

平板に単位水平変位与え,その反力値に基づきkFOを算定した.算定時には平板は各方向

に25cm間隔で分割している.算定で得られた各要素の地盤反力から図5.15に示す解析モ

デルの節点に対応する値を求め,与えた水平変位量で除して節点毎の値を求めた.側面摩

擦以外の初期地盤ばね定数についても,同様の手順で算定した.これらの検討で必要とな

る地盤のせん断弾性係数Gsは,前述の小型模型と同様, pS検層結果で得られるVsから

(5.17)式で算定したGoを用いた.

解析に用いる地盤定数を表5.4に示す. Go及びEmは,表5.5及び表5.6に示す試験地

点に比較的近い調査結果をもとに設定した. Go及びEmにばらつきの見られる地層につい

ては上限ならびに下限付近の値を設定して解析を行った.表より, Goに比較してEmでの

ばらつきが大きいことを確認できる.

表5.7には,梁材でモデル化したケーソン躯体に使用する定数を示す.ケーソン断面が

深度方向に変化しているため,これに対応して断面2次モーメントを算定している.コン

クリートのヤング率は,試験体からコアサンプルした供試体による平均値を採用した.
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表5.3　従来手法(バイリニアモデル)の地盤ばねの設定方法

地盤ばねの
種類

従来手法の地盤ば

ねの設定*

上限値
備考

粘性土 砂質土

周
面
地
餐

Lfl 受働抵抗 L B h ¥ *¥ K fyz + 2cJ T f)B dz . ∴ 一 ∴ 十

一
L＼＼＼＼＼＼＼＼＼ 1
- i

バイリニア型
kl,= kM (B/03yy¥ kM = aEJ 03,α= 4

kF= αA ,α.= 0.6(D /BY'14

kv=kn (By/0.3y 3'¥ kn =k,誹 V=廊

k =a fc,,ar = 1/3

② 側面摩擦 2k .D h 2cD h ¥ON D h

③ 回転 kcB hD l!! cB D h W N BD 付2

底
面
地
餐

④ 底面回転 kj -

⑤ 底面摩擦 k,B D - Ftan〆

k :地盤反力係数OiN/ms), B,D,Bv :ケーソンの寸法h),

Kp- Rankineの受働土庄係数(⇒an2(45- +4,12)), め :内部摩擦角f ), C:粘着力(kN/m2),
γ :土の単位体積重量(kN/m3),z:深度(m),N : N値, I:断面2次モーメント(m4),
Eo:地盤の変形係数(kN/m2) , V一鉛直荷重(kN)

*各節点に対応した値

表5.4　解析に用いる地盤定数

深 度 γ Cll 9

提 案 手 法 (双 曲線 )

G o(M N 血 2)

V Sz m (kN 血 3) (k N ′m 2) (°eg )

下 限値 上 限 値

-4 .0 - 10 .0 17 32
10

(80 m /s)

22

(12 0m ′S)
0 .5

-10 .0 - 24 .0 16 56
2 2

(12 0r〟S)
0 .5

-24 .0 - -3 3 .5 19 4 5
330

(4 10m ′S)
0 .3

下 限 値

0ー5

0

( ): PS検層によるS波速度

表5.5　近傍ボーリングのPS検層より得られた地盤のS波速度

ボー リング
TTS

G O

N 0. (M N /m 2)

B C

7 80 10

12 110 19

13 2 0 22

平均 10 3 17

Y lC

7 12 0 ">̂

12 12 0 Tn

平 均 12 0 ~>̂

T 0g

7 4 10 33 4

12 42 0 3 51

13 40 0 3 18

平均 4 10 33 4
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表5.6　近傍ボーリングによるボーリング孔内水平載荷試験の結果

ボ ー リング E ,,

N 0 . (k N ′m 2)

B C

7
1 ,2 9 0

6 0 0

1 3 1 ,16 0

H 3 -6 -2 i-H O

平 均 蝣W O

Y lC

7 1 ,14 0

1 2 3 ,4 1 0

H 3 -6 -2
9 2 0

1 ,5 2 0

平 均 1 ,7 5 0

表　5.7　解析に用いるケーソン躯体の定数

深 度
断 面積

A c(in )

断 面 2 次 モ ーメント

Ic (m 4)

ii .・'-..' ヤ ング係 数

F c(N ′m m ) E c (N 血 m 2)

C 1試 験 体 C 2試 験 体 C 1試 験 体 C 2試 験 体

0~ 16 m ).7 2 9 .9

4 4 .6 4 5 .4 3 .4 × 10 4 3 .5 × 10 416 ~ 2 4 m 1 0 .1 3 1 .7

2 4 ~ 3 0 .5 m 1 0 .6 3 3 .5

5.6.3　解析結果

前述の解析モデルを用いて,増分法により非線形解析を行った.解析は,実験結果にお

いてケーソン躯体が弾性的な挙動をしている領域を対象として実施した.

Cl試験体(前後面の抵抗低減)の解析より得られた水平荷重H～水平変位量dx関係を

実験結果と併せて図5.16に示す.図中の「降伏荷重」は,第4章の実験結果において降

伏荷重と判定された荷重を示している.ケーソンが深部で折れ曲がり,線形的な挙動から

非線形挙動-移行する荷重に対応している.

図5.16より,提案手法及び従来手法による解析結果はともに,実験値を下回る位置に分

布していることが分かる.提案手法はやや下回っているが,実験結果と比較的良く対応し

ている.従来手法は同一変位のHの大きさを比較すると,解析値が実験値の約50%を示し

ており,この変位領域ではやや過小評価していることが分かる.設定した地盤定数の上下

限値の差が大きいことが影響して,従来手法の解析倍は提案手法のそれに比較してばらつ

きが大きいことも確認できる.

図5.17は, C2試験体のH-dx関係の実験値と解析値を比較して示す.図より,いずれ

の解析値ともに実験値を下回ること,提案手法の解析値が従来手法に比較して実験値に近
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い挙動を示すことなど, Cl試験体と同様の傾向が得られている.提案手法による解析結果

は降伏荷重を示す変位量付近まで,平均して実験値の80%程度の値を示しCl試験体と同

様の比率となっている.受働抵抗力の評価が側面抵抗力と同レベルで行われており,全体

として実験結果を比較的良く説明できていると判断される.一方,従来手法による解析結

果は, Cl試験体の解析結果に比較して実験値との対応が低下しており,受働抵抗に関する

地盤ばね定数の評価が小さくなっているものと考えられる.

図5.18及び図5.19に,解析で求めたケーソンの61.の深度分布を実験結果とともに示す.

図はCl及びC2試験体の結果であり,それぞれHが1.8MN, 1.4MNを示す際の分布をプ

ロットしている.実験結果は,傾斜計による計測結果から求めた分布である.

これらの図より,解析による61.分布は,頭部のみならず深度方向にも大きい変位を示し

ていることが分かる.提案手法の分布形状に着目すると, Cl及びC2試験体ともに, ∂Ⅹ

の大きさや分布形状いずれも,比較的実験結果に対応しており,実験結果を概ね説明でき

ることを確認できる.
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5.7.まとめ

根入れを有する建物基礎の非線形水平挙動に関する解析モデルを提案し,遠心模型実験,

小型模型実験及び既存ケーソンの水平載荷実験の結果と提案モデルによる解析値と比較検

討した.本章で示した内容をまとめて,以下に示す.

1)基礎を線材等により地盤を集中地盤ばねでモデル化し,地盤ばねの非線形特性を実験結

果に基づいて1次の双曲線関数で与える解析モデルを提案し,双曲線関数の初期勾配とな

る初期地盤ばね定数をMindlin解などの弾性解を用いて求める手法を示した.

2)直接基礎模型に水平力を与えて底面摩擦を測定した遠心模型実験ならびに原位置小型模

型実験の結果を対象として提案手法による解析を行い,実験結果との比較検討を行った.

地盤ばね定数の上限値はせん断抵抗で求め,初期地盤ばね定数を遠心模型実験では同寸法

の試験体による鉛直載荷結果から,小型模型では地盤のせん断波速度から求めたモデルで

解析を行い,解析値が実験値と良い対応を示すことが確認された.

3)建物根入れ部の側面摩擦力や受働抵抗力を測定した既存ケーソンの水平載荷実験に対し

て提案手法による解析を行った.解析は,既存ケーソン前背面の抵抗を低減し主に側面摩

擦力で抵抗する試験体,及び現状地盤のまま側面と受働抵抗力の両者で抵抗する試験体の

両試験体を対象として実施され,提案する手法による解析結果はいずれの実験結果とも概

ね説明できており,提案手法の妥当性が確認された.
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第6章　結論

本論文では,根入れ部を有する建物基礎の水平抵抗に関して,基礎と地盤の摩擦抵抗に

着目した遠心模型実験,原位置小型模型実験及び既存ケーソンによる水平載荷実験を行い,

摩擦力～水平変位量関係が1次の双曲線関数で近似できることを確認した.ついで,根入

れ部の水平挙動を評価する方法として,根入れ部の地盤抵抗を集中ばねでモデル化し,也

盤ばねの非線形特性を実験結果に基づいて1次の双曲線関数で与える解析モデルを提案し

た.そして,双曲線関数を特性づける初期勾配と極限値の設定方法を示し,実験結果との

比較検討から提案する解析モデルの妥当性を確認した.

本研究を通じて得られた結論を要約して以下に示す.

<根入れ部側面と地盤間の摩擦挙動に関する模型実験に基づいて得られた結論>

1)根入れ部側面を模擬した模型地下壁を乾燥砂で作製した模型地盤内に設置し,模型全体

に遠心力(lOOg)を与えて模型地下壁に作用する静止土圧を測定した.静止土圧は深度

に応じて直線的に増加する分布形状を示し,既往の推定式で求めた静止土圧の値と概ね

一致することが確認された.

2)遠心加速度場で模型地下壁を静止状態から水平に変位させて得られた摩擦力～水平変位

量関係は,水平変位量が小さい領域から非線形性を示し,水平変位量が増加するのに従

い一定値に収束する形状となった.繰返し加力を行った結果からは,摩擦力の大きさは

載荷方向よらず概ね一定値を示すこと,繰返しによって摩擦力～水平変位量関係の形状

は殆ど変化しないこと,面積の大きなループ形状を示し摩療力によって大きなエネルギ

ー吸収が行われていることが明らかとなった.

3)模型地下壁に作用する摩擦力は,深度とともにほぼ直線的に大きくなり,最大摩擦力を

壁面に作用する垂直応力度(静止土圧)で除して求めた摩擦係数は,深度によらず概ね

一定の値を示した.最大摩擦力の大きさは壁面粗さの影響を受けるが,一定の粗さ以上

では地盤のせん断強さで決定されることが確認された.

4)模型地下壁の摩擦応力度～水平変位量関係の初期勾配は,模型地盤の相対密度が大きい

場合に大きくなるが,壁面の表面粗さには影響されないことが確認され,初期勾配の大

きさが地盤のせん断剛性の影響を受けることが分かった.
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5)模型地下壁の摩擦力～水平変位量関係は,初期勾配と極限摩擦力によって規定される双

曲線関数によりモデル化が可能であることが分かった.三軸圧縮試験から求めた模型地

盤の内部摩擦角及びせん断剛性を基に,双曲線関数を用いて模型地下壁全体の摩擦力～

水平変位量関係を推定できることが確認された.

<根入れ部底面と地盤間の摩擦挙動に関する遠心模型実験に基づいて得られた結論>

6)乾燥砂を用いた模型地盤上に設置された直接基礎模型及び直接基礎に杭基礎を併用した

パイルド・ラフト基礎模型に50gの遠心加速度場で水平力を加え,底面摩擦抵抗を測定

した.直接基礎模型の水平荷重～水平変位量関係は,載荷初期から非線形性を示しなが

ら最大荷重に達し,その後荷重が低下して残留値を示す形状を示した.最大水平荷重を

鉛直荷重で除して求めた摩擦係数は0.62であった.また水平荷重～水平変位量関係は,

双曲線関数により評価できることが確認された.

7)パイルド・ラフト模型の極限水平抵抗は,杭の抵抗により,同じサイズ,重量の直接基

礎模型の極限抵抗に比較して大きくなることが確認された.しかし,初期の変位剛性は

両者で有意な差が見られなかったこと,パイルド・ラフト基礎中の直接基礎部の最大摩

擦係数が直接基礎単体のそれに比較して小さくなることなどが確認された.このような

挙動には,杭と直接基礎間の相互作用に加え,拘束圧の変化によって地盤剛性が変化す

ることが大きく影響したものと判断された.砂質地盤に支持される直接基礎では,底面

から伝達される鉛直荷重が基礎地盤の物性に与える影響を適切に評価することが重要

であることが確認された.

<根入れ部底面と地盤間の摩擦抵抗に関する原位置小型模型実験に基づいて

得られた結論>

8)硬質な粘性土地盤上に,直接基礎模型,杭基礎模型及びパイルド・ラフト基礎模型を作

製して水平載荷実験を行った.直接基礎の水平荷重～水平変位量関係は,遠心模型実験

同様,載荷初期から非線形性を帯びながら最大値を示し,その後やや荷重が低下して一

定値に収束する形状となった.遠心模型実験の水平荷重～水平変位量関係と比較すると,

基礎底面に敷設した砂層がすべり層となり剛塑性的な挙動性状を示した.最大水平荷重

時の摩擦係数は0.64であった.直接基礎模型の水平荷重～水平変位量関係は,遠心模型

実験同様,双曲線関数により近似できることが確認された.
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9)パイルド・ラフト基礎の水平抵抗は,杭が降伏するまでの水平変位領域では,直接基礎

と杭基礎の抵抗を加算したものよりわずかに小さくなった.これは,ラフトの変形に伴

って基礎直下の地盤がせん断変形を受け,杭一地盤間の相対変位量が小さくなり杭の水

平抵抗が小さくなったためと考えられる.

10)水平変位量が大きくなると,パイルド・ラフト基礎の水平抵抗は直接基礎と杭基礎の

抵抗を加算したものよりも大きくなった.杭の存在により直接基礎部が地表に押しつけ

られるような挙動を示すなどして直接基礎部の接地圧が大きくなり,直接基礎直下の砂

層のせん断強度が大きくなったためと考えられる.遠心模型実験同様,砂層に加わる鉛

直荷重が変動するような条件では,これらの影響を適切に評価することが重要であるこ

とが確認された.

<既存ケーソンを用いた原位置水平載荷実験に基づいて得られた結論>

ll)近接する同じ寸法の既存ケーソン2体の水平載荷実験を行い,ケーソン側面の摩擦抵

抗力や前面の受働抵抗力を測定した.実験では現状地盤の状態で通常に載荷する試験体

に加え,側面摩擦力を測定するために前背面の地盤抵抗を除去した試験体に対して水平

載荷を行った.実験より得られた水平荷重～水平変位量関係は,いずれの試験体ともに

水平変位量が5-10mmで降伏荷重を示すまで水平荷重が線形的に急増した後,増加傾

向が緩やかになり,終局荷重となる30-40mm以降は水平荷重を維持したまま水平変位

量が増大する形状となった.水平荷重～水平変位量関係は,両試験体ともに双曲線関数

で近似できることが分かった.

12)傾斜測定から得られた水平載荷中のケーソン躯体の水平変位量の深度分布から,両試

験体ともに, G.L.-15m付近でケーソン躯体が折れ曲がる様な変形挙動を示し,折れ曲が

り挙動は降伏荷重を示した後に顕著となることが確認された.

13) 2体の実験結果ならびに解析的な検討結果を利用して,降伏荷重までのケーソンの各

抵抗要素の水平荷重分担割合について検討した.降伏荷重に至るまで前面及び側面抵抗

の水平荷重分担率は漸減する傾向にあることが確認された.降伏荷重付近の荷重分担割

合は,側面抵抗:前面抵抗:本体抵抗で概ね40:35:25となり,側面抵抗で大きな割

合を示すことが分かった.
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14)現状地盤のまま通常に載荷した試験体における載荷に伴う前面地盤の変位量は,測定

範囲(3m以上)を超えて広範囲に及ぶのに対して,側面部の周辺地盤変位は,試験体

からの距離が増大するのに伴い減衰する形状を示し,試験体から約2mの距離で非常に

小さい値となった.

<根入れを有する建物基礎の水平挙動に関する解析モデルの提案>

15)根入れを有する建物基礎の水平挙動を評価する方法として,基礎を線材等により地盤

を集中地盤ばねでモデル化し,地盤ばねの非線形特性を実験結果に基づいて1次の双曲

線関数で与える実務的な方法を提案した.また適用する双曲線関数の初期地盤ばね定数

について弾性解を用いて求める手法を示した.

16)直接基礎模型に水平力を与えて底面摩擦を測定した遠心模型実験ならびに原位置小型

模型実験の結果を対象として提案手法による解析を行い,実験結果との比較検討を行っ

-た.地盤ばね定数の極限値は地盤のせん断抵抗から,初期地盤ばね定数は遠心模型実験

では同寸法の試験体による鉛直載荷結果から,小型模型では地盤のせん断波速度などか

ら求めたモデルで解析を行い,解析値が実験値と良い対応を示すことが確認された.

17)建物根入れ部の側面摩擦力や受働抵抗力を測定した既存ケーソンの水平載荷実験に対

して提案手法による解析を行った.解析は,側面摩擦力で抵抗する試験体,及び側面摩

擦力と受働抵抗力の両者で抵抗する試験体の両試験体を対象として実施され,提案する

手法による解析結果はいずれの実験結果とも概ね説明できており,提案手法の妥当性が

確認された.
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本論文に使用した記号の説明

α :双曲線関数の初期勾配に関する定数

b :双曲線関数の漸近値に関する定数

β :直接基礎の辺長

cu :土の非排水せん断強度

Dr　土の相対密度

D50 :土の平均粒径

e:土の間隙比

Eo :地盤の初期変形係数

Em :孔内水平載荷試験による地盤の変形係数

Ep:杭材のヤング率

Es :地盤の変形係数

F: (側面)摩擦力

Fl:双曲線関数における繰り返し載荷時の折り返し点の(側面)摩擦力

Fu:極限(側面)摩擦力

f:側面摩擦応力度

/m,側面最大摩擦応力度

GJ :地盤のせん断弾性係数

Go :地盤の初期せん断弾性係数

g:重力加速度

H:水平荷重

Is :変位影響係数

Ko :静止土圧係数

Kp :受働土圧係数

<-F。側面摩擦に関する初期ばね定数

(蝣HO　受働抵抗に関する初期ばね定数

<-R。底面摩擦に関する初期ばね定数

L:根入れ深さ

Lp :遠心模型の杭長

〟:解析時の平板の総分割数

Pw:受働抵抗力

"wu・極限受働抵抗力

p:壁面土圧
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Q :平板の分割要素内の地盤反力

q :平板の分割要素内の地盤反力度

qc:コーン貫入試験におけるコーン先端抵抗

qu :土の-軸圧縮強度

Rf:底面摩擦力

Rfu '蝣極限底面摩擦力

Rr,　壁面の最大粗さ

∫:沈下量

V:鉛直荷重

Vs :地盤のせん断波速度

α :双曲線関数における繰り返し載荷時の加力方向で決まる係数

dc :粘性土層の変形成分

6S:砂層の変形成分

Sx¥水平変位量

Sサ:双曲線関数における繰り返し載荷時の折り返し点の水平変位量

γ :土の単位体積重量

¢ :土の内部摩擦角

γS:土のポアソン比

^max '土の最大せん断強度

〟 :摩擦係数
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