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第 1章 序 論 

 

1.1 研究の背景 

 

 基礎は、地盤の上に構築され、上部構造からの鉛直荷重を地盤に伝達する構造である。

上部構造物を安全に支持することは基礎が構築される目的である。従って、上部構造物の

重量および下部地盤の状況等を考慮してその構造物に適切な基礎構造を構築することは極

めて重要である。基礎構造の形式は大きく分けて浅い基礎と深い基礎の 2 種類がある。浅

い基礎には、独立基礎、布基礎およびベタ基礎の 3 種類がある。深い基礎に最も多く使わ

れているのは杭基礎である。杭基礎は、支持方式によって、支持杭と摩擦杭に分けられる。

浅い基礎は、低層の建物を構築する場合、または地盤が良好な場合に用いられる。軟弱地

盤が浅い場合には、ベタ基礎も多く用いられている。高層の建物を構築する場合、または

軟弱地盤が厚い場合には、杭基礎を用いることが多い。一方、人口が集中している大都市

はほとんどが河口部の軟弱地盤上にある。軟弱地盤に建物を構築する場合、地盤の支持力

が十分でないと、建物にさまざまな障害が発生する。例えば、建物荷重により許容沈下量

を超える沈下が生じ、荷重の偏在や地盤条件により不同沈下が発生する。軟弱地盤が厚い

場合には、上部構造物の形式や重量に関わらず、全て杭基礎を用いることは長尺の杭基礎

が必要なため、高価で長期間の工期を要する。さらに、建物周りの軟弱地盤の沈下や地震

の襲来の度に、杭頭部の抜き上がりや破壊が生じ、地盤中に設置された建物へ接続されて

いる通信、電気、ガス、上下水道などのライフライン設備に障害をきたし、建物の使用に

不具合が生じる。このような背景のもとに軟弱地盤改良技術は急速に発展し、現在、多種

多様な工法が実用に供され、工事の目的と条件に応じて適切に使い分けられている。  

本研究では、第一に、軟弱地盤上に大型量販店や大型倉庫などの低層構造物を構築する

工事に着目し、この場合に適用する基礎工法の開発研究を行う。大型量販店や大型倉庫な

どの建物の幅は高さよりかなり大きいため、不同沈下が生じやすい。この場合、杭基礎を

用いれば、相対的にコストがかなり大きくなると考えられる。とくに、軟弱層が非常に厚

い場合には、杭基礎の適用が困難である。そのため、これらの大型量販店や大型倉庫の不

同沈下量を抑制する目的として、地盤改良体を併用したベタ基礎工法 1.1)の研究を行う。 

 前述のように、軟弱地盤が厚い場合には、杭基礎が多く用いられるが、建築物の大規模

化に伴い、杭の高強度化、大口径化が進み、杭は構造体として扱わざるを得ないようにな

った。そのため、従来の杭基礎工法においては、杭頭部をフーチングに剛結合し、固定条

件として設計することがほとんどであった。これは中小地震を対象とした一次設計におい

て、杭頭固定として応力算定をする方が安全側となるためである。また、軸力が作用する

場合には固定度が十分に発揮されるという、構造実験の結果を反映したものでもある。し

かし、杭頭を剛結することによって次のような問題点が発生する可能性が指摘されている
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1.2)。 

① 剛結することで、基本的に杭と上部構造の変形条件を適合させた一体解析による検討

が必要となり、検討手法が難解となると共に、その設計の手間も増大する。  

② 杭の設計に大地震時の外力を考慮すると、せん断補強筋など杭頭部の配筋量が多くな

り、また杭頭断面・基礎梁断面が過大になるなど、経済性の面から不合理になる。  

③ 地震力は地盤から杭および基礎を介して上部構造に入力されることから、剛結するこ

とで、より直接的に地震力が上部構造に入力される。すなわち、上部構造への地震入力

が大きくなる。 

そもそも杭基礎は、建築基礎構造においては、以前は鉛直荷重を支持するためだけに使

われており、水平力に対する抵抗は考慮されていなかったため、1964 年の新潟地震、1978

年の宮城県沖地震において、既成 RC 杭の頭部に被害が生じた 1.3)。そのため、これらの地

震による杭の被害から、現在では杭頭接合部を剛接とするのではなく、杭頭応力の低減を

目的として、杭頭固定度を小さくするために、接合方法の見直し・開発研究が行われてい

る 1.4)。従来、基礎構造物の耐震補強は、調査が困難で補強費用が高価となるため適用は少

ない。本研究は、第二に、地震時に発生する水平力に対する杭の水平荷重分担率の低減を

図ると同時に、低コスト化で容易かつ効率良く施工できる、杭基礎構造物の耐震補強工法

の開発研究を行う。さらに、第三に、地震や地下水の過剰な汲み上げによる地盤沈下によ

り被害が懸念されるライフラインに対して、ライフラインの敷設延長の下部に添って浅層

地盤改良を施すことによる、管路系の補強工法の開発研究を行う。  

 これらの工法は、全て地盤改良体による改良工法である。地盤改良体は土にセメント系

硬化材料を加え、固化させて造成することが多いため、硬化材料の量を調整すれば所要の

強度が得られる。しかし、この地盤改良体に引張応力はもちろん、曲げ応力や圧縮応力が

作用し、この応力が圧縮応力度を超えると脆性的な破壊が生じ、耐荷力が急激に低下する。

つまり、地盤改良体そのものの靭性（粘り強さ）は小さい。従って、本研究は、最後に、

改良体材料の力学特性を改善するために、補強材として竹材を地盤改良土に混入して地盤

改良体の力学特性を向上させる研究を行った。 
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1.2 既往の研究 

 

1.2.1 軟弱地盤と地盤改良に関する従来の研究 

 

 軟弱な地盤上に構造物を安全に築造する場合、地盤の支持力増加や沈下の抑制、液

状化の防止などを目的に、締固め・脱水・固結・置換などの地盤改良が行われ、それ

自体の力学的性質が改善される 1.5)。 

 置換工法は軟弱地盤の表層の支持力を増加させることを目的として、施工が容易な

地盤で軟弱土を除去し、良質土に置き換える工法である。短時間で施工できるが、3

ｍ以下の浅い軟弱層にのみが対象となる。脱水工法には、設計荷重以上の盛土を事前

に載荷して圧密を進行させ、構造物建設後の沈下を抑制するブレロード工法や地下水

位を低下させる地下水低下工法、排水と盛り土載荷を併用するバーチカルドレーン工

法、または生石灰による杭を打設し、水と生石灰の反応により吸水し含水比を低下さ

せる生石灰杭工法等がある。これらの中で、ブレロード工法、地下水低下工法とバー

チカルレーン工法は地盤の圧密速度による工期が長く、生石灰杭工法で生石灰を使用

するためにコストが高くなる。締固め工法は、振動や打撃により砂地盤を締固める工

法であり、改良範囲により工費がかなり変動する。そして、ここでは、本研究に最も

関連すると思われる固結工法について記述する。 

固結工法は軟弱地盤対策工法のひとつで、薬剤やセメントなどの固結材を軟弱地盤中に

攪拌注入し、土粒子間の化学的結合力を増大させることで、軟弱地盤の支持力の増加や透

水性の改良を図る工法である。また、固結工法はコンパクトな施工機材で、小さな削孔径

を用いて問題のある地盤を改良でき、高さ制限のある場所においても適用可能であるとい

う特徴を有する。固結工法には、固結の施工方法によって次のような工法がある。 

①凍結工法 1.6) 

 凍結工法は、軟弱な地盤中に凍結管を数多く打込み、冷却液を送ることで地盤を一時的

に人工凍結し、その間に必要な建設工事を行い工事終了後に凍土を解凍させて地盤を元に

戻す工法である。 

②薬液注入工法 1.7) 

 薬液注入工法は、水ガラスなどの任意に固化時間を調整できる薬液を地盤中に注入して、

地盤の透水性を減少させ、地盤強度の増加を図る地盤改良工法である。注入した薬液は掘

削作業に支障をきたさない程度にしか固まらず、地盤を安定させ止水効果を発揮しながら

も掘削作業を行うことができるため、地下管路工事などの掘削の安全を図る補助工法とし

て用いられる。図 1-1 に薬液注入工法の施工手順を示す。 
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ステップアップにより所定

改良区間の注入を行う 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

③深層混合処理工法 1.8) 

 深層混合処理工法は軟弱土に安定処理液(セメントミルク)を注入しながら特殊攪拌機に

より攪拌混合し、セメントの化学反応によって軟弱土を固結させ強固な円柱状の改良体を

造成する。本工法は大きく機械攪拌方式、噴射攪拌方式、機械・噴射攪拌の併用の 3 つに

分類され、改良土のデータが豊富な機械攪拌方式によるスラリー系の深層混合処理工法を

建築物の基礎として用いることが多い。深層混合処理工法の主な用途は盛土・切土のすべ

図 1-1 薬液注入工法の施工手順 

瞬結性薬液に切り

替え注入開始 

所定深度まで掘削 

図 1-2 深層混合処理工法の施工手順 



 

- 5 - 

り防止、地盤の支持力強化および沈下低減、液状化防止、腐食土等の有機質土の改良など

であり、その施工手順を図 1-2 に示す。 

④浅層混合処理工法 1.9) 

 浅層混合処理工法は軟弱地盤にセメント系固化材を散布し、バックホウ施工機(表層 2~3

ｍ程度)や覆帯式スタビライザー施工機(表層約 1.2m)などで攪拌・混合し、敷き均し・転

圧により地盤表層を締固め、固化する工法である。路盤の沈下防止や液状化対策、汚染土

壌の不溶化・封じ込めなどが本工法の主な用途である。地表面から数メートルの範囲に軟

弱な地盤が堆積している地盤に建築物を計画する場合、軟弱な土を掘削撤去してコンクリ

ートに置換するラップルコンクリート工法が採用されることが多い。しかし、掘削土の処

分および建物を支持させるにはあまりにも圧縮強度の大きすぎるコンクリートで置換する

など、工期・経済性ともに得策とはいい難い。これに対し、表層改良工法を用いた地盤改

良によって軟弱な地盤が建築物の支持地盤としての要求性能を満足できる場合、掘削土量

の低減、かつ工期短縮が可能となり、経済的になると考えられる。浅層混合処理工法の概

略図を図 1-3 に示す。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

⑤中層混合処理工法 1.9) 

 改良を要する地盤の大部分が浅層改良工法のみを適用するには深く、部分的に支持層が

さらに深くなる地盤では浅層混合処理工法と深層混合処理工法の 2 つの工法を併用するこ

とも考えられる。しかし、工法の違いによる改良地盤の品質のばらつきや経済性を考慮す

ると、1 つの工法で対処する方がよいと考えられる。このような場合に適用されるのが中

層混合処理工法である。ここではトレンチャー型攪拌機を装備した中層混合処理工法(トレ

ンチャー工法)を紹介する。本工法による改良地盤は、トレンチャーに装着された攪拌翼お

よびエアーを加速した吐出装置で原地盤を細かく切削して、セメントスラリーと攪拌混合

することにより改良地盤の品質を向上させている。 

スタビライザー混合方式  バックホウ混合方式  

図 1-3 浅層混合処理工法の概略図 
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1.2.2 杭の耐震補強工法 

 

軟弱地盤改良技術は、道路、橋梁、トンネル、建築物、港湾等の工事で幅広く応用

されている。例えば、高速道路を建設する場合、しばしば軟弱地盤に遭遇することが

ある。支持力を増加させるための地盤改良や、すべり防止のための地盤改良等様々な

目的に対して異なる工法が採用される。また、建築物を構築する場合にも、軟弱層の

深さにより、浅層地盤改良や深層地盤改良を行う。さらに、軟弱地盤上の建築物の基

礎を補強するために、新たに多種多様な工法が開発された。 

 本研究におけるベタ基礎の補強工法およびライフラインの補強工法については、地

盤改良体を用いて補強することは新たな試みである。一方、杭基礎構造物の補強につ

いては、すでにいろいろな工法が開発されている。 

塩井らは、地盤改良を併用した杭基礎構造物の耐震補強工法（Incremental Capacity 工

法、略称 In-Cap 工法）1.10)を開発した。この工法は図 1-41.11)に示すような構造で、既設

基礎フーチングを鋼矢板で所要の深さまで囲んで一体化し、鋼矢板内部を杭体周囲まで含

め固化改良するものである。この工法は、橋脚補強、上部工の拡幅等の荷重増加により耐

力不足した基礎を補強するが、主に、橋脚補強に適用される。 

足立らは地盤固化工法を用いた杭基礎の耐震補強工法（Confining Pile Reinforcement 

Mothed、略称 CPR 工法）を開発した 1.12)。図 1-5 に示すように、この工法は構造物を地下

で支えている複数の杭を補強体により一体化して上下の 2 層のラーメン構造とすることで、

地震による水平荷重に強い基礎構造体を構築する補強工法である。補強体は、杭周辺地盤  
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図 1-4 地盤改良を併用した杭基礎構造物の耐震補強工法（In-Cap 工法） 

既設杭 
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の一部に硬化性の材料（セメント系）を注入し、杭を板上に包み込むように構築する 1.13)。

この工法は、橋脚補強や建物の杭基礎補強等に適用できるが、杭の間隔が大きい場合には

コストが高くなる。 

 

図 1-5 地盤固化工法を用いた杭基礎の耐震補強工法（CPR 工法） 

 

 

 

図 1 - 6 スカートウォール工法 
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一方、長瀧らは、スカートウォール工法を開発した 1.14)。この工法は、図 1-6 に示すよ

うに、杭基礎建物の周囲に浅い地中壁を構築することにより、地震による建屋の慣性力を

この地中壁に分担させ、杭に加わる水平力を低減させる 1.15)。スカートウォール工法の施

工方法は、まず建物周囲をスカートウォール床付け面まで掘削し、配筋を行い、配筋され

た鉄筋を型枠で覆った後、上部注入口からコンクリート打設を行う。そして、コンクリー

ト硬化後脱型し、土を埋め戻す 1.16)。従って、スカートウォール工法は改良する深さまで

掘削することや、鉄筋コンクリートを造成することにより多大な工事費用や時間が要する。

以上より、本研究では杭基礎の周辺に地盤改良のみを施すことで、地震時の水平力に対す

る杭の水平荷重分担率を低減させる杭基礎の補強工法の開発を行う。そして、本補強工法

により杭頭部の曲げモーメントやせん断力の低減量の定量的評価を行った。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

- 9 - 

1.2.3 繊維混合補強改良土  

 

 本研究に用いた地盤改良体の形態は、主に平板状であり、荷重が作用すると、引張

応力が生じる部分があり、前述した固化剤を混入する固結改良工法により、改良体の圧

縮強度が増加し、地盤の支持力が向上するが、引張や曲げ強度の増加が期待てきないもの

と考えられる。つまり、一般に地盤改良体は圧縮力に強く引張力には弱く、また靭性は極

めて小さいという特性がある。そして、地盤改良体を造成する場合に、固化剤と共に引張

強度がある繊維材料を混入すれば、地盤改良体の圧縮強度、圧縮靭性、曲げ強度や曲げ靭

性を増加させることができるものと考えられる。 

 既往の研究において、この繊維状の補強材としては、図 1-7 に示すように、鋼鉄を削っ

たり引き伸ばしたりして製造される鋼繊維や炭素繊維、ポリプロピレン繊維およびビニロ

ン繊維などの、比較的強度の高い繊維が良く用いられる。コンクリート中に鋼繊維を混入

させた鋼繊維補強コンクリートは、力学特性の改善効果が大きいため、構造部材としても 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 1 - 7 繊維補強材  

 

(a) 鋼繊維 1.17) 

(c) ポリプロピレン繊維 1.19) 

(b) 炭素繊維 1.18) 

(d) ビニロン繊維 1.19) 
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使用されている。炭素繊維を混入したコンクリートに関する研究も行われているが、他の

繊維材料に比べて高価なものや、細くて混ぜ難い問題により、その使用範囲が限られてい

る。ただし、炭素繊維は高強度で耐腐食性があるため、炭素繊維シートをコンクリート表

面に巻きつけて、既存鉄筋コンクリート造等の構造物の耐震補強を行う工法が多く用いら

れている。ポリプロピレン繊維を混入したコンクリートは、コンクリートの剥落防止やコ

ンクリート構造物の補強等に広く使用されている。ビニロン繊維は親水性に優れ、コンク

リートとの付着が良く、ネット状に作製したビニロン繊維マットは構造物の表面剥落防止

や補修に多く用いられている。 

ただし、これらの繊維は人工物であるためコストが高くなるという問題がある。そこで、

補強材として竹材（図 1-8 参照）を混入してその力学特性をさらに向上させることを考え

た。天然資源として注目されている竹材は成長も早く再生能力も高いこと（2~3 年で再生

する）、また、力学特性にも優れていることなどの特徴がある。以上の理由により、本研究

では、この竹材の利用を考え、地盤改良体の力学特性の改善に関する研究を行う。 

 

 

 

図 1 - 8 竹材  
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1.3 本論文の構成と内容 

 

本論文は全 6 章から構成されており、その概要は以下のとおりである。 

 

第 1 章 「序論」では、地盤改良の工法と地盤改良体を用いた基礎・地盤の保護工法に

関する既往の研究内容を示し、本研究の位置づけ並びに研究内容を示した。  

 

第 2 章 「地盤改良体を併用したベタ基礎工法」では、地盤改良体を併用したベタ基礎

工法を説明し、この基礎工法を用いて実際に構築された大型量販店をモデル化し、3 次元

圧密沈下解析を行い、この基礎工法の不同沈下抑制効果を確かめた。 

 

第 3 章 「地盤改良体を用いた杭基礎の補強工法」では、杭基礎周辺に地盤改良によ

る地盤改良体を造成して、地震水平力をこの改良体に負担させることで、杭に加わる水平

力を低減させる工法に関する研究を行い、3 次元弾塑性有限要素解析を用いてこの基礎杭

補強工法の補強効果を定量的に明らかにした。 

 

第 4 章 「地盤改良体によるライフラインの補強工法」では、軟弱地盤における地中の

ライフラインを保護し耐久性を高めるために、浅層地盤改良層による補強工法を提案した。

まずこの補強工法の模型試験を行い、改良体を設置ことの有効性について検討した。さら

に、3 次元弾塑性有限要素解析を用いて模型試験のモデルを解析し、試験結果との比較、

検討を行い、この工法の補強効果を明らかにした。 

 

第 5 章 「改良体材料の力学特性の改善」では、セメント改良土に補強材として竹材を

混入した地盤改良体の圧縮試験と曲げ試験を行い、その圧縮強度、圧縮靭性、曲げ強度、

曲げ靭性に関して調べた。その結果、竹材を地盤改良体に混入することにより、力学特性

が改善され、有効に利用できることを明らかにした。 

 

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 地盤改良体を併用したベタ基礎工法 

 

2.1 序 

 

構造物を軟弱地盤上に構築する場合には、図 2-1 に示すように、様々な地盤問題が発生

する可能性がある。均一な軟弱地盤の場合には、地盤沈下問題または建物の荷重の偏りに

よる地盤の不同沈下があり、不均一な軟弱地盤の場合には、不同沈下問題や安定性の問題

がある。さらに、近接の盛土や建築物が構造物へ影響する場合や、そして地震による地盤

の液状化問題などがある。その中でも、不同沈下が問題になることが多いため、それに対

する様々な基礎工法が開発されている。 

良好な地盤の場合には、直接基礎が使われることが普遍であり、軟弱地盤の場合には、

床下全面にコンクリート版を設置するベタ基礎が多く使われている。さらに、軟弱な地盤

の場合には、地盤を固めるために地盤改良を行う深層地盤改良工法 2.1)などの対策工法があ

る。軟弱層が厚い場合には、支持層まで杭を打ち込む支持杭基礎工法、または土と杭の間

の摩擦特性を利用したパイルド・ラフト工法 2.2)などの対策工法もある。しかし、深層地盤

改良工法は通常約 10m 程度までの軟弱地盤にしか対応できず、杭工法の経済的な適用深さ

は約 20m 程度であるが、支持層が相当深い場合には、技術的、経済的に適用困難である。 

 

 

図 2-1 軟弱地盤で発生する様々な問題 

 

 

均一な軟弱地盤 不均一な軟弱地盤 

盛土 

液状化 
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また、軟弱地盤上に大型量販店や大型倉庫など低層構造物を構築する場合には、建物の

高さに対して建物幅がかなり大きいため、不同沈下が生じやすい。このような構造物に深

層地盤改良、支持杭基礎またはパイルド・ラフト工法を用いる場合は、建物の建築費用に

対して基礎構築のコストが大きくなる場合が多い。このような問題に対して、軟弱地盤に

おける構造物の不同沈下ならびに抜け上がりを抑制することが可能であり、かつより経済

的な地盤改良体を併用したベタ基礎工法が提案された 2.3)。この工法は、ベタ基礎の直下に

必要な範囲のみ地盤改良を行い、建築物の荷重をできるだけ均等に地盤に伝達し、不同沈

下を抑制することを目的とする。 

本章では、この基礎工法を用いて実際に構築された大型量販店をモデル化し、3 次元圧

密沈下解析を行った。浅層地盤改良を行った場合の軟弱地盤沈下挙動を検討し、さらに浅

層地盤改良を行っていない場合の沈下挙動を検討することにより、この基礎工法による、

軟弱地盤上の構造物の不同沈下を抑制する効果について検証した。 
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2.2 地盤改良体を併用したベタ基礎工法の概要 

 

建築物の底面全体を一体化したベタ基礎には、集中的に作用する上部荷重を分散させ、

地盤に作用する集中応力を低減させるなどの効果が期待できる。また鉄筋コンクリート版

により高い剛性を確保し、沈下量を均等化することも知られている。ただし、鉄筋コンク

リート版により高い剛性を確保することは、上部荷重を分散させる一方、荷重という観点

では、場合によって建築物本体に匹敵するほどの自重となり、軟弱地盤の深部まで影響し、

沈下をさらに促進させてしまうこともある。つまり、均質なバランスの良い地盤でも軟弱

層が厚い場合や建築物自体の偏重により、不同沈下を助長することもある。そこで、井桁

状に造成した地盤改良層に基礎スラブコンクリートを直接打設する地盤改良体を併用した

ベタ基礎工法が提案された。 

図 2-2 および 2-3 に、本基礎工法の模式図と改良部分の平面図、立体図を示す。一般に、

鉛直方向の荷重が偏りなく作用しているベタ基礎の沈下形状においては、最大沈下量が載

荷領域の中央部、最小沈下量が載荷領域の隅角部に生じる。本工法では、同一の荷重下に

おいて、中央部の沈下量を減少させ、不同沈下を緩和し、抑制することが期待できる。図

2-2 に示すように、荷重の大きさに対応して浅層地盤改良体の厚さを変え、柱の直下を厚

めに改良し、地盤を井桁状に改良することで、地中応力を分散化できる。さらに、基礎直

下の地盤の囲い込み効果により、沈下を抑制することができる。 

図 2-3(a)中の交差する破線で示す部分は改良深さ＝H1-H2 として、相対的に浅く改良す

る部分である。図 2-3(b)の立体図から、井桁状に改良されることが分かる。しかも、地盤

の表層部の必要なところのみを改良する基礎工法なので、軟弱地盤がある程度厚い場 

 

 

図 2-2 浅層改良を併用したベタ基礎工法の模式図 
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     (a) 平面図                       (b) 立体図 

 

図 2-3 地盤改良体を併用したベタ基礎工法改良部分の平面図と立体図 

 

合でも適用でき、周辺地盤と共に沈下するため支持杭基礎のような抜け上がり現象が生じ

ない。そして、原位置の地盤を使用して改良体を造成するので、経済的な視点からも有利

である。 

なお、地盤改良体のディテール（改良深さおよび幅等）の設計は、直接基礎の構造設計

方法を参考にして行った。図 2-4 には層状地盤の鉛直支持力の略算法を示している。基礎

底面から砂層（改良層）を介して粘土層に伝わる応力  を式（2.1）に示す。 

 

   
     

                   
                          2 1  

 

 

図 2-4 層状地盤の鉛直支持力の略算法 2.4） 
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ここに、B は基礎の幅、L は基礎の長さ、 は基礎底面下の応力、H1は粘土層までの深さ、

  は基礎底部までの深さ、  は粘土層上部の応力であり、  は表層の砂の単位体積重量で

ある。勾配 1/2 の分散角を用いて式（2.1）から求めた  と粘土層の支持力とを比較するこ

とによって、下部粘土層の安全性を確認する。 

 この方法を用いて、図 2-5 に示すように、地盤改良の範囲（幅  、長さ  、深さ ）を決

定し、地盤改良体下の接地圧  が、現地盤の許容支持力  を超えないことを確認する。さ

らに、室内配合試験結果によりセメント添加量を決定し、地盤改良体の許容圧縮強度は、

基礎下接地圧 以上であることを確認する。

 

図 2-5 地盤改良体のディテールの設計 

 

2 次改良体の厚さ（  ）については、建物の中央部の荷重をせん断力により外側の地盤

に伝えるために、ある程度の厚さを要する。コンクリートスラブを厚くすれば、地盤に荷

重を安全に伝達できると思われるが、厚いコンクリートが使われるため、かなり重くなり、

コストも高くなる。その代わりに、2 次改良を行うことにした。そして、2 次改良体の厚

さ（  ）は、実際の設計において、改良体の剛性、基礎の深さ、地盤の状態、上部荷重、

施工条件等の要因を考慮して総合的に判断され、これまでの設計例では 600ｍｍ～1000ｍ

ｍの範囲内にある。 
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2.3 実施工例について 

 

浅層改良を併用したベタ基礎工法を採用した建物の中の 1 例をもとに、本基礎工法の効

果を検討する。この実例は広島県福山市にある鉄骨構造（S 造）の大型量販店である。図

2-6 は実例の所在位置の地図と航空図を示す。図中の黒い実線に囲まれた部分は改良範囲

である。図 2-6（b）中の白い建物の部分は大型量販店であり、右隣の部分は駐車場として

使用されている。 

図 2-7 には実例建物の基礎下の改良形状と寸法を示す。竣工後の沈下計測は 2 ヵ月に一

回程度の間隔で行われている。計測点は図 2-7 中の点 A から点 I までの 9 点である。 

 

 

図 2-6 実例の所在位置の地図と航空図 

 

図 2-7 実例建物の基礎下の浅層改良形状図 

 

25,450mm 22,700mm 

大型量販店 

F H G 

E 

D 

C B 

2
5

,2
3

0
 m

m
 

71,370mm 

駐車場 

I 

A 

42,000mm 

改良範囲 改良範囲 

(a) 地図 (b) 航空図 



 

- 21 - 

図 2-8 の土質柱状図に示すように、地表面以下深さ 13m の範囲内では、ほぼ N 値が 0

のシルトであり、非常に軟弱である。 

 基礎と直下の浅層改良部分の詳細な断面図を図 2-9 に示す。駐車場部分については、大

型量販店部分と同じ改良が行われているが、その上は総厚 400mm の砕石が敷設されてい

る。図 2-7 中の 9 個の点の沈下計測値を図 2-10 に示す。同図に示しているように、最終 

 

図 2-8 土質柱状図 

 

 

図 2-9 基礎と直下の浅層改良部分の詳細な断面図 
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測定日の最大沈下量は、計測点 B で 63mm、最小沈下量は計測点 C で 38mm である。この

間の沈下量の差は 25mm であるが、傾斜角に換算すると、1/1000 程度であり、不同沈下

による構造物の被害は全く生じていない 2.5)。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 2-10 沈下計測結果 
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2.4 有限要素法による数値解析 

 

2.4.1 有限要素法の概要 

 

有限要素法(Finite Element Method)とは、図 2-11 に示すように 2.6)、連続体を複数の単

純形状の要素から構成される集合体に近似化し、この集合体に対して成立する支配方程式

を解くことによって、連続体の挙動を近似的に予測する方法である。 

 

図 2-11 有限要素法による領域分割 

 

 

図 2-12 有限要素法のイメージ 

 

(a) 粗く分割 (b) やや細かく分割 (c) 細かく分割 
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有限要素法は厳密解を導く方法ではなく、図 2-12 に示すように、要素形状の選択と要素

分割を行うことによって、かなりの精度で厳密解を近似することができる方法である。有

限要素法の特徴は、構造体の形状が複雑な場合にでも、複数の材料で構成されたものにで

も簡単に適用することができ、さらに、細かく分割するほど解析精度を向上させることが

できることである。 
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2.4.2 地盤の弾塑性有限要素法解析 2.7) 

 

土は弾性体材料ではないため、作用する荷重が大きくなると、元の状態に戻れない塑性

変形が生じる。従って、地盤の変形初期から破壊までの状態を解析するには弾塑性解析が

必要である。 

弾塑性理論では、式（2.2）に示すように、全ひずみ   は、除荷すると元に戻る弾性ひ

ずみ    と除荷しても残留する塑性ひずみ    の 2つの部分で表されるものと仮定する（図

2-13 参照）。 

                                            (2.2) 

 図 2-13 の点 P を現時点の応力状態とする場合、全ひずみ   の次の瞬間の微小変化量を

ひずみ増分    とし、    も   と同様に弾性成分     と塑性成分     の和で表される。 

 

 

弾性領域 
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[傾き] 

1 

    

[傾き] 
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σ 

図 2-14 弾塑性マトリックスの意味 
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図 2-13 弾性ひずみと塑性ひずみ 

P 

dε (ひずみ増分) 



 

- 26 - 

                                           ( 2 . 3 ) 

 図 2-13 に示すように、降伏点に到達する前の領域を弾性領域とし、ひずみ   の変化量

は弾性成分のみである。そして、次のフックの法則が成立する。 

                                         ( 2 . 4 ) 

 ここに、    は弾性応力～ひずみ関係マトリクスである。3 次元応力状態では、次式の

ように表される。 

     

 
  
 

  
 
   
   
   
    
    
     

  
 

  
 

        

 
 
 
 
 
 
 1  2  2
 2  1  2
 2  2  1

0 0 0
0 0 0
0 0 0

0 0 0
0 0 0
0 0 0

 3 0 0
0  3 0
0 0  3 

 
 
 
 
 

       

 
  
 

  
 
   
   
   
    
    
     

  
 

  
 

     (2.5) 

 ここに、 1  
      

           
,  2  

  

           
,  3  

 

      
 である。E はヤング係数、νは

ポアソン比である。 

降伏点に達した後では、応力増分とひずみ増分の間の関係式は次式となる。 

                                             (2.6) 

 この式からひずみ増分    に対応する応力増分    を求めることができる。      は図

2-14 に示すように応力～ひずみ曲線の接線勾配を表す弾塑性応力～ひずみ関係マトリッ

クスである。 

材料の降伏は、応力が降伏基準の式を満足した場合に発生するものと考えられる。すな

わち、降伏関数 f＝0 満たす応力状態である。降伏関数は、材料の変形や破壊挙動を解析た

めの構成則を構築ために用いられる。金属やコンクリート、ならびに土に対してよく用い

られる降伏関数を主応力で表示し、以下に示す。 

 

Von Mises（フォン・ミーゼス）基準 

                                     (2.7) 

 

Drucker-Prager（ドラッカー・プラガー）基準 

                                     (2.8) 

f   
 

 
                                  

f   
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Mohr-Coulomb（モール・クーロン）基準 

                                    (2.9) 

 

 

 

 

ここに、  、  および κ は強度定数であり、c と  はそれぞれ粘着力、内部摩擦角である。

これらの降伏関数の 3 次元応力空間内での形状は図 2-15 のように表わされる。 

 材料降伏後に、降伏曲面の大きさや形状が変化しないと仮定するモデルは弾完全塑性モ

デルである。これに対して、材料降伏後に、塑性ひずみの増加につれて降伏曲面が徐々に

大きくなるモデルはひずみ硬化モデルと呼ばれる。逆に、塑性ひずみの増加につれて降伏

曲面が徐々に小さくなるモデルはひずみ軟化モデルと呼ばれる（図 2-16 参照）。 

 

降伏点 
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弾性領域 
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弾完全塑性 

ひずみ軟化 

ε 

f                      2      

図 2-15 降伏関数の 3 次元応力空間内での形状 

図 2-16 降伏後のひずみ硬化と軟化 

(a) (b) (c) 
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 図 2-17 のように塑性ひずみ増分が発生する方向を規定する条件を流れ則と呼び、これを

表す関数が塑性ポテンシャル g である。降伏後（f=0）の次の瞬間に生じる塑性ひずみ増

分     と塑性ポテンシャル g との関係を表したものが次式である。 

          
    

 
   

 
    

 
    

 
    

 
 
 
 

      
  

   

  

   

  

   

  

    

  

    

  

    
 

 

   
  

    
                      2 10  

  この式は、塑性ひずみ増分が発生する方向が塑性ポテンシャル面と直交する方向である

ことを定義する。関連流れ則では、降伏関数 f と塑性ポテンシャル g は同じ関数を用い、

非関連流れ則では、降伏関数 f と塑性ポテンシャル g は異なる関数を用いる。以上の関係

を用いれば、式（2.11）の弾塑性応力～ひずみマトリックスが導かれる。 

            
     

  
    

  
  
    

 
 

    

 
  
  

 
  

     
 
   
    

  
  
    

 
 

    
  
    

                               2 11  

 

 なお、弾塑性応力～ひずみマトリックス     は一般的に非対称型であるが、関連流れ則

（g=f ）を採用する場合は対称となる。 

   
 
  

   

降伏面 f=0 

 
現在点 

塑性ポテンシャル g 

 

   
 
     

   

   
 
  

図 2-17 塑性ポテンシャルの意味 



 

- 29 - 

  一方、排水に関連する土水連成問題については、土の三相性（空気、土粒子骨格、水）

を考慮しなければならない。ただし、飽和土の場合は、土に空気が入ってないため、土粒

子骨格と水のみを考慮する。 

飽和土に荷重が作用すれば、飽和土から水が排出されるが、土の透水係数が小さい時、

水が完全に排出されるまでに長い時間を要する。このように時間の経過につれて間隙水が

排出され、土の骨格が圧縮される現象が圧密である。図 2-18 に示すように地盤上に盛土を

盛り立てる場合を想定すると、盛り立てに伴い地盤に作用する荷重は次第に増加する。そ

れにつれて地盤の沈下量も増加するが、盛り立て終了時点でも沈下が未だに終了していな

い。盛り立て終了時点で生じた過剰間隙水圧が消散する過程で、沈下は徐々に進行する。

つまり、土水連成問題については、時間も重要なパラメータである。 

圧密理論を構成するためには、次に示す条件が必要である。 

①つり合い条件式 

②粒子骨格の構成式 

③ひずみの適合条件式 

④粒子骨格と間隙水の応力の分担則 

⑤間隙水の流動則 

⑥連続条件式 

 

 

図 2-18 圧密現象における荷重～沈下量～時間の関係 
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 圧密現象は、変形現象と透水現象の連成問題であり、条件式①～④は変形現象、条件式

⑤および⑥は透水現象を表す条件である。これらの条件式は次式のようになる。 

①つり合い条件式 

 
   
  

 
    
  

 
    
  

     0 

 
    

  
 
   

  
 
    

  
     0                                                 2 12  

    
  

 
    

  
 
   
  

     0 

ここに、  、  、  は全応力であり、ρは土の湿潤密度、fx、fyと fzは単位質量当たりの物

体力ベクトル成分である。 

②粒子骨格の構成式（線形弾性の場合） 

   
  

 

 1     1  2  
  1                

   
  

 

 1     1  2  
      1            

   
  

 

 1     1  2  
          1                                            2 13  

          

          

          

ここに、  
 、  

 、  
  は有効応力、E は土粒子骨格のヤング率、ν はポアソン比であり、G

＝E/2(1+ν)はせん断弾性係数である。 

③ひずみの適合条件式（微小変形の場合） 

     
  

  
 

     
  

  
 

     
  

  
                                                               2 14  
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ここに、引張側の応力が正とする。 

④粒子骨格と間隙水の応力の分担則（有効応力原理） 

      
    

      
    

      
                                                                                                                                                                              

        
  

        
  

        
  

ここに、U は間隙水圧である。 

⑤間隙水の流動則（Darcy の法則） 

      
 

  
 
 

  
  

      
 

  
 
 

  
                                                                       2 16  

      
 

  
 
 

  
    

ここに、  、  、  は流速、  は水の単位体積重量、Z は位置水頭である。 

⑥連続条件式 

間隙水の非圧縮性を仮定すれば、連続条件式は次のように表される。 

  
   
  

 
   
  

 
   
  

  
   
  

 0                                               2 17  

ここに、           は体積ひずみである。 

 上記では、土の変形は線形弾性を仮定したが、実際には、土は非線形的な性質を持って

いる。土の非線形、非弾性的な材料特性を考慮したものは非線形圧密理論である。 

 非線形圧密理論と線形圧密理論との基本的な違いは、条件式②の粒子骨格の構成式にあ

る。非弾性材料の場合、応力とひずみの関係は増分形を用いて次式により表すことができ

(2.15) 
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る。 

                                                          ( 2 . 1 8 ) 

ここで、     はクリープ（時間と共に変化）等による応力の変化量である。 

 数多く提案されている弾塑性圧密構成モデルの中でも、最も多く使われているのは

Schofiled と Wroth が提案した Cam-Clay（カムクレイ）モデル 2.8)である。このモデルは、

正規圧密粘土、過圧密粘土の力学挙動を表現でき、パラメータの決定も比較的容易である。

さらに、地盤の変形解析など、多くの実務で関口・太田による弾塑性・弾粘塑性構成モデ

ルが使われている。本研究における地盤改良体を併用したベタ基礎補強工法の解析にも、

関口・太田モデルを採用した。 
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2.4.3 圧密解析に用いる関口・太田モデルについて 

 

解析条件を単純化するために、地盤改良体、ベタ基礎および砕石層は弾性材料と仮定し

て解析を行った。ただし、粘土地盤の要素に対しては関口・太田の圧密モデルを採用した

2.9)。このモデルは 1977 年に発表された土の弾粘塑性モデルであり、異方性正規圧密、軽

い過圧密粘土の時間依存性挙動を表現することができる。このモデルはオリジナルカムク

レイモデルを基に修正されたもので、図 2-19 に示すように、カムクレイモデルの初期等方

応力線を K０線に修正している。 

カムクレイモデルの降伏関数は次式のように表せる。 

   
   

1    
  
  

  
    

 

  
   

 
 0                                                     2 19  

 そして、3 次元空間での関口・太田モデルの降伏関数を式（2.20）に示す 2.10)。 

              
  

  
       

    
 
                                                                                                    2 20  

ここに、M は限界応力比、p’ は平均主応力、p0’ は初期平均主応力、η＊は応力比、  はダ

イレタンシー係数であり、現在の塑性体積ひずみ   
 
 は式（2.21）で表される。 

   
 
      1  

     

 
    

 

 
                                               2 21  

ここに、α は二次圧密係数、（        ）は初期体積ひずみ速度であり、   は一次圧密終

了までに必要な時間である。 

時間に依存しないパラメータは M および  であり、M と  の関係は式（2.22）で表され

る。 

   
   

   1     
                                                            2 22     

ここに、λは圧縮指数、κは膨張指数、e0は降伏応力時の間隙比である。 

応力比η＊は式（2.23）で表される。 

     3 2                                                                                                                               2 23    
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ここに、                   
 ,               

         
  であり、 

     は異方圧密終了時の応力、   はクロネッカーのデルタである。等方圧密状態下の粘

土に対しては、    3       2      となり、この時、関口・太田モデルはオリジナルカ

ムクレイモデルに帰着する。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

関口・太田モデル 

破壊状態線（伸張側） 

偏差応力 q 
破壊状態線（圧縮側） 
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図 2-19 カムクレイモデルと関口・太田モデルの比較 
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2.4.4 関口・太田モデルのパラメータの決定 

 

表 2-1 に関口・太田モデルに用いられるパラメータを示している。これらのパラメータ

の相互関係とそれらを定める手順が図 2-20 に示されており、通常の標準圧密試験データか

ら得られる圧縮指数λと降伏時の間隙比 e0 を基に、他のパラメータは同図から求められる

2.11)。 

本章で解析対象にする実例のボーリングデータによれば、軟弱層の厚さは 13ｍであり、

土の水中単位体積重量は γ’ γ-γw=14-10=4kN/m3 である。初期の鉛直有効応力は地表面か

ら軟弱層の底部位置まで鉛直応力の平均値と仮定した。つまり、軟弱層の中間位置の鉛直

応力を用い、   
 ＝γ’ ×(13×0.5)=26kN/m2 となる。そして、構造物の総重量は、固定荷重

（上部構造＋下部構造）＋積載荷重である。（表 2-2 参照） 

 

表 2-1 関口・太田モデルに用いるパラメータの定義 

パラメータ 定義 

Λ λと κの関係を表す非可逆比 

M 限界応力比 

Dc ダイレタンシー係数 

ν ポアソン比 

α 二次圧密係数 

    初期体積ひずみ速度 

   
  圧密降伏応力 

K0 正規圧密終了時の静止土圧係数 

   
  初期の鉛直有効応力 

Ki 原位置での静止土圧係数 

k 透水係数 

e0 圧密降伏応力時の間隙比 
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表 2-2 構造物の重量表 

上部構造 1.53kN/m2 

下部構造（土間コン） 4.9 kN/m2 

下部構造（砕石層） 5.75 kN/m2 

積載荷重 2.94 kN/m2 

総重量（合計） 15.12 kN/m2 

 

 

①αe 0 05λ 

②α αe/(1+ e0) 

③PI =(λ 0.015)/0.007 

④sinφ’ 0 81-0.2331×logPI 

⑤M=6 sin ’  3- sin ’  

⑥Λ=M/1.75 

図 2-20 物性値の相互関係とそれらを定める手順図 
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⑨OCR σ'vo σ'vi 
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⑪ν  Ko  1  Ko  

⑫Ki=Ko×OCR0.54exp(-PI/122) 

 

 



 

- 37 - 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

    

 

図 2-21 圧密試験の e～log(p)曲線 

 

最大平均圧密圧力は 41.12kN/m2となり（初期応力（26 kN/m2）＋総重量（15.12 kN/m2））、

平均圧密圧力の範囲は、初期応力（26 kN/m2）～最大平均圧密圧力（41.12 kN/m2）とな

る。 

 この応力レベルの範囲の圧縮指数を定めるために、圧密試験から得られた e～log(p)関係

を図 2-21 に示している。初期応力に対応する点 1(e1,P1)と最大平均圧密圧力に対応する点

2(e2,P2)を定めて、2 つの点の直線勾配を圧縮指数として採用する。従って、圧縮指数 Cc

は 0.7032 となった。そして、Cc と λ の関係は、λ 0.434Cc であるため、λ の値は 0.3052

である。 

また、圧密試験から得られた e~log(p) 関係より、圧密降伏応力時の間隙比は e0=2.81

であるため、図 2-20 の物性値の相互関係とそれらを定める手順図に従い、解析に用いた材

料定数を表 2-3 のように定めた。 

平均圧密圧力の範囲は 26kN/m3~41.12 kN/m2 の間にあり、圧密試験データから、この

間の透水係数を 8.043×10-4m/d と定めた。 

ベタ基礎の弾性係数は、コンクリートの標準的な値を用い、地盤改良体の弾性係数は改

良体 A 層（2 次改良体）と B 層（1 次改良体）のそれぞれの一軸圧縮試験結果から得られ

たものである。砕石層の弾性係数については、十分に転圧されていることより、道路舗装

のために使用されている砕石層の弾性係数の範囲の上限 2.12)に近い値を設定した。ベタ基

礎、改良体 A 層、改良体 B 層並びに砕石層のポアソン比については、それぞれ 0.2 あるい

は 0.3 と仮定した。 

 

 

 e 
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表 2-3 解析に用いる材料定数 

粘土地盤 値 

Λ 0.5785 

M 1.0123 

Dc 0.0458 

ν 0.3805 

α 0.00401 

    1.2×10-6 

   
  36.25kN/m2 

K0 0.6141 

   
  26 kN/m2 

Ki 0.6977 

k 8.043×10-4m/d 

e0 2.81 

ベタ基礎 値 

E 2.5×107 kN/m2 

ν 0.2 

改良体 A（厚さ 600ｍｍ） 値 

E 2.65×106 kN/m2 

ν 0.3 

改良体 B（厚さ 1200ｍｍ） 値 

E 1.425×106 kN/m2 

ν 0.3 

砕石層 値 

E 7×105 kN/m2 

ν 0.3 
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2.4.5 解析モデルについて 

 

 図 2-7 に示した実施工例の解析モデルを図 2-22 に示す。同図中には沈下計測点に対応す

る位置も併記した。解析モデルの寸法は、できるだけ境界の影響を受けないように大きく

し、同図中に示すように x 方向に 270ｍ、y 方向に 168.5ｍ、z 方向に軟弱層厚分の 13ｍと

した。本解析モデルでは 6 節点三角柱要素と 8 節点直方体要素の 2 種類を使用した。総要

素数は 53,573 であり、総節点数は 42,548 である。変形に対する境界条件は、下面節点の

z 方向と側面節点の x あるいは y 方向を固定し、それ以外は自由である。排水に対する境

界条件は、粘土地盤の上下面共に排水面であり、側面は非排水面とした。載荷重は、大型

量販店の部分と駐車場の部分で異なっており、大型量販店の部分には建物の自重、積載、

砕石層の各重量の合計 W1=15.12 kN/m2を載荷した（表 2-2 参照）。そして、駐車場の部分 
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図 2-22 解析モデル 
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は大型量販店の部分と同じ厚さの砕石層が設置されているため、砕石層のみの荷重

W2=5.75＝kN/m2 を載荷した（表 2-2 参照）。ただし、これらの荷重は、施工開始から竣工・

供用開始までの時間（約 60 日）に対して線形的に増加するものと仮定して解析した。 
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2.5 解析結果 

 

 本工法の不同沈下を抑制する効果を検証するために、地盤改良体が存在する場合（ケー

ス（1））と地盤改良体が存在しない場合（ケース（2））の 2 ケースの解析を行った。 

まず、地盤改良体が存在する場合の解析結果と計測結果を比較することによって、本解

析の推定精度を検証した。次に、地盤改良体が存在する場合と地盤改良体存在しない場合

の解析結果を比較することで、本工法の不同沈下を抑制する効果を検討した。 

 

2.5.1 地盤改良体が存在する場合の解析結果（ケース（1）） 

 

 図 2-23 にケース（1）の解析結果を示す。図 2-22（a）の解析モデルの平面図における

大型量販店部分の載荷重は、駐車場部分の載荷重の約 3 倍である。そして、本敷地の地盤

はほぼ一様なので、改良体の厚さや材料に大きな相違がない場合、大型量販店部分の沈下

量は駐車場部分より大きくなるものと考えられる。点 B は計測点の中で大型量販店部分の

載荷中心に最も近い点であるため、図 2-23 に示すように、各時点での沈下量の最大値を示

している。 

なお、計測点 G が計測点 B より載荷中心の左側に僅かにずれているため、点 B の沈下量

より小さい。これらの計測点の中で沈下量の最小値は、大型量販店部分の載荷中心から最

も遠い点 C である。大型量販店部分の載荷中心からの計測点 A と C の距離はほぼ一致して

いるが、点 A は駐車場に近いため、駐車場部分に作用する載荷の影響で、点 C よりも大き

な沈下量が生じている。そして、同じ理由により、大型量販店の左側にある計測点 C、D、 
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E と F（図 2-23 中には破線で示している）の沈下量が右側にある計測点 A、H と I の沈下

量よりも小さい。これらの傾向は、解析結果と計測結果（図 2-10 参照）とでよく一致して

いることが分かる。 

同図に示すように、解析結果の初期の 60 日間の沈下量は急速に発生しており、この間

は施工期間であるため、荷重が増加しつつあり、建物の周辺地盤のせん断変形が卓越して

いるものと考えてられる。ただし、前述の図 2-10 に示すように、沈下計測は竣工時から開

始されているため、ケース（1）の解析結果も竣工時点以後の沈下量のみを取り出して、

計測沈下量と比較したものが図 2-24 である。 

なお、同図には代表的な計測点 A、B、C のみの解析結果と計測結果を非較している。経

過時間が 960 日目の計測点 B と C の沈下量の差は、それぞれ約 13mm（解析結果）と約

20mm（計測結果）であるが、計測結果と解析結果共に、点 A と点 B の沈下曲線が近い位

置にあり、同様の傾向を示している。 

一方、計測結果の内、初期の 180 日間の部分では、沈下がほとんど発生しておらずほぼ

水平線に近い状態を示しており、通常の圧密沈下曲線に対して不自然な状態であると思わ

れる（原因不明）。そこで、図 2-24 の点線に示すように、180 日以後の計測データを滑ら

かな曲線で近似して、竣工時点に対応する曲線の起点を推定した。同図中に示すように、

これらの起点はほぼ同じところに集中しており、原点から約 20mm の差があった。沈下測

定データの補正にこの差を利用して書き直し（下方に 20mm 平行移動）、解析結果と比較

して示したものが図 2-25 である。同図より、初期の 180 日間の部分では当然一致しない

が、それ以後は、前述の定性的傾向はもちろん、定量的にもかなり一致していることが分

かる。 
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図 2-23 補正後の計測結果と解析結果の比較図 
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図 2-25 補正後の計測結果と解析結果の比較図 
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2.5.2 地盤改良体が存在しない場合の解析結果（ケース（2）） 

 

地盤改良体の有無による、不同沈下量の違いを調べるために、地盤改良体が存在する場

合と存在しない場合の解析結果について検討する。 

図 2-26 に地盤改良体が存在しない場合のケース（2）の解析結果を示す。駐車場部分に

作用する載荷重の影響で、ケース（1）の場合と同様に大型量販店の左側にある計測点 C、

D、E と F の沈下量が右側にある計測点 A、H と I の沈下量よりも小さくなっている。図 2-27

にケース（1）とケース（2）の解析結果を比較して示す。ただし、図 2-24 と同様に代表

的な計測点 A、B、Cのみを示している。ケース（1）の場合には、最大沈下量は点 Bで 264mm、

最小沈下量は点 C の 239mm となり、この間の沈下量の差は 25mm である。それに対して、

ケース（2）の場合には、最大沈下量は点 B で 361mm、最小沈下量は点 C で 251mm とな

り、この間の沈下量の差は 110mm である。つまり、ベタ基礎の下に地盤改良体を設置す

ることにより、この間の不同沈下量は 85mm 減少し、本工法により不同沈下を大幅に抑制

する効果が明らかになった。 

なお、地盤改良体が存在する場合（ケース（1））の断面 A－A’（図 2-28 参照）位置の解

析領域表面の沈下量を図 2-29 および 2-30 に示す。図 2-29 には、竣工時点の断面 A-A’ 位

置の解析領域表面の沈下量を示している。同図より、駐車場部分に作用する載荷の影響で、 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 2-26 ケース（2）の解析結果 
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大型量販店の右側の沈下量が左側の沈下量より大きく、最大沈下量も大型量販店の中央部

よりやや右側の位置で生じることが分かる。さらに、竣工時点では、載荷領域周辺の地盤

が盛り上がり状態になることが分かる。図 2-30 には、断面 A-A’位置の解析領域表面の最終

沈下量を示している。載荷領域に近い位置の地盤は未だやや盛り上がっているが、盛り上

がり量はかなり小さくなっている。そして、少し離れているところの解析領域表面の沈下

量はほぼ零であり、圧密沈下量は収束しつつあることが分かる。  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 2-28 解析モデル 
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図 2-29 竣工時点の断面 A－A’位置の解析領域表面の沈下量 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 2-30 断面 A－A’位置の解析領域表面の最終沈下量 
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さらに、解析の終局段階において改良体が存在する場合と改良体が存在しない場合の載

荷部直下の地盤断面 B-B'（図 2-31 参照）の応力（鉛直方向有効応力）分布図（4200 日目）

を図 2-32 に示している。 

改良体が存在する場合の鉛直有効応力の範囲は 0 から 30kN/m２であり、これらに対し

て、改良体が存在しない場合の鉛直有効応力の範囲は 30 から 40 kN/m２である。改良を施

すことによって、粘土地盤に比べ改良体がかなり剛なものになるため、建物の中央の荷重

をせん断力により改良体外側の地盤に伝達し、改良体周辺地盤のせん断力および地盤と改

良体の間の摩擦力で、上部荷重を支えることになる。したがって、同じ載荷重の下で、改

良体が存在する場合の平均的な鉛直有効応力は改良体が存在しない場合よりも小さくなり、

改良体の剛性効果により、沈下量が抑制されたものと考えられる。  

 

 

 

図 2-31 解析モデル側面図 
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(b) 改良体が存在しない場合 

図 2-32 断面 B-B'の地盤部の鉛直方向有効応力コンター図 
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2.6 まとめ 

 

建物の底面全体を一体の基礎梁とスラブで支持するベタ基礎は、荷重の分散効果はある

が、高い剛性を確保するために、建物本体に匹敵するほどの自重を持つ場合もあり、全体

が傾斜することに対しては抵抗力がない等の問題がある。本章では、ベタ基礎のこれらの

問題点の対策として地盤改良体を併用したベタ基礎工法について述べた。この工法は、基

礎梁が不要で、原地盤に固化材を混入して改良層を築造するため地盤の荷重とほぼ等しい

基礎重量となり、余分な荷重増加が無いので沈下量を軽減できる等のメリットがある。そ

して、この工法の不同沈下抑制効果を検証するために、本工法を採用した施工例をモデル

化し 3 次元圧密沈下解析を行った。粘性土地盤の圧密沈下解析に多く用いられている関

口・太田モデルを用いて 3 次元有限要素法による非線形圧密沈下解析の結果は以下のとお

りである。 

 

① 地盤改良体を併用したベタ基礎工法を用いた建物のうち、広島県にある 2005 年に竣

工した大型量販店を解析の対象とした。竣工後の沈下計測は 2 カ月に 1 回程度で約 2

年半続けた。圧密沈下解析の時間については、沈下が安定する状態になると考えられ

る約 11 年間に設定した。 

② 竣工後初期 180 日間の沈下計測曲線は圧密沈下理論に不整合な状態になっており、こ

の部分の補正を行った計測結果と解析結果とは良く一致した。  

③ 地盤改良体が存在する場合と存在しない場合の 2つのケースの解析結果を比較検討し

たところ、ベタ基礎の下に地盤改良体を設置する場合、実例をモデル化した本解析例

では、最大沈下量と最小沈下量の差（不同沈下量）は地盤改良体が存在しない場合の

約 20％程度に低減していることが分かった。つまり、この地盤改良体を併用したベタ

基礎工法により軟弱地盤上の構造物の不同沈下量を抑制できることが定量的に明らか

になった。 

④ 地盤改良体を設置する場合には、改良体の剛性により、上載荷重を改良体の周辺地盤

に伝達し、改良体直下の地盤の鉛直有効応力を減少させ、沈下量が小さくなったもの

と考えられる。 

地盤改良体を併用したベタ基礎工法の沈下抑制効果について検討したが、地震動が作用

する際、井桁状の 1 次地盤改良体はその間の地盤の移動を拘束する効果も期待できる。こ

の効果に関する研究については今後の課題とする。  
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第 3章 地盤改良体を用いた杭基礎の補強工法 

 

3.1 序 

 

杭基礎は深い基礎形式の一種である。鉛直荷重に対して、積載能力が高く、安定性がよ

く、沈下抑制能力が高いため、様々な領域で幅広く応用されている。  

近年、大規模地震が頻発し、従来の建物の耐震レベルが大規模地震に対応できないケー

スが多くなっている。また、建物の上部構造の耐震診断と補強は進行しているが、杭基礎

の調査には基礎下の地盤の掘削が必要となり、コストも高くなると思われる。故に、基礎

の補強は進まず、今後の大規模地震において杭基礎の被害が発生する可能性もある。従っ

て、これらの建物に低コストで有効な補強工法の開発が求められている。  

技術の発展による杭の高支持力化により、鉛直耐荷力は満足しても、地震時の水平抵抗

力には未だ弱点を持つものもある。特に、杭頭部の周囲の地盤が軟弱で、杭頭部がフーチ

ングに剛結合されている場合には、地震時の慣性力により杭頭部に過大な曲げモーメント

およびせん断力が生じるため、杭頭部の破壊が生じ易い。これらの問題を解決するために、

杭基礎構造物の補強に関する様々な工法の開発が行われている 3.1)。鉄筋コンクリートによ

る同杭基礎補強工法に対して、本研究では杭基礎の周辺に地盤改良を施すことで、地震時

の水平力に対する杭の水平荷重分担率を低減させる杭基礎の補強工法の開発を行う。 
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3.2 地盤改良体を用いた杭基礎の補強工法の概要 

 

地盤改良体を用いた杭基礎の補強工法の目的は、杭に加わる水平力を低減させることで

ある。そのため、杭基礎周辺に地盤改良により地盤改良体を造成して、地震水平力をこの

改良体に負担させる。つまり、改良体の前面地盤の受働土圧が水平抵抗要素として加わる

ことにより、杭の負担を低減させるものである。地盤改良体を用いた杭基礎の耐震補強工

法の原理を図 3-1 に模式的に示す。 

前述したように、杭基礎構造物の水平抵抗に関する様々な工法の開発・研究が行われて

いる。具体的には、深層混合処理工法により形成した複合地盤における杭設計手法 3.2)、既

存・新設複合杭基礎の水平抵抗機構に関する研究 3.3)などがある。しかし、基礎下の掘削な

どに伴う経済的な負担が大きい点、既存建物に適用困難な点などが問題となる。本工法が

杭基礎補強工法の一種として実用化されれば、原位置地盤を混合処理工法により必要な範

囲のみを改良すれば良いため、地盤を掘削する必要がなく原地盤の土を使うことにより比

較的容易に施工可能であり、工期短縮・コスト削減を実現できる工法である。  

図 3-2 に示しているように、改良深さ H と改良厚さ D については、フーチングと杭頭部

の力つり合いを考慮して設計式を展開することにより、合理的に検討することが可能であ

る。 

 

 

 

 

図 3-1 地盤改良体を用いた杭基礎の耐震補強工法の原理  

杭頭水平抵抗力 

地盤改良体 

 

受働土圧 

 

G.L 

鉛直荷重 

地震水平力 Q 
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( a ) 側面図          ( b ) 平面図  

図 3 - 2 杭基礎頭部付近の拡大図  

 

 図 3-2（a）の側面図に示すように、水平方向力の条件から、不等式（3.1）が導かれる。 

 

       
 2                                         ( 3 . 1 )  

 

ここに、Kp は受働土圧係数、γ は前面土の単位体積重量、H は改良深さ、B は改良幅、Q

は地震水平力である。不等式（3.1）より 

 

   2                                                  ( 3 . 2 ) 

 

となり、不等式(3.2)から改良深さ H を検討することができる。  

さらに、フーチング底面位置改良体の断面（図 3-2(a)中の I-II）のせん断破壊条件から、

不等式（3.3）が導かれる。 

 

                      
 

 
                               ( 3 . 3 ) 

 

ここに、D は改良体の厚さ、h は地表面からフーチング底面までの深さ、z は深さである。

また、最大せん断抵抗力はモールの応力円から τmax = qu/2 であり（図 3-3 参照）、qu は改

良体の一軸圧縮強度である。不等式（3.3）より、 

 

         
                                               (3.4) 

 

となり、不等式（3.4）から改良体の厚さ D を検討することができる。 
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図 3-3 モールの応力円図 
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3.3 有限要素法による数値解析 

 

 改良体を用いた杭基礎の補強工法における改良効果を検討するために簡単なモデルを設

定し、3 次元有限要素法を用いて解析を行い、杭の曲げモーメントおよびせん断力、特に

杭頭の曲げモーメントおよびせん断力の低減率を調べる。  

 

3.3.1 解析モデルについて 

 

地盤改良体による杭基礎の補強工法の改良効果を確認することと、より改良効果の良い

改良深さおよび厚さの決定に向けて、簡易な杭基礎構造物のモデルを設定し、杭基礎周辺

に改良体を設置した場合の補強効果を 3 次元有限要素法により解析し、検討した。 

本解析に用いたモデルの杭配置と断面図を図 3-4 および 3-5 に示している。杭（柱）ス

パンは 8m×10m と仮定する（短辺方向に 10m の１スパンで、長辺方向に 8m のスパンが

連なっている建物を想定）。解析で設定した構造物のモデルは、床・屋根の単位荷重が

10kN/m²の 4 階建て鉄筋コンクリート構造である。杭は場所打ちコンクリート杭（杭径φ

＝900mm、杭長 L=14.5m）を想定し、杭頭部はフーチングに剛結合しており、また杭先端

部は支持層に定着しているものとする。解析を簡単化するために、１スパンの範囲を解析

対象とし、１スパンあたりの建物重量 W は 4000kN (=10kN/m²×10m×8m×5)である。

従って、各基礎フーチングにそれぞれ 2000kN(=W/2)の鉛直荷重が作用している。解析に

用いた材料の物性値を表 3-1 に示している。地盤は弾塑性体と仮定し、杭、フーチング、

柱、梁と地中梁は弾性体と仮定して解析を行った。  

 

 

図 3-4 杭配置図 
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図 3-5 モデル断面図 

 

表 3-1 解析に用いた物性値 

 
弾性係数 
E(kN/m2) 

ポアソン

比 ν 
粘着力 

C(kN/m2) 

内部摩擦角

φ 

単位体積 

重量
γ(kN/m3) 

砂地盤 6952 0.3 5 30 16 

改良体 347600 0.2 1000 5 17 

フーチング 2.5×107 0.2 1000 5 23.5 

 
弾性係数 
E(kN/m2) 

断面二次モーメント 

せん断係数
G(kN/m2) 

単位体積 

重量
γ(kN/m3) Iz（m4） Iy（m4） 

杭（φ＝900mm） 2.5×107 0.0322 0.0322 1.04×107 24 

梁（1,000mm×350mm） 2.5×107 0.003573 0.02917 1.04×107 24 

柱（600mm×600mm） 2.5×107 0.0108 0.0108 1.04×107 24 

地中梁 

（2,500mm×600mm） 
2.5×107 0.7813 0.1528 1.04×107 24 

 

砂地盤の弾性係数については既往の研究 3.4)で用いられている値を採用した。改良体の弾

性係数は、砂地盤の弾性係数の約 50 倍としている 3.5)。これに対して杭の弾性係数は場所

打ち杭の標準弾性係数 2.5 10 kN/m²を用いる。そして、同じ弾性要素として扱っている

梁、柱もコンクリート材と仮定し、同じ弾性係数を用いる。  
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なお、一般に砂地盤は粘着力がない材料とし、C=0 を用いて解析を行う。しかし、より

安定な解析を行うため、砂地盤をある程度の粘着力を持つ材料として使用した。ただし、

粘着力が大きいと大きな引張抵抗力が作用してしまい、実際の地盤の場合より破壊が遅れ

て発生するので、軟弱地盤を想定し、かなり小さめの値 C=5kN/m２を設定した。そして、

土の内部摩擦角度φに関しては図 3-6 により、豊浦砂の凹凸係数 FU＝0.747、相対密度 Dr

＝25％のゆる詰めに相当する内部摩擦角φ＝30°とした。地盤改良体とフーチングの粘着

力と内部摩擦角については、破壊せずに弾性材料のままの引張抵抗力を表すために

C=1000kN/m２とφ＝5°を設定した。 

解析範囲の長さは受働破壊域の領域角度 θ π 4 φ/2（図 3-5 参照）を考慮して設定し

た。解析範囲は幅 8m×長さ 50m×深さ 17m である。地盤、フーチングと改良体について

は、8 節点直方体要素を用い、杭、柱、梁と地中梁については、2 節点梁要素を使用した。

図 3-7 に要素分割図を示している。梁要素数は 222、8 節点立方体要素数は 54400 であり、

総節点数は 60225 である。図 3-7(b)に示すように、本解析ではフーチングの四辺の外周に

正方形状に改良体を造成することを仮定した。つまり、改良厚さ D の増加につれて、改良 

 

図 3-6 内部摩擦角φと凹凸係数 FU の関係 3.6) 
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幅も 2D 分を増加する。さらに、不等式（3.1）により、改良幅が 2D 分大きくなると、改

良深さの最小限界値が小さくなるため、より経済的になる可能性がある。  

一般に地震力が作用する構造について、動的解析と静的解析の 2 種類の解析方法がある。

動的解析では過去の地震で実際に観測された地震波データやモデル地震波を入力地震動と

し、荷重条件が時間とともに変化し、物体の慣性力や振動周期、減衰の影響を考慮する必

要がある。今回の解析モデルは４階建ての低層構造物であるため、水平地震力に対する慣

性力は常に逆方向に作用しているものと考えられる。さらに、改良効果の検討が解析の目

的であり、慣性力や減衰の動的な影響を無視し、静的問題に置き換えることにした。そし

て、静的解析を行うため、構造物に作用する地震力を慣性力に置き直し、これを構造物に

水平方向に作用させる。最終の地震水平力は自重とほぼ一致する Q=4200kN（水平震度 k

＝1.05）まで作用させ、地震水平力を 21 ステップに分けて増分解析を行った。 

 なお、原位置地盤を混合処理工法により改良する工法では、改良体の重さは現地盤より

大きく増加がしないため、解析においては、改良体の重さ（慣性力）を無視した。  

 

 

図 3-7 要素分割図 
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3.3.2 ドラッカー・プラガーモデルについて 

  

 地盤の弾塑性解析にはドラッカー・プラガーモデルの関連流れ則を採用した。つまり、

塑性ポテンシャル g と降伏関数 f とを一致させる。 

 応力ひずみ関係は完全弾塑性体として扱い、この関係を図 3-8 に示す。変形が小さい範

囲内は弾性変形であり、荷重が増加し続けて降伏応力点を超えると降伏し、降伏応力を一

定値に維持したまま塑性変形が進む。図 3-9 に示すように、実地盤は状況によってひずみ

軟化やひずみ硬化を生じる。過圧密粘土地盤や密の砂地盤などはひずみ軟化を、正規圧密

粘土地盤やゆるい砂地盤などはひずみ硬化を生じる。弾完全塑性モデルは、これらの挙動

を無視し、理想化した解析モデルである。 

 

 

 

 

 

 

 

ひずみ硬化 

弾完全塑性モデル 

ひずみ軟化 

応力 

ひずみ 

弾性変形 

弾性変形（除荷） 

塑性変形 

応力 

ひずみ 

図 3-8 弾完全塑性モデル 

図 3-9 土の応力-ひずみ関係 
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図 3-10 主応力空間内のドラッカー・プラガーの降伏曲面  

 

一般の土の降伏条件としては、モール・クーロンの降伏基準を多く使われている。しか

し、主応力空間内のモール・クーロン基準の降伏関数の形状は 6 角錐であり、π面上の 6

角形の頂点での塑性ひずみ増分方向が不定である。そのため、計算結果もこの点における

処理方法に依存し、解析の精度にも影響がある。そこで、1952 年に D.C. Drucker と W. Prager

が主応力空間内の降伏曲面が円錐となるドラッカー・プラガーモデルを提出した。このモ

デルの降伏曲面は図 3-10 に示すように主応力空間内で中心軸を静水圧軸（静水圧軸の方向

余弦（1/ 3，1/ 3，1/ 3））とする円錐形状である。 

 3 次元応力状態における降伏条件としてのドラッカー・プラガー式は式(3.5)で与えられ

る。 

 

            0                                                   （3.5） 

 

ここに、I1 は応力の第 1 不変量であり、J2は偏差応力の第 2 不変量である。 

 

                                           （3.6） 

 

     
 

 
         

         
 
        

       
     

     
         （3.7） 

 

α および κ は、式（3.8）並びに式（3.9）に示しているように、粘着力 C と内部摩擦角φ

により表わされる。 

 

        9  12                                （3.8） 

  3    9  12                                                       （3.9） 

 

σ1 

σ2 

σ3 

静水圧軸 
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3.3.3 解析ケース 

 

 本解析では、この補強工法の効果を検証するために、2 つのパラメータ（改良深さ H と

改良厚さ D）の検討を行った。図 3-11 に示すように厚さ D は 0.5ｍ～2.0ｍ、深さ H は 2.5

ｍ～5.5ｍの範囲で組み合わせを変え、さらに D＝0.0ｍ、H＝0.0ｍの無改良のケースも加

えた計 10 ケースの解析を行った。表 3-2 にそれぞれのケースの改良体の厚さ D と深さ H

の組み合わせを示している。図 3-11(d)に示すように、改良深さ H＝2.5m の場合にはフー

チングの底面位置まで改良体が造成されているものとする。一見、フーチングの厚さが大

きくなるようにのみ改良されているとしか見えるかもしれないが、この場合にも杭の曲げ

モーメントにどのような影響を与えるかについて検討を行う。  
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図 3-11 改良厚さと深さの組み合わせ例 

2.5m 

4.0m 

5.5m 

G.L 

2.0m 

(a) D=0.5m(H=4.0m) 

1.0m 
(b) D=1.0m(H=4.0m) 

(c) D=2.0m(H=4.0m) 

2.5m 

4.0m 

5.5m 

2.5m 

4.0m 
5.5m 

G.L 

G.L 

G.L 

G.L 

G.L 



 

62 

表 3-2 解析ケース 

        

 
D=0.0m D=0.5m D=1.0m D=2.0m 

H=0.0m ケース①    

H=2.5m  ケース② ケース⑤ ケース⑧ 

H=4.0m  ケース③ ケース⑥ ケース⑨ 

H=5.5m  ケース④ ケース⑦ ケース⑩ 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

改良厚さ D 

改良深さ H 
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3.4 解析結果の検討 

 

図 3-12 に改良体が存在しないケース①の水平荷重と水平変位（図 3-7 の A 点）の関係

図を示している。同図により、荷重段階毎の改良効果を検討するために、改良体が存在し

ないケース①の弾性段階の解析結果（1 ステップ）、最大水平荷重の 1/3（安全率 3）載荷

時の解析結果（7 ステップ）、ほぼ終局段階の解析結果（21 ステップ）に対応する各ケー

スの解析結果を比較して検討する。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

0 

500 

1000 

1500 

2000 

2500 

3000 

3500 

4000 

4500 

0 10 20 30 40 50 60 70 

限界荷重 

設計基準荷重 

21 ステップ 

7 ステップ 

1 ステップ 

水平変位（cm） 

水
平
荷
重
（

k
N
）

 

図 3-12 水平荷重～水平変位関係（ケース①） 
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3.4.1 杭の曲げモーメント 

 

図 3-7 に示すように、水平荷重載荷方向に対して前方に位置する杭を前方杭、後方に位

置する杭を後方杭とする。一般に、群杭効果により前方杭周辺の地盤改良体の前面受働土

圧が後方杭周辺の受働土圧よりも大きくなるため、前方杭の杭頭せん断力と曲げモーメン

トは後方杭より大きい値が得られる。しかしながら、杭が離れるほど前後での差は小さく

なる。本解析例の場合には前後の杭の間隔が十分に大きく、これらの差は小さいため、前

方杭の解析結果のみ例として検討する。  

図 3-13、3-14 と 3-15 には、それぞれ改良厚さ D=0.5m、1.0m と 2.0m の場合の杭の曲

げモーメント分布図を示している。改良体を造成することで杭全体の曲げモーメントが減

少することが明らかに分かる。さらに、改良厚さが厚く、改良深さが深くなるほど杭の曲

げモーメントがより減少し、改良効果が良くなる。しかし、ほぼ終局段階の 21 ステップ

の曲げモーメントの改良効果による減少率は 1 ステップや 7 ステップより小さい。なお、

改良深さ H=2.5m の場合はフーチングの底面位置までにしか改良体が存在しないが、改良

厚さ D の 2 倍分改良幅が増加するため、杭の曲げモーメントがかなり減少し、改良効果が

あることが分かる。すなわち、図 3-15(a)より、改良深さ H=2.5m の場合の杭の曲げモー

メントは改良体が存在しない場合に対して約 50％に減少することが分かる。 

   

 

0 

1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

10 

11 

12 

13 

14 

15 

16 

17 
-25 0 25 50 75 

D=0.0,H=0.0 

D=0.5,H=2.5 

D=0.5,H=4.0 

D=0.5,H=5.5 

図 3-13 杭の曲げモーメント分布図(D＝0.5m) 
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図 3-14 杭の曲げモーメント分布図(D＝1.0m) 
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図 3-16 曲げモーメントの低減率 
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改良効果をより明らかにするために、改良体が無いケース①の杭頭せん断力または曲げ

モーメントを基準とし、各ケースの結果とこの基準値の比を低減率として図に示す。  

図 3-16 に杭頭曲げモーメントの低減率を示している。改良深さ H と厚さ D が低減率に

与える影響を検討するために、図 3-16(a)、(c)と(e)中のそれぞれの曲線は同じ改良厚さ D

をもつ解析結果を示し、図 3-16(d)、(e)と(f)中のそれぞれの曲線は同じ改良深さ H をもつ

解析結果を示す。これらの図から、改良厚さ D、改良深さ H が大きいほど低減率が小さく

なって、改良効果が良くなることが分かる。さらに、図 3-16(a)、(c)と(e)から、改良厚さ

D が一定の場合、改良深さ H と低減率の関係がほぼ直線に近い傾向を示していることが分

かる。ただし、図 3-16(b)、(d)と(f)から、改良厚さ D が 0.5ｍを超えると、曲線が収斂す

る傾向があり、低減率の変化量が小さくなることが分かる。例えば、図 3-16(b)中の改良

深さ H＝5.5ｍの場合、改良厚さ D が 0.0m から 0.5m に変化すれば、杭頭曲げモーメント

の低減率は 1.0 から 0.4 に減少するが、改良厚さ D が 0.5ｍから 4 倍の 2ｍに増加しても、

低減率は約 0.2 しか減少しないことが分かる。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

68 

3.4.2 杭のせん断力 

 

図 3-17、3-18 と 3-19 には杭のせん断力の分布図を示している。これらの図から改良体

を造成することで杭全体のせん断力が減少し、改良厚さが厚く、改良深さが深くなるほど

改良効果が良くなることが分かる。図 3-17(c)、3-18(c)と 3-19(c)から、改良深さ H=4.0m

と 5.5m の場合には、杭頭ではなく改良底面位置で杭のせん断力が最大となり、この値は

改良体が存在しない場合（ケース①）のせん断力の最大値よりかなり小さくなることが分

かる。 

図 3-20 には杭頭せん断力の低減率を示している。図 3-20(a)、(c)と(e)中のそれぞれの

曲線は同じ改良厚さ D をもつ解析結果を示し、図 3-20(b)、(d)と(f)中のそれぞれの曲線は

同じ改良深さ H をもつ解析結果を示す。これらの図から、改良厚さ、改良深さが大きいほ

ど低減率が小さくなって、改良効果が良くなることが分かる。さらに、図 3-20(a)と(c)中

の曲線の形はよく似ており、改良深さ H＝4.0m のところに屈曲点がある。その後、曲線の

傾斜率が小さくなり、改良深さがそれ以上深くなっても、杭頭せん断力の低減率の変化量

は小さくなる可能性が高いと考えられる。ただし、図 3-20(e)（ほぼ終局段階の解析結果） 
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図 3-17 杭のせん断力分布図(D＝0.5m) 
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図 3-18 杭のせん断力分布図(D＝1.0m) 

図 3-19 杭のせん断力分布図(D＝2.0m) 
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図 3-20 せん断力低減率図 

(a) 1 ステップ (b) 1 ステップ 

(c) 7 ステップ (d) 7 ステップ 

(e) 21 ステップ (f) 21 ステップ 
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中の曲線については、傾斜率が小さくなるような屈曲点は見当たらず、改良深さが深くな

れば、低減率がさらに小さくなるものと考えられる。一方、図 3-20(b)、(d)と(f)から、改

良厚さ D が 0.5ｍを超えると、曲線が収斂する傾向にあり、低減率の変化量が小さくなる

ことが分かる。例えば、図 3-20(b)中の改良深さ H＝5.5ｍの場合、改良厚さ D が 0.0m か

ら 0.5m に変化する場合、杭頭せん断力の低減率は 1.0 から 0.35 に減少するが、改良厚さ

が 0.5ｍから 4 倍の 2ｍに増加しても、低減率は約 0.25 しか減少しないことが分かる。 

図 3-21 に、改良体厚さ D=2.5m の場合の 1、7 と 21 ステップの杭頭曲げモーメントと

せん断力の低減率を示している。これらの図より、地盤が塑性段階にある 21 ステップの

改良効果は弾性状態にある 1 ステップと 7 ステップより小さくなることがより明確となる。

なお、ステップ 1 とステップ 7 の低減率が近い。 

荷重の増加に伴う杭頭のせん断力および曲げモーメントの低減率を調べるために、図

3-22(a)に 1 例として、（B=0.5m, H=2.5m）の杭頭曲げモーメント低減率を全 21 ステップ

示している。最初のステップ 1 と 2 の低減率はほぼ一致している。理論的に、弾性状態に
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図 3-21 せん断力低減率図 
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ある場合、低減率が同じである。しかし、載荷の進行により、3 ステップから低減率が小

さくなり、6 ステップで最小の低減率をしめし、その後、低減率が徐々に大きくなって塑

性段階に向かうことが分かる。その理由については、荷重の増加により、改良体前面の地

盤は先に破壊し、水平抵抗力の増分は小さくなるが、その時、改良体に囲まれた部分の地

盤はまだ破壊しない状態に留まる可能性が大きいと考えられる。つまり、改良体に囲まれ

た部分の地盤の破壊はより遅く発生し、より大きな水平荷重を分担する。荷重がさらに大

きくなり、改良体に囲まれた部分の地盤が破壊し始めると、杭頭が分担する水平荷重が次

第に大きくなり、改良効果が小さくなるものと考えられる。したがって、図 3-22(b)に示

すように、改良深さ H が大きいほど、改良体に囲まれた部分が大きくなり、破壊がより遅

く発生するために、低減率が最小になるステップがより遅く現れる。  
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3.5 まとめ 

  

地震時の慣性力等の水平外力が基礎杭に作用する場合、杭頭に大きな損傷を受ける可能

性がある。杭頭部を保護するために、地盤改良体を用いた杭基礎の補強工法の検討を行っ

た。本章では、地盤改良体を用いた杭基礎の補強工法について述べ、杭基礎構造物のモデ

ルを設定し、有限要素法を用いて解析を行い、杭基礎の補強工法の効果を検討した。その

結果をまとめると、以下のようになる。 

 

① 4 層建ての低層構造物を解析モデルとし、構造物に作用する水平地震力を慣性力に置

き直し、静的解析を行うこととした。 

② 杭基礎周辺地盤に改良体が無い解析ケースに対し、改良体を設置したケースでは杭頭

の曲げモーメントおよびせん断力の大きな低減効果を確認した。  

③ 改良深さ H および改良厚さ D を増大させることで、杭頭曲げモーメントとせん断力

の低減効果は良くなる。ただし、その効果については、H と D の組み合わせにより様々

であり、D の増大よりも、H の増大に対する低減効果が大きい。すなわち、改良厚さ

D の増大に伴い、低減率はほぼ一定の値に収束する傾向を見せた。さらに、この収束

状況については、荷重のレベルが弾性段階でも設計基準荷重時でも同じ傾向であるこ

とを確認した。 

④ 前項で述べた改良深さ H と改良厚さ D の組み合わせについては、実際に本工法を採

用する場合、弾性解析を行うことにより定められるものと考えられる。その場合、地

盤改良に要する費用と改良効果の程度を考慮し、合理的に改良体の深さおよび厚さを

決定する必要がある。 
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第４章 地盤改良体によるライフラインの補強工法 

 

4.1 序 

 

上下水道管・ガス管・電気通信系の埋設管などといったライフラインは、一般に舗装構

造を有する道路の下に埋設して使用される。管路の設計においては、管上土による土圧や

路面からの活荷重（車両等）にり地中に生じる土圧によって埋設管に生じる応力が、管体

材料の許容応力より小さくなるように設計が行われている。そして、活荷重としては、日

本道路協会に示すＴ-25 荷重（一後輪荷重 100ｋＮ）を用いて設計を行うことが一般であ

る。ところで、近年の道路交通量の著しい増加や、重量車両比率の増大によって、埋設管

を変形させ、損傷を与える可能性が大きくなっている（図 4-1 参照）。 

さらに、地震の襲来のたびに、損傷のあるライフラインは破壊しやすくなっており、し

かも、一旦被害を受けると復旧にかなりの労力と時間を要する。一方、都市部は、軟弱地

盤上に発達しており、輪荷重や地下水の過剰な汲み上げによる地盤沈下により、ライフラ

イン等の損傷が懸念される。したがって、このような外力に対して、ライフラインの変形

をできるだけ抑制することが必要である。しかも、ライフラインの敷設延長は長距離に亘

るため、その補強工法はかなりの低コストで実現する必要がある。以上の問題を解決する

ために、本章においては、ライフラインの敷設延長の下部に添って浅層地盤改良を施すこ

とによる、管路系の補強工法の開発を行う。 

 

図 4-1 車両輪荷重による埋設管の変形 

 

 

 

 

 

 

 

地盤 
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4.2 地盤改良体によるライフラインの補強工法の概要 

 

軟弱地盤中におけるライフラインを保護し耐久性を高めるために、図 4-2 の模式図に示

すような浅層地盤改良層によるライフラインの補強工法を提案する。ライフラインの直下

に地盤改良による改良体を造成することでライフラインを保護する。軟弱地盤全体、ある

いは大部分を強固に改良しようとするこれまでの発想とは異なり、必要な部分を必要な範

囲だけ改良し、新規のライフラインの補強工法技術を具現化しようとするものである。こ

のような軟弱地盤での補強工法の技術が実用化できれば、軟弱層厚が非常に深い場合やラ

イフライン経路のように長大となる場合において必要な部分のみの改良であるため、従来

の工法に比べてかなり低コストで実現できる可能性がある。 

 

 

図 4-2 ライフラインの補強工法 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

ライフライン 
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4.3 模型試験 

 

地盤内の構造物の挙動を調査するための試験を行う場合には、実物大のものを対象にす

るとそのスケールの大きさからさまざまな困難さがあるため、模型試験を行うことが多い。

本研究では、車道下部 1.5ｍに埋設する外径が 0.18ｍのライフラインを想定し（図 4-3 参

照）、前後輪間隔が 2ｍの車両の輪荷重を分布荷重に仮定して地表面に作用し、縮尺 1：10

で模型試験を行うことにした。具体的な模型試験は、図 4-4 に示すとおりである。 

 

図 4-3 模型試験の原型地盤 

 

（i）模型地盤のみへの載荷試験。 

模型ライフラインを埋設する位置の元の地盤変形とその場合の地表面変位を調べるため

に、地盤のみの模型試験を行う。地中変位を測定するための、地中変位計 Shape Accel Array

（Measurand 製）4.1)を模型ライフラインを埋設する位置に設置する。 

（ii）模型地盤にパイプの模型ライフラインを埋設した地盤への載荷試験。  

図 4-4（a）に示すように、模型地盤に模型ライフラインとして実ライフラインにも採用

される塩化ビニルパイプを複数並べて設置する。パイプのひずみを調べるために中央の 1

本にストレインゲージを設置する。 

（iii）模型地盤にパイプの模型ライフラインと木製板の疑似模型改良体を埋設した地盤

への載荷試験。 

疑似模型改良体として木製板を採用したが、実際の改良体の曲げ剛性と模型地盤改良体

材料の曲げ剛性を一致させることにより、模型地盤改良体の断面形状を決定することがで

きる。 

試験（iii）では、図 4-4（b）（c）に示すように、試験（ii）と同様にパイプを設置し、

その直下に模型改良体として採用した木製板を並べで置く。  

なお、模型地盤の中央部表面に荷重を載荷することによって模型地盤への強制変位を与

える。これらの試験から、模型改良体の設置によって模型ライフラインのひずみが小さく

なる結果ほど望ましい。 

1.5ｍ 

埋設管 

(φ=0.18m) 

輪荷重 

地盤 

2ｍ 
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（a） 平面図（パイプ） 

 

（b） 平面図（改良体） 

 

（c） 断面図 

図 4-4 模型試験の略図 
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4.3.1 試験の概要 

 

本試験の模型地盤は、図 4-5 に示すように土槽の中に砂を詰めて作成し、この土槽は、

厚さ 18mm の木製板を組み合わせて作ってある。なお、砂を入ると土槽に作用する土圧が

生じ、模型地盤に載荷すると、この土圧がさらに上がる。そして、この土圧で木製板に変

形が生じないように木製の角材で補強した。一方、試験中に、土槽の内壁と砂との相対変

位による摩擦力が生じるものと考えられる。そこで、載荷時に、その摩擦力の影響を低減

させるために、土槽の内側にシリコングリスで貼り合わせた 2 重のテフロンシート（一枚

の厚さ：0.05mm）を貼り付けた。 

 

（a）平面図 

 

 

図 4-5 模型試験土槽 
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模型地盤には、豊浦砂を使用した。安定した均一の地盤を得るために、サンド・レイナ

ー法により豊浦砂の相対密度が rD ≒ %90 になるように作成した。 

砂を容器に詰める場合に、詰め方により密度が

異なることは周知のことである。図 4-6 に示すよ

うに、砂 A と砂 B があって、これらを十分密に詰

めたときの間隙比をそれぞれ minAe 、 minBe 、でき

るだけ緩く詰めたときの間隙比をそれぞれ maxAe 、

maxBe とし、それらの大きさの関係が同図に示され

ている。砂 A と砂 B の両方の砂が、図に記入した

同じ eという間隙比を持っているとすれば、砂Ａ

は締まった状態にあるのに対して、砂Ｂは緩い状

態にあるといえる。そこで、相対密度 rD が式（4.1）

のように定義されている。 

 

minmax

max

ee

ee
Dr




                                         （4.1） 

 

ここに、 e  ： 砂の間隙比 

maxe ： 最もゆるい状態の砂の間隙比（容器に砂を静かに注ぎこんだ状態で測定）  

mine ： 最も締まった状態の砂の間隙比（容器に砂を十分締め固めた状態で測定）  

 

ここに、間隙比 e は、式（4.2）によって与えられる。 

 

1
d

wsG
e




                                               （4.2） 

 

sG ： 土粒子の比重 

w ： 水の単位体積重量 

d ： 乾燥単位体積重量 

 

式（4.2）より、 d が最大値 maxd になるとき mine となり、 d が最小値 mind になるとき maxe

となることに注意して、式（4.2）を式（4.1）に代入すると式（4.3）を得る。 

 

      e  

（砂 A） 

（砂 B） 

図 4-6 相対間隙比 
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表 4-1 豊浦砂の諸定数 

土粒子の比重 Gs=2.63 

最も緩い状態の砂の密度 mind =1.341(g/ cm3) 

最も締まった状態の砂の密度 maxd =1.641(g/ cm3) 

 

 

       

 

 

 

 表 4-1 の豊浦砂の諸定数から、 maxd ＝1.641， mind ＝1.341 を式（4.3）に代入して計算

すれば、相対密度が rD ≒ %90 の時、 d ＝1.605 となる。 

砂を詰めるとき、相対密度を均一にするために、土槽の上方に砂が入った容器を吊るし

て、その容器の下端にホースを接続する。そして、そのホースの下端に図 4-7 の右側の写

真に示すような砂の落下速度を調整する装置を接続している。この装置には、それぞれに

丸い穴 4 個を開けた硬いプラスチック円板 2 枚が内部にある。2 枚のプラスチック板の穴

を重ねると、早く砂が落下し、重ねる穴の大きさを調整することによって砂の落下速度を

変化させることができる。単位時間に落下する砂の量が多いほど低密度の模型地盤ができ、

逆に、砂の量が少ないほど高密度の模型地盤ができる。従って、重ねる穴の大きさにより

模型地盤の密度を調整することができ、この方法は、サンド・レイナー法と呼ばれる。相

砂 
砂の入った容器 

砂の落下速度を変える装置 

図 4-7 サンド・レイナー装置 
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対密度 rD ≒ %90 の模型砂地盤を得るために、容積が分かっている容器にこの装置を使用し

て砂を満たし、その砂の重量を測定して密度を求め、キャリブレーションを行った。  

なお、試験の前に、同じ応力状態下で模型改良体の変形は模型ライフラインの変形より

小さいこと、すなわち、模型改良体の剛性が相対的に大きいことを確認した。図 4-8 に示

すような、簡単なヤング係数測定試験（曲げ試験）から模型改良体として採用した木製板

と模型ライフラインとして採用した塩化ビニールパイプのヤング係数を求めた。  

塩化ビニールパイプと木製板の断面 2 次モーメントは、それぞれの断面形状から式（4.4）、

（4.5）によって求められる。 

塩化ビニールパイプの断面 2 次モーメント： 

 

 
64

44
dD

I
p 




（Dp：外径＝0.018m、d：内径＝0.013m）               （4.4） 

 

木製板の断面 2 次モーメント： 

 

12

3

wwtB
I  （Bw：板幅＝0.118m、tw：板厚＝0.009m）               （4.5） 

 

 

          

         図 4-8 材料のヤング係数を求める曲げ試験の略図 

 

表 4-2 材料のヤング係数を求める試験のデータ 

 l （m） P（kg） δ（m） 

塩化ビニールパイプ 0.97 0.40035 0.00553 

木製板 1.1 0.80035 0.00295 

 

 

 

 

P 

l 
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なお、図 4-8 に示す材料の中央部に集中荷重を受ける曲げ変形の場合では、材料のヤン

グ係数は、式（4.6）で与えられる。 

 

ヤング係数：  

 

I

Pl
E

48

3

 （P：荷重、：曲げ変形）                     （4.6） 

 

試験の結果は、表 4-2 に与えている。以上の公式を適用すると、木製板とパイプのヤン

グ係数は、 

 

塩化ビニールパイプのヤング係数：                   （kN/m2） 

木製板のヤング係数：                  （kN/m2） 

 

である。したがって、改良体として採用した木製板の剛性がライフラインとして採用した

パイプの剛性より約 3 倍程度大きいことが分かる。 

 また、第 3 章の解析において設定した地盤改良体のヤング係数に対して本モデルの改良

体のヤング係数は約 3 倍の値となっているが、厚さ約 0.013ｍの模型地盤改良体と考えれ

ば、曲げ剛性 E I が同じ場合、ヤング係数も同じになる。つまり、ライフラインの外径の

約 0.72倍の厚さの模型地盤改良体を設定したことになる。すなわち、原型においては 0.13m

の厚さの地盤改良体を埋設管の直下に敷設することを想定したものである。  
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4.3.2 試験装置 

 

試験装置は、模型地盤表面に載荷する試験機部分とその荷重、変位、ひずみを測定する

データ計測部分の 2 つの部分から構成されている。試験時には、この 2 つの部分を同時に

始動させることにより、計測部分で得られた測定値を用いて検討する。  

ロードセルは、高精度載荷ロードセルを使用し、50KN まで計測可能となっており、変

位計は、最大 20mm まで計測可能なものを使用した。パイプのひずみと改良体を模擬した

木製板のひずみを測定するために用いたストレインゲージは、パイプと木製板の中央の上

端面と下端面に貼り付けた。ひずみの測定において、ストレインゲージは温度の変化によ

って抵抗値が変化し、ひずみの測定値が変化する可能性があるので、ダミーゲージを使用

した。ダミーゲージを使用する目的は、試験の計測時の温度変化によってひずみが変化す

るのを修正することにある。ダミーゲージはそれぞれの試験で用いたパイプ、木製板と同

じ材料にストレインゲージを貼り、試験用土槽の隣の別の容器に砂を入れて、そのダミー

ゲージを埋めた。なお、土槽内の土の変位を測定するために、前述の地中変位計も使用し

た。 

計測は、データロガーをスタートさせ、それと共に載荷用のモーターを駆動させて、デ

ータの収録は 5 秒に一回の割合で行っている。今回の試験では、試験機の変位速度を

1.0mm/min とした。試験装置は、図 4-9 および図 4-10 に示している。なお、地盤への強

制変位は、今回の試験では、図 4-11 のような土槽の中央部の表面 200350ｍｍの部分に

載荷することによって与えた。 

 

 

 

図 4-9 試験装置 
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図 4-10 模型試験装置断面図 

 

 

  

（単位 mm） 

図 4-11 地表面への載荷範囲 

 

なお、試験（i）では、ライフラインを埋設する位置の元の地盤変形とその場合の地表面

変位を調べるために、地盤のみの場合の測定試験を行った。ここで、地中変位計の測定原

理について簡単に説明する。地中変位計は、8 つの加速度センサーを組み合わせているも

のである。加速度センサーは、測定対象物に接触させたり、取り付けたりしてその傾斜角

を加速度の変化により測定するもので、幅広く利用されている。加速度センサーには種々

の形式のものがあるが、その主要部は、枠の中に一定の質量の錘をばねなどで取り付け、
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加速度が作用したときの錘の動きや、ばねのひずみなどを機械的あるいは電気的方法で検

出する仕組みになっている。1 個の錘のついた加速度センサーでは、あらかじめ定められ

た方向の加速度しか測定できないが、3 個の錘を使って、それぞれ直角な 3 つの方向の加

速度を測定する 3 軸加速度センサーもある。今回の試験では、1 方向の加速度を測定する

加速度センサーを採用した。図 4-12 に示すように、長さ L の 1 つ加速度センサーの左端

の位置が分かると、式（4.7）より、右端の位置が求められている。この原理より、あるｎ

番目の変位は、１番からｎ－１番までのセンサーに対して求められた相対変位を順次加え

合わせることによって求められる（式 4.8 参照）。図 4-13 に地中変位計における変位の重

ね合わせの原理を示している。 

 

 

  

 

図 4-13 地中変位計における変位の重ね合わせ 

  

)sin(Lx                                 （4.7） 

 

  ixX                                  （4.8） 

 

地中変位計を模型地盤中に設置する前に、地中変位計の測定結果の精度確認のためのキ

ャリブレーション試験を行った。具体的に、地中変位計を木製板に固定し、木製板を変形

させることによりキャリブレーションを行った（図 4-14 参照）。そして、図 4-15 にキャリ

ブレーション試験装置を示している。同図中 A の部分は載荷装置である。木製板の中心位

x2 

重力方向 

 

θ3 x3 

加速度センサーの長さ：L 

θ1 x1 

θ2 

θ 
x     

加速度センサーの長さ：L 重力方向 
 

図 4-12 地中変位計の計測原理 
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置にバケツを釣り上げ、荷重として 3 回に分け 1L ずつバケツの中に水を入れた。同図中 B

の部分は地中変位計の変位を測定する装置であり、C の部分は木製板の変形を測定する装

置である。C の部分には、木製板の４箇所に変位計を設置し、木製板の変形を測定した。

模型地盤改良体として使用する木製板と同じものを用いているので、前述した木製板の弾

性係数 E を用いて木製板の理論上の変形量が求められる。変位計の計測値と地中変位計

（SAA）の測定値を比較し、地中変位計の計測値の測定精度を検討した。  

図 4-16 にキャリブレーション試験の結果の比較図を示している。SAA や変位計による測

定結果と理論値は非常に近い値を示すことが分かる。さらに、SAA は 1 秒 50 回の頻度で 

 

 

 

図 4-14 地中変位計 

 

図 4-15 キャリブレーション試験装置 
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図 4-16 キャリブレーション試験の結果 

 

 

測定データを記録するため、荷重の変化がない時も測定結果の安定性が重要である。この

安定性を確認するために、図 4-17 に SAA の測定結果をセンサー毎に示している。 

図 4-17 中の測定値は、荷重の変化がない時には、一定に保もたれており非常に安定な状

態を示している。なお、本キャリブレーションにおいては、同図中地中変位計の O 点は固

定点となるので、この点の測定値は常に零である。この試験モデルは対称であり、図 4-15

から、対称点の測定結果は同じであることが予想できる。しかし、図 4-17 中の対称点（0

と 8、1 と 7、2 と 6、3 と 5 対称）の測定結果がほぼ等しいが、計測誤差により僅かに異

なっていることが分かる。 

試験中、地中変位計を模型地盤表面から深さ 150mm の位置に埋設した。地中に埋設す

る場合は、基準点として設定したセンサーも、実際には変位する。したがって、あるセン

サーの実際の変位は、計測値に基準点の変位量を加えたものである。ここで、基準点の変  
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 図 4-17 SAA の安定性試験の結果 
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（単位：mm） 

図 4-18 断面図（地中変位計の設置位置） 

 

 

図 4-19 地中変位計の基準点位置の拡大図 
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位を測定するために、1 つの変位計を使用して、地表面から直接測定した（図 4-18 参照）。

図 4-19 に示すように、ワイヤー製の細い釣り糸を使用して変位計とセンサーの基準点を接

続つなげる。釣り糸と砂の間の摩擦力の影響を少なくするために、釣り糸はストローの中

を通して設置した。 

 図 4-20 に示すように、試験（ii）におけるパイプの埋設位置はパイプの上端面部分が地

表面から 150mm の位置になるようにして、なるべく平面ひずみ状態での試験ができるよ

うに、長さ 1000mm、外径 18mm、内径 13mm のパイプを図 4-21 のように 13 本並べて設

置した。中央の 1 本にはストレインゲージを貼り付けている。  

 試験（iii）では、図 4-22 に示すように、試験（ii）と同様にパイプの上端面部分が地表

面から 150mm の位置になるようにして 13 本並べた。パイプの下に 10mm 厚さの砂層を 

 

（単位 mm） 

図 4-20 断面図（パイプ） 

 

 

 

図 4-21 平面図（パイプ） 
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設置し、その下には長さ 1200mm、幅 118mm、厚さ 9mm の木製板を図 4-23 のように 3

枚並べて設置している。木製板の中央の 1 枚にはストレインゲージを貼り付けている。実

際に想定されるライフラインの補強工法ではライフラインと改良体との間には間隙がない

が、今回の模型試験ではパイプと木製板が接触するとストレインゲージが壊れる可能性が

あるので、パイプと木製板の間に砂層を入れている。  

 

 

単位 （mm） 

図 4-22 断面図（パイプと改良体） 

 

 

図 4-23 平面図（木製板） 
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4.4 試験結果  

 

3 種類の試験の載荷板直下の地表面変位～載荷応力関係を図 4-24 に示している。同図か

ら、同じ荷重下では改良体を設置することにより地表面変位は小さくなっていることが分

かる。載荷応力が 200kN/m2 に達する時、改良体がある場合（試験（iii））の載荷板直下地

表面の変位は、模型地盤のみ（試験（i））の地表面変位の約 2/3 程度である。これは、パ

イプに比べて改良体の剛性が相対的に大きいので、地表面からの荷重を分散し、支えてい

るものと考えられる。したがって、改良体の剛性をさらに高めればさらにパイプのひずみ

を低減でき、補強効果が増すと考えられる。なお、図 4-25 には、試験（iii）における載荷

板直下の地表面の変形を示している。 

図 4-26 には、試験（ii）（パイプのみの場合）と試験（iii）（改良体がある場合）のパイ

プのひずみ～載荷応力関係を示している。なお、本試験では、前述の図 4-10 に示すように、

載荷板の変位を測るために 2 個の変位計を使っており、これらの測定結果の平均値を載荷

板直下の地表面変位の値としている。さらに、パイプと改良体の曲げひずみを測るために

それぞれの中央部の上端面と下端面にストレインゲージを貼り付けており、これらの測定

結果の絶対値の平均値をパイプと改良体のひずみの値としている。図 4-26 から、載荷応力

が 100kN/m2に達する時、改良体がある場合（試験（iii））のパイプのひずみは、改良体が

ない場合（試験（ii））のパイプのひずみの約 4/5 程度であり、載荷応力が 200kN/m2に達

する時、改良体がある場合（試験（iii））のパイプのひずみは、改良体がない場合（試験（ii））

のパイプのひずみの約 2/3 程度である。この結果より、同じ荷重を与えた時、パイプのひ  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 4-24 載荷板直下の地表面変位～載荷応力関係  
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図 4-25 載荷板直下の地表面の変形 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 4-26 パイプのひずみ～載荷応力関係 
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ずみがかなり小さくなることが分かる。そして、荷重の増加と共にパイプのひずみがかな

りの割合で小さくなっていくことが分かる。さらに、載荷応力が約 200kN/m2 に達したと

ころで除荷し、完全に除荷した時も、改良体がある場合のパイプのひずみ（試験（iii））が

小さくなっていることも確認できる。 

なお、図 4-27 に試験（iii）における改良体とパイプのひずみ～載荷応力関係を示してい

る。同じ載荷応力状態では、改良体に生じるひずみはパイプよりもかなり小さいことが確

認できた。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 4-27 ひずみ～載荷応力関係（パイプと改良体との比較）  
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図 4-28 は、試験（i）における載荷応力が 20 kN/m2 増加する毎の、地中変位計で測定し

た変位を示している。今回の試験では、地中変位計の右側 4 つのセンサーを使って測定し

ており、図 4-28 では、これらの測定データ（同図中の●で示す）を使用して中心線につい

て対称形に描いている。同図より、地表面変位の増加につれて、地中変位計を設置した位

置の最大変位値もほぼ比例的に増加することが分かる。地表面変位が 8.6mm に達した時、

地中変位計位置の最大変位値は約 4.4mm であった。 

なお、図 4-28 中の B の部分については、載荷の初期段階においては沈下するが、載荷

応力の増加につれて徐々に盛り上った。つまり、載荷の初期段階では、地盤がほとんど破

壊していないため、地中変位計を設置した位置の地盤は全体的に沈下するが、荷重の増加

につれて、地盤が徐々に破壊していき、砂は応力がより小さい領域に移動し、上部へ盛り

上がるものと考えられる（図 4-29 参照）。本試験のように、土槽底面で模型地盤の下方へ

の移動が拘束されている場合は、このような現象はより一層顕著になると思われる。  

 

 

図 4-29 地盤の破壊の進行により砂の移動 
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4.5 有限要素法による数値解析 

 

4.5.1 解析モデルについて 

  

 有限要素解析により模型試験の数値シミュレーションを実施した。本試験のモデルは

左右対称であるので、中心軸から左半分の長さ 500mm×幅 200mm×高さ 382mm の領域を

解析対称モデルとした。解析ケースは試験と同じ 3 種類（（i）：模型地盤のみの場合、（ii）：

模型ライフラインを埋設する場合、（iii）：模型ライフラインと模型地盤改良体を埋設する

場合）であるが、ケース毎に地盤中に設置するものが異なるため、3 種類の要素分割を行

った。解析領域の境界条件は、領域の側面では水平方向を固定・鉛直方向自由とし、底部

では水平方向および鉛直方向ともに固定した。3 種類の要素分割を図 4-30 から 4-32 に示

す。解析に用いた模型地盤、模型ライフラインおよび模型地盤改良体の材料定数を表 4-3

に示す。模型地盤の弾性係数については、既往の研究 4.2)で用いられている式（4.9）によ

り算定した。 

                                                                       （4.9） 

 

 

図 4-30 試験（i）に対応する解析要素分割（要素数 10452、節点数 12334） 

500mm 
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図 4-31 試験（ii）に対応する解析要素分割（要素数 70014、節点数 61889） 
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図 4-32 試験（iii）に対応する解析要素分割（要素数 84540、節点数 74429） 
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表 4-3 解析に用いた材料定数 

模型地盤（豊浦砂） 
E =6952 kN/m2, ν=0.3, C =20 kN/m2  =35°, 

γ=1.605 g/cm3, K0 =0.5,σtf =0 kN/m2. 

模型ライフライン（パイプ） E =3.66978×106 kN/m2, ν=0.3. 

模型地盤改良体（木製板） E =1.0587×107 kN/m2, ν=0.3. 

 

 

ここに、K (=801)と n1 (=0.585)は三軸圧縮試験 4.3)（σ3=2.5~300 kN/m2）から求められる 

初期剛性に関する係数であり、  は大気圧、σ は最小主応力である。模型地盤は第 3 章で

述べたドラッカー・プラガーの破壊基準に基づく弾塑性要素とし、模型ライフラインと模

型地盤改良体は弾性要素とした。模型ライフライン並びに模型地盤改良体の材料定数は、

前述したそれぞれの曲げ試験により決定されたものである。 

 なお、砂地盤では設計計算時に C=0 とする場合が多いが、ドラッカー・プラガー基準を 

用いた有限要素法による弾塑性解析を行う場合に C=0 と仮定すると圧縮応力が小さい時

には、解が不安定となり発散する場合がある。従って、C とφは、前述した三軸圧縮試験

データを用いて描いたモールの応力円から求めたものを採用した（図 4-33 参照）。また、

砂は引張抵抗力がない材料とし、引張強度 σtf =0 を用いた（解析上引張応力が発生しない

ように制限する；テンションカット）。そして、模型地盤、模型ライフラインと模型地盤改

良体のポアソン比は 0.3 と仮定した。 

 

 

50 100 200 

τ 
(k

N
/

m
2
) 

470 300 883 

35° 

図 4-33 三軸圧縮試験結果のモールの応力円 
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4.5.2 解析結果の検討 

 

 解析結果と試験結果における載荷板直下の地表面変位～載荷応力関係を図 4-34 に示す。

同図より、載荷応力が 50kN/m2 より小さい場合、解析による変位は試験値にほぼ等しいこ

とが分かる（同図中 A の部分）。従って、模型地盤に用いた初期弾性係数 E の値が妥当で

あったものと考えられる。載荷応力の増大に伴い、試験（i）と（ii）では、地盤が徐々に

破壊し、載荷板直下の地表面変位が非線形的に増加していくが、解析ではそれほど顕著で

はなかった。試験（iii）については、解析結果と試験結果との差が見られず、これは、改

良体を設置することにより、地表面からの荷重を分散させ、地盤の破壊の進行が遅れてい

るものと考えられる。図 4-35 は、試験（i）における載荷応力が 40 kN/m2 増加する毎の、

模型ライフラインを設置した位置の変位の解析結果と地中変位計の測定結果との比較を示

している。載荷応力が 200 kN/m2 の場合では、模型ライフラインを設置した位置の最大変

位値の解析結果は約 4mm、地中変位計の測定結果は約 4.5mm であり、ほぼ等しい。この

ように、図 4-35 中の A の部分（載荷板の直下）の解析結果と測定結果は近い値を示して

いるが、B 部分の盛り上がり量の解析結果は試験結果よりも小さく、その発生位置も異な

っていることが分かる。 

その原因として、解析の簡便化のために、実際には発生するものと考えられる砂とパイ

プと木製板との間の相対変位を無視し、この間の変位は連続すると仮定したためと考えら

れる。異質材料の間ではその変位は不連続であり、材料の間にある伝達力が小さくなり材  

 

図 4-34 載荷板直下の地表面変位～載荷応力関係（解析結果と試験結果との比較）  
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料同士が相互に拘束ため、試験の変位が大きくなる。従って、B の部分の盛り上がり量の

解析結果は試験結果よりも小さく、砂の盛り上がりも抑制されたため、その発生位置も異

なっている。同じ理由で、解析における模型ライフラインと模型地盤改良体のひずみが小

さい目に評価され、同じ載荷応力が作用する場合、試験（ii）と（iii）のパイプの解析にお

けるひずみは対応するそれぞれの試験結果の約 1/3 である（図 4-36 参照）。 

 

図 4-35 解析結果と試験結果の地中変位の比較（載荷応力増分 40 kN/m2） 

 

 

図 4-36 パイプの曲げひずみ～載荷応力関係（解析結果と試験結果との比較）  

 

   解析(iii) 
解析(ii) 

試験(ii) 

試験(iii) 

250 

200 

150 

100 

50 

0 
0 1000 2000 

 

3000 4000 
パイプの曲げひずみ（×10-6） 

載
荷
応
力
（

k
N

/
m

2
）
 

載荷応力 200 kN/m2（載荷板直下の地表面変位約 7mm） 

載荷応力 40 kN/m2 

試験結果(地中変位計) 

解析結果 

B 
B 

A 

 1 

0 

-1 

-2 

-3 

-4 

-5 

変
位
（

m
m
）

 



 

101 

4.6 まとめ  

 

本章では、車道下に埋設するライフラインの変形を抑制するために、浅層改良体を用い

たライフラインの補強工法を提案した。車両輪荷重を想定した分布荷重を作用させた地中

埋設管の模型試験により、ライフラインの直下に改良体がある場合とない場合の変形挙動

を調べ、浅層改良の有効性について検討した。さらに、模型試験結果を弾塑性有限要素法

により解析し、試験結果との比較・検討を行った。これらの試験と解析から得られた結果

は次のとおりである。 

 

① 実ライフラインにもよく用いられている塩化ビニールパイプを模型ライフラインと

して採用し、原型地盤の 1/10 モデルで模型試験を行った。 

② 模型試験結果と解析結果と共に、改良体を設置することによりライフラインの変形を

小さく制御できることが認められた。 

② FEM 弾塑性解析で求めた地表面変位は、模型試験の測定結果とよく一致した。改良体

を設置すれば、同じ荷重で載荷板直下の地表面変位がかなり小さくなることが分かっ

た。また、より剛性の高い改良体をライフライン直下に設置すると補強効果がさらに

高まることが期待できる。 

③ 本研究では、解析の簡便化のために、土とパイプと改良体の間の変位は連続している

ものと仮定し、その間の相対的なすべり変位を無視した。しかし、実際には異質材料

間の境界の変位は不連続となる。本試験でも土とパイプ、土と改良体の境界で不連続

な変位が生じていることが考えられる。したがって、同じ載荷応力が作用する場合、

変位やひずみの解析結果は試験結果よりも小さくなった。今後、より精度の高い解析

結果を得るためには、この境界変位の不連続性を考慮して解析プログラムを修正する

必要がある。 

浅層改良体を用いたライフラインの補強工法について、ライフラインの変形を抑制でき

ることを確認したが、実構造物への適用については、施工方法等の検討が必要となる。  
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第 5章 改良体材料の力学特性の改善 

 

5.1 改良体材料の弱点 

  

 杭基礎補強工法の有限要素法による解析ケースについて、解析を簡単化したため、改良

体とフーチング要素、改良体と地盤要素の境界面の節点を一致させ、連続的な変形が生じ

るものとしたが、実際には材料の間に隙間が生じると思われる。図 5-1 のように地震水平

力が作用する場合の隙間が生じる可能性のある位置を示す。  

 

図 5-1 材料の境界面に隙間が生じる可能性のある位置 

 

図 5-2 改良体部の最大主応力のコンター図（杭基礎補強工法 B=0.5,H=5.5） 
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なお、解析においては、地盤改良体を弾性体として扱い、弾性材料としての引張抵抗力

を維持させるために、非常に大きな粘着力 C=1000kN/m２を設定し、破壊しないようにし

た。しかし、実際には、地盤改良体は引張応力に弱く、ある限度以上の引張応力が作用す

ると、引張破壊するものと思われる。図 5-2 に載荷荷重 4200kN 時（限界荷重に相当する

荷重値）の改良体部の最大主応力コンター図（杭基礎補強工法 B=0.5,H=5.5）を示す。同 

（c）2 次改良体の最大主応力のコンター図（4200 日目） 

図 5-3 改良体部の最大主応力のコンター図 

（地盤改良体を併用したベタ基礎工法の 2 次改良体） 
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図中には、3 つの方向から改良体の応力分布を示している。改良体に生じた引張応力はほ

ぼ 0～200kN/m2 の範囲（同図中緑色）内にあるが、局所的にはより大きな引張応力が生

じる部分も存在している(黄色と赤い部分)。これらの部分は、改良体とフーチングとの境

界面上にあり、簡便化のために解析モデルでは改良体とフーチングとの境界面の節点が繋

がっているため、引張応力が過大に評価されたものと考えられる。実際には、この部分で

分離するため、このような引張応力が発生しないものと思われる。  

さらに、地盤改良体を併用したベタ基礎工法およびライフライン補強工法に用いた地盤

改良体にも引張抵抗に弱い部分があるものと考えられる。図 5-3（a）は地盤改良体を併用

したベタ基礎工法に用いた井桁状地盤改良体を示している。同図（b）、（c）に、1 次改良

体下端面の最大主応力コンター図（4200 日目）と 2 次改良体の下面の最大主応力コンタ

ー図をそれぞれ示している。1 次改良体を 2 次改良体の直下に設置し、両者は繋がってい

るため、1 次改良体の下端面により大きな引張応力が生じるが、両者の引張応力はともに

200kN/m2 以下である。図 5-4 はライフライン保護工法に用いた地盤改良体部の下端面最

大主応力コンター図（地表面載荷応力 200kN/m2時）を示している。改良体の引張応力は

0～35kN/m2 の範囲内にあるが、載荷部直下の地盤改良体はより大きく曲げ変形するため、

この部分の引張応力も大きくなり、B’方向へ徐々に小さくなっていく。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 5-4 改良体部の最大主応力の下端面コンター図（ライフライン補強工法） 
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地盤改良体は現地の土にセメント系硬化材料を加え、固化させて造成する。現地の土質

に応じて、セメントの量を調整すれば所要の強度が得られる。しかし、この地盤改良体に

圧縮応力が作用し、この応力が最大圧縮応力度を超えると、脆性的な圧縮破壊が生じ、耐

荷力が急激に低下する。つまり、地盤改良体そのものの靭性（粘り強さ）は小さい。  

地盤改良体の靭性は小さく、引張抵抗力も小さいという弱点に対して、改良土に引張抵

抗に強い材料を混入すれば、改良体の靭性と強度ならびに引張抵抗力も改善できると考え

られる。そして、前述した改良体の引張応力が生じる部分を補強できる。  
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5.2 竹チップを混入した地盤改良土の力学特性 

 

地盤改良体の高い強度や靭性を得るために、既往の研究において、改良土にポリエステ

ル繊維やビニロン繊維を混入した繊維混合補強土の研究が行われている 5.1)。しかし、これ

らの繊維は人工物であるためコストが高くなるという問題がある。そこで、改良土に竹チ

ップを混入することにより、地盤改良土の力学特性を向上させることが考えられる。竹は

天然資源であるため、人工物に比べて安価であり、成長期間が短く、引張強度や曲げ強度

が高いなどの力学特性に優れている等の利点がある。さらに、昭和初期には、竹筋コンク

リートの研究が行われており 5.2)、その当時に建設された竹筋コンクリート製の橋等も現存

することから、コンクリートの中の竹の耐久性は比較的優れているものと思われる 5.3)。 

本研究では、地盤改良土の補強材として供試体に竹繊維や竹チップを混入して曲げ試験、

圧縮試験と引張試験を行い、曲げ強度、曲げ靭性、圧縮強度、圧縮靭性、引張強度および

引張靭性に関して調べた。セメント配合量が 100kg/  、200 kg/  のそれぞれに対して、

竹繊維や竹チップの混入率を 0.0%、1.0%(砂量に対する竹の重量比)としてそれぞれの試

験を行った。 
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5.2.1 曲げ試験 

  

 本試験の土材料並びに固化剤として、含水比 15％の豊浦砂（平均粒径 0.19mm）と普通

ポルトランドセメントを用いた。図 5-5 に示している長さ 30mm×太さ 0.4mm の程度の竹

繊維を用いて曲げ試験を行った。図 5-6 は曲げ供試体の作製に使用した高さ 100mm×幅

100mm×長さ 500mm の型枠を示している。供試体は、セメントの配合量が 100kg/m3、

200 kg/m3 の場合と竹繊維混入率（重量比）が 0.0%、1.0%の場合、および養生期間 3 日、

7 日、28 日の場合と組み合わせて作製した（表 5-1 に示すように、同じ種類の試験パラメ

ータに対して 3 体ずつ作製している）。 

一方、セメントの硬化阻害が懸念される竹材中の遊離糖分は、竹繊維を煮沸することに

より除去できることが報告されている 5.4)。そこで、竹繊維を 1～2 時間程度煮沸して乾燥

させた。その後、セメントモルタル（W/C＝60％）に竹繊維を混入し、手動で十分に混練

した。 

  

図 5-5 竹繊維試料（長さ 30mm×太さ 0.4mm） 

 

 

図 5-6 曲げ供試体の作製に使用した型枠 

高さ 100mm×幅 100mm×長さ 500mm 
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表 5-1 曲げ試験体の一覧 

セメント量 

豊浦砂の重量に対する竹繊維の重量比 

0.0% 1.0% 

100kg/   

A 組 B 組 

A1 3 日 3 体 

9 体 

B1 3 日 3 体 

9 体 A2 7 日 3 体 B2 7 日 3 体 

A3 28 日 3 体 B3 28 日 3 体 

200kg/   

C 組 D 組 

C1 3 日 3 体 

9 体 

D1 3 日 3 体 

9 体 C2 7 日 3 体 D2 7 日 3 体 

C3 28 日 3 体 D3 28 日 3 体 

 

次に、突固め方法により竹繊維混入セメントモルタルを型枠に入れて供試体を作製した。

利用できる恒温器に対して今回の供試体は大き過ぎるので、養生する際、供試体の水分を

保つため、型枠の上端面にフィルムを貼り、3 日後に型枠を外してビニールシートで包ん

だ。図 5-7 は養生の模様を示している。 

図 5-8 は曲げ試験装置を示している。曲げ試験装置は鉛直方向載荷する試験機部分とそ

の荷重と変位を測定するデータ計測部分から構成されている。試験時において、この 2 つ

の部分を同時に始動させることにより、必要なデータを計測する。データの収録は 1 秒に

1 回の割合で行っている。今回の試験では試験機の載荷速度を 1.0mm/min とした。載荷は

変位制御方式により最大荷重の半分以下になるまで続けた。  

 

 

図 5-7 曲げ供試体の養生の模様 
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図 5-8 曲げ試験装置 

 

供試体の曲げ強度および曲げ靭性は次式によりそれぞれ求めた。  

      
3     

2    
                                                                                                                                         5 1  

ここに、     は最大曲げ強度、    は最大鉛直荷重、 は支店間の距離、  は曲げ供試

体断面の幅、  は曲げ供試体の高さである（図 5-9 参照）。 

   
   
    

                                                                                                                                                    5 2  

ここに、  は曲げ靭性、   はピーク荷重以後の      2 時の供試体中央の曲げたわみ、

    は曲げ強度時の中央の曲げたわみである。図 5-10 に曲げ応力と曲げたわみの関係を

示している。 

 

図 5-9 曲げ供試体の寸法 
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図 5-10 曲げ応力～曲げたわみの関係 

 

 

 

図 5-11 曲げ供試体の破壊の模様 

 

 図 5-11 に曲げ供試体の破壊の模様を示している。図 5-12 から 5-15 には、それぞれ A

組（セメント量 100kg/m3、竹繊維の重量比 0.0％）、B 組（セメント量 100kg/m3、竹繊維

の重量比 1.0％）、C 組（セメント量 200kg/m3、竹繊維の重量比 0.0％）および D 組（セ

メント量 200kg/m3、竹繊維の重量比 1.0％）の曲げ試験結果の曲げ応力と曲げたわみの関

係図を示している。A2 の 3 つの供試体の中の 1 つが設置中に壊れたため、図 5-12 中には、

2 つの供試体のみを示している。 

 図 5-16 および図 5-17 に養生期間と曲げ強度の関係を示している。セメント量が

100kg/m3、養生期間が 28 日の場合には、竹繊維を混入すると曲げ強度が約 70％増加した

ことが分かる（図 5-16 参照）が、セメント量が 200kg/m3、養生期間が 28 日の場合には、

竹繊維の混入効果が見られない。図 5-18 および 5-19 に養生期間と曲げ靭性の関係を示し

ている。セメント量配合が 100kg/m3 の養生期間が短い場合を除いて、曲げ靭性には、セ

メントの配合量のいずれの場合にも竹繊維の混入効果が見られなかった。ただし、曲げ靭

性は、前述したようにピーク荷重以後の      2 時の曲げたわみにより定義している。竹 

   

      

     /2 

  
         0 
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図 5-12 曲げ応力～曲げたわみの関係（セメント量 100kg/m3、竹繊維 0.0％） 
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図 5-13 曲げ応力～たわみの関係（セメント量 100kg/m3、竹繊維の重量比 1.0％） 

 

0 1 2 3 4 

σ
b
(k

N
/m

2
) 

δ mm) 

B1-1 

B1-2 

B1-3 

160 

140 

120 

100 

   80 

   60 

   40 

   20 

     0 

0 0.5 1 1.5 2 2.5 

σ
b
(k

N
/m

2
) 

δ mm) 

B2-1 

B2-2 

B2-3 

600 

500 

400 

300 

200 

100 

     0 

0 0.5 1 1.5 2 

σ
b
(k

N
/m

2
) 

δ mm) 

B3-1 

B3-2 

B3-3 

800 

700 

600 

500 

400 

300 

200 

100 

     0 

試験体 B1 3 日後曲げ試験 

試験体 B2 7 日後曲げ試験 

試験体 B3 28 日後曲げ試験 



 

114 

 

  

  

 

 

 

図 5-14 曲げ応力～たわみの関係（セメント量 200kg/m3、竹繊維の重量比 0.0％） 
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図 5-15 曲げ応力～たわみの関係（セメント量 200kg/m3、竹繊維の重量比 1.0％） 
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図 5-16 養生期間と曲げ強度の関係(セメント量 100kg/m³) 

 

図 5-17 養生期間と曲げ強度の関係(セメント量 200kg/m³) 

 

図 5-18 養生期間と曲げ靭性の関係(セメント量 100kg/m³) 

 

図 5-19 養生期間と曲げ靭性の関係(セメント量 200kg/m³) 
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繊維のない場合には、最大曲げ強度に達すると耐力が急激に低下しほとんど零になる（図

5-12、5-14 参照）のに対して、竹繊維がある場合には、耐力が低下した後も混入効果によ

りある程度の抵抗力を保持し続けることが分かる。 

 竹繊維を混入した曲げ試験の結果から、セメント配合量が少ない場合（100kg/m3）には

ある程度の竹繊維の混入効果があり、セメント配合量が多い場合（200kg/m3）ではほとん

ど竹繊維の混入効果が見られなかった。さらに、竹繊維を混入すると曲げ強度は増加した

が、曲げ靭性はほとんど増加しないことが分かった。その理由については、混練すること

により竹繊維の配置方向は制御できないため、曲げモーメントにより引張応力が発生する

方向に竹繊維が効率的に配置できないためと考えられる。従って、さらに効率的な竹繊維

の混入方法を考えことが必要であると考えられる。なお、竹繊維は糸状に細いため撹拌時

に繊維が絡んで分散し難いことも分かった。以上の結果を考慮し、補強材としての竹繊維

を竹チップに換え、圧縮試験を行った。 
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5.2.2 圧縮試験 

 

先ず、図 5-20(b)に示している長さ 60mm×幅 7mm×厚さ 0.9mm の竹チップを用いて圧

縮試験を行ったが、混入効果が悪かった。その原因は、竹チップの混入本数が足りないも

のと考えられた。つまり、混入量が供試体の重さに対して一定である場合（重量比 1.0％）

には、竹チップの幅が大きいほど、混入本数（約 100 本）は少なくなる。従って、混入本

数を増加させるために、図 5-20(a)に示しているように、竹チップを幅方向に、元の幅の

大きさにより、4 等分か 6 等分にして、幅 1mm から 2mm にすると、混入本数が約 600 本

に増加した。 

図 5-21 は、圧縮供試体の作製に使用した高さ 200mm×直径 100mm のモールドを示し

ている。供試体は、セメントの配合量が 100kg/m3、200 kg/m3 の場合と竹チップ混入率（重

量比）が 0.0%、1.0%の場合、および養生期間 3 日、7 日、28 日の場合を組み合わせて作

製した（表 5-2に示すように、同じ種類の試験パラメータに対して 3体ずつ作製している）。 

 

 

 

 

 

 

 

       

 

 

図 5-20 竹チップ試料 

 

 

図 5-21 試験用モールド 

(a) (b) 
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表 5-2 圧縮試験体の一覧 

セメント量 
豊浦砂の重量に対する竹チップの重量比 

0.0% 1.0% 

100kg/   

E 組 F 組 

E1 3 日 3 体 

9 体 

F1 3 日 3 体 

9 体 E2 7 日 3 体 F2 7 日 3 体 

E3 28 日 3 体 F3 28 日 3 体 

200kg/   

G 組 H 組 

G1 3 日 3 体 

9 体 

H1 3 日 3 体 

9 体 G2 7 日 3 体 H2 7 日 3 体 

G3 28 日 3 体 H3 28 日 3 体 

 
 

曲げ試験の場合と同様に、竹チップを 1～2 時間程度煮沸して乾燥させた。その後、セ

メントモルタル（W/C＝60％）に混入し、手動で十分に混練した。材料をモールドに 3 回

に分けて入れ、各層毎に突固めることにより供試体を作製した。作製時に使用した突固め

方法については、直径 5cm、重量が 2.5kg のランマーを使って 300mm の高さから各層 10

回ずつ突き固めた。そして、供試体の水分を保つために、圧縮供試体は少量の水を入れた

ビニール袋に入れて、20°に設定した恒温器内で養生した。図 5-22 に養生中の模様を示

している。 

図 5-23 に圧縮試験装置を示している。試験装置は、圧縮試験機部分とその圧縮荷重と変

位を測定するデータ計測部分から構成されている。データの収録は 1 秒に 1 回の割合で行

い、載荷速度を 1.0mm/min とした。載荷は変位制御により最大荷重の半分以下になるま

で続けた。 

 

図 5-22 圧縮供試体の養生中の模様 
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図 5-23 圧縮試験装置 

 

供試体の圧縮強度と圧縮靭性は、次式によりそれぞれ求めた。 

     
    

 
                                                                                                                                                  5 3  

ここに、    は圧縮強度、    は最大圧縮荷重、 は圧縮供試体の断面積である（図 5-24

参照）。 

  
   
    

                                                                                                                                                     5 4  

ここに、 は圧縮靭性、   はピーク荷重以後のσ   2 時の圧縮ひずみであり、    は圧

縮強度時の圧縮ひずみである（図 5-24 参照）。 

 

図 5-24 圧縮供試体の寸法 
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図 5-25 圧縮応力～圧縮ひずみの関係 

 

 

図 5-26 供試体の破壊模様 

 

図 5-26 は、供試体の破壊模様の一例を示している。図 5-27 から 5-31 には、それぞれ E

組（セメント量 100kg/m3、竹チップの重量比 0.0％）、F 組（セメント量 100kg/m3、竹チ

ップの重量比 1.0％）、G 組（セメント量 200kg/m3、竹チップの重量比 0.0％）および H

組（セメント量 200kg/m3、竹チップの重量比 1.0％）の圧縮試験結果の圧縮応力と圧縮ひ

ずみの関係図を示している。ただし、F 組については、前述したように２種類の竹チップ

（図 5-20 参照）を用いた 2 通りの場合について示している。これらの図から、竹チップ

を混入しない供試体では最大荷重後に圧縮応力が急減する脆性的な性質を示すが、混入し

た供試体では最大荷重以後もある程度の強度を保持し、急な強度低下を起こさなかった。

このことにより、竹チップを混入させることによる靱性の改善効果が確認でき、同時に、

セメント改良土に竹チップを混入することで、圧縮強度も増大することが分かった。  

図 5-32 および 5-33 に養生期間と圧縮強度の関係を示している。これらの図より竹チッ

プを混入したセメント改良土の圧縮強度の増大効果を確認することができる。例えば、養

生 28 日後の圧縮強度を比較すると、竹チップ混入率 1.0%の供試体は竹チップを混入して

いない供試体に対してセメント配合量が 100kg/m³の場合（図 5-32 中の E と F(a)の比較） 
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図 5-27 圧縮応力～ひずみの関係（セメント量 100kg/m3、竹チップの重量比 0.0％） 
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図 5-28 圧縮応力～ひずみの関係（セメント量 100kg/m3、竹チップの重量比 1.0％） 
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図 5-29 圧縮応力～ひずみの関係（セメント量 100kg/m3、太い竹チップの重量比 1.0％） 
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図 5-30 圧縮応力～ひずみの関係（セメント量 200kg/m3、竹チップの重量比 0.0％） 
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図 5-31 圧縮応力～ひずみの関係（セメント量 200kg/m3、竹チップの重量比 1.0％） 
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図 5-32 養生期間と圧縮強度の関係(セメント量 100kg/m³) 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 5-33 養生期間と圧縮強度の関係(セメント量 200kg/m³) 

 

では約 90%増加し、セメント配合量が 200kg/m³の場合（図 5-33 中 G と H の比較）では約

50%増加した。また、太い竹チップを混入した供試体 F(b)では、竹チップを混入していな

い場合に対して圧縮強度は約 15%程度しか増加しておらず、細い竹チップを混入した供試

体 F(a)よりも圧縮強度に対する混入効果は本数が少ないため格段に劣ることが分かった。 

 図 5-34 と 5-35 は、セメントの配合量が 100kg/m3 と 200kg/m3 の場合の養生期間と圧

縮靭性との関係を示している。これらの図より、セメント改良土に竹チップを混入するこ

とによる、供試体の圧縮靱性の向上効果を確認することができる。養生 28 日後の圧縮靱

性を比較すると、竹チップ混入率 1.0%の供試体は竹チップを混入していない供試体に対し

てセメント配合量が 100kg/m³の場合（図 5-34 中 E と F(a)の比較）では約 60%増加し、

セメント配合量が 200kg/m³の場合（図 5-35 中 G と H の比較）では約 70%増加した。こ

れらのことから、竹チップの混入による改良土の圧縮靱性は、セメント配合量に関わらず
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向上するものと考えられる。また、太い竹チップを混入した供試体 F(b)と細い竹チップを

混入した供試体 F(a)とを比較すると、全ての養生期間において供試体 F(a)の方が圧縮靱性

の向上効果が僅かに大きい傾向にあるが、両者の圧縮靭性の値は近い。以上より、糸状で

はなくて、ある程度の幅のある竹チップであれば、幅の大きさに関係なく圧縮靱性に対す

る混入効果は発揮されるものと考えられる。 

 

 

 

 

 

 

図 5-34 養生期間と圧縮靭性の関係(セメント量 100kg/m³) 

 

 

 

 

 

 

 

図 5-35 養生期間と圧縮靭性の関係(セメント量 200kg/m³) 
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5.2.3 割裂試験 

  

 曲げ試験と圧縮試験により、竹材の混入量、供試体のサイズに対して竹材の長さと厚さ

が一定の場合、幅が細すぎると竹繊維のように絡んで分散し難いが、逆に幅があまりに大

きくなると混入本数が足りないため、混入効果が良くないことが分かった。そして、試験

に使用した３種類の竹材の中に、長さ 60mm×幅 1~2mm×厚さ 0.9mm の竹チップを用い

た圧縮供試体の混入効果が最も良いことが分かった。この最も混入効果が良かった竹チッ

プを用いて改良体の引張強度の補強効果を検討するために、引張強度を測定する試験を行

った。 

 引張強度を測定する試験は、直接引張試験と割裂試験がある。割裂試験は、直接引張試

験のように特別な形状の試料を作るための型枠や試験装置を必要とせず、簡単に引張強度

を測定できる。また、曲げ試験は直接、供試体の曲げ強度を測定できるが、曲げ試験の試

料のサイズが利用可能な恒温器に対して大き過ぎるため、引張強度試験法の中でも比較的

容易に行うことができる割裂試験を行うことにした。  

圧縮試験の場合と同様な試験材料、モールド（直径 100mm×長さ 200mm）を使用し、

作製方法、材料の配合量と養生条件も圧縮試験供試体の作製と同じである。表 5-3 に割裂

供試体の組合せを示している。図 5-36 に割裂試験装置を示している。荷重は供試体に衝撃

を与えないように一様に加え、変位制御方式での載荷速度は一定の毎分 1mm とする。 

 

表 5-3 割裂供試体の一覧 

セメント量 
豊浦砂の重量に対する竹チップの重量比 

0.0% 1.0% 

100kg/   

J 組 K 組 

J1 3 日 3 体 

9 体 

K1 3 日 3 体 

9 体 J2 7 日 3 体 K2 7 日 3 体 

J3 28 日 3 体 K3 28 日 3 体 

200kg/   

L 組 M 組 

L1 3 日 3 体 

9 体 

M1 3 日 3 体 

9 体 L2 7 日 3 体 M2 7 日 3 体 

L3 28 日 3 体 M3 28 日 3 体 
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図 5-36 割裂試験装置 

 

 

図 5-37 割裂供試体の寸法 

 

引張強度は弾性理論により次式から求められる。 

   
2 

   
                                                                                                                          5 5  

ここに、  は引張強度、 は最大荷重、 は供試体の直径、 は供試体の長さである（図

5-37 参照）。 

図 5-38 には割裂供試体の破壊の模様を示している。竹チップを混入しない供試体には、

荷重の作用位置に沿ってほぼ真っすぐなひび割れが生じ、割裂破壊が発生し（図 5-38（a）

参照）、均等に供試体が分離した。竹チップを混入した供試体では、同様に破壊線は生じる

が、竹チップの摩擦抵抗力が働いているため、供試体の分離は生じない（図 5-38（b）参

照）。 

 =200mm 

  =100mm 

P 
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(a) 供試体 L3 の破壊模様（セメント 200kg/m3、竹繊維 0.0%） 

 

 

(b)  供試体 M3 の破壊模様（セメント 200kg/m3、竹繊維 1.0%） 

図 5-38 割裂供試体の破壊の模様 

 

図 5-39 から 5-42 には、それぞれ J 組（セメント量 100kg/m3、竹チップの重量比 0.0％）、

K 組（セメント量 100kg/m3、竹チップの重量比 1.0％）、L 組（セメント量 200kg/m3、竹

チップの重量比 0.0％）および M 組（セメント量 200kg/m3、竹チップの重量比 1.0％）の

割裂試験結果の引張応力と変位の関係図を示している。図 5-39 と 5-41 の竹チップを混入

しない場合には、ピーク荷重を迎えた後、急激に引張応力の低減を起こしている。これに

対して、図 5-40 と 5-42 の竹チップを混入した供試体ではピーク荷重以後も急な強度低下

は見られなく、ある程度の荷重を保持し続けている。このことにより、竹チップを混入す

ることによる改良土の粘り強さが大きくなることを確認した。  

 図 5-43 および 5-44 には、養生期間と引張強度の関係を示している。養生期間が 28 日、

セメント配合量が 100kg/m3 の場合には、竹チップを混入すると供試体の引張強度は約 2

倍になった。一方、セメント配合量が 200kg/m3 の場合には、竹チップを混入すると供試

体の引張強度は約 40％しか増加しないことが分かった。竹チップの混入率は、両者ともに

1.0％であるが、セメント配合量が高い場合（200kg/m3）には、供試体本来の強度に対し

て竹チップの混入量が少ないものと考えられる。前述したように、圧縮試験でも同じ傾向

が示されていた。 
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図 5-39 引張応力～変位の関係（セメント量 100kg/m3、竹チップ 0.0％） 
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図 5-40 引張応力～変位の関係（セメント量 100kg/m3、竹チップ 1.0％） 
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図 5-41 引張応力～変位の関係（セメント量 200kg/m3、竹チップ 0.0％） 

0 

20 

40 

60 

80 

100 

120 

140 

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2 

σ
t(

k
N

/m
2
) 

(mm) 

供試体 L1 3日後の引張試験 

L1-(1) 

L1-(2) 

L1-(3) 

0 

20 

40 

60 

80 

100 

120 

140 

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2 

σ
t(

k
N

/m
2
) 

(mm) 

供試体 L2 7日後の引張試験 

L2-(1) 

L2-(2) 

L2-(3) 

0 

20 

40 

60 

80 

100 

120 

140 

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2 

σ
t(

k
N

/m
2
) 

(mm) 

供試体 L3 28日後の引張試験 

L3-(1) 

L3-(2) 

L3-(3) 



 

135 

 

 

図 5-42 引張応力～変位の関係（セメント量 200kg/m3、竹チップ 1.0％） 
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図 5-43 養生期間と引張強度の関係(セメント量 100kg/m³) 

 

図 5-44 養生期間と引張強度の関係(セメント量 200kg/m³) 

 

 前述した圧縮靭性については、ピーク荷重以後のσ   2 時の圧縮ひずみと圧縮強度時の

圧縮ひずみの比を用いて検討したが、割裂試験では、ピーク荷重に達した以後割裂破壊し

ても供試体はその位置にあるため、最大荷重の 1/2 に下がり切らず、その後の荷重が増加

することもあるので、荷重が急激に減少した時点で試験を終了した。従って、引張靭性の

検討には、各試験結果の最大引張強度 σtmax と最大引張強度時の変位 δmax を規準にして、

その他の時点の試験結果と基準値との比を描いて比較検討する（図 5-45 と 5-46 参照）。各

試験結果の最大引張強度点を重ねて描いた図 5-45 と 5-46 により、竹チップを混入しない

供試体 J（セメント配合量 100kg/m³）と L（セメント配合量 200kg/m³）は、最大引張強

度後の引張強度の低下曲線は急な勾配を示している。それに対して、竹チップを混入した

供試体 K（セメント配合量 100kg/m³）と M（セメント配合量 200kg/m³）は、最大引張強

度後の引張強度の低下曲線の勾配は小さく、引張靭性がかなり大きくなることが分かった。 
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図 5-45 引張強度以後の応力低下曲線の比較図 

0 

0.2 

0.4 

0.6 

0.8 

1 

1.2 

0 0.5 1 1.5 2 2.5 3 

σ
t/
σ
tm

ax
 

δ/δmax 

セメント100kg/m3、3日養生 

J1-(1) 

J1-(2) 

K1-(1) 

K1-(2) 

K1-(3) 

0 

0.2 

0.4 

0.6 

0.8 

1 

1.2 

0 0.5 1 1.5 2 2.5 3 

σ
t/
σ

tm
a
x
 

δ/δmax 

セメント100kg/m3、7日養生 

J2-(1) 

J2-(2) 

J2-(3) 

K2-(1) 

K2-(2) 

K2-(3) 

0 

0.2 

0.4 

0.6 

0.8 

1 

1.2 

0 0.5 1 1.5 2 2.5 3 

σ
t/
σ

tm
a
x
 

δ/δmax 

セメント100kg/m3、28日養生 

J3-(1) 

J3-(2) 

J3-(3) 

K3-(1) 

K3-(2) 

K3-(3) 



 

138 

 

 

 

図 5-46 引張強度以後の応力低下曲線の比較図 
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 なお、5.1 節に示した各工法の改良体の引張応力分布図により、改良体に生じた引張応

力の大きさはほぼ 100～200kN/m2 程度になっており、割裂試験から得られた竹チップを

混入した改良体の引張強度の最大値は 165kN/m2（セメント 200kg/m3、28 日養生）であ

るが、竹チップの混入量を増加させることにより、これらの引張応力より大きな引張強度

を付与することができるものと考えられる。つまり、前述の工法に竹チップを混入した地

盤改良体を採用すれば、大きな地震や過大な外力が作用し無い場合には、改良体に引張亀

裂は生じないものと考えられる。 
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5.3 まとめ 

 

 今回の試験では、地盤改良体の曲げ強度、曲げ靱性、圧縮強度、圧縮靭性、引張強度お

よび引張靭性などの力学的特性を向上させるために、セメント改良土に竹繊維、竹チップ

を混入した場合の効果を曲げ試験、圧縮試験と割裂試験により調べた。これらの試験結果

から得られた結果を以下に示す。 

① セメント改良土に竹繊維を混入することで、セメント量が 100kg/m3の場合曲げ強度

が増大することを確認した。 

② セメント改良土に竹チップを混入することで、圧縮強度と圧縮靭性の両方が増大する

ことを確認した。 

③ セメント改良土に竹チップを混入することで、引張強度と引張靭性の増大を確認した。 

④ 竹チップを混入しない供試体では、最大荷重に到達後に圧縮荷重が急減する脆性的性

質を示すが、竹チップの混入により最大荷重以後もある程度の抵抗力を保持し、急激

な強度低下を起こさなかった。このことにより、竹チップを混入させることによる圧

縮靱性の改善効果を確認した。 

⑤ 細い竹チップを混入した供試体 F(a)と太い竹チップを混入した供試体 F(b)の比較か

ら、同じ混入率でも竹チップの幅が小さく本数の多いものほど圧縮強度および圧縮靱

性の増加割合は大きくなることが分かった。供試体 F(a)と F(b)の重さは同一であり、

また混入した竹チップの重量も同一である。しかし、竹チップの混入本数は供試体 F(a)

が約 600 本であるのに対して、供試体 F(b)では約 100 本しか竹チップが混入されてお

らず、図 5-47 に示すように、供試体 F(b)の破断面に存在する竹チップの本数は、供 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

  

 

供試体 F(a)の破断面 供試体 F(b)の破断面 

図 5-47 圧縮供試体の破断面 
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試体 F(a)に対してかなり少ないことが確認できる。このことから、セメント改良土に混入

する竹チップの本数の違いが、混入効果に及ぼす影響は非常に大きいものと考えられる。  

なお、供試体の破断面から竹チップが抜けてしまう場合もあり、竹チップと改良土の付

着力がさらに大きくなるように工夫できれば、より高い混入効果を得られるものと考えら

れる。 

以上のことから、本研究ではセメント改良土に補強材料として竹繊維、竹チップを混入

することにより、曲げ強度、圧縮強度、圧縮靱性、引張強度および引張靭性の向上効果が

得られることが確認できた。 

改良範囲全体に竹チップを混入する場合に比べて、図 5-2 から 5-4 に示す大きな引張応

力が生じやすい範囲のみ強度が増大すれば、より効率的な改良工法になると思われる。従

って、より効果的な新たな曲げ強度を改善する方法を今後考える必要がある。 

例えば、地盤改良体の曲げ強度を改善する方法は以下のようなものがある。この方法は、

鉄筋コンクリート材料の補強の方法と同様に、大きな引張応力が生じやすい部分に、高い

引張強度を持つ連続した竹材を挿入することで、断面の抵抗力が増大するものと考えられ

る。図 5-48 および 5-49 に竹材を設置するイメージ図を示している。鉄筋コンクリートの

配筋設計は、この方法における竹材の配置方法の参考になると考えられる。  

 

 

        (a) 側面図             (b) 平面図 

図 5-48 竹片を挿入する改良体のイメージ図（杭基礎補強工法）  

 

図 5-49 竹材を挿入する改良体のイメージ図（ライフライン保護工法）  

(a) 断面図 

(b) 側面図 

地震水平力 Q 

G.L 
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これらの連続した竹材の挿入により、地盤改良体の力学特性を改善する工法が実現でき

れば、より低コストで改良体の曲げ強度が改善できると考えられる。地盤改良土に竹チッ

プを混入する工法と併用すれば、改良体の他の部分の靭性と曲げ強度は同時に改善できる

と考えられるが、竹材と改良体の付着力や、竹材の配置設計の問題は今後の研究課題であ

る。 
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第６章 結 論 

 

 本論文では、地盤改良体による基礎・地盤の補強工法に着目し、まず、大型量販店や大

型倉庫に適用する地盤改良体を併用したベタ基礎工法の研究を行った。大型量販店の実施

工例をモデル化し圧密沈下解析を行い、実施工例の沈下計測値と解析結果との比較・検討

により解析の精度を確かめた。そして、改良体が存在する場合と改良体が存在しない場合

の解析結果を比較することで、改良体を併用したベタ基礎工法は不同沈下量をかなり制御

する効果があることを明らかにした。つづいて、杭基礎を研究対象として、地震時の杭頭

部に生じる過大な曲げモーメントおよびせん断力を低減させるために、杭基礎の周辺地盤

に地盤改良を施すことで、地震時の水平力に対する杭の水平荷重分担率を低減させる杭基

礎の補強工法の開発研究を行った。有限要素法を用いて弾塑性解析を行い、補強工法の効

果を検討した。さらに、軟弱地盤の沈下や地震の襲来の度に、発生する被害から通信、電

気やガス等のライフライン設備を保護するために、地盤改良体によるライフラインの補強

工法の研究を行った。模型試験を行い、模型ライフラインの直下に模型地盤改良体を設置

することで、模型ライフラインの変形を抑制できることが分かった。有限要素法を用いて

この模型試験の解析を行い、地盤改良体によるライフラインの補強工法の改良効果を定量

的に明らかにした。最後に、地盤改良体のより大きな強度や靭性を得るために、竹材の引

張強度や曲げ強度が高いなどの優れている力学特性を利用して、地盤改良土の力学特性を

向上させることを考え、地盤改良土に竹繊維や竹チップを混入して曲げ試験、圧縮試験と

割裂試験行い、曲げ強度、曲げ靭性、圧縮強度、圧縮靭性、引張強度および引張靭性に関

して調べた。 

 本研究を通じて得られた結論を要約して以下に示す。  

 

＜地盤改良体を併用したベタ基礎工法の研究から得られた結論＞ 

 

1）地盤改良体を併用したベタ基礎を用いた大型量販店の実施工例をモデル化し圧密沈下

解析を行った。解析結果と沈下計測結果との比較を通じて、解析結果の精度を検証した。 

2）実施工例の地盤改良部分については大型量販店と量販店右側の駐車場の 2 つの部分が

あり、駐車場部分の載荷重は、大型量販店部分の載荷重の約 1/3 である。駐車場部分の

載荷重の影響で、大型量販店の中心にほぼ同じ距離で離れた左側にある計測点の沈下量

が右側にある計測点の沈下量よりも小さい。これらの傾向は、解析結果と計測結果共に

よく一致していることが分かった。 

3）改良体が存在する場合と存在しない場合の 2 つのケースの解析結果を比較することに

より、本解析例では、改良体を設置することによって計測点の中の最大沈下量と最小沈

下量の差、不同沈下量は約 30％に減少したことが分かった。 
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＜地盤改良体を用いた杭基礎の補強工法の研究から得られた結論＞  

 

1）有限要素法を用いた数値解析結果により、杭基礎の周辺に地盤改良体を造成すること

で、杭全体の曲げモーメントやせん断力はかなり減少することが分かった。  

2）改良厚さが厚く、改良深さが深くなるほど杭の曲げモーメントやせん断力はより減少

し、改良効果が良くなる。ただし、その効果については、改良深さと改良厚さの組み合

わせにより様々であり、改良厚さの増大より、改良深さの増大に対する改良効果が効率

的である。つまり、改良厚さの増大に伴い、改良効果は一定の値に収束する傾向があっ

た。 

3）改良効果をより明らかにするために、改良体が無いケースの杭頭曲げモーメントまた

はせん断力を基準とし、各解析ケースの結果とこの基準値の比を低減率と定義した。荷

重の増加に伴う杭頭の曲げモーメントやせん断力の低減率を調べると、荷重がより小さ

い載荷の初期段階で、低減率は先ず小さくなり、その後また徐々に大きくなっていくこ

とが分かった。その理由については、荷重の増加により、改良体前面の地盤は先に破壊

し、水平抵抗力の増分は小さくなるが、その時、改良体に囲まれた部分の地盤はまだ破

壊しない状態に留まる可能性が大きいと考えられる。つまり、改良体に囲まれた部分の

地盤の破壊はより遅く発生し、より大きな水平荷重を分担する。荷重がさらに大きくな

り、改良体に囲まれた部分の地盤が破壊し始めると、杭頭が分担する水平荷重が次第に

大きくなり、改良効果が低下していくものと考えられる。  

 

＜地盤改良体によるライフラインの補強工法の研究から得られた結論＞  

 

1）地盤改良体によるライフラインの補強効果を調べるために、模型試験を行い、模型ラ

イフラインとして用いた塩化ビニールパイプのひずみを計測した。その結果、模型改良

体を設置することによって、模型ライフラインの変形が小さくなるように制御できるこ

とが分かった。 

2）有限要素法により模型試験の数値解析を行った。解析結果からも地盤改良体によるラ

イフラインの補強工法の改良効果を定量的に確認できた。  

3）本研究では、解析の簡便化のために、本来、土とパイプと改良体の間に生じると考え

られる不連続な変位は連続しているものと仮定し、この相対変位を無視した。従って、

同じ荷重下で模型ライフラインのひずみの解析結果は試験結果よりかなり小さくなっ

た。 
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＜地盤改良体の力学特性の改善方法の研究から得られた結論＞  

 

1）地盤改良体の曲げ強度、曲げ靭性を向上させるために、セメント改良土に竹繊維を補

強材として混入した場合の効果を曲げ試験により調べた。セメント改良土に竹繊維を混

入することで、セメント量が 100kg/m2 の場合、曲げ強度は増大したが、しかし、曲げ

靭性の増大はほとんどなかった。 

2）セメント改良土に竹チップを混入することで、圧縮強度の増大が確認できた。  

3）セメント改良土に竹チップを混入することで、引張強度と引張靭性の増大を確認した。 

4）竹チップの混入がない供試体では、最大荷重に到達直後に圧縮荷重が急減する脆性的

性質を示すが、竹チップを混入すれば、最大荷重以後もある程度の耐荷力を保持し、急

激な強度低下を起こさなかった。このことにより、竹チップを混入することによる靱性

の改善効果を確認した。 

5）細い竹チップを混入した供試体と太い竹チップを混入した供試体の比較から、同じ混

入率（重量比）では竹チップの幅が小さく本数の多いものほど圧縮強度および圧縮靭性

の増加割合は大きくなることが分かった。このことから、セメント改良土に混入する竹

チップの本数の違いが、混入効果に及ぼす影響は非常に大きいものと考えられる。  

6）供試体の破壊断面から竹チップが抜けてしまう場合もあり、竹チップと改良土の付着

力がさらに大きくなるように工夫できれば、より高い混入効果が得られるものと考えら

れる。 
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