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高速道路建設における地盤工学分野の実務では，地盤調査(原位置試験，室内試験)での

測定値から単純化した土の変形強度特性を想定し構造物を設計してきた。その代表例とし

て，沖積粘土を主体とした段階圧密試験による圧密特性や盛土の飽和三軸圧縮試験による

強度特性の設定などがある。これらの試験や検討はこれまで膨大な数が実施され，高速道

路の整備に直接寄与してきた。 

一方で，高速道路建設を取り巻く情勢は，1990 年のバブル崩壊の時期を境にコスト削減

の要求，台風や豪雨などの自然災害の多発，構造物の劣化などが顕在化した。 

本論文では，道路構造物の建設・維持における，コスト削減のための長大橋基礎杭の支

持層の検討，自然災害や劣化に対する道路盛土のリニューアルを取り上げた。 

これらを達成するための地盤工学の技術的な課題として，更新統粘土の圧縮・圧密特性，

飽和・不飽和土の強度特性の解明がある。 

先ず，これまであまり例のない，長大橋基礎部の更新統粘土における原位置載荷試験の

実施と評価により室内土質試験結果を用いて長大橋基礎の沈下に対する安定が判断できる

ことを示した。本論文で対象とする橋梁は，吉野川河口域を横過する橋長 1695.5m の PC15

径間連続箱桁橋である。更新統粘土層上に堆積する砂礫層を支持層とすることができれば，

大きなコスト縮減につながる事例である。 

臨海部の長大橋であり，かつ，支持層の下部の更新統粘土層の圧密沈下が懸念されたた

め，個別に検討を行う必要があった。このため，室内圧密試験による検討を行った後に実

際に現地において，ボーリング孔を利用して地盤深度 70m に堆積する更新統粘土層に直接

載荷板を設置し，基礎構築時に作用すると考えられる荷重によって原位置載荷試験を実施

した。本研究では，室内圧密試験結果と原位置載荷試験結果に基づき，更新統粘土層の沈

下について検討を行った。この載荷試験結果の評価により，本件の更新統粘土では一般的

な室内試験値で求めた圧密特性が，実務の沈下検討に適用できることを示した。 

次に，供用中の盛土から採取した土試料の飽和・不飽和三軸試験結果を整理・検討し，

不飽和土の強度が豪雨による水位の上昇などで不飽和な状態から飽和な状態になることに

より，強度が低下することを供用中の盛土の試験データにより示した。 

また，現段階では，各機関において示されていない盛土の建設・維持管理において課題

となる，まさ土や泥岩などの盛土の飽和・不飽和な状態での一般値を数例示した。今後の

高速道路のリニューアルにおいて有用であると考えている。  
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 序論 

1.1 研究の背景 

1.1.1 高速道路整備の概要 
図 1.1 に高規格幹線道路の累計延長の推移を示す。1965 年に日本初の高速道路となる名

神高速道路が全線開通して以降，順次整備を進め高規格幹線道路は現在約 10,000km が供用

されている。利用台数は約 700 万台／日に達し，大型車の通行台数も約 200 万台／日とな

るなど，国民生活に欠かせない道路となっている 1)。 

 

 

図 1.1  高速道路の開通延長推移 
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1.1.2 高速道路建設に関わる情勢の変化 
1990 年代のバブル経済の破綻の時期頃から情勢が大きく変化してきた。その主なものと

して以下が挙げられる。 

1) 建設コスト削減の要求 

2) 巨大地震や豪雨等の甚大な自然災害の多発 

3) 高速道路の老朽化による維持管理への対応 

1.1.2.1 建設コスト削減の要求 

図 1.2 は，財務省のホームページに示されている公共事業関係費の推移である。公共事

業費は，平成 10 年(1998 年)をピークに増大した後，減少に転じ，平成 22年(2010 年)頃か

ら６兆円～8 兆円程度でほぼ一定であることがわかる。 

図 1.2 は，公共事業費全体の費用の推移であり，高速道路建設費と１対１で対応するも

のではないが，道路建設費が縮小したことは間違いない。一方で図 1.1 に示す通り高速道

路の供用延長は右肩上がりに伸びている。これは，高速道路の供用延長や品質を落とさず，

コスト削減が求められたと考えらる。 

 

図 1.2  公共事業関係費の推移 
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1.1.2.2 巨大地震や豪雨等の甚大な自然災害の多発 

(1) 巨大地震 

表 1.1 は，我が国の近年の大規模な地震被害，特に地盤液状化や斜面崩壊等を誘発した

大地震をとりまとめたものである 2)。ここでは，1964 年の新潟地震からリストアップして

いるが，その理由は近代的な地盤力学アプローチで調査・解析が行われたのがこの地震か

らであるとの認識に基づいている。表 1.1 には挙げていないが，2016.04.14 に発生した熊

本地震（M6.5）も大きな被害をもたらした。 

表 1.1 1964 年新潟地震以降の我が国の大規模地震と地盤被災 2) 

 

以下に巨大地震によって道路構造物のうち盛土が被災した例を示す。 

先ず，1995 年の阪神・淡路大震災 3)が挙げられる（写真 1.1）。この地震で未曾有の被害

が発生したことを踏まえ,土木学会は 1995 年 3 月に「耐震基準等基本問題検討会議」が設

置され，土木構造物に対する提言を発する契機となった。 

次いで，2011 年の東日本大震災 4)により，常磐道水戸 IC から那珂 IC(上り)において，

延長約 130ｍ，盛土高さ約９ｍ，崩落土砂約 4700 ㎥の盛土崩落が発生した（写真 1.2）。こ

の被災では，盛土材の一部に液状化しやすい材料が使われ，そこに何らかの水が供給され

ていたところに大きな地震動が加わったことで，その盛土材が液状化して生じたことが報

告されている。また，その後の余震により，東北道水沢 ICから平泉前沢 IC（上り）や，常

磐道いわき勿来 IC～いわき湯本 IC(下り)などでも盛土や切土の崩壊が発生した。 

高速道路本体の構造物のうち，切土や盛土などの土構造物においては，豪雨による地下

水の上昇と地震による揺れが複合的にのり面崩壊の主因となっている場合が多くみられる。

2004 年 10 月の新潟県中越地震による法面崩壊 5)は，台風 23 号による豪雨の直後に起こっ

たものである(写真 1.3)。また，平成 21年 8 月に駿河湾を震源とする地震により発生した

東名高速道路牧之原での盛土法面崩壊 6)(写真 1.4)は，盛土下部に使用された泥岩等が長

年の水の作用により強度低下するとともに透水性が低下したことと地震による揺れが原因

と考えられている。 
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写真 1.1  第二神明高速道路大蔵谷 IC・Ｄランプ 

 

写真 1.2  常磐自動車道那珂地区 
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写真 1.3 関越道堀之内地区 

 

写真 1.4 東名高速道牧之原地区 
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また，表 1.1 に示す巨大地震の後に発生した熊本地震時の盛土被災について以下に示

す。2016 年 4月 14 日 21 時 26 分に熊本県熊本地方で発生したマグニチ ュード 6.5 の地

震（前震），ならびに 2016 年 4 月 16 日 1 時 25 分に発生したマグニチュード 7.3 の地震

（本震）により，熊本県益城町とその周辺地域において，震度 7が観測された。高速道路

の土構造物においても，写真 1.5～写真 1.7 に示す九州自動車道益城地区の盛土のり面

被害が発生した 7)。 

 

 
 

写真 1.5  九州自動車道 益城地区 

 

   

写真  1.6 盛土のり尻状況                    写真 1.7  路面状況 
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(2) 台風・豪雨 

近年，これまでに経験のしたことがない巨大で強い勢力の台風や局所的な激しい降雨に

より頻発する切土・盛土などの斜面災害が多発している。 

図 1.3 にアメダスで観測された 1 時間降水量 50mm 以上の年間発生数を集計し，集計値

を 1,000 地点当たりの回数に換算した値の変化を示す 1)。図に示すように明らかに近年増

加傾向であることがわかる。 

図 1.4 に高速道路における年間災害発生件数と図 1.3 に示す 1時間降水量 50mm 以上の

年間発生数の関係を示す 1)。同図より，年を追って道路延長は長くなるため，一概には言え

ないが，短時間異常降雨の多い年は高速道路の災害も多く発生していることがわかる。 

すなわち，近年，高速道路における豪雨による災害は増加傾向である。 

 

図 1.3 １時間降水量 50mm以上の年間発生回数 1) 

 
図 1.4 １時間降水量 50mm以上の年間発生回数および降雨災害発生件数 1) 
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また，台風や豪雨による盛土の崩壊事例として，平成 17 年台風 14 号による山陽自動車

道廿木地区の崩壊 8)（写真 1.8）は，破砕帯および沢の合流部という集水地形に 60mm/h 程

度の豪雨が３時間続く，300 年に１度という記録的な豪雨により盛土内の水位が異常に高

くなったことが原因と考えられている。 

平成 30 年 7 月豪雨による広島呉道路の盛土崩壊（写真 1.9）は，山側からの土石流が大

きな要因と考えられている。 

 

 

 

写真 1.8 山陽車道廿木地区 

 

写真 1.9 広島呉道路 
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1.1.2.3 高速道路構造物野老朽化の老朽化 

高速道路構造物の劣化の問題が顕在化してきた。「図 1.5 に示すとおり，2013 年末には供

用後 30 年以上を経過する延長が約 4 割近くに至り，さらに 2030 年には供用後 40 年以上の

延長が約７割を占めることになるなど，経年劣化によるリスクの一層の高まりが懸念され

る。9)」 

図 1.6 は，盛土調書に発生原因が明記されたデータ 2,01 件について，発生原因別に分類

し全災害数に対する発生割合を示したものである 10)。盛土が飽和状態になって崩壊した事

例が多い。 

 

 
図 1.5 高速道路の経過年数の推移 9) 

 
図 1.6 災害発生原因と災害規模の割合図 10) 
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1.2 研究のテーマ（対象とする構造物と目的） 

高速道路は我が国の社会経済活動を支え，社会基盤としての様々な役割を担ってきた。

特に高度経済成長期においては長大な延長の高速道路を早期に整備建設する必要があり，

地盤工学の技術も積極的に活用されてきた。地盤工学分野の実務では，地盤調査(原位置試

験，室内試験)での測定値から単純化した土の変形強度特性を想定し構造物を設計してきた。 

一方で，前述した高速道路建設に関わる情勢の変化に対応するため，更なる技術を検討

する必要性が生じている。本研究のテーマ（課題と目的）を表 1.2 にまとめる。 

本研究では，今後高速道路構造物の建設やメンテナンスにおいて，極めて重要な事項で

ある更新統粘土の圧縮・圧密特性と不飽和土の強度特性に着目している。 

表 1.2  本研究のテーマ（課題と目的） 

高速道路

の建設に

関わる情

勢の変化 

対象とする 

道路構造物 

効  果 

対策の手法 
地盤工学分野の課

題 

研究の目的 

 

検討の手法 

建設コス

ト削減の

要求 

長大橋 

 

基礎杭の適

切な支持層

評価による 

コスト縮減 

更新統粘土層の

力学特性を適切

に評価すること

で，更新統粘土

層上の礫層を支

持層とする合理

的な設計を行う 

・大深度更新統粘

土の圧密・圧縮特

性が未解明。 

・原位置試験の実

績が少なく，施工

事例もないなど困

難な課題がある。 

大深度から採取した更

新統粘土試料を用いた

圧密・圧縮特性の検討 

 

ボーリング孔を利用し

た大深度の原位置載荷

試験の実施と室内試験

結果との比較による検

証 

多発する 

巨大自然

災害 

 

高速道路

老朽化 

道路盛土 

効率的で適

切な補強土

工設計によ

る盛土のリ

ニューアル 

盛土の飽和・不

飽和状態での強

度特性を示し，

合理的な設計・

施工をする 

建設時の標準的な

盛土勾配などは規

定されている。しか

し，盛土構造物のリ

ニューアルや補強

に必要な強度定数

の考え方が明示さ

れていない 

盛土の飽和・不飽和強

度の提案 

 

供用中道路盛土試料の

飽和・不飽和三軸試験

結果に基づく，リ

ニューアルや補強のた

めの概略せん断強度定

数の提案 
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1.3 道路構造物の設計施工における地盤技術の課題 

1.3.1 更新統粘土の圧密特性の課題 
これまで地盤の圧密沈下や地盤改良の対象となるのは主に沖積粘土層であり，各種の試

験や調査，研究が積み重ねられてきた。一方で，近年，港湾，空港，都市などが沖合へ展開

するとともに，沖積層の下部の更新統粘土層において圧密沈下が発生する場合が問題とな

るケースが増えてきた。また，建築の分野などにおいても長大な杭基礎下に堆積する更新

統粘土の沈下の問題は同様にある。 

実務に用いられる粘性土の圧縮曲線のモデルとしては，間隙比 e と圧密圧力 logp 関係に

ついて圧密降伏応力で，正規圧密領域の圧縮指数 ccと過圧密領域の csという２つの定数を

分け，主に沈下量が大きくなる正規圧密領域の ccを用いて圧密沈下量を計算する手法で単

純化する方法が主流であり，現在も実務で多用されている 11)12)13)14)。 

更新統粘土層の圧密沈下の問題は，関西国際空港の建設において大阪湾の更新統粘土層

の予想をはるかに超える沈下が生じたことから大きくクローズアップされた。2018 年の台

風 21 号による関西国際空港の冠水の素因もこの更新統粘土層の沈下である。 

図 1.7 は，関西国際空港二期島埋立部の地盤沈下状況である 15)。沖積層の沈下が収束に

向かっているのに対し，洪積層の沈下が進行中であることがわかる。 

特に大阪湾更新統粘土は，高位構造を有する疑似過圧密粘土であり，圧密降伏応力付近

で大きな変位が生じるなどの特異な性質があることから，上述した単純なモデルでは土の

圧密特性を表現することが難しいことが知られている 16)17)18)。 

図 1.8 は，大阪湾泉州沖の洪積粘土の e-logp 関係である 19)。高位構造を有する疑似過

圧密粘土であるため，e-logp 関係が下に凸の形状となり，正規領域においても直線になら

ない。 

この高位構造を有する更新統粘土については，これまで多くの研究が行われており，20),21)

未解明な部分も多いが，徐々にその圧密挙動が解明されてきている。 

一方で，これらの構造を有する更新統粘土の研究は比較的多いが，実務でしばしば行わ

れる室内試験による圧密降伏応力の設計への適用法についての研究はあまり行われていな

い。 

更新統粘土の圧密特性は未解明な部分も多く，乱れの少ないサンプリングや高精度な圧

密試験が必要なことから，現段階では，実測データや試験施工に基づいた予測精度の検討

が重要であるが，実際に検討した例は極めて少ない。 
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図 1.7  沖積層と洪積層の沈下（二期島埋立部）15) 

 

図 1.8 不攪乱洪積粘土のｅ～logp 曲線 19) 
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1.3.2 盛土の強度定数の課題 
高速道路の盛土は建設時には，適切な排水処理，厳密な締固めの管理と 1:1.8 ののり面勾

配の採用といった手法を用い 14)，密実で安定したものが建設されており，それらの状況が

長期に渡り保持されてきた。 

また，盛土の安定については，のり面勾配などの構造規定と締め固め管理，および排水

対策を徹底することを基本とし，必要があれば，盛土材や基礎地盤が脆弱な場合などに最

も安全側（強度が小さい）と考えられる飽和状態の土の強度を三軸圧縮試験により設定し，

円弧すべり計算によって安定検討が行われてきた 14)。 

これらの基本的に安定検討によらない実務設計法や施工法がこれまで用いられてきた理

由として以下が考えられる。 

1) 地盤材料の高度な不均質性 

個々の現場において，この高度に不均質な土の構成モデルを合理的に構築するため

には膨大な土質調査・試験が必要となる。これらの調査・試験を特に高速道路のよう

な線状構造物の全線に渡って適用することは現実的ではない。 

2) 破壊のリスクと復旧の容易さ 

高速道路における盛土をはじめとする土構造物は，橋梁やトンネルといった構造物

に比べ破壊するリスクが小さく，破壊したとしてもすぐ復旧できることから，強靭な

構造物を建設するより壊れてから復旧するといった考え方が主流であった。 

3) 盛土の安定に対する経時的な考え方 

設計要領 14)によれば，「一般に盛土は施工直後が最も不安定な状態であって，時間の

経過とともに次第に土のせん断強さが増し，安定性が向上する。」 

今後は，高速道路の盛土において増大する自然災害や老朽化といった課題に効率的に対

応していかなければならない。 

図 1.6 に，被災後の土構造物の状況を管理技術者が検分した際の印象を前掲した。これ

から，おおよその被災原因を推定することができると考えられる。図から，降雨災害の第

一の原因として，のり面が飽和状態になっていることが挙げられる。 

これらのリスクに対応するため，盛土の維持・管理が重要となってくるが，そのために

は，飽和・不飽和時の盛土の強度を把握することが必要不可欠である。 

一方で，不飽和土の強度試験の実施や結果の解釈に高度な技術力が必要であり，試験の

手法や解釈について未解明な部分が多い。 

よって，現段階では，試験データの蓄積と適正な整理による各土質の強度の一般値を提

示することが重要である。不飽和盛土の強度の一般値を示すことは長大な盛土構造物の維

持管理を行っている高速道路株式会社の大きな使命の一つと言え，これにより，盛土補強

の優先順位の決定や補強の必要性の判断（スクリーニング）を行う必要がある。 
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1.4 本論文の構成 

本研究では，高速道路の橋梁や盛土に関連したプロジェクトにおいて，現場で地盤や構

造物の変形・強度を実測し，試験値や解析値と比較する手法を用いる。これにより，実務

で使える地盤定数を検討・提案する 

 

第 1章  序論 

研究の背景と目的を示し，本論文の構成について述べる。 

 

第 2 章  既往の知見と研究 

まず，未解明な部分の多い更新統粘土の圧密特性の研究を概観し，更新統粘土の原位置

載荷試験の先行研究をレビューし，本研究との関連を述べた。次いで，不飽和土の強度特

性では，各機関で示されている盛土の一般的な地盤定数について示した。さらに，地盤の

強度を原位置で精度よく測定できる原位置せん断摩擦試験および盛土の効果的な補強土工

法について述べる。 

 

第 3 章  長大橋基礎設計のための更新統粘土層における原位置載荷試験の実施と評価 

長大橋の杭基礎の設計において，想定した支持層の下に堆積する更新統粘土層の沈下予

測のため，原位置載荷試験を実施した。また，圧密降伏応力と二次圧密指数の検討を行い，

更新統粘土にカムクレイモデルを適用した数値解析によって原位置載荷試験の沈下特性を

ほぼ説明することができた。 

 

第 4 章  供用中の盛土からの採取土試料を用いた飽和・不飽和状態の強度特性 

西日本地区において高速道路盛土より採取した試料を用いて三軸圧縮試験を行い，高速

道路盛土を構成する地盤の強度特性に関する検討を行った。原位置で，盛土が不飽和状態

から飽和状態に変化することにより，強度低下することを，供用中の盛土の試料を用いた

試験結果により示した。また，検討結果に基づいて，既存の高速道路盛土の補修・耐震強

化の概略設計に用いることを目的として，盛土材料ごとの強度定数の概略値を提案した． 

 

第 5 章 結論 

本研究で得られた結論を各章毎にまとめる。 
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第１章 序論 

1.1 研究の背景 

高速道路建設における新たな課題（コスト縮減，自然災害，老朽化） 

1.2 研究のテーマ（対象構造物と目的） 

長大橋  （基礎杭の支持層検討によるコスト縮減） 

道路盛土（適切な補強工設計による効率的な災害，老朽化対策） 

1.3 道路構造物の設計施工における地盤技術の課題 

長大橋  （更新統粘土の圧密特性） 

道路盛土（飽和・不飽和時の盛土の強度定数） 

 

第２章 既往の知見と研究 

高速道路の基礎・盛土設計の現状と関連する既往の研究 

第３章 長大橋基礎設計のための更新統粘土層における 

        原位置載荷試験の実施と評価 

第４章 供用中の高速道路盛土を対象とした飽和・ 

        不飽和状態における概略設計強度定数の提案 

第６章 結論 

・本研究の結論 

・今後の展望 
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 既往の知見と研究および実務設計の課題 

2.1 概要 

本章では，まず，未解明な部分の多い更新統粘土の圧縮・圧密特性―特に構造と二次圧

密－に着目し，これまでの研究を概観した。また，数少ない更新統粘土の原位置載荷試験

の先行研究をレビューし，本研究との関連を述べる。これまで，埋立による地盤沈下や高

架橋の摩擦杭等について更新統粘土の原位置載荷試験の先例はあるが，長大橋の杭基礎支

持層の下に堆積する更新統粘土の沈下を対象としたものはない。 

また，ここでは，原位置で精度よく地盤の強度を測定できる原位置試験法についてもレ

ビューしている。 

次いで，不飽和土の強度特性では，各機関で示されている盛土の一般的な地盤定数につ

いて紹介し，不飽和土の一般値がまだ，十分には示されていないことを明らかにした。 

また，これまで標準的な工法が確立されていない盛土補強土工について，盛土の排水と

補強が同時に行える新技術についてレビューした。 

2.2 更新統粘土の圧密特性 

2.2.1 構造 
山本 1)らによれば，「大阪湾では大規模埋立により洪積粘土層の沈下現象が顕在化してい

る。この現象は深い洪積粘土層にまで達し，Ma12 層以深の Ma11～Ma9 層にも時間的依存性

沈下が観測されている 2)。大阪湾の各 Ma層は，・・・[略]・・・OCR=1.3 程度の過圧密性が

得られ，深いくお席粘土層ではこの過圧密領域において沈下が生じている。この擬似過圧密

はセメンテーションなどの年代効果が成因であり，“構造の発達”の程度は沈下挙動に深く

関与していると推察される。」 

すなわち，更新統粘土特有の“擬似過圧密”や“構造の発達”が沈下挙動に大きな影響を

及ぼすことがわかっている。図 2.1 はこのような特性を示す大阪湾泉州沖更新統粘土の e-

logp 曲線の例 3)である。 

この更新統粘土の特性については，多くの研究 4)があるが，未解明な部分もまだ多い。さ

らには，更新統粘土の圧密特性はこれまで，あまり問題にされず，大阪湾の更新統粘土のよ

うに構造が発達していない他の大部分の一般的な更新統粘土については，研究した事例が

必ずしも多くない。 
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図 2.1 構造軟化を有する更新統粘土の e-log p 曲線の例 3) 

 

2.2.2 二次圧密 
安川ら 5)は，圧密圧力 P と二次圧密係数 Cαの関係について公表されている論文等をまと

めている。「「現地盤から採取された乱さない試料を用いている場合については，Cαにピー

ク値が存在する」，「室内で作成した試料ないしは練り返した試料については，ピーク値は存

在せず Cαは圧密圧力 P に無関係である。」という結論を得ている場合が多い。」図 2.2 に

ピーク値が存在する場合の P～Cαの模式図を示す。今回の載荷試験は，原位置で行っている

ため，現位置から採取された乱さない試料より，さらに攪乱の影響が小さいと考えられる。 

また，過圧密比の影響を調べた例を図 2.3，図 2.4 に示すが，いずれも過圧密比に反比

例して増加し，圧密降伏応力 Pc 付近で最大となる。これらの既往研究の結果から，今回の

載荷試験で二次圧密的な長期沈下が生じたと考えると，各荷重段階で二次圧密係数 Cα は，

増加する傾向になることが予想される。 

 

図 2.2  Cαにピークを有する時の模式図 5)
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図 2.3 過圧密比と載荷／除荷の時間比の影響 6) 

  

 

図 2.4 二次圧密係数と P/Pc の関係 7) 
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2.3 既往の原位置載荷試験 

2.3.1 大阪湾の更新統粘土層における原位置圧密挙動 
大深度に堆積する更新統粘土層に対して原位置試験を実施し，その圧密挙動を検討した

数少ない例として長谷川ら 8)が神戸空港海底地盤で行った現地計測がある。 

大阪湾の更新統粘土は，擬似過圧密とされており 9)，その挙動について不明確な部分が多

い。あわせて海成粘土層の間に堆積している砂礫，砂，粘土の互層部の排水能力が不明確で

あったため，これを解明するために更新統粘土層において各層毎の圧縮量と間隙水圧を測

定している。用いた測定器は 1m 毎の圧縮量が計れる区間変位測定器，各深度の間隙水圧を

1 孔で測定することのできる多深度間隙水圧計である。図 2.5 に区間変位測定器設置深度

を示した。計測の対象となる地層は，同図に示す互層部（Ds1～D13 層）および深度 85m～

115m に堆積する更新統粘土層部（Ma12）である。これらの層は埋立荷重により正規圧密の

領域に入るものと考えられた地層である。Pc 値が室内試験値に比べてどの程度であるかと

いうことを把握するために，詳細な計測を行っている。 

図 2.6 は，圧密降伏応力 pcを沈下の実測値から求めた pcmと室内試験値から求めた pctと

の比較であり，概ね pcm=(0.8～1.0) pctとなっている。これは，圧密降伏応力がひずみ速度

によって変わるという高位構造を有する擬似過圧密粘土特有の傾向によるものとしている。

ひずみ速度は 2～3 オーダー現地計測データの方が小さく，既往文献 9)によるひずみ速度に

よる圧密降伏応力低下傾向と一致することを確認している。 

既往の計測では，実際の盛土荷重と地層を細かく区分した層別沈下量を用いて更新統粘

土層の圧密特性を調べている。これに対し，本報告では，精密に管理した載荷板へのジャッ

キによる荷重とひずみ計による変位の計測を行っている。既往研究が現場寄りの計測，本研

究が室内試験寄りの計測と言える。それぞれ異なる原位置計測手法を用いて不明確な部分

が多い更新統粘土の圧密特性を明らかにした数少ない例として，その工学的価値は高い。 

また，既往の研究は埋立地盤の沈下，本研究は橋梁の杭基礎の沈下を計測の対象としてい

る。埋立地盤に比べ橋梁の杭基礎は許容される沈下量が明らかに小さいと考えられ，精密な

計測がより必要とされる。このため，本報告で行った手法は，橋梁の杭基礎の沈下検討に対

して有力な手法の一つと考える。 
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図 2.5 区間変位測定器設置深度 8) 

 
図 2.6 圧密降伏応力(pc)の実測値と室内試験値との比較 8) 
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2.3.2 軟弱地盤上の連続高架橋基礎の杭載荷試験 10)，11) 
2.3.2.1 杭の載荷試験の概要 

支持層の下に軟弱な粘土層がある連続高架橋基礎の長期的な安定性をあらかじめ検討す

るため，高架端建設に先立ち実施された試験杭に対する実物大実験の結果と実験前に実施

した沈下量予測解析結果を比較した事例を示す。 

神林高架橋は，日本海東北自動者道の新潟平野北部に計画された，橋長 1.5km の連続高架

橋である。この工事では基礎杭として鋼管ソイルセメント杭が計画された。このうち橋脚に 

大きな反力が必要とされる一部の範囲では軟弱な粘性土と緩い砂質土が互層状に堆積して

おり，GL-30m～-40m に明確な支持層がない。 

図 2.7 に載荷試験実施位置の土質縦断図を示す。図に示す Dg1-1～Dg1-2 層は礫層である

が，層厚が薄く，Ｎ値＜30 の箇所があり，支持層としては期待できなかった。また，Dc1-1

～Dc1-3 層は，更新統粘土層であり，Ｎ値＜10の軟弱な層が断続的に厚く堆積する。このよ

うな地盤状況であったため，摩擦杭を検討した。本件のような摩擦杭はあまり例がなく，実

杭を用いた載荷試験で杭基礎の水平・鉛直支持力，長期的な沈下を検証した。 

 

 

図 2.7 高架橋付近の土質縦断図 
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2.3.2.2 原位置せん断・摩擦試験（SBIFT） 

この載荷試験では，原位置で杭などの設計に用いる軸方向摩擦力，地盤の変形係数など

を直接推定する試験法である SBIFT(Self Boring In-situ Friction Test)を活用した 12)。 

本試験の最大の特徴は，既往の原位置試験の欠点である試験地点での応力解放問題を解

決するため，調査深度までセルフボーリング型ビットを用いて削孔し，その状態で試験を

行うことができることである。SBIFT は，杭などの軸方向摩擦力を測定するのが第一の目

的であるが，装置表面粗度を変化させれば地盤の強度定数の評価も可能であり，さらに試

験法の特徴から地盤の変形係数も求めることができる。 

図 2.8 は SBIFT 装置概要図である．図のように SBIFT 装置は，ボーリングロッドなどの

自己掘進システムと，測定管システム，ジャッキ・反力台などの載荷加圧システム及び計

測システムで構成されている．自己掘削システムは，応力解放の影響を小さくするために

導入したもので，試験位置直前の深さまで径 116mm のケーシングを打設し，試験区間では

ビットによる自己掘削方式（径 86mm）に切替える。 

図 2.9 に測定管の概要図を示すが，測定管は主に円筒，加圧板，メンブレン及びせん断

ブレートで構成され，先端にせん断型ロードセルと間隙水圧計が取り付けられている．測

定管では，地上から注入された高水圧によりゴムスリーブを膨張させることにより，ボー

リング孔の壁面に垂直応力を加える．さらにインナーロッドによって壁面水平方向にせん

断力を加える機構となっている。 

実際の基礎躯体の表面の粗滑の程度は使用材料や施工方法により異なるため 13),14),15)，

SBIFT では地盤との接触面の粗度が変化できるように工夫し，図 2.10 に示すタイプⅠと

タイプⅡの２種類の測定管表面形状が用いられている．タイプⅠは表面がスムーズな形状

で鋼管杭のような境界条件に対応する．一方，タイプⅡには図に示すように明確な凹凸を

設けてあり，この場合得られる強度は地盤のせん断強度に近くなると考えられる。 

図 2.11 は載荷システムの概念図である．SBIFT 試験の荷重載荷は，垂直応力 qviを多段

階で載荷し，その値を保持したまま壁面平行応力 qHiを変位制御方式で載荷し，各 qviに対

する qHiのピーク値が確認された後，次の段階の qvi+1と qHi+1に移行するという方法で行っ

た．これにより垂直応力 qviと平行応力 qHiの関係が得られる。 
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図 2.8 SBIFT 試験装置の概要 12) 

 
図 2.9  測定管の概要 12)          図 2.10  測定管表面形状のタイプ 12)    

 

図 2.11  載荷システム概念図 12) 
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2.3.2.3 長期押込み試験結果と数値解析結果の比較 

杭先端を N 値 10程度の粘性土層に根入れさせた杭の支持力を確認するために，長期およ

び短期の押込み試験を実施した。また，押込み試験終了後に水平載荷試験を実施し，設計地

盤反力係数の妥当性を確認する。併せて，杭の降伏変位(残留変位の急増点)を確認すること

で，許容変位量(杭径の 4％)の妥当性を確認する。ここでは，長期押込み試験と土・水練成

３次元弾塑性有限要素解析による沈下量予測結果を比較した事例を示す。図 2.12 に試験位

置の地盤構成とＮ値分布を示す。GL.-30m 以深の Dc1-3 層を支持層とする。Dc1-3 層は，

OCR=1.5～2.0 程度の過圧密状態の更新統粘性土である。  

 

 

試験杭は鋼管杭（杭径 1.0m)とソイルセメント（厚さ 0.1m)による合成鋼管杭であり，セ

メントミルク固化体と鋼管を同時施工している。試験杭の周囲に反力杭を４本設置し，実験

を実施した。 

数値解析は解析コード DGPILE-3D17)を用いて実施した。解析に用いた有限要素メッシュを

図 2.14 に示す。解析対象地盤は，砂・砂礫層を tijsand model18)で，粘土層を subloading 

tij model19)でモデル化し，粘土層の OCR を表現している。 

 
図 2.12 地層構成と N 値分布 11) 
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図 2.13  試験杭の配置図 11) 

 

図 2.14 有限要素メッシュ 11) 
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図 2.15 杭頭における経過時間～沈下量関係を，図 2.16 に 60 日後における過剰間隙水

圧の分布と，載荷終了時の軸力分布及び摩擦力の分布を示す。60 日後の杭頭沈下量は，実

験で 4.8mm，解析では 17.3mm となり，解析値が実験値を 3 倍程度過大評価する結果となっ

た。このことは，解析において 60 日後でも杭先端に 3kPa 程度の過剰間隙水圧が残留して

いることからも判る。軸力は深度 10m～20m で解析値が実験値を上回っている。また摩擦力

は下部の砂礫層と Dp-1 層を除く地層で実験値を過小評価する結果となった。 

  

 
図 2.15 杭頭沈下量の比較 11) 

 
 

図 2.16 過剰間隙水圧分布［kPa］(60 日後)と軸力・摩擦力分

布（載荷終了時）11) 
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2.3.2.4 水平載荷試験結果による SBIFT による測定値の検証 16) 

試験値の杭頭変位と載荷荷重の関係から求めた多層地盤の逆算平均地盤反力係数 kHと設

計で求まる多層地盤の平均地盤反力係数 kHの比較を行った．(図 2.17) 

設計値は SBIFT から求まる変形係数に補正係数を乗じない場合(αSBIFT=1)と，補正係数

を乗じた場合(αSBIFT=2)，および N値からの推定値の 3ケースとした．各土質調査で得ら

れる変形係数から求まる kH については，道示式から算出しているため，S/D=1.0%の結果で

あるが，S/D=1.0%以外の値については kH’=kH×(S/D)-0.5 19) で算出した．また，図 2.18，

図 2.19 にαSBIFT=2 として kHを算出し線形解析を行った結果を示した． 

1) 逆算 kHの比較 

図 2.17 より，載荷試験の逆算 kHはいずれの変位レベルでもαSBIFT=2 として求めた kHを

上回っており，かつ S/D=1%の状態では載荷試験の逆算 kHと一致する．現状の設計で用いて

いるαSBIFT=2 という補正係数は，孔内水平載荷試験から得られる変形係数 Epとの E2 の関

係から求めた係数であった．今回の載荷試験でαSBIFT=2 とすることの妥当性が確認できた

ことにより，神林高架橋位置の地盤では，αSBIFT=2 として求めた kHは安全側かつ合理的な

kHとなっていると考えられる． 

今後，他のケースでも杭の水平載荷試験を実施し，実測値と比較検討すれば，α>2 の値

を採用できる可能性もあり，その場合，より合理的な kHの設定が可能となる． 

2) 実測値と逆算 kHを用いた設計値の比較 

図 2.18 より，杭頭変位はよく一致する．また，図 2.19 より，設計曲げモーメントは，

実測値を上回っていることから，安全側の設計となることが分かった． 

 

図 2.17  逆算 kHの比較 
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図 2.18  変位量の比較 

 

 

図 2.19  曲げモーメントの比較 
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2.4 不飽和土の強度特性（各機関の設計地盤定数） 

2.4.1 高速道路の盛土 20) 
高速道路会社の設計要領では，「盛土のり面勾配は，表 2.1 に示すのり面勾配を採用すれ

ば，経験的に盛土が安定であるとされている。したがって，標準のり面勾配の範囲内である

場合には，大規模な地震等特殊な場合を除き，安定検討を行う必要がない。」とされている。 

また，「盛土は一般に，表 2.1 示す標準のり面勾配を適用することにより，安定している

と考えられるので，安定検討を行う必要はない。盛土は，これまでの経験をもとにした標準

のり面勾配や盛土材料の締固め基準の設定を行ない，それらを踏まえた適切な排水処理や

善良な品質・施工管理を行うことにより安定性が確保できるとされている。ただし，表 2.2

に示す盛土条件に該当する場合には，安定検討を考慮する。」 

また，盛土の安定検討に用いる土質定数は，土質試験結果等を参考にして決定することを

原則としているが，盛土材料が粗粒土で，三軸圧縮試験の実施が困難な場合，概略の安定検

討を行う場合等は，表 2.3，表 2.4 を参考とすることができる。 

ただし，表 2.3 に示すせん断抵抗角及び粘着力の値は，圧密非排水せん断に対する概略

的な値であり，この場合，盛土に対する地下水，湧水等の影響は考慮していない。 

地下水や湧水等の影響を考慮して盛土補強工を検討する場合は，盛土の地下水位を考慮，

つまり，飽和状態および不飽和状態の地盤強度の概略値があれば便利ということである。 

 

表 2.1  盛土材料および盛土高に対する標準のり面勾配 
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表 2.2  安定検討を考慮する盛土 

 

 

表 2.3  土質定数 
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表 2.4  強度低下を見込んだすれーキング性材料の土質定数 

 

 

2.4.2 鉄道構造物（土構造物）21) 
鉄道構造物の設計標準では，「盛土の設計用値については，事前に三軸圧縮試験，施工試

験等を行ない，対象箇所の土質分類や施工管理値などの特性に応じた値を求めることが望

ましい。・・・[略]・・・三軸圧縮試験等の土質試験により盛土の設計用値を求める際には

土質区分に応じて適切な条件で試験を行う必要がある。・・・[略]・・・」としている。 

また，設計に先だって土質試験や試験施工を実施することが困難な場合は，表 2.5 に示

す設計用値を用いるものとする。 

表 2.5 は，飽和度毎に盛土の設計値を示しているが，例えば，設計に大きな影響がある

粘着力ｃの区分に着目してみると土質 1～3の礫質土・砂質土と土質 4の粘性土に大きく分

け，同一の値を示している。鉄道盛土と高速道路盛土では盛土高などの規模が大きく異なる

などの違いもあり，盛土補強工の検討に適した概略値があれば便利である。 

表 2.5  安定性の照査に用いる盛土の設計用値 

土質 
区分 

地盤工学会による

工学的分類 

盛土深部（表層部）*6 
常時,地震時,降雨

(Sr<80%) 
降雨 

(80%≦Sr<100%) 
降雨 

(Sr=100%，水深部) 
γt 

(kN/㎥) 
c 

(kN/㎡) 
φ 

(度) 
γt 

(kN/㎥) 
c 

(kN/㎡) 
φ 

(度) 
γt 

(kN/㎥) 
c 

(kN/㎡) 
φ 

(度) 

土質 1 
G,G-S,GS 

G-F,G-FS,GS-F*1 

硬岩ずり(剥離性弱) 
18 6(3) 45(40) 19 3(1.5) 45(40) 20 0(0) 45(40) 

土質 2 

S,S-G,SG*2 

S-F,S-FG,SG-F*3 

硬岩ずり(剥離性強), 
軟岩ずり,脆弱岩ずり*4 

17 6(3) 40(35) 18 3(1.5) 40(35) 19 0(0) 40(35) 

土質 3 GF,GF-S,GFS 
SF,SF-G,SFG*5 16 6(3) 35(30) 17 3(1.5) 35(30) 18 0(0) 35(30) 

土質 4 
ML,CL,MH,CH 

OL,OH,OV,Pt,Mk 
VL,VH1,VH2 

14 20(10) 25(20) 15 10(5) 25(20) 16 10(5) 25(20) 

 
*1 G-F，G-FS，GS-Fは細粒分が有機質であれば土質 2のφ，cを用いる． 
*2 S，S-G，SGは粒度が良好（Uc≧10かつ 1<Uc’≦√Uc）であれば土質 1，それ以外は土質 2のφ，cを用いる． 
*3 S-F，S-FG，SG-Fは細粒分がシルト質または粘土質であれば土質 1のφ，cを用いる． 
*4 脆弱岩ずりは粘性化・泥土化するもの，風化が進行しているものは土質 4のφ，cを用いる． 
*5 SF，SF-G，SFGは細粒分が有機質であれば土質 4のφ，cを用いる． 
*6 表中の(  )内は図 2.20における盛土表層部の値である．ただし，γtについては同じ値を用いる． 
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図 2.20  盛土表層部と深部の区分け 

2.4.3 河川堤防 22) 
河川堤防の構造検討の手引き（改訂版）には，設計に用いる一般値は示されていないが，

堤防の設計のための土質試験の項目について，以下を示している。 

標準貫入試験器によって採取した乱した試料を対象に，堤体および基礎地盤の分類特性，

すなわち物理的な性質を把握するための土質試験を表 2.6 のように実施する。また，力学

試験用に採取した試料について表 2.7 のとおり土質試験を実施する。河川堤防の基準では，

具体的な概略値は示されていない。 

表 2.6  堤防縦断方向の土質調査における土質試験の項目 

 

表 2.7  堤防横断方向の土質試験の項目（力学試験用試料） 

 

上表 
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2.5 排水機能を有するスパイラル羽根付き鋼管を用いたのり面補強工法 

高速道路の劣化が顕著となりつつあり，「高速道路資産の長期保全及び更新のあり方に関

する技術検討委員会(2014 年 1 月)」の提言を受け 25)，“高速道路リニューアルプロジェク

ト”が計画されている 26)。一方で，供用中の盛土の標準的な補強対策工法は必ずしも確立さ

れているわけではない。 

排水対策による盛土内の水位低下と間隙水圧の抑制，補強対策による盛土(地盤)の強度

増加を同時に得ることを期待した，排水機能を有するスパイラル羽根付き鋼管(以下，「鋼管」

という)によるのり面補強工法(以下，「SDPR(Spiral bladed Drain Pipe Reinforcement 

method)」という)の開発および実用化に向けた検討が行われている。 

SDPR は，鋼管の周面に水抜き孔を設け，盛土内への表面水や地下水等の浸入による含水

比や間隙水圧の上昇を抑制するとともに，スパイラル形状の羽根を介して鋼管と地盤との

全面接着による一体化を期待した，排水機能を兼ね備えたのり面補強工法である。 

浜崎ら 23)24)は原位置での実験的効果検討により，設計に必要な鋼管と地盤との付着性能

を明らかにするとともに，のり面安定の重要な要素である降雨時における盛土内水位の抑

制と降雨後におけるサクションの回復に着目した鋼管の排水性能を定量的に検証している。 

SDPR の概要を図 2.21 に，施工状況を写真 2.1，写真 2.2 に示す。 

図 2.22 に鋼管の概要，表 2.8 にその形状(寸法)を示す．鋼管は，JIS G 344 に規定され

る STK400(一般構造用炭素鋼鋼管，外径=48.6 ㎜，板厚=3.5 ㎜)を使用し，羽根は，JIS G 

3101 に規定される SS400(一般構造用圧延鋼材，板厚=4.5～2.2 ㎜)を使用した． 

鋼管周面には，地盤と鋼管との付着を確保するため，スパイラル形状の羽根を全長にわた

り装着した．鋼管種類“type I”は羽根外径(Dw) / 鋼管外径(Dp) = 1.5 の標準タイプ，鋼

管種類“type II”は羽根外径(Dw) / 鋼管外径(Dp) = 3.0 の幅広タイプである． 

また，水抜き孔として 6×50mm の長孔（スリット形）を開口率 10%となるように鋼管周面

の全長にわたり配置した． 

 

図 2.21 SDPR 工法の概要 
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写真 2.1 SDPR の施工状況（遠景） 

 

写真 2.2  SDPR の施工状況（近景） 

 

図 2.22 鋼管の概要 
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表 2.8 鋼管の形状（寸法）                  単位 mm 

鋼管 
種類 

羽根外径 
(Dw) 

羽根外

径 
(Dp) 

羽根幅 
(B) 

羽根間

隔 
(P) 

羽根巻

数 
(n / 2m) 

摘要 

type I 72 48.6 11.7 72 25 標準タイプ 
type 

II 148 48.6 50.0 148 13 幅広タイプ 
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 長大橋基礎設計のための更新統粘土層における原位置載荷

試験の実施と評価 

3.1 はじめに 

本章では，長大橋基礎の基礎杭の支持層の合理的な検討によるコスト縮減を達成するた

め杭基礎支持層下に堆積する更新統粘土層において実施した原位置載荷試験の実施方法，

結果および評価について述べる。 

対象とする橋梁は，吉野川河口域を横過する橋長 1695.5m の PC15 径間連続箱桁橋である。

図 3.1 に対象橋梁の位置案内図，図 3.2 に側面図・平面図を示す。また，写真 3.1 および

写真 3.2 に橋梁近景（フォト・モンタージュ）を示す。 

基礎形式の選定に当たっては，支持層深さ，河川内施工および周辺環境を考慮し，鋼管矢

板基礎を採用した 1)。臨海部の長大橋であり，かつ，支持層の下部の更新統粘土層の圧密沈

下が懸念されたため，検討を行う必要があった。このため，室内圧密試験による検討を行っ

た後に実際に現地において，ボーリング孔を利用して地盤深度 70m に堆積する更新統粘土

層に直接載荷板を設置し，基礎構築時に作用すると考えられる荷重によって原位置載荷試

験を実施した。本研究では，室内圧密試験結果と原位置載荷試験結果に基づき，更新統粘土

層の沈下について検討を行った 2)。 

 

 

図 3.1 吉野川大橋位置案内図 
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図 3.2 対象橋梁の側面図・平面図 
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写真 3.1  橋梁近景 

 

 

 

写真 3.2 橋梁近景 
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図 3.3 は，更新統粘土層において長期載荷試験を実施した位置の土質縦断図である。図

中の Dg 層は砂礫層，Dc層は更新統粘土層である。杭基礎の支持層をＮ値が安定して大きい

Dg4 層に求めようとすると，杭長が 80ｍを超える。かつ，Dg1，Dg2 層を打ち抜くことは困

難であることが予想された。よって，Dg1 層および Dg2 層を支持層とすることが合理的で

あったが，その場合，更新統粘土 Dc1 層の沈下の有無の確認が課題となった。 

 

 

図 3.3  長期載荷試験実施位置の土質縦断図 
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長大橋の基礎の設計において，想定した支持層の下部に粘土層がある場合は，粘土層の沈

下に関して検討する必要がある。道路橋示方書によると，深い基礎を層厚が薄い支持層で支

持させた時の下部粘土層の沈下の影響の有無の判定について以下の方法が示されている 3)。 

対象となる地盤が正規圧密状態である場合は，新たな上載荷重が作用することにより大

きな圧密沈下が生じる(図 3.4 の圧縮曲線における圧密降伏応力 pcよりも大きな範囲)。こ

れに対して，過圧密状態の場合には新たに上載荷重が作用しても正規圧密粘土ほどの沈下

は生じない（図 3.4 の圧縮曲線における圧密降伏応力 pcより小さな範囲）。したがって，一

般的な規模の橋においては圧密沈下の影響を受ける可能性について，基礎底面から基礎幅

の 3倍の深さを目安に粘土層の有無を確認したうえで，粘性土上面において式 3.1 により

判定を行えばよい。 

( − ) ≤ ( − )   式 3.1 

ここに 

qc ： 基礎設置後の粘性土層上面に作用する鉛直応力(kN/m2) 

pc ： 粘性土の圧密降伏応力(kN/m2) 

σz ： 基礎設置前の粘性土層上面に作用する有効鉛直応力 (kN/m2) 

n  ： 安全率で 1.5 とする。 

ただし，臨海部の長大橋など規模が大きいために沈下による影響が大きい場合や，更新統

粘土であっても圧密沈下が懸念される場合は，式 3.1 によらず個別に沈下量に関する検討

を行う必要がある。 

一般に，式 3.1 に用いる圧密降伏応力 pcは標準圧密試験結果によって求められる。しか

し，大深度からボーリングにより更新統粘土をサンプリングし，その試料を用いて室内で圧

密試験を行い，設計圧密降伏応力 pcを設定する事には，以下のような課題がある。 

まず，大深度からの自然堆積した更新統粘土のサンプリングは一般的に難しく 4)，サンプ

リング後も粘土供試体が吸水膨潤しようとする特性があるため，試料が乱されてしまう可

能性がある。また，更新統粘土によっては，圧密降伏応力の e-log p 曲線の変曲点が明確で

ない場合や pc が大きい値となることが多いため，通常の段階圧密試験では，圧密降伏応力

を精度よく求めることが難しい場合があるとされている 5)。 

また，堆積過程において年代効果と呼ばれる作用によって構造が形成されている過圧密

地盤の場合は，圧密圧力が降伏応力付近を超えたときに構造が崩壊して軟化し，大きく圧縮

しながら構造が無いときの e-log p 関係に戻るような圧縮特性を示す 6)7)。カナダのケベッ

ク州の粘土がよく知られているが 8)9)，わが国においては大阪湾泉州沖の更新統粘土層がこ

のような圧縮特性を示すことが報告されている。構造が形成される原因としては堆積過程

で間隙水中の塩分が溶脱した場合（リーチング作用）や，堆積中の化学反応によって凝結が

生じた場合に見られるとされている。 

図 3.5 はこのような特性を示す大阪湾泉州沖更新統粘土の e-log p 曲線の例である 6)図
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のように地盤に作用する圧力が圧密降伏圧力を超えた直後に大きな圧縮性を示すため，設

計においては載荷応力が圧密降伏圧力を超えないように十分に注意する必要がある。 

本報告では室内圧密試験によって北島層更新統粘土の圧密降伏応力 pc に関する検討を行

い，次に現地においてボーリング孔を利用した原位置載荷試験を実施して沈下特性につい

て検討を行った。また，更新統粘土層の力学特性を表現する構成式を用いて，FEM 解析によ

り基礎の沈下について検討を行った。 

 

図 3.4  粘土地盤に作用する基礎の荷重と間隙比の関係の説明図 3) 

 
図 3.5 構造軟化を有する更新統粘土の e-log p 曲線の例 6) 
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3.2 北島層(更新統粘土)の物理・力学特性 

3.2.1 地形地質概要 
徳島平野の基盤は中央構造線に付随する断層を境に急激に落ち込んだ断層角盆地に吉野

川が運んできた砂礫やシルトが厚く堆積した低地である。 

図 3.6 に示す徳島平野の沖積低地は，吉野川・旧吉野川・旧吉野川から分流する今切川

などによって形成された三角州低地からなり，幾筋もの乱流した跡を残す旧河道や自然堤

防が多数分布している。また，紀伊水道に面した旧吉野川から今切川を結ぶ海岸沿いには，

海岸線とほぼ平行に砂州・砂堆や砂丘と砂丘間低地などからなる海岸平野が発達している。 

 

 
図 3.6 地形概要および地質断面図(土地条件図 1/25,000「徳島」，国土地理院より) 
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横山ら 10)は，既往の研究とともに徳島平野の地層を表 3.1 のとおり区分している。吉野

川河口が位置する徳島平野東端部の土層構成は，上位の沖積層（徳島層と称する。完新統か

ら更新統上部）と，下位の北島層（更新統，旧呼称では洪積層）とに大別される。北島層は

主に河川成および湖沼成の半固結あるいは未固結の礫，砂，細粒分からなる地層で，近畿地

方の大阪層群に対比されている。徳島層は，ここでは横山らの層序にしたがい，Ac2 層より

上位の層を沖積層として検討した。これらは後氷期の海面上昇期（縄文海進）から海退期に

形成された堆積層と考えられている。 

 

表 3.1 層序区分と対比 10) 

 
 

原位置載荷試験位置付近（P11）の橋梁基礎地盤の成層状態を図 3.7 に示す。図のように，

建設地点は吉野川の河口に位置し基礎地盤までの深度が大きいため杭基礎が選択された。

図 3.7 からわかるように，建設地点は約 40m の沖積砂層および粘土層（徳島層と呼ばれる）

の下に北島層と呼ばれる更新統の地層が厚く堆積している。 

深度 50m 付近に厚さ 17～25m の Dg1 層と Dg2 層があり，その直下に更新統の粘性土層 Dc2

層が出現する。Dg1 層と Dg2 層は連続するが，Dg2 層の N値が Dg1 層に比べ大きいため，両

者を分けて考える。連続する Dg1 層あるいは Dg2 層を杭基礎の支持層と考えたが，杭基礎

に加わる荷重の分散による更新統粘性土層の沈下を検討する必要があった。北島層更新統

粘土の工学的性質はこれまでほとんど調べられていないため，建設予定地付近でボーリン

グを行い，デニソンサンプラーで採取した不攪乱試料を用いて一連の土質試験を実施し，更

新統粘土の圧密特性を調べた。 
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図 3.7  建設予定地の基礎地盤の成層状態と基礎杭の 

打設深度および更新統粘土層への影響 
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図 3.8 にボーリング柱状図を，図 3.11 にコア写真を示す。 

 

図 3.8 ボーリング柱状図(その１) 
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図 3.9 ボーリング柱状図（その２） 
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図 3.10 ボーリング柱状図（その３） 
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図 3.11 コア写真（その１） 
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図 3.12 コア写真（その２） 
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図 3.13 コア写真（その３） 
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3.2.2 含水比と N 値および粘性土の粘着力 
図 3.14 は深度と自然含水比の関係である。図は，橋梁基礎の建設予定地点を中心に 19

箇所でボーリングにより採取した土試料のデータをまとめて示している。図のように，Dc2

層の層厚は調査地点により変化しているが，粘土試料の含水比は概ね 25%～45%の範囲にあ

る。 

 図 3.15 は粘性土の液性限界と深度の関係を示した。図のように，Dc2 層の液性限界は，

自然含水比より 10％程度大きい範囲にある。 

 

 

図 3.14 建設予定地おける深度と自然含水比     図 3.15 建設予定地おける深度と液性限界 
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図 3.16 は標準貫入試験の N値と深度の関係である。図のように Dg1 層と Dg2 層の N値は

20～50 の範囲にあるが，Dg2 層では 50以上となっている箇所が多い。一方，これらの更新

統砂礫層の下部にある更新統粘土層（Dc2 層）の N 値は 7 から 21 の範囲に分布しており，

粘土層としては大きな値であるといえる。 

図 3.17 は Ac2 層と Dc2 層の深度と粘着力の関係である。ここで粘着力は一軸圧縮試験と

三軸 UU 試験から求めた。三軸 UU 試験に用いた供試体の飽和度は，概ね 95%を越えている。

三軸 UU 試験の強度はφ=0 とし，最大軸差応力の 1/2 として求めている。図 3.17 のように，

Ac2 層は深度とともに粘着力が増加している傾向がみられ，ほぼ正規圧密粘土の特徴を示し

ている。土田ら 12)は大深度から採取した粘土の強度は三軸 UU 試験によって求めた値のほう

が一軸圧縮強度に比べて信頼性が高いことを報告しているので，三軸 UU 試験の強度に着目

すると，北島層更新統粘土の粘着力の範囲は 150～200kPa である。 

   

図 3.16Ｎ値と深度の関係              図 3.17 深度と粘着力の関係 
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3.2.3 圧密試験法と一般的な圧密特性 
吉野川橋梁の橋梁基礎の位置で深度 60～80m から採取した更新統粘性土層の不攪乱試料

を用い，以下の 3つの圧密試験を行った。 

1) 段階載荷圧密試験：段階的に圧密圧力を増加した。ただし，最小，最大圧密圧力はそれ

ぞれ 40kPa，250.9kPa とした。 

2) 繰返し圧密試験：段階載荷するが，有効土被り圧付近まで圧密した後に一度除荷し，段

階載荷による圧密試験を実施した。これは，大深度から採取した粘土試料が土質試験の

過程で吸水膨張する効果を除去するためである(図 3.18)。繰返し圧密試験では膨張の影

響が減少し，過圧密領域から正規圧密領域への e-log p 曲線の変化がより明確に表れる。 

3) 定ひずみ速度圧密試験：圧密降伏圧力を正確に求めるため，一定のひずみ速度で連続的

に載荷した。 

図 3.19 は実施された室内圧密試験より求めた e-log p 曲線である。図のように，構造軟

化を示すような圧密特性は見られない。 

 
図 3.18 繰返し圧密模式図 

 

図 3.19  北島層更新統粘土の e-log p 曲線 
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図 3.20 には，北島層更新統粘土の圧縮指数 Ccと液性限界の関係を示した。図のように Cc

は概ね 0.4～0.5 の範囲にあり，比較的ばらつきは小さい。また，図 3.21 に過圧密比と深

度の関係を示すが，すべてのデータに関し過圧密比は 1以上であり，深さによる変化はみら

れない。過圧密比の平均は 1.63 であった。 

  

 

図 3.20  北島層更新統粘土の圧縮指数 Cc と液性限界の関係 

  
図 3.21 深度と過圧密比の関係 
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3.2.4 圧密降伏応力 pc 
3.2.4.1 過圧密地盤での圧密試験結果の解釈 

図 3.22 に吉野川大橋近傍で実施された圧密試験による深度～圧密降伏応力 pc の関係を

示す。前述したとおり，圧密試験は，段階圧密，繰返圧密，定ひずみ圧密の３種で実施され

ており，段階圧密のデータは，大きくばらついている。また，同図には，有効土被り圧σを

併記している。同図よりわかるように，Dc2 層は概ね「過圧密状態」を示すが，一部で圧密

降伏応力 pcが小さいデータが存在する。 

 

図 3.22 深度～圧密降伏応力 pc関係 
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一部で pcの小さいデータが存在するには，次の 2つの理由が考えられる。 

1) 圧密試験での試料の乱れ 

試験過程内の機械的な地盤の乱れで、大深度からの応力解放により原位置での応力

状態が変化してしまっている可能性がある。 

2) 過圧密地盤での構造がなんらかの要因で消失する地盤特性 

過圧密な地盤で降伏応力付近を過ぎると構造が消失して極端に軟化し，正規圧密状

態に戻る力学性状を示す粘土がある。固結時の塩分などがリーチングする場合などに

見られる。原因は，化学的および応力的な外的攪乱によると考えられている。 

図 3.19 より，構造軟化を示す特異なデータ見られなかった。これより，一部で pcが小さ

いデータが見られる理由は，試料の乱れであることが考えられるため，以下に乱れた試料を

照査する。 

 

3.2.4.2 Dc2 層の力学試験データの整理 

Dc2 層の力学特性について整理を行った。表 3.2 に既往の土質試験結果から異常値を除

いた Dc2 層の力学特性をまとめた。同表には、試料の乱れを照査するため、粘着力 Cu を併

記する。図 3.23 には、深度～圧密降伏応力 Pcの関係を示す。同図には、有効土被り圧σ

を併記している。データを再照査した結果、表 3.2 に示す⑧-2および⑧-9～⑧-11 のデー

タを除外する。 

表 3.2 Dc2 層の力学定数 

 

繰返

p c

(m) (kN/m2) (kN/m2)

①-1 デニソン -75.33 181.00 1108.00

①-2 デニソン -62.39 189.00 1337.00

③-1 デニソン -70.48 179.3 671.10

⑤-1 デニソン -64.59 175.0 745.00

⑤-2 デニソン -65.59 178.0 688.00

⑧-1 デニソン -66.79 145.0 950.2 832.2

⑧-2 デニソン -71.86 90.0 698.5 673.1

⑧-3 デニソン -76.82 166.0 1163.9 912.6

⑧-4 デニソン -68.36 222.0 1105.6 901.1

⑧-5 デニソン -73.43 151.0 1024.8 938.5

⑧-6 デニソン -78.18 154.0 1100.9 889.4

⑧-7 デニソン -64.88 149.0 904.4 894.3

⑧-8 デニソン -70.88 157.0 1011.1 857.1

⑧-9 サンド -61.08 97.0 570.5 688.6

⑧-10 サンド -66.08 27.0 210.6 650.1

⑧-11 サンド -71.10 89.0 571.1 711.9

⑩-1 デニソン -66.2 145.0 760.0

⑩-2 デニソン -67.2 110.0 804.0

cu平均値 144.7

注)赤字は、定ひずみ圧密試験

注)■は除外したデータ

段階,定ひずみ

p c試料名
採取
方法

中心
標高 cu



第 3章  長大橋基礎設計のための更新統粘土層における原位置載荷試験の実施と評価 

60 
 

 

○ 除外するデータ 

図 3.23  Dc2 層の深度～圧密降伏応力 Pc 
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3.2.4.3 更新統粘土層における試料の乱れ 

原位置の粘性土層から採取した試料を用いて，圧密試験を行う場合，試料のサンプリング

や土質試験時に試料が攪乱されることの影響等を考慮する必要がある。特に深い位置の更

新統粘土の場合は注意が必要である。 

今回のように深度 70m の深い位置から土試料をサンプリングして地上に取り出した時，

試料が変形せずにそのままの形を保とうとすると，70m の位置の土に作用する有効応力 P’

と同じ負圧が土試料にかかる。この負圧にこらえきれずに試料が膨張し，供試体にクラック

が発生するなど，試料が乱される可能性が高い。 

試料に対してせん断変形が加わった場合，圧縮試験において強度が低下するとともに，破

壊ひずみが増加し、変形係数Ｅが小さくなる傾向を示す。図-2.3.6 に試料の乱れによる圧

縮試験の応力～ひずみ曲線の特徴を模式的に示した。 

 

 

図 3.24 圧縮試験の応力～ひずみ曲線の模式図 
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表 3.2 に示す除外するデータの三軸圧縮試験結果は同様の傾向を示す。図 3.25 に代表

例として⑧-10 の三軸圧縮試験(UU)の応力～ひずみ曲線を示す。破壊ひずみが増加し，変形

係数Ｅが低下する傾向がみられる。また，表 3.2 に示す全試料のσ1－σ3=2cu=2×145≒

290(kN/㎡)に対し、σ1－σ3＝40～60(kN/㎡)と 1/5 程度の強度しか発現していない。これ

より、⑧-9～⑧-11 試料を用いた Pc のデータを除外する。 

 

 

図 3.25 ⑧-10 の応力～ひずみ関係 
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3.2.4.4 設計圧密降伏応力 pc 

図 3.26 は乱れた試料による試験データを除いた圧密降伏応力と深度の関係である。図を

みると，圧密降伏応力の値は試験法の違いはあるものの概ねばらつきの範囲の中に収まっ

ている。段階載荷圧密試験の pcの値は，深度方向に増加する傾向を示し，700～1200(kN/㎡)

の範囲にばらついた。一方で繰返し圧密試験による pc は深度方向に増加する傾向は見られ

ずほぼ一定の値を示し，800～900(kN/㎡)の範囲であった。以上より本更新統粘土層の層全

体の代表的な pcを繰返し圧密試験の平均値から求めると 889(kN/㎡)であった。 

以上の結果から，前述した式 3.1 式を用いて，更新統粘土層の沈下に対する判定を行う。

計算は，最も沈下が発生する可能性が大きい橋脚位置で，杭の周面摩擦力を無視する厳しい

条件で行う。なお，計算で用いる設計 pcは，図 3.18 に示すばらつきの小さい繰返し圧密試

験より求めた圧密降伏応力の下限値である 832 (kN/m2)とした。 

式 3.1 の左辺は 220( kN/㎡)，右辺は(832-501)/1.5 より 220 (kN/m2) なので，安全率

1.5 を見込めば，ぎりぎりではあるが沈下に対して安全であるといえる。 

 

図 3.26 設計圧密降伏応力 pc 
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3.2.5 構造の評価 
宇高ら 6)は，更新統粘土の構造を評価するため，図 3.27 で定義される構造係数 Aを提案

した。図に示すように圧密圧力が十分に大きい e-log p 関係は，比体積 v（＝1+e）を用い

て，ln v-log p の直線関係として存在する究極基準圧縮曲線(USC)に収れんする。構造が発

達した粘土は USC よりも大きい体積比を有し，構造が低位な粘土は USC の間隙比よりも小

さい間隙比を有する。図 3.27 に示す構造係数 Aは，USC に対する乖離の程度を表現するパ

ラメータであり，構造係数 A は，次式で定義される 

A=(p=pcにおける USC 上の ln v)－(試験時の ln v)   式 3.2 

宇高らはこの構造係数 A の範囲から海成粘土の堆積構造の影響を以下のように分類する

ことを試みている。 

区分Ⅳ：著しく高位な構造を有する(A>0.15) 

急激な圧縮性を示すことで知られるルイズヴィル粘土が区分される。 

区分Ⅲ：高位な構造を有する(0.05<A<0.15) 

圧密圧力が圧密降伏応力を越えた後に大きな圧縮性を示す。大阪湾更新統粘土等が含ま

れる。 

区分Ⅱ：堆積構造の影響は弱い(-0.05<A<0.15) 

堆積構造の影響が無いか，あっても小さい。大阪湾沖積粘土，熊本港粘土等が含まれる。 

区分Ⅰ：攪乱等により構造が低位な粘土(A<-0.05) 

図 3.28 は ln v と log p の関係から USC を求め，圧密降伏圧力 pcにおける USC 上の ln v

と実験から求めた ln v の差から構造係数 A を決定した例を示す。このようにして求めた北

島層更新統粘土の構造係数と液性限界の関係を，他の海成粘土と比較して示したのが図 

3.29 である。図のように，A の範囲は-0.01 から-0.07 の範囲であり，上記の区分より，北

島層更新統粘土の構造の影響は「区分Ⅰ」か「区分Ⅱ」と判定された。 

 

 
図 3.27  構造係数 A6) 
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図 3.28  構造係数 A の算出 

 
図 3.29  北島層更新統粘土の構造係数 A と構造係数を用いた粘土の圧縮曲線モデル 6)に加筆 
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3.2.6 過圧密領域の圧密係数(cv)の測定 
更新統粘性土では，過圧密領域において圧密の進行が早く，通常の試験法では正確な cv

を測ることが難しい場合も考えられるため，特別な方法（２種類）で圧密試験を行った。 

3.2.6.1 段階圧密試験による測定 

通常の変位測定時間では d-√t 曲線より読取る t90 が大きくなる(cv が小さくなる)と考

えられたため，1s間隔での変位測定による試験を実施した（図 3.30）。 

変位計の読みを測定する時間以外は，JIS A 1217 の規格に従って実施した。 

通常の目安測定時間(規格に参考時間としてあげられている時間)は，3s, 6s, 9s, 12s, 

18s, 30s, 42s, 1min, 1.5min, 2min, 3min, 5min, 7min, 10min, 15min, 20min, 30min, 

40min, 1h, 1.5h, 2h, 3h, 6h, 12h, 24h であり，今回は載荷開始より 10min まで測定間隔

を 1sとした。10min 以降については上記通りである。整理方法は，d-√t 曲線の初期に現れ

る直線部分を採用し t90 を求める方法（1s以降での直線部分を採用。規格通りの整理方法）

である。図 3.31 に，標準的なものと今回実施した圧密試験における各載荷段階の圧密量と

時間との関係を示す。 

 

図 3.30 標準的な方法(既往調査の他のボーリング) 
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図 3.31 今回試験(1 秒間隔) 
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3.2.6.2 三軸圧密試験による測定 

過圧密領域では一次圧密沈下の進行が速く，圧密試験の供試体の高さ(2cm→両面排水・排

水距離 1cm)では一次圧密沈下が瞬間的に終了し cvが正確に把握できていない可能性がある

ため，供試体の高さを 8cm にして片面排水で圧密試験を行うことで排水時間を 64 倍とし，

より正確な cvを求める。図 3.32 に測定の手順を示す。 

結果の整理方法は以下のとおりである。 

排水量と時間の関係から cv (単位：㎠/d)を求める：cv＝TV(Hber)2×1440/t50 (時間係数

Tv=0.19，Hber=各段階の供試体高さ[cm]，t50＝排水量 50%のときの時間[min]) 

間隙水圧と時間の関係から cv (単位：㎠/d)を求める：cv＝TV(Hber)2×1440/t50 (時間係数

Tv=0.38，Hber=各段階の供試体高さ，t50＝間隙水圧 50%のときの時間)

 

図 3.32 三軸圧密試験による cvの測定手順 
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3.2.6.3 測定結果 

図 3.33 に上述の２方法による cv～logP 関係を示す。また，同図には，定ひずみ圧密試験

結果を併記した。三軸圧密試験の排水量から求める方法を除いて過圧密領域での cv＝1,000

～2000(cm2/d)となった。JIS A 1217 に規格される通常の圧密試験法からの cvも同様の値が

得られており，本件においては，通常の圧密試験による値を用いることが妥当と判断した。 

 

 

図 3.33 各種試験によるｃｖ～Ｐ関係図 

 
3.2.7 長期圧密特性 
橋脚の設計荷重に見合う荷重を長期間(2～3 週間程度)載荷する「長期圧密試験」を実施

した。試験の流れは以下のとおりである 

1) 試験試料を採取した深度の有効土被り圧まで段階載荷で荷重を載荷する(24 時間)。 

2) 次に想定される載荷重(橋脚の設計荷重)を載荷し，長期間(2～3 週間程度)の時間―沈

下量関係を測定する。 

長期圧密試験より求まる二次圧縮指数には，間隙比 eで表現する Cαeと，沈下ひずみεで

表現する Cαεがあり，それぞれ，式 3.3，式 3.4 で定義される。表 3.3 に長期圧密試験よ

り求めた二次圧密係数を示す。 

Cαe ＝ Δe／Δlog     式 3.3 

Cαε ＝ Δε／Δlog t    

   式 3.4 
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Cαeついては，Mesri の式として，粘土の Ccから推定する式 3.5 が示されている。13) 

Cαe＝（0.03～0.05）Cｃ    

   式 3.5 

また，山口 14)は，ひずみで表現したＣαε，自然含水比 wnとともに増加し，式 3.6 の関係

を紹介している。 

Cαε＝ 0.00018ｗn         

   式 3.6 

 

表 3.3 室内長期試験結果(二次圧密係数) 

原位置圧密載荷荷重 
(kN/m2) 

二次圧密係数 
Cαe 間隙比表現 Cαε ひずみ表現 

622 
603 
597 
704 
653 
636 

(636) 

3.20×10-3 1.62×10-3 
3.84×10-3 1.84×10-3 
5.06×10-3 2.57×10-3 

6.96×10-3 3.24×10-3 
4.11×10-3 1.93×10-3 
3.65×10-3 1.87×10-3 
(4.5×10-3) (2.1×10-3) 

注)最終行の(  )数値は，平均値 

 

同じボーリング孔で採取された室内土質試験より求めた Cｃおよび wn から推定した Cα と

長期圧密試験より求めた Cαの平均値を表 3.4 にまとめる。 

推定値と試験値の単純な比較はできないが，Cc より求めた推定値は間隙比表現した試験

値より 1オーダー大きい値を示し，自然含水比からの推定値は，ひずみ表現した試験値と同

じオーダーであった。 

表 3.4  推定値と長期圧密試験結果の比較 
長期圧密試験 

Cαｅ 
Ｃcより推定

した Cαｅ 
長期圧密試験

Cαε 
wnより推定し

た Cαε 
4.5×10-3 1.6×10-2 2.1×10-3 6.5×10-3 
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3.3 載荷試験の方法と結果 

3.3.1 試験方法 
3.3.1.1 載荷試験装置 

深度約 70m に堆積する更新統粘土層に直接荷重を載荷する原位置載荷試験は，これまで

にほとんど例がないと考えられる。図 3.34 に本報告で実施した載荷試験装置の概要を示

す。図のように粘土層の中心深度である深さ 68.27m まで直径 30cm の保護管を建て込み，

図 3.35 に示すように鋼製の載荷板（直径 250mm，厚さ 32mm）を設置した。載荷板は荷重伝

達管によって地表面の油圧ジャッキと結合しており，偏心を防止するためケーシングにス

ペーサーを設けた。また，荷重伝達管内挿入した沈下計測ロッドにより載荷板の沈下量を測

定した。 

ボーリングを実施した先端の載荷板にかかる荷重は，荷重伝達管の変形や試験孔保護管

との接触の影響を除外するため，先端部の載荷板付近に設置したひずみ計により計測した。

装置の設置は，載荷板，荷重伝達管等の設置→基準梁，反力装置の設置→載荷装置，沈下量

計測装置の設置の順に行う。 

 

          

図 3.34  試験装置の概要   図 3.35  載荷板詳細図 
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基準梁，反力装置を図 3.36，図 3.37 に示す。設置手順は以下のとおりである。 

a) 敷鉄板＋1.5m の範囲に土間コンクリートを打設。 

b) 沈下量計測のための不動点とするため，H-100 杭を地中に打設。 

c) H-100 杭に沈下量計測のための基準規準梁を設置。この時，基準梁には温度変化による

伸び縮みの影響を極力抑えるため，5m の長尺チャンネルを選定した。 

d) 敷鉄板，H-300，H-400 により架台を組んだのち，架台の上に敷鉄板を載荷。 

e) 基準梁の温度変化による変位の影響を極力避けるため，装置全体をプレハブで覆い，温

度を一定に保つためエアコンを設置。 

  

 

図 3.36  基準梁，反力装置全体図 

 
図 3.37  基準梁，反力装置詳細図 
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3.3.1.2 観測孔の設置 

観測井戸工は、長期鉛直載荷試験を実施するための観測井戸を設置するものである。以下

に観測井戸掘削状況の詳細を述べる。載荷板を設置する上での大きな課題は，載荷板と更新

統粘土層間のスライムを完全に除去し，更新統粘土層の試験面を極力平滑化する事であっ

た。この作業を GL-70m 付近の大深度という厳しい条件で確実に行う必要があった。 

(1)  盛土層の掘削 

埋立地の盛土層は、表層から 50cm 程度は結晶片岩を主体とする比較的緩い土層である。

一方、その下位では当初想定されていなかったが、礫径φ200 ㎜からφ500mm を超える花

崗岩の玉石・転石が確認された。また、同層は写真 3.3 に示すように，孔壁崩壊や逸水

が著しく、泥材や掘削水不足が度々発生している。特に GL-3.00m 以深から花崗岩の巨石

が出現し、掘削が難航している間に、孔壁崩壊と逸水が進行し、機械直下の地盤が不安定

になる危険性が考えられたため、φ600 ㎜のコンダクタパイプを GL-3.0m まで挿入して、

孔壁崩壊と逸水の防止を優先した。 

また、GL-3.00m 以深から出現した花崗岩は非常に硬質であり、掘削に難航したため、

φ266.9 ㎜の硬岩用インサートタイプのトリコンビットを用いて岩芯を先行して掘削し、

その後φ350 ㎜→φ550 ㎜（またはφ450 ㎜）のトリコンビットで徐々に拡幅して掘削を

行った。また、盛土層の掘削完了後は、再度孔壁保護と逸水防止のため、φ500 ㎜のコン

ダクタパイプを GL-6.40ｍまで挿入した。 

盛土層の掘削に要した時間は 9日間であった（約 0.64ｍ/日）。 

 

 
写真 3.3 孔壁の崩壊状況 

 

(2)  沖積土層の掘削 

沖積土層については、φ450 ㎜のトリコンビットで掘削を行った。掘削に際して特に問

題は生じていない。 

沖積土層の掘削に要した時間は 4 日間であった（約 9.23ｍ/日）。 
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(3)  洪積礫質土の掘削 

洪積礫質土（Dg1・Dg2）では、GL-48.00ｍ付近を掘削中に逸水が著しくなり、孔壁崩壊

の可能性が高まったため、φ450 ㎜のコンダクタパイプを挿入したが、洪積礫質土の上面

付近（GL-43.00ｍ）で挿入困難となり、急遽固定した。その後、φ400 ㎜のトリコンビッ

トに切り替え掘削を再開したところ、逸水が止まっていたことから、沖積土層内からの逸

水現象であった可能性が考えられる。 

土層としてはφ100 ㎜程度のチャートや石英、砂岩の玉石を含む砂礫層であり（写真 

3.4）、特に GL-48.00ｍ～-52.00ｍ間で玉石の混入が多くなっている。 

洪積礫質土（Dg1・Dg2）の掘削に要した時間は 10日間であった（約 1.93ｍ/日） 

 

 

写真 3.4 孔内洗浄時に確認された洪積礫質土層の砂岩・チャート礫 

 

(4)  洪積粘性土の掘削 

洪積粘性土では、φ400 ㎜のトリコンビットにて所定の深度（GL-68.00ｍ）まで掘削を

行った。掘削に際しては特に問題は生じていない。土層としては、粘性土の中に若干の礫

を混入している。 

洪積粘性土の掘削に要した時間は 1日であった（約 6.00ｍ/日）。 

(5)  地下水の状況 

現地地盤の地下水は、概ね GL-1.00ｍ～-3.00ｍの盛土層内に存在し、潮の干満によっ

て水位が上下していることが確認された。また、この地下水は塩分量の混入が多く、泥材

が分離しやすい。今回調査では、添加材（安定液）を絶えず泥材と混ぜることで、一定の

造壁性や粘性を確保しながら、掘削を行った。 

(6)  SGP300A の挿入 

観測井戸設置のため、SGP300A の鋼管の挿入を行った。挿入に際しては、鉛直性の確保

のため、鋼管接続部毎に水準器にてＸ方向、Ｙ方向の傾きを確認した。なお、当初はセン
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ターライザーを設置する予定であったが、挿入時に孔壁を崩す恐れがあったため、省略し

た。なお、鋼管と孔壁の間は、比重の重いベントナイト泥水（比重＝1.18）で遮水処置を

施している。 

(7)  孔底平坦化 

孔底平坦化では、写真 3.5 に示すφ270 ㎜のフラットビットにて孔底から 30cm 掘削を

行った（GL-68.00ｍ→GL-68.30ｍ）。掘削に際しては、ボーリングマシンの動力では孔底

を乱す恐れがあったため、人力にて回転を加え、慎重に掘削を行った。 

回収された洪積粘性土層は、フラットな面を形成しており、同様に孔底も平坦化してい

るものと想定される。 

なお、同層内部には細礫が存在していた他、粘土に混じって洪積礫質土層のものと見ら

れる礫も確認された。SGP300A の鋼管挿入時に孔壁を削ったため、孔底に落下したものと

想定された。また、掘削後の粘性土の一部も、フラットビットを上げる際に落下したと想

定された。 

 

 

写真 3.5 フラットビット 
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(8)  孔内洗浄状況 

孔底に礫を含むスライム等が約 4m 程度沈殿していることが判明したため、エアリフト

にて孔内洗浄を行った。エアリフトとは、揚水管を孔底まで下ろし、管内部に圧縮空気を

送り込むことで管内外の地下水に比重差をつくり、上昇する気泡とともに孔底の沈殿物

ごと孔内水を揚水する手法である。なお、エアリフトに際しては、写真 3.6 に示すように

揚水管の先端を加工して、孔底を乱さないように蓋をするとともに、ブラシを装着して、

鋼管の内側に張り付いたスライムの除去を行った。また、作業中は多量の水を要するため、

井戸水を直接孔内に送り込んで対応した。写真 3.7 に揚水状況を示す。 

 

 

写真 3.6 揚水管の先端 

 

写真 3.7 揚水状況 

  

ブ ラ

孔底保護
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孔底のスライム（礫）を回収した際に、写真 3.8 に示す孔底平坦化時に落下したと見

られるフラットな面をもった粘性土が確認された。 

揚水作業を継続して行い、スライムがまったく排出されず清水（地下水）のみが揚水さ

れていることを確認し、エアリフト作業を終了した。なお、清水（地下水）に混じって沈

殿している微粒子は、黒褐色の微細な腐植物であり、洪積粘性土の表面に付着していたも

のと想定される（写真 3.9）。 

揚水管引揚後に孔底深度を孔底面全体に渡って確認したところ、GL-68.27ｍ（≒GL-

68.30ｍ）であった。 

 

 

写真 3.8 フラットな面をもった粘性土 

 

 

写真 3.9 エアリフト仕上げ段階の揚水状況 

 

腐植物 
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3.3.1.3 載荷装置設置手順 

図 3.38，図 3.39 に載荷装置設置手順を示す。 

①ケーシング設置   ②載荷板および荷重伝達管建込 

    

         
 

③沈下測定ロッド建込         ④上部台座、変位計測定アーム設置 

    

               
 

図 3.38  載荷装置設置手順（その１） 
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⑤変位計、油圧ジャッキ、荷重設置 

     

      
 

     
 

 

 
図 3.39 載荷装置設置手順（その２） 

 

第 2 段階 

油圧ジャッキ、 

荷重計の設置。 

第 1 段階 

荷重伝達管等の自重による載荷。 

（187kN/㎡） 
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試験装置全景を写真 3.10 に示す。載荷重は，第１段載荷を載荷板，荷重伝達管等の自重

とし，第 2 段載荷以降は，油圧ジャッキにて載荷した。荷重の増減は，試験杭の頭部に油圧

ジャッキを設置し電動分離式油圧ポンプ（写真 3.11）を接続して行った。 

荷重の管理は試験杭の頭部にロードセルを設置しデジタル式荷重指示器（TD-97A）に表示

した。荷重の操作は，自動荷重操作盤により一定の荷重を保持できる機構とした(写真 3.12)。

また，荷重伝達管に設置した変位計とひずみ計・温度計はデータロガー（TDS-302）に接続

して測定した(写真 3.13)。 

 

      

写真 3.10  試験装置全景   写真 3.11  電動油圧ポンプ 

     

写真 3.12  自動荷重操作盤    写真 3.13 測定状況 
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3.3.1.4 載荷ステップ 

載荷荷重の設定時には，載荷板設置のための掘削による載荷面の応力解放がどの程度生

じるかという見極めが課題であった。載荷荷重は，載荷試験計画立案の前に載荷試験実施位

置近傍で実施した定ひずみ圧密試験結果のうち，pc=1,337(kN/㎡)と大きい圧密降伏応力が

得られたデータを参照し，この圧密降伏応力 pc を超える荷重まで段階的に載荷した。試験

孔の掘削により試験面の土被り圧 p0 は変化しないと仮定し，p0+増加荷重Δp が圧密降伏応

力を越える荷重を最終荷重とした。 

試験孔掘削後の試験面の土被り圧が全て除荷されたと仮定した場合でも，式 3.1 による

試算に用いた図 3.26 に示す繰返し圧密試験より求めた圧密降伏応力の下限値=832 (kPa)

を十分に超える増加荷重 860(kPa)が載荷される。 

第１段階の荷重 p=182(kPa)は載荷板や荷重伝達管等の試験装置自重であり，第２段階以

降はジャッキにより載荷した。また，各荷重段階の載荷日数は，沈下の状況に応じて定めた。

図 3.40，表 3.5 に載荷ステップを示す。なお，第１段階荷重時に地上の荷重計（ロードセ

ル）測定値＝０，載荷板位置のひずみ計測定値≒試験装置自重を示し，以降，地上の測定値

＝ジャッキ荷重，載荷板位置の測定値≒ジャッキ荷重+自重となっていることを確認した。 

 

図 3.40   載荷ステップ 

表 3.5  載荷ステップ 

段階 増加荷重 
Δp (kPa) 

土被り圧＋ 
Δp (kPa) 

載荷日数 
(日) 

累積日数 
(日) 

1 182 822 90 90 
2 350 990 50 140 
3 520 1,160 50 190 
4 860 1,500 60 250 
5 250(除荷) 890 10 260 
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3.3.2 試験結果 
図 3.41 に載荷試験結果を示す。観測は，2015 年 8 月～2016 年 4月の約 9ヶ月間に渡っ

て行った。同図には，付近で観測した潮位を併せて示している。潮位は，気象庁発表の潮汐

観測資料（速報値）徳島県小松浜(載荷試験位置より約 7km 南方)のデータを使用した。ま

た，図 3.42,図 3.43 に各段階の載荷日付近の潮位と沈下量の関係の詳細図を示す。載荷試

験の結果，以下のことが分かった。 

1) 周期的に発生する沈下とリバウンドは，潮位と連動しており，両者のタイムラグはほと

んど見られない。変位の振幅は最大潮位差 1.8m 程度の時，最大となり 1.5mm 程度で

あった。 

2) 図 3.42 の区間２および図 3.43 の区間６に点線で囲んで示すように載荷重が増加した時

に潮位による変動とは明かに異なる弾性的とも思える即時的な沈下が計測された。 

3) 正規圧密領域と考えられる荷重を段階的に載荷したが，室内試験の e-log p 曲線と同様

に明らかに沈下量が増加する屈曲点は見られなかった。 

4) 室内試験結果及びそれによる構造の評価より予測された結果であるが，図 3.5 に示すよ

うな pc付近でひずみが急増する，構造軟化のような現象は見られなかった。 

5) 第１段の載荷(設計値)で，３ヶ月観測したが，直線的に沈下が続き，沈下が収束する傾

向は見られなかった。この傾向は，第２段階以降も同様である。また，載荷重を 850kPa

から 250kPa と除荷したが，10 日間では，沈下の停止やリバウンドは見られなかった。 

 

図 3.41  潮位－沈下量関係図 
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図 3.42  潮位－沈下量詳細図 (区間 1～区間 4) 
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図 3.43  潮位－沈下量詳細図 (区間 5～8) 
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3.3.3 試験結果の考察 
3.3.3.1 沈下量の定義 

今回の沈下計測は，深い深度の砂礫層に不動点を設けるなどして，更新統粘土層の沈下の

絶対値を測定したものではない。図 3.34 の試験装置の概要に示したとおり，地表面と更新

統粘土層の相対距離を計測したものである。 

載荷試験装置を設置した地盤は埋立地であり，埋立後も沈下が続いていた。図 3.44 は載

荷試験実施位置の直近で測量した地表面の沈下計測結果であり，図中には，埋立を行ったと

きの沈下予測（一次圧密沈下のみ）もプロットしている。図より，本地盤では一次圧密はほ

ぼ終了していると考えられるが二次圧密沈下は継続していたことがわかる。ただし，載荷試

験の開始前に沈下はほぼ収束しており，地表面の沈下の影響はないと考えられる。 

図 3.42 の区間２および図 3.43 の区間６に点線で囲んで示した載荷時に潮位による変動

とは明かに異なる弾性的とも思える急激な沈下が計測されており，更新統粘土層に沈下が

生じたと考えてよい。これらのことより，本稿では，本試験で計測した値は，載荷板を設置

した更新統粘土層の沈下量と考えた。 

 
図 3.44  載荷試験実施位置近傍の地表面沈下測量結果 

3.3.3.2 変位の測定値と潮位の連動 

図 3.45 に第１段載荷直後の変位の測定値と潮位の関係を示した。前述したとおり，潮位

のデータは，載荷試験位置ら 7km 離れた小松島潮位観測所のものである。両者のタイムラグ

はほとんど見られず，潮位の変動量と測定値の変動量の割合もよく一致した。 

潮汐の変動によって地盤が変位する事例は他にも指摘されている。例えば，図 3.46 は，

東京湾沿岸に設置された地盤沈下観測井において観測された潮位と埋立地盤内における深

層地下水面の水位状態および地盤沈下記録を示した例である 15)。図 3.47 に地盤沈下観測井

の構造図 16)を示す。地盤の沈下観測は，地中の一定の地層まで挿入した鋼鉄製内管を不動

のものとして，地表に設置したＨ型鋼の動きを測定している。 
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図 3.45  第 1 段載荷直後の沈下量と潮位 

 

図 3.46  潮位・深層地下水位・地盤沈下の記録例 15) 
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図 3.47  地盤沈下および地下水位観測井構造図 16) 
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図 3.45 より，測定値と潮位がタイムラグもほとんどなくよく連動することから，連動の

要因の一つとして，試験装置自体の潮位による変位や地盤の弾性的な変位が考えられる。以

下に潮汐による変位量を試算する。 

図 3.42 の区間３に示したように，潮位の変動量が約 1.9m の時，約 1.2mm の変位が観測

されている。まず，試験装置が潮位の変動により変位したと考えると，図 3.34 に示す沈下

計測ロッド SGP40A に作用する浮力 Fは，  

Ｆ＝ 2 × 2 × × 190＝2,388 ≒ 24(N)    式 3.7 

鉄のヤング率Ｅ＝2.0×105(N/mm2)，ロッド長L=68.27(m)とすると，ロッドの変形量ΔLは， 

Ｌ＝24/(2.0 × 10 ) × 68.27( ) ≒ 0.08( )    式 3.8 

となり，実測値 1.2mm に対し 2オーダー低い値となる。 

次に，沖積層が弾性的に変形したと考える。地盤のヤング率は，微小な変形であるため，

橋梁の建設予定地で計測された PS 検層の値を用いて変位量を試算すると表 3.6 のように

なる。なお，土層の記号は図 3.7 に示した。 

表 3.6 によると，地盤の変位量は，合計で約 4mm 程度であり，実測値の 1.2mm と変位量

のオーダーが合う。これより，測定値の変動と潮位が連動する要因として，潮位の変動に伴

う地盤の有効応力の増減が考えられる。 

φ40mm のロッドで約 70m という大深度の微小な沈下量を計測するという今回の困難な現

場試験の限界とも言え，沈下と潮位の連動のメカニズムの解明は今後の課題である。 

表 3.6  潮位による地盤の変位量の試算 

土層 弾性波速度 
Vs(m/s) 

ヤング率 
E×105 

(kN/m2) 

層厚 
H 

(m) 

変位量 
ΔL 

(mm) 
B 240 2.9 5.8 0.4 

As1 210 2.6 5.8 0.4 
Asc 160 1.4 5.0 0.7 
Ac2 185 1.8 26.1 2.8 
計   42.7 4.3 
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3.3.3.3 沈下の収束傾向 

表 3.3 に示した室内長期圧密試験結果や図 3.44 に示す地表面の沈下測量結果からもわ

かるように，今回の沈下の計測結果に収束傾向が見られなかったことは，二次圧密による沈

下が計測中生じたと想像できる。 

3.3.3.4 室内圧密試験と現場載荷試験の比較 

室内圧密試験結果と今回実施した現場載荷試験結果を比較する際には，両者の圧力増分

ΔP－ひずみ量εの関係用いた。室内圧密試験結果は，現場載荷試験位置の直近でサンプリ

ングした試料を用いて行ったものである。 

ひずみ量εの算出には，下式を用いた。 

室内圧密試験 ： ＝ − ⊿
      式 3.9 

現場載荷試験 ： ＝− ⊿
       式 3.10 

ここに  ΔL ＝各載荷段階の最終沈下量(mm) 

L0 ＝粘土の等価圧縮厚さ 

式 3.9 のｅ0は，土被り圧 P0の時のｅとし，載荷による圧力増分ΔP－ひずみ量εの関係

を求めた。また，式 3.10 の L0は，式 3.11 に示すブーシネスクの式により載荷板中心位置

の地盤内応力分布を求め，これと等価な面積となる深さまでを等価圧縮厚とした。図 3.48

にブーシネスクの式による地盤内応力と載荷厚の関係を示した。 

＝ 1 −     式 3.11 

ここに  σz ：荷重中心線上の深さ z における地盤内応力(kPa) 

ｑ: 円形等分布荷重(kPa) 

z  : 地表面からの深さ(m) 

R：等分布円形荷重面の半径＝125(mm) 

図 3.48 より，プーシネスク式による地盤内応力と等価な面積となる等価圧縮厚さは，

1.84R となり，概ね 2R＝載荷版の直径＝250(mm)であることから，L0＝250(mm)とした。 

図 3.49 に室内試験と載荷試験のひずみ量の比較を示す。室内試験の初期間隙比には，掘

削による応力解放を考慮せず，ひずみは，（土被り圧＋圧力増分）における間隙比と初期間

隙比から計算した。図 3.49 より，室内試験と載荷試験の沈下の傾向はよく一致することが

分かった。載荷試験によるひずみ量は沈下が収束していない段階のひずみ量を便宜的に用

いたものであり，ひずみ量の絶対値の単純な比較はできないが，室内圧密試験結果より大深

度の更新統粘土層の沈下を判定することの妥当性が示されたと考える。 
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図 3.48  ブーシネスクの式より求めた地盤内応力 

 

図 3.49  室内試験と載荷試験のひずみ量の比較 

 

  

12R

11R

10R

9R

8R

7R

6R

5R

4R

3R

2R

1R

0
0.0q 0.2q 0.4q 0.6q 0.8q 1.0q

載
荷

面
か
ら
の
深

さ
(m

)

地盤内応力(kN/㎡)

等価な面積

1.84R



第 3章  長大橋基礎設計のための更新統粘土層における原位置載荷試験の実施と評価 

91 
 

3.4 原位置載荷試験の数値解析と杭基礎施工時の沈下予測 

数値解析は，原位置載荷試験結果をシミュレートできる解析モデルを選定し，選定した解

析モデルを用いて杭基礎の沈下量を予測するという手順で行う。図 3.50 に解析のフローを

示す。 

 

 

図 3.50  数値解析の検討フロー図 
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3.4.1 解析地盤モデルの設定と同定解析 
地盤の構成モデルには,線形モデルとカムクレイモデル 17)を用いた。図 3.51 に１次元状

態における特徴的な応力・ひずみ関係を示す。線形弾性モデルは，(a)図に示すような弾性

体で応力～ひずみ間に載荷・除荷を問わず弾性係数 Eが一定のモデルである。 

これに対してカムクレイモデルは，(d)や(e)図に示すように載荷・除荷があった場合にも

地盤の応力・ひずみ関係が非線形であることをなるべく忠実に表現しようとする方法であ

る。この時，非線形性については，図 3.52 に示すような等方圧密試験結果（いわゆる e～

logp 関係）のλおよびκを用いて表現している。 

 

図 3.51 １次元状態における特徴的な応力・ひずみ関係 18) 

 

図 3.52 等方圧密・膨張試験結果 19) 
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表 3.7 に室内土質試験より設定した更新統粘土層(Dc2)の地盤パラメータをまとめる。な

お，弾性係数 Eは，三軸圧縮試験(UU)の E50の平均値より設定した。図 3.53 にカムクレイ

モデルのメッシュを示す。 

表 3.7   Dc2 層の数値用解析地盤パラメータ 

項目 単位 設定値 設定根拠 
単位体積重量(γt) kN/㎥ 18.4 土質試験結果 
塑性指数(Ip)  25.4 土質試験結果 
圧縮指数(Cc)  0.458 圧密試験結果 
膨潤指数(Cs)  0.046 Ccの 1/10 

圧密降伏応力(pc) kN/㎡ 889 図 12 の平均 
過圧密比(OCR)  1.65 図 11 
ポアソン比  0.333  
透水係数 m/sec 1.00E-09 圧密試験結果 

内部摩擦角(φ') ° 29 三軸圧縮試験 
 

 
図 3.53  原位置載荷試験の解析に用いたメッシュと単体体積重量および弾性係数 
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また，図 3.54 に解析の手順を示す。図のように解析では，初期自重解析，掘削，各段階

の載荷と放置をシミュレートした。各解析ケースの結果一覧（載荷荷重-沈下時刻歴関係）

を図 3.55 に示す。なお，図 3.55 の下段は，中段の沈下時刻歴より各荷重段階の最終時点

の変位量を結んだものである。各解析ケースの計算では，掘削による応力解放率を 0として

行った。解析結果の概要を以下に示す。 

1) 各荷重段階で発生する沈下量の大部分は，全てのモデルにおいて荷重載荷時（直後）に

発生し，次段階の荷重載荷直前には収束している。 

2) カムクレイモデルを用いた場合，線形モデルよりも概ね観測記録に近い結果が得られ

ている。 

実際の基礎の荷重を考えると第１段階の荷重程度であると予想され，過圧密領域のもの

と考えられるが，カムクレイモデルは，過圧密領域のパラメータで計算されるため，基礎の

沈下をシミュレートできると考えられる。これより，橋梁基礎設計条件での予測解析にカム

クレイモデルを用いる。 

 

 

図 3.54  原位置載荷試験の解析の手順 
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図 3.55  原位置載荷試験の解析結果と観測データの比較（沈下時刻歴） 

  

Ⅰ)荷重載荷集積図

Ⅱ)解析結果(変位時刻歴図)の集積図

Ⅲ)各載荷工程の観測最終時点の変位量を結んだ変位時刻歴の集積図
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3.4.2 基礎設計条件での予測解析 
橋梁の沈下予測解析は，基礎杭底面と北島層更新統粘土層(Dc2 層)の上面までの距離が最

も短い橋脚(P９)を対象とした。 

検討対象地付近の地層構成および検討した橋脚を図 3.56 に示すが杭基礎形式は鋼管矢

板セルで，杭径 1000mm，杭長は 38.0m，セルの直径は 16.11m である。杭は，更新統砂礫層

（Dg2 層）に支持され，杭の下端から Dc2 層の上端までの距離は 8mとなっている。 

図 3.57 は，解析に用いたメッシュである。モデルの作成に当たっては，杭の周面摩擦力

を表現するため，杭と地盤との間にジョイント要素を設けた。ジョイント要素のせん断剛性

は，地盤のせん断剛性と同等の値，開閉剛性は，水の体積弾性係数の 100 倍(2.22×108)と

十分大きな値を採用した。 

荷重は，橋脚にかかる総荷重＝93,000(kN)を基礎杭の本数 38 本で除して１本あたり

2.447kN とし，この荷重を１年間かけて線形に増加して載荷した。 

図 3.58 は杭基礎の沈下量の計算結果である。図のように施工終了時(360 日)から 20 年

間の残留沈下量は約 2cm と微小な値となり，本基礎構造は支持層の下にある更新統粘土層

の沈下に対して十分安全であると予測された。 

 
図 3.56 検討を行った橋脚基礎(Ｐ９)の断面 
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図 3.57  橋脚基礎の解析メッシュ 

 

 

図 3.58  橋脚基礎の時間－沈下関係（解析結果） 
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3.4.3 二次圧密の影響 
カムクレイモデルを用いた計算では二次圧密による沈下は含まれない。しかし，実測値で

は，時間とともに沈下が進行しており，二次圧密による影響を検討する。 

以下に実測値と解析値の比較検証を行う。解析値は，線形モデルによる弾性変形量に室内

土質試験より求めた二次圧密係数から算出する二次圧密量を加えて算出する。 

前述したとおり二次圧密係数 Cαには，間隙比 eで表現する Cαeと沈下ひずみεで表現す

る Cαε があるが，せん断変形の影響が大きいと考えられる今回の載荷の境界条件ではひず

みによる Cαε を使用する方が妥当であると考えられるため，本稿では二次圧密沈下量の計

算には，ひずみによる Cαεを用いる。 

二次圧密沈下量は式 3.12 により求める。 

Ss ＝ Cαε h log t/t0    式 3.12 

ここに   Ss   ：  二次圧密沈下量(mm) 

         Cαε   ：  ひずみによる二次圧密係数 

         h    ：  粘土層厚(mm) 

         t     ：  時間(日) 

         t0      ：  二次圧密の開始時間(日) 

である。計算において，以下のように仮定した。 

1) 沈下量：沈下量は，載荷重による体積ひずみ，せん断ひずみ，繰返し荷重によるせん断

ひずみの和であると考えられるが，二次圧密係数と荷重の関係の傾向を調べるため，弾

性解析によるひずみ量と二次圧密によるひずみ量の和と実測沈下量を比較する。 

2) 二次圧密係数 Cαε：表 3.3 に示す今回実施した室内長期圧密試験結果のうち，ひずみで

表現した Cαεの平均値＝2.1×10-3.を用いた。 

3) 粘土層厚 h：載荷幅と同じ H=250mm とする。 

4) 二次圧密の開始時間 t0：第 1～第 4 の各段階で新たな荷重で二次圧密が開始されると考

え，各段階の載荷を始めた時を開始時間 t0とする。 
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図 3.59 に解析と載荷試験における実測による経過日数－沈下量の比較図を示す。二次圧

密による沈下を考慮した解析値は，実測値とよく一致した。 

以上より，室内の長期圧密試験で求めた二次圧密係数を用いて計算した二次圧密沈下量

は，載荷試験の沈下をよく説明できたと考え，同様の計算を基礎設計条件に適用すると次の

ようになる。 

Ss  ＝ Cαε h log t/ t0       式 3.13 

＝ 2.1×10-3 × 15(m) ×log(10/3) 

＝ 16.5(mm) 

ここに   Ss  ：  二次圧密沈下量(mm) 

       Cαε ：  二次圧密係数 = 1.9×10-3 

h  ：  粘土層厚＝15(m)；北島層更新統粘土の最大層厚 

          t   ：  10 年 

          t0  ：  二次圧密の開始＝3 年（図 3.58 より） 

試算の結果，10 年間で約 16mm であり，橋梁の基礎に与える影響はないと判断した。 

 

図 3.59  載荷試験における実測値と解析値の経過日数－沈下量関係の比較図 
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3.5 まとめ 

本報告は，徳島県の吉野川河口域を横過する長大橋の設計に関連して，想定した支持層の

下に堆積する北島層更新統粘土層の沈下の可能性を検討したものである。不攪乱試料によ

る一連の土質試験を実施するほか，深度-70m に堆積する更新統粘土層に載荷板で直接荷重

を作用させ，長期的な沈下量を観測して基礎の沈下に対する安全性を照査した。以上の検討

より，得られた知見をまとめると以下のようになる。 

 

1) 北島層更新統粘土の不攪乱試料を用いた室内土質試験の結果より，圧密降伏応力は土

被り圧に対して，1.2～2.0 程度の過圧密であった。また，土田らが示した方法等により

堆積構造の影響を定量的に検討した結果，堆積構造の影響は小さいと判定され，高位な

構造を有する大阪湾更新統粘土とは明確に異なっていた。 

2) 直径 250mm のボーリング孔を利用して更新統粘土の原位置載荷試験を実施した。粘土

の載荷試験における等価圧縮厚さを直径と同じ 250mm とし，掘削による応力解放を無

視して室内圧密試験と現場載荷試験の沈下量をひずみ量で比較した結果，応力増分と

ひずみの関係はほぼ同様であった。臨海部の長大橋の基礎直下に堆積する更新統粘土

においても沈下の判定に室内圧密試験結果を用いることができることを原位置載荷試

験により確認できた。 

3) 原位置載荷試験において，潮位と連動した周期的な沈下計測値の変動が観測された。他

にもこのような事例は見られるが，変動が発生する明確なメカニズムの解明には至ら

なかったため，沈下予測はこの変動分を考慮せず行った。本現象が生じる可能性の一つ

として，潮位による有効応力の増減による地盤の弾性的な変位が考えられるが，この点

について今後さらに検討する必要がある。 

4) 長期的に沈下が継続し，収束する傾向は見られなかった。また，試験の最終段階で除荷

を試みたが，沈下の停止やリバウンド等の現象は見られなかった。収束する傾向のない

継続的な沈下は，二次圧密的な沈下が生じたと考えられる。 

5) 原位置載荷試験の時間－沈下曲線を同定するため，北島層更新統粘土に線形モデル，カ

ムクレイモデルの 2 モデルを適用し，数値解析を行った結果，カムクレイモデルを適用

することによって，原位置載荷試験結果をよく再現することできた。 

6) 北島層更新統粘土にカムクレイモデルと原位置載荷試験の解析で同定したパラメータ

を適用し，基礎設計条件で予測解析を行った結果，施工終了時からの残留変位量は約

2cm と微小な結果となり，対象橋梁は沈下に対して十分安全なことが予測できた。 

7) 載荷試験による実測値と解析値（線形解析＋室内長期圧密試験による二次圧密係数で

の沈下量）の試算結果はよく一致した。室内試験による二次圧密係数で二次圧密沈下量

を試算した結果，10 年間で約 16mm と微小であり，二次圧密沈下に対しても安全なこ

とが予測できた。 
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8) 本報告のようにボーリング孔を利用し深層の粘土層に直接載荷を行って沈下量を観測

することは，大深度の粘土層の沈下を検討するための有力な方法のひとつと考えられ

る。ただし，前述した潮位による計測値の変動や沈下に収束傾向が見られなかったこと

など十分には解明できなかった点について今後の検討が必要である。 
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 供用中の盛土からの採取土試料を用いた飽和・不飽和状態の

強度特性 

4.1 はじめに 

近年，高速道路本体の構造物のうち，盛土などの土構造物においては，豪雨による地下水

の上昇や地震による揺れがのり面崩壊の主因となっている場合が多くみられ，長期の通行

止めに至るケースが起こっている。 

これと並行して高速道路は，昭和 38 年の名神高速道路の開通から 50 年を経た現在，老

朽化の進展とともに厳しい使用環境にさらされていることによる変状の増加や新たな変状

の発生などが顕在化してきている。 

東日本・中日本・西日本高速道路株式会社では，豪雨時，地震時においても高速道路ネッ

トワークの機能を維持することを目的として，「高速道路資産の長期保全及び更新のあり方

に関する技術検討委員会(2014 年 1月)」の提言を受け 1)，“高速道路リニューアルプロジェ

クト”が計画されている 2)。 

今後 15 年間で切土・盛土などの土工構造物の大規模修繕の事業延長は，約 1,230km が見

込まれている 1)。 

高速道路は，標準的なのり面勾配と締固めの管理を行うという手法で，建設が行われてき

た。しかし，維持管理の時代を迎え，既存の高速道路盛土の安定性を検討し補強により安全

性を向上する対策を検討する場合には，盛土を構成する地盤の強度定数に関する情報を把

握し，豪雨時や地震時の安定性を照査する必要が生じてきている。言い換えれば，“仕様規

定”から“性能規定”への移行である。 

この際に，長大な路線長となる高速道路ではすべての対象個所で地盤調査を行って強度

定数を求めることが難しいため，安定性を検討すべき箇所を抽出し詳細検討の優先順位付

けを行う段階で，既設盛土の強度定数の代表的な値（参考値）が示されていれば非常に便利

である。 

盛土の強度定数の参考値として，東日本，中日本，西日本高速道路株式会社による「設計

要領（以下，設計要領）」では，表 4.1 が示されている 3)。ただし，表 4.1 に示される地盤

の強度定数は，圧密非排水せん断条件における概略的な値であり，盛土に対する地下水，湧

水などの影響は考慮していないとされている。表 4.1 に示された値はせん断抵抗角，粘着

力ともに様々な状態で存在する盛土の一般値を示したものであり，高速道路盛土の調査結

果に基づき，既設盛土の現状に近い参考値があれば，実務上，きわめて有用であると考えら
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れる。本研究は，表 4.1 に示されている参考値を補完する目的から，既存の高速道路盛土

から採取した試料を用いて，飽和および不飽和状態で三軸圧縮試験を行い，求められた強度

定数について検討を行った 4)。 

高速道路盛土が建設後に経年劣化，豪雨，地震を受けたときの飽和度とせん断力の関係を

図 4.1 に模式的に示す。道路盛土の施工においては，過去の施工実績から，転圧力 200kN 級

の振動ローラを用い施工層厚 30cm の施工を実施すれば，供用時に重大な問題が生じること

が少ないとされている 3)。このことから施工直後は，盛土は最も安定した状態であったと考

えられるが，供用開始後，特に法表面においては降雨と乾燥による乾湿の繰返しにより劣化

するとともに盛土内部の飽和度が施工直後から徐々に増加するため，せん断強度が低下す

る。それに加え排水施設の機能低下等も同時に発生することも考えられる。そして，豪雨に

よって盛土内の地下水位が上昇し，飽和に近い状態になって崩壊に至る場合があると考え

られる。これに対して，盛土内からの排水対策を行った場合は，盛土の飽和度が下がり，盛

土施工時に近い強度まで回復することが想定される。豪雨に対する高速道路盛土の補強，修

繕を検討する際には，飽和度と強度に関するこのような関係を考慮する必要がある。 

  

 
図 4.1  盛土内の飽和度と強度 

表 4.1  設計要領による高速道路盛土の土質定数 3) 

種   類 状   態 せん断抵抗角
(deg) 

粘着力 
(kPa) 

礫および 
礫まじり砂 締固めたもの 40 0 

砂 締固めたもの 粒径幅の広いもの 
分級されたもの 

35 
30 

0 
0 

砂質土 締固めたもの 25 30 以下 

粘性土 締固めたもの 15 50 以下 

関東ローム 締固めたもの 20 10 以下 

最適含水比 100%

盛土内の飽和度 Sr

盛
土

の
強

度
τ

施工直後

現状

豪雨時
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また，近年，地震時の盛土の安全対策として盛土についてもレベル２地震動に対して耐震

性を確保する必要性が指摘されている 5)。具体的な検討方法としては，盛土高が 15m を超え

るような高盛土を対象に，レベル２地震動に対して盛土条件や地形・地質等を考慮し，盛土

の残留変位量を算出する手法が，設計要領に示されている 3)。この検討を行う場合の強度定

数としては，地震発生時の飽和度における非排水条件下での粘着力とせん断抵抗角が必要

である。 

高速道路盛土は一般的に不飽和状態となっている。不飽和土の有効応力としては以下に

示す Bishop6)の式がよく用いられている。 

σ’= (σ - ua )  + χ (ua  uw )                 式 4.1 

ここに，σ’は不飽和土の有効応力，σは全応力，ua と uw はそれぞれ間隙空気圧と間隙

水圧，χはサクションと水分量(飽和度)によって変化することが知られている 7)，8)。 

不飽和土の強度を厳密に議論するには，いくつかのサクションで基底応力の異なる複数

個の三軸圧縮試験を行う必要があり，実際の盛土構造物がさまざまな種類の現地発生土で

構築されていることを考えると試験には多大な労力を要する。さらに，盛土内の原位置での

サクションと水分量を正確に予測することも難しいので，式 4.1 による有効応力を用いた

安定解析は実用的とはいえず，実務設計では全応力解析を用いるのが一般的である。 

高速道路盛土の材料としては，通常細粒分を含む砂質土が用いられることが多い。これら

の土質は地震時等のせん断時には非排水条件と考えられるため，強度定数としては原位置

の拘束圧による圧密後の非排水強度を表す ccuと cuが用いられている。以上の観点から本研

究では ccuと cuに関して整理を行い，さらにせん断中に測定したサクションにより，有効応

力に関する強度定数 c’， ’について整理を行った。 

盛土の安定を検討する際には，地盤強度の不均質性は重要な条件の一つであるが，既設の

高速道路盛土の地盤強度の不均質性について報告した例は少ない。秦らは，空港盛土の土質

試験データを収集し，地盤強度特性やその不均質特性に関する検討を行った 9)。さらにその

結果を用いて，盛土内の強度定数のばらつきを考慮したモンテカルロシミュレーションを

行って高速道路盛土の地震時の安定性を評価している 10)。本研究では，高速道路盛土の土

質試験データを用いて，強度特性とともに不均質性について検討を行った。 

高速道路リニューアルプロジェクトでは，高速道路盛土に関しては，被災件数および崩壊

規模を考え，図 4.2 に示すように「粘性土」，「まさ土」，「山砂」，「泥岩」，「シラス」といっ

た材料を用いた盛土は崩壊に対するリスクが高く，事前対策を検討する必要があるとして

いる 11)。また，図 4.3 に盛土材料別の１件あたり被災土量を示す。「まさ土」，「「泥岩」，「シ

ラス」で多くなっている。本研究においてもこれらの盛土材料を中心に検討を行った。 
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図 4.2 盛土材料別の被災件数 11) 

 

 
図 4.3  盛土材料別の１件あたり被災土量 

                            （盛土材料別の被災土量の合計÷被災件数） 
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4.2 三軸圧縮試験の方法 

4.2.1 試料の採取と供試体作成方法 
図 4.4 に試料の採取から三軸試験供試体の作成までのフローを示した。三軸圧縮試験用

の試料は，φ115mm のコアチューブを利用した無水掘り（攪乱試料）により採取し，盛土内

で同一な土性のものを撹拌混合して供試体の作成を行った。三軸圧縮試験のための供試体

は，供用中の盛土の現状を再現するため、不攪乱試料を用いて，現地の乾燥密度を求め、こ

れを基準に締め固めて作成した。 

締め固め法は，モールド内に３層に分けて試料を入れ，各層ごとに突き棒で締め固める静

的な方法を用いた。三軸圧縮試験のための供試体の作成は，現状の盛土の密度とするため，

不攪乱試料より求めた基準密度で締め固めた。また，不飽和の試料は，図 4.1 に示す排水

対策実施後の状態を再現するため，自然含水比以下で含水比の調整を行い，供試体作成後に

含水比を測定して飽和度を算出した。図 4.5 に現地で採取したときの試料の飽和度のヒス

トグラムを示す。図のように，飽和度は 55～95%の範囲に分布しており，採取した試料 30個

の平均値は 78%であった。 

 

 

 

図 4.4  試料の採取と三軸試験供試体作成の方法 
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図 4.5 盛土から採取した試料の飽和度の分布 

 

4.2.2 試験項目と三軸圧縮試験の試験条件 
表 4.2 に三軸圧縮試験の試験条件をまとめる。飽和土の三軸圧縮試験のせん断過程の排

水条件は，非排水強度と有効応力に関する強度定数を求めるため CUバー条件とした。また，

不飽和土の三軸圧縮試験のせん断過程は排気・非排水条件(サクション測定)で試験を実施

した。なお，沖縄地区の粘性土は，せん断過程で排気がほとんど生じないと考え，通常の CU

バー試験（圧密非排水試験）を行った。また，九州地区の火山灰質砂の不飽和土では試験が

実施されていない。 

試験で用いた試料は，いずれも粒径幅の広いものであり，9.5mm ふるいを通過した試料を

用いて実施し，供試体寸法は最大粒径の 5倍程度のφ5cm×高さ 10cm である。 

圧密時間は飽和土，不飽和土ともに，基本的に 24時間とし，一次圧密が終了しない場合

は一次圧密終了まで継続することとしたが，ほとんどのケースで 24時間以内に一次圧密が

終了した。軸圧縮時のひずみ速度は 0.1%/min である。 
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表 4.2  三軸圧縮試験条件 

地区 土質 飽和土 不飽和土 
沖縄 粘性土 

CU バー 

CU バー  
九州 火山灰質砂 － 
中国 まさ土 排気・非排水  
関西 礫質土(泥岩) 排気・非排水 
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4.2.3 強度定数の算出方法 
高速道路盛土の強度定数としては一般に CU 三軸試験結果から求めた ccuと cuが用いられ

ている。CU 三軸試験結果から物理的に意味のある cuの求め方について，地盤工学会の地盤

材料試験の方法と解説では，図 4.6 を用い以下の三つの考え方を示している 12)。 

「① モール円上のすべり面を表す点 A を，圧密応力σrの真上にもってきて，これを連ね

た線を引く。 
② モール円の直径(σa-σr)maxを 3 等分し，原点に近い 3 等分点の真上の点 B をσrの真上

に持ってきてこれを連ねて線を引く。 
③ モール円の頂点の縦距離，すなわち(σa-σr)f/2 をσrの上にとり，これを連ねて線を引

く。 
これら三つの方法の意味と問題点を以下に説明する。(中略)②は平均主応力面上の応力

を表しており，その角度は約 55°であるから実際の破壊面に近く，誤差は小さい。(後略)」 

そこで，本研究では，飽和土，不飽和土ともに，②の方法によって ccu とφcu を求めた。

以上のように求めた ccuと cuは，等方圧密圧力と圧密後に圧縮せん断したときのせん断面に

発揮されている非排水せん断強度との関係を表しており，ccu は圧密圧力が 0 の時の非排水

強度，tan cuは圧密による強度増加率を意味している。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

図 4.6 地盤材料試験の方法と解説による cuの求め方 9) 
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4.3 調査結果の概要 

4.3.1 調査結果の例 
図 4.7 は沖縄沖積粘土の試料を採取したとき土層構成，標準貫入試験結果を示している。

図のように，盛土は砂混じり粘性土，礫質砂，砂質粘性土で構成されており，三軸圧縮試験

は盛土のうち，層厚の厚い主体な材料である砂まじり粘性土の混合土を用いて実施した。い

ずれの層も N 値は 10 前後である。 

図 4.8 は中国地区のまさ土に分類した試料採取地点の一例である。図の砂質土がまさ土

層であり，この層の混合土を用いて三軸圧縮試験を実施した。図に示す深さで試料を採取し

た。採取地点の N 値はいずれも 10以下である。 

図 4.9 は関西地区の礫質土の採取地点の一例である。試料は粘土混じり砂礫に分類され

ており，この層の混合土を用いて三軸試験を実施した。試料採取地点の N値が 20～40 と高

くなっている。 

 

図 4.7 試料採取箇所の標準貫入試験結果（沖縄地区，粘性土） 

 
図 4.8 試料採取箇所の標準貫入試験結果（中国地区，まさ土） 
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図 4.9 試料採取箇所の標準貫入試験結果（関西地区，礫質土（泥岩）） 

 
4.3.2 三軸試験から求められた強度定数のまとめ 

 

表 4.3 に今回整理した高速道路盛土の地盤強度データの一覧を示した。供用から約 15～

40 年が経過している。収集したデータについて，地盤の強度定数(ｃとφ)に着目して整理

を行った。試料を採取した盛土の箇所のうち，同一と見なせる盛土材料に分類し強度定数を

整理した。なお，火山灰質砂については，不飽和土の三軸試験は実施されていない。 

表 4.3 収集した高速道路盛土の地盤強度データの一覧 

飽和条件 飽     和 不  飽  和 

 強  度 
定  数 

パラメー

タ 

沖  縄 
地  区 
(1988

年供用) 
粘性土 

九  州 
地  区 
(1981

年供用) 
火山灰
質砂 

中  国 
地  区 
(1979~ 
2001 年
供用) 
まさ土 

関  西 
地  区 
(1974~ 
2003 年
供用) 
礫質土 

平均値 

沖  縄 
地  区 
(1988

年供用) 
粘性土 

九  州 
地  区 
(1981

年供用) 
火山灰
質砂 

中  国 
地  区 
(1979~ 
2001 年
供用) 
まさ土 

関  西 
地  区 
(1974~ 
2003 年
供用) 
礫質土 

平均値 

全
応
力
に
関
す
る
強
度
定
数 

粘着力 
ccu 

サンプリ

ング数 3 8 6 7 6 3 － 6 7 5.3 

平均値
(kPa) 28.4  34.3  42.8  45.8  37.8 35.1  － 75.7  121.3  77.4 

変動係数 0.123 0.359 0.442 0.589 0.378 0.202 － 0.281 0.350 0.278 

せん断 
抵抗角 

cu 

サンプリ

ング数 3 8 6 7 6 3 － 6 7 5.3 

平均値
(deg.) 24.0  22.7  21.9  20.1  22.2 25.6  － 28.5  38.4  30.8 

変動係数 0.016 0.239 0.215 0.192 0.166 0.087 － 0.131 0.144 0.121 

ccu と cuの相関係数 -0.99 -0.37 -0.11 0.23 -0.31 0.75 － -0.50 -0.14 0.04 

有
効
応
力
に
関
す
る
強
度
定
数 

粘着力 
c’ 

サンプリ

ング数 3 8 6 7 6 3 － 6 7 5.3 

平均値
(kPa) 6.3  8.4  3.2  9.1  6.8 16.0  － 35.6  36.8  29.4 

変動係数 0.452 0.82 0.599 0.435 0.577 0.263 － 0.472 0.696 0.477 

せん断 
抵抗角 

’ 

サンプリ

ング数 3 8 6 7 6 3 － 6 7 5.3 

平均値
(deg.) 31.6  34.8  33.2  31.8  32.8 28.0  － 31.5  31.8  30.4 

変動係数 0.004 0.064 0.045 0.057 0.043 0.026 － 0.031 0.0654 0.040 

c’と ’の相関係数 －  － -0.88 0.68 -0.10 － － 0.08 -0.50 -0.21 
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図 4.10 に九州地区の火山灰質砂の飽和試料を用いて CU バー試験を実施したときの応力～

ひずみ曲線とモールの応力円を代表例として示した。 

 

 

 

 
図 4.10 飽和土の CU バー試験結果例（九州地区，火山灰質砂） 
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図 4.11 に関西地区の礫質土の不飽和試料を用いて圧密排気・非排水試験(サクション測

定試験)を実施したときの応力，サクション，体積ひずみ～軸ひずみ曲線とモールの応力円

を代表例として示した。図-8の下図に示すように，ccuと cuは，全応力に関するモールの応

力円に図 4.11 のように作図を行いプロットした点に最小二乗法で近似直線を決定して求

めた。また，c’とφ’は，サクションを全応力から差し引き，強度を整理した。 

  

 

 

 

 
図 4.11 関西地区礫質土の三軸圧縮試験結果の例 
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図 4.12 に分類された各盛土材ごとに全応力に関する強度定数 ccuと cuの平均値と標準偏

差を示した。飽和時における ccuと cuの平均値の範囲は，ccuが 28.4～45.8kPa， cuが 20.1

～24.0 ﾟとなっている。一方，原位置の飽和度と同じ飽和度に調整した試料の ccuと cuの平

均値の範囲はそれぞれ 35.1～121.3kPa，25.6～38.4°であった。このように，原位置での

不飽和状態から飽和状態に変化することにより，ccuは 33～76kpa， cuは 2～18 ﾟ低下してお

り，豪雨による盛土内の飽和度の上昇が盛土の安定に大きな影響を与えることがわかる。 

 

(a) 粘着力 ccu 

 

(b) せん断抵抗角 φcu 

  図 4.12 強度定数の平均値とばらつき（全応力） 
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図 4.13 では，各盛土材ごとに有効応力に関する強度定数 c’とφ’の平均値とばらつき

を示している。飽和時の c’の平均値は 3.2～9.1kPa，φ’は 31.6～34.8 ﾟであり，原位置

の飽和度と同じ飽和度に調整した試料では，c’の平均値は 16.0～36.8kPa，φ’は 28.0～

31.8 ﾟであった。このように有効応力に関する強度定数では，飽和時に c’が 10kPa 以下ま

で減少すること，φ’において飽和度による差が小さいことが特徴である。 

 

(a) 粘着力 c’ 

 

(b) せん断抵抗角 ’ 

図 4.13 強度定数の平均値とばらつき（有効応力） 

表 4.3 に示す地盤強度の不均質度合を表現する指標の１つである変動係数(=標準偏差／平

均値)に着目すると，粘着力 cのほうがせん断抵抗角φに比べ，変動係数の平均値が大きい

傾向にある。また飽和状態の方が不飽和状態に比べ変動係数の平均値が大きい。既往の研究

13),14)では，粘着力 cの変動係数として 0.3 程度およびせん断抵抗角φの変動係数として 0.1

程度の値が採用されるケースが多いが，これらの採用値は CU 試験による粘着力 ccu の変動

係数の平均値（不飽和時 0.378，飽和時 0.278），せん断抵抗角φcuの変動係数の平均値（不

飽和時 0.166，飽和時 0.121)と概ね一致している。 

図 4.14 と図 4.15 はそれぞれ飽和度と粘着力 ccu，飽和度とせん断抵抗角φcuの関係であ
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る。図中に示す実線および破線は，飽和度 100%の結果も含めて，相関係数の最も高いとこ

ろで線を描いている。図のようにばらつきはあるが，礫質土の粘着力を除き，いずれの試料

においても飽和度が高く飽和に近くなるとともに粘着力もせん断抵抗角も低下する傾向を

示している。図 4.1 に既存の高速道路盛土の飽和度と強度の関係を示したが，経年変化に

より建設時よりも飽和度が高まれば強度は低下するが，排水対策によって常時および豪雨

時の飽和度を低下させることにより強度の低下を防止できることが図 4.14 および図 4.15

からも裏付けられる。 

 
図 4.14 飽和度と ccuの関係 

 
図 4.15 飽和度とφcuの関係 
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表 4.1 に示した地盤の強度定数は概略的な値であって地下水などの影響が考慮されてい

ないことを述べたが，今回の調査結果に基づいて，飽和度を考慮した土質定数の概略値を設

定することを試みた。 

実務で安定計算により盛土の排水工を設計する場合，通常，常時および豪雨時の設計水位

を設定する。設計水位より上の盛土に不飽和時の強度定数，設計水位より下の盛土に飽和時

の強度定数を用いる。粘着力 ccu の変動係数の平均値が 0.328(0.278～0.378)であり，せん

断抵抗角φcuの変動係数の平均値が 0.144(0.121～0.16)である。 

地盤の力学定数がばらつきを有する場合に，ばらつきを考慮して設計定数を決定する考

え方が，港湾の施設の技術上の基準・同解説 15)，16)に示されている。同基準では，地盤の力

学定数の代表値を推定値，設計定数を特性値と呼び，特性値は次式で与えられる。 

特性値＝推定値×b1      式 4.2 

b１は土質定数のばらつきに関する補正係数で，変動係数の大きさに応じて表 4.4 で与え

られている。この考えを用いると，変動係数による補正係数はせん断抵抗角で 0.95，粘着

力で 0.85 である。この考え方を参考にして，せん断抵抗角φについては原位置の飽和度に

対応する実測値の平均値をそのまま概略値とし，粘着力 cの設定においては，原位置の飽和

度に対応する粘着力の実測値の平均値から標準偏差を引いた値を概略値とした。 

 

表 4.4 土質定数の変動係数と特性値のための補正係数 b1
15),16) 

土質パラメータの 
変動係数 

補正係数 b1 
耐力側パラメータ

(地盤強度など) 
作用側 

パラメータ 
0.1 未満 1.00 1.00 
0.1 以上 0.15 未満 0.95 1.05 
0.15 以上 0.25 未満 0.90 1.10 
0.25 以上 0.40 未満 0.85 1.15 
0.40 上 0.60 未満 0.75 1.25 
0.60 以上 結果の解釈やモデルの再検討 
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以上の考え方を表 4.5 にまとめ，表 4.6，表 4.7 にそれぞれ地下水位上，地下水位下の

強度定数の概略値を示す。試みに一般的に高速道路盛土で採用される断面(盛土高=14m，2 段

盛土，のり勾配=1:1.8)において，今回設定した概略値のうち最も厳しい条件となる粘性土

の土質定数を仮定した場合の常時の安定計算結果を図 4.16 に示す。なお，設計地下水位は，

排水対策工を実施し，のり尻からの高さの 1/3 まで低下させた場合を想定する。試算の結

果，円弧すべり計算の安全率 FS=1.50>1.25 となり十分安全な結果となった。このことは，建

設当時から経年劣化していると考えられる盛土において，適切な排水対策工を実施し，今以

上の劣化を起こさないようにすれば，十分安全であることを示唆していると考える。表 4.6，

表 4.7 は表 4.1 に比べ，飽和度および排水改善の効果を考慮した強度定数の設定ができる

点で有効であると考えられるが，限られたデータに基づいており，今後既存の盛土の強度定

数をさらに収集することにより見直していく必要がある。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
図 4.16  粘性土の安定計算(試算)結果 

 

 

 

表 4.5 高速道路盛土の設計定数の考え方 

 せん断抵抗角 cu (°) 粘着力 ccu (kPa) 
地下水位上 図 4.12 現地飽和度の平均 図 4.12 現地飽和度の(平均値－標準偏差) 
地下水位下 図 4.12 飽和時の平均 図 4.12 飽和時の(平均値－標準偏差) 

表 4.6 土質定数の概略値 1（地下水位上） 

盛土材 せん断抵抗角

cu (°) 
粘着力  
ccu (kPa) 

礫質土 35 70  
まさ土 25 50  
粘性土 25 20  

表 4.7 土質定数の概略値 2  (地下水位下) 

盛土材 せん断抵抗角

cu (°) 
粘着力  
ccu (kPa) 

礫質土 20 15  
まさ土 20 20  
粘性土 20 20  
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4.4 パラメータ間の相互関係 

4.4.1 φcu, ccuとφ’，c’の関係 
図 4.17 には各盛土材ごとに c’と ccuと関係を示している。図中には現地の飽和度に合

わせた不飽和状態での値と飽和させたときの値を示しているが，いずれの盛土材において

も不飽和，飽和によらず c’と ccuは，ほぼ以下のように直線関係となっている。 

ccu =20+c’（沖縄地区粘性土）      式 4.3 

ccu =20+c’（九州地区火山灰質土）      式 4.4 

ccu =30+1.25c’（中国地区まさ土）      式 4.5 

ccu =25+2.00c’（関西地区礫質土）      式 4.6 

 
いずれの式もc’が0の場合でも20～30kPaの ccuが発揮されることを示している。また，

試料を飽和することによって，c’と ccuはともに大きく低下しているが，まさ土および礫質

土では c’は飽和によってほぼゼロとなっている。 

     
(a) 沖縄地区：粘性土          (b) 九州地区：火山灰質砂 

     

(c) 中国地区：まさ土             (d) 関西地区：礫質土 

図 4.17  c’と ccuの比較 
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図 4.18 はφcuと ’の関係である。図をみると，いずれの地区の盛土材も ’の値は概ね

30～35°に分布しておりばらつきも少なく，前述したように盛土材料による違いも小さい。

これに対して cu はばらつきが大きく盛土材料による違いも明瞭である。沖縄地区粘性土と

中国地区まさ土では，不飽和のときの cuは ’よりやや小さい値となっているが，礫質土の

場合，不飽和では cu の方がφ’よりも大きくなっている。しかし，いずれの盛土材料も飽

和時の cuは ’よりも小さく，15°～30°の範囲でばらついている。 

 

  

       
(a) 沖縄地区：粘性土                      (b) 九州地区：火山灰質砂 

       
(c) 中国地区：まさ土                       (d) 関西地区：礫質土 

図 4.18  cuと ’の比較 

 

15

20

25

30

35

40

15 20 25 30 35 40

φ
c
u
(d

e
g.

)

φ' (deg.)

不飽和(現地の飽和度）

飽和時

沖縄地区

粘性土

10

15

20

25

30

35

40

10 15 20 25 30 35 40

φ
c
u
(d

e
g.

)

φ' (deg.)

飽和時

九州地区

火山灰質砂

10

15

20

25

30

35

40

10 15 20 25 30 35 40

φ
c
u
(d

e
g.

)

φ' (deg.)

不飽和(現地の飽…

飽和後

中国地区

まさ土

0

10

20

30

40

50

0 10 20 30 40 50

φ
c
u
(d

e
g.

)

φ' (deg.)

不飽和(現地の飽和度）

飽和後

関西地区

礫質土



第 4章 供用中の盛土からの採取土試料を用いた飽和・不飽和状態の強度特性 

122 
 

4.4.2 粘着力とせん断抵抗角の関係 
図 4.19，図 4.20 に，各地区における粘着力 c とせん断抵抗角φの関係を示した。まさ

土，礫質土については，排水条件の強度定数が使われる場合も想定し，有効応力に関する強

度定数 c’と ’の関係も示した。Hata17)は，国内の空港盛土において三軸 CD 試験，UU 試

験，CU 試験から求められる粘着力 c とせん断抵抗角φの関係を調べ，いずれの試験による

値でも cとφに負の相関があることを指摘している。図をみると，両者に負の相関が明瞭に

見られるのは九州地区火山灰質砂であり，他の盛土材料では両者に相関はみられなかった。 

       
(a) 沖縄地区：粘性土                 (b) 九州地区：火山灰質砂 

 

       
(c) 中国地区：まさ土 

図 4.19  粘着力とせん断抵抗角の関係（その１） 
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4.4.3 細粒分含有率と粘着力，せん断抵抗角の関係 
空港盛土の強度定数を調べた秦ら 9)は，細粒分の増加に伴って粘着力も増加する傾向があ

り，せん断抵抗角は一定もしくは緩やかに低下する傾向があるとしている。図 4.21 は，各

盛土材料における細粒分含有率 Fcと粘着力 ccu，c’の関係であり，図 4.22 は各盛土材料に

おける細粒分含有率 Fcとせん断抵抗角 cu， ’の関係を示している。粘着力はいずれの盛土

材料においても不飽和のときの値が飽和時の値よりも大きくなっている。この傾向は，空港

盛土の強度の関係をまとめた秦らの論文でも示されている 9)。また，まさ土および礫質土の

不飽和時の粘着力 ccuは，他の盛土材料に比べてばらつきが大きいという特徴があり，盛土

補強の設計で使用する粘着力の設定にはこの点を十分に留意する必要があろう。九州地区

の火山灰質砂では，細粒分 Fcの増加に伴い粘着力が小さくなっているが，図 4.22 の cuを

みると cu は細粒分とともに増加している。したがって火山灰質砂は，細粒分の増加ととも

に粘着力が小さくφが大きくなり，より砂質土的な強度特性を示している。 

図 4.22 をみると，細粒分 Fcとせん断抵抗角 の関係では，いずれの盛土材料においても

有意な関係は見いだせなかった。図 4.12 および図 4.13 で示したように，せん断抵抗角

は各盛土材料によってあまり変化していない。盛土のり面の崩壊は，3m 以下の比較的浅い

深度で生じることが多く，すべり面深さが浅いすべりを想定する場合，土被り圧は小さいの

でせん断強さにおけるφの影響は相対的に小さいと考えられるが，これらの実測値を参考

にして過大な値とならないよう設定すべきである。 

  

    
(d) 関西地区：礫質土 

図 4.20  粘着力とせん断抵抗角の関係（その 2） 
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(a) 沖縄地区：粘性土             (b) 九州地区：火山灰質砂 

     
 

(c) 中国地区：まさ土 

      
 

(d) 関西地区：礫質土 

図 4.21  細粒分含有率と粘着力の関係 
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(a) 沖縄地区：粘性土                          (b) 九州地区：火山灰質砂 

      
(c) 中国地区：まさ土 

      
 (d) 関西地区：礫質土 

図 4.22  細粒分含有率とせん断抵抗角の関係 
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4.5 盛土の安定検討 

盛土の安定検討に当たっては，これまで最も安全側に考えた飽和度の強度定数を用いる

代わりに，盛土内の水位を考慮せず，古典的安定解析理論に基づく設計法が採用されてきた。

しかし，豪雨や巨大地震の影響や盛土の維持管理のニーズにより，盛土の強度や盛土内の設

計水位を適切に評価し，レベル２地震時の変位量まで考慮する高度な設計法が主流になっ

てきている。本項では，これまであまり検討されてこなかった盛土内水位の設定法やニュー

マーク法を用いた盛土の補強土工の設計法などについて考察する。 

4.5.1 盛土内水位の設定 
4.5.1.1 盛土の水位観測例 

筆者は実務において既設の盛土の水位観測を継続的に行った時，盛土内の水位が２つ以

上に分かれて観測されることをしばしば経験している。 

図 4.23 は，集水地形に位置する高速道路盛土における水位観測例である。盛土は，表層・

深層部でそれぞれ土性が異なるため，同図に示すように盛土を区分した。 

図 4.23 に示す位置に地下水観測井を設置し，約１年間観測した。図 4.24 に水位計の設

置状況を示す。地下水位の測定には，水圧式自記水位計を使用し，連続測定を実施した。 

水圧式水位計は，水面の昇降にともなって水中に設置した受圧部(水圧センサー)の受け

る水圧が変化することより，この水圧変化を連続的に測定し，水位を求めるものである。 

通常盛土の地下水位観測井は、図 4.23 に示す No.1-1，No.2-1 のように基礎地盤を底と

して設置されるが，ボーリング作業中の水位観測で盛土内に宙水状に水位が存在すること

が確認されたため，No.1-2 および No.2-2 を追加した。 

観測結果から，盛土上部に存在する宙水状の水位と基礎地盤付近に存在する地下水位に

２分される。また，図には深度～細粒分含有率(FC)の関係を示したが，小段付近で細粒分が

最大となっている傾向がある。 

盛土供用中の乾湿の繰返しにより盛土内の細粒分が移動し，不透水層を形成することや，

盛土の小段付近は，施工中に工事用道路として締め固められた可能性もあり，盛土の上部に

宙水状にもう一つの水位が生じることが十分に考えられ，このような事例は他にも多いこ

とが推測される。 
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図 4.23 水位観測例 

 

 

図 4.24 水圧式水位計設置状況 
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4.5.1.2 ２つ水位を考慮できる設計ソフトの開発 

盛土の補強工設計においては，設計盛土内水位を現状に即して設定し，水位上下における

盛土の強度，すなわち，盛土の飽和-不飽和時の強度を合理的に設定することが重要である。

筆者が調べた範囲では，実務において設計上２つの水位を考慮できる市販ソフトは存在し

なかったため，これを反映できるソフトを開発した。 

高速道路の盛土の安定計算は，原則として，式 4.7 に示すテンションクラックを考慮し

た修正フェレニウス法による単一すべりを用いた全応力法により行う。 

 

= ∑( ・ℓ ・ ・ ∅）
∑（ ・ ）

   式 4.7 

ここに Fs ：安全率 

  c  ：粘着力（kN/㎡） 

  ℓ  ：分割片で切られたすべり面の弧長（m） 

  W’：分割片の有効重量 ＝ 全重量 w－u（浮力） 

  α ：各分割片で切られたすべり面の中点とすべり円の中心を結ぶ 

       直線と鉛直線のなす角（°） 

  φ ：せん断抵抗角（°） 

  W  ：分割片の全重量 

 

図 4.25 に不透水層が存在し，水位が２つに分割される時の区分図を示す。また，表 4.8

に図 4.25 に示す各スライスの考え方を示す。通常，水位を 1つと考えた場合，スライス-

Ａのケースしか市販ソフトは実装されていないため，スライス‐Ｂ，Ｃの分割片が考慮でき

るようにした。 

これにより，盛土の実態に即した盛土内水位が２つある場合でも合理的な安定検討が行

えると考える。 

 

 

表 4.8 ２つの水位がある時の考え方 

項目 スライス-C スライス-B スライス-A 
ｃ，φの考え方 飽和 2 のｃ，φ 不飽和 2 のｃ，φ 飽和 2 のｃ，φ 
浮力の考え方 ③と④の面積 ②の面積 ①の面積 
全重量(W)の考

え方 
不飽和 1+飽和 1+ 
不飽和 2+飽和 2 

不飽和 1+飽和 1+ 
不飽和 2 

不飽和 1+飽和 1 

ソフトの対応 改良が必要 改良が必要 実装済 
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図 4.25 安定計算の区分図 

 

図 4.26 に表 4.6，表 4.7 で提案した土質定数の概略値のうち，まさ土の値を用いて盛

土の安定計算（試算）を行った結果を示す。豪雨時に盛土高の 60％程度まで水位が上昇す

ることは，これまでの観測で確かめられており，この場合，設計要領 3)に示される許容安全

率 Fs=1.25 を下回る。 

 

 
図 4.26 豪雨時の安定試算結果（まさ土，盛土高の 60％水位） 
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高速道路盛土のリニューアル 1)では，排水対策後の目標水位を盛土高の 1/3 に設定してい

る。この条件の時の安定計算（試算）結果を図 4.27 に示す。盛土内水位を盛土高の 1/3 に

下げれば，安全率 Fs=1.92＞1.25 となり，十分安全なことがわかる。 

 
図 4.27 排水対策時の安定試算結果（まさ土，盛土高の 1/3 水位） 

図 4.28 に図 4.25 に示した水位が２つある場合の安定計算（試算）例を示す。試算の条

件は，最下段の小段に不透水層が存在した時に最下段盛土の水位を排水対策工により水位

低下させた場合を想定した。この場合も Fs=1.30＞1.25 となり安全である。図の破線は，図 

4.26 に示す豪雨時の円弧を示しており，これと異なる円弧が最小安全率の円弧となる。 

 

 
図 4.28 排水対策時の安定試算結果（まさ土，水位が２つの場合） 
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4.5.2 補強材を考慮したレベル２地震時の検討 
近年では，盛土においても大規模地震(レベル２)時に早期の機能確保が求められており，

レベル２地震時に対する安定検討法について以下に述べる。 

4.5.2.1 降伏震度の算定 

レベル２地震動に対する変位量(残留変位量)は，設計要領 3)に準拠する。すべり土塊の

滑動変位量を，地震応答解析を用いたニューマーク法により算出し，各路線で設定する許容

変位量以下となることを確認する。ニューマーク法では，すべり面を設定し，安全率 Fs=1

となるすべり土塊の降伏震度 ky（安全率 Fs＝1.0 となる震度）を計算するが(図 4.29)，本

工法の設計においては，降伏震度 ky を算出する際に，式 4.8 に示すように土塊による抵抗

モーメントに，補強材の抵抗モーメント(MRT)を付加した。 

 

                   式 4.8 

 

 

 

 

図 4.29 土塊の滑動，抵抗モーメントおよび補強材抵抗力 

  

R 

   1
 

s
Ｄ

Ｍ土塊の滑動ﾓｰﾒﾝﾄ

ＲＴ
ﾝﾄＭ＋補強材の抵抗ﾓｰﾒ

Ｒ
Ｍ土塊の抵抗ﾓｰﾒﾝﾄ

Ｆ
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4.5.2.2 補強材の抵抗モーメント 

補強材による抵抗モーメントは，図 4.30 に示す補強材に発生する引張力による引き止め

効果と締め付け効果の両方を考え，式 4.9 で求められる。 

 

     式 4.9 

 

補強材に発生する引張力 Tp は，式 4.10 により求められる。図 4.31 に示すとおり補強

材には，抜け出し抵抗力，引抜抵抗力が作用し，この抵抗力と補強材の許容引張力の最小値

が Tpとなる。この Tp は，すべり面の位置，補強材の打設位置と打設長，補強材の許容引張

力等の諸条件によりそれぞれの補強材で異なる。 

 

Tpa ＝min〔T1pa，T2pa，Tsa〕              式 4.10 

 

ここに 

T1pa：移動土塊から受ける引抜き抵抗力(抜け出し抵抗力) 

T2pa：不動地山から受ける引抜き抵抗力(引抜き抵抗力) 

Tsa ：補強材の許容引張り力 

 

 
図 4.30  引張り補強材としての評価 

 

 

図 4.31 補強材に発生する引張り力 

φ・α・α・ tanisinTicosT RM pi
i

piRT ∑
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4.5.2.3 滑動変位量の計算 

常時やレベル１地震時の設計は，円弧すべり計算による安全率の照査により行われるの

に対し，レベル２地震動に対する照査は，レベル２地震による滑動変位量が，許容変位量以

下であることを照査する。 

前述したとおり，補強材の抵抗力 Tpi は，すべり面の位置，補強材の打設位置，打設長に

より大きさが異なる(図 4.32)。図 4.33 に補強前後の降伏震度 kyiの変化を模式的に示す。

図中に ky0で示した線が無対策時の降伏震度である。また，kynは，補強材の外側を通る円弧

の場合であり，無対策時の最小降伏震度 ky より大きくなる。対策後では，補強材の付加抵

抗力により降伏震度は大きくなり，図のハッチングした部分の面積は小さくなる。許容残留

変位量より小さくなる降伏震度となるように適切に補強材を配置すればよい。 

設計では，常時やレベル１地震時の安全率が最小となるすべり面のみを用いてレベル２

地震時の検討を行う場合が多い。この時，他のすべり面では許容変位量以上となるケースも

考えられる。 

このため，盛土を通過する任意すべり面に対し，補強材の打設位置および打設長を変化さ

せトライアル計算を行える解析ソフトを用いて設計を行った。 

 

 

図 4.32 すべり面と補強材の抵抗力 

 

 
図 4.33 降伏震度 ky 
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4.5.2.4 設計計算例 

図 4.34 に盛土野補強土工工の地震時設計を実施した例を示す。 

盛土材の設計定数は，提案したまさ土のものを用いた。水位は，排水対策により盛土の 1/3

まで低下している場合である。 

図には，無補強時と補強時の両者で最大の累積変量となる円弧を示している。無補強時の

累積変位量＝0.66ｍであり，この変位量を 50cm 以下に抑えることを目標に補強工の試算を

行った。 

補強材は，第２章で示した「排水機能を有するスパイラル羽根付き鋼管」の緒元を用いて

いる。変位量を 50cm 以下に抑えるためには，D72mm の補強材を L=36m，盛土の縦断方向に

1.25m ピッチに 6段打設する必要があった。 

図の無補強時と補強時の円弧はそれぞれ異なっており，合理的な補強材の長さ・配置を決

定するためには，補強材の抵抗モーメントを考慮した円弧を求めることが必要であること

がわかる。 

 

 
図 4.34 補強材の抵抗モーメントを考慮したレベル２地震時の安定検討 
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σ = γ ｈ + (γ −γ −ｈ cos β   

τ  = γ ｈ + γ −ｈ cosβ sinβ    

4.5.3 斜面に浸透流が発生する時の盛土の破壊 
斜面に浸透流が発生するとき，盛土の破壊に対する主要因となり得ることを以下に考察

する。 

ここでは，透水による浸透流の影響のみを考える。地すべりの一形態に浸透流による山腹

表層すべりがあるが，わが国では豪雨時によくみられる。 

表層のすべりは，厚さが H で傾角がβである無限長斜面によりモデル化できる。また，崩

壊面を直線と仮定すると（図 4.35），式 4.11 次式が得られる。 

 

 

図 4.35 浸透流のある時の直線斜面の安定 

 

 

 

         式 4.11 

 

 

いま，γ = γ とみなし， ・τ =  = (c + tan )とすると，式 4.12 となる 19)。 

 

= f
τ = γsat ーγw −ｈw cos2β・ tan ′

γsat cos β sin β
     式 4.12 

 
地山を砂と仮定すると， ＝0としてよい。この時，式 4.12 は式 4.13 のようになる。 

 

= γsat −γw −ｈw cos2β・ tan ′
γsat cos β sin β

      式 4.13 

 
  

 τ  
 /   

σ  

ｈ  

β 
流れ 
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ここで，飽和の時ｈ ＝0，水中重量γ ＝ γ −γ とすると，式 4.14 となり，簡単

な説明が可能となる。φとβの関係を図 4.36 に模式的に示す。 

 

= γsub
γsat ・         式 4.14 

 

水中重量γ γ = ( − 1)/(1 + )・γ と飽和重量γ γ = ( + )/(1 +
)・γ の関係は、ほぼ 0.5:1.0 であるので、すべり安全率 = 1以下になるためには、土

の内部摩擦角 がすべり面の角度βの 2倍程度になる必要がある。 

内部摩擦角 は、含水状態によらず一定と考えてよいので、今、 =30～40°とするとすべ

り面（基盤面）の角度β<15～20°となる必要がある。それ以上の場合は、地盤中の水の流

れによりすべる恐れが生じる。 

また、一般の盛土の法面勾配は 1：1.8～1：1.5 程度であり、これは排水状態での土の内

部摩擦角 に近い。つまり、土の飽和状態は全国的に共通する現象であり、これだけでは盛

土崩壊の原因とするには説明的に弱い面がある。静水圧による有効応力の減少のみでは直

ぐに斜面の崩壊に結びつくとは考え難い。 

盛土地盤が飽和することに加えて、予想できない豪雨が続いた場合，土石流が発生すると

ともに、盛土中に浸透流が生じて盛土崩壊の原因となる場合もあると考えるのが自然であ

る。すなわち、 < 2のとき，流動圧の影響でのり面が危険とり，注意を要する。 

 

  

地山 

盛土 

ϕに近い 

法面（1：1.5～1.8） 

 

図 4.36 地山勾配βと盛土のり面勾配φの関係模式図 
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4.6 まとめ 

 

西日本地区の高速道路盛土より採取した試料を用いて実施した三軸圧縮試験結果の整理

を行い，高速道路盛土を構成する地盤の強度特性に関する検討を行った。三軸試験は，飽和

土については圧密非排水試験（CU バー試験）を，不飽和土は圧密後，排気・非排水条件(サ

クション測定)で圧縮している。以下に得られた知見をまとめる。 

1) 今回整理した飽和時の CU 試験結果では，飽和時では，ccu＝28.4～45.8kPa， cu＝20.1～

24.0 ﾟの範囲となっていた。一方，原位置の含水比以下の含水比で調整した試料の ccuと

cuの平均値の範囲はそれぞれ 35.1～121.3kPa，25.6～38.4°であった。原位置での不飽

和状態から飽和状態に変化することにより， ccuは 33～76kpa， cuは 2～18 ﾟ低下してお

り，豪雨による盛土内の飽和度の上昇が盛土の安定に大きな影響を与えることがわか

る。 

2) 今回の試験による有効応力に関する強度定数では，飽和時に c’が 10kPa 以下まで減少

すること， ’は，概ね 30～35°程度であったことが特徴である。また，いずれの盛土材

においても不飽和，飽和によらず c’と ccuは，ほぼ直線関係となっている。 

3) 各盛土材料において，飽和度と粘着力，せん断抵抗角の関係には，例外はあるが，平均

的に見て負の相関関係が見出された。  

4) 試験データのばらつきに着目すると，せん断抵抗角 cuよりも粘着力 ccuのばらつきが大

きく，変動係数は粘着力が 0.278～0.378，せん断抵抗角が 0.121～0.166 であった。これ

らの値の範囲は既往の研究とほぼ同様だった。 

5) 粘着力とせん断抵抗角の関係をみると，火山灰質砂において明瞭な負の相関関係がみ

られたが，その外の盛土材料では相関関係はみられなかった。 

6) 高速道路盛土を礫質土，まさ土，粘性土に分類して，飽和状態（豪雨時），不飽和状態

（常時）における設計のための強度定数の概略値をそれぞれ提案した。さらに概略値の

利用法として，高速道路盛土の排水対策工，高速道路盛土の補強材を用いた耐震補強工

の設計例を示し，概略値が盛土リニューアル事業において設計の合理化に貢献できる

ことを具体的に示した。 
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 結論 

5.1 各章のまとめ 

本研究では，高速道路の橋梁や盛土に関連したプロジェクトにおいて，現場で地盤や構造

物の変形・強度を実測し，試験値や解析値と比較する手法を用いる。これにより，実務で使

える地盤定数を検討・提案した。 

以下に各章のまとめを示す。 

 

第１章では，本研究の背景と目的，および本論文の構成を述べた。 

 

第２章では，既往の知見と研究について述べた。 

更新統粘土では，“擬似過圧密”や“構造の発達”が沈下挙動に大きな影響を及ぼすこと

がわかっている。この更新統粘土の特性については，多くの研究があるが，未解明な部分も

まだ多い。また，更新統粘土を対象とした原位置載荷試験には，埋立による地盤沈下，摩擦

杭の変位などの事例はあるが，長大橋の杭基礎の支持層となる砂礫層の下の更新統粘土層

の沈下について測定した例はないことを示した。 

次いで，盛土の一般的な設計地盤定数を示し，飽和・不飽和土については，現段階では一

般値な概略値が示されていないことを示した。 

 

第３章では，大深度更新統粘土層における原位置載荷試験の実施と評価について述べた。 

直径 250mm のボーリング孔を利用して更新統粘土の原位置載荷試験を実施した。粘土の

載荷試験における等価圧縮厚さを直径と同じ 250mm とし，掘削による応力解放を無視して

室内圧密試験と現場載荷試験の沈下量をひずみ量で比較した結果，応力増分とひずみの関

係はほぼ同様であった。臨海部の長大橋の基礎直下に堆積する更新統粘土における沈下の

判定に室内圧密試験結果を用いることができることを原位置載荷試験により確認できた。 

その際，サンプリングや室内試験時の試料の乱れや過圧密地盤で構造が消失し，極端に地

盤が軟化する場合があるため，これらに対して十分に検討する必要がある。 

原位置載荷試験において，潮位と連動した周期的な沈下計測値の変動が観測された。他に

もこのような事例は見られるが，変動が発生する明確なメカニズムの解明には至らなかっ

た。 

また，基礎設計条件でカムクレイモデルによるＦＥＭ予測解析を行った結果，対象とする
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橋梁は沈下に対して十分安全なことが予測できた。 

 

第４章では，高速道路盛土の飽和・不飽和状態における強度特性について述べた。 

今回整理した飽和時の CU 試験結果では，飽和時では，ccu＝28.4～45.8kPa， cu＝20.1～

24.0 ﾟの範囲となっていた。一方，原位置の含水比以下の含水比で調整した試料の ccuと cu

の平均値の範囲はそれぞれ 35.1～121.3kPa，25.6～38.4°であった。原位置での不飽和状

態から飽和状態に変化することにより，ccuは 33～76kpa， cuは 2～18 ﾟ低下しており，豪雨

による盛土内の飽和度の上昇が盛土の安定に大きな影響を与えることを示した。 

また，検討結果に基づいて，既存の高速道路盛土の補修・耐震強化の概略設計に用いるこ

とを目的として，高速道路盛土を礫質土，まさ土，粘性土に分類して，飽和状態（豪雨時），

不飽和状態（常時）における設計のための強度定数の概略値をそれぞれ提案した。さらに，

概略値の利用法として，高速道路盛土の排水対策工，高速道路盛土の補強材を用いた耐震補

強工の設計例を示し，概略値が盛土リニューアル事業において設計の合理化に貢献できる

ことを具体的に示した。 

第５章の結論では，本研究で得られた知見を要約し，本研究の成果を示した。本研究の意義

について以下に述べる。 

高速道路建設における地盤工学分野の実務では，地盤調査(原位置試験，室内試験)での測

定値から単純化した土の変形強度特性を想定し構造物を設計してきた。その代表例として，

沖積粘土を主体とした段階圧密試験による圧密特性や盛土の飽和三軸圧縮試験による強度

特性の設定などがある。 

近年の建設コスト縮減の要求や巨大地震や豪雨などの自然災害が多発などに併せて，高

速道路の老朽化による更新の必要性が生じており，新たな課題が顕在化してきた。 

既存の実務設計手法に対応する代表例として更新統粘土層の圧密特性と不飽和土の強度

特性がある。 

これらについて，現場で地盤や構造物の変形・強度を実測し，試験値や解析値と比較する

手法を用いることで，以下の成果を得た。 

1) 更新統粘土で一般的な室内試験値で求めた圧密特性が，実務の沈下検討に適用でき

ることを原位置の載荷試験で確認した。その際，サンプリングや室内試験時の試料の

乱れや過圧密地盤で構造が消失し，極端に地盤が軟化する場合があるため，これらに

対して十分に検討する。 

2) これまで各機関において明確に示されていなかった高速道路のリニューアルにおい

て有用な情報となる，盛土の飽和・不飽和状態でのせん断強度定数の概略値を提案し

た。概略値は，地下水位の上に飽和，地下水位下に不飽和の値を用い，三軸圧縮試験

値のばらつきから，粘着力ｃは平均値－標準偏差，せん断抵抗角φは平均値を採用し

た。 
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5.2 今後の課題と展望 

5.2.1 更新統粘土の圧縮・圧密特性 

1) 本研究では，原位置で大深度（ＧＬ．-70ｍ）の更新統粘土に載荷した試験結果と室

内土質試験結果を対比することにより，更新統粘土の室内土質試験結果が設計に合

理的に適用できることを示した。今後，同様な原位置試験によるデータの蓄積が重要

である。 

2) 本研究で対象とした更新統粘土は，構造が低位な，一般的な粘性土である。大阪湾粘

土のような構造が高位な粘土について，今後さらに圧密降伏応力の考え方を研究す

る必要がある。 

3) 今回の原位置載荷試験で，更新統粘土の変位が潮位とよく連動することを確認した

が，この連動のメカニズムを明確に説明することは出来なかった。今後の研究が必要

である。 

5.2.2 不飽和盛土の強度特性 

1) 盛土の安定上，問題となることの多いまさ土や脆弱岩などの一般値を示したが，限ら

れたデータを整理した結果から求めたものであり，今後，より多様な土質のデータの

収集・蓄積を行いたい。 

2) 現段階では，今回実施した不飽和土の排気・非排水三軸試験などは高度な技術力を要

し，コストも要するため，データの蓄積は容易ではない。三軸試験法の標準化ととも

に簡易な方法で実務上満足できる試験法の開発が望まれる。 

3) 高度に不均質な盛土の強度を測定するためには，サンプリングや室内試験を適用す

ることは課題が多い。原位置でせん強度を求める方法を今後研究開発していくべき

である
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