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地盤材料の弾一塑性挙動と構造物基礎の

　　　設計への応用に関する研究

昭和57年9月

西 好



緒 論

　常時・地震時を問わず，構造物基礎地盤teよび斜面・盛土などの土構造物の支持力・変形問

題を取り扱う時，通常は地盤材料の強度定数を用いた極限解析による安定性の検討および弾性

理論による地盤内応力・変形の予測がそれぞれ独立に行われることが多い。小規模の構造物基

礎・土構造物および頻繁に使われる基礎型式に対する設計理念として，これら諸理論の活用，

発展は必要欠くべからざるものである。しかし，これらの多くはモデル実験や小規模の現地実

験などから得られた諸数値に基づいて規定されており，近年の大型化する構造物基礎や長大切

取り斜面などへ直接適用するには多くの問題点を抱えていると言わざるを得ない。例えば，砂

質地盤上での構造物の設計は支持力よりは変形量で決定されることが多く，したがって強い非

線型性を示す地盤材料の物性評価が課題となる。また，地盤内部での局所的な破壊によりその

性状を異にする基礎底面での接地圧分布の推定は，地震時における構造物の応答特性評価に大

きな影響を及ぼす。さらに，構造物の大型化に伴ない洪積地盤や第三紀層から成る地盤および

断層破砕帯を介在する岩盤にその基礎を求めようとする場合，あまり厳密に議論されなかった

変形に対する推定方法も議論を呼ぶであろうし，設計地震動の大きさによってはそれらの地震

時安定問題の解明も今後の課題として取り上げることができよう。また，軟岩を含む強く過圧

密された粘性土地盤から成る長大斜面の安全性評価には時間の推移とともに低下する強度特性

を考慮した安定解析手法の確立も重要な課題として残されている。

　幸い，有限要素法で代表される強力な数値解析手法と電子計算機の発達k一よび地盤調査法の

発展により，地盤材料の非線型性はもとより非等方性・非均質性をも加味した形で地盤の応力

・変形性状を議論できるようになってきた。このような解析手法を用いる場合，通常次の手順

によb安定解析が行われよう。（1）各種地盤調査に基づく対象地盤のモデル化，（2）地盤材料の物

性評価，（3）境界・初期条件toよび外力条件の設定，（4）差分法，有限要素法等の解析手法の選択，

（5）地盤および構造物～地盤系の安定解析の実施。以上の過程を踏まえて構造物及びそれを支持

する地盤の安定性を議論する場合，入力データとしての地盤材料物性の評価は大きな意味を有

していることは明らかである。

　有限要素法等の数値解析手法を用いて解析を進める場合，現在では地盤材料の非線型変形特

性を考慮するために，応力あるいはひずみレベルに応じて弾性係数を変化させていく非線型弾

性解析手法によることが多い。このような手法に基づき多くの成果，知見が得られているが，

この手法の物性評価にはかなり大胆な仮定が設けられており，地盤材料固有の諸特性を考慮し

（1）



た解析であるとは言い難い。すなわち，弾性理論によると地盤材料の変形は2つの弾性定数，

例えばヤング率とボアソン比で規定され，それらは通常，三軸圧縮試験機を用いた側圧一定，

軸圧増加の試験結果から決定される。このようにして得られた応力～ひずみ関係は極めて簡潔

であるし，解析への導入も容易である。しかし，そこには地盤内で生じるあらゆる応力径路に

対して単一の応力径路から得られる応力～ひずみ関係が成立することが前提とされるわけであ

るが，これに関する根拠は薄いと言わざるを得ない。さらに，地震時挙動の解明に際してはこ

の他に，粘性及び塑性変形によりもたらされる応力～ひずみ曲線の履歴ループを等価な剛性率

と減衰定数におきかえて行う等価線型化手法もしばしば用いられるが，強震時において発生す

るであろう累積ひずみや間げき水圧上昇に伴なう強度の低下，k・よび地震後の残留変形の評価

に対しては，より一層の物性解明が必要とされよう。

　周知のように地盤材料は強い非線型性及び非弾性的特性，すなわちダイレイタンシー，載荷

速度・応力径路依存性を示し，さらに中間主応力や地盤が受けている初期応力の効果が変形に

及ぼす影響は大きいものである。したがって，上記した安定解析手法をさらに発展させていく

一手法として，このような地盤材料の特性を究明し解析に導入すると共に設計面への応用へと発展

させていくことが考えられよう。

　本論文は，上記した観点に基づき各種地盤材料の示す弾一塑性挙動に着目して行った実験的

・理論的研究成果及び2，3の応用実証研究について述べたものである。すなわち，第1編で

は各種載荷条件下における砂及び軟岩の力学的挙動を弾一塑性論的見地に基づき考察し，それ

らの変形挙動を表示しうる構成式について述べる。第皿編ではマットコンクリート基礎及び埋

設管の土圧・変形問題，ならびに杭に作用するネガティブプリクシ・ン問題へ第1編で提案す

る弾一塑性構成式の適用を計り，その解析結果を従来の解析法による結果，現場実測結果及び

模型実験結果と比較・検討した結果について述べる。
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　　　　　　　第　1　編

地盤材料の弾一塑性挙動と構成式に関する研究



第1章序 論

第1節概 説

　地盤材料が他の材料，例えば金属材料などと異なる点は，（1）せん断応力の作用によって，

塑性的な体積変化が生じる（ダイレイタンシー特性），（2）等方圧力（拘束圧力）の大きさが

強度一変形特性に大きな影響を及ぼし，かつその作用により塑性変形が生じる，の2点に集約

されよう。

　周知の様に，地盤材料は過去に受けた応力履歴や今後受けるであろう応力径路に依存した変

形特性を示す。また，その強度一変形特性は載荷速度に依存し，堆積条件などによっては強い

異方性を示すことも良く知られている。しかし，これらは地盤材料のみが示す固有の特性では

なく，上述した2つの特性がこれらと重なりあった形でその力学挙動が支配されているものと

考えられよう。

　本編では，上述した観点に基づき，各種載荷条件下における地盤材料の力学的挙動，特に塑

性変形挙動に着目した実験的・理論的研究成果について述べるものである。本編は以下の内容

により構成されている。

　本章第2節で地盤材料の強度一変形特性に関する既往の研究成果を概観した後，第3節では

本論文の骨子となる弾一塑性理論の概要について述べる。

　第2章は，三軸圧縮・伸張条件下での砂の変形挙動を記述しうる構成式について述べるもの

である。まず，砂の塑性変形挙動に着目した実験ならびに考察を行った後，弾一塑性論および

基礎的実験から得られた基本関係式に基づき，その降伏条件式，硬化関数および塑性ポテンシ

シャルを提示する。さらに，地盤の変形問題への適用を目的とし，一般応力条件下での構成式

を誘導すると共にその妥当性についての検証を行う。

　第3章は，第2章で明らかにされた基本的実験結果に基づき，飽和砂を対象とした非排水繰

返し荷重下での弾一塑性挙動について考察を行うものである。特に，従来砂の力学特性を支配

する主要なパラメーターと考えられている相対密度の他に圧密履歴の影響について言及し，正

規および過圧密砂の変形挙動をこの観点から論じると共にダイレイタンシーの発生限界及び繰

返し荷重下における平衡状態の概念を基本として新しい降伏特性とそれに基づく弾一塑性構成

式を提示する。そして，非排水条件下で示す飽和砂の応力～ひずみ挙動に関する実験結果と構

一1一



成式による計算結果との比較を行う。

　第4章では，泥岩を主体とした軟岩の力学特性に関する実験的研究成果について述べる。特

に定ひずみ速度試験およびクリープ試験の結果から軟岩の強度一変形特性に対する時間依存特

性について述べると共に振動荷重下での破壊条件ならびに各種載荷条件下における強度特性の

統一的解釈，弱面を有する泥岩の強度特性およびせん断剛性率を主体とした弾性変形特性に関

する考察を行う。

第2節　既往の研究

2－1　強度理論

　土質力学においてよく引用されるのは，Mohr－Coulombの規準である。これは，　Mohr

の規準で表わされる包絡線を直線と仮定し，定数C（粘着力）とφ（内部摩擦角）を用いて次

式のように表わされる。

σ1一σ，－2C・c。、φ＋（σ1＋σ、）・si。φ　（a、20、＞a、）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1－1）

　上式は，極限つり合いに基づく土圧論k・よび支持力論における中心的役割を果たす式である

が，その他に代表的な強度理論として周知のTresca　k・よびVon－Miseの規準が上げられ

る。Trescaの説は最大せん断応力説とも呼ばれ次式で表わされる。

σ一σ、一。。n，t．　（O、2a，2a，） （1－2）

　Von－Misesの規準は偏差ひずみエネルギーが，ある限界値に達した時破壊が生じるとす

るものであり，正八面体せん断応カー定説として知られ次式で表わされる。

・。c・一
G・（・一・・）2＋（・・一・・）2＋（・・一・1）2…C・n…

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1－3）

地盤材料は，一般に拘束圧の大きさにより破壊強度が異なる。この拘束圧の効果を表わすた
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めに提案されたのが次式で示す拡張されたTresca　k・よび拡張されたVon－Mises規準であ

る。

拡張されたTresca規準：｛（σ一σ2）2－（c＋kσm）2｝

　　・｛（・，一・、）2－（・＋k・。）2｝×｛（・、一・1）2－（。＋k・。）2｝＝＝O
（1－4）

拡張されたVon－Mises規準：τ。。t一α・om＝K （1－5）

ここに，k，c，αtKは定数である。

　上述した破壊規準のうち，いずれが土に対して妥当なものであるかを調べるために三主応力

が独立に制御しうる試験装置や中空円筒供試体を用いた実験が数多く行われている。

　　　　1）
　Scottは砂を用いたKirkpatricとKjellmannの実験結果をまとめ，砂の破壊は

Mohr－Coulomb規準と拡張されたTresca規準の中間で示されるとし，しかもMohr－

Coulomb規準に近い値をとるとしている。　Mohr－Coulomb規準は式（1－1）から明らか

なように中間主応力σ2の影響は入ってこない形になっているが，　その後この中間主応力の強

度に及ぼす影響を調べるために多くの実験が行われた。

　　　　　2）
　Bishop　は数種類の砂を用いた三軸圧縮試験により中間主応力が強度に及ぼす影響を認め，

その強度変化をMohr－’Coulomb規準に用いられている強度定数φの変化として表わす実験

式を提案した。

σ1－a3

a1十a3

K1

1－　K2　v’6－ i（－il＝6－5） （1－6）

ここに，bは，中間主応力に関するパラメータ（b＝（σ2一σ3）／（a一σ3））であり，　K1は

b＝0の時の内部摩擦角，K2は強度に及ぼす中間主応力の影響度合を表わすパラメータであ

る。上式によると圧縮側（b＝0）と伸張側（b＝1）とでは強度は互いに一致することにな

　　　　　　　　　　　　　　3）
るが，BishopはCornforth　が平面ひずみ試験機を用いて行った実験結果から上式の妥当

　　　　　　　　　　　　　　　　　4）
性を示している。また，Sutherland　は立方体の砂供試体を用いた実験結果から中間主応力

が強度に及ぼす影響を認め，上式がほぼ妥当であることを示した。

　　　　　　5）
　柴田・軽部は正規圧密された立方体の粘土を用いて実験を行い，Scottがまとめたものと

　　　　　　　　　　　　　　　6）
同様の結果を示した。松岡・中井は空間滑動面の概念を用いて三主応力下での破壊規準を提

　　　　　　　　　　　　　7）
案している。また，Pearce　はケンブリッジ大学で開発された三主応力独立制御型の試験機
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を用いて正規圧密粘土の破壊規準を調べ，Mohr－Coulomb規準でその破壊を表わしうるとし

　　　、ている。

　上記した結果は，圧縮時のφの値と伸張時の値が同一となるというものであるが，別の実験

結果も報告されている．例えば，G，een8）は砂供試体の密髄種・変え嫉験を行い溜度が

高いほど圧縮側と伸張側でのφの差は大きく，またbとφとの関係から平面ひずみ条件時を境

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　9）
として2本の直線で表わされる結果を示している。LadeとDuncan　もGreenと同様の結果

を示し，応力の第3次不変量を導入した三主応力条件下での破壊規準を提案している。

2－2　変形理論

　1950年後半から，強度理論のみならず破壊へ至る過程に着目し土質材料の変形を対象とし

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　10）11）12）13）
た論議が活発に行なわれるようになった。この内，Roscoeを中心とするグループ

により展開された弾一塑性理論に基づく構成式の提示は，その後の研究に大きな影響を及ぼし

たものの一っであろう。彼らは，粘土に対して個々に行なわれてきた実験結果（Hvos　ievの

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　14）　　　　　　　　　　　　　　　15）
破壊に対する考え方，Henkelの正規および過圧密粘土における実験　）を整理・考察し，　Drucker

が提示した塑性理論におけるNormalityの概念を導入して新しい理論展開を行なっている。その

理論は，それまでに別々に議論されていた圧密，せん断といった事項や圧密履歴および排水条

件の違いによる変形挙動を統一的に解釈したことで大きな評価が与えられているが，材料の変

形挙動を理想化して取り扱っているため現実の挙動を的確に表現しているとは言い難い点が幾

つかみられる。例えば，過圧密領域にある粘土の挙動は先行圧密圧力で規定されるCap型の

初期降伏曲面までは弾性的と仮定されているが，厳密に言えばせん断初期から塑性ひずみが生

じる。また，塑性変形に伴なう降伏曲面の拡大もしくは収縮を表わす硬化パラメータとして塑

性体積ひずみをとり，ひずみ硬化時には体積の減少が，一方ひずみ軟化時には体積の膨脹が生

ずるとしているので，砂や強く過圧密された粘土などのようにひずみ硬化時に，体積収縮から

膨脹を示す材料の変形挙動を表現することができない。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　16）
　Roscoeらの理論と並行して，わが国では太田　が粘土の変形理論を展開した。その理論は，

　　17）
　　　により見出された正規圧密粘土のダイレイタンシー特性に立脚したものであり，柴田

Normalityの概念を導入して幅広い圧密履歴下での応力～ひずみ関係式を提示したものである。足立

．西18）
ﾍ，過圧密粘土のダイレイ・ンシー特性購目し，R。・c・・らが示した状態曲面内で降

伏関数を導入して，ひずみ硬化及び軟化を示す変形挙動を記述しうる弾一塑性構成式を提案し

　　　　　　　　　　　　19）
　　　　　　　　　　　　　は粘性土のクリープや応力緩和現象を評価するために，粘塑性理ている。また，足立・岡野

論に基づく構成式を提示し，Roscoeらの理論に時間依存性の変形挙動を含みこませた研究を
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　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　20）
行っている。同様の観点に基づく理論構成が，関口　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　にょり展開された。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　13）
　一方，砂に対してはSchofieldとWroth　がGranta　Grave1と呼ばれる理想砂レキに
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　21）22）
関するモデルを提案している。Poorooshasbら　　は，砂の降伏特性に関する実験を行い降

伏関数は塑性ポテンシャル関数と一致しないという観点からその応力～ひずみ関係式を検討し

た。彼らの実験から得られた降伏関数は，軸差応力と有効平均主応力を座標軸とする応力平面

上で原点を通る直線で示されているが，その後応力比一定試験でみられる塑性変形を表現する

ために新たな降伏関数を提案している。しかし，塑性ポテンシャルに関しては具体的な定式化

　　　　　　　　　　　　　　　9）
を行っていない。LadeとDuncanは，三主応力下における砂の変形挙動に関する実験結果

から，Poorooshasbの考え方を基本とした構成式を提案している。なお，弾一塑性理論に基

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　23）
つく場合，硬化関数の設定が必要であるが，諸戸　は消散エネルギーの観点から新しい状態関

　　　　　　　　　　　24）
数を提案した。また，竜岡　はせん断ひずみを応力径路に依存しないパラメータであるとして

いる。

　上記した諸研究は，弾一塑性理論に立脚して行われたものであるが，土質材料の粒状性に着

　　　　　　　　　　　　　　　25）　　　　　　　26）27）
目した研究がNewlandとAl　ley　およびRowe　　によbRoscoeらと並行した形で進め

られた。特に，Roweの示したStress－dilatancy式はその物理的意味付けも含めてその後

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　28）
の研究に大きな影響を与えたものである。わが国では小田　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　が粒状体の構造およびひずみ硬化

の本質に着目した詳細な考察を行い，粒子構造および異方性に依存しない新しいStress－

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　29）
dilatancy式を提案している。さらに，　Hornは粒状体のひずみ量について考察を加えると

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　30）31）
共に，粒子間の摩擦法則について論じた。松岡　　は，二次元アルミ棒積層体を用いた実験か

ら，RoweのStress－dilatancy式と類似の関係式を見出し，これともう一つの特性式と

を連立させることに、り土質材料の繊式齪案している．村山⑳34 求C弾性封び塑性状

態にある砂の変形挙動を確率・統計理論に依拠して議論し，松岡と類似の構成式を示した。な

　　　　　　35）36）
お，Bardenら　　はRoweの提案するStress－dilatancy式が幅広い応力径路に対して

成立することを示し，各種応力条件下における塑性ポテンシャルを誘導している。彼らは砂の

降伏特性に関しても実験を行い，Poorooshasbらと同様に応力比（σ1／σ3）で降伏条件が

定まるとし，塑性ポテンシャルと降伏関数が一致しないことを示した。

　以上に，地盤材料の変形を議論していく方法として2通りの方法があることを述べた。土の

粒状性に着目し微視的観点からその変形挙動を議論していく考え方は，基本となる法則性を見

出そうという立場にあり，より本質的なものと考えられるが，最終的には弾性論などのように

体系化された理論に基づいて構成され利用されていくものであろう。本編では，地盤材料の力

学的挙動を三軸圧縮試験装置を用いた基本的実験に基づき考察し，弾一塑性理論に立脚した構
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成式について論じることとする。

第3節　弾一塑性理論の概要

　　　　　　　　　　　　37）38）
理論の詳細については文献

に譲るとして，ここでは後述す

る議論のために簡単にその考え

方を述べておく。

　弾一塑性理論では塑性変形の

開始を定める降伏条件（応力を

座標とする空間において，それ

は降伏曲面と呼ばれる）を設け，

それに到達するまでは弾性変形

のみが，また降伏条件を満足す

る応力状態に至ると弾性変形と

塑性変形とが共存した形で変形

が進み，それとともに降伏曲面

が拡大していくと考える（図1

－1，1－2参照）。この拡大

（もしくは収縮）の仕方には種々

なもの（等方硬化，移動硬化，

異方硬化など）が考えられてk・

り，材料の特性に応じて設定さ

れるものであるが，いずれにし

ても降伏時に生じるひずみ増分

　地盤内に生じる様々な応力径路や，地盤が今まで受けてきた履歴の影響を考慮していく考え

方の一つに弾一塑性理論がある。
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　dεP

σ

σyc

σy。

Ptas†ic
potential（q）

図1－1　降伏曲面と塑性ポテンシャル

／

ε　　　ε

　ε

図1－2

σyc：Current　Yield　Stress

σy。：lni†iat　Yield　Stress

弾一塑性応力・ひずみ曲線

　　　　　　　　　　　　　　　E　　　　　　　　　　　　　　　　　　　P
｛dε｝は，弾性ひずみ増分｛dε｝と塑性ひずみ増分｛dε｝の和として与えられる。すなわ

ち，
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　　　　　　　E　　　　　　　P
｛dε｝＝｛dε｝　十｛dε｝ （1－7）

　　E　　　　　　　　　　　P
｛dε｝および｛dε｝はそれぞれ次式で与えられる。

　　E　　　　　　E
｛dε｝　＝〔D〕　｛dU｝

｛・・｝P－・・｛嘉｝…

一・・｛91b｝蕩．｛・・｝

（1－8）

（1－9）

ここに，

される。

　　　　　　　　E｛dε｝・｛dσ｝・〔D〕，｛∂9／∂a｝およびL∂f／∂σ」はそれぞれ次のように表わ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　T｛dε｝；Ld…d…d…d・・y・d・…d・当

｛d・｝一幽，d・，，d・。，d・．y，d・．、，d・，。」T

　　　　　　1　　一レ　ーレ　　0　　　0　　　0

　　　　　　　　　1　一ン　　0　　0　　0
　　E　　　1
〔D〕　＝－　　　　　　　1　　0　　0　　0
　　　　E
　　　　　　　　　　　　（1十レ）0　0

　　　　　　Symmetry　　　　（1十レ）　0

　　　　　　　　　　　　　　　　　（1十レ）

｛嘉｝－L農，舞，舞，銑，∂誓，☆！

∂f　　　　　∂f　　∂f　　∂f　　 ∂f　　　∂f　　　∂f

L∂σ」L∂σ．，∂σ，，∂σ。，∂a．y，∂a．、　s∂σ，、」

（1－10）

（1－11）

（1－12）

　式（1－10）は等方弾性体に対するものであり，vはボアソン比，　Eはヤング率を表わす。

一方，gは塑性ポテンシャル，　fは降伏関数およびhは比例係数を表わすが，弾一塑性理論で

は9＝fの場合を関連流動則（Associated　frow　rule），9〆fとした場合を非関連流動

則（Non－associated　flow　rule）と呼んでいる。なお，上式中Tはベクトルの転置を意味

する。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－7一



　　P｛dε｝＞0，すなわち塑性変形が生じるという条件は次式で与えられる。

f＝fyおよびdf＞0 （1－13）

ここに，fyは現在の降伏状態を表わし，塑性変形の進行に伴ない増加する関数である。なお，

一般にf，は塑性ひずみ増分，あるいは塑性仕事増分の関数であり，このようなfyと塑性ひ

ずみ増分あるいは塑性仕事増分の関係を表わしたものを硬化関数と呼んでいる。

　すなわち，塑性論を用いて応力～ひずみ関係を議論していくには降伏の開始k・よび降伏の継

続を規定する降伏条件式，塑性ひずみ増分の方向を与える塑性ポテンシャル，およびfyと塑

性変形の進み具合を表わすパラメータの関係を与える硬化関数が必要となるわけである。
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　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　39）40）

第2章　砂の弾一塑性挙動と構成式

第1節概 説

　本章は，三軸試験装置を用いた基本的実験とその結果から，弾一塑性理論に立脚して砂の変

形挙動を考察すると共に，応力径路・ひずみ履歴・中間主応力依存性及びダイレイタンシー特

性を説明しうる構成式について述べたものである。

　まず，第2節で用いた実験装置，試料及び実験内容について述べた後，第3節では各種載荷

条件下における試験結果から圧密時における弾一塑性変形挙動と圧縮及び伸張せん断時におけ

るダイレイタンシー特性及び変形に対する応力径路・ひずみ履歴依存性を主体とした実験結果

について考察を加える。

　第4節は，第3節で得られた基本的実験結果に基づき誘導された砂の構成式について述べた

ものである。まず，4－1では等方硬化理論に基づく降伏条件式を提示し，それと矛盾しない

形での硬化関数の設定について述べる。続いて4－2では，塑性ポテンシャルの意味付けをダ

イレイタンシーの観点から概略説明した後，有効応力比と塑性ひずみ増分比の関係式から砂の

塑性ポテンシャルを誘導する。そして，4－3では硬化関数として有効応力比と塑性正八面体

ひずみの関係を双曲線表示により具体的に定式化し，非関連流動則（Non－associated

flow　rule）による一般応力条件下での構成式へと拡張する。

　　4－4は，提示した構成式の妥当性を三軸圧縮及び伸張応力条件下での実験結果との比較

から論じたものである。

第2節　実験装置・試料および実験内容

2－1　実験装置

　用いた装置は，軸圧と側圧が独立に制御できる三軸試験機である。ピストン部はベローフラ

ムを用いているのでピストン摩擦はほとんど除去できる。軸ひずみは1／100㎜目盛のダイヤ

ルゲージで，体積変化は1／100cc目盛のビューレットで測定した。　載荷はベローフラムシ

リンダーによる応力制御方式を用い，軸圧は200㎏fのプルービングリングにより測定した。
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端面摩擦の影響は強度一変形特性を考察していくうえで，無視できないのでペデスタル部の中

央に直径10㎜の排水用ポーラスストーンを置き載荷キャップ同様，シリコングリースを塗布

した薄いゴム膜（厚さ0．25㎜）を用いて摩擦の軽減を計った。

2－2　実験試料

　用いた試料は，利根川産の川砂で

あり，その粒度分布を図2－1に，物

理定数を表2－1に示す。試料は供

試体作成前に脱気水槽内で真空の負

荷によb充分脱気しておいた。供試

体の作成手順は次のようである。あ

らかじめ成形モールド（高さ12㎝，

直径5㎝）にゴムスリーブを取り付

け，サクションをかけて充分張った

後，モールド内を水で満たし，スプ

ーンで砂を入れていった。砂は三層

に分けて入れ，各層ごとに四方から

連打してなるべく同一の間隙比が得

られるようにした。ゴムスリーブは

厚さが0．25㎜のものを一枚使用した。

　lOO

　gO

　80

L702
c60
＝

　50
　
＄40
e
830
　20

　10

　0　　QO5　　0，｜　　02
　　　　　　　Grain

　　05　　10
size　　（mm）

図2－1　粒径加積曲線

表2－1　試料の物理定数

20

2－3　実験内容

　砂の変形に及ぼす応力径路やひずみ履歴の

影響，ダイレイタンシー特性，破壊強度など

を調べる目的で次の試験を実施した。なk・，

試験はすべて排水条件で行った。

　　（1）　等方圧密試験

　　（2）等方圧密後の三軸圧縮試験

　　（3）等方圧密後の三軸伸張試験

　　（4）　等方圧密後の繰返し載荷試験

　　（5）異方圧密後の三軸圧縮及び三軸伸張試験

比　　　　重Gs 2，701

最大間ゲキ比　em。、 0，991

最小間ゲキ比emi． 0，634

均等係　数Uc 2，056

有　効　径Dlo（㎜） 0．18
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　表2－2（a）（b）（c）に各種試験における応力条件および初期間隙比を示す。表中のeiは圧密前

の間隙比である。e。は圧密後のものである。なX・側圧を変化させる試験においては，ゴムス

リーブが砂粒子間へ貫入し，見掛け上の体積変化が生じる。この補正を行うためva　3種類の径

（2．　0，2．5及び4．0㎝）をもつ真ちゅう棒を用いてあらかじめキャリブレーションカーブを作

　　　　　　　　　　　41）
成し，体積変化を算定した。

表2－2（a）等方圧密後の三軸圧縮及び三軸伸張試験：試験条件

　　　　　　（応力径路，初期有効拘束圧，圧密前及び圧密後の

　　　　　　間ゲキ比）及び試験番号

応　　力　径　　路 σL。（㎏碗） el eo TEST　孤
0．5 0．83 0．82 1－1碗　増　加

ｩ　一　定

1．0 0．81 0．80 1－2
2．0 0．79 0．76 1－3
1．0 0．83 0．82 1－4

等方圧密後

ｳ縮試験
iσ1〉傷＝碗）

σし　減　少

w　一　定

2．0 0．80 0．78 1－5
3．0 0．79 0．77 1－6
1．0 0．81 0．79 1－7

σ缶　一　定 2．0 0．78 0．75 1－8
3．0 0．74 0．72 1－9
1．0 0．78 0．77 2－1砺　減　少

ﾐ三　一　定

2．0 0．77 0．75 2－2
3．0 0．78 0．76 2－3

等方圧密後

L張試験
iσ1二＝02〉碗）

1．0 0．79 0．77 2－4
σ品　一　定 2．0 0．78 0．76 2－5

3．0 0．76 0．74 2－6

表2－2（b）等方圧密後の繰返し試験：試験条件（応力径路，初

　　　　　　期有効拘束圧，圧密前及び圧密後の間ゲキ比）及び

　　　　　　試験番号

応　　力　　径　　路
σ∴。

徐�祷q） el eo TEST」％

圧縮（砺増加，at，一定）

ｨ（砺減少，碍一定）
ｨ圧縮（σエー定，碍減少）

1．0 0．80 0．79 3－1

圧縮（砺増加，σ，一定）

ｨ伸張（砺減少，丙一定）
1．5 0．76 0．75 3－2

伸張（砺減少，形一定）
ｨ圧縮（砺増加，σ÷一定）

1．5 0．82 0．79 3－3

伸張（σも減少，σ：一定）

ｨ圧縮（σ：増加，巧一定ノ

ｨ伸張（砺減少，酩一定）

2．0 0．79 0．77 3－4
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表2－2（c）異方圧密後の三軸圧縮及び三軸伸張試験：試験条件

　　　　　　（応力径路，初期有効平均主応力，初期有効応力比，

　　　　　　圧密前及び圧密後の間ゲキ比）及び試験番号

応　力　径　路
σL。

ｿgf／緬

（τ。ct

^σ編。） ei eo TEST面

巧増加，の一定 1．32 0．56 0．78 0．77 4－1

σム減少，叫一定 1．32 0．56 0．77 0．76 4－2

除荷後傷増加，σ7一定 1．32 0．56 0．77 0．76 4－3

τ。c、一定，輪増加 2．65 0．56 0．79 0．77 5－1

σ；増加，傷一定 2．65 0．56 0．75 0．73 5－2

σ命一定（圧縮） 2．65 0．56 0．75 0．73 5－3

司減少，句一定 2．65 0．56 0．76 0．74 5－4

砺減少，σt一定 2．65 0．56 0．76 0．74 5－5

佑一定（伸張） 2．65 0．56 0．78 0．76 5－6

第3節　実験結果とその考察

3－1　等方圧密試験

　等方圧力σ品を4。0㎏f／㎡まで負荷させる等方圧密試験を行った。試験は，σ’m＝3．0㎏f

／criiで除荷した後，4．0㎏f／α6まで載荷する繰返し試験である。　図2－2および図2－3に

実験結果を示す。図を見ると，0→1まで載荷し，その後除荷した時に得られる曲線（1→2）

は，2から再載荷した時の曲線（2→3）とほぼ同一の曲線上にあり，3から以後は処女載荷

時の応力～ひずみ曲線の延長線上にのってくる典型的な弾一塑性挙動を示している。砂の変形

理論を展開している研究者の多くは，このような低等方圧力下における非弾性的体積変化をせ

ん断による体積変化（ダイレイタンシー）に比べて無視しうるという観点から議論している。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　42）　　　　　43）
事実，数百㎏f／㎡という非常に高い等方圧力下において行ったBridgeman　や三浦ら

の研究によるとσhが50㎏f／㎡から200㎏f／dhに至る応力でかなり明瞭な降伏点が表

われるという実験結果が示されており，今回行った比較的ゆる詰めの砂においても可逆的なひ

ずみが，全ひずみ成分の約50％を占めるという結果が得られている。この傾向は密になるほ

ど顕著になるものと考えられる。特に，支持地盤を構成する締まった砂や砂礫の変形を考え

ていく場合，このような通常の大きさの等方圧力下における変形は弾性的傾向が卓越している
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と考えても良さそうであるが，

図2－3に示した程度の間隙

比の下では塑性変形が無視で

きないことを示している。等

方圧力による体積変化を弾一

塑性的なものと考えればせん

断変形との兼ね合いから理論

構成は一般に難かしくなるが，

ここでは一応等方圧力によっ

ても塑性変形が生じるとして

議論を進めていくことにする。

3－2　等方圧密後の三軸

　　　　圧縮試験

　3主応力成分o，（i＝1，

2，3）の増分do、を次の

ように偏差応力成分と有効平

均主応力成分とに分けて考え

てみる。すなわち，

〃i＝∠（σ1一σm）

　　　　十dOm

　　　　　（2－1）

（誤）☆　

Φ

’2

獅W642

ーーQQQO

゜6。4。81216202．4285．25．64。
　　　　　Effective　meon　s†ress　　σ命（kgf／cm2）

図2－2　等方圧密時における体積ひずみ（v）と

　　　　　有効平均主応力（σ㌔）の関係

Q76

　　（）．75
－2－

9

竺
o
＞

074

　一般に，せん断変形時には

偏差応力成分および有効平均　　　　　　　　　O．l　　　　　　　　　l．O

主応力成分が共に変化する。　　　　　　　Effec↑ive　meqn　s†ress　　σ而（kgf／cm2）

等方線形弾性体であれば偏差　　　　　図2－3　等方圧密時におけるe～Logσ石曲線

応力成分による体積変化は生

じないが，土のような間隙を有する材料では体積変化が生じる。このようなせん断に伴う体積

変化がダイレイタンシーと呼ばれるものである。

O

2
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　　　　　　44）
　Skempton　は，軸対称応力条件下で土に偏差応力と平均主応力が同時に加わる場合の体積

変化を次のように表わした。

　　　　　　　　　v＝C・dσm＋D・（Aσ1－bσ3）　　　　　　　　　　　　　　（2－2）

　　　　　　　　　　＝Vc十　Vd

ここに，Cは圧縮係数，◆Dはダイレイタンシー係数，　v、は平均主応力の増分による体積変化，

Vdはダイレイタンシーによる体積変化である。

　上式のように組合せ応力条件下における体積変化を平均主応力と偏差応力によるものと双方

の和と考えると，平均主応力を一定とした試験からダイレィタンシーによる体積変化を議論す

ることができるわけである。これが平均主応カー定試験の大きな意味のひとつとなっている。

以下では，体積変化に関して式（2－2）による重ね合わせが成立することを前提として議論

を進める。

　平均主応カー定試験を行うには，圧密後，軸圧O、と側圧a，をAa、＝－2bσ，が成立する

ように圧力を変化させれば良い。但し，せん断中には，供試体断面積が変化するので応力を増

減させる段階で断面積補正を行いながら試験を行った。また，せん断応力が増大するにつれて

クリープが顕著になったが，ひずみの進行がおさまるのを待って次の段階へ移っていった。図

2－4および図2－5にこのようにして得られたτ。ct／σ’m～γ。、t及びτ。、t／σ㌔～vd曲線

モb＞ooト

1．O

Q2

2kgf／cm2

3kgf／cm2

　　　　2　　　　　　　4　　　　　　　6　　　7　　　8

　0c†ohedral　　sheqr　　strqin　　　γoc†（o／o）

図2－4　有効応力比（τ。．t／σ’m）～せん断ひずみ（γ。ct）

　　　　　関係：TEST％1－7，1－8，1－9

9
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を示す。正規圧密された粘土は，せん

断開始時から破壊に至るまでダイレイ

タンシーによる体積変化は，一般に収

縮の傾向を示すことが知られているが，

砂質土及び過圧密粘土は破壊前におい

て体積の膨脹が顕著である。このよう

な応力履歴や土の種類によリダイレイ

タンシー性状の違いはあるが，有効応

力比とVdの間には粘土であれ，砂で

あれ一義的な関係が存在すると言われ

　　　　　　　　　　　　　　　　17）
ている（例えば，粘士に関しては柴田，

　　　　45）　　　　　　　　　　　　46）
軽部・栗原，砂に関しては村山・八木，

　　　　　47）
Frydmanら　　　　　　）。　図2－4及び図2

－5からもその傾向は伺われるが，破

壊前においては同一の有効応力比に対

し，初期拘束圧σ無。が大きいほど

r。ctt　Vdは共に大きくなる傾向にあ

る。しかし，破壊に近づくにつれてそ

ノ

一1．O

一Q8

一（）．6

一〇．4

一〇．2

o

O．2

図2－5

σt：no＝　1　kgf／cm2

08Toct

　σm

有効応力比（τ。Ct／atl）～体積ひずみ（Vd）

関係：TEST允1－7，1－8，1－9

の差は小さくなり，砂の変形挙動は有効応力比によってほぼ説明できるようである。

　一方，せん断において有効平均主応力が変化する試験から，式（2－2）を仮定してダイレ

イタンシーによる体積変化を議論する場合，σ石による体積ひずみv，を求めて全体積ひずみ

vから差し引けば，それぞれの応力径路下でのダイレイタンシーによる体積変化Vdを求めるこ

とができる。しかし，土質材料は，σ品の変化によっても塑性体積変イヒが生じるので，せん断

中に変化するσ品に対応するv。を評価するためには，σ㌔に関する降伏条件の設定が必要と

なる。先に述べたようにRoscoeらのモデルではCap型の単一の降伏条件式を基本にしてい

るため，せん断と圧密による降伏を同時に議論できるわけであるが，砂に関してこのようなモ

デルが適合するかどうかには議論の多いところである。

　　24）
　竜岡　は，せん断による降伏と圧密による降伏を統一的に取り扱う困難さを実験結果から指

摘し，むしろそれらを独立に取り扱った方がより良く実験事実を説明できるとしている。ここ

では竜岡の実験及び本章3－5で述べる実験から圧密による降伏をせん断によるものとは切り

離して考えた。すなわち，初期圧密圧力σ㌔。からσ’mが減少する方向にせん断される場合には
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弾性体積ひずみv．Eのみが発生する。

一方，σ’mが増大する方向にせん断

が進むとσ’mの増加による塑性体積

ひずみv、Pが発生する。すなわち，

この場合はσ’m。を初期降伏条件式と

するせん断前の状態からσ品の増加

によって降伏条件式が等方的に拡大

することを意味する。

　さて，圧密に関する降伏を上記の

ように仮定すれば，σ、増加，σ，一

定試験においては等方圧密試験から

得られる処女載荷時のa’m～V。　曲

線を用いて，一方σ，減少，σ。一定

試験では除荷時のσ品～v。曲線を

用いて全体のvからそれらを差し引

けば各応力径路下におけるダィレィ

タンシー成分を求めることができる。

図2－6k・よび図2－7にこのよう

にして求めたτ。、t／σ’m～Vd曲線

を，一方図2－8及び図2－9には

τ。ct／σ石～γ。ct曲線を示す。図か

ら体積収縮過程におけるVdは，　a、

一定，O，減少試験においてはσ’m

一定試験から得られるVdより小さ

目の傾向を示すが，O、増加，　O，一

定試験では幾分大きな値を示してい

る。また，この傾向は同一の有効応

力比の下でのせん断ひずみの大小と

対応しており，ダイレイタンシーに

よる体積変化はせん断ひずみと密接

な関係にあることが伺われる。

妻．Q4

山
↑

ミ三　一〇2　　1．Okgf／cm2

さ

1　°

§

o　O2

　　04

図2－6

一〇．8

－07

一〇6

一〇．5

－（）．4

－03

－O．2

IO一

O

O．1

08τ。C†

　　σlh

有効応力比（τ。．t／σ’m）～体積

ひずみ（Vd）関係：TEST　ytra

1－1，　1－2，　1－3

図2－7

＝rO＝1O｛ls．70・3

To↑／σふ

有効応力比（τ。ct／oth）～体積ひずみ（Vd）

関係：TEST％1－4，1－5，1－6
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∈

b　l．O
こ

8

　　08
．9

壱

」

　　06
＄

9
ちQ4

鍵

＝　02
8

t
山

　　　　　　　　0c†ohedrol　　sheor　　　s†rain　　　　『oc†（％）

　　　　図2－8　有効応力比（τ。、t／σ’m）～せん断ひずみ（r。、t）関係：

　　　　　　　　　TEST　／fa　1－1，　1－2，　1－3

08

06

Q4

Q2

　　　0c†ohedral　　sheor　　stroin　　　　Xoct　（％）

　　図2－9　有効応力比（τ。ct／σ品）～せん断ひずみ（r。、t）

　　　　　　　関係：TEST　Mal－4，1－5，1－6

3－3　等方圧密後の三軸伸張試験

　等方圧密後，σ’m一定試験（伸張）及びO，一定，σ、減少試験を行った。　その結果を図2

～10～図2－13に示す。これらの図を見ると，σ石一定試験の方がσ、一定試験より同一

の有効応力比の下で大きなr。。t及びVd（収縮時）を示しており，　この意味で圧縮側と同様，
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吉べ。β

Q6

04

Q2

o

　　　　　0ctahedro　L　sheor　strain　　　70c↑（olo）

図2－10　有効応力比（τ。C，／σ’m）～せん断ひずみ（r。、t）

　　　　　　関係：TEST　yra2－4，2－5，2－6

幾分かの応力径路依存性を示す

様である。

　また，破壊時の有効応力比は

圧縮側で得られた値よb小さく，

第1章2－1で述べた拡張され

たVon－Mises及び拡張され

たTresca規準は砂に対して適

合しない様である。

　図2－14はτ。ct／σ石と

γ。ctの関係に応力径路が及ぼ

す影響をみるためにO’m及び

τ。。tを座標軸とする応力平面

上に等せん断ひずみ線（等γ。ct

QQ　QQ

図2－11

悟
05

有効応力比（τ。ct／σ㌔）～体積ひずみ（Vd）

関係：TEST　yfa2－4，2－5，2－6

線）を描いたものである。これから等γ。ct線は圧縮側，伸張側共にτ。ct／σ㌔一定線とは異

なり，σ偏の増加につれて上に凸（伸張側の場合は下に凸）な曲線を描くことを示しているが，

破壊に近づくにつれて等r。、t線はτ。、t／O’m一定線に近くなり，τ。、t／σ’mとγ。、t関係の一

義性が強くなる傾向にあると言える。
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60
O＝O」

40

20

O

図2－12

　　2　　　　3　　　　4　　　　5　　　　6

0ctahedrol　　Sheor　Stroin　　　γoct（％）

有効応力比（τ。、t／σ㌔）～せん断ひずみ（γ。、t）

関係：TEST　yfa2－1，2－2，2－3

7

一〇4

●－02
t：

↑

亘　。

ぎ

↓

　　O．2
∈

8

04

図2－13

ρ5血L
　　σノm

有効応力比（τ。、t／σ’m）～体積ひずみ（Vd）

関係：TEST　vfra2－1，2－2，2－3
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一〇

v▽Φエo←oO

◇縄

・ミきこ

　　　ミ
　　㌔％，e
　　　　　　＼
　　　　　　〈IOe

／3・O

／0・5

＿O．25

　　γ。c↑・o」％

ρ　　　　4ρ　　　　5ρ

一〇1　　　　　σt1（kqf／c㎡）
一一一一@O．　2　5

　　0．5

　　LO
＼3．O

図2－14　等せん断ひずみ線の表示

3－4　等方圧密後の繰返し試験

図2－15（a）（b）は図（a）中に示した応力条件下で得られたτ。ct／σ石～r。ct及びτ。ct／6品～v

曲線を示したものである。図（a）をみると，2から3へ

至る過程においては今まで受けていた有効応力

比（図中の1に相当）に至るまで顕著なせん断

ひずみはみられないが，一方体積変化をみると

それ以前から若干の塑性挙動が生じているよう

である。このような実験から塑性変形の開始を

規定する降伏点を定めるのは困難であるが，図

（a）で1から2へ至る除荷過程での曲線を弾性的

なものとみなし，直線で近似すると，図に示し

たように今まで受けていたτ。ct／O’mより少し

高めの降伏点（Y．P）が得られる。一方図（b）か

、E

b
＞

o
βQ8
．9

：・06

8
t6Q4

旦02
8
6］o
　　　　　2　　0．5　　　　1　　　Ls

　　　Oc↑ahedrat　sheor　s↑roin　　70c↑（％｝

図2－15（a）TEST％3－1における有効
　応力比（τ。，t／’a’m）～せん断ひずみ（r。、t）関係
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らは幾分低いτ。ct／σ無からダイレイタ

ンシーが生じているような結果を与えて

いる。すなわち，図（b）から降伏点を定め

ると，その圧縮側における降伏曲線は

τ。ct／σ’m一定線で表わすことができる

が，せん断ひずみで規定すると圧縮側で

は上に凸な降伏曲線が得られることにな

る。しかし，いずれにしても砂の降伏は

2，3の研究者が指摘しているように

Roscoeらが提案しているようなCap

型のものではなく，σ三が増大するにつ

れてτ。ctが増加するような形状を示し

ているものと考えてよいように思われる。

Yield

Point

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一〇・3　　　－02　　　－O．l　　　　O　　　　QI　　　　O2

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Exp一び（％）　　　　Comp，

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　図2－15（b）TEST　yfa3－1における有効応

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　力比（τ。ct／O’m）～体積ひずみ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（v）関係

　図2－16～図2－18には，各図中に示した応力条件下において得られるτ。ct／a’m～

r。、t及びτ。．t／σ三～v曲線を示した。　通常，このようなひずみ履歴を受けた材料が塑性変

形を生じる時の硬化の仕方を表現するのに等方硬化の仮定をk・くことが多い。すなわち，ある

応力の方向で塑性変形が生じた材料が別の応力方向へせん断される時，以前に受けていた時と

同じ応力値に到達するまでは弾性的挙動を示し，それ以後は最初の応力方向と同一の硬化曲線

τoct

O
　　σmo

錫だ　

迫゜°ド

　Φ〉＝oΦ←←山

一6　　－5　　－4　　－3　　－2　　　－l

Oc↑GhedrGl　sheor　s↑roin　　つroc†（％）

3

o

Comp．
1

2

一〇．2

一〇．4

　　Ext，
－O．6

図2－16（a）TESTyfTa・3－2における有効応力比（τ。ct／∂～。）～

　　　　　　　せん断ひずみ（r。ct）関係

　　　　　　　　　　　　一21一



に従い，塑性変形を示すというもの

である。それでは実際の挙動はどう

であろうか。図2－16（a）は，圧縮

せん断後，伸張側でせん断破壊させ

た場合のτ。ct／σ’m～γ。、t曲線を

示したものである。0’から1へ圧縮

せん断し，1から2まで除荷すると
o＞

2℃2

Compression

その過程ではほぼ弾性的挙動を示し一一Q　6　　－O．4　　－02　　　0　　　Q2　　　0，4　　0．6

ているが，伸張側へ移行する段階に　　　　　Ef　fect　ive　stress　ra　tio　Toct／σ6

至ると弾性曲線からはずれ，等方圧　　図2－16（b）TESTylra　3－2にteける有効

密後伸張側へせん断させた時の曲線　　　　　　　　　応力比（τ。ct／σ品）～体積ひ

とほぼ同一曲線が得られる。また，　　　　　　　　ずみ（v）関係

図2－16（b）からダイレイタンシーも応力の方向が変化する2の点から顕著になってい

ることがわかる。同様の傾向が，図2－17（a）（b）に示したように伸張側から圧縮側へせ

ん断させた時にもみられる。なお，両試験において1から2へ除荷する時の体積変化は

Test面3－2においてはO’mが減少するので弾性曲線は膨脹を，　TestMa3－3においては

図2－17（a）

莱

w5
　　Co叩．
σ2

　　Ext．

　　　　　　3　　4　　5　　6
0ctahedral　shedr　s↑roln　　70c†（％）

TESTyra3－3における有効応力比（τ。ct／σ’m）

～せん断ひずみ（γ。ct）関係
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σ’mが増加するので収縮を

示すことになるが，図2－

16（b）及び図2－17（b）も

そのことを示している。

　図2－18（a）および（b）に

示すTestnta　3－4による

応カーひずみ曲線は多少複

雑なものになっているよう

である。すなわち，0’から

1，2の除荷過程をへて3

に至る過程は上記の実験結

果と同様のことが言える。

また，3から4の除荷過程

までは，ほぼ弾性的挙動を

示していると言ってよいが

4から伸張側へせん断した

時の挙動は弾性曲線からは

ずれ塑性挙動を呈している

ようである。しかし，2か

ら3へ至る過程での応カー

ひずみ曲線と比べると，以

前伸張側で受けていた有効

応力比に到達するまでの応

カーひずみ曲線はより弾性

的傾向が強いことが示され

ている。

　以上のようなひずみ履歴

の影響による塑性変形挙動

は，金属材料においてもみ

Compression

一〇．4　　　－02　　　　0　　　　　Q2　　　　04

　　　Effective　　stress　　ratio

図2－17（b）

σ6　　0．8

　　　　’Toct／σm

TEST％3－3における有効応力比
（τ。ct／σDへ体積ひずみ（V）関係

Toct

O

莱β

nOSSerPmOC

2

　一5　　　－4　　　－3　　　－2　　　－l

Octahedrol
　　she。r　strainγ。c↑㈱

5

Ex↑ension

0．8

0．6

2

4　0

4げ

3

一σ2

一〇．4

一Q6

2

図2－18（a） TESTvJra　3－4における有効応力比

（τ。ct／σ’m）～せん断ひずみ（r。。t）

関係

られ，圧縮側から別の方向へせん断した時，以前受けていた応力状態より早く塑性変形が生じ

る現象をバウシンガー効果と呼び，現在でも応カーひずみ曲線を定式化する上での議論の対象
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　64◇

一〇4　　　－O．2　　　　　　　　　Q2　　　　0．4　　　　（）．6　　　0．8

　　　　　　　　　　　　　　　　　　’Effective　　st　ress　ro†io　　Toct／σm

図2－18（b）TESTra　3－4における有効応力比（τ。。t／σ’m）

　　　　　　　～体積ひずみ（v）関係

となっている。今回用いた砂に関してもこの効果が顕著であり，応力の方向が変化すると以前

受けていた応力状態より小さなレベルで塑性ひずみが表われるという性質のもののようである。

3－5　異方圧密後の三軸圧縮・伸張試験

　Ko一圧密条件に近い応力下から三軸圧縮及び三軸伸張試験を行った。　Ko一圧密は側方ひ

ずみを許すことなく軸圧と側圧を調整して圧密を行っていく試験である。しかし，砂のような

土質材料は細かい粒子からなるものと異なり前記したように側圧の変化により見掛け上の体積

変化が生じるので厳密な意味で側方ひずみを0に押えることが困難である。　ここでは，一般に認めら

れている有効内部摩擦角からKoの値を求めるJakyの式（Ko＝1－sinφ）によりKoを推定

し，その応力比の下で圧密した後，圧縮側及び伸張側へせん断を行った。

　図2－19（a），及び図2－19（bHc）はτ。ct／σ’m＝0．56，σ’m＝1．32㎏f／㎡から圧縮及

び伸張側へ側圧一定の下でせん断した時に得られたτ。ct／σ’m～γ。ct及びτ。ct／σ’m～V曲線

を示したものである。図中の破線は等方圧密後，圧縮側及び伸張側でそれぞれ単調に載荷した

時の応カーひずみ曲線である。それと比較して異方圧密後，圧縮側でせん断した場合のτ。ct

／σ’m～r。、，曲線は等方圧密後にせん断した場合に得られるものよりせん断初期の剛性が大きく，

また伸張側では小さいようであるが，単調載荷時のものとほぼ類似の変形性状を示しているよ
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一〇4

一〇6
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図2－19（a） TESTvra4－1，2における有効応力比（τ。ct／σ㌔）

～せん断ひずみ（γ。、ば関係

　一〇6
合

山　一〇4
↑

　ポー02
三

↓．△EoO

Q6　07　08

Toct／σh1

図2－19（b） TESTyra4－1における有効応力比（τ。、t／σ石）

～体積ひずみ（v）関係
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うである。また，圧縮側か

ら除荷した時の応カーひず

み曲線はほぼ直線的であり，

弾性的挙動が卓越している

ようである。このことを検

証するために図2－20（a）

及び図2－20（b）を準備し

た。図に示したように除荷

後再載荷していく段階では

図2－19（b）にみられたの

と同様，幾分収縮側のダイ

レイタンシーが生じている

ようであるが，せん断ひず

みは元の応力状態へ再載荷

した時，残留ひずみはほと

AEx↑ensi。n　　迂 04　　　　Compression
お

⊂

’6
O．3

」
←
ω

．2 O．2

L
←
Φ
∈

Ql

　’

O

O．6　　0、4　　02 0　　　2◇一一く）．　　　06

Effec†ive　s ress　ro†io　τ。C†／σ’m

一〇．1

図2－19（c） TESTTa4－2における有効応力比
（τ。、t／σ石）～体積ひずみ（v）関係

んどみられず，ほぼ弾性的な挙動を示しているものといえよう。

図2－21（a）及び図2－21（b）は，τ。ct／σ三＝0．56，σ⊆＝2．65㎏f／衝の応力条件

∈bよoρド

一1

（τ。ct／σm）o

　　0c↑ohedrai　　sheor　　s†roin　　　γoc↑（《シ6）

図2－20（a）　TESTra　4－3における有効応力比

　　　　　　　（τ。、t／σ㌔）～せん断ひずみ（r。、t）

　　　　　　　関係

　一〇8

言一。・

t　．04

亘

≒）－Q2
↓

E　o8
　　0．2

図2－20（b）TESTvfra

　　　　4－3における有

　　　　効応力比（τ。ct／

　　　　σ品）～体積ひずみ

　　　　（v）関係
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一硫＝σ56

、E

　4
S↑roin 70c†（％）

図2－21（a）異方圧密（τ。ct／σ㌔　＝O．56，σ三＝2．65㎏／cril）後の各種

　　　応力径路下における有効応力比（τ。ct／σ’m）～せん断ひずみ（γ。ct）関係
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ﾀ
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一〇．4

Ex†ension

図2－21（b） 異方圧密（τ。ct／σ品＝0．56，ρ品＝2．65㎏畑）後の各種応力

下における有効応力比（τ。，t／σ㌔）～体積ひずみ（V）関係
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下から図2－21（a）中に示す応力径路の下でせん断させた時に得られる応カーひずみ曲線を示

したものである。圧縮側でみれば0’から4の方向へせん断させた時の剛性が最も高く，0ノ

から2の方向へせん断させた時の剛性が最も低いようである。一方，伸張側では0’から5

へせん断させた場合の方が，0’から6へせん断させた場合と比べて初期剛性が大きい結果を

与えている。本章3－3で述べたように各種応力径路下でせん断した場合に得られる等せん断

ひずみ線は圧縮側で上に凸な，伸張側では下に凸な形状を示していたが，このことを考え合わ

せると，異方圧密後の変形も同様の観点から議論できることを示している。すなわち，圧縮側

を考えると，0ノから2へ至る過程と0’から4へ至る場合，前者の方は後者の応力径路に比

較して，より小さな有効応力比で後者と同一のせん断ひずみが生じるということである。

　一方，両図において0’から1への応力径路下における変形挙動はその他の応力径路下での

挙動と比較して異質である。すなわち，他の応力径路下においてはせん断ひずみが生じている

カξこの応力径路下では体積ひずみのみが生じ，せん断ひずみは生じていない。せん断ひずみの発

生とダイレイタンシーによる体積ひずみの発生との間に密接な関係があるとすれば，この応力

径路下において生じた体積ひずみ中にはVd成分は含まれていないという推測が成り立つ。す

なわち，O’mのみが増加する過程においては，　O’mの増加による塑性体積ひずみは生じうるが，

塑性せん断ひずみ成分及びダイレイタンシーによる塑性体積ひずみ成分は生じないと考えても

よいであろう。この実験結果は本章3－2で各応力径路下におけるダイレイタンシーによる体

積変化を求める時に設けた仮定の妥当性を示す結果を与えている。

第4節　弾一塑性構成式の誘導

4－1　降伏条件式と硬化関数

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　24）　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　2i）22）　　　　　48）　　　　　　　35）
　砂の降伏条件に関してはPoorooshasbら，　Cole，　Barden　および竜岡によって実験

的に検討されてk・り，降伏条件式に対するNormarity，すなわち降伏曲面に対して塑性ひず

み増分は法線方向にあるという概念は成立しないというのが一致した結論のようである。これ

ら各研究者により提案されている降伏条件式をまとめると以下の様である。

Poorooshasb　et　al
2D

f＝
（a一a3）

a’m
（2－3）
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Barden　et　a1
35）

　　03
f＝一　　σ1

（2－4）

　　48）
Cole 　　al一σ3

f＝
　　a1十σ3

（2－5）

　　　　　　22）Poorooshasb

　　　　　　　　　9）
Labe　and　Duncan

　　（σ1一σ3）
f＝
　　　　σ’m

＋mlo9σ’m　（m：定数）　（2－6）

　　（J1）3
f＝
　　　J3

（2－7）

　本章3－4で述べた側圧一定条件下における繰返し載荷試験（図2－15（a）（b）参照）による

と，図2－22に示す降伏曲線が得られる。これはσ㌔が増加するとτ。ctも増加するという形

状のものであり，上記した各研究者により提案された降伏条件と形状的には類似したものとな

った。すなわち，砂の降伏は基本的には有効応力比一定線，あるいはそれに近い形状を示すも

のと考えられる。

　この降伏条件が塑性ポテンシャルと一致しているかどうかをみるには，各降伏点から降伏条

件を満足するような応力増分を与え，その時に生じる塑性ひずみ増分が降伏条件式の法線方向

にあるかどうかを調べてみればよい。図2－23は，σm。’＝2．0㎏f／c6一定の下でせん断し

た時のひずみ増分（dVd，dr。ct）の方向を（σmttτ。ct）座標上に描いたものである。砂の

降伏が，上記したように有効応力比，

あるいはそれに近い形で規定され，

かつそれを塑性ポテンシャルとみな

した場合はせん断開始時から体積の

膨脹を伴なうことになる。しかし，

実際のひずみ増分の方向は図に示す

ようにせん断初期から破壊に至る過

程で反時計回りの方向を示し，体積

は収縮から膨脹を示す。このことは

降伏条件と塑性ポテンシャルが一致

するというAccociated　flow

ruleが適用できないことを意味

o

図2－22

φ’

O、5　　　　　1．O　　　、
　　　　　　　　　σm　（kgf／cm2）

TEST面3－1で得られる降伏曲線
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してk・り，別の観点から砂

の塑性ポテンシャルについ

て考察を進めていく必要性

を示している。

　以上の議論はせん断応力

が増加していく時の砂の降

伏に関するものであったが，

それではσm’の増加による

降伏はどのようになるので

あろうか。実際，本章3－

2で述べた等方圧密時にお

いても，また図2－21（b）

においてせん断応力を一定

にしてσm’を増加させた時

の実験においても塑性体積

ひずみが生じている。した

1．o

o

図2－23

づe

dVd（＞o）

　　　（％）
O．1　0．2

　1．0　　　　　　2．0　　　　　　　3．0　　　　　　4．O

　　　　　　　　　σm（kgflcm2）

平均主応カー定試験により得られるひずみ

増分（dVd，dγ。ct）の方向

がって，厳密に砂の降伏に関する議論を進めていくならば，このような圧密に伴なう降伏につ

いても考えていかねばならない。このことについて少し考えてみる。

　　　　　12）
　Roscoeらは，塑性変形により供試体内部で消散されるエネルギーの評価から，次式で表わされ

る降伏関数を導いた。

（o一〇3）
　　　　　＋M・Ln
　a「m

σ品

　　＝0σ’my
（2－8）

ここに，σ’m，は硬化パラメータを，Mは定数であり限界状態（critical　state）にk一ける

有効応力比の値を示している。なお，上式は塑性ポテンシャルと一致するものとして理論が構

成されている。図2－24（a）は上式で表わされる降伏曲線を示したものである。この理論によ

ると図中のOiliy。で表わされる圧密降伏応力以下では等方圧力の増加による塑性変形は生じな

い。すなわち，弾性変形のみを示すe～10gσ’m曲線（膨潤曲線）により等方圧密による変形

を考えることができる。このことは，正規圧密された土と過圧密された土の等方圧力下におけ

る変形挙動を説明することができることを示している。また，圧密降伏後のせん断挙動は図2

－24（a）のCap型の降伏曲線が拡大していくような場合，ひずみ硬化を示しながらせん断と圧
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密による塑性変形が同時に進

行していくことになる。この

時の体積変化は，図の（b）に示

した様に絶えず収縮を示すこ

とになる。σ’myO以下の等方

圧密状態からせん断された場

合，軽く過圧密された状態で

はσ冨0で規定される初期降伏

曲線までは弾性的であり，降

伏後はやはり体積の収縮を伴

なって破壊に至る。（図の（c））。

また，彼らがDry側と定義し

た強く過圧密された状態から

せん断された場合には，初期

降伏条件までは弾性的であり，

Toct
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Cambrige理論による降伏曲線と

応カーひずみ挙動

Compress｜on
　｛C｝

　ExponSI㎝
　　6
　　　v㏄↑
　（d｝

それ以降はひずみ軟化を示しながら体積は膨張することになる（図の（d））。すなわち，彼ら

の理論は圧密とせん断に対する降伏を独立に考えずに，一つの降伏条件で構成されているわけ

であり，その意味で圧密降伏応力のもつ意味は大きい。

　さて，非常に高い等方圧力下の試験によると砂が顕著な圧密降伏を示すのは数10㎏f／cφ

以上の圧力下であり，それ以前での砂の圧縮性は非常に小さいと言われている。また，このレ

ベル以上の圧力で圧密した後，せん断を行うと正規圧密された粘土と同様，破壊に至るまで体

積は収縮することが知られている。このことはRoscoeらのモデルで定性的に高圧下のせん断

挙動を説明できることを示唆するものであるが，比較的ゆる詰めの砂では圧密圧力の小さなレ

ベルでも塑性変形が生じる。これは，等方圧力によって局所的なせん断が生じた結果と考えら

れるが，一方明瞭な降伏点が得られる圧力レベルでは粒子構造の変化と同時に，粒子自体の破

砕が大きな体積変化をもたらす要因であると考えられる。このような局所的なすべりによる塑

性体積ひずみを考慮していく場合，圧密とせん断による降伏を統一的に取り扱うことは極めて

困難である。しかし，あるせん断応力下で等方圧力のみを増加した場合，塑性体積ひずみは生

じるが塑性せん断ひずみは生じないという結果，言い換えればσ品が増加してもτ。。t／σ㌦が

増加しなければ塑性せん断ひずみは生じないということを考えればせん断と圧密による塑性変

形は別々に議論されるべき性質のものであることが察知される。
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　また，たとえ低等方圧力下における塑性

体積ひずみが無視でき，かつ極めて高い等

方圧力下でせん断された時の挙動をCap

型の弾一塑性モデルで説明しえたとしても，

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　言
通常の圧力下にk・けるせん断挙動，すなわ己

ちダイレイタンシーによる体積変化が収縮

から膨脹へ至る変形過程を表現することは

できない。このことは，強く過圧密された

粘土に対しても同様のことが言え，このよ

うなダイレイタンシー性状を示す材料に対

して別の観点から，その挙動を議論してい

く必要があることを示している。

　以上の議論から砂の塑性変形は次の降伏

　　　写
　　　。忍、

頴γよ，、。

　　vPd≠o違“％．。
、

　　　，att・（辞）y・n・　d（｛寮）・・

　　　1㎝dσhニOih　y　cnd　dOmO

　　　　　　　タ　　　　　　ノσ畠＝ B゜N。dσm＝σmy

　　　ひ「匂・o

　　　万PC≠O

　　　　　　σふ
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　σth　y

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（Yield　locus　for　conso｜idotion）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　図2－25　圧密とせん断に対する降伏

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　の考え方

条件式により規定されるものと考えてよいであろう。

せん断に関する条件式；
f、－f、，，一・。c，／・品一（τ。C、／σ’m），（2－9）

圧密に関する条件式； f・－f・，，＝σ’・一σ’m， （2－10）

ここでせん断に関する降伏条件式とはγ。ctPおよびVdPが生じる条件を意味し，圧密に関する

降伏条件式とはv。Pが生じる条件を意味する。これを図2－25に示してtav＞た。

式（，一，）はP。。，。。，h。，bが提案した降伏条件謬一般応力条件下に紳て適用できる

ように拡張したものである。また，上式中の（τ。ct／σ㌔），，σ品は，せん断および圧密に関

する硬化パラメータであり，塑性変形の進み具合を表わすパラメータの関数である。上式

のように有効応力比および有効平均主応力で降伏条件を考えた場合，（τ。ct／σ’m）y，　および

σ盆yに対して次の様な硬化関数を考えるのが妥当であろう。

（≡），－F、（∫・，品・）
　σ’m

σ’ x．－F。（∫d・£）

（2－11）

（2－12）
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　式（2－11）中で，b一値を導入したのは例えば圧縮および伸張条件下のように中間主応

力の大きさによってτ。。t／σ’m～r。ct関係が異なり，一つの硬化曲線では他の応力状態におけ

る硬化挙動を表現できないことを勘案したことによる。なお，式（2－11）は，τ。。t／σ無

が増加するあらゆる応力径路下においてτ。ct／σ㌔とr。ctPが一義的な関係にある。言い換えれ

ば塑性変形の進み具合を表わすパラメータとしてr。ctPを考えていることを意味しているが，

実験結果から知られるように必ずしもこの関係は満足されない。ここでは，単純なモデルで多

くの変形挙動を説明することを主眼とし，上記の様に考えたが，より精度の高い応力～ひずみ

関係を確立するにはさらに複雑な降伏条件を考慮していく必要があろう。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　τoc↑
4－2　塑性ポテンシャル

　塑性ポテンシャルgは，塑性ひずみ増分の方向を

与えるものであり，一般に応力とひずみ履歴の関数

として表わされる。例えば，塑性変形中，非可逆的

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Oな体積ひずみを生じない材料であれば，その塑性ポ

テンシャルはσ’m一軸に平行なものとなる（図2－

26（a）参照）。このことは，第1章第3節で示した
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Toct
式（1－9）において

…一・（∂9　　∂9　　∂9　　　十　　　　十∂al　∂σ2　∂σ3）・・

　　　　　∂9
　　＝　h　－df＝0　　　　　∂σm

　　　　　　　　（df＞0）

O

　　　　　　　τoct
（2－13）

であるので，塑性体積ひずみ増分の方向を与える

∂g／∂輪が0になることと等価である。また，塑

性変形時に絶えず膨脹，あるいは絶えず収縮を示す

材料であれば，その塑性ポテンシャルは図2－26

（b），図2－26（c）に示すような形状をそれぞれ示す

であろう。しかし砂などの様にせん断初期において

O

dγ。2↑

　dvp＝O

（G）

σ而

（b）

σ㎡

図2－26

　　　　　　　　　σ㎡
　（C）

塑性ポテンシャルと塑性

ひずみ増分の方向
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体積の収縮をまた破壊前において膨脹を示す材料の塑性ポテンシャルはこのような単純な形状

を示さないことは明らかである。それではこのような材料に対する塑性ポテンシャルはどのよ

うに考えたらよいであろうか。

　塑性ポテンシャルの意味するところは，塑性ひずみ増分（あるいは増分比）がどのような応

力径路をたどっても，降伏条件を満足する応力値によって一義的に決定されるということであ

る。例えば，図2－26（b）で示される絶えず膨脹を続ける材料は塑性ポテンシャルとして拡張

されたVon－Mises規準（第1章第2節の式（1－5））を使うと塑性ひずみ増分dγ。ctPお

よび塑性体積ひずみ増分dvPは，式（1－9）から次のように表わされる。

・r…　・P－
c（・8，一・・S）・＋（・・r－・・r）2＋（・・r－・ei）2

一…・（｛㍑一竃戸＋（尭一島ア

＋（舞一掛・・－9hd・
（2－14）

dvP＝dεiF十dεiF十dεjp

一・（∂9　∂9　∂9　　　十一十∂σ1∂σ2∂σ3）・・一一・hd・

（2－15）

この比をとると次式を得る。

…／・・。ce　一一》・
（2－16）

すなわち，上式の意味するところは塑性ひずみ増分比dvP／dr。，eは（σ脇　τ。c。）平面上で，

降伏条件を満足している限b応力に依存せず一定値をとるということである。

　さて，砂においては本章4－1で述べたように，その塑性ひずみはσ’mの増加による塑性

ひずみV。Pとτ。ct／a’、の増加による塑性せん断ひずみγ。c　tP，および塑性体積ひずみVdPと

に分けて考える必要があることを述べた。すなわち，τ。ct／σ㌔が減少してもO’mが増加すれ

ばV。Pが生じる。また，σ三が減少してもτ。ct／σ’mが増加すればr。ctP　s　VdPが生じる。　前
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者の場合，σ’mの増加によってγ。ctP，　VdPは生じないのでf、＝σ石はそのまま塑性ポテン

シャルとなりうるわけである。すなわち，降伏条件f、＝＝　O　teよび降伏の継続条件：dfc＞

0を満足すれば，その時の塑性ポテンシャルは次式で与えられる。

N

9C＝O’m （2－17）

　上記した考えに基づけばτ。ct／σ㌔の増加，すなわち，f，＝0かつdf、＞0という降伏条件を満足し

『ている場合の塑性ポテンシャルはγ。。tおよびσ’mの変化により生じるV。を全体積ひずみVから

差し引いたVdPで考える必要がある。

　このような考え方から今回行った等方圧密後，各応力径路に沿ってせん断された時のdVdP

／dγ。ctPとτ。ct／σ三の関係を示したのが図2－27，および図2－28である。なおdγ。c？

はdr。c、から弾性成分dr。ctEを差し引いて求めるものであるが，ここでは弾性ひずみ増分が

dr。、tPに比較して無視しうるものとみなして全ひずみ増分をとっている。　dVdPについても

同様である。図を見ると圧縮側および伸張側ともに平均的な摩擦力（τ。ct／a’m）が充分に発揮

されていないと考えられるせん断初期において，かなりのバラツキが認められるが概ね直線で

近似できる傾向を示している。

Co　preSSIon τoc†

σ∴
1．O

　σm。（kgf／cm2）

堰t§｝輌研一

堰c§｝句一

奄奄戟p一…

　　Q8
　　　／

／ぱ

ぼ　　．o

04

△　▲

o

ム　プ゜　。　　　　　8　　　▲ロ

▲　口 O，

口

●1▲ロロ

一Q8　　　－O．6　　　－Q4　　　－O．2　　　　0　　　　0．2　　　σ4

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－dl／d／dl．t

　図2－27　圧縮側における有効応力比（τ。。t／σ’m）～ひずみ増分

　　　　　　　比（－dVd／dγ。ct）関係
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Roscoeらは，　dvp／dγ。ctpと

τ。。t／σ三との関係を供試体内で

消費されるエネルギーの考え方か

ら次式で表わした。

τ　　　　　　2　dvp
諾＝M－5、，㏄、P

　　　　　（2－18）

　上式と図2－27，28で示さ

れる直線関係の差は，Roscoeら

がvPをVdPとV。Pの和と考えて

いるのに対し，ここではVdPのみ

を考えていることである。もちろ

ん，砂が等方圧力によb降伏しな

　σ而o　（kgf／cm2）

o　　l．O
●　　2．O　σo　decre．σr　const

①　　3．O

△　　1．O

▲　　2．O　σm　cons↑．

△　　3．O

〔㏄

一Q6

図2－28

τ。ct

σ而

一〇．4　　　－0．2　　　　0　　　　0．2

　　　　　　　　　－dVd／d　70ct

伸張側における有効応力比（τ。，t／a’m）

～ひずみ増分比（－dVd／d「㏄・）関係

いとすれば，vP＝VdPでありその点に関する差はない。また実験結果からは，式（2－18）

で示されるような圧縮側と伸張側での一致はみられず，ダイレイタンシーによる体積変化の最

大圧縮点（dvdP＝0）の値に差がみられる。したがって，図2－27および図2－28で示

されるτ。。t／O’mとdVdP／dr。ctPの関係は次式で表示できよう。

こ竺一M。（、）一三dv・P
o

σ’m　　　　　　　　3　　　　　　　　　　dγ。ct
（2－19）

ここに，MmはdVdP＝0の点での有効応力比の値を表わす。上式の意味するところは中間主

応力の方向を固定して考えるとdVdP／d　r。ctPがτ。。t／a’mにより一義的に決定されるという

之とであり，上式k・よびポテンシャル面上で塑性ひずみ増分の方向は法線方向にあるという

Normalityの考え方から塑性ポテンシャルg、はb一値をパラメータにして次の様に求めら

れる。

、。一工里＋M。（b）．L。。rm

　　　σ’m
（2－20）

図2－29は，上式で表わされる塑性ポテンシャルを（σ’m，τ。ct）平面上に描いたもので
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ある。等方圧密後，例えばO’m

一定条件でせん断した時，τ。ct

／a’m〈Mmであるならば式（2

－19）からdVdP＞0，すな

わち収縮を示し，τ。ct／O’m＞

Mmに至るとdVdP〈0，すな

わち膨脹を示すことになる。こ

のような塑性ポテンシャルによ

り収縮から膨脹に至る変形挙動

をほぼ完全に説明できることに

なる。

　次に等方圧密後，圧縮せん断し，

その後伸張せん断を行った場合

や，異方圧密後圧縮および伸張

せん断した場合のようなひずみ

履歴を受けた場合の塑性ポテン

シャルはどうなるであろうか。

この事を調べるためにはひずみ

履歴を受けた場合の降伏条件式

に関する情報が必要となる。な

ぜなら塑性ポテンシャルは塑性

ひずみ増分の方向を．与えるもの

であり，その時には必らず降伏

しているという条件が必要なた

めである。

　本章3－4で述べた実験結果

からも明らかなように，砂にひ

ずみ履歴を与えた場合の降伏は

等方硬化で表示することは困難

であることを述べた。ここでは，

図2－16，17で示された実

Toct

O

O

σ’rho

（o）

　帯くM・：c㎝↑・acti・n（d・・〉°）

．．晋・M・・E・p。nsi。・（d・・＜°）

plashc　potentlat

C卜m’

　Mm
d・堅論
＞Ol　＜o
O’

一dv　Pd　．。

（b）

図2－29　式（2－20）で表わされる塑性ポテン

シャルの形状とその意味

τoc↑

σ㎞

T・c・／σm　．　Mm　一　｛IL　dVd／　d　T。，t

　　一〇．4　　　－O．2　　　 0　　　　02　　　0．4

　　　　　　　　　　　　　　　　　－dVd／dγoct

図2－30　TESTyra3－3における有効応力比
　　　　　　（τ。ct／O’O～ひずみ増分比（－dVd／dγ。ct）

　　　　　　関係（ただし，2→3の応力径路に対する

　　　　　　もの）
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験結果，すなわちせん断方向の変化が
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　τoc↑
ない除荷の段階ではほぼ弾性的とみな　　　　　　　　　　　　　びm

してよいが，せん断方向の変化は顕著

な塑性変形を生じさせるということか

ら，一応せん断方向が逆転する応力点　　　　　　　　　　　　　　　　O．4
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　τ・c・t／（）Fh．Mm－4d2eidr。c
を原点としてdvdP／d　r。ctPとτ。ct／

σ’高ﾌ関係をまとめたのが図2－30，

図2－31k・よび図2－32である。

ここに，図2－30および図2－31
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－O．6　　　　、04　　　　－O．2　　　　　0　　　　　0．2　　　　0．4

は等方圧密後伸張→圧縮および圧縮→　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－d～ノd／dγ㏄↑

伸張という過程でせん断した場合であ　図2－31　TESTyfa　3－2における有効応力比

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（τ。ct／σ㌔）～ひずみ増分比（－dVd
り，図2－32は，異方圧密後，圧縮
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　／dγ。ct）関係（ただし，2→3の応
および伸張せん断した場合の図である。　　　　　　力径路に対するもの）

図中には，式（2－19）で表わされ

るτ。ct／O’m～dvdP／d　r。ctP関係も示　　　　　　　　Toct
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　σ而

からはずれる面もみられるが，かなり

この結果は異方圧密された砂がその後　　　　　　　　　　　　　　　　　　TEST　NO

テンシャルは等方硬化によらない降伏　　一〇4　　－Q2　　0　　　02　　0．4

条件式の設定により，ひずみ履歴に依　　　　　　　　　　　　　　一dtrd／dγ。c↑

存することなく一義的に決定される。　図2－32　異方圧密後の圧縮及び伸張側における

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　有効応力比（τ。ct／a’m）～ひずみ増分
これらはひずみ履歴の影響を考慮しう
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　比（－dVd／dr。。t）関係
る降伏条件式，例えば移動硬化や異方

硬化の概念を実験的に検討していく必
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要性を示している。

4－3　構成式の誘導

　三軸試験装置を用いた実験および理論的考察から砂の降伏条件式，硬化関数および塑性ポテ

ンシャルが得られた。これらを再度列記すると以下の通りである。

　　“せん断”に関して

　　　　　降伏条件式；　　　f、－f、，y＝τ。ct／σ㌦一（τ。ct／σ9　y

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2－9　bis）

　　　　　塑性ポテンシャル；　g、＝τ。ct／σ’m十Mm（b）・Lnσ三

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2－20bis）

　　　　硬化関数；　　　　（τ。ct／σ’m）＝F（∫dγ。ctP，b）
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　y　　　s

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2－11bis）

　　“圧密”に関して

　　　　　降伏条件式；　　　f、－f。，y＝o’m一σ三y　　　　　（2－10bis）

　　　　塑性ボテンシャ・ル；　g、＝σ㌦　　　　　　　　　　（2－17bis）

　　　　硬化関数；　　　　a’my　＝F。（∫dvcP）　　　　（2－12bis）

式（1－9）と上式から，塑性ひずみ増分｛dε｝Pは次のように求められる。

　（i）　f，＝0およびdf、＞0を満足する場合

　　　　　　　｛・・｝e－・。・｛｛吾｝…、

　　　　　　　　　　　　　　　　Mm（b）一τ。c，／σ㌔＋（σ’．一σ㌔）／τ。ct

　　　　　　　　　　　　　　　　Mm（b）一τoct／a「n十（o’y－a’m）／τoct

　　　　　　　　　　　　h　　　　　Mm（b）　一τoct／σ’m十（σ’z－o　’rn）／τoct

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　σ．、／τ。c、
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2－21）
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　σ，。／τ。ct

　　　　　　　　　　　　　　　　　　－39一



（ii）　f。＝0およびdf、＞0を満足する場合

　　　　　｛・・｝9－・。・｛∂9、∂σ｝…。

　hc
ニ　　　　　

　3

1

1

1

　・dO’m
O

O

O

（2－22）

　（m）　f，＝0およびdf，＞0かつf。＝0およびdf、＞0を満足する場合

　　　　　　　｛・ep｝一・。・｛砦｝…，＋h・　’｛箒｝・d・・　（・－23）

　また，塑性せん断ひずみ増分dr。ctP，ダイレイタンシーによる塑性体積ひずみ増分dVdP

k・よび有効平均主応力による塑性体積ひずみ増分dv。Pは，式（2－21）および式（2－

22）を用いてそれぞれ次の様に求められる。

・・。c？－i（dε1，：一…，：）2＋（…，：一…，：）2＋（…，：－dε1・：）2

　　　一三・玉．、（。。c，／。’。）　　　　（2－24）
　　　　3　　σ’m

d・、P－dε1：＋dε、言＋dε、：
　　　　　　　　　　，　　　　　　　　　　　，　　　　　　，

　　　一玉（M。（・）一三竺）・・（・一、／・三）　　（・－25）

　　　　　　　　　　　σ三　　　　σ’m

d・。p－dε1：＋dε、三＋dε，：
　　　　　　　　　　，　　　　　　　　　　　，　　　　　　，

　　　－h。・dσ’。　　　　　　　　　　　（2－26）

　　　　　　　　　　　　－40一



　式（2－25）からダイレィタンシーによる体積変化に関して収縮から膨脹に至る過程を次

の様に表現できたことになる。

　　　　　　　　Mm（b）一τ。，／O’m＞0　；　dvdP＞0　　（収縮）

　　　　　　　　Mm（b）一τ。ct／o’m＝0　；　dvdp＝O

　　　　　　　　Mm（b）一τ。ct／a’m〈0　；　dvdp〈0　　（膨脹）

　式（2－11）と式（2－12）から

　　　　　　　　　d（τ。c，／σ’。）＝Fl（b）・dγ。c？　　　　　　（2－27）

　　　　　　　　　d（at。）＝FE・d・p　　　　　　　　　（2－28）

　上式と式（2－24）k・よび式（2－25）をそれぞれ等置すると，h，およびh、は次のよ

うに求められる。

　　　　　　　　　　　　3　　a’m
　　　　　　　　　h　＝一・一　　　　　　　　　　　　　　　　　 （2－29）
　　　　　　　　　s　　2　　　　　　　　　　　　　　Fl

　　　　　　　　　　　　l
　　　　　　　　　h＝一　　　　　　　　　　　　 （2－30）　　　　　　　　　C　　Fニ

　ー方，｛dε｝と｛do｝の関係はdf＝L∂f／∂σ」｛do｝　となることを考慮して次式で

与えられる。

　　（i）’　fs＝0およびdfs＞0；

　　　　　　　　　　　　　　hs
　　　　　　　　　　　　　　　　　〔D〕e｛do｝　　　　　　　　　　　（2－31）　　　　　　　　　｛dε｝：－
　　　　　　　　　　　　　　9a’k

ここに，
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〔D〕：一

　　　τ。c，　（σ’．－o’m）

Mm（b）一　　＋
　　　a「　　　　　τ
　　　　　　　　　oct　　　　m
M。（、）一τ・c・＋（σ㌻一σ三）

　　　O’m　　　　τoct

　　　τ。C、　（a’。一σ’m）

Mm（b）一　　＋
　　　　σ’m　　　　τoct

　　　　σ．y／τ。C，

　　　　σ．。／τ。c、

　　　　σ，。／τ。C，

（iD’f。＝0お・よびdf。＞0；

　　　　　　　｛d，｝9＿生

　　　　　　　　　　　　9

〔D〕P＝
　　C

－凸11000

　　P
〔D〕｛dσ｝
　　C

　σ’．一σ’m　τ。。，　σ’，一σ石

　　τ・C・　　σ’m　，τ。。，
L

　τ。。、　σ’、一σ’m　　τ。ct

　O’m　，　τ。C、　　　σ三　・

　　　　　　a　　　　　a　　a　　　　　　　　　　yz　　　　　　xz　　xy
　τ。C・　・τ・…　　τ…　」

　　　　　　　　　　　　（2－32）

L111000」

（2－33）

（2－34）

　（iiD’f。＝0およびdf，＞0かつf。＝0お’よびdf。＞0；

　　　　　　　｛・・｝・一〔、≒：〔D〕9＋≒〔D〕1〕｛・・｝（・－35）

以上で弾一塑性論に基づく砂の応力～ひずみ関係式がすべて誘導されたことになる。
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4－4　構成式の検証

　式（2－21），（2－22）：ls・よび式（2－23）を用いて実験結果との対比を行う。式

中のh、およびh。を決めるためにはτ。ct／a’m～r。c？t曲線およびO’m～v。P曲線を関数化する

必要がある。ここでは前者に対して破壊時の有効応力比Mf（b）およびτ。ct／σ’m～γ訂　曲線の

初期接線係数G’を用いた双曲線で近似することにする。双曲線表示をする根拠は見当らない

が，2つのパラメータで応力～ひずみ曲線（硬化関数）を表現できるという簡便さからこの表

示を用いた。すなわち，

　　　　　　　　　τ。ct　　Mf（b）・G’・γ。，ぞ

　　　　　　　　　・’。　M，（b）＋G’・γ。，e

ただし，G’はb一値には依存しないと仮定している。

式で表わされることになる。

転÷Gピξ）
　　　　　　　　　　　　m

（2－36）

式（2－24）と上式とからh。は次

（2－37）

一方，h、に対してはe～Lnσ㌦　の関係を次のように直線で近似することにする。

　　　　e＝e1－2・Lnσ品　　；　処女載荷時のe～Lnσ品　曲線（弾一塑性曲線）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2－38）

　　　　e＝e2－s・Lnσ品　　；　除荷時のe～Lnσ品　曲線（弾性曲線）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2－39）

ここに，e1は式（2－38）でa’m＝1．0における間隙比，λは正規圧密曲線の勾配，　e2

は式（2－39）でσ三＝＝1．0における間隙比，rcは膨脹曲線の勾配である。

　上2式よb，塑性体積ひずみ増分d　v：は次式で与えられる。

　　　　　　　　　　　　　　deP　　2－rc　　da’
　　　　　　　　　d・：＝一　　一　　・　m　　　　　　（2－40）
　　　　　　　　　　　　　　1十e　　　　　　　　　　　　　　　　　　1十e　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　a’m

　上式と式（2－26）より次式が得られる。

　　　　　　　　　　　　2－rc　　　l
　　　　　　　　　hc　＝　　　　　　・　一　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（　2－4　1　）

　　　　　　　　　　　　1十e　　　　　　　　　　　　　　　　atm
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　砂の破壊条件式に関しては第1章第2節で述べたようtrC　Mohr　－Cou1　omb規準に対して否定

的な実験結果も見られる。これらは三主応力が独立に制御できる多軸圧縮試験を用いた実験か

ら明らかになりつつあることであるが，実験結果には各研究者により用いられている載荷方式

の違いや，載荷板の摩擦の問題あるいは試料作成時の堆積方向など種々の問題点が含まれてお

り，統一的な破壊規準が提案されるまでには至っていない。

　一方，一般に用いられているMohr－Coulomb規準によると，その強度定数の推定も容易で

あるし，また強度に関して安全側の値を与えるものである。したがってここでは一応Mohr－

Coulomb規準を用いて破壊時の有効応力比Mf（b）およびダイレイタンシーによる体積最大圧縮

時の有効応力比Mm（b）を定式化することにする。　すなわち，第1章第2節の式（1－1）およ

びb＝（σ2一σ3）／（O一σ3）を用いてこれらは次式の、ように表示できる。

M・fO）一 i芸十
（σ一〇2）2＋（σ2一σ3）2＋（σ3一σ1）2

σ1十σ2十σ3

　　　　　　　　22～／2－・sinφf●　b－b十1
（2－42）

3十（2b－1）●sinφf

M調一
　　　　　　　　22～／2－●　sinφm　・　　b　　－b十1

3十（2b－1）　●sinφm
（2－43）
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　図2－36　三軸伸張条件下（σ’m一定）に

　　　　　　　おける計算値と実験値の比較
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図2－38　異方圧密後の三軸圧縮条件下

　　　　　　（側圧一定，軸圧増加）にお

　　　　　　ける計算値と実験値の比較

ここに，φfおよびφmはそれぞれ破壊時X・よび体積最大圧縮時に発揮されている有効内部摩擦角である。

　図2－33～図2－37にσ～。。＝2．0㎏f／dhまで等方圧密した後，圧縮および伸張側へせ

ん断した場合，一方図2－38にτ。ct／σ’m＝0．56で異方圧密後，σ㌔。＝2．65から圧縮せ

ん断した場合の実験値と提案した構成式による計算値との比較を示す。なお，用いた定数は

φf＝40．8°，φm’＝32．℃G’＝250，R＝0．0062，　xニ0．0013である。図中，実

線は計算値を，一方◎印は実験値を表わしている。図から明らかなように提案した構成式は応
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力履歴を受けた砂の変形挙動を比較的良い精度で説明できることが示されている。

第5節　ま　と　め

　三軸試験装置による各種試験結果から，砂の降伏条件，塑性ポテンシャルk・よび硬化関数に

ついて考察し，その弾一塑性構成式を誘導した。得られた結論を要約すると以下の通りである。

　（1）　粒子破砕を伴なわない低等方圧力下において，局所的なせん断による塑性体積ひずみを

　　考慮していく場合，圧密による降伏とせん断による降伏を区別して考える必要がある。ま

　　た，せん断による降伏はすでに論じられているようにせん断応力が増加すれば有効平均主

　　応力も増加するといった性質のものであり，基本的には有効応力比一定線でその降伏条件

　　を考えていくことができる。

　（2）せん断k・よび圧密に対する硬化パラメータはそれぞれ塑性せん断ひずみおよび塑性体積

　　ひずみの関数として表わされる。具体的な硬化関数としてせん断に対しては有効応力比と

　　塑性せん断ひずみ関係を双曲線表示で，一方圧密に対してはe～logea’m曲線を直線近

　　似して与えた。

　（3）有効平均主応力の増加による塑性体積ひずみ成分は生じても，塑性せん断ひずみおよび

　　ダイレイタンシーによる塑性体積ひずみ増分は生じない。したがって圧密に関する降伏条

　　件式は塑性ポテンシャルとして考えることができる。一方，せん断に対する降伏条件式を

　　満足する場合，有効応力比と塑性ひずみ増分比との間には明瞭な直線関係が得られ，しか

　　もそれは応力径路に依存しないことが示された。この関係に着目し．せん断に対する塑性

　　ポテンシャルが誘導された。

　④　異方圧密後，圧縮側でせん断を行った時も（3）で述べた有効応力比と塑性ひずみ増分比の

　　関係は成立する。一方，伸張側へせん断された場合は今まで受けていた有効応力比に至る

　　以前に顕著な塑性変形が見られ，ひずみ履歴の影響を強く受けることが示された。また，

　　等方圧密後，圧縮・伸張の繰返し試験でも同様の結果が得られた。この結果は，砂の降伏

　　条件式に関する考察を異方硬化の観点から進めていかねばならないことを示すものである

　　が，主応力の方向が変化する点を原点として考え，有効応力比と塑性ひずみ増分比の関係

　　を整理すると，近似的に（3）で述べた関係式で表示することが示された。この結果は，砂の

　　降伏条件式にひずみ履歴の効果を導入することでこのような塑性変形挙動を表示しうるこ

　　とを示している。
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（5）（1）（2）および（3）の結果から弾一塑性理論に基づく構成式を誘導した。この構成式を用いた

　計算結果と実験結果との比較を行い，その妥当性を検証した。なお，ここに提案した構成

　式は一般応力条件下で記述されており，実際問題への適用性は高いものと考える。ただし，

　理論構成はすべて軸対称応力条件下に限られたものであり，その妥当性に関しては実測結

　果との比較から論じる必要があろう。
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　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　49）～52）

第3章　砂の液状化と構成式の拡張

第1節　概 説

　砂がせん断応力の作用を受けると，間隙比の大小に応じて体積が収縮したり膨脹したりする。

さらに，せん断応力の繰返し載荷によっては，密な砂でも体積が収縮する傾向にある。したが

って水で飽和した砂の場合，地震時のように体積変化が許されない載荷条件下でせん断応力が

繰返し負荷されると，正の間隙水圧が発生し，せん断抵抗力が著るしく損われることになる。

　この様な繰返し荷重を受けた時に生じる間隙水圧の累積傾向は，液状化現象の主たる要因で

あり，Seed5 `はじめとする液状化研究の大半はこの観点から進められたものである。さらに

最近は，数値解析手法の発展により，ランダム荷重下における砂の応カーひずみ特性をモデル

化し滋状化現象を説明しようとする研莞4）～5払られるようになった．この様に繰返し応力

条件下での砂地盤の動的挙動を予測する場合，載荷・除荷および再載荷という任意せん断応力

下での応力・ひずみ挙動が把握されねばならない。これらの挙動を説明しようとする場合，弾

一塑性理論の概念を導入すると便利なことが多いが，この観点に基づく研究の一部については，

既に第1章第2節で紹介した。これらの研究は，塑性変形の進展に伴ない降伏曲面が等方的に

拡大するという，いわゆる等方硬化理論に基づくものであるが，例えば圧縮から伸張という主

応力の方向が反転する応力条件下での塑性挙動を充分に表現することはできない。この点に着

目し滝岡．禰㌧よび石原．竜岡・麺Φは，三軸試験装置を用いて髄繰返し試験を実施

し，有効平均主応力と軸差応力を座標軸とする応力平面上で圧縮・伸張という両振り状態での

降伏特性について考察した。すなわち，一方向に対する応力条件下では，有効応力比（軸差応

力／有効平均主応力）一定線を降伏条件として有効応力比の増大に伴ない降伏曲線が増大する

が，他方の応力状態での降伏特性はその影響を受けず，独立的な降伏条件が成立するというモ

デルを提案している．さらeCs石原．ぱ幽圧密状態にある砂の液状化予測モデ・レとして有

効応力比一定線で示される独立的降伏条件と先行圧密圧力により規定されるキャップ型の降伏条

件式を組み合わせた弾一塑性モデルを提案している。

　一方，Finn　654）は弾一塑性論的見地とは異なった角度から，繰返し載荷時の応カーひずみ関

係を提案している。彼らは，水平地盤にせん断波が伝播する応力状態を想定して単純せん断試

験機を用いた実験からせん断応力とせん断ひずみk・よび体積ひずみを関連づける実験式を示し，
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この関係式を用いて一次元液状化解析を行っている。

　上記した材料モデルは，一応繰返し載荷時の応カーひずみ特性を説明しうるものになってい

るが，今後は以下の諸点を含んだモデルの確立が必要なものと考える。

　①　幅広い圧密履歴下，特に洪積砂層地盤のように強く過圧密された状態にある飽和砂の変

　　形挙動を表示しうる統一的なモデルの確立。

　②　繰返し載荷時において，有効拘束圧が0に等しくなっても外力に抗しうるせん断抵抗力

　　が存在する。この初期液状化から完全液状化へ至る過程の定式化。

　本章では，第1章で述べられた等方硬化理論に基づく砂の構成式を拡張し，非排水条件下で

の正規及び過圧密砂の変形挙動，特に繰返し載荷による間隙水圧の累積現象に着目して誘導し

た構成式について論じる。

　実験装置，試料及び実験内容について第2節で述べた後，第3節では単調載荷及び振動載荷

試験結果に基づき正規及び過圧密砂の変形挙動について考察を行う。まず，3－1ではひずみ

制御方式による非排水単調載荷試験から，正規及び過圧密砂のダイレイタンシー特性，特にそ

の発生限界について論じる。3－2は，非排水振動載荷時において，繰返し回数に関わらずひ

ずみ及び間隙水圧の累積が停止する応力状態，すなわち平衡状態に関する実験結果について述

べたものであり，3－3ではこの平衡状態の定式化を行っている。また，平衡状態とダイレイ

タンシーの発生限界との関連性についても論じる。3－4は平衡状態に到達することなく，繰

返し載荷により大きなひずみの発生がみられる初期液状化後の変形挙動を圧密履歴との関係か

ら考察したものである。

　第4節では，平衡状態を基準とした降伏法則の提示とそれに基づく構成式について述べ，不

規則振動荷重載荷を含む各種載荷条件下での正規及び過圧密砂の変形挙動に関する実験結果と

の比較から，提案する構成式の妥当性を検証する。

第2節　実験装置、試料および実験内容

2－1　実験装置

　用いた実験装置は三軸試験装置と振動三軸試験装置である。図3－1，3－2及び写真3－

1，3－2に装置の概要を，一方図3－3には三軸セルの概要を示す。三軸試験装置は第2章

第2節で述べたものとほぼ同様であるが，比較的大きなひずみ速度下での実験における応力お

よびひずみ量の測定精度向上を目的として各計測器を電気式のものとし，またこれによリマイ
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写真3－1　三軸試験装置 写真3－2　振動三軸試験装置

クロコンピ＝一タによる自動データ処理を容易にすることが計られている。以下にその概要に

ついて述べる。

2－1－1　三軸試験装置

（a）三軸セル

　三軸セルは軸方向荷重を供試体に伝達させるピストン部（ステンレス製），耐圧セル（最大

10㎏f／αh；アクリル製），試料キャップ（ジェラルミン製；φ50㎜），ペデスタル（ステ

ンレス製；φ50㎜）を主体として構成される。ピストンの下部にはペローフラムを取り付け

て摩擦の影響を軽減させている。キャップはピストン部とボルトにより固定することができ，

側圧と軸圧を独立に制御できるタイプのものとした。また中心部に直径10皿のポーラススト

ーンを設けたものと設けないものの2種類を準備した。前者は主に砂質土系を，一方，後者は

粘性土系を対象とした試験に用いている。ペデスタルも同様に2種類準備し，粘性土系の試験

にはべデスタル側面にドーナツ状のボーラスストーンを取り付けた側方排水型（ペーパードレ

ーンを使用）のものを（図3－3参照），一方砂質土系に対しては中心部にのみ排水及び間げ

き水圧測定用のポーラスストーン（φ10㎜）を設けたものを採用している。試験時にはポー

ラスストーン部を除く上下端面にシリコングリースを塗布したテフロンシートを置き，端面と供
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試体間の摩擦を軽減するように

努めている。

（b）軸方向荷重負荷系統　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Side　Ball
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Bearing
　応力制御及びひずみ制御の両
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Looding　Pis†on

方式を採用した。応力制御は複　　　　　　　　　　　　　　　　　Bellofram

動型ベロフラムシリンダーを用

いた空気圧制御方式とし，高精

度のレギュレータにより所定の　　　　　　　　　　　　　　　　　LV．D．T．

荷重を載荷する。なお，ロード　　　　　　　　　　　　　　　　　Cop（φ50mm）

セルを含むベローフラムピスト

ン部の荷重が供試体に伝達され　　　　　　　　　　　　　　　　　　Luci†e

ないように平衡調圧系統も設け

モータによる駆動装置により行

う。設定しうる変位速度の範囲

は0．00044m∠hin～5叫／min

であり，ギヤーの組合せにより

32段階の切換えが可能である。　　　　　　　図3－3　三軸セルの概要

なお・，ベローフラムシリンダー

のピストン部にストッパーを設けたことにより，応力制御からひずみ制御（圧縮・伸張両応力

条件での試験が可能）への移向を容易にした。なお，等方圧密試験及び応力比一定試験などの

ように軸圧と側圧の比を一定に保つ試験を行う場合，それぞれのレギュレータを独立に取り扱

わねばならないが，これを簡便化するために比例調整弁を設け，側圧の負荷のみによって任意

の応力比になるよう軸圧を負荷することも可能なようにした。

（c）圧力負荷系統

　側圧及び背圧はコンプレッサーから送り込まれる空気圧をエアフィルターを通して，まず所

定の圧力（通常は8㎏f／crfi）に調圧し，各系統に設けられた高精度のレギュレータにより圧

力を設定し負荷する。側圧は三軸セル上部及び下部から負荷されるが，ピストン貫入による側

圧の変動を避けるために通常はセル上部に空気溜めを設け上部から空気圧を負荷する方式を採

用している。背圧は体積変化測定用のビューレット部もしくはバルーン式背圧槽からペデスタ

ル部を通じて供試体に作用させる。最大側圧及び背圧は共に10㎏f／φである。
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（d）計測系統

　三軸試験における計測項目は，荷重，側圧，背圧，変位，間げき水圧から成る。荷重の計測

はロードセル（200㎏f，500㎏f）を用いており，側圧，背圧の計測はブルトン管（最小

目盛；0．02㎏f／φ）によっている。軸方向変位はセル内外部で測定することとし，内部には

±2．5㎜の差動トランス型変位計を，外部には士30㎜のダイヤルゲージをそれぞれ設けてい

る。体積変化は25ml，及び10mlの2重管式ビューレットにより供試体上下部から排水さ

れる水量変化により測定する。このビューレットは上下に8㎝の移動が可能となっている。こ

れは試験前において水面が供試体高さの1／2になるように調整した1り，　砂供試体作成時にお

いて供試体下部から任意大きさのサクションを負荷し供試体の自立を容易に行えるようにした

ものである。

　間げき水圧は供試体下部（セル外部）で半導体型の水圧計（容量5㎏f／crll．10㎏f／（tii）

により測定している。半導体型間げき水圧計は高感度であり精度の高い測定が可能であるが，

温度変化によるドリフトが懸念されたため，あらかじめ受圧面部にシリコンを真空封入した治

具を取り付けてドリフトを押えるように努めている。

　試験時における測定結果は，多チャンネル型ペン書きレコーダーで記録されるが，この他に

各アンプから直接，データをマイクロコンピューターで伝送し，AD変換を行って計算を実施

し、短時間の内に記録の整理及び図化が行えるようになっている。

2－1－2　振動三軸試験装置

　三軸セル，圧力（側圧，背圧）負荷，体積変化測定及び間げき水圧測定系統は2－1－1で

述べたのと同様である。

　本装置の軸方向振動荷重の負荷は油圧によるものであり，サーボ弁を用いたフィードバック

システム機構を採用している。基本となる負荷方式は軸荷重及び軸変位振幅を一定に保つ荷重

ならびに変位制御方式であるが，他に定速度入力器及びデータレコーダから入力信号を伝送す

ることにより荷重・変位速度一定試験及びランダム試験を実施することも可能である。

　なお，本装置の特徴は圧密やクリープ試験後に振動試験を行うような場合を想定して，長期

間載荷時には軸方向荷重をペロフラムシリンダーにより与える空気圧制御方式とした点である。

これは，長期間油圧源を駆動させることにより生じるサーボ機構の損傷を柔らげるために採用

したものである。振動試験時には，油圧によるフィードバック方式への変更を行うが，フィー

ドパックコンディショナーの使用によb載荷荷重・変位の変化を生じさせることなくスムーズ

に切り換えることが可能である。
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2－2　実験試料

本章で述べる実験に用いた試料は本編第2章第2節で述べたものと同様である。

2－3　実験内容

　供試体の作成（直径；5㎝，高さ10㎝）はゴムスリーブ（厚さ；0．25　mm）を装着したモ

ールド内にあらかじめ脱気した砂をスプーンにより三層に分けて充填する方法で行った。充墳

時には各層ごとに砂表面を鉛筆で軽く叩くか，もしくはモールド側面を木ハンマーで叩くかに

より中詰め状態（e≒0．8）及び密詰め状態（e≒0．7）にある供試体を作成した。モールド

内にはあらかじめ脱気水がモールド表面近くまで満たされており，圧密時には2．0㎏f／㎡の

バックブレッシャーを作用させている。この状態にk一ける供試体のB一値（du／da3，4σ3

；等方圧力の増分，bu；拘束圧負荷時の発生間げき水圧増分）は98％以上である。したが

って，供試体は充分な飽和状態にあるものとみてよい。

　実験はすべて等方圧密状態から行われた。正規圧密状態での圧密時間は1時間とし，所定の

過圧密状態に至るまで除荷する際の膨脹時間は20分とした。

　実施した試験項目は以下の様である。

　（1）圧密非排水三軸圧縮・伸張試験（単調載荷；ひずみ制御方式，緩速繰返し載荷；応力制

　　御方式）

　（2）圧密非排水振動三軸試験（圧縮2伸張の交番載荷；応力制御方式）

第3節　実験結果とその考察

3－1　ダイレイタンシー限界

　先行圧密圧力を3．0㎏f／crliとして，各過圧密状態から三軸圧縮及び伸張非排水試験を実施した。

実験はすべてひずみ制御方式で行った。採用したひずみ速度は0．125％／minである。　図3

－4及び図3－5には，中詰め及び密詰め状態にある飽和砂の有効応力径路を，一方，図3－

6（a）（b）及び図3－7（a）（b）には有効応力比η（＝＝（σ。－a，）／σ’m）とせん断ひずみγ（＝ε。－

v／3，本編第2章で採用したγ。c、とはγ。ct＝V”12’・γの関係にある）の関係を示した。図3

－4及び図3－5には，有効応力径路が初期の接線勾配から遊離する状況を示しておいたが，

すで瞳ヂ及び石原．唖Φにより指摘されているように，過圧密された砂はある応力状態

に至るまで弾性的挙動，すなわち，ダィレイタンシーによる体積変化がほぼ0の変形挙動を示
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図3－4　有効応力径路（中詰め砂）

すことが伺える。この傾向は，有効応力比とせん断ひずみの関係にも明瞭に表われており，過

圧密比の大きな砂ほど初期接線勾配は高いこと，またその初期接線勾配から遊離し，より非線

型な応力～ひずみ曲線に移行する有効応力比は過圧密な砂ほど大きいことが示されている。

　この様にせん断時において有効平均主応力が一定及びせん断ひずみと有効応力比の比が一定

で進行し（ここでは，このような変形を弾性変形と定義する），その後，塑性的な変形挙動を

呈示するに至る応力限界を“ダイレイタンシー限界”と呼ぶことにする。これを図3－4及び

図3－5に点線で示しておいた。有効応力の観点から，このダイレイタンシー限界の特徴を上

げると以下の様になる。

　①　間げき比の大小によらず，正規圧密砂はせん断初期からダイレイタンシーによる体積ひ

　　ずみが発生しているものとみてよい。

　②　密な砂ほど同一の拘束圧及び同一の過圧密比であっても顕著な塑性変形が生じる軸差応

　　力値は大きい。
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③O・C・R；3．0程度までの過圧密砂においては，O・C・Rが大きい程，ダイレイタンシ

　ー限界は高い。

④密な砂の場合，0・C・Rが3．0以上になると図に示したMm線（Mm；ダイレイタンシー

　が正から負に反転する有効応力比）で近似的にダイレイタンシー限界を表示することがで
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　　　　Shear　　strain　　γ　〔％）

有効応力比～せん断ひずみ曲線

（密詰め砂：伸張側）

　きる。一方，中詰め砂の場合は，Mmで表わす有効応力比より幾分低い有効応力比から塑

　性的挙動が卓越するようである。

⑤圧縮側と伸張側を比較すると有効応力径路は対称性を示さず，かつ同一の軸差応力の下

　での有効応力の減少量は伸張側の方が大きい。また，ダイレイタンシー限界も伸張側の方

　が低くなっている。

3－2　振動載荷時における平衡状態

　さて，ある圧密圧力の下で軸差応力を繰返し加えると，繰返し回数の増大に伴ない間隙水圧

は累積し，有効応力は減少する。この過程は，初期の圧密状態からより過圧密な状態へ飽和砂

の応カーひずみ挙動が移行することと類似であるものと思われる。上記した正規及び過圧密砂に

対する非排水試験結果から，過圧密状態に応じたダイレイタンシー限界が存在することが示さ

れた。したがって，ある応力振幅の下で振動載荷を行い，この限界へ到達する応力状態に至れ

ば間隙水圧及びひずみの累積は停止するはずである。このことを確認するために次の実験を行

なった。まず所定の等方圧力で圧密させた後，ある一定応力振幅の下で振動載荷を行い，間隙

水圧及び軸ひずみの累積状況を計測する。そして，それらの累積が停止したならばさらに大き

な一一定応力振幅下で振動載荷を行う。この振動載荷試験を液状化が生じるまで繰返し行う。採

用した周波数は0．5Hzであり，実験はすべて等方圧密状態から行った。

　図3－8及び図3－9は，2．　0，3．0及び4．0㎏f／φの有効拘束圧（正規圧密状態）下で，
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2．O

　　　0

一2．O

2．O

一2，0

Eftective　streSs
path　qf　monotonic
looding

Excess

cyclic　loodin

　　Effec†ive　me・n　s†ressσil（kgf／cm2）

図3－8　振動載荷時における平衡状態線

　　　　　（中詰め砂：正規圧密状態）

Effective

PO†h　at　monotonic
looding

Excess
water　pre5sure
resu！†ed

　　loadin

　　　1．0　　　　　　　　　2．0　　　　　　　　　3，0　　　　　　　　　4．O

Effective　　rneon　　stress　　σふ　　（kgf／crn2）

図3－9　振動載荷時における平衡状態線

　　　　　（密詰め砂：正規圧密状態）

　　　　　　　　－59一



中詰め及び密詰め状態にある供試

体に対して得られた平衡状態に対

する試験結果をそれぞれ示したも

のである。なお，平衡状態に到達

する場合の繰返し回数は100～

300回程度であるが，原則とし

て500回の繰返しをいずれの応

力振幅下でも与えている。図中，

伸張側のMm線付近において点線

で示す応力状態は，この応力振幅

下での繰返しにより液状化が生じ

たことを示している。一方，先行

圧密圧力を3．0㎏f／㎡として

0・C・R・＝2．0，3．　0及び5．0の

各過圧密状態から同様の試験を行

い得られた結果をプロットしたの

が図3－10，及び図3－11で

ある。これらの図から以下の点が

指摘できる。

　①

lO

50

O

50一

一lO

　　　　05　　　　　　　　　10

EffectiVe　mean　s†ress　σ行1（kgf／cm2）

図3－10 振動載荷時における平衡状態線

（中詰め砂：過圧密状態）

　　正規圧密砂の場合，初期間隙比がほぼ同一であれば，各拘束圧に対する平衡状態は，ほ

　ぼ相似形状を示しているものとみてよい。

②図3－8及び図3－9を比較すると，同一の応力振幅で繰返し載荷を行った場合，密な

　砂ほど平衡状態での間隙水圧の累積は小さい。

③過圧密砂においては，繰返し載荷によってもほとんど間隙水圧の累積がみられない応力

　状態が存在する。しかもこの時に示される有効応力径路は，有効平均主応力軸にほぼ直交

　しており，したがってこの状態は弾性状態に対応しているものとみなしてよい。

④同一の拘束圧下にk・いては，O・C・Rが大きい程，液状化に至る際のせん断応力は大き

　h。
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3－3　平衡状態線の定式化

　非排水振動載荷時においては，

体積変化はほとんど0（間隙比一

定）とみなしうる。さらに，単調

非排水せん断時における種々の

O・C・Rを有する過圧密砂の変形

挙動，及び振動載荷時の非排水せ

ん断挙動を統一的に議論するため

に，まず，後者で得られた実験結

果を等価圧密圧力（a’me）で正規

化した値をプロットしたのが図3

－12及び図3－13である。こ

こに，O’m。　は等方圧密・膨脹試

験より得られるe～Lnσ’m　の

関係を直線と仮定すると次式で与

えられる。

a’　　＝σ’

　　　　myme

　　o’
・（。：°）κ／z

　　my

　（3－1）

1．O

50

O

50

一lO

図3－11

　　ち．

　　（°ト…　一＼

　　　（△）一一一一一一一＼

　　　　・m・一一一一一一一一＼

　　　　05　　　　　　　　　LO

Effective　meon　s†ress　σ　i1（kgf／cm2）

振動載荷時における平衡状態線

（密詰め砂：過圧密状態）

ここに，dmyは先行圧密圧力，σ三。はせん断前の有効平均主応力，λは正規圧密曲線の勾配，

κは膨脹曲線の勾配を表わしている。なお上式中の（dm。／σtl，）は過圧密比（O・C・R）の

逆数を意味している。ただし，図中で用いたσ㌔。は，等方圧密時において各供試体について得

られた間隙比とσ’mの関係から求めた値を採用している。

　①正規圧密砂における平衡状態線は，初期間隙比をほぼ一定とすれば拘束圧によらず一義

　　的に決定できる。

　②0・C・Rが2．0付近の変形挙動をみると，正規圧密砂で得られた平衡状態線内部ではほ

　　ぼ弾性的挙動を示しているものとみてよい。さらに大きな応力振幅を与えると，その変形

　　挙動は正規圧密砂のそれと等価なものになることが示されている。

　③　0・C・Rが3．0以上の場合，その平衡状態は応力比一定線で近似的に表示できる。この

　　時の有効応力比は中詰め砂の場合，　Mmより小さく，一方密詰め砂の場合はほぼMm程度
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40

20

O

一〇．2

一〇．4

　　　　　　　　　　　　　O．2　　　　　0．4　　　　　06　　　　　Q8　　　　　 LO

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ノ　　　　　　’　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　σm／σme

　　　　　　　　　　　図3－12　正規及び過圧密砂の平衡状態線

　　　　　　　　　　　　　　　　　（密詰め砂）

　　であり，この値を超過する軸差応力が繰返し加えられると液状化へ至ることが示されてい

　　る。

　さて，：．i記してきた過圧密履歴を有する土のダイレイタンシー挙動を定式化したものに

　　　　12）
Roscoeらによるものがあげられる。彼らは過圧密状態にある土の変形特性は次式で示す状態

曲面までは弾性的であるとした。

　　　　　　　　　　　　　－M　　　　　　　P
　　　　　　　　　　　　　　　　　・L。（一）　　　　　　　　（3－2）　　　　　　　　　η＝
　　　　　　　　　　　（1一κ／λ）　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Pe

ここに，P＝σ’m，　P，＝σ’。，であり，　Mは限界状態（critical　state）におけるηであ

る。ここで用いた応力記号及びMをMmとみなして上式を表示すると，
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O，4

20

0

一〇．2

一〇．4

O．25

図3－13

O．50

◇◇

O．75

σ血／σhe

LO

正規及び過圧密砂の平衡状態線

（中詰め砂）

　　　　－M　　　　　　　　　　　　び　
η＝ i、一。ラ幻゜Z・（。，m）

　　　　　　　　　　　　　me

（3－3）

となる。なお，MをMmとみなしたのはMが体積変化を示さない状態での有効応力比であり，

第2章第4節で述べた応力・ダイレイタンシー式（式（2－19））でMmをMとおけば

Roscoeらによるそれと等価なものになること，したがってそこに到達するまでの間隙水圧挙

動は，体積変化最大圧縮点の有効応力比として定義されたMmに到達するまでのそれと類似な

ものと判断したことによる。式（3－2）は供試体内部で消費されるエネルギーの考察から誘

　　　　　　　　　　　　　　　　　　12）
導されたものであるが，その後Burlandはエネルギーの評価に修正を加え状態曲面を次式で

表わしている。

。三一。三。．（M・2 j（1一κ／Z）

　　　　　　　Mm2　　　　　　　　　　＋η2
（3－4）

　式（3－3）及び式（3－4）が図3－12及び図3－13に示した平衡状態線をどの程度

表示しうるのかを検証するために準備したのが図3－14及び図3－15である。用いた材料
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定数は図中に示した通りであ

る。また，砂の場合，圧縮側

と伸張側とではその有効応力

径路は対称性を示さず，伸張　　一〇．2

側でより大きな間隙水圧が発、ξ

生するのが一般的であるの℃
沿

ここでは繰返し載荷で得られ　↓
　　　　　　　　　　　　　　9
た平衡状態線は伸張側による　　一σ6

間隙水圧の累積により得られ

たものとみなして，伸張側に

のみ着目してプロットしてあ

る。図によれば，式（3－3）

は軸差応力の小さな所で比較

的良い一致を示しているが，

軸差応力が大きくなるにつれ

て実験で得られた平衡状態を　　一〇2

上廻る曲線となっている。一

O．2

Mm；O．9

A＝OOI8
　＝OOO4
　＝0556
（Medium）

図3－14

　　　　　　　　　　　　　、2
方式（3－4）によると全体ミーO．、4

　　　　　　　　　　　　　ε
に同一の軸差応力における有　、
　　　　　　　　　　　　　8
効平均主応力を過少評価する）
　　　　　　　　　　　　　　－O．6

ようである。さらに繰返し回

数が無限大時における液状化

強度とみなしうるMm線と平

衡状態線の交点での（a、－a，）

／O’m，の値はいずれの式によ

4ノ

O．6

　　ノ　　　　　　ノ

　σm／σme
O8　　　　　1．O

平衡状態線表示式と実験結果との比較

（中詰め砂）

O．　2　　　　0，4

Mm＝O．9
λ　＝O．OIO

　＝O．OO38
　＝O．865

　（Dense）

図3－15

06

　　ノ

　　戸　　ガ

　σm／σme
O8　　　　　LO

、ζ◇／

　　／

’k－、）

平衡状態線表示式と実験結果との比較

（密詰め砂）

っても高めに評価されることが示されている。

　以上の点を踏まえて，ここでは次式で平衡状態線を近似化することを試みた。

’m耐σ01

●

　m

M●α＝
佑一賊aσ

σ o’

　me
－－

P

0「

　m

（3－5）

上式は，（a、一σ，）／a’m，とσ’m／σ三。の関係を楕円表示したものである。式中のαは，初
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O

図3－16　振動載荷時における間げき水圧の累積と平衡状態

期間隙比の大きさに依存する材料定数であり，密な砂ほどその値は大きくなる。この式の意味

する所を示すために図3－16を準備した。式から明らかなように，σ三／σ’m，＝0．5で（O、

－O，）／σ三．は最大値を示すが，その値は次式で与えられる。

（a。一σ，）c

O’
高

α・Mm

　2
（3－6）

したがって，繰返し載荷試験により（O、一σ，）。／σ三。とMmが求められれば，αは上式から

決定されることになる。

　さて，0．5≦σ㌔。／σ’m．≦1．0　の場合を考えると式（3－6）で与えられる軸差応力振幅

以下の応力状態で繰返し載荷を受けても液状化は生じないで，図中のb点で表わされる平衡状

態に至りひずみ及び間隙水圧の累積は停止する。一方，それ以上の応力振幅下では繰返し回数

の大きさによっては液状化する可能性があることを示している。すなわち，式（3－6）は液

状化強度の下限値を表示していることになる。一般に液状化試験においては（σ1一σ3）／2×
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σ三。（σ1一σ3；応力振幅，σ㌔。；初期有効平均主応力，正規圧密状態ではσ’m。；σ石。）と

液状化時の繰返し回数（NL）の関係を図3－17の様に整理することが行われる。図は，　O’m。

＝5．0㎏f／㎡の正規圧密状態で行った液状化試験の結果を示したものである。　この図による

と，繰返し回数が極めて多くなると液状化強度はある値に淑束することが伺われるが，上記し

た考えに基づくと式（3－6）及び（σ1－a3）／2×σ三。－Nz関係を用いて近似的にαを算

定することも可能である。

　ここで，平衡状態線とダイレイタンシー限界との関連性について述べることにする。式（3

－5）中のσ㌔。は式（3－1）で与えられる。そこで，（σ’my／σ品。）＝0・C・Rと表示して

式（3－5）を変形すると次式を得る。

（σa一σr）＝α・Mm’・σm’・

（0．C．R）一・・／A

（3－7）

　上式は，（σ’m・σ。－a，）座標上におけるダィレイタンシー限界を表わしたものである。

すなわち，式（3－5）はe～Lnσ三関係でe＝　const．ライン上で規定されたものであり，

一方，式（3－7）はある先行圧密圧力（σ垣）から膨脹させた時の各過圧密状態で定まる弾

性限界を表示していることを意味するものである。

　最後に，式（3－5）と実験結果との比較を図3－14と図3－15に示しておいた。用い

たαの値は中詰め砂では0．556，一方密詰め砂では0．865である。　さらに図3－18（a）（b）

及び図3－19（a）（b）には過圧密砂の単調載荷時における有効応力径路を（σ三／σ’m。，（a、－a，）

O．3

　　　2　　　0

O⑩ΦΦ」←の

0

　Number　of　cycles†o　couse　ini†iol　liquefoc†ion　N2

　　　図3－17　初期液状化時の応力比と繰返し回数の関係

　　　　　　　　　　　　　一66一



1．5

1．O

5Q

追O＼（δ占O｝

O

Mm＝1

　＝0556

図3－18（a）

〆

1．O

σm／σme

正規及び過圧密砂の有効応力径路とダイレイ

タンシー限界（中詰め砂：圧縮側）

O

一〇、2

40一

一Q6

　　　　　　　　　Eq．（3－5）

一．。，ミ〕＝J＞，

　＝O．556

図3－18（b）

　σm／σme（kgf／cm2）

08　　　　　　1．O

正規及び過圧密砂の有効応力径路とダイレイ

タンシー限界（中詰め砂：伸張側）

／σ石。）の関係で示し，式（3－5）で各過圧密状態に対するダイレイタンシー限界を示した。

これらの図から明らかなように式（3－5）に含まれるαを適切に設定することにより，充分

な近似度で繰返し載荷時の平衡状態線及びそれと等価な過圧密砂のダイレイタンシー限界を表

示しうるものとみなすことができる。なお，図3－14及び図3－15に示した通り，
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L5

1．O

O．5

O

図3－19（a）

Mm＝1．

0（＝O．865

／…5－・・

Y、“¢

O．2　　　　　04　　　　　0．6　　　　　0．8　　　　　1．O

　　　　　　　　　　　　　σm／σme

正規及び過圧密砂の有効応力径路とダイレイ

タンシー限界（密詰め砂：圧縮側）

　　　　　　　　　　　　　’　　　　　　　　　　　　　σm／σme
O．2　　　　　0．4　　　　　06　　　　　0．8　　　　　10

Mm＝O．9’
Ct＝O．865

図3－19（b） 正規及び過圧密砂の有効応力径路とダイレイ

タンシー限界（密詰め砂：伸張側）

σ’香B／σ’m，〈0．5の強く過圧密された領域では，式（3－5）とηニMmで平衡状態が与えら

れるものと近似的に仮定できよう。

3－4　初期液状化後の変形特性

　以上の議論は，平衡状態に着目して行ったものであるが，限界軸差応力（（σ、－O，）、）を

超過した応力が繰返し加えられると間隙水圧は累積し終局的には有効平均応力が0となる完全

液状化に至る。間隙水圧及びひずみの発生は，有効応力比がMm線に到達した（ここではこの
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状態を初期液状化と呼ぶ）以降

著しいことは良く知られている

が，この完全液状化に至る応力

状態が圧密履歴の違いによりど

の程度影響されるかを調べてみ

た。

　図3－20は，正規及び

0・C・R＝2．0，4．0　の過圧密

状態にある飽和砂に対し得られ

た有効応力径路を示したもので

ある。実験はいずれもせん断開

始前の有効平均応力を1．0㎏f

／Ciliと同一とし，圧縮及び伸張

の2方向繰返しせん断を行った

ものである。図によると，第1

回の除荷を行うまでの有効応力

径路は圧密履歴の影響を強く受

けてそれぞれ異なった形状を示

す。また，

影響がみられるが，

20

5

O

5σ

O

　　　　Q

O

eo　　OCR
O798

0796　　20

0793

　　　　02　　　0．4　　　06　　　0．8　　　10　　　L2　　　1．4

　　　　Effective　mean　s†ress　σrn（kgf／cm2）

図3－20　正規及び過圧密砂の初期液状化後

　　　　　　の有効応力径路

　　　　　O・C・R＝4．0の供試体の場合，　除荷後の第1回目の繰返し載荷時にも圧密履歴の

　　　　　　　　　0・C・R＝2．0の場合は正規圧密砂の有効応力径路とほぼ平行した径路を

示していることがわかる。この傾向は，2回目の繰返し時に顕著にみられ，過圧密比が大きい

場合でも圧密履歴の違いはほぼ完全に消滅し，正規圧密砂とほぼ同様の挙動を示すものとみて

よh。

第4節　平衡状態に基づく弾一塑性構成式

4－1　降伏条件式と硬化法則

　正規圧密砂に対して，応力が単調に増加もしくは一方向繰返し載荷条件下での応力～ひずみ

挙動は本編第2章で提案した弾一塑性モデルでほぼ表示しうることを示した。しかし，この等

方硬化モデルでは，①過圧密状態下にある砂の変形挙動，②2方向（圧縮±伸張）繰返し
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応力条件下にある変形挙動，等を充分に評価することはできない。さらに，初期液状化後の不

安定な変形特性のモデル化も重要な課題として残されている。

　以下では，本章第3節で述べた実験事実に基づき，非排水せん断時におけるこれらの応力～

ひずみ挙動を含めて任意応力条件下における変形特性を説明しうる弾一塑性モデルを提案する。

　飽和砂の変形挙動は，ηがMmより大か小かで大きく異なる。以下ではまず1η1＜IMml

の条件下に限定して議論を進めることにする。非排水繰返し載荷時における降伏特性を次の様

に仮定する。

　①正規及び過圧密状態のせん断に関する初期降伏関数は次式で与えられる。

　　　　　　　　　　　　　σ三，
fsi＝η1＝α・Mm°　　一一1
　　　　　　　　　　　　　σ三。

　　　　　＊：O’m。〉σ’m

（3－8）

fsi＝η1＝Mm
：。㌔。s：　a’．＊

（3－9）

　　　　＊
ここにσ㌔はMm（b）と式（3－5＞で示した平衡状態線の交点における有効平均主応力であり，

次式で与えられる。

　＊　　　　σ’me
a’

香＝ i。）－2＋、 （3－10）

②繰返しせん断時において，ある一応力方向（例えば圧縮側）の降伏条件に対する任意応

　力方向（例えば伸張側）の降伏条件は次式で与えられる。

f、＝ηy＝α゜Mm’　　σ㌔e

一一
P

0「

　mc

（3－11）

　　ここにσ三cは現在の降伏状態における有効平均主応力を表わす。

　③降伏時の塑性ポテンシャル及び硬化関数は第2章第4節で述べた式（2－20）k・よび

　　式（2－36）によりそれぞれ与えられる。

　以上の仮定のうち，①は圧密履歴による降伏特性を表示したものである。これは本章3－1

で述べた種々な過圧密状態からせん断された場合のダイレイタンシー限界を（a’m／O’m．，a、

『O，／σ石。）座標軸上で楕円で近似的に表わしたものである。式（3－8）でσ’m。ニσ㌔．，す
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なわち，正規圧密状態に初期応力状態を限定すればηi＝0となり，　せん断初期から塑性挙動

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　＊
が生じるとした従来のモデルと一致する。また，σ三。〉σ三　の範囲では，0・C・Rが大きい

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　＊
程ηiは大きくなり弾性範囲は拡大したものになる。一方，σ三　以下の強く過圧密された状態

では，O・C・Rの大きさに関わらずηi＝Mm（b）とした。これは，過圧密された飽和粘性土に対

　　　　　　18）
して足立・西が示したダイレイタンシー限界と一致するものである。以上の考え方を模式的

に示したのが図3－21である。

　仮定②は，実験で示された平衡状態線と過圧密履歴による変形特性を考慮して設けられたものである。

この考え方を示すために図3－22（a），（b）を準備した。今正規圧密状態にある飽和砂を想定し（図3

－22（a）参照），σノm。（＝σ’me）の等方圧密状態からせん断を行った場合を考える。η＝ηy，？まで圧縮側

へせん断すると，圧縮側の降伏曲線はη＝ηy，？で与えられる。その時の有効平均主応力をσ盆。，1

とする。この状態での伸張側における降伏曲線は，仮定②より式（3－11）で与えられる

η＝η・Sとなる・この時・η，3〆η，，9である．すなわち，従来のモデ、レとは異なり，異

方的な硬化特性を設定したことtlc・ltる・η一η，，9から軸差応力を減少させ，η一η，，Pに至

ると塑性的挙動を生じ，さらに軸差応力を負荷すると伸張側での降伏条件は拡大することにな

る・今・η＝η・・9aでせん断を勘たとするとほ馴での猷曲線は・に・鳥、を用い

て式（3－11）より算定されるη＝op　，，Sで与えられる。

以上の硬化特性によれば・図中に示した（・。一・，）。／㌦功小さな応力振幅の下で繰返

し載荷が行われた場合・繰返し回数の増加に伴い有効平均主応力噸少していくが，終局的に

は澗隙水圧の累積は停止し平鰍態に到達するという実鱒実を説明できることva、kる．た

蜘e　σ・・／σ・…　　σ・・σ・・

　図3－21　正規及び過圧密砂の初期降伏条件
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図3－22（a）繰返し載荷時における正規圧密砂の

　　　　　　　降伏特性のモデル化

だし，このモデルでは一応力方向（例えば圧縮側）のみでの振動荷重下におけるひずみ及び間

　　　　　　　62）
隙水圧の累積現象は説明できない。

　一方，過圧密状態から繰返しせん断を行った場合もまったく同様であるが，同一の応力振幅

及び繰返し回数の下では過圧密砂の方が，ひずみ及び間隙水圧の発生が小さいという実験事実

を以上のモデルにより説明することができる（図3－22（b）参照）。

石原．岡齢は，班密砂の降伏特性晴目し，；IB排水繰返し荷重下での降伏特性を同様の

観点から議論している。彼らは，ある先行荷重を有する一本の膨脹曲線上での各過圧密状態に

対応する降伏特性からその弾性限界（ここでいうダイレイタンシー限界）を与え，それが非排

水繰返し載荷時の様に間隙比が一定で有効平均主応力が減少する過程で与えられる弾性限界

（ここでいう平衡状態）と一致するとしている。これは，式（3－7）でκ＝0とk・ける場合

にのみ成立するものであるが，ここで示した弾一塑性モデルは，膨潤曲線上での各過圧密状態
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7Ey
’　q

　　　　η　i．2

Equilibrium　line　〔by　Eq，

図3－22（b） 繰返し載荷時における過圧密砂の

降伏特性のモデル化

における初期降伏特性と非排水繰返し条件下での降伏特性を，等価圧密圧力の概念を導入する

ことにより区分づけたところに特徴がある。

　次に繰返し載荷によって有効平均主応力が減少し1η1＞lMm｝に至った後の変形モデルに

　　　　　　63
ついて述べる。　用いた仮定は以下の様である。

　④1η1＞IMmlに至った時点では，今までの圧密履歴は消滅し，有効応力比の増減によ

　　らず塑性変形が生じる。すなわち，有効応力比一定線で与えられる降伏条件は，応力の変

　　化に伴い常に移動していくものとする。

　⑤降伏時（dη〆0）の硬化関数は第2章第4節で述べた式（2－36）で，一方塑性ポ

　　テンシャルg、は次式で与えられる。

9、＝±（η一η。＋MmLnσ’m） （3－12）
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　　ここに，η。は折り返し点における有効応力比である。上式の（＋）はdη＞0の場合に，

　　一方（一）はdη〈0の場合に用いるものとする。また，降伏関数，硬化関数ならびに塑性

　　ポテンシャルに含まれるMf及びMmは，　dη＞0の場合は圧縮側のMf，Mmを，一方dη

　　〈0の場合は伸張側のMf，　Mmを用いることとする。

　以上が，圧密履歴による変形特性及び繰返し載荷時における平衡状態に着目して提示した弾

一塑性モデルの概要である。硬化の仕方にダイレイタンシー限界の考え方を導入したため幾分

複雑なモデルとなっているが，用いるべき材料定数は第2章で提案した等方硬化に基づく弾一

塑性モデルに1つの定数（α）を付加したものになっている。本モデルにより，繰返し載荷時及び

単調載荷時におげる正規及び過圧密砂の変形挙動を評価するには，上記した降伏条件を考慮し

て第2章第4節で示した増分型の応力～ひずみ関係式を用いれば任意応力状態下での弾一塑性

挙動が表示できることになる。以下に各種試験結果との比較について述べ，用いた降伏特性の

妥当性を検証することにする。

4－2　有効応力径路の予測式

　第2章第4節で述べたように降伏時におけるダィレイタンシーによる体積ひずみ増分（dVd）

は次式の様に表わされる。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　2
　　　　　　　　　…－Mき二η・（Mll÷’－Z－T）・・η　　（・一・3）

　非排水条件下では，近似的に全体積ひずみ増分は0とみなしうるので，上式に圧密による弾

性体積ひずみ増分d鴫（＝κ／1＋e。・dσ三／σ～。）を加えて，dv＝dvd＋dv三＝0とおけ

ばせん断時における有効応力増分dσ三は次式の様に求められる。

dO’m＝
（1十e。）a’m（Mm一η）

G’κ

　　　　2（Ml≒）・η
（3－14）

上式は，（σ三，a。一σr）平面上における有効応力径路を微分型式で表示したものであり，こ
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　●
れを任意の初期応力条件下で積分すれば非排水せん断時における有効応力径路表示式が与えら

れることになる。
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4－3　構成式の検証

　計算に用いた降伏関数及び降伏時の有効応力径路表示式はそれぞれ式（3－8），（3－11）

及び式（3－14）である。一方，降伏時の応カーひずみ関係は第2章第4節における式（2－

36）を増分表示した塑性成分に弾性成分を加えて書き直すと次式となる。

・r　＝＝　：1，・（M二≒1・dη＋・・e

（3－15）

また，弾性せん断ひずみ増分（dre）は次式で与えられる。

　e　　　d（σ、一σ，）

dr　＝
　　　　　3G

　　σ’mc

＝一一一’dη
　　3G

（3－16）

ここに，Gはせん断剛性率を表わす。

　必要とする材料定数は，G’，　Mm，　Mf，　R，κ，α及びGの7個であるが，　G’について

は次の様に考える。いわゆる動的変形試験の結果から，微小ひずみ（10－6～1　O『4）時でのせ

ん断剛性率（G。）は次式で表示されることカ・知られている6
ｲ）

　　　　　　　　　　　1／2
G。＝A・F（e）・（σ三。） （3－17）

今，正規圧密砂において，dγeはdγPに比べて無視できるものと仮定し，式（3－15）でη→

0とすると次式を得る。

　　　dη
dγ＝　－
　　　　G’

（3－18）

さらに，d（a、一σ，）＝σ’m・dη＋η・dσ三と表わされるので，同様にη→0とするとdη

はd（σ、－a，）／O’m。で与えられる。これを式（3－18）に代入すると

d（Oa－or）
　　　　　　＝G’・at
　　　　　　　　　　　mo　　dγ

（3－19）

また，上式の左辺は3G。と等しいので，結局G’は次式で与えられることになる。
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　　　3G　　　　　OG’＝
　　　σ三。

＝　3×A・F（e）’

　　　　　－1／2
　　（σ三。）

（3－20）

　正規及び過圧密状態にある飽和砂

を対象とし，一方向に非排水三軸圧

縮・伸張試験を行った場合の実験結

果と弾一塑性構成式による計算結果

との比較を図3－23（aHb）及び図3

－24（a）（b）に示す。ここに，中詰め

及び密詰め砂に対し表3－1および表

3－2に示した材料定数をそれぞれ用

いている。なお式（3－17）中のF（e）

　　　　　　　　　　　　　　　64）
は，次式で示すRichartの提案式

によっている。

　　　　　　　　（2．17－e）2
　　　　F（e）＝
　　　　　　　　　（1＋e）

　　　　　　　　　　　（3－21）

　有効応力径路に対する計算結果と

実験結果を比較すると，圧縮側で過

剰間隙水圧を過大に，一方伸張側で

は過少に評価する傾向がみられるが，

全体的には実験で示された正規及び

過圧密砂の応力～ひずみ挙動を良く

近似しているものとみてよい。

　一方，中詰め状態にある正規及び

過圧密砂（O・C・R＝1．5，2．0）を1対
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象として実施した2方向繰返しせん断

（応力振幅一定）時の応力・ひずみ関係

の実験値と計算結果の比較を示したのが

図3－25～図3－27である。用いた

材料定数は表3－2に示したものと同様で

ある。同一の拘束圧及び同一の応力振幅

下では過圧密な砂ほど間隙水圧及びひず

みの発生量が少ないことが実験結果から

知られるが，弾一塑性モデルにおいても

この傾向は充分説明しうることが示され

ている。

　最後に，ランダム荷重下における飽和

砂の応力～ひずみ挙動を本提案モデルで

どの程度説明しうるかる示しておこう。

図3－28（a）は，Taft地震における加

速度記録波形（NS成分）を荷重波形に

変換して，それを飽和砂供試体に与えた

時に得られた軸差応力，軸ひずみ及び過

剰間隙水圧の時刻歴変動を示したもので

ある。

　なお，実験は記録波形の時間軸を5倍

に拡大して行ったものであり，供試体の

初期間隙比は0．73，初期有効拘束圧は

3．0㎏f／㎡の正規圧密状態で行ってい

る。この実験で得られた応力波形から弾

一塑性モデルを用いて計算された軸ひず

み及び過剰間隙水圧の時刻歴変動を示し

たのが図3－28（b）である。計算には表

3－2の密詰め砂に対する材料定数を用い

ている。計算結果によると，実験結果と

比較して過剰間隙水圧が初期有効拘束圧

Medium　sond

Compression
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図3－24（a） 軸差応力～せん断ひずみ関係

に関する計算結果と実験結果

との比較（中詰め砂）
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図3－24（b） 軸差応力～せん断ひずみ関係

に関する計算結果と実験結果

との比較（密詰め砂）
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表3－1　中詰め砂の材料定数

Compression Extension

Mf Mm Mf Mm A λ
κ α

1．68 1．1 一1．0 一〇．9 700 0，018 0，004 0，556

表3－2　密詰め砂の材料定数

Compression Extension

Mf Mm ・　Mf Mm A λ
κ α

1．8 1．1 一1．1 一〇．9 700 0，010 0．0038 0，865

1．5
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図3－25（a）正規圧密砂の有効応力径路

　　　　　　　（実験結果）
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図3－28（b）実地震波形（TAFT：NS成分）によるランダム載荷時の計算結果

に等しくなる時刻がやや遅れ気味であるが，その後の大きな応力変動による過剰間隙水圧の瞬

時的な減少（せん断抵抗力の増大）が表現しえていることが示されている。また，計算軸ひず

み量もほぼ実験結果と符号しており，したがってランダム荷重下における応力～ひずみ挙動を

本提案モデルにより予測することが，一応可能になったものと結論できる。ただし，排水繰返

し荷重下での残留ひずみ量の評価は今後の課題として残されている。

第5節　ま　と　め

　正規及び過圧密砂を対象とした非排水単調載荷及び繰返し載荷時の変形挙動に関する諸実験

事実から，任意の圧密履歴下にある飽和砂の弾一塑性モデルについて述べた。以下に得られた

結論を要約する。

　1）過圧密状態にある飽和砂の非排水単調載荷時における変形挙動を有効応力の立場から議

　　論した。その結果，過圧密状態にある飽和砂の変形挙動は，正規圧密状態のそれとは明ら
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かに異なり，ダイレイタンシーによる間隙水圧発生が無視しうる応力領域（ダイレイタン

シー限界）が存在することが示された。

2）繰返し載荷時においては，繰返し回数の増加に伴ない過剰間隙水圧は累積し，破壊（液

状化）に至る場合もあるが，繰返し回数に関わらずひずみ及び間隙水圧の累積が停止する

応力状態（平衡状態）が存在する。

3）繰返し載荷により間隙水圧は累積し，有効応力は減少するので，この過程は砂がより過

圧密な状態へとその変形特性が移行していくことを示している。したがって，ある繰返し

　回数の下で有効応力の変化が停止し，弾性的挙動を示す平衡状態は，過圧密砂のダイレイ

　タンシー限界と密接な関連性を有し，これらに基づけば様々な圧密履歴を受けた飽和砂の

静的ならびに繰返し載荷時の変形挙動を統一的に説明できることを示した。

4）等価圧密圧力の概念を導入し．任意圧密履歴下にある飽和砂の平衡状態表示式を提示し

た。また，e～Lnσ三座標上における膨潤曲線を直線近似することによリダイレイタン

　シー限界表示式を提案し各過圧密状態下における初期降伏特性と非排水繰返し載荷時にお

　ける降伏特性を明確に区分づけた。

5）任意の圧密履歴を有する飽和砂の弾一塑性モデルを提案した。このモデルは，結論2）

　で述べた平衡状態を導入し，従来の等方硬化弾一塑性モデルを修正・拡張したものである。

6）新たに提案した弾一塑性モデルによる計算結果と各種三軸圧縮試験結果との比較を行っ

　た。その結果，モデルは正規及び過圧密砂の単調載荷時ならびに繰返し載荷時（応力振幅

　一定，ランダム振動荷重条件下）の応力～ひずみ挙動を充分な近似度で表示しうることが

　示された。

7）このように任意応力条件下での降伏特性を定義した本提案モデルは，任意の圧密履歴及

　びせん断履歴下にある飽和砂層地盤の地震時変形挙動，特に構造物周辺地盤及び斜面地山

　内部で見られるような初期せん断応力が作用している状態から地震力などのような不規則

　荷重を受ける場合の安定性検討には有用なものと考える。
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65）～68）

第4章　軟岩の弾一塑性挙動

第1節概 説

　軟岩を主体とする岩盤上に巨大構造物が地上あるいは地下を問わず建設される機会が増大し

ているが，今後共我国の地質条件を考慮すれば軟質岩盤が利用される機会は増大するものと思

われる。

　軟岩の定義としては明確なものはないが，ここでは風化した軟岩や第三紀堆積岩を対象とし，

これらの一軸圧縮強度が10㎏f／α6から200㎏f／crfi程度であり，かつ水の存在がその力学

特性に大きな影響を及ぼす材料であるものと定義づける。このような軟岩およびそれと同様な

力学挙動を示す強く過圧密された粘性土から成る地盤に関連した工学的問題として，クリープ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　69）70）
に代表される時間依存性挙動および膨脹性状に関連したトンネルにおける土圧問題，　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　切り取

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　71）
り斜面のように吸水膨脹により経時的に地山の安定性が失われていく，いわゆる長期安定問題

のように古くから土質・岩盤力学上における重要問題として取り上げられ，これらの力学特性

に関しても多方面に亘り数多くの報告がみられる。先に述べた切り取り斜面の安定問題に関連

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　72）　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　73）　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　74）
してロンドン粘土の強度一変形特性に関する研究がSkempton，　Bishop，　Marsland　らに

より実施された。こめ内，Skemptonは斜面の一次すべりは完全軟化強度により，一方二次以

降のすべりは残留強度によって支配されることを示し，長期安定性状を議論する際の重要な指

摘を与えている。また，Marslandは供試体内部に潜在するひび割れが，強く過圧密された粘

土の強度特性に与える影響について論じている。一方，国内においても軟岩の力学的挙動に関

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　75）76）77）
する研究が大規模土木構造物の建設に伴ない活発化してきた。赤井・足立・西　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　は多孔質

凝灰岩の一種である大谷石を用いた実験からその力学特性について論じ，塑性降伏挙動toよび

クリープ特性に関する考察を行い，粘弾塑性的性質を考慮した軟岩の構成式を提示している。

　　　　　　　78）　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　79）　　　　　　　　80）
また，足立・小川は軟岩の強度特性に関する詳細な考察を行い，Hobbs　およびMurrell

が指摘した破壊規準に基づき，最大強度k・よび残留強度はともに軸差応力と有効平均応力を座

標軸とする両対数紙上で直線近似化できることを示すとともに，これらの知見から岩盤と岩石

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　81）
の強度特性の関連についても言及している。これと同様の議論は吉中・山辺　によっても行わ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　82）
れ数多くの軟岩に対して上記した破壊規準が適用できることを示した。さらに，足立・林は

不連続面の存在k・よびその角度が軟岩の強度一変形特性に与える影響について詳細に論じてい
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る。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　83）
　一方脆性な粘土tsよび頁岩の力学特性に及ぼす載荷速度の影響がCasagrandeとWilson

により調べられ，それらの強度特性には明らかに時間依存性が認められることを示した。この

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　84）85）
ような強度の時間依存性に着目し，足立・高瀬　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　はクリープ試験および変位制御による振動載

荷試験結果に基づく軟岩の長期強度に対する推定式を提案している。

　以上に述べたように，軟岩及び強く過圧密された粘性土の力学特性がかなり明確になってき

たものと言えるが，先に述べた諸問題を取り上げてみても設計に際し決定的な物性評価手法が

見られないように，これらの力学特性に関しては未解明な点が数多く残されているものと言っ

てよい。さらに地震時安定性に関して厳しい要求を課せられる構造物が，断層破砕帯を介在す

る軟質岩盤上に立地する場合は，これを構成する地盤材料の動的変形特性，特にせん断剛性率

や減衰比で代表される材料パラメータの評価や断層破砕帯端部からの破壊の進展の可能性，す

なわち軟岩そのものの動的強度特性に対する検討を迫られる場合が少なくない。

　このように，時間の経過と共に強度が低下する材料，あるいは通常の拘束圧範囲において脆

性的な性質を示す材料であるが故の遅れ破壊もしくは進行性破壊の可能性といった観点から主

に進められてきた軟岩の強度一変形特性が極めて短時間の載荷時間中にどの程度の外力に抵抗

し，変形するのかといった力学特性の把握およびその評価手法の確立も緊急な課題として取り

上げられるようになつた。

　本章は以上の観点に基づき，我国における代表的な軟岩の一種である泥岩を対象とし，三軸

圧縮試験，圧密非排水クリープ試験ならびに振動載荷試験から広範囲なひずみ速度と拘束圧下

での力学特性について述べたものである。

　軟岩用に製作された精度の高い実験装置，試料ならびに実験内容について第2節で述べた後，

第3節では，種々なひずみ速度下における圧密非排水試験，圧密排水試験，圧密非排水クリー

プ試験ならびに振動載荷試験結果から，個々の載荷条件下で示す泥岩の基本的力学特性について

調べる。　　　　、

　第4節は，各種試験結果に基づき泥岩の強度一変形特性を総合的に考察したものである。ま

ず，振動載荷試験および圧密非排水クリープ試験結果から，平衡状態の存在について述べた後，

破壊時軸ひずみと載荷条件との関係ならびに有効応力に基づく破壊規準について述べる。続い

て，クリープ試験結果，特に最小クリープひずみ速度とクリープ破壊時間および軸差応力との

関係に着目して，応力とひずみ速度の関係式を提示するとともに，一定ひずみ速度試験ならび

に振動載荷試験により得られる応カーひずみ特性との関連性について述べる。

　第5節は，残留状態にまでせん断された供試体が再せん断を受けた時の強度一変形特性なら
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びに60°の角度で弱面を有する供試体が一定ひずみ速度および振動載荷時において示す強度一

変形特性について述べたものである。特に，振動載荷により急激なすべbを伴なう時の軸差応

力，ならびに弱面で発揮される残留強度とインタクト供試体の残留強度のひずみ速度依存性お

よび弱面を有する供試体の破壊規準を主体として述Nる。

　第6節は，振動載荷時にお・いて微小ひずみレベル下で示す泥岩のせん断剛性率について述

べたものである。まず，負荷したひずみレベルとせん断剛性率との関係を述べた後，せん断剛

性率に及ぼすひずみ履歴の影響，拘束圧ならびに初期軸差応力依存性について考察する。

第2節　実験装置・試料および実験内容

2－1　実験装置

用いた実験装置は油圧サーボ型の三軸試験装置である。その概要を図4－1および写真4－

1に示す。本装置は主として軟岩用に製作されたものであり，軸荷重および側圧の負荷能力は
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写真4－1　軟岩用三軸試験装置

それぞれ5ton　k・よび100㎏f／㎡である。　三軸セルの概要を図4－2に示すが，通常のア

クリル製のセルとは異なり，ステンレスで構成されている。以下に本装置の主な性能にっいて

述べる。

2－1－1軸荷重
　軸荷重は，三軸セル内外に設けられた2つのロードセル（内及び外部ロードセルの容量はそ

れぞれ3tonおよび5ton）により検出される。内部ロードセルは防水・耐圧型のものを使用

している。ロードセルで検出された出力電圧は増幅器を介して，フィードバックコンディショ

ナーおよびバイブレーションコントローラーへ伝送され，サーボバルブを自動開閉することに

より油圧をコントロールし，予め設定された荷重値を保持するようにフィードバックシステム

が構成されている。荷重波形として三角波，サイン波ならびに台形波の三種類が準備されてお

り，内部発振器により入力される。また定速度入力器も上記したフィードバックシステムへ組

み込まれており，荷重k・よび変位速度一定下での試験を実施することも可能なものとなってい

る。

2－1－2軸変位
軸変位は，三軸セル外部に設置された2種類の差動トランクス型変位計（L．V．D．T，容量

一88一



士15　mm　toよび±5rnm）と三

軸セル内部に設けられた非接

触型変位計（容量±1㎜）に

より検出される。非接触型変

位計は供試体上部のキャップ

に固定されたターゲットとセ

ルに取b付けたセンサー間の　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　cel1

距離変化を電圧変化として検

出するものである。図4－1

および図4－2に示す通り，

センサー一　k・よびターゲットは

2組設置されており，供試体

の軸変位はこれらにより検出

された変位を平均回路を通じ

て平均された値として出力さ

れる。この非接触型変位計と

セル内部に設置されたロード

セルの使用により，微小ひず

み時にk・ける供試体の変形特

性を精度良く評価することが　　　　　　　　図4－2　三軸セルの概要

できる。また，荷重制御同様

これら3種類の変位計で検出された電圧を先に述べたフィードバックシステムへ組み込むこと

によb変位制御試験を可能なものとした。
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2－1－3　側圧，体積変化および間げき水圧

　エァーコンプレッサーから送られた空気圧は，調圧弁により1次圧（通常は8㎏f／㎡）に

まず設定される。この1次圧は側圧供給用増圧器foよび体積変化測定用の二重管式ビューレッ

ト上部へ送b込まれる。側圧は，増圧器に送り込まれる1次圧を高精度の調圧弁により所定の

空気圧に設定し，増圧器内部で水圧に転換され三軸セル内部に負荷される。この時7㎏f／

φの空気圧で100㎏f／㎡の側圧が得られるように増圧器が構成されている。

　間げき水圧k・よび側圧は，ひずみゲージタイブの圧力検出器により測定される。
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2－1－4　データ処理

　以上に述べた計測器により検出される出力は，増幅器を通じてデータレコーダ，電磁式オシ

ログラフお・よびX－Yレコーダへ記録されるが，マイクロコンピュータへの接続により高速で

精度の高いデータ解析が可能なものになっている。

2－2　実験試料

　用いた試料は，新第三紀鮮新世に属する泥岩であり，その物理諸量を表4－1に示す。粒度

組成をみるとシルト分，粘土分の細粒分が多く，三角座標によればシルト質粘土に位置する。

　用いた供試体は直径50　mm，高さ
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　表4－1　試料の物理諸量
100㎜の円筒型であり，成形後水

中で約24時間脱気したものを用い

た。等方圧力負荷時において測定さ

れたB一値は拘束圧の大きさに依ら

ず9’5％以上であり，したがって供

試体は充分な飽和状態にあり，通常

の飽和土と同様に有効応力の考え方

が適用できる材料であるものと言え

る。なk・，弱面を有する供試体は最

大主応力面に対し60°の角度で岩石
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　図4－3　間隙比～有効平均応力の関係
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用カッタにより切断して作られたものである。

　本泥岩の一軸圧縮強度は約28㎏／㎡，変形係数（E50）は約5000㎏／㎡であり，等方圧

密試験により求められた圧密降伏応力は約30㎏／φである。　等方圧密試験により得られた間

げき比e～有効平均応力σ三の関係を図4－3に示す。

2－3　実験内容

　本研究で対象とした試験は，（1）種々なひずみ速度下での圧密非排水試験，②圧密排水試験，

（3）圧密非排水クリープ試験，k・よび，（4）振動載荷試験，の4種類である。周波数等の試験条件

については個々の試験結果を述べる際併せて示すことにする。試験はすべて等方応力下での圧

密終了後実施した。圧密時の排水は，供試体側面に巻かれたナイロンメッシ＝を通じて行うサ

イドドレーン方式を採用して行い，圧密と同時に6㎏f／㎡（a’30≦6㎏f／φ）および3㎏f

／φ（σ’30＞6㎏f／φ）のバックプレッシャーを負荷している。　間げき水圧はペデスタル中

央部に設けた直径10㎜のポーラスストーン部を通して測定を行い，シリコングリースを塗布

したテフロンシート（厚さO．　2・mm）を供試体端面とキャップk・よびペデスタル間に設置し，そ

れらの間の摩擦を除去することに努めた。

　ゴムスリーブは，厚さ0．4㎜のものを2枚重ねて使用した。なお，供試体をセットする前に

排水系統および水圧測定系統（ポーラスストー一一ン部を含む）の脱気を充分に行っている。

　なお，第6節で述べる振動載荷試験以外はすべて三軸セル外部に取りつけられたロードセル

と差動トランス型変位計により荷重ならびに変位を検出した。

第3節　泥岩の各種載荷条件下における強度一変形特性

　本節ではインタクト供試体を対象として実施した圧密非排水，排水試験，圧密非排水クリー

プ試験ならびに振動載荷試験結果について述べる。

3－1　種々なひずみ速度下での圧密非排水試験における強度一変形特性

　一定ひずみ速度下での圧密非排水試験結果について以下に述べる。本試験で採用した初期有

効拘束圧O’30は3，6，10，30，60㎏f／criiであり，ひずみ速度は10，0．1，0．　O　O　1％

／minである。各試験で得られた主な結果を表4－2に示した。
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表4－2　定ひずみ速度試験結果（非排水条件）

　σ’30

i㎏f／紬）

　：

i％／玩仇）

　　　　＊iσ1一σ3）f

i㎏f／紬）

　　　　＊＊

@　Uf

i㎏f／6h）

　　＊＊ﾃf

i％）

　　　＊申＊@E50
~103
i㎏f／紬）

　　　＊＊＊＊
iσ・一σ3），

i㎏f／66）

　　＊＊寧＊＊

@Ur
i㎏f／紬）

10 30．3 2，597 0，769 5．41 13．9 一〇．98

3 0．1 27．3 2，597 0，753 5．25 14．2 0．00

0，001 22．4 1，941 0，653 5．45 14．0 一〇．06

10 31．6 5，069 0，876 6．32 18．9 1．61

6 0．1 29．6 4，849 0，785 7．06 17．6 2．46

0，001 24．6 4，999 0，814 5．35 11．3 2．79

10 34．8 7，871 0，927 5．11 19．4 7．00

10 0．1 29．9 8，120 0，601 5．96 16．5 5．53

0，001 23．2 6，400 0，804 6．10 13．1 4．98

10 41．5 18，388 1，631 6．29 23．7 23．84

30 0．1 29．7 20，720 1，559 6．19 17．8 26．81

0，001 25．5 21，400 1，427 5．79 14．1 27．87

10 50．0 25，412 3，768 6．25 35．1 33．67

60 0．1 45．6 38，915 3，879 6．32 38．1 47．68

0，001 28．1 33，846 5，690 2．01 25．4 36．15

　＊

　＊＊

＊＊＊

＊＊＊＊

＊＊＊＊＊

最大強度

最大強度発揮時の間げき水圧，軸ひずみ

変形係数

残留強度

残留強度発揮時の間げき水圧

3－1－1　軸差応カー間げき水圧一軸ひずみ関係に及ぼす拘束圧の影響

　図4－4に試験結果の一例を示す。図は，軸差応力（σ一a3）および間げき水圧uと軸ひ

ずみε1の関係を示したものであり，0．1％／minのひずみ速度下で得られたものである。この

図から以下の点が指摘できる。

　（1）　O’30が10㎏f／㎡以下の比較的低い拘束圧下では最大強度に至るまでの変形は弾性的

　　傾向が強く，ほぼ直線的な応力～ひずみ曲線を示す。最大強度に到達すると変形は急激に
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皇　一lo

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　図4－4　応力～ひずみ～間隙水圧関係（ε＝0．1％／mb）

　進み，比較的小さなひずみ量で残留強度へ到達する傾向にある。最大強度は幾分拘束圧依

　存性を示すが，拘束圧の増加に伴なう強度の増加はそれほど大きなものではない。また，

　最大強度発揮時点でのひずみ量は1％前後であり，この値は拘束圧に依存しないものとみ

　てよい。

（2）　O’30が30㎏f／φ以上の拘束圧下では，低拘束圧条件下でみられた顕著なひずみ軟化

　特性は示さず，最大強度が表われた後，徐々に軟化していく傾向にある。また，最大強度

　前においてもその応力～ひずみ曲線には大きな非線型性状が示されており，最大強度発揮

　時点でのひずみ量は拘束圧が高いほど大きい。

（3）間隙水圧の発生傾向に関しても拘束圧の依存性が認められる。すなわち，σ’30が30

　㎏f／㎡以下の拘束圧下では間げき水圧は最大強度発揮付近で最大値を示し，その後ひず

　み軟化に伴ない徐々に低下していく傾向にある。一方，σ’30が30㎏f／㎡以上の拘束圧

　下では間げき水圧は軸差応力が低下するにもかかわらず上昇していく傾向にある。

④　10～15％程度の軸ひずみ状態では，軸差応力も間げき水圧も一定で軸ひずみのみが

　進行する残留状態がいずれの拘束圧下においてもみられる。
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3－1－2　軸差応カー間げき水圧一軸ひずみ関係に及ぼすひずみ速度の影響

　図4－4～図4－6に各ひずみ速度下で得られた応力～ひずみ関係を示す。これらの図より

以下の点が指摘できる。

竃☆㌧霞㍉駝』

5
一

　図

　　　　　　　　（σ1一σ3）～εll

ε1＝QOOl％／min　　　u　　～ε1：

／1
　　　　30

0’－60k仇m2

5　　　　　　　10

Axiat　strain　　ε1　（％｝

　　　　　　　　　　　　　　　応力～ひずみ～間隙水圧関係（ε＝0．001％／㎜）

（1）ひずみ速度が小さくなると最大強度は低下する傾向にある。残留強度も同様の傾向にあ

　るが，最大強度ほどの低下はみられない。

（2）ひずみ速度が小さくなると，応力～ひずみ曲線はより延性的な傾向を示すようになる。

　これは特にa’30が30㎏f／φ以上でより顕著にみられる。

（3）　間げき水圧の発生傾向はひずみ速度に依存せず，同一の拘束圧条件下ではほぼ同様な挙

　動を示す。

3－1－3　有効応力径路

　各拘束圧下における有効応力径路を（a’m，σ1一σ3）を座標軸とする応力平面上にひず

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　み速度をパラメータとして示したのが図4－7～図4－11である。また，図4－12にはε

＝10％／min時における有効応力径路を一つの図面上にプロットしたものを示す。以上の図
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で（●）で示したのは残留

状態での応力値を示したも

のである。これらの図から

以下の点が指摘できる。

　（1）　σ’30が30㎏f／㎡

　以下の拘束圧下では過

　圧密粘土と類似の傾向

　　を示すことが明らかで

　　あるが，σ’30ニ3㎏f／

　φにおいては有効応

　力径路に与えるひずみ

　速度の影響は少なく全

　応力径路に近似した応

　力径路を示す。一方，

　O’30が6，10㎏f／㎡

　の場合，最大強度に到

　達するまでの有効応力

　径路をみるとひずみ速

　　　　50　40　30

　　0　　2

い〉三竪ピ

図4－6

　度による影響を受け，それが小さ

　いほどせん断初期には有効応力径

　路に直交する，すなわち弾性的な

　傾向の強いことが伺える。

（2）　O’30が30㎏f／㎡以上の拘束

　圧下では，正規圧密粘土と同様な

　有効応力径路を示し，かつ明瞭な

　ひずみ速度依存性が認められる。

　すなわち，ひずみ速度が大きい程，

　同一軸差応力のもとでの過剰間げ

　き水圧の発生量は小さい。

（3）図4－12に示した様に最大な

　らびに残留強度に対する破壊線は

L，’”

　　　　」＿一一’
／＿，”
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　u　～εll

　　lo
strain

　　，，＿”60

　　　30
－一一一一一一一 H10
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図4－7　有効応力径路（σ’30＝3㎏f／㎡）
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　（σ’m，σ1一σ3）座標軸上で直

線とはならない。

3－2　圧密排水試験における

　　　　強度一変形特性

　0．001％／minの一定ひずみ速度

下における圧密排水試験結果について

以下に述べる。本試験は初期有効拘

束圧O’30が3，6，10，30，60

㎏f／㎡の下で行ったものであり，

主な試験結果を表4－3に示す。

　軸差応力（σ1一σ3）k・よび体積ひ

ずみvと偏差ひずみe1（＝ε一

v／3）の関係を図4－13に示す。

先に述べた過圧密領域であるσ’30〈

30㎏f／㎡では明瞭な最大強度を

有するひずみ軟化挙動を示し，一定

の残留応力状態へと接近

する。ただし，軟化の度

合いはσ’30＝3㎏f／（rfi

を除いて圧密非排水試験

でみられた程顕著なもの

ではない。一方，a’30が

30㎏f／㎡以上では，

拘束圧が大きい程，低い

軸差応力で明瞭な降伏点

が現われ，その後顕著な

ひずみ硬化を呈すること

がわかる。体積変化をみ

ると初期有効拘束圧の大

きさに関わらずすべて圧

縮側へ変形する傾向を示
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図4－9　有効応力径路（O’30＝10㎏f／㎡）
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O　O　O　O　O　O

ε＝lO％／min

●　residuaL　state

　O　　　　IO　　　20　　　30　　　40　　　50　　　60　　　70

　　　　　Effec†ive　m・。n　st・essσm’｛kgf／、m2）

　　　　　　　　　　　　図4－12　ひずみ速度ε＝10％／ntinでの有効応力径路

表4－3　定ひずみ速度試験結果（排水条件）

　　σ’3

i㎏f／緬）

（σ一σ3）f

i㎏f／舖）

　　　　＊
i∠V／V）f

@（％）

　　　＊
ﾃf

i％）

　　　　＊＊
@E50

i㎏f／舖）

（σ1一σ3），

i㎏f緬）

　　　＊＊申
iUV／V），

@　（％）

3 24．19 0，969 0，963 5500 11．05 0，887

6 25．68 0，816 1，390 5840 19．59 2，132

10 25．99 8，916 18，630 4190 25．89 9，123
30 46．12 17，576 20，000 300 46．12 17，576
60 106．60 14，900 20，000 666 106．60 14，900

注）　a’30＝30，60㎏f／c由にっいては，最大強度（σ1一σ3）f＝残留

　　強度（σ1－a3），とした。残留強度はすべてε1＝20％に対して求めた。

　　・　最大強度発揮時の体積ひずみと軸ひずみ

　軸　変形係数

　・＊＊　残留強度発揮時の体積ひずみ

一98一



■ε・O．001％／min σ三・60 kgf／cm2
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　　　　　　　　　図4－13　軸差応力～偏差ひずみ～体積ひずみ関係

してk・り，σ’30＝3㎏f／㎡の場合においてのみ一旦収縮した後，幾分かの膨脹を示している

に過ぎない。この体積変化傾向は，例えば赤井らが示した多孔質凝灰岩のそれとは著しく異な

るものである。

3－3　クリープ特性

3－3－1　クリープ変形

　圧密非排水条件下でクリープ試験を実施した。試験条件および主な試験結果を表4－4に示

す。
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表4－4　圧密非排水クリープ試験結果

σ一σ　S　＊iσ一σ3）、
i㎏f／緬）

弾性ひずみε。（％）σ’30

i㎏f／舖）

σ「σ3f

i％）

測定時間

?F時間

香F分 2砲の値
ひずみ速度による

最終測定ひずみ

ﾃt　（％）

19．1 70 480h 0，538 0，583 0，837
3．0 21．8 80 37h 0，492 0，546 破　　壊

24．6 90 7m 0，620 0，598 破　　壊

59 20 605h 0，111 0，121 0，143

11．8 40 605h 0，187 0，199 0，283

17．7 60 530h 0，340 0，361 0，487
6．0

20．7 70 139h 0，513 0，546 破　　壊

23．6 80 18h 0，496 0，550 破　　壊

26．6 90 13m 0，614 0，709 破　　壊

20．7 70 668h 0，344 0，372 0，760

10．0 23．7 80 27h 0，428 0，463 破　　壊

26．6 90 3h10m 0，640 0，638 破　　壊

21．2 70 667h 0，299 0，326 1，275

30．0 24．2 80 10h 0，569 0，655 破　　壊

27．3 90 1h15m 0，661 0，794 破　　壊

31．9 70 648h 0，780 0，890 3，558

60．0 36．5 80 500h 0，868 1，002 8，787

41．0 90 171h 1，498 L663 破　　壊

＊　作用軸差応力

　図4－14（a）および（b）は実験結果の一例として軸ひずみε1と時間tの関係を片対数紙上に

プロットしたものである。図によれば圧密非排水試験により得られた最大強度（0．1％／min）

の70％以下の軸差応力下ではε1とlog　tの関係はほぼ直線的であるが，　それ以上の軸差応

力のもとではある時間経過後にクリープ破壊に至っている。クリープ破壊が生じる時間はいず

れの拘束圧下でも軸差応力が大きい程短いが，ε1～10gt関係が直線から遊離して変形が急

増する際の軸ひずみは，o’30＝6㎏f／㎡の場合は0．8％前後，一方30㎏f／㎡の場合は2％

前後であり，本章3－1，3－2で述べたのと同様拘束圧の増大により泥岩は延性的になるも
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4．0

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　177

lO°　　lot　　　IO2　　103　　　1　04

　　　Elopsed　　time　　↑　（min）

　　　　　　　　　（G）

σ30ニ30．Okgf／cm

　　（σ1一σ3）s

　　　＝273kgf／cm

　　　　　　　24，2

2．0

　0
　　　　10°　　　lot　　IO2　　103　　　104
　　　　　　EIGpsed　　↑ime　†　（min）

　　　　　　　　　　　　　（b）

図4－14　軸ひずみ～経過時間関係（σ’30＝6，30㎏f／㎡）

のと言える。また，上記したひずみ量は軸差応力の大きさにはほとんど依存しないものと言っ

てよい。

　図4－15（a）および（b）には同様の応力条件下における有効平均応力σ石と時間tの関係を片

対数紙上に示した。σ’30＝6㎏f／crfiの場合をみると，（σ一a3），＝17．7㎏f／φでみられ

る異常な間げき水圧挙動を除けばすべて時間の経過に伴ない有効平均応力は増加（間げき水圧

は減少）するのに対し，30㎏f／㎡ではいずれの軸差応力下でも顕著な減少を示し，過圧密

および正規圧密に対応した挙動を示していることがわかる。また，σ’30＝　6　kg　f／謡の場合，
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図4－15　有効平均応力～経過時間関係（σ’30＝6，30㎏f／㎡）

載荷後のある一定期間，有効平均応力の経時変化がほとんどみられない状態があるが，30

㎏f／φの場合をみると有効平均応力は載荷期間中，log　tに比例してほぼ直線的に減少する

ことが特徴的である。

　図4－16には，σ’30＝6㎏f／㎡の場合を例にとり軸ひずみ速度と経過時間の関係を両対

数紙上に示した。（a一a3）、／（σ一σ3）f〈70％の軸差応力状態でのクリープ時における
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図4－16

Ul一σ3）f

（σt　・・cr3）s

kqflcm2）

　　10｜　　　IO2　　　103

　Elapsed　　time　　t　（min．）

軸ひずみ速度の時間変化（σ’30＝6㎏f／crfi）

軸ひずみ速度は時間の経過に伴ない直線的に減少する傾向にあり，その勾配は軸差応力の大き

さに依存せずにほぼ一定値を示す。その値としては0．93が得られる。この値はロンドン粘土

のO．・93，多孔質凝灰岩の0．95と極めて近い値である。一方，（σ1一σ3）、／（σ一a3）f≧

70％の軸差応力のもとではクリープ破壊と至っているが，クリープ破壊へ至る過程は軸ひず
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

み速度ε1が時間と共に減少する1次（遷移）クリープ状態，ε1がほぼ一定値（最小値）を示

　　　　　　　　　　　　　　　　　　す2次（定常）クリープ状態，およびε1が急増する3次（加速）クリープ状態に明確に区分

できることが示されている。
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3－3－2　クリープ破壊

　クリープ破壊へ至った場合の実験結果から

　　　　　　　　　　　■最小クリープひずみ速度ε獅を読みとり，作

用軸差応力（a一σ3）、との関係を片対数紙

上に示したのが図4－17である。本関係は
　　　　　　　　　　　　　　　　　　86）
PragerあるいはPerzynaの粘塑性理論を

適用して時間依存性を示す材料の構成式を誘

導する際用いられるものである。図に示され

る通り，各拘束圧ごとにほぼ直線関係が近似

的に成立しているものとみてよい。また，拘

束圧が小さいほど同一軸差応力下での最小ク

リープひずみ速度は大きな値を示しているこ

とが伺われるが非排水クリープ時においては

初期拘束圧の大きさに応じて有効平均応力が

時間とともに幾分変動する。したがって，本

関係における拘束圧依存性を統一的に解釈し

ようとするならば有効応力

の観点から議論されねばな

らないが，この点について

は第4節で述べることにす

る。

　他方，最小クリープひず

　　　　み速度ε耐とクリープ破壊

時間t，との関係を両対数

紙上にプロットしたのが図

4－18である。本関係は
　　　　87）
斉藤・上沢　により提案さ

れた斜面のスペリ破壊に対

する予測式の基本をなすも

のであり，用いた泥岩に対

しては最小クリープひずみ

1σ1

ヱ．O

（．
ﾟE＼S）⊆εω

Φ←O」

ヨ一〇

一〇

1δ5
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図4－17

　　　　20　　　　　30
　　（σドσ、）（kgf／cm2）

圧密非排水クリープ試験時に

おける最小クリープひずみ速

度と軸差応力の関係

O

σ3： ●

（kgf允m　l

n　3
｢　6
怐@IO ●

へ

図4－18

　10’　　　　IO2　　　103

　Rupture　tjme　tr　（mln．）

最小ひずみ速度と破壊時間の関係

lo4
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速度と破壊時間の関係はほぼ反比例の関係にあることが示されている。すなわち，次式でこれ

らの関係を定式化できる。

　

ε励・tr＝C （4－1）

ここに，Cは定数であり，本泥岩に対しては1．91×10一 `算出された。この値は，多孔質凝

　　　　　　　　　　　　76）　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－3灰岩に対して赤井・足立・西が得た値（4．96×10　）と比較して小さな値となっている。

3－4　振動載荷試験における強度一変形特性

　圧密非排水条件下で振動載荷試験を実施した。試験は有効拘束圧が3～60㎏f／㎡の範囲

で行い，周波数は0．5Hzを主体としたが，強度に及ぼす周波数の影響をみるために

0．1～3．OHzの試験条件でも行った。また，ここで述べる試験はすべて応力振幅一定下で行っ

たものである。

3－4－1　破壊の定義

　振動載荷時の強度特性を調べる場合には，まず破壊をどのように定義するかが問題となる。

飽和した砂のように液状化という明確な破壊を定義できる場合を除いては，振動載荷時におけ

Devio↑oric　s↑ress

O　O　O864200

O

AXIat　s↑rOln

図4－19　軸差応力，軸ひずみおよび間げき水圧の時刻歴変動

　　　　　　（σ’30ニ6㎏f／㎡，（σ一σ3）。ニ18㎏f／㎡）
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る強度の定義は未だ不明確であり，粘性土の場合のように載荷により発生するひずみ量が所定

の値に到達した時に破壊とみなす方法も採用されつつある。

　それでは泥岩のように比較的低拘束圧下で脆性的な挙動を示す材料の強度はどのように決定す

べきであろうか。この点を明らかにするために，初期有効拘束圧が6㎏f／㎡，30㎏f／crft，

k・よび60㎏f／φの場合を例にとり，軸差応力，軸ひずみteよび間けき水圧の経時変化を示

したのが図4－19～図4－21である。図をみると明らかなように，拘束圧の大きさに関わ

らず繰返し回数の増加に伴ない軸ひずみは徐々に累積するが，σ’30≦30㎏f／φでの挙動と

O’30＝60㎏f／㎡の場合とでは破壊のし方に差異がみられる。すなわち，σ’30＝6，30㎏f

／φの場合は，あるひずみ量に到達（a’30・・＝6㎏f／㎡の場合は約1％，一方30㎏f／㎡の

場合は約2％）すると急激にひずみが増大し所定の応力振幅を保持できず破壊に至ることが示

されているが，O’30＝60㎏f／（riiの場合は軸ひずみが10％に到達しても供試体はせん断抵

抗を示している。また，間げき水圧も圧密非排水クリープ試験でみられたように，σ’30＝6

㎏f／㎡の場合は繰返し回数の増大に伴ない幾分低下する傾向にあること，一方σ’30＝30，

60㎏f／φの場合は逆に上昇する傾向にあることが知られる。

　上記した破壊特性から，O’30≦30㎏f／c　rftの拘束圧下では，振動載荷により軸ひずみの累

積が生じるが，破壊そのものはある繰返し回数のもとで急激に発生し，その時の応力・ひずみ

状態で泥岩の強度を定義づけることができる。一方．σ’30＝60㎏f／㎡の場合，本章3－1

60
S0

Q0
O8642

Dev　iator　i　c　stress

（σ一σ｝（kgf／c㎡）

AXioL　strain
ε1（％）

3。悟聯辮SSぱe
20

10

0

図4－20　軸差応力，軸ひずみ，間げき水圧の時刻歴変動

　　　　　　（σ’30＝30㎏f／（rfi，（O一σ3）。＝・15．8㎏f／㎡）
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図4－21　軸差応力，軸ひずみおよび間げき水圧の時刻歴変動

　　　　　　（o’30＝60㎏f／ctil，（a1一σ3）。＝18．0㎏f／㎡）

で述べた圧密非排水試験結果にもとづき，最大強度発揮時点でのひずみ量（5％）をもって振

動載荷時における強度と定義づける。

3－4－2　強度に及ぼす周波数の影響

　3－4－1で定義した強度の周波数依存性に対する影響を検討するために，初期有効拘束圧

σ’30が6㎏f／φ，初期軸差応力（σ1一σ3）。が20㎏f／φのもとで，0．1，0．　5，1．0　およ

び3．OHzの周波数を採用して試験を実施した。

　図4－22に，周波数をパラメータとし，強度（（Oi　一　aD。fと表示）と繰返し回数Nの関

係を示す。図中には，圧密非排水圧縮試験（ξ＝0．1％／min）から得られた最大強度（Ol

一σ3）fを破線で示してある。図によれば，いずれの周波数下でも強度は繰返し回数の増大に伴

ない低下する傾向にあるが，0．1Hzで得られた強度は他の強度と比較して幾分小さな値を示

しているのが認められる。一方，0．5～3．OHzの間においては顕著な差はみられない。　すな

わち，この程度の周波数範囲では強度に及ぼす周波数の影響はほとんどないものと言ってよい。

ところで，本章3－1で述べた実験結果によると最大強度に対してひずみ速度依存性が示され

た。今，各拘束圧下で得られた最大強度とひずみ速度の関係を示すと，図4－23を得る。強
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図4－23　最大強度とひずみ速度の関係
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度のひずみ速度依存性については次節で考察を加えるが，ここで取り上げたO’30＝6㎏f／㎡

の場合に着目し，図中に示した実線により最大強度とひずみ速度の関係を表わすと，

（σ1－O、），＝30．25＋2．05×1。gE （4－2）

となる。応力制御による振動載荷試験と一定ひずみ速度試験を同一視して議論することはでき

ないが，後述するように破壊時ひずみεfは載荷条件によらずほぼ一定値（0．8％）として与

えられる点を考慮して，試験時の周波数fからN＝1／4波（単調載荷試験に相当）に要する

　　　　　　　　　　　　　　　　　■時間tを求め，εf／tよりひずみ速度εに換算するとf＝0．1，0．5，1．0および3．OHzに対

　　　するεとして19．2，96．O，192．　O　k・よび576．0％／minが得られる。0．1Hzの場合を考

えると，式（4－2）へξ＝19．2％／minを代入してN＝1／4での強度を求めると，32．9

㎏f／㎡が算出される。同様にして，各周波数下でのN＝1／4に対する強度を求め，0．1Hk

での強度でそれぞれの強度を除すと，f＝o．5，1．Oteよび3．O　HZのそれぞれに対し，1．　04，

1．06および1．09が得られる。すなわち，0．1Hzでの強度と10Hzでの強度は高々10％程

度の違いを示すのみであb，図4－22に示した実験結果は，一定ひずみ速度試験で得られた

最大強度のひずみ速度依存性と矛盾しないことが知られる。
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The　number　of　cycles　N

周波数をパラメータにした応力比（N回目の強度／

1回目の強度）と繰返し回数の関係
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　一方，図4－24にはN＝1波目での強度を用いてN波目における強度を除した値と繰返し

回数Nの関係を示した。図によれば，N＝1波目の強度に対する比とNの関係は周波数によら

ず一本の曲線で表示でき，繰返し回数の増加に伴なう強度低下の割合いは周波数に依存しない

ものと言える。

3－4－3　強度に及ぼす拘束圧と初期軸差応力の影響

　振動載荷における強度と繰返し回数の関係に及ぼす有効拘束圧σ’30と初期軸差応力（al一

σ3）。の関係を検討するために，O’30＝3，6，10，30および60㎏f／c　rtlの拘束圧下で軸

差応力を非排水条件下で負荷し，振動載荷試験を実施した。採用した周波数は0．5Hzである。

　図4－25～図4－29は，強度（al－a3）。fと繰返し回数の関係を片対数紙上で整理した

ものである。各図中には，圧密非排水三軸圧縮試験（0．1％／min）で得られた最大強度（σ1

一σ3）fを破線で示した。図によれば，いずれの拘束圧下においても振動載荷による強度は，

初期軸差応力依存性を示し，初期軸差応力（σ1－a3）。が大きいほど強度は大きいが，（σ1－

a3）。の増加によりその依存性は小さくなっていくこと，ならびにひずみ速度効果によりもた

らされる繰返し回数の少ない範囲での強度の増加は，繰返し回数の増大によって消滅していき，

徐々に強度は低下する傾向にあることが示されている。

（～Eミ豆二三己Lb

lO　　　　　　　IOO

The　number　of　cycles　N

図4－25　強度と繰返し回数の関係（σ’30＝・3．0㎏f／㎡）
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　　The　number　of　cycles　N

強度と繰返し回数の関係（σ’30＝6．0㎏f／㎡）
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　　The　number　of　cycles　N

強度と繰返し回数の関係（σ’30＝10．0㎏f／㎡）
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　　　　The　number　of　cycles　N

強度と繰返し回数の関係（a’30＝30．0㎏f／㎡）
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　一方，図4－30は，各拘束圧下における振動載荷時の強度（σ1一σ3）。fを（σ一a3）fで

除した値と繰返し回数の関係を示した。図から，（σ一σ3）cf＝（σ1－a3）fとなる繰返し回

　＊数Nは4波から150波とかなりのぱらつきを示すが，概して言えぱ拘束圧の低い場合が高

　　　　　　　　＊い場合に比較してNは小さいものと言える。なお，N＝1000波程度での強度の比は，下限

値として0．7が示されているが，・この値は低拘束圧下におけるクリープ破壊強度／三軸圧縮強

度の下限値に相当している。

　図4－31は，繰返しに伴なう強度の低下割合いをみるためにN＝1波目での強度でN回目

の強度を除した値と繰返し回数Nの関係を片対数紙上に示したものである。図によれば，拘束

圧の大きさによらずN＝1波に対する強度の比はNの増加に伴ない直線的に減少する傾向が示

されているが，拘束圧が圧密降伏応力以下の場合，強度の低下は圧密降伏応力より大きな拘束

圧下でのそれに比べて少ないことが知られる。例えば，N＝100波目での強度比はO’30＝3

～10㎏f／㎡では0．88，一方σ’30＝30，60㎏f／㎡の場合は0．8程度である。これは，

拘束圧が高い場合繰返しによる撹乱効果，すなわちダイレイタンシーの発現によb正の間げき

水圧の発生が著しく，それに伴い強度の低下がより顕著に表われてくるものと考えられる。な

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　88）
お，図中には各種土質材料に対する実験結果を石原　がとりまとめたものをハッチングで示し
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図4－30　強度化（振動載荷時の強度／三軸圧縮強度）と繰返し

　　　　　　回数の関係
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図4－31　強度比（N回目の強度／1回目の強度）と

　　　　　　繰返し回数の関係

てあるが，それと比較すると用いた泥岩の繰返しに伴なう強度低下は大きなものではないこと

が知られる。

　一方，N・＝1波目の強度を（σ1－a3）fで除した値と（σ一σ3）。／（σ一σ3）fの関係を示

したのが図4－32である。図によれば，（al一σ3）。／（al一σ3）fが0．6以上では初期軸差

応力の大きさによらず，N＝1波目の強度は一定値を示す傾向にあるが，三軸圧縮強度に対す

る比は圧密降伏応力以上の拘束圧下とそれ以下の拘束圧下とで明瞭な差がみられる。すなわち，

σ’30≧30㎏f／φの場合はそれ以下の場合と比較して強度の増加は大きい。これは，図4－

23に示した一定ひずみ速度試験結果からも判るように，a’30　〉　30㎏f／㎡の拘束圧下では

それ以下の拘束圧下と比較して最大強度に対するひずみ速度効果は大きい，という実験結果と

一致するものである。したがって，圧密降伏応力以上の拘束圧下ではそれ以下の拘束圧下と比

較してひずみ速度の増大による強度の増加は大きいが，繰返しに伴なう強度の低下もまた大き

いことが指摘できる。
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図4－32　強度比（N＝1回目の強度／三軸圧縮強度）と

　　　　　　初期軸差応力／三軸圧縮強度の関係

第4節　各種載荷試験結果の統一一的解釈

　第3節では圧密非排水，排水試験，クリープ試験および振動載荷試験の各々の結果について

述べてきた。本節では，各種載荷条件下での力学特性，特に強度特性を対象とし，有効応力に

基づく破壊基準，破壊時ひずみ，最小ひずみ速度に着目して総合的な考察を行った結果につい

て述べる。

4－1　平衡状態

　　　　　　　　　　　　　　　　　　図4－33は，圧密非排水試験（ε＝1％／min），　圧密非排水段階載荷クリープ試験k一よ

び振動載荷試験（非排水）により得られた有効応力径路を示したものである。振動載荷試験は，

クリープ試験時の作用軸差応力（図中で。で示す）と同一の軸差応力を載荷した後，±△（al

一σ3）＝±7㎏f／㎡の応力振幅および0．2Hzの周波数のもとで行ったものである。　クリー

プ試験むよび振動載荷試験ともに，軸ひずみならびに間げき水圧の変化がほぼ停止する段階に
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　　図4－33　振動載荷およびクリープ試験（非排水）に

　　　　　　　　おける平衡状態

至るまで試験を継続し，その後新たな応力状態での試験を行った。図から以下の点が指摘でき

る。

　（1）　O’30≦（6㎏f／cr｛Sの拘束圧下では，各種載荷試験により得られる有効応力径路には大差

　　がみられない。また，図中に示した残留強度線以下での間げき水圧の累積は大きなもので

　　はな〈，ほぼ弾性的な挙動（平衡状態）を示しているものと言ってよい。

　（2）　σ’30）≧10㎏f／㎡の拘束圧下では，振動載荷により間げき水圧は増大し，同一軸差応

　　力下での有効平均応力は1％／minのひずみ速度のもとで得られる有効平均応力よりも小

　　さい。ただし，この傾向はσ’30≧30㎏f／φの拘束圧下でより顕著にみられる。

　（3）クリープ試験と振動載荷試験より得られる有効応力径路は，拘束圧の大小に関わらずほぼ等し

　　いものとみてよい。

　（4）　σ’30＞30㎏f／㎡の拘束圧下では，振動試験により得られた有効応力径路と残留強度

　　線の交点における軸差応力は，圧密非排水試験による最大強度の70～75％程度である。

　　これは，クリープ試験による破壊強度の下限値とほぼ一致する値であり，したがってこれ

　　以下の軸差応力では間げき水圧およびひずみの累積は生じるが，ある時間経過後には停止
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　　する性質のものであり，クリープおよび振動載荷による破壊は生じないものと言ってよい。

　（5）一方，σ’30＜10㎏f／㎡以下の拘束圧下では，（4）で述べたほど明瞭な関係は示されて

　　いないが，クリープ試験結果から類推すると圧密非排水試験により得られる最大強度の

　　70％程度以下の応力状態では破壊は生じないものと考えられる。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　89）
　上記した非破壊条件，すなわち平衡状態の存在は粘性土　k・よび第3章3－2で示したよう

に砂でも一般にみられるものである。特に正規圧密および過圧密領域での平衡状態線の形状は

土質材料のそれとまったく類似したものと言える。

4－2　強度のひずみ速度依存性

　本章3－1で圧密非排水試験結果から最大強度に対するひずみ速度依存性について述べた。

このような強度のひずみ速度依存性に関し，最大強度と残留強度およびクリープ破壊強度との

関連性を示すために，過圧密領域における拘束圧3，6，10㎏f／φの場合を例にとbそれ

らの関係を示したのが図4－34である。なお，クリープ破壊強度を図上にプロットするに当

り，ひずみ速度としてはクリープ破壊と関連性の強い最小クリープひずみ速度ξ獅を採用して

いる。図によれば，最大強度とクリープ破壊強度は各拘束圧ごとに1本の直線上にプロットさ

　　　　　　σ‘。

　　　　　　（kgf／cm2｝
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れるようであり，クリープ試験時における最小クリープひずみ速度と圧密非排水試験時におけ

るひずみ速度との等価性が伺える。一方，残留強度に関してもひずみ速度依存性がみられ，特

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　65）
に10㎏f／㎡の場合に著しいが，今回用いた泥岩と類似した泥岩を用いた大槻・西ら　の広

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－2範囲なひずみ速度下における実験結果によると，10　％／minより小さなひずみ速度下での残

留強度はひずみ速度には依存しないとされている。残留強度のひずみ速度依存性については第

5節で詳述することにするが，この事が本泥岩にも適用できるものとすれば，図上で最大強度

k・よびクリープ破壊強度とひずみ速度の関係を示す線と残留強度とひずみ速度の関係を示す線

　　　　　　　　　　　　　　　－9が交差するひずみ速度はほぼ10　％／minとなる。後述するように破壊時ひずみは試験条件に

関わらず約0．8％程度とみなしてよいので，これらから破壊に要する時間を算出すれば約

15000年が得られる。　すなわち，残留強度は泥岩の有する下限強度であるが，以上の類推

に基づくならば，それに相当する軸差応力を負荷してクリープ破壊に至らしめるには1万年オ

ーダーの期間を要するということを意味する。

4－3　有効応力に基づく破壊規準

　　　　　　　　　　　　　　も
　用いた泥岩の破壊規準を知るために，各ひずみ速度下で得られた排水k・よび非排水試験結果

から最大強度k・よび残留強度を求め，図4－35に有効平均応力a’mとの関係で示した。足立
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図4－35　最大および残留強度に対する破壊規準
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　　　　　　　81）78）

らおよび吉中らが既に指摘しているように，最大ならびに残留強度と有効平均応力の関係を

両対数紙上で整理することにより，両者の関係をほぼ直線によって近似することができる。ま

た同一のひずみ速度（0．001％／min）で実施した排水および非排水試験のいずれの強度もこ

の様に有効応力表示することにより一義的に取り扱うことができる。さらに，ひずみ速度の増

大は最大強度の増加をもたらすが，いずれのひずみ速度下においても直線近似は成立すること，

および残留強度に対する破壊規準はひずみ速度に依存せず一義的に決定できることが示されて

いる。なお，最大強度線と残留強度線の交点で与えられる有効平均応力は足立らによb先行履

歴応力と称されているが，これはひずみ速度の大きさによって変化する性質のものであること

が明らかである。

　上記した実験事実により用いた泥岩の破壊規準は次式で表示できる。

最大強度：（σ1一σ3@P．）・一・，・（芸）βf

　　　　　　　O　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　O

（4－3）

鯉強度：（°’　一　a・）・一。，・（旦）β・

　　　　　　　P。　　　　　　　　　　　　　　　　P。
（4－4）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　＊ここに，式（4－3）はσ三が先行履歴応力atm　より小なる時に成立する式であり，σ三≧

　＊σ㌔での最大強度（＝残留強度）に対する破壊規準は式（4－4）で与えられる。また，αf

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　とβ，はひずみ速度に依存する材料パラメータであり，ε＝0．001，0．1，10％／minの各

ひずみ速度に対し，αf＝14．30，16・38，16・73，βf＝0・208，0・218，0・262が

それぞれ得られた。一方，α，，β，はひずみ速度には依存しない材料定数であb，　それぞれ

2．42，0．798として一与えられた。P。は単位圧力を表わす。

4－4　破壊時ひずみ

　圧密非排水試験によれば，圧密降伏応力以下の拘束圧条件下で顕著なひずみ軟化特性を示し，

最大強度発揮時のひずみレベルはほぼ等しいことは前述した。また，クリープ試験においては

定常クリープ終了後，比較的短時間でクリープ破壊に至ること，および振動載荷試験において

は繰返し回数の増加と共にひずみが徐々に累積し，あるひずみ量に到達すると急激に破壊状態

へ移行することも示された。したがって，応力のみならず泥岩の破壊は発生するひずみ量とも

関連性のあることが推察できる。この点に着目し，図4－36を準備した。この図は，一定ひ

ずみ速度試験においては最大強度発揮時点での軸ひずみと最大強度の関係を，クリープ試験
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図4－36　定ひずみ速度試験，クリープ試験および振動載荷試験

　　　　　　における破壊時の軸ひずみ（非排水条件）

においては破壊が生じた場合の加速クリープ開始時点での軸ひずみと作用軸差応力の関係を，

また振動載荷試験においては，繰返し載荷により急激にひずみが発生した時点での軸ひずみと

初期軸差応力の関係を示したものである。この図によれば各試験での破壊ひずみには多少のバ

ラッキがみられ，破線で示した0．6％～1．0％の範囲内でデータがプロットされていることが

判る。しかし，このバラツキは同種の試験においてもこの程度の範囲内で表われており，試験

の種類によるものではないものと判断できる。したがって，破壊ひずみは各試験での荷重載荷

条件によらず，ほぼ同一の値を示すものと言える。なお，図に示した破壊ひずみの平均値は約

0．8％である。

　以上に示した破壊ひずみの一義性は，圧密降伏応力以下の拘束圧下で成立するものであるが，

工学上問題にされる拘束圧範囲を勘案すれば，荷重の載荷条件を問わず成立する基本的力学特

性の一つとして重要な意味を有することは明らかである。

4－5　破壊規準の統一的解釈

　一定ひずみ速度試験，クリープ試験ならびに振動載荷試験から得られた基本的実験事実を列

記すると以下の様である。

　（1）一定ひずみ速度試験による破壊規準
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（σ一σ3）f

P。

β

）

’moσP
（

α＝ （4－3bis）

②　クリープ試験による最小クリープひずみ速度と軸差応力および破壊時間の関係（図4－

　17および図4－18参照）

　　Lnε励＝A・（σ1一σ3）十B

　

εmin・tr＝C

（4－5）

（4－1bis）

　　ここに，AおよびBは定数である。

（3）各種載荷試験より得られた破壊時ひずみの一義性

εf＝const

　さて，式（4－3）中のαfおよびiB　，は共にひずみ速度に依存する材料定数であるが，図4

－35からも判るようにβfは第1近似としてひずみ速度に依存せずほぼ一定とみなしうる。

この点を認めれば式（4－3）におけるαfはひずみ速度の関数として与えられる。すなわち，

単位圧力P。を便宜上省略して表示すると，

　　．　　　（Ol－03）
αf（ε）＝
　　　　　　（a・m）βf （4－6）

あるいは，

　　　　　（σ一σ3）　　　　　　　－1
ε＝＝αf　｛　　　　　　　　　　｝　　　　　　（o’　m）β， （4－7）

　式（4－5）に含まれる材料定数AおよびBは初期有効拘束圧に依存するが，上式の右辺の

項に着目し，図4－17で示した関係を…励～（σ1一σ3）／（σ’m）βfと置き換えて整理したの

が図4－37である。図によれば，クリープ破壊と直接的な関係にある定常クリープ状態での

ひずみ速度9　．inが（σ1－a3）／（a’m）βfと片対数紙上で直線関係にあることが示されている。

　　　　　　すなわち，ε繭は拘束圧および初期軸差応力の大きさによらず一義的に決定できることになる。

この点に着目し．近似的に式（4－7）のξが9　．，と相等しいものとおけば，式（4－7）中
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の右辺の項が次式によって与えられる

ことを示している。

ε一exp｛Ln・＋・・（al－ia’m）li）｝

　　　　　　　　　（4－8）

　　　　　　　　　　　　　ここに，aおよびbはLnε励と（al

－a3）／（σ三）β，との関係を直線表示

した時に与えられる材料定数を表わし

ている。

　　　　　　　　　　　　　　　＊　今，上式で基準ひずみ速度ε　にお

ける（σ一σ3）／（o・．）βfの値を♂

とおくと次式を得る。

　　ε　　　（σ1一σ，）　．
L・丁＝b’｛（at。）β，一σ｝

　　　　　　　　　（4－9）

あるいは

1δ2

一3
10

164

1δ5

　0

　ロ

無36旧
綱・・△t

」

ge

O

lO　　　　　20
（σ1一σ3）／（σ’m）β

30

図4－37　圧密非排水クリープ試験にk一ける

　　　　　　最小クリープひずみ速度と（σ一

　　　　　　a3）／（σ㌔）β，の関係

　　．　．＊　　　　（σ一σ3）　＊
　　　　　　　　　　　　　　　　　－a　）｝　　ε＝ε　　・　exp｛b・（
　　　　　　　　　　　　（a’　m）β，

　　　　　　　　　　（4－10）

ただし，上式の適用範囲は（σ1－03）／（σ三）β，〉σ＊として与えられる。

　式（4－10）は，一定ひずみ速度試験時における破壊規準に着目し，クリープ試験時にお

ける最小クリープひずみ速度～軸差応力関係から得られたものであるが，両者の試験における

ひずみ速度は同一のものではない。したがって，最小クリープひずみ速度を採用した是非を論

じなければならない。そこで式（4－1）を式（4－10）へ代入すると次式を得る。

C　　．＊

一＝
@ε　　●　exp　｛　b　・　（

tr

（σ一σ3）　　＊
　　　　　　a　）｝（a’m）i9　， （4－11）
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一定ひずみ速度試験時におけるひずみεfはほぼ一定であるので，

を行った時の破壊時間t・は次式で与えられる。

　　　εf
t・＝『ﾑ

　　　　　　　　　一定のひずみ速度εで載荷

（4－12）

これを式（4－11）へ代入すると次式を得る。

　　　　　　　　　　　　　　＊　　　　　　　　ξ一εごε…xp｛　　　　　（a一σ3b・（　　　　　　（σ’m）β，）一σ＊）｝（・一・3）

　　　　■上式は，εなるひずみ速度で試験を行った時の破壊規準を与えるものであるが，この式と式

（4－3）の等価性を示すために

図4－38を準備した・な翫計苫

算に際してはεf＝0．8（％），

　＊　　　　　－5
ε　＝10　　（％／min），　C＝1．9

　　－1×10　（％），　b＝2．10， βf＝

　　　　　＊
0．23，a＝11．8を採用して

いる。図に示したように，式（4

－13）は・一定ひずみ速度試験時

における最大強度に対する破壊線

を比較的良く近似しており，E÷

　

ε励の仮定の妥当性が示されたも

のと言える。

　次に，式（4－10）が振動載

荷試験時における破壊挙動に対し

ても成立するかどうかを考察して

みる。振動載荷試験による破壊は，

時間刻みを△tとすれば，△tの

60

〉

旦

140

＄

9
㌃

　20
．9

6
u
’s

8

O
　O　　　　　　　20　　　　　　　40　　　　　　　60

　　　Effective　m・・n・t・essσ6（kgf／cm2）

図4－38　式（4－13）による破壊規準と

　　　　　　実験結果の比較

s
パダ

IO『鵬〕、

Q　o．、 Test resuL†s
oCρ、
　　　　　O
戟@　　　　口

lO％／mln

潤D1
△’
｢　　一 △ O．OOl

by　Eq．（4－13）

間にひずみの進行が生じ，これらが累積することにより生じるものであリクリープ破壊と等価

なものと考えることができる。すなわち，時間的に変動する応力が繰返し加えられた時の累穫

ひずみは式（4－10）を用いて次式で算定できることになる。
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＊●β－

t　　＝　rJt

＝
ε

　　　　　　Ol一σ3　　　＊
’exp｛b°（（。㌔）β，一゜）｝dt （4－14）

　上式により，振動載荷時における累積ひずみを算定する方法を概念的に示したのが図4－

39である。式（4－10）は一応不規則載荷時における変形挙動も取り扱える形になってい

るが，簡単化のために正弦
　　　　　　　　　　　　　　　（σ1一σ3｝／σm
波を波形として用いた時の

状況を示してある。図中，

1から2までの載荷は（σ1

－a，）／（σ’。）β・〈a＊で

あり，弾性ひずみのみしか

生じないが，2から3およ

び3から4へ至る過程では

非可逆的なひずみ（粘塑性

ひずみ）が発生する。この

点を念頭において，繰返し

に伴なう非可逆ひずみを積

算すれば，（a一σs）／

　　　　　　＊（σ㌦）βf＞a　を満足する

応力条件下での累積ひずみ

が計算できることになる。

すなわち，（σ1－a3）／

（σ’m）βf＝O＊を一種の降

伏規準と考えるわけである。

さて，（。1一σ，）／（σ’。）β・

＜σ＊では弾性挙動のみが

生じることとし，また，ひ

ずみがεfに到達すると破

壊を生じるものと仮定して

行った計算結果について以

下に述べよう。振動載荷試

3

2 4　　△（ゴ
　σx

ﾐ一σ3）。
一 一

＿．＿一⊥一＿＿一一．

σ㎡

@　O

@　εO

@　　O

ε

↑ 　　　　　　　　　　　　↑

Q　　一　　　一　　一　　一　　　　　　　　一　一

　　　　ε

@　△†（by　Eq．4－IO）1

Q　　＿　　一　　一　　一　　一　　一　　一　一　　一　一　　一

t

fE
ミ30
婁

61。
9
§IP
てQ
ω　O

図4－39　累積ひずみの算出方法

図4－40 振動載荷時におけるひずみの経時変化に

対する計算結果（式（4－14）による）
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　lO　　　　　　　　　IOO

The　number　of　cyc｜es　N

応力比（N回目の強度／1回目の強度）と繰返の回数の

関係（σるo＝6．0㎏f／碗．計算結果と実験結果の比較）

験時において供試体に負荷される繰返し応力は，a（σ1一σ3）＝a＊sinωtで表わせる。ここ

にaは応力振幅であり，ωは振動数を表わす。　また，振動載荷時における過剰間げき水圧挙

動は弾性的なものとし，σ’m＝一定とする。図4－40は，周波数1Hz　，σ三。＝6．0㎏f／㎡，

　　　　　　　　　　　　　　　　　る（σ1－a3）＝18。0㎏f／α孟，およびa＝14．0㎏f／㎡を採用して計算された結果を示した

ものである。式（4－10）中に含まれる材料定数は，先に述べた値を採用している。一方，

図4－41には，同様の計算を行って得られた破壊強度と繰返し回数の関係（σ㌔。＝6㎏f／

㎡）を実験結果との比較で示した。図における縦軸はN回の繰返し回数でεfを生じさせる最

　　　　　　　　　　　　　る大軸差応力（（al一σ3）。＋a　）をN＝1波での最大軸差応力で正規化した値を用いている。

図4－38および図4－41より，一定ひずみ速度試験およびクリープ試験結果から導かれた

式（4－10）が，振動載荷試験における破壊挙動をまで説明できることを明らかに示してい

る。したがって，各種載荷試験による泥岩の破壊挙動は統一的に説明できることが示された。
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第5節　弱面を有する泥岩の強度一変形特性

　第3節k・よび第4節では泥岩（Intact　specimen）の力学特性について論じた。　そこで

は，主に最大強度とクリープ破壊強度に着目して議論を進めたが，岩盤中には節理・層理およ

び掘削時における応力解放によb局部的に破壊を生じている部分が存在する。このような弱面

を有する軟岩の力学特性は足立らにより詳細に取り扱われ，そこでは弱面の角度と強度一変形

特性との関連性について述べられており，最大主応力面に対し45°～75°の角度の弱面を有

する軟岩の強度特性はインタクト供試体の残留強度と一致することを指摘している。本節は足

立らの研究を踏まえ，一旦せん断により破断面を生じた供試体（Re－sheared　specimen）
　　　　　　　　　　　　　　　ノ
ならびに最大主応力面に対し

60°の角度で弱面を形成した供

試体（Saw－cut　specimen）

に対し，一定ひずみ速度試験お

よび振動載荷試験を実施し，そ

れらの強度一変形特性について

考察した結果を述べる。

5－1　応カーひずみ関係と

　　　　有効応力径路

　破断面をもつ供試体に対する

試験は，本章3－1で述べた圧

密非排水試験により残留状態に

ある供試体に対し，初期の拘束

圧状態へと一旦除荷して等方圧

密を行い，再びせん断試験を行

う手順により行った。なお，図

4－42にはクリープ試験k・よ

び振動載荷試験を含めた試験結

果よリインタクト供試体に対す

る破断角度の頻度分布を各拘束

圧ごとに示してある。図から，

5050

←O

σ30・3kgf／cm

2025　30　35　40　45　50　55　60　65　70　75　80°

σ30・6kgflc　m

20　25　30　35　40　45　50　55　60　65　70　　75　80°

σso＝IO　kgf／cm

2（）25　30　35　40　45　50　55　6065　70　75　80°

15

io

5

0
　20　25　30　35　40　45　50　55　60　65　70　75　80°

　【5
　　　　　　　　　　　　　　　　σ30＝60kgf／cm

　lO

　5
　0　　20　25　30　35　4045　50　55　60　65　70　75　80°
　　　　　　　Angle　of　f　roctu　re　d　plone　e（°）

図4－42　インタクト供試体に対する破断面の角度
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初期有効拘束圧a’30が3～10㎏f／㎡の範囲では60°付近の，30㎏f／㎡では55°～60°

付近で破断面の角度が卓越している。一方，60㎏f／㎡の有効拘束圧下では分布にピークが

みられないが，これはこの程度の拘束圧下では明瞭な破断面が生じず，たる形の変形を示した

ことによる。以下に述べる試験結果は，このような破断角度を有している供試体に対して得ら

れたものである。

　一方，弱面を有する供試体に対しては0．1％／minのひずみ速度を主体とした圧密非排水試

験k・よび0．01～3　Hzの周波数下における振動載荷試験を実施した。

表4－5　再せん断時の定ひずみ速度試験結果

　　σ’30

i㎏f／緬）

　…

i％／㎞）

　　　　　＊iσ一σ3）f

i㎏f／諭）

　　　　＊＊

@Uf
i㎏f／緬）

　　＊＊ﾃf

i％）

　　　＊＊＊iσ1一σ3），

i㎏f，価）

　　　＊＊＊＊

@　Ur

i㎏f，価）

10 14．7 一1．16 9．35 12．3 一1．06

3 0．1 12．9 0．25 5．51 12．8 0．28

0，001 12．5 0．59 1．24 12．4 0．56

10 18．2 1．74 4．35 15．3 1．77

6 0．1 17．4 2．37 2．61 16．4 1．94

0，001 12．9 2．08 2．84 11．8 2．10

10 22．1 5．12 2．33 18．1 7．21

10 0．1 17．9 4．73 1．95 14．8 4．76

0，001 18．0 4．78 0．78 13．6 6．68

10 37．4 16．60 2．53 22．8 21．31

30 0．1 29．6 20．44 3．58 22．8 21．25

0，001 25．9 20．60 2．72 20．6 23．23

10 64．8 37．55 3．51 42．1 35．65

60 0．1 63．2 36．35 4．51 48．3 42．78

0，001 44．5 31．88 5．60 42．8 34．96

　＊

　＊＊

＊＊＊

＊＊＊＊

最大強度

最大強度発揮時点での間げき水圧と軸ひずみ

残留強度

残留強度発揮時点での間げき水圧
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　主たる試験結果は表4－5～表4－7にまとめてあるが，表4－6中で（＊｝で示したのは，等

方圧密後軸差応力を負荷して±1．0㎏f／㎡の応力振幅下で104回振動を与えた後行ったもの

である。また，振動載荷試験はあらかじめ表4－8に示した軸差応力を負荷した後に行ったも

のであり，したがって試験はすべて片振り（三軸圧縮）条件下で行われた。なお，各表中で降

伏強度はせん断により急激なすべりが開始する時点での軸差応力を意味しており，残留強度は

軸ひずみが15％時における軸差応力として決定した。表4－7に示すように振動載荷試験で

は，N＝1／4波で大半が急激なすべりを生じてte　b，本章3－4で述べたようなひずみの累

積を伴う変形特性はみられなかった。また，すべりを生じた後に応力振幅を一定に保持して試

験を続行することができなかったので表4－7には降伏強度のみを示してある。以下には，再

せん断時および弱面を有する供試体の圧密非排水試験で得られた応力～ひずみ関係と有効応力

径路について述べる。

表4－6　Saw－cut供試体に対する定ひずみ速度試験結果

　ξ1

i％／㎞）

　　σ’30

i㎏f／諭）

　　　　＊＊
iσ「σ3），

i㎏f／㎡）

　　＊ホ＊
ﾃy（％）

　　　＊＊＊

@　Uy

i㎏f／紬）

　　　＊＊＊章
iσrσ3），

i㎏f，価）

　＊＊＊＊＊
ﾃr（％）

　　＊＊＊＊＊

@　Ur
i㎏f／繍）

3．0 4．80 0．27 1．24 13．25 14．80 一1．06

6．0 9．28 0．30 2．89 14．36 14．89 1．45
0．1

10．0 13．50 0．50 5．68 16．26 14．80 6．11

30．0 30．00 1．17 19．31 18．95 14．87 23．70

3．0＊ 9．72 1．39 2．26 13．40 15．0 0．74

6．0＊ 14．83 0．96 2．78 13．90 13．0 1．94
1．0

6．0 10．54 0．85 2．88 13．18 15．0 1．27

10．0＊ 22．73 1．13 4．44 20．44 15．0 4．73

10．0 6．0 9．00 0，216 6．63 13．17 15．0 4．48

＊

＊＊

寧＊＊

＊＊＊＊

＊＊＊＊＊

応力振幅一定で104回振動させた後，試験を実施

降伏強度

降伏強度発揮時点での間げき水圧と軸ひずみ

残留強度

残留強度発揮時点での間げき水圧と軸ひずみ
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表4－7　Saw　cut供試体に対する振動載荷試験の結果

　　σ’30

i㎏f／碗）

Fequency

@（Hz）

（σ、一σ，）：

i㎏f／価）

　　　　　＊＊
iσ一σ3），

i㎏f／碗）

　　＊＊＊

mf

0．01 4．0 5．27 1／4

0．5 〃 7．02 1・1／4
3．0

3．0 〃 6．74 1／4

〃 〃 6．34 1／4

0．01 8．0 10．55 1／4

6．0

0．5 〃 11．56 24

3．0 〃 12．13 15

〃 〃 13．68 1／4

0．01 12．0 17．92 1／4

10．0 0．5 〃 16．78 1／4

3．0 〃 18．61 ψ

＊初期軸差応力

＊＊降伏強度

＊＊＊破壊時繰返し回数
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　図4－43お・よぴ図4－44は，

実験結果の一例としてひずみ速度

が0．1％／min下における軸差応

力～間げき水圧～軸ひずみ曲線を

示したものである。再せん断時な

らびに弱面を有する供試体の応カ

ーひずみ挙動は拘束圧の大小を問

わず類似した傾向にあることが知

られる。すなわち，初期有効拘束

圧が3～10㎏f／φのもとでの

応カーひずみ関係は弾一完全塑性

的であり，最大強度と残留強度は

ほぼ一致しているが，30㎏f／碗

以上でのそれはインタクト供試体

において示されたのと同様にひず

み硬化一軟化型の応カーひずみ曲

線を示している。ただし，弱面を

有する供試体でσ’30≦6㎏f／（ril
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瓢
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図4－43 再せん断時の軸差応カー間げき水圧一
　　　　　　　　軸ひずみ関係（ε1＝0．1％／min）

の場合の降伏強度は残留強度よりも小さい。

　一方，この時の有効応力径路を同一のひずみ速度下でインタクト供試体に対し得られた有効

応力径路と比較して示したのが図4－45および図4－46である。なお，図中にはインタク

ト供試体に対して得られた残留強度線も示してある。図から以下の点が指摘できる。

　（1）　初期有効拘束圧O’30の大きさに関わらず，各拘束圧下での最大強度ならびに残留強度は

　　インタクト供試体で得られた残留強度線を上廻ることはない。

　（2）初期有効拘束圧σ’30が3～10㎏f／φでの有効応力径路をみると，残留強度線以下で

　　の間げき水圧挙動は弾性的であるが，残留強度線に到達すると線に沿って朔上しながらせ

　　ん断抵抗力が増大する傾向を示す。一方，σ’30　〉　3　O　kg　f／㎡以上ではインタクト供試体

　　に対する有効応力径路とまったく類似した傾向にあるが，インタクト供試体の場合最大強

　　度発揮時の有効応力比は残留強度のそれより小さいが，再せん断時ならびに弱面を有する

　　供試体の場合はそれらはほぼ等しい。すなわち，最大強度および残留強度はともに残留強

　　度線上にプロットされている。
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図4－45　再せん断時における有効応力径路

　　　　　　　　一131一



　　

@50　　④

（NE。＼←豆×めoL9

03
ψ切Φとu⑲

　C　2
0＝O←旦δ△

◇ 一一一一

hn†Gd　specimen　　　　　　　　　　　l

50 s Sow　cu↑ specimen
戚〃一一

、、
@、　　、

@　、@　　、
@　　　、40

彩汐

一＼　　　、　　　、　　　、　　　　、　　　　、

@　　　　、 、、

30
’

　　　、 、、

@、　、

、、、　、

’ 、、
、、

● 、 、

声’ 、

＼
、

20
！ll

逕
＼、 v、

’ 1 、
‘

’
、 ‘

’ 、

’

｜

、

’
、

10 o

：

、

｛　l

戟@l
8

’
’

O
O 10　　　　20　　　　30　　　　40　　　　50　　　　60　　　　70

　Effective　meon　stressσM（kgflcm2）

図4－46　弱面を有する供試体の有効応力径路

　次に，インタクト供試体で得られた最大強度と残留強度及び再せん断時と弱面を有する供試

体に対するそれらを比較してみるために図4－47tsよび図4－48を用意した。ここに，図

4－47は弱面を有する供試体ならびに再せん断時における最大強度／インタクト供試体の最

大強度と初期有効拘束圧a’30の関係を，一方，図4－48は同様に残留強度に対する比とσ’3　o

との関係を示したものである。図4－47によればa’30　＝3㎏f／φでの強度比は0．5程度で

あるが，拘束圧が増大するにつれて強度比も増加し，いずれの試験においてもσ’30＝30㎏f／

φではインタクト供試体の最大強度と等しくなることが判る。また60㎏f／㎡の拘束圧下で

は両者の試験結果に差が表われ再せん断時における強度比は1．5と高い値が示されているが，

弱面を有する供試体では1．0とインタクト供試体の強度とほぼ同等の値が示されている。一方，

残留強度に対する比をみると弱面を有する供試体は拘束圧の大きさによらずインタクト供試体

の残留強度と同等の値を示しているが，再せん断時においては拘束圧が大きくなるほど強度比

も大きくなり，a’30　＝60㎏f／㎡のもとでは1．2～1．9の強度比を示している。　このような

再せん断時における高拘束圧下での強度の増加は，再圧密時において破断面上での粒子構造の

変化が顕著に生じ，続いてのせん断に対する抵抗強度が増加することによって生じるものと考
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えられる。

5－2　破壊規準

　振動載荷試験及び圧密非排水試験でみられた急激なすべりが生じる時の降伏強度，最大強度

発揮前に104回の繰返しを行った時の降伏強度ならびに一定ひずみ速度下で得られた残留状態

での強度を比較するために図4－49を準備した。図は残留ならびに降伏強度と初期有効拘束

圧の関係を示したものであるが，ひずみ速度ごとの整理は行っていない。なお，図中にはイン

タクト供試体に対する残留強度と初期有効拘束圧o’30の関係を実線（平均値）で示してある。

また，図中で㈲を示したのは104回の繰返しを行った後に一定ひずみ速度下で得られた降伏強

度を示したものである。図から以下の点が指摘できる。

　（1）降伏および残留強度はともに拘束圧の大きさに依存し，それらの関係はほぼ直線で近似

　　できる。

　（2）　a’30≦（10㎏f／㎡の拘束圧下における降伏強度は残留強度よりも小さく，　この傾向は

　　拘束圧が低いほど顕著にみられる。しかし，σ’30＝10㎏f／（rilでの降伏強度は残留強度

　　とほぼ等しい値を示す。

　（3）残留強度に着目すると，再せん断を受けた供試体および弱面を有する供試体ともに有意

1

NEミ豆）

Sow－cu†specimen
　CU　Tes†
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　●　YieldX

　●　Residuat

　Cyclic丁est

／

／一∠
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　　図4－49　残留強度ならびに降伏強度と拘束圧の関係
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　　な差はなく，また，それらはインタクト供試体で得られた残留強度線付近にプロットされ

　　てhる。

　（4）　104回の繰返しをあらかじめ与えておいた弱面を有する供試体の降伏強度は，他の条件

　　下で行われた供試体の残留強度にほぼ相当した値を示している。

　（4）の結果は，微小な応力を繰返し，弱面に負荷することにより弱面上で粒子破砕が生じ，そ

の結果大きなひずみを与えた時の弱面上での接触状態と類似したものになることを示している。

また，（2）に関しても同様に拘束圧の大きさに応じて弱面上での接触状態がよb緊密になりせん

断抵抗が増大することを意味しているものと思われる。特に，弱面を有する供試体（Saw－cut

specimen）を用いて不連続性岩盤の振動時における強度特性を把握しようとする場合は，対

象とする不連続面上での接触状態，すなわち粒子の破砕状況やその配列方向ならびに爽在物の

有無等を充分考慮して試験を実施することが肝要であろう。さらに，極めて大きなひずみ条件

下では供試体内部での応カーひずみ状態が不均一になり，その結果残留強度の決定に幾分かの

問題点を残すが，先に述べたようにせん断に先立ち，微小な応力振幅下での振動載荷により，

弱面上での粒子破砕をもたらして行う方法は，小さなひずみレベルで泥岩の残留強度を推定で

きることから，残留強度を決定する有効な方法の一つと考えられる。同種の方法により他軟岩

材料に対するデータを集積して，今後さらに検討を進めていきたい。
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図4－50　再せん断時k・よび弱面を有する供試体の破壊基準
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　一方，上記した各種試験結果から，本章4－3で述べた有効応力に基づく破壊規準との対応

をみるために図4－50を準備した。図は再せん断時における残留強度，弱面を有する供試体

の降伏ならびに残留強度を有効平均応力との関係で示したものである。図から，泥岩の残留な

らびに降伏強度に対する破壊規準は弱面上での粒子破砕状況，配列方向などにかかわらず，イ

ンタクト供試体の残留強度に対する破壊規準で統一的に表わしうるものと結論づけることがで

きる。

5－3　強度のひずみ速度依存性

　一定ひずみ速度下における三種類の供試体を用いた圧密非排水試験から得られた残留強度と

　　　　　　　　　　－3ひずみ速度（10～10　％／min）の関係を示したのが図4－51である。　図によれば，残留

強度に対するひずみ速度依存性が認められ，①ひずみ速度依存性はいずれの供試体においても

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－3共通してみられること，②拘束圧が大きいほどその依存度合いは大きく，10　％／minでの残

留強度を基準にした時，σ細＝10，6，3㎏f／G6における10％／minでの強度増加率はそ

れぞれ30％，18％および15％として与えられること，などが知られる。

　一方，振動載荷試験から得られる降伏強度と周波数の関係を示したのが図4－52である。

図中には破線で定ひずみ速度試験（0．1％／min）で得られた降伏強度も併せて示してある。図

20

lO

o

　σ30
｛kf／cm2）

　畳ぷ亡酵ぎ
▲●■

3

　　△1
6　0R

弗Il　ln↑oct　specimen

HR：Re－sheored　specimen
糾祈S：SGw－cu↑specimen

●R
■S

’－撃順s加；，

：二＝士±ゴニ

IO－3　　　10－2　　10－1　　100　　　101

　　　　　　　　　S↑roin　r引e　ε　（％／min）

　図4－51　残留強度のひずみ速度依存性
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から，振動載荷試験により得

られる降伏強度には幾分かの

周波数依存性が認められ，そ

れらは拘束圧の大きさによら

ず，0．1％／min下での降伏強

度を上廻る値を示すことが判

る。

　以上に示したように，残留

強度および降伏強度にはひず

み速度依存性がみられること

が判明した。その依存の程度

は本章4－2で述べた最大強

度に対するものほど大きなも

のではないが，地震時のよう

にひずみ速度が大きい場合を

想定した時，弱面間では通常

30
@　25　　20　　5　　0　　5

㍉

　mOOO’3・仇360σk

d卿。△・已

O
　　　　lO－2　　　10”1　　　100

　　　　　　　　　　Frequency（Hz）

図4－52　弱面を有する供試体の振動載荷試験に

　　　　　　お・ける破壊強度と周波数の関係

kgf

101

のひずみ速度（0．1～1％／min）下で得られる残留強度を上廻る強度が発揮できることが指摘

できる。

第6節　泥岩のせん断剛性率

　本章第3節および第4節では破壊もしくはその近傍における泥岩の力学的挙動について述べ

てきた。そこで取り扱ったひずみレベルは10－3～10－1のオーダーであるが，さらに微小なひ

ずみ領域での変形特性を詳細に調査してtsくことは地震時の地盤の応答特性を解釈する上で重

　　　　　　　　　　　　　　－5　　　　－3要なものとなる。本節では，10　～10　でのひずみ領域に対する変形特性，特に振動載荷時

におけるせん断剛性率に着目した実験結果について述べる。試験は本章第2節で述ぺた非接触

型変位計と内部ロードセルを用いて行った。採用した周波数は0．5Hzで，実験はすべて圧密

非排水条件下で行った。
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6－1　ひずみ依存性

　6㎏f／碗および30㎏f／’Ctfiの拘束圧下で等方圧密した後，微小ひずみレベル下で振動載荷

を行った時に得られた応力～ひずみ曲線の一例を図4－53に示す。図から明らかなように，

軸ひずみが10　－sレベルにおいてさえその応力～ひずみ曲線は履歴ループを示してk・　b，完全弾

性体としての挙動は示していない。これは，微小なひずみ領域においても用いた泥岩の力学特

性は弾塑性的もしくは粘弾塑性的なものであることを意味しているが，このことは金属材料，

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　9Φ
例えば軟鋼などにおいて比例限界内で振動荷重を加えた時にもみられる現象である。　すなわ

ち，破壊領域までの大きなひずみレベル下での実験結果からは予想されなかった現象がひずみ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　91）
領域を限定することにより拡大された形で表われてきたものと言える。今，等価線形化手法

の考え方を導入して上記した弾性係数と減衰比がひずみの大きさに伴ないどのように変化する

のかをみてみよう。図4－54は有効拘束圧3．0㎏f／φで圧密後，16．0㎏f／φの軸差応

力を負荷して振動載荷試験を行った時に得たせん断剛性率Gとせん断ひずみγならびに減衰比

hとrの関係を示したものである。ここにGは軸差応力と軸ひずみより算出されるヤング率E

とボアソン比v（0．5と仮定）を用いて次式から算出したものである。

G＝
E

（4－15）
2（1十レ）

σ（kgf／cm2）

σ（kgf／cm2）

O．2

O．1

　　　一5
ﾃo（xlO，

20 1．0 1．O 20
05σ輌・6kqf／・m2

γ．2〔蕗xlσ5

O」

（o）

O．3

02

Ol

3．O 2．O Lo
ε。（xlσ5

LO 203．O

O．1σ6。・30kg仇m2

Y・3．78xl（丁5

02

O．3

（b）

図4－53　微小ひずみ時における応カーひずみ曲線
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図4－54　G－h一γ曲線

4．O

3．O

20

lO

エo＝o」O⊂五EoO

　また，rは（1＋レ）・ε（ただし，以下に述べるrはすべて片振幅分を意味している）とし

て算出している。図によればGはrの増大に伴ない10－5レベルから低下する傾向にあるが，

　　　　　　　　－3この低下傾向は10　以上のひずみレベルで顕著である。また，減衰比の変化傾向についても

同様の事が言える。なお，図中には0．1％／minのひずみ速度下で得られた応カーひずみ曲線か

　　　　　　－3らγ＝0～10　の範囲で求めたせん断剛性率を矢印で示してあるが，振動載荷試験で得られ

たGと比較してかなり小さな値を示し，その割合はr＝1×10－5でのGに対し60％程度である。

6－2　ひずみ履歴依存性

　不均質性の強い岩石を対象とし，振動載荷試験により1本の供試体から種々な応力条件下で

のせん断剛性率Gを求めることは，ただ単に数多くのデータを確保することのみならず，Gに

与える諸々の要因を分析するために重要なことである。このことは，1本の供試体からその破

壊規準を求めようとする多段階載荷試験と類似している。ただし，先に述べたように岩石と言

えどもそのせん断剛性率にはひずみ依存性がみられるので，1つの応力条件下でどの程度まで
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　　　　　　　　　　　Sheor　s†roinγ

図4－55　最大せん断ひずみをパラメータにしたせん断剛性率

　　　　　　とせん断ひずみの関係（等方応力条件）

のひずみを供試体に与えた時に別の応力条件下での実験結果に有意な影響を与えるのかを知る

ことが肝要である。この点を明らかにするために図4－55を準備した。これは，まず有効拘

束圧6㎏f／㎡で圧密し3×10－5の微小ひずみレベルからあるひずみレベルまで振動載荷試

験を実施した後，再び最初のひずみレベルから同様の試験を行い，各試験における最大ひずみ

レベルを徐々に大きくしていくという過程で得られたものである。図から，以下の点が指摘で

きる。

　（1）最大せん断ひずみγm。．が5．　88×10－4に至るまでのGには，ひずみ履歴の影響は認め

　　られない。

　（2）　γma、が上記の値を超えると，　同一ひずみレベルにおけるGは前回のそれより低下し，

　　この低下はr　ma、が大きい程大きくなる。

　一方，rを1×10－4に固定し，　rm。．がその時のGの低下にどの程度影響を及ぼすのかを示

すために図4－56を準備した。図は縦軸にr　m。．＝0時のGで各γm。．を与えた場合に得られ
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LO

O，8

σ6

γ。lxlσ4

　一410 　一310

　　　　　　Moximum　sheor　引roinγmax

　　　　　　　　　　　　　　　－4図4－56　せん断ひずみr＝10　時点での最大せん断ひずみ

　　　　　　とせん断剛性率の低下割合の関係

るGを除した値を，一方横軸にはγ喧．をとり実験結果を整理したものである。　この図および

　　　　　　　　　　　　　　　　　－4先に述べた点を勘案するとγ＝5×10　程度のひずみレベルで試験を終了しておけば，別の

応力条件下で得られるGにはひずみ履歴の影響は含まれないものと言えよう。

6－3　拘束圧依存性

　せん断剛性率Gの拘束圧依存性をみるために，有効拘束圧o’30が3～6㎏f／Chの範囲で圧

密し，振動載荷試験を行った。図4－57kよび図4－58は試験結果をGとrの関係で整理

したものである。図中“Loading”はO’30を3㎏f／㎡から60㎏f／㎡へと増加させる過

程を示しており，他方，“Unloading”は60㎏f／㎡から有効拘束圧を減少させる過程を

示している。図より以下の点が指摘できる。

　（1）載荷過程を問わず，Gは拘束圧依存性を示し，拘束圧の増加はGの増加をもたらす。ま

　　た，この依存度合いは”Unloading”時によb顕著にみられる。

　（2）Gとrの関係をみると，a’30が60㎏f／㎡を除けば，せん断ひずみの増加に伴なうG

　　の低下割合は拘束圧によらずほぼ同様なものといってよい。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　－4　一方，同一ひずみレベル（r＝1×10　）でのGの拘束圧依存性をみるために準備したの

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－4が図4－59である。図は縦軸にγ＝1×10　でのGを，横軸には有効平均応力a’m。をとり，
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　　5
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　　　　　　　　　　　－－　4図4－59　γ＝1×10　時点のせん断剛性率と有効平均

　　　　　　応力の関係

実験結果を両対数紙上に整理したものである。図によれば，（○）で示した“Loading”時で

のlogG～10gσ㌔。関係は，σ三。＝30㎏f／crllまで直線関係（G＝3450×（σ三。）oo9）に

あるが，その応力レベル以上では別の直線関係（G＝1350×（σ㍍）036），すなわち2本の

直線により規定されることがわかる。一方，“Unloading・時のlogG～logσ㍍関係は＿

本の直線で近似でき，その勾配はσ㌦＝30㎏f／品以上のt“　Load　i　ng”時における直線勾配とほぼ同一

である。なお，’“　Loading　”時における直線の折れ曲り点における有効平均応力は，本泥岩の圧密降伏応

力に相当する。上記した結果は，圧密降伏応力以上の拘束圧によb供試体内部vak・ける粒子間のセメンテーシ

ョンが崩壊し，これにより変形特性の拘束圧依存性が増加したためと思われる。このことは，定ひずみ速

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　78　
度試験結果から多孔質凝灰岩に対する弾性係数の拘束圧依存性を論じた足立と同様の結果を与

えている・鞠不撹乱粘土を用hkH。，d・。とB1　ac　kg　ZitrCよると，上記したのと同様，せ

ん断剛性率と有効拘束圧の関係は圧密降伏応力を境にして，正規および過圧密領域で2本の直

線（両対数紙上）で与えられることを示している。しかし，泥岩の場合，圧密降伏応力以上の

有効拘束圧下で圧密し・それを減少させる過程すなわち過圧密領域での1。gG～1。g。㌦。の関

係は正規圧密領域でのそれと同様であり，粘土とは異った特性を示す。すなわち，粒子間のセ
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メンテーションが発達し，固結の進んだ粘土とそうでない粘土とでは過圧密領域での変形特性

に違いがみられることが指摘できる。

6－4　初期軸差応力依存性

　せん断剛性率Gの有効拘束圧依存性については先に述べた通りであるが，斜面内部や構造物

周辺地盤などのように初期軸差応力が作用している場合を想定すると，Gに及ぼす初期軸差応

力の影響についても把握しておかねばならない。

　図4－60および図4－61は，O’30＝6．0㎏f／c　riiおよび30．0㎏f／㎡で圧密した後，

排水条件で図中に示す各軸差応力段階までせん断応力を加えて振動載荷試険を行った時に得られた

Gとγの関係をそれぞれ示したものである。これらの図より以下の点が指摘できる。

　（1）いずれの拘束圧下でもGは初期軸差応力の大きさに応じて変化する。その変化のし方は

　　拘束圧の大きさによって異なり，σ’30＝6㎏f／Chの場合（過圧密領域）は，作用軸差応

　　力（σ一σ3）。が16㎏f／dhまでは（al一σ3）。の増大に伴ないGも増加するが，それ以

　　上の（O一a3）。のもとでは逆に減少を示す。また，24㎏f／㎡の作用軸差応力条件下で

　　の実験後，（σ1一σ3）。を減少する過程で得られるGは，増加させる過程で得られるGよ

　　りも小さい。一方，σ’30＝30㎏f／㎡の場合（正規圧密領域）は，軸差応力の増大によ

　　りGは減少する。
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初期軸差応力をパラメータにしたせん断剛性率と

せん断ひずみの関係（O’30＝30．0㎏f／（riiL）

　（2）せん断ひずみrの増加に伴なうGの低下割合は初期軸差応力の影響を受けずほぼ等しい

　　ものと言える。

　以上の点をより明確にするためにγ＝1×10－4のGを（σ「σ3）。＝0時のG（＝G＊）で除した値と

（σ1一σ3）。／（a一σ3）f（（o一a3）fは0．1％／minのひずみ速度下で得られた最大強度を

意味する）との関係を図4－62および図4－63に示した。a’30　＝6㎏f／㎡の場合（σ1一

σ3）fに対し75％程度の軸差応力を負荷した段階まで試験を実施したが，（a一σ3）。／（al

　　　　　　　　　　　　　　＊
一σ3）fが0．3程度でG／Gは最大値（LO3）を示し，それ以上の軸差応力k・よび軸

差応力を減少させる過程では減少する傾向にある。また，σ’30＝30㎏f／㎡の場合は先

に述べたように軸差応力の増大はGの低下をもたらし，かつ減少過程で得られるGは同一軸差

応力下でみると増加過程でのGを下廻った値を示し，（σ一σ3）。／（al一σ3）f＝＝　O．45まで

軸差応力を負荷して等方状態に戻した際のGは初期の値の1割減となっている。

　以上に示したように，本泥岩のせん断剛性率は初期軸差応力により影響されるが，その依存

麦合いはそれほど大きなものではないものと言ってよい。
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第7節　ま　と　め

　本章は，新第三紀鮮新世に属する泥岩を対象とし，三軸圧縮試験，クリープ試験，および振動

載荷試験により基本的力学特性を明らかにして，各種載荷試験結果の統一的解釈を行うととも

に，弱面を有する供試体の強度一変形特性ならびに微小ひずみレベルにおけるせん断剛性率に

ついて述べたものである。以下に得られた結論を要約する。

　1）本研究に用いた泥岩は過圧密状態にあり，圧密降伏応力以下の拘束圧下（a’30＜30㎏f

　　／φ）ではひずみ軟化が顕著に生じ，その最大強度は25～30㎏f／φの範囲にある。

　　一方，圧密降伏応力以上の拘束圧下ではひずみ硬化一軟化型の応カーひずみ特性を示し，

　　正規圧密土の強度一変形特性と同様の挙動を示す。最大強度は，拘束圧の大小によらずひ

　　ずみ速度依存性を示し，それが大きい程，強度も大きくなる傾向にある。

　2）クリープ破壊強度は三軸圧縮強度の約70％である。また，最小クリープひずみ速度と

　　作用軸差応力ならびにクリープ破壊時間と最小クリープひずみ速度との間には一定の関係

　　がみられた。

　3）拘束圧が30㎏f／㎡以下での振動載荷試験によると，繰返し回数の増大とともに徐々

　　にひずみは累積し，ある回数で急激にひずみが増加する。この状態をもって振動載荷によ

　　る破壊とみなすことができる。この時の強度は，初期軸差応力依存性を示し，初期軸差応

　　力が大きいほど大きいことおよび繰返し回数の増加とともに減少し，　100回の繰返しで

　　三軸圧縮強度の85％程度となることが示された。また，正規圧密領域ではひずみ速度の

　　増加に伴なう強度増加率は過圧密領域でのそれより大きいが，繰返しによる強度低下割合

　　もまた大きいものと言える。

　4）振動載荷試験および圧密非排水クリープ試験結果から各拘束圧に応じた平衡状態が存在す

　　ること。および圧密降伏応力以下の拘束圧下では破壊に至る際の軸ひずみは載荷条件の違いに

　　よらず0．8％とほぼ一定値で与えられることが示された。

　5）過圧密領域における最大強度とひずみ速度の関係は，クリープ破壊強度と最小クリープ

　　ひずみ速度の関係と一致する。また，強度の下限値は残留強度として与えられ，それは1

　　万年オーダーのクリープ破壊強度に相当する。

　6）有効応力に基づくならば，最大および残留強度に対する破壊規準は軸差応力と有効平均

　　応力を座標軸とする両対数紙上で直線近似できる。また最大強度に対する破壊規準はひず

　　み速度依存性を示し，ひずみ速度が大きいほど上位に位置する。

　7）最小クリープひずみ速度と応力ならびにクリープ破壊時間の関係と破壊時ひずみに着目

一147一



　し，応カーひずみ速度関係を誘導した。そして，この関係式は，一定ひずみ速度下におけ

　る最大強度に対する破壊規準ならびに振動載荷による強度と繰返し回数の関係を説明でき，

　したがって，各種載荷試験での強度一変形特性は統一的に解釈できることを示した。

8）再せん断時ならびに最大主応力面に対し60°の角度で弱面を有する供試体の残留強度は，

　インタクト供試体の残留強度と一致する。一方，急激なすべりが生じる時点で定義された

　降伏強度は残留強度よりも小さいが，拘束圧の増加およびせん断前において微小な応力振

　幅下で繰返し載荷を行うことによb残留強度とほぼ一致した値を示すことが明らかとなっ

た。また，残留強度は幾分かのひずみ速度依存性を示した。

9）最大主応力面に対し60°の角度で弱面を有する泥岩の最大強度ならびに残留強度に対す

　る破壊規準はインタクト供試体の残留強度に対する破壊規準（有力応力表示）と一致する。

〕）振動載荷により求められたせん断剛性率Gは，せん断ひずみrが大きくなると低下する

　　　　　　　　　　　　　－4　傾向にあるが，γが5×10以下でのGはひずみ履歴の影響を受けないこと，拘束圧の増

大はGの増加をもたらすが，この増加割合いは圧密降伏応力を境にして異なり2本の直線

　でGと有効平均応力の関係が近似化できること，また軸差応力の負荷に伴ないGは変化す

　るが，その影響度合いは比較的少ないことなどを明らかにした。
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第5章　結 論

　本編は，砂および泥岩などの地盤材料を対象として弾一塑性論的見地に基づき各種載荷条件

下における力学特性について考察するとともに，それを記述しうる構成式の確立を目的として

行われたものである。各章の結論は章の末尾においてまとめてあるので，ここではこれらの要

約を行い本編の結論とする。

第1章では，地盤材料の強度一変形特性に関して行われてきた既往の研究成果を述べるとと

もに，本研究における構成式の誘導に当り基本とした弾一塑性理論の概要について述べた。

　第2章は，三軸試験装置を用いた実験結果から排水条件下における正規圧密された飽和砂の

力学特性について述べたものである。まず，三軸圧縮k・よび三軸伸張条件下での各応力径路下

における砂の変形特性について論じ，有効応力比と正八面体せん断ひずみならびに有効応力比

とダイレイタンシーによる体積ひずみが，応力径路の違いによらずほぼ一義的に決定しうるこ

とを示した。次いで砂の降伏特性に関する議論を行い，その降伏条件はせん断によるものと圧

密によるものとに区別して考える必要のあることを指摘するとともに，それぞれに対する降伏

条件式を提示した。そして各降伏条件を満足するさいの塑性ポテンシャルにっいて考察し，せ

ん断時の降伏条件に対する塑性ポテンシャルを有効応力比と塑性ひずみ増分比の一義的な関係

に着目して誘導するとともに，圧密降伏に対する塑性ポテンシャルは有効平均応力で与えられ

ることを示した。

　以上の降伏条件式と塑性ポテンシャルならびに有効応力比と塑性正八面体せん断ひずみ関係

k・よび間げき比と有効平均応力の関係をせん断ならびに圧密に対する降伏時の硬化関数として

それぞれ与え，非関連流動則と等方硬化理論に基づき一般応力条件下での構成式を誘導した。

また，提案した構成式の適用性を三軸圧縮および三軸伸張試験結果と比較することにより検証

した。

　第3章は，正規k一よび過圧密状態にある飽和砂が非排水条件下で示す強度一変形特性につい

て論じたものである。まず，単調載荷試験結果から正規および過圧密砂のダイレイタンシー特

性について考察を行い，各過圧密状態にある飽和砂がせん断を受けた時の弾性限界（ダイレイ
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タンシー限界と呼称）を明確にした。次いで，振動載荷試験から間げき水圧の累積が停止する

平衡状態が存在することを示し，これが正規および過圧密砂に関わらずユニークに決定できる

ことを明らかにした。そして，この平衡状態を楕円で近似することをこころみるとともに，等

価圧密圧力の概念を導入することによリダイレイタンシー限界の表示式を与えた。この平衡状

態式とMm線（体積最大圧縮時の有効応力比一定線）との交点が，液状化強度の下限値に相当

することについて説明を加えた。さらに，任意の圧密履歴を有する飽和砂が液状化へ到る場合

の変形挙動についても述べ，初期液状化後の変形特性は過圧密比の大きさによらないことを示

した。

　以上の実験事実ならびに第2章で提示した構成式を基本とし，正規および過圧密砂が非排水

条件下で単調載荷および振動載荷を受けた時の変形挙動を説明しうる弾一塑性構成式を提案す

るとともに，実験結果との比較からその適用性についての検証を行った。

　第4章は，我国における軟岩の代表的な一種である泥岩の力学特性について述べたものであ

る。まず，有効拘束圧が3～60㎏f／crilの範囲での圧密非排水，排水三軸圧縮試験，圧密非

排水クリープ試験ならびに振動載荷試験結果から泥岩の基本的な強度一変形特性について述べ

た。すなわち，用いた泥岩は時間依存性の力学挙動を示し，かつ圧密降伏応力（30㎏f／

φ）を境として正規および過圧密領域に相当する強度一変形特性を示すこと，ならびに最大お

よび残留強度に対する破壊線は，軸差応力～有効平均応力を座標軸とする応力平面上で強い非

線形性状を示すことを明らかにした。さらに，クリープ破壊に至るさいの最小クリープひずみ

速度と作用軸差応力の関係は片対数紙上で直線近似できること，またクリープ破壊時間と最小

クリープひずみ速度とは反比例の関係にあること，そして振動載荷時における強度は繰返し回

数の増加に伴ない減少するが，その関係は初期軸差応力および周波数に依存し，それらが小さ

いほど強度は小さいこと，などを明らかにした。

　続いて，上記した各種載荷条件下での強度一変形特性に対する総合的な考察を行った。まず，

振動載荷試験k・よび非排水クリープ試験結果から軸差応力および有効平均応力を座標軸とする

応力平面上での平衡状態にっいて論じた後，強度のひずみ速度依存性に対する議論から，過圧

密領域における強度の下限値は残留強度であり，それは1万年オーダーのクリープ破壊強度に

相当することを述べた。また，有効応力に基づくならば最大強度ならびに残留強度と有効平均

応力の関係は両対数紙上で直線表示できること，過圧密領域での破壊時ひずみは試験方法を問

わずほぼ一定の値によって与えられること，などを明らかにした。そして，クリープ試験によ

る軸差応力と最小クリープひずみ速度関係および破壊時間と最小クリープひずみ速度の関係か

ら誘導された応力とひずみ速度の関係が，一定ひずみ速度下における破壊規準とほぼ一致する
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こと，および振動載荷時における累積ひずみ現象ならびに強度と繰返し回数の関係をも説明で

きることを示し，各種載荷条件下における強度特性が統一的に解釈できることを示した。

　次に，’破断面を有する供試体ならびに最大主応力面に対し60°の角度で不連続面を有する供

試体を用いた圧密非排水試験と振動載荷試験結果に基づき泥岩の残留強度特性に対する考察を

行い，破断面k一よび不連続面上での強度は面上での粒子破砕程度と配列方向ならびにひずみ速

度に依存するが，有効応力に基づくならば不撹乱供試体の残留強度に対する破壊規準により統

一的に説明できることを示した。

　最後に，微小ひずみレベル（10－5～10－4）での振動載荷時におけるせん断剛性率に関する考

　　　　　　　　　　　　　　－4察を行った。すなわち，5×10　程度のひずみレベル以下ではせん断剛性率に対するひずみ

履歴依存性は認められないこと，せん断剛性率と有効平均応力は両対数紙上で直線関係にある

が，圧密降伏応力を境にして2本の直線で近似できること，k・よび初期軸差応力の負荷はせん

断剛性率の変化をもたらすが，その依存度合いは極めて小さいこと，などを明らかにした。
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　　　　　　　第　II編

弾一塑性構成式による構造物基礎の設計手法



第6章序 論

　近年における土木構造物の大型化およびこれらが比較的軟質な地盤への立地に移行せざるを

えないすう勢にあることなどから，それらを支持する基礎構造物の選定および地盤の調査には

慎重でかつ綿密な配慮がなされねばならない状況にある。このような構造物の巨大化は，必然

的に基礎一地盤系へ伝達される荷重を増大させることになb設計に際しては基礎の支持力や変

形に対する詳細な検討を迫られることが多い。

　図6－1は，構造物一地盤系の挙動に関する予測と現場実測との関連性を描いたものである。

一般的には，図中に示す1，2のプロセスで設計を進め，合理的な施工を目指しft指針の作成

が行われることが多いが，図中に示した（1），（2）の中には諸々の仮定が含まれているのが通常で

あるので，施工時における構造物・地盤の挙動を観測し，予測値との比較から（1），（2）の項を修

正もしくは改良する，いわゆる動態観測工法（図中の1，2，3．4のプロセス）を採用するこ

との重要性が特に強調される気運にある。このシステムの導入により成功しだ事例，特に盛土

93）や掘削94）に関する施工例が報告されているが，対象とする構造物によってはある予測方

法に基づき決定された設計案を施工途中で簡単に覆すことが技術的にも経済的にも不可能に近

い場合も少なくない。このような場合における観測工法の導入は，今後検討に値すべき重要課

題と考えるが，Lambの言うAランクに位置付けられる予測95）の観点に立ち安全で合理的な

設計を行うとの立場からすれば，予測に際しての基本事項である境界・初期条件，構成式を含

むよb洗練されft予測手法の確立を目指した研究も並行して進められねばならない。

　本編は以上の観点に基づき，大型マット基礎と大口径埋設管の土圧・変形問題ならびに杭に

作用するネガティブフリクション問題を取り上げ，現場実験，模型実験を通じての様々な知見，

原位置試験，室内試験結果に基づく地盤モデルの作成と地盤材料の弾一塑性構成式を導入した

数値解析手法の提示ならびに実測結果と数値解析結果との比較による解析手法の適用性の検討

を主体として述べだものである。本編は以下の内容により構成されている。

　第7章では，砂礫地盤上に建設された大型マット基礎施工時の基礎の沈下teよび接地圧分布

性状について述べる。特に砂礫の力学特性を原位置試験と三軸圧縮試験結果との関連性から把

握し，第1編第2章で提示した構成式に含まれる材料定数の決定法について述べるとともに，

施工順序を考慮して実施した数値解析結果と実測結果との比較を示す。

　第8章は，海底に敷設された大口径埋設管が埋戻しを受けft時に生じる土圧・変形問題を取

b扱っftものである。管に作用する土圧は，地盤の変形特性と密接な関連を有していることか
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ら，砂の構成式を導入した有限要素解析を実施し，管の支持条件・剛性および周辺地盤の剛性

などをパラメータにしたケーススタディの結果について述べる。まk，模型実験を対象としft

数値解析による計算結果と実測結果および既往の設計法から導かれる算定値との比較について

も論じる。

　第9章は，周辺地盤の沈下に伴い杭に作用するネガティブフリクション（N・F）について述

べるものである。まず，模型実験結果に基づき杭と地盤間で発生するせん断応力の基本的特性

について論じ，単杭および群杭に対するN・Fの算定法を提示する。次いで，この成果に基づ

き実物大杭を用いた現場実測結果から，杭周面せん断特性について考察を加える。さらに，地

盤材料の構成式および杭と地盤間のすべり特性を導入した有限要素解析手法を提示し，実測結

果との比較からその適用性について述べる。

1

「一一一一一「
1地盤調査トー一一
」＿＿＿＿＿」

「　　　　　　 P

l　　　　　　l　l

l初期条件l
L＿＿＿＿＿＿J
　　｛

　　1
　＿＿1＿＿＿
陽の方程式L」
L＿＿＿一＿＿」

図6－1　予測のフロー

一154一



第7章有限要素法に基づく大型構造物
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　96）

　　　　　　　基礎の設計手法

第1節概 説

　構造物基礎の沈下・支持力ならびに土圧問題は古くから土質技術者の抱える大きな問題の一

つであり，それぞれの立場から数多くの研究が行われてきた。本章で対象とする砂質地盤系で

の基礎の沈下ならびに土圧・（接地圧）に関する諸研究成果を取り上げてみても，Boussir

esq　vaよる弾性理論解を用V…ft沈下・接地圧分布の算定法1，7）静的コー項入試ピ1）平板載荷

　　99）～101）　　　　　　　　　　　　　　99）102）～104）
試験　　　，　　　　　　標準貫入試験等の　　　　　　　　　　　　　　　　　　　原位置試験結果を利用した沈下量の推定法，基礎直

下のひずみ分布に着目し弾性理論解を援用して行う沈下量の算定法lo5）ウィンクラーモデルに

よる基礎の応力と沈下に対する算定法1°6）さらには有限要素部よる沈下．土圧解析1°7）N’°9）

など数多くの予測手法が提案されるに至っている。

　上記してきft方法は，有限要素法による解析を除き，主に浅くしかも小規模の構造物基礎を

対象として進められてきだものであり，地盤中にある深さで根入れされた構造物，特に洪積地

盤への立地の可能性が検討されている原子力発電所などのように沈下に関して厳しい条件が課

せられる巨大構造物に対しては，地盤材料物性の評価法と共に沈下・支持力ならびに基礎体に

作用する土圧に対しより一層の究明と精度の高い予測手法の確立が要求されるようになっている。

　本章は以上の背景のもとUC　）砂礫地盤を主体とした沖・洪積地盤に建設されだ大型マットコンク

リート基礎を対象とし，施工時の基礎挙動の観測，地盤の調査・試験ならびに提案する解析手

法の適用性という観点から進められft研究成果について述べたものである。まず第2節では，

対象としだ基礎建設地点の地盤概要を示しだ後，不撹乱試料の採取および試験法の困難さから

他の地盤材料に比べて未解明な点が多い砂礫の力学特性について述べる。特に，室内三軸圧縮

試験および各種原位置試験で得られた砂礫地盤の変形係数について述べると共に，第1編第2

章で述べた構成式の砂礫に対する適用性について論じる。

　施行開始時から土圧・沈下計測が行われft大型マットコンクリート基礎を対象とした数値解

析結果について第3節で述べる。まず，対象としk基礎の概要と計測項目について述べft後，

数値解析（弾性および弾一塑性解析）に用いる地盤モデルと解析手順ならびに材料定数の決定

法について述べる。最後に，有限要素法による弾性ならびに弾一塑性解析手法に基づき実施し

k施行手順を考慮した基礎一地盤系の数値解析とその結果について述べ，基礎の沈下，接地圧
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ならびに壁面土圧に関する実測値との比較を行う。

第2節　砂礫の力学特性

2－1　地盤の概要

　本章で対象とした基礎（振動台）建設地点の地盤概要を図7－1に示す。対象地点の地盤は，

旧海底地盤に約10mの埋立てを行い造成された地盤であり，埋立て層はN値が10未満のゆ

るい砂礫層から成っている。　埋立て層表面から深度一20m前後にはN値が30～50の沖積砂礫

層が存在し，その層の直下には層厚1～2m程度の固結した洪積粘土層がみられる。後述する

マットコンクリート基礎は，この沖積砂礫層に床付けされk。深度一26m以深は洪積砂礫層，

mOゆ軋

2

DL〔OOm）

IOO

200

30a

400

500

600

700

ml
X・。

診’◎

F

二，
～ 　‘ｦ

霊・ ，I
㌧1凶　）

．■
．．
C 1 1　　51

●　　　、、

一 ●　　　　　　　　、 、 獣
、

さ 謬 て的 　　｜
f　1

；

、　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　σ　　　、
刀E、。蜘＿。　：9二句　　　　　　　一一　一一一

苫
く

　　㍉輪　　’ ： ミ
o・　　　　　　、

F。　、　　’

，1
A 1

●

＿＿一
三

、

， Dc
♪ 兇

∀ピ く　　　　　　　　　　　　　　　ぷ　　　　1 ← ら
ぶ　　　　‘

．　　）

5♪ iDg 、v Dg 博 ≧
　　＜1　’

　’ｮ、　1 　　｛
刀@⊇

Dc 二ニニ＝＝＝＝＝＝ニニ＝＝＝二＝＝＝二＝＝二∵＝二二二　 「

1’

「ち

D5
1 、1

〆

一一一r 　　　　　　一一一一鼈鼈鼈鼈黷P一一一一 一一＿一 @一一一一’一　一　1　－一一一一一　’一一一＿

@　　　　　　　　　　　　　Dc
二

’　　Dc＿＿　　一

一一 一一一一一一一一一一　一　一一　一一’一一一一@　　　　　　　　　　　　　1　－　　一一　　　一　一　、　＿＿
1、　、

／
1

＼　　　Ds，Dc Ds　Dc ＜ ∠
＼

一　一一　一｝
一

1

一一一
一　一　一　一　一　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一　一　一　一　一　　．　一　‥　一　一　．　一

ぺ …

ぐ

，’
三

　　　一一一一一@　．一@一
一一 一　　一一　＿一一　一一一一一一一‥－1－一＿一＿一一，一

一

： 1

A 一一『一

　1@1
|．．k

… さ

ニ　ー 二二二 二：：ご二こ二

［口f川

亀゜ 回 Allw‘ol doy
詳

：」

回 川UV’。l　grdv引so

回 Dlluviol　gr。v●1

』 回 D‘Iuv」ol 5dnd

図 DlluvioI cloy
◆否

季
．丘

そ

・，

己

o．

☆
Grdnl†e

図7－1　振動台建設地点の地質断面図
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固結シルトおよび粘土層の互層となり，そのN値は30～50以上の堅い地層から成っている。

深度一120～－180mには粘土混b砂礫層が存在し，180m以深は花闘岩から成る岩盤

であるo

　地盤の力学特性を調査する目的で，（1）弾性波速度試験，（2）動的孔内加圧試験，㈲孔内加圧試

験，（4）平板載荷試験ts・よび（5）三軸圧縮試験（室内）が行われft。以下では，基礎の沈下・土圧

解析に直接的な情報を提供する（3），（4）および（5）の試験結果について述べる。

2－2　三軸圧縮試験による砂礫の力学特性

2－2－1　供試体の作成方法および試験方法

　基礎周辺部から砂礫を採取（撹乱状態）し，図7－2に示す大型三軸圧縮試験機による室内

試験を実施した。

　供試体として用いた砂礫の粒度分布teよび物理諸量をそれぞれ図7－3および表7－1に示

す。供試体の作成方法は次のようである。まず，排水用ポーラスストーンを有する直径30㎝

のべデスタルに厚さ3㎜のゴムスリーブをはbがねで固定し，それに2つ割bの鋼製モールド

を組み立てる。真

空ポンプを用いて

ゴムスリーブをモ

ールドに密着させ，

砂礫を投入し，高

さ70㎝，直径

30cmの供試体を

作成する。砂礫投

入時には所定の密

度を得るために，

ゆる詰めの場合は

三層で，各層につ

き木ハンマーでモ

ールド外側面を2

～3回叩く，中詰

めの場合はゆる詰　　　　m。t。r

めと同様であるが，　　　　　　　　図7－2　大型三軸圧縮試験装置の概要
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30回連打する，およ

び密詰めの場合は木ハ

ンマーを使用する他に
　　　　　　　　　　　L
バィブレータを併用す三150

る方法により供試体の　el

　　　　　　　　　　a－1
作成を行っft。そして，

モールドをはずす前に，　　O．∞l　　　O．Ol

載荷キャップを設置し

てはりがねでゴムスリ　　　　　　　　図7－3

一ブとキャップを固定

しft後，ペデスタル部分の排水用ポーラ

スストーン部に真空を作用させて供試体

を自立させた。ゴムスリーブの枚数は2

枚とし，直径の測定はテープを用いて供

試体の外周を測定する方法によっft。高

さは鋼尺で測定している。

　供試体の飽和は，真空ポンプによって

oo
’

go 　！
f
／　　　　・

80 ／
！　　　　　　・

70 ！！　　：

60

50
・

40 1　　　’

30
．

20

lO ’

　　　　一
一O

　O，l　　　　　　　　　lO

GrOln　size（mm）

試料の粒径加積曲線

K）O

表7－1　試料の物理定数

500

比　　　　重Gs 265

最大乾燥密度γdmax（9f舖） 2108
最小乾燥密度γdmi。、（9f／’t　rfi） 1，695

均等係数U 21．4～30

有　　効　　径Dlo　　（㎜） 042～1．0

上部から吸引して下部を大気圧とし，下部から上部へと水を循環させることにより行っft。圧

密時には1．O　ngf／㎡のバックプレッシャーを作用させた。三軸圧縮試験はすべて排水状態で

行い，ひずみ速度はO．1％／min　としk。なお，圧縮特性を調べるための等方圧密試験も実

施している。

2－2－2　実験結果
　図7－4（a）（b）（c）は，密度が比較的一様であるゆる詰め（γd＝1．778～1．7823f／㎡），中

詰め（γd　＝＝　1．827～1．8973f／㎡）および密詰め（γd＝1．　966～20273f／㎡）状態にあ

る砂礫材に対する試験結果を，軸差応力（σ1一σ3）と軸ひずみε1および体積ひずみVの

関係として表わしftものである。ゆる詰め砂礫の体積変化をみるとかなりの軸ひずみに至るま

で収縮を示すが，密になるに従がい膨脹傾向を示すようになる。まft　）密な砂礫は最大強度を

示しk後，残留状態へ移行する，ひずみ軟化を示している。

　図7－5は，実施しft全試験から得られる有効内部摩擦角φ’　と乾燥密度γdの関係を示し

たものである。モールの応力円から，粘着力cとしてO．02～O．04kg　f／diが得られftが，

図はこれを無視して求められftφ’を示している。図によれば，γdの増加に従がいφノは顕

　　　　　　　　　　　　　　　　　　一158一



著な増加を示し，最大で60°，最

小で30°程度のφ’が示されてい

るo

　図7－4に示した軸差応力～軸

ひずみ曲線の初期接線勾配として

ヤング率Eを求め，γdをパラメ

ータにしてその拘束圧依存性を示

しftのが図7－6である。図から

明らかなように，E～σ㎡。の関係

は両対数紙上でほぼ直線近似され

る。すなわち，

　　　　　　，　　n
　E－K・（σm。）　　　　　　　　　　　（7－1）

上式のKとnをそれぞれの乾燥密

度γdに対して求めると表7－2

のように左る。上式中のnは通常

O．5程度を示すことが多いと言わ

れているが，今回の実験では1．4　6

～1．15程度を示して；ts　b，　Eは

拘束圧とほぼ比例関係にあること

が示されている。

　一方，図7－7（a）（b）（c）には等方

圧縮時の間げき比（e）と有効平均

応力σ缶の関係を片対数紙上に示

した。図には排水量から算定され

るeと，軸ひずみε1を3倍して

体積ひずみを求め，それから算定

されるeの値をプロットしてある。

この両者の整理方法を比較すると，

γd＝1．8273f／㎡の場合を除い

て顕著な差がみられ，特にゆる詰

一．，・－N－・・一一・一一・一）c－’一’x”‘”）“一”’“－x－x－x』“　ui＝lo

図7－4（a）応力～ひずみ曲線（γd＝L778～1．7829f／舖）

O

（伺

　　5

図7－4（b）応力～ひずみ曲線（γd＝L827～1．8979f／㊦）
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めの場合にはその傾向が著しいg

これは供試体がゆるい程，側圧の

増加に伴なうゴムスリーブの砂粒

子間への食い込みが大きく，した

がって排水量から圧縮性を求める

場合には過大な圧縮量が算定され

ることを意味しているoこのe～

logσtl曲線を直線とみなし，処

女圧縮時および膨脹時の勾配（λ

およびκ）を算定し，まとめftの

が表7－3である。なts・，算定に

あkっては上記の点を考慮して軸

ひずみによる測定結果を用いてい

るo

2－3　各種試験による

　　　　　　　　弾性定数の比較

　室内実験，平板載荷bよび孔内

加圧試験より得られた変形係数の

深度分布を示しkのが図7－8で

ある。なお，孔内加圧試験によb

得られft砂礫地盤にtsける変形係

数は，岸田らの研究11°已づき3

倍したものをプロットしてある。

まft，従来砂層地盤に対して提案

されているEとN値の関係式によ

る変形係数および室内試験により

得られkヤング率も併記してある。

先に述べftようVC　sヤング率は有

効平均主応力のn乗に比例する形

で増大し，その増加の程度は相対

2

5

　O　1　

2　3

　　xσ‘・IO
㍉、x－xノ

図7－4（c）応力～ひずみ曲線（γd＝1966～20279f．／ed）
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図7－5　有効内部摩擦角（φ’）と乾燥密度（γd）の関係
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表7－2　定数Kとnの値

rd（9f／紬） K n

1．996～2027 400 1，460

1．827～1．897 74 1，145

1．778～1．782 60 1，161

表7－3 等方圧縮試験による
2．Kの値

γd（9f／㎡） λ
κ

1，670 0．0136 0．0042

1，827 0．0180 0．0025

1，997 0．0049 0．0025

σ而（kgf／cm2）

2　　3　4

N

　　、、
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x－　　　　　　　　N

　’x＼．s・、
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密度の大きさにより著しく変化

する。そこで，図中GL－10

mまではN値が10以下である

ことから，ゆる詰めの砂礫に対

して得られたEと輪。の関係式

を，まft　10m～20mお・よび

22m以深では中詰めおよび密

詰めの砂礫に対して得られた関

係式をそれぞれ適用してヤング

率を算出している。なお，有効

平均主応力は，地盤の単位体積

重量を203f／這とし，各地層

における静止土圧係数（Ko）は

図7－9に示す孔内加圧試験よ

り得られk値を用いて次式で算

出した。

　　ノ　　（1十2Ko）　　ノ
　σ　　　＝　　　　　　　　　　　　　・σ
　mo　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　vo
　　　　　　3

　　　　　　　　　（7－2）

　図よb，（1）10m以浅および

22m以深の砂礫地盤では，深

度40m以深を除いて孔内加圧

試験よb得られk変形係数と三

O
O

sof↑flll　5

IO

　　Young’s　modulus　E　kgf／cm2　　　　N－value
500　　　　　1COO　　　　　l　500　　　　　2000，　　　0　　20　401　60

fiI1

grovel

15

cloy
20

grovel　25

cloy

qravel

c｜ay　　3C

grovel

cloy　　35

qrovel

clay

grovel

40

45

♂

図7－8　各種原位置試験から求められた

ヤング率（E）の深度分布

軸圧縮試験によb得られftヤング率がほぼ一致する，（2）GL－10m～－20mの範囲では，

孔内加圧試験および平板載荷試験による変形係数は，三軸圧縮試験による中詰めts・よび密詰め

状態でのヤング率の範囲のほぼ中間に位置するが，GL－17mおよびGL－12mでの変形

係数は密詰め状態のヤング率にほぼ一致する，㈲N値から推定される変形係数は深度が浅い場

合は過大評価し，深くなるにつれて過少評価する傾向があること，などが知られる。特に，上

記したω，（2）でみられるような室内試験結果から算出されkヤング率と原位置試験によるそれ

との相関性は，砂礫地盤でのN値の信頼性が低いことを考え合わせると，今後砂礫地盤の調査

に対して，平板載荷teよび孔内加圧試験による原位置試験法の適用は有用なものであることを
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示唆しているものと言える。

2－4　弾一塑性構成式の適用性

　2－2で述べた排水三軸圧縮試験結果から，

第1編第2章で提示した構成式の砂礫材料に対

する適用性について述べる。　　　　　　　　£
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　8
　構成式は，（1）有効応力比τ・ct／σ孟と正八面体

せん断ひずみr。ctとの関係が拘束圧によらず一

義的に与えられる，（2）間げき比eとlogσ孟と

の間には直線関係が成b立つ，tsよび㈲有効応

　　　　　　　　　　　　　　　1
力比τ・ct／略と塑性ひずみ増分比dv8／dγ。＆
　　　　　　　　　　　　　　　1
との間には次式で与えられる関係式が成立する，

の3点を基本として誘導された。
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図7－9 孔内加圧試験による静止土圧
係数（Ko）の深度分布

砂礫に対してもこれらが適用しうるかどうかを検討しft結果について以下に述べる。なお，上

記の（2）については本章2－2で確認してある。

　図7－10（a）（b）（c）は

各密度下にtsいて得ら

れたτoct／／atlとγ。ct

およびvの関係を示し

k。図から幾分かのバ

ラツキが認められるが，

いずれの密度条件下に

お」いてもτoct／latl　と

γ。ctとの間にはユニー

クな関係が成立してい

るものとみてよいoな

お，図7－11には構

成式に含まれるτ・ct／

石～γ。ct　曲線の初

　．1．O

bE

ξ

…°8’

；

tJ°6

き

・ξ。、

山

02

図7－10（a）ゆる詰め状態でのτ。ct／σ6～γ。ct～v曲線
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期接線勾配G’とγdの

関係を示した。rdの

増加は，Gノの顕著な

増大をもたらすことが

明らかに示されている。

　一方，図7－12に

はτ・ct／6孟とdVd／

dr。ctの関係をrdを

パラメータにして示し

た。せん断初期には多

少のバラツキが認めら

れるが，τoct／arAと

dVd／dr。ctの関係は

概ね％の勾配を有する

直線とみなして差し支

えないようである。ま

た，　dVd／dγoct　＝0

なる有効応力比Mmは

γd＝1．982gf／団の

場合を除いてほぼ一定

した値をとり（Mm

＝0．625），これよリ

　ノ
φmとして33．　0◎が得

られfto

　以上に述べftように，

構成式の誘導に際して

用いられft　3つの基本

的特性は砂礫材料に対

しても成立することが

示されだ。なお，図7

－13には，構成式に

｛O

80

60

40

02

9。，
i、1、。

ξ、。

i，。

量、。

図7－一　10（b）中詰め状態でのτ・ct／66～γ。ct～v曲線
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図7－10（c）密詰め状態でのτ・ct／∂6～r。ct～v曲線
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よ9計算された応力～

ひずみ曲線の一例を実

験結果との比較で示し

ておいた。計算曲線は

密詰め，ゆる詰めを問

わずそれらの体積変化

傾向を良く表示してte

り，またτ・ct／o孟～

γ。ct　曲線に関しても

実験結果と対応してい

ることが判る。

250

200

o　l50

100

50

170　　　　　「75　　　　　180　　　　　185　　　　　1．90　　　　　L95　　　　2，00　　　　2．05　　　　　210

　　　　　　　　　Dry　denslty　γd〔9f／cm3）

　　　　　　図7－11　Gノとrdの関係

　　　，　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ノ
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　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（－dVd／drca）

　図7－12　有効応力比（τ・ct／㌔）とひずみ増分比

　　　　　　　（－dVd／dγ。ct）との関係
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・ct／鑑～γ。ct～V関係にむける予測曲線と実測曲線との比較

第3節　有限要素法による基礎一地盤系の土圧・変形解析

3－1　対象とした基礎の概要と計測

3－1－1　基礎の概要

　解析の対象とした基礎の施工は，地表面下深度一19mまでの掘削（掘削土量：13　4，000

耐），その後の基礎コンクリート打設（コンクリート量：6　7，000mi，重量：約150，000

ton）および基礎周辺の埋戻しからなる。コンクリート打上b時における基礎の概要を図7

－14に示す。

　コンクリートは，基礎の下部が厚さ6mの一枚の鉄筋コンクリート板となるように打設され，

さらにその上に9ブロックに分割して打設された。基礎体コンクリート打設終了とほぼ同時期

に，基礎周辺の埋戻しが行われた。使用されft土砂は掘削しft砂礫を主体としている。埋立て

時にはブルドーザーによる転圧，および埋立て終了時においては砂杭の打設によb周辺地盤の

締固めが行われた。
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図7－14　振動台基礎の概要

3－1－2計測項目
　既存の接地圧・沈下に対する予測手法および有限要素法による基礎一地盤系を対象とした数

値解析手法の実施データを得ることを目的とし，基礎底面の接地圧分布，壁面土圧，地盤内間

げき水圧および基礎の沈下の計測が行われた。

　土圧計および間げき水圧計はひずみゲージ型のものであり，沈下はコンクリート打設用鉄骨

タワーを測点とした水準測量により測定されft。

　図7－15にこれら計器の配置図を示す。土圧計は基礎底面に32点，壁面に12点，間げ

き水圧計は基礎直下地盤内に3点，壁面に6点設置されft。

3－2　弾性解析における地盤モデルと解析手順

3－2－1　地盤モデル

　基礎の対象断面を図7－15の内，y－y’として選び，図7－16に示すように要素分割

を行った。解析は平面ひずみ条件下で行われft。

　解析に必要な材料定数はヤング率（E）とボアソン比（V）である。Eに関しては，室内試験お

よび原位置試験結果よb図7－8を参考にして，一方vに関しては，図7－9に示したKoの

深度分布より次式で算出しだ値を用いk。
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　　　　　　　　　Ko
　　　　　　v　＝＝1＋K。　　　　　　　　　　　　　（7－4）

　採用したEとツの値は図7－16に示す通りである。また，基礎コンクリートのEとvは，

それぞれ21×105k9　f／diお・よびO．2としたo

3－2－2　解析手順

　解析は次の手順で行われた。まず，地盤の有効単位体積重量（γ｛）を用いて自重解析（初期

応力解析）を行い，地盤内部の初期応力を求める。この時地下水位はGL－2mの位置にある

ものとしft。続いて，所定の掘削面（図7－16中の1－1面）まで一挙に掘削解析を行い，

その後同様に一挙に基礎コンクリートが打設されるものとして解析を行った。この際も，地下

水位はGL－2mまで存在するものとし，コンクリート打設過程にtsいては浮力を考慮するこ

ととした。コンクリートの単位体積重量は233f／diとしている。

3－3　弾性解析結果と実測結果との比較

3－3－1　基礎底面における変形状況

　図7－17は，掘削時およびコンクリート打設時における基礎底面地盤の地表面変位ベクト

ルを示したものである。掘削時における浮き上りはすべて対称軸方向へ向かう傾向を示し，最

大60m程度の浮き上b量が計算された。コンクリート打設後の変位ベクトルをみると，基礎

体のウィング部での沈下量は浮き上り量をやや上廻る傾向がみられるが，拘束版部での沈下量

はほぼ等しい結果となっている。これは，基礎体と被掘削地盤部との総重量がほぼ等しいこと

　　　　　　　　　　　　　　　　scole（mm）

　　　　　　　　　　　　　　　　　50　100

　　　　　　　　　　　　　　「蒜：ぽご1：＿…

図7－17　掘削時及びコンクリート打設時の基礎底面地盤の変位ベクトル（弾性解析）
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によるものであるo

　基礎体底部の実測沈下量と

計算沈下量の比較を示しkの

が図7－18である。計算結

果はほぼ等沈下する傾向を示

し実測傾向と類似している。

また沈下量自体は実測沈下量

のほぼ2倍であb，変形係数

の設定を誤らない限b，弾性

解析でも比較的よい精度で基

礎の沈下を推定することがで

きるものと結論できる。

3－3－2　接地圧分布

　接地圧分布に関する計算値

と実測値との比較を示しftの

が図7－19である。計算値

をみると拘束版端部および

ウィング端部で幾分大きな値

を示すが，全体にはフラット

な分布性状となっており，実

測分布傾向とは一致していな

い。これは，砂礫地盤内で

生じた局部破壊が弾性解析で

は考慮できず，しftがって基

礎自重分を保持しえない基礎

各端部に応力が集中しk結果

によるものであるo

図7－18 F．E．M（弾性解析）による基礎の沈下

分布と実測沈下との比較
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図7－19 F．E．M（弾性解析）による接地圧分布

と実測値との比較
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3－4　弾一塑性解析における地盤モデルと解析手順

3－4－1　解析手法

　第1編第2章で述べft弾一塑性構成式を導入しft有限要素解析手法を採用する。解析の方法

は通常の非線型解析手法と何ら変わるものではないが，大きな違いは地盤内のある要素が塑性変型を生じ

ているのか，あるいは弾性変型のみを生じているのかといった降伏状態を解析のステップごとに把握し，

それぞれの状態に応じた形で剛性マトリックスを作成していくことである。この場合の判定は，第1編第

2章で述べた降伏条件式すなわち式（2－－9）および（2－10）を用いて行われることになる。

3－4－2　砂礫に対する材料定数の一決定法

　弾一塑性構成式中に含まれる材料定数はGノ．φ1，φth，2．κk・よびGであるが，砂礫の場

合不擾乱試料の採取が困難であるから，室内試験で実際の応力～ひずみ挙動を把握することは

極めて難しいものと言える。したがって，解析に際してはこれらの材料定数をどのように評価

ずるかが問題となるが，ここでは以下の手順でこれらを決定することとした。

　（1）撹乱試料を採取して，種々な密度を有する供試体を作成し，三軸圧縮試験を実施する。

　（2）各密度を有する供試体に対し，上記しk材料定数を決定する。

　（3）各深度で実施され7“位置試験（平板載荷，孔内加圧試験）を対象とした有限要素解析

　　を実施し，試験結果と計算結果との比較から材料定数を決定する。

　ここで用いた構成式に含まれる材料定数は6個であり，個々の組合わせを考えれば膨大な量

のケーススタディが必要となるが，これらの材料定数は独立に決定されるものではない。した

がって，種々な密度を有する地盤材料に対する材料定数を定めてtsけば上記した手順により各

地層の応力～ひずみ関係式が設定されることになる。ただし，原地盤にteける密度の推定は例

えばN値などから工学的判断をもって決定せざるを得ないであろう。

3－4－3　平板載荷試験の解析

　上記した手順の内，（1）と（2）に関してはすでに本章2－2で述べft。（3）に対しては，深度一

11．6m及び一13．4mで実施されft平板載荷試験を対象とした有限要素解析を実施すること

により，その層における材料定数の決定を行っk。このことについて以下に述べる。

　載荷試験位置で実施された現場密度試験結果によれば，そこでの乾燥密度γdは1．7　93f／i　！fi

であb・これは相対密度で27・1％に相当する。このγdに相当する有効内部摩擦角舛とGノ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ノを図7－5および図7－11より読みとれば，glf　＝36．s°およびG’－54°が得られる。これ

らの値，特にDrはN値が30程度であることを考慮すれば幾分，小さい値であるものと推察

されるので計算に用いる値としては表7－4に示す3ケースの材料定数を選択し，それぞれに
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ついて計算を行い実測値と比

較することとしk。なお，対

象地点は試験以前に掘削履歴

を受けているので，圧密に関

する材料定数はSのみを考慮

することとし，圧密による

降伏は考えないこととした。

表7－4　解析に用いた材料定数（平板載荷試験）

解析孤 Gノ φ｝（°） φ‘（°）
κ γd（3／諭）

P－1

o－2

o－3

　64．0

P00．0

P20．0

40．0

S8．0

T20

3ao

Rao

Rao

0．0025

O．0025

O．0025

1．84

P．94

P．98

　　　　　　　　　　　　　　まft　Nの値はγdの値によらず大きな差はみられなかっftので

すべてのケースについて一定としft。φ　tlに関しても同様である。解析では，静止土圧係数

（Ko）はO．9として与えられft。

　図7－20に計算結果を載荷試験結果との比較で示す。図より材料定数の違いによる荷重～

沈下曲線の差が明瞭に示されている。解析NO．P－1．P－2およびP－3に対する降伏荷重

は，それぞれ6ton，12tonおよび27tonであb，載荷試験による降伏荷重（26～29

ton）に最も近い値を与えるのは解析NO．　P－3である。この降伏荷重までの荷重～沈下曲

線の接線勾配は，解析NO．P－2，　P－3が実測値と良く対応しており，　P－1はやや低い値

を与える。これらの結果よb，平板載荷試験地点にle‘ける砂礫層の強度一変形特性はγd＝

1．983f／碗程度の密度条件下で代表されうるものと判断しft。

（⊂9）止

▽OO」

50

40

30

20

lO

O 5 lO

図7－20

？乃

N（）P　一’t

15　　　　　　20　　　　　　25　　　　　　30　　　　　　35　　　　　　40

　　　　　　　　　　　Sett1　ern　e　n†s（mm）

平板載荷試験のF．E．解析結果と実測値との比較
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3－4－4　地盤および解析モデル

　本章3－2で述べた弾性解析と同一の地盤モデル（地層構成）および解析対象断面を採用し

た。ftだし，実際施工では，止水を目的として矢板が設けられているので解析においてはこれ

をはり要素として導入している。図7－21に要素分割図を示す。

　対象地盤の材料定数は次のようにして決定した。まず，砂礫地盤に対してはN値が各層の相

対的な強度一特性を反映しているものと判断し，N値＝30程度の地盤では平板載荷試験のシ

ミュレーション結果を参考にして朽一520°，Gノ＝12　O．Oの材料定数を一与えた。他の層で

は，上記の材料定数を参考にして埋立て層ではφ‘－35．0°，G’＝5　O．OおよびN値50程度

の砂礫層ではφ1＝5　5．0。，G’－140．　Oとした。各層とも深度方向va－一定のGノを採用した

が，Gノの中には拘束圧効果が含まれているので図7－8に示しftヤング率が深度と共に増大

する傾向とは矛盾しないことを付記しておく。他のパラメータ，すなわちNおよびφ無は本章

2－2で述べkように密度の大小により大きな差はみられなかったのですべての砂礫層に対し

て同一の値（rc＝O．　0025，φ㌦＝3　3．0°）を与えている。

　　
　Gl

　『・

＿＿C＝－
　G3
＝C＿＿
　G3
＝C＿＿＿

Gs

エshee↑Plle　　　　　　　　　　l
＼

、

，’

一1

’

8二

ll，O∞

G：gravel
C：clay 図7－21　要素分割図（弾・塑性解析）

unl↑cm
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　基礎体下部に存在する薄い粘性土層は，圧密試験の結果過圧密されていることが判っている

ので，この応力～ひずみ特性を弾一完全塑性体として取b扱うこととした。用いた材料定数は

rcとボアソン比レと粘着力Cuであり，それらの値はκ＝・　O．0165，レーO．　3，　Cu　＝＝1．7　kgf

／謡である。rcを用いるとせん断剛性率Gと体積弾性係数Kは次式で表わされる。

　　　1十e。
　　　　　　・σtlK＝
　　　　rc

（7－5）

　　　　　　　3K（1－2P）
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（7－6）　　　　G＝
　　　　　　　　2（1十v）

　上記した各層の材料定数を表7－5にまとめて示しておく。表中のG1，G2，……は要素分割

図に示しk各層の番号に相当するものである。

表7－5　砂礫層の材料定数

G’ φノf（°） φノm（°） κ eo γt（9／⑭）

G1 50．0 35．0 33．0 0．0025 0．50 2．0

G2 120．0 52．0 33．0 0．0025 0．35 2．0

G3 140．0 55．0 33．0 0．0025 0．32 2．0

　※
f4 86．0 45．0 33．0 0．0025 0．40 2．0

　　　　　　　　※　埋戻し層

　基礎周辺での埋戻しに使われft材料の材料定数はGノ＝86．0，鮨＝450，φtl　＝33．0，κ

＝O．OO25としft。コンクリートの物性は弾性解析と同様とし，地盤の単位体積重量は砂礫層

で203f／碗　，粘性土層で1．9　S　S　f／ediとしft。

3－4－5解析手順
　実際の施工手順に合わせft逐次解析によることとした。すなわち，要素分割図で1－1とし

て示す最終掘削断面までは7ステップの掘削解析を実施し，その後コンクリート打設過程を8

ステップに分割して解析する。基礎周辺の埋戻し過程は3ステップとした。解析においては，

間げき水圧の実測結果に基づき地下水位の上昇によるコンクリートおよび地盤に作用する浮力

は施工過程に応じて考慮することとした。

3－5　弾一塑性解析結果と実測結果との比較

3－5－1　施工に伴なう地盤内の塑性化の進展状況

地盤の掘削，コンクリート打設および基礎周辺地盤の埋戻し過程における地盤内の塑性化の
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黶@　　　　　　　　　一

． ・
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、、

図7－22（a）掘削に伴なう地盤内局部

　　　　　　破壊の進行

▲

GL＋2m

図7－22（b） コンクリート打設に伴なう

地盤内局部破壊の進行

進展状況を示しftのが図7－22（a）（b）（c）であ

る。ただし，図は掘削過程3ステップ，コン

クリート打設過程3ステップおよび最終埋戻

し過程1ステップのみを示している。

　掘削過程をみると，GL－6mの掘削時に

は掘削面で受働状態での塑性化が水平方向に

生じているのがみられるが，GL－13mに

至ると左側斜面部を除いて塑性化領域はみら

図7－22（c） 最終埋戻し時における地盤

内局部破壊状況

れない。これは，N値50程度の堅い砂礫層が掘削表面に存在することによるものである。最

終掘削時には，掘削面のほぼ全域にわftり塑性化領域が拡がる様子が示されている。

　この領域は，コンクリートの打設に伴ない受働状態から主働状態へと応力状態が移向するこ

とによb徐々に消滅していき，最終打設状況では拘束版部（基礎最深部）ではその周辺部を除
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いて塑性化はみられない。また，ウィング部下でも同様な傾向にある。

　埋戻し状況下では，基礎体壁面に沿った領域で塑性化がみられる。これは剛な基礎体と地盤

との連続性を仮定していることによb，その部分でせん断破壊が生じたことによるものである

が，実際には壁面と地盤との間のすべり現象によりこの傾向は緩和されているものと考えられる。

3－5－2　基礎底面における変形状況

　最終掘削面にtsける，最終掘削時およびコンクリート打設終了時の変位ベクトルを示したの

が図7－23である。掘削終了時の変位ベクトルは，矢板による変位抑制効果により弾性解析

における傾向とは

は幾分異なり，

左側（図上）斜

面部及びウィン

グ周辺部での地

盤浮き上がり量

が小さく計算さ

れているoまた

変位ベクトルの

方向も弾性解に

比べて在来地表

面方向に向いて

いるのが特徴で

　　　にゆ　m

「一一一
　　●一一一　dlsplocemen亨vec↑or　o↑consfruc†⑪on　of　concrげe　mor

　　　　　　　　　　　図7－23　掘削時及びコンクリート打設時の基礎底面地盤の変位

　　　　　　　　　　　　　　　　ベクトル（弾一塑性解析）

ある。基礎中心部での浮き上b量は56mと全体浮き上がb量の最大値を示し，基礎ウィング

側面下でのそれは15㎜と計算されft。

　この変形状態からコンクリート打設が開始されると地盤は徐々に沈下を始めるが，図に示す

通b最終コンクリート打設時には・掘削による浮き上り量と基礎体築造による沈下量とはほぼ等

しく，掘削前の状況にほぼ回復する結果が得られた。これは，被掘削部の地盤重量と浮力を受

ける基礎体重量とがほぼ等しいことと，基礎底面下地盤が過圧密な状態にあり，弾性的挙動が

支配的なことによるが，このような状況下における基礎体沈下量の予測には，掘削施工時の浮

き上b量の計測が有効なものと言えよう。

　図7－24には，基礎底面下における地盤沈下分布を示しft。これは，基礎体打設による最

終沈下量であb，実測値も併記してある。計算値は，基礎体中央部で最大値56㎜，端部で最
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小値20㎜を示し，その分布傾向

は上に凹な形状となっている。こ

の傾向は実測傾向と幾分異なるが，

計算では平面ひずみ条件ならびに

基礎全体を連続体と仮定している

のに対し，実際には三次元的な基

礎形状であること，および基礎の

施工は各ブロック毎に打設され，

おのk一ののブロックが比較的独立に挙

動したことなどによるものと思われる。

3－5－3　基礎底面における有

　　　　　　効鉛直土圧分布

　図7－25には，コンクリート

打設時における基礎体底面地盤で

の有効鉛直土圧分布（接地圧分布）

を示した。なte，図中には最終打

設時における実測土圧分布も示し

てある。これから判明することは，

　（1）　コンクリート打設に伴ない

　　接地圧は増加するが，その分

　　布傾向は打設過程によb大差

　　はみられないこと。

　（2）最終打設時における接地圧

　　分布傾向は，実測分布の傾向

　　と類似していること。

　（3）接地圧の大きさは，図7－

　　22に示した塑性化領域の分

　　布と密接な関係にあb，塑性

　　化が生じている部分では極端

　　に小さな値を示していること。

図7－24 F．E．M（弾・塑性解析）による基礎の

沈下分布と実測沈下との比較
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　以上のことより，接地圧分布は地盤の塑性化，すなわち堀削による応力履歴，地盤の強度一

変形特性に及ぼす応力径路依存性に強く依存してis・　b，地盤の応力分布を推定するにはこれら

の諸特性を考慮しだ弾一塑性解析が有用なものであると言えよう。特に，荷重条件の厳しい地

震時においては，上記した静的条件下における応力状態が，基礎地盤の安定性に大きく影響す

るので，接地圧の予測の重みは一段と重要性を増すものと思われる。

較して4m以深の有効側方土圧を幾分低く評

価している傾向にある。これは，3－5－1

でも述ぺkように，壁面と地盤間の不連続性

を考慮しておらず，したがって壁面へ大きな

せん断応力が伝達されて地盤の自重分が充分

には作用しない結果によるものである。この

点はすべり現象を解析へ導入することによb，

実測傾向へ接近するものと思われるので今後

予測手法の中へ取b入れてゆかねばならない

課題である。

3－5－4　基礎体壁面に作用する有効側方土圧

　基礎周辺への最終埋戻し時にtsける壁面での有効側方土圧分布を実測値とともに示したのが

図7－26である。図から，計算値は実測値と比　　　　　Effect、ve，。，th　p，es，、，e、，　sIde　wdl　q“gf々m）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Ol　　　　O、2　　　　03　　　　04

4

6

8

⌒ε）言8

10

｜2

図7－26

colculo↑ed

（byFEM）

壁面土圧分布（実測と

計算値との比較）

第4節　ま　と　め

　本章は砂礫地盤に建設されft大型マットコンクリート基礎の土圧・沈下性状と解析結果につ

いて述べたものである。すなわち，砂礫地盤を対象とした地盤調査，原位置試験と室内試験に

よる砂礫の力学特性と弾一塑性構成式の適用性の検討，原位置試験を対象としk有限要素解析

による予測手法の適用性の検討とそれに基づく材料物性の評価ならびに基礎を対象としft数値

解析と実測値との比較を主体として述べた。以下に得られft結論を要約する。

　（1）砂礫に対して大型三軸圧縮試験装置を用いた排水三軸圧縮試験を実施し，第1編第2章

　　で述べた弾一塑性構成式の適用性を検討した。その結果，基本式である有効応力比とダィレイ
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　タンシーの関係式ならびに有効応力比とせん断ひずみの関係式は砂礫に対しても成立し，した

　がって提案しk構成式の適用性が確認された。

（2）平板載荷試験を対象とし，弾一塑性構成式に含まれる材料定数を変化させた有限要素解

　析を実施して試験結果との比較から解析手法の適用性の確認を行うと共に，不撹乱試料を

　採取することが困難な砂礫地盤の物性評価手法に対する一つの考え方を提示しft。

㈲　室内試験，原位置試験ならびにそれを対象とした有限要素解析結果を総合的に勘案して

　地盤のモデル化を計ると共に，掘削，コンクリート打設k・よび埋戻しという施工過程を

　忠実に追跡しft弾一塑性有限要素解析ならびに室内試験と原位置試験結果に基づく弾性定

　数を用いft弾性解析を実施した。

（4）弾性解析によると，基礎は実測傾向と同様に等沈下する傾向を示し，沈下量としてはほ

　ぼ601mが計算されft。この値は実測値のほぼ2倍である。一方，弾一塑性解析によると

　基礎体沈下は中央部で最大（56m），周辺部で最小（20㎜）を示す傾向となり，弾性

　解析とはやX異なる結果となった。

㈲　弾性解析による接地圧分布は，基礎周辺で幾分高い値が算出されftが，全体的にはほぼ

　25kg　f／謡の等分布を示しk。この結果は実測分布傾向と一致しない。一方，弾・塑性

　解析による接地圧分布は弾性解析とは異なった分布性状を示し，その結果は実測土圧分布

　と極めて類似したものとなった。これは，弾・塑性解析が接地圧分布と密接な関連性を有

　する地盤内部の局部的な破壊や塑性化ならびに施工履歴を充分な精度で評価できることに

　よるものである。

（6）　弾・塑性解析による壁面土圧の計算値は実測値を下廻る傾向にあるが，その分布性状は実測傾向

　と一致した。計算値自体の精度は，構造物と地盤との間のすべb現象を導入することでさ

　らに高まるものと思われる。
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第8章　有限要素法に基づく埋設管の
　　　　　　　　　　　　　　　111）～114）
　　　　　　　設計手法

第1節概 説

　発電所取水管にみられる海底敷設型の埋設管を対象とする場合，埋戻しが海中施工になる

ため管周辺地盤の締固め作業が困難であること，管底部への土砂の廻b込みが不足する可能

性があること，および海面変動による繰返し荷重が作用することなどから，その設計に関して

は充分な吟床が必要とされる。

　周知の様に，埋設管の設計はそれに作用する土圧分布を設定し，管体変位量teよび管体応力

の両面から検討が加えられる。土圧分布に関しては，後述するMarstonI－S　pangler　による

　　　　　　　　115）　116）
Iowa　Formula　　　　により算定されることが多いが，先に述べft問題点を充分含みえた

ものではなく，その適用に際しては用いるべき設計パラメータの選択に十分な考慮がはらわれ

なければならない。また，埋設管の重要度に応じては設計手法の見直しの必要性に迫られるこ

ともあろうo

　本章は，上述しft点をふまえて埋設管～地盤系の相互作用の結果として生じる土圧・変形問

題を，模型実験，既往の設計法および数値解析により検討した結果について述べたものである。

まず次節において従来の考え方として代表的なMarston－Spangler理論について記述しだ

後，第3節で埋設管と地盤を一つの系として把える目的で実施しft有限要素解析手法について

説明を加える。この数値解析手法には，埋設管に作用する土圧や変形に大きな影響を及ぼす土

の強度一変形特性，特にダイレイタンシー特性を取b入れk応カーひずみ関係式が導入されて

いる。この有限要素法を用いて，2，3のケーススタディを実施し，既往の考え方との対比から

管と地盤の相対剛性や支持地盤の沈下状況が管の土圧分布に与える影響について詳述する。続

いて，第4節では大型鋼製土槽を用いft模型実験の結果とそれを対象としだ有限要素解析結果

との比較を行ない解析手法の妥当性を調べる。第5節は海面変動に伴なう埋設管の土圧・変形

挙動を検討するために行なった水面を変動させた場合の模型実験結果と既往の設計手法の適用性

について考察しだものである。
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第2節　既往の解析方法

　土質工学において，埋設管の安全性に関する検討は比較的古くから行なわれてきた分野の一

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　115）
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　により管に作用すつであろう。1913年にはMarstonを中心とするIowaグループ
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　116）
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　はたわみ性管に対し，る鉛直土圧に関する基本的な考え方がうち出され，さらにSpangler

現在よく用いられている側方土圧および管体ftわみ量の算定式を提案した。その後，幾分新し

い考え方が打ち出されてはいるもののそれらはMarston理論で用いられている考え方と基本

的に異なるものではない。以下に，Marston－Spangler理論の概要を述べる。

　Marston－Spanglerにより展開された埋設管に作用する鉛直土圧の考え方は．管直上部

分にte　hて2つの鉛直な変位面を設定し，この変位面で相対変位が生じることによb管頂部の

鉛直土圧は土かぶり圧よりも増加もしくは減少するものと考えるものである。この時，相対変

位面で発生する摩擦力の方向が管と地盤の剛性差や埋設方法によb異なるので，それぞれに対

応する鉛直土圧式が算出されている。埋設方法には，地盤を掘削し掘削底面に管を設置する，

いわゆる溝型設置と，水平な地盤上に設置しその後埋戻しを行なう突出型設置とがある。

　（1）溝型設置における鉛直土圧式

　　　　r．BZ．1－≒芦　　　（・一・）

ここに，γ（：土の単位体積重量（θf／碗），Bd：管頂における堀削幅（㎝），D：管外径

（cm），k：（ン7百一・’）／（〉后砺＋μ’）

との摩擦角（°），H：土かぶb高さ（㎝）である。

（2）突出型設置における鉛直土圧式

μ’：tanφ，φ：埋戻し土と掘削側壁地盤

・。一±・1・D・｛e±2kμHe／D－1　　　H－He　　　　　＋（　2kμ　　　　

D）・±・k・・He／D｝ （8－2）

ここに，・μ＝tanφ，φ：埋戻し土の内部摩擦角，　k：（JEp　7；i　一μ）／（JPtp　T

十μ），He：等沈下高さである。

　突出型では，He≦Hの場合式（8－2）中の（十）が不完全突出状態，（一）が不完全溝

状態に対応する。一方，He＞Hの場合は式（8－2）右辺の｛　｝内の第2項を考慮する必

要はなく，（十）が完全突出状態，（一）は完全溝状態に対応する鉛直土圧式となる。すなわ

ち，相対変位面で完全に摩擦が発揮される高さが地盤高さよb上にあるか下にあるかで完全お
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よび不完全状態を区分しkものである。

　埋設管，特にだわみ性管に作用する側方土圧算定式はSpanglerにより導かれている。

　　　　　　e・F　　　Fk・σv・R4

　　　σ・＝2（EI＋。．06、。R・）　　　　　　　　（8－3）

～ここに，R：管の半径（㎝），E：管材のヤング率（kg　f／㎡），1：管の断面2次モーメント

（㎝4），Fk　：支承角によって定まる定数，　F：変形遅れ係数，　e：側方土圧係数（kgf／㎡）

である。上式から，管体の側方たわみ量（δh：en）は次式で算定される。

　　　　　　2×σh
　　　δh＝　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（8－4）
　　　　　　　e

　一方，有限要素法を用いて埋設管の土圧・変形問題を取b扱っft論文も幾つかみられる。

　　　　117）　　　　　　　　　　　　118）
Brown，　　　　　　Brown　et　al　　は高盛土下におけるアーチ状の剛性カルバートおよび円形の

ftわみ性カルバートに作用する土圧の解析を弾性理論を用いて行なっている。この論文で彼ら

は管と地盤のすべbを考慮しft解析も行なっているが，すべり条件の導入は解析結果にさほど

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　119）
影響を与えないという結果を報告している。また，成田は地中埋設管に関する土圧・変形問題

を弾性解析およびDuncan　の手法による非線型弾性解析を用いて行なっており，特に地盤の

ボアソン比の選び方が土圧値そのものだけでなく，盛土高の増加による土圧の増え方の形にも

影響を与えると報告している。

第3節　管一地盤系の相互作用に関するケーススタディ

3－1　解析手法

　用いだ解析手法は，本編第7章で述ぺた弾一塑性有限要素解析手法であb，埋戻し過程を考

慮しft解析を進めることによb土かぶbの増大に伴なう管の土圧・変形挙動ならびに地盤の変

形および破壊状況を逐次追跡することとしftc

3－2　問題の設定

　解析に用いたモデルは平面ひずみ条件下にあb，管頂からの土かぶb高さ7m，管中心軸よ

9の距離5mの地盤とし，図8－1に示すようにこれを136個の四角形要素および18個の

三角形要素に分割しft。管は，剛性EI（E：管材のヤング率2．1×106㎏f／di，1：断面

2次モーメント）を有するはり要素として表現し，その直径は150㎝としft。境界条件とし
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ては底面で完全固

定，両端面で鉛直

方向のみ移動とした。

　管および地盤の

剛性の影響をみる

ためUC　、図8－2

に示す様な区分を

し，それぞれの領

域に表8－1に示

す地盤材料物性を

与えだ。表中，A，

B，C，　Dで表わ

した地盤材料の特」＿，。∞－9

性は表8－2に示
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（unit　mm）

す通りである。　　　　図8－1　有限要素モデル

　　　　　　　表8－1　解析の種類

図8－2　ケーススタディの

　　　　　ftめの地盤区分

表8－2　解析に用いた材料定数

Analysis％
t（㎝）

1 旺 皿 A B C D
G’ 190 250 一 　

1 0．4 A A B φf（°） 384 424 一 一
2 1．2 A A B φm（°） 336 37．0 一 一
3 7．2 A A B λ

0．0098 0．0080 一 一

4 1．2 A C C
κ 00010　10皿62 一 一

5 1．2 A D D
eo 0．88 0．87

　 一
6 1．2 A D C

レ 0．3 03 0．3 0．2

7 1．2 A C D
E（k繊） 10 180，000

表8－1中，1，2，3は管の肉厚のみを，また2，4，5は支持地盤の剛性のみを変えた解

析であり，前者は管の剛性，後者は支持地盤の剛性が土圧分布，変形量，管体応力分布などに

及ぼす影響を調べようとしたものである。また，5，6，7は支持地盤の沈下性状が著しく異

なる状況，すなわち，5は堅い地盤に布設された場合，6は管が杭などで支えられている時杭

周辺地盤が沈下する様な場合，一方7は逆になんらかの要因で杭が沈下する様な場合に対応し

ている。なお，6，7はMarston－Spangler理論でいう完全あるいは不完全突出状態，および

完全あるいは不完全溝状態にそれぞれ相当するものである。
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　なお，以下に述べる地盤内応力あるいは土圧は，特に断わらないかぎり有効応力に基づくも

のを意味する。

3－3　管剛性の影響

　図8－3（a），（b）．（c）は最終土かぶb時において得られる管上地盤の相対変位分布を示し

ftものである。ここで相対変位とは，図8－1のモデルで右側の境界における鉛直変位を0と

した時の各層にtsける変位を意味する。鉛直土圧に関する既往の設計法の基本的考え方となっ

ているのは管上の地盤の変位の仕方である。すなわち，管直上地盤の変位が管側方上の地盤変

位よb卓越する場合が溝状態であり，その逆が突出状態と称されるものである。一般に普通の

硬さを有する地盤上におかれた場合，たわみ性管の挙動は前者に，また剛性管の挙動は後者に

それぞれ対応するとされている。（a）をみると管直上で相対変位が正，すなわち溝状態の，一方

（c）では相対変位が負，すなわち突出状態の様相を呈していることが判る。また，（b）では深さご

とに相対変位が正，負をとってts　b中間的な状態にあるものと思われる。これらの変位性状は

地盤内応力分布，もっと限定すれば管体に作用する土圧分布に影響を及ぼすはずである。以下

に，この点に関して考察してみょう。

　図8－4（a），（b），（c）には最終埋戻し時の主応力分布を示す。ftわみ性管と剛性管の差

fleXlble

煤≠n．4cm

m、1、mSC・1・

（a）

t＝12cm

m、：，m・c・1・

　　　　　（b）

図8－3　地盤内相対変位

　　rlgld

箔�ﾑ2cm
u　　　　　　scole　LOcm

（c）
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scale

（a）　（t＝0．4㎝）

scale

（b）　　（　t：＝＝1．2㎝）

図8－4　地盤内主応力分布
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（c）　　（　t＝7．2cm）

を上げると次のようになろう。

（1）管頂付近の主応力差は剛性管の方が大きい。これはMarstonの土圧理論と傾向的に一致

　するo

（2）管側方の主応力差はたわみ性管ほど小さい。これは管の変形により管側方地盤の受働抵抗

　が発揮されていることを意味する。

㈲　管直下の主応力差は剛性管の方が大きい。まft，　ftわみ性管では管直下よりはむしろ右寄

　りの所に最大値が生じている。これも管の変形と関連があb，剛な管ほど管の形状を保って

　支持地盤に貫入しようとする傾向が強いからであろう。

　図8－5に，管に沿っk鉛直方向の管上土圧分布，管下土圧分布および管側方土圧分布を示

す。ただし，最終埋戻し時における値である。これから判明することは，

（1）だわみ性管の場合，管上の鉛直土圧分布はMarstonが仮定しk一様分布とはならず，管

　頂と管中心を結ぶ中心線から約20°～45°付近で最大値をとる。しかも，ftわみ性で溝状態

　の変位モードを示していkxta　1の場合でさえ，土かぶb圧を上廻る部分がかなb広い領域に

　わたって生じている。しかし，管直上に限れば剛性の度合いに応じて溝状態，突出状態tsよ
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　びその中間の状態の土圧値を示してい

　るo

（2）　kわみ性管の側方土圧分布は，

　S　pangler　が仮定したように管の中

　心から100°の範囲でほぼ放物線形状

　を示している。その領域外では土かぶ

　b圧の2～4割程度のほぼ一定の土圧

　値が示されk。また剛性管のそれは，

　深さに応じてやや増加する傾向を示す

　が，平均的には土かぶり圧の3～4割

　程度であり，これは静止土圧とほぼ一

　致する結果となっている。

（3）管下の接地圧分布は剛な管ほど管直

　下に集中する傾向があり，たわみ性管

　では管底と管中心を結ぶ中心線から約

　30°～45°付近に最大値が生じている。

　　図8－6は土かぶり高さの増大に伴な

　う管直上の鉛直土圧の変化を示したも

　のである。管剛性の違いによb土圧の

　大きさに明瞭な差がみられ，特に土か

　ぶり高さが大きいほどその差は顕著で

　ある。なお，図中には式（8－2）で

　示す完全溝状態および完全突出状態に

　おける値も示してある。図をみると，

　剛性管とftわみ性管とでは土かぶb圧

　に相当するr｛・H線を境にそれぞれ突

　出および溝状態に対応しk値を示して

　いることがわかるoしかし，これは土

　圧分布形状からも示されftように管直

　上での議論であb，管に作用する土圧

　自体はやや大きめ（特にftわみ性管の
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図8－5　管に作用する土圧分布
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図8－6　管直上における鉛直土圧と土
　　　　　かぶb高さの関係
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場合）の値をとるという点には留意し

ておく必要があろう。まk，これは2，

3の研究者によb指摘されている

Marstonの鉛直土圧理論の問題点の

中に加えられねばならない事項の一つ

であると考えられる。

　図8－7には，土かぶり圧の増加に

伴なう管側方土圧の変化を示した。剛

性管に作用する土圧は土かぶbの小さ

い段階では主働土圧程度の側方土圧が，

また土かぶbが大きくなると徐々に静

止土圧線に近づくことが示されている。

この増加の傾向はたわみ性管の場合に

おいて顕著であるが，これは土かぶり

の増大に伴ない管の側方変位が大きく

なり，その結果地盤内の受働抵抗が増

加することによるものであるo

　図8－8は，上記した側方土圧と管

体側方たわみ量の関係を示しftものであ

る。側方土圧と管体側方変位量の比に

％を乗じftものは，側方土圧係数（e）

と呼ばれ，Spangler　が提案したた

わみ量の算定式中重要な役割を果たす

ものである。この図から明らかなよう

にeは土圧値の大きさにより変化する

こと，まft管の剛性によb大きくその

値を異にすることなどが示されている。

0．4

　O．3

三　竃

§°2

O，［

O・0 LO

4220L7

20　　　　3．O

　　H／D

4，0 5．O

図8－7　管側方土圧と土かぶb高さの関係

O．3
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図8－8
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O．4　　fiexibLe

L2

，、　／

O．2　　 0．4　　06　　 08　　　1．O　　　L2

　　　　　　　　　r2　　　　　6え／D（xlO）

管側方土圧と管体側方たわみ量の

関係

3－4　支持地盤剛性の影響

　図8－9は，管直下地盤の剛性を種々変えて行なった解析から得られft土圧分布を示しftも

のである。これより管上および側方土圧分布に明瞭な差を見出すことはできないが，管底の接
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地圧分布には差がみられる。すなわち非

常に硬い地盤を想定しkma　5の場合，管

直下の土圧がきわめて小さく，管底より

ややはずれた付近でかなり大きな応力集

中が生じている。これは，管が支持地盤

へのめbことなく楕円上にたわむことに

よb，管底付近の地盤へ応力が伝達され

ていることを示しているが，実際にはこ

の様な結果が生じるとは断定しにくい。

すなわち，普通の施工方法による限り，

この付近の埋戻し土の剛性は他の部分

のそれより小さくなるはずであb，まft

極端な場合，管底への土砂のまわりこみ

が完全でない場合も考えられるからであ

るo

　図8－10には，管直上の鉛直土圧と

土かぶり高さの関係を示しft。支持地盤

が極端に軟らかい場合は，他の土圧値よ

り幾分小さい値を示しているが，土圧分

布からみるとそれらの間に大差はないこ

とに注意しておく必要があろう。

　図8－11および図8－12は，土か

ぶb高さと側方土圧，bよび側方土圧と

管の側方ftわみ量の関係を示したもので

ある。いずれも大しft差を見出すことは

できない。特に，図8－12には側方土

圧係数eには支持地盤剛性の影響はほと

んどみられないことが示されている。
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3－5　支持地盤の沈下性状が管の挙動

　　　　に及ぼす影響

　図8－13および図8－14は周辺地

盤が卓越して沈下する場合，および管底

が卓越して生じる場合のそれぞれに対し，

土かぶbの増大に伴なう地盤内変位状況

（鉛直変位）を描いだものである。また，

図8－15には支持地盤がほとんど沈下

しない場合（na　5）の最終埋戻し時に

おける変位状況も示した。図8－13か

ら判明することは，

（1）土かぶbの浅い段階（a）では，地表面

　まで支持地盤の沈下の影響が表われて

　いるが，土かぶりが増すにつれてその

　影響は逐次減少し，最終土かぶり時に

　おいては地表面までの影響はみられな

　ho

（2）相対変位は，Marstonのいう相対

　変位面と一致して管の側方から高さ方

　向に鉛直な領域上で卓越して生じてい

　るo

（3）

04
品

　O　　　　　IO　　　　20　　　　30　　　　40　　　　50

　　　　　　　　　　H／D

図8－11　管側方土圧と土かぶb高さの関係
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　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　図8－12　管側方土圧と管体側方たわみ量

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　の関係

　　以上の解析結果は，土かぶbの浅い段階では完全突出状態に，まft深くなると不完全突出

　状態に類似しft挙動が地盤内に生じていることを示している。

　一方，図8－14からは，次の点が指摘できる。

（1）ma　6の解析結果と同様に土かぶbの増加に伴ない管の沈下の影響は地表面に近づくほど小

　さくなる。

（2）相対変位量は，管から右斜め上の領域に卓越して生じているようであb，鉛直な相対変位

　面が生じているとは認め難い。

　図8－16（a）・（b）・（c）は，各解析にbける最終埋戻し時の地盤内要素安全率（SF＝

8inφf／｛（σ1一σ3）／（σ1＋a3）｝）の分布を示しftものである。上記しft変位性状に従がい，

％6では鉛直な相対変位面に沿っk領域で安全率が低下し，％7ではむしろ右斜め上に沿っft
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解析ma　6における地盤内鉛直変位性状
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図8－15　解析if6・5における地盤内鉛直変位性状

（a）　（解析ma　6）
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　　　　（b）　（解析iV6　7）

図8－16　地盤内要素安全率の分布

　　　　　　一191一

（c）　（解析％5）



面上で安全率の低下がみられる。

　図8－17には，以上のような地盤内変位・破壊状況の下で得られる土圧分布を示す。ftだ

し最終埋戻し時にお・けるものである。これから明らかなように・突出状態に対応するi16　6に

は，管全体にわたり土かぶり圧よbも大きな土圧が生じている。また，ik｛　7では土かぶり圧よ

bも小さな土圧しか発生してteらず，溝状態に対応しft形になっている。しかも他の解析結果

と比較して，一様な分布状況を示していることは注目される。一方，側方土圧分布にも明瞭な

差が表われてSe・　b，鉛直土圧の大小に応じて側方土圧の大きさも変化している。ここで今まで

述べてきだ土圧分布とやや異なっているのはi16　7の場合であb，最大値が管中心よbは，やや

下がっだ所で生じていることである。この場合，鉛直土圧はかなり小さく，しftがって側方ft

わみ量も小さいので側方土圧分布としては剛性管のそれに似た形状を示すようになるのかもし

れないo

　図8－18は，最終埋戻し時における管上の土圧の高さ方向変化を示したものである。管

直上での各ケースにおける顕著な差は地表面に近づくほどみられなくなり，図中⑤として示し

た高さ付近では，いずれも土かぶり圧とほぼ一致することが知られる。地盤内の変位状況

や破壊領域からは，いわゆる等沈下面の指摘が困難であったが，この図によると，管および地
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盤の相互作用の影響が，等沈下面というはっ

きbしk形ではないが，地表面のかなり近い

ところまで伝わっていると判断してよいよう

に思われる。

　図8－19，図8－20，および図8－

21には，土かぶb高さと鉛直土圧，側方土

圧および側方土圧と管の側方kわみ量の関係

を示しft。図8－一　21から知られるように，

A6　6においてややe値の低下がみられるもの

の，解析結果は前に述べk管剛性の違いによ

るほどの差はみられないことが示されている。

すなわち，ここで行なっk解析結果からのみ

判断するとe値に最も大きな影響を及ぼす要

因は土かぶり高さ，管の剛性tsよびここでは

触れなかっftが管の大きさの3つであること

が指摘できようo
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図8－20　管側方土圧と土かぶb

　　　　　高さの関係
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第4節　大型模型実験とその解析

4－1　実験装置・試料および実験方法

4－1－1　実験装置

　実験に用いだ管は外径150㎝，内厚

1．2㎝，長さ200㎝の鋼管（SS41）

であb，これに図8－22に示す位置に

土圧計（ひずみゲージ式：10点），変

位計（継目計を使用，鉛直，水平2成分）

およびひずみ計（32点）を取b付けた。

図8－23に示すように実験用の土槽は，

高さ5．5m，奥行き21m，幅5．Omの

鋼製であり，これを大型鉄筋コンクリー

ト製ピット（6×5×6m）の中に設置

して実験を行なった。土槽の側面には図

8－23に示すようva　4段のパルプを取

b付けてあb，実験では上部3個のバル

ブの開閉により地盤内の水位を変動させ

ることができるようにしft。まk，管体

の応力・土圧・変位を測定するのみなら

ず，管周辺地盤の挙動も調べる目的で，

図8－24に示す位置に土圧計，間げき

水圧計，沈下計，RI式密度計用の塩ビ

パイプおよび密度測定用の容器を設置した。

4－1－2　実験試料

　実験に用いk試料は，利根川産の川砂

と人工配合しft砂礫の2種類である。こ

れらの粒度分布および物理諸量は，図8

－25toよび表8－3，8－4に示す通

りである。
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図8－22　ひずみ計及び土圧計の配置
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4－1－3　実験方法

　実験は図8－26に示す条件で行っ

ft。すなわち，支持地盤と埋戻し地

盤を同一の砂を用いて行なったケース

1に対し，ケース2，3では支持地盤

teよび管周辺に砂礫を用いてk・り，

管に対する周辺地盤の拘束の違いおよ

び支持地盤剛性の差などを調ぺること

を目的としたものである。まk，ケー

ス4は支持地盤の厚さが他のケースに

比べて幾分大きくとってあり，そのケ

ースについてのみ同一の実験を2回行

なっている。支持地盤は一層のまき出

し厚さ約40㎝でバイプレータにより

締め固め，所定の仕上b厚さになるよ

うにしft。その後，模型管を支持地盤

上に設置し，徐々に水を加えていった。

また，埋戻し地盤の作成は土槽に満

しft水面の約2m上に設けftベルトコ

ンベアーから砂および砂礫を直接投

入する方法によっだ。この時，砂を投

入する位置は埋設管の両側とし約75

㎝投入ごとに整地して各測定を行なっ

た。なお，地盤の密度および標準貫入

表8－3　砂の物理定数

比　　　　　重Gs 2，701

最大間ゲキ比em。、 0，991

最小間ゲキ比emi、 0，634

均等係数U。 2，056

有　効　径Dlo（㎜） 0．18
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図8－24　各種計器類の配置
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表8－4　砂礫の物理定数

比　　　　重Gs 2，702

最大間ゲキ比em。x 0，982

最小間ゲキ比emi． 0，650

均等係数U。 1，667

有　効　径D1。（㎜） 2．1
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試験は実験の終了時に行ない，上記した測

定の他にサンドサンプラーを用いft乱さな

い試料採取による密度測定を行なっft。

4－2　計算結果と実験結果との比較・

　　　　検討

4－2－1　解析モデル

　本章第3節で述べft解析手法を用いて，

模型実験を対象とした解析を行なう。解析

は，平面ひずみ問題として取b扱い，最初

に管頂上の土かぶり状態から開始し，その

後実験の手順に従がい土かぶb高さを上げ

ていくことにした。

　模型実験における各種現場密度測定結果

から，表8－5に示すように各ケースの単

位体積重量を決定した。まft，それに対応

した密度を有する供試体について三軸圧縮

試験を実施し，砂k・よび砂礫の構成式中

に含まれる各材料定数を決定した。これら

を表8－6に示す。
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@　　sond
．…　　　．gmvel　oo T

図8－26　支持地盤及び埋戻し地盤の条件

表8－5 解析に使用した地盤の単
位体積重量

深 0～

@50㎝

50～

@200㎝

200～

@540㎝
Case　l 1．8 1．8 1．8

〃　2 1．5 1．8 1．8

〃　3 1．8 1．5 1．8

単位；9／㊦

深度；・土槽底面を0

表8－6　解析に使用しft砂，砂礫の材料定数

Case 深度（㎝） φf（°） G’ λ κ

14

0～540 38．4 190 0．0098 0，001

2 0～50 42．4 250 0．0088 0．0062

50～540 38．4 190 0．0098 0，001

0～50 38．4 190 0．0098 0，001
3 50～200 42．4 250 0．0088 0．0062

200～540 38．4 190 0．0098 0，001
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4－2－2　管体に作用する土圧とその分布

　図8－27は，解析で得られft最終埋戻し時の土圧分布を示したものである。図をみると

本章3－3で述べftのと類似した分布形状を示していることが判る。すなわち，管頂部での鉛

直土圧は土かぶり圧の80～90％程度を示し，その最大値は管頂と管中心を結ぶ中心線から

約45°付近で生じている。その値は土かぶり圧のL4～1．5倍程度である。また，側方土圧の

最大値は管水平中心線上で生じ，その値として土かぶり圧の90～100％が得られている。

なお，図中には管頂，管側方および管底部で得られk測定値も示したが，土圧計の飛び出しに

より異常な値を示した管部分を除いてその対応は良いと言えよう。図によると地盤条件（支持

および周辺地盤）の違いによる差は解析上ほとんどみられない。これは，実験にte　hても同様

であっft。一般ec　1周辺地盤の剛性差は応力・変形に大きな影響を及ぼすものと考えられるが，

ここで得られft結果は模型実験の規模，および用いだ材料の強度・変形特性がそれほど変わら

なかったことによるものと思われるo

　図8－28は，土かぶり高さの増加に

伴なう鉛直土圧の変化を示しftものであ

る。なお，図中には式（8－2）で示し

kMarston式による算定値（完全溝状

態toよび完全突出状態）も示しft。これ

をみると土かぶbの小さい段階では実測

値は土かぶり圧よりも大きな値を示して

いるが地盤高さが増すにつれてほぼ土か

ぶり圧に近い値をとるようになる。また，

有限要素解はほぼ土かぶb圧と同程度の

値を示しており，この付近における実測

値との対応は良い。このことは，本章第

3節の計算例でも述べftようにきわめて

大きな剛性を有する管でなければ，通常

の支持地盤条件の下で埋戻しされk時

に管に作用する鉛直土圧は土かぶb圧程

度と考えてよいことを示すものである。

　図8－29は側方土圧と土かぶb高さ

の関係を示しkものである。なk，図中
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には実測値，有限要素解と

ともに式（8－3）で示し

たSpangler式による値

（支承角を180°とし，a．

は土かぶり圧を，eは実験

から得られだ値を用いてい

る）も示した。有限要素解

は実測値をやや上廻る傾向

にあるが，その一致度は比

較的良いと言える。一方，

Spangler式によると式

中のパラメータとして実測値

およびそれに近い値を用いて

おり，しかも支承角として最

大値を採用しているにもかか

わらず，かなり大きな土圧を

算定するようである。なお，

式中に含まれる側方土圧係数

の値は算定値にほとんど影響

を及ぼさないことは注目してよい。

4－2－3　管体ftわみ量

　実験および有限要素法に

より得られk管体鉛直およ

び側方変位量（δ．，δh）

を土かぶb高さに対してプ

ロットしたのが図8－30

である。なお，有限要素解

によるとδhとδvの間にほ

とんど差がみられなかっk

ので図にはδhのみを示し
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図8－28 鉛直土圧と土かぶり高さの関係

（有限要素解と実測値との比較）
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ておいた。また，図は管頂ま

で埋戻しされた時に測定あ

るいは解析で得られた変位量

を基準としてプロットしてあ

る。図にみられる通り実測値

にかなりのバラツキが認めら

れるが，有限要素解はケース

4の実測値に近い値を示して

いる。すなわち，実測値の上

限値程度の値が計算されてい

る。一方，管体のkわみ量を

算定するSpangler式によ

ると，図にみられるように過

大な変位が求められk。この

ことと側方土圧の計算結果と

を照らし合わせると，Spa－

ngler式は変位に対しては

安全側の，また管体応力に対

しては危険側の評価をする傾

向があるという点には充分留

意しておく必要があろう。

4－2－4　側方土圧係数

　図8－31に，実験tsよび

有限要素法により得られft有

07
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0

O

＝εさ9⊂b

ば

　　　　　lOO　　　　　　　　　　　　200　　　　　　　　　　　　300

　　　　　　Height　of　f川inq　up　H（cm）

図8　一一　30　管体たわみ量と土かぶり高さの関係

　　　　　（有限要素解と実測値との比較）
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図8－　31　側方土圧と管体側方たわみ量の関係

　　　　　（有限要素解と実測値との比較）

効側方土圧と管体側方ftわみ量の関係を示す。いずれのケースに対しても，それらの間には直

線関係がみられ，管周辺地盤の受働抵抗に未だ裕度が残されていることを示している。有限要

素解をみると地盤高の低い部分で非線型性が顕著であり，土かぶbの増大につれてeも増大す

る傾向にある。したがって，初期の変形部分を度外視すれば，その勾配は実験で得られk値を

近似しうるものと言ってよい。
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4－2－5　管の円周方向応力

　　　　　　分布

　図8－32には，ケース4に

おける最終埋戻し時の管体周方

向応力分布を示す。ただし，

図の符号は圧縮をマイナスにと

ってある。図から明らかなよう

に，有限要素解と実測値との間

にはきわめて良い一致度が不さ

れている。管体に生じる応力値

は，管～地盤系の微妙な相互作

用の結果として生じるものであ

り，また測定精度的にも土圧な

どに比べてよb高いものと考え

られる。これらを勘案すると有

限要素法による解はかなbの妥

当性を有しているものと考えて

　よいように思われる。

図　S

釧悟
O△2

200

400

「齢・、

　　黛

q

図8－32　管体円周方向応力分布に関する
　　　　　有限要素解と実測値との比較

　　　　　（Case　4）

第5節　潮位変動時の管の挙動

　埋戻し時および埋戻し後，水位を上下させた時の管に作用する土圧（管頂および管側方

部），管体変位量および管体応力（管頂，管側方teよび管底部）の変化の一例を図8－33に

示す。これから埋戻し終了時において測定された各値は第1回目の水位低下時において急激

な増加を示した後，その後の水位変動により徐々に増加する傾向を示しているが，第3～4回

目からはほとんど一定値に落ち着くことが判る。図8－34は第1回目の水位低下時の値に対

する最終的な値（第2～6回目の水位低下時）との比を示しftものである。これからその比を

求めると，鉛直土圧は約LO，側方土圧は平均1．1，鉛直ftわみ量は1．45，teよび側方たわ

み量は1．2と増加している。まft，管体応力の比はほぼ1．2である。このように土圧値，特

に鉛直土圧の増加があまbみられないにもかかわらず，管体変位および応力の増加が著しいこ

とは興味深い。これらの傾向は他の実験でもみられた。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－200一



　図8－35は，ケース1，2，3に対して第1回目の水位が降下し，有効土圧が増加する過

程の鉛直土圧の実測値を地盤内水位を横軸にとbプロットしたものである。図中，○印を結ん

で示した線は，水面下ではγ｛・Hを，また水面上ではMarstonの完全溝状態に対する式か

ら求められる値の和を示しftものである。なお，図中には参考のために各種土圧公式から求め

られる値も示してS）いk。図8－36は，同様のプロットをケース4に対して行ったものであ
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る。ftだし，この図は第6回目まで

の水位低下時の値をすべてプロット

してある。これらから明らかなよう

に，最も鉛直土圧が大きいと思われ

る水面が最も低い状態では，土かぶ

り圧よりかなb鉛直土圧が小さく，

またそこに至るまでの鉛直土圧の推

移も○印で示しft線にほぼ沿った形

で変化することは注目されよう。

　図8－37は，図8－33と同様

に水中埋戻し時およびその後の水

位変動時に得られk側方土圧と側方

たわみ量の関係を示したものである。

図8－33からも指摘されkように

第1回目の水位低下時において，各

値ともきわめて大きな増加を示して

いftが，図8－37によると側方土

圧係数はほとんど変化しない。すな

わち，水位変動時にts・ける側方土圧

と側方たわみ量の増加率は，埋戻

し時において得られる増加率にほぼ

等しいことが判る。

　このような水位変動に伴なう管体

応力，ftわみ量の増加傾向は管の安

全性を議論していく際，無視できな

い重要な問題である。これは，主に
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水位変動による管頂の鉛直土圧の変化

管一地盤系の相互作用に起因する地盤側の塑性変形，特に繰返し荷重を受けft時のひずみの累

積現象に依存する所が大きいものと思われる。

　上記しft現象を定量的に把握し，一般化することは今後の課題であると言えるが，今回の潮

位変動を模擬した模型実験結果を要約すると以下の点が指摘できる。

（1）鉛直土圧に関しては，地下水位以下ではγ｛・Hを，地下水位以上に関してはMarston
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図8－37　側方土圧と管側方たわみ量の関係

　の式を適用してそれらを加算しk値が実験値と良い一致を示すこと。

（2）　Spangler　式による管体変位の予測値は一般に過大な値を示すが，水位変動時の増加量

　を考えればほぼ妥当なこと。

（3）側方土圧係数は埋戻し時における値とほぼ一致すること。

第6節　ま　と　め

　弾・塑性構成式を導入した有限要素解析手法を用いて，埋設管一地盤系の相互作用解析，す

なわち，支持地盤の剛性ならびに支持地盤の沈下性状をパラメータとして実施しだケーススタ

ディから，土圧・変形分布に対する考察を行うと共に，Marston－Spangler　による設計用

土圧算定式との比較について論じft。さらVC　s大型模型実験結果との比較から提示した解析手

法の適用性と潮位変動を模擬した実験結果について述べた。以下に得られた結論を要約する。

（1）管の剛性をパラメータとしk計算結果によると，剛性管では突出状態に，一方，たわみ性

　管では溝状態に対応する地盤内変形挙動が示されたが，この結果から鉛直相対すべり面を明

　確に指摘することはできなかった。一方，管に作用する鉛直土圧の分布をみると，たわみ性

　管及び剛性管に対しそれぞれ凹形及び凸形が得られ，一様分布とはならない。さらに，側方

　土圧分布をみると，たわみ性管の場合は放物線形状を示し，その最大値は概ね土かぶり圧と

　一致した。一方，剛性管の場合深さに応じて若干増加する傾向は見られるが，平均的にみる
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　と土かぶり圧の4割，すなわち静止土圧程度は期待してもよいことが示された。

（2）支持地盤剛性を変えk計算結果からは管底の鉛直土圧分布に差が生じる点を除いて，管の

　挙動にはほとんど影響を及ぼさないことが示された。

㈲　支持地盤の沈下性状を変えft計算結果によると，いずれの場合も土かぶりの浅い段階では

　地表面まで支持地盤の沈下の影響が表われるが，土かぶりが増大するにつれてその影響は逐

　次減少する。このことは管上における土圧の高さ方向の変化にも表われ，相対変位の方向の

　違いによる土圧の差は地表面に近づくにつれて徐々に減少する。すなわち，相対変位が生じ

　る深さを等沈下面というはっきりしft形で指摘することは困難である。なお，突出状態を想

　定しft解析では，鉛直に近い相対変位面が示されkが，溝状態を想定した解析では管から斜

　め上方に拡がる形で形成されることが指摘されft。さらに，管に作用する鉛直ならびに側方

　土圧の大きさと分布性状は本節1）で述べk傾向とほぼ類似しだ結果が示されft。

（4）上記しft計算結果から，側方土圧係数は管剛性と土かぶb高さに影響され，それらが大き

　い程大きくなることが示された。

㈲　大型模型実験により実測されft管頂部と管側方部の土圧，管体変位量ならびに管体応力を

　有限要素解と比較しftところその対応は良く，従って提示しft解析手法により充分な精度で

　埋設管の土圧・変形状況をシミュレートできるものと結論づけられる。

（6）潮位の変動を模擬しft実験結果から，水位以下での鉛直土圧は有効土かぶり圧で，一方，

　水位以上に関してはMarstonの式を適用してそれらを加算しft値が実験値と良い一致を示

　すことが指摘されft。なお，水位の上昇・下降の繰返しは管体応力と変位を増加させる傾向

　にあるが，本研究ではこれを定量的に評価することはできなかった。今後の課題として残さ

　れた問題である。
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第9章杭のネガティブフリクションに対する
　　　　　　　　　　　　　　120）～125）
　　　　　　　設計手法

第1節概 説

　厚く堆積する軟弱地盤上に建設される重要構造物に対しては，杭材の品質向上，長尺の鋼管

杭の出現および杭打ち機の発達の結果として，一般には堅固な層を支持地盤とする杭基礎型式

を採用することが多い。周知の様に，杭基礎の支持機構は上部構造物から伝達された荷重を，

杭周面で上部構造物に対し上向きに作用する摩擦力（正の摩擦力）と杭先端地盤の支持力に期

待するものであるが，地盤が地下水の汲み上げや載荷盛土などによb沈下を生じると正の摩擦

力が消滅し，下向きの摩擦力（負の摩擦力，ネガティブフリクション：以後N．Fと略称す）

が卓越するようになる。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　126）
　このN．Fによる被害例はかなり以前から報告されてSts・　b，土質基礎工学上の大きなテーマ

の一つでもあった。したがって，これに関する研究も種々な角度から実施され，数多くの成果

　　　　　　　　　　　　　　　　127）
が上げられている。Terzaghi－PeckによるとN．Fは，杭周面積と平均せん断強さの積と
　　　　　　　　　　128）
して求められ，またAhuは最大軸力が発生する中立点位置を杭と地盤の相対沈下が0の点と

いう観点からN．Fを検討することを提案している。地盤沈下と杭周面に作用するせん断応力

の関係に着目した初期の理論的研究としては，杭周辺地盤内の微少部分の力の平衡状態から出
　　　　128）　　　　　　　　　128）

発した針生　，Habib　の考え方が上げられる。また，地盤の粘弾性論的な物性を考慮した
　　　　129）　　　　130）

研究が別所，渡辺らによb行われた。杭と土との間の摩擦特性を導入し，杭近傍の力のつり合

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　131）
いから杭に作用するN．Fを求める方法としては，　Seed　and　Reese　による力のつり合い
　　　　　　132）　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　133）

式に基づく沢ロの研究が上げられる。伊藤・松井は杭の沈下によb生じるN・Fの減少につい

て考察し，杭先端地盤剛性を考慮した杭先端軸力の減少率を提案している。杭の任意点に作用

するせん断応力から，Mindlinの弾性解を援用して杭周辺の応力分布を推定し，杭体軸力を
　　　　　　　　　　　134）　　　135）
算定する手法がPoulous，山肩らにより展開された。一方，数値解析手法の発展に伴ない杭
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　133）　　　　　136）　　　　　　137）
と地盤の相互作用を考慮する方針から，有限要素法を用いた研究が伊藤ら，木村ら，Walker

らにより行なわれた。

　以上の研究は，単杭を対象としたものであるが，実際の構造物は群杭として支持されること
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　138）　　　　　139）　　　　　　　　　　　140）
が多いためそれに関する研究も幾つかみられる。Zeevaert，山肩ら，および江刺らは，等間
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隔で無数に打設された群杭に作用するN．Fを杭近傍における力のつb合いから深さ方向にお

ける鉛直土圧の低減式を誘導し，さらにこれに基づき群杭効果における軸力の低減効果につい

　　　　　　　　　　　　　128）
ての考え方を提示した。遠藤は，単杭に作用する最大軸力に着目し，これを杭周辺の土の重量

に変換し，等価重量負担半径の考えから群杭の低減率を算定する方法を提案している。まft　t

　　141）
柴田ら，は杭の換算本数という考えから杭の相対的配置の影響を加味した群杭効果の算定式を

求めている。　　　　　　　／

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　128）142）～144）
　上記した理論的・解析的研究と併行して，実物大杭を用いた現場実験も数多くみられる。こ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　145）
れらの現場実験では，主にBjerrum　の提案式と群杭効果及び杭先端地盤の硬軟による中立

点位置の変動について考察が加えられ，その結果は現行設計指針の中に取り入れられている状

況にある。

　以上に示したような理論面及び現場実測に基づく既往の研究により，N・Fの特性がかなり

明らかにされてきたと言えるが，N．Fの発生機構と関連する杭周面でのせん断特性の把握，

それに基づく群杭効果の評価法など基本的な問題も残されているように思われる。また，大型

送電鉄塔などのように，基礎の微小な変形が上部構造物に与える影響が大きい場合，杭基礎の

変形に対する精度の高い予測手法の確立も重要な課題であろう。本研究は，これらの点に着目

して，大型模型実験，現場実験teよびそれらを対象とした数値解析を実施し，　N．Fの基本的

特性と杭基礎変形に関する予測手法および計算値と実測値との比較について述べたものである。

　第2節は，杭と地盤間で発揮されるせん断応力に関する基本的特性を把握する目的で実施し

た模型実験とその結果について述べたものである。実験は，粘性土および砂を用いて行われて

Se・　b単杭tsよび群杭に作用するN．Fを有効応力の立場から論じる。

　第3節は，模型実験で明らかにされたN．Fの基本特性を確認する目的で実施された実物大

杭を用いた現場実測とその結果について述べたものである。杭のN．Fに関する実測結果は数

多いが，本節で述べる計測には有効応力の観点からN．Fを議論するために，間げき水圧te・よ

び地盤内有効側方土圧の測定が含まれている。

　第4節では，第2節で示されft群杭のN．F特性，特に周辺地盤の沈下に伴なう有効鉛直土

圧の減少が群杭効果の主要因であるとの観点から誘導された軸力低減率に関する簡便な算定法

について述べる
　　　　　　　o
　N．Fによb生じる杭の沈下挙動に着目して実施した有限要素解析とその結果について述べ

たのが第5節である。この解析手法には，Roscoeらにより提案されft粘性土の構成式と第2

章で述べた砂の構成式および杭～地盤間のすべb現象を表現しうる境界要素が導入されている。
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第2節　模型実験による杭周面せん断特性

2－1　模型実験による杭周面せん断特性

　使用した試料は，表9－1（a），（b）および図9－1に示す物理諸量を有する粘性土と川砂であ

る。これらの強度一変形特性を三軸圧縮試験機により調べた。粘性土に関しては，液性限界程

度の含水比でよく練り返した後，小型圧密土槽（高さ48　cu，直径89c血）へ搬入し，　O．5

kg　f／dの圧密圧力の下で一週間圧密したものを切り出して供試体とした。砂質土に関しては，

相対密度を3通bに変えて試験を実施した。三軸圧縮試験（CU：粘性土，　D：砂）による有

効内部摩擦角（φ’）及び等方圧縮試験により得られた圧縮指数（λ）teよび膨潤指数（κ）の

値を表9－2に示す。

表9－1（a）粘性土の物理諸量

液性限界WL（％） 46．2

塑性限界Wp（％） 32．3

塑性指数Ip 13．9

土粒子比重Gs 2．67

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1∞

　図9－2に用いた実験装置の概略を示　　50

す．土槽は高さ、m，内径2m，厚さ6ξ6。
　　　　　　　　　　　　　　　　　　こ
㎜の鋼製板で作成されてSs・　b，土槽側面840
　　　　　　　　　　　　　　　　　　＄
には図に示す8ケ所に直径3㎝の排水用〔L20

ボーラスストーンが設けてある。土槽底

部には，杭と杭体軸力測定用ロードセル

（容量：1ton）を連結するための円孔

（直径12㎝）が13ケ所設けられてb

b，単杭teよび群杭の場合にも適用でき

るようになっている。土槽上部には鋼製

のフタが取り付けられるが，その頂部に

は空気抜きコック，加圧装置と結合する

コックおよび加圧用のゴム袋が備えつけ

られている。鋼製フタの内側は，ゴム袋

品1

表9－1（b）砂の物理諸量

土粒子比重Gs 2．70

最大間ゲキ比em。． 0，991

最小間ゲキ比eml． 0，688

均等係数u 2．44

有　効　径Dlo（㎜） 0．18

10 on

　　　001　　　　　　01
　　　　　Grain　Slze（mm）

図9－1　試料の粒径加積曲線

表9－2　試料の力学定数

LO

φ’（°） λ κ

粘　　性　　土 36．9 0，147 0，044

Dr＝31％ 38．4 0．0098 0．0010

砂 59％ 40．8 0，062 0．0013

90％ 49．4 0．0058 0．0028
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　　　　　　　　　　　　　　図9－2　大型土槽と載荷装置

内の空気を排除しやすくするために円錘形状となっている。加圧はコンプレッサーから送られ

た空気圧をレギュレータにより所定の圧力に調整し，圧力タンク内で水圧に変換しゴム袋を介

して行なう。圧力タンクの側面には，ビューレットが取り付けられてSe・　b土槽内の地盤沈下量

が測定できるようになっている。なお．ゴム袋内の空気や水を排除するために，真空ボンプへ

連結できる経路を有してte・　b，載荷前にはゴム袋内をほぼ真空状態にすることができる。これ

は加圧による沈下量測定をよb確かなものにするために行なうものである。

　使用した杭は，長さ80㎝（粘土性），1m（砂質土），外径10．15㎝，肉厚4．1㎜の鋼

杭である。単杭の実験では，杭表面が黒皮のままの杭，一方群杭は5本1組で実験を行っftが，

その内の1本はピッチ1．5m，ねじ山の高さ1㎜のねじを切った杭を用いて杭表面の影響をみ

ることとした。

　実験方法について以下に述べる。粘性土の場合，まず杭を所定の位置に設置し，土槽下部に

5㎝の砂を敷く。その後，粘性土を液性限界程度の含水比でよく練b返し土槽内へ搬入する。

杭に接する粘性土層の高さは75㎝である。粘性土層上部には20㎝の砂層を敷き，さらに

10㎝厚の載荷板（木製）を設置して，上部からの荷重が均等に伝達されることを期待した。

杭の設置位置は，単杭の場合は土槽の中央部であb，群杭の場合は土槽中央部に中心杭を設置

し，その周辺に4本の杭を杭間隔が25Dおよび4．　OD（D：杭径）となるように配置した。

粘性土層には，間げき水圧計（容量：20　kg　f／♂）および土圧計（鉛直方向，容量：20　kg

f／di）を杭近傍，土槽側壁付近の粘性土槽の中央部tsよび最深部にそれぞれ埋設しft。計器

類k・よび杭配置の一例を図9－3に示す。図に示すように杭頭部および杭下端部においては，

杭径よbやや大きい径の鋼管を設置し，周辺砂層による摩擦力が伝達されないようにしている。
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圧密圧力は原則として0．6　kCt

／㎡と1．　67kgf／（r｛iの2段

階に分けて作用させた。

　砂質土の場合は，土槽最下

部に5㎝厚の砂層を敷き，そ

の上va　25㎝厚の粘性土層を

作成し，さらに乾燥砂を粘性

土層上部から70㎝の高さま

で充項した。その概要および

埋設計器配置の一例を図9－

4に示す。砂層下部に粘性土

層を設けたのは，砂層の沈下

を充分に生じさせることと，

砂層の沈下によりN．Fが生

じるのは砂層下部に圧密層が

存在する場合にみられること

を想定したものである。実験

は単杭と群杭を対象とし，群

杭の場合は5本1組，杭間隔

は25Dで行なった。砂充墳

後，砂層を飽和させるために

砂層表面に放水し，飽和させ

た後に実験を開始した。圧密

圧力は，O．48，0．　6，1．19

o　　pore　pressure　cell

ロeorth　pressure　cell

←
wo　er　pressure
@　l　＞　　　　　6　‘

ood｜ng　pα

sond 8

　　　cl（】y

@　　　loyer

y＝コ　　　　O 口

lle

o
o巴

、も

sond

lood　cell

8

　Singie　pjie

40D

Kcg－2

Kcg－5

。K

陶宅

図9－3　杭及び埋設計器の配置例（粘性土）

sond
Iayer

clay
loyer

図9－4

　　　　　　　　　　8

　　10ad
　　ce　11

杭及び埋設計器の配置例（砂）

25D
Ksg－1

・と・

°、三、

tsよび1．　67kg　f／唖の4段階に分けて負荷している。現場密度試験によると，砂層の間げき

比（e）はO．　87～O．90の範囲であった。

2－2　実験結果

　粘性土における単杭の場合の杭先端軸力，沈下量および間げき水圧の経時変化を図9－5に，

一方砂における場合の杭先端軸力と沈下量の経時変化を図9－6に示した。粘性土の場合，軸

力の増加は各ステップとも20日程度でほぼ収束状態に到達しており，それぞれ200　kgf　IE・
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よび650kgfの最大軸力が測

定された。この最大軸力が発揮

される時期は，間げき水圧の変

化が収束する時期とほぼ一致し

ている。なお，載荷直後にtsけ

る間げき水圧は載荷圧力とほぼ

一致してSb　b，粘性土地盤は飽

和状態にあるものとみてよい。

砂の場合，最大軸力に到達する

時間は，高々10分程度であり，

載荷に要した時間を考慮すれば，

載荷終了とほぼ同時期に最大軸

力が発揮されるものとみてよい。

各ステップva　bける最大軸力e：i

それぞれ295，400，620，

および900kgfであった。

　図9－7および図9－8には，

粘性土te　iび砂における群杭の

実験結果の一例を示す。表9－

3には，群杭の実験で得られk

最大載荷圧力に対する各杭の

最大軸力と単杭の最大軸力と

の割合を示した。粘性土の場合，

杭間隔が25Dでは中心杭，周

辺杭ともに単杭の場合より小さ

な最大軸力が示されているが，

4Dになると周辺杭での最大軸

力は単杭の場合とほぼ一致して

いる。また，杭表面粗度の影響

も明らかに示されている。

　群杭による軸力低減効果の顕

oo7

co6

珈

伽
◎
孜刀

oo

0

4

8

12

図9－5 単杭にtsける軸力，沈下量及び間げ
き水圧の経時変化（粘性土）

　㌔
　ミ
12－s一

　呈

08①
　§
04S
　3
・ξ

apPlied　pressure

　　　l67kgf／cm2

　ε【）0

　7∞　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1，19kgf／cm2

⌒60
き，。。

』、。

き，。。

　200

　100
　　　　　　　　　　　　　　　Ek】psαj　tlme（mlnJ

　O　　　　　　　　　　　50　CO　　　5α）K）α）　　改X刀
El．・　　　　　　　　　　・偲kgf／・m2

図9－6 単杭にtsける軸力及び沈下量の
経時変化（砂）
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著な，各中心杭にteける粘土層tsよ

び砂層最下部での土圧の経時変化を

示したのが図9－9および図9－

10である。単杭の場合においても

載荷圧（1．67k9　f／㎡）に対し，粘

性土では27．5％，砂では41．9％

程度の土圧低減がみられるが，杭間

隔が密になればその傾向は助長され，

粘性土においては25Dの場合載荷

圧力（1．67kg　f／♂）の45．　5％，

4．ODの場合は39．0％，　teよび砂

においては59．3％程度の土圧低減

がみられた。なお，土槽側壁付近で

実測された土圧は，いずれの実験で

も載荷圧の5％程度の減少がみられ

たが，杭周辺での減少割合に比ぺて

大きな値ではないものと考えられる。

2－3　単杭における杭周面せん断

　　　　特性

　上記しft杭体発生軸力と沈下量の

データから，粘性土の場合を取b上

げ杭全体にわたb平均的に作用して

いるであろうせん断応力（τ）を求

　　　　　　　　　－tめ，有効鉛直土圧（σ・）との関連に

ついて整理してみる。τは，測定軸

力を初期の杭長から沈下量を差し引

いて計算した杭周面積で除して求め

る。一方，杭全体に平均して作用し

　　　　　　　　　　　　　　＿tているであろう有効鉛直土圧（a。）

は，実測鉛直土圧の深さ方向の分布

＝Oさ

◎

㊥

　900

　8∞
こ

v7001s

Φ6009
y－ T00
要

q400

　300

200

100

　0

0　48、12162024263236404448
　　　　　　Ek】psαj　time　（days）

図9－7　群杭における軸力の経時変化
　　　　　（粘性土：4．OD）

　　　Ksg－1

oPPI　Ied　pressure

　ligkgf／cm2

　　　　　lO　　　50　100　　　5001COO
　　　　　　　EIapsed　tirne（m　l　n）

図9－8　群杭にむける軸力の経時変化
　　　　　（砂：25D）
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表9－3　群杭と単杭の最大軸力比

土の種類 杭間隔 杭の．位置 最大軸力比（％）

中　心　　杭 75．4

2．5D 周　　辺　　杭 90．3

粘性土

周　　辺　杭
i表面；粗）

94．9

中　心　杭 95．1

4．OD 周　辺　　杭 103．1

周　　辺　　杭

i表面；粗） 117．4

　　冷ｻ
中　心　杭 93．3

2．5D
周　　辺　　杭 98．9

を考慮して平均化した値から間げき

水圧を差し引くことによb求めてい

る。なお，間げき水圧はその分布を

第1近似として実測間げき水圧を通

る放物線で表示し，深さ方向の平均

値を求めている。

　以上のようにして求めft　7と万↓

をプロットしたのが図9－11であ

る。圧密の進行により；↓が増加す

ると，それに伴ないτが増大し，あ

るせん断応力以上になるとi／；｛

がほぼ一定の割合でτが増加する様

子が伺える。図中には，土の静止土

圧係数（Ko）とtanφ’を乗じた値を

勾配として有する直線を示してtoい

た。ここにKoはJakyの提案式

（＝1－sinφノ）に基づhてhるo

実験で示されft　7／硫の値は，こ

の値よb低くほぼ70％程度である

ことが示されている。図に示しftせ

1．0

08

Q6

O．4

0．

08

06

Q4

O．2

O

図9－9

slngle　p｜le

ce「寸er　Plle

（25D）

c雅691ξ

4　　　8　　　12　　　6　　　20

　　Elopsed　time　（days）

単杭及び群杭（中心杭）周辺部

における鉛直土圧の経時変化

Stngle　Plle

center　Pl　l　e

（25D）

5　10

図9－10

＼・9…m2

　　　　　　　　Hgkgf／㎝2

　　　　　　　　06kgf／cm2

　　　　　　　　Q48kgf！「cm2
　　　　　　　　0．6　kgf／c　m2

　　　　　　　　0∠挺∋kg　f／crn2

50　　100　　　　　500　1COO　　　　5CCO

　Elapsed　time（min）

単杭及び群杭（中心杭）周辺部

における鉛直土圧の経時変化
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ん断特性は，Koの値を

固定して考えるとtanφノ＿O．4
　　　　　　　　　　　NE
の低下，すなわち杭周面　S
　　　　　　　　　　　　go
部で発揮される摩擦角がIO
　　　　　　　　　　　　♂
土自体のそれよb小さい　5σ2
ことに・るものとして説ξ

　　　　　　　　　　　　　Ol
明される。しかし，杭周

辺部で生じている現象は，
　　　　　　　　　　　　　　0

主応力軸の回転などにみ

られるように複雑であb，

φ’の低下だけでは議論

できない点もみられる。

　　O，4　　0、6　　08　　1．O　　l，2　　1．4　　　1，6　　18

　　　　　　　　　　　　　　　　－　　　　　　　2　　　　Effective　vertrco　l　eorth　pressureσv（kgf／cm｝

図9－11　杭に作用するせん断応力と有効
　　　　　鉛直土圧の関係（単杭）

　今，杭にセン断応力が作用していない状態から圧密沈下が始まり，杭にN．Fが作用してい

く場合を考えよう。沈下が生じると杭周辺の主応力は徐々に回転していき，一般に鉛直方向の

有効応力（σのと最大有効主応力（O｛），および水平方向の有効応力（σ　fi）と最小有効主応力

（σ‘）の方向は一致しない。すなわち，この状態でσAと直交する方向にせん断応力（τ）が

杭に作用することになる。この時，最大主応力面と有効鉛直応力（oC）との間の角度をα’

（反時計回りを正）で表わす。地盤と杭の相対沈下がある値以上になると，充分にせん断抵抗

力が発揮されるが，この時α’はモール・クー・ンの規準に従えば，α’＝45°一φ’／2で表

わされるので，a↓，σli，τは有効最大および最小主応力（al，a5）を用いて次式で表わさ

れる。

　　・C－｝（σ1＋σ6）＋；（al　一・6）・…φt　　　　　（・一・）

　　・6一麦（σ｛＋σ5）一；（・1－a≦）・…φt　　　　　（・一・）

　　・－S（σ｛一σ6）・…φt　　　　　　　　（・一・）

一方・・1・・5との間には・・S－・1・N二（N，一（・＋…φ’）／（1－・…φ’））

の関係があるので，これと上式とから次式を得る。

　　　　　1　－　8in2　φ’
　　　　　　　　　　　　・σC・t。nφノ
　　τ＝　　　　　1＋sin2φ

　　　＿K．。1．，。nφ’　　　　　　　　　　　　（9－4）

　　ここに，

　　　　　　　　　1　－sin2φノ
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（9－5）　　　　　K＝　　　　　　　　　1　十　sin2　φノ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ー213一



すなわち，oAはKで表わされる係

数にaCを乗じた値で表わされるこ

とになる。

　図9－12は，式（9－5）およ

び地盤の静止土圧係数に関する半経

験式，すなわちJakyの式および
　　　　　　　　　　　146）
Brooker－Irelandの式（Ko＝

O．95－sinφ，）から求められる

Ko値と有効内部摩擦角（φノ）の関

係を示したものである。これから，

式（9－5）によるKoが最も大き

く，Brooker－lreland式が最も

低い値を与えることがわかる。まft　t

この傾向はφ’が小さいほど顕著で

ある。他方，Ko一値にtanφ’を

乗じた値をφ’との関係で示すと図

9－13を得る。図によればφノが

小さいほど上3式で得られる値の差

は小さくなる傾向にある。一般に，

杭と地盤との間で発揮される摩擦角

（δ）は土自体のそれよb低いこと

が知られているので，K一値の算定

　1．O

　O

Y　O6

　04

　0．2

　　0

05

40

h⊂o←．×

02

　　　lO　　　　20　　　　30　　　　40
　　　　　　　　　　　　　　φ’（。）

図9－12　有効内部摩擦角（φ’）と

　　　　　土圧係数（K）の関係

　　　　　measured　vaiue

O　　　　K）　　　20　　　　30　　　40

　　　　　　　　　　　　　　　φ’（°｝

　図9－13　有効内部摩擦角（φ’）と

　　　　　　Ktanφ！の関係

50

50

式はいずれを用いても有意の差はないと言えよう。ただし，N．Fに関しては式（9－5）は

安全側の値を与えると言える。なお，図9－13中には粘性土に関する単杭と群杭の実験から

求められるK一値を示した。実測値はある幅をもつが，図によるとδはほぼ15°～20°の範囲

にあり，この値は粘性土自体のφ’のほぼ40％から55％程度であることが示されている。

2－4　群杭における杭周面せん断特性

　群杭の場合の杭周面に作用するせん断特性を評価するために，単杭の場合と同様な整理を試

みたのが図9－14および図9－15である。ただし，軸力が変化する過程は無視し，最大軸

力発生時点のみに着目している。図中，白抜きの記号で表示したのは載荷圧力とiの関係であ
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b，黒塗りの記号で示

したのは実測有効鉛直

土圧分布から∂ζを求

め，それに対してτを

プロットしたものであ

る。すなわち，載荷圧

力と3ζとの差が深度

方向の平均的な有効鉛

直土圧減少分を与える。

実測値による硫とi

との関係をみると，や

やバラツキはみられる

が，その勾配は単杭，

群杭を問わずほぼ等し

く，粘性土の場合O．2

～O．24，砂質土の場

合O．3が得られた。こ

れは，杭周面で発揮さ

れるせん断応力は有効

応力表示によるせん断

応力評価式：τ＝α・

σC（α＝Ktanφノに

相当）によb単杭llS・よ

び群杭に対して算定し

うることを立証してい

る。しkがって，群杭

効果の大きな要因の一

　04　　　　　　Ptle　NO

　　　（〉一つKcs

乍　△”▲Kcq’2
ミ03　　▽L’－v　Kcg－1

㌫　　　　　　［｝－r■　Kcg－4

i。、㌶㌫川
i。，

50

40

30

20

uり

�閭

O．

　∠

　　　　　Effectlve　vertical　stressσv（kgf／cm2）

図9－14　杭に作用するせん断応力と有効
　　　　　鉛直土圧の関係（粘性土）

・上Sm二1，…n緬

　　AJ
　　．i雲

ム吐台

　　　　　　Ksg－1

（う（ず
0
　　0．2　　0．4　　06　　　08　　　1．O　　l2　　　14　　　16

　　　　E．ffectlve　verticai　e（コrth　pressureσv（kgf／cm）

　図9－15　杭に作用するせん断応力と有効
　　　　　　鉛直土圧の関係（砂）

つとして杭周辺部での有効鉛直土圧の低減効果がせん断応力の減少をもたらすものと考えるこ

とができよう。なお，図9－15中には式（9－5）で表示される直線も示しておいた。式

（9－5）は杭表面近傍で成立するものであり，式中のaCは実験で得られたそれとは幾分異

なることが予想されるが，後述する有限要素解析結果の図9－32に示される通り，その差は
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ほぼ無視しうるものと判断できる。そこで，a↓として実測結果を用いて式（9－5）によb

δを求めると22°が得られる。この値は砂のφ’のほぼ57％に相当する。また，図9－14

中には杭表面粗度の高い杭における7～3C関係もプロットしてある。これよb，粗度の影響

がみられ，αとしてO．25が得られている。

第3節　現場実測によるN．F特性

3－1　現場実験の概要

　載荷盛土による実物大杭のN．Fに関する現場実験が昭和52年9月から約1ケ年にわたb

実施されft。実験実施地点は埼玉県戸田市内に位置する変電所建設予定地点である。実験箇所

では杭打設に先きがけて原位置試験（標準貫入試験，孔内加圧試験）teよび各地層での試料採

取が行なわれた。詳細な室内試験（圧密試験，一軸teよび三軸圧縮（CUおよびD試験））も実

施され，地盤を構成する土質材料の強度一変形特性が調べられft。地盤の概要とともに，室内

試験の結果を図9－16に示しておく。なお，実験実施地点での自然地盤沈下は，市全域にわ

たる地下水汲み上げの規制によb昭和50年以降，ほぼ停止している状況にある。

　実験に使用した杭は，D＝609．6㎜，　t＝9．5mの鋼管杭であり，杭先端は閉端とした。

これを盛土直下に2本（支持杭：NF1（GL－33．　5m），摩擦杭：NF2（GL－25．　O

m））打設し，支持地盤の硬軟がN．Fに及ぼす影響を把握することとした。杭打設に先きが

　　　　　　　　　一…瀦・％）　・・i・㌫，・9・嚇謂麟・ε麟・1・・（・）1
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図9－16　現場実測地点の地盤概要及び物理・力学定数の深度分布
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けて耐衝撃型のひずみゲ

ージをNF1に20点お

よびNF2に16点取b

付けている。地盤中に埋

設した計器は，層別沈下

計（2重管式，盛土中央

部および法尻部にそれぞ

れ5点），間げき水圧計

（5点），側方土圧計

（5点）であb，地表面

には沈下計（15点）が

配置されている。今回の

現場実測の特徴の一つは，

地盤内側方応力を測定項

目の中に取り入れた点で

ある。これは，本章2－

3でも述べたように側方

応力が杭周面せん断特性

に直接関与していること，

および側方土圧は圧密や

振動履歴に依存し，地盤

の強度一変形特性に太き

な影響を及ぼすこと，し

＠ Plle

o pore　pressure　cel　l
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図9－17　杭，各種埋設計器の配置及び盛土の形状

たがって杭一地盤系の変形解析を行なう際の初期条件として重要な役割を果ftすことなどを勘

案したことによる。

　載荷盛土は，図9－17に示したように，幅30m，奥行き20m，高さ25mである。現

場密度試験から盛土材料の単位体積重量として1．989f／㎡が得られている。実験は，まず

50㎝の盛土を行なった後，杭の打設tsよび各種埋設計器の設置を行ない，その後145日経

過した昭和53年3月25日から約20日間にわたり2mの盛土を行なう手順で行われた。
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3－2　実験結果

　図9－18は，経過日数をパラメータ

にして実測間げき水圧の深度分布を示し

たものである。図中，破線は静水圧分布

を示す。2m載荷盛土前の間げき水圧分

布をみると，GL－17m付近まではほ

ぼ静水圧に近い値を示すが，それ以深で

は急激な低下を示している。しかし，実

験中の地下水汲み上げによる地盤沈下は

ほとんど生じていないことを考え合わせ

ると，図で示す間げき水圧分布は載荷盛

土前においてほぼ平衡状態に達している

ものと考えられる。図9－19は，計器

埋設後110日目の側方土圧の深度分布

を示したものである。図中には全側方土

圧とともに有効側方土圧，間げき水圧，

有効鉛直土圧および孔内加圧試験により

得られた有効側方土圧も併せて表示して

ある。この図に基づいて求めた静止土圧

係数（Ko）の深度分布を示したのが図9

－20である。図中には参考のftめに
　　147）
Alpanが室内試験に基づき提案した

Koも併記してある。図によると，　GL

－7mでの側方土圧計による値を除外し

すれば，Alpan式による値と実測値と

の間にはきわめて良い対応がみられるこ

とが示されている。

　図9－21には，盛土底盤部で測定さ

れft地盤沈下量の経時変化を示す。なお，

沈下計は2mの盛土中に設けられ，盛土

が完了する11日前から測定が開始され

別O

E
I〔14

§15
0
　117］

（E三五ΦO

0222

25

｢

pore　pressure　u（kg仇m2）

05　　「O　　l5　 20　 25　30

　＼＼＼

図9－　18　間げき水圧の深度分布

　　　　　とその経時変化

　Effective　k］悟［a　1　eorth　pressure　（　Oλ　）（kgf／cm2）

　　LO　　　　2．0　　　　30　　　　4、O

図9－19　側方土圧の深度分布
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図9－20　静止土圧係数（Ko）の深度分布

ている。沈下は昭和53年9月

付近でほぼ収束状態にあb，そ

の時の沈下量は最大で23．5㎝，

最小で16．0㎝であった。地盤

中の各深度における層別沈下の

深度分布を示したのが図9－

22である。GI、－17mを境

に沈下量の大きさとその増加傾

向が急変しているが，これはこ

の付近から比較的硬質な地盤が

存在していることと一致してい

るo

、
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9－21　地表面（盛土底面）沈下量の経時変化

15E）εα8

oys

1454

9－22

e↑tiement（mm）

0　　60　　80

／29／ll

土直下における各層沈下の深

分布とその経時変化

以上の地盤内応力・沈下性状の下で得られた杭体軸力の深度分布とその経時変化を示したの

，図9－23および図9－24である。軸力は，同一深度における2枚のひずみゲージによ

測定された値の平均値をとってプロットしたものである。軸力の増加がほぼ収束したとみな
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　Ax｜o　l　fo　rce（ton｝
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　　　　　　・8／28

　　　　　　9／25

〃／z

／t：

軸力の深度分布とその経

時変化（NF1杭）

される昭和53年9月

25日時点での杭体最

大軸力および杭先端軸

力は，NF1で220

ton．　140ton，

NF2で110ton，

66tonであb，杭先

端地盤の硬軟の差が明

瞭に表われている。こ

の時の実測杭頭沈下量

はNF1で7m，　NF

2で29皿mであり，こ

れから杭体の圧縮量を
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　　図9－24　軸力の深度分布とその経

　　　　　　　時変化（NF2杭）
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図9－25　杭周面での実測せん断応力と粘着力との関係
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差し引くと杭先端貫入量としてNF1，　NF2のそれぞれに対し，28　mn　ieよび27．8㎜が算

定された。まft，中立点位置（最大軸力発生深度／杭長）にも差がみられ，最大軸力発生時点

でのそれは，NF1，NF2に対してそれぞれO．72およびO．61であった。

3－3　杭周面に作用するせん断応力

　軸力の深度分布（杭打設後320日経過時点）から，各深度におけるせん断応力（τ）を算

定し，その深度分布を示しkのが図9－25である。図中には，一軸圧縮試験から求められた

粘着力（Cu）teよび盛土による強度増加（△Cu／△P＝O．　3，△P＝　O．49S　kg　f／㎡）を考慮

した場合のCuも併記した。図をみると，中立点付近を除いて実測せん断応力はCuよbも全

体的に大きな値となっている。一方，せん断応力（τ）と有効鉛直土圧（aC）の比（α）を深

度方向にプロットしたのが図9－26である。図中には，式（9－5），Jakyの式Slhよび実

測値による静止土圧係数（図9－20）にtanφ’を乗じて求めft値（α）も併記してある。

ここに，φ’は図9－16に示した土自体の有効内部摩擦角を用いた。図によると，中立点以

浅での負のせん断応力状態では，中立点付近を除いて式（9－5）teよび実測Koを用いて算

出したα一値の中間に実測セン断応力に基づくα一値がプロットされていることが判る。一方．

（POslttve）　　（ズ　　　（negative）

（E）エ§0

一〇6　　－04　　－02　　　0　　　σ2　　　0．4　　　06

Sll↑

ヨコnd

9けysロnd

Sll「

　　　　工

　　　II

｜1

一←一一■●

ﾚ一一

NFl　　　meosuedNF2　　　　　　　’

E・

掾CK．1－Sln¢’

j＝meosured

sond
22

cloy

34

sond

図9－26　a（＝τ／aC）の実測値と計算値との比較
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Jakyの式によるα一値は実測値を過少評価するようである。中立点付近および以深では，い

ずれの算定法によってもせん断応力を過大評価する傾向にあるが，図9－22で示した層別沈

下からも知られるように，GL－17m以深では沈下が急激に減少しているため，杭と地盤と

の相対変位が，杭～地盤間の摩擦角を充分に発揮させるほど生じていないことによるものと考

えられる。

　このようVC　s杭～地盤間の相対変位を考慮しない場合，中立点付近のせん断応力を過大評価

する傾向にあるが，有効応力に基づく方法は，粘着力を用いる全応力法よbは実測値との対応

は良いと言える。また，過圧密比の大きな粘性土層が存在する場合には，式（9－5）の適用

性は失われるので実測によるKoを用いて杭周面せん断応力を推定する方法は有用なものと言

えよう。

第4節　群杭効果の簡易算定法

本章2－3で述べた実験結果からN．Fの発生機構をまとめたのが図9－27である。すな

わち，圧密沈下前において杭周辺には，地盤内に初期応力状態（aC。

土などによb地盤内応力が増加すると圧密の進

τ＝α・aC線にせん断応力が到達した後は，

α一一定の状態でoC。プラス圧密圧力（q）に

対応するせん断応力が発生することになる。し

かし，実際には単杭の場合でも土圧の低下がみ

られるので作用するせん断応力は次式で表わさ

れよう。

τ一α・（aC　一△σ；㍉）

，σん）が存在し，載荷盛

　　　　　　Effectlve　Vertlc（】「Stress（σv）

図9－27　圧密に伴なうせん断応力の推移

（9－6）

ここに，△aCleは単杭における有効鉛直土圧の減少分を表わす。

　同様に群杭の場合は，有効鉛直土圧の減少分が単杭と比較して大きくなるため，作用するせ

ん断応力は小さくなる。すなわち，
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　　　　τ＝α・（aC－△σ‘ち）　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（9－7）

ここに，△σ；多　は群杭にteける有効鉛直土圧の減少分であり，△σ乃〉△a↓je　である。

　上記のせん断特性に基づき，群杭効果による軸力低減効果の評価法について以下に述べる。

単杭の場合を考えると，任意深さ（Z）での杭周辺における有効鉛直土圧（oC（r。，z）・：

r。は杭の半径を表わす）は，次式で表わされるものとする。

aC（r。，Z）s一γt’・Z＋β（Z）・q（Z） （9－8）

ここに，γ1は土の有効単位体積重量であり，zは地表面からの深度を表わす。　q（z）は地盤

沈下を生じさせる荷重強度であb，βはそれに対する低減割合を示している。βは0から1．0

の範囲にあb，一般に深さzの関数と考えられる。上式よb，杭周辺部での有効鉛直土圧減少

分（△σC（r。，Z）2）は，

　　　　△σ㌻（ro，z）膓一（1一β（z））・q（z）　　　　　　　　　　　　　（9－9）

となるo

　群杭による軸力低減効果は，式（9－8）で表わされる弟（r。，z）、よbさらに減少する

ことによbもたらされるという観点から以下の仮定を設けて議論を進める。

　仮定1）　任意深さ．（z）で単杭の中心から半径rの点における鉛直方向の有効鉛直土圧減

　　　　　　少分（△aC（r，z）》）は，半径rに反比例して減少する。すなわち．

　　　　△σC（r，z）膓＝＿三2．（1一β（z）・q（z）’）　　　　　　　　　　　　　　（9－10）

　　　　　　　　　　　　　r

　仮定2）　群杭中の対象とする杭における△a↓（r，z）膓　は，各杭の存在によって生じる

　　　　　　△aC（r，z）》の重ね合わせによb求めることができる。

　仮定3）　杭～地盤間の摩擦特性は，剛一塑性的なものとする。すなわち，

　　　　　　（aC（r。，z）一γ（・z）　が0よb大であればせん断応力は式（9－6）ある

　　　　　　いは式（9－7）で算定されるものとする。

　仮定4）　杭先端は完全に固定されている。

式（9－8），（9－10）よb，単杭の場合，任意深さ（z）での杭中心からr離れた点で

のσC（r，z）sは・

　　　aC（r，z）s一γ（・z＋q（z）一三2（1一β（z））・q（z）　　　　　　　　（9－11）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　r
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と表わされる。一方，群杭の場合は仮定2）よ

り任意深さ（z）にtSいて，着目する杭（これ

を’1’で表わす）の周辺部での有効鉛直土圧

（o｛（r。，z）g）は，杭の本数をm（）≧2）

とすると，図9－28を参照して次式で与えら

れるo

　σC（ro，Z）9＝γ（・Z十q（Z）一

）

Z
（

q
））

Z
（β

一
1（）

1

nlr

　2mΣ一　n

●

Or十
1（

　　　　　　　，共1

　　
r”P：＞t－－rl，m

I一ノ @％　㌔5
　　　δ

図9－28　ηの算定に用いる杭間距離

　＝γ（・z＋q（z）一η・（1一β（z））・q（z）　　　　　　　　　　　　　　　（9－12）

ここに，η一（・＋，。・；⊥）である．ηは杭の幾何学的配列のみva・Xb決定され碇

　　　　　　　　　　　n＝2　　rln
　　　　　　　　　　　　　　’数であb，単杭においてはLO，群杭においては1．0よb大きな値をとる。

　式（9－12）よb．a↓（r。，z）gが圧密沈下前の有効鉛直土圧（γ（・z）より大なる条

件，すなわち杭周辺で沈下が生じ，せん断応力が発生するための条件：q（z）・｛1一η（1

一β（z））｝≧oよb，次式が得られる。

　　　　1一η・（1一β（z））≧0　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（9－13）

また，上式で等符号の場合を考えるとq（z）の下でN．Fが発生するであろう限界深さ（z＊）

は，次式の様に表わされる。

　　　　z㌔β一1（・一；）　　　　　　　　（・一・4）

N・Fによる杭の最大軸力（FNmax）は，

　　　　　　　　　　　　　ホ　　　　F・m・x＝＝2・nr。　f。zα・・；（・。・・）d・　　　　　　（9－・5）

と表わされるので，単杭teよび群杭での最大軸力比（FNmax，g／FNmax，8）は次式で4

えられる。

　　　　　　　　　　　　　　　　＊　　　　FNm。x，9　2π・。　f。zg　a・・C（・。・・）、d・

　　　　　　　　　＝　－　　　　FNm・x，・　2π・・f。Zsα・aC（・。・　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　z）sdz
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、

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（9－16）
　　　　　　　　　；（・・：・＋f。・㍉（・）・β（・）・・

上式中，g，sは群杭および単杭をそれぞれ意床する。上式が，仮定1）～4）で得られる軸

力低減率を評価する一般式である。この式でq（Z）およびβ（Z）をZの関数として表示すれば

積分が可能とな9，陽な形でFNmax，g／FNmax，8　が求められる。しかし．　q（z）は別と

してもβ（z）は杭周辺部の応力状態va依存し，簡単でないと思われるので，以下のように別の

観点から議論を進めることにする。

　今，式（9－16）中の積分項はzl　teよびz：　の関数として表示され，かつそれらは式

（9－14）から幾何学的な杭の配置を示すηにより表示されるので，式（9－16）はγ（，

q，ηをパラメータとして，

　　　　FNm・x・・＝＝　f（γ㌦，q，η）　　　　　　　　（9－・7）
　　　　FNmax，s

；ζ・・；・＋原；・（・）｛・一η（・一β（・））｝d・

により表わされる。

　さて，種々な載荷荷重tsよ

び地盤条件の下での既往の実

測例および模型実験結果から，

FNmax，g／FNmax，sとη

との関係を表示すると図9－

29を得る。図中，現場実測

例C，D，Eはそれぞれ国鉄
東京第三工事員1）川崎製㌫

　　　　　　143）
よび清水建設によるものであ

b，C，　Dは載荷盛土下で，

LO

02

③
rnodel　tests

fekj　tes↑C

昌濡li呈・1ぴ05461・9・　n

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　図9－29　軸力低減割合とηの関係

またEは自然地盤沈下地帯で行なわれた実験である。図をみると多少のバラツキはみられるが，

載荷および地盤条件の如何に関わらず，FNmax，g／FNmax，8はηによbユニークに決定さ

れることが示されている。すなわち，群杭における軸力低減割合は杭の配置状況のみによb評

価しうる可能性を示しており，実用上有用なものであると言えよう。なお，図中の実線で示し

たFNmax，g／FNmax，sとηの関係を示すと以下のようである。

　　　　F・m・x・・＿、．。一。546・1。9。η　　　　　　　（9－・8）
　　　　FNmax，s
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第5節　有限要素法によるN．Fの解析

　本節では，模型および現場実験を対象とした有限要素法によるN・Fの解析結果，teよび計

算値と実測値との比較について述ぺ，杭～地盤系の相互作用に着目した一解析手法を示す。

5－一一1　地盤材料の構成式

　先に述ぺたように，有限要素法などの高度な数値解析手法を用いて，地盤～構造物系の応力

・変形解析を行なう場合，それに見合った精度の高い構成式の導入が肝要である。特に，地盤

材料は非線型性が著しく応力径路や圧密履歴依存性を示し，またダイレイタンシー特性を示す

ので計算の入力条件である応カーひずみ特性および構成式に含まれる材料定数の選択に関して

は充分な吟味が必要とされる。本解析では，これらの固有の諸特性を考慮した構成式，すなわ

ち砂質土に関しては第2章で述べた提案式を，一方粘性土に関してはRosco8　らによる提案
12）

式を使用することとしft。これらは，いずれも弾・塑性理論に基づくものであb，降伏関数，

塑性ポテンシャルおよび硬化関数の設定によb誘導されたものであるが，砂の構成式に関して

は一般応力条件下での表示式も含めて既に詳述してある。以下には，粘性土に対して提案され

たCambridge理論とその一般化について述べる。

5－1－1　粘性土の構成式

　Cambridgeモデルの基本となっている関係式を列記すれば以下の通bである。

　①有効応力比（τoct／atl）と塑性ひずみ増分比（dvP／dγ☆t）関係

　　　　τ・・t＿Mユd・p　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（9－19）　　　　ath　　　　　　　　3　dγoεt

②Normality　rule　の設定

　　　　　　d：llt－－9　ali’llip，　　　　　（9－・・）

③間げき比（e）～loge　atlの直線性

　　　　　　　　A　　d　atl

　　　　dv＝・＋。τ　　　　　　　　　　（9－21）

　　　　d・・一：。；季　　　　　　　（・一・・）
　　　　　　　　　　　　　m

ここに，P，Eは塑性bよび弾性成分を，またdは増分を表わすために用いている。式（9－

19）中のMは，応力および体積ひずみの増加がなく，せん断ひずみのみか生じる限界状態での有
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効応力比を表わしている。

　式（9－19）と式（9－20）とから次の降伏関数（＝塑性ポテンシャル）が誘導される。

　　　　f－・y一晋t＋M加竃　　　　　（・一・23）

ここに，σ垣は有効平均主応力線上va　bけるotlの値であb，降伏の進み具合を表わすパラメ

ータである。

　さて，塑性変形の進展に伴ない降伏関数は等方的に拡大するという等方硬化理論によれば，

式（9－23）中のσtlyは塑性ひずみの単調増加関数となる。今，σ垣が塑性体積ひずみによ

って表わされるとするならば次式が成立する。

　　　　d・・一・・－d・・一｛二告：も・　　　　　（・－24）
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　my

式（9－23）を微分型式で表わすと

　　　　鷲・一芸‘＋k・（τoctσも）　　　　（・－25）

となる。式（9－24）と式（9－25）より塑性体積ひずみ増分（dvP）は，

　　　　…一宗（竿＋ili　d（iltl｝・1・ct））　　　（・－26）

として求められる。一方，塑性せん断ひずみ増分（dγo：t）は，式（9－19）と式（9－

26）とから次式で与えられる。

　　　　dr・：t＝…（　　　　λ一κ　　　　　　　　　τoct1＋e）（M－　　　　　　　　　　atl）（誓＋☆d（等））（9－27　）

　以上が，Cambridge理論の概要である。以下には有限要素解析に必要な一般応力条件下で

の応力～ひずみ関係式を誘導してtsく。

　弾一塑性論によると塑性変形時の塑性ひずみ増分は次式で求められる。

　　　　｛d・｝・一・｛晋｝L…；」｛d・｝　　　　　（・一・28）

上式で・一・と誌式（・－23）を微分すれば｛器｝－L釜」Tは⊇に求められる・
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ぽ｝一［告」T一

　　　　　　　　aノーa’
M一τoet／σ孟十　　　　　　　　　x　　　　　m
　　　　　　　　　τoct

　　　　　　　　　τoct

　　　　　　　　σ三一　atl
M一τoct／atl十
　　　　　　　　　Toct

M－。。，t／。tl＋a9　－atl

（9－29）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　σ．y／τ・ct

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　σy、／τoct

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　σ2x／τoct

一方，hは式（9－28）からdvpを求め，それを式（9－26）と等置することによ9次式

で与えられる。

　　　　　　　　　　　　　1一κ
　　　　h＝・・tl　M（M－・。，、／ath）（・＋。）　　　　　（9－3°）

　弾性ひずみ増分は次のようにして求めた。式（9－22）のdvEとd輪の関係から体積弾

性率Kが以下のように求められる。

　　　　K一鵠一≒≒e・atl　　　　　　（・一・・）

また，せん断剛性率GはKとボアソン比vを用いて次式で表わされる。

　　　　　　　3K（1－2レ）
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（9－32）　　　　G＝
　　　　　　　　2（1十レ）

一方，ボアソン比レは静止土圧係数Ko，むよびKoと有効内部摩擦角φ’（ここでは，

Jakyの式を採用）の関係を通して結局，次式で一与えられる。

　　　　・一、㌣K。一；≡ii…；；・　　　　　（・－33）

したがって，体積弾性率K，せん断剛性率Gはともに有効平均主応力σ孟に依存する形で表示

されたことになる。

5－1－2　不撹乱試料に対する構成式の検証

　図9－30（a），（b）には，図9－16で示したGL－5．2～6．　2m（砂）およびGL－

8．5～9．3m（砂質シルト）の地点で採取された試料に対する圧密排水三軸圧縮試験結果と両
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構成式による予測曲線（実線で

示す）との比較を示した。砂に

対して用いた材料定数は，φ1

ニ43．go，　φ盆＝34．60，　λ＝＝

O．　023，κ＝O．O　08，　Gノ＝200

であり，一方砂質シルトに対し

ては，φ’＝3　6．9°，A＝O．170，

κニO．062　が採用された。図

に示す通b，両構成式は数少な

い材料定数によ9，比較的良い

近似度で土質材料の応カーひず

み特性を表示しうるものと結論

できる。

5－2　杭一地盤間におけるす

　　　　ぺり現象の導入

　一般に，杭と地盤などのよう

に剛性の異なる材料が混在した

境界値問題を取b扱う場合，剛

性差に起因する異種材料間の不

連続変形を考慮していかねばな

らない。ここでは，このすべb

現象を取b入れるために

Goodmanらが提案したジョイ
　　　　148）
ント要素を使用することとした。

このモデルは，異種材料間に4
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Sheor　s↑rO　ln　γ　oct（％）

砂質土の応力～ひずみ曲線（実測
値と予測値との比較）

図9－30（b）

σr60（kgf！tcm2）

　　lO

　　30
　　pred．

6　　8　　10　 12　　14　 16

　She（】r　Sfr（】ln　Xoct（％）

粘性土の応力～ひずみ曲線（実測

値と予測値との比較）

節点を有する厚さのない要素を配置し，各節点間での相対せん断変位（ρτ）と要素内せん断応

力（τ）の関係，および相対垂直変位（ρσ）と有効垂直応力（a’）との関係で剛性マトリック

スを構成するものである。この要素を用いる場合，τ／ρτ（＝kτ）とO’／ρa（＝ko）の評価

が問題となるが，これに関しては次のようにモデル化することとした。まずkτに関してはせ

ん断応力がτ＝a’・tanδの条件を満足するまでは，τ／σ’とρτは線型関係，すなわちkτ
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一・・σ’（・－t・・δ／ρ，：ρ，

はτ＝σtanδを満足する時の限

界すべり量）として与え，それ以

降は非常に小さな値（1×10－3

kg　f／di）をとるものとした。τ

　　ノ
／σとρτの関係をこのように与

えれば，仮にτ≧σ’tanδ　とな

った場合，次のステップでは△τ

÷0，△aノ＞0であり，続いて

のステップでτ＜o’tanδ　を満

足すればkτ＝c・a　を用いてτ，

aノが算定されるので，この手順

をstep　by　stepで進めれば模

型実験で示された圧密の進行に伴

なうτの増加傾向を近似的に表現

することができる。一方，kaは

杭と地盤との間にはく離が生じな

いようにするために大きな値（1

x1　07　k9　f／di）を与え，解析中

一定とした。

〔E3エaΦO

O

200

、WWt「，e，d）川

図9－31

Axial　fbrce　F‘kgf）

4（X）　　　600

、＼＼、（650㎏f）

5－3　模型実験を対象とした数

　　　　値解析

　対象としたのは，粘性土におけ

る単杭の場合である。杭は模型実

験に用いた諸元を有するそれと等

価な剛性（EA－263×107kgf

／（rii，　Eはヤング率（＝21×106

k9　f／団），Aは杭断面積（＝12

55唖））をもつ中実円筒形とし，

ボアソン比はO．　2とした。計算は

軸力に関する計算結果と実測

結果との比較
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図9－32 有効鉛直土圧に関する計算結果と
実測結果との比較
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軸対称解析とし，最大圧密圧力1．67　kg　f／diを14ステップに分割して行なうが，各ステッ

プにabいては地盤は排水状態で進むものとした。したがって，計算結果と実験結果との比較は

圧密終了時点に着目して行なっk。ジョイント要素に含まれる摩擦角δは，図9－13に示し

た実験結果より15°とした。限界すべり量ρcに関しては不明な点が多いため，3ケースを考

え比較検討することにした。なお，すべbを許さない場合の解析も実施しft。用いた材料定数

は，φノ＝36．9°，λ＝O．147，κ＝・　O．044およびρc－3．　0，5．　0，10．　O　mnである。地盤内の

初期側方応力は，粘性土が正規圧密状態にあることからKo＝0．4とし，その有効単位体積重量

γ｛はO．　7θf／㎡として算出した。

　載荷圧力O．6および1．67kgf／頑の下で得られた計算軸力の深度分布を，杭先端で実測さ

れた軸力とともに示したのが図9－31である。計算結果をみると軸力は深度方向に増加する

が，土槽底面に近づくにつれてその増加傾向は漸減することを示してte　b，土槽底面の拘束の

影響がみられる。設定した限界すべり量との比較でみると，それが小さいほど杭体軸力は幾分

大きくなる傾向にあるが，すべbを考慮しない場合ほど顕著な差はみられない。実測杭先端軸

力との比較でみると，計算値は実測値の83％～165％を示し，その対応は良いと言える。

図9－32は，杭周辺部で計算された有効鉛直土圧aCの深度分布を実測値とともに示したも

のである。計算結果は実測値を幾分下廻っているが，深度が増大するにつれて減少する傾向に

あb，実測傾向と良く対応していることが明らかである。

5－4　現場実験を対象とした数値解析

　対象としたのは，GL－3＆5mおよびGL

－25．Omに打設された支持杭（NF1）と摩

擦杭（NF2）である。計算は模型実験の場合

と同様，軸対称解析であり杭のモデル化も同様

に行なった。

　要素分割図を図9－33に示す。地盤は7層

に区分し，各層の材料定数は表9－4に示すよ

うに与えた。ジョイント要素に含まれるδは既

往の実験結果を参考にして，粘性土，砂質土に

関わらずδ＝tan－1（O．7×tanφ’）として与

えた。またρcが解析結果に及ぼす影響はそれ

ほど大きくないことが示されたので，粘性土に 図9－33　要素分割図（NF1）
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関しては5皿，砂質　　　　　　表9－4　数値解析に用いた各層の材料定数

土に関しては3　rmと

した。荷重条件は，

杭打設後に行なわれ

た高さ2mの盛土を

対象とし，それ以前

の盛土（50㎝）に

よる軸力の増加は考

慮せず実測値との比

較もそれに対応した

形で行なうことにした。盛土の範囲は3次元的な拡がbを有しているが，簡単化のために対象

とする杭を中心とし，同一の盛土荷重を有する軸対称の載荷盛土形状にk・きかえている。荷重

は10ステップに分割し，模型実験の場合と同様に各ステップで地盤は排水状態で進むものと

した。計算の初期条件を与える地盤内初期側方応力としては，原位置測定結果に基づき図9－

20中に破線で示した値を使用した。図9－34は，杭体軸力の深度分布を実測値と計算値の

比較で示したものである。計算結果によると，NF2の場合中立点位置は実測値と比較してや

や杭先端寄りに生じているが，杭先端地　　　　　　　　　Axial　f。rce。f　p」le　（t。n）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　140

地層番号 深　度（m） φノ（°） φ急（°） λ
‘ G’

1 0　～　3．0 36．9 一 0265 0，096 一

2 3．0～　62 43．9 34．6 0，023 0，008 200．0

3 6．2～1．5．9 36．9 一 0，170 0，062 一

4 15．9～20．1 35．7 一 0，188 0，070 一

5 20．1～21．7 37．5 36．5 0，023 0，008 50．0

6 21．7～32．7 41．5 一 0，184 0，054 一

7 32．7～ 44．9 35．6 0．0105 ’0．0064 150．0

盤の硬軟を反映して支持杭および摩擦杭

の差が明瞭に示されてSe・　b，特にNF1

の場合は実測値との対応は良いものと言

える。一方，杭体最大軸力および杭先端

軸力をみると，NF1，2ともに実測結

果よb幾分大きな値が計算されているが，

深度方向の分布傾向は比較的良い一致を

示している。NF2の場合を例にと9，

杭周面に作用するせん断応力の深度分布

を示したのが図9－35である。図中に

は，実測せん断応力も示してある。図を

みると，GL－4m付近でのせん断応力

が他の深度のそれに比べて大きく計算さ

れているが，これはこの深度付近に存在

　　5（E｝εαΦO

20

35

図9－34

’＜

predlcted

　　NF2

　　NFl

軸力の深度分布に関する計算結

果と実測結果との比較
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する砂層内への盛土による応

力伝達が著しいことによるも

のであb，実測値も同様な傾

向を示している。全体的にみ

ても，深度分布の傾向および

大きさともに良い一致を示し

ていることが判る。以上の計

算杭体軸力およびせん断応力

の下で得られた杭頭沈下量お

よび杭先端貫入量はNF1，

2のそれぞれに対し，3－2

で述べた実測値の163％，

132％お・よび93％，85

％であり，変形に関しても良

好な一致がみられた。

30

（陪mve｝　　τ　（kg　flcm2）　　（NeqatiVe）

06　　Q4　　02　　0　　02　　04　　06　　08

図9－　35 杭周面せん断応力に関する計算結果と

実測結果との比較

第6節　ま　と　め

　大型模型実験tsよび現場実測からN．Fの基本的特性を明らかにし，杭周面せん断特性tsよ

び群杭効果についての考察を行なった。また，模型teよび現場実験を対象としたF．E．Mによ

る杭～地盤系の相互作用解析を実施し，N．Fによる杭体変位に関する一解析手法について述

べた。本章で得られた主な結論を要約すると以下のようである。

（1）杭先端を完全固定した単杭の模型実験から，杭周面に作用するせん断特性を明らかにした。

　すなわち，地盤の沈下とともに杭周面に作用するせん断応力は増加するが，ある程度沈下が

　進んだ時のその増加傾向は圧密によb増加する有効鉛直土圧と線型関係にある。

（2）群杭の実験においても単杭の場合と同様のせん断特性を示すが，杭間の拘束によb有効鉛

　直土圧が減少するため杭周面に作用するせん断応力も減少し，これが群杭効果の大きな一因

　であることを明らかにした。

㈲　現場実測結果から，杭周面に作用するせん断応力の算定には有効応力法が有用であること

　を示した。
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（4）有効応力法による場合，杭周辺部での応力状態に着目して誘導した式（9－5）あるいは

　直接，測定された有効側方土圧を用いることにより，精度よくせん断応力を算定することが

　できることを示した。

㈲　（2）の結論に基づく理論展開および模型・現場実験の再整理から，杭の幾何学的配置条件の

　みによb算定しうる群杭効果算定式を新たに提案した。

（6）模型実験le・よび現場実験を対象とし，杭～地盤間のすべb特性ならびに地盤材料の弾一塑

　性構成式を用いた杭一地盤系の有限要素解析を実施した。その結果，計算値は実測値と良い

　対応を示し，N．Fによる杭基礎の変形問題に対して有力な手法の一つとな9うることが示

　されたo
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第10章　結 論

　本編は，大型マット基礎Siil‘よび埋設管を対象とした土圧・変形問題ならびに軟弱地盤におけ

る杭のN．F問題を取b上げ，地盤材料の力学特性を表現しうる弾一塑性構成式を用いた予測手

法の提示と数値解析の実施ならびに現場実測is・よび模型実験の実施によb得られた様々な知見，

さらには計算結果と実測結果との比較を通じて予測手法の適用性について述ぺたものである。

各章の結論は章の末尾においてまとめてあるので，ここではこれらの要約を行い本編の結論と

する。

　第6章では益々巨大化する傾向にある土木構造物の設計に際し，従来以上に合理的で精度の

高い予測手法が要求されるようになった旨について述べるとともに，各章に；k・ける内容の概略

説明を行った。

　第7章は，砂礫地盤上に建設された大型マット基礎施工時の沈下・土圧を対象とし，砂礫の

力学特性と弾一塑性構成式による有限要素解析ならびに実測結果との比較について述べたもの

である。まず，砂礫を対象とした大型三軸圧縮試験結果から，第1編第2章で述べた構成式の

適用性を確認するとともに，原位置試験で得られた弾性定数と室内試験で求められたそれとの

間に比較的良い相関性があることを指摘した。次いで，平板載荷試験を対象としft数値解析の

結果から弾一塑性有限要素解析手法の適用性を検証するとともに，砂礫地盤のモデル化に際し

必要となる材料定数の一決定法について述ぺた。そして，基礎の施工順序を忠実に再現した数

値解析を実施して実測結果との比較を行い，施工履歴ならびに塑性化現象や局部的な破壊をシ

ミューレートできる弾一塑性有限要素解析手法の適用性を検証した。

　第8章は，海底地盤に敷設される大口径取水管の埋戻し過程における土圧・変形挙動を想

定した数値解析結果と大型模型土槽を用いた実験結果について述べたものである。まず，管お

よび支持地盤の剛性ならびに支持地盤の沈下性状をパラメータにした弾一塑性有限要素法によ

るケーススタディを実施した。計算結果によると剛性管および周辺地盤の沈下が卓越する場合

は突出状態に，一方たわみ性管tsよび管の沈下が卓越して生じる場合は溝状態に相当する土圧

分布性状が示されたが，管直上地盤内での鉛直相対すべb面および等沈下面を明確に指摘する
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ことはできなかった。他方，大型模型実験によb実測されk管頂部および側方部での土圧値，

管体変位量ならびに管体応力値と有限要素解との間に良い対応が示され，埋設管一地盤系の相

互作用を考慮した解析手法の適用性が確認された。なお，潮位変動を模擬した実験から，水位

を繰返し変動させることによb管体応力ならびに管体応力が徐々に増加する傾向が示されたが，

この現象を定量的に評価するまでには至らなかった。

　第9章は，杭に作用するネガティブフリクション（N．F）に対し，模型実験，現場実験なら

びに数値解析の面から総合的に考察した結果について述べたものである。まず，粘性土および

砂を用いft模型実験結果から単杭に作用するせん断応力は，圧密に伴ない増加する有効鉛直土

圧と比例関係にあb，有効応力に基づくN．Fの推定法は有効であることを示すとともに，現

場実測に基づく杭周面でのせん断特性に対する考察からもこのことを確認した。さらに，群杭

に対しても同様なせん断特性が成立することを指摘したが，杭間の拘束によb有効鉛直土圧が

減少し，その結果群杭効果と呼ばれる軸力の低減がみられることを明らかにした。この実験結

果に基づき，杭の幾何学的配置条件のみによb群杭の軸力低減割合を評価しうる算定式を提案

した。続いて，第1編第2章で提示した砂の構成式ならびに粘土に対する構成式（Cambri－

dge　理論）と有効応力に基づく杭一地盤間のすべり特性を導入した有限要素法によるN．F

解析を行い，杭体軸力ならびに杭体変位に関する模型・現場実験結果と計算結果との比較から

提示した解析手法の適用性を検証した。
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