
 

 

 

 

 

堆積軟岩空洞の掘削損傷領域評価に関する研究 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

2007 年 11 月 

 

 

冨 田 敦 紀 

 

 

 



 

 

 

 

 



 

i 

目  次 

第１章 序 論 .........................................................................................................................1 

1.1. 研究の背景および契機..............................................................................................................1 

1.2. EDZ の定義 .................................................................................................................................3 

1.3. 本研究の目的..............................................................................................................................5 

1.4. 本論文の構成..............................................................................................................................7 

1.5. 既往の研究と本研究の位置づけ..............................................................................................9 

1.6. 本研究の特徴と意義................................................................................................................26 

参考文献 ...............................................................................................................................................26 

第２章 余裕深度処分埋設施設試験空洞 ...........................................................................31 

2.1. 余裕深度処分の概念................................................................................................................31 

2.1.1 対象廃棄物 ........................................................................................................................31 

2.1.2 処分深度 ............................................................................................................................32 

2.2. 試験空洞調査の概要................................................................................................................32 

2.3. 試験空洞周辺の地質................................................................................................................34 

2.4. 調査用アプローチトンネル掘削時の調査結果....................................................................39 

2.5. 試験空洞の設計と情報化設計施工........................................................................................41 

2.5.1 試験空洞の基本設計 ........................................................................................................41 

2.5.2 試験空洞の当初支保設計 ................................................................................................43 

2.5.3 試験空洞の情報化設計施工 ............................................................................................47 

2.6. 計測結果に基づく解析モデルの改良....................................................................................53 

2.7. まとめ........................................................................................................................................57 

参考文献 ...............................................................................................................................................59 

第３章 堆積軟岩の地圧測定方法 .......................................................................................61 

3.1. 円錐孔底ひずみ法の堆積軟岩適用上の問題点....................................................................61 



 

- ii - 

3.2. 接着剤の選定試験....................................................................................................................62 

3.2.1 接着剤選定試験の概要 ....................................................................................................62 

3.2.2 接着剤の違いによる接着力およびひずみ感度の差異〔一軸ゲージによる評価〕64 

3.2.3 ストレインセルで測定されたひずみ感度の差異 ........................................................65 

3.3. 接着剤の配合試験....................................................................................................................67 

3.3.1 接着剤の配合試験の概要 ................................................................................................67 

3.3.2 配合の違いによる感度発現と感度変化率 ....................................................................69 

3.3.3 応力評価とオーバーコアリング径 ................................................................................76 

3.4. 大型三軸試験機によるひずみ感度補正................................................................................80 

3.4.1 三軸感度試験装置 ............................................................................................................80 

3.4.2 ひずみ感度の補正 ............................................................................................................81 

3.5. 原位置での円錐孔底ひずみ法の適用性検証........................................................................83 

3.5.1 円錐孔底ひずみ法の変更測定手順 ................................................................................83 

3.5.2 円錐孔底ひずみ法による原位置測定 ............................................................................84 

3.6. まとめ........................................................................................................................................88 

参考文献 ...............................................................................................................................................89 

第４章 堆積軟岩空洞の破壊現象 .......................................................................................91 

4.1. 試験空洞掘削時の剥落，亀裂の発生状況............................................................................91 

4.1.1 先進導坑，アーチ切拡げ時における剥落の発生状況 ................................................91 

4.1.2 各ベンチ掘削時における亀裂発生の状況 ....................................................................95 

4.1.3 空洞掘削による空洞周辺岩盤の亀裂 ............................................................................96 

4.2. 応力径路を模擬した要素試験................................................................................................98 

4.2.1 空洞掘削時の誘発応力 ....................................................................................................98 

4.2.2 応力径路を模擬した要素試験 ......................................................................................100 

4.2.3 破壊規準とシミュレーション解析 ..............................................................................105 

4.3. 空洞掘削後の岩盤内応力（誘発応力）..............................................................................109 

4.3.1 岩盤内応力測定（誘発応力） ......................................................................................109 

4.3.2 岩盤内応力測定結果 ......................................................................................................112 



 

iii 

4.3.3 コアディスキングの発生から推定される空洞掘削後の応力場 ..............................114 

4.4. まとめ......................................................................................................................................118 

参考文献 .............................................................................................................................................119 

第５章 堆積軟岩空洞の変形特性変化 .............................................................................121 

5.1. インバート部を対象にした変形特性変化の計測..............................................................121 

5.1.1 変形特性変化の計測の概要 ..........................................................................................121 

5.1.2 弾性波速度測定結果（孔間弾性波トモグラフィ，サスペンション PS 検層） ...123 

5.2. 変形特性の拘束圧依存性......................................................................................................125 

5.2.1 孔内載荷試験による掘削前後の変形特性の変化 ......................................................125 

5.2.2 変形特性の拘束圧依存性 ..............................................................................................128 

5.3. まとめ......................................................................................................................................129 

参考文献 .............................................................................................................................................130 

第６章 堆積軟岩空洞の間隙水の流れと変形の連成挙動 .............................................131 

6.1. 空洞掘削時の特徴的な間隙水圧変化..................................................................................131 

6.1.1 間隙水圧計測の概要 ......................................................................................................131 

6.1.2 掘削に伴う特徴的な間隙水圧変化 ..............................................................................132 

6.2. 間隙水と変形・応力の連成挙動メカニズムの検証..........................................................136 

6.2.1 解析モデル ......................................................................................................................136 

6.2.2 間隙水圧の経時変化 ......................................................................................................138 

6.2.3 掘削位置と水圧変化量の関係 ......................................................................................139 

6.2.4 岩盤応力とひずみの変化 ..............................................................................................140 

6.3. まとめ......................................................................................................................................143 

参考文献 .............................................................................................................................................145 

第７章 堆積軟岩空洞の予測解析手法 .............................................................................147 

7.1. ひずみ軟化型弾粘塑性水‐土連成解析モデル..................................................................147 



 

- iv - 

7.1.1 材料パラメータの拘束圧，ひずみ速度依存性 ..........................................................147 

7.1.2 拘束圧，ひずみ速度依存性の関数の導入 ..................................................................153 

7.1.3 室内試験結果のシミュレーション解析 ......................................................................156 

7.2. 堆積軟岩空洞掘削問題への適用..........................................................................................160 

7.2.1 解析条件 ..........................................................................................................................160 

7.2.2 解析結果 ..........................................................................................................................164 

7.3. 全応力解析と有効応力解析の比較......................................................................................170 

7.3.1 計測値と各解析値の比較 ..............................................................................................170 

7.3.2 全応力解析と有効応力解析の最大主応力が異なる原因 ..........................................171 

7.3.3 有効応力解析の初期地圧設定方法の一提案 ..............................................................172 

7.4. 連接空洞の安定性予測評価および設計方法の一提案......................................................176 

7.5. まとめ......................................................................................................................................178 

参考文献 .............................................................................................................................................180 

第８章 結 論 .....................................................................................................................181 

謝  辞 ..................................................................................................................................189 

〔付録-1〕：ひずみ軟化型弾粘塑性水－土連成有限要素解析の定式化 .........................191 

 

 

 

 



第 1章 序 論 

- 1 - 

第１章 序 論 

1.1. 研究の背景および契機 

わが国における原子力政策は，核燃料サイクルを推進しておりそのサイクルの過程で，

放射性廃棄物が発生する．その放射性廃棄物は低レベル放射性廃棄物と高レベル放射性廃

棄物に区分される．高レベル放射性廃棄物は，使用済み燃料の再処理過程で発生する高レ

ベル廃液をガラスと一緒に高温で溶かした後，キャニスターに入れて固めた固化体を地下

深部 300～1,000 m 程度の非常に深い地層中にトンネル群を展開して地層処分する方針で

ある．一方，低レベル放射性廃棄物は，その放射能レベルに応じて以下の 4 つに分類され

ている 1)． 

①地中トレンチ処分対象廃棄物（建屋･構造物など極めて低汚染の廃棄物） 

②浅地中ピット処分対象廃棄物（原子炉施設の運転･補修によって発生する廃棄物） 

③余裕深度処分対象廃棄物（原子炉の廃炉･解体によって発生する廃棄物および上記②

に比べて比較的濃度の高い廃棄物） 

④地層処分対象廃棄物（濃度が高く長寿命核種が比較的多く含まれる廃棄物，ただし具

体的な放射能レベルについては原子力委員会にて協議中） 

これらのうち，①と②の廃棄物については，実験プラントあるいは商業プラントとして

既に操業を開始している．③の余裕深度処分対象廃棄物に関しては，比較的放射能レベル

が高いことから，原子力安全委員会の現行の政令濃度上限値を超える低レベル放射性廃棄

物処分の基本的考え方 2)：平成 10 年 10 月 16 日では，(a) 一般的な地下利用に十分余裕を

持った深度，例えば 50～100 m 程度の地下へ処分すること，(b) 放射性核種の移行抑制機

能の高い地中を選定すること，(c) 現行のコンクリートピット処分と同等以上の放射性核

種閉じ込め機能を持つこと， (d) 放射性核種濃度の減少を考慮して数百年間処分場を管理

すること，と規定されている．そこで，上記の基本的考え方に基づき，余裕深度処分の対

象候補地として，青森県六ヶ所村の日本原燃㈱敷地内において，余裕深度処分施設の施設

検討に必要な地下深部の情報を得るために調査を開始することになった 3),4)．余裕深度処

分対象廃棄物を埋設するための空洞は，径約 18 m 級の大規模連接空洞となり，さらに当

該フィールドは新第三紀の堆積軟岩中の地下深部約 100 m 以深に位置する． 

わが国においては，山岳地が多く起伏に富んだ国土の特徴，地震や台風に対する防災上

のアドバンテージ，地上に比較して年間を通して変化の少ない環境条件ならびに周辺環境

への配慮等から，地下空間利用はこれまで積極的に進められている．そして，地下深部を
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対象とした調査，解析技術および掘削技術の進歩により，揚水式水力発電所の地下発電所

空洞に代表される大深度，大断面空洞の建設も数多く実施され，建設に関する技術的な蓄

積も増えている．しかしながら，余裕深度処分施設は地下深部約 100 m の堆積軟岩層中に

空洞径約 18 m 級の連接空洞群を計画，設計する必要がある．軟岩は一軸圧縮強度が 1～

10 MPa 程度で，土と岩の中間的な力学挙動を呈する材料と定義され，一般にひずみ軟化

現象，ダイレイタンシー特性，時間依存性挙動などの性質を示す材料で，拘束圧やひずみ

速度に依存してその力学特性が変化する材料でもある．また，地下水の存在により建設中

や長期的に間隙水圧が変化する場においては，水理場と応力場を連成させた有効応力での

評価が必要となる．さらに，当該フィールドは地圧に比べて強度が低く(地山強度比＜2)，

相対的には高地圧な岩盤に相当する．これら軟岩の力学挙動に関する研究は，岩石試験レ

ベルでは多くの知見が得られているが，地下深部において大規模な地下空洞掘削時の挙動

を評価した研究は硬岩に比べると十分とは言えない．そこで，本格的な調査･研究の一環

として，処分空洞の建設時，操業時(長期)の力学的安定性および掘削影響領域(EDZ: 

Excavation Disturbed Zone)の把握を目的として，処分空洞と同等規模の試験空洞の掘削を

実施することになり，2003 年 3 月から調査坑の掘削，2004 年 10 月には試験空洞の掘削を

開始し，2005 年 6 月に掘削が終了した． 

筆者は，東京電力㈱において 1987 年から 2000 年にかけて，塩原および神流川の大規模

揚水発電所における地下発電所，水路トンネル等の地下構造物の計画，調査，設計ならび

に建設に携わってきた．その経験を活かし 2003 年から 2006 年まで日本原燃㈱において，

余裕深度処分埋設施設本格調査に携わることとなり，特に試験空洞の調査計画，設計を立

案して，その空洞の力学的安定性および掘削影響領域の評価を担務することになった．そ

して，今後，地下深部約 100 m の堆積軟岩層に余裕深度処分施設の連接空洞群を設計およ

び構築していくこととなる．このため，調査坑および試験空洞掘削時に得られた貴重なデ

ータ等をもとに軟岩地盤における空洞挙動メカニズムの分析および挙動予測方法につい

て，系統だった検討が必要と考えられた． 
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1.2. EDZ の定義 

放射性廃棄物処分の国内および諸外国の EDZ に関する調査研究事例では，EDZ を

Excavation Disturbed Zone(掘削影響領域)あるいは Excavation Damage Zone(掘削損傷領域)

として記載した論文を目にする．これら EDZ はその各研究者によって使われ方がまちま

ちでその定義は明確ではない．そこで，本論文においては，以下のとおり定義する． 

EDZ の概念図は，図-1.2.1 に示すとおりであり，空洞掘削に伴うニアフィールドの影

響として，下記 3 つの現象を主な検討対象としている． 

① 空洞周辺岩盤の損傷 

主に発破などによる空洞掘削時の衝撃により，物理的な損傷（マイクロクラックの発生）

を受け，岩盤の透水性が増加する． 

② 空洞周辺岩盤の応力再配分 

1) 空洞の掘削により岩盤の応力状態が変化し，岩盤のせん断，引張破壊による塑性化

領域が生じ，岩盤の透水性が増加する． 

2) 空洞の掘削により岩盤の応力状態が変化し，岩盤基質部の空隙構造の変化(弾性領

域)，既存割目の開閉により岩盤の透水性が変化する． 

③ 空洞周辺岩盤の不飽和領域の発生 

空洞掘削により間隙水圧が低下して不飽和領域が発生する．これにより酸化･還元領域

の進展に伴う水理特性および地化学特性が変化する． 

 

図-1.2.1 EDZ の概念図 

① 掘削時の衝撃による 
岩盤の損傷 

②-2) 水みちとなる亀裂 
割目帯の開閉 

③ 不飽和領域の発生 

②-2) 応力再配分による

岩盤の弾性変形 
②-1) 応力再配分による

岩盤の塑性変形 
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これらを踏まえて，放射性廃棄物処分施設で対象とする掘削影響事象を整理すると   

図-1.2.2 に示すとおりとなり，掘削影響事象は，大きく「岩盤の力学特性の変化」，「水

理･物質移行特性の変化」，「地化学特性の変化」に分類される．したがって，掘削影響領

域(Excavation Disturbed Zone)は，上記の 3 つが全て包含されているものと考えられる． 

一方，掘削損傷領域(Excavation Damage Zone)は，上記のうち①の物理的損傷および②

の応力再配分による塑性化領域，割目の開閉，進展が対象になり，弾性域における基質の

空隙構造の変化，不飽和領域の発生に伴う酸化・還元などは対象にならないと考える． 

本研究では，これら 3 つの事象のうち「岩盤の力学特性の変化」を対象にしており，こ

の観点からすると，筆者が扱う事象は掘削損傷領域(Excavation Damage Zone)であると考

える． 

 

酸化領域の進展 

処分空洞の掘削 

掘削による空洞周辺岩盤

の直接損傷 

マイクロクラック・新た

な割れ目の発生 

空洞周辺岩盤の応力場の

変化 
空洞内への湧水、岩盤内

への空気の浸入 

岩盤の空隙構造、既存割

れ目の変位 
不飽和領域の発生 

岩盤の内部構造の変化
空気（酸素）の拡散

力学特性の変化 水理・物質移行特性の変化 地化学特性の変化 

地下施設の設計・建設・閉鎖 
  ⇒ 工学的対処方策の検討 

性能評価 
⇒ 地質環境特性の変化による影響評価

水－岩石反応

発生する事象 

＋ 

 

図-1.2.2 処分空洞の掘削により生じる EDZ 事象の概念 
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1.3. 本研究の目的 

余裕深度処分埋設施設は，地下深部約 100 m の堆積軟岩層に大規模な連接空洞群を設計

する必要がある．堆積軟岩は土と岩の中間的な挙動を呈する材料であり，ダイレイタンシ

ー特性，拘束圧依存ならびに時間依存挙動などの性質を示す材料である．また，当フィー

ルドの地下水面は地表近くにあり，建設中，操業中に間隙水圧が変化することから，水理

場と応力場を連成させた有効応力での予測評価が必要となる．これら軟岩の力学挙動に関

する研究は，岩石試験レベルでは多くの知見が得られているが，地下深部において大規模

な地下空洞掘削時の挙動を評価した研究は硬岩に比べると十分とは言えない．そこで，試

験空洞掘削時に得られた挙動データをもとに，堆積軟岩空洞の挙動メカニズムを分析し，

信頼性の高い挙動予測手法を提案するとともに，合理的な設計方法を体系化することを目

的としている．具体的な研究項目は以下のとおりである． 

(1) 堆積軟岩における地圧測定方法の確立 

初期地圧は一般的に土被り圧相当と考えられがちであるが，地殻応力や地形の影響によ

り偏圧を示すことがあり，大規模空洞のレイアウト検討および安定性評価のためには，極

めて重要となる．地圧測定法には種々のものがあるが，1 回の測定で三次元地圧の測定が

可能な応力解放法が実用化されており，その代表的な測定手法は，埋設ひずみ法，円錐孔

底ひずみ法などがある．しかし，間隙が水で飽和されている堆積軟岩では，ひずみ計と岩

盤の接着性能が低下するために測定が困難となる場合がある．そこで，堆積軟岩等，湧水

のある岩盤およびボアホールが水没しているような箇所においても，測定可能な円錐孔底

ひずみ法の測定方法を提案する． 

(2) 堆積軟岩空洞掘削時の挙動評価 

余裕深度処分埋設施設の試験空洞掘削時に，様々な現象が発生しその原因も多義にわた

っている．試験空洞掘削時の挙動を分析，評価して，その挙動メカニズムを解明する．具

体的には下記の現象に関するメカニズムの検討を行う． 

 破壊現象のメカニズムと破壊規準 

 空洞掘削前後の変形特性の変化（拘束圧依存性） 

 掘削解放に伴う間隙水と岩盤の変形の連成挙動メカニズム 
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(3) 堆積軟岩空洞の挙動予測手法の構築と設計法の提案 

地下発電所空洞など，硬岩を対象にした空洞挙動の予測解析手法は，種々の検討がなさ

れ，ひずみ軟化を考慮するモデル，亀裂性の岩盤を対象にしたモデルなど，全応力での構

成式となっている．しかし，堆積軟岩はその材料特性が硬岩とは違い，拘束圧依存，時間

依存，ダイレイタンシー特性ならびに間隙水圧などの影響を大きく受けることから，有効

応力での構成式による解析手法が必須となり，流体と固体を連成させた有効応力解析モデ

ルの確立が望まれる．有効応力による予測解析手法については，モデル化する際の物性値

設定の限界，複雑な材料特性などから，実挙動を高精度で再現するには至っていないもの

と思われる．そこで，本研究では足立・岡によって提案されているひずみ軟化型弾粘塑性

水‐土連成解析モデルに拘束圧依存性を考慮できるようにし，その適用性の評価を行う．

さらに，堆積軟岩を対象にした空洞設計手法を提案する． 
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1.4. 本論文の構成 

本論文は，堆積軟岩空洞掘削時の挙動をもとに，その掘削損傷領域評価および予測解析

手法の研究成果をまとめたもので，第１章から第８章で構成される．本論文の全体構成は

図-1.4.1 に示すとおりである． 

第１章では，本研究の背景，目的，既往研究と本研究の位置づけならびに本研究の特徴

と意義を示すとともに，本論文の構成を示す． 

第２章では，余裕深度処分埋設施設の本格調査の一環として掘削した試験空洞の調査結

果，空洞設計の考え方を示すとともに，情報化設計施工にあたって検討した計測管理の考

え方を示す．そして，計測データをもとに同定した全応力解析のモデル（解析条件）の改

良点について示す． 

第３章では，間隙が水で飽和している堆積軟岩および下向きボアホールなど，孔内が水

没する場合の応力測定手法（円錐孔底ひずみ法）の適用性について，ストレインセルを接

着するための接着剤，その適正配合ならびに信頼性を向上させるための感度補正方法を示

すとともに，堆積軟岩での三次元応力測定手順を提案する． 

第４章では，空洞掘削時に確認された Spalling（板状破壊）について，その破壊要因を

掘削時の拘束圧変化，応力集中など，応力再配分に起因するものと解釈し，空洞掘削時の

応力状態を模擬した要素試験，低拘束圧域での強度低下を考慮した破壊規準ならびに掘削

後の岩盤内応力測定結果に基づき，その破壊メカニズムを示す． 

第５章では，空洞掘削前後での空洞周辺岩盤の変形特性の変化について，空洞インバー

ト部を対象にした計測結果をもとに，拘束圧依存性の観点から評価した結果を示す． 

第６章では，空洞掘削時に掘削作業と連動した軟岩特有の間隙水圧挙動について，その

挙動要因を掘削解放に伴う岩盤挙動と連成したものと解釈し，三次元水‐土連成有限要素

解析結果に基づき，その挙動メカニズムを示す． 

第７章では，足立・岡によって提案されているひずみ軟化型弾粘塑性水‐土連成モデル

に強度，変形特性の拘束圧依存性およびひずみ速度依存性を考慮できるようにし，その適

用性について室内試験結果および掘削時挙動を比較して検証する．そして，連接処分空洞

の安定性予測評価方法を提案する． 

第８章では，各章で得られた研究成果を要約する． 
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図-1.4.1 本論文の構成 

第1章　序　論

＜研究の目的＞

　・堆積軟岩地盤の大規模連設空洞を合理的に構築するため，堆積軟岩空洞掘削時の挙動

　　メカニズムを分析し，堆積軟岩空洞の設計方法を体系化する．

＜既往の研究と本研究の位置づけ＞

　・地圧測定技術

　・破壊現象

　・間隙水と変形・応力の相互作用

　・空洞挙動に関する数値解析手法

第３章　堆積軟岩の地圧測定方法

＜間隙水で飽和した堆積軟岩への円錐孔底ひずみ法の適用性＞

・室内試験に基づく接着性能の確認

・大型三軸試験機によるひずみ感度補正方法

・測定手順の提案と原位置岩盤への適用検証

第２章　余裕深度処分埋設施設試験空洞

　・試験空洞の調査及び情報化設計施工により得られた知見

　・計測結果に基づく設計条件の検討

第４章　堆積軟岩空洞の破壊現象

　・試験空洞掘削時の剥落・亀裂発生状況の分析

　・空洞掘削時の応力経路を模擬した要素試験による破壊モードの検証と破壊規準

　・空洞掘削時の岩盤内応力測定結果に基づく応力場の検証と破壊メカニズム

第５章　堆積軟岩空洞の変形特性変化

　・空洞掘削前後の変形特性変化の分析

　・変形特性の拘束圧依存性

第６章　堆積軟岩空洞の間隙水の流れと変形の連成挙動

　・空洞掘削に伴う特徴的な間隙水圧挙動の分析

　・三次元水－土連成解析による間隙水と変形・応力の連成挙動メカニズムの検証

第７章　堆積軟岩空洞の予測解析手法

　・ひずみ軟化型弾粘塑性水－土連成解析モデルの拡張

　・堆積軟岩空洞掘削問題への適用性検証

　・連設空洞の安定性予測評価及び設計方法の一提案

〔地圧測定技術〕

〔堆積軟岩空洞の掘削損傷領域の評価〕
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1.5. 既往の研究と本研究の位置づけ 

(1) 地圧測定方法 

地表から地下深部までの任意の深度で，岩盤応力成分全てを 1 度に測定できる方法が望

まれるが，そのような万能な測定方法はない．岩盤応力の測定法は極めて多数の方法が提

案されており，水圧法，応力解放法，コア法ならびにその他の 4 つのグループに大別され

る． 

水圧法はボアホールの壁面に水圧を作用させる方法の総称であり，水圧破砕法 5)，Sleeve 

fracturing 法 6)，HTPF 法 (HTPF: Hydraulic tests on pre-existing fractures) 7) に分類される．

水圧破砕法，Sleeve fracturing 法は，亀裂のない岩盤を対象とする方法であり，新しい亀裂

の発生，開口，閉口などに要する圧力の大きさと生成された亀裂の方位から応力場を評価

する．HTPF 法はボアホールと交差する既存の亀裂を対象とする方法であり，亀裂の方位

と開口，閉口圧力を測定して応力場を評価する．代表的な水圧法は ISRM（International 

Society for Rock Mechanics）の Suggested Method 5) の一つである水圧破砕法で，地圧測定

法としても古くから実用に供されており，地表から地下深部の応力場を測定するには適し

ていると言える．しかし，基本的にボアホールに直交する面内の地圧を評価する方法であ

り，岩盤応力を 3 次元で評価するには，複数のボーリング孔が必要になる．また，水圧法

には岩盤への水の浸透，間隙水圧の変化，破壊の発生，亀裂の進展，開口・閉口，亀裂面

からの浸透や亀裂内での流体の流動など，多くの複雑な現象が関係しており，その全貌が

十分解明されているとは言い難い現状にある． 

応力解放法は岩石の弾性回復を利用して岩盤応力を測定する方法であり，弾性理論に立

脚して結果解釈が行われることから，この意味で最も理論が明解である．いわゆるオーバ

ーコアリング法と言われるもので，岩盤にパイロットボアホールを削孔し，その壁面や底

面などに計器を取り付ける．そして，孔軸を一致させてオーバーコアリングを行い，計器

を取り付けた岩石に作用している応力を解放させ，そのときの解放ひずみを測定する．応

力解放法は，測定位置の違いから孔径変化法，孔壁ひずみ法ならびに孔底ひずみ法などに

分類される．孔径変化法は，変位計によって直径変化を直接測定する方法（直接法）と，

小型変位計を内蔵した円筒形の埋設型ゲージを用いる方法（埋設法）に分類される．直接

法である USBM 法 (USBM: U.S. Bureau of Mine) は，ISRM の Suggested Method 8) の一つ

となっている．埋設法のうち，電力中央研究所にて開発された埋設型 8 成分ゲージ 9) は，

わが国において最も使用実績が多く，4 方向の直径変化と 4 方向の斜距離の変化を同時に



 

- 10 - 

測定できる仕組みで，1 本のボアホールから 3 次元岩盤応力が測定できる．その他，ISRM

の Suggested Method 10) となっているひずみゲージを孔壁へ直接貼付ける方式の CSIR-3 軸

セル 10)，ひずみゲージを内蔵した薄肉円筒ゲージを介して埋設する CSIRO-HI セル 10) な

どがある．孔底ひずみ法は，孔底の形状により平面孔底ひずみ法，球面孔底ひずみ法 11)，

ならびに円錐孔底ひずみ法 12) に分類され，いずれの方法もひずみゲージを表面に配した

樹脂製のモールドゲージを接着剤により孔底面に押し付けて，岩盤表面に直接貼り付ける

方式である．球面孔底ひずみ法と円錐孔底ひずみ法は，1 本のボアホールで 3 次元応力を

測定できるように球面 16 素子法，円錐 12 素子法，円錐 16 素子法ならびに円錐 24 素子法

が提案されている．Sugawara et al. 12) はボーリング費用の低減および亀裂間隔の短い岩盤

にも適用できるように，円錐孔底に対するオーバーコアリングをパイロットボアホールと

同孔径で行うコンパクトオーバーコアリング法（CCBO: Compact Conical-ended Borehole 

Overcoring Method）を ISRM Suggested Method 12) の一つとして提案している． 

コア法は，コアボーリングによって回収された方向既知の岩石コアを用いて応力場を推

定する方法の総称である．地上に回収されたコアの経時的ひずみ変化を利用する ASR 法

（ASR: Anelastic strain recovery），コア内のクラックを静水圧実験により定量する DSCA 法

（DSCA: Differential strain curve analysis），応力－ひずみの関係の非線形性を利用する DRA

法（DRA: Deformation rate analysis），AE（Acoustic Emission）のカイザー効果を利用する

AE 法などがある．その他の方法としては，ボアホール壁面の圧縮破壊および引張破壊か

ら地下深部の応力場を推定する Borehole breakout 法などがある．また，空洞の変形から巨

視的な初期応力と岩盤定数を評価する逆解析法もひとつの岩盤応力測定法と考えること

ができる． 

岩盤応力を測定する方法は，多くの測定方法が提案されているが，これらのうち水圧破

砕法と応力解放法は，他の測定方法と比べて適用実績の点で優っている．さらに，応力解

放法は 1 本のボアホールで 3 次元応力の測定が可能であり，中でも円錐孔底ひずみ法は，

比較的測定にかかるコストも安価である．しかし，岩盤面にストレインセルを接着剤によ

り貼り付けることから，間隙が水で飽和されている堆積軟岩を対象にする場合および下向

きボアホールの場合には，ストレインセルと岩盤の接着性能が低下する可能性がある．

Sakaguchi et al. 13) は下向き円錐孔底ひずみ法を提案しているが，1,000 m 級の大深度を対

象としているため，特別な装置を必要とする． 

本研究においては，完全飽和かつ水中における円錐孔底ひずみ法を適用するため，接着
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可能な接着剤の選定およびその適正配合を検討するとともに，接着剤の違いによるひずみ

感度の違いを評価する試験を実施し信頼性の高い測定手法の確立を試みた． 

(2) 破壊現象 

調査坑（アプローチトンネル）を掘り進めた際，土被りが約 80 m になったあたりから，

天端部から剥落現象が生じ始めた．その地点に進むまで，トンネル内空変位もそれほど大

きくなかったが，それ以降トンネルの土被りに応じて内空変位が増加し始めた．剥落が発

生した当初は，地質不良箇所における局所的な剥落であろうと考えていたが，一向におさ

まる気配もなく，地質観察を進めるうちに地質不良箇所からの剥落ではないことが判明し

た．さらに，剥落が生じていない箇所でも空洞壁面に平行方向に発生する亀裂が確認され

た．そのような折，工藤奎吾博士（当時東京電力㈱建設部顧問）が来所され，当フィール

ドの現場視察および地質，掘削状況を説明および議論する機会を得た．その際，工藤博士

から下記の指導をいただいた． 

 この剥落を見て，今市発電所空洞掘削時に壁面近傍で天端，側壁に関わらず，掘削

壁面と平行なタマネギ状の亀裂が発生し，それが変状（過大変位と吹付コンクリー

トのクラック）の原因となったことが思い出された． 

 今市発電所建設当時は，せん断破壊の概念しかなく，その破壊メカニズムが曖昧で

あったが，この現象はいわゆる Spalling（板状破壊）ではないか． 

 Spalling は高地圧下の Intact な硬岩で発生すると言われているので，軟岩で発生する

かは疑問であるが，掘削時の剥落性状および亀裂の状況などを詳細に調査して，研

究する価値は十分にある． 

 この現象が局所的地質不良によるものではなく，あるメカニズムによるものである

ならば，EDZ 問題に単なる抽象的なゆるみの概念ではなく，かなり具体的なモデル

の構築が可能となる． 

これらの助言がトリガーとなり，試験空洞で発生した破壊現象の研究を進めることとな

った．文献により確認された Spalling 事例 14) は，AECL（Atomic Energy of Canada Limited）

の放射性廃棄物処分研究坑道：URL（Underground Research Laboratory）の他，南アフリカ

の地表面下 3,250 m の実験トンネル，地表面下 2,700 m の金鉱山トンネルならびにチリ等

で確認されている．なかでも AECL’s URL で生じた事例をもとに研究が進められている．

AECL’s URL のレイアウトおよび Spalling 事象の概要 15) を図-1.5.1 に示す 
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図-1.5.1  AECL’s URL レイアウトおよび Spalling 15) 

これら Spalling が生じたフィールドの地質，岩盤特性は表-1.5.1 に示すとおりである．

Spalling が生じているフィールドの特徴は，地下深部で地圧が高く，RMR(Rock Mass 

Rating)は 60 以上で Intact な岩盤で，一軸圧縮強度を初期地圧の第一主応力で除した比率

(以下，地圧強度比と記載) が 1.6～3.9 と小さいことが特徴である．本研究で対象として

いる余裕深度処分埋設施設の試験空洞フィールドは，地下深部約 100 m，初期地圧は第一

主応力：2.3 MPa であり，Spalling が発生したフィールドに比べて，応力，強度ともに非常

に小さい．しかし，ここで特筆すべきは，試験空洞フィールドの地圧強度比はほぼ 1.0 で

あり，既存の割目はほとんどなくマッシブな岩である．したがって，相対的には高地圧下

にあり，Spalling が発生してもおかしくない初期応力場であると言える． 

表-1.5.1 Spalling が生じたフィールドの地質，地圧特性 

In situ stress 
 地質 RMR σ1 

(MPa) 
σ2 

(MPa) 
σ3 

(MPa) 
σc 

(MPa) σc /σ1

AECL’s URL Lac du Bonnet 
granite － 55 48 14 210 3.8 

South Africa 
Exp. Tunnel Quartzite 75-80 225 220 85 350 1.6 
South Africa 
Gold mine Quartzite 80 90 89 70 200 2.2 
Chile 
El Tenient mine Andesite 62-69 38 31 24 150 3.9 

RMR；Rock Mass Rating，σ1；第一主応力，σ2；第二主応力，σ3；第三主応力，σc；一軸圧縮強度 

ブリットルな硬岩の破壊については，Martin and Chandler 16) が AECL’s URL の Lac du 

Bonnet granite の進行性破壊に関して，低拘束圧下における脆性的な挙動を示す岩盤では，

最初に亀裂（マイクロクラック）が開口し，それが広がるため，粘着力と摩擦力が同時に

寄与することを妨げており，粘着力成分が損失した後に摩擦力が作用するとしている．マ
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イクロクラックによる粘着力の損失は，初期粘着力の 50 % 以上で，その損失により摩擦

角は上昇するが，亀裂の増加に伴い，残留摩擦角まで減少する．低拘束圧下では，粘着力

の損失と同等の意味を成す亀裂破壊の蓄積は，軸差応力（ 31 σσ − ）が 1/3～1/2 cσ （ cσ ：

一軸圧縮強度）の状態で生じる．これは破壊包絡線の亀裂発生限界が m = 0（Hoek-Brown）

であるのと同等であると報告している．Martin and Chandler 16) は上記の議論を以下の室内

試験から導いている．すなわち，応力‐ひずみ曲線（図-1.5.2）は，4 つの領域（Region

Ⅰ～Ⅳ）に分割され，ダイレーションの開始時期，すなわちマイクロクラックが生じて発

展する領域を RegionⅢとし，その応力レベルを ciσ (Crack-initiation stress)としている．そ

の応力レベルはピーク強度の 30～50 %である．また，横ひずみが急激に上昇する応力レ

ベル，すなわち亀裂の進展が加速する領域を Region Ⅳとし，その応力レベル

cdσ (Crack-damage stress)はピーク強度の 70～85 %程度としている．  

 
図-1.5.2  Lac du Bonnet granite 一軸圧縮試験結果 16) 

そして，Damage-controlled test（繰返し三軸圧縮試験）を実施して，損傷パラメータω  

( ∑= vε ：繰返し試験ごとの体積ひずみの総和，亀裂の積算値に相当）と icσ ， cdσ の変化

を整理した結果，低拘束圧の場合には，亀裂発生後には cdσ が icσ まで低下する（図-1.5.3）．

これは icσ が亀裂の蓄積に依存せず一定であるのに対して， cdσ は亀裂の蓄積に強く依存

している．そして，いったん亀裂が開くと粘着力成分は急激に icσ まで低下し，その後摩

擦成分が一旦上昇するが，最終的には残留摩擦角まで減少して一定値になるとしている． 

Stress-strain diagram obtained from a 
single uniaxial compression test for Lac 
du Bonnet granite showing the definition 
of crack initiation (σci ), crack damage 
(σcd ) and peak strength. Not only the 
axial and lateral strains are measured. 
The volumetric strain and crack 
volumetric strain are calculated. 

( )31
21/ σσν

−
−

=Δ
E

VV elastic
 

    where, elastic constants (E, ν ) 
calculated from the linear portion of 
stress-strain curves in RegionⅡ． 
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図-1.5.3 損傷パラメータを関数とした粘着力と摩擦角の変化 16) 

また，Diederichs は，PFC（Particle Flow Code）を用いて，Lac du Bonnet granite の応力-

ひずみ関係をシミュレートし，ピーク強度の 30～40 %で初期クラックが発生するととも

に，拘束圧 20 MPa であるにも拘らず，引張亀裂とせん断亀裂の比率が 50 : 1 の割合で引

張亀裂の発生が支配的であることを示した．そして，これら引張亀裂の蓄積および結合（限

界亀裂密度に到達したとき）が巨視的なせん断亀裂へと至らしめるとしている． 

Hajiabdolmajid 17) らは，脆性強度の変化は，2 つのステージに分けられ，ピーク挙動前

においては，岩の粘着力に支配され，破壊までの残存強度は損傷を受けた岩の亀裂内の摩

擦力に支配されるとしている． 

Kaiser 18) らの文献において，脆性的な岩盤においては，破壊包絡線は図-1.5.4 に示す

ような bi-linear な包絡線で表されるとしている．損傷しきい値（Damage Threshold）以下

では，損傷を受けておらず，それ以上では AE（Acoustic Emission）が観測されるとともに，

亀裂が蓄積する．そして，亀裂が蓄積された結果，拘束圧が高い場合には不規則な亀裂の

発生を妨げ，巨視的なせん断破壊へと導くとしている． 

Mohr-Coulomb criterion; 
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図-1.5.4 脆性破壊の破壊包絡線の概念図 18) 

上記のとおり，脆性的な破壊現象は高地圧下のインタクトな岩盤で発生するとされてい

る．試験空洞フィールドの地山強度比は 2 以下であり，地圧に比べて強度が低いことから，

相対的には高地圧な岩盤に相当する．また，地下空洞掘削時の壁面近傍の岩盤は，掘削解

放により壁面に対して接線方向の載荷（応力集中）および法線方向の拘束圧低下により一

軸応力状態に移行する．その結果，地下空洞周辺岩盤の挙動は低拘束圧状態での岩盤破壊

メカニズムに支配されることになる． 

本研究においては，試験空洞掘削時に確認された剥落および空洞壁面に平行方向に発生

する破壊（Spalling）の要因は，掘削解放に伴う拘束圧の低下により一軸応力状態に移行

し，低拘束圧状態で発生した Splitting（割裂）あるいは引張破壊であると考え，その破壊

メカニズムを掘削時の拘束圧変化，応力集中など，誘発応力に起因するものと解釈して，

研究を進めた．その破壊メカニズムを検証する進め方としては，下記のとおりである． 

① 空洞掘削時の応力状態を模擬した要素試験(三軸圧縮試験)による破壊モードの議論 

② 要素試験に基づく低拘束圧域の強度低下を考慮した破壊規準（包絡線）の議論 

③ 数値シミュレーションによる比較（上記破壊規準による破壊領域と BTV 観察結果に

よる亀裂発生状況比較） 

④ 空洞掘削後の岩盤内応力（誘発応力）を測定し，その結果に基づき上記破壊規準およ

びコアディスキング現象を勘案した破壊現象の議論 

Schematic of failure envelope for brittle failure, showing four zones of 
distinct rock mass failure mechanisms: no damage, shear failure, spalling 
and unraveling. 
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(3) 軟岩地盤の間隙水の流れと変形の連成挙動 

空洞掘削工事における設計･施工段階での主な検討項目は，空洞の力学的安定性であり，

その建設に伴う地下水理場に関しては，止水あるいは排水といった検討が大半である．こ

のため，設計段階において地下水の存在が考慮されていても施工の段階では，空洞周辺岩

盤の力学計測が主たる計測項目となり，地下水理場の計測は十分にされていない．水封式

の石油地下備蓄に関する研究では，水封機能維持という観点から周辺岩盤の透水性や地下

水流動場の変化など，水理学的影響の現場計測と解析が行われている 19)． 

これに対して，放射性廃棄物処分施設は処分空洞周辺の天然バリア性能を評価する必要

がある．すなわち，この施設では，地下水流動により放射性核種の漏洩を評価するという

意味で，ニアフィールドでの地下水流動特性の評価がきわめて重要な課題となる．これま

でに東濃鉱山および釜石鉱山を利用した研究 20) があり，軟岩を対象にした東濃鉱山では，

トンネル掘削前後の変形特性変化，透水特性変化など，力学的･水理学的パラメータの変

化による掘削影響領域評価に主眼を置いた研究 21), 22) がある． 

試験空洞フィールドにおいては，各種の力学計測だけでなく空洞周辺岩盤内で，多段式

間隙水圧測定，透水試験等を実施している．掘削中に計測された空洞周辺岩盤における間

隙水圧挙動は，全体として掘削の進捗に伴い間隙水圧が漸減する傾向にあるが，間隙水圧

計設置位置近傍を掘削した場合に限って，その掘削作業に連動するように一時的に間隙水

圧が上昇したり，逆に低下したりする現象が確認された．これらの現象は軟岩の特徴的な

挙動であり，掘削解放（岩盤掘削による応力解放）に伴う岩盤挙動と連成した間隙水圧挙

動ではないかと想定した． 

間隙水の流れと地盤･岩盤の変形･応力の連成に関しては，大津ら 23), 24) により，一般的

な場における地下水流動に関する支配方程式を誘導し，間隙水と変形･応力の連成効果に

関する研究がある．間隙水と変形･応力の連成効果の地下水流動特性に及ぼす影響は，対

象とする材料特性に大きく依存し，その一つの判定規準として，材料の変形係数が 1,000 

MPa 程度を上回るか否かであるとしている（表-1.5.2）．変形係数が 1,000 MPa を超える

場合には，間隙水と変形の連成効果の影響が小さいとしている．試験空洞フィールドの変

形係数は，室内試験結果（三軸圧縮CU 試験）では，約 900 MPa であり，大津らによる規

準値の境界付近である．掘削問題の応力場はせん断応力卓越場と考えられ，この応力場の

場合，軟岩では即時的応答，すなわち掘削時には間隙水の影響は小さく，工学的には無視

される領域となっている．また，再配分過程では，間隙水の影響は中程度であり，剛性低
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下に伴い影響が発生する評価となっている．これらの間隙水の影響は，簡易な手法として

地盤の変形係数のみで議論されているが，実際には地盤の透水係数，掘削速度ならびに排

水条件などにより異なることから，詳細な検討を行うためには，これらの地盤・施工条件

を考慮する必要がある． 

本研究においては，試験空洞で確認された間隙水圧挙動の要因を掘削解放に伴う岩盤挙

動と連成した間隙水圧挙動であると解釈し，そのメカニズムの妥当性を数値解析的に検証

することとした．モデル化に当たっては，逐次掘削過程を考慮する必要があることから，

三次元弾性水‐土連成解析により検討することとした． 

表-1.5.2 地盤・岩盤の連成効果の地下水流動特性に及ぼす影響一覧 23) 

即時的応答
影響小

（工学的には無視される）
影響さらに小

（工学的には無視される）

再配分過程
影響中

（剛性低下に伴い影響が発
生）

影響小
（工学的には無視される）

即時的応答
影響大

（ほぼB値 = 1が成立）
影響小

（B値 ＜ 1）

再配分過程 最も影響大
影響小

（工学的には無視される）

  ※ 参考文献 23）を一部加筆修正

せん断応力卓越場

等方応力卓越場

間隙水圧
　　応答場

応力場

基準値：変形係数 E=1,000 MPa

（剛性小）

（体積剛性）

土質材料

軟　岩
硬　岩

 

(4) 空洞挙動に関する数値解析手法 

数値解析の分野では，差分法や境界要素法なども用いられているが，有限要素法がその

中心的な解析手法であると言える．1956 年に Turner，Clough，Martin らによって有限要素

法が発表され，Zienkiewicz ら 25) によって土木分野への有限要素法が普及し，ダム解析，

浸透流解析など，比較的早くから地盤力学の分野に応用されている． 

地下空洞の掘削問題については，本島・日比野 26) が多くの地下発電所に支保，異方性，

非線形性，クリープの問題に適用し多くの実績を残している．そして，ひずみ軟化現象を

再現する研究 27) を進めて応力再配分の課題を示し，工藤ら 28) によって，応力再配分を考

慮した予測解析が，東京電力㈱葛野川発電所，地下発電所空洞の当初設計時から本格的に
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適用され，支保の効果を定量的に評価するひずみ軟化モデルを用いた非線形解析手法が確

立された． 

岩盤の力学的挙動に支配的となる岩盤不連続面を考慮できるモデルとしては，①不連続

体解析手法，②連続体解析手法に大別される． 

不連続体解析手法は，不連続面の幾何学的特性に大きく依存する破壊挙動を解析する手

法，すなわち特定の弱層等に着目して不連続挙動を扱う手法であり，Goodman et al.29) の

ジョイント要素が用いられている．また，解析対象の岩盤を剛体ブロックの集合体として

扱う個別剛体要素法: DEM 30)，剛体バネモデル: RBSM 31)，また，ブロックを弾性体して

扱う修正仮想変位法: FESM 32)，不連続変形法: DDA 33) 等がある．  

連続体解析手法は，等方性岩盤，異方性岩盤に関わらず不特定多数の不連続面が介在す

る岩盤を対象として，岩盤を等価な連続体に置き換えて解析する方法であり，等価弾性コ

ンプライアンスモデル 34)，クラックテンソルモデル 35)，損傷テンソルモデル 36)，MBC モ

デル 37) 等がある． 

放射性廃棄物処分の地下施設は，処分空洞，連絡トンネル，アプローチトンネルなどか

ら構成され，その地下施設の主要な各空洞には，建設･操業･閉鎖時の長期間にわたり，物

流経路の確保，人工バリア設置のための必要内空断面の確保が必要となる．核燃料サイク

ル開発機構によるいわゆる 2000 年レポートにおいて，地層処分に関するフィージビリテ

ィスタディが実施されており，地層処分における力学モデルを以下のように扱っている 38)． 

・ 建設時のトンネルの概略検討として，理論解析（岡の理論解，Egger の弾塑性理論解）

を適用． 

・ 建設時のトンネルの詳細検討では，二次元，三次元の弾塑性 FEM 解析が実施されてお

り，Mohr-Coulomb の破壊規準を適用． 

・ 建設，操業，閉鎖段階の長期的な挙動評価においては，大久保ら 39),40),41)により提案さ

れた非線形 Maxwell モデルの一種であるコンプライアンス可変型モデルによる解析を

適用． 

堆積軟岩空洞の挙動予測にあたっては，建設時を対象とする場合には，軟岩特性である

ひずみ軟化･硬化特性，ダイレイタンシー挙動，間隙水圧の影響を考慮する必要がある．

また，操業から閉鎖時までの長期間を対象とする場合には，岩盤の時間依存性を扱える構

成モデル（粘弾性モデル，弾粘塑性モデル）となり，長期安定性を評価するうえでは，破

壊現象を取り扱う必要があるため，クリープ変形とクリープ破壊を考慮できる構成モデル
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が望ましい．クリープ変形とクリープ破壊を評価できる構成モデルとしては，上記の大久

保モデルのほか，応力履歴テンソルを導入して摩擦による強度成分の変化を表すことによ

り，ひずみ軟化－硬化挙動，ダイレイタンシーを再現するとともに，ひずみ速度を時間速

度に拡張して時間依存性を再現するモデルが，足立・岡ら 42),43),44),45),46),47),48) により定式化

されている．粘性土の圧密特性，ダイレイタンシー特性を再現できる Cam-clay 型の弾塑

性モデルにレオロジー特性を考慮したモデルが，関口・太田ら 49) によって定式化されて

いる．これらのモデルは有効応力で定式化されている．山冨ら 50) はスプリングとダッシ

ュポッド，スライダーの 3 要素からなるレオロジーモデルを適用して破壊以降の変形特性

やひずみ速度の増加を表現できる弾粘塑性構成モデルを定式化している．足立･岡は超過

応力型の粘塑性モデルと Cam-clay モデルによる弾粘塑性モデル 51) を粘性土に対して構築

し，ひずみ速度依存性，クリープ，応力緩和を記述しているが，木元･岡は構造の変化を

考慮するよう拡張し，構造劣化に伴うひずみ軟化現象やクリープ破壊を記述できるモデル

を提案している 52)．このモデルは初期異方性や構造異方性を表現可能であり，正規圧密粘

土，過圧密粘土ならびに軟岩へ適用されている 51,52,53)． 
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(5) 足立･岡等によるひずみ軟化型弾粘塑性構成式 

足立･岡  42) はひずみ測度および応力履歴テンソルを導入することにより軟岩のひずみ

硬化‐軟化挙動とダイレイタンシー挙動を説明できる弾塑性構成式を提案している．その

構成式では，図-1.5.5 に示すように材料強度の発現は摩擦によるものとそれ以外の粘着

力，セメンテーションや粒子のかみ合わせなどによる二つから成っていると考え，ひずみ

軟化現象を捉えている．これはせん断過程において，ひずみが比較的小さい間は摩擦によ

る強度成分は小さく，粘着力やセメンテーションなどによる成分が支配的であるが，ひず

みが増加するに従い粘着力やセメンテーションに基づく強度発現は解除され，摩擦による

ものが卓越すると考えている．すなわち，ひずみ軟化過程は粘着力，セメンテーションな

らびに粒子のかみ合わせに等による強度成分が解放され，摩擦による強度成分が増大する

過程であると考え，この摩擦による強度成分のせん断過程における変化を表すために応力

履歴テンソルという新たな状態量を導入した． 

 

Strain ε

strength due to 
cementation or bonding

frictional strength

St
re

ss
 σ

 

0 

 

図-1.5.5  Schematic diagram of stress-strain relation with strain softening 42) 

以下に足立・岡による弾塑性構成式から弾粘塑性構成式までの誘導過程について示す． 

全ひずみ増分テンソル ijdε は，弾性ひずみ増分 e
ijdε と塑性ひずみ p

ijdε の和で与えられる

とする． 

p
ij

e
ijij ddd εεε +=       (1-1) 

弾性ひずみ増分テンソル e
ijdε は，等方線形弾性体と仮定すれば次式で与えられる． 

 KdGdSd ijmij
e
ij 3/2/ δσε +=      (1-2) 

ここに， ijmijijS δσσ −= は偏差応力テンソル， 3/ijijm δσσ = は平均主応力， ijδ はクロ

ネッカーのデルタである． 
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一方，塑性ひずみ増分 p
ijdε は次の非関連流動則で与えられると仮定する． 

y
ij

pp
ij df

f
Hd

σ
ε

∂

∂
=       (1-3) 

ここに， yf は降伏関数， H はひずみ硬化‐軟化パラメータ， pf は塑性ポテンシャル関

数をそれぞれ表している． 

降伏関数 yf は，現在の応力には直接依存せず，応力履歴比 *η とひずみ硬化パラメータκ

の関数として次式で表されるとする． 

κη −= *
yf        (1-4) 

なお，応力履歴比 *η は応力履歴テンソル *
ijσ の不変量で次のように定義づける． 

*

*
22/12**** 2

)/(
m

mijij
J

SS
σ

ση ==      (1-5) 

ここに， ijmijijS δσσ ** −=∗
は応力履歴テンソルの偏差成分であり， 3/*

ijijm δσσ ⋅=∗ はその

等方成分で， 2/***
2 ijij SSJ = は偏差成分の第二不変量である． 

ひずみ硬化パラメータκ の増分は次式で定義する． 

p

f

f d
M

MG
d γ

κ
κ ⋅

−
= 2*

2* )('
      (1-6) 

ここで， 

2/1)( p
ij

p
ij

p deded =γ       (1-7) 

3dd3ddde ij
p

kk
p

ij
p

v
p

ij
p

ij // δεεεε −=−=     (1-8) 

である． 

式(6)を，比例載荷条件下で積分すると，次のような双曲線関数になる． 

p
f

p
f

GM
GM

γ
γ

κ '*

'*

+
=       (1-9) 

ここに， ∗
fM は残留状態の *η の値である．G′は双曲線型ひずみ硬化関数の初期接線勾

配であり（図-1.5.6 参照），残留状態において除荷・再載荷を行った場合の初期接線勾配

から決定できる． 
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図-1.5.6 残留状態のη* ～γp 関係 

塑性ポテンシャル関数は，現在の応力の関数と考え次式で与えられるとする． 

 ( ) ( )[ ] 0/ln =+++= bbMf mbmp σση     (1-10) 

ここに，η は次式で与えられる応力比であり，b と mbσ は図-1.5.7 に示すように塑性ポ

テンシャル関数のパラメータである． 

2/12 ])/([ bSS mijij += ση      (1-11) 

 
図-1.5.7 塑性ポテンシャル曲面 41) 

ここで，塑性ポテンシャル関数 pf の変化し得る限界を規定する過圧密境界面 bf を次の

ように定義する．なお，過圧密境界面 bf は，その内側 ( )0<bf では過圧密的挙動を，外側

( )0≥bf では正規圧密的挙動をする限界を与えるものである． 

 ( ) ( )[ ] 0/ln =+++= bbMf mbmmb σση     (1-12) 

これは過圧密領域で塑性ポテンシャル関数が変化できる範囲の限界を与えている．式中

の mM は過圧密境界面パラメータで，せん断過程において最大の体積圧縮ひずみが生じる

ときのη の値である． 

b および mbσ は材料の内部構造を表現するパラメータである． mbσ は塑性体積ひずみの

値に応じて変化するものとして次式で定義する． 

 

1*
fM

*η

pγ

'G

0 

 

0=bf
Boundary
surface

mM line

M line

Current stress
state

Plastic strain

'
mσ'

mbσ

Plastic potential
surface 0=pf

-b 0

22JSS ijij =

Line

Line
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⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛

−
=

vv

p

mbmb κλ
νσσ exp0       (1-13) 

 ここに， 0mbσ は mbσ の初期値で，圧密降伏応力に相当する． vλ および vκ はそれぞれ，

等方圧密曲線（体積ひずみ mσν ln～ 曲線）の正規圧密領域および過圧密領域における傾

きである． 

このような過圧密境界関数の導入により，式(10)の M は，過圧密領域においては， 

 ( ) ( )[ ]bbM mbm ++−= σση /ln/      (1-14) 

正規圧密領域では， 

 mMM =        (1-15) 

とそれぞれ与えられる． 

塑性ひずみ増分 ijdε は，塑性負荷過程に対する Prager の適合条件， 

0)( * =−= κηddf y       (1-16) 

と式(1-3)の流動則，式(1-9)のひずみ硬化パラメータおよび式(1-10)の塑性ポテンシャル

関数を用いることで以下のように求まる． 

*

*
*

*

*

33
)(

m

klklklijijp
ij

dMd
σ
σδη

η
ηδ

η
η
η

ε ⋅⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
−⎟⎟

⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
−+Λ=    (1-17) 

2*

2*

)('
)(

κ
σ

Λ
−

+
=

f

mf

MG
bM

      (1-18) 

ひずみ軟化型弾塑性構成式は，式(1-1)に式(1-2)および式(1-17)を代入することで導かれ

る．そして，足立・岡ら 43),44),45) は，時間依存性を表現するために，ひずみ測度を時間測

度に拡張させることにより，ひずみ速度効果をも説明できるひずみ軟化型弾粘塑性構成式

を提案した．時間測度を次式のように定義した． 

( ) dtFgdz a=  

( )21,ˆ IIFF =        (1-19) 

ここに， dz は時間測度増分， dt は実時間増分， g は実験的に定義されるひずみ測度関

数で 1I ， 2I はひずみ測度テンソルの 1 次，2 次不変量であり，以下のように定義される． 

 ijijkk eeII &&& == 21 ,ε  

a は，ひずみ測度の時間依存性パラメータである． 

応力履歴テンソル *
ijσ は新しい時間測度 z の応力履歴の関数として以下のように表現さ

れる． 
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 ( )[ ] ( ) ( )[ ] ( )00/exp1 *

0

*
ij

z

ijijij zdzzz σσστ
τ

σ +′−′′−= ∫   (1-20) 

ここに，τ は時間測度に関する応力の遅延を表す応力履歴パラメータで， ( ) ( )0,0 *
ijij σσ は

0=z のときの応力テンソルおよび応力履歴テンソルの値である． 

さらに，地盤材料の挙動は，その状態の瞬間のひずみ速さのみではなく，その状態に至

るまでの平均ひずみ速さに依存すると考え，時間測度の関数を下記のように定義した． 

( ) dt
F
FC

F
FCdz

a

⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
⋅−+⋅=

00

1      (1-21) 

( )21,ˆ IIFF = ， tI kk /1 ε= ， ijij eeI &&=2 ， dtijij ∫= εε & ， tijij /εε =&  

ここで， ijε& はひずみ速度テンソル， ijε および t はそれぞれせん断開始からの総ひずみ

および総時間， ije& はひずみ速度テンソルの偏差成分， 00 , FF は FF , の基準不変量である． 

a，C は，時間依存性パラメータで，それぞれひずみ速度パラメータ，遷移クリープパ

ラメータと称している．軸対称三軸条件下では，式(1-21)は下記のように表現される． 

 ( ) ( )
aa

CtCdtCCdz ⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
⋅−+⋅=⎥

⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
⋅−+⋅=

110

11

110

11

110

11

110

11 1/1
ε
ε

ε
ε

ε
ε

ε
ε

&

&

&&

&

&

&
  (1-22) 

この新しい時間速度を用いて，軸対称三軸試験下での時間依存性挙動を，下記のように

表現する． 

a) ひずみ測度効果を表すときは，定ひずみ速させん断であるので， 1111 εε && = となり，次

式となる． 

  dtdz
a

⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
=

110

11

ε
ε
&

&
       (1-23) 

b) 応力を保持する三軸クリープ条件を表すときは，次式となる． 

  ( ) dtCCdz
a

⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
⋅−+⋅=

110

11

110

11 1
ε
ε

ε
ε

&

&

&

&
     (1-24) 

c) 応力緩和を表すときは， 011 =ε& であるので，次式となる． 

  dt
t

CdttCdz
aa

⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
⋅=⎟⎟

⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
⋅=

110

110

110

11 /
ε
ε

ε
ε

&&
     (1-25) 

そして，足立･岡･曽良岡･小池 46) は軟岩の時間依存性挙動の説明をするために，多孔質

凝灰岩大谷石の一種である戸室石に対して定ひずみ速度排水圧縮試験，排水クリープ試験
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を行い，その試験結果に基づいて，赤井らによる唯一的な応力‐ひずみ‐時間の関係，Vaid

の応力‐ひずみ‐ひずみ速度状態面の概念ならびに材料のひずみ軟化‐硬化挙動とひず

み速さ効果を再現できる上記構成式を用いて地盤材料の時間依存性挙動の統一的な説明

を行った．そして，Adachi, Oka and Zhang 47) により，大谷石の室内試験結果に基づきひず

み軟化型弾‐粘塑性構成式の適用性検証が成され，軟岩のような過圧密地盤材料のひずみ

軟化･硬化挙動ならびにダイレイタンシー挙動を再現できること，軟岩の時間依存性挙動

(ひずみ速度効果，クリープ，クリープ破壊，応力緩和)を再現できることを検証した． 

軟岩の特徴として，ひずみ軟化･硬化挙動，時間依存性挙動のほか，変形特性および強

度特性が拘束圧あるいは荷重レベルによって変動する拘束圧依存性がある．このため，軟

岩地盤における掘削問題を取り扱うためには，掘削により変化する変形，強度の拘束圧依

存性を考慮する必要がある．上記構成式は拘束圧ごとにパラメータが設定されることから，

他の拘束圧の試験結果を再現できないという問題がある．そこで，足立･岡･小高･古林･

尾崎 48) は，ひずみ軟化型弾塑性構成式を用いて，大谷石の三軸圧縮試験結果に基づき算

定されたパラメータを拘束圧の関数として定式化し，シミュレーション解析を行っている．

その検証結果では，低拘束圧下においては，試験結果を説明できることを確認している． 

大断面の空洞を掘削する場合には，ベンチ掘削など，空洞を分割して掘削することにな

り，空洞周辺での拘束圧およびひずみ速度が変化する．足立･岡により発展してきた構成

式は，軟岩の特徴的な挙動をほとんど考慮できる構成式となっているが，掘削時の拘束圧

変化を十分に考慮させることが課題となっている．また，強度特性のひずみ速度依存性は

考慮されているものの，ひずみ速度の変化に伴う剛性変化，すなわち変形特性のひずみ速

度依存性が考慮されていない． 

本研究においては，軟岩地盤を対象にした放射性廃棄物処分空洞の建設時から操業時の

長期間にわたる挙動予測解析の信頼性向上を図ることを念頭に，ひずみ軟化型弾‐粘塑性

構成式の材料パラメータに対して，拘束圧依存性およびひずみ速度依存性を考慮したモデ

ルを構築することとした．検討の進め方は下記のとおりである． 

① 材料パラメータに拘束圧依存性およびひずみ速度依存性の定式化 

② 室内試験のシミュレーション解析 

③ 堆積軟岩空洞掘削問題への適用 
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1.6. 本研究の特徴と意義 

本研究は堆積軟岩を対象にした大規模空洞掘削時の調査，情報化設計施工，掘削時の特

徴的な挙動をもとに，その空洞の力学的安定性および掘削損傷領域（Excavation Damage 

Zone）に関する評価を実施した．さらに，堆積軟岩空洞の掘削時および長期挙動をシミュ

レートできる挙動予測手法を発展，拡張して実岩盤で信頼性の高い挙動予測を行うにあっ

たての適用性について研究した点が特徴である． 

研究にあたっては，青森県六ヶ所村において，低レベル放射性廃棄物のうち比較的放射

能レベルの高い廃棄物を埋設する余裕深度処分埋設施設のフィージビリティスタディの

ために掘削した試験空洞フィールドを対象にした．本試験空洞は，堆積軟岩層地下深部 約

100 m の位置に将来の埋設施設処分空洞と同等規模の径約 18 m 級の大規模空洞を掘削し

たものである．この深度の堆積軟岩層に径 18 m 級の大空洞は国内最大であり，しかも，

地山強度比が 2 以下と小さいことから相対的には高地圧な岩盤に相当する． 

本研究の成果は，本施設となる処分空洞の合理的な設計に資するばかりでなく，処分空

洞建設時，操業時の安定性確保ならびにトラブルや想定外事象に遭遇した場合の原因究明，

解決策の立案に当たっての考え方に大きく貢献できるものと考える．そして，高レベル放

射性廃棄物を対象にした地層処分施設およびその他堆積軟岩層に掘削する地下施設への

掘削時，長期安定性評価へも適用することができることから，極めて意義のあるものと考

える．  
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第２章 余裕深度処分埋設施設試験空洞 

本章においては筆者が計画から掘削完了まで携わった日本原燃㈱余裕深度処分埋設施

設本格調査，試験空洞の概要，地質，支保設計ならびに情報化設計施工結果等について記

述する．さらに計測結果をもとに同定した全応力解析モデルの改良点について記述する． 

 

2.1. 余裕深度処分の概念 

2.1.1 対象廃棄物 

原子燃料サイクルにおいては種々の放射性廃棄物が発生し，それらの放射性廃棄物は高

レベル放射性廃棄物（使用済み燃料の再処理によってウラン，プルトニウムを回収した後

に残存する廃液およびそれをガラス固化したもの）と，それ以外の低レベル放射性廃棄物

に分類される．低レベル放射性廃棄物は放射能レベルによって 4 つに細区分され，余裕深

度処分施設の対象廃棄物は「放射能レベルの比較的高い廃棄物」である（表-2.1.1 参照）． 

表-2.1.1 放射性廃棄物の区分と処分方法 1) 

廃棄物の種類 廃棄物の例 処分の方法（例） 

クリアランスレベル以下の廃棄物

（放射性物質として扱う必要のな

いもの） 

発電所廃棄物 

解体廃棄物の大部分など 

再利用／一般の物品として処

分 

放射能レベルの 

極めて低い廃棄物 
コンクリート，金属など 素掘り処分 

放射能レベルの 

比較的低い廃棄物 

廃液，フィルター，廃器材，

消耗品等を固形化 
コンクリートピット処分 

原
子
力
発
電
所
か
ら
発
生
す
る
廃
棄
物

放射能レベルの 

比較的高い廃棄物 

制御棒，炉内構造物 

（以上，発電所より） 

廃液，廃器材等を固型化 

余裕深度処分 

一般的な地下利用に十分余裕

を持った深度，（例えば地下 50

～100ｍ程度）への処分 

低レベル 

放射性廃

棄物 

放射能レベルが高く

長寿命核種が比較的

多く含まれる廃棄物 

燃料棒の部品等を固形化 

原
子
燃
料
サ
イ
ク
ル
施
設
か
ら
発
生
す
る
廃
棄
物
（
注
１
）

 

高レベル放射性廃棄物 ガラス固化体 

地層処分 

（注１）・原子燃料サイクル施設から発生する廃棄物のうち，ウラン燃料加工施設などで発生する放射性 

廃棄物の処分方法については，現在，国において検討中 

    ・廃棄物を区分する具体的な放射能レベルについては，現在，原子力安全委員会において検討中 

余裕深度処分施設で対象としている廃棄物の代表例として以下の廃棄物があげられる． 

・ 原子炉施設の運転に伴って発生する燃料の極近傍で使用された制御棒，チャンネル

ボックス，炉内構造物等． 
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・ 原子炉施設の運転に伴って発生する発電所の炉水浄化に使われたイオン交換樹脂等． 

・ 原子炉施設の解体で発生する炉心構成材料． 

これらを性状別に見れば放射化金属，黒鉛，樹脂が多く，その他にコンクリート，種々

の固体状廃棄物などが含まれる． 

 

2.1.2 処分深度 

放射性廃棄物を安全に処分するためには，放射能レベルに応じた深さに処分することや，

地下水の動きにくい場所を選定して放射性廃棄物が生活環境に達するまでの時間を長く

することなどにより，生活環境に影響を与えないレベルにまで放射能を減らすことが必要

になる．原子力安全委員会から示されている現行の政令濃度上限値を超える低レベル放射

性廃棄物処分の基本的考え方 2)（以下「基本的考え方」という）として，放射性物質によ

って想定される影響は大きく 2 つに分けられている．一つは，「廃棄物は出来るだけ水と

触れないような方法で地下に埋設されるが，長期的には地下水を介して移動し，生活環境

に出てくる」．もう一つは，「地下利用に際して掘り起こされて人と接触する可能性がある」． 

「基本的考え方」では，一般的であると考えられる人間活動に対して人間が廃棄物に接

触することの無いような処分深度を確保することを要件としており，「高層建築物などの

基礎を支えることが出来る支持層の上面よりも深く，これに基礎となる地盤の強度などを

損なわないための離隔を確保」すれば，現在の大都市における地下利用の状況を踏まえて

も要件の達成が可能であり，その深度は「例えば 50～100 m 程度」としている． 

 

 

2.2. 試験空洞調査の概要 

日本原燃㈱では，青森県六ヶ所村にウラン濃縮工場，再処理工場，低レベル放射性廃棄

物センターなどの原子燃料サイクル施設の建設，操業を進めている．余裕深度処分施設に

ついては，日本原燃㈱敷地内に設置可能性を検討するため，2001 年 1 月～2002 年 2 月に

かけて予備調査を進めた．その後，さらに詳細な調査を行う目的で 2002 年 7 月～2006 年

3 月にかけて本格調査を実施した．その本格調査の一環として，余裕深度処分埋設空洞の

力学的安定性および掘削影響領域（Excavation Disturbed Zone：EDZ）の把握などを目的と

して，地下深部約 100 m の位置に試験空洞を掘削した（図-2.2.1 参照）． 



第 2章 余裕深度処分埋設施設試験空洞 

- 33 - 

 
図-2.2.1 試験空洞周辺俯瞰図 3) 

調査工事の工程は 表-2.2.1 に示すとおりであり，延長約 1 km のアプローチトンネル

（アクセス用調査坑）の掘削を 2003 年 3 月から開始し，2004 年 4 月から試験空洞壁面か

ら 20 m の離隔をとった位置に計測坑（A，B，C）を掘削して，試験空洞掘削時の掘削影

響領域を把握するための調査に必要な計測設備を配置した．その後，試験空洞は 2004 年

10 月に先進導坑の掘削を開始して 2005 年 6 月に最終支保の閉合が完了した． 

表-2.2.1 試験空洞調査概略工程表 3) 

10 11 12 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 1 2 3 4 5 6 7 8 9

アクセス用調査坑 '03/03/08 '04/07/13

計測坑(Ａ) '04/04/12 '04/05/13

計測坑(Ｂ) '04/07/16 '04/09/11

計測坑(Ｃ) '04/07/16 '04/08/07

試験空洞

先進導坑 '04/11/01 '04/12/03

アーチ切拡げ '04/12/04 '05/02/10

ベンチ１掘削 '05/02/23 '05/03/26

ベンチ２掘削 '05/03/30 '05/04/25

ベンチ３掘削 '05/04/26 '05/06/01

インバート掘削 '05/06/02 '05/06/15

路盤コンクリート '05/06/16 '05/07/12

2003年度 2004年度 2005年度2002年度
施工開始日 施工終了日
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2.3. 試験空洞周辺の地質 

 (1) 調査地点に分布する地質 

調査地点周辺に分布する地質は，下位から新第三紀中新世の主に海成堆積岩からなる鷹

架層，更新性の平沼層･段丘堆積層･火山灰層ならびに完新世の沖積低地堆積層である．鷹

架層は主に泥岩からなる下部層，砂岩凝灰岩からなる中部層，泥岩からなる上部層に 3 区

分される．地表から標高－300 m までの範囲には中部層が広く分布し，下位より粗粒砂岩

層，軽石凝灰岩層，軽石混じり砂岩層，礫混じり砂岩層の 4 層に区分される 4)．調査地点

の地質水平断面図を図-2.3.1 に，地質鉛直断面図を図-2.3.2 に示す． 

調査地点は沼および沢に囲まれた

台地であり，台地部付近には f-a 断層

が分布する他，sf-b，sf-c と称す堆積

時断層が分布している．f-a 断層沿い

には断層を境にして接する岩石が混

在した部分が認められるが，固結して

おり周囲の岩石と同程度の硬さを有

している．また，この f-a 断層は鷹架

層上位に分布する第四紀更新性の段

丘堆積物に変位を与えていない． 

sf-b～d 断層は構造性断層のような画然とした断層面は無く，上下盤の混在帯はあるが

固化しており，通常の断層に見られるような破砕部やせん断性の割目は認められない．こ

れは繰り返し活動していないことを示している．また，混在する範囲には上盤側の凝灰岩

をブロック状に取り込む箇所や上下以外の岩種を起源とする砕屑物が注入してきて混在

する箇所も認められる．以上の断層の性状は未固結時変形構造の特徴であり，その分布，

走行･傾斜，連続

性，層序などから，

堆積当時の海底

地すべりに起因

する堆積時断層

と推定される． 

 

 

0 250m
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軽石混り砂岩層 

沼岸
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礫混り砂岩層 
沼岸

軽石凝灰岩層

A 

A’ 

図-2.3.1 地質水平断面図 4) 

図-2.3.2 地質鉛直断面図 4) 
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 (2) 試験空洞周辺の地質 

試験空洞沿いの地質断面図は図-2.3.3 に示すとおりであり，試験空洞は軽石凝灰岩層

内に位置している．試験空洞周辺に掘削した計測坑の地質展開図を図-2.3.4 に示す．軽

石凝灰岩層には径数 mm～10 cm 程度の軽石を 20～40 %程度含有している．この軽石凝灰

岩層は全体的には乱堆積構造を有しているが，軽石の大きさ，含有量から以下の岩質に細

区分される． 

・ 軽石凝灰岩(pt)：径 2～10 cm 程度の白色軽石を多く含む塊状無層理の軽石凝灰岩で

ある．径 10 cm～数 m のブロック状に分布する場合が多い． 

・ 軽石凝灰岩小(tfp)：径 1 cm 以下の軽石を多く含む軽石凝灰岩．他の岩質と漸移する

ことが多い． 

・ 凝灰岩(tf)：径 1 cm 以下の軽石をわずかに含む凝灰岩．ブロック状の軽石凝灰岩(pt)

の周辺に挟み層的に分布することが多い．なお，軽石凝灰岩層の上部に

は層厚 10～15 m 程度で分布する． 

試験空洞掘削前に実施したボーリング調査および計測坑掘削時の観察結果では，軽石凝

灰岩層には既存の割目はほとんど認められていない． 
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 アプローチトンネルおよび計測坑 Bで確認された sf-c断層は図-2.3.5に示すとおりであ

り，固結，ゆ着し，鏡肌，破砕部などは認められない．断層に沿って幅数 cm 程度で上盤･

下盤の岩質が混在し，上盤･下盤の岩相には分布しない砕屑物をブロック状に含む箇所も認

められる．sf-c 断層近傍には変位量が数 10cm 程度の固結･ゆ着した小断層が多く認められ，

これらの小断層は sf-c 断層を切っている．これらの知見とこれまでの調査（調査坑，ボー

リング）で確認された性状，分布，連続性などから，sf-c 断層は堆積当時に活動した海底

地すべりであると考えられる． 

 

小断層

軽石凝灰岩(Tpt2)

砂質軽石凝灰岩(Tspt32)

断層周辺の混在する範囲

上下の岩質 の混在

上下の岩相には分布 しな い礫質砂岩

L

L '

支保番号

図-2.3.5 sf-c 断層（計測坑側壁） 

境界面はゆ着し、割目や
湧水は認められな い。

R

R'

軽石凝灰岩(Tpt2)

砂質軽石凝灰岩(Tspt32)

上下の岩相には分布しな い礫質砂岩

支保番号
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計測坑 A, B, C において，40 m 以上の連続が推定される東落ち正断層センスの小断層（図

-2.3.6）が確認された．この小断層の性状は固結･ゆ着しており，破砕部や鏡肌などは認

められない．また，断層の上盤･下盤で岩層分布はほとんど変わらないことから，変位量

は小さい．この断層の有無については，調査坑掘削前に実施した三次元地震探査により軽

石混じり砂岩層と軽石凝灰岩層の境界に相当する反射面を東落ちで数 m 程度ずらす不連

続面が認められていた（図-2.3.7）．この小断層位置に相当するものであり，三次元反射

法地震探査で数 m 程度の断層まで把握できることが確認された． 

 
 

 

40cm

小断層

T2ps/T2pt境界面

不連続面位置

sf-c断層

時間(s)

図-2.3.7 三次元地震探査 反射断面図 図-2.3.6 小断層 
  （計測坑 B 右側壁） 
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2.4. 調査用アプローチトンネル掘削時の調査結果 

調査用アプローチトンネル掘削時に確認された割目の分布，湧水状況ならびに変形状況

に関する結果を図-2.4.1 に示す． 

 (1) 割目の分布 

調査用アプローチトンネルで確認された割目は，ほとんどがズレの無い引張性の割目で

せん断性の割目はほとんど認められず，全体的な傾向として，切羽割目条数は TD. 0～430 

m（EL. －30m 以浅）で多く，TD. 430 m（EL.－30 m 以深）以降ではそれよりはるかに少

ない．例外的に TD. 580～620 m 付近の岩種境界（Tpps2 / Tspt32 境界）でやや多い．浅部

と深部両方に分布する同一岩種で比較しても，深部では浅部の約 1/5～1/7 程度の割目頻度

となっている．割目の長さ（トレース長）は，5 m 以下の短い割目が 90 %以上を占め，割

目同士が連結することは少なく，1 条の割目が単独で分布することが多い．sf 断層周辺部

においては，一部に高角度の割目が認められるが，ほとんどの割目はほぼ水平（傾斜 30

度以下）の低角度割目で頻度も少なく顕著な異方性はない． 

 (2) 湧水状況 

顕著な湧水が認められた箇所は，TD. 100～140 m 付近の層厚 10 cm 程度の多孔質火山礫

凝灰岩部で最大 120 L/min の湧水が認められた．また，TD. 580～620 m では sf-b 断層近傍

の割目の一部から約 35 L/min の湧水が認められた． 

 (3) 変形測定結果 

TD. 100～150 m の位置で天端沈下が 7 mm 発生している．この付近は砂岩泥岩互層の内

に狭在する多孔質の火山礫凝灰岩から発生した多量湧水箇所に相当する． 

TD. 300～400 m の位置で内空変位が最大 6 mm，天端沈下が最大 7 mm 発生している．

この付近の地質は軽石凝灰岩で比較的割目の多い箇所であり，この近傍には堆積時断層の

sf-b がある． 

TD. 750 m から内空変位が深度に応じて増加する傾向が認められ，TD. 950 m で最大値   

8 mm 発生している．また，天端沈下より内空変位が大きくなる傾向が認められる． 
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図-2.4.1 調査用アプローチトンネル調査結果 
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2.5. 試験空洞の設計と情報化設計施工 

2.5.1 試験空洞の基本設計 

(1) 空洞の規模・形状 

試験空洞は地下深部約 100 m の堆積軟岩中に掘削される空洞であり，安全審査において

空洞掘削時の掘削影響領域，長期安定性ならびに掘削に伴う地下水流動場の変化〔天然バ

リア〕に関して信頼性の高い実証データが必要となることから，空洞規模は将来の余裕深

度処分埋設施設空洞と同程度の規模とした．試験空洞の縦･横断面図を 図-2.5.1 に示す．

空洞形状は合理的な施工が可能で空洞周辺の掘削影響領域の拡がりをできる限り抑える

ことを基本的な考え方として，幅 17.7 m，高さ 16.2 m の三心円形状とした．空洞長さは

調査坑で実施した岩盤変位の変位収束率から空洞幅の約 4 倍に相当する 71.2 m とした．

この理由としては，アプローチトンネルで実施した岩盤変位の先行変位計測の結果では，

計測器設置位置の 7.2 m（アプローチトンネルの幅 1 D 相当）手前の切羽位置から変動し，

切羽が計測器設置位置から 1 D 進行したところでほぼ収束していた．また，試験空洞の掘

削時の挙動計測（力学計測）は 3 断面（A, B, C 断面）で実施することとしていたため，

各計測断面の離隔を 1 D 確保することとし，空洞延長は空洞幅の 4 倍相当とした． 

 

図-2.5.1 試験空洞縦横断面図 3) 

〔試験空洞掘削完了時〕 
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 (2) 空洞の方向 

地下空洞の長軸方向は，空洞の安定性確保の観点から可能な限り計画地点の主要な不連

続面（断層，節理等）の走向方向と直交させると

ともに，最大地圧方向に向けることが望ましい．

調査用アプローチトンネルで確認された不連続

面の第 1 ピークは N39E/13NW であり，ほぼ水平

方向である（図-2.5.2）．また，不連続面も非常

に少ないことから，不連続面が空洞安定を阻害す

る可能性は非常に少ないと考えられる． 

図-2.5.2 不連続面の走向・傾斜 

一方，初期地圧測定は埋設ひずみ法（BDM）と円錐孔底ひずみ法（CBO）で実施して

いる 4)（図-2.5.3）．その初期地圧測定結果に基づく空洞水平面内の第一主応力は 2.34～ 

2.35 MPa，第二主応力は 2.14～2.15 MPa であり，等方的な地圧分布となっており試験空

洞を回転させても空洞の安定性に及ぼす地圧の影響はほとんどないと判断される．ただし，

空洞横断面内の主応力は鉛直方向に比べて水平方向の地圧が卓越し，側圧比（ ZY σσ / ）

は 1.5 程度であることから，空洞掘削時にアーチ天端およびインバート部で応力集中が予

測された． 

 

図-2.5.3 初期地圧測定結果 5) 
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2.5.2 試験空洞の当初支保設計 

試験空洞は地下深部約 100 m の堆積軟岩中に掘削される大断面空洞であり，類似の事例

は限られる．当フィールド軽石凝灰岩の一軸圧縮強度は 2.0～3.0 MPa 程度，地山強度比は

2 以下であり相対的には高地圧な岩盤に相当する．また，初期地圧の側圧比は約 1.5 であ

り水平方向地圧が卓越していることから，アーチ天端およびインバート部で応力集中し，

空洞周辺の岩盤に破壊が生じることが予想された．このため，当初支保設計 6) では電力中

央研究所開発の数値解析手法 7) を適用することとした．この手法は岩盤の応力－ひずみ関

係の非線形性と Voigt 型の粘性モデルを用いてクリープ特性が考慮できる 2 次元非線形粘

弾性モデルである．破壊前の弾性係数の非線形特性は，図-2.5.4 に示すように，モール

の応力円と破壊規準から破壊余裕度 R を定義して算定するモデルである．なお，a, b は非

線形パラメータである． 
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図-2.5.4 応力－ひずみの非線形弾性モデル 

クリープ増分は，式(2-1)に示すとおり，各掘削過程の応力変化に伴う弾性ひずみ増分 eεΔ

に対するクリープひずみ増分 cεΔ を求め，重ねあわせにより経過時間 t のクリープひずみ

を算定する． 

  { })(exp1 tec βαεε −−Δ=Δ     (2-1) 

ここで， βα , は，それぞれクリープひずみの弾性ひずみに対する比率（クリープ率）と

クリープひずみの発生速さに関する材料定数（遅延係数）である． 

岩盤物性および支保工諸元は表-2.5.1 に示すとおりであり，岩盤の変形特性・強度特

性に関わるパラメータは三軸圧縮試験結果，クリープ係数は室内クリープ試験ならびに初

期地圧は応力解放法（埋設ひずみ法）により測定した結果から設定した． 

〔応力－ひずみ関係〕 〔破壊余裕度〕 
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表-2.5.1 岩盤物性および支保工諸元 6) 

値 導坑 試験空洞

空洞設置深度 ｚ (m) 110
地山の単位体積重量 γt (kN/m3) 18 吹付厚さ ｔ (mm) 100 300
初期接線弾性係数 E 0 (MPa) 900 設計基準強度 f 'ck (MPa) 18 36
破壊時弾性係数 E f  (MPa) E 0/100 許容応力 σca (MPa) 13.9 27.8

弾性時 ν0 0.47 単位体積重量 γ (kN/m3)
破壊時 νf 0.495 若材令 （MPa)

Cp (MPa) 1.71 硬化時 （MPa) ― 29,600
φp 0 断面積 Ac (m2) 0.097 0.291

引張強度 σt (MPa) 0
α 0.35 使用鋼材 H-125 H-250

β (1/day) 0.17 規格 SS400 SS540
a 1 降伏点 f 'yk (MPa) 245 400
b 1 建込み間隔 ctc 1,200 ctc 1,000

σy (MPa) 2.30 断面積 As (m2) 3.03×10 -3 9.22×10 -3

σz (MPa) 1.58 重量 γ (kN/m) 0.23 0.71
τyz (MPa) -0.04 断面二次モーメント Is (m4) 8.47×10 -6 1.08×10 -4

掘削解放率 ξ (%) 60 弾性係数 Es (MPa)

吹付コンクリート

項  目 項  目

ポアソン比

弾性係数

ピーク強度

クリープ係数

23
4,800

200,000

鋼製支保工

弾性係数の非線形パラ
メータ

初期地圧

 

解析は実際の掘削手順に準拠して実施し，図-2.5.5 に示すような解析ステップおよび

支保工要素の結合条件で実施した．当初設計における掘削解放率はアプローチトンネル掘

削時に計測した先行変位率から設定した．支保工のモデルは，吹付コンクリートは曲げモ

ーメントを負担せず，軸力のみ負担する薄肉部材としてトラス要素を，鋼製支保工は曲げ

モーメント，軸力を負担する部材としてビーム要素とした．これらの要素は各解析ステッ

プの支保イベント毎に壁面に結合されるが，岩盤と支保工を剛結させたままとすると，支

保工応力が実際には生じない過大な引張応力となる場合がある 8)．そこで，岩盤要素（ソ

リッド要素）と支保工要素の間に半径方向と接線方向の結合を独立して設定可能な境界要

素を設けた．アーチ部を例にした境界要素の取扱いは図-2.5.5 に示すとおりであり，境

界要素の空洞半径方向は常に剛結とする．そして空洞接線方向はアーチ部掘削時には剛結

とし，ベンチ 1 掘削時にアーチ部要素の接線方向を切断し，ベンチ 2 掘削時には再度接線

方向を剛結に戻すこととした． 
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図-2.5.5 解析手順および支保工要素の結合条件 6) 

解析結果に基づき設定した試験空洞の支保パターンは 図-2.5.6 に示すとおりである．

吹付コンクリートはプレーン吹付コンクリート: 200 mm，鋼繊維補強吹付コンクリート 

100 mm の計 300 mm とした．なお，アーチ部については，先進導坑掘削実績および当フ

ィールドの地圧特性から Spalling の発生が懸念されたため，鋼繊維補強吹付コンクリー

トを 300 mm とした．鋼製支保工は高規格 H 型鋼 250×250×9×14 を 1.0 m 間隔とした．

ロックボルトはアーチ部で長さ 4.0 m，側壁部で長さ 6.0 m の直径 24 mm のねじり鋼棒を

使用して周方向 1.5 m 間隔，軸方向 1.0 m 間隔とした． 

Step Sub-step イベント 地圧解放率等
1-1 計測坑掘削 60%
1-2 計測坑支保 40%

1-3 クリープ計算 30日
2-1 先進導坑掘削 60%
2-2 先進導坑支保 40%
2-3 クリープ計算 17日
3-1 ｱｰﾁ拡幅掘削 60%

3-2 ｱｰﾁ支保 40%
3-3 クリープ計算 40日
4-1 ﾍﾞﾝﾁ1中央部掘削 100%
4-2 ﾍﾞﾝﾁ1側壁部掘削 60%
4-3 ﾍﾞﾝﾁ1支保 40%
4-4 クリープ計算 25日
5-1 ﾍﾞﾝﾁ2中央部掘削 100%
5-2 ﾍﾞﾝﾁ2側壁部掘削 60%
5-3 ﾍﾞﾝﾁ2支保 40%
5-4 クリープ計算 25日
6-1 ﾍﾞﾝﾁ3中央部掘削 100%
6-2 ﾍﾞﾝﾁ3側壁部掘削 60%
6-3 ﾍﾞﾝﾁ3支保 40%
6-4 クリープ計算 25日
7-1 ｲﾝﾊﾞｰﾄ部掘削 60%
7-2 ｲﾝﾊﾞｰﾄ部支保 40%
7-3 クリープ計算 25日

7

3

4

5

6

1

2

〔解析ステップ〕 〔加背割り〕 

〔支保工要素の結合条件〕

 

アーチ部掘削時 

ベンチ１掘削時

ベンチ２掘削時 

● 接線方向・半径方向剛結 
○ 接線方向フリー，半径方向剛結

E：吹付コンクリートの弾性係数 
 当該部支保工設置時：若材令時の E 
 次ベンチ掘削以降 ：硬化時の E 
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図-2.5.6 支保パターン図 6) 
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2.5.3 試験空洞の情報化設計施工 

(1) 掘削方法 

試験空洞の掘削手順は 図-2.5.7 に示すとおりであり，自由断面掘削機による機械掘削

で先進導坑掘削後，アーチ部切拡げ，3 段ベンチカット工法（ベンチ 1 段の高さ：約 3 m）

で施工した．また，各ベンチは中央部を先行掘削した後，側壁部の切拡げ掘削を行った．

ベンチ 3 までは坑口側から褄壁側に向かって掘削し，インバート部は褄壁側から坑口側に

向かって掘削した． 
 

 
図-2.5.7 掘 削 手 順 3) 

〔ベンチ側壁部掘削〕

〔ベンチ中央部掘削〕

〔インバート部掘削〕

〔アーチ部掘削〕
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(2) 計測管理方法と管理基準 

試験空洞掘削時の情報化設計施工管理 3) は岩盤挙動および支保工の健全性を監視する

“日常管理計測”と支保設計の照査および掘削影響領域を把握することを目的とした“ス

テップ管理計測”に分けて実施した． 

日常管理計測における管理項目は，岩盤変位，吹付コンクリート応力，鋼製支保工応力，

ロックボルト軸力とした．さらにこれらの計測に加え切羽観察による地質調査および支保

の目視観察を行った．日常管理計測項目と計測機器は表-2.5.2 に示すとおりである． 

表-2.5.2 日常管理計測項目と計測機器 

計測管理項目 計測機器 計測頻度 

天端沈下･内空変位 光波測距儀 1 回 / 2 時間 
岩盤変位 多段式岩盤変位計 1 回 / 1 時間 
岩盤内区間ひずみ 多段式岩盤変位計 同上 
岩盤変位速度 多段式岩盤変位計 同上 
吹付コンクリート応力 コンクリート有効応力計 同上 
鋼製支保工応力 鋼製支保工応力計 同上 
ロックボルト軸力 ロックボルト軸力計 同上 
切羽観察 目視（地質スケッチ） 1 回 / 切羽 
支保観察 目視 同上 

日常管理計測では変状を検知し適切な措置を行うため，変状の程度を 3 段階で評価する

こととし，管理基準レベルを以下に定義して管理基準値を 表-2.5.3 のように設定した．

管理基準値に抵触した場合は，その管理レベルに応じて，計測頻度，計測点の追加，追加

支保工ならびに掘削中断までの対応策を予め設定して計測管理を行った．その計測管理フ

ローを図-2.5.8 に示す． 

レベル 1：変状にまでは至らないが，挙動監視が必要なレベル 

レベル 2：変状にまでは至らないが，追加支保等の対策検討が必要なレベル 

レベル 3：部分的に変状が生じ掘削を進行することにより空洞に影響を与えるレベル 

表-2.5.3 計測管理基準の設定根拠 3) 

レベルⅠ

レベルⅡ

レベルⅢ

※　岩盤物性値の平均値を解析物性値としたケースをベースケース、下限値を解析物性値としたケースをリスクケースとした

管理項目

・レベルⅡの70％として設定

内空変位・天端沈下量 岩盤変位計壁面変位

・レベルⅡの70％として設定

管
理
基
準
値
設
定
根
拠

吹付コンクリート応力

・レベルⅢ×1/2

･ベースケース※の解析結果に基づく予測
値より設定
 (計測開始時期を考慮に入れた内空変位
発生量を各測線別、各ステップ毎に設定)

･ベースケース※の解析結果に基づく
予測値より設定
 (計測開始時期、計測長相当の区間
変位を考慮に入れた壁面変位発生
量を各測線別、各ステップ毎に設定)

・リスクケース※の解析結果に基づく予測値
より設定
 （計測開始時期を考慮に入れた内空変位
発生量を各測線別、各ステップ毎に設定)

・リスクケース※の解析結果に基づく
予測値より設定
 (計測開始時期、計測長相当の区間
変位を考慮に入れた壁面変位発生
量を各測線別、各ステップ毎に設定)

・支保設計に用いた
高強度吹付けコンク
リートの許容圧縮応
力度

･支保設計に用いた
RB：ねじり鋼棒
STD510(TD24)の降
伏荷重（180kN)の95%
として設定

・(レベルⅠ+レベルⅢ)
×1/2

･支保設計に用いた高
規格鋼製支保工降伏
点（400MPa）の1/1.5以
内として設定

･支保設計に用いた
RB：ねじり鋼棒
STD510(TD24)の降
伏荷重（180kN)の90%
として設定

･岩種(Tpt2)の室内試
験における限界ひず
み(軸ひずみ)の平均値
で設定。

･岩種(Tpt2)の室内試
験における限界ひず
み(軸ひずみ)の上限値
で設定。

鋼製支保工応力

・レベルⅡの発生応力
の70％として設定

RB軸力計計測値

・レベルⅡの70％とし
て設定

･岩種(Tpt2)の室内試
験における限界ひず
み(軸ひずみ)の下限値
で設定。

RB定着部岩盤の区間
ひずみ(変位計深度3.5
～5.5m区間)

･支保設計に用いた高
規格鋼製支保工降伏
点(400MPa）の95％とし
て設定
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ステップ管理計測は，掘削の進捗段階で実施するものであり，空洞全体の挙動を変位，

損傷領域，応力面から総合的に把握するために岩盤変位計，支保工応力計を主体とした日

常管理計測項目に加えて弾性波トモグラフィ，ボアホールカメラ（BTV）亀裂観察，岩盤

内応力測定などを実施した．ステップ管理計測の計測管理項目と計測機器は表-2.5.4 に示

すとおりである． 

表-2.5.4 ステップ管理計測項目と計測機器 

計測管理項目 計測機器 計測頻度 

孔間弾性波トモグラフィ アーチ掘削後 1 回，全断面掘削後 1 回 弾性波速度変化 
サスペンション PS 検層 アーチ掘削後 1 回，全断面掘削後 1 回 

岩盤内亀裂状況変化 ボアホールテレビカメラ アーチ掘削後および各ベンチ掘削後 
変形特性変化 孔内水平載荷試験 アーチ掘削後 1 回，全断面掘削後 1 回 

全断面掘削 3 ヵ月後 1 回 
岩盤内応力変化 円錐孔底ひずみ計 全断面掘削後 1 回 
空洞底部岩盤変位 Sliding Micro meter アーチ掘削後および各ベンチ掘削後 

計測配置図は 図-2.5.9～図-2.5.10 に示すとおりであり，計測断面は試験空洞の中央

部に主計測断面（B 断面），その前後に 17.8 m の離隔（試験空洞幅 1D 相当）で副計測断

面（A，C 断面）とした．また，施工管理用の補助断面として 8.9 m 間隔（空洞幅 0.5D 相

当）で内空変位，天端沈下測定を実施した．なお，①，②断面は空洞掘削による地下水環

境の変化を測定する断面で多段式の間隙水圧計等を設置した． 

 

図-2.5.9 計測配置図（試験空洞平面図）3) 

Ａ

Ａ

Ｂ

Ｂ

Ｃ

Ｃ

副計測断面 主計測断面 副計測断面 

計測坑C

試験空洞

計測坑B

計測坑A

岩盤変位測定

内空変位計測

① ②

① ②

水理計測断面 

施工管理用計測断面

スライディングミクロメータ

BTV観察（亀裂観察）

岩盤内応力測定（円錐孔底法） ロックボルト軸力測定

孔内載荷試験
サスペンションPS検層

弾性波トモグラフィ
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図-2.5.10 計測配置図（試験空洞横断面図：B 断面）3) 

(3) 空洞掘削時の変形挙動および支保工応力 

B 断面（試験空洞中央部）の空洞掘削時の岩盤内変位の発生状況を 図-2.5.11 に，壁面

変位および天端沈下，内空変位の経時変化を図-2.5.12 に示す．掘削完了時の壁面変位は，

アーチ天端(壁面深度 0.5 m); 5.2 mm，左側壁部(壁面深度 0.5 m); 9.3 mm，右側壁部(壁面

深度 1.0 m); 8.7 mm であり，岩盤内変位の発生状況もほぼ左右対称である．掘削の進行に

伴う壁面変位の発生状況に関しては， 

 アーチ部 ： アーチ切拡げ完了後に 5.2 mm の壁面変位が発生するが，ベンチ

掘削の過程で変位の増加は認められない． 

 側壁部 ： 両側壁とも，ベンチ 1 掘削終了後に 3 mm 程度の壁面変位が発生

し，ベンチ掘削の過程で変位増加が認められ，インバート終了時

に約 10 mm 程度の変位である． 

 インバート部 ：アーチ切拡げ完了後に設置したスライディングマイクロメータは，

B 断面横断面図 

（岩盤内計測） 

B 断面横断面図 

（空洞内計測） 

計測坑B

計測坑A計測坑C

ロックボルト軸力測定

岩盤変位測定

孔内載荷試験

サスペンションPS検層

弾性波トモグラフィ

スライディングミクロメータ

BTV観察（亀裂観察）

岩盤内応力測定（円錘孔底法）

BTV観察（亀裂観察）

BTV観察（亀裂観察）

岩盤内応力測定（円錘孔底法）

岩盤内応力測定

（円錘孔底法）

壁面深度0.5、1.0、2.0、3.5、5.5、8.0m

底盤変位計測

内空変位計測

天端沈下計測

鋼製支保工応力測定

吹付C
応力測定
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インバート下部約 1 m の位置において，ベンチ 2 掘削時に若干の

変位が発生し，インバート掘削終了時点には 10 mm 程度の変位で

ある． 

空洞掘削終了後のアーチ部および側壁部での区間ひずみは，A 断面左側側壁(壁面深度

0.5～1.0 m)で 0.64 %，C 断面右側側壁(壁面深度 0.5～1.0 m)で 0.94 %であり，その他の区

間は，当フィールド軽石凝灰岩の限界ひずみ平均値 0.53 %以下である．また，インバート

部の区間ひずみは深度 2 m 区間まで限界ひずみ平均値相当の 0.5 %である． 

 

図-2.5.11  B 断面岩盤内変位の発生状況 

 

※ 空洞内の数値 
 赤字：天端沈下量及び内空変位 
 黒字：岩盤変位計の空洞壁面に

最も近い測点の変位 

※右側壁の深度 0.5m は，計器不
良のため欠測とした． 
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図-2.5.12  B 断面壁面近傍変位の経時変化 

 

 

2.6. 計測結果に基づく解析モデルの改良 

ここでは，空洞掘削時の計測結果に基づき実施した掘削時解放率，岩盤の変形特性なら

びに支保工応力の解析値と計測値により得られた知見について記述する．その他，掘削に

より生じた挙動の評価については別章にて詳述する． 

 (1) 掘削時解放率 

掘削時の岩盤変位計測結果から評価した先行変位率を地圧の掘削時解放率と定義した．

先行変位率を評価するため，掘削ベンチごとに切羽距離（計測断面と切羽の距離）と変位

発生率（各切羽距離での変位と最終変位の比率）の関係を整理した．先行変位率の評価に

適用した岩盤変位は計測坑 B から設置したアーチ部，計測坑 A から設置した側壁部の岩

盤変位計（3 側線）の壁面直近（深度 0.5 m）の計測値である．さらに三次元 FEM 弾性解

析による変位発生率を求め計測値による変位発生率と比較した．その結果は図-2.6.1 に

示すとおりである．計測値と解析値の傾向はよく一致しており，各掘削ベンチでの掘削に

伴う変位は計測器設置位置の約 18 m（ほぼ空洞幅 17.7 m 相当）手前から発生し，切羽進



 

- 54 - 

行後約 18 m でほぼ収束している．切羽進行に伴う変位発生率は，アーチ部と側壁部で傾

向が異なることが認められたことから，アーチ部と側壁部で掘削時解放率を分けて設定す

ることとし，当フィールドにおける地下空洞の掘削解析に適用する地圧の掘削時解放率は

天端部 50 %，側壁部 70 %を採用することとした． 
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〔アーチ部先行変位率〕 〔側壁部先行変位率〕 

図-2.6.1 計測結果および三次元解析による変位発生率 6) 

 (2) 等価弾性係数 

試験空洞掘削時の岩盤変位計計測結果を用いて岩盤の等価弾性係数を評価した．等価弾

性係数の算出は初期地圧を固定した順解析(弾性解析)により弾性係数を変化させた解析

を行い，計測値と解析値の誤差が最小となるように弾性係数を同定する直接定式化法を採

用した．その結果，各計測断面の変形挙動から推定される等価弾性係数は 2,100～2,700MPa 

と評価された．この等価弾性係数は事前の室内試験結果で設定した値の約 2～3 倍程度で

あるが，試験空洞内で実施した孔内載荷試験の除荷時弾性係数(約 1,400～2,700 MPa)と同

程度である．掘削の進捗に伴う岩盤変位の計測値，試験空洞掘削前に実施した電研モデル

による解析結果ならびに等価弾性係数: 2,000 MPa を適用した弾性解析の結果を図-2.6.2

に示す．岩盤変位の経時変化および岩盤内変位ともに弾性解析結果は計測値とよく整合し

ている． 
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図-2.6.2 計測値と解析値の比較 6) 
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  (3) 支保工（吹付コンクリート弾性係数） 

当初設計における吹付コンクリートの若材令弾性係数は，土屋による研究 9) および

NATM 設計施工指針 10) に基づき 4,800 MPa とし，硬化後弾性係数はコンクリート標準示

方書に基づき設計強度(f’ck =36 N/mm2 )に対応する 29,600 MPa とした．試験空洞掘削時に

は，吹付コンクリートの品質管理としてピン貫入試験および採取コアを用いた一軸圧縮試

験を実施しており，試験により得られた吹付コンクリート強度と弾性係数の関係を整理し

たのが図-2.6.3 である．この図にはコンクリート標準示方書に基づき算定される回帰式

および品質管理結果から算定した回帰式を記載した．その回帰式から推定される 3 時間強

度に基づく推定弾性係数は 3,900 MPa，24 時間強度に基づく推定弾性係数は 18,200 MPa

であった．一方，実施工時の切羽通過後に変位が収束する距離，すなわち支保工を施工後

に若材令の吹付コンクリートが負担する距離は約 18 m 程度であった．18 m 区間を掘削す

るのに要する掘削日数はアーチ部で 9 日，ベンチ部で 3 日程度である．そこで若材令の弾

性係数を品質管理結果から推定される 24 時間後の弾性係数: 18,200 MPa，硬化後の弾性係

数を 28 日後の弾性係数: 24,200 MPa に変更して解析を行った．その結果は 図-2.6.4 に示

すとおりであり，計測値をほぼ再現できる結果となった． 

想定弾性係数 (24hr)
18,200 MPa

想定弾性係数 (3hr)
3,900 MPa
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Ec=(10792*ln(f‘ck )- 9067.5)*0.744
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3.78 N/mm2 (ピン貫入試験)
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図-2.6.3 吹付コンクリートの品質管理試験結果 
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図-2.6.4 計測値と解析値の比較（支保工応力）6) 

 

 

2.7. まとめ 

本章においては，余裕深度処分埋設施設の試験空洞掘削にあたって実施した地質調査結

果，試験空洞の設計の内容について記述するとともに，情報化設計施工にあたって検討し

た計測管理の考え方，計測内容について記述した．そして，計測データをもとに全応力解

析により同定した解析モデルの改良点について記述した． 

当フィールドの地質は，新第三紀中新世の海成堆積岩からなり，地山強度比の小さい堆

積軟岩で，相対的には高地圧な岩盤に相当することから，掘削時の岩盤変位に大きな影響

を与えるとともに，掘削完了後のクリープ変形が想定された．このため，当初の支保設計

については，室内岩石試験結果から明らかになった岩石の応力－ひずみ関係およびクリー

プ特性を考慮した 2 次元非線形 FEM 解析を用いて実施した．そして，掘削時の安定性評

価にあたっては，岩盤変位，支保工応力等の計測を行い，予め設定した管理基準値のもと

での日常管理および設計照査のためのステップ管理を実施した．その結果，最終支保閉合

後も顕著な増分変位は認められず安定していることを確認した． 

さらに，今後の処分空洞の設計を進めるうえでの予測解析モデルの信頼性向上を図るた

めに，掘削時の計測データをもとに解析条件の見直しを行った．見直した条件は，掘削時

解放率，全応力解析における岩盤弾性係数ならびに吹付コンクリート弾性係数である．掘

削時解放率については，掘削時の岩盤変位計測結果から評価した先行変位率を地圧の掘削

【鋼製支保工応力（空洞側）】

凡例
● ：掘削終了時実測値

：解析値

【鋼製支保工応力（岩盤側）】【吹付コンクリ－ト応力】 
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時解放率と定義し，掘削ベンチごとの切羽距離と変位発生率の関係を整理し，三次元 FEM

弾性解析による変位発生率と比較した．岩盤の弾性係数については，初期地圧を固定した

順解析（弾性解析）により計測値と解析値の誤差が最小となるように同定する直接定式化

法により等価弾性係数を算定した．この等価弾性係数は，室内試験結果の約 2～3 倍程度

となったが，別途実施している原位置試験（孔内載荷試験）の除荷時割線弾性係数と同程

度であることを確認した．吹付コンクリート弾性係数については，施工時の吹付コンクリ

ートの品質管理結果をもとに，強度と弾性係数の関係を整理し，各材齢での弾性係数を設

定した．各条件を見直した結果は 表-2.7.1 に示すとおりである．見直した条件で解析し

た結果，試験空洞掘削時挙動および支保工応力の計測値と解析値には整合した結果が得ら

れ再現性が向上したことから，今後の当フィールドにおける設計，予測解析の解析条件に

することとした． 

表-2.7.1 計測結果に基づく解析条件の見直し 

 

 空洞掘削前（予測） 空洞掘削後（同定） 

掘削解放率 アーチ部：60 % 
側壁部：60 % 

アーチ部：50 % 
側壁部：70 % 

弾性係数（岩盤） 
 ※）全応力解析 

900 MPa 
岩石試験による接線弾性係数 
(三軸CU 試験，載荷時平均値) 

2,000 MPa 
等価弾性係数；2,100-2,700 MPa 
原位置(除荷時割線)：2,700 MPa

弾性係数（吹付） 若材令： 4,800 MPa 
硬化時：29,600 MPa 

若材令：18,200 MPa 
硬化時：24,200 MPa 
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第３章 堆積軟岩の地圧測定方法 

地下空洞の設計に際しては，岩盤物性を的確に調査・設定することが重要である．特に

地圧（岩盤内応力）は空洞安定性検討，支保設計，掘削影響領域等の検討に対して重要な

条件であり，原位置での正確な三次元応力の絶対値測定が必要である．地圧測定法には

種々のものがあり，その中で円錐孔底ひずみ法（応力解放法）は，硬岩での実績が豊富で

あり原理が明快で信頼性が高く，コストパフォーマンスも高い．しかし，間隙が水で飽和

した軟岩を対象にする場合および下向きボアホールの場合には，ひずみ計と岩盤の接着性

能が低下するため測定できない可能性がある．本章においては，堆積軟岩等，湧水のある

岩盤での円錐孔底ひずみ法の適用性について述べる． 

 

3.1. 円錐孔底ひずみ法の堆積軟岩適用上の問題点 

地圧測定法には種々のものがあるが，その中で応力解放法は原理が明快で信頼性が高く

実績も豊富である．応力解放法の原理は，地圧から解放された岩石のひずみまたは変形を

測定して地圧を算出するものである．その応力解放法のうち特に実績豊富なのが埋設ひず

み法と円錐孔底ひずみ法の 2 つである．円錐孔底ひずみ法は埋設ひずみ法と比較してひず

み計が安価であり測定に要する期間も短縮できるが，軟岩地盤での計測実績は埋設ひずみ

法と比較して乏しい．既往の円錐孔底ひずみ法の測定概要は以下のとおりである． 

① 坑壁面から所定の深度までカットボーリング（φ76 mm）を行う． 

② その奥に円錐孔を削孔し，孔底観察用のボアホールカメラを用いて孔底の状況を観

察する． 

③ 測定可能と判断できた場合は円錐孔底ひずみ計（ストレインセル）を孔底に接着す

る． 

④ 接着剤の硬化後にオーバーコアリング（φ76 mm）を行い，ひずみ計周囲の岩石が

地圧から解放されるときの変形をストレインセルにより測定する． 

⑤ 得られた解放ひずみと室内一軸圧縮試験により求めたヤング率，ポアソン比から弾

性論に基づき地圧を算出する． 

間隙が水で飽和している堆積軟岩を対象にする場合には，孔底表面から水が浸出する孔

底面にストレインセルを接着することになる．また，下向きボアホールの場合にはボアホ

ールが水没もしくは掘削ズリが沈積する孔底面に接着することになる．このため，通常使

用されているシアノアクリレート系接着剤では接着不良となり測定できないことがある．
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また，浸出面においても貼り付け可能な接着剤に変更した場合に，解放ひずみの測定感度

の低下が想定される．したがって，以下に関して事前に確認試験を実施して堆積軟岩での

適用性を検討することとした． 

① 接着剤の選定試験 

② 接着剤の適正配合試験 

③ 大型三軸圧縮試験機によるひずみ感度補正 

④ 原位置での円錐孔底ひずみ法と埋設ひずみ法の比較 

 

3.2. 接着剤の選定試験 

3.2.1 接着剤選定試験の概要 

円錐孔底ひずみ法で用いる接着剤の選定および接着剤の違いによるひずみ感度の差異

を把握するために，現地でブロックサンプリングした岩石試料を用いてフラットジャッキ

式二軸載荷試験を実施した．二軸載荷試験の概念は 図-3.2.1 に示すとおりである．試験

に用いる試料は原位置での応力測定の対象となる軽石凝灰岩とし，調査坑内の応力測定実

施予定位置近傍で採取した．一辺 300 mm 前後のブロックを採取して 295 mm の立方供

試体を作成した後，載荷を受けない前面，背面の中央部にそれぞれ円錐孔底（孔径 76 mm，

掘進長 100 mm±10 mm）を削孔した． 

等分布圧、2方向載荷

供試体への載荷状態概念 

図-3.2.1 フラットジャッキ式二軸載荷試験 

円錐加工部
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  (1) 一軸ひずみゲージの供試体表面への貼り付け 

図-3.2.2 に示すとおり，供試体の前面および背面に一般の岩石試験で用いるのと同種

の一軸ひずみゲージ（長さ：30 mm）を貼り付けた．使用した接着剤は以下に示す 5 種類

を使用した． 

① シアノアクリレート系接着剤 

② シアノアクリレート系の高粘性接着剤 

③ エポキシ系接着剤 

④ ポリエステル系接着剤 

⑤ ブチラール系接着剤 

  (2) 円錐孔底ひずみ計（ストレインセル）の供試体円錐部への貼り付け 

載荷試験によるひずみ感度の違いを把握するため，供試体中心部の円錐加工部にシアノ

アクリレート系接着剤とエポキシ系接着剤（5 分硬化型および 30 分硬化型の接着剤を使

用，樹脂，硬化剤の割合をそれぞれ 1：1 で等量配合）を使用して，供試体の前面，背面

の中央部から削孔して整形した 2 つの孔底面にそれぞれストレインセルを貼り付けた．養

生時間は 12 時間とした． 

〔一軸ひずみゲージの配置と使用接着剤〕 

 

 
 
 

図-3.2.2 ひずみゲージの配置と使用接着剤 

円錐孔底ひずみ計(ストレインセル) 
〔使用接着剤〕 
・供試体前面：シアノアクリレート系
・供試体背面：エポキシ系 
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  (3) 拘束圧の載荷･除荷 

拘束圧の載荷･除荷パターンは図-3.2.3 に示すような二軸等圧載荷とした．初期拘束圧

は 0.8 MPa とした．これは軽石凝灰岩の一軸圧縮強度が 2～3 MPa 程度であることから，

等圧載荷状態でも 1.0 MPa 載荷すると円孔壁面で理論上は応力集中により 2.0 MPa の周方

向応力が発生し，破壊する可能性があるためである．初期拘束圧まで載荷した後，載荷速

度 0.3 MPa/min，除荷速度 0.5 MPa/min で載荷・除荷をした．なお，試験フィールドの土被

り(GL.-110m)から推定される初期地圧は 2.0 MPa 程度であることから，最大拘束圧は   

2.0 MPa とした．なお，本節における接着剤感度の評価では 0.8～0.2 MPa の除荷時データ

のみを使用した． 
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図-3.2.3 載荷パターン（二軸等圧載荷） 

 

3.2.2 接着剤の違いによる接着力およびひずみ感度の差異〔一軸ゲージによる評価〕 

岩石供試体表面に貼り付けた一軸ゲージの接着力は，接着時はいずれの接着剤でも良好

と思われたが，シアノアクリレート系およびシアノアクリレート系（高粘度）で接着した

ひずみゲージは，接着後の時間経過に伴い剥離してしまうものが認められた．これは湿潤

状態で接着したため，供試体表面に滲み出した水分により接着力が低下したためと思われ

る．なお，剥離したものは再度同じ接着剤を塗布して貼り直したが，円錐孔底部の下側に

シアノアクリレート系接着剤で貼り付けたゲージは試験前までにほぼ剥離していた．これ

らのことからシアノアクリレート系接着剤では剥離する可能性が高いと言える． 

1 回目の除荷時の応力－ひずみ関係を示したのが図-3.2.4 である．上述したとおり円錐

孔底部の下側に接着したシアノアクリレート<10>は剥離したため，除荷に伴うひずみは発

生していない．また，円錐孔の上側に貼り付けたゲージのうち，ポリエステル系とブチラ

ール系の接着剤で貼り付けたゲージは，他のひずみゲージに比べて測定されたひずみは小

さく，接着剤による感度の低下が認められる．一方，シアノアクリレート系，シアノアク
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リレート（高粘度）系ならびにエポキシ系接着剤はバラツキが見られるものの適度な感度

を有している． 
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  応力-ひずみ曲線〔供試体前面部〕   応力-ひずみ曲線〔供試体背面部〕 

図-3.2.4 1 回目除荷時の応力-ひずみ曲線 

3.2.3 ストレインセルで測定されたひずみ感度の差異 

ストレインセルは 8 箇所に各 3 方向成分（ θψρ ,, 方向）の計 24 成分のひずみゲージ

で構成されており，各方向ゲージの配置は図-3.2.5 に示すとおりである．1 回目の除荷時

に得られたひずみデータを各ゲージごとに整理した結果を図-3.2.6 に示す．本試験は二

軸等圧載荷であることから， θψρ ,, の各方向のゲージ成分は同様な出力値になるはずで

ある．同図のシアノアクリレート系の結果で最も大きく変化するθ ゲージをみると，約 400

～800μの範囲でばらついている．この要因は，各ゲージの接着時の押し付け状態の違い

によることも考えられる．また，出力感度が低いゲージでは，岩石からの滲出水により接

着剤が剥がれた可能性も考えられる．一方，エポキシ系のθ ゲージは約 50～200μの範囲

とばらつきは小さいが，出力感度はシアノアクリレート系と比べ小さいことがわかる． 
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図-3.2.5 ストレインセルのゲージ配置図 

〔引張〕 〔引張〕 〔圧縮〕〔圧縮〕
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シアノアクリレート系接着剤 エポキシ系接着剤 
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図-3.2.6 円錐孔底ゲージによる応力-ひずみ曲線 

そこで，両者の接着剤による出力感度を一意的に比較するために，各方向ゲージの測定

ひずみの平均値で整理した結果を図-3.2.7 に示す．同図から，エポキシ系接着剤はシア

ノアクリレート系接着剤と比較して 1/5～1/8 程度に感度が低下している．供試体表面に接

着した一軸ひずみゲージでは，エポキシ系とシアノアクリレート系で感度の差がそれほど

生じていなかったが，ストレインセルで差が生じるのは，ひずみ計の構造の違いに原因が

あると思われる．すなわち，ストレインセルでは，被着部岩盤→接着剤→ひずみゲージ→

円錐モールド部という構成であり，ひずみ計の背面にひずみゲージより弾性係数が大きい

物質が存在している．また，接着時の押し付け荷重が不十分で接着層が厚くなっていた可

能性も考えられる．いずれにしても，エポキシ系接着剤を用いて円錐孔底ひずみ法を適用

する場合には，ひずみの測定感度低下の影響を補正することが必要である． 

〔引張〕 〔圧縮〕

〔引張〕 〔圧縮〕

〔引張〕 〔圧縮〕 〔引張〕 〔圧縮〕

〔引張〕 〔圧縮〕

〔引張〕 〔圧縮〕
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図-3.2.7 円錐孔底ゲージの感度低下 

本節においては，水がある場合の接着剤の性能試験を実施した結果，従来から使用され

ているシアノアクリレート系接着剤では，孔底表面に水がある場合には接着が困難である

ことが判明した．このシアノアクリレート系接着剤は被着体の少量の水と重合して硬化反

応を起こすため，多量の水がある場合には接着性能が低下するためと考えられる．多種の

接着剤で接着性能を比較した結果，エポキシ系の接着剤は他の接着剤に比べて接着性能が

高く，孔底面に水がある場合でも接着性能は優れていることが判明した．ただし，エポキ

シ系接着剤を使用した場合には，測定されるひずみは被着部岩盤表面の実際のひずみレベ

ルに比べて測定感度が低下することも同時に判明した． 

 

 

3.3. 接着剤の配合試験  

3.3.1 接着剤の配合試験の概要 

接着剤の要求機能としては，接着剤の硬化によるひずみゲージと岩石の一体化に基づく

早期の感度発現とその時間的変化の小さいことが求められる．エポキシ系接着剤の硬化は

樹脂と硬化剤の 2 種の配合によって決定されることから，接着剤の硬化前にひずみ測定を

行った場合には実際の岩盤ひずみをストレインセルで検知できない可能性がある．したが

って，ストレインセルによる岩盤ひずみ測定の信頼性を向上させるためには，接着剤の経

時的な感度変化を把握して時間的変化の小さい配合を設定する必要がある．また，接着剤
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を混合してから硬化開始するまでの時間は，現地で実際にストレインセルへの接着剤塗布

から孔底面へ貼付けるまでの作業時間を配慮する必要がある．この貼付け時間については，

計測対象深度によって異なるが，本研究での計測対象深度が数 m から十数 m であること

から，数分から長くて 30 分以内に貼付けられると考えた．そこで，5 分後に硬化が始ま

る 5 分硬化型，30 分後に硬化が始まる 30 分硬化型の接着剤を選択し，表-3.3.1 に示す    

5 分～30 分後に硬化し始める 4 つの配合を選定して室内試験を実施した．なお，配合①は

硬化開始時間が一番早く練混ぜ 5 分後に硬化し始める配合で，順次，配合②，配合③，配

合④と硬化開始時間が遅くなる配合であり，配合④が 30 分後に硬化し始める配合である． 

表-3.3.1 接着剤の配合 
5 分硬化型 

エポキシ樹脂 
30 分硬化型 
エポキシ樹脂  

A 剤 B 剤 A 剤 B 剤 

配合① 1 1 － － 

配合② 2 1 － － 

配合③ 1 1 1 1 

配合④ － － 1 1 
※ A 剤；樹脂， B 剤；硬化剤 

試験は図-3.3.1 に示すようなフラットジャッキ式三軸圧縮試験装置を用いて三方向

(XYZ 軸方向)の載荷･除荷を行い，孔底ひずみを測定して応力との関係を算定した．図は

鉛直応力載荷用のフラットジャッキは外した状態で撮影した写真である．供試体は 300 

mm 立方の軽石凝灰岩で円錐孔底はφ76 mm で供試体中心に削孔整形した．その後，数日

間水浸させて飽和状態にした後，それぞ

れの接着剤配合でストレインセルを貼

り付けた． 

載荷にあたっては，弾性域内での感度

変化を見るために最大載荷圧は 1.5 MPa

とした．なお，この最大載荷圧は 3.2.1

項で実施したフラットジャッキ式二軸

載荷試験で 2.0 MPa までの載荷で坑壁

の破壊が生じなかったことを考慮して

決定した． 図-3.3.1 フラットジャッキ式三軸試験機 
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試験では，接着剤の硬化時間と測定ひずみの経時的な変化の考察および測定ひずみから

応力の算定を目的としている．そこで，供試体へストレインセルを貼付けてから 2 時間経

過後，6 時間経過後，12 時間経過後，24 時間経過後，36 時間経過後，48 時間経過後，60

時間経過後，72 時間経過後に同じパターンの載荷試験を行い，ひずみの測定を行って比

較した．それぞれの経過時間では，X 方向，Y 方向，Z 方向別々に一軸載荷をそれぞれ行

い，その後，XY 軸の二軸載荷，XYZ 軸の三軸載荷を行うという順序で載荷を行った．一

軸載荷，二軸載荷，三軸載荷の載荷・除荷パターンは図-3.3.2 に示すとおりであり，各

載荷の試験間隔は，それぞれの方向の載荷除荷が終了後，除荷時の残留ひずみが落着くの

を待ち，ひずみ値をゼロクリアして次の載荷試験を行った． 
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図-3.3.2 載荷パターン 

 

3.3.2 配合の違いによる感度発現と感度変化率 

図-3.3.3 に，応力－ひずみ曲線の一例として，ストレインセルを供試体に貼付けてか

ら 36 時間経過後に，X 軸方向に 1.5 MPa まで一軸載荷･除荷した時の応力－ひずみ曲線を

ゲージの配置とともに示す．なお，この試験では供試体にストレインセルを貼付けた時の

接着剤は配合①を用いている．この図より 1.5 MPa までの載荷･除荷において，どのゲー
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図-3.3.3 貼付けから 36 時間後の一軸載荷時の応力－ひずみ曲線 
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ジも弾性的な挙動を示していることを確認した． 

また，各ひずみゲージの挙動の妥当性を確認するために，図-3.3.3 の 1 MPa 時のひず

み出力値を用いて，各方向別（ ψθρ ,, ）のひずみ分布を調べた．その結果を図-3.3.4

に示す．これらの図は，図中に示した赤点線を基準として，正が引張側，負が圧縮側にひ

ずみが変化したことを示している．まず，孔軸方向（円孔の半径方向）となる ρ ゲージを

みると，載荷方向の S1 と S13 は圧縮側に－300～－400 μ 程度，載荷方向と直交する S7

と S19 は引張側にそれぞれ＋900 μ と+1100 μ 変化している．また，全体的なひずみ分布は，

ほぼ載荷方向を押しつぶしたような楕円形になっており，一軸載荷時の円孔の半径方向の

合理的な変形状況を示している．次に，円孔の接線方向となるθ 方向のひずみ分布をみる

と，S2 と S14 は引張側へそれぞれ＋600 μ 程度，それと直交する S8 と S20 はそれぞれ圧

縮側に－2300 μ と－3000 μ 程度変化している．この挙動も一軸載荷時の円孔の接線方向の

合理的な変形状況を示している．そして，ψ ゲージのひずみ分布をみると，ばらつきは見

られるものの全体的には大きな変化はみられない．これは，ψ ゲージが円孔の半径方向と

接線方向の中間方向であるためと考えられる．以上より，各方向ゲージは一軸載荷時の円

孔の合理的な変形挙動を捉えている．したがって，フラットジャッキ式三軸試験による応

力とひずみ出力の結果は合理的であると言える． 
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※ 正が引張，負が圧縮 

図-3.3.4 各方向ゲージのひずみ分布（貼付けから 36 時間後の一軸 X 軸載荷） 

配合の違いによるひずみ出力の経時変化をみるために，横軸に経過時間，縦軸に各方向

ゲージ（ ρ ゲージ，θ ゲージ，ψ ゲージ）の測定ひずみをとり，各配合別に示したものを

表-3.3.2～表-3.3.4 に示す．表中のストレインセルの測定ひずみ値については，一軸載

荷(X 軸，Y 軸)の応力は除荷時 1.0 MPa の状態で，二軸 XY 載荷，三軸 XYZ 載荷の応力

は，それぞれピーク載荷時の測定ひずみで整理した．Z 軸方向の一軸載荷の結果について
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は，X 軸，Y 軸方向の一軸載荷と比べて測定ひずみの出力値が小さいため，表から除外し

た．なお，配合②は 2 時間後の試験中に接着不良（硬化不十分）でストレインセルが剥が

れたため，それ以降の試験は中止し評価からも除外した．各ゲージ別の特徴は下記のとお

りである． 

① ρ ゲージ 

 孔軸方向ゲージであるので，一軸載荷時には，載荷方向と平行なゲージ（例えば s1

と s13）は圧縮ひずみが生じるが，載荷方向と直交するゲージ（例えば s7 と s19）

では引張ひずみが生じている．各配合ともに同様な挙動を示すが，配合③，④は配

合①に比べてその変化量は小さい． 

 二軸，三軸載荷では，全てのゲージで引張ひずみが生じている． 

 各配合で時間の経過とともに，測定ひずみの絶対値は増加する傾向が認められる．

その増加量は一軸載荷の場合が顕著である． 

②θ ゲージ 

 孔接線方向ゲージであるθ ゲージでは，一軸載荷時には， ρ ゲージと同様に載荷方

向と平行なゲージ（例えば s8 と s20）は，圧縮ひずみが生じ，載荷方向と直交する

ゲージ（例えば s2 と s14）では，引張ひずみが発生している． 

 二軸，三軸載荷では，全てのゲージで圧縮ひずみが生じている． 

 各配合で時間の経過とともに，測定ひずみの絶対値は増加する傾向が認められる．

その増加量は一軸載荷の場合が顕著である．また， ρ ゲージとθ ゲージのひずみ量

を比較するとθ ゲージの方が出力（絶対値）は大きくなっている．この違いは孔底

が円錐形になっていることによるものと考えられる． 

③ψ ゲージ 

 ψ ゲージは円錐方向に対して 45°の傾きで配置されているため，一軸載荷では，ψ

ゲージの方向に依存して引張と圧縮ひずみが混在している．二軸，三軸載荷では，

全てのゲージで圧縮ひずみが生じている． 

 各配合で時間の経過とともに，測定ひずみの絶対値は増加する傾向が認められる． 

上記から，孔底が円錐形であるため若干複雑ではあるが，ひずみゲージの方向と載荷軸

を考慮すると，それぞれのゲージの出力はほぼ妥当な結果が得られていることを確認した．

また，全てのひずみは時間の経過とともに，測定ひずみの絶対値は増加する傾向が認めら

れる．  
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表-3.3.2 測定ひずみの経時変化（ ρ ゲージ） 

 ρ ゲージ 

 配合① 配合③ 配合④ 
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 ρゲージ／配合①／XY軸載荷ピーク時
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 ※ ひずみ値は正が引張，負が圧縮を示す． 
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表-3.3.3 測定ひずみの経時変化（θ ゲージ） 

 θ ゲージ 

 配合① 配合③ 配合④ 

 θゲージ／配合①／X軸除荷時1.0MPa
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 θゲージ／配合①／Y軸除荷時1.0MPa
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 θゲージ／配合①／XY軸載荷ピーク時
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θゲージ／配合④／XY軸載荷ピーク時

-5000

-4000

-3000

-2000

-1000

0

1000

2000

0 12 24 36 48 60 72 84

経過時間（時間）

ひ
ず

み
（
μ

S
）

s2

s5

s8

s11

s14

s17

s20

s23
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 ※ ひずみ値は正が引張，負が圧縮を示す． 
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表-3.3.4 測定ひずみの経時変化（ψ ゲージ） 

 ψ ゲージ 

 配合① 配合③ 配合④ 

 ψゲージ／配合①／X軸除荷時1.0MPa
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前記のとおり，ひずみゲージの出力は，ゲージ方向と載荷軸方向でほぼ妥当な結果であ

ることが確認されたことから，配合の違いによる出力感度の時間的変化の違いを一意的に

比較することとした．比較にあたっては，変化の大きい一軸載荷のケースについて，各配

合の経過時間ごとの測定ひずみ（絶対値）を各チャンネルの平均値で算定し，その平均的

な変化から時間当たりのひずみ変化量( h/μ )を算定した．測定ひずみ(絶対値の平均)を 

図-3.3.5 に，時間当たりのひずみ変化量を図-3.3.6 に示す．図-3.3.5 の測定ひずみ（絶

対値の平均）の経時変化をみると，ひずみ感度の異なるものを平均しても X 軸，Y 軸それ

ぞれの増加傾向は，ほぼ同等であることが確認され，ゲージ方向と載荷軸方向でほぼ妥当

な結果が得られていることが裏付けられる． 

原位置での測定は，ストレインセルの貼付け～養生～オーバーコアリングの順で進めら

れる．したがって，貼付け後約 36～48 時間後に所要の感度発現があり，かつ，接着剤の

時間変化の小さいことが望まれる．図-3.3.6 の時間当たりのひずみ変化量をみると，い

ずれの配合においても，36～48 時間後のひずみ変化量は 10 h/μ 以下であり，配合の違い

による感度変化の顕著な差異は特に認められない． 
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図-3.3.5 測定ひずみ（絶対値の平均）の経時変化 
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図-3.3.6 平均測定ひずみの時間変化量の経時変化 
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3.3.3 応力評価とオーバーコアリング径 

 (1) フラットジャッキ式三軸圧縮試験に基づく応力評価 

3.3.2 項のフラットジャッキ式三軸圧縮試験により得られた測定ひずみを用いて算定さ

れる応力と試験時の載荷応力を比較するため，次に定義する応力発現率を算定し，配合の

違いによる出力感度およびストレインセル貼付け後の経時的な出力感度の変化を評価し

た．ここに，応力発現率をフラットジャッキ式三軸圧縮試験の載荷応力と測定ひずみから

算定される応力の比率（応力発現率=算定応力／載荷応力）として定義する．測定ひずみ

から応力を算定するために必要な軽石凝灰岩のヤング率およびポアソン比は，別途サンプ

リングした高さ 10 cm，直径 5 cmの 3 個の供試体を用いて一軸繰返し載荷試験から求めた．

一軸繰返し載荷試験結果の一例は図-3.3.7 に示すとおりである．試験での最大荷重は軽

石凝灰岩の一軸圧縮強さ（2.4～2.7 MPa）の 1/3 程度（0.8MPa）とし，繰返し載荷は各供

試体それぞれにピーク値 0.15, 0.30, 0.45, 0.62, 0.80 MPa で 5 回の繰返し載荷（図中①）を

行い，その応力値は各繰返し載荷の最大値を，ひずみ値は各繰返し載荷の最大応力時に計

測されたひずみ量から除荷して無応力になった時の残留ひずみを差し引いた値をプロッ

ト（図中②）した．そして，5 つのプロットを直線で近似し，その傾きを除荷時のヤング

率とした．このようなデータ処理は，除荷時の残留ひずみによる非線形性がヤング率の算

定に及ぼす影響を出来るだけ排除するための処置である．ポアソン比は，軸ひずみの傾き

を横ひずみの傾きで除した値とした． 

〔① 応力－ひずみ関係〕 〔② 弾性回復ひずみ〕 

〔ヤング率とポアソン比〕  
 No.1 No.2 No.3 平 均 

ヤング率（E：GPa） 1.58 1.52 1.33 1.48 
ポアソン比（ν） 0.26 0.28 0.32 0.29  

図-3.3.7 一軸繰返し載荷試験結果 

No.1 No.1
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上記ヤング率とポアソン比ならびにフラットジャッキ式三軸圧縮試験の経過時間ごと

に測定したピーク載荷時のひずみを用いて，三次元応力解析による応力を算定し，フラッ

トジャッキ式三軸圧縮試験の配合別の応力発現率をストレインセル貼付け後の経過時間

ごとに整理した．その結果は図-3.3.8 に示すとおりである．なお，二軸，三軸載荷の応

力発現率はそれぞれの載荷軸方向の応力発現率の平均値として整理した．応力発現率の高

い配合は，5 分硬化型を使用した配合①である．また，いずれの配合でも時間の経過とと

もに，応力の発現が増加する傾向にある．二軸 XY，三軸 XYZ 載荷の場合には，72 時間

経過後の応力発現率は 70 % 程度で測定感度が低い．そこで，接着剤が十分に硬化した後

の応力発現率を確認する必要があると考え，接着剤が十分硬化していると想定されるスト

レインセル貼付け 28 日後にフラットジャッキ式三軸試験機にセットした供試体をオーバ

ーコアリングして応力評価することとした． 
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図-3.3.8 フラットジャッキ式三軸圧縮試験の応力発現率 

 (2) オーバーコアリングに基づく応力評価 

フラットジャッキ式三軸圧縮試験による応力評価では，ストレインセル貼付け後 72 時

間後まで，応力が増加する傾向にある．そこで，接着剤がほぼ硬化していると考えられる

ストレインセル貼付け後 28 日が経過した時点での供試体を用いて，オーバーコアリング

による応力評価を実施した．フラットジャッキ式三軸圧縮試験機を二軸載荷状態にして，
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オーバーコアリングを行い，応力の発現率を確認した．オーバーコアリングは，鉛直下向

きでもコア取得が容易な改良コアドリルを使用してφ76 mm の円錐孔に対してφ110 mm

のオーバーコアリングとした．立方体の供試体の高さが 300 mm に対して，ストレインセ

ルの孔底が，ほぼ中央位置（150 mm）にあることから，オーバーコアリングの深さは 250 

mm とした．オーバーコアリング時の応力状態は X 軸: 0.9 MPa，Y 軸: 1.35 MPa，Z 軸: 0 MPa

の 2 軸載荷状態とした．当初，配合①で試験を実施したが，データロガーの不具合により

データが取得できなかったため，本試験は配合④の供試体で実施した． 

取得された解放ひずみ曲線は図-3.3.9 に示すとおりである．オーバーコアリング時の

解放ひずみはほぼ一定の値に収束しており，挙動はいずれも良好な結果で，応力の算定は

可能である．この解放ひずみ曲線と一軸繰返し載荷試験のヤング率，ポアソン比を用いて

三次元解析により算定された応力値は X 軸：0.74 MPa，Y 軸：1.15 MPa，Z 軸：‐0.45 MPa

で，載荷応力に対して約 80 %の程度の発生応力となり感度低下している． 
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※：ゲージ No.1 の解放ひずみは，計器不良により除外 
    ひずみ値は正が引張，負が圧縮を示す． 

図-3.3.9 オーバーコアリング時の解放ひずみ 
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本節においては，エポキシ系接着剤の配合を変え，その配合での接着剤の経時的な感度

変化を確認した結果，エポキシ系接着剤は配合により硬化時間が変化する特性を有してい

る．そして，配合を比較検討した結果，5 分硬化型エポキシ樹脂（A 剤，B 剤）をそれぞ

れ 1：1 の割合で配合した接着剤のひずみ感度発現の高いことがわかった． 

上記の配合で接着した供試体を一定の応力状態のもとでオーバーコアリングして応力

評価した結果，解放ひずみの挙動は良好なものであったが，この解放ひずみ曲線から得ら

れる応力値は，載荷応力に対して約 80 % 程度の発生応力であり，依然として感度低下し

ていることが判明した．エポキシ系接着剤は貼付け時に厚みをもって接着しており，シア

ノアクリレート系接着剤のようにストレインセルが直接岩盤面に接着していない．このた

め，エポキシ樹脂硬化後においても，エポキシ樹脂の剛性により測定感度の低下が生じる

ものと思われる．したがって，エポキシ系接着剤を適用する場合には，一軸繰返し載荷試

験によるヤング率の算定ではなく，オーバーコアリングで回収したコアに対して三軸試験

機で応力‐ひずみ関係を測定し，ひずみの測定感度（ひずみ感度係数）を回収コアで求め

る原位置三軸感度試験を実施する必要がある． 

また，室内試験ではφ110 mm でオーバーコアリングを実施したが，図-3.3.10 に示す

ように薄肉部において亀裂が発生した．解放ひずみの取得には問題はなかったが，三軸感

度試験でひずみ感度係数を求める場合に，この亀裂の影響を受けることが想定される．し

たがって，コアの損傷を考慮して相応に大きな口径でオーバーコアリングをする必要があ

り，原位置でのオーバーコアリングはφ220 mm で実施することとした． 

 

図-3.3.10 オーバーコアリング時に発生した亀裂 
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3.4. 大型三軸試験機によるひずみ感度補正 

3.4.1 三軸感度試験装置 

原位置三軸感度試験は図-3.4.1 に示す大型三軸試験機を用いて，コア採取後に現地に

て実施した．供試体は高さ 0.58 m，直径 0.20 m とし，ストレインセルの位置は供試体下

面から 0.30 m の位置になるように成形した．三軸感度試験の排水条件については，当フ

ィールドが堆積軟岩であることから排水とした．そして試験装置の排水径路を確保するた

め，供試体を三軸セルにセットする際に供試体の上下面，図-3.4.1 の載荷プレートと供

試体およびペデスタルと供試体の間にポーラスストーン（厚さ: 10 mm）を挟み，供試体

側面にはナイロンメッシュを巻き，その上からゴムスリーブを被せて O リングで止めてシ

ールした．円錐孔底ひずみ計の多芯ケーブルは，三軸セルのペデスタル下部より外部に引

き出し，スイッチボックスを介してひずみ測定器（データロガー）に接続した． 

載荷･除荷にあたっては，軸圧と側圧が等しい等圧載荷とし，載荷速度は過剰間隙水圧

が発生しないように極力遅くすることが望ましいことから，載荷速度を 0.03 MPa/min と

した．最大載荷圧は，測定される各成分のひずみが解放ひずみを超える値を目途としたが，

載荷圧が過大とならないように 3 MPa で載荷を中止し，10 分間保持した後に除荷した． 
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図-3.4.1 大型三軸試験装置 
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3.4.2 ひずみ感度の補正 

円錐孔底ひずみ法では，図-3.4.2 に示すように円錐孔底面の半径 r の同一円上に 45°

間隔で 8 測点を配し各点でひずみを測定する． 

 
z  

mmR 38=rx,

y

o  

mmr 19=  

mmr 14'=  

°60

ψ  

'o

θ  

ρ  

 

θ

ψ
ρ

°45

 ρ：円錐稜線方向 
ψ ：斜め方向 
θ  ：円周方向

 

図-3.4.2 円錐孔底面のひずみゲージ座標 

直交座標（x，y，z）における応力{ }σ は以下のように表される． 

{ } { }T
xyzxyzzyx τττσσσσ ,,,,,=     (3-1) 

円周方向の回転角 ( )8,,1 L=jjθ における測点のひずみ { } { }T
jRjRjRjR θψρ εεεε ,,= は

等方性岩盤（ヤング率: E ）の場合，次式で与えられる． 

 { } [ ] { }σε jjR A
E
1

=       (3-2) 

ここで， [ ]jA は 3×6 成分のひずみ感度係数マトリクスでポアソン比ν と測点位置の

関数である．測定される解放ひずみ { } { }T
jMjMjMjM θψρ εεεε ,,= が感度低下の影響を受

け，真のひずみ{ }jRε に対して以下のように表すことができるとする． 

 { } { }jRjjM k εε =   (3-3) 

ここで， jk は感度低下を表す係数（以下，感度低下係数と記載）で円周方向の回転角 jθ

の測点ごとに感度変化が異なると考える．式(3-2)および式(3-3)より， 

 [ ] { } { }jM
j

j k
EA εσ =   (3-4) 

jkE / は，三軸感度試験および数値解析から以下のように求める． 

 ⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
++=

θ

θ

ψ

ψ

ρ

ρ

C

jT

C

jT

C

jT

j E
E

E
E

E
E

k
E

'''3
1

  (3-5) 

ここで， jTjTjT EEE θψρ ,, は三軸感度試験の応力‐ひずみ曲線の傾き（以下，三軸感度
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係数と記載）であり， θψρ CCC EEE ′′′ ,, は θψρ ,, 各方向の三軸感度試験の応力－ひずみ関

係に対する供試体形状の影響を示す無次元係数（以下，形状補正係数と記載）である． 

三軸感度係数は，三軸感度試験にて最大載荷圧 3 MPa までの全データを直線回帰して傾

きを算定する． 

形状補正係数: θψρ CCC EEE ′′′ ,, は，ストレインセルを含んだ供試体（回収コア）の形状に

起因する応力集中の影響を表す係数であり数値解析により求める．数値解析は軸対称弾性

FEM 解析で三軸感度試験の供試体形状をモデル化し，三軸感度試験の載荷圧（封圧）に

相当する単位荷重を単位ヤング率の供試体に載荷した状態での封圧とゲージ貼付け位置

のひずみ（ θψρ εεε ,, ）の関係を求めて，単位ヤング率において単位ひずみを発生させる

ために必要な応力: θψρ CCC EEE ′′′ ,, とした． 

 
θ

θ
ψ

ψ
ρ

ρ εεε
1,1,1

=′=′=′ CCC EEE  

ポアソン比を 0.1，0.2，0.25，0.3，0.4 としたときの形状補正係数の算定結果は表-3.4.1

に示すとおりである．  

表-3.4.1 各ポアソン比の形状補正係数 

ポアソン比 形状補正係数 

ν  ρCE′  ψCE′  θCE ′  
0.10 1.041 0.692 0.518 
0.20 1.310 0.778 0.553 
0.25 1.501 0.829 0.573 
0.30 1.753 0.888 0.594 
0.40 2.600 1.034 0.645 

形状補正係数はポアソン比によりその値が異なることから，三次元応力を算定する際に

適用するポアソン比は，三軸感度試験により求められる jTjTjT EEE θψρ ,, の各方向のバラ

ンスを比較して同様の傾向となるようなポアソン比を用いることとした．具体的には，次

節にて，円錐孔底ひずみ法を原位置で適用した計測データを用いて述べる． 
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3.5. 原位置での円錐孔底ひずみ法の適用性検証 

本節においては，前節までに検討した円錐孔底ひずみ法の測定方法を用いて，原位置で

の測定を実施するとともに，測定方法の信頼性を検証するため，浸出水がある場合でも影

響を受けない埋設ひずみ法 6) と円錐孔底ひずみ法の結果を比較することで円錐孔底ひずみ

法の現地適用性を検証した． 

3.5.1 円錐孔底ひずみ法の変更測定手順 

3.2 節～3.4 節の検討結果に基づき，従来の円錐孔底ひずみ法の測定方法に改良を加え

た点を測定手順ごとに示したものが図-3.5.1 である．  

感度試験を行うために孔径を
大口径に変更

カットボーリング孔底の応力
集中領域から離すために孔底
から約50cmの76mm孔をセンタ
リングして掘進

センタリング装置を作製して
撮影

浸出水がある場合でも接着可
能な接着剤を使用．硬化時間
を考慮し36時間程度養生．貼
付け装置にもセンタリング冶
具が必要

三軸感度試験をコア径200mm
で実施するため孔径を変更.
掘進長も従来の2倍以上の約
1mとする．

回収コアを三軸感度試験に供
するために成形．

大型三軸試験機により原位置
にて感度試験を実施．回収コ
アの円錐ゲージで測定される
ひずみから感度を求める.

三軸感度試験結果を用いて，
ひずみ感度補正を含む三次元
応力解析の実施.

従来の測定手順

カットボーリング
（孔径 76mm）

円錐ビットによる
孔底の円錐加工

孔底撮影用ボアホールカメラ
によるストレインセル貼り付

け位置の検討

ストレインセルの接着
（ｼｱﾉｱｸﾘﾚｰﾄ系接着剤）

オーバーコアリング
（孔径76mm）

［解放ひずみの測定］

オーバーコアの回収

室内一軸繰返し圧縮試験
［岩盤のヤング率，
ポアソン比の測定］

三次元応力解析

変更測定手順

カットボーリング
（孔径 220mm）

円錐ビットによる
孔底の円錐加工

孔底撮影用ボアホールカメラ
によるストレインセル貼り付

け位置の検討

ストレインセルの接着
（エポキシ系接着剤）

オーバーコアリング
（孔径 220mm）

［解放ひずみの測定］

オーバーコアの回収

原位置三軸感度試験
[岩盤のﾔﾝｸﾞ率に接着剤の
影響を含めた感度の測定]

三次元応力解析

主な変更点

地圧（岩盤内応力)の算定 ※ 赤字は主な変更点  

図-3.5.1 従来の測定手順と変更測定手順の比較 
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3.5.2 円錐孔底ひずみ法による原位置測定 

(1) 円錐孔底ひずみ法と埋設ひずみ法の原位置測定位置 

測定位置は図-3.5.2 に示すとおりであり，円錐孔底ひずみ法（図中の CBO）と埋設ひ

ずみ法（図中の BDM）による測定は，試験空洞の対象岩種である軽石凝灰岩層内で実施

することとし，調査坑の切羽（地表面から－110 m の深度）から前方約 11～13 m の地点に

おいて，それぞれ 3 箇所で計測を実施した．カットボーリングおよびオーバーコアリング

の孔径は 220 mm とし，オーバーコアリングの掘進長は 90 cm（約 1.0m 程度）とした．な

お，オーバーコアリングの掘進による過剰間隙水圧を抑制することが望ましいため，その

掘進速度を約 1 cm/min とした． 

ト
ン
ネ
ル
切
羽

カットボーリング11.0m以上

（坑道の径の1.5倍以上）

埋設ひずみ法(BDM)測定区間

（孔径222mmの4.5倍）

BDM1
12.00～12.90m

円錐孔底ひずみ法(CBO)測定区間

BDM3
11.00～11.90m

BDM2
11.02～11.92m

CBO2
12.00～12.95m

CBO3
13.00～13.90m

CBO1
13.00～13.90m

 
図-3.5.2 初期地圧測定位置（平面図） 

(2) 解放ひずみと三軸感度試験結果 

CBO1 で計測した結果を一例として，円錐孔底ひずみ法の解放ひずみの測定結果を  

図-3.5.3 に示す．解放ひずみは，応力解放時の典型的なひずみ挙動を示しており，異常

な動きは特に認められない．そこで，応力解析に用いる解放ひずみは，図-3.5.3 に示す

応力解放後の安定したひずみを解放ひずみ: jMjMjM θψρ εεε ,, とした．CBO1 の三軸感度試

験結果は図-3.5.4 に示すとおりであり， ρ 方向のひずみは，本来，圧縮となるはずであ

るが，測定値の一部に引張ひずみが生じている．また，θ 方向のひずみは，応力に対して

同程度のひずみ値になるはずであるが，ばらついている．これらの原因は岩石の不均一性

やゲージの接着状況のバラツキに起因するものと考えられる．そこで，三軸感度係数: 

jTjTjT EEE θψρ ,, は，図-3.5.4 に示す三軸感度試験結果の最大載荷圧 3 MPa までの全デ

ータを直線回帰して傾きを算出することとしたが，応力－ひずみ曲線のひずみが引張にな

っているもの，および載荷の途中で傾きがマイナス側に動いているものは採用しないこと

とした． 
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読み取った解放ひずみ: jMjMjM θψρ εεε ,, および三軸感度係数 jTjTjT EEE θψρ ,, の結果は，

表-3.5.1 に示すとおりである． 
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図-3.5.3 解放ひずみ測定結果（CBO1） 図-3.5.4 三軸感度試験結果 
       （CBO1）

表-3.5.1 CBO1 の試験結果（解放ひずみ jMε と三軸感度係数 jTE ） 

ρ ゲージ ψ ゲージ θ ゲージ 

測点 
ｊ 

ゲージ 

ch. 
解放 
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jMρε  
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jTE ρ  
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1 1 103 9310 2 540 3,650 3 676 2,600 
2 4 287 11,970 5 652 4,520 6 521 1,820 
3 7 298 ―  8 426 4,480 9 320 1,170 
4 10 329 17,220 11 346 3,330 12 434 2,150 
5 13 137 ―  14 382 4,770 15 435 3,560 
6 16 279 ―  17 462 3,040 18 327 2,080 
7 19 58 ―  20 112 5,580 21 128 3,690 
8 22 84 ―  
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三軸感度試験の応力－ひずみ関係に対する供試体形状の影響を表す形状補正係数: CE′

については，3.4 節の表-3.4.1 で示したとおり，ポアソン比により値が異なる．そこで，

本検討で用いるポアソン比は，三軸感度試験の三軸感度係数: jTjTjT EEE θψρ ,, の平均値に

よる方向別の比が，数値計算により求めた形状補正係数: θψρ CCC EEE ′′′ ,, の比に近いポアソ

ン比を採用することとした．CBO1, CBO2, CBO3 の三軸感度係数の方向別平均値 : 

θψρ TTT EEE ,, の比は表-3.5.2 に示すとおりである．また，ポアソン比の違いによる形状

補正係数の方向別の比の関係は表-3.5.3 に示すとおりであり，ポアソン比 0.40 の形状補

正係数の方向別の比が三軸感度試験による三軸感度係数の方向別平均値の比に最も近い．

そこで，応力計算に用いる形状補正係数: θψρ CCC EEE ′′′ ,, は，ポアソン比: 0.40 の値を採用

することとした． 

表-3.5.2 三軸感度係数の方向別の比 
三軸感度係数の平均値 (MPa) 三軸感度係数の方向別の比  

ρTE  ψTE  θTE  ρTE  ψTE  θTE  
CBO1 12,830 4,110 2,360 5.440 1.740 1.000 
CBO2 13,680 5,610 2,990 4.580 1.880 1.000 
CBO3 12,980 4,590 2,360 5.550 1.940 1.000 

    ※ 比は θTE を 1.0 として算定 

表-3.5.3 形状補正係数の方向別の比 
数値解析による形状補正係数 形状補正係数の方向別の比 ポ ア ソ

ン比 ρCE′  ψCE′  θCE ′  ρCE′  ψCE′  θCE ′  
0.10 1.041 0.692 0.518 2.012 1.336 1.000 
0.20 1.310 0.778 0.553 2.371 1.407 1.000 
0.25 1.501 0.829 0.573 2.622 1.448 1.000 
0.30 1.753 0.888 0.594 2.951 1.494 1.000 
0.40 2.600 1.034 0.645 4.028 1.602 1.000 

    ※ 比は θCE′ を 1.0 として算定 
 
三軸感度係数: jTE と形状補正係数: CE′ から 3.4 節の式 (3-5) により算定される jkE / は

表-3.5.4 に示すとおりである．解放ひずみから読みとった jMjMjM θψρ εεε ,, と jkE / により，

3.4 節の式 (3-4) に基づき，最小二乗法により三次元応力の最確値を算定した． 

表-3.5.4 三軸感度係数: jTE と形状補正係数: CE′ により算定される jkE /  

測点
ｊ
1 9,308 3,652 2,604 2.600 1.034 0.645 3,580 3,532 4,035 3,715
2 11,968 4,520 1,823 2.600 1.034 0.645 4,603 4,371 2,825 3,933
3 12,832 4,477 1,167 2.600 1.034 0.645 4,935 4,329 1,808 3,691
4 17,219 3,326 2,152 2.600 1.034 0.645 6,623 3,216 3,334 4,391
5 12,832 4,769 3,560 2.600 1.034 0.645 4,935 4,612 5,516 5,021
6 12,832 3,036 2,083 2.600 1.034 0.645 4,935 2,936 3,227 3,700
7 12,832 5,579 3,686 2.600 1.034 0.645 4,935 5,395 5,711 5,347
8 12,832 3,510 1,783 2.600 1.034 0.645 4,935 3,394 2,763 3,697

三軸感度係数 形状補正係数

jTE ρ jTE ψ jTE θ
jCjT E/E ρρ ′ jCjT E/E ψψ ′ jCjT E/E θθ ′

jk/E
ρCE′ ψCE ′ θCE′
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 (3) 三次元応力の算定結果 

上記により算定した円錐孔底ひずみ法の応力と埋設ひずみ法により求めた応力測定結

果をもとに整理したシュミットネット下半球投影図を図-3.5.5 に示す．また，トンネル

に直角，平行な 3 断面内の主応力図を図-3.5.6 に示す．円錐孔底ひずみ法と埋設ひずみ

法両者の応力値はよく一致している．水平面内の応力値は等方的であるがゆえに，若干の

絶対値の違いにより方向が合わないものと考えられる．これらの結果から間隙が水で飽和

され孔底面から浸出水がある軟岩地盤において，本測定手順を採用した円錐孔底ひずみ法

による応力測定は可能であると言える．ただし，本手順では三軸感度試験のためにオーバ

ーコアリング径を大きくしており，本来の円錐孔底ひずみ法における孔径が小さく作業性

が良いという利点は薄まるが，軟岩を対象にする場合は大口径でも比較的掘進は容易であ

り，間隙が水で飽和された軟岩での三次元応力測定法として本手順を用いることは有効な

手段であると言える． 
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図-3.5.5 主応力方向（シュミットネット下半球投影） 
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3.6. まとめ 

本章においては，間隙が水で飽和した堆積軟岩および下向きボアホールなど孔内が水没

する場合の円錐孔底ひずみ法の適用性について，円錐孔底ひずみ計（ストレインセル）を

接着するための接着剤，接着剤の適正配合ならびに大型三軸試験機によるひずみ感度補正

等の観点で検討を進めた． 

接着剤の選定試験結果では，従来から使用されているシアノアクリレート系接着剤では，

孔底表面に水がある場合には接着が困難であることが判明した．このシアノアクリレート

系接着剤は被着体の少量の水と重合して硬化反応を起こすため，多量の水がある場合には

接着性能が低下するためと考えられる．多種の接着剤で接着性能を比較した結果，エポキ

シ系の接着剤は，他の接着剤に比べて接着性能が高く，孔底面に水がある場合でも接着性

能は優れていることが判明した．ただし，エポキシ系接着剤を使用した場合には，測定さ

れるひずみは被着部岩盤表面の実際のひずみレベルに比べて測定感度が低下することも

同時に判明した． 

エポキシ系接着剤は配合により硬化時間が変化する特性を有していることから，エポキ

シ系接着剤の配合を調整することで，感度低下を少しでも抑えられないかを検討した．配

合を比較検討した結果，5 分硬化型エポキシ樹脂（A 剤，B 剤）をそれぞれ 1：1 の割合で

配合した接着剤の感度発現の高いことがわかった． 

上記の配合で接着した供試体を一定の応力状態のもとでオーバーコアリングして応力

評価した結果，解放ひずみの挙動は良好なものであったが，この解放ひずみ曲線から得ら

れる応力値は，載荷応力に対して約 80 % 程度の発生応力であり，依然として感度低下し

ていることが判明した．エポキシ系接着剤は貼り付け時に厚みをもって接着しており，シ

アノアクリレート系接着剤のようにストレインセルを直接岩盤面に接着していない．この

ため，エポキシ樹脂の剛性により測定感度の低下が生じるものと思われる．したがって，

エポキシ系接着剤を用いる場合には，オーバーコアリングで回収したコアに対して三軸試

験機で応力‐ひずみ関係を測定し，ひずみの測定感度をそれぞれの回収コアで求める原位

置三軸感度試験を実施する必要がある． 

オーバーコアリングの孔径はφ76 mm の円錐孔に対して，上記の室内試験ではφ110 mm

のオーバーコアリングを実施した結果，薄肉部において亀裂が発生した．三軸感度試験で

ひずみ感度係数を求める場合には，この亀裂の影響を受けることが想定されることから，

φ200 mm 程度のオーバーコアリングによる回収コアを用いて三軸感度試験を実施する
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ことが望ましい．そこで，現場測定では φ220 mm でオーバーコアリングを実施した． 

上記事前試験結果をもとに従来の測定方法に改良を加えた変更手順を示すとともに，原

位置（調査坑トンネル切羽，地表面下 110 m）にてこの変更手順を適用した円錐孔底ひず

み法と埋設ひずみ法による測定値を比較した結果，両手法の応力値はほぼ同等の結果とな

り，本手順は有効なものであることを確認した．ただし，本手順では大型三軸感度試験の

ためにオーバーコアリング径を大きくしており，本来の円錐孔底ひずみ法における孔径が

小さく作業性が良いという利点は薄まるが，軟岩を対象にする場合は大口径でも比較的掘

進は容易であり，間隙が水で飽和された軟岩での三次元応力測定法として本手順を用いる

ことは有効な手段であると言える． 
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第４章 堆積軟岩空洞の破壊現象 

試験空洞掘削時において，空洞壁面に平行方向に発生する亀裂および剥離が確認されて

おり，これらの破壊現象は掘削により岩盤応力が誘発する Spalling（板状破壊）と考えら

れる．一般的には，Spalling は地下深部の高地圧岩盤で発生すると言われている 1),2)．これ

までに他フィールドで確認されている Spalling 事例は，第１章 1.5 節で記載したとおり

AECL（Atomic Energy of Canada）の研究坑道（URL：Underground Research Laboratory），

南アフリカの実験トンネル，鉱山トンネルなどがある．これらのフィールドはすべて硬岩

で，その地山特性は高地圧，インタクトな岩盤であり，一軸圧縮強度を初期地圧の第一主

応力で除した比率（以下，地圧強度比と記載）が 1.6～3.9 程度と小さいことが特徴である．

当試験空洞フィールドは上記のフィールドに比べて初期地圧および強度ともに小さいが，

地圧強度比はほぼ 1.0 であり，地圧に比べて強度が低いことから，相対的には高地圧な岩

盤に相当する．また，地下空洞掘削時の壁面近傍の岩盤は，掘削に伴う応力解放（以下，

掘削解放と記載）により壁面に対して接線方向の載荷（応力集中）および法線方向の拘束

圧の低下により一軸応力状態に移行する．その結果，地下空洞周辺岩盤の挙動は低拘束圧

状態での岩盤破壊メカニズムに支配されることになる． 

試験空洞掘削時に確認された Spalling は，上記の掘削時の拘束圧変化，応力集中など，

応力再配分に起因するものと解釈し，その破壊メカニズムを検証するために空洞掘削時の

応力状態を模擬した要素試験を実施した．その結果から破壊メカニズムの検討を行うとと

もに，低拘束圧域での強度低下を考慮した破壊規準について議論する．さらに，実岩盤で

の空洞掘削後の岩盤応力（誘発応力）を円錐孔底ひずみ法により測定し，その測定結果に

基づき，要素試験で設定した破壊規準，オーバーコアリング時に確認されたコアディスキ

ング現象を勘案して堆積軟岩空洞掘削時の Spalling に関する考察を加えた． 

本章においては，これら空洞壁面平行方向に発生する亀裂および剥落等の Spalling の要

因を空洞掘削時の拘束圧変化および応力集中に伴う誘発応力による破壊であると解釈し，

その破壊メカニズを検討した結果について述べる． 

 

4.1. 試験空洞掘削時の剥落，亀裂の発生状況 

4.1.1 先進導坑，アーチ切拡げ時における剥落の発生状況 

先進導坑掘削時に発生した剥落およびアーチ切拡げ時に先進導坑周りに発生していた

亀裂の状況を図-4.1.1 に示す．先進導坑掘削時に生じた剥落は 13 箇所で認められた．そ
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の剥落状況の一例は図-4.1.1 の①および②に示すとおりであり，剥落の発生位置は天端

に集中し，剥落の形状は楕円状に薄く剥がれている場合が多い．また，剥落と岩質の関係

については，軽石凝灰岩(pt)と比較的軽石の少ない軽石凝灰岩(小)(tfp)～凝灰岩(tf)の岩質

境界あるいは凝灰岩中(tf)内で生じる傾向がある． 

アーチ切拡げ時の鏡面には，先進導坑坑壁の周囲に先進導坑掘削に伴い発生した亀裂が

観察された．アーチ切拡げ時の鏡面観察は 1 m 間隔で実施しており，その観察結果の一例

は図-4.1.1 の③および④に示すとおりである．坑壁からの離間距離はおよそ 50 cm 以内

に分布し，亀裂の長さは，横断方向，坑軸方向ともに 2 m 以下のものが多く，最大でも

3 m 程度である．確認された亀裂の約 8 割が坑壁に対して 10 度以内の低角度で，最大で

も坑壁に対して 30 度であり，亀裂は先進導坑坑壁に対してほぼ平行な方向で発生してい

るのが特徴である． 

アーチ切拡げ時に発生した剥落の状況は図-4.1.2 に示すとおりであり，アーチ切拡げ

時に生じた剥落は 38 箇所で認められた．剥落の形状は先進導坑掘削時に生じた剥落と同

様に，坑軸方向に短い楕円状に薄く剥がれている場合が多い．剥落の発生位置は天端付近

で発生しているものが多かったが，一部で側部においても発生した．図-4.1.2 の①に示

す剥落は，凝灰岩(tf)と軽石凝灰岩(pt)との岩質境界で発生したものであり，天端には軽石

凝灰岩(pt)が観察される．図-4.1.2 の②に示す剥落は，地質観察時に凝灰岩(tf)内で剥落し

たものであり，剥落したブロックの剥落面も凝灰岩である．図-4.1.2 の③に示す剥落は，

比較的軽石の少ない軽石凝灰岩(小)(tfp)と凝灰岩(tf)の境界で剥落し，天端には凝灰岩(tf)

が観察される．図-4.1.2 の④に示す剥落は，軽石凝灰岩(pt)と凝灰岩(tf)の境界をきっかけ

として凝灰岩内(tf)内で剥落した例である． 

図-4.1.3 に先進導坑掘削時およびアーチ切拡げ時に生じた剥落について，岩種別にそ

の発生頻度を示した．剥落の発生は，先進導坑掘削時およびアーチ切拡げ時ともに，軽石

凝灰岩(pt)と比較的軽石の少ない軽石凝灰岩(小)(tfp)～凝灰岩(tf)の岩質境界あるいは凝灰

岩(tf)内で生じる傾向がある． 
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図-4.1.1 先進導坑における剥落および亀裂の発生状況 
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図-4.1.2 アーチ切拡げ時の剥落の状況 
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4.1.2 各ベンチ掘削時における亀裂発生の状況 

ベンチ中央部の掘削後にベンチ側壁ブロック鏡面において，図-4.1.4 に示すような亀

裂が発生した．この亀裂性状の特徴は，下記のとおり 2 つに分類される． 

① ベンチ側壁上部に認められる傾斜角のゆるい亀裂．これらの亀裂は 1 段上のベンチ底

盤から概ね 0.5～1.0 m 程度の範囲に分布する．これらの亀裂は掘削に伴う底盤のゆ

るみ域に発生したものと推定され，大局的には左右の根足部を起点として底盤に平行

～緩い円弧状を描くように分布している. 

② ベンチ側壁部の法尻から 1 段上のベンチ根足部に向かって伸びており，中央部法面

に対して流れ目を呈する亀裂．一部には亀裂が雁行し，せん断亀裂を示す構造が認

められる． 

 

図-4.1.4 ベンチ左右側壁部に認められる亀裂性状 

上記の亀裂は，ベンチ中央部を掘削した際に発生したもので，図-4.1.5 に示すとおり，

各ベンチ中央部の掘削後に側壁ブロックの全ての切羽面で観察された．また，これらの亀

裂は側壁ブロック土平で空洞軸方向に亀裂が連続していた． 

鏡面

側壁ブロックの亀裂性状 
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〔 ベンチ 1 右側 TD. 33.1 m〕
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図-4.1.5 各ベンチ左右側壁部における亀裂の発生状況〔TD. 62.1 m 断面の例〕 

4.1.3 空洞掘削による空洞周辺岩盤の亀裂 

図-4.1.6 に示す試験空洞の計測断面 A, B, C のアーチ部，側壁部ならびにインバート部

において，BTV による亀裂観察，地質観察を行った．亀裂観察用のボアホールは，アーチ

部がアーチ切拡げ完了後に，側壁部がベンチ 1 掘削完了後に削孔し，ベンチ掘削の過程で

亀裂の増加および深部への進展の有無を BTV により追跡調査した．なお，インバート部

については，全断面掘削完了後に力学調査および地下水調査で削孔したボアホールを BTV

により観察した．図-4.1.6 にはボアホールの位置および亀裂観察により確認された全て

の亀裂結果を投影して示した．なお，BTV の公称分解能は 0.5 mm である．確認された

亀裂は 50 条，開口幅は最大 2.5 mm で，ほとんどの亀裂は亀裂の両側の面での相対変位（ズ

レ）が認められない引張性のものである．亀裂の坑壁面からの距離は，アーチ部で最大

1.0 m の深度，側壁部で 0.4 m の深度，インバート部で 2.0 m の深度である．これらの亀裂

については，空洞のベンチ掘削の過程で亀裂の増加，深部への進展の追跡調査を実施した

が，掘削の過程で亀裂の増加，深部への進展ならびに開口幅の増加は認められなかった． 
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先進導坑掘削時，アーチ切拡げ時に生じた剥落は楕円状に薄く剥がれているものが多か

ったこと，アーチ切拡げ時に先進導坑の坑壁周りで確認された亀裂は坑壁面との成す角度

がほぼ平行であったことから，BTV および地質観察で確認された亀裂を坑壁からの距離お

よび亀裂と坑壁面との成す角度で整理した．その結果は 図-4.1.7 に示すとおりである．

一部にせん断破壊と推定される坑壁面に対して 60 度程度の亀裂が認められるが，ほとん

どの亀裂は坑壁面との成す角度が 30 度以下と低角度であり，空洞壁面に対してほぼ平行

方向に発生していることが注目される．  

 
図-4.1.6 試験空洞周辺岩盤の亀裂発生状況 
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図-4.1.7 亀裂と空洞壁面の成す角度と空洞壁面からの距離 3) 
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4.2. 応力径路を模擬した要素試験 

4.2.1 空洞掘削時の誘発応力 

前節までに示した剥落および亀裂の発生状況から，空洞壁面に対して低角度亀裂および

剥落は，掘削解放に伴う誘発応力の変化，すなわち，応力集中および拘束圧の減少など，

一軸化傾向によるものと推定される．そこで，初期応力状態から掘削過程で変化する応力

径路について，二次元弾性 FEM 解析でシミュレートし，アーチ天端部（壁面から 10 cm，

100 cm）の岩盤の応力変化を確認した．解析条件は表-4.2.1 に示すとおりである． 

表-4.2.1 解 析 条 件 
導坑 試験空洞

単位体積重量 kN/m3 18
弾性係数 MPa 2,000 吹付厚さ mm 100 300

― 0.47 若材令 MPa
MPa 2.29 硬化時 MPa ― 24,200
MPa 1.57
MPa -0.04 使用鋼材 H-125 H-250

アーチ掘削時 % 50 建込み間隔 ctc 1,200 ctc 1,000
ベンチ掘削時 % 70 弾性係数 MPa

掘削
解放率 200,000

岩盤物性 支保工物性

吹付コンクリート

ポアソン比
弾性係数

18,200

初期地圧 鋼製支保工

zyτ
zσ
yσ

 

これらの解析条件は，第２章 2.6 節で示した試験空洞掘削時の計測データをもとに同定

した結果を用いており，岩盤の弾性係数は試験空洞掘削時の岩盤変位の計測結果に基づき，

直接定式化法により同定 4) した等価弾性係数である．また，掘削解放率は掘削時の岩盤変

位計測結果の先行変位率を地圧の掘削解放率と定義し，掘削ベンチごとの切羽距離と変位

発生率の関係を三次元弾性解析による変位発生率と比較して設定 4) した．支保工のモデル

化については，吹付コンクリートは曲げモーメントを負担せず，軸力のみを負担する薄肉

部材としてトラス要素を，鋼製支保工は曲げモーメント，軸力を負担する部材としてビー

ム要素とした．これらの要素は解析ステップの支保イベントごとに壁面に結合されるが，

岩盤と支保工を剛結させたままとすると，支保工応力が実際には生じない過大な引張応力

となる場合がある 5)．そこで，岩盤要素（ソリッド要素）と支保工要素の間に半径方向と

接線方向の結合を独立して設定可能な境界要素を設けた．アーチ部を例にした境界要素の

取扱いは図-4.2.1 に示すとおりであり，境界要素の空洞半径方向は常に剛結とする．そ

して空洞接線方向はアーチ部掘削時には剛結とし，ベンチ 1 掘削時にアーチ部要素の接線

方向を切断し，ベンチ 2 掘削時には再度接線方向を剛結に戻すこととした．また，吹付コ

ンクリートの弾性係数は，吹付コンクリートの品質管理結果から，若材令弾性係数は 24

時間強度に基づく弾性係数とし，硬化時弾性係数は 28 日後の弾性係数とした．解析では

当該ベンチ掘削時には若材令弾性係数を，そして次ベンチ掘削時にその当該ベンチの弾性
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係数を硬化時のものを適用した．これらの解析条件および支保工のモデル化は，試験空洞

掘削時の変形および支保工応力を合理的に説明できることを確認している 4)． 

 

アーチ部掘削時 

ベンチ１掘削時

ベンチ２掘削時 

● 接線方向・半径方向剛結 
○ 接線方向フリー，半径方向剛結

E：吹付コンクリートの弾性係数 
 当該部支保工設置時：若材令時の E
 次ベンチ掘削以降 ：硬化時の E 

 
図-4.2.1 境界要素の取扱い 

二次元弾性 FEM 解析によるアーチ天端部（壁面から 10 cm, 100 cm）の応力径路は  

図-4.2.2 に示すとおりであり，図中プロットは同図に示した番号に対応する加背割位置

での掘削時の応力値である．先進導坑掘削時(図中①)およびアーチ切拡げ時(図中②)には，

掘削解放に伴い，最大主応力( 1σ )は増加し，最小主応力( 3σ )は減少する．すなわち，試

験空洞掘削時の空洞壁面近傍の岩盤は，掘削解放により壁面に対して接線方向(ほぼ最大

主応力に相当)の載荷(応力集中)および法線方向(ほぼ最小主応力に相当)の除荷(拘束圧

の低下)により一軸応力状態に移行することになる．したがって，空洞周辺の岩盤は低拘

束圧状態での岩盤破壊メカニズムに支配されると考えられる．そこで，剥落および低角度

亀裂の発生メカニズムを検証する目的で空洞掘削時の応力径路を模擬した要素試験を実

施することとした．そして，その結果をもとに破壊規準の検討を行うとともに，二次元

FEM 解析結果にその破壊規準を適用し，計測された亀裂発生状況を検証することとした． 
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図-4.2.2 数値解析によるアーチ天端部の応力径路 3) 
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4.2.2 応力径路を模擬した要素試験 

応力径路を模擬した要素試験は，空洞掘削時に生じた剥落および低角度亀裂の破壊現象

メカニズムを検証すること，および破壊規準を設定する目的で，応力径路模擬試験（三軸

圧縮試験），一軸圧縮試験ならびに圧裂引張試験を実施した．試験は土木学会「軟岩の調

査･試験の指針(案)」に基づき，一軸圧縮試験は「指針(案) 3.3.1 軟岩の一軸圧縮試験」

に準拠して，高さ 10 cm，直径 5 cm の 3 個の円柱供試体を用いて，ひずみ速度 0.1%/min

のひずみ制御で実施した．圧裂引張試験は「指針(案) 3.3.2 軟岩の引張強度試験」に準

拠して，高さ 5cm，直径 5cm の 3 個の円柱供試体を用いて，変位速度 0.1 mm/min の変位

制御で実施した．応力径路模擬試験は，高さ 10cm，直径 5cm の円柱供試体を用いた三軸

圧縮試験であり，載荷･除荷パターン，排水条件の試験仕様は以下に示すとおりである． 

(1) 応力径路模擬試験の試験仕様 

 (a) 載荷･除荷パターン 

二次元弾性 FEM 解析によるアーチ天端部の空洞掘削時の応力径路(図-4.2.2)では，ア

ーチ掘削時の掘削解放により壁面深度 10 cm の最大主応力は増加(2.3 MPa からほぼ 2 倍に

増加)，最小主応力はほぼゼロ近くまで減少しており，その増加・減少はほぼ 1：1 の割合

で変化している．したがって，試験の載荷･除荷パターン(図-4.2.3)については，初期圧

密を 0.1 MPa で実施した後，供試体の軸圧( 1σ )，側圧( 3σ )を空洞掘削前の初期地圧状態

( max0σ , min0σ )までそれぞれ増加させる．そして，軸圧( 1σ )は空洞掘削後状態の誘発応力に

相当すると判断される 2 max0σ まで増加させ，側圧( 3σ )は軸圧( 1σ )が 2 max0σ になった時点

でゼロとなるように制御する．初期地圧条件は第３章 3.1 節で述べた埋設ひずみ法 6) によ

る初期地圧測定結果(空洞横断面内)を適用した( max0σ =2.30 MPa, min0σ =1.58 MPa) 7)．載荷

除荷は応力制御とし，その載荷速度は，既往のひずみ制御(ひずみ速度 0.01 %/min)による

三軸圧縮CU 試験での破壊までの時間が同等となるような載荷速度 0.072 MPa/minとした． 

(b) 排水条件 

空洞掘削時の間隙水圧挙動計測結果では，全体として掘削進捗に伴い間隙水圧が漸減す

る傾向にあるが，間隙水圧計設置位置近傍を掘削した場合に限って，その掘削作業に連動

するように一時的に間隙水圧が上昇したり，逆に低下したりする現象が認められており，

空洞壁面に近いほどその変動量は大きい．これらの間隙水圧の変動は，三次元弾性水‐土

連成解析で掘削解放により岩盤が圧縮，あるいは膨張された時に，発生した過剰間隙水が

直ちに消散されず，結果として間隙水圧の上昇あるいは低下することを確認している 8)．
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その結果から，掘削時の排水状態は非排水と排水の遷移状態であると言える（詳細は第６

章 6.2 節を参照）．ただし，間隙水圧の計測は壁面深度 2 m より奥の位置で実施している

ことから，空洞壁面極近傍の間隙水圧の一時的な変動はより大きいことが推定され，掘削

した瞬間の岩盤の水理状態は非排水状態に近いものと考えられる．また，本研究で議論す

る誘発応力に伴う掘削時の破壊現象は短期の現象であることから，応力径路模擬試験にお

ける排水条件は非排水とした．なお，確認のため排水での試験も実施した． 

 

Loading

Unloading

Initial
Rock stress

UndrainedConsolidation 
Drained

Drainage condirions Time
0.1 

min0σ

max0σ

max02σ

σ
(MPa) 

1σ

3σ

図-4.2.3 応力径路と排水条件 3) 

(2) 試験結果 

応力径路模擬試験，一軸圧縮試験ならびに圧裂引張試験の結果一覧を表-4.2.2，   

表-4.2.3 に示す． 

表-4.2.2 試験結果一覧 

目標値 2.30 1.58 ― ― ― ― ―
1 1.55 58.3 非排水 2.10 1.50 0.77 3.90 0.23 3.62 -0.02 Splitting
2 1.57 56.2 非排水 2.40 1.48 1.48 3.48 0.82 2.57 0.53 せん断
3 1.56 56.7 非排水 2.45 1.47 1.43 4.01 0.55 3.34 0.04 せん断

4 1.53 61.0 非排水 2.12 1.50 1.22 3.72 0.36 3.36 0.08 Splitting
5 1.52 55.2 非排水 2.16 1.59 1.51 3.56 0.50 2.98 0.24 せん断

6 1.52 66.7 排水 2.09 1.60 0.00 3.95 0.19 3.75 0.00 せん断

7 1.56 56.6 ― ― ― ― 2.49 0.00 2.49 ― Splitting
8 1.56 57.6 ― ― ― ― 2.53 0.00 2.53 ― Splitting
9 1.57 56.9 ― ― ― ― 2.30 0.00 2.30 ― Splitting
10 1.55 56.4 ― ― ― ― 0.00 -0.19 0.19 ― 引張
11 1.54 58.3 ― ― ― ― 0.00 -0.19 0.19 ― 引張

12 1.54 58.4 ― ― ― ― 0.00 -0.22 0.22 ― 引張
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表-4.2.3 応力径路模擬試験の除荷時応力 

1 非排水 1.55 58.3 0.93 0.77 1.70 1.71
2 非排水 1.57 56.2 0.32 1.46 1.78 1.73
3 非排水 1.56 56.7 0.37 1.43 1.80 1.72
4 非排水 1.53 61.0 0.48 1.22 1.70 1.68
5 非排水 1.52 55.2 0.28 1.51 1.78 1.67

1.55 57.5 0.48 1.28 1.75 1.70
6 排水 1.52 66.7 1.71 0.00 1.71 1.67

平均（No.1～5)

土被り
(110m相当)
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供試体
No.
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%
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u
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(a) 破壊モード 

応力径路模擬試験と一軸圧縮試験での供試体の破壊状況の一例を図-4.2.4 に示す．図

中の No.1 供試体および No.8 供試体は，軸圧とほぼ平行方向に割れる Splitting 破壊（割裂

破壊）となっている．この縦方向に割れる Splitting 破壊は，側圧 3σ ：0.36 MPa 以下の低

拘束圧下で発生しており，一軸圧縮試験でも認められた．一方，供試体 No.2 は，典型的

なせん断破壊であり，側圧 3σ ：0.55 MPa 以上の高拘束圧下で認められた．これらの破壊

モードが意味するところは，低拘束圧下では，軸圧に対して平行に割れる Splitting破壊で，

高拘束圧下ではせん断破壊であると言える．すなわち，空洞の掘削解放により拘束圧（壁

面に対して法線方向）が低下した領域では，最大主応力に相当する空洞接線方向に対して

平行方向に割れる Splitting 破壊が生じることになり，空洞掘削により確認された板状の剥

落および平行方向に生じた低角度亀裂，すなわち Spalling を説明できるものである． 

　　　　せん断破壊

　　 (σ3＝0.82MPa)

応力経路模擬試験 一軸圧縮試験

　　Splitting破壊

　(σ3＝0.23MPa)
　Splitting破壊

 

図-4.2.4 供試体の破壊状況の一例 3) 

応力径路模擬試験 一軸圧縮試験 

No.1 供試体 No.2 供試体 No.8 供試体 
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 (b) 排水条件の違いによる結果の考察 

応力径路模擬試験における軸圧(側圧)‐ひずみ曲線，軸差応力(間隙水圧)‐ひずみ曲線

ならびに軸圧(側圧)‐経過時間のグラフを図-4.2.5 に示す．なお，排水で実施した供試

体 No.6 は体積ひずみの変化を併せて示す． 

・非排水での結果 

 軸差応力は側圧を除荷した後も上昇している．一方，初期地圧状態まで載荷した時

の間隙水圧は，試験空洞フィールドのほぼ地下水位相当であり，破壊時には消散し

ていることから，破壊時に間隙水圧が 0 になっている本実験は，空洞掘削時の挙動

を模擬していると考えられる． 

 ただし，せん断時には正の過剰間隙水圧は計測されず，間隙水圧は減少した，すな

わちせん断過程で供試体は膨張傾向にある． 

 正の過剰間隙水圧が生じなかった原因として，試験での応力変化と実岩盤の応力変

化が一致していないことが考えられ，せん断過程の制御応力速度を変更することに
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図-4.2.5 応力径路模擬試験結果 
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より，正の過剰間隙水圧を再現できる可能性がある． 

・排水での結果 

 排水であるため，全過程で間隙水圧は生じず，体積変化は初期地圧までの圧縮過程

では圧縮，せん断過程では膨張傾向を示しており，非排水と同様の傾向である． 

(c) 応力径路 

軸差応力と平均有効応力の関係（応力径路）を図-4.2.6 に，間隙水圧と平均有効応力

の関係を図-4.2.7 に示す. 

・ 非排水の供試体 No.1 の応力径路はその他の供試体による試験と応力径路が異なって

いる．これは間隙水圧の最大値が他に比べて小さいこと（No.1; 0.7 MPa，その他; 1.2

～1.5 MPa）が考えられる．この一因として，供試体の飽和が不十分で載荷中の過剰間

隙水圧が蓄積されずに載荷重が有効応力として作用した可能性がある． 

・ 排水条件を非排水（No.1～5）にした場合と排水（No.6）にした場合での応力径路は大

きく異なり，排水状態では載荷除荷過程で過剰間隙水圧が発生せず有効応力が増加し，

排水によって密度増加が生じるため，破壊強度も非排水に比べると高くなっている． 
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4.2.3 破壊規準とシミュレーション解析 

 (1) Hoek-Brown による破壊規準 

空洞掘削時の破壊現象を解析的に検証するため，岩石破壊に伴う主応力関係を実験的に

導いた Hoek-Brown による破壊規準を下記のとおり設定した．図-4.2.8 には破壊規準を

示すとともに，圧裂引張試験，一軸圧縮試験ならびに応力径路模擬試験結果を破壊モード

別にプロットしたものを示す． 

式(4-1) に Hoek-Brown による破壊規準を示す． 

2
331 cc sm σσσσσ ++=      (4-1) 

ここに，m , s  ：岩石の性質と最大主応力 1σ および 最小主応力 3σ を加える前の岩石が受

けていた破壊の程度に依存する定数． 

cσ  ：インタクトな供試体の岩石の一軸圧縮強さ． 

当フィールドの軽石凝灰岩は，既存亀裂がほとんど無くインタクトな岩であることから，

s = 1 として最小二乗法により回帰した結果， cσ = 1.8 MPa， m = 9 となる． 

Hoek-Brown の破壊規準は高い拘束圧下において，粘着力成分および内部摩擦成分が同時

にピーク強度に寄与するという仮定に基づき，岩石が延性的な挙動を示す場合には十分適

用可能である．Martin et al. 9) は低拘束圧下において脆性的な破壊をする場合には，最初に

マイクロクラックが発生し，それが蓄積，結合して破壊に至ることから，粘着力成分と内

部摩擦成分が同時に寄与することはないとしている．そして Martin and Chandler10)や

Hajiabdolmajid et al.11)によって，マイクロクラックが発生すると粘着力成分が損失し，その

損失により内部摩擦成分が上昇することを室内実験で裏付けている．そこで，Martin et al.9) 

や Kaiser et al. 12) は，AE (Acoustic Emission) が発生し始める境界，すなわちマイクロクラ

ックが発生し始める境界を損傷しきい値(Damage Threshold)として, m = 0 (内部摩擦角が

0 に相当)，s = 0.11 (Massive から Moderately fractured rock に対する値)としている．当フィ

ールドにおける Damage Threshold については，坑壁近傍の応力状態は低拘束圧下であるこ

とから，内部摩擦成分を考慮しない粘着力成分に支配されるものと考え m = 0 とし，地質

はほぼ均質・無層理で既存亀裂の無いインタクトな岩であることから， s = 1 とした． 

また，Kaiser et al. 12) は，低拘束圧下において亀裂発生の応力レベルを超えた場合に，

壁面近傍において最大主応力方向に平行な亀裂が発生し，それらが結合することにより破

壊(Spalling)が生じるとしている．その破壊が生じるときの限界(Spalling Limit)は 31 /σσ が
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一定となる以下の式で一般化できるとしている． 

31 /σσ  = 10 ～ 20      (4-2) 

当フィールドの試験結果では 1σ = 3.72 MPa, 3σ = 0.36 MPa で最大主応力方向に対して平行

な Splitting 破壊， 1σ = 4.01 MPa, 3σ = 0.55 MPa でせん断破壊であることから， 31 /σσ  = 10 

とした場合に試験結果とほぼ一致する．したがって， 10/ 31 ≤σσ となる低拘束圧領域では，

応力径路模擬試験で確認された最大主応力方向に対して平行方向に割れる Splitting破壊が

生じることになる．すなわち，空洞掘削により空洞壁面の拘束圧は低下し空洞接線方向の

応力が増大することから，壁面に平行方向(空洞接線方向)の Splitting破壊が生じて Spalling

が発生すると考えられる． 

上記から，当フィールドにおける破壊規準 13) は図-4.2.8 に示すとおり，低拘束圧域に

ついては Damege Threshold および Spalling Limit を適用し，高拘束圧域については

Hoek-Brown を適用する複合的な破壊規準（図中の Proposed Criterion）とした．そして，

03 <σ の領域で破壊規準を超えた場合には引張破壊， 10/0 31 ≤≤ σσ の領域で破壊規準を

超えた場合には最大主応力に対して平行方向に割れる Splitting 破壊，すなわち Spalling が

発生する領域とし， 10/ 31 >σσ の領域で破壊規準を超えた場合にはせん断破壊と定義した． 
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図-4.2.8 試験結果と破壊規準 13) 
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 (2) シミュレーション解析による検証 

上記の応力径路を模擬した要素試験により設定した Hoek-Brown 破壊規準の適用性を

検証するために，二次元弾性 FEM 解析に上記破壊規準を適用して空洞周辺の破壊領域の

算定を実施した．なお，比較検討のために通常の三軸圧縮試験から求めた土被り相当の非

排水せん断強さ：1.7 MPa（Tresca の破壊規準）も併せて適用した． 

破壊モードは各解析ステップの任意の要素応力が破壊接近度：1.0 を超えた時点で，ど

の破壊領域（引張破壊領域，Splitting 破壊領域，せん断破壊領域）にあるかで判定した．

算定結果は 図-4.2.9 に示すとおりで，それぞれの破壊規準を適用した破壊状況は下記の

とおりである． 

(a) Hoek-Brown の破壊規準 

・アーチ部は，アーチ切拡げにより壁面から 80 cm 程度まで Splitting 破壊が生じ，ベン

チ掘削の過程で深部への進展は認められない． 

・ベンチ 1 中央部掘削時には，未掘削状態の側壁ブロックに引張破壊および Splitting

破壊が生じている． 

・インバート掘削完了時には，側壁部で空洞壁面から約 1.0 m の深度まで破壊が認めれ，

インバート部で底盤から約 3.0 m の深度まで破壊が認められる． 

(b) Tresca の破壊規準 

・アーチ部は，アーチ切拡げにより壁面から 30 cm 程度まで Splitting 破壊が生じ，ベ

ンチ掘削の過程で深部への進展が認められる．掘削完了時点では壁面から 90 cm 程度

まで Splitting 破壊とせん断破壊の複合破壊となる． 

・ベンチ 1 中央部掘削時には，側壁ブロックの法尻に破壊が一部認められるが，ほと

んど破壊していない． 

・インバート掘削完了時には，側壁部で空洞壁面から約 90 cm の深度までせん断破壊

が認めれ，インバート部で底盤から約 2.0 m の深度まで破壊が認められる． 

試験空洞の掘削時に現地で認められた亀裂は，アーチ部において，アーチ切拡げ時に低

角度の亀裂が壁面から約 1.0 m の範囲に発生し，ベンチ掘削の過程では亀裂の進展は認め

られていない．また，ベンチ中央部の掘削では，既に図-4.1.5 に示したような側壁ブロ

ックの破壊が認められている．したがって，掘削時の破壊現象は低拘束圧域の強度低下を

考慮した Hoek-Brown の破壊規準により説明できると判断される． 
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<凡例> 引張破壊 Splitting破壊 せん断破壊  

図-4.2.9 破壊規準の違いによる解析結果の比較 

図-4.2.10 はアーチ部で破壊が生じた壁面深度 10 cm，50 cm ならびに 80 cm のアーチ

部要素の応力径路と破壊規準を示したものである．この図からアーチ掘削完了時には，掘

削解放により壁面極近傍の 3σ が減少し拘束圧が低下しすることがわかる．そして，低拘

束圧域での強度低下を考慮した Proposed Criterion については，アーチ掘削時に壁面深度 

10cm，50 cm では Splitting 破壊で，壁面深度 80 cm ではせん断破壊と認定される．一方，

強度低下を考慮していない  Tresca の破壊規準については，アーチ掘削時に壁面深度 

10cm の要素では Splitting 破壊となるが，50 cm，80 cm では破壊と判定されず，ベンチ

掘削の過程でせん断破壊となる．したがって，空洞壁面近傍の拘束圧は掘削解放により低

下することから，低拘束圧域での強度低下を考慮した破壊規準を設定することにより破壊

現象を合理的に説明することが出来る． 
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図-4.2.10 破壊規準とアーチ部要素の応力径路 13) 

 

 

4.3. 空洞掘削後の岩盤内応力（誘発応力） 

前節においては，試験空洞掘削により生じた Spalling について，室内試験と数値解析に

より検討を進めた．本節では試験空洞掘削後の岩盤内の誘発応力を測定した結果および測

定時に生じた事象（コアディスキング）に基づき，空洞周辺岩盤の塑性化領域および周辺

岩盤の応力場から推定される Spalling 発生要因について考察を加える． 

4.3.1 岩盤内応力測定（誘発応力） 

 (1) 岩盤内応力測定の概要 

岩盤内応力（誘発応力）測定は試験空洞中央部である B 断面から坑口側 4 m の位置で，

図-4.3.1 に示すアーチ天端（OC01）, 左側壁（OC07）, 右側壁（OC09）ならびにインバ

ート（OC12）の 4 測線に 4 深度の計 16 点にて実施した．測定深度はアーチ天端および左

右側壁が 0.5 m，1.5 m，3.5 m，5.5 m の各深度，インバート部が 1.0 m，2.0 m，3.0 m，6.0m

の各深度とした．座標系は空洞軸方向を X，空洞横断方向を Y，空洞鉛直方向を Z とした．

測定手法は初期地圧測定で実績のある円錐孔底ひずみ法を適用した．インバート部での測

定は下向きボアホールとなり，ボアホールが水没，もしくは掘削ズリが沈積する孔底面に

ストレインセルを装着することになる．そこで，完全飽和かつ水中においてエポキシ系接

着剤の配合を変えた事前試験を室内で実施し，接着剤の時間依存性を把握して原位置試験

Hoek-Brown

Tresca

Spalling Limit
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に適する接着剤の配合を設定した 14)．さらに孔底に沈積する掘削ズリの除去方法について

は，原位置試験で検討を行うとともに，感度低下の補正を目的とした原位置三軸感度試験

装置による感度校正試験を行い，信頼性の高い岩盤内の三次元応力を測定できるようにし

た（詳細は第３章参照）． 

 

図-4.3.1 岩盤内応力測定位置 

(2) 測定箇所の地質状況 

岩盤内応力測定時のオーバーコアリングに採取したコアの状況を図-4.3.2 に示す．図中

天端 OC01 測定箇所の地質は，軽石の少ない凝灰岩(tf)が優勢である．一方，左側壁 OC07

測定箇所，右側壁 OC09 測定箇所ならびにインバート部 OC12 測定箇所の地質は軽石凝灰

岩(pt)が優勢である．また，オーバーコアリング時において，アーチ天端部（OC01）では

ボアホール軸と直交方向に円盤状にコアが割れるコアディスキングが発生した．このコア

ディスキングには，コアが割れてしまうものとコアが割れずに回収コアの表面に亀裂が入

っているものの 2 種類が確認された．なお，コアディスキングについては後述する． 
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4.3.2 岩盤内応力測定結果 

(1) 空洞横断面（YZ 面内）の岩盤内応力 

図-4.3.3 に空洞横断面（YZ 面内）の主応力図および図中の空洞内に初期地圧を示す．

また，表-4.3.1 に岩盤内応力一覧を示す．試験空洞掘削後にはアーチ天端および左右側

壁の深度 0.5 m の測点とインバート部の深度 1.0 m，2.0 m の測点では最小主応力（ 3σ ）が

引張応力となっている．また，アーチ天端およびインバートにおいては，掘削による応力

再配分により初期地圧の側圧比 ZY σσ / = 1.46 に対してアーチ天端深度 3.5 m で 2.16，イン

バート深度 3.0 m で 3.98 となっており応力集中している．一方，左右側壁部においては，

初期地圧での最大主応力は水平方向に向いていたが，掘削により主応力が回転し空洞接線

方向に向いていることがわかる． 

表-4.3.1 岩盤内応力一覧 

図-4.3.3 空洞横断面主応力図(YZ 面内)13) 

(2) 塑性化領域 

図-4.3.4に応力径路模擬試験により導いた Hoek-Brown の破壊規準に岩盤応力測定結果

をプロットした結果を示す．アーチ天端および左右側壁部の深度 0.5 m，インバート部の

深度 2.0 m の測点では，破壊規準を逸脱しており引張破壊となっている．その他の測点で

は，Damage Threshold 以下となっており，破壊には至っていないと判定できる．BTV によ

る亀裂観察結果での亀裂発生位置は，アーチ天端部で深度 1.0 m，側壁部で深度 0.4 m，

インバート部で深度 2.0 m であるが，岩盤内応力測定結果から推定される塑性化領域は，

深度 YZ面内主応力
 

（m）
σy σz τyz

側圧比 
σy / σz σ1 σ3 θ

0.5 1.62 -0.46 0.32 － 1.67 -0.51 8

1.5 2.18 1.04 -0.04 2.10 2.18 1.04 -2

3.5 2.12 0.98 0.25 2.16 2.17 0.93 12
OC01

5.5 2.34 1.05 0.04 2.23 2.34 1.05 2

0.5 -0.36 1.50 0.30 － 1.55 -0.40 81

1.5 1.21 1.74 0.15 0.70 1.78 1.17 75

3.5 2.03 2.24 0.31 0.91 2.46 1.80 54
OC07

5.5 2.07 2.12 0.12 0.98 2.22 1.97 50

0.5 -1.15 1.17 -0.27 － 1.20 -1.18 96

1.5 0.72 1.25 -0.16 0.58 1.30 0.68 106

3.5 0.49 1.48 -0.18 0.33 1.51 0.46 100
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5.5 1.45 1.95 0.07 0.74 1.96 1.44 82

1.0 0.76 -0.10 0.11 － 0.78 -0.11 7

2.0 1.64 -0.81 0.15 － 1.65 -0.82 3

3.0 2.43 0.61 -0.25 3.98 2.47 0.58 -8
OC12

6.0 2.17 0.95 0.08 2.28 2.18 0.95 4

初期

地圧
－ 2.29 1.57 -0.04 1.46 2.3 1.57 -3

※応力の単位はすべて MPa で，圧縮を正，引張を負 

※θ: y 軸から反時計回りを正とするσ1 の角度（°）
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岩盤内応力の測定位置の関係から，アーチ天端部および左右側壁で深度 0.5～1.5 m, イン

バート部で深度 2.0～3.0 m の範囲内に塑性化領域と健全領域の境界があると言える．この

結果はインバート部を対象に実施した空洞掘削前後の変形特性変化に関する計測結果（第

５章 5.1 節参照）とも整合しており，妥当な結果であると言える．  
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図-4.3.4 破壊規準と応力測定結果 13) 
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4.3.3 コアディスキングの発生から推定される空洞掘削後の応力場 

(1) コアディスキング 

アーチ天端部(OC01)のオーバーコアリング時にコアディスキングが発生した．コアデ

ィスキングについては，ボアホール（孔）軸方向の応力に対して孔軸直交方向の応力が大

きい場合に発生すると言われており，この現象の発生条件を実験的に検討した菅原ら  15) 

および解析的に検討した本郷ら 16) により発生判定式が提唱されている． 

(a) 菅原らによる発生判定式 

       (4-3) 

ここで， tS :岩の引張強さ 

  rP :ボアホール軸に直交する yx σσ , の平均; ( ) 2/yx σσ +  

  zP :ボアホール軸方向の応力成分 zσ  

上記の発生判定式に軽石凝灰岩の引張強さ(0.2 Mpa)および応力測定の結果を適用して

発生を判別した結果は下表のとおりである．なお，判定計算は圧縮を正，引張を負とした． 

表-4.3.2 コアディスキング発生判定表（菅原らの式） 

σ  x σ  y σ  z P  r P  z
式(3)左辺
計算結果

S t 判定

OC01-1 1.16 1.62 -0.46 1.39 -0.46 -0.46 -0.20 ○

OC01-2 2.27 2.18 1.04 2.23 1.04 -0.30 -0.20 ○

OC01-3 2.57 2.12 0.98 2.35 0.98 -0.34 -0.20 ○

OC01-4 2.14 2.34 1.05 2.24 1.05 -0.30 -0.20 ○

OC07-1 1.62 -0.36 1.50 1.56 -0.36 -0.48 -0.20 ○

OC07-2 2.10 1.21 1.74 1.92 1.21 -0.18 -0.20

OC07-3 2.64 2.03 2.24 2.44 2.03 -0.10 -0.20

OC07-4 2.65 2.07 2.12 2.39 2.07 -0.08 -0.20

OC09-1 1.04 -1.15 1.17 1.11 -1.15 -0.56 -0.20 ○

OC09-2 1.29 0.72 1.25 1.27 0.72 -0.14 -0.20

OC09-3 1.83 0.49 1.48 1.66 0.49 -0.29 -0.20 ○

OC09-4 2.22 1.45 1.95 2.09 1.45 -0.16 -0.20

OC12-1 0.72 0.76 -0.10 0.74 -0.10 -0.21 -0.20 ○

OC12-2 1.39 1.64 -0.81 1.52 -0.81 -0.58 -0.20 ○

OC12-3 2.10 2.43 0.61 2.27 0.61 -0.41 -0.20 ○

OC12-4 2.09 2.17 0.95 2.13 0.95 -0.30 -0.20 ○

初期地圧 2.18 2.29 1.57 1.93 2.18 0.06 -0.20

※ ○はコアディスキング発生
※ 単位は全てMPaで，圧縮を正，引張を

地圧測定結果 コアディスキング発生判定式
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 (b) 本郷らによる発生判定式 

   ( )3091.0340.0302.0 σσσσ −+−≥ axaxmtSk    (4-4) 

ここで， ｋ: ディスキング厚さに関する係数でコアが十分に長い場合は 1 

  tS  ：岩石の引張強さ， 
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  mσ  ：平均応力; ( ) 3/321 σσσ ++ ， 

  axσ  ：ボーリング軸方向の応力， 

  3σ  ：最小主応力 

上記の発生判定式に軽石凝灰岩の引張強さ(0.2 Mpa)および応力測定の結果を適用して

発生を判別した結果は下表のとおりである．なお，判定計算は圧縮を正，引張を負とした． 

表-4.3.3 コアディスキング発生判定表（本郷らの式） 

σ x σ y σ z σ 1 σ 2 σ 3 σ ax σ ｍ
式(4)右辺
計算結果

S t 判定

OC01-1 1.16 1.62 -0.46 1.87 0.96 -0.51 -0.46 0.77 -0.39 -0.20 ○

OC01-2 2.27 2.18 1.04 2.41 2.06 1.03 1.04 1.83 -0.20 -0.20 ○

OC01-3 2.57 2.12 0.98 2.60 2.14 0.93 0.98 1.89 -0.24 -0.20 ○

OC01-4 2.14 2.34 1.05 2.39 2.09 1.05 1.05 1.84 -0.20 -0.20 ○

OC07-1 1.62 -0.36 1.50 1.87 1.31 -0.40 -0.36 0.93 -0.41 -0.20 ○

OC07-2 2.10 1.21 1.74 2.17 1.72 1.16 1.21 1.68 -0.10 -0.20

OC07-3 2.64 2.03 2.24 2.77 2.38 1.76 2.03 2.30 -0.03 -0.20

OC07-4 2.65 2.07 2.12 2.66 2.22 1.96 2.07 2.28 0.01 -0.20

OC09-1 1.04 -1.15 1.17 1.20 1.03 -1.18 -1.15 0.35 -0.50 -0.20 ○

OC09-2 1.29 0.72 1.25 1.42 1.17 0.68 0.72 1.09 -0.09 -0.20

OC09-3 1.83 0.49 1.48 2.11 1.23 0.45 0.49 1.26 -0.22 -0.20 ○

OC09-4 2.22 1.45 1.95 2.64 1.55 1.43 1.45 1.87 -0.07 -0.20

OC12-1 0.72 0.76 -0.10 0.94 0.56 -0.11 -0.10 0.46 -0.17 -0.20

OC12-2 1.39 1.64 -0.81 1.65 1.39 -0.82 -0.81 0.74 -0.50 -0.20 ○

OC12-3 2.10 2.43 0.61 2.47 2.10 0.58 0.61 1.72 -0.31 -0.20 ○

OC12-4 2.09 2.17 0.95 2.27 2.03 0.92 0.95 1.74 -0.21 -0.20 ○

初期地圧 2.18 2.29 1.57 2.34 2.14 1.56 2.18 2.01 0.08 -0.20

※ ○はコアディスキング発生
※ 単位は全てMPaで，圧縮が正，引張が負

地圧測定結果 コアディスキング発生判定式
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菅原らおよび本郷らのコアディスキング発生判定式を適用した結果，アーチ天端および

インバート部は測定点全てにおいて，また，左右側壁の極近傍において，コアディスキン

グが発生する応力場となっている．これは空洞掘削前の初期地圧状態が変化し，孔軸直交

方向の応力（ θσ に相当）が増大する代わりに孔軸方向の応力（ rσ に相当）が減少するこ

とで相対的な一軸応力状態下になったためと考えられる．しかし，実際にコアディスキン

グが発生したのはアーチ天端部に限られていた．そこで，コアディスキングと地質の関係

を調べた．図-4.3.5 にアーチ天端部のコア 1 m 区間内のコアディスキング本数と軽石を

含まない凝灰岩(tf)の占める割合を比較した結果を示す．両者には正の相関が認められる．

なお，アーチ天端部以外の左右側壁およびインバート部には，軽石を含まない凝灰岩(tf)

はほとんど認められない（図-4.3.2 参照）．したがって，応力場としてはアーチ天端部以

外でもコアディスキングが発生する可能性はあるが，当フィールドにおけるコアディスキ

ングは軽石を含む地質か否かに依存していると判断される．なお，これは空洞掘削時に認

められた剥落が比較的軽石の少ない凝灰岩(tf)で発生していることとも整合している． 
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ｔｆ   ：凝灰岩
     ：割れ目
　　 ：岩相境界
　　 ：コア回収に伴う
　　　人為的割れ目コア無しとみなす
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孔口からの深度 0-1m 1-2m 2-3m 3-4m 4-5m 5-6m 6-6.22m

コア長（cm） 66 91 85 90 92 88 22

凝灰岩（tf）の長さ（cm） 4 91 80 65 80 88 22

ディスキング本数 6 26 18 10 22 31 7

単位長あたりの凝灰岩（tf）の割合 6% 100% 94% 72% 87% 100% 100%

単位長あたりのディスキング本数 9 本/m 29 本/m 21 本/m 11 本/m 24 本/m 35 本/m 32 本/m  

図-4.3.5 アーチ天端(OC01)の地質とコアディスキングの関係 

(2) コアディスキング現象から推定される空洞掘削後の応力場 

コアディスキング現象から，掘削解放による周辺岩盤の応力場は，掘削前の初期地圧状

態が変化し，空洞接線方向応力( θσ )は空洞半径方向応力( rσ )に比べて増大し，一軸応力

状態に移行していると言える．そこで，初期地圧状態から掘削後の応力状態の変化を見る

ために，図-4.3.6 に岩盤内応力測定結果に基づき推定した塑性域および健岩域を示すと

ともに，空洞横断面(YZ 面)の誘発応力(二次応力)と初期地圧の比率の深度分布を示した．

図中の θσ ， rσ は空洞掘削後の誘発応力を示し，それぞれ空洞接線方向および空洞半径方

向の応力成分である．また， 0θσ ， 0rσ は初期地圧を示し，それぞれ空洞接線方向および

空洞半径方向の応力成分である．上記応力成分の比率が 1.0 の場合に，誘発応力は初期地

圧相当であることを示す．その結果，塑性域では rσ ， θσ は低下している．一方，健岩域

では，応力再配分による θσ の応力集中が予想されたが，顕著な θσ の増大（応力集中）は

認められない．これは掘削解放による空洞周辺岩盤の応力場は， θσ が増大（応力集中）

して一軸応力状態を形成しているというよりも rσ が減少することで一軸応力状態が形成

されていると考えられる． 
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したがって，掘削解放により生じた Spalling は，空洞壁面近傍の空洞半径方向応力の低

下に伴う一軸化への移行，すなわち拘束圧が低下することにより応力径路模擬試験で認め

られた Splitting 破壊あるいは引張破壊により発生したものと言える． 
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※ θσ は空洞接線方向の誘発応力， rσ は空洞半径方向の誘発応力 
  0θσ は空洞接線方向の初期地圧， 0rσ は空洞半径方向の初期地圧  

図-4.3.6 誘発応力と初期地圧の比率（空洞横断面) 13) 

アーチ天端（OC01）

左 側 壁（OC07） 右 側 壁（OC09） 

インバート（OC12）

塑性域   健 岩 域

塑性域   健 岩 域 塑性域   健 岩 域

塑 性 域     健 岩 域

誘
発

応
力

／
初

期
地

圧
 

誘
発

応
力

／
初

期
地

圧
 

誘
発

応
力

／
初

期
地

圧
 

誘
発

応
力

／
初

期
地

圧
 

  
 

： 0/ θθ σσ
： 0/ rr σσ

  
 

： 0/ θθ σσ
： 0/ rr σσ  

  
 

： 0/ θθ σσ
： 0/ rr σσ

  
 

： 0/ θθ σσ
： 0/ rr σσ



 

- 118 - 

4.4. まとめ 

本章においては，堆積軟岩の空洞掘削時に確認された Spalling について，その破壊要因

を掘削時の拘束圧変化，応力集中など，応力再配分（誘発応力）に起因するものと解釈し，

その破壊メカニズムを検討した．検討にあたっては，空洞掘削時の応力状態を模擬した要

素試験（応力径路模擬試験）を実施し，その試験結果より低拘束圧域での強度低下を考慮

した破壊規準について議論した．さらに，実岩盤での空洞掘削後の岩盤内応力測定結果に

基づき，要素試験で設定した破壊規準およびオーバーコアリング時に確認されたコアディ

スキング現象を勘案して破壊現象に関する考察を加えた． 

空洞掘削時に確認された特徴的な Spalling は， 

i) アーチ天端で発生した剥落は楕円状に薄く剥がれている． 

ii) 空洞壁面近傍に発生した亀裂は壁面に対して低角度（壁面平行方向）である． 

(1) 応力径路模擬試験と破壊規準 

これらの壁面平行方向に発生する亀裂の発生メカニズムを検証するために，空洞掘削時

の応力状態を模擬した要素試験を実施した結果，その破壊モードは，低拘束圧下では軸圧

とほぼ平行方向に Splitting 破壊，高拘束圧下ではせん断破壊となることが確認された．こ

の破壊モードが意味することは，空洞の掘削解放により低下した壁面に対して法線方向の

拘束圧が低い領域では，最大主応力に相当する空洞接線方向と平行に割れる Splitting 破壊

が生じることとなり，空洞掘削により確認された板状の破壊および壁面平行方向に生じた

低角度亀裂を説明できるものである． 

応力径路模擬試験結果に基づき設定した破壊規準は，低拘束圧域については Damege 

Threshold および Spalling Limit を適用し，高拘束圧域については Hoek-Brown を適用する

複合的な破壊規準とした．そして， 03 <σ の領域で破壊規準を超えた場合には引張破壊，

10/0 31 ≤≤ σσ の領域で破壊規準を超えた場合には最大主応力に対して平行方向に割れ

る Splitting 破壊，すなわち Spalling が発生する領域とし， 10/ 31 >σσ の領域で破壊規準を

超えた場合にはせん断破壊と定義した．この破壊規準を用いて，掘削により認められた破

壊現象を数値シミュレーションによって検証した結果，掘削時の破壊現象を合理的に説明

できることを確認した． 

(2) 岩盤内応力測定結果に基づく空洞掘削後の周辺岩盤の応力場 

岩盤内応力測定結果を上記破壊規準に適用した結果，空洞周辺の塑性化領域はアーチ天

端，左右側壁で深度 0.5～1.0 m，インバート深部で深度 2.0～3.0 m の範囲内に塑性化領域
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と健全領域の境界があると言える．これらの結果は空洞掘削前後に実施した変形特性変化

など，他の計測結果とも整合している． 

空洞掘削後の壁面極近傍の岩盤は，岩盤内応力測定結果より引張応力となっていること

が確認された．また，周辺岩盤の応力場は，掘削解放に伴う応力再配分により一軸応力状

態に移行している．この一軸応力状態は空洞接線方向応力が集中して形成しているという

よりも，空洞半径方向応力が減少することで相対的な一軸応力状態が形成されている． 

(3) 破壊メカニズム 

上記知見から，空洞掘削時の破壊現象メカニズムについては，掘削解放に伴い周辺岩盤

が一軸応力状態へ移行することにより拘束圧（空洞半径方向応力）が低下し，その拘束圧

が低い領域では，最大主応力に相当する空洞接線方向と平行に割れる Splitting 破壊あるい

は引張破壊で発生したものであると言える．  
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第５章 堆積軟岩空洞の変形特性変化 

一般に堆積軟岩には変形特性に拘束圧依存性がある．当フィールドの軽石凝灰岩につい

ても室内岩石試験では変形特性に拘束圧によって変形特性に違いが認められている．そこ

で，試験空洞の掘削前後で空洞周辺岩盤の変形特性の変化および影響などを把握する目的

で空洞のインバート部を対象に各種計測実施するとともに，掘削後の周辺岩盤の応力測定

結果により掘削後の拘束圧変化を把握した．本章においては，変形特性の変化を拘束圧依

存性の観点から整理，評価した結果について述べる． 

5.1. インバート部を対象にした変形特性変化の計測 

5.1.1 変形特性変化の計測の概要 

計測位置は 図-5.1.1に示すとおりであり，主計測断面 B 周辺のインバート部において，

孔間弾性波トモグラフィ，サスペンション PS 検層，スライディングマイクロメータなら

びに等圧分布式の孔内載荷試験（以下，孔内載荷試験と記載）を実施した．なお，各ボア

ホールでは BTV による亀裂観察を併せて実施した． 

 

図-5.1.1 計測配置平面図（インバート） 

 

上記計測の実施時期は，図-5.1.2 に示すとおりアーチ掘削後および全断面掘削後の 2

回に分けて実施した．これは，インバート部周辺岩盤の変形特性の掘削による変化を測定

するためであり，アーチ掘削後のアーチ掘削下端からインバートまでの鉛直距離は約 9.8 

m であることから，アーチ掘削後のインバート部の計測値はアーチ部掘削の影響を受け

ていないと考え，これを初期値とした．そして全断面掘削後に再度同じボアホールで計測

を実施し，その変化を測定した． 

孔内載荷試験の計測位置については，図-5.1.3 に示すとおりアーチ掘削後と全断面掘

（全断面掘削完了 3 ヶ月後
に新規ボーリング） 
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削後に同一ボアホールで実施したが，アーチ部掘削時の計測深度と全断面掘削時の計測深

度を 1 m 程度ずらして測定した．同一深度での計測では，最初の載荷試験（アーチ掘削

後）による影響を懸念したためである．また，計測用のボアホールは，ベンチ掘削時に十

分な養生をしながら作業したが，アーチ掘削後から全断面掘削の完了までに，約 6 ヶ月間

経過しており，孔壁劣化による影響も懸念されたことから，全断面掘削後に新たなボーリ

ング孔（図-5.1.1）を削孔し，孔内載荷試験と Suspension PS 検層を実施して，掘削影響

領域を別途評価して比較した． 

 

 

初期状態 
（掘削影響領域外） 

アーチ掘削後 

掘削影響領域 

全断面掘削後

 

図-5.1.2 計測実施のタイミング 

 
アーチ掘削後実施位置 
（B+4 断面） 

全断面掘削後実施位置 
（B+4 断面） 

全断面掘削 3 ヶ月後実施位置
（B-5 断面） 

孔内載荷試験実施位置 

 

図-5.1.3 孔内載荷試験の計測位置および計測タイミング 

 

 

 

9.
8 

m
 

17.7 m 
全断面掘削後

アーチ掘削後 
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各計測の計測深度および計測時期は下表に示すとおりである． 

計測項目 計測時期 計測深度 Remark 

アーチ切拡げ時 アーチ底盤から 21.5 m 深度 孔間弾性波Tomography 
全断面掘削完了時 インバート底盤から 10.5 m 深度 

B+4 断面 

アーチ切拡げ時 アーチ底盤から 21.5 m 深度 Suspension PS 検層 
全断面掘削完了時 インバート底盤から 10.5 m 深度 

B+4 断面 

アーチ切拡げ時 アーチ底盤から 10 m 深度 
（インバート底盤から 0.125 m 深度） 

アーチ底盤から 13 m 深度 
（インバート底盤から 2.625 m 深度） 

B＋4 断面 

全断面掘削完了時 インバート底盤から 1.325 m 深度 
インバート底盤から 3.425 m 深度 

B+4 断面 

孔内載荷試験 
（等圧分布式） 

全断面掘削完了 3 ヵ月後 インバート底盤から 2.32 m 深度 
インバート底盤から 3.42 m 深度 

B-5 断面 
新規掘削孔

Sliding micrometer 各ベンチ掘削後に計測 
(掘削完了後も継続計測)

アーチ切拡げ後に，インバート底盤か

ら 20 m の深度に固定点を設置して 1 m
間隔で計測 

B 断面 

 

 

5.1.2 弾性波速度測定結果（孔間弾性波トモグラフィ，サスペンション PS 検層） 

 (1) 弾性波トモグラフィ，サスペンション PS 検層 

図-5.1.4 に弾性波トモグラフィ（全断面掘削完了後）およびサスペンション PS 検層（ア

ーチ部掘削後および全断面掘削完了後）の結果を示す．弾性波トモグラフィの弾性波速度

（P 波速度）は，1,700～2,100 m/s であるが，インバート底盤近傍においては，1,700～1,900 

m/s であり，インバート底盤近傍では速度の低下が認められる．また，サスペンション PS

検層の弾性波速度については，P 波速度が 1,800～2,200 m/s，S 波速度が 600～1,000 m/s で

あるが，弾性波トモグラフィと同様に全断面掘削完了後に実施した計測では，インバート

底盤部近傍は弾性波速度が低減している．アプローチトンネルで採取した岩石コアの超音

波速度測定結果は，P 波速度 2,080～2,170 m/s，S 波速度 970～1,010 m/s であり，本測定結

果と同等である． 
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図-5.1.4 弾性波トモグラフィおよびサスペンション PS 検層結果 

 (2) 弾性波速度測定結果から推定される掘削影響領域 

インバート底盤部において，速度の低下が認められることから，アーチ切拡げ後を初期

状態として全断面掘削後の変化量（低減率）を比較した．その結果を 図-5.1.5 に示す．

なお，この図中にはスライディングマイクロメータ，BTV 観察結果を併せて示した．これ

らから推定される掘削影響領域は下記のとおりである． 

 弾性波トモグラフィでは，インバート中央部において深度 1.8 m まで 5 %以上の速度低

下が認められる． 

 サスペンション PS 検層では，深度 2.5 m で P 波，S 波速度低減率の変曲点が認められ

る．また，深度 1.1 m で速度低減率の最大値が認められ，その速度低減率は P 波で 10 % 

程度，S 波で 25 % 程度である． 

 BTV 観察で認められた亀裂の最大深度は，壁面から 1.9 m である．なお，BTV の公称

分解能は 0.5mm である． 

 スライディングマイクロメータは 1 m あたりの区間変位を測定するものであり，図中

では区間ひずみとして示している．深度 0.7～2.7 m で区間ひずみが増加しており，軽

石凝灰岩の限界ひずみ（平均値）の 0.5 % 相当である． 

 これらの結果から，深度 3.0 m 程度までは掘削影響領域であると考えられる．なお，

P 波・S 波速度 (m/s) 
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別途実施した岩盤内応力（二次応力）測定結果では深度 3 m 以深が健岩部であると推

定しており，この結果は一致する． 

 

図-5.1.5 空洞掘削前後の各計測結果の比較（坑口側から切羽側を見た横断面図） 

 

 

5.2. 変形特性の拘束圧依存性 

前節の弾性波速度測定等の結果から，空洞掘削後にインバート部の周辺岩盤の変形特性

が低下していることが認められる．ここでは，弾性波速度を測定したのと同一箇所のイン

バート部でアーチ掘削後と全断面掘削後に実施した孔内載荷試験による変形特性変化を

整理し，さらに，空洞掘削前後の岩盤内応力の変化をもとに，変形特性の変化を拘束圧依

存性の観点から考察を加えた． 

5.2.1 孔内載荷試験による掘削前後の変形特性の変化 

図-5.2.1 にアーチ掘削後，全断面掘削後ならびに全断面掘削完了 3 ヵ月後に実施した

孔内載荷試験による変形係数および除荷時割線弾性係数を示す．図-5.2.1 に示した割線

弾性係数は，応力レベルを初期圧(P0)～初期地圧（ 0σ ：埋設ひずみ法の第一主応力）の 2

倍まで載荷して，除荷時の割線弾性係数を示した．掘削影響を受けていない初期状態とし

て測定したアーチ切拡げ後の除荷時割線弾性係数は 2,000～3,000 MPa 程度であり，この値

は掘削時の変形挙動から直接定式化により推定される等価弾性係数と同程度である．全断

面掘削後およびその 3 ヵ月後に実施した測定では除荷時割線弾性係数は初期状態の 60 % 

BTV で確認された亀裂

底
盤

か
ら

の
離

隔
距

離
 (

m
) 

BTV で確認 
された亀裂 

底
盤

か
ら

の
離

隔
距

離
 (

m
) 

底
盤

か
ら

の
離

隔
距

離
 (

m
) 



 

- 126 - 

程度低減し，変形係数では 40 % 程度低減している．また，全断面掘削後に実施した測定

は，アーチ掘削時に削孔したボアホールを利用した計測であったので，孔壁の劣化による

低下の可能性が疑われたが，全断面掘削完了 3 ヶ月後に新規に削孔したボアホールでの測

定結果は，全断面掘削後の測定結果と同等であり，孔壁劣化による変形特性の低下ではな

いと言える． 
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図-5.2.1 空洞掘削前後の変形特性の変化 

参考として，孔内載荷試験による掘削前後の結果一覧を 表-5.2.1 および 図-5.2.2 ～

図-5.2.4 に示す． 

表-5.2.1 空洞掘削前後の各計測結果の比較 
ア－チ掘削後

2005年2月20日実施
全断面掘削後

2005年6月25日実施
全断面掘削後3ヵ月

2 0 05 年9 月18 日実施

① ② ③ 低減率（%） ④ 低減率（%） ⑤ 低減率（% ） ⑥ 低減率（ % ） ⑦ 低減率（%）

0.125m 2.625m 平均 1.325m (③-①)/① 3.425m (④-②)/② 2 .3 2 m (⑤- ②)/② 3 .4 2 m (⑥- ②)/ ② 7.97m (⑦-②)/②

初期圧(MPa) P0 0.80 0.90 0.85 0.70 － 0.70 － 0 .6 0 － 0 .6 0 － 0.80 －

変形係数(MPa) Db 1,561 1,550 1,556 691 56% 1,007 35% 8 2 3 47 % 8 58 4 5 % 549 65%

載荷 割線弾性係数(MPa) Es1 2,020 2,408 2,214 1,012 50% 1,207 50% 1 ,0 1 5 5 8 % 1 ,1 0 0 5 4 % 549 77%

除荷 割線弾性係数(MPa) Es1' 1,348 1,721 1,534 676 50% 1,007 42% 7 6 2 56 % 8 07 5 3 % 712 59%

載荷 割線弾性係数(MPa) Es2 2,223 2,760 2,491 965 57% 1,303 53% 9 7 2 65 % 1 ,1 1 0 6 0 % - -

除荷 割線弾性係数(MPa) Es2' 2,224 3,155 2,690 923 59% 1,385 56% 1 ,0 6 5 6 6 % 1 ,1 1 1 6 5 % - -  
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0

1

2

3

4

5

6

0.0388 0.0389 0.039 0.0391 0.0392 0.0393

孔半径r（m）

荷
重

（
M

P
a）

データ

Db

Es1

Es1'

Es2

Es2'

0

1

2

3

4

5

6

0.0385 0.0386 0.0387 0.0388 0.0389 0.039

孔半径r（m）

荷
重

（
M

P
a）

データ

Db

Es1

Es1'

Es2

Es2'

P0+2σ0

P0+σ0

P0

P0+2σ0

P0+σ0

P0

坑壁からの離隔距離2.32m 坑壁からの離隔距離3.42m

0% 0.5% 0% 0.5%

全断面掘削後3ヵ月
（新規掘削孔）

ひずみレベル ひずみレベル  

図-5.2.4 全断面掘削 3 ヵ月後の試験結果 
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5.2.2 変形特性の拘束圧依存性 

弾性波速度および孔内載荷試験の結果から空洞掘削前後で変形特性の低下が認められ，

この変形特性の低下は掘削により誘発される岩盤内応力変化，すなわち拘束圧の変化によ

り生じているものと考えられる．そこで試験空洞掘削後にインバート部において実施した

岩盤内応力測定結果(第４章 4.3 節参照)と変形特性変化の関係を整理した．図-5.2.5 に

示すとおり，岩盤内応力測定結果から孔内載荷方向に直交する岩盤内応力の鉛直方向応力

成分( zσ )を拘束圧として変形特性の低下を拘束圧依存性の観点から整理した．その際，

孔内載荷試験の実施深度の拘束圧に対応する zσ は，孔内載荷試験の実施位置に最も近い

位置で計測された岩盤内応力の測定値を用いた．また，岩盤内応力の測定結果が引張破壊

域( zσ ≦0)については zσ =0 として整理した． 
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図-5.2.5 孔内載荷試験と面内応力成分との関係 

変形特性は孔内載荷試験により得られた除荷時割線弾性係数のほか，サスペンション

PS 検層結果から算定される動弾性係数，三軸圧縮 CD 試験結果の接線弾性係数: E50 ならび

にひずみ軟化型弾粘塑性水‐土連成解析の結果がある．そこで，サスペンション PS 検層

（ PV ：P 波速度， SV ：S 波速度）から算定される岩盤内応力測定位置に対応する動弾性係

数を以下の式から算定した． 
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また，ひずみ軟化型弾粘塑性水‐土連成解析については，拘束圧依存性を考慮できる関

数を導入（第７章参照）していることから，インバート部の解析結果および三軸 CD 圧縮
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試験結果を併せて整理した．その結果は図-5.2.6 に示すとおりであり，全ての変形特性

に拘束圧依存性が認められる．また，OC12-3，OC12-4 はインバート部から 3.0 m，6.0 m

の深度で応力測定したものであり，その岩盤内応力測定結果（第４章 4.3.2 項参照）では

健岩域（塑性域外）として評価している．したがって，健岩域での弾性係数の低下は掘削

解放による拘束圧低下に起因するものと判断される．また，拘束圧依存性を考慮したひず

み軟化型弾粘塑性水‐土連成解析 3) の妥当性も確認された． 

 

 

図-5.2.6 変形特性の拘束圧依存性 

 

 

5.3. まとめ 

本章においては，試験空洞インバート部を対象に空洞掘削前後の変形特性の変化および

掘削影響領域を把握した．また，その結果および掘削後の岩盤応力測定結果に基づき変形

特性の拘束圧変化を把握した． 

変形特性変化の計測は，孔間弾性波トモグラフィ，サスペンション PS 検層，スライデ

ィングマイクロメータならびに等圧分布式の孔内載荷試験を実施した．なお，各ボアホー

ルでは，BTV による亀裂観察も併せて実施した．計測時期は，インバート部が掘削影響を

受けていないと想定されるアーチ切拡げ後を初期値として，全断面掘削完了に再度同じボ

アホールおよび新規掘削ボアホールにより計測した． 
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σz = 1.57

三軸圧縮 CD 試験

弾粘塑性解析

孔内載荷試験

動弾性係数

（PS 検層）

塑性域 健 岩 域
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・ 孔間弾性波トモグラフィの結果では，インバート中央部において，P 波速度が 5 %以

上低減した底盤からの深度は約 2 m までである． 

・ サスペンション PS 検層では，深度 2.5 m で P 波，S 波速度低減率が増加し始め，深

度 1.1 m で速度低減率の最大値が認められ，その速度低減率は P 波で 10 % 程度，S

波で 25 % 程度である． 

・ BTV で確認された新規亀裂の最大深度は 1.9 m である． 

・ スライディングマイクロメータの結果では，深度 0 m-2.7 m 間で区間ひずみが増加し

ており，軽石凝灰岩の限界ひずみ（平均値）の 0.5 %相当である． 

・ 孔内載荷試験の結果では，初期値（アーチ切拡げ後）は，除荷時割線弾性係数が 2,000

～3,000 MPa であったが，全断面掘削後には，約 50 %の低減が認められた． 

上記の結果から，掘削解放による変形特性の変化から推定される影響領域は，深度 3.0 m

程度であると考えられる．岩盤内応力測定結果（第４章 4.3.2 項参照）では，底盤からの

深度 3.0 m 以深が健岩部であると推定しており，この結果は一致する． 

変形特性の拘束圧依存性を見るために，岩盤内応力測定結果の鉛直方向応力（ zσ ）を

拘束圧として変形特性との関係を整理した結果，全ての変形特性に拘束圧依存性が認めら

れた．また，健岩域（塑性域外）における弾性係数の低下は掘削解放による拘束圧低下に

起因するものと判断される． 
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第６章 堆積軟岩空洞の間隙水の流れと変形の連成挙動 

堆積軟岩はその材料特性から拘束圧依存，ダイレイタンシー特性ならびに時間依存挙動

を示す材料であり，軟岩空洞掘削に関わる工学的問題には，さらに間隙水の流れと岩盤の

変形・応力との相互作用，いわゆる連成効果も考慮する必要がある．試験空洞掘削におい

ては，各種力学計測だけでなく空洞周辺岩盤内で多段式間隙水圧測定実施している．掘削

時に計測された空洞周辺岩盤の間隙水圧変化は，全体的な傾向としては掘削の進捗に伴い

間隙水圧が漸減する傾向にあるが，間隙水圧計設置位置近傍を掘削した場合に限って，そ

の掘削作業に連動するように一時的に間隙水圧が上昇したり，逆に低下したりする現象が

認められた．本章においては，上記の間隙水圧変化の要因を，掘削の応力解放に伴う岩盤

挙動と連成した間隙水圧変化であると解釈し，そのメカニズムの妥当性を解析的に検証し

た結果について述べる． 

6.1. 空洞掘削時の特徴的な間隙水圧変化 

6.1.1 間隙水圧計測の概要 

地下水理計測は図-6.1.1 に示す①断面（TD. 57.8m），②断面（TD. 75.6m）において，

多段式間隙水圧測定や各種透水試験などを実施しており，多段式間隙水圧計は図-6.1.2

に示すとおり，試験空洞掘削前に各計測坑から空洞上部と空洞左右に設置し，空洞壁面か

ら 2m，4m，6m，8m，11m の深度で計測した 1)． 

なお，間隙水圧計として使用している圧力センサの測定レンジは，0～1 MPa で，その

精度は±0.1 % F.S.，応答速度は 1 ms 以下である．計測頻度は，当初 1 時間間隔としてい

たが，計測器近傍を掘削したときに間隙水圧計が急激な水圧変化を感知する現象が見られ

たため，間隙水圧計近傍を掘削する際にはその間隙水圧変化を計測するために計測頻度を

2 分間隔とした． 
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図-6.1.1 試験空洞の計測断面（試験空洞縦断図） 
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図-6.1.2 試験空洞の間隙水圧測定位置（①，②断面図） 

 

6.1.2 掘削に伴う特徴的な間隙水圧変化 

(1) アーチ切拡げ時の間隙水圧変化 

図-6.1.3 は間隙水圧計を設置している②断面近傍（設置断面から 5 m 手前）を掘削し

た際の間隙水圧測定結果である．切拡げ掘削はロードヘッダーによる機械掘削で，左側（計

測坑 C 側）の踏前から開始し，天端（計測坑 B 側）方向にカッターを進めて右側肩部ま

で切り拡げた後，右側（計測器 A 側）の踏前から右側肩部に向けて切り拡げた．図中には

その間隙水圧の経時変化だけではなく，その間の掘削作業内容も併記した．これらの図か

らアーチ切拡げ時の間隙水圧変化に関して以下に示すことが読み取れる． 

i) 左踏前を掘削した際には，計測坑 C 側の間隙水圧は上昇しているが，計測坑 B 側の間

隙水圧は低下している．反対側に設置してある計測坑 A 側の計器は特に変化は認めら

れない． 

ii) アーチ天端部を掘削した際には，計測坑 C 側の間隙水圧は低下するとともに，左側踏

前を掘削した際に低下していた計測坑 B 側の間隙水圧は上昇した．また，計測坑 A 側

の間隙水圧は低下しはじめた． 

iii) 右踏前を掘削した際には，アーチ天端部を掘削した際に低下していた計測坑 A 側の間

隙水圧は上昇し，アーチ天端を掘削した際に上昇した計測坑 B 側の間隙水圧は低下し

た． 
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iv) 切拡げ掘削中には，間隙水圧の上昇，減少が認められるが，それ以外の作業時には，

間隙水圧の変化は特に認められない．なお，掘削作業終了後には，全ての間隙水圧は

掘削前の間隙水圧よりやや低下し定常状態となる． 

 

 
 

図-6.1.3 アーチ切拡げ時の間隙水圧変化 

※ point 1 は欠測 
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(2) 側壁部掘削時の間隙水圧変化 

図-6.1.4 および図-6.1.5 は間隙水圧測定を実施した②断面近傍の側壁を掘削した際の

計測坑 C 側計器の間隙水圧測定結果である．なお，これらの図には間隙水圧の経時変化だ

けではなく，その間の施工作業内容も併記した．これらの図から空洞側壁部掘削時の間隙

水圧変化に関して以下に示すことが読み取れる． 

i) ベンチ 1 側壁部掘削時には，掘削作業の開始に伴い間隙水圧が一時的に上昇する．そ

して，すぐに間隙水圧は減少し始め，掘削終了時には掘削前の間隙水圧よりやや低下

し，それ以降はほぼ定常状態となる．間隙水圧の一時的な上昇量は，計測断面に対し

て掘削位置が近いほど，また掘削壁面に近いほど大きい．  

ii) ベンチ 2 側壁部掘削時には，ベンチ 1 掘削時とは逆に掘削作業の開始に伴い間隙水圧

が一時的に低下する．そして，すぐに間隙水圧は回復し始め，掘削終了時には掘削前

の間隙水圧よりやや低い状態にまで戻り，それ以降はほぼ定常状態となる．間隙水圧

の一時的な低下量は，計測断面に対して掘削位置が近いほど，また掘削壁面に近いほ

ど大きい．  

iii) ロックボルト施工時（削孔中）にもわずかではあるが間隙水圧が低下する傾向にある．

しかし，掘削とロックボルト施工時以外の作業時には，間隙水圧はほとんど変化が認

められない． 

 
図-6.1.4 ベンチ 1 側壁掘削時の間隙水圧変化 
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図-6.1.5 ベンチ 2 側壁掘削時の間隙水圧変化 

(3) 間隙水圧変化メカニズムの仮定 

掘削中に得られた空洞周辺岩盤における間隙水圧は，全体的な傾向としては掘削の進捗

に伴い漸減する傾向にあるが，間隙水圧計設置位置近傍を掘削した場合に限って，その掘

削作業に連動するように一時的に間隙水圧が上昇したり，逆に低下したりする現象が認め

られた．これらの現象は，切羽の掘削進行に伴って応力解放された岩盤の間隙水と変形・

応力が相互に作用する連成挙動であると想定され，軟岩の特徴的な挙動である． 

間隙水の流れと地盤の変形･応力の連成に関しては，大津ら 2) により，一般的な場にお

ける地下水流動に関する支配方程式を誘導し，間隙水と変形･応力の連成効果に関する研

究がされている．その研究結果では，地下水流動特性に及ぼす影響は，対象とする材料特

性に大きく依存し，その一つの判定規準として，材料の変形係数が 1,000 MPa 程度を上回

るか否かであるとしており，変形係数が 1,000 MPa を超える場合には，連成効果の影響が

小さいとしている．試験空洞フィールドの変形係数は，室内試験結果（三軸圧縮CU 試験）

では，約 900 MPa，孔内載荷試験の変形係数は約 1500 MPa であり，大津らによる規準値

の境界付近である．上記の研究では，地盤の変形係数のみで議論されているが，実際には

地盤の透水係数，掘削速度ならびに排水条件などにより異なることから，詳細な検討を行

うためには，地盤特性および施工条件を考慮する必要がある．そこで，試験空洞フィール

ドで確認された特徴的な挙動に着目し，岩盤と地下水の連成挙動を考慮できる三次元弾性

水‐土連成有限要素解析により，上記で推定した要因の妥当性を解析的に検証することと

した． 



 

- 136 - 

6.2. 間隙水と変形・応力の連成挙動メカニズムの検証 

6.2.1 解析モデル 

空洞の切羽進行に伴う間隙水圧変化を的確にシミュレートするため，解析モデルは三次

元弾性水‐土連成解析とし，解析メッシュおよび解析条件を示した解析モデル（節点数: 

34,104，要素数: 32,448）を図-6.2.1 に示す．解析領域は試験空洞を中心に空洞軸方向に

501 m，空洞横断面の鉛直方向に 236 m，水平方向に 250 m の範囲とした．初期地下水位

は，空洞掘削前の地下水位測定結果に基づき，解析では地表面に設定した．初期鉛直方向

応力は，各地層の単位体積重量と層厚から設定した土被り圧相当とし，初期水平方向有効

応力は埋設ひずみ法による初期応力測定結果に基づいて設定した．本シミュレーションは，

掘削作業による岩盤挙動と連動した間隙水圧の変化の検証が目的であるため，岩盤は解析

領域全体で一様な透水性を有する弾性体とし，弾性係数は空洞掘削時の計測結果から同定

した等価弾性係数を 2,000 MPa，ポアソン比を 0.17（三軸圧縮 CD 試験結果），透水係数を

3.0×10－8 m/s とした． 

 

図-6.2.1 解 析 モ デ ル 

解析におけるステップ割りは施工実績に基づき設定し，計測坑 C 側の水理計測②断面近

傍のベンチ 1 側壁およびベンチ 2 側壁の切羽掘削が進行する際の間隙水圧変化を詳細に比

較検討することとした．具体的には，表-6.2.1 に示すとおり，計測坑，先進導坑，アー

チ切拡げならびにベンチ 1，ベンチ 2 の中央部の掘削は一括掘削でモデル化し，ベンチ 1，

y
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ベンチ 2 の側壁部掘削時は，実工事の施工サイクルを再現するために，実掘削作業と，そ

れ以外の作業の時間を分けた解析ステップとした．特に，②計測断面前後の 3 m 区間（解

析ステップ 27～38 および 63～74）については，掘削作業と支保設置などの解析ステップ

を実施工サイクルの実績通りに設定した．各解析ステップにおける作業時間と計算時間の

増分は同一として表-6.2.1 に示している．ただし，ステップ 8 から 26（TD. 32～72 m 間

のベンチ 1 側壁掘削時），ステップ 39 から 46（TD. 79～101 m 間のベンチ 1 側壁掘削時），

ステップ 49 から 62（TD. 32～72 m 間のベンチ 2 側壁掘削時）ならびにステップ 75 から

79（TD. 79～101 m 間のベンチ 2 側壁掘削時）については，計算時間増分の合計値を示し

ている． 

表-6.2.1 解 析 ス テ ッ プ 

Excavation Step Analytical
Step

Event TD(m)

Initial 1 Setting initial condition
Measuremanet tunnel 2 Excavation of measurement tunnel 218 day
Pilot tunnel 3 Excavation of pilot tunnel 28 day

4 Arch enlargement 32-101 43.8 day
5 Observation & survey 29.2 day
6 Excavation of Bench1 central part 32-101 4 day
7 Observation & survey 6 day

8-26 Excavation of Bench 1 side wall 32-72 12 day
27 Excavation of Bench 1 side wall 73 0.8 hour
28 Excavation of Bench 1 side wall 74 0.8 hour
29 Mucking & observation 0.5 hour
30 Installation of rock support 4.8 hour
31 Excavation of Bench 1 side wall 75 0.7 hour
32 Excavation of Bench 1 side wall 76 0.7 hour
33 Mucking & observation 1.8 hour
34 Installation of rock support 7.1 hour
35 Excavation of Bench 1 side wall 77 0.8 hour
36 Excavation of Bench 1 side wall 78 0.8 hour
37 Mucking & observation 0.5 hour
38 Installation of rock support 3.9 hour

39-46 Excavation of Bench 1 side wall 79-101 9.5 day
47 Excavation of Bench 2 central part 32-101 5.5 day
48 Observation & survey 0.5 day

49-62 Excavation of Bench 2 side wall 32-72 11.0 day
63 Excavation of Bench 2 side wall 73 0.6 hour
64 Excavation of Bench 2 side wall 74 0.6 hour
65 Mucking & observation 2.4 hour
66 Installation of rock support 2.9 hour
67 Excavation of Bench 2 side wall 75 0.6 hour
68 Excavation of Bench 2 side wall 76 0.6 hour
69 Mucking & observation 0.4 hour
70 Installation of rock support 4.0 hour
71 Excavation of Bench 2 side wall 77 1.1 hour
72 Excavation of Bench 2 side wall 78 1.1 hour
73 Mucking & observation 0.3 hour
74 Installation of rock support 4.5 hour

75-79 Excavation of Bench 2 side wall 79-101 2.3 day

Bench 2

Time increment
for calculation

-

Arch of mian cavern

Bench 1 
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6.2.2 間隙水圧の経時変化 

図-6.2.2 と図-6.2.3 はベンチ 1 掘削開始時からの全水頭変化量の経時変化について解

析結果と計測値を比較したものである．これらの図から，本解析により，ベンチ 1 側壁掘

削時には，計測値と同様に一時的な間隙水圧の上昇が見られ，ベンチ 2 側壁掘削時には間

隙水圧の一時的な低下傾向をほぼ再現できたことが分かる．なお，間隙水圧の一時的な変

動量は計測値に比べ解析結果の方がやや小さい値となっているが，全水頭の一時的な変動

量は計測値，解析結果でも最大数 m 程度である． 

 

図-6.2.2 水頭変化量の経時変化（ベンチ 1 側壁掘削時） 

 

図-6.2.3 水頭変化量の経時変化（ベンチ 2 側壁掘削時） 

 2pΔ

 1pΔ
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6.2.3 掘削位置と水圧変化量の関係 

図-6.2.4 は，ベンチ 1 およびベンチ 2 側壁掘削時の掘削壁面から間隙水圧計測点まで

の距離（間隙水圧計測断面の空洞壁面からの距離ではなく，TD. 72～78 m の各側壁ブロッ

ク掘削壁面中央部から TD. 75.6m の計測点までの三次元距離）と水圧変化量（TD. 72～78 m

のそれぞれの掘削区間における掘削前と掘削後の全水頭差の最大値）の関係を整理したも

のであり，例えば，図-6.2.4 の全水頭差の最大値である 21, pp ΔΔ は，図-6.2.2 の 1pΔ ，

図-6.2.3 の 2pΔ である．なお，計測値については，TD. 72～74 m，TD. 74～76 m，TD. 76

～78 m の全ての水圧変化量をプロットしているが，解析値については，図の煩雑さを避

けるために TD. 74～76 m 掘削時の水圧変化量のみを示した． 
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図-6.2.4 掘削壁面からの距離と水圧変化量の関係 

この図から掘削壁面に近ければ近いほど水圧変化量が大きくなっていることがわかる．

また，ベンチ 1 側壁掘削時よりもベンチ 2 側壁掘削時のほうが，水圧変化量（ただしその

正負は逆）が大きくなっている．これらの距離と水圧変化量の傾向は，計測値と解析値で

ほぼ一致しているが，水圧変化量の絶対値は解析よりも計測のほうが 2～3 倍程度大きく

なっている．この理由としては，以下の 3 点が考えられる． 

  ① 解析では実際の岩盤よりもより排水挙動を示しやすいモデル化をしたことが考えら

れる．一次元圧密理論に従えば，間隙水圧の時間変化は圧密係数に依存する．圧密係

数は透水係数と体積圧縮係数（変形係数の逆数に相当）の比，すなわち透水係数と変

形係数の積で表される．したがって，変形係数と透水係数のどちらか（もしくは両方）

 2pΔ

 1pΔ
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を実際の岩盤よりやや大きく評価している可能性があること． 

 ② 解析では，表-6.2.1 に示すような掘削時間を作業記録から設定し，この時間で掘削

解放力が連続的に作用するような解析条件としているが，実際の作業では重機が断続

的に岩盤を掘削するため，壁面に対してはより早く掘削解放力が作用した可能性があ

ること． 

 ③ 実際には徐々に掘削して所定の掘削壁面が形成されることになるが，解析上は瞬時に

掘削壁面を排水境界面に変更するモデル化にしていることこと． 

ベンチ 1 よりもベンチ 2 の方が水圧変化量が大きくなっている理由として，ベンチ 2 で

は，掘削に伴う除荷膨張による間隙水圧低下と掘削表面からの排水による水圧低下が同時

に発生するが，ベンチ 1 では，掘削に伴う圧縮変形による水圧上昇だけでなく掘削表面か

らの排水に伴う水圧減少が生じ，結果的に水圧上昇が低減されていることが考えられる． 

 

6.2.4 岩盤応力とひずみの変化 

図-6.2.5は計測器位置の真横を掘削した際の②断面(TD. 76 m)の平均有効主応力分布を

示す．ベンチ 1 側壁掘削時には，空洞壁面近傍の point 5 近傍において圧縮応力が集中し，

ベンチ 2 側壁掘削時には，ベンチ 1 掘削時に集中した応力が減少していることが分かる． 

 
図-6.2.5 間隙水圧計設置付近の平均有効主応力分布 

そこで，上記の応力とひずみ状態の変化を詳細に見るために，図-6.2.6 と図-6.2.7 に，

空洞壁面に最も近い point 5 に対応する要素のベンチ 1 掘削開始時からベンチ 2 掘削終了

時に至る岩盤での応力径路とひずみ径路を示す． 

図-6.2.6 の point 5 要素の応力径路から，ベンチ 1 側壁掘削時には，計測器付近の岩盤
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の平均全応力，平均有効応力および偏差応力は増加する傾向にあり，その平均全応力増加

量はほぼ平均有効応力の増加である．ベンチ 2 側壁掘削時には，計測器付近の岩盤の平均

全応力と平均有効応力はほぼ等しく，その応力は低下する傾向にあることが分かる． 
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図-6.2.6 point 5 要 素 の 応 力 径 路 

同様に図-6.2.7 に示す point 5 要素のひずみ径路から，ベンチ 1 側壁掘削時には計測器

付近の岩盤の体積ひずみは減少（収縮）する傾向にあり，ベンチ 2 側壁掘削時には，計測

器付近の岩盤の体積ひずみは増加（膨張）する傾向にあることが分かる． 
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図-6.2.7  point 5 要 素 の ひ ず み 径 路 

図-6.2.8 と図-6.2.9 に point 5 要素の TD. 72～78 m 間のベンチ 1 掘削時およびベンチ 2

掘削時の解析による全水頭変化量，平均有効応力ならびに体積ひずみの経時変化を示す．
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ベンチ 1 側壁 TD. 74～76 m の掘削前半部であるベンチ 1 側壁 TD. 74～75 m 掘削に伴い，

平均有効応力が 0.05 MPa 増加するとともに，体積ひずみが 0.004 %減少（圧縮）し，同時

に間隙水圧が 0.005 MPa（全水頭で 0.5m）上昇していることがわかる．ただし，排水条件

となる掘削壁面にも近いため，TD. 75～76 m 掘削時には，一度上昇した間隙水圧は低下に

転じている．一方，ベンチ 2 側壁 TD. 74～76 m 掘削作業時には，平均有効応力が 0.15 MPa 

 
図-6.2.8 point 5 要素の全水頭変化量，平均有効応力ならびに 

体積ひずみの経時変化（ベンチ 1 掘削時） 

 
図-6.2.9  point 5 要素の全水頭変化量，平均有効応力ならびに 

体積ひずみの経時変化（ベンチ 2 掘削時） 
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減少するとともに，体積ひずみが 0.01 %増加（膨張）し，同時に間隙水圧が 0.022 MPa（全

水頭で 2.2m）低下していることがわかる．ただし，周辺岩盤からはすぐに地下水が供給

されるため間隙水圧はすぐに回復している．ベンチ掘削を行う大断面空洞掘削では，掘削

解放により逐次岩盤の応力状態が変化するため，ベンチ 1 掘削時とベンチ 2 掘削時で間隙

水圧変化に違いが生じたものと考えられる． 

また，図-6.2.4 や図-6.2.8，図-6.2.9 で見られたベンチ 1 よりもベンチ 2 の方が水圧

変化量が大きくなっている理由として，圧縮および除荷膨張の関係から裏付けできると言

える．すなわち，ベンチ 2 では，掘削時の除荷膨張による間隙水圧低下と同時に掘削表面

からの排水による間隙水圧低下が同時に発生する．一方，ベンチ 1 では，掘削時の圧縮変

形による間隙水圧上昇と同時に掘削表面からの排水に伴う間隙水圧の減少が生じるため，

相対的にベンチ 1 は，ベンチ 2 に比べて間隙水圧変化量が小さくなっていると考えられる． 

なお，掘削に伴う全水頭の一時的な変化量は，岩盤の偏差応力もしくは平均有効応力の

変化量に比べて小さい． 

 ベンチ 1 側壁掘削時の空洞壁面から 2 m 位置の偏差応力変化量は 0.5 MPa に対して，

計測の水圧変化量は 0.02 MPa である． 

 ベンチ 2 側壁掘削時の空洞壁面から 2 m 位置の平均有効応力変化量は 0.15 MPa に対し

て，計測の水圧変化量は 0.05 MPa である． 

したがって，本フィールドにおける間隙水圧の存在が空洞の力学的安定性に与える影響

は小さいと考えられる． 

 

 

6.3. まとめ 

本章においては，空洞掘削時に計測された軟岩特有の特徴的な間隙水圧変化について，

その要因を掘削解放に伴う岩盤挙動と連成した挙動であると仮定し，三次元弾性水‐土連

成有限要素解析により検討を進めた． 

空洞掘削時に計測された間隙水圧変化は，全体的な傾向として掘削の進捗に伴い漸減す

る傾向を示すが，間隙水圧計設置位置近傍の掘削時には，その掘削作業に伴い，次のよう

な特徴的な変動が認められた．  

i) ベンチ 1 側壁部掘削時には，掘削作業の開始に伴い間隙水圧が一時的に上昇するが，

すぐに間隙水圧は減少し始め，掘削終了時には掘削前の間隙水圧よりやや低下し，そ
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れ以降はほぼ定常状態となる．間隙水圧の一時的な上昇量は，計測断面に対して掘削

位置が近いほど，また掘削壁面に近いほど大きい． 

ii) ベンチ 2 側壁部掘削時には，ベンチ 1 掘削時とは逆に掘削作業の開始に伴い間隙水圧

が一時的に低下する．そして，すぐに間隙水圧は回復し始め，掘削終了時には掘削前

の間隙水圧よりやや低い状態にまで戻り，それ以降はほぼ定常状態となる．間隙水圧

の一時的な低下量は，計測位置が掘削位置に近いほど，また掘削壁面に近いほど大き

い． 

上記の変化は切羽の進行に伴い応力解放された岩盤挙動が，岩盤内の間隙水圧分布に影

響を与えたと仮定し，岩盤と地下水の連成挙動を考慮できる三次元弾性水‐土連成 FEM

解析によりそのメカニズムを検証した． 

その結果，上記の間隙水圧変化を数値解析で再現することができた．そして，計測器近

傍の岩盤応力に着目すると，ベンチ 1 側壁掘削時には，岩盤の平均有効応力が増加する傾

向にあり，ベンチ 2 側壁掘削時には，平均有効応力が低下する傾向にある．一方，ひずみ

径路に着目すると，ベンチ 1 側壁掘削時には，岩盤の体積ひずみは減少（収縮）する傾向

にあり，ベンチ 2 側壁掘削時には，増加（膨張）する傾向にある．したがって，ベンチ 1

側壁掘削時には，計測器付近岩盤は圧縮応力が作用する形となり，その結果として間隙水

圧が一時的に上昇する．ただし，排水条件となる掘削壁面にも近いため，直後に過剰間隙

水圧が消散し定常状態に戻る．一方，ベンチ 2 側壁掘削時には，計測器付近岩盤は掘削除

荷に伴って，体積ひずみが増加（膨張）することにより間隙水圧が一時的に低下するが，

周辺岩盤からの地下水供給により間隙水圧はすぐに回復し定常状態に戻ったものと考え

られる． 

上記の間隙水圧変化は軟岩固有の挙動であると言え，より剛性が大きい硬岩の場合では，

岩盤の変形と間隙水圧の連成効果の影響が小さくなるため，間隙水圧の一時的変動量はよ

り小さくなると考えられる．また，一連の間隙水圧変化を見ると，空洞壁面近傍は非排水

と排水の遷移状態にあると言えるが，空洞壁面近傍の有効応力の変化量に比べて，間隙水

圧の変化量はかなり小さいことから，間隙水圧変化が本試験空洞周辺の力学的安定性に与

える影響は結果的に少なかったものと考えられる．ただし，軟岩の剛性がより小さい場合，

不均質な場合，あるいはより大深度での掘削などでは，今回より空洞掘削時における間隙

水圧の変動量が大きくなることが予想され，空洞の力学的安定性に影響を与えることも考

えられる．すなわち，空洞掘削に伴い空洞周辺の間隙水圧が一時的に増加するとともに，
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有効応力が減少することで壁面近傍の岩盤が破壊状態に近づき，新規亀裂の発生や透水性

の増加といった掘削影響領域の発生･拡大につながることも考えられる．したがって，軟

岩地盤で空洞を掘削する場合には有効応力で定式化された水‐土連成解析で空洞の力学

的安定性を検討する必要がある．  
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第７章 堆積軟岩空洞の予測解析手法 

軟岩は一般にひずみ軟化挙動，ダイレイタンシー挙動ならびに時間依存性挙動を呈する

材料である．放射性廃棄物の処分空洞の長期安定性を議論するうえで重要な時間依存性挙

動は，岩のひずみ速度，クリープならびに応力緩和などが挙げられる．これらはそれぞれ

個別の挙動ではなく，同一の時間依存性挙動を異なる側面から見たもので，相互に関係す

る挙動である．これまでひずみ軟化挙動，時間依存性挙動を説明できる種々の構成式が提

案されているが，実際の軟岩地山にトンネル・地下空洞の挙動に基づいて適用性を検討し

た例は少ない．そこで，本章においては，足立・岡によって提案されているひずみ軟化型

弾粘塑性水‐土連成モデルに強度，変形特性の拘束圧依存性およびひずみ速度依存性を考

慮できるようにし，その適用性について室内試験結果および掘削時挙動と比較して検証し

た結果について述べる． 

7.1. ひずみ軟化型弾粘塑性水‐土連成解析モデル 

7.1.1 材料パラメータの拘束圧，ひずみ速度依存性 

試験空洞周辺の対象岩種である軽石凝灰岩について，有効拘束圧，ひずみ速度を変化さ

せた三軸圧縮 CD 試験，有効拘束圧，クリープ載荷応力を変化させた三軸クリープ試験な

らびに等方圧密試験を実施した．試験は土木学会「軟岩の調査･試験の指針(案)」に基づき，

三軸圧縮 CD 試験は｢指針(案) 3.3.3 軟岩の三軸圧縮試験｣に準拠し，圧密排水条件下でひ

ずみ速度を 0.001, 0.01, 0.05 %/min の 3 パターン，有効拘束圧を 0.1, 0.5, 1.0, 1.5 MPa の 

4 パターンの 12 ケースで，軸ひずみが 15 %に至るまで軸圧縮を継続した．また，上記と

同様の仕様で載荷途中に軸ひずみが 10 %および 12 %に到達した時点で，軸差応力 0 MPa

までの除荷および再載荷をする試験も実施し，計 24 ケースの試験を実施した．三軸圧縮

CD クリープ試験は｢指針(案) 3.3.6 軟岩の三軸圧縮クリープ試験｣に準拠し，圧密排水条

件下で有効拘束圧を 0.5, 1.0 MPa として，クリープ応力は三軸圧縮試験の軸差強度の 70, 80, 

90 %の 6 ケースを実施した．なお，クリープ試験の載荷日数は 30 日とした． 

その試験結果から算定した材料パラメータのうち，せん断弾性係数G ，ひずみ硬化パラ

メータG′には，拘束圧依存性およびひずみ速度依存性が認められた．また， *
fM には，拘

束圧依存性が認められた．図-7.1.1～図-7.1.3 に三軸圧縮試験結果から求めた上記材料

パラメータの整理結果を示す．図中の 3σ は試験時の拘束圧 (圧密圧力)， 11ε& は試験時のひ

ずみ速度で， 0p は基準拘束圧: 0.1 MPa， 110ε& は基準ひずみ速度: 0.01 %/min である．なお，
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試験結果から算定した材料パラメータの設定については，参考-1 に示す． 

 G （試験値） 0/ GG （ 0G による正規化）  

拘
束
圧
依
存
性 

10–1 100 101101

102

103

p0+σm0

a=4.672
b=0.450

G
(M

P
a)

Y=exp(a)*Xb

2p0

0.05%/min
0.01%/min
0.001%/min

G=149.4
G=106.9
G=101.9

10–1 100 10110–1

100

101

p0+σm0

a=7.901e–17

β=0.388

G
/G

0

Y=exp(a)*Xb

2p0

0.05%/min     G0=149.7MPa
0.01%/min     G0=106.2MPa
0.001%/min   G0=106.1MPa

G=1.000
G=1.000
G=1.000

 

 

 
※実線は各ひずみ速度ごとの回帰直線 ※ 正規化に用いた G0 は，各ひずみ速度

の拘束圧 0.1MPa の G の平均値 
 

ひ
ず
み
速
度
依
存
性 

10–1 100 101101

102

103

ε0+ε

a=4.724
b=0.238

G
(M

P
a)

Y=exp(a)*Xb

2ε0

0.1MPa
0.5MPa
1.0MPa
1.5MPa

G01=112.6
G05=173.1
G10=234.7
G15=259.7

10–1 100 10110–1

100

101

ε0+ε

θ2=0.147

G
/G

0

Y=exp(a)*Xb

2ε0

0.1MPa G0=106.2MPa
0.5MPa G0=178.2MPa
1.0MPa G0=237.6MPa
1.5MPa G0=264.5MPa

a=–1.76e–18

 

 

 ※実線は各拘束圧ごとの回帰直線 
 

※ 正規化に用いた G0 は，各拘束圧のひ

ずみ速度 0.01%/min の G の平均値 
 

図-7.1.1 せん断弾性係数（G ）の拘束圧・ひずみ速度依存性 

    

拘
束
圧
依
存
性 

10–1 100 101
1

2

p0+σm0

a=1.775
b=–0.164

M
f*

Y=exp(a)*Xb

2p0

0.05%/min
0.01%/min
0.001%/min

10–1 100 101
1

2

p0+σm0

a=0.5910
b=–0.183

M
f*

Y=exp(a)*Xb

2p0

0.05%/min
0.01%/min
0.001%/min

ξ=0.183

Mf0
*=1.81

 

 

 ※実線は各ひずみの回帰直線 ※実線は全データによる回帰直線  

図-7.1.2 ひずみ硬化パラメータ（ *
fM ）の拘束圧依存性 

● 0.05 %/min
▲ 0.01 %/min
■ 0.001 %/min

● 0.1 MPa
■ 0.5 MPa
▲ 1.0 MPa
▼ 1.5 MPa
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 G′（試験値） 0/ GG ′′ （ 0G ′による正規化）  

拘
束
圧
依
存
性 

10–1 100 101101

102

103

104

p0+σm0

a=6.708
b=–0.631

G
'

Y=exp(a)*Xb

2p0

0.05%/min
0.01%/min
0.001%/min

10–1 100 10110–1

100

101

p0+σm0

a=–1.405e–16

S=0.575

G
'/G

0'

Y=exp(a)*Xb

2p0

0.05%/min     G0'=641.0
0.01%/min     G0'=824.5

G=1.025
G=0.9933
G=1.000

 

 

 

※実線は各ひずみ速度の回帰直線 
※ひずみ速度 0.001%/min,拘束圧 0.1MPa
の結果は除く 

※ 正規化に用いた G’0 は，各ひずみ速度

の拘束圧 0.1MPa の G’の平均値（ただ

し，ひずみ速度 0.001%/min の正規化

は除く） 
※実線は正規化データによる回帰直線 

 

ひ
ず
み
速
度
依
存
性 

10–1 100 101101

102

103

104

ε0+ε

a=6.714
b=–0.230

G
'

Y=exp(a)*Xb

2ε0

0.1MPa
0.5MPa
1.0MPa
1.5MPa

10–1 100 10110–1

100

101

ε0+ε

θ1=−0.105

G
'/G

0'

Y=exp(a)*Xb

2ε0

0.1MPa G0'=824.5
0.5MPa G0'=401.9
1.0MPa G0'=284.2
1.5MPa G0'=220.4

a=1.33e–19

 

 

 
※実線は各拘束圧ごとの回帰直線 
※ひずみ速度 0.001%/min,拘束圧 0.1MPa
の結果は除く 

※ 正規化に用いた G’0 は，各拘束圧のひ

ずみ速度 0.01%/min の G’の平均値 
※実線は正規化データによる回帰直線 

 

図-7.1.3 ひずみ硬化パラメータ（G′）の拘束圧・ひずみ速度依存性 
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参考‐1：試験結果に基づく材料パラメータの設定 

① せん断弾性係数（G ），ポアソン比（ν ） 

せん断弾性係数G ，ポアソン比ν は三軸圧縮試験結果から下記の式により設定した．

設定の概要を下図に示す． 

 
113 e

qG
Δ
Δ

= ，  
11

11

/26
/23

e
e

v

v

ΔΔ+
ΔΔ−

=
ε
εν  

 3/1111 ve εε −= ， 3311 2εεε +=v ，  31 σσ ′−′=q  

ここで， 11e は偏差ひずみ， 11ε は軸ひずみおよび vε は体積ひずみである．また，q は

軸差応力， 1σ ′ は軸方向応力， 3σ ′ は拘束圧（圧密圧力）である．傾き 1111 /,/ eeq v ΔΔΔΔ ε

は，偏差ひずみ 11e が 0.1 %レベルの初期接線勾配で設定した． 

0

傾き

1111 3
1,

e
qG

e
q

Δ
Δ

=
Δ
Δ 体

積
ひ
ず
み

vεq
軸
差
応
力

vε

q

傾き

11

11

11 /26
/23,

e
e

e v

vv

ΔΔ+
ΔΔ−

=
Δ
Δ

ε
ενε

m

y
f

q
M

σ ′
=

3
2*

1e偏差ひずみ

yq

 
〔せん断弾性係数およびポアソン比設定の概要〕 

ポアソン比ν は，上記で算定した負の値を除いた全供試体の平均値とした． 

0.1 MPa 0.5 MPa 1.0 MPa 1.5 MPa
0.026 0.118 0.184 0.191
0.261 0.267 0.241 0.260
0.082 0.038 0.103 0.039
0.328 0.217 0.244 0.178
0.196 -0.081 0.041 0.076
― 0.315 0.059 0.254

全平均値 0.17

0.001%/min

ひずみ速度
ポアソン比

0.05%/min

0.01%/min

 

② ひずみ硬化パラメータ（ *, fMG′ ） 

G′は残留状態における応力比 pγη ～* の初期接線勾配である．ここでは，三軸圧縮

試験の残留状態で繰返し除荷･載荷（2 回）した時の軸差応力－軸差ひずみ関係の初期

接線勾配として設定した． 
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*
fM は残留状態の *η の値であり，下記式より算定した． 

 
m

f
J

M
σ ′

= 2* 2
，  ( )312 3

22 σσ ′−′=J ， ( )31 2
3
1 σσσ ′+′=′m  

  ここで， 1σ ′と 3σ ′は残留時の主応力 

 ③ 塑性ポテンシャルパラメータ（ mbσ ） 

塑性ポテンシャルパラメータは，等方圧密試験の圧密降伏応力とし mbσ = 6.4 MPa と

した．  

④ 塑性ポテンシャルパラメータ（b ）と過圧密境界パラメータ（ mM ） 

塑性ポテンシャルパラメータ b と過圧密境界パラメータ mM は，異なる拘束圧条件

の三軸圧縮試験で得られる最大体積圧縮ひずみが発生するときの応力比η と平均主

応力の関係から設定した． 

–2 0 2 4
0

2

4

σm' (MPa)

2/
3ｑ

 (M
P

a)

Mm

b=0.33

pt
a=0.4335
b=1.3014

=1.30

 
⑤ 先行履歴応力（ bp ） 

先行履歴応力は先行圧密応力相当の変曲点であり，三軸圧縮試験で得られるピーク

強度と残留強度が交差する拘束圧（ bp =1.76）として設定した． 

10–2 10–1 100 10110–1

100

101

σm0(MPa)

σ 1
−σ

3 (
M

P
a)

pt 1.76

ピーク
残留

  3σ (MPa) 
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⑥ 応力履歴パラメータ（τ ）とひずみ速度パラメータ（ a ） 

応力履歴パラメータ（τ ）は，三軸圧縮 CD 試験のシミュレーションにより，ピー

ク強度が試験結果と一致するように各ひずみ速度に対する偏差応力～偏差ひずみ曲線

をフィッティングできるように設定し，基準ひずみ速度 0.01 %/min の応力履歴パラメ

ータ 0τ を 198.5 min，ひずみ速度依存パラメータ a を 0.902 とした． 

10–5 10–4 10–3 10–2101

102

103

104

105

a=0.902

τ

ひずみ速度 (1/min)

pt

τ0=198.5

0.1MPa
0.5MPa
1.0MPa
1.5MPa

 

⑦ 遷移クリープパラメータ（C ） 

三軸クリープ試験のシミュレーションにより，両対数軸のひずみ速度とクリープ時

間の遷移クリープ状態（１次クリープ状態）の勾配をカーブフィッティングできる最

適値としてC = 0.04 を設定した． 

10–2 100 102 104 106

10–8

10–6

10–4

10–2

Elapsed time (min)

D
ev

ia
to

ri
c

st
ra

in
 r

at
e

(1
/m

in
)

Prediction
Experiment 70 %
Experiment 80 %
Experiment 90 %

Creep loading stress
90 % of strength

80 %

70 % 

MPa5.0'
3 =σ

 
三軸 CD クリープ試験のシミュレーション結果（C = 0.04） 

 

 0τ = 198.5
a =0.902 

 ひずみ速度 11ε&  (1/min) 
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7.1.2 拘束圧，ひずみ速度依存性の関数の導入 

7.1.1 項で示したとおり，変形特性および強度特性に拘束圧依存性およびひずみ速度依

存性が認められた．従来のモデルは，拘束圧ごとに材料パラメータを設定することで，軟

岩の特徴的な力学挙動をほとんど考慮できる構成式となっているが，各拘束圧ごとに材料

パラメータが設定されることから，唯一のパラメータで，他の拘束圧の試験結果を再現で

きないという問題がある．多段ベンチカットなどによる大断面空洞の掘削問題を取り扱う

ためには，逐次掘削解放に伴う周辺岩盤の応力が変化することから，拘束圧変化に応じて

連続的に変化する材料パラメータとすることが望ましい． 

従来モデルのひずみ速度効果に関しては，瞬間のひずみ速さのみではなく，その状態に

至るまでの平均ひずみ速さに依存すると考え，時間速度の関数を第１章 1.5 節 式(1-21)

で示したように下記のように定義している． 

( ) dt
F
FC

F
FCdz

a

⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
−+=

00

1      (7-1) 

( )21,ˆ IIFF = ， kkI ε&=1 ， ijij eeI &&=2 ， dtijij ∫= εε & ， tijij /εε =&  

( )21,ˆ IIFF = ， kkI ε&=1 ， ijij eeI &&=2 ， dtijij ∫= εε & ， tijij /εε =&  

ここで，dz は時間測度増分，dt は実時間増分， 1I ， 2I はひずみ測度テンソルの 1 次, 2 次

不変量， ijε& はひずみ速度テンソル， ije& はひずみ速度テンソルの偏差成分， ijε および t は

それぞれせん断開始からの総ひずみおよび総時間， 00 , FF は FF , の基準不変量である．

a ，C は，時間依存性パラメータで，それぞれひずみ速度パラメータ，遷移クリープパラ

メータである．この新しい時間速度を用いて，応力履歴のひずみ速度効果に関して，時間

依存性を表すひずみ速度パラメータ a により，ピーク強度のひずみ速度効果を表現してい

る．この材料パラメータ a はクリープ破壊時間にも影響する．そして足立･岡らは，上記

式(7-1)を導入することにより，大谷石の室内試験結果に基づき，応力履歴の時間依存性挙

動が再現できることを検証している．強度特性のひずみ速度依存性は考慮されているもの

の，ひずみ速度の変化に伴う剛性変化，すなわち変形特性のひずみ速度依存性は考慮され

ていない． 

そこで，本研究では，三軸圧縮 CD 試験で拘束圧依存およびひずみ速度依存が認められ
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たせん断弾性係数G ，ひずみ硬化‐軟化パラメータ *
fM ，G′に拘束圧依存性およびひず

み測度依存性を考慮する次式の関数を導入することを試みた． 

1

0

0

0

30
0 22

θ
σ

⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛ +
⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛ +′=′
−

F
FF

p
pGG

S

     (7-2) 

ξ
σ

−

⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛ +
=

0

30**

20 p
pMM ff      (7-3) 

2

0

0

0

30
0 22

θβ
σ

⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛ +
⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛ +
=

F
FF

p
pGG  if bp≤3σ    (7-4-a) 

2

0

0

0

0
0 22

θβ

⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛ +
⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛ +
=

F
FF

p
ppGG b  if bp>3σ    (7-4-b) 

ここで， bp は先行履歴応力， 0p は基準拘束圧， 00 , GG′ は基準拘束圧 0p および基準ひ

ずみ測度 0F におけるG′およびG の値である． *
0fM は基準拘束圧 0p における *

fM の値であ

る． 3σ は最小主応力（拘束圧）である． βξ ,,S は拘束圧依存性に関するパラメータで，

21, θθ はひずみ速度依存性に関するパラメータである． 

軸対称三軸状態下におけるひずみ測度関数 ),()( 2111 IIFFF ≅= ε& は次のとおり誘導され

る．軸ひずみ 11ε は偏差ひずみ 11e と体積ひずみ vε より， 

 ve εε
3
1

1111 +=        (7-5） 

軸ひずみ速度は， 

 ve εε &&&
3
1

1111 +=        (7-6) 

偏差ひずみは 0332211 =++ eee であり，軸対称三軸状態下では 3322 ee = であることから，

02 3311 =+ ee となり， 1133 2
1 ee −= となる． 

),( 21 IIF の 2 次不変量 2I は，上記の関係から下記のとおり表される． 

 ( ) ( ) 11

2

11
2
11

2
33

2
11

2
33

2
22

2
112 2

3
2
12

2
12

2
1

2
1 eeeeeeeeI &&&&&&&& =⎟

⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛−+=+=++=  (7-7) 
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F したがって， 211 3
2 Ie =&       (7-8) 

また，体積ひずみ vε は kkεεεε =++ 332211 であり，その体積ひずみ速度は 

1Ikkv == εε &&        (7-9) 

であることから，1 次不変量 1I と等価である． 

したがって，上記からひずみ測度効果を表す時間測度関数は下記のとおりとなる． 

 
),(

3
1

3
2

3
1)(

2112

1111

IIFIIF

eFF v

≅⎟
⎠

⎞
⎜
⎝

⎛ +=

⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ += εε &&&

    (7-7) 

なお，本研究でのシミュレーション解析におけるひずみ測度関数 ),( 21 IIF については，

最初の試みであることから，簡略化のために 1 次不変量 1I を省略し )( 2IFF = により計算

を行った． 1I は圧密時間などにも関係することから，解析の信頼性を向上させるためには，

F について今後さらに検討していくべき課題である． 

図-7.1.4 には，上記式（7-2），（7-3）ならびに（7-4）の概念図を示す．ここで， 11ε& は

三軸圧縮 CD 試験時のひずみ速度， 110ε& は基準ひずみ速度である． 
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図-7.1.4 式（7-2），（7-3），（7-4）の概念図 
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7.1.3 室内試験結果のシミュレーション解析 

(1) 試験結果に基づき設定した材料パラメータのシミュレーション解析 

基準拘束圧 0p を 0.1 MPa，基準ひずみ速度 110ε& を 0.01 %/min として，試験結果に基づき

設定した材料パラメータ（表-7.1.1）で三軸圧縮試験をシミュレーション解析した結果の

一例を図-7.1.5 に示す．三軸圧縮 CD 試験の応力－ひずみ曲線は，ピーク強度到達後に緩

やかな軟化過程を示すが，シミュレーションではその再現性が低い．軟化過程の再現性が

低い原因は，ひずみ軟化過程を表すひずみ硬化パラメータG′である．また，各拘束圧に

おけるピーク強度の再現性（拘束圧依存性）が低い．ピーク強度の再現性が低い原因は，

応力履歴を表すτ ， a ならびに拘束圧依存性パラメータの βξ ,,S である．そこで再現性

の低いパラメータをパラメータスタディにより設定することとした．  

表-7.1.1 試験結果に基づき設定した材料パラメータ 

材 料 パ ラ メ ー タ 記 号 単 位 設 定 に 必 要 な 試 験

1 基 準 拘 束 圧 M P a 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0 .1

2 基 準 ひ ず み速 度 % /m in 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0 .0 1

3 せ ん 断 弾 性 係 数 M P a 三 軸 圧 縮 C D 試 験 1 2 0

4 ポ ア ソ ン比 ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0 .1 7

5 ひ ず み 硬 化 パ ラ メ ー タ ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 8 2 4 .5

6 ひ ず み 硬 化 パ ラ メ ー タ ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 1 .8 1

7 塑 性 ポ テ ン シ ャ ル パ ラ メ ー タ M P a 等 方 圧 密 試 験 6 .4 0

8 塑 性 ポ テ ン シ ャ ル パ ラ メ ー タ M P a 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0 .3 3

9 過 圧 密 境 界 パ ラ メ ー タ ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 1 .3 0

1 0 先 行 履 歴 応 力 M P a 三 軸 圧 縮 C D 試 験 1 .7 6

1 1 　  の 拘 束 圧 依 存パ ラ メ ー タ ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0 .5 7 5

1 2 　  の 拘 束 圧 依 存パ ラ メ ー タ ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0 .1 8 3

1 3 　  の 拘 束 圧 依 存パ ラ メ ー タ ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0 .3 8 8

1 4 応 力 履 歴 パ ラ メ ー タ m in 三 軸 圧 縮 C D 試 験 1 9 8 .5

1 5 　  の ひ ず み 速 度 依 存 パ ラ メ ー タ ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0 .9 0 2

1 6 遷 移 ク リ ー プ パ ラ メ ー タ ― 三 軸 C D ク リ ー プ 試 験 0 .0 4

1 7 　  の ひ ず み 速 度 依 存 パ ラ メ ー タ ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0 .1 4 7

1 8 　  の ひ ず み 速 度 依 存 パ ラ メ ー タ ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0

試 験 結 果か ら
設 定 し た

パ ラ メ ー タ

0p

ν

m bσ
b

mM

bp
'G S

ξ

G β

τ a
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G
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*
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0τ

1 10ε&
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〔拘 束 圧〕 

σ3=1.5MPa（解析）

σ3=1.0MPa（解析）

σ3=0.1MPa（解析）

σ3=0.5MPa（解析）

pt
σ3=1.5MPa（試験）

σ3=1.0MPa（試験）

σ3=0.1MPa（試験）

σ3=0.5MPa（試験）

 
 

 

図-7.1.5 試験結果に基づく材料パラメータによるシミュレーション解析結果 

ひずみ速度：0.01 %/min

偏差ひずみ 11e  (％)
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(2) 材料パラメータのパラメータスタディ 

上記より三軸圧縮試験の再現性が低い材料パラメータは，ピーク強度後の軟化過程を表

現するひずみ硬化パラメータG′および応力履歴を表現するτ ，a と拘束圧依存性パラメー

タの βξ ,,S である．このため，下記手順でパラメータスタディを実施した． 

① ひずみ軟化過程を表すG′のパラメータスタディ 

図-7.1.6 に示すとおり緩やかな軟化過程の再現に影響が大きいパラメータはG′であり，

G′を小さくすることにより軟化過程が緩やかになる． 
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偏差ひずみ (%)
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−σ

3 (
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P
a)

拘束圧1.0MPa　ひずみ速度0.01%/min

残留強度

軟化過程

ピーク時のひずみ

ピーク強度 試験
G'=1200
G'=284(試験値)
G'=160

 
図-7.1.6 軟化過程のG′ の影響 

そこで，基準拘束圧 0.1MPa, 基準ひずみ速度 0.01%/min のケースについて, パラメータ

スタディを実施した結果, 0G′ =240 とすることで試験結果の再現性が高くなる(図-7.1.7). 

0 5 10 15 20
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偏差ひずみ  (%)

σ 1
−σ

3 (
M

P
a)

拘束圧0.1MPa　ひずみ速度 0.01%/min

試験
解析

〔 0G′ = 824.5 での結果〕 
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3 (
M

P
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拘束圧0.1MPa　ひずみ速度 0.01%/min

解析

試験

 
〔 0G′ = 240 での結果〕 

図-7.1.7 ひずみ硬化パラメータG′のパラメータスタディ 

② 応力履歴パラメータτ ， a と拘束圧依存性パラメータ βξ ,,S  

ひずみ硬化パラメータ 0G′ を変更したことから，応力履歴を表現するτ ，a を基準拘束圧

0.1 MPa の各ひずみ速度に対するピーク強度が試験結果と一致するようにシミュレーショ

ンにより再設定した．その結果は図-7.1.9に示すとおりであり，基準ひずみ速度 0.01 %/min

に対する 0τ を 815 min，そのひずみ速度依存パラメータ a を 0.955 とした． 

偏差ひずみ 11e  (％)

偏差ひずみ 11e  (％) 偏差ひずみ 11e  (％) 
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図-7.1.8 試験結果に基づく a,τ (再掲)

10–5 10–4 10–3 10–2101

102

103

104

105

a=0.955

τ 
(m

in
)

ひずみ速度  (1/min)

pt

τ0=815.8

 
図-7.1.9 0G′ 変更後の a,τ  

再設定したひずみ硬化パラメータ 0G′ および 0τ ， a を用いて，偏差応力－偏差ひずみ曲

線が，試験結果と一致するように拘束圧依存パラメータ（ βξ ,,S ）をパラメータスタデ

ィにより再設定した．シミュレーションにより再設定した設定パラメータを表-7.1.2 に

示す．  

表-7.1.2 設定した材料パラメータ 

材料パラメータ 記号 単位

1 基準拘束圧 MPa 0.1
2 基準ひずみ速度 %/min 0.01
3 せん断弾性係数 MPa 120.0
4 ポアソン比 ― 0.17
5 ひずみ硬化パラメータ ― 240.0

6 ひずみ硬化パラメータ ― 1.81
7 塑性ポテンシャルパラメータ MPa 6.40
8 塑性ポテンシャルパラメータ MPa 0.33
9 過圧密境界パラメータ ― 1.30

10 先行履歴応力 MPa 1.76
11 　 の拘束圧依存パラメータ ― 1.05
12 　 の拘束圧依存パラメータ ― 0.11
13 　 の拘束圧依存パラメータ ― 0.70
14 応力履歴パラメータ min 815
15 　 のひずみ速度依存パラメータ ― 0.959

16 遷移クリープパラメータ ― 0.04
17 　 のひずみ速度依存パラメータ ― 0.147
18 　 のひずみ速度依存パラメータ ― 0

　※　　　：パラメータスタディにより再設定したパラメータ

設定
パラメータ

0p

ν

mbσ

b
mM

bp
'G S

ξ

G β

τ a
C

G
'G

2θ

1θ

*
fM

0G

0G ′
*

0fM

0τ

110ε&

 

(3) 設定パラメータによるシミュレーション解析結果 

上記で設定した材料パラメータによる三軸圧縮 CD 試験のシミュレーション解析結果と

試験結果を図-7.1.10 に示す．なお，参考-2 には，全ての試験ケースとシミュレーション

解析の結果を示す． 

軸差強度－偏差ひずみの関係は，ピーク強度，残留強度ならびに軟化過程をシミュレー

τ
 

τ
 

 0τ = 815 
a =0.955 

 

 0τ = 198.5
a =0.902 

基準拘束圧; p0 =0.1MPa 

 ひずみ速度 11ε&  (1/min)  ひずみ速度 11ε&  (1/min) 
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トできていると判断される．体積ひずみ－偏差ひずみの関係は，高拘束圧( 3σ ≧1.0 MPa)

の再現性は高い．一方，低拘束圧( 3σ ≦0.5 MPa)では，偏差ひずみ 3 %までの範囲の再現

性は高いが，残留応力時に過大な体積膨張が生じている．これは構成モデルにおいて，過

圧密境界面の変化を考慮していないことが考えられる．足立･岡ら 9) は，過圧密境界面の

変化を考慮することにより，残留応力時の過大な体積膨張が軽減されるとしている．ただ

し，空洞掘削時の変位計測結果では，岩盤内ひずみは 1.0 % 程度であり，低拘束圧下の体

積ひずみの過大評価が，空洞掘削問題を取り扱ううえで大きく影響することはないと考え

られる． 
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〔軸差強度と偏差ひずみの関係〕  〔体積ひずみと偏差ひずみの関係〕 

図-7.1.10 三軸圧縮 CD 試験のシミュレーション結果 

図-7.1.11 に三軸圧縮クリープ試験とシミュレーション解析結果の比較を示す．三軸圧

縮クリープ試験は，試験日数を 30 日としたため，載荷応力 90 %の試験では，クリープ破

壊しているが，載荷応力 70 %，80 %ではクリープ破壊していない．ただし，載荷応力 80 %

の結果には，加速クリープの兆候が認められ，クリープ破壊前の状態であると判断される．

解析結果は，試験で得られたクリープ挙動を再現できていると判断される． 

10–2 100 102 104 106

10–8

10–6

10–4

10–2

Elapsed time (min)

D
ev

ia
to

ri
c

st
ra

in
 r

at
e

(1
/m

in
)

Prediction
Experiment 70 %
Experiment 80 %
Experiment 90 %

Creep loading stress
90 % of strength

80 %

70 % 

MPa5.0'
3 =σ

 

図-7.1.11 三軸 CD クリープ試験のシミュレーション結果（再掲） 
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ひずみ速度  0.05 %/min
σ3=1.5MPa（解析）

σ3=1.0MPa（解析）

σ3=0.1MPa（解析）

σ3=0.5MPa（解析）
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σ3=0.1MPa（試験）

σ3=0.5MPa（試験）
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ひずみ速度  0.01 %/min
σ3=1.5MPa（解析）

σ3=1.0MPa（解析）

σ3=0.1MPa（解析）

σ3=0.5MPa（解析）

pt
σ3=1.5MPa（試験）

σ3=1.0MPa（試験）

σ3=0.1MPa（試験）

σ3=0.5MPa（試験）

〔参考-2〕   

 

  

 

7.2. 堆積軟岩空洞掘削問題への適用 

試験空洞の掘削問題の解析には，足立･岡によるひずみ軟化型弾粘塑性構成式が導入さ

れている二次元水－土連成有限要素解析プログラムを用いた．本プログラムの飽和地盤の

粒子構造骨格と粒子間の間隙水との相互作用を表す支配方程式としては，Biot の式を用い

ている．空間離散化には有限要素法を適用し，時間離散化には後退差分法による差分近似

を適用した．ひずみ軟化型弾粘塑性水－土連成有限要素解析の定式化については付録-1

に示す． 

7.2.1 解析条件 

 (1) 解析領域と境界条件 

トンネル･空洞解析に有限要素法を適用する場合に，その解析の対象とする領域は，解

析目的に応じてトンネルの水平方向および鉛直方向に十分な範囲を設定する必要がある．

NATM 設計施工指針では,「側方領域はトンネル側壁面からトンネル外径の 4～5 倍程度，

下方領域はトンネル底面からトンネル外径の 2～3 倍程度」としている．ただし，この指

針は全応力解析を対象としたものである．水－土連成解析では，間隙水の移動による変形

偏差ひずみ 11e  (％)

偏差ひずみ 11e  (％)

偏差ひずみ 11e  (％)

偏差ひずみ 11e  (％) 偏差ひずみ 11e  (％) 

偏差ひずみ 11e  (％) 
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と応力の連成問題を取り扱うことから，解析領域の違いによる間隙水圧分布に影響のない

範囲を解析領域とする必要がある．そこで，解析領域の違いが間隙水圧分布にどのような

影響を与えるか，予備解析によって検討した．予備解析の解析対象領域は 図-7.2.1 に示

す 2 ケースである．水平方向は空洞中心から 250 m の範囲(13D 相当, D: 空洞幅)，空洞上

方方向は土被り相当の 100 m とし，空洞下方方向は，空洞底面から 100 m(6D 相当)と 200m 

(11D 相当)の 2 ケースである．水理境界条件および地盤の透水性は，下端部：非排水，側

方端部：排水(静水圧分布)ならびに上端部：排水とし，空洞掘削面は，排水状態として圧

力水頭をゼロとし，岩盤は解析領域内で一様な透水性(3.0×10-8 m/s)とした． 

予備解析結果は図-7.2.2 に示すとおりである．解析領域全体の間隙水圧分布は，空洞

下方 100m メッシュの下端部では，空洞下方 200m メッシュの結果と比較すると差異が認

められる．これはメッシュ下端の水理境界の影響によるものと推定される．一方，空洞周

辺部においては，両ケースに大きな違いは認められない．また，空洞周辺岩盤の変位も両

ケースで差異は認められなかった．したがって，解析領域として，側方領域は空洞側壁面

から空洞径の 13 倍以上，下方領域は空洞底面から空洞径の 6 倍以上確保することとした． 
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〔空洞下方 100m メッシュ〕 
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図-7.2.1 予備解析検討の解析領域 
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〔空洞周辺拡大〕，空洞幅:約 18 m

図-7.2.2 空洞掘削完了時の間隙水圧分布 

本検討での解析メッシュは，図-7.2.3 に示すとおりであり，予備解析の結果から，水

理境界の影響を小さくするために，水平方向領域は空洞径の 13 倍以上，鉛直下方領域は

空洞径の 6 倍以上確保し，空洞周辺（空洞壁面から 8m の範囲）のメッシュ幅は 0.5m 間

隔とした（要素数：4,658，節点数：4,821）．変位境界条件は，上端部はフリー，下端部は

固定境界ならびに側方端部は鉛直ローラーとした． 

静
水
圧

排水
非排水

掘削面排水（圧力水頭＝ゼロ）

静
水
圧

 
図-7.2.3 解析領域と水理境界条件 

(2) 解析物性値 

初期応力条件および支保工物性値は表-7.2.1 に示すとおりである．地下空洞の掘削解

析における最も確実な初期地圧の推定方法は，空洞掘削位置近傍で直接地圧を計測するこ

とと考えられるが，堆積軟岩では地圧計測結果に周辺トンネルなどの掘削に伴う間隙水圧

低下の影響が含まれる．特に，間隙水圧低下前の岩盤応力状態を初期応力として解析を実

（単位：MPa）（単位：MPa）
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施する場合には，計測地圧を補正することが必要となる．アプローチトンネル掘削前に実

施した地下水調査では，ほぼ地表面に地下水があったことから，アプローチトンネル掘削

により減少した間隙水圧: 0.41 MPa を補正することとした．そこで，解析での初期応力は，

埋設ひずみ法により求めた初期地圧（アプローチトンネル掘削後に計測）に対して，土被

り相当圧に基づく減少間隙水圧分を鉛直･水平両方向に加えて設定した．  

 
σy＝2.70MPa

σz＝1.98MPa

τyz=-0.04MPa

初期地圧
（調査坑掘削地圧）

σy＝2.29MPa

σz＝1.57MPa

τyz=-0.04MPa

計測地圧
（調査坑掘削後地圧）

減少間隙水圧（Δp） 

Δp = σz0－σz 
= 1.98 MPa－1.57 MPa 
= 0.41 MPa 

σz0 = 土被り相当圧（1.98MPa） 

初期地圧 
(トンネル掘削前地圧) 

計測地圧 
(トンネル掘削後地圧) 

 

支保工要素のモデルについては，吹付コンクリートは曲げモーメントを負担せず，軸力

のみを負担する部材としてトラス要素を，鋼製支保工は曲げモーメント，軸力を負担する

部材としてビーム要素とした．なお，ロックボルト工については，連続体解析において作

用効果が十分に反映されないと考えモデル化をしていない．吹付コンクリートの弾性係数

は，吹付コンクリートの品質管理結果から，若材令弾性係数は 24 時間強度に基づく弾性

係数とし，硬化時弾性係数は 28 日後の弾性係数とした．解析では，当該ベンチ掘削時に

は若材令弾性係数を，そして次ベンチ掘削時にその当該ベンチの弾性係数を硬化時のもの

を適用した．材料パラメータは，表-7.1.2 に示したとおりである． 

地盤の透水係数は 図-7.2.4 に示すとおりであり，各地層ごとにモデル化し，その透水

係数は各地層の平均透水係数とした． 

表-7.2.1 初期応力条件および支保工物性値 

単位
初期応力 水平方向応力 MPa

鉛直方向応力 MPa

せん断 MPa

単位 導坑 空洞
t mm 100 300

f ck MPa 18 36
γ kN/m3 23 23

若材令 Ec MPa 18,200 18,200
硬化時 Ec MPa ― 24,200

m2 0.097 0.291
H-125 H-250
SS400 SS540

f yk MPa 245 400
mm ctc 1,200 ctc 1,000

A s m2 0.3 x 10 -3 9.22 x 10 -3

g kN/m 0.23 0.71
Is m4 8.47 x 10-6 1.08 x 10-4

Es MPa 200,000 200,000

項 　目

重量（m当り）

断面二次モーメント

断面積

建込み間隔

断面積

項　　目

弾性係数

規格

降伏点

2.70
1.98

-0.04

弾性係数

単位体積重量

吹付コンクリート

鋼製支保工 使用鋼材

吹付厚
設計基準強度
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礫混り砂岩Tss4 (6E-7)

砂質軽石凝灰岩Tspt32 (4E-8)

軽石混り砂岩Tps32,砂質軽石凝灰岩Tspt31 (1E-7)

凝灰岩Tttf2 (3E-9)

軽石凝灰岩Tpt2 (3E-8)

軽石質砂岩Tpps2 (1E-8)

砂岩Tcs12 (2E-9)

軽石質砂岩Tpps2 (1E-8)

砂質軽石凝灰岩Tspt2 (7E-9)

粗粒砂岩Tcs11 (8E-10)

透水係数（m/sec）  

図-7.2.4 地盤の透水係数 

(3) 解析ステップと掘削解放率 

表-7.2.2 に，解析ステップおよび各掘削ステップにおける掘削解放率を示す． 

解析におけるステップ割りは施工実績に基づき設定した．また，掘削解放率は第２章

2.6 節で示した試験空洞掘削時の計測データをもとに同定した結果を用いており，掘削時

の岩盤変位計測結果の先行変位率を地圧の掘削解放率と定義して掘削ベンチごとの切羽

距離（計測断面と切羽の距離）と変位発生率（各切羽距離での変位と最終変位の比率）の

関係を三次元弾性解析による変位発生率と比較して設定した 12)．解析の刻み時間( tΔ )は，

掘削解放力が作用するステップでは，その解析時間の 100 分割時間( tΔ =解析時間 / 100)

とし，掘削時の放置期間は tΔ =100 min，掘削完了後の放置期間（50 年間）は非常に長期

間となり，計算時間が増大するため， 1+itΔ =1.01× itΔ として刻み時間を徐々に増加させ

た． 

 

7.2.2 解析結果 

 (1) 岩盤変位 

図-7.2.5 に空洞掘削終了後の岩盤内変位分布と壁面変位の経時変化について，計測値

と解析値の比較を示す． 

空洞掘削後の岩盤内変位の分布は，解析値と計測値で概ね一致しているが，解析値の方

が計測よりも大きめの変位が発生している． 

壁面変位の経時変化については，アーチ天端部（01 測線）の岩盤変位は，アーチ切拡

げ完了後に解析では約 8 mm 程度の変位発生が認められ，ベンチ掘削の過程で減少する傾
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向にある．この変位が減少する挙動は，側壁部の変位発生により空洞の天端部が押し上げ

られたものと考えられる．側壁部（07, 09 測線）の変位は，ベンチ 2 中央部の掘削まで計

測値と比較的よく一致しているが，ベンチ 2 側壁部掘削後に 5 mm 程度増加し，その後の

ベンチ 3 掘削からインバート掘削完了後までの変位の発生傾向は計測値と合致している．

一方，アーチ切拡げ後に空洞内部から設置したアーチ肩部（03, 05 測線）は計測値と解析

値は概ね一致している．解析の変位発生は，計測器を設置している当該箇所を掘削した際

に計測値よりも大きめになっている．この当該箇所を掘削した際に大きめの変位が発生し

た理由としては，掘削による周辺岩盤の拘束圧が低下し，本構成モデルで考慮している剛

性の拘束圧依存性によって，実挙動より剛性を小さく評価していることが考えられる． 

解析による変位の再現性は，アーチ天端部および側壁部で大き目となっているものの，

経時的な壁面変位の発生傾向と岩盤内変位の深度分布は概ね一致していると言える． 

表-7.2.2 解析ステップ 

解析ステップ 掘削解放率(%)

初　期 1 初期状態設定 -
2 掘削 50 152 min
3 ズリ出し，支保工打設 50 152 min
4 放置期間 - 93 days
5 掘削 50 164 min
6 ズリ出し，支保工打設 50 164 min
7 放置期間 - 131 days
8 掘削 50 63 min
9 ズリ出し，支保工打設 50 112 min
10 放置期間 - 49 days
11 切拡げ掘削 50 129 min
12 ズリ出し，支保工打設 50 320 min
13 放置期間 - 43 days
14 中央部掘削 100 58 min
15 放置期間 - 16 days
16 側壁部掘削 70 240 min
17 ズリ出し，支保工打設 30 392 min
18 放置期間 - 16 days
19 中央部掘削 100 61 min
20 放置期間 - 11 days
21 側壁部掘削 70 158 min
22 ズリ出し，支保工打設 30 296 min
23 放置期間 - 25 days
24 中央部掘削 100 61 min
25 放置期間 - 13 days
26 側壁部掘削 70 146 min
27 ズリ出し，支保工打設 30 352 min
28 放置期間 - 14 days
29 掘削 70 47 min
30 ズリ出し，支保工打設 30 59 min
31 放置期間 - 7 days

掘削完了後 32 放置期間（50年間） - 50 years

計測坑A

計測坑 B，C

先進導坑

解析時間

-

掘削イベント掘削ステップ

ベンチ1

ベンチ2

ベンチ3

１

インバート部

２

３

４

５

６

７

８

９

アーチ部切拡げ
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図-7.2.5 空洞掘削終了後の岩盤内変位分布と空洞壁面変位の経時変化 

Measured results at B-section
Analytical predictions
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(2) 間隙水圧分布と支保工応力分布 

図-7.2.6 に計測坑掘削終了後，アーチ切拡げ後，インバート掘削完了後の間隙水圧分

布および空洞掘削完了後の支保工応力の解析値と計測値の比較を示す． 

天井アーチ部の間隙水圧は，アーチ切拡げ後に急激に間隙水圧が低下し，その後はほと

んど変化していない．側壁部についても，アーチ切拡げ後に水圧低下が認められ，その後

のベンチ掘削の過程でも水圧低下が生じている．解析は，これらの間隙水圧挙動を概ね再

現している．また，空洞掘削終了後の間隙水圧は空洞近傍でゼロに近くなっており，解析

において，掘削面に圧力水頭をゼロとした排水境界の妥当性も確認された． 

 

図-7.2.6 空洞掘削時の間隙水圧分布（解析と計測の比較） 

 

図-7.2.7 に空洞掘削完了後の支保工応力の解析値と計測値の比較を示す． 

吹付コンクリート応力および鋼製支保工（空洞側）の応力は，計測結果ではアーチ天端

において圧縮応力が発生して最大となる一方，側壁およびインバート部でほとんど発生し

ていない．これらの傾向は解析にも現れており，計測値と解析値の応力値は全体的に概ね

一致している． 
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（空洞掘削後の鋼製支保工応力） 

図-7.2.7 空洞掘削後の支保工応力分布（解析と計測の比較） 

 

 

(3) ゆるみ域（局所安全係数） 

空洞掘削時のゆるみ領域（局所安全係数）を検証するため，三軸圧縮 CD 試験結果をも

とに Hoek-Brown による破壊規準を設定した（図-7.2.8）．その任意の要素応力に対する破

壊接近度を局所安全係数として評価した．その結果は，図-7.2.9 に示すとおりである．

空洞掘削後（インバート）の局所安全係数が 1.0 より低い領域は，アーチ部で 0.5 m，左

右側壁部で 1.0 m，底盤部で 3.0 m であり，掘削損傷領域の評価結果と概ね一致している． 

 

図-7.2.8 三軸圧縮 CD 試験結果に基づく破壊規準（Hoek-Brown） 
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アーチ 1 ベンチ 2 ベンチ 

 

3 ベンチ インバート 局所安全係数(S.F.)の定義 

 

 

図-7.2.9 空洞掘削時の局所安全係数の分布 
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7.3. 全応力解析と有効応力解析の比較 

本節においては，全応力解析（弾性解析）と有効応力解析（弾性解析）の両解析結果と

計測値を比較して問題点の抽出を行い，解析の信頼性向上策について議論する．なお，ひ

ずみ軟化型弾粘塑性水‐土連成モデルは，構成式が弾性解析と異なるため，弾性解析結果

で比較することとした． 

7.3.1 計測値と各解析値の比較 

 (1) 岩盤変位 

天井アーチ部および右側壁部の壁面近傍岩盤変位の経時変化を解析値と計測値で比較

したものを 図-7.3.1 に示す．いずれの解析手法も各ベンチ掘削過程の変位の発生傾向は

よく一致しており再現性は高い． 

 

図-7.3.1 壁面変位の経時変化（解析値と計測値の比較） 

(2) 岩盤内応力 

天井アーチ部および右側壁部の空洞掘削後の岩盤内応力を解析値と計測値で比較した

ものを図-7.3.2 に示す． 

① 解析結果と岩盤内応力測定結果の比較 

最大主応力は，いずれの解析結果でも空洞壁面近傍において応力集中する傾向にあるが，

岩盤内応力測定結果ではその傾向は特に認められない．一方，最小主応力は，いずれの解

析結果も岩盤内応力測定結果とほぼ一致している． 

② 全応力解析結果と有効応力解析結果の比較 

天井アーチ部では，有効応力解析結果に比べて全応力解析結果のほうが応力集中の程度

が大きい．一方，側壁部では，全応力解析に比べて有効応力解析のほうが応力集中の程度
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が大きくなっており，全応力解析と有効応力解析で解析応力値の逆転現象が生じている． 

また，有効応力解析結果では，天井アーチ部と側壁部の解析値がほぼ同程度の値となっ

ている．当フィールドの地圧特性は水平方向地圧が卓越しており，弾性論では側壁部より

天井アーチ部のほうが応力値は大きくならなければならないが，有効応力結果は再現でき

ていない． 

 

図-7.3.2 岩盤内応力（二次応力）の解析値と計測値の比較 

7.3.2 全応力解析と有効応力解析の最大主応力が異なる原因 

堆積軟岩特性として，調査坑など試験空洞周辺のトンネルの掘削に伴う間隙水圧の低下

により有効応力は増加するが，その増加量は間隙水圧低下相当分よりは小さいため，空洞

周辺の全応力（有効応力＋間隙水圧）も低下する．有効応力解析における初期地圧の設定

方法は，下記に示すとおり，計測地圧（調査坑掘削後計測）に土被り相当圧に基づく減少

間隙水圧分を鉛直･水平両方向に加えて設定した． 
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一方，全応力解析は間隙水圧変化が考慮されないため，試験空洞掘削前に計測した地圧

を初期地圧として解析を行っている． 

そこで，全応力および有効応力解析にて算定された掘削に伴う応力と間隙水圧の経時変

化と計測地圧を比較した．その結果は 図-7.3.3 に示すとおりであり，有効応力解析にお

ける空洞掘削前の水平方向全応力は計測地圧とほぼ等しいが，鉛直方向全応力は 0.23 MPa

程度計測地圧より大きくなっている．つまり，有効応力解析と全応力解析の試験空洞掘削

前地圧に乖離が生じ，側圧比は計測地圧；1.45 に対して有効応力解析；1.27（試験空洞掘

削前）と小さくなっている．このため，側壁部の応力値は，全応力解析結果より有効応力

解析結果の方が大きくなったものと考えられる. 

 

図-7.3.3 掘削に伴う応力および間隙水圧の経時変化 
（初期地圧計測深度：土被り 110 m の要素） 
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隙水圧低下前の岩盤応力状態を初期地圧として解析を実施する場合には，計測地圧を補正

することが必要となる．一般的には土被り相当圧（岩の単位体積重量に土被りを乗じて初

期地圧を推定）で計算されているが，本研究においては，試験空洞掘削前に初期地圧を計

測していたことから，計測地圧にトンネル掘削による間隙水圧低下分を加えて解析を行っ

た．その結果，有効応力解析では試験空洞掘削前の応力に計測地圧と乖離が生じる結果と

なった． 

そこで，調査坑からの湧水に伴う間隙水圧の減少量と有効応力の増加量を定量的に算定

するために，調査坑掘削を模擬した水‐土連成解析を実施し，得られた地圧計測位置にお

ける全応力変化量（間隙水圧低下量－有効応力増加量）を計測地圧に加えて調査坑掘削後

の初期地圧とすることを試みた．調査坑掘削を模擬した解析結果は 図-7.3.4 に示すとお

りである． 

 
図-7.3.4 調査坑掘削を模擬した解析結果 

本解析結果より調査坑掘削に伴う間隙水圧の低下量は 0.74 MPa であり，その低下量に

伴う有効応力増加量は水平方向で 0.30 MPa，鉛直方向で 0.66 MPa である．したがって，

調査坑掘削前の初期地圧を下記のとおり補正した． 
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図-7.3.5 に模擬解析により補正した初期地圧を用いた解析結果と土被り圧に基づき設

定した初期地圧による解析結果の比較を示す．また，図-7.3.6 に右側壁部（壁面深度 0.5m）

の応力および間隙水圧の経時変化を示す．調査坑掘削を模擬した初期地圧での解析結果で

は，側壁部よりもアーチ天端部の方が応力が大きく，かつ側壁部の応力もやや計測値に近

くなる．また，図-7.3.6 に示す側壁付近の応力および間隙水圧の経時変化では，調査坑

掘削を模擬した初期地圧の解析結果は，試験空洞掘削前の応力値が計測地圧とほぼ同等と

なった． 

2 種類の地圧設定方法を比較すると，調査坑を模擬した解析による初期地圧設定方法は，

空洞掘削前後の地圧計測結果に近く，有効応力解析における初期地圧推定方法の選択肢の

一つになると言える．ただし，掘削による間隙水圧の変化は本来三次元的であること，調

査坑掘削前地圧にも種々の不確実性が内在することから，初期地圧の設定にはより慎重な

対応が必要である． 

 

図-7.3.5 初期地圧の設定方法の違いによる解析結果 
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図-7.3.6 右側壁（壁面深度: 0.5 m）の応力および間隙水圧の経時変化 
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7.4. 連接空洞の安定性予測評価および設計方法の一提案 

高レベル放射性廃棄物処分空洞および比較的放射能レベルの高い余裕深度処分空洞に

ついては，対象となる放射能レベルに応じた深度に多連接の空洞群を構築する必要がある．

また，埋設施設の要求機能として，建設･操業･埋戻しまで長期にわたる時間依存を考慮し

た安定性ならびに地震時安定性が要求される． 

堆積軟岩を対象にした放射性廃棄物処分空洞については，その岩盤特性として，ひずみ

軟化，拘束圧依存性，ダイレイタンシーならびに間隙水圧挙動など，これらを連成させた

予測解析および安定性を事前に評価する必要がある．予測解析手法としては，全応力解析

および有効応力解析に分けられるが，本研究による試験空洞掘削前後の各種調査，挙動計

測データに基づく評価から両解析の適用性の高いことが確認された． 

有効応力解析であるひずみ軟化型弾粘塑性水‐土連成解析は，堆積軟岩特性を考慮した

モデルであり，室内試験のシミュレーション解析および試験空洞の掘削問題に適用した結

果，その再現性の高いことが本研究により実証された．また，多連接空洞の掘削，人工バ

リア構築，埋戻しの工程により変化する地下水変化，空洞離間距離の影響ならびに長期的

な挙動まで予測･評価することが可能である． 

一方，全応力解析は，間隙水圧の変化に対応した有効応力変化など，堆積軟岩特性を十

分に評価できる構成式とは言えないが，第 2 章 6 節で示したとおり，試験空洞掘削時の挙

動データに基づきモデルの同定を行った結果，試験空洞掘削時の安定性評価の適用は可能

であると判断される．また，解析用物性値も有効応力解析に比べて比較的簡易に設定する

ことができ，解析のハンドリングという観点から，空洞の形状，支保設計などの比較検討

解析を行う場合には適用性の高いモデルと言える． 

したがって，堆積軟岩空洞を対象とした連接空洞の安定性予測評価については，処分空

洞の基本形状，支保ならびに空洞離間等の比較検討は全応力解析で実施する．そして，そ

の結果に基づき，建設，操業，埋め戻し期間の工程に基づく安定性評価を有効応力解析に

て設計の最終評価とする．具体的な安定性評価フローは図-7.4.1 に示す． 

① 処分空洞の基本諸元の設定および建設時の空洞安定性確認 

空洞形状，支保工仕様ならびに連接空洞の空洞離間影響などの比較検討に際しては，

全応力解析により下記ステップで実施する． 

 1st ステップ ：空洞基本形状，支保工仕様の検討（単設空洞の安定性評価） 

 2nd ステップ ：空洞離間の検討（連接空洞の安定性評価） 
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② 処分空洞の建設･操業･埋め戻しまでの期間における安定性評価 

上記①で設定した空洞形状，支保工仕様ならびに空洞離間距離に基づき設定した基

本レイアウトで，有効応力解析（ひずみ軟化型弾粘塑性水‐土連成解析）により建設･

操業･埋め戻しまでの長期安定性を評価する．また，地震時安定性については，これま

で原子力発電所等の耐震安定性を検討した実績の多い解析コードにより耐震安定性を

評価する． 

Start

1stステップ： 空洞基本形状・支保工仕様の設定

廃棄体・人工バリアの
定置に必要なスペース(建

築限界の確保)
必要内空の設定

単設空洞の安定性評価
-　全応力解析モデル　-

建設時の単設空洞の安定性
No

Yes

連接空洞の安定性評価
-　全応力解析モデル　-

2ndステップ：空洞離間の設定

No

Yes

End

Yes

No

建
設
・
操
業
期
間
の
安
定
性
評
価

建設・操業期間も含めた連接空洞の安定性

加背割りの設定

空
洞
基
本
諸
元
の
設
定
お
よ
び
建
設
時
の
空
洞
安
定
性
確
認

連接空洞の安定性評価
-　水・土連成解析モデル　-

連接空洞の耐震安定性評価
-　地震時動的解析　-

建設時の連接空洞の安定性

 

図-7.4.1 堆積軟岩空洞の安定性予測評価フロー 

連接空洞の安定性評価 

－ 水-土連成解析モデル － 

連接空洞の耐震安定性評価 

－ 地震時動的解析 － 

建設時の連接空洞の安定性

連接空洞の安定性評価 

－ 全応力解析モデル － 

2ndステップ：空洞離間の設定

建設時の単設空洞の安定性

単設空洞の安定性評価 

－ 全応力解析モデル － 

1stステップ：空洞基本形状・支保工仕様の設定

必要内空の設定 

廃棄体・人工バリアの 

定置に必要なスペース 

（建築限界の確保） 

加背割の設定 
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7.5. まとめ 

本章においては，足立・岡によって提案されているひずみ軟化型弾粘塑性モデルに強度，

変形特性の拘束圧依存性およびひずみ速度依存性を考慮できるようにし，その適用性につ

いて室内試験結果および掘削時挙動と比較して検証するとともに，有効応力解析と全応力

解析の比較による解析の問題点を抽出した．さらに．連接処分空洞の安定性評価方法に関

する提案をした． 

(1) ひずみ軟化型弾粘塑性水‐土連成解析の適用性 

ひずみ軟化型弾粘塑性水‐土連成モデルに拘束圧依存性およびひずみ速度依存性を考

慮する関数を加えて，三軸圧縮 CD 試験，三軸 CD クリープ試験の要素シミュレーション

解析を実施した．その結果，拘束圧および載荷速度がそれぞれ異なる三軸圧縮 CD 試験結

果を唯一の材料パラメータで再現できること，および三軸 CD クリープ試験における一次

から三次にわたるクリープ挙動を表現できることを確認した．ただし，低拘束圧部の体積

ひずみは，偏差ひずみが大きい（3 %以上）場合に再現性が低くなるが，実掘削における

ひずみは，3 %を超える可能性は小さく，掘削解析への適用には問題ないと判断される． 

本モデルを試験空洞の掘削問題へ適用した結果，掘削過程の岩盤内変位の解析結果は，

計測値に比べて若干大きめの傾向であるが，間隙水圧挙動および支保工応力などの計測値

と解析値はよく一致しており，空洞挙動の再現性が高いことを確認した． 

(2) 有効応力解析と全応力解析の比較 

解析の信頼性向上を図る観点から，有効応力解析と全応力解析の結果を比較して問題点

の抽出を行った結果，有効応力解析における初期地圧（トンネル掘削前地圧）の設定方法

に関する問題点が抽出された．有効応力解析のトンネル掘削前地圧は，計測地圧に調査坑

掘削により低下した間隙水圧を水平方向および鉛直方向にそれぞれ加えていたが，有効応

力解析結果では，間隙水圧低下量に対する鉛直方向，水平方向の有効応力増加量は異なっ

ていた．このため，有効応力解析の試験空洞掘削前地圧に乖離が生じ，側圧比が計測地圧

に対して小さくなり，解析結果に違いが生じたと考えられた． 

そこで，トンネル掘削前の初期地圧設定に当たって，調査坑掘削を模擬した有効応力解

析を実施し，調査坑掘削による間隙水圧低下量に対する有効応力増加量を算定し，全応力

変化量を計測地圧に加えたものをトンネル掘削前の初期地圧として設定した結果，掘削解

析の信頼性の向上は認められた． 
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調査坑を模擬した解析による初期地圧設定方法は，空洞掘削前後の地圧計測結果に近く，

有効応力解析における初期地圧推定方法の選択肢の一つになると言える．ただし，掘削に

よる間隙水圧の変化は本来三次元的であること，調査坑掘削前地圧にも種々の不確実性が

内在することから，初期地圧の設定にはより慎重な対応が必要である． 

(3) 連接処分空洞の安定性予測評価方法に関する提案 

高レベル放射性廃棄物処分空洞および比較的放射能レベルの高い余裕深度処分空洞に

ついては，対象となる放射能レベルに応じた深度に多連接の空洞群を構築する必要がある．

また，埋設施設の要求機能として，建設･操業･埋戻しまで長期にわたる時間依存を考慮し

た安定性ならびに地震時安定性が要求される． 

堆積軟岩を対象にした放射性廃棄物処分空洞については，その岩盤特性として，ひずみ

軟化，拘束圧依存性，ダイレイタンシーならびに間隙水圧挙動など，これらを連成させた

予測解析および安定性を事前に評価する必要がある．予測解析手法としては，全応力解析

および有効応力解析に分けられるが，本研究による試験空洞掘削前後の各種調査，挙動計

測データに基づく評価から両解析の適用性が高いことが確認された． 

したがって，堆積軟岩空洞を対象とした連接空洞の安定性予測評価については，処分空

洞の基本形状，支保ならびに空洞離間等の比較検討は全応力解析で実施する．そして，そ

の結果に基づき，建設，操業，埋め戻し期間の工程に基づく安定性評価を有効応力解析に

て設計の最終評価とする． 
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第８章 結 論 

本論文は，地下深部の堆積軟岩地盤に地下空洞を構築する際の設計および空洞の力学的

安定性を合理的に行うために，堆積軟岩地盤での初期地圧測定方法の提案，また，空洞掘

削時に得られた挙動データをもとに，空洞挙動メカニズムを分析するとともに，その挙動

を再現できる信頼性の高い挙動予測解析手法を提案し，合理的な設計方法のあり方を体系

化することを目的とした． 

研究対象としては，青森県六ヶ所村における余裕深度処分埋設施設（低レベル放射性廃

棄物のうち比較的放射能レベルが高い廃棄物を埋設する施設）の本格調査の一環として掘

削した試験空洞で，堆積軟岩層地下深部 約 100 m の位置に埋設施設処分空洞と同規模と

なる径 約 18 m 級の大規模空洞である．本フィールドの地質は新第三紀鷹架層の軽石凝灰

岩で，地山強度比が 2 以下で地圧に比べて強度が低く，相対的には高地圧な岩盤に相当す

る．以下に各章における研究成果を示す． 

 

第 2 章においては，試験空洞掘削に当たり実施した地質調査結果，試験空洞の設計内容

について記述するとともに，情報化設計施工にあたって検討した計測管理の考え方，計測

内容について記述した．そして，計測データをもとに解析により同定した解析モデルの改

良点について示した． 

・ 当初の支保設計については，室内岩石試験結果から明らかになった岩石の応力－ひず

み関係およびクリープ特性を考慮した 2 次元非線形 FEM 解析を用いて実施し，掘削時

の安定性評価にあたっては，予め設定した管理基準値のもとでの日常管理および設計

照査のためのステップ管理を実施した結果，最終支保閉合後も顕著な増分変位は認め

られず安定している． 

・ 処分空洞の設計および安定性検討を進めるうえでの解析モデルの信頼性向上を図るた

めに，掘削時の計測データをもとに解析条件の見直しを行った． 

・ 掘削解放率は，掘削時の岩盤変位計測結果から評価した先行変位率を地圧の掘削時解

放率と定義し，掘削ベンチごとの切羽距離と変位発生率の関係を三次元 FEM 弾性解析

による変位発生率と比較した結果，掘削解放率はアーチ部：50 %，側壁部：70 %であ

る． 

・ 岩盤の弾性係数は，初期地圧を固定した順解析（弾性解析）により計測値と解析値の

誤差が最小となるように同定する直接定式化法により等価弾性係数を算定した結果，
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2000 MPa 程度である．この等価弾性係数は，室内試験結果の約 2～3 倍程度であるが，

原位置試験（孔内載荷試験）の除荷時割線弾性係数と同程度であることを確認した． 

・ 吹付コンクリート弾性係数は，施工時の吹付コンクリートの品質管理結果をもとに，

強度と弾性係数の関係を整理し，若材令：18,200 MPa，硬化時：24,200 MPa とした． 

・ これらを見直した条件で解析した結果，試験空洞掘削時挙動および支保工応力の計測

値と解析値には整合した結果が得られ再現性が向上したことから，今後の当フィール

ドにおける設計，解析の解析条件にすることとした． 

 

第 3 章においては，間隙が水で飽和した堆積軟岩および下向きボアホールなど，孔内が

水没する場合の円錐孔底ひずみ法の適用性について，円錐孔底ひずみ計（ストレインセル）

を接着するための接着剤，接着剤の適正配合ならびに大型三軸試験機によるひずみ感度補

正等の観点で検討を進め，原位置での測定手順を提案した．そして，原位置において，そ

の測定手順を用いた円錐孔底ひずみ法により測定を実施し，埋設ひずみ法による測定結果

と比較することで円錐孔底ひずみ法の適用性を示した． 

・ 接着剤の選定試験結果では，従来から使用されているシアノアクリレート系接着剤で

は，孔底表面に水がある場合には接着が困難であることが確認された． 

・ 多種の接着剤で接着性能を比較した結果，エポキシ系接着剤の接着性能は高いことが

確認されたが，測定されるひずみは，被着部岩盤表面の実際のひずみレベルに比べて

測定感度が低下することも同時に判明した． 

・ エポキシ系接着剤は配合により硬化時間が変化する特性を有していることから，エポ

キシ系接着剤の配合を調整することで，感度低下を少しでも抑えられないかを検討し

た結果，5 分硬化型エポキシ樹脂（A 剤，B 剤）をそれぞれ 1：1 の割合で配合した接

着剤の感度発現の高いことがわかった． 

・ 上記の配合で接着した供試体を一定の応力状態のもとでオーバーコアリングして応力

評価した結果，解放ひずみの挙動は良好なものであったが，この解放ひずみ曲線から

得られる応力値は，載荷応力に対して約 80 % 程度の発生応力であり，依然として感

度低下していることが判明した． 

・ エポキシ系接着剤は貼り付け時に厚みをもって接着しており，シアノアクリレート系

接着剤のようにストレインセルを直接岩盤面に接着していない．このため，エポキシ

樹脂の剛性により測定感度の低下が生じるものと思われる．したがって，エポキシ系



第 8章 結 論 

 

- 183 - 

接着剤を用いる場合には，オーバーコアリングで回収したコアに対して三軸試験機で

応力‐ひずみ関係を測定し，ひずみの測定感度をそれぞれの回収コアで求める原位置

三軸感度試験を実施する必要がある． 

・ オーバーコアリングの孔径はφ76 mm の円錐孔に対して，室内試験ではφ110 mm のオ

ーバーコアリングを実施した結果，薄肉部において亀裂が発生した．このため，三軸

感度試験でひずみ感度係数を求める場合には，この亀裂の影響を受けることが想定さ

れることから，φ200 mm 程度のオーバーコアリングによる回収コアを用いて三軸感

度試験を実施することが望ましい． 

・ 上記の事前試験結果をもとに従来の測定方法に改良を加えた変更手順を示すとともに，

原位置（調査坑トンネル切羽，地表面下 110 m）にてこの変更手順を適用した円錐孔

底ひずみ法と埋設ひずみ法による測定値を比較した結果，両手法の応力値はほぼ同等

の結果となり，本手順は有効なものであることを確認した． 

・ ただし，本手順では三軸感度試験のためにオーバーコアリング径を大きくしており，

本来の円錐孔底ひずみ法における孔径が小さく作業性が良いという利点は薄まるが，

軟岩を対象にする場合は大口径でも比較的掘進は容易であり，間隙が水で飽和された

軟岩での三次元応力測定法として本手順を用いることは有効な手段である． 

 

第 4 章においては，堆積軟岩の空洞掘削時に確認された破壊現象について，その破壊要

因を掘削時の拘束圧変化，応力集中など，応力再配分（誘発応力）に起因するものと解釈

し，その破壊メカニズムを検討した．検討にあたっては，空洞掘削時の応力状態を模擬し

た要素試験（応力径路模擬試験）を実施し，その試験結果より低拘束圧域での強度低下を

考慮した破壊規準について議論した．さらに，実岩盤での空洞掘削後の岩盤内応力測定結

果に基づき，要素試験で設定した破壊規準およびオーバーコアリング時に確認されたコア

ディスキング現象を考慮して破壊現象に関する考察を加えた． 

 ① 応力径路模擬試験 

・ 空洞掘削時の応力状態を模擬した要素試験での破壊モードは，低拘束圧域では軸圧と

ほぼ平行方向に割れる Splitting 破壊，高拘束圧域ではせん断破壊であることが確認さ

れた．この破壊モードが意味することは，空洞の掘削解放により低下した壁面に対し

て法線方向の拘束圧が低い領域では，最大主応力に相当する空洞接線方向と平行に割

れる Splitting 破壊が生じることとなり，空洞掘削により確認された板状の破壊および
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壁面平行方向に生じた低角度亀裂，いわゆる Spalling（板状破壊）を説明できるもので

ある． 

・ 破壊規準は，低拘束圧域については Damege Threshold および Spalling Limit を適用し，

高拘束圧域については Hoek-Brown を適用する複合的な破壊規準とした．そして，

03 <σ の領域で破壊規準を超えた場合には引張破壊， 10/0 31 ≤≤ σσ の領域で破壊規

準を超えた場合には最大主応力に対して平行方向に割れる Splitting 破壊，すなわち

Spalling が発生する領域とし， 10/ 31 >σσ の領域で破壊規準を超えた場合にはせん断

破壊と定義した．この破壊規準を用いて，掘削により認められた破壊現象を数値シミ

ュレーションによって検証した結果，掘削時の破壊現象を合理的に説明できることを

示した． 

② 岩盤内応力 

・ 空洞周辺の塑性化領域はアーチ天端，左右側壁で深度 0.5～1.0 m，インバート深部で

深度 2.0～3.0 m の範囲内に塑性化領域と健全領域の境界があると言える．これらの結

果は空洞掘削前後に実施した変形特性変化など，他の計測結果とも整合している． 

・ 空洞掘削後の壁面極近傍の岩盤は引張応力となっていることが確認された．また，周

辺岩盤の応力場は，掘削解放に伴う応力再配分により一軸応力状態に移行している．

この一軸応力状態は空洞接線方向応力が集中して形成しているというよりも，空洞半

径方向応力が減少することで相対的な一軸応力状態が形成されている． 

したがって，上記知見から，空洞掘削時の破壊現象メカニズムについては，掘削解放に

伴い周辺岩盤が一軸応力状態へ移行することにより拘束圧（空洞半径方向応力）が低下し，

その拘束圧が低い領域では，最大主応力に相当する空洞接線方向と平行に割れる Splitting

破壊あるいは引張破壊で発生したものである． 

 

第 5 章においては，試験空洞インバート部を対象に空洞掘削前後の変形特性の変化およ

び影響領域を把握するとともに，掘削後の岩盤応力測定結果に基づき変形特性の拘束圧変

化を把握した． 

掘削解放による変形特性の変化から推定される影響領域は，底盤深度 3.0 m 程度であり，

岩盤内応力測定結果から評価した塑性化領域と一致することを確認した． 

健岩域での変形特性の変化は，全ての変形特性に拘束圧依存性が認められ，健岩域（ゆ

るみ域外）での弾性係数の低下は掘削解放による拘束圧低下に起因するものと判断された． 
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第 6 章においては，空洞掘削時に確認された軟岩特有の特徴的な間隙水圧変化について，

その要因を掘削解放に伴う間隙水の流れと変形の連成挙動であると解釈し，そのメカニズ

ムの妥当性を検証するために，三次元弾性水‐土連成有限要素解析により検討を進めた． 

・ ベンチ 1 側壁掘削時には，計測器付近岩盤は掘削解放に伴い圧縮応力が作用する形と

なり，その結果として間隙水圧が一時的に上昇する．ただし，排水条件となる掘削壁

面にも近いため，直後に過剰間隙水圧が消散し定常状態に戻る． 

・ 一方，ベンチ 2 側壁掘削時には，計測器付近岩盤は掘削除荷に伴って，体積ひずみが

増加（膨張）することにより間隙水圧が一時的に低下するが，周辺岩盤からの地下水

供給により間隙水圧はすぐに回復し定常状態に戻る． 

・ ベンチ掘削を行う大断面空洞掘削では，掘削解放により逐次岩盤の応力状態が変化す

るため，ベンチ 1 掘削時とベンチ 2 掘削時で間隙水圧変化に違いが生じる． 

・ 一連の間隙水圧変化から，空洞壁面近傍は非排水と排水の遷移状態にあると言えるが，

空洞壁面近傍の有効応力の変化量に比べて，間隙水圧の変化量は小さいことから，間

隙水圧変化が本試験空洞周辺の力学的安定性に与える影響は結果的に少なかった． 

・ ただし，軟岩の剛性がより小さい場合，不均質な場合，あるいはより大深度での掘削

などでは，空洞掘削に伴い空洞周辺の間隙水圧が一時的に増加するとともに，有効応

力が減少することで壁面近傍の岩盤が破壊状態に近づき，新規亀裂の発生や透水性の

増加といった掘削影響領域の発生･拡大につながることも考えられる．そのような軟岩

地盤で空洞を掘削する場合には有効応力で定式化された水‐土連成解析で空洞の力学

的安定性を検討する必要があることを本検討結果は示唆している． 

 

第 7 章においては，足立・岡によって提案されているひずみ軟化型弾粘塑性モデルに強

度，変形特性の拘束圧依存性およびひずみ速度依存性を考慮できるようにし，その適用性

について室内試験結果および掘削時挙動と比較して検証するとともに連接処分空洞の安

定性評価方法に関する提案をした． 

① ひずみ軟化型弾粘塑性水‐土連成解析の適用性 

・ ひずみ軟化型弾粘塑性水‐土連成モデルに拘束圧依存性およびひずみ速度依存性を考

慮する関数を加えて，要素試験のシミュレーション解析を実施した結果，拘束圧およ

び載荷速度がそれぞれ異なる試験結果を唯一の材料パラメータで再現できることを確
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認した． 

・ 本モデルを掘削問題へ適用した結果，掘削過程の岩盤内変位の解析結果は，計測に比

べて若干大きめの傾向であるが，間隙水圧挙動および支保工応力などの計測値と解析

値はよく一致しており，空洞挙動の再現性が高いことを確認した． 

・ 有効応力解析における初期地圧（トンネル掘削前地圧）の設定方法に関する問題点が

抽出され，調査坑，アプローチトンネルなどの間隙水圧の影響を考慮した初期地圧推

定方法を提案した．ただし，掘削による間隙水圧の変化は本来三次元的であり，調査

坑掘削前地圧にも種々の不確実性が内在することから，初期地圧の設定にはより慎重

な対応が必要である． 

② 連接処分空洞の安定性予測評価方法に関する提案 

・ 高レベル放射性廃棄物処分空洞および比較的放射能レベルの高い余裕深度処分空洞に

ついては，対象となる放射能レベルに応じた深度に多連接の空洞群を構築する必要が

ある．また，埋設施設の要求機能として，建設･操業･埋戻しまで長期にわたる時間依

存を考慮した安定性ならびに地震時安定性が要求される． 

・ 堆積軟岩を対象にした放射性廃棄物処分空洞については，その岩盤特性として，ひず

み軟化，拘束圧依存性，ダイレイタンシーならびに間隙水圧挙動など，これらを連成

させた予測解析および安定性を事前に評価する必要がある．予測解析手法としては，

全応力解析および有効応力解析に分けられるが，本研究による試験空洞掘削前後の各

種調査，挙動計測データに基づく評価から両解析の適用性が高いことが確認された． 

・ 堆積軟岩空洞を対象とした連接空洞の安定性予測評価については，処分空洞の基本形

状，支保ならびに空洞離間等の比較検討は全応力解析で実施し，その結果に基づき，

建設，操業，埋め戻し期間の工程に基づく安定性評価を有効応力解析にて実施して設

計の最終評価とする手順を示した． 

 

以上，各章ごとに得られた結論を記述した．以下に研究目的に対する結論を要約する． 

(1) 堆積軟岩の地圧測定方法 

間隙が水で飽和した堆積軟岩に応力解放法の一つである円錐孔底ひずみ法を適用する

場合には，エポキシ系接着剤を使用してストレインセルを岩盤に貼り付けることにより解

放ひずみの取得は可能である．ただし，エポキシ樹脂の剛性により感度低下が生じること

から，オーバーコアリングにより回収したコアを用いて，三軸感度試験でひずみ感度係数
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を求める必要がある． 

原位置岩盤において，本研究で示した手順で測定した円錐孔底ひずみ法と埋設ひずみ法

による測定を実施した結果，両手法の応力値は同程度の結果となり，提案した測定手法は

有効な方法であることが確認された． 

(2) 掘削損傷領域の評価 

掘削損傷領域として，岩盤力学の観点からは，塑性化した領域として定義することがで

きる．ただし，本研究フィールドは放射性廃棄物処分施設であることから，本研究におけ

る掘削損傷領域（EDZ）の指標として，次のように定義する． 

①直接指標 ： 処分空洞の天然バリア性能に影響のある領域とし，直接破壊現象が確認さ

れた新規亀裂発生深度． 

②間接指標 ： 塑性化している可能性がある領域とし，挙動計測結果から推定される塑性

化領域． 

本研究結果から，直接指標に基づき天然バリア性能に影響がある掘削損傷領域は，アー

チ部 1.0 m，側壁部 0.4 m，インバート部 2.0 m である．また，間接指標に基づき塑性化し

ている可能性がある掘削損傷領域は，アーチ部 1.0 m，側壁部 1.0 m，インバート部 3.0 m

であると言える． 

空洞壁面近傍の破壊現象について，応力径路模擬試験で確認された破壊モードは，低拘

束圧下では Splitting 破壊，高拘束圧下ではせん断破壊である．空洞掘削後に周辺岩盤で実

施した岩盤内応力測定結果では，空洞壁面近傍では，一軸応力状態に移行しており，その

一軸応力状態は，空洞接線方向応力が増大して形成しているというよりも空洞半径方向応

力が減少することで，相対的に一軸応力状態が形成されている．したがって，空洞掘削時

に発生した剥落および壁面平行方向の低角度亀裂などの破壊現象の要因は，空洞の掘削解

放に伴う空洞半径方向の拘束圧低下により，一軸応力状態に移行し，低拘束圧状態下で発

生した Splitting 破壊あるいは引張破壊であると言える． 

空洞壁面近傍の変形特性変化について，掘削解放に伴う変形特性の変化から推定される

掘削損傷領域は，岩盤内応力測定結果から推定される領域と一致している．また，健岩部

においても変形特性の低減が認められ，この低下は掘削解放による拘束圧低下に起因する

ものと判断され，拘束圧依存性が確認された． 

掘削作業に連動した間隙水圧変化を数値解析的に検証した結果，これらの変化は間隙水

と変形･応力の連成挙動であると言える．試験空洞での間隙水圧変化は空洞近傍の有効応
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力に比べて小さかったことから，空洞の力学的安定性に与える影響は結果的に小さかった．

しかし，剛性が小さい場合，より大深度での掘削等では，掘削に伴う間隙水圧の変動が大

きくなると想定され，有効応力が減少することで，空洞近傍の岩盤が破壊状態近づき新規

亀裂の発生･拡大につながることが考えられる．したがって，軟岩地盤で空洞を掘削する

場合には有効応力で定式化された構成式による数値解析手法で，力学的安定性を検討する

必要がある． 

(3) 堆積軟岩空洞の挙動予測手法の構築と設計法の提案 

堆積軟岩を対象にした放射性廃棄物処分空洞については，ひずみ軟化，拘束圧依存性，

ダイレイタンシーならびに間隙水圧挙動など，地盤と間隙水の流れを連成させた予測解析

および安定性を事前に評価する必要がある．足立･岡らにより定式化されたひずみ軟化型

弾粘塑性水‐土連成モデルにせん断剛性等の拘束圧依存性を考慮し，三軸圧縮試験，三軸

クリープ試験の要素シミュレーションを実施した結果，再現性の高いことが確認された．

また，試験空洞の空洞掘削問題に適用した結果，掘削時挙動の再現性が高いことが確認さ

れた．本モデルは，軟岩空洞の予測解析，設計へ適用可能であると言える．そして，本研

究による試験空洞掘削前後各種調査，挙動計測データに基づく評価から，堆積軟岩を対象

にした連接空洞群の設計手順を示した． 
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〔付録-1〕：ひずみ軟化型弾粘塑性水－土連成有限要素解析の定式化 

 

 水－土連成の理論的解析は，Terzaghi による飽和土の圧密現象解析に始まる．Terzaghi

は，一次元において，飽和地盤の粒子構造骨格と粒子間の間隙水との相互作用を表す支配

方程式を表し，また，Biot は三次元において，間隙水圧と変位系の双方を未知数に含む連

立偏微分方程式からなる一群の支配方程式を表した．赤井･田村は，特にダイレイタンシー

などの土質材料に固有の特性が，飽和粘性土の圧密挙動に及ぼす影響を重視して Biot の方

程式と Roscoe らの構成式を組み合わせた有限要素法による新しい解析手法を提案してい

る．ここでは，Biot の方程式を与えられた初期条件，境界条件のもとで解く近似解法とし

て有限要素法による水－土連成有限要素解析の定式化を示す． 

 

１．Biot の方程式 

飽和土に外力を加えると，その瞬間には体積圧縮は生じずに，外圧に等しい間隙水圧が

発生する．密な地盤の場合，こうして発生した過剰間隙水圧（静水圧との差）が消散し平

衡状態に至るまでにかなりの時間を要し，この間，土粒子構造骨格の力学挙動は間隙流体

による拘束を受けている．そのため，このような地盤の挙動を論ずるには，混合体理論を

適用する必要がある．ここで，間隙流体が水のみである飽和土，土粒子や間隙水は非圧縮

性材料であると仮定する． 

(1) つりあい式 

物体が静的つりあい状態にあるとき，つりあい式は次式となる． 

0, =+ ijij fσ        (A-1)  

ここに， ijσ は応力， if は物体力である．   

 土粒子や間隙水が非圧縮性材料であると仮定できるとき，構造骨格の挙動を支配する応

力（有効応力 ijσ ′ ）は，次の Terzaghi の有効応力式で与えられる． 

ijijij uδσσ += '        (A-2) 

ここに， u は間隙水圧， ijδ はクロネッカーのデルタである．  

 したがって，以下の有効応力によるつりあい式を得る． 

0,
'

, =++ iijij fuσ       (A-3)  
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(2) 連続式 

間隙水は非圧縮流体で地下水面が変動しなければ，静水状態での水頭の値 0h と，過剰間

隙水圧 eu を用いて，その運動は Darcy の法則から，次のように記述される． 

( )0hu
x

kv we
iw

i γ
γ

+
∂
∂

−=       (A-4) 

iv ：土塊単位面積あたりの間隙水の速度，  k ：透水係数 

wγ ：間隙水の単位体積重量， 0h ：位置水頭 

 単位時間あたりの土塊の排水量は，土塊の構造骨格の時間あたり体積変化率に等しいと

し，体積ひずみを vε とすると，以下の関係式（ひずみは圧縮を正）が得られる． 

⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
∂
∂

+
∂

∂
+

∂
∂

=
∂

∂
z
v

y
v

x
v

t
zyxvε

    (A-5) 

式(A-5)に式(A-4)を代入し，以下の連続式を得る． 

e
w

v uk
t

2∇−=
∂

∂
γ

ε
       (A-6) 

 (3) 適合条件（変位－ひずみ関係） 

)(
2
1

,, ijjiij uu +=ε       (A-7) 

２．初期条件および境界条件 

増分型境界値問題を解くには，初期条件および境界条件を与える必要がある．なお，対

象とする領域 V の外表面積を S とし，これらの境界は時間的に変化しないものとする．初

期有効応力および初期全水頭の条件は下記のとおりである． 

・初期有効応力 

0=
=′

tijij σσ  （in  V ）     (A-8) 

・初期全水頭 

0=
=

t
hh  （in  V ）     (A-9) 

水－土連成解析の境界条件は下記のとおりである（図-付.1 参照）． 

 (1) 地盤（混合体）に関する境界条件 

応力境界 TS と変位境界 uS は外表面積 S に対して uT SSS += の関係にあり，応力境界は， 
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ii TT =   （on  TS ）     (A-10) 

jiji nT σ=        (A-11) 

 ここで， iT は応力ベクトル成分， jn は面 TS に立てた外向きの単位法線ベクトル成分を

表す．また， iTのように，傍線を冠しているものは，規定された量を表している．増分型

境界値問題では， 

ijij Tdnd =σ  （on  TS ）     (A-12) 

変位境界条件は ii uu =  で，増分型境界値問題では， 

ii uddu =  （on  uS ）     (A-13) 

 

(2) 間隙流体の運動に関する境界 

 排水境界 dS と非排水境界 udS は外表面積 S に対して udd SSS += の関係にあり，排水境

界は， 

0=eu   （on  dS ）     (A-14) 

 非排水境界は， 

0=
∂
∂

n
ue   （on  udS ）     (A-15) 

ここに， n は境界での法線ベクトルである． 

 Stress boundary TS  
( )ii TT =

Drained 
boundary dS  

( )0=eu

Displacement boundary uS  
( )ii uu =

Undrained 
boundary udS  

( )0/ =∂∂ nuε

 

図-付.1 水－土連成解析の境界条件 1) 
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３．水－土連成有限要素法の離散化モデル 

有限要素法は，境界値問題と変分原理の対応関係に基礎をおいて，連続的な分布を離散系

に置き換えることがその特徴であり，連続体力学における境界値問題の近似解法として広

く用いられている．ここでは前節の Biot の方程式を与えられた初期条件，境界条件のもと

で近似する解法として有限要素法の離散化モデルを示す．重みつき残差法により，つりあ

い式の弱形式を求めて空間的に離散化する．これにより節点力と節点変位，間隙水圧の関

係式が得られる．時間領域については，差分近似を適用し，連続式を後退差分法によって

近似する．これらを連立させて，増分型の要素剛性方程式を求める． 

 (1) 空間の離散化 

増分型つりあい式をマトリクス表示すると， 

 [ ] { } [ ]dFdVdB
T

V
=∫ σ       (A-16) 

[ ] [ ] { } TS

T dSdTNdF
T

∫=      (A-17) 

[ ] ⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡

⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥

⎦

⎤

⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢

⎣

⎡

∂
∂

∂
∂

∂
∂

∂
∂

=
4321

4321

0000
0000

0

0

NNNN
NNNN

xy

y

x
B  (A-18) 

iN は，アイソパラメトリック要素の形状関数， [ ]B はひずみ－節点変位マトリクスで，

dT は図-付.1 に示す応力境界に作用する外力である． 

足立・岡により定式化されたひずみ軟化型弾粘塑性構成式は， 

{ } [ ] { } { }
[ ]{ } { }R

p

ddD
ddDd
σε
εεσ

−=
−=′ )(

     (A-19) 

{ } [ ]{ }p
R dDd εσ =       (A-20) 

{ } [ ]{ }δε dBd =       (A-21) 

ここで， σ ′d と εd は要素内の有効応力とひずみで， [ ]D は弾性剛性マトリクス， δd は節

点変位である． pdε は塑性ひずみであり，詳細は第 1 章 1.5 節(5)を参照されたい． 
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過剰間隙水圧 eu （静水圧との差）を用いて応力の増分型は，下記のとおり表される． 

 { } { } [ ]{ }eduMdd +′= σσ      (A-22) 

   [ ] [ ]011=TM  

ここで， σd は増分全応力， edu は増分間隙水圧である．  

式(A-22)を式(A-16)のつりあい式に代入すると，下記のとおりに書き換えられる． 

 [ ] { } [ ]{ } [ ]dFdVduMdB eV

T =+′∫ )( σ     (A-23) 

以上から，次式が得られる． 

 [ ]{ } [ ]{ } [ ] [ ]Re dFdFduLdK +=+δ     (A-24) 

ここで， [ ] [ ] [ ] [ ]dVBDBK
T

V∫=     (A-25) 

  [ ] [ ] [ ]dVMBL
T

V∫=      (A-26) 

  [ ] [ ] { }dVdBdF R

T

VR σ∫=     (A-27) 

(2) 連続式の差分近似 

 有限要素解析における過剰間隙水圧の取り扱いには，二通りの方法がある．ひとつは変

位と同様に各節点に対応させる方法であり，他方は要素に対応させる方法である．Biot の

方程式では過剰間隙水圧が体積ひずみの拘束力として定義されていることから，後者のほ

うが自然であると考え，本研究では赤井･田村による過剰間隙水圧を要素中心で代表させる

方法を用いている．また連続式の差分近似には，前進差分法，中間差分法，後退差分法な

どがあるが，このうち安定な差分法である後退差分法を用いるものである． 

 4 節点要素におけるダルシーフローの概念はを図-付.2 に示すとおりであり，中心要素の

過剰間隙水圧を eu ，要素 i の過剰間隙水圧を eiu ，要素中心間距離を ib ，排水面積を is とし

て連続式を用いれば，時間 dt 間に要素から排水される流量 q は次式のようになる．なお，

k は透水係数， wγ は水の単位重量である． 

∑ −
=

4

i
i

i

eie

w

dts
b

uukq
γ

      (A-28) 
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eu

iS

ib

eiu
 

図-付.2 4 節点要素におけるダルシーフローの概念図 1) 

間隙水と土粒子の圧縮率を無視すれば，要素の体積変化は間隙水の排水量分と等価とな

り，次式を得る． 

∑ ∑+−=
−

−=−=
4 4

i i
eiiei

i

eei

w

uudts
b

uukqdV αα
γ

   (A-29) 

∑=
4

i i

i

w b
sdtk

γ
α ，  

i

i

w
i b

sdtk
γ

α =    (A-30) 

式(A-29)の近似式は後退差分法より，次式となる．ここで，時間 t の各量は既知であり，

時間( dtt + )の各量は未知である． 

∑ +++
+−=−=

4

i
dtteiidttetdtt

uuVVdV αα     (A-31) 

一方，時間 dt 間の要素の体積変化量は，次式で表せる． 

[ ] [ ] { } [ ] { }δδε dLddVBMdVdV TT

VV ii −=−=−= ∫∫   (A-32) 

式(A-31)，式(A-32)より， 

[ ] { } 0
4

=+− ∑ ++
i

dtteiidtte
T uudL ααδ     (A-33) 

 

 (3) 要素の剛性方程式 

要素剛性方程式は，式(A-24)と式(A-33)を連立させて得られる． 
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式(A-24)に { } { } { }
tedttee uudu −=

+
を代入すると， 

[ ]{ } [ ] { } { } [ ] [ ]Rtedtte dFdFuuLdK +=−+ + )(δ   (A-34) 

未知量（節点変位増分，過剰間隙水圧増分）を左辺に，既知量を右辺にして， 

[ ]{ } [ ] { } [ ] [ ] [ ] { } )()( teRdtte uLdFdFuLdK ++=+
+

δ  (A-35) 

式(A-24)，式(A-35)より，以下の要素剛性方程式を得る． 

[ ] [ ] [ ]
∑ ⎥

⎦

⎤
⎢
⎣

⎡ ++
=+

⎭
⎬
⎫

⎩
⎨
⎧

⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡

− +
+

4

0i

teR
dtteii

dtte
T

uLdFdF
u

u
d

L
LK

α
δ

α
 (A-36) 

 

４．計算安定化のための処置 

 足立･岡による構成式は，材料がひずみ軟化した後，残留状態に落ち着くまでを表現でき

るモデルである．しかし，本構成式では地盤の状態が残留状態に近づくに従い，応力履歴

比 *

**
*

m

ijij ss
σ

η = は，ひずみ硬化パラメータ *
fM に漸近するとしている（図-付.3）． *

ijs は偏差

応力履歴テンソル， *
mσ は平均主応力履歴である． 

 

 
図-付.3 *η と pγ の関係（図-1.5.6 再掲） 

このため，塑性ひずみ増分 p
ijdε には特異点が存在することになる（ ∞→→ p

ijf dM εη ,** ）．

したがって，残留状態に近づきつつある要素では，特異点に近づくことになり，1 ステッ

プにおける塑性ひずみ増分が非常に大きくなり計算が不安定になる．その結果，構成式で

記述し得る限界を超える要素が出現することとなり，計算に大きな乱れが生じて計算を続

行できなくなる．そこで本モデルでは，計算の乱れによって構成式に従わなくなった要素

に対し，計算の乱れを周囲に伝えないための処置を行っている． 

 

 

1*
fM

*η

pγ

'G

0 
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 (1) 応力履歴空間での限界 

 応力履歴空間での降伏曲面の概念図を図-付.4 に示す． 

 Yielding surface 
in stress history space 

stress history path0* =−− κηyf

Maximum yield 
surface 0** =−= fy Mf η
also in residual state 

( )κη ='  

*
mσ  π plane

( ) 21**
ijij SS

0 

*
2σ*

3σ  

*
1σ  

 

図-付.4 応力履歴空間での降伏曲面の概念図 1) 

本モデルの降伏関数 yf は 0* =−= κηyf （第 1 章 式(1-4) 再掲）で与えられており，ひず

み硬化-軟化パラメータκ の発展式は下記のとおりである． 

( ) p

f

f d
M

MG
d γ

κ
κ 2*

2* −′
=      (第 1 章式(1-6)再掲) 

ひずみ軟化-硬化パラメータκ の極限を考えると， *
fM に収束するから，極限での降伏関

数は 0** =−= fy Mf η となる．ここに，応力履歴比 *η は単調増加であることから，応力履

歴空間で示された足立･岡モデルの最大の降伏面となる．すなわち，応力履歴比 *η は常に

0** ≤− fMη を満たすことになり， 0** >− fMη になるときのその要素は足立･岡モデルに

従わない．  
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(2) 引張破壊（応力空間での限界） 

 引張破壊（応力空間）での降伏曲面の概念図を図-付.5 に示す． 

 

Plastic potential 0=pf  

Over consolidated boundary 
surface 0=bf  

mbσ Mean stress 

Tensional rupture 
0<+ bmσ  

b−  0  

sh
ea

r s
tre

ss
 

Tensional rupture 
in stress space 

 
図-付.5 引張破壊（応力曲面）での概念図 1) 

平均有効応力 mσ ′ が引張強度である b （塑性ポテンシャルパラメータ）よりも小さくな

るとき，すなわち 0<+′ bmσ になった時には，その要素は足立･岡モデルに従わない．本構

成式では，この応力状態では塑性ポテンシャル面は存在し得ないため，材料物性の面から

みても実際に存在し得ない応力状態である． 

(3) 計算の安定化のために設定した規準 

本計算モデルでは，繰り返し計算に陽解法を採用している．先に示した構成式(A-19)を

再掲すると， 

{ } [ ] { } { } [ ]{ } { }R
p ddDddDd σεεεσ −=−=′ )(    (A-19 再掲) 

陽解法は，ステップ(n-1)において，要素がある応力状態にあるものとしたとき，まず全ひ

ずみ増分から剛性マトリクスを用いて，弾性応力増分を算出し（elastic prediction：右辺第

一項の算出），そこからステップ(n-1)における塑性ひずみによる応力分を差し引いてやる

（plastic relaxation：右辺第二項の算出）ことによって，解を得る方法である．一方，陽解

法と対をなす陰解法は，ステップ n における塑性ひずみ応力分を差し引く方法である． 

陽解法は計算が容易であるという利点を持つが，計算の乱れを受けやすく，塑性ひずみ

が急激に発生しやすいため，それに連動する形で応力が急激に減少し，計算は非常に不安

定となることがある．そこで安定的に計算を続行させるために，判断規準（初期せん断応

力）を設定し，その値よりせん断応力が小さくなったときに，その要素を便宜的に“無抵

抗化要素”として以下の処置を施している． 

Overconsolidated boundary 
surface 0=bf
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‘無抵抗要素’化した要素は，以下に示すように扱うことで計算を続行させる． 

① ヤング率を 5100.1 −×=E MPa とする（ほぼ無抵抗となる）． 

② 弾性計算を行い， ijdσ ′ ， ijdε を求める． 

③ p
ijij dd εε = とする．すなわち， 0=e

ijdε ， 0=ijdσ  

④ ただし，{ } 0=Rdσ とする． 

 この要素の各節点に作用する，この要素による{ }dF が 0 となる． 

 すなわち，応力は変化せず，周囲の要素にも応力は伝達しないが，塑性ひずみは進行す

る．これは，残留状態の定義が，「応力および体積がそれ以上変化せず，せん断変形のみが

進行する状態」であることから，要素を強制的に残留状態に設定することを意味している．

ただし，この処置では，せん断による体積膨張は進行しつづける． 

 

 

参考文献 

1) Adachi, T., Oka, F., Osaki, H and F. Zhang: Soil-water coupling analysis of progressive failure 

in cuts with a strain softening model, Constitutive modeling of granular materials, D. 

Kolymbas edited, Springer, pp. 471-490, 2000. 

2) Terzaghi, K. and P.B. Peck: Soil mechanics in engineering practice, 2nd ed. John Wiley & Sons, 

New York, 1967. 

3) 赤井浩一，田村 武：弾塑性構成式による多次元圧密の数値解析，土木学会論文報告集，

No.262，pp.95-104，1978. 

4) Valanis, K.C.: On the uniqueness of solution of the initial value problem in softening materials, 

Journal of Applied Mechanics, Vol.52, pp.649-653, 1985. 

 



<<
  /ASCII85EncodePages false
  /AllowTransparency false
  /AutoPositionEPSFiles true
  /AutoRotatePages /None
  /Binding /Left
  /CalGrayProfile (Dot Gain 20%)
  /CalRGBProfile (sRGB IEC61966-2.1)
  /CalCMYKProfile (U.S. Web Coated \050SWOP\051 v2)
  /sRGBProfile (sRGB IEC61966-2.1)
  /CannotEmbedFontPolicy /Error
  /CompatibilityLevel 1.4
  /CompressObjects /Tags
  /CompressPages true
  /ConvertImagesToIndexed true
  /PassThroughJPEGImages true
  /CreateJDFFile false
  /CreateJobTicket false
  /DefaultRenderingIntent /Default
  /DetectBlends true
  /DetectCurves 0.0000
  /ColorConversionStrategy /CMYK
  /DoThumbnails false
  /EmbedAllFonts true
  /EmbedOpenType false
  /ParseICCProfilesInComments true
  /EmbedJobOptions true
  /DSCReportingLevel 0
  /EmitDSCWarnings false
  /EndPage -1
  /ImageMemory 1048576
  /LockDistillerParams false
  /MaxSubsetPct 100
  /Optimize true
  /OPM 1
  /ParseDSCComments true
  /ParseDSCCommentsForDocInfo true
  /PreserveCopyPage true
  /PreserveDICMYKValues true
  /PreserveEPSInfo true
  /PreserveFlatness true
  /PreserveHalftoneInfo false
  /PreserveOPIComments true
  /PreserveOverprintSettings true
  /StartPage 1
  /SubsetFonts true
  /TransferFunctionInfo /Apply
  /UCRandBGInfo /Preserve
  /UsePrologue false
  /ColorSettingsFile ()
  /AlwaysEmbed [ true
  ]
  /NeverEmbed [ true
  ]
  /AntiAliasColorImages false
  /CropColorImages true
  /ColorImageMinResolution 300
  /ColorImageMinResolutionPolicy /OK
  /DownsampleColorImages true
  /ColorImageDownsampleType /Bicubic
  /ColorImageResolution 300
  /ColorImageDepth -1
  /ColorImageMinDownsampleDepth 1
  /ColorImageDownsampleThreshold 1.50000
  /EncodeColorImages true
  /ColorImageFilter /DCTEncode
  /AutoFilterColorImages true
  /ColorImageAutoFilterStrategy /JPEG
  /ColorACSImageDict <<
    /QFactor 0.15
    /HSamples [1 1 1 1] /VSamples [1 1 1 1]
  >>
  /ColorImageDict <<
    /QFactor 0.15
    /HSamples [1 1 1 1] /VSamples [1 1 1 1]
  >>
  /JPEG2000ColorACSImageDict <<
    /TileWidth 256
    /TileHeight 256
    /Quality 30
  >>
  /JPEG2000ColorImageDict <<
    /TileWidth 256
    /TileHeight 256
    /Quality 30
  >>
  /AntiAliasGrayImages false
  /CropGrayImages true
  /GrayImageMinResolution 300
  /GrayImageMinResolutionPolicy /OK
  /DownsampleGrayImages true
  /GrayImageDownsampleType /Bicubic
  /GrayImageResolution 300
  /GrayImageDepth -1
  /GrayImageMinDownsampleDepth 2
  /GrayImageDownsampleThreshold 1.50000
  /EncodeGrayImages true
  /GrayImageFilter /DCTEncode
  /AutoFilterGrayImages true
  /GrayImageAutoFilterStrategy /JPEG
  /GrayACSImageDict <<
    /QFactor 0.15
    /HSamples [1 1 1 1] /VSamples [1 1 1 1]
  >>
  /GrayImageDict <<
    /QFactor 0.15
    /HSamples [1 1 1 1] /VSamples [1 1 1 1]
  >>
  /JPEG2000GrayACSImageDict <<
    /TileWidth 256
    /TileHeight 256
    /Quality 30
  >>
  /JPEG2000GrayImageDict <<
    /TileWidth 256
    /TileHeight 256
    /Quality 30
  >>
  /AntiAliasMonoImages false
  /CropMonoImages true
  /MonoImageMinResolution 1200
  /MonoImageMinResolutionPolicy /OK
  /DownsampleMonoImages true
  /MonoImageDownsampleType /Bicubic
  /MonoImageResolution 1200
  /MonoImageDepth -1
  /MonoImageDownsampleThreshold 1.50000
  /EncodeMonoImages true
  /MonoImageFilter /CCITTFaxEncode
  /MonoImageDict <<
    /K -1
  >>
  /AllowPSXObjects false
  /CheckCompliance [
    /None
  ]
  /PDFX1aCheck false
  /PDFX3Check false
  /PDFXCompliantPDFOnly false
  /PDFXNoTrimBoxError true
  /PDFXTrimBoxToMediaBoxOffset [
    0.00000
    0.00000
    0.00000
    0.00000
  ]
  /PDFXSetBleedBoxToMediaBox true
  /PDFXBleedBoxToTrimBoxOffset [
    0.00000
    0.00000
    0.00000
    0.00000
  ]
  /PDFXOutputIntentProfile ()
  /PDFXOutputConditionIdentifier ()
  /PDFXOutputCondition ()
  /PDFXRegistryName ()
  /PDFXTrapped /False

  /Description <<
    /CHS <FEFF4f7f75288fd94e9b8bbe5b9a521b5efa7684002000410064006f006200650020005000440046002065876863900275284e8e9ad88d2891cf76845370524d53705237300260a853ef4ee54f7f75280020004100630072006f0062006100740020548c002000410064006f00620065002000520065006100640065007200200035002e003000204ee553ca66f49ad87248672c676562535f00521b5efa768400200050004400460020658768633002>
    /CHT <FEFF4f7f752890194e9b8a2d7f6e5efa7acb7684002000410064006f006200650020005000440046002065874ef69069752865bc9ad854c18cea76845370524d5370523786557406300260a853ef4ee54f7f75280020004100630072006f0062006100740020548c002000410064006f00620065002000520065006100640065007200200035002e003000204ee553ca66f49ad87248672c4f86958b555f5df25efa7acb76840020005000440046002065874ef63002>
    /DAN <>
    /DEU <>
    /ESP <>
    /FRA <>
    /ITA <>
    /KOR <FEFFc7740020c124c815c7440020c0acc6a9d558c5ec0020ace0d488c9c80020c2dcd5d80020c778c1c4c5d00020ac00c7a50020c801d569d55c002000410064006f0062006500200050004400460020bb38c11cb97c0020c791c131d569b2c8b2e4002e0020c774b807ac8c0020c791c131b41c00200050004400460020bb38c11cb2940020004100630072006f0062006100740020bc0f002000410064006f00620065002000520065006100640065007200200035002e00300020c774c0c1c5d0c11c0020c5f40020c2180020c788c2b5b2c8b2e4002e>
    /NLD (Gebruik deze instellingen om Adobe PDF-documenten te maken die zijn geoptimaliseerd voor prepress-afdrukken van hoge kwaliteit. De gemaakte PDF-documenten kunnen worden geopend met Acrobat en Adobe Reader 5.0 en hoger.)
    /NOR <>
    /PTB <>
    /SUO <>
    /SVE <>
    /ENU (Use these settings to create Adobe PDF documents best suited for high-quality prepress printing.  Created PDF documents can be opened with Acrobat and Adobe Reader 5.0 and later.)
    /JPN <FEFF9ad854c18cea306a30d730ea30d730ec30b951fa529b7528002000410064006f0062006500200050004400460020658766f8306e4f5c6210306b4f7f75283057307e305930023053306e8a2d5b9a30674f5c62103055308c305f0020005000440046002030d530a130a430eb306f3001004100630072006f0062006100740020304a30883073002000410064006f00620065002000520065006100640065007200200035002e003000204ee5964d3067958b304f30533068304c3067304d307e305930023053306e8a2d5b9a306b306f30d530a930f330c8306e57cb30818fbc307f304c5fc59808306730593002>
  >>
  /Namespace [
    (Adobe)
    (Common)
    (1.0)
  ]
  /OtherNamespaces [
    <<
      /AsReaderSpreads false
      /CropImagesToFrames true
      /ErrorControl /WarnAndContinue
      /FlattenerIgnoreSpreadOverrides false
      /IncludeGuidesGrids false
      /IncludeNonPrinting false
      /IncludeSlug false
      /Namespace [
        (Adobe)
        (InDesign)
        (4.0)
      ]
      /OmitPlacedBitmaps false
      /OmitPlacedEPS false
      /OmitPlacedPDF false
      /SimulateOverprint /Legacy
    >>
    <<
      /AddBleedMarks false
      /AddColorBars false
      /AddCropMarks false
      /AddPageInfo false
      /AddRegMarks false
      /ConvertColors /ConvertToCMYK
      /DestinationProfileName ()
      /DestinationProfileSelector /DocumentCMYK
      /Downsample16BitImages true
      /FlattenerPreset <<
        /PresetSelector /MediumResolution
      >>
      /FormElements false
      /GenerateStructure false
      /IncludeBookmarks false
      /IncludeHyperlinks false
      /IncludeInteractive false
      /IncludeLayers false
      /IncludeProfiles false
      /MultimediaHandling /UseObjectSettings
      /Namespace [
        (Adobe)
        (CreativeSuite)
        (2.0)
      ]
      /PDFXOutputIntentProfileSelector /DocumentCMYK
      /PreserveEditing true
      /UntaggedCMYKHandling /LeaveUntagged
      /UntaggedRGBHandling /UseDocumentProfile
      /UseDocumentBleed false
    >>
  ]
>> setdistillerparams
<<
  /HWResolution [1200 1200]
  /PageSize [612.000 792.000]
>> setpagedevice


