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序

　近年，土木構造物の規模がますます大型化するにつれて，種々の分野における設計の合理化，

新しい工法の開発，そしてこれらの基礎となり，裏付けとなるための理論的，実験的研究が早急

に要望されている。本論文において対象としている送電用鉄塔や複合地盤上の盛土その他の構造

物たども例外ではない。すなわち，前者については最近における送電用鉄塔の大型化は目覚まし

いものがあり，その高さが100mを越えるものもめずらしくなくなつてきた。しかしそれにもか

かわらず，工費の大半を占める基礎の引揚抵抗力に関して土質力学的な研究とその成果がほとん

どなかつたために，従来力学的に正当な，合理的な基礎の設計法がなく，台風時において多くの

鉄塔倒壊事故を招いたり，その反面きわめて不経済な設計を強いられることが多かつた。また後

者については，近年，名神および東名高速道路あるいは東海道新幹線のように，巨大な盛土を軟

弱地盤上に安全かつ合理的に建設する必要が生じたり，大規模な岸壁や防波堤その他の港湾構造

物を海底の軟弱層上に築造する必要が生じ，種々の地盤改良工法が新しく考えられてぎた。その

一つに，軟弱粘性土中に砂ぐいを造成し，一種の複合地盤として外力に耐えさせる工法があり，

多くの基礎工事に採用されるようになつてぎた。ところが，このような複合地盤の支持力特性に

ついては研究も少なく，特に破壊問題に関しては未解明な点が多く残存しているため，力学的に

きわめて妥当と考えられるような破壊荷重の算定法がなかつた。

　本研究においては，これら支持力に関する未解明の重要な問題に関して理論的，実験的研究を

行ない，実証的な裏付けのある新しい支持力算定法や理論式を示し，種々の考察を加えた。本研

究が，土質力学，基礎工学を通じて，人類社会の発展のためにいささかなりとも寄与できるなら

ば，この上もない幸いと言わざるをt一ない。

　本論文を作成するにあたり，著者にこの研究課題を与えられ，終始懇篤な御指導を賜わつた恩

師京都大学教授村山朔郎先生，また研究遂行の全過程にわたつて常に御指導と熱心な御鞭握を賜

わつた京都大学教授赤井浩一先生，同畠昭治郎先生，同柴田徹先生に対し，心から感謝の意を表

する次第である。
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序 論

　すべての土木建築構造物は・何らかの形で地盤に支えられ

ている。すなわち，すべての構造物の規模や形式は．地盤に

その構造物を支える能力があるかどうか．によつて決定的に

支配されるわけである。この意味でいうならば，地盤こそ構

造物の支配者であり，陰の主役ともいうべきであるから・構

造物を支える能力，すなわち地盤の支持力を常に正しく評価

する，ということが種々の構造物を作る上で最も重要な問題

であるといえる。

　さて一般的な構造物の基礎は，上部構造物からの下向きの

荷重を地盤に伝達することを目的としている。しかしある種

の構造物の基礎は・風などによつて上向きに大きな引揚力を

受けるので，十分な圧縮支持力をもつと同時に，引揚力や転

倒モーメントにも抵抗しなければならない。なかでも送電用

鉄塔は，風によつて非常に大きな引揚力を受けるので，その

基礎設計は，ほとんどの場合・基礎の引揚抵抗力の大小によ

つて支配される。

　産業経済，社会生活にお‘ナる電力の公共性や災害時の停電

が人心の動揺に与える影響力の大きさは・あらためてここで

議論するまでもなく・過去の台風襲来時の状況や’その他た

とえば昭和40年6月地すべりによる鉄塔倒壊に端を発した

近畿一円の停電・同11月のカナダからの送電系統事故に起因

した長時間にわたるニユーヨーク周辺の停電時の状況を思い

起こせば，その重大さはおのずから明らかである。各地の送

電設備に多大の被害を与えた顕著な台風としては・昭和34年

の伊勢湾台風，同36年の第2室戸台風などがあるが．このと

き特に目立つたことに．250KV級鉄塔を含む大鉄塔の倒壊

がある。第2室戸台風・伊勢湾台風などによつて倒壊した．

140KV級以上の大型送電鉄塔については・その倒壊の90％

が基礎に起因する原因（基礎の抜上りを含む）によることが

その後の調査で糊している♪

　基礎の引揚抵抗力に関する問題は，明らかに一つの支持力

問題であるにもかかわらず・力の作用方向，境界条件の特異

性など問題点が多いために，地盤の圧縮支持力に関する豊富

な研究量に比較すると，これに関する研究はきわめて少ない。

その結果，不明の点があまりにも多く，近時に至るまで土質

力学的な考察に基づく設計指針すらごく断片的にしか得られ

ていなかつた。「基礎の引揚抵抗力に関する研究」と題する

第1編においては，独立フーチングの引揚抵抗力に関する理

論的，実験的研究の結果を示すが，著者によるこれらの研究

成果鴎気学会の送電用鱗設計標準に取入れられ…）現在す

でに，多くの大型鉄塔基礎が著者の式によつて設計されてい

る。第1編の内容について簡単に述べると以下のようである。

　基礎の引揚抵抗力を算定する場合．その基礎となるのは土

のせん断強度特性の適確な評価である。第1章においては・

基礎の埋戻し土として最も多く使用され’かつ最も問題点の

多い締固め不飽和粘性土のせん断特性に関する実験的研究の

結果を述べ，せん断試験結果に新しい解釈を与えるとともに

せん断強度の評価と設計計算への適用に関して新しい提案を

行なつている。そしてこれらが妥当であることを・多くの基

礎の引揚試験結果との対比検討によつて・示してある。

　第2章，第3章においては，基礎の引揚抵抗力の算定法に

ついて説明する。まず第2章においては，従来用いられてき

た基礎の引揚抵抗力算定法を枇説し，これらに対する著者の

批判を述べ，考察を加える。特に，従来の方法には，土の力

学的性質が十分に反映されていないことが強調される。第3

章では，著者が誘導した引揚抵抗力算定法を詳述し．基礎の

限界引揚抵抗力を与える理論式が示される。この算定法は塑

性論的考察に基づくもので．軸対称問題と考えられる最も基

本的な場合を取扱つている。

　第4，第5，第6，第7章では，砂質土と粘性土を用いた

数多くの室内および現地実験の結果を示し・これらに関する

種々の考察が加えられる。また限界引揚抵抗力に関して・実

験結果と計算結果が比較され，著者の算定法の妥当性が検証

されている。第4章においては・砂を用いた室内模型実験の

結果とその解析結果が・第5章では関東ロームを用いた場合

の同様の結果が説明され，第6章において実物大基礎による

多くの現場実験結果と解析結果が示される。また第7章にお

いては，第3章で示す理論式を新しく展開し，精度がきわめ

て高い状態において理論式を簡略化した近似式を求めると同

時に，限界引揚抵抗力と基礎の埋戻し深さあるいは床板幅の

関係が両対数紙上で直線になるという事実を理論的に実証し

てある。

　第8章においては・規則的な繰返し荷重を受けた場合や地

震による振動荷重を受けた場合の引揚抵抗力に関して考察す

る。前者に関しては室内模型実験の結果をもとに，また後者

に関しては地震時の地盤の挙勤に関する従来の研究成果を整

理検討し，これらに対処するために引揚抵抗力をいかに考え
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るべきか・について考察し，著者の見解を述べる。

　第9章では．送電用鉄塔基礎の引揚荷重に対する設計にお

ける安全率について記述する。まずはじめに，安全率の概念

や問題点を整理検討し，限界引揚抵抗力算出のための換算係

数と本来の意味での安全率を分離すべきである．という著者

の見解を具体例をあげて強調する。そしてそののちに，換算

係数の具体値を示し．破壊確率に関連して，安全率を定めて

いく上での基本的な方針について考察を加える。

　第10章においては・以上の各章における研究成果を要約し

て結論とする。

　さて，本論文におけるあと一つの研究課題，すなわち，複

合地盤の支持力に関して述べる。

　近年・軟弱地盤上に大規模な土木建築物を構築する必要が

数多く生じてきている。そこで，種々の軟弱地盤改良工法が

考案され，実施されているが・その・・一一つとして，粘性土層に

砂ぐいを打設する工法がしばしば採用されている。これには

圧密促進の効果のみを主として期待するサンドドレーン（

sand　drain）工法と，粘性土中に比較的直径の大きな締固め

砂ぐいを打設し．ある程度の圧密促進と同時に砂ぐいに一種

のくい効果を期待しようとする，いわゆる締固め砂ぐい（

sand　coロ1paction　pile）工法があることは周知のとおりで

ある。このうち前者に関しては・従来から多くの研究調査が

なされ・かなり合理的な設計も可能となつているが，締固め

砂ぐいを打設した複合地盤の支持力特性に関しては研究も少

なく’未解明な点が多いといわなければならない。

　このような複合地盤の支持力計算や安定計算には，一様地

盤とは異なつた特別な考慮や手法が必要である。しかし一般

に，複合地盤の力学的性質や挙動は非常に複雑であり，支持

力などに関する解析的な取扱いにも困難な点が多い。そのた

め，設計や解析の上で単純化した仮定の適用を余儀なくされ

ややもすると地盤の実際的な挙動，すなわち応力分布，変形
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　，
破壊現象などの実状とかなり隔たりのある設計や解析が行な

われる危険がある。しかしながら・この種の問題を一挙に解

決することはほとんど不可能であり，実験的な研究とあわせ

逐次実状にあつた解析の方向を見出していかなければならな

い。この意味で・複合地盤に関する理論的な研究や考察・ま

た室内や現場における実験的研究や破壊例の解析などと同時

に，単純化した条件下にある複合土供試体について，基本的

な種々の力学的性質を明らかにすることも非常に重要なこと

であり・複合地盤の支持力特性を解明するための基礎として

必須であると考えられる。このような考えに基づき第2編で

は，　「複合地盤の支持力に関する研究」と題して，複合地盤

の圧密や安定解析に関する理論的，実験的研究の結果を示す。

第2編の内容について簡単に述べると以下のようである。

　第1章，第2章においては．複合地盤の力学的特性を究明

するための基礎的研究として，砂柱を含む粘土供試体の圧密

およびせん断特性に関して，三軸圧縮試験による実験的研究

の結果を示す。まず第1章においては，圧密に関してBarron

の理論を簡単に述べたのち’複合土供試体の砂柱径や砂柱密

度，あるいは圧密圧力を種々変化させて行なつた等方圧密お

よび瓦一圧密試験の結果を示し．種々の現象に関して検討と

考察が加えられている。特に圧密促進に及ぼす砂柱の効果，

等方圧密と・as・一圧密による圧密諸特性の比較などに関して，

Barronの理論とも対比しながら，詳細な議論が行なわれる。

また第2章では．複合地盤の支持力や安定問題において最も

重要かつ基本的な問題である複合土のせん断特性について，

多くの新しい事実が示され．考察が加えられる。また粘土お

よび砂単独供試体の応力～変位関係から，複合土全体として

の応力～変位関係を求めるための一方法や砂柱部分への圧力

集中の程度を評価する計算方法などが示されると同時に．こ

の種の問題に関する二次元弾塑性問題としてのアプローチの

問題点と限界に関して著者の見解が示され，現段階における

実験的研究の重要性が強調される。

　第3章においては，複合地盤の安定計算について現行の設

計方法などを批判を加えながら概説したのち．新しい安定計

算法を提案し，これに関して考えられる二，三の問題点につ

いて詳細な検討と考察が加えられる。ここに著者が提案する

方法は，従来の複合地盤の安定計算法にくらべると二．三の

重要な点で飛躍的な発展があり，従来法の困難な問題点に解

決を与えている。また，軟弱粘土地盤上および砂ぐいを打設

した複合地盤上の築堤を仮定し，破壊に関する種々の試算例

を示して検討を加えている。

　第4章では，複合地盤の圧密や破壊問題を究明するために

実施した室内模型実験について詳述する。実鹸にはたて160

en，横70en深さ80　cmの気密性土槽が用いられ，この中に

粘性土単独地盤はもちろん．群ぐい状に砂ぐいが打設された

模型の複合地盤が作られ，長い期間を費して多くの実験が行

なわれた。この章の前半においては，主として圧密試験に関

する諸結果が示され，TerzaghiやBarronの理論とも対比

しながら種々の考察が加えられる。またこの章の後半には，

圧密試験後に行なわれた載荷試鹸の結果と，これに関して第

3章に示す著者の安定計算法を用いた解析結果が示される。

そして・破壊強度の増加に及ぼす砂ぐいの効果が一般に非常

に顕著なこと・また実験結果との対比において，著者の安定

計算法による結果がきわめて正当であることが示される。こ

こで示す載荷試験結果の解析は・前章における著者の安定計
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算法の妥当性の検証という意味で重要である。

　第5章においては・現場における複合地盤の破壊例の解析

結果が，破壊に至る過程に関する考察とともに示される。現

場における複合地盤の破壊は現在までのところ多くないよう

であるが，たとえ数少ないすべり発生の例があつたとしても・

解析の困難さその他種々の制約条件のため・公表された詳細

な資料がない。この章で解析を試みる例は，著者が詳しい資

料を入手しえた唯一の現場の破壊例である。現場における多

くの地盤調査や力学試験および破壊に至るまで続けられた動

態観測の結果に基づき．著者の安定計算法を用いて破壊時の

解析を行なつている。解析の結果は全般に実際現象をよく説

明しているが，この章に示す結果は，第4章の内容とともに，

新しい計算法の正当性の検討という点で非常iこ重要であると

いえる。

　第6章においては・以上の各章に示す第2編の研究成果を

要約して結論とする。
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第1章　締固め不飽和粘性土のせん断試験とその結果の解釈と応用

1．1　概　　説

　基礎の引揚抵抗力の問題も含めて，地盤の支持力や盛土な

どの土構造物の破壊に関して種々の設計を行なう場合，一般

に設計計算の基礎となる土の力学的性状を求めるために，室

内でせん断試験が行なわれる。この場合，設計の対象となる

地盤や土構造物の推定される破壊状況，破壊現象に適した条

件でのせん断試験が実施されるべきであることはいうまでも

ない。しかし，たとえ適切と考えられる条件でのせん断試験

が行なわれたとしても，室内せん断試験と現地地盤の破壊の

間には，ただちには対応しえない困難な種々の問題があるこ

とは周知のとおりである。さらにまた送電鉄塔のように，全

体としての建設費は非常に高額になるにもかかわらず，鉄塔

一基あたりの建設費は比較的小さく，しかもかなりの距離を

おいて点在するような特殊事情を含む構造物の場合には，やL

むをえず比較的簡単な一面せん断試験等によつて地盤の強度

を推定しなければならないことが多い。この章で検討を加え

る二，三の問題は，これらに関連したものである。

　従来，土圧，支持力，斜面安定など土に関する設計計算に

用いられているCoulombの経験式，

τ＝b’＝c十σtαn9 （1．1．1）

におけるC，ψがそれぞれ粘看力，内部摩擦角と呼ばれてい

ることは周知のとおりである。式（1．1．1）のように，

せん断抵抗力を経験的に2つの項に分けることには異論はな

いが，e，ψにそれぞれtt粘着力”，tt内都摩擦角”という，

一見分離可能な，異質なものの意味を思わせる名前が与えら

れたことには問題があり，これが，ときには誤解を招く原因

になつているように思える。これらは，土に作用する荷重や

排水，変形などの条件によつて種々異なるから，一般に土の

挙動の本質を表示するものではなく，あくまでも土のせん断

抵抗に関する便宜的な係数である，と考えるべきであること

はいうまでもない。さていずれにしても，現在の実際設計の

ためには，何らかの方法で・この工学的な意味での便宜的な

設計係数を推定しなければならTい。そこで一般に・サウン

デイングとか室内せん断試験が行なわれる。後者の場合，τ

（せん断力）～σ（垂直圧力）図のτ軸の切片をC，傾斜角

をψとするわけであるが，締固め不飽和桔性土とか，やDら

かい砲和枯土やゆるい砂などについて，一般の一面せん断試

験や非排水三軸圧縮試験を行なうと，水平変位や軸ひずみの

著しい増大にもかかわらず，せん断抵抗が増加を続け，一見

してせん断試験としてあまり意味がないように思われるほど

変位が増大しても，せん断抵抗力が最大値に達しない場合に

よく直面する。このような場合，いかなる大きさの変位（あ

るいはひずみ）に対応するせん断抵抗力を用いて整理するか

によって，C，ψ，特にσ（あるいは側圧σ3）≧0．5×2

で試験される一般的な場合には，Cの値が著しく異なつてく

る。しかも設計者にはよく知られているように，想定される

拘束圧σが小さい場合（たとえば送電用鉄塔基礎の場合は一

般に0．5矯以下と考えられる）には，Cの少しの変化が算

定支持力に及ぼす影響は非常に大であり，実際多くの載荷試

　　　　　　　　　　　　　
験の結果からも，粘性の支持力に及ぼす効果が顕著であるこ

とは事実である。

　やわらかい飽和粘土や非常にゆるい砂は埋戻し土としては

不適当であり，また締まつた砂のせん断試験においてはτ～

d（変位量）図あるいはτ～ε（ひずみ）図にpeak　point

があらわれるので，これらは一応除外する。本章では，まず

はじめに，乱した関東ロームや洪積粘性土を締固めた，いわ

ゆる締固め不飽和枯性土に関する室内せん断試験結果とこれ

に対する種々の考察を行ない，そののちに設計への適用に関

する問題点を指摘しながら，基礎の引揚試験結果と対比検討

する。さらに，一面せん断試験における断面補正の問題にも

言及する。

　なお以下においては，あくまで工学的な見地から，短期破

Nに関する設計にはいかなるc，9を用いるのが妥当である

か，という点に主眼をおいており，長期破壊の問題は除外し

ている。またτ～σ座標にプロットされた各点がばらつく場

合いかに処理するか，などのことも問題外とする。

1．2　乱した関東ロームのせん断試験結果と考察

　試験に用いた関東ロームは干葉県市原市で採取した代表的

な関東ロームで，JIbA1204に規定された粒度分析によ

る粒径加積曲線は図1．1．1における（a）曲線のようで

ある。試鹸時の含水比は93～98％とした。実験に関東ロー

ムを用いたのは，これが，前述したように．応力～変位（あ

るいはひずみ）関係にpeak　pointがあらわれない典型的な

形状を示すのに加えて，この土を用いて多数の室内模型引揚

一1一
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図1．1．1　粒径加積曲線

1 5　　　　10

試㎡已地実大基礎の引揚睡銘なつたので，．れらとの

対応を調べることができるからである。

　締固め不飽和粘性土の強度を求めるせん断試験は，一般に

現場と同じ密度．含水比の試料について行なわれる。また試

験条件は，構築条件や推定される破壊状況に合わせて，非圧

密非排水試験（U－test）が採用されたり，圧密非排水試

験（C　U－・　test）が行なわれたりするが・いずれにしても

間げき圧はその測定の困難さのために一般に測定されず，し

たがつてその整理も全応力表示で行なわれることが多い。さ

らにまた，実際上の簡単さのために，三軸圧縮試験より一面

せん断試験が行なわれることが多く，垂直圧力も0．5彩以

上にとられる場合が多いように思われる。以下においては，

このような事実に常に配慮して試験を行なつた。

　まず初期湿潤密度r，を1．10，1．20，1．38　2／ca9したが

つて初期飽和度を70．2、75．9，91．3％の3種類に変え，

一面せん断試鹸を行なつた。r，をこのように選んだのは，後

述の引揚試敬の場合と対応させるためである。供試体の寸法

は直径6cm・高さ2cmであり・せん断速度は1鴫／諭の変位

制御とした。

　晋rf－一般に行なわれる垂直圧力を一一定に保つ試験と，供試

体高さを一定に床つ試膜（等体積試欲）の2種類の試鹸を行

なつたが，両試験ともせん助は初期垂直載荷による体積変化

が終了してから開始した。Xl．1．2，凶1．1．3は，それ

ぞれ初期密度r，＝1．10および1．M　2／ヒ♪‘3とし1こ，一定垂直

圧力の試朕から得られたせん断応力（τ）と水平変位（dh）

の闘係および体積（高さ）変化（dv）とdhの関係である。

r，＝1．38　2／engD試験結果も同傾向であつた。
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また図1．1．4，図1．1．5，図1．1．6は，等体積試鹸か

ら得られたτ～dh関係および垂直圧力（σ）～dh関係を示

している。これらの図から明らかなように，ほとんどの場合，

τはdhの著しい増大にもかかわらず上昇を続け，明確な

peak　pointはあらわれない。さらに極端に大きな変位を

与えるとτの増加は停止するが，あまりに大きな変位を与え

てもせん断試験として意味がないと考えられる。なおこれら

の図におけるτには，せん断の進行にともなう断面補正およ

びダイレイタンシイ補正は加えていない。断面補正について

は1．4節で述べる。また本章では，あくまでも工学的な立

場に立脚しており，せん断力τをいわゆる摩擦による項Tf

とダイレイタンシイに依存する項τdに分ける意図はない。

すなわち，実際に地盤内に生ずるであろうダイレイタンシイ

効果を正確に評価することは困難であるが，これは必らず存

在するわけであるから，せん断試験においてもダイレイタン

シイ補正を行なわない全せん断力で整理を行なう方が，より

実際に近いと考えられた。

　さて，このようなτ～dh図に基づいてτ～σ図を描こう

とすると，いかなる大きさのdhに対するτ値を用いるかに

よつて，τ～σ図はおおいに異なつてくる。
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図1．1．4　せん断応力・体積変化と水平変位の関係
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たとえば図1．1．7，図1．1．8は，図1．1．2，図1．1．

3に示された各試験のdh　”1，4，6，10朋に対する値を

結んだもので，上記のことはこれを見れば明らかである。そ

してこれが，実際設計にあたつてしばしば設計者を困惑させ

る問題となつている。またこれらの図からわかるように．大

きなdゐに対するτ～σ曲線は，σが小さくなると下向きに

曲つてくる。これは締固め土では，小さな垂直圧力のもとで

は過度に圧縮された状態にあるため，せん断の進行にともな

つて体積の膨張が起こり，密度が低下していくためである。

この現象は，土の種類や締固めの度合によつてその程度に差

はあるが，たいていの締固め土に認められる現象である。こ

の試験では，図1．1．2および図1．1．3からわかるように，

σ＝O．5短以上の試験ではせん断中に体積が減少するのに

対し，それより小さなσのもとでの試験では膨張が起こつて

いる。これに対応して図1．1．7，図1．1．8のτ～σ曲線

は，dhが大きくなると，　a＝O．5鳩　あたりから下向きに

曲つてくる。τ～σ曲線がτ軸を切る点は，dhの値にかか

わらず大体同じところにくるようであるが，σ一〇．5旛以

上の直線部を外挿して切片を求めると．図の点線が示すよう

に，その切片の値（粘着力C）はdhによつて著しく異なつ
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てくる。すなわち，dh　＝・1naの場合を除いたとしても，図

1．1．7ではdh　za　4・nsに対するC＝・O．14惣から，　db＝

10・Mに対するC＝・O．21惣まで増加しており，図1．1．8

ではdhが4・＝sから10　naに増加すると，　Cは0．19瀬から

0．32ぬに増加している。つぎに・τ～σ曲線の傾むき（9｝

は，σ＝0．5娩以上の直線部では，dhが4　naの場合と10

嗣の場合で2°～5°の差が認められ，一方σ＝O．5％より

　　　　　　　　　o小さな部分では，10程度の差が出てくることがわかる。以

上の実験結果は，せん断試験の結果を設計に適用する場合に，

いかなる大きさのdhに対するτを用いて整理するかという

ことが重大な問題であること．および現場において小さなσ

のもとで破壊が起こる可能性のあるときは，小さなσのもと

でのせん断試験が必要であることを示している。

　図1．1．9，図1．1．10，図1．1．11は，γがそれぞ
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　t
れ1．10，1．20，1．389ノばの供試体の，等体積せん断試

0
（⇔5●

α
R憧拒ぐ●ー
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図1．1．9　等体積せん断における応力軌跡
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一4一



験における応力軌跡を示したものである。せん断は初期の垂

直圧力σoによる沈下が終了してから行なわれたので，図甲

の応力軌跡は一応有効応力表示であると考えてよいであろう。

これらの図で特徴的なことは，全般に応力軌跡が，τがある

値以上になると，大体ある一定のこう配を有する直線にそつ

て上昇を続けることである。もう少し詳細にその様子を調べ

ると，たとえば図1．1．9の初期垂直圧力σo日1驚の軌

跡は，当初は左上方へ進行するが，やがて右上万へと進行方

向を変え，黒丸印の点以後は包絡線（細線で示してある）と

ほとんど平行に上昇する。これに対して，たとえば図1．1．

10の初期垂直圧力0．5％の軌跡は，右上方へ転じたのち

に，ほぼ一定の方向ではあるが，包絡線と異なる傾むきを示

して上昇している。

　ところで後述する三軸圧縮試験の結果を参考にすると，試

料全体が等しいせん断ひずみを受ける場合の応力軌跡は，図

1．1．12の実線のように，点M以後は包絡線上を上昇する

」1

　　　　　　　　一一一●一．　　σ

　　　　　図1．1．12　応力軌跡の説明図

性質があると予想される。しかし，一面せん断試験では，せ

ん断領域（上・下箱の境界面付近）の中心付近と周辺部で，

同じ時点におけるせん断ひすみの大きさが非常に異なる場合

があると予想される。このような6合には，たとえば中心付

近の応力は図の点1に達しているにもかかわらず，周辺部で

は図の点2にしか達していないとすれは，その時点で測定さ

れる応力は点3のようになり，結局全せん断期間から得られ

る応力軌跡は破線のようになるであろう。したかつて，応力

軌跡かうまく包絡線に接しない試験は，せん断中に不均等な

せん断ひすみを生じた領域が広かつたことを示している。た

とえば凶1．1．10の初期垂直圧力σo＝0．5㌔の試験で

は，実際には応力軌跡上の黒丸印あたりから，せん断領域の

中心部の応力はすでに包絡線上をたどつているのであろうと

考えられる。

　さて，応力軌跡が破壊包絡線上を上昇していくといっこと

は，測定されるτは明らかに少しずつ上昇を続けるけれども，

ある限界以上の領域ではその土の強度はそれぞれの時点にお

いて常に完全にmobilizeされていることを示すに他ならな

い。いいかえると．包絡線上に達したある時点でさらにせん

断ひずみを加えると，体積が増加しようとする。ところが膨

張できないようにσを増加させると，それにともなつてτが

さらに増加するわけである。したがつて，現地で地盤や土構

造物が破壊する場合，せん断による体積変化に対する拘束力

が大きく，実際上膨張できないような状態のときには大きな

τを期待することができるが・一方拘束力が小さく，特に吸

水が容易な状態にあつたりして体積変化が容易に起こりうる

場合には，τは最大値（はじめに強度が完全にmobilizeさ

れたとき）に達したのち低下するであろう。そこで設計にあ

たつては，現地での破壌がいかなる大きさのσのもとで生ず

るかとか，等体積に近い状態で起こるかどうか，などが重要

な問題になるわけであるが，実際問題としてこれらのことを

適確に評価し，非常に合理的に設計に反映させることはかな

り困難である。すなわちせん断試験において，破壊包絡線上

をたどるτの増分は，現地でこのとおりの現象を生ずうとい

う保証がないという意味において，非常に不安定なものであ

るといわなければならない。

　以上のことを配慮した上で，図1．1．9．図1．1．10，

凶1．1．11の応力軌跡上で，試料の強度がはじめて完全に

mobilizeさhXた点を調べてみると図中の黒丸印のようであ

り，対応丁るせん断変位dh（nn）はO内に示すようであ

る。図からわかるように，初期垂直圧力σoが0．25霧以

下の場合はdhは1～3朋，0．5協以上では5～7欣程度

となつているから，簡早のため図1．1．4，図1．1．5，図

1．1．6におけるτ～dh曲線上から，σo＝0．25擁以下

の試験ではdh＝　2　nn・σo＝0．5協以上の試験ではah＝

6nnに対応するτを読みとり・それぞれのσoに対してプロ

ットすると図1．1．13の実線が得られる。したがつてこの
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　　図1．1．｝3　垂直圧カー定と等体積せん断に
　　　　　　　おけるτ～σの関係の比較

曲線は，近似的に強度がはじめて完全にmobilizeされた時

点における全応力表示のτ～σ関係であるといえる。

　ところでせん吻中に体積変化を許す場合でも，これがいわ

ゆる完全な排水条件における排水状態の場合であれば，せん

断中の応力軌跡は図1．1．14における鉛直線となり・強度

が完全にmobllizeされたとき破K包絡線上に達し，それ以
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t

　　　　　一　　　a
　　図1．1．14　応力軌跡の説明図

せん断試験では，体積変化を許してもなお，試料中に間げき

圧が残存していくと考えるのが妥当である。したがつて，こ

のような試験における有効応力軌跡は，図1．1．14の中間

の曲線のように，排水試験の場合の軌跡と等体積試験の場合

の軌跡の中間的なものとなり，やはり強度が完全にmobilize

されてからのちも，τが増加するという現象が起こつている

と考えられる。この場合・はじめて強度が完全にmobilize

されるときの変位dhは不明であるが’等体積せん断のそれ

と非常に異なつてくるとは考えられない。そこで等体積せん

断の場合を準用し，図1．1．2および図1．1．3からσ＝

0．25嚇以下の試鹸ではdh＝2n■におけるτを読みとり，

またσ＝0．5嚇以上の試験ではdh　・＝6sw！におけるτを読

みとつて，図1．1．13に記入すると．破線で示したτ～σ

曲線が得られる。同じ初期密度r，のτ～σ関係が，等体積試

Kと一定垂直圧力下の試験で異なつているのは．せん断中の

柔件が異なつているため，および全応力表示であるためであ

る。しかしσ＝1．0冶以『ドにおいては，両者がほぼ一一SUし

ていることには注意しておく必要がある。

　実際に現地で破壊が生ずる場合，そのせん断の状況や条件

は非常に複維で，室内試験に用いるこのように小さな供試体

では再現できないPt々の現象が生じているに違いない。しか

し，ともかく破壊領域では等体積的に破壊する部分と体横変

化をともないながら破壊する部分が共存していることはたし

かである。したがつて厳密には，設計に用いるべきτ～σ関

係は，完全な排水条件におけるせん断試鹸から得られたτ～

σ関係と，図1．1．13の実線で示された等体積試杖におけ

るτ～σ関係の間にあつて，その具体的な位置は現地で予想

される破壊において，破壊碩域の状態が等体横に近い部分が

多いか，また体積変化をともなう部分が多いか，等によつて

決められるべきものである。しかし現実の問題として，等体

積せん断と完全な排水せん断の両方を実施することはめんど

うでもあり・また長時間を要するので，結局は垂直圧力を一

定とした普通の一面せん断試膜のみが実施されることが最も

多くなるであろう。

後は同一線上を

下降するのみで

ある。しかし，

図1．1．2お
よび図1．1．

3に示した普通

の一定垂直圧力

のもとでの一面

　今後種々の土質に関して多くの実験的研究が必要であるが，

以上の考察から，関東ロームあるいはこれに類似の土質に関

しては次のように考えて大過ないであろう。すなわち，普通

の垂直圧カー定のもとに一面せん断試験を行なつたところが，

τがdhの増大につれてどこまでも上昇を続け・最大点に達

しない場合が生じたときには，せん断によつて体積が増加す

る垂直圧力の範囲（この例ではσ〈0．5権の場合）では水

平変位dh　＝1～3畑・体積が減少する垂直圧力の範囲では，

dh　＝＝　5～7nnに対するτを用いてτ～σ図を描き，　σの大

きな範囲では現地の条件とせん断試鹸時の条件を勘案した上

でこのこう配を少し低減して設計に用いるのがよいと考えら

れる。なおこのような締固め不飽和粘性土の短期破壊が問題

になる場合には，τ～σ図は一般に全応力表示で十分である。

すなわちτ～σ図は，いくらの大きさのσのときにどれだけ

のτが期待できるかを示す図であつて，c・9はこれを求め

るための便宜的な係数であるから，ある密度の土に固有の値

である必要はまつたくない。したがつて，たとえば図1．1．

13　J）　r，＝1．109／ten　3に対応する破線を設計に用いる場合

には・σ〈0．5矯の範囲ではC－0．08窺，9　・・　30n，

σ≧0．5擁の範囲ではC＝＝o．14煽，ψ＝25°として用い

るのがよいであろう。

　つぎに三軸圧縮試験の結果を簡単にみてみよう。同一試料

についての非圧密非排水せん断試鹸が行なわれた。供試体の

含水比は1ce％で・初期密度はr，　－1・07・1・20・1・36％。・

の3檀類に変えられた。これらの試験から得らILた（σ一σ）
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1　　　3
～ε関係は，一面せん助試鹸から得られたτ～dh関係と同

じ傾同を示し，ε＝30％という非常に大きなひずみに達し

てもなお（σ　一σ　）は上昇を続け，最大値を求められな
　　　　　　1　　　　3
かつた・図1・1・15はこの一伊1であつて・　r，　・・1・07　2／ca3

　　　　2．5

20

0．5

「晒パ @　ふ諺

＝2

．1

0 5　　　　　　1e　　　　　15

－一一一 @ε（動

20　　　　　25 30

　　　図1．1．15　主応力差とひずみの関係　　　　　　1

の場合の（σ1一σ3）～ε曲線である。またec　L　1．16は

図1．1．15に基づいてε＝5，10，20．30％時の主応

力差を用いて整理したMohrの図である。側圧σ3が小さい範

囲では，一面せん断試験の結果から判断して．包絡線はおそ

らく図中の破線のように曲つてくると思われるが（仮にこの
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　　三
　　三

　　1’

　　嵩

　　事
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　　　図1．1．16　三軸圧縮試験によるM》hrの図

ように曲つてくるとすればC　・・0．1箔1，ep　・2（f～30°程

度となる），σ．3＝O～i煽の範囲の試験をかこなつていな

いのでこの点は明確にはわからない。前述の3種類のr，に対

する試験結果において・Mohrの円の包絡線（直線）をσ3＝

0まで延長して求めたC．ψを一括表示したのが表1．1．1

である。これによれば整理時のεによつてc，epがかなり異

なつてくることがわかる。

　rt（…m3）l　e（％）le（kg・・m・）lep（・）

3．0

2．5

詞

口

ω

O．5

1．07

0．18

0．　21

0．24

0．26

1．20

0．29

0．36

0．49

0．48

1．36

5000

0．60

0．70

0．73

0．73

7．5

10．0

12．0

13．O

11．0

14．0

14、0

15，5

12．5

15．0

15．5

17．0

表1．1．1三軸圧縮試験の結果

1．3　乱した洪積粘土のせん断試験について

　ngN　40年10月に・愛知県半田市の中部竜力武豊火力線付

近で実物大基礎の現場引揚試駿が実施された（この詳細は第

6章で説明する）。現地から採取された粘性土に関して，中

SS’ag”力総合技術研究所において非t　E密非排水状態で三軸圧縮

試鹸が行XSわれたが，以ドはその結朱を再整埋したものであ

る。なお，試料土は凶1．1．1（b）田糠に示丁ように，妙分

44％・シルト分26％・枯土分30％の乱した洪積栢土であ

る。供試体は，これを所定の含水比のもとで所定の密皮に締

固めたものを，直径3．5㎝，高さ8　entの円柱形に整形したも

L）である。

　いろいろな初期密度および含水比の供試体に関する（σ1

一σ3）～ε関係において，全般にε＝＝　15％に達してもな

お主応力差は上昇を続け，最大値は求められなかつた。図1．

1．17はこの一・例であり，r，＝1．62／’cm　3・含水比w＝　22

％の場合の試験結呆である。また図11．18は凶1．1．17

に基づいて，ε＝5，10，15％時の主応力差を用いて描い

たiVi　Chrの図である。εの大きさによつてMohrの円」）包絡

線がかなり異なること，および03の小さな範囲では下向き

プ。L6，／亀ゴ
　　　　　　　　　乍
@　　∠AK9／’
ﾓ　　　　　　タ3

@　　　　　　っ2

0

＝1

＝0

0　　　　　　　　　　　5　　　　　　　　　　　10 15

一一一 @ε（の

図1．1．17　主応力差とひずみの関係

／

　　　工
　　　量

　　　＃
　　　遣

　　　s
　　　↑

　　　　　　　　　　　垂亘vカ・（kgcめ

　　　　図1・1・18　三軸圧縮試験によるMohrの図

に曲つてくることなど・前述の関東ロームの試験結果と同傾

向である。本章1．6節の引揚試験との対比のところで述べ

るが，この図における（σ1一σ3）軸上の切片は引揚試験の

結果からみて妥当なものであると考えられる。

1・4　A・CasagrandeとR．C．Hirshfeldによる試験

　　　結果の検討
　A・CasagrandeとR・C・Hirshfeldはアースダムの建設

に関連して’5）綱め土に関して多数のせん獺験の結果を報

告している。　　試料土は図1．1．1の（C）曲線に示すよ

うに・砂分32％・シルト分24％，粘土分44％の粘性土であ’

る。この試料土を含水比ca・＝13～19％に調整し，乾燥密

略（1・78・9、nv）の95～105％‘こなるよう↓こ締固めた。

せん断試験は・主として非圧密非排水または圧密非排水三軸

圧縮状態で行なわれた。せん断中の応力状態を，最小主応力

方向と60°をなす平面上の応力を用いたベクトルカープであ

らわすと，その形は供試体の初期飽和度5アによつて異なつ

ている。すなわち・Sr≦70％のときはベクトルカープは，

ひずみの進行とともに直線的に破壊線にむかう。これは，飽

和度が低いために’非排水状態であつても等体積せん断とは

ならないためであろう。Sr＞70％になると，ベクトルカー

プは関東ロームの等体積せん断（図1．1．9～図】．1．11）

の応力軌跡と同様に・ある点以後は破壊包絡線と同じこう配

をもつて上昇する。図L1・19はS．＝88・0％の場合の非

圧密非排水試験から得られたベクトルカープの一例である。

図中の実線で示したベクトルカープのもととなる主応力差
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　r25　き、。

…・・　、／
」・・

　　：　°・5

　　　　　0．5　　1．0　　ユ．5　　2．0　　2．5　　3．0　　3」5　　4．0　　4．5　　5．0

　　　　　　　　　　60’面上の垂直応力（k8／cmS）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　、　図1．1．19　非圧密非排水三軸圧縮試験によるベクトル
　　　　　　カーブ（Casagrandeらによる）

（σ1一σ3）とひずみεおよび間げき圧u（Uoはせん断

開始前の間げき圧）の関係は図1．1．20のようである。こ

の区1をみれば明らかなように，主応力差はεが20％を越え

てもなお上昇を続ける傾向を示している。

　　ハ　に
　　㌃
　　　亘4

　　　〒3

　　e　　　づ2
　　　P
　　sl
　　　t
　　　　　　　　　　　　　lO　　　12　　　14　　　16　　　18　　　20　　　22

　　　　　　　　　　　－－　t　（％）

　　図1．1．20　応力とひずみの関係（Casagrande　ら
　　　　　　　による）

fた凶1．1．19中の破線はrdおよびbrが等しい一連の試

赦結呆を不している。これbははらついてはいるが，共通の

包絡線をもつていて，すべてのベクトルカーブはある点（た

とえばM点）以後は包絡線と平行に上昇を続けている。凶1．

1．19中の点Mは図1120上では点M’に対応している。

したがつて，主応力差はひすみの増大とともに少しずつ増大

し続けるが，点M’以後の増加は，実はその供試体の強度が

完全にmobi　l　izeされた状態での増刀ロである。こJ）恵eeで点

iVi’は敬壊V）・一一つの目安を与えるものであり，さきにも述べ

たように点M’以後の主応刀差の増分は，現地の破壊状況に

よつては常に期待できるとは限らない檀類のものである。

　また図1．1．21は，一連の圧密非排水三軸圧縮試験（ba『

Ck　pressure併用）から得られたベクトルカnyブの一例であ

る。この場合もベクトルカーブは包絡線にそつて上昇するこ

とが明らかである。

　応力～ひずみ曲線の上で，強度が完全にmobi　llzeされる

点M’がどのような位置にあるかを，Casagrandeらによる

多数の試験結果に基づいて調べたのが表1．1．2である。シ

リーズ1，1は非圧密非排水試験の結果であり，シリーズ■

（σムーσ3）M
　　σ3

ikg’cm2）

（σx一σ3）M

ikg／cm2）

eハf

i％）

εノ

i％）

（σ1一σ3）∫

ikg／cm2） （σ1一σ3ハ∫

シリーズ1（ya＝1、789／cme，　S＝88．　Oθ5）

1．00

2．02

5．96

5．　97

6．02

6．07

9．75

14．00

14．　07

2．40

2．70

2．70

2．45

3．02

2．89

3，02

3．28

3．92

11．3

12，5

15．0

14．2

14．1

13．9

7．2

13，5

15．4

19．0

21，0

20．0

20．0

20，0

22．0

21．O

l8，0

22．0

2．70

3，22

2．95

2．85

3．40

3．　25

4．32

3，61

4．35

0．89

0．84

0，92

0．86

0．89

0．89

0．70

0，91

0．90

シリーズll（n’a＝1．84　g／cm3，　S＝90％）

1．01 4．11 13．7
　　　　）
Q2．0 4．62

2．00 503 15．9 20．0 5．30

400 5．31 12．6 20．0 6．10

6．04 5．52 16．1 21．0 6．57

9．96 5．13 12．1 20．0 6．50

9．99 3．92 11．3 20．0 5．69

14．00 5．43 13．5 20．0 6．25

14．16 5．43 13．7 21．0 6．68

シリーズ皿（γd　＝1．789／cm3，　S＝84．2％）

0．89

0．95

0．87

0．84

0．79

0．69

0．87

0，81

6．95

7，06

9．87

14．03

】9．95

1．55

2．　72

5．38

7．66

13．06

0，3

2，8

6．3

3．9

8．8

23．0

20．　O

l8．0

210
21．O

4．75

4．39

6．20

9，34

14．20

0．33

0．62

0，87

0．82

0．92

シリーズN（γd＝　1．75　9t’cm3，　S＝85．9％）

6．98 2．44　1 9．2 20．0 3．39 0．72

8．13 3．23 5．7 21．0 4．49 0．72

9．58 4．62 7．5 22．0 6．33 0．73

9．99 5．38 10．1 20．0 7．00 0．77

13．48 8．26 8．8 20．0 10．08 0．82

20．20 17．30 16．0 20．0 18．05 0．96

20．55 16．05 14．6 20．0 17．45 0．92

シリーズV（yd＝1．84　g／cm3，　S＝77．　6t！o）

6．90

8．04

9．92

14．16

20．25

2，42

2．78

7，35

10．48

17．31

0．3

0．2

3．6

4．3

6．2

19，0

21．0

17．0

16．0

17．0

5．　15・

5．79．

7．74°

11，16．

10．67．

47

S8

X5

X4

W8

α0α00

シリーズ¶【（Y‘＝1．83g／cm3，　S＝88．9％）

＝10
　　　…

　　　竃

　　　き

　　　§

　　　t

図1．1．21

6．85 3．81 10．8 20．0 5．22 0．73

7．02 2．31 2．4 20．0 6．60 0．35

10．00 4．62 6．5 22．0 8．90 0．52

13．82 10．08 10．5 20．0 12．48 0．81

19．95 16．18 10．7 22．0 20．00 0．81

シリーズva（γ‘＝L81　g／cm3，　S＝86．3％）

7．03

7．95

10．22

13．97

19．96

1．92

2．70

3．86

9．23

20．42

3．7

4．3

3．7

8．2

14．3

19．0

22．0

22．0

19。0

20．0

4．57．

6．14

8．58

12．81

21．　05°

0．42

0．44

0．45

0．　72

0．97

　　　　　　　　　　10　　12　　14
　　－一一6c’E二ぽ直励（kglcm°）

圧密非排水三軸圧縮試験iこよるベクトル

カーブ（Casagrandeらによる）

表1．1．2三軸圧縮試験結果の整理
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～咀は圧密非排水試験の結果である。表中には，M’点にお

ける（σ1一σ3）M，ε〃の値が，その試験が継続された最

終のひずみε∫および対応する（al一σ3）fとともに示さ

　　　　　　　　　ゆれている。なお表中　印は，その点で（σ1一σ3）が最大

値に達したことを示している。非圧密非排水試験におけるε〃

は大体10～15％程度である。一方・圧密非排水試験ではこ

の値は過圧密比によつて変化するようであつて，過圧密比が

高い試料ほどこの値は減少するが，いずれにしても非圧密非

排水の場合にくらべて小さく，大体4～10％程度となつて

いる。

　図1．1．20からもわかるように．点M’は一・般に応力～

ひずみ曲線上の特徴的な位置にあるとはいえない。これはペ

クトルカーブであらわされた試料内の応力状態が徐々にtt完

全にmobilizeされた”状態に移行するためであり・試験

結果の設計への適用という見地から注目していかなければな

らない事実である。

1．5　一面せん断試験における断面補正について

　　　の考察

　一面せん断試験においては，水平変位dhの発生とともに

上下容器内の試料の位置が相対的にずれるため，せん断中に

上下容器内の土試料間のいわゆる有効断面積が減少する。そ

のかわり同時に、容器の金属面と土試料の一部がもとのせん

断面の位置で接触して摩擦を起こすわけであるが，従来しば

しばこの摩擦をゼロとして，測定さnる全せん断力を土試料

間の有効断面榎で除して試料間のせん断応力とするという，

いわゆるM面補正が加えられることが多い。この節ではこの

ような断面補正が妥当であるかどうかを，簡単な実験をもと

に検討する。

　1．2節では断面補正を加えなかつたことをすでに述べた

が，断面補正を加えた場合の結果についてみてみよう。図1．

1．22，図1．1．23は断面補正を加えた一例である。これ

らはr，＝・：　1．10〃毎3の場合で，図1．1．22は図1．1．4

　12

01

80

60

40

20

∩

プ．口，／一・ 　　　　　　　2
U　螂／裡

　1

P　0．5　d25　《）05

　　234567HglO11　　　　　　水　平　■　位　　d4tm、

図1．1．22　せん断応力と水平変位の関係
　　　　　　（断面補正実施）

】，0

　05
i

1
一　 喬直応力　（ア〔κ，／d｝

15 2．0

　　　図1．1．23　等体積せん断における応力軌跡
　　　　　　　　　　（断面補正実施）

に，また図1．1．23は図1．1．9に対応するものであつて，

両者はもちろん同一試鹸の結果である。まず図1．1．22の

τ～dh関係をみてみると，図1．1．4の場合と比較してた

しかにτの上昇こう配は急になつているとはいえ，図1．1．

22のみをみているとこれらの曲線形がとりたてて特異なよ

うにはみえず，もつともらしい形状を示し，断面補正の適否

を判定することは不可能である。一方，せん断中の応力軌跡

図1．1．23を図1．1．9と比較すると，両者の相違はせん

断の後半においてかなり顕著である。すなわち図1．1．23

においては，いつたん右上方にゆるやかに上昇しかけた曲線

が，せん断の中半過ぎから異常な急傾斜で直立してくる傾向

が認められる。この傾向は他のすべての場合にも認められた，

が，このような応力軌跡の形状はきわめて異常である。これ

は，τに断面補正を行なうことにより土試料間のせん断抵抗

力を不当に大きく評価し過ぎた結果に原因しており，このよ

うな断面補正が適切でないことを示唆している。

　一面せん断試峻中にせん断力として測定される力Tは次式

で与えられる。

　　　T＝τ4＋，F’
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．1．2）
　　　A　＝　Ao－dA

ここにτは土試料間のせん断面に作用するせん断応力，Aは

土試料間の有効せん断面積．Aoは初期せん断面積，　aAは

dhの発生により生じたずれ面積（土試料と容器との接触面

積）であり，・Fは土試料と容器間の摩擦力である。摩擦力F

は，上容器内の試料か下容器の上面と接触することにより生

ずる摩擦成分F1と，下容器内の試料が上容器下面と接触する

ことによる摩擦成分F2の和で与えられる。すなわち

　　　F；F，十F2　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1・1．3）

　著者が一連の実験に用いたF部可動型の一面せん断試験機

では，おそらくFlの方がF2より大きいと予想される。いま

F1を求めるために，上容器のみに1．2節で述べた関東ロ

ームを入れ，F容器のかわりにこれと同じ材質（真チユウ）
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の平板を置いてせん断試験と同じ操作を行なつたところ，金

属面と土との間に働らく摩擦応力fiと垂直応力σの関係は

図1．1．24のようになった。この図に基づいて，F1の概

値は次式で求められる。

0

α　0　

α　α

8

6

う

o 07＝1．1σc肋゜

鴻ﾁ＝1． C賄・

o

■　　　　　　　　　　　・

．　　　　　　1．　　　1．　　　．　　　．　　　． 0

一一一一 rｼ応力e　（kg／cmt）

図1．1．24　一面せん断試験における摩擦応力’

　　　　　と垂直圧力の関係

F，＝fi　dA （1．1．4）

ところで図1．1．7，図1．1．8などは．すでに述べたよう

に

　　　τ＝T／Ao　　　　　　　　　　　　 （1．1．5）

と仮定して計算されたτ～σ図である。この仮定は．dhが

小さい範囲では少なくとも正しいから，これらの図における

dh　＝　1　gnに対するτ～σ図と図1．1．24のノ1～σ図を

比較してみると，同一一一一のσに対するノ1とτの比はほぼ1と

なつていることがわかる。dh＝1　n”という小さな変位に対

しては，土試料間のせん断抵抗力はまだ十分mobilizeされ

ておらず，したがつてこの抵抗力はまだまだ大きくなる可能

性があるわけであるが・ah　＝4・6・10　xxに対yるτ～

σ関係を参考にすれば．τがノ1の倍以上になるとは考えら

れない。いいかえると，Aは少なくとも0．5τより大きい

と考えるのが目然である。

　一方t’2を測定することは困難であるが．おそらく

0．5τく（ノ1　十．ノz　）≦τ （1．1．8）

　せん断試験において，そのたびごとに摩擦の測定を行なう

のは実際的ではないので・　（ノ1十ノ2）の値を適当に仮定

する必要が生じてくる。式（1．1．7）を簡単にする仮定と

して考えられることは・従来の断面補正の概念，すなわち

（∫1＋ノ2）＝・　O

かあるいは

（∫1　十∫2）＝τ

（1．1．9）

（1．1．1①

である。上に種々の考察を加えたように，式（1．1．9）の

仮定よりも式（1．1．10）の仮定の方が誤差が小さいこと

は明らかである。式（1．1．10）の仮定によると式（1．

1．7）は式（1．1．5）と等しくなり’したがつて，水平

変位の増大にともなう有効断面積の減少は考慮しなくてよい

ことになる。

1．6　せん断試験結果と基礎の引揚試験結果との

　　　比較

　1．2，1．3節に示した関東ロームと洪積粘土を用いて

基礎の引揚試鹸を実施したので，本節では，これらの引揚試

験結果を室内せん断試験結果と対比検討する。ここで対比検

討する引揚試験とその結来の詳細は第5．第6章において説

明する。

　基礎の引揚抵抗力の算定法に関しては・弟3および第5章

で詳しく説明するので本節では省略するが・粘性土中の基礎

の引揚抵抗力は次式で与えられる。すなわち，限界引揚抵抗

力ftは，基礎体の自重G，土の単位体積重量r，粘看力（τ

～σ図におけるτ軸の切片）Cとすると，

F2エノ2　AA （L1．6）

のように書け，しかも常識的にいつてノ2はノ1より小さい

と考えられる。

　以上のことから式（1．1．2）は次のように書きあらため

られる。 ここ1こ

（1．5．11）

7一τイ＋（ノ1＋ノ2）〃 （1．1．7） α＝x。／B，

b＝D・／B、

さて前述の考察に基づいて，（ノ1＋ノ2）は次の範囲にあ

ると考えてよいであろう。すなわち
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であり，B2．　Xo．　D2は第3章図1．3．2に示されている

とおりである。また1／3は基礎体柱体部の土中体積，　F1～

F，は土の摩擦角（τ～σ図の傾斜角）epと対数ら線Cdの

中心角θoの関数であり．その詳細は第3章で示される。

　まず関東ロームを用いた室内引揚試験の結果からみてみよ

う。ここに比較する試験に用いた基礎体は直径が18，24，

30　omの円形床板部と直径60nの円柱形柱体部からなる3種

類の鉄製模型基礎である。埋戻しはまき厚10　emごとに木製

重錘でていねいに締固め，埋戻し深さは20，30，40ある

いは50c抱とした。

　表1．1．3は，実験における限界引揚抵抗力およびこの実

2βエ

icm） 実験番号
D（cm） 実験値

ikg）

．㎡κ．・％

icmつ
鴫ギ

icm2）
　逆算c
ikg　cm2）

24

123 30

S0

T0

244．5

R93．1

T36．1

20485

S9370

V7990

2285

R360

S650

0，093

O，101

O，097

　　　430263，54703526800．080
30　　　　　　5　　　　　40　　　　　433．7　　　　69370　　　　3880　　　　　0．091

　　　650673．310778552650．106

3

　　

　　

　　

ア　

　　

　　

　

　　　　18

0、053

0．068

0．079

0．079

0．077

0．076

0、079

0．087

0．086

　　　16
　　　17
　　　18
　　　19
24　　　20

　　　21

　　　23

102．2

103．4

183．2

180．3

305．7

301．2

414．0

401．0

10745

　〃
22650

　〃
35500

　〃
55280

　〃

1420

〃

1780

〃

3270

〃

4150

〃

0．064

0．064

0．088

0．087

0．081

0．080

0．085

0．082

24 50 39息2 〃 〃 α081

箔 20 103．3 22635 1635 α050

答 20 1543 〃 〃 α079
27 30 246．7

蜘 捌 α078

30
28

Q9

30

S0

213．8

R52．4

〃53970 〃3690 α065

ｿ079
30 40 350．8 〃 〃 α079
31 50 476．9 102180

㎜ α075
32 50 468．3 〃 〃 α074

　　　　表1．1．3引揚試験結果からの逆算C値

鹸値を用いて，式（1．5．11）により逆算されたC値その

他を一括表示したものである。表中試鹸番号1～6の6個の

試鹸は，前述の室内せん断試鹸と併行して昭和41年6～7

月に行なわれたもので，7）床板部の直径2Bi＝　24・cntおよ

び3・ω基礎を用い・埋戻し土の条件弩一珊物3・

ω＝97～100％とした場合の「連の実験および計算結果で

　　　　　　　　　　e　　　　　　　　　　　　　oあり，計算にはψ＝25，θo＝40を用いた。また試験番

号7～32の26個の試験は，昭和40年度中に行なわれた一

連の試飾果であり・土の状態はだいたいr，・・：…2／t”n3　・

ω＝90～95％であつた。これらの計算にはγ　一・1．13〃’cm3，

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　‘

ep　・＝　20°を用い，　e，としては作図および実測破壊面の結果

を用いた。epについていえぱ，この程度の規模の引揚試鹸の

場合，せん断面上の垂直圧力はごく小さくたかだか0．1驚

以下であるので，ψの推定の誤差が支持力に及ぼす効果はき

わめて小さい。したがつてep　＝　20°としても9　・＝　25°として

も結果的にはほとんど変らない。

　さてこの2つのシリーズの結果をみてみると，実験値を用

いて式（1．5．11）から逆算されたC値は，おのおのの試

験において非常によく一致している。すなわち試験番号1～

6の場合にはC＝O．080～0．106嬬，特に2Bl＝＝　CO　cnt　，

D＝　30　cmの場合を除くとC＝O．091～0．106驚　の範囲に

入る。また試鹸番号7～32の場合も，特に小さな二，三の

値を除くとC＝0．068～0．088婚程度となつている。土の

破壊現象を対象とする支持力問題の場合、この程度のばらつきがあ

るのは当然である。したがつて・基礎体の大きさや埋戻し深

さを種々変化させたにもかかわらず・以上のような結果が得

られたことは．引揚抵抗力の算定法に根本的な欠陥はなく，

また上記2つのシリ『ズのそれぞれの試験状態における地盤

のC値は前者で0．1擁’．後者で0．08鴬前後であつたこと

を示している。なお，試験番号7～32の結果の解析にあた

りr，　一’…3顕3として計算したが・その後の検討・・よる

とこれより少し小さかつた可能性がある。

一方・図1・1・7または1図1・1・・3・・おけ6r，…1・1・

9／’cm3に対するせん断試験結果をみると，τ軸の切片は0．08

～0．10冶程度であり．以上の引揚試験の結果とよく一一yx

している。ところでここに一つの問題がある。すなわち平面

ひずみ状態に近い一面せん断試験の結果と・軸対称応力状態

ともいうべき引揚試験結果を直接的に対比させることに問題

はないか，ということである。向檀の問題は，やはり直接せ

ん断試鹸の結果を，三次元問題と考えるべき普通程度の大き

さの正方形や長方形床板酷礎（独立フーチング）による地盤

支持力計算に適用したり・また逆に軸対称状態である一般の

三軸圧縮試鹸の結果を，略半面問題と考えられる長大堤体下

の地N支持力計算や斜面の安定計算に適用する場合にも生ず

る。その他室内せん断試鹸と原地盛の破壊現象の間には，こ

の章に述べてきたτの継続的上昇の問題も含めてN々の困難

な問題があるが，実際の現場の一般に復雑な三次元破壊現象

を厳密に室内で再現することは，技術的にも経済的にも不可

能である。そこで，両者の間のある種の差異を認めながら，

一・垂高ｹん断試験や一軸あるいは三軸圧縮試験が行なわれるこ

とになる。したがつて，著者の考えでは，室内せん断試疎は，

これによつてせん断箱内の土や三軸供試体自身の力学的な種

種の特性を検討すること目体が一つの目的であり，また有意
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義かっ必須であると同時に，実際設計のための便宜的な手段

としての重要な役割と目的を有する。非常に極端ないい方を

するならば，せん断試験用の供試体の挙勤と現場の破壊に際

する地盤の挙動とは，厳密にはまつたく別物である。しかし

一方，このお互いに厳密には別物である両者の対応を検討す・

ること，すなわちせん断試験結果を適切に設計に適用すると

いうことは技術者に課せられた重要な課題であり，設計には

現時点における可能な資料の範囲内で最善がつくされるべき

である。したがつて，前節までに説明してきたように，土供

試体目体の挙動を明らかにすることはもちろん．本節で示し

たように，多くの引揚試験結果から想定された地盤の実際的，

平均的なC，ψのようなものが，このようにせん断力が上昇

し続ける一面せん断試験の結果をどのように解釈し，そして

整理した場合に近似度よく与えられるか．という立場から検

討することは．それ自体非常に重要で意義あることと考える。

さらにまた虚近の二．三の研綜蜴。，緬ひずみ状

態における強度と軸対称応力状態における強度とにあまり差

がないという実験結果が報告されていることを付記しておく。

　さてつぎに，同「関東ローム地盤で行なわれた現場引揚試験の

結果をみてみよう。詳しくは第6章で説明するが，用いられ

た基礎体は2種類（1型，fi型と呼祢）のコンクリート製正

方形床板基礎で，1型は基礎柱体部の幅0．8m，床板部の幅

と厚さが1．7m，0．45　m．床板上面までの埋戻し深さが

1．05mのものであり，‘型は柱体部の幅は同じで床板部の

幅と厚さがそれぞれ1．6m，0．51　m．埋戻し深さが1．7　m

である。埋戻し土の含水比は100～105％程度で，埋戻し土

はバイブロランマーで締固められ．r，＝1．13，1．28　，1．33

‘／m3の3裡類の状態に関して引揚試鹸が実施された。詳細

は後述するので，実験値より逆算したC値のみを一括表示し

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　oたのが表1．1．4である。計算においてはψ＝25．bも＝

　　o40　とした。

さてこの表を

みると，逆算

Cイ直はカsなり

ばらついてい

るようにみえ

るが，床板形

状が正方形で

あること，ま

た2週間あま

・・（…m・）己体1逆算・（k・／・m・）

・13 竄P：》；

1．28 ；剴1：㍑

・33 竄P：：霊

表1．1．4引揚試験結果からの
　　　　逆算e値

りにわたつて行なわれた現場試験の性格上この程度のばらつ

き曲しろ当然であり・［型ヴ斗田’μ3の場合を除

いて，同じ締固め程度で行なわれた各2個ずつの試験におけ

る逆算C値はよく一致していると袴えるべきであろう。すな

わ軌一…3…28…33　・A・3の場合・・対して・それ

ぞれC値は1．0，1．3，1．5t／rf前後であつたと予想され

る。この結呆と図1．1．13における垂直圧カー定の試験結

果を比較すれば．非常によく一致していることがわかる。

　最後に，1．3節で述べた洪積粘土地盤に埋設された基礎

の現場引揚試鹸の結果を簡単にみてkく。用いられた基礎体

は上記関東O・一一ムの場合とほとんど同じ大きさの1型，1型

の2種類である。埋戻し土の含水比は22～25％で，やはり

同じバイブロランマーを用いて，r，を1．64．1．78，　1．85

‘／tn3とした3種類の地盤に対して引揚試験が実施された。

ψ＝5°，θo目40°として，前と同様に実験値より逆算し

たC値が表1．

1．5に与え

られている。

この結果から

締固め程度が

同じ場合の逆

算C値はほぼ

一致している　　　　表1．1．5引揚試験結果からの

　　　　　　　　　　　　　　逆算e値
ことがわか

るが，試みに

締固め程度同等の各2個ずつのC値を平均すると，γ、＝

1．64，L78，1．85　t／tn3に対してそれぞれ1．08，2．18．

2．56t／m2となる。解析にあたり少し9を小さくとり過ぎ

たきらいがあるが’たとえばい壌・／m3の結果と図・・

1．18　の結果を対比すれば・両者がほぼ一致していること

がわかる。

1．7　結 論

7¢（9／cm3） 基麗体 逆算c（kg／cm2）

1．64
1　型

禔@型

0，095

O，120

1．78
1　型

禔@型

0，183

O，252

1．肪
1　型

氏@型

0，227

ｿ285

　締固め不飽相粘性土は，基礎の埋戻し土をはじめダム，道

路その他にしはしば用いられるが，これについて一面せん断

試験や三軸圧縮試験を行なうと，水平変位や軸ひずみの著し

い増大にもかかわらずτ～dh，　あるいは（σ1－　a3）～

ε曲線に最大点があらわれない場合がよくある。本章では1

主としてこのような現象の解釈と整理の仕方，特に設計への

適用に際するτ～σ図の作製や利用上の注意などに関し種々

の実験をもとに検討を加えると同時に，基礎の引揚試験の結

呆と対比検討した。得られた結果の重要な点を要約すると．

以ドのようである。

　（1）一般に締固めた不飽和粘性土供試体を非排水状態でせん

断すると，変位の著しい増大にもかかわらずτは少しずつ上

昇を続け，最大点に達しないが，ある値以上のτの増加は，
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実は供試体の強度がもはや完全にmobilizeされた状態での

増加である。すなわち等体積せん断試験によると，その応力

軌跡は．あるτ値以上においては破壊包絡線上を右上方に上

昇する。

　（2関東ロ『ムを用いた等体積一面せん断試峻によると，τ

がはじめて完全にmobilizeされるときの水平変位は，σ〈．

0．5短の範囲では1～3“・σ≧0．5％の範囲では5～

7ns程度である。

　（3｝一定垂直圧力下の一面せん断試験においても，多かれ少

なかれ上記（1）の現象が生じていることが予測される。同じく

関東ロームの試験によるとσ＜0．5短ではせん断中に体積

膨張を，またσ≧0．5娩の範囲では体積減少をともなつて

いることを考え合わせると・一定垂直圧力の一面せん断試験

のみが実施される場合には，せん断によつて体積が増加する

σの範囲ではdh＝1～3nn，体積が減少するσの範囲では

dh　＝S～7　snに対するτを用いてτ～σ図を描き，σの大

きな範囲ではこう配を少し低減して設計に用いるのがよいと

考えられる。

　（4）以上のようにして整埋した実鹸結果は，多くの基礎の引

揚試挨結呆から逆算されたC値と満足すべき一致を示した。

　6締固め不飽和粘性土に関するCasagrandeらの試験結果

を再整理した結呆，はじめて強度が完全にmobilizeされる

ときのひずみεは，非圧密非排水三軸試験で10～15％，圧

密非排水試験では4～10％程度であつた。

　（6）一面せん断試験における．いわゆる有効断面を求めるた

めの断面補正は必要でない。

　なおせん断面上の垂直圧力が1旛以上と予想されるよう

な適当な現場の破壊現象の例がなく，このような場合との比

較ができなかつたので．せん断試鹸におけるτ～σ図でσの

大きな範囲の適用にはより適確な判断を下せなかつたが，こ

れについては今後の研究課題としたい。
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第2章　基礎の引揚抵抗力に関する従来の算定法とこれらに対する批判1）2）

抗力Rは，

2．1　概 説

　従来基礎の引揚抵抗力に関しては，電気や構造を専門とす

る送電線あるいは送電用鉄塔の関係者によつて主として研究

され．そしてこれに基づいて基礎設計が行なわれてきた。こ

のような事情に加えて．序論にも述べたように，基礎の引揚

抵抗力に関する問題が力の作用方回・境界条件等に特異性を

有するために・従来のほとんどの算定法には土の土質力学的

性状が無視されているか，あるいは考慮されているとしても

十分ではなく・ごく単純化した方法によつて計算が行なわれ

ている場合が多い。これらの算定法には．一般に実状と隔た

りのある多くの仮定が含まれており，その結果・設計がはな

はだしく危険側に陥つたり，また逆に非常に不経済なものに

なつたりする危険性を含んでいる。

　本章では，従来行なわれてきた基礎の引揚抵抗力算定法を

整理し，これらに著者の批判と考察を加える。

R＝G十r（V，’－Vo） （1．2．1）

　ここにGは基礎体の自重，rは基礎底面より上部の土の単

位体積重量，Ulは基礎底面上の倒立さい頭角（円）すい体

の体積，Voは基礎体の土中体積であり，基礎床板の幅（あ

るいは直径）をB・基礎底面までの深さ砂，角（円）すいの

母線が鉛直となす角♂とすると，〆｛は次のように書ける。

1：1：：写㌶鴬1∴｝（1・…）

　実際計算にあたつては，土の種頬によつてαノの大きさを

大まかに定めているのが通常であるが．これには確たる根拠

がない。たとえば表1．2．1は上記JEC－127に定められて

いる分類であるが．これをみても土の力学的性状が十分考慮

2．2　土すい体重量法（earth　ocme　rrethd）

　従釆各国で最も一般的に用いられてきた万法で・たとえば
わが国建築学会の“踏髄計算規準”3）や，在来の電気学

会・送醐蛭設計麟（JEC－127）”4）もこの方法、・基

づいている。これは図1．2．1（aNこ示すように，基礎底面上の

倒立さい頭角（円）すい体中の土の重Ptと基礎体自重の和を

もつて引揚抵抗力と考える万法である。すなわち限界引揚抵

　　　　　　　R　　　　　　　　　　　　　　　R

　　ω

R

　　　擢7厭

L，7z

　　（b）

R

（d）

図1．2．1

　　　　　　山
　　　　　　　　（e）

基礎中心断面図

種類
α’（o） γ（％3） 土猿の性質および分類

甲 30 1．6

赤土・砂利まじり等で湧水がな
ｭ抵抗力の大きい個所。
R地・硬い畑・野原等。

乙 20 1．5

黒土等でやや湧水があるが・抵
R力の大きい個所。軟かい畑地・湧水の少ない水出等。

内 10 1．4
普通の水田で湧水が多く抵抗力
ﾌ小さい個所。

丁 0 1．3

沼地およびとくに軟弱な水田。
N水が非常に多く，抵抗力のな
｢土地等で杭打ちなどを行なう
K要のある個所。　　　　、

表1．2．1　JEC－127による分頬

されていないことは明らかである。また根本的にこの考え方

では“土の破壊現象’が無視されており，埋論的根拠はもち

ろん・正確な事実に立脚しているものとも考えられない。こ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　5）
のことはすでに昭和18年七里によつても指摘されており．

その適用には十分注意を払うべきである，と述べられている。

　さらに・この算定法で特に注意を要するのは．式（1．2．1），

式（1．2．2）から谷易に理解されるように，Dfを少し大き

くすると計算上Rが著しく増大することである。後章で述べ

るが，実際の試鹸においては．1）fの増加による実際のRの

増加は，このようにして計算した値の数分の一あるいはそれ
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以下しか認められないのが通常である。この点はMorsも指

　　　　　6）
　　　　　　　この方法によると深い基礎の場合の計算値が摘しており，

実際と比較してあまりにも大きくなりすぎると述べている。

2．3　土圧法（earth　pressure　metlnd）

　この方法では，基礎底面の鉛直上方にある土の重量，この

　　　　　　　　　　　　tt　　　　　　　　　”土塊の外端面上に作用する　摩擦力　および基礎体自重の和

をもつて引揚抵抗力としている。すなわち図1．2．1（b）を参照

すると，

R＝G十γ（Vt’一　Vo）十F （1．2．3）

ここに履は基礎底面鉛直上方にある土塊の体積，Fは土塊

の外端面上に作用する全摩擦力で，正方形基礎の場合次のよ

うになる。

：：静＝＿辺。隅…，｝・1…4）

式（1．2．4）におけるKo，θはそれぞれ静止土圧係数および

“摩擦角’であり・たとえばMorsによると粘土に対して

Ko＝　O・7s・θ＝S°・砂に対してKo二〇．42，θ＝24°

顧をとるのがよいとしている6）ヵ・．これらは土質力学的な

根拠に乏しい。

　この万法の根本的な欠陥は，土すい体重重法向様やはり土

の破壊を考慮していないこと，基礎底面鉛直上万にある土塊

の外端面上の“摩擦刀”（せん断抵抗力ではない）をとる埋

論的・実際的根拠がまつたくないことである。すなわちこの

方法によると・実際設計にあたつて土のせん断抵抗力，とく

に粘性の影響を合埋的にとり入れることが不可能である。計

算法としては最も不適当なものの一つであると考える。

2．4　せん断法（shear　i㎎・method）

　多くの室内小型模型実験とこれに対する種々の考察に基づ

いた埋の算定ぬ，スイスのM。・。rc。1。mb。。社など、。よ

つて行なわれた数種の試験結果に基づく経験的方匿）が，こ

のせん断法といわれる方法に属する。この方法においては，

図1．2．1（b）の基礎底面鉛直上方の土塊がこの外端面にそつて

せん断破壊する場合が仮定され，引揚抵抗力はこのせん断抵

抗力に引揚土塊重量．基礎体自重をDnえたものであるとされ

る。すなわち

R＝G十γ（レr2’一レ「o）十7”
（1．2．5）

ここにT’は基礎底面鉛直上方の土塊の外端面上に作用する

全せん断抵抗力である。

　七里は’基礎床板が30㎝角の正方形である小型模型基礎

を川砂および砂質ロームの中に20～40　cmの深さに埋設し，

これに引揚力を加えた場合の砂粒の移動状況を特殊な写真撮

影法を用いて厳密に調べた。すなわち，引揚力および基礎体

の変位量などに関連させて砂粒の移動限界を詳しく調べた結

　　”果・　基礎の引揚げによりまず床板上部の土が圧縮され，こ

の圧縮限界の拡大にともなつて終局的な滑動に移行するが，

その途中のある瞬間において，滑動面が床板外端における鉛

直面とほぼ一致する状態があり．しかもこのときの基礎体変

位量に対する引揚力が破壊荷重に近い（少し小さい）値であ

るt°ことを見出した。そこで，このときの荷重をもつて基礎

の強さと考えてもさしつかえない，という考察のもとにT’

として次の形を採用した。すなわち正方形床板基礎の場合，

　　　T’－4・BDf＋2κrBDfl・・n　g　　　（1．2．6）

ここにeは土の粘着九　9は土の内部摩擦角であり，Kとし

ては試算をもとに主働土圧係致と受働土圧係数の中聞をとる

ものと想定し，これを実験的に定めることにかなりの成功を

収めた。また実用式としては安全側の値をとることが望まし

いという見地から，結局τ’として次の形を提案した。

T’一・・BDf…1器B巧 （1．2．7）

　一万・Motorcolumbus社などの実験に基づいて提案され

た算定式においては，T’を次の形で与えている。

　　　T’－4κβ穿　　　　　　　（1・2・8）

ここに1（は土圧係数であり，xは1．5～2．0の値をとるもの

としている。式（1．2．8）のような形にしたのは．T，が珠

さによつて変わることを考慮した結果と考えられ・実際設計

にあたつては土質，深さなどによつて種々のk’，X値を用い

ているようである。

　このせん断法は，“土のせん断破ge　’”を考慮している点で

前二者と比較して大きく前進している。しかしせん断面の考

察に厳密性と一般性を欠いている。すなわち．地盤を基礎床

板の幅にそつて鉛直に素堀りしたり，あるいは矢板併用のも

とに鉛直掘りして・基礎を埋設する施工法（送電関係では一

般に鉛直掘り施⊥と呼ばれている）の場合以外，たとえば，

基礎幅以上に拡幅掘削して基礎を埋設する一般的な場合など

の破壊現象とは著しく異なる。また式（1．2．8）の場合，本

式採用のもとになつた試験と同じような深さ，寸法を有する

基礎体や土質の場合には信頼性があるが，その他の場合には
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XやK，とくにXのきめ方がきわめてむずかしく，式として

一般性に乏しい。

2．5Frδhl　iCh－Majer法7）

　この方法は，応力分布，支持力に関するFr6hlichの考え

方P）に基づいて，Malerによつて展開されたものである。す

なわちMaJerは，異方性の弾性半無限体と仮定された地盤が

その地表面に荷重を受けた場合のFrdhlichの応力分布の考

え方を，鉛直上方に力を受ける二次元埋設板に適用し，最終

的にはこれを有限長の正方形床板基礎の問題に．合理的とは

考えられない方法で拡張している。最終的に引揚抵抗力とし

て次式を与えている。

蕊㌶巧』｝（一）

ここにレはFr6hl　ichの場合と同様応力集中係数であり，　r

はGa㎜a関数である。

　式（1．2．9）の誘導の過程において．土すい体重量法との

まつたく無意味と思われる比較のもとに．2K∫＝tanct’と

おいて議緬を進めているが・その結果式（1．2．9）の右辺は

基礎体の自重と，倒立さい頭角すい体の隅角部を円弧に置き

代えた土すい体の重量の相そのものになつている。したがつ

て，結果的にMajerの支持力式は，土すい体重量法のaノ

の代りに一見埋論的にみえるA1ノを代用したものにすぎない。

式の誘導にあたつて・弾性半無限体地盤，応力の直進その他

実際地盛の実状とあまりにもかけ離れた多くの仮定が含まれ

ており，複雑なわりにはあまり実際的な意味がないので詳細

は省略する。なお．式の誘導の過程に数学的な処理の誤まり

が認められ，式（1．2．9）の1（！は正しくは以下のようにな

ると考えられる。

　　　　11｛（レ＋Dl2｝
Kl’＝
　　　（り一1）2　πF（レ／2）

2．6　M）rsによる方法9）

（1．2．10）

　Morsは光弾性実験や非常に数多くの現地試験に基づき種

々の有益な示唆を与えているが，基礎の破壊に関しては図1．

2．1（c）に示すように．基礎床板外端から外側にふくらんだ仮

想すべり面に対する考察からはじめている。しかしすべり面

の形状を，このように外方にふくらんだ形に仮定するのは檀

々の実城結果からみて容認しがたい。またMorsは，すべり

面に関する塑性論的考察を行なつてはいるが・提案している

設計式としては・Mors自身指摘しているように．次式のよ

うな一種の土すい体重量法の形をとつている。式（1．2．11）

は，図1．2．1（c）に示されるようなiE方形床板基礎の場合であ

る。

R＝G＋・（聡一Vo）＋・D；・ta・〆（膓β＋孕白・〆）（1・乞・・）

　上式をみれば容易にわかるように，右辺第2項は基礎床板

鉛直上方の土塊重量，第3項はそれ以外の隅角部の土塊重量で

ある。またρ’は土の内部摩擦角ではなく．e地中に変位が

発生する領域を境界づける角度”としているが・力学的に不

明確である。

　　　　　　　　　　　　　　10）
2．7　Ballaによる方法

　この方法は，基礎が引揚力を受けて地盤が破壊する場合の

状況を観察し，実際に近いすべり面を仮定して引揚抵抗力を

求めようとする方法で．次章で述べる著者の考え方に近いも

のである。

　Balla　は砂質土による実験結果の観察に基づいて・すべ

り面を．土の内部摩擦角と地表面から基嬢床板上面までの深

さにより一義的に定まる円弧の一部を母線とした回転面であ

る，と仮定した。すなわち・図1．2．1（d）に示すように・基礎

体中心断面上におけるすべり面の形状を，基礎床板上面の水

平線上に中心をもち，床板外端からの距離・

　　　r－、、。鶴1、）　　　（1・2・・2）

を半径とする円弧の一部であると仮定した。そしてこのすべ

り面、こK6tt・・の式1）が近似的、・適脈さるものとしてすべ

り面上のせん断力を求め，この鉛直分力と基礎体およびすべ

り土塊の重量の総和をもつて限界引揚抵抗力とした。最終的

に誘導された算定式は次のとおりである。

R－（Df－・）・γ｛F・（9・｛穿）＋fDfeF2（9・・）＋Fs（P・・）｝

　　　　　　　　　　　　十G，，．　　　　　　　　（1◆2．13）

」こにtは図に示すように基礎床疲外端における床板厚さで

あり，G2は基礎体の重量から基礎柱体部の体積に相当する

土の重量を差引いたものである。G2・F1，1㌔，F，の

関数形は文献（10）に記載されている。

　この方法は，土質刀字的な考察に基づき，地kの破壊現象

をできるだけ正しくとらえ・表現しようと努力したもので・
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前節までの種々の方法に比較してはるかにすぐれた方法であ

る。しかし多数の室内模型実験および現地実験の結果による

と，すべり面をこのような円弧を母線とする単純な回転面で

あらわすことにはかなりの無理があり，また9と（Df－　t）

によつて一義的に定まるとすることにも土の種類によつて問

題点が多く，一般性に乏しい。さらにBallaは，すべり面上

に作用する力としてせん断力のみをとり．この起因力ともい

うべきすべり面に垂直な応力を考慮していない。これはBalla

の理論の最も大きな欠陥であり・一般にBallaのすべり面が

実際すべり面よりも内側に位置することが多いにもかかわら

ず，計算値が実際値を上まわる．いいかえると危険側の設計

になる原因の一つとなつている。またBallaは砂についての

み室内模型実験を行なつているが’粘着力を無視できない粘

性土の場合には・このようなすべり面dy反定が妥当でないこ

とを・実験結果に基づいて第5章・弟6童で説明する。なお

Ballaの場合．基礎体の柱体部および床板部の平面形状は，

ともに円である・
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1）2）

第3章　塑性論的考察に基づく引揚抵抗力算定法の誘導

3．1　概 説

　従釆の引揚抵抗力算定法に関しては批判を加えて前章で説

明したが，本章では，あらたに著者が誘導した算定法につい

て述べる。　　　　　　　　、

　ここに示す引揚抵抗力算定法は，塑性論的考察に基づくも

ので、円柱および円板形の柱体部と床板部からなる基礎体に

関するものである。菓定法の手順は，（1）基礎が引揚力をうけ

て抜けあがるときのすべり面の決定，｛2）すべり面の内部に含

まれるすべり土塊の重量の算定，（3｝すべり面上に作用するせ

ん断旺抗合応力の鉛直分力の算定・である・すべり面がきま

り，それに応じて（2｝，㈲の力が求まるどこれらの力に基礎

体の自重を加えろことによつて限界引揚抵抗力が求めらnる。

　なお本章で取扱うのは，軸対称問題と考えられる辰も基本

的な場合であり，したがつて上記の円形断面の基礎体が，地

表面が水平である地裾内に埋設され，これに伽心のない鉛直

方向の引陽力か作用した場合の問題である。実瞭間題として

は施工の谷易さから，角柱形の柱体部と正万形断面の床板部

からなる基礎仏が多い。また送遍用妖塔の場合には，山地な

どで地表面が斜面である地搬内に基礎が哩設されることも多

く．さらに・基礎に作用する引揚力も風圧や架線張力などの

複雑な力の合刀として．斜上万向に作用する場合がほとんど

である。しかしこれらの非対祢問題を理論的に収扱うために

はかなりの困難と問題点があり・現段階ではまだ十分解析が

進んでいないので．これらの諸問題に関しては，本章で述べ

る軸対称の場合を基礎として・数多くの実験に基づいて実鹸

　　　　　　　　　　　　　　3）
的に解明していく方針を選んだ．

3．2　すべり面の決定法

　すべり面は，基礎体の中心をとおる断面上において二次元

的な方法で決定できるものとする．・このように軸対称問題の

場合，この仮定は不当なものではないと考えられる。

　さて，基礎体が引揚力をうけ，基礎地盤にせん断破壊が生

ずるとき・その土圧状態は・一般に・基礎床板周辺の主働状

態に近い状態から地表面にむかつて次第に受働状態に移行し

ていくものと考えられる。そこで基礎体の中心をとおる断面

において．すべり面は，基礎床板外端直上にある地表面上の

点（図1．3．1の9点）をとおる直線上に中心をもつ対数ら線

と，二次元問題に関するRaiikineの受働状態における直線と

PC

゜～　　こ

＼δ　　　＝　　傷二烏鳥こ　弓　、一　　坑虻恥

も／》，

、三

警

図1．3．1すべり面の決定方法

を合成したものになる，と仮定する。妙に関しては数多くの

実域結果から・この仮疋が妥当なものであることが次章で示

される。一方粘吉力が小さくない粘性土の場合には・地表面

付近のすべり面形状に少し聞題があるが，これに関しては引

揚抵抗力算定式の修止も含めてfi　5章で詳しく論ずる。

　図1．3．1は奏嬢体中心断面の右半分を描いたものであΦが，

この図において，一つの・∫能なすべり圓041¢1を考えてみ

る。曲婦od1はUlを中心として・Old1＝ρoとした場合’

ρ＝ρoθ・’逗？ （1．3．1）

で表わされる対数ら線であり，直線die1は水平地表面と

（nψS2）の触をなし・かっd1におv・て対数ら綱接す

る直線である。ここにeは自然対数の底，θ’はO　la1から

反時計まわりにとつた角であり，ψは土の内部摩擦角である。

　つぎに．土btl　abedifiに作用する力について考えてみる。

基礎体床板部側面と土との間の摩擦力を無視することにする

と，これらの力は，図に示されているように，JUI・P，・Pf，

P21，」P∠，　F1，　CS　iおよびPである。土の粘着力がゼロの

場合は，上記請力のうちP∫，P：fi　・（7siを省略すれはよい。

これらの力について説明を加えるど
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（ル1）；土ag　abodif1の全重壁で，この土塊の重心の位置

に作用する。

（P1とP，’）；基礎体の柱体部と土塊の接触面αb上に作用

する土圧の合力である。P，は土の単位体積重量と地表面か

らの深さによつてきまり．P了は土の粘着力に基づくもので

ある。これらの土圧の作用方向は・実際の場合水平とある角

度をなして傾斜していると考えられ，さらに，締まつた土の

場合にはダイレイタンシーの影響で受働土圧に近い値になる

ことも予想されるが，ここでは近似的に・作用方向が水平な

静止土圧とする。のちに述べるが，すべり面を決定する際に

は各作用力による01点のまわりのモーメントをとることにな

るから・この傾斜角と土圧の大きさの違いがすべり面形の決

定に及ぼす影響は微少であるので・作用方向水平の静止土圧

としてもすべり面決定には大差がない。このように考えたと

き，これらの土圧の大きさは次式であらわせる。

lt：i笥　　　　（1…2）

ここに1（・K’は土圧係数（実際計算では上に述べたように

K＝1（’＝」Ku＝静止土庄係数をとる）・rは基礎床板より上部

の土の単位咋積皇量，Cは土の粘者力．〃は地表面から基礎

床板上面までのeさである。そしてこれらの力の作用点は，

基礎床板上面からそれぞれD．／3．Q／2の位置である。

　（PmとP∠）；断面己〆1に作用する受働土圧である。

図1．3．1においてgdleハであらわされる土塊内の応力状態は

Ratiknie　の受働状態で近似できると仮定したから，この土

圧の作用方向は水半となる。P21を土の単泣体積重量と地表

面からの深さに基づく土圧，ρa’を土の粘着力によつてきま

る土圧とすれば，これらの作用点は地表面からそれぞれ

2D2／3，　D2／2の位置であり（1）2は図に示すように地表面

から点dlまでの深さ）・その大きさは次式であらわされる。

：こ籔i㌶）｝
（1．3．3）

なお厳密には，破壊は三次元的に生ずるから，Pm，　P∠の

算定には土塊dlelf1内の土圧に対する三次元的考慮を必要

とするが，（P，とρ∫）のところで述べたのと同様にこの影

響は非常に小さいと考えられるので，すべり面の決定にあた

つては式（1．3．3）で十分である。

（ψ’1とCs　1）　；F1は．土の粘着力eがゼロの場合にすべり

面cdlに作用する合反力であり・この作用線は・式（1．3．1）

から理解されるように・ら線中心01をとおる。またCs　1は，

同じくtべり面ediに作用する抵抗力で，土の粘着力に基づ

くものである。すべり面の決定に際しては，これらの力によ

る01点のまわりのモーメントをとるから，F，に関してはこ

の大きさを具体的に算定する必要はない。またCs　1による

01点のまわりのモーメントMc　1は次のようにして求められ

る。すなわち・対数ら線部ed1上の任意の微小部分dsに作

用する粘着力edsは，図1．3．1に示されているように，ら

線の勤径方向の成分od8Smψとこれに垂直な成分edSCOS

9に分解できるc一前者の作用線はOi点をとおるから，後者に

よる01点のまわりのモーメントを求めると，

M・・一
轣F’dM・・一∫1’・…e2e・envd・一一2㌫一（・子一・・2）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．3．4）

ここにθoはら線の中心角くeOidiの大きさであり，ρ1は

eOlの長さである、

（P）；基礎体床板部をとおして土塊に及ぼされる全土圧で

ある・床板而ヒ面の土Jfi分布は土の稗頬や床仮の材質などに

より異なゆしたがつて．これらの合力であるPの喘点，）

場合によつて多少変わると予想される一しかし床板の突出部

beの反さは深さなどにくらべて一般に小さいから，この作

用点は近似的にム礎床板”Cの中点としてfOいてさしつかえ

ないと考えられる，そしてこのfF用方同は，図に示すように

鉛直とある阻斜角δをなす方同と仮定する、，

　さて以上の諸作用力は極限状態においてつり合つているか

ら，ら線中心Ul点のまわりのモーメントの和をゼロとおいて

Pを求め．これを断面d　if，の鉛直処長線上にプロットしてC，

点を定めるc，つぎに・この手順を他の・∫能なすべり面ed2e2，

cd3e3　などにくり返し，02，　C3点などを定め，図1．3．1

の上部に示した曲線Pを求める。曲線ρが求まると，求める

すべり面はその最小値（図1．3．1ではC2点）を与えるすべり

面ed2e2として決定されるt5）

3．3　すべり土塊の重量の算定

　二次元の問題であれば，前節で述べた作図法によつて得ら

れた最小のP値を，そのまま引揚抵抗力としてよいわけであ

るが’実際には軸対称の三次元問題であるから，抵抗力の評

価には三次元的な考察と算定が必要である。

　さて，すべり血がきまると限界引揚抵抗力Rは，基礎体の

自重G’すべり土塊の重ts　rM（Vはすべり土塊の体積），す

べり面上に作用するせん断抵抗合応力の鉛直分力をTとする

と，
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　　　R＝G＋rV＋T　　　　　　（1・3・5）

であらわされる。

　rVを求めることは・Vを求めることに帰結する。図1．3．

2に示すように，基礎体の基礎床板上面における水平線と柱

Ci

拶　　o ・灘萄
B

・．
ﾌ　　　．⇔

x
溺一θ

’　θ　α

蕊cd3

　　　　　紗、こく＜ζ曲（θ一，添一

0 6 c

0。（z。，

@0
B1

　　　　　　。晋一の

ﾆ一φ）鱗㍗）

ﾏβ
@　　　　　　　飼

工

　uβ
}1，3．2　断面の各寸法とすべり面の

微小部分に作用する応力

体部の中心線をX，γ軸に選べぱ，Vはγ軸を中心とし，す

べり面cdeを母線とした回転体の体積から，基礎体の柱体部

の土中体積を減じたもので与えられる。すべり面の直線部分

　　式（1．3．9）を用いてV2を求めると，

de，ら線部分edを回転して得られる体積をそれぞれU1，

V2，基礎体の柱体部の土中体積をV3とすると1すべり土塊の

体積Vは次式で与えられる。

　　　V＝γi＋Vs－Vs　　　　　　（1・3・6）

まずV1については，直線deが，

　　x＝（y＋DrD、）tanα＋B1 （1．3．7）

であらわせるから・

　　　v・一・∫ll防＋疏助

　　　　一　nD・（；D・2伽・α＋・B・D・t…＋B・2）（1・…）

となる．ここに，c・＝：（÷・争D・・D・はそれぞれ地麺

からC］C点までの深さ・d点から基礎床板上面までの深さであ

り，B1は基礎床板の半径である。

　つぎにV2を求める。対数らSU　cdの中心θ0の座標を（XO・

Yo）とすれば，この対数ら線は・図を参照すると，次式で書

きあらわせることがわかる。すなわち，

　　　；：㌻二ぷ：㌶拘｝　（1・3・・）

　　　　　　V2＝πρo｛ρ02　Fl’（ψ，θo）十ρoXe　F2’（g，θo）十Xe2」Fs’（g，θo）｝　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．3．10）

ここ、。θ。は，百剛・述べたよう・・，ら線の中心角くdO。・であり・F，ノ（ψ・ti　n）・Mψ・ti・）・々ψ1θ・）

は次式に示すとおりである。

F・t（・…）一÷・一［一÷…3（・・＋・）＋，，、。i，＋1

　　　　　・｛　　3。。、5C°S（e・）一…n・…（・・＋・）｝］

　　　　　＋÷｛一÷…3・＋。，。ni，＋1（。轟・…一・ta・・…一）｝

脚・）一÷ふ傘・・（・・＋・）一十｝一÷（・・…一晶，）（・≒・）

　　　　一÷（…2θ・一…－1）　　　　（・一・）

凡’（9，θ。）＝一θ゜・迦φCOS（θ。＋α）＋COSα

（1●3．11）

基礎体の柱体部の体積V3は基礎体の大きさがきまるとただちにきまる値であるから・以上のようにしてV1・V2が

計算されるとVが求められ’したがつてすべり土塊の重量r〆が決定される。
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3．4　すべり面上に作用するせん断抵抗合応力の

　　　鉛直分力の算定

　以上に示したように・式（1．3．5）の0とrVが決定され

ると・最後にすべり面上に作用するせん断抵抗合応力の鉛直

分力Tを求める必要がある。本節では数式の複雑さを避ける

ために，まずはじめに土の粘着力eがゼロの場合について考

え．そののちにこれに準じて・粘着力eのみによる鉛直分力

を算定する。

　（1）粘着力eがゼロである場合

　せん断抵抗合応力の算定にさきだつて，その基礎となる方

程式を図1．3・3に示す座標系に基づいて二次元的な立場から

誘導す魂塑性平衡状態にある土中の微小要素に作用する応

nx

a1’

r

dSl

　　　　at

x

ds2

・grt＼＼一一、一

、　　　　　　　、、

N　　　　　　　　　　N
、　　　　　　　　　、、

　s　　　　　　　　　　　　　へ
　、　　　　　　　　　　　　、
　、　　　　　　　　　、、
　、　　　　　　　　　　　　、
　　、　　　　　　　　　　　　　　　　、

　　、　　、　　、　　　、　　　、　　　、　　　、　　　　、　　　　、　　　　、　　　　、

γー

（9・・一・）

（L十θ＿」旦4　　　2）

σm

図1．3．4　Mohrの図

とおくと，図から明らかなように．σ1，σ2は次の形であら

わされる。

1：：［lt：：惣｝

図1．3．3　一点に作用する応力の説明図

（1．3．15）

式（1．3．15）を式（1．3．13）に代入し．さらにθがX，Y

の関数であることに注意して，これを式（1．3．12）に用い

ると次式が得られる。

器＋・…｛…（・・一・）｛窪＋…（勿一・）劃

　　＋・・・…P｛…（ca－・）芸一…（2θ一・）嘉｝一・

豊一・…｛…（・・一・）｛謬一…（勿一礁｝

　　－2・T・・s・n　p｛co8（2θ一9）昔＋…（・・一楊＋・一・

（1．3．16）

力を考えると・図1．3．3からただちに次式が誘導される。

糞1量∴｝

　　1　　　　　1
σ・＝ 噤iσ・＋・・）＋丁（・・一・・）・i・（勿一P）

　　1　　　　　1
σ・＝ 怐iσ・＋・・）一丁（・・一・・）・i・（2θ一9）

　　1
τ＝ 噤i・・一・・）…（2θ一9）

（1．3●12）

（1．3．13）

ここにσ1．σ2は主応力であり，σ1＞σ2である。

　図1・3・4はこの微小要素の応力状態に関するMohrの図で

あるが，いま

　　　1
°in　＝ r（σ・・σ、） （1．3・14）

　さて図1．3．3に示すように，大きい方の主応力σ1の方同

から嚇まわりに（÷一争だけ回転したすべり面方向の線

素をdsi．また反時計まわりに同じ角度だけ回転したすべり

面方向の線素をds　2とする。　ds　1，　ds　2のX，　Y軸に対する方

向余弦がそれぞれ，（sinθ，　COSθ）．｛COS（θ一g），

－sin（θ一¢）｝であることを用いて・まずX・Y方向の

微係数をすべり面方向の微係数で書きかえ．これを式（1．

3．16）に用いると次式が得られる。

：：：竃1：：：：：1き：’｝一

　いま著者が問題とするすべり面は，大きい方の主応力から

反時計まわりに（π¢S2）鮒回転したすべり面である・
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図1．3．4を参照すれば明らかなように．せん断抵抗合応力p

とσmとの問には，

　　　σmcos　ep＝♪　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．3．18）

なる関係があるから・これを用いて式（1．3．17）のFの式

を書きかえると，結局基礎方程式として次の微分方程式が求

められる。

芸＋・・励・｛豊一・・…
（1・3・19）

　式（1．3．19）は二次元的な立場から得られた式であり，座

標系を異にするが．いわゆるKi；tterの式といわれているも

のである。K6tterの式は一般に解法が簡単でない。それは，

原則としてすべり線の位置があらかじめ知られていない点に

起因する。K6tterの方程式は特性曲線にそう関係式である

から．金属の場合の平面ひずみ問題と同様な差分的数値解法

が可能であるが．この差分法は一般に応ノコとtべり線を同時

に，連立的に求めていか1．cければならない。すべり線の特性

が・Hencky，　P　rand　t　1・の定理で支配される直交曲線網（

Hencky－P　randtl　tle・t）でほぼ正しく近似できるとされる

金属の場合は具体的解が得やすいのであるが，r，ψ…＼0で

ある土の場合には，一般にはH・nckyの定理は成立し加η8）

土の場合・この点がすべり線場を直接的に決定するのを困難

にしている。そこで従来土質力学では，差分式によりすべり

線を杣てていくという試みはまれなpmP）　n）を除いてほとん

どなされておらず，金属における相似問題のすべり線場に修

正を加えた近似すべり線場をあらかじめ仮定し，議論を進め

ることが多い。著者もこの手法にそつて，3．2節で仮定し

たすべり面に．誘導された上記式（1．3．19）を近似的に適用

してせん断抵抗合応力を求める。

　なお破壊は三次元的に生ずるわけであるが，現段階では問

題を厳密な意味で三次元的に解析するのは困難であるので，

式（1．3．19）から得られたpが，図1．2．2に示されているよ

うにds・エdβなる微小面積に作用しているとして，三次元

的な全すべり面に作用する抵抗力を算定する。また以下にお

いては・図1．2．2におけるすべり面の1直線部分de，対数ら

線部分ed　上の微小線素dsに作用するせん断抵抗合応力

をそれぞれPl，　p2，　その鉛直分力をそれぞれρ6　piとす

る。Pl，　P2は．図に示してあるように，すべり面にたてた垂

線と角Pをなして作用する。

ま髄細・分deに関・ては試（1．・．19）における％s

はゼロとなるから，基本式として次式が成立する。

芸L・・…
（1．3．20）

いません断抵抗合応力の鉛直分力は下向きを正としておくと

この直線部分では明らかにRであるから，

　　Pl　COS　a＝一ρ1’

　　　　　　　，
Plとパの間には
　　　　　　　，

　　　（1・3．21）

なる関係がある。これを式（1．3．20）に用い，θ＝Ct　＝一定

であることに注意して積分を行ない，y＝－D（他表面）にお

いてρ1＝ρ1二〇とおいて槽分常数をきめると次式が得られ

る。

P、’＝r（y－D）sinα （L3．22）

式（1．3．7）と式（1．3．22）を用い．βとsの積分範囲がそ

れぞれ0≦β≦2π，0≦s≦1）2／Cosa（すなわちD：S，　y

tt　Dl）であることに注意して・直線部分をy軸のまわりに

回転した場合の全すべり面に作用す！）せん断抵抗合応力の鉛

直分力F，を求めると，次のようになる。

T・　一　S∫Pi’xdsdP　＝　－2nrDti・・nα（2　　　
1TD・t・n・＋5B・）

　つざに対数ら禄部分cdについては，

にθをとつているから，dsは，

d、＝一」LdL＝ρ・θω’ω叫dθ

　　　COS　g　　　　　　　COS　9

（1．3．23）

図1．2．2に示すよう

（1．3．24）

となり，したがつて式（1．3．19）は次のように書ける。

争・ぴ卿一儂〃・一…・ （1．3．25）

せん断抵抗合応刀の鉛直分力はト’同きを止と約束しているか

ら，

　　　P2　cosθ＝－P2’　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．3．26）

式（1．3．26）を用いて微分方程式（1．3．25）を解き，θ＝α

においてp2t＝ρ∫一＝－r　D2　sin　Ctとなる境界粂件を用いて槙

分常数をきめると次式が得られるn

P・’一
i，，、蒜畏。、，｛（…n…nα一・…）e2－・

　　一（3tan～o　sinθ一cosθ）ece一ωtanv｝

　　＿γD2　tanαcosθ¢2《a一のtaロ，　　　　　　　　　　（1．3．27）
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一方この対数ら線部分を，y軸のまわりに回転した場合の全

すべD面上に作用するせん断抵抗合応力の鉛直分力1’”2は，前

と同じようにして，

　　　T・一∫：〃・β£脇　　　　（1．3．28）

で求められる。xは式（1．3．9）で与えられているから，こ

れと式（1．3．27）を用いて式（1．3．28）の積分を実施すると，

T2は次のようにあらわせる。

T』＝2πγρ。｛ρ。2凡’（sc），θ。）＋P。x。Fs’（9，θ。）

　　十1）2Xe・F6’（～ρ，θo）十1）2ρoF7’（～ク，θo）｝ （1．3．29）

ここにψ’C（q，θo）．1’ζ（ep，θo）、ψ’‘（9，00），

F，t（g．　tio）は以下に示すとおりである。

F・’（・・・…）一、（，，、吉＋万［一竿｛…n・・…（e…）・（…吻一1）…3（e。・・）

　　　　　一・（tan2ψ十1）…（・・＋・）｝＋÷｛・・・・・・・…＋（…n・，－1）…3・

　　　　　－3（tan2　9＋1）…α｝＋（tan2　v：＋1）（3　t・叫・sinα一c・・α）

F・’（…e・）一，，。ni，＋1－・㍗

　　　　　＋3tan・sinα≡竺，－e。一。c。、（。。．。）．、。、　a

　　　　　　　　　COS～ウ

　　　　　1　　　　　　－　　　　　　　　　＿
　　　　＝’3－isin　2°・＋丁一2V2・i・°・＋丁＋2・・＋l

F・’（9，0・）＝tanα1一θ一〃。tanpc・S（0。一α）＋C・・α｝

F7’（㌢，θo）一・
A二、、α｛一…2（・。＋・）・…2・｝

・｛…2（・・＋・）一…2・｝］

　　　　　［　｛（…n・・－1）sln・（・・＋・）一…n・…2（・。＋・）

taT1｝・÷｛（…n・・－1）…2a－・叫…・・一篭謬．｝

　　　　　　　　　｛　　　　　｝］　　（…）

｛（　）　　（　）　｝　　（・・一・・

（1．3．30）

　②　粘着力eのみによるせん断抵抗力の鉛直分力

　ここではeのみによるせん断抵抗刀の鉛直分力を・（1）に準

じた方法で算定する。

　まずすべり面の直線部分deに関しては以ドのようになる。

この直線部分の微小すべり線素d8に作用する枯着力は，図

1．2．2をみれば明らかなように・次の形で書ける．すなわち
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　，

　　　cds…（i－9）－cds・…　　（1．3．31）

ところで，eが深さ方1司に変化しないとするとedscosa

はX・yに無関係に一定であるから，直線部分αeをy軸の

まわりに回転した回転体の表面横（すべり面の全面積）にこ

のcdscosa　をかけることによつて．　Cによる直線部分に

関する鉛直分力7’ Cが求められる。この表面積Sは

S　一・・∫；，　xds＝　nD2secα（3D，・・nα＋・B，）（・．3．32）

と7よるから・

　　　T』＝ncD2（3D　2tan　a十2B1） （1．3・33）

　つぎに対数ら線邸分Cαについては，微小すべり線素αぶ

に作用する，粘着刀による低抗力の鉛直成分が，

・ばssm（θ一se））一‘ρ・Sln（θ『9），・一・叫de

　　　　　　　　　COS　9
（1．3．34）

であらわせるから，これに式（1．3．9）を用いて，0≦β≦

2π，α二θ≦α＋θoの範囲で横分を行なうと，　対数ら線

部分に関する鉛直分力1’，は次のように求められる。

T・一
轣轤b…（・一・）d・xdP

－2・…｛穿輪・・）＋x・F・’（・・θ・）｝
（1．3．35）

ここにF2’（g，θO），F3’（g，d「　O）は，体積V2をあらわす
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式（1．3．10）の中に含まれているものと同じものである。

3．5　計算式のまとめ

本節では3．3節・3．4節で得られた各計算式をまとめる。

限界引揚抵抗力は式（1．3．5）で与えられるが・これを

3．2節～3A節で求めた各値によつて書きなおすと，

いま

R＝G十γ（V，＋V一Vs）十（Tl十T，十Ts十T4）（1．a36）

（8・＋D・・tan・）一β・一÷一子

とおくと，

　　XO
4＝ ｨ
b＝旦
　　Bs

，。一?E

（1．3．37）

（1．3．38）

となる。ここにB2は．図1．2．2に示してあるように，　y軸

から．対数ら線より直線への移行点までの距離であり，また

a，bはすべり面係数と名付ける。

　さて式（1．3．38）を用いてV，，M2’T1・r2・T，・F，を

書きあらため，これらを上記の式（1．3．36）に用いてこれを

まとめると・結局限界引揚低抗力Rは次のようにあらわせる。

すなわち，

ち㌔と∈θ゜）±2む（P・　e・）

　　　　　十
　　　　　　　　　sinα

Ft－一
ｬi吉｛2F”（9，θo）十4」F4’（9，θ0　　8inα）

　　　　　＋F・’（9…）＋・F・’・（・，・・）｝

Fs一詰逐｛2Fe’（9，θo）＋2讐：θ゜）｝

F・一一2Z繧・）

F2’（～o，θo）→－2F「5’（～o，θo）

　　　　　　SlnS　a

Fe一念｛Fs’（9，θo　sm　a）＋2F・’（…e・）｝

F・一一
Q：°）

F、一．E”（9・θ・）±2凡’（P・θ・）

＋F・’（P・・e・）｝

（1．3．40）

（1・3．39）

式（1．3．39）がRを求めるための基本式であり・F1～F7は，

以Fに示すように．やはり土の内部摩擦角9と対数ら線の中

心角θoの関数である。なお粘着力が小さくない場合は，さき

にも述べたように，式（1．3．39）を多少修正する必要が生ず

るが，これについては第5章において詳述する。

　図1．3．5～図1．3．8は，実用計算を谷易にするために’θo

が与えら」1”t．たときの上記F1～F，の値を・内部摩擦角9をパ

ラメーターにして凶示したものである。
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第4章
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1）2）3）
砂を用いた室内模型実験と実験結果の解析

4．1概 説

　水平地表面を有する地盤内に埋設された基礎体を通して，

引揚力をうけた場合D地盤や基礎体の種々の挙動を調べると

同時に，前章において誘導した限界引揚抵抗力算定法の適否

を検討するために，Aず砂を用いて数多ぐの室内小刑模型実

験を実施した。

　本章では，すべり面や引担抵抗力，某礎の変位景などに関

してこれらの実騎結果を示し，種々の検討と考察を加える。

実験は，主として，気乾燥砂k・よび不飽和の湿潤砂を用いて

行なわれた。また実際問顯としてしけしは生ずる浮力の影響

を明らかにし，実駿的な裏付けをうるために，完全に水で飽

和した砂地盤についても実験を行なつた。さらに主として，

tぺり面の形状を調べるために，二次元的な引揚試騎も実施

したが，実験に用いた十槽が小さかつたため，実聯結果に土

槽側壁の影響が入り，十分な解析ができたかつたので一部参

考程磨に述べるにとどめろ。

4．2　実験装置，模型基礎および砂試料

　実験に用いた土杷は，2m（幅）×4m（長さ）×1．5m

（深さ）のコンクリート製土櫓であり，基礎に引揚力を加え

るために図1．4．1お・よび写貢1．4．1に示すような敵荷装置を

土桓側壁上に菌定したeこの裁帯装着は鉄製であり，その主

栗部は門型のフレーム①と，これに一端がヒンジ結合され，

また他端がやはリヒンジ結合部を介して鋼線⑤に連結された，

上下に移動可能な1型鋼②である。この鋼線は力の作用方向

を逆にするための滑車④を経て，ウインチlf：は荷市皿

（loading　pjate）⑥につながつている　定変位式方式で載

荷する場合にはウインチを，また定荷重式の方式で試験する

場合には鋼線の先端に荷盾皿をつけて用いろようになつてh

る。滑車④と1型魎、∩間に1“r，最大容「†500Kgの引張用ブ

ルーピングリングが取付けられていて，草咋体⑨にかかる引

揚力を測宕＋るようにたつていろ。才た某礎体⑨はターンパ

ソクル⑦を介して1型鋼②に連結されてあつ，ぼ荷による1

型鋼の上方向への移動にともなつて，基牢体に引揚力が作用

十ることにたρ　なち・基礎体の鉛直変位」メは，W荷フレーム

①に岡宏した鋼棒⑩にダイヤルゲージ⑧を取付け，これにょ

つて測定したfi左お4．9節に述べる浮力の影響を調べるため

の実験のみは，次辛5．2節で弾明する実随奨置によつた。

8

3

Ol

②

　50）

Side　wcw

①Frame　②L・画㎏am③Pr・Ving　rilg
④P・lley　⑤　Wire⑥　Winch⑦　Tunibeckle

⑧Dialgage⑨　Founclation⑩mo剛i㎎醐

図1．4．1　≠よ磁弓1楊（す装借

写責　1．4．1　ぼ荷葬貯

実玲に仲用した基硫体（fnotinff）模形け，表1．4．1中の
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No1～No7に示すもので．円柱形の柱体部と円板形または

円すい状の床板部からなる鉄製の基礎体である。その大きさ

は，一括して表1．4．1に示してあるように．柱体部の直径が

Footi㎎
@No．

Dimension　of
rlab　（cm）

Shape　of　Slab

1 2B‘＝18

2 2B1＝24
3 2B1＝30 ㊥
3’ 2B1＝40
4 2β1－24θ』15’

5 2B、＝24　θ」30’
幽㊥

6 2B、＝24θ’＝45’

7 2B、＝24θ’＝60’

8 β，＝16．0

9 B8＝21．3 口｝
10 8θ＝26．6

11 α1＝17．061＝26．6

12 αF15．06，＝30．16 口｝
13 α声13．061＝34．8

14 α1＝17．06‘＝a4

15 αF15．061＝3．8 α1

16 α1＝1αObF8．8

17 α，＝13．2 ○⊃

表1．4．1　模型基礎の寸法

6em，床板部の直径が18，24．30　cmである。基礎体M　4’

M5，M6，　No　7の4種類は，床板部が円すい状のものであ

る。この母線が水平となす角eTを，以後テーパー角と呼ぶ

ことにする。なお基礎体柱体部の上端には，ターンバツクル

を介して引揚力を作用させるのに便利なように鉄製の輪が取

付けてある。

　使用した砂試料の粒径加積曲線は図1．4．2に示されてい6。

100

80

60

04

（“）

20

0

（B）

（A）

0．1 　0．5　　　1．0

粒　　径　（剛）

図丁．1　．2　粒径加積曲線

5　　　　10

4．9節で説明を加える浮力の影響を調べるための実験には，

粒径加積曲線（B）に示される砂が用いられたが，他の実験

にはすべて粒径加積曲線（A）に示す砂を用いた。説明の便

宜上，後者を砂試料（A）．前者を砂試料（B）と呼称する。

実験において，これらの砂は表1．4．2に示すような各状態に

調整された。表中ωは含水比である。また表中にあるc，ψ

ω（％） γ（ダβ） ψ（°） c（〃ε鷹う

Air　dry　sand（A－1） 0．5 1．36 37．5 0

Airdry　sand（A－2） 0．5 L51 42．5 8

Wet　sand　（A－3） 3．3 1．39 34．5 10

Wet　sand　（A－4） 3．3 1．54 37．5 20

Wet　sand　　（B－1） 2．0 1．56 36．0 15

Wet　sand　（B－2） 4．0 1．60 39．5 20

Wet　sand　（B－3） 5．2 1．64 38．0 20

Wet　sand　　（B－4） 7．5 1．65 40．0 20

表1．4．2　砂層の諸係数

は，これらのW・γの状態における砂の一面せん断試験結果

より求めたものである。図は省略するが，ほぼ原点をとおる

明確な直線関係のτ～σ図が得られた。したがつてgについ

てはほとんど問題はないと考えてよいが，一方，このように

小さなC値をいかにして決定したか，という疑問が当然生ず

る。不飽和の砂質土では，ごくゆるい場合を除いて．みかけ

の粘性ともいうべきC値は必らず存在するものであり．これ

は，乾燥砂と，これに少し水を加えた同一乾燥密度の砂の両

者の表面に，接地面積10臼F程度の20～309の分銅を置い

た場合の砂中への埋入程度をみる・などのごく簡単な実験で

容易に確められる。しかし，このように小さなc値を一般の

τ～σ図から一義的に決定することはほとんど不可能であり，

実際，ごくわずかにτ～σ直線を動かすことにより原点をと

おるようにも，また10～20　2／■2の切片値をとるようにも

することができるものである。実際設計の場合には安全側の

見地から当然無視されるべきこの小さなC値も・実験結果の

解析という立場に立脚すれば・これを無視するのははなはだ

不当であり，何らかの方法で実際に近いものを推定してやら

なければならない。そこで著者は，一面せん断試験の結果や

従来からの著者の得た種々の経験的事実（たとえば，湿つた

砂を鉛直に切土してもある高さまではくずれない，などの事

実やこの限界切土高さから推定されるCの概値など）に加え

て，表中の各土質状態における引揚試験結果の中から無作為

に3個ずつ選び出し，この限界引揚抵抗力から逆算したC値

を考慮して，表中のC値を仮定した。このような方法が十分

妥当性を有することは・すでに第1章の1．6節で示した・
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4．3　実験方法

　基礎体の埋設に際しては・破壊の影響範囲以上に広く掘削

した砂層内に基礎体を設置い一層のまき出し厚を10数onと

して不均等にならないよう十分注意しながら木製重錘で入念

に締固め，各層がほぼ10㎝になるようにして・層状に埋戻し

ていつた。この場合，試験後掘削したときすべり面をみやす

くする目的で，基礎体中央断面付近において締固め各層の表

面に石灰をうすく敷いた。またこの際，すべり面が地表面と

交わる角度を明確にみるために，最上層のみ5emの間隔で石

灰を敷いた。締固めによる埋戻しの均一牲を管理するために

は，各実験ごとに・破壊の影響範囲外のところで現場密度お

よび含水比試験とプロクターニードルによる貫入試験を行な

つた。

　基礎体の埋戻し深さD（地表面から基礎体床板部上面まで

の深さ）は20，30．40，50あるいは60　cntとした。

　引揚試験は，前節で述べた実験装置を用いて，一定の時間

に一定の引揚量を与えていく定変位式載荷試験と．一定時間

に一定荷重を与えていく定荷重式載荷試験の両方式で行なつ

た。

　定変位式載荷試験においては，一連の試験を実施するに先

だつて，引揚速度の大小により引揚抵抗力が著るしく異なら

ないかどうか，を調べるために．二，三の予備実験を行なつ

た。図1．4．3はこの一例である。この図は．表1．4．1におけ

160

（登）R惑蒜

↑

100
　　引揚速度

01ma／min
●2

●3

　　　　　　0
　　　　　　　0　　　　　　　5　　　　　　　10

　　　　　　　　－●引揚量　（ma）

　図1．4．3引揚速度が引揚力～引揚量関係に及ぼす影響

る基礎体Na　2（床板直径2b1＝　24　cn）を，表1．4．2中の

砂試料（A）の気乾燥状態（記号A－2）で・埋戻し深さが

40・omi＝なるように埋設した場合であり，引揚速度を1，　2，

3顛ノーの3種類に変えたものである。この図をみればわ

かるように，引揚速度が大になると．引揚力～引揚量関係は

多少左側に移行してくるが・その差はわずかであり，また引

揚抵抗力の最大値はほとんど変らない。これは．この程度の

引揚速度の変化範囲では，砂中の応力や変位の時間依存性に

あまり差がないことを示している。他の予備実験においても，

これとほとんど同じ程度の差しか認められなかったので，実

験のやり易さと所要時間を考慮して，2口／蛤の引揚速度を

採用してr連の定変位式試験を行なうことにした。

　一・方．実験のやり易さに加えて，主として引揚量の時間的

依存性をより明確にすると同時に．比較的長期にわたる引揚

力に対する地盤の降伏値的な値（引揚抵抗力の中には土の自

重が含まれるから厳密性に欠けるけれども，やはりクリープ

破壊に対する限界値のようなものが存在すると考えられた）

を見出すことを目的に，多くの定荷重式引揚試験を実施した。

この場合荷重段階は，定変位式での試験結果を参照し，10～

15回の荷重段階で破壊するように考慮して決定した。　した

がつて一段階の載荷重は．基礎の埋設深さにより約2．4，4．8，

9．6．12．0および19．2Kgの5種類に変えた。この点に少し

問題があるが，実験に要する時間の関係もあり．また砂の場

合これらの影響はほとんどないと考えられた。一段階の載荷

時間は3分間とした。定荷重式載荷試験によると，厳密な意

味での最大引揚抵抗力を求めることはできない。何故ならば，

最大引揚抵抗力は，その荷重を所定の時間保持できる最大の

荷重段階と基礎体が完全に抜け上る最終の荷重段階との間に

あるからである。しかし，所定時間保持できる最大の段階荷

重と厳密な最大引揚抵抗力との差は・一段階の荷重以下，す

なわち最大値の1／10～1／15以下であるので・本論文では．

定荷重式試験によるこの最大の段階荷重をもつて最大引揚抵

抗力に近似させ，これを限界引揚抵抗力と呼ぶことにする。

これに対し，特に定変位式試験における最大値を区別したい

場合は・敢大引揚抵抗力という言葉を用いる。

　さて，WU　1．4．4は定荷重式試験における限界引揚抵抗力を

縦軸に・定変位式試鹸における最大引揚抵抗力を横軸にとり，

同一条件における前者の値を後者の値に対してプロツトした

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　oものである。この図における実線は両軸と45をなす直線で

あり，多少ぱらついてはいるが両者の間に顕著な・そして一

定傾向を有する差は認められない。したがつて，以後におい

て必要な場合，限界引揚抵抗力と最大引揚抵抗力は1：1に

対応する，いいかえると前者を後者に近似させて議論を進め

ることにするが，これは十分許されるであろう。
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図］．4．4　定荷重式試験と定変位式試験の比較
写真1．4．3　観察されたすべり面の一例

4．4すべり面について

　引揚試膜の結果，最大引揚抵抗力時をすぎてもなおかなり

の引揚量を与えたのちに地盤を掘削し，基礎体中心断面上に

おいてすべり面を観測した。

　砂か・気乾燥状態あるいは湿潤状態でもゆるい場合には，

試鹸後の掘削の際に掘削面が崩壊してすべり面を確認するこ

とができなかつたので，本節では密に締固めた湿つた砂（表

1．4．2中の試料記号A－4）の場合に得られた結果に関して

二，三の例をあげる。

　基礎に引揚力を加えていくと，引揚抵抗力が最大値に達す

るころに基礎体柱体部周辺から放射状に発生する細い表面き

れつが入いり．これとほとんど同時に地表面にはある半径を

もつたほぼ円形状の地盤隆起領域が明碓にあらわれ，引揚

抵抗力は坂大値を経過して急速に減少していく。試験後の掘

削面として，床板部直径24　onの基礎体Na　2を用い．埋設深

さ”を30　onおよび50㎝とした場合の中心断面上のすべり面

形状を示すと写真1．4．2，写真1．4．3のようであつた。白線

はさきに述べた石灰の面であり．この白線の段違いからもす

べり面は明確に読みとれる。このすべり面が地表面と交わる

領域が，試験時に観察される上述の円形状の地盤隆起領域で

ある。写真1．4．2によると．外側に発生している実際すべり

面の他に．内側にもほぼ鉛直に白線の段違いが認められる

（写真左側）。これは・試験後掘削しさらに引揚量を少し増

加させたときに発生した二次的なもので，引揚試験中に生し

たものではない。

　さて，このようにして基礎体中央断面において実測された

すべり面を図示した一例をあげると図1．4．5の実線のようで

ある。この図は．やはり基礎体Nα2に対するもので，写真1．

Test　result

Auther’s　meth。d

図1．4．5　基礎体中心断面上のすべり面

50（cm）

写真1．4．2　観察されたすべり面の一例
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4．2．写真1．4．3の場合を含めて埋戻し深さの異なる4つの

場合を，基礎体を一致させて一括図示したものである。また

図中点線で示すすべり面は，前章で述べた著者の方法によつ

て，各場合についてδ＝ψ／3として得られたすべり面であ

り．実測すべり面と比較するためにかき加えたものである。

この図によると，実測すべり面は地表面近くで急激に外方向

にひろがり，しかもほぼ直線的であつて地表面と26°～27°

の角度で交つている。このことは床板直径が18　cnt　k’よび30

0nの基礎体Na　1．M3の場合にも同様であつた。ところで，

この場合の砂の内部摩擦角は．表1．4．2中に示されているよ

　　　　　　　oうに・OP　・＝　37．5であるから，前章で説明したすべり面の仮

定における地表面との交角は，

（45°
　　o37．5　　　　　　。
　　　）＝26．5
　2

おいて非常に重要な問題であるが’この点については次節で

指摘する。

　図1．4．7は．D＝　30　entの場合について，床板部直径の異

　　「t7

〃
’！

となる。これは上記の実測値26°～27°と非常によい一致を

不している。またこの図をみると，著者の方法によるすべり

面は実際のすべり面とよくあつているといえる。埋戻し深さ

の大きい場合には上部で多少はずれているが，D＝　20　cntお

よび30entの場合には非常によく一致している。　そして送竃

用鉄塔基礎の場合’特殊な場合を除いて普通の実際基礎では，

基礎床板幅または直径に対する深さの比は1．5以下のものが

多い。

　つきに，図1．4．5における著者の方法による丁べり面を，

ballaの提案した円弧すべり面（第2章7節参照）と比較して

みたのが図1．4．6である。この図から明らかなように，Ba　一一

4aによるすべり面は著者によるすべり面よりかなり内側に

伽ti㎎No．2

Z』50㎝　　　　　　　1！
1

！
’

Z）＝40　　　，’　　！！　　　　　　　　　　　1

！　　　　！

1　　〆’

Z』30　γ／　　／　　　　　　　　　’

〆
■ ！

／

zL⑳，’／”

@　　　ノノ　　　　　　　　A．Ball
’

γ　　　　　　　一一一一　　Au　thor

図1．4．6　すべり面の比較

入つてくる。9の異なる数種の場合について作図して検討し

たところ，この傾向はqの大きさにかかわらず一般に認めら

れることが確認された。これは基礎の引揚抵抗力との関連に

図1．4．7　実測すべり面の比較

なるMl・No　2’Na　3の3つの基礎体を用いて得られた実測

すべり面を’床板部外端を重ね合せて描いたものである。こ

の図によると・床板部直径の増DUとともにすべり面はやや外

側にひろがるようであるが，大きな変化はなくほとんど一致

している。すなわち床板部の直径の相違が，すべり面の形状

に及ぼす影響はあまりないようである。

　なお・床板部に傾斜を有する基礎体（表1．4．1中の4種類

の基礎体）では，そのテーパー角OTの天きさに関連してす

べり面に特徴的な変化か認められたが．これに関しては後の

4．8節で引揚抵抗力との関係において説明する。

4・5　限界引揚抵抗力に関する実験値と計算値の
　　　　比較

　本節では・表1・4．2における砂試料（A）の4種の砂を用

いて行なつた定変位式引揚試験の結果を示す。ここでは限界

引揚抵抗力についてのみ議論し，引揚力と基礎の引揚量の関

係にっいては後の4．7節において検討する。なお本節におい

て述べる限界引揚抵抗力とは，引揚試鹸の結果得られた引揚

力～引錫量曲線において最大抵抗力を与える引揚力のことで

あり，また以下に示す各計算値および実験値は基礎体の自重

Gを除いたものである。このように基礎体の自重を除いたの

は・基礎体の大きさが異なる各場合について各種の比較を行

なう場合．地盤の抵抗力のみによつて比較する方が土質力学

的見地から適切であると考えられるからである。

　図1．4．8は上記の4種類の砂に対する計算値と実験値の対

応を総括して表わしたもので・縦軸に計算値，横軸に実験値
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図1．4．8　計算値と実験値の比較

をとり，著者の方法によつて得られた各計算値を実験値に対

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　oしてプロツトしたものである。　図中実線は両軸と45の角

度をなす直線である。この図によると・計算値は・全般に・

この直線上によくのつており，したがつて計算値は実験値と

非常によく一致しているといえる。ただし，よく締固めた気

乾燥妙（A－2）と湿潤砂（A－4）の場合には・ゆるい砂

の場合にくらべてややぱらつきがみられ，そしてこのばらつ

きは，埋戻し深さの小さいときは大きい側に，深さの大きい

ときはやや小さい側にでる傾向がみられるようである。

　また表1．4．3は，埋戻し砂の各状態における全試験結果と

著者，Ballaおよび土すい体重量法による計算結果を対比

したものであり，また図1．4．9は気乾燥砂（A－1）にっい

て，これらの値を図1．4．8と同様の方法でプロットしたもの

である。土すい体重量法による計算には，図1．2．1における

Air dry　sand （A一 1） Wet sand （A－3

foot
計 算 値 D ρ R R8 RJ

脚 飽／ρ 碕／ρ

深さ 実験値
　・ｩmg
mo．

（㎝） （kの A』thor
A．

aaUa
土れ・体

d量法
計算値 と実験値の比 1 20 25．5 23．8 一 21．1 0．93 一 n．83

D ρ R Rβ κ」

晒 角／ρ 局／ρ
11 30

S0

61．0

P04．5

59．9

P03．3

73．5

P27．1

45．9

W4．4

0．98

O．99

1．21

P．22

0．75

O．81

1 20 14．7 15．8 22．3 20．6 1．07 1．52 1．40 1 50 172．6 160．6 206．0 】39．0 n．93 1．19 O．81

1 30 32．0 31．8 52．5 44．9 0．99 1．64 1．40 1 6n 238．0 240．8 302．5 213．0 1．01 1．27 o．go

1 40 53．5 53．7 99．1 82．6 1．00 1．85 1．54 2 20 39．8 40．8 一 30．1 1．02 一 0．76

1 50 87．5 85．9 161．5 136．0 0．98 1．85 1．56 2 30 79．5 84．8 92．8 61．6 1．07 1．17 0．77

2 20 29．4 26．8 一 29．4 0．91 一 1．00 2 40 125．5 115．9 161．0 108．5 0．92 1．28 0．86

2 30 52．0 47．6 67．2 60．3 0．92 1．29 1．16 2 50 205．6 197．3 253．0 173．0 0．96 1．23 0．84

2 40 78．2 78．1 124．3 106．2 1．00 1．59 1．36 2 60 304．4 304．6 364．0 257．5 1．00 1．20 0．85

2 50 128．5 128．4 200．5 169．3 1．oo 1．56 1．32 3 20 51．8 58．2 一 40．8 1．12 一 0．79

3 20 38．0 36．7 一 39．9 0．97 一 1．05 3 30 1∩1．8 97．0 一 79．8 O．95 一 0．78

3 30 63．6 65．0 89．4 78．1 1．02 1．41 1．23 3 40 164．0 167．2 194．0 135．8 1．02 1．18 ∩．83

3 40 94．6 95．4 151．5 132．8 1．01 1．60 1．40 3 50 233．8 220．6 298．0 210．8 0．94 1．28 0．90

3 50 148．6 155．3 243．0 206．2 1．04 1．64 1．39 3 60 331．3 一 428．0 307．0 一 1．29 0．93

Ave　rage 0．99 1．60 1．32
Ave　rage 0．99 L22 0．83

Wet sand （A－4）
Air dry sand （A－2） D ρ R Rβ RJ レρ 4／ρ ゾ／ρ

D ρ R Rβ Rノ 石レρ 亀／o 母／ρ
1 20 33．5 57．0 49．2 23．3 1．70 1．47 0．70

1 20 21．3 32．7 34．6 22．9 1．53 1．62 1．07 1 30 83．2 81．4 102．2 50．8 0．98 1．23 0．61

1 30 53．4 64．9 177．6 49．8 1．21 1．45 0．93 1 40 162．4 152．4 178．3 93．5 0．94 1．10 0．58

1 40 123．9 112．3 139．0 91．6 0．91 1．12 0．74 1 50 275．8 248．6 277．5 154．0 0．90 1．0］ 0．56

1 50 201．9 195．4 223．0 151．0 0．97 1．10 0．75 1 60 433．9 412．1 402．5 236．（、 （D．95 0．93 0．54

2 20 30．4 45．0 一 32．7 1．48 一 LO8 2 20 61．9 65．8 一 33．3 1．06 ｝ 0．54

2 30 80．3 84．3 96．8 66．9 1．05 1．21 0．83 2 30 129．7 125．2 125．6 68．2 0．97 0．97 0．52

2 40 148．2 141．3 174．0 117．8 0．95 1．17 0．79 2 ⑳ 192．2 194．4 217．0 12n．3 1．0］ 1．13 f．63

2 50 245．2 227．8 274．0 188．0 0．93 1．12 0．77 2 50 319．2 288．8 337．0 191．8 0．91 】．06 0．60

3 20 40．7 69．2 一 44．4 1．70 一 1．09 2 60 477．7 455．9 486．0 285．5 0．96 1．n2 0．60

3 30 96．4 112．4 123．6 86．7 1．17 1．28 0．90 3 20 65．7 79．3 一 45．3 1．21 『 0．69

3 40 1gn．7 178．3 208．0 147．5 0．94 1．09 0．77 3 30 137．4 155．4 159．5 88．4 1．11 ］．14 0．63

3 50 284．2 280．8 328．5 229．0 0．99 1．15 0．81 3 40 226．2 233．0 254．5 150．5 Ln3 1．13 0．67

Average 1．15 1．22 0．88 3 50 358．2 338．4 401．n 233．5 0．95 1．12 0．65

3 60 548．5 510．2 569．0 340．5 0．93 1．04 0．62

Ave　rage 】．04 1．10 0．6】

表1．4．3　試鹸結果の総括
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図1．4．9　計算値と実験値の比較

　　　　　oα，の値を30としたが，これは在来の送電用鉄塔設計標準

（JEC－127）によると，この種の砂は甲種土壌に分類さ
れ，α，＝　30°と定められているからである？さてこれらの表

や図から明らかなように，著者の方法による計算値が実験値

によくあつているのに対し，Ballaの方法による計算値は，

全般に，実験値にくらべて非常に大きくなつている．ところ

で前節で示したように，Ballaの方法によるすべり面は著者

によるすべり面に比較して全般にかなり内側に入り，したが

つて，Ballaにより仮定されるすべり面の表面積やすべり土

塊の重量自体は著者の場合にくらべてかなり小さい。それに

もかかわらず，このように，Ball　aによる計算値が実験値を

大きく上まわる主たる原因は，すべり面に作用する力として

せん断力の鉛直分力のみを考慮し，その起因力であるすべり

面に垂直な力の鉛直分力を無視しているからである。たとえ

ば，気乾燥砂（A－2）の場合について著者およびBallaに

よるすべり面の一例をあげると図1．4．10のようであり，著

1

　　　　，”
　　！’”

　！〆footing　No．3
　1
，！

@　　　D＝：30　cm
’

一ムBalla
－一一一 `uthor

図1．4，10　すべり面の比較

者の方法によるとすべり土塊の重量は73．4Kgであるが．せ

ん断抵抗合応力の鉛直分力が一8．4Kg（上向き）となること

から，結局限界引揚抵抗力は65．OKgとなる　（実験値は表に

示されているように63．6Keである）。これに対しBallaの

場合には，すべり土塊の重量は56．3Kgと当然小さくなるが．

すべり面に作用するせん断力の鉛直分力のみを考えているか

らこれが33．1Kg（下向き）となり，全引揚抵抗力は89．4　Kg

となる。そしてこの傾向は，埋戻し深さが増大するほど著し

くなるから．図1．4．9に示すように原点から離れるほど．計

算値の実験値からのはずれは大きくなる。しかしながら，（図

示すると非常にはつきりするが）表1．4．3からもうかがわれ

るように，気乾燥砂（A－2）と湿潤砂（A－3）および

（A－4）の場合における計算値の，この大きい側へのはず

れの程度は気乾燥砂（A－1）の場合にくらべると小さい。

これは．すべり面に作用するみかけの粘着力の鉛直分力が，

粘着力N除いたせん断抵抗合応力の鉛直分力と比較してその

絶対値が非常に大きいからである。すなわちBallaの計算法

の欠陥となつている後者の全鉛直分力に対する割合が，前者

のそれにくらべて小さく，結果的に全引揚抵抗力に及ぼす後

者の影響が小さくなるからである。また土すい体重量法は，

第2章で説明したように，土の破壊現象を正確にとりあげて

おらず．その計算方法には多くの疑問点があつて，図1．4．9

のように実際の値よりも大きくでたり，逆に非常に小さくで

たりする。埋戻し深さの小さい場合において二，三実験値と

非常によく一致している場合があるが，これはたまたま一致

したというべき種類のものである。

　なお表1．4．3中．Ballaの式による計算値で，浅い基礎の

場合についての計算値が与えられていないのは，Ballaがこ

の程度の小さな根入れ幅比の基礎に対しては式（1．2．13）中

の係数馳｛培）・F2（・，・），　F3（・，γ）

をグラフ表示していないからである。身／Bの減少につれて，

これらの係数は急激に大となつて5）計算値が実際値を大きく

上まわるようであり．Ballaはこの点に気付いていたのかも

知れない。

　つぎに，限界引揚抵抗力と基礎体床板部半径Blおよび埋

戻し深さ”との関連性を簡単に示す。図1．4．11は，例とし

てD＝　so　c，　tの場合に関して，埋戻し状態の異なる4種類の

砂の場合について限界引揚抵抗力と床板部半径B1の関係を

描いたものである。図中点線は計算値であり．計算値，実験

値とも同様の傾向を示している。限界引揚抵抗力はBlの増

大につれて大きくなることが明らかであり，しかもその増大

の程度は，ゆるい砂の場合にくらべると締まつた状態におい

て，より顕著である。また図1．4．12および図1．4．13は，限

界引揚抵抗力と埋戻し深さDとの関係であり，図中点線はや

はり計算値である。前者は基礎体M2に関して4種の異なる

埋戻し妙について描いたものであり．後者は湿潤砂（A－3）

にっいて床板部直径をパラメーターにして描いた同様の図で

ある。図1．4．11～図1．4．13の関係が両対数紙上で近似的に

直線関係となることが，後の第7章において理論的，実験的

一33一
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60

に証明される。

　なお，表1．4．1中のNa　4以下の基礎体についての試験結果

は次節以Fで述べる。

4．6　限界引揚抵抗力の近似計算法

　著者の方法では，すべり面の決定がやや複雑で．かなり時

間を要するので，本節では実用的な近似法について検討して

みる。

　実験結果の解析にあたつて，第3章の方法に従い作図的に

多数のすべり面決定を行なつたわけであるが．その結果，対

　　　　　　　　　　　　　　　　　　e　　　　　　　　　　　　　o数ら線の中心角e，はほとんどの場合55＜e，＜65の間

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　oに入るので，妙の場合，θ，を近似的に60としてよいこと

がわかった。そこですべての実験について，θo＝60°とし

て丁べり面を一義的にきめた近似計算による限界引揚抵抗力

を縦軸に，それに対応する実験値を横軸にとつて，前者を後

者に対してプロットしたものが図1．4．14である。　図中実線

は両軸と45°をなす直線であり，図には，後節で述べる基礎

床板部に傾斜を有する基礎体Nn　4～Na　7（表1．4．】参照）の

場合の結果も含まれている。さてこの図によると，各計算値

はほぼ45°の直線上にのり，近似性はきわめてよく，実用上

の近似法として十分使用できることがわかる。

　なお，著者の引揚抵抗力算定法が亀気学会の送電用鉄塔設

計標準にとり入れられていることはすでに述べたが，この場

合設計の簡略化のために，ψ≧40°と考えられるような非常

によく締まつた砂質土に対してはθ，＝55°，q〈40°の一

般的な妙質土に対してはθ，＝　oo°としてすべり面を一義的

一34一
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地盤が全面的に弾性状態にあるとして求められる応力状態を

そのまま認めなければならない．という根本的な矛盾を含ん

でおり，むしろ問題点が多い）。

　第3章で示した著者の考え方も，原則的に上記の塑性論的

支持力論に属するもので，変位量を理論的に取扱うことは不

可能であるが．本節では，得られた実験の結果を示して実験

的に二．三の考察を加える。引揚力は，基礎体の自重を除い

たものであることは前節までと同じである。

　前節までに述べてきた定変位式載荷試験における引揚力～

引揚量関係の例をあげると，図1．4．15．図1．4．16，図1．4．

17のようである。これらの図は．それぞれ埋戻し砂の状態，

図1．4．14

に定めて設計tるようとりきめられている。6）これは，主と

して．上記の図1．4．14および第6章で説明する砂質地盤に

おける現場実験の結果にその根拠を置いている。また，実際

の基礎体の床板部形状は円形ではなく正方形のものがほとん

どであるが，この場合には正方形を等面積の円におきかえた

仮想の円形床板基礎に関して，同様に設計することにしてい

る．6）このよう殻計が，安全側にあって実用上粉正当で

あることは第5章以下において実験的に証明される。

4．7　引揚力と変位量の関係

　支持力を問題にする場台．基礎の変位量が非常に重要な要

素であることはいまさらいうまでもないが，現段階では，特

に砂の場合，その変位量を強度に結びつけることが非常にむ

ずかしく，今後の研究に待たねは解決できない問題が多い。

それは，Coulomb，　R・ankineの考え方を受けつぎ，さらに

P　randt　1　eの埋論を修正発展させた現在の支持力論の中核で

あるTerzaghi系の理論7）8）においては，剛塑性体の限界平

衡状態における力のつり合いだけが議論され，変位を合理的

な形で支持力式に繰り入れることがほとんど不可能であるか

らである。しかも現在もなお，土塊の破壊が議論されるとき

は，ほとんどの場合，この塑性平衡状態における力のっり合

い問題の域を原則的には一歩も出ていないのが現状だからで

ある（荷重増加による塑性領域の発達という優れた着想に基

づき，塑性領域の進行を議論したFr∂hlich，　JaroPolskij，

星埜らの弾性塑性論的な支持力諦）to）もある。しかし実際に

は，地盤が連続した弾性体でないのはもちろん，この方法で

は実際に生ずる地盤のせん断破壊を直視しているとはいいが

たく，また地盤内に発達していく塑性領域を認めながら，し

かも同時に，弾性状態のまま残されている領域に対しては，
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図1．4．16　引揚力と引揚量の関係
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図1．4．17　引揚力と引揚量の関係

　　　　（footing　N［12）

床板部直径，埋戻し深さをパラメ『ターにして描いた引揚力

～引揚量関係の例である。図から．引揚抵抗力は，一般に，

引揚量の増加にともないしだいに増大し．最大値に達したの

ち徐々に減少してある一定の値に落着こうとする傾向がみら

れる。このような経過は，一般の砂のせん断試験においてみ

られるのと同様であり，最大引揚抵抗力は砂の密度や含水比，

基礎体床板部の大きさおよび埋戻し深さによつて異なるが．

破壊に至る過程は，特にゆるい気乾燥砂の場合にゆる砂のせ

ん断特性を示す以外，顕著な差異は認められない。

　一方4．3節に述べた方法により定荷重式載荷試験が．気乾

燥砂（A－1）および（A－2）について実施された。図1・

4．18は，　各荷重段階ごとに基礎体の引錫量と時間との関係

を図示した一例であり，2Biロ30㎝，　D＝　40　cntの場合に

関するものである。この図によると，ごく初期においてその

荷重段階による全引揚量の95％以上が生じているが，変形

はその後も時間とともに徐々に進んでいる。この図に基づい

て，クリープ領域である載荷後30秒から1分30秒の間の曲

線を近似的に直線とみなし，その傾斜をとつて各荷重段階に

対してプロットすると図1．4．19のようになる。　この図には

参考として，同一基礎体，同一埋戻し深さにおける気乾燥砂

　（A－2）による試験結果もプロットしてある。このような

整理は，土をレオロジカルな立場からとらえようとする場合

（営

001

寅蒜ー

図1．4．18　変位量と時間の関係

footing　No．3

D＝40cm

→変位迫度（10－lmM／m江）

図1．4．19　荷重と変位速度の関係

によく用いられるものである8）さてこの図から明らかなよ

うに，変位速度は荷重が小さい間はほとんどゼロであるが，

ある荷重を境として急に増大しており，ついに変位速度無限

大となつて基礎体は完全に抜け上る。基礎の引揚抵抗力の場

合，その中には土の自重による抵抗力が含まれているので多

少問題があり，また特に砂の場合降伏値の決定に関してはま

だ確立された理論や方法がなく議論の多いところであるが．
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このように変位速度がttごく小”からttきわめて大”に移り

変わる境目の引揚荷重を，概念的には長期荷重に対する一つ

の降伏荷重と考えてよいであろう。そこでこのようにして求

めた降伏値を，限界引揚荷重に対して描くと。図1．4．20の

ようになる。この図からわかるように，この両者の間には，

埋戻し土の状態さえ同じであれば基礎体や埋戻し深さの大き

さのいかんにかかわらず，ほぼ直線関係が存在する。そして

D●58口
d捨A

ーnnnn

◎。

潤B

求B

汲

／　／
y

oo
§悩媒傾

1 宕／
一限界引揚抵抗力仰）

図1．4．20折点荷重と限界引揚抵抗力の関係

降伏値は，ゆるい気乾燥砂（A－1）では限界引揚抵抗力の

約40％，締固められた気乾燥砂（A－2）では約80％とな

つている。これらの値は土の種類，粒度組成，締固め程度，

含水比などによつて当然異なつてくるが，このような関係は，

オ5章，オ6章で述べる粘性土を用いた室内模型実験や現地

実験においても確められたきわめて興味深い結果であり，大

きな長期荷重を予想される設計に際しては，その安全率の考

慮に参考とされるべきものである。

4・8　床板部上面が傾斜している基礎の引揚
　　　　抵抗力

　本節では，表1．4．1中のM4，　Na　5，　Nq　6およびNd　7で示

される4種類の基礎体に関する試験結果を示し，二，三の考

察を加える。試験は，表1．4．2中の砂試料（A）を用いた

（A－1），　（A－2），　（A－－3），　（A－4）の各状態に

おいて，埋戻し深さを30　cnt　2たは40　cntとして行なつた。載

荷方式は定変位式であり，以下に示す引揚抵抗力にはやはり

基礎体の自重をさしひいてある。

　図1．4．21は，実験から得られた引揚抵抗力～引揚量関係

の一例であ！P　t湿潤砂（A－4）の場合の基礎体Na　2，　D＝

30　cmに関するものである。この図には参考のため6g＝0，

すなわち基礎体Nα2の場合も併記してある。図によると，OT

D異なる各場合の引揚抵抗力～引揚量曲線の形状は非常に類

似しており，図の場合，引揚量3naまでにbいてはほとんど

一致しているといえるが，その最大引揚抵抗力には差が認め

られる。そこでこのような関係をよりみやすくするために，

全試験結果について最大引揚抵抗力をテーパー角OTに対し

て描いたのが図1．4．22である1この図にはOT　＝・　Oの場合も

（登）
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100

50章蒜ー

W●t8飽d（A－4）

footiロ9 No．2

D＝30α魔

●θr＝o°

0　　　150

X　　　300

●　　　450

●　　　600
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　－一一●引揚量（頭）

図1．4．21　引揚力と引揚量の関係
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図1．4．22　限界引揚抵抗力とOTの関係

プロツトしてある，この図をみると，最大引揚抵抗力はθT

にあまり大きな影響をうけないようであるが．しいていえぱ
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er　＝　15°のあたりで最大となり，　OTがそれ以上になると

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　o抵抗力はかえつて低下する。従来一部にはeT　・＝60　付近で

抵抗力が最大になるといわれてきたが，これは基礎体の自重

も含めた抵抗力を対象としたものである12）と考えられる。

　さて，OTが増大するとかえつて抵抗力が低下することは

つぎのことから説明される。湿潤砂（A－4）に対して埋戻

し深さを30・cmにした場合．　OTの異なる各種模型基礎に対す

る実測すべり面を図示すると，図1．4．23のようになる。この

図1．4．23　すべり面の比較

（D二30cm）

図をみると．すべり面はeT＝15°の場合が最も外側にでて

おり（OT　＝O°の場合よりもかなり外側），UTが増大する

とかえつて内側に入つてきて，eT　・＝60°ではすべり面は最

も内側にあらわれている。このような現象は他の場合にも一

般的に認められ，したがつてこの結果として，図1．4．22に

示すような傾向が生ずるわけである。さてこのようにeTの

大きさによつてすべり面が変化する理由は，大ざつぼではあ

るがつぎのように考えられる。すなわち，　eTをしだいに増

加させていくと床板部上面が一つのすべり面になるであろう

ことは容易に想像されるが．事実三次元引揚試験に先だつて

行なつた二次元小型模型実験によると，　eT＜30°の場合に

は，基礎体が抜け上る際に，図1．4．24の点線で示す基礎床

　　P

白11．4．24　6％による抵抗力増加の説明図

板上の一部の砂には砂粒子の移動がまつたくみられないのに

反し；OTが30°以上になるとこの残留土塊がなく．床板部上

面ですべりが生じていることが確かめられた？）したがつて

eTが小さな範囲では，残留土塊は移動土塊に対して図の点

線にそう矢印のような力を作用させ．同時に基礎床板上面と

の接触面において右方向の力を受けることになるであろう。

その結果として床板上面での反力は，床板上面にたてた垂線

から時計まわりにある角δだけ傾斜した方向になるであろう。

そこでたとえば．eT　＝O°とeT　・＝　15°の場合を比較すると．

実際すべり面よりも内側の同一潜在すべり面に対しては，モ

ーメント中心0との距離が後者の方が小さくなることが予想

され，したがつて反力Pは大きくなる。故にPが最小となる

実際すべり面の位置は・eT＝15°の方がflT　・＝（fの場合より

も外側にでてくることになる。これに対しtiTが大きい場合

には，基礎床板上面における砂粒の滑動を阻止しようとして．

床板はこれに接する土塊に対して，図のように，左上方にむ

く力を作用させる。その結果上記の場合とは逆に，Pは床板

上面にたてた垂線からある角度だけ反時計まわりに傾むいた

方向となり，この結果実際のすべり面はかえつて内側に入つ

てくることになるのであろう。

4．9　浮力の引揚抵抗力に及ほす影響

　送電用鉄塔の場合，河川や水田の中，その他比較的低地で，

地下水位が高い地盤に建設される鉄塔が最近増加してきてい

る。このような場合，基礎の引揚抵抗力に及ぼす浮力の影響

が非常に重要な問題となる。粘性土が乾燥収縮をうけて固化

したような場合を除き．地盤は一般に完全に乾燥した状態に

あるよりも，適当に湿潤したいわゆる不飽和状態にある方が，

その支持力が大きいことは周知のとおりである。しかし．さ

らに含水比かふえ，水で完全に飽和されて浮力をうける水浸

状態になると支持力が著しく低下するという事実は，支持力

や土圧理論においてはもちろん，これらに関する多くの実験

によつて実証されている。基礎の引揚抵抗力に関しても，浮

力をうけた場合の抵抗力が，地下水位の低いときにくらべて

はなはだしく低下するということは．式（1．3．39）からわかる

ように理論的に十分推測される。しかしこれが実験的に検証

されたことはいまだ一度もなく．急速な引揚力の作用により

基礎床板底面付近において生ずるであろうと予想される一橦

の真空効果によつて，浮力のもたらす支持力低下が相殺され

るのではないか，という期待さえも一部に抱かれているのが

現状である。本節では，浮力の引揚抵抗力に及ぼす影響を調

べる目的で実施した実験の結果を簡単に示し，その支持力低

下に及ぼす影響の大きさを実証する。
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　この実験に用いられた川砂は．前節までのものと異なり，

図1・4・2中の粒径加積曲線（B）で示される砂試料（B）で

あり，その含水比．単位体積重量，C，ψなどは表1．4．2に

示されている。用いた基礎体は表1．4．1中の基礎体卜b1と基

　　　　ノ礎体M3の2種類であり．また実験土槽および載荷装置は次

章5．2節で説明するものを用いた。

　試験は，最初含水比2％の気乾燥に近い地盤状態から始め，

徐々に含水比を増加させた数種類の地盤状態で試験した。埋

戻しの方法は前節までと同様であるが．埋戻し土に与える締

固めエネルギーは，地盤の含水比のいかんにかかわらず，す

べての場合を通じて同一とした。完全に水で飽和した地盤を

つくるためには，はじめ含水比7～10％程度の湿潤した不

飽和状態で基礎体を埋戻したのち，水密性の実験土槽底部

（埋設基礎体の床板部底面よりさらに約30㎝下部）より，非

常に静かにかつ徐々に注水し，地表面の位置に一致させるま

でに水位を上昇させた。載荷は定荷重方式によつて行なつた。

　図1．4．25および表1．4．4は．基礎体No　1を用い，埋戻し

　　　　160

　　二
　　el2。

　　R
　　謂8°

　　　｛i

　　　l4°

一◆ �g量（M）

凶］．4．25　引揚抵抗力と引揚量の関係

地下水位の位置 図の記号 （ち） 　γ
i9／cm3）
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表1．4．4　地盛の状態と最大引揚抵抗力の関係

深さ30　cntとして行なつた一連の実験結果を整理したもので

ある。これらは一段階荷重15kgを4分間ずつ段階載荷した

試験結果であり．図1．4．25は引揚抵抗力と4分後の引揚量

　の関係をあらわし．また表1．4．4中には各地M状態における

W，γ，限界引揚抵抗力tsよびこれらの地盤に対する図

　1・4．25中の記号などが示されている。　まずはじめに，

埋戻し土の含水比が2％，4％，5．2％，7．5％の各場

合．すなわち地ド水位が基礎床板底面下30・cnにある不飽和

の場合の試験結果をみてみよう。含水比5．2％の場合の結果

が少し小さい目にでているが．全般に含水比の上昇とともに

　引揚抵抗力はかなり大幅に増加している。これは，含水比の

増加にともない，砂粒子間に浸入した水が空気と接触するこ

　とによつて生ずる不飽和状態特有の毛管圧ガ4）や，砂粒表面

の水の存在そのもavこより生ずるであろう見かけの粘性など，

いわゆる有効応力が増加することに主として起因していると

　考えられる。したがつて，含水比が2％以ドのもつと乾燥し

た状態における引揚抵抗力はもう少し低下することが予想さ

れる。砂の種類は異なるが．たとえば砂試料（A）に関する

表1・4・3中における（A－2）の2　B，t＝　24　cnt、　D＝＝　30　cnt

の場合の結呆を参照すると8n．3Kgとなつている。

　さて一方．地下水位の位置が地表面にある完全飽和の場合

については・2つの試験結果が示されている。まず図1．4．25

の引揚抵抗力～引揚量関係をみてみると，上記の不飽和状態

の各場合に比較して・最初から同一荷重に対する引揚量が大

きく，限界引揚抵抗力は52．5Kgにしか達していない。　この

値は冶水比2％である穐和地盤の限界引sra抗力の約左

含水比7．5％の場合とくらべると実に1／3にしか達しない値

で虜る。この事実は，浮力の引揚抵抗力に及ぼす影響が非常

に顕著であることを示す結果に他ならない。試みに，含水比

2％の場合の結果と理論的に比較してみよう。以下の計算に

必妾なψの値は．表1．4．2中に示されているように，含水比

の増減によつてあまり変らないので，ψ＝38°を用いる。さ

て3．6節に説明した結果に基づき．すべり面の対数ら線の中

心角Ooを60°としてすべり面を一義的に決定し，すべり土

塊の体積を算定すると41，300¢㎡となる。したがつて，含水

比2％の場合のすべり土塊の重量は，

　γV＝1．56×41，300＝＝64，4002＝＝64．4Kg

となる。一方epは変らないとして，完全飽和の場合のすべり

土塊の重量を計算すると，

（r－1）V・＝o・56×41，300　一　a3，100　2　・・　a3．1・Kg

となる。この両者の差は41．3Kgである。このように，すべ

り土塊の重量だけを考えてもすでに41．3Kgもの大きな抵抗

力低下をきたすことが明らかである。ところで．含水比2％

の場合の限界引揚抵抗力は108．8Kgであるから，これより上

記の41．3　Kgを差引くと67．S　Kgとなる。このような川砂をこ

の程度の載荷速度で引揚する場合には．すべり面近傍の過剰
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間げき水圧はすみやかに消散すると考えられるから．これに

起因する強度低下はないと考えてよいであろう。したがつて，

上述の67．5Kgと完全飽和の場合の限界引揚抵抗力52．5　Kgと

の差15．O　Keは，完全に水浸することによる砂層内部の毛管

圧の消失やすべり面上の有効垂直圧力および見かけの粘着力

の減少，などに起因して生じた差であると考えられる。

　また図1．4．25および表1．4．4には．　地下水位の位置が基

礎床板面上20　on（すなわち地表面下10㎝）および10　cnt（同

20　cnt）である不飽和状態の場合の試験結果も記入してある。

限界引揚抵抗力は前者の場合69．3　Kg．後者の場合112．3　Kg

を示している。これらの抵抗力が完全飽和の場合にくらべて

大きくなるのは当然であるが．特に床板面上10〈c，nのときの

限界引揚抵抗力が完全飽和の場合の約2倍で．含水比2％の

場合の限界値とほぼ等しくなつているのは興味深い。これは，

地下水位の位置がこの程度であれば，浮力によって減少する

抵抗力分が，砂層内のメニスカスの発生による毛管圧力の増

大や地下水位以上にある砂の見かけの粘着力の増大によつて

十分補なわれるからである。なお表1．4．4中※印の付記し

てある試験は，図1．4．25中実線で表示されている方の完全

飽和の試験において，地盤が完全に破壊したのち，いつたん

荷重を除去して地下水位を床板面上10㎝まで低下させたの

ちに，再び同一手順で載荷試験を行なつた結果である。完全

水浸状態からの地下水位の低下にともなう多少の水締め効呆

があるとしても，いつたん破壊した地盤が，完全飽和の場合

の限界引揚抵抗力を約50％上まわる76．OKgの限界値を示し

ている事実は非常に重要であり，これからも完全水浸の場合

における浮力の支持力低下に及ぼす影響がいかに顕著である

かが理解されるであろう。

　つぎに，完全水浸状態における基礎に急激に引揚力が作用

した場合，主として基礎床板底面付近における一種の真空効

果と土への急速載荷に起因するであろうと考えられる抵抗力

の増大量を調べるために行なつた二．三の実験の結果につい

て説明する。実験は，基礎体㎞1およびNロ3’を30　cmの

深さに埋戻し，地下水位が地表面に一致する完全飽和状態に

おいて行なわれた。試験の方法は．ほとんど瞬間的にある一

定の引揚力を加えてある一定の引揚量を生ぜしめ，その後与

えられた変位量を一定に保持した状態において経過時間に対

する引揚力の低下量を測定するという，いわゆる応力緩和試

験と類似の方法がとられた。試鹸に先だつて予想されたこと

は，急速載荷の瞬間には，基礎床板底面近傍に一種の真空効

果などがあつてかなり大きな抵抗力を発揮するであろうが，

時間の経過とともに．床板底面付近への水のまわりこみが生

じてこの効果は消滅するであろう．ということであつた。

図1．4．26は，縦軸に引揚力，　横軸に載荷後の経過時間を

即6040
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図1．4．26　引揚抵抗力の時間的変化

とって描いた実験結呆を示している。これらの図からまず明

らかなことは，引揚力の減少は載荷後30秒間程度の短時間

の間にすみやかに生じ，その後も徐々に減少は続くが．1分

30秒も経過するとそれ以後はほとんど変化がない，という

ことである。また引揚力の減少量の程度は，初期に与えられ

る引揚量の大きさによつて相違するようである。しかし，さ

きの図1．4．25と比較してみればわかるように，初期に与え

た引揚量に対して結局到達する終局的な抵抗力は図1．4．25

の場合にほぼ一一致しており，当初の予想が正しかったことが

わかる。したがつて，おおむね図O．4．26における引揚力の

減少量をもつて，瞬間載荷の際の引揚抵抗力の増加量と考え

てよいであろう。そしてまたこの抵抗力の増加は，主として

基礎床板底面付近の一種の真空効果に起因するとしてよいと

考えられる。

　ところで，図L4．26中d＝O．49”nなどとあるのは．初

期に瞬間的に与え．そして一定に保持された変位量が0．49顧

であることを示し，また（12　Kg．13．2％）などと記入され

ているのは，載荷瞬間の荷重と1分30秒後の引揚力の差が12

Kgで，この12Kgが1分30秒後の引揚力の13・2殉こ相当することを

示している。これらからわかるように，瞬間載荷による抵抗

力の増加量は5～15％程度と考えておくのが妥当であり，

さらに，この増加量が消散するまでの時間がかなり短かいこ

とにも注目しておかなければならない。基礎体N［Z　1を用い．引

揚量を1．2績とした場合のこの増加量は．図に示すよう‘こ，

かなり大きくなつているが．この1．2naという変位量は非

常に大きな値であつて，図1．4．25と比較すると明らかなよ

うに，破壊点を越えた変位量であることに注意しなければな
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らない。この試験では，変位量を強制的に拘束する方法をと

つているが．このように破壊点を越えた大きな変位量に対し

て，変位量の増大が拘束されていない状態にあるならば，た

とえ10秒間でもこのような大きな載荷重に耐えうるかどうか

は疑問であり，したがつて．常にこのような大きな増加量を

期待できる保証はない。このことから，この実験結呆は1つ

の参考資料にとどめるべきである。

　さて，以上に述べてきた急速載荷による抵抗力の増加量や

これが消散するまでの時間は，土の種類や密度，さらに載荷

重や変位量などによつて当然異なることが予想される。しか

し以上に示した実験結果から1主として基礎床板底面付近の

一種の真空効果に起因すると予想される瞬間載荷時の抵抗力

の増加量は，一般に浮力の効果を相殺するほど大きなもので

はなく，砂の場合，段階載荷の場合のせいぜい10％前後で

あることが結論され，さらに消散時間が比較的短かいことを

考慮すると，たとえこの効果を実際設計にとり入れられるよ

うな条件の場合が考えられるとしても，ごく控目に見積る必

要があり，これを大きく見積ることは非常に危険であるとい

わなければならない。

4．10　結 論

　本章においては，水平地表面を有する砂層内に埋設された

基礎体に関して，数多く実施した室内模型実験の結果を示し，

種々の検討と考察を加えた。得られた結果を要約すると以下

のとおりである。

　（1）3．2節で提案した作図法によるすべり面は，実験にお

ける実測すべり面とよく一致することが明らかとなつたが，

特に根入れ幅比の小さい場合には両者がほとんど完全に合致

することがわかつた。

　（2）実鹸によつて求められた限界引揚抵抗力と，第3章にお

いて誘導した式による計算値とは，ほとんどすべての場合に

っいて非常によい一致を示し，計算式の妥当性が明らかとな

つた。

　（3）砂の場合についての多くの作図と実験結果の観察による

と，すべり面の対数ら線の中心角θ，は，ほとんどの場合

55° ャﾆo＜65°の間に入るので，θo－60°としてすべり

面を一義的に定める近似計算法を提案した。これによる計算

値も実験値とよくあい，実用式として十分有効であることが

明らかとなつた。

　（4）定荷重式引揚試験から得られた引揚量～時間関係に基づ

いて荷重～変位速度関係を描くと，明らかな折点をもつ2つ

の直線で近似でき，この折点荷重を限界引揚抵抗力に対して

描くと両者の間に直線関係が存在することが明らかとなつた。

またこのような折点荷重が，長期荷重に対する1つの降伏値

的なものであることを指摘した。

　（5）基礎床板上面が傾斜している基礎の引揚抵抗力を調べた

ところ，限界引揚抵抗力はテーパー角eTが15°程度の場合

に最大となり，OT＝　45°．60°等になるとかえつて抵抗力

は．低下することが明らかとなつた。

　（6）浮力の影響を調べるために行なつた実験により．浮力が

引揚抵抗力低下に及ぼす影響が非常に著しいことが明らかと

なつた。また急速載荷による抵抗力の増大量は，砂の場合段

階載荷の場合に比較してたかだか10％前後であり，　しかも

その消散に要する時間はきわめて短かいことが明白となった。

　なお砂地盤に対しては．小型ではあるが実物大の基礎を用

いて現場実験も行なつた。これについては第6章において説

明する。
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第5章
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1）2）
粘性土を用いた室内模型実験と実験結果の解析

5．1　概 説

　第4章で詳しく検討したように，第3章で説明した著者の

引揚抵抗力算定法の妥当性は，砂を用いた室内模型実験にょ

つて十分検証された。しかし，このままの式の形で粘着力が

支配的となる粘性土地盤にも適用できるかどうか，修正する

必要があるとすればどのように修正すべきか等の疑問が残さ

れた。そこで，かなり大きな粘着力を有する土として関東ロ

ームを用いて数多くの室内模型実験を実施し，詳細に観察，

検討を加えたところ，粘性土に対しては引揚抵抗力算定式に

多少の修正を加える必要があることが明らかとなつた。

　本章においては，はじめに，水平地表面を有する関東ロー

ム層内に埋設された模型基礎に関して実施した数多くの実験

結果を示し，引揚抵抗力に関する修正算定式を提案する。っ

ぎに，斜上方向に引揚力が作用する場合や地表面が斜面であ

る場合の地盤の挙動や引揚抵抗力，また特殊な施工法による

基礎の引揚抵抗力，などを明白にするために行なつた多くの

実験結果を示し，これに対して種々の検討と考察を加える。

なお，繰返し荷重の引揚抵抗力に及ぼす影響を調べるために

二，三の実鹸を行なつたが，これについては第8章において

説明する。

5．2　実験装置，模型基礎および土試料

　実験に用いた土槽や載荷装置は，前章4．2節で説明したも

のと類似である。すなわち，実験土槽は，2m（幅）×2m

（長さ）×1・2m（深さ）の鉄裂土槽であり，底部に注排水

孔を設けた完全水密性のものである。載荷装置は鉄製であり，

その主要部は図1．5．1に示されている。すなわち，75×40×

5観および100×50×5swの大きさのチヤンネルを適当ec組

合せた幅2mの門型載荷枠が上記鉄製土槽（10）に固定され

滑車（3）および（4），ワイヤー（6），ウインチ（7），荷重皿

（10ading　plate）（8）を適当に用いることによって，定変

位式あるいは定荷重式の両方式で載荷することができるよう

になつているnアーム（5）は一端がフレーム（1）にヒンジ

結合され，他端はワイヤーに接続されて上下に移動すること

ができる・またアーム（5）と滑車（2）の間に容量1tonの

引張用プルービングリングを配置し，これによつて基礎体

（9）に作用する力を測定した∩基礎体の変位量は，鉛直引

揚試験の場合には基礎体頂頭にタツチさせたダイヤルゲージ

で測定し，また斜上方引揚試験に際しては，たわみ計を用い

て基礎体頂頭の移動軌跡を描かせ，これを解析した。

　用いた基礎体模型は，第4章で用いた表1．4．1に示される

ものに加えて，表1．5．1に示すような形状の床板部と，直径

6enの円柱形の柱体部からできている総計26種類の鉄製の
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@　　　（単位顕）

（1）　フレーム　　（2）（3）（4）　滑車　　（5）　アーム

（6）　ワイヤー　　（7）　ウインチ　　　（8）　荷重皿

（g）基礎体　　（10）　土檜

　　　　表1．5．1　模型基礎の形状と寸法

基礎体である。円形床板基礎と一般に用いられる正方形床板

基礎との比較検討を行なうため，基礎体、1‘1と盃8，柘2と

vfE　9，、K。．3とyt。C．10は基礎床板部の水平断面積が等しくなる

ように作られており，さらに，床板周辺長の差が引揚抵抗力

に及ぼす効果を調べるため基礎体盃2と等床板底面積で，周

辺長の異なる柘11～盃17を製作した．またκ18～Ma　25の

　　　　　　　　　　　ぽ　　　　　　　　　　　　　　　　　　の
8種類の基礎体は，俗称　相がかり施工　といわれる特殊施

工法がとられた場合の引揚抵抗力を調べるために用いられた

もので，2en～8㎝の床板張出部分（相がか‘）部分）を除い

た基準床板部直径（あるいは一辺の長さ）は，yf〈。．　18～4Co　21

の4種類が柘2に，AoC　22～願25の4種類が％8に同じであ

図1．5．1基礎引揚装置
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り，またしたがつて基準床板底面積はすべて同一である。

　実験に用いた土は，千葉県市原市で採取した関東ロームで

あり，すでに第1章2節で用いた。すなわち，その粒度組成

は図1．1．1における（a）曲線で示されている。粘性土とし

て関東ロームを使用した理由は，（1）この土が0，ψの両方

を有すること，（2）この土を採取した地点で次章で説明す

る現地実験が実施されたので，その結果との対比を考慮した

こと，（3）鉄塔の場合，堅い関東ロームや山の粘性土地盤

がフーチングをそのまま単独使用できる限界の地盤であつて・

いわゆる含水比の高い軟弱粘性土地盤の場合には基礎をフー

チングのみとすることはなく，必らずくい基礎の併用や井筒

基礎のような特殊基礎が用いられること・等を考慮した結果

である。本章5　．4節～5　．9節までに説明する一連の実験にお

ける埋戻し土の状態は，UJ＝90～95％，　r＝1．13　g／ed，

c＝809漏，9＝200である。このc，ψは，すでに第1

章において説明した種々のせん断試験に基づいてきめられた

ものである。また5．10節，5．11節に述べる各実鹸におけ

るr，c，ψ等は，それぞれの章で示す。なおψ＝200とし

たのは，もう少し大きくとつた方がよかつたかもしれない。

しかし1．6節で説明したように，これらの実験の場合にはせ

ん断面上の垂直圧力がきわめて小さいから，epの推定の誤差

が計算値に及ぼす効果は非常に小さく，たとえば9　＝　oooと

してもψ＝25（乞しても結果的にはほとんど変らない。

5．3実験方法
　基礎体の埋戻しの方法は，全般に第4章の場合と同じであり，

破壊の影響範囲以上に広く掘削した地盤内に基礎体を偏心の

ないように設置し，まき出し厚10㎝ごとec木製重錘でてい

ねいに締固め，常に所定の単位体積重量になるよう管理した。

5．11節で説明する各実鹸においては，　特殊な掘削法と埋戻

し法がとられたが，これについては5．11節で説明する。

　所定の深さ（20～50㎝）に埋設された基礎体は，前節で説

明した載荷装置を用いて定荷重式あるいは定変位式載荷によ

つて，鉛直方向または斜上方向に引揚げられた。

　定荷重式引揚試験においては，完全な破壊が8～15回の

荷重段階で生ずるように一段階荷重を選び，載荷時間は各荷

重段階とも4分間載荷として，その間適当に基礎体の引揚量

を測定した。4β節でも述べたように，定荷重式載荷試験に

おいては厳密な意味での最大引揚抵抗力を決定することがで

きないわけであるが，その誤差は小さいので，本章でも，所

定の時間（4分間）保持できる最大の段階荷重をもつて限界

引揚抵抗力とする。

　一方定変位式載荷試験においては，引揚速度によつて地盤

の抵抗力が変化することが予想されたので・一漣の予備実鹸

を行なつた。図1．5．2はこの一例である。これは基礎体β62

（晶）

ms

300

’

’

200

footing　No．2

D＝40餌

100

Φ　2．00励／加n

●　1．00　　”

0　0．50　　”

●　0．33　　”

一…一 濶ﾗ重試験

0 　　　10

引　揚　量（硫）

20

　　図1．5．2　引揚速度の引揚抵抗力におよぼす影響

を40㎝の深さに埋設し，引揚速度を0．33～2・OOm／min

の範囲で4種類に変化させた場合の試験結果である。この図

には，参考のために，定荷重式載荷で行なつた試験結果も点

線で併記してある。この図によると，限界引揚抵抗力の引揚

速度による変化は，砂の場合（図1．4．3）にくらべるとはるか

に顕著であり，引揚速度を大きくするにつれて最大抵抗力は

少しずつ増加すムしかし図からわかるように・引揚速度2M／

minの場合の引揚力～引揚量関係と定荷重式載荷による曲線と

は非常によく一致している。このような一連の傾向は他の試

験においても認められたので，以下本章で示す各実鹸におい

ては2卿／minの引揚速度が採用された。図1．5．3は・基礎

芭R憾頃頼一■×

o

o

蜘400300

●　基礎体ぬ1

ｳ　　θ　胸L2

O　　〃　肱3 ●

o
200

P00

o

　0　　　　100　　　200　　　300　　　400　　　500

　　　　限界引揚抵抗力（Kの

図1．5．3定変位式と定荷重式載荷の比較

体yfa　1，盃2，　yk｛　3を種々の深さに埋戻した場合について．

引揚速度2　na／minとしたときの定変位式載荷試験における
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最大引揚抵抗力を，定荷重式載荷試験における限界引揚抵抗

力に対してプロットしたもので，両者はよく一致していると

いえる。実線は両軸と45°をなす直線であり，定荷重式によ

る限界引揚力がやや小さい目にでている場合が多いのは当然

である。

　なお図1．5．2，図1．5．3の引揚抵抗力は，基礎体の自重を

差引いた純粋の地盤抵抗力である。以下本章においても特に

断わらないかぎり，　引揚力には基礎体自重は含まれていな

いo

5．4　すべり面および地表面のき裂の発生状況

　定荷重式試験の場合には，明らかに最大抵抗力時を過ぎて

継続する変位量の増大のため一定荷重を持続できなくなつた

ときに，また定変位式載荷においては，最大抵抗力を越過し

たのちもある程度基礎を引揚げたのちに試験を中止し，き裂

の発生状況や基礎体中心断面上におけるすべり面の形状等を

調べた。

　完全に最大引揚抵抗力時を過ぎてからも引揚量を増大させ

たのちに，地盤を掘削して観測した基礎体中心断面上におけ

るすべb面形の一例が図1．5．4に示されている。これは基礎

10 20 30 40 50（

D＝50cm

D＝40cm

D＝30cm
　　，’
C’

’
’

！
！

’

！

D＝20cm
！

γ

1 footing No．2

　　　　　図1．5．4　基礎体中心断面上のすべり面

体λ62に関して，埋戻し深さが20，30，40，50　cmの場合

を一括図示したものである。この図によると，すべり面形は

砂を用いた実験において認められた形状（図1．4．5）と同傾

向を示すが，全般にこれより外側にあらわれ，埋戻し深さが

増せば増すほど床板外端からの立上りが鉛直に近くなること

がわかる。一例としてD＝30㎝の場合に関し，第3章で説

明した二次元的な作図法を用いて求めたすべり面形を，実測

と比較するために描いたのが，図中点線で描かれている曲線

である．砂の場合には二次元的な作図法によるすべり面が実

測結果と非常によくあうことを示したが，この図から，粘性

土の場合にも作図法はかなりよくあい，すべり面の決定には

十分妥当性のあることがわかるが，のちに述べるように，実

際にはこの最終的なすべり面の発生時が限界引揚抵抗力時と

一致しないところに多少の問題点が残されている。また図

1．5．5は・床板部直径の異なる基礎体λ61，yki　2・柘3を同

＿一一
@footing　No．1

　　　　　　　　No．2

　　　　　　　　No．3

　　　　　　図1．5．5　すべり面の比較

一深さ30㎝に埋戻した場合の同様のすべり面形を比較した

もので，床板部外端を重ね合せて描かれている。この図によ

ると，各すべり面形はほとんど一致している。すなわち，基

礎体床板幅が異なっても埋戻し深さが同一であれば，すべり

面の形は床板幅によつて影響されないことが明らかであり，

この結果は砂に関する図1．4．7の結果と一致する。なお以上

に示した粘性土の場合のすべり面が，Billaの提案するすべ
　　3）

り面に比較して大幅に外側にでることに注意しておかねばな

らない。

　さてここで重要なことは，粘性土においては砂の場合と著

しく異なり，以上に示したすべり面が，実際には最大引揚抵

抗力時を越えてなお大きな引揚量を与えたのちにはじめて生

ずるという事実である。これは引揚抵抗力算定上非常に重要

なことであるから，引揚力～引揚量関係と，地表面にあらわ

れるき裂の発生状況との関連において詳細に調べたところ以

下のようである。

　定変位式に荷重を加えたときの引揚力～引揚量関係の典型

的な“例は図1．5．6のとおりである。これは基礎体盃2で，

　　　　　　　　引揚量　（㎜）
　　　　　　　　4　　　　8　　　　12　　　　16　　　　20
　　　　加

150

§

§’°°

警，。

｛

図1．5．6引揚抵抗力～引揚量関係
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埋戻し深さが30㎝の場合である・また引揚量が20　maに達し

たときの地表面のき裂の発生状況をスケツチしたのが図1鼻．7

である。中央円形のものは基礎体の柱体部を表わしている。

さて，しだいに引揚　　120

力を増加させていく

　　　　　　　　　　　80
と，まずはじめに・　　　　　　　　　　　f。。ti．gN。．2
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　D　＝30cm
図1　．5　．7における柱

体部周辺からの放射

状き裂が入る。この

き裂は幅がきわめて

小さく，試験後の掘

40

20　40　　80　120（Cm）

WU　1．5．7地表面のきれつ

削により深さもごく浅いことがわかつており，本章で説明す

るこのような小型模型実験においては識別できない程度の場

合もあつた。つぎに引揚力が最大値に近づくと，図の内側の

円形に近いき裂が入り，最大抵抗力に達するころにはき裂幅

はかなり大きくなる。この表面き裂は深さも大きく，10　cm

前後に達する場合が多かつた（なお次章で詳細に述べるが，

現場実験においては15～30㎝にも達した）。さらに・引揚

抵抗力の低下を許しながら引揚量を増加させていくと，やが

て下部からのせん断破壊面の先端が図の外側の円状部のよう

にあらわれ，内側の円状き裂の幅は小さくなつてほぼ閉じて

しまう。下部からのせん断破壊面（いままですべり面と呼称

してきた）の先端が地表面にあらわれてくると・ほとんど同

時に，引揚抵抗力は大きく低下し，図1．5　．6の場合150　Kg程

度から一挙に100K夢以下に下つている。

　以上の観察から，最終的には図1．3．1に仮定したように・

地表面まで連続したすべり面が生ずるとしても，　限界引揚

抵抗力を・れに基づいて雛することは・厳網’つﾒ情
にあわないことが明らかである。Rαveの理論によると，最

大せん断抵抗力時に必らずしもすべりが発生する必要はなく，

むしろ両者はずれてくるのが当然であるわけであるが・いま

従来から慣用されているように，破大抵抗力を示すときをも

つて破壊と定義すると，この場合破壊はつぎのように説明さ

される。すなわち実際には，基礎床板外端上面から発するす

べり面は破壊時には地表面下ある深さまでしか進行せず・そ

の上部の土は圧縮を伴わないでそのまま上方に持上り，曲げ

に対する土の抵抗が限界に達すると地表面からき裂が進行し・

このき裂が下方からのせん断すべり面と合して地盤は破壊す

る，と考えられる。したがつて限界引揚抵抗力は，地表而下

ある深さまでのせん断抵抗力，その深さから地表面までの土

の引張り抵抗力，土塊の重冒，基礎体自重等で構成されてい

ると考えるべきであろう。地表而付折の曲げに対する土の抵

抗に関しては，すでに七里その他によつてもその存在が指摘

　　　5）6）
されている。なお・砂の場合は引張りに対する抵抗力はほと

んどゼロと考えられ，地表面までの連続したすべり面の発生

とほとんど同時に限界引揚抵抗力に達すると考えてよい。

　また砂に対しては．すべり面をあらわす対数ら線の中心角

θoを60cにとるとよくあうことを示し・これを近似計算法と

して提案したが，粘性土に対する実験では．すでに上に示し

たように．すべり面が全般にもつと外側にでてきており，大

体60＝35～45°程度となつているので・この点に関しても

修正が必要であることがわかる。

5．5　引揚力と変位量の関係

　支持力を問題にする場合．変位量が非常に重要な要素であ

ることは4．7節でも強調した。変位量と強度を量的に結びつ

け・合理的な形で設計にとり入れることが理想であるが・レ
ォ。ジ．的考察に基づく柑の降伏イ直の概駕戯には顕著な

研究，方法はないように思われ，今後の研究に待たなければ

ならない。繰返し載荷・斜上方引揚試験，さらに斜面内に哩

設された基礎や特嫁施工の場合などについては後述するので．

本節では・鉛直引揚試験によつて得られた二・三の定性的結

果について説明する。

　定荷重式試験における載荷時間を一荷重段階4分間とした

ことはすでに述べた。

各荷重段階における引

揚量と時間の関係を図

不した一例が図1・5・8§、

であり・載荷4分後の
　　　　　　　　　　頃
引揚量と引揚力関係の寒

一一 痰ｪ図1．5．9である。t°

1㌶懸鷲1
1．5．8は埋戻し深さ30

㎝，また図1．5．9には

埋戻し深さの異なる4

種類の場合が　　400

描かれている㎏

　　　　　　　　300
なお図1．5．9

の最終荷重の§

次の荷重段階E2°°

で基礎は完全雲100

に抜け上つて

きた。

さて図1．5．8
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　　　　一時　間　（分）

図1．5．8　引揚量と時間の関係

乃

　　　1P 1 footing No．2

1 ΦD＝ヨ）cm

一．
一 1 ●D＝10αn

1
ΦD＝3ncm

OD＝20cm

0　　　　2　　　　　4　　　　　6　　　　8　　　　10

　　　　引揚量　（㎜）

図1．5．9　引揚抵抗力と引揚量の関係



によると，各荷重段階における引揚量の大部分は載荷後2分

間までに生ずるが，変位はその後も徐々に進んでおり，その

程度は荷重が大になるほど著しい。4．7節で試みたと同じょ

うに，この図に基づいて載荷後2～4分間の領域を近似的に

直線とみなし，変位速度すなわち変位の増加の割合をそれぞ

れの荷重に対してフ’ロツトすると，図1．5．10のように，　一

般に2つの折点を　　O・12

もつ，近似的な直　？
　　　　　　　　　E
線であらわせる。　）O．08
　　　　　　　　　5

灘蕊量。。、

隠襟㌘1。
どゼロであるが，　　　　　　一一←引揚荷重（kg）

ある荷重を境にし図1．5．10変位速度と引揚荷重の関係

て徐々に増加し，さらに大きな荷重，すなわち第2折点荷重

を境にして著しく増大し，ついに無限大となつて基礎は引き

抜かれる（砂の場合には図1．4．19ec示したように顕著な折

点が1つしかあらわれない）。さて次節で述べる修正法に基

づいて，この場合に抵抗力として有効に作用しているすべり

土塊の重量を求めると63．5Kgとなるから，　第1折点付近が

引揚げられる土塊の重量となり，これ以下の引揚荷重に対し

てはクリープを生じないことが明らかである。前章でも述べ

たが，図1．5．10のような整理は，土の力学的性質，支持力等

をレオロジカルな立場から問題にする場合によく用いられる

方法である。地盤の支持力，特にこのような引揚抵抗力に関

する峰伏値の考え方には議論も多いと考えられるが，図1　．5．

10のような整理における第2の折点荷重を，これ以上の荷重

のもとではクリープ破壊する危険度の高い1つの限界，すな

わち降伏値と考えることは許されるべきであり，長崩荷重を

受ける場合の設計荷重の1つの目安と考えてよいであろう。

　基礎体妬1，4‘2，、‘63に関して埋戻し深さを20，30，

40，50㎝とした各試験について，図1．5．10と同様の整理

を行ない，第1および第2折点荷重を限界引揚抵抗力に対し

て描いたのが図1．5．11である。この図から，これらの折点荷

重が限界荷重に対して直線関係にあり，第1．第2折点荷重

は限界荷重のそれぞれ約40％，80％となつていることがわ

かる。もちろんこれらの値は土質，締固の程度などによつて

異なつてくることが予想されるが，図1．4．20の砂の場合も含

めて，基礎体や埋戻し深さのいかんにかかわらず，これら両

者の間に直線関係があることは非常に興味深いと同時に，基

礎設計上重要な意味を有するものと考えられる。

footing　No．2
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／65 136
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Ofooting　No．2

Ofooting　N・）．3

欝s

宴、祈が
o

100　　　　　　200　　　　　　300　　　　　　400　　　　　500

限界引揚抵抗力　（㎏）

図1．5．11折点荷重と限界引揚抵抗力の関係

5．6　粘性土に関する限界引揚抵抗力算定式の

　　　　修正

　5．4節で述べたように，粘性土では引揚抵抗力最大時にお

いては床板部外端から発したせん断破壊面が地表面にまで達

せず，式（1．3．39）をこのままの形で適用することには少し

疑問がある。しかし，引揚量をかなり増大させると，最終的

にはすべり面が地表面にまで達する事実を説明した。このこ

とは，地表面上にたとえば散弾のような連続しない適当な押

え荷重があるとすれば，基礎床板外端上面からのせん断破壊

面が地表面にまで達するに違いないことを示唆している。し

かし実際にはこのような押え荷重がないので，限界状態にお

いて引揚力に抵抗する力は以下のものであると考えられる。

すなわち，（1｝基礎体自重，（2｝基礎床板外端上面から，地表面

下ある深さZまでに発生するすべり面上に作用する粘着力と

内部摩擦によるせん断砥抗合応力の鉛直分力，（3地表面下z

の深さ以下におけるすべり土塊の重量，（4迦表面から深さz

までに存在する土塊重量の一部（引揚力に対する抵抗力とし

て有効に働らくこの部分の土塊の水平方向の範囲や土塊重量

の具体量は，この領域の士塊が受ける変位量，曲げ，

archi㎎actionの程度，さらに基礎床板部の大きさ等によ

つて異なると考えられる），（5地表面から深さzまでに存在

する土塊の曲げに対する引張り抵抗力，である。ところでと

記（4），（5｝の力を量的に，かつ厳密に推定することは非常に困

難である。何故なら，この領域の土塊があたかも曲げをうけ

る版のような挙動を示せぱ示すほど，限界値に達するまでの

（5）の抵抗力は増加するが，反面このようになればなるほど，

この領域の十塊重冠は外方に伝達，保持され，上記（4）の抵抗

力として有効に作用する土塊重量の割合は減少すると考える

のが自然だからである。前節で検討を加えたすべり面および

き裂の発生状況や，これらと引揚力～引揚量関係との関連，

さらに上述の（4｝，（5｝の力の推定の困難さを考慮した場合，（4｝，

（5）の効果をVli似的に次のような士塊重Fltに置き代えて引揚抵
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抗力を算定することが一つの妥当な方法として考えられる。

すなわち，これらの効果を，図1．5．12における基礎床板外

　　　　　y

a

8　　（，，），ωξ一多

　｜

@▲
al　　N

｜，　c

b

…．　　　o

　　　　　　e　　　　　　γ

@　N@　　φ鷲，．φP～s、　　　、1㍉　　　　　θ　　　　　瓦・一一ヱ　　　　　　　　　O

．0（0．0）　　c

B，

dS…碕一一多

91（x・LY・）

　図1．5．12基礎体中心断面上のすべb面と作用応力

端上面から発したせん断すべり面の先端から・鉛直に上げた

面内に含まれる深さz部分の土塊重量に置き代えるわけであ

る。そして，このせん断すべり面の先端から鉛直に上げた面

と地表面との交点は，図1．5．7における内側の円状き裂の位

置に相当するもので，図1　．5．12においてはこの位置を（fi）

（fz），f等で示してある。

　さて以上のような置換が妥当であるとしても，つぎに問題

となるのはZの決定である。引揚抵抗力最大時には，床板外

端上面から発したせん断すべり面が深さZの位置にまで達し

てこれ以上には発達しないわけであるから，いま仮りにこの

限界線が，図1．5．12における対数ら線から直線への移行点d

より上部にあるとする。このような場合，基礎体中心断面上

において，d点より上部に存在する土塊の微小部分に作用す

る鉛直方向の応力間には，近似的に次の関係が成立するであ

ろう。すなわち，図1．5．12ec表示した微小部分に作用する

応力図を参照して，

・…
iπ942）≧・・…（÷一号）＋♪・i・（号一号）（・・5．・）

ここにPは第3章でも説明した内部摩擦による台応力であり，

ここで問題にしているような曲げをうける状態においても，

いま仮りに，

P－・…n
ii＋f） （1．5．2）

であらわせるとするならば，式（1．5．1）は結局次のように

なる。

2≦
G惚・（π942） （1．5．3）

式（1．5．3）におけるznnaxをあらためてZとかくと・

弓…（f－9）　　（1・・…）

　一方上述の限界線がd点より下部，すなわち対数ら線領域

に存在するとすれば，同様の近似的な釣合い式を考えてみる

と次のようになる。すなわちZ＝lrb　axで考えて，

、dS・i・（θ一9）＝rZ　ds　c・・（e－9）＋pdfsin（θ一9）（1．5．4）

．。＝⊥（・－P）・・n（θ一ω

　　　　r
（1．5．5）

ところでθとZの間には，式（1．3．9）からわかるように次

の関係がある。

（D－Z）＝ρ。θω一・ぬ゜ワC・Sθ＋y・ （1．5．6）

さてここで，第3章において説明した式（1．3．27）から求

められるP，すなわち，

P－（　　　　γρe
№狽≠獅煤@9十1）。。、a｛（…n…nα一・…）・…逗’

一（3　tan　9　sin　e－C・Sθ）e‘e一司‘叫｝一γD・tan　abl　（e－’”anf

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．5．7）

が成立すると仮定するならば，ρ。，D，γ・を与えることによ

り，式（1．5．5），（1．5．6），（1．5．7）からZを計算するこ

とができる。

　さて上記の式（1．5．3a）や式（1　．5．5）～式（1．5．7）を満足

するようなZが，床板部外端上面から発したせん断破壊が・

もはや進行しない領域の一つの目安となる。あえて一つの目

安であるといわなければならないのは次の理由による。たと

えば式（1．5．3a）をみれば容易にわかるように，　Zは土のc，

ψ，rのみに依存し，基礎体の寸法，根入れ深さ等には無関

係の形になつている。すなわち，この式によるとc・ep　t「

さえ同じであれば，現地における実物大基礎の場合でも・室

内における小型模型基礎の場合でもZは同じである，という

ことになるが，実際上このようなことは考えられず・またこ

のことは実験においても明白に認められている。さらに重要

な矛盾は，曲げを受けて引張りを生ずることと，理想的受働

ランキン状態の式（1．5．2）とが同時に成立することはあり

えない，ということである。すなわち，曲げが生じない理想

的な受働ランキン状態では理論上引張り応力を生ずることは

ない（主働状態における引張り領域はすでにTerzaghiによ
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つて与えられてい9））．以上のことは，程度の差はあれ式

（1．5．5）～式（1　．5．7）の場合についてもいえる。しかし

ながら，土塊が曲げを受ける場合の応力状態や，実際には基

礎の寸法等に多大の影響を受ける土の変位量の効果，さらに

scale　effect（縮尺効果）の影響，などが明白にならないか

ぎり，適確なZを理論的に算出することは困難である。

　いま試みにr＝1．139／舖，c＝809／．2，　q＝200の場合に

っいて，式（1．5．3a）を用いてZを計算してみると約17・cm

となる。この値は，現場実験の観察結果からみればかなり小

さい目の値であり，逆に室内実験の結果からみればかなり大

きい値である。室内実験の場合には，実際にはd点以下に限

界があるかも知れないとして式（1．5．5）～式（1．5．7）を用

いて計算することも考えられるが，この計算は非常に面倒で

あり，また以上に述べた考察からわかるように，この計算結

果が高い精度を有するというものでもない。そこで，条件の

異なる種々の場合についての以上の計算式による試算結果や

実験の観察結果を参照して検討したところ，対数ら線から直

線への移行点dまでの深さをZとして計算することが，一っ

の適当な便宜的方法であると考えられた。

　以上の考察から，粘性土における限界引揚抵抗力Rは次式

で与えるのが適当である。

　　　R＝G十γVe十T2十T4．　　　　　　　　　　　　　　（1・5．8）

ここにGは基礎体の自重，Veはすべり土塊の体積，　T2は基

礎床板外端上面から点dまで，すなわち対数ら線部のすべり

面上に作用する内部摩擦によるせん断抵抗合応力の鉛直分力，

T4は同じく粘着力による抵抗力の鉛直分力であり，　T2，T4

の関数形はすでに第3章において示した。

　さてつぎに，式（1．5．8）を式（1．3．39）と同形で表示する

ことを考えてみる。この両式を比較すれば明らかなように，

式（1　．5．8）の場合，式（1．3．39）におけるπB日・K・rから，

図1．5．12のTf　uaより外方のすべり土塊の重量とde部分に

作用するψによる合応力の鉛直分力を，またπBiK，　eからや

はりこのde面上に作用するoによる抵抗力の鉛直分力を差

引かなければならない。ところで試算してみれば容易にわか

るが，df線より外方のすべり土塊の重量，

　　　r・rD2（－i－D22　tan2・＋・B・　D・　・a・・＋B・2）一・・B・2　D2

とψによる合応力の鉛直分力，

　　　一嫡伽・（　　　　　　　　了D・t…＋5B，）

との和はゼロに等しい。したがつてκ1に関する項については

式（1．3．39）とまつたく変らない。つぎにoによる抵抗力の

鉛直分力は，

πcD2（3D　2tanα十2B1）＝πcbB22（b　tanα十2）（L5．9）

であるから，これをπBiK2　cから差引くと次のようになる。

　　　n　BsS　Ks’c＝πB22‘（a－1）（aFe十F，）　　　　　　（1．5．10）

したがつて，粘性土に関する式（1．5．8）は結局次のようにま

とめることができる。

故に粘性土に関する引揚抵抗力算定式は，係数κ2の内容が少

し変つただけで，もちろん本質的には式（1．3．39）とまつた

く変らない。計算にあたつて，係数F、～FTに関する図1．3．5

～図1．3．8がそのまま使用できることはいうまでもない。

5．7限界引揚抵抗力に関する実験値と計算値

　支持力に関する問題，特に基礎の引揚抵抗力に関する問題

のようにすべり面上の垂直圧力がかなり小さい場合には，粘

着力cが非常に支配的であることを繰返し述べ，せん断試験

によるcの決定の重要性を指摘するとともに粘性土に対する

抵抗力算定式の修正を試みてきた。このようなことから，ま

ず図1．5．13をみてみよう。この図は，基礎体／62に関する

400

㎜

蓮

R　200

蒜100

1

footing　No．2

O関東ローム

恪ｻ 畿

o、⑰

　　⑨

c⊇40

o～鋤 lD目40
D＝30

D＝20

D＝20

0　　　　4　　　　8　　　　12

－一一一引揚量（晒｝

16 20

図1．5．13関東ロームと砂の抵抗力の比較

引揚力～引揚量関係について，関東ロームと，第4章で説明

した表1．4．2中の砂試料（A－4）の実験結果を比較したも

のである。この図から明らかなように，砂の場合単位体積重

量（1．549／繍）と内部摩擦角（37．5c）が関東ロームにくら

べてはるかに大であるにもかかわらず，同一埋戻し深さに対

する限界引揚抵抗力ははるかに小であることがわかる。この
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ことからも，土の粘性が引揚抵抗力に及ぼす効果の顕著なこ

とが理解される。

　つぎに，限界引揚抵抗力に関して実験値と計算値を比較す

るが，本節で計算値と比較される実験値は，基礎体Mo　1，yVfa

2，盃3をそれぞれ異なる4種類の深さに埋戻して行なつた

定変位式および定荷重式載荷試験結果26個である。これらの

実験値は，すでに第1章表1．1．3における試験番号7～32に

一括表示されている。

　さて前節で説明した修iE式を用いて基礎体（a　l，To　2，　M。．

3の個々の場合について計算し，この計算結果を実験値に対

してプロットしたのが図1．5．14であるn図中実線は両軸と

002

001

●f。oting　N。．1

ｳfooting　No．2

Ofooting　No3

500

S00

R00

Q00

●

1

Od●

●ρ

100

@0 00　　　　　　200　　　　　　300　　　　　　400　　　　　　500

　　　　　　　一実験値（㎏）

　　　　　図1．5．14計算値と実験値の比較

45（をなす直瀕である。この図から，計算値は十分満足できる

精度でもつて実鹸値とあうことがわかる。またすべり面を作

図法によつて求めた場合も，実験による実測結果からみても，

対数ら線の中心角Ooは大体350～45（糎度になる場台がほとん

どであつたので，いま参考のために，eoニ400および450と

してすべり面を一義的に定めて近似計算してみた結果が

図1．5．15である。この結果から，θo＝・400，あるいは

　　　500

400

　30t｝

3

箪　200

11°°

0

■θ。＝40’

純ﾆo＝45’

o●

●

●

2

　100　　　20U　　　bOU　　　400　　　500

－一←実験値（kg）

図1．5．15計算値と実験値の比較

θ。＝＝　4scとする近似計算法をとっても，十分な精度でもつて

実用しうることが明らかである。実用的な見地からいえば，

砂地盤，，粘性土地盤にかかわらず，1つの計弄式で統合でき

るような・斤似法が望ましい。結論的にいえば，粘性土の場合

も砂に関する近似法（4．6節）を用いても実用的には大過な

いのであるが，この点についてはその理由および両者の比較

を含めて次章6．7節で詳しく述べる。

　なお参考のために，数個について従来の土すい体重量法で

計算すると計算値は実験値の約1／2～1／3程度，Fr6hlich－

Majer法によると実にレ’6程度となつた。さらにBallaの方

法によると，Ballaの提案するすべり面自体は実測に比較し

て著しく内側に位置するにもかかわらず，計算値は実験値の

2倍前後の大きな値となり，これらの計算法が不適当である

ことが明らかである。

5．8　基礎体床板部の形状が引揚抵抗力に及ぽす

　　　影響
　引揚抵抗力の算定法の誘導にあたつては，第3章で説明し

たように，基礎体は円柱形の柱体部と円板形の床板部よりな

ると仮定され，軸対称問題として取扱つてきた。そして，こ

のような基礎体A。ll，yt。E：．　2，盃3を用いた多くの実験結果を

第4章および本章前節までに示してきた。しかし実際に使用

される基礎は，施工の容易さから，床板部の水平断面が正方

形や長方形のものが多く，また場合によっては床板部上面が

傾斜しているものもある。

　この節では，表1．4．1における盃4～垢17の種々の形状の

基礎体を用いた実験結果を示し，これらと円形床板を有する

基礎体についての実鹸結果を対比検討する。この比較のため

に行なつた試験はすべて定変位式載荷試験であるが，これは

最大の引揚抵抗力を比較する場台，それぞれの最大値をより

明確に知ることが望ましかつたからである。なお表1．5．1中

の垢18～／‘25の8種類の基礎体も，その床板部が特殊な形

状のものであるが，これらを用いた実験結果と種々の考察に

ついては5．11節でその詳細を示す。

　はじめに，実際上もつとも広く用いられる正方形床板基礎

の場合を検討する。基礎体yfCo　1と石8，盃2と盃9，柘3と

盃10はその床板底面積がそれぞれ相等しいことをすでに述

べたが，いま一例として柘2と柘9の基礎体について，埋戻

し深さを4種類に変化させた場合の引揚力～引揚量関係を図

示すると図1．5．16のようである。この図によると，　両者の

曲線形には顕著な差はなく同傾向を示すが，iE方形床板を有

する基礎体M。gの方が円形床板基礎％2よりも大きな引揚抵

抗力を発揮することが明らかである。そこで，その他の基礎体

の場合についても同様の関係を図示し，正方形床板基礎の最
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図1．5．16円形床板基礎と正方形床板基礎の抵抗力の比較

大引揚抵抗力Rsと，これと等底面積の円形床板基礎の最大引

揚抵抗力Reの比を，埋戻し深さに対してプロットしてみたの

が図1．5．17である。この図によると，R〆z71　eはDの増大につ

れて少しずつ増大す

る傾向があるようで

あるが，それほど顕

著ではない。しかし

全般に，正方形床板

基礎の方が5～15％

程度引揚抵抗力が大

きいことがわかる。

現在実際設計におい

ては，正方形床板基

礎の場合これを等床

板底面積の円形床板

基礎に置き代えて設

らの基礎体の床板周辺長はそれぞれ異なつているが，その床

板底面積はすべて基礎体ita　2と等しくなるように作られてい

る。埋戻し深さはそれぞれについて30㎝および40㎝とした

が，いずれの場合にっいても，その引揚力～引揚量関係は図

1．5．16　と著しく異なるものはなかった。各基礎による最大

引揚抵抗力Rと円形床板基礎茄2による最大引揚抵抗力Re

の比を縦軸に・またこれらの床板周辺長比を横軸にとって描

いたのが図1．5．18である。この図によると，　各実験値問に
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　　　　　　　　　　図1．5．17円形床板基礎と正方形床
　　　　　　　　　　　　　　　板基礎の抵抗力の比較

計されているが性のようにして9出された計算値は安全側

にあるといえる。また，正方形床板とこれに等床板底面積を

有する円形床板の床板周辺長比はすべて1．13であり，これが

正方形床板基礎において引揚抵抗力の大きくでる一っの原因

であると考えられる。なお，House　lの支持力公式においでよ，

荷重強度が載荷面の周辺長に比例して増大する形で与えられ

ていることは周知のとおりであ認

　つぎに基礎体柘11～Yffa　17までの7種類の基礎体を用いた

実験結果についてみてみる。これらの試験は，主として，基

礎床板部の形状と周辺長の相違が引揚抵抗力にどのような影

響を及ぼすか，を調べるために行なわれたものである。これ

o．9

　1．0　　　　1．1　　　　1．2　　　　1．3　　　　1．4　　　　1．5

　　　　　床板周辺長比

図1．5．18円形床板基礎と異形床板基礎の抵抗力の比較

顕著な相関性は認められないが，しかし，同一底面積の床板

基礎の場合，周辺長の増加とともに引揚抵抗力がある程度ま

で増加することは事実である。すなわち，万11，盃12　，願

13，ノKo　14，盃17などの比較的正方形または方形に近い形状

の床板基礎では，全般に15～25％程度の抵抗力増加が認め

られ，また基嬢体廠15においても5～10％程度の増加を示

していることがわかる。すでに説明した正方形床板基礎の場

合も含めて，これらのことは，基礎床板周辺から生ずるすべ

り面の表面積およびすべり土塊の重量等が増大することに起

因すると考えられる。しかし一方，正方形と極端に異なり，

内側への切込みの著しい十字形基礎盃16の場合には，その

抵抗力は数％かえつて低下している。

　以上の結果から，引揚抵抗力は周辺長に影響され，基礎床

板部自体の強度や施工の困難さがないかぎりにおいて，IE方

形や長方形床板を採用し，その周辺長の増加をはかることは，

実際上非常に有効な方法であると結論される。しかし反面，

周辺長さえ大きくすれば必らず有利というわけではなく，方

形状からはなはだしく離れたものでは引揚抵抗力自体がかえ

つて低下するばかりでなく，床板部の設計，施工上からも不

利となることは明らかである。

　床板部上面に傾斜のついた基礎体茄4～茄7についても，

埋戻し深さを30㎝および40㎝の2種類に変化させて試験し

た。これらの基礎体も，その床板底面積は基礎体泥2に等し

く作られている。図1．5．19は，これらの試願にょつて得ら
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図1．5．19限界引揚抵抗力とtiTの関係

600

れた最大引揚抵抗力を床板部のテーパー角句に対して描いた

もので，砂に関する図1．4．22と同様のものである。図には参

考のためθT＝0『すなわち，基礎体vk｛　2の場合もプロツトし

てある。図1．5．19と図1．4．22を対比すれば明らかなように，

両者の傾向は非常によく類似している。すなわち，粘性土に

おいても，図1．5．19によると，㊧　＝＝　lsoのときに引揚抵抗

力は最大となり，円形床板基礎Mo　2の場合にくらべて約15％

程度抵抗力が増加している。しかし，句・＝45（560cになると

逆に減少して，θT　＝600の基礎体願7の場合には約10％減と

なつている。これらの原因は図1．5．20をみれば明らかであり

これについては，すでに4．8節において詳細に検討した。以

5．9　水平地表面を有する地盤内に埋設された

　　　基礎に斜上方向引楊力が作用する場合の

　　　引揚抵抗力

／
・／

ン／
〃／／

／／グ／

　／プ／個タ声の内辰’刑〃ゲ戸バ戻〃

／〃〃／＝二
　　、／、．

　　　、A　＼＼ミ＼　

＼＼、

　前章および本章前節までにおいては，引揚力が鉛直上方に

作用する場合について検討してきた。しかし実際には，特に

送電用鉄塔基礎の場合には，鉛直引揚力はもちろん，同時に

水平方向力が働き，結果的に基礎には斜上方向の引揚力が作

用することになる。この節では，水平地表面を有する地盤内

に埋設された基礎に，斜上方向の引揚力を作用させた場合の

実験結果を示し，二，三の検討を加える．

　実験には，図1．5Llの実験装置をそのまま用いた。基礎体

と鉄塔などの上部構造が剛結されているときには，引揚力と

ともにこの位置で生ずる曲げモーメントが基礎に伝達される

が，ここでは基礎体の頂頭をワイヤーでヒンジ結合して引揚

力を加えた。基礎体頂頭の変位軌跡を描かせるためのたわみ

計も含めて，基礎休頂頭付近の載荷方法の様子は写真1．5．1

に示されている。作用する斜上方引揚力の鉛直からの傾斜角

1

1 footin　9　No．2

　D＝40cm

　　　　　　　図1．5．20すべり面の比較

上のことから，施工に多少の困難さを伴なうが・可能であれ

ばθT＝：150程度のテーパーを基礎床板部上面に設けることは，

抵抗力増大の見地から有効な手段であると考えられる。

　なお，本節の比較検討における抵抗力には，前節までと同

様基礎体自重が含まれていないことはいうまでもない。

　　　　　写真1．5．1載荷および記録装置

は，送翻鉄塔の場舗・を暇る。と、よまれであ謝れど

も，その他の構造物ではこれ以上になる場合も考えられるの

で，本実験ではこの傾斜角を100，20㌣300の3種類とした。

使用した基礎体は，円形床板基礎柘2，％3と，これらと等

床板底面積をもつ正方形床板基礎斯9，盃10　の4種類であ

り，埋戻し深さはそれぞれについて20　c，n，30　cmおよび40　cm

とした。地盤の状態は，前節までと同様表1．5．2　中の状態

（A）である。また基礎体柱体部および床板部に与えられる
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転倒モーメントの影響程度をできるだけ同一にするため，長

さの異なる基礎体柱体部を適当に取り代えることにより，斜

上方引揚力の作用点はすべて地表面より7　cr，上部の基礎体頂

頭とした。試鹸は定荷重式載荷で行ない，これまで同様各荷

重段階とも4分間載荷とした。

　はじめに破壊面についてみてみよう。各試験について，載

荷試験後掘削してすべり面の状況を調べたが，ここでは図は

省略し，写真1．5　．2，写真1．5．3をあげるにとどめる。これ

写真1．5．2観察されたすへり面の一一一一例（断面AO，BO）

写真1．5．3観察tれたすべり面の一一例（断面CO）

らの写真は，基礎体、‘62，埋戻し深さ30㎝で，引揚力の鉛

直からの傾斜角が20cの場合である。斜上方引揚力が作用す

るときの基礎体および地盤の挙動は，これが軸対称的でない

ので非常に複雑であり，明確にすべり面の発達状況を把握す

ることは困難であるが，一般的な特徴として次のような特徴

がある。すなわち，写真1．5．2の右半分に相当する図1．5．21

のOB断面においては，基礎床板部外端・｝二而から発生したす

べり面は，引揚力の作用傾斜角βが小さいときには，5．4節

などで説明した鉛直引揚の場合とほとんど変らない。しかし

傾斜角βの増大とともに鉛直

引揚の場合とは逆方向，すな

わら外方向にわずかではある

がふくらむ傾向をみせ，そし

てこの外方へのふくらみの程

度は床板丘傍で最も顕著であ

る。これは，斜上方引揚力に

ょって基礎体がわずかに回転

しながら抜け上つてくること

に起因しているnOC断面（

たとえば写真1．5．3）におけ

るすべり面は，鉛直引揚の場

合に比較して，一般に地表面

R‘
β

z 叱

A B

図1．5．21引揚力の作用方向

玩くで外側に大きく発達しており，またAO断面（たとえば

写真1．5．2の左半分）においては，限界引揚抵抗力時を過ぎ

てOB断面の破断面が完全に生じたのちも，すべり面は地盤

中を外方に這つて地表面にはあらわれてこない。そしてこれ

らの傾向は，引揚傾斜角βが大であるほど顕著であった。以

上に概略説明したように，斜上方引揚力が作用した場合の三

次元的なすべり面の発達領域，発達状況はきわめて複雑であ

り，上述のように一般的傾向はかなりはつきりしてきたとは

いえ，これを明確に定式化することは今後の課題である。し

たがって現段階では，斜上方引揚力を受ける基礎の引揚抵抗

力に関して理論式を確立する段階にまでは達しなかつた。

　つぎに，基礎体の鉛直および水平変位量を，たわみ計で描

かせた基鍵体頂頭の軌跡を解析して求めた。図1．5．22は，初

期引揚傾斜角βをパラメーターとして，鉛直方向変位と水平

3

工

日2

11　1

1

●β＝エ10°　　●β＝20°l　oβ＝30’

1 1
一10　　　　1　　　2　　　3　　　4

－一 ?ｽ変位（㎜ノ

5 6

　　　　図1．5．22鉛直変位と水平変位の関係

方向変位の関係を描いた一例である。これは基礎体雁2，埋

戻し深さ30㎝の場合に関して，各荷重段階における桟荷後

4分時の変位最をプロツトしたものであるが，他の場合にも

同様の関係が得られている。さて，この両者の間に直線関係

があることは興味深いが，特に傾斜角が100のときには鉛直

変位量の方が水平変位量よりも大きいのに対し，fi　＝　20　Ok4

よび30（）tこおいては，逆に水平変位景の方がはるかに大にな

つている事実に注意しなければならない。これらのことは，
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土の種類や状態によりその程度に差を生ずるであろうことは

もちろん，基礎体の床板部と柱体部の相対的な大きさにも影

響されると考えられるが，斜上方引揚力が鉛直変位量よりも

水平変位量により顕著な影響を及ぼすことは事実であり，設

計上配慮しなければならない重要な点である。

　実験において実測された斜上方引揚力をRiとし，これの鉛

直および水平分力をそれぞれRv，　Rんとすると，　Riは次のよ

うに書ける。

R‘＝4」～．2十R九2
（1．5・12）

鉛直分力については，これまでどおり基礎体自重0を除いた

もので議論を進めることにすると，Rv，恥はそれぞれ次の

ように書ける。

‡：：露一G｝
（1・5・13）

ここにβは・図1．5．21に示されているように，作用引揚力の

鉛直からの傾斜角であり，この値は基礎体に生ずる変位量に

よつて，試験中を通じてわずかずつ変化する。

式（1．5．12）および式（1．5．13）を用いて測定値から計算し

たRv，　RAをそれぞれ鉛直変位量，水平変位量に対して描い

た一例が図1．5．23である。これはやはり基礎体廠2，D＝

ぷ三－ぼ

』Oh

t
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らない。特に・各場合における限界荷重時の鉛直変位量には

わずかの差しか認められない。一方これに対し水平分力に関

しては・これがわずかに増加しても水平変位に及ぼす効果が

非常に顕著であることが明らかであり，破壊時の変位量もか

なり異なつている。この事実は，さきにも述べたように，設

計に際する重要な示唆を与えるものである。

　図1．5．24，図1　．5．25中に示される一漣の図は，各基礎体

×句日
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図1．5．23引揚抵抗力と変位の関係

30　cmの場合で，図1．5．22の場合と同じ試験の結果である。

さて・この図における実線が鉛直分力に，また点線が水平分

力に関するもので，参考のために，すでに図1．5．9に示した

鉛直引揚試験の結果も併記してある。また図中パラメーター

βは初期値が記入されている。まず鉛直分力～鉛直変位量関

係をみてみると，β≒10°における曲線はβ＝0『すなわち鉛

直引揚の場合とほぼ一致し，またβが増大してもそれほど変

　　　　　図1・5・as　R　。max　’　Rんmaxとβの関係

について埋戻し深さをパラメーターとし，それぞれ限界引揚

抵坑’t］Rimax・これの鉛直分力Rvrnaxtsよび水平分力

RLmaxを初期傾斜角βに対して描いた図である。　これらの

図から・同一基礎体，同一埋戻し深さに対しては，これらの

間にほぼ直線関係があることがわかる。そして鉛直分力

R⑬maxはβの増加とともに減少し・一方水平分力R　imaxは

βの増加とともに増大するが，これらの合力である全引揚抵
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抗力Rima）cはやはりβとともに低下することが明らかである。

　さてすでに述べたように，斜上方引揚力を受けた地盤中の

基礎の挙動・土の抵抗等は非常に複雑で，従来のごく単純な
考えぶ店は理論的にはもちろん鶏的にも説明がつ、、，r’，今

後究明しなければならない課題であるが，図1．5．26，図1．5．27

は現段階において実際設計に参考とすべき重要な結果である
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　　図1．5．27基礎に作用する水平力が鉛直引揚抵
　　　　　　　抗力におよぼす影響

と考えられる。これらの図は，限界時における全引揚力の水

平分力と鉛直分力の比Rδmax／RvmaS？r横軸にとり，Rvmax

と各基礎に関する鉛直引揚試験の場合の限界引揚抵抗力Rと

の比Rvmax／Rを縦軸にとつて描いたもので，図1．5．26には

円形床板基礎に関する全試験結果が，また図1．5．27には正方

形床板基礎に関する全試験結果がプロツトされている。した

がつてこれらの図は・Rゐ1naxがRvmaxの何％程度であれば，

すなわちいいかえると，実際に基礎に作用する引揚力の傾斜

角がどの程度であれば，鉛直方向の引揚抵抗力としては，純

鉛直引揚の場合で計算または実測した結果を何％程度低減し

て考えておく必要があるか，について一つの重要な目安を与

えうる資料である。正方形床板基礎に関する実験結果図1．5．27

の場合にはかなりの範囲に及ぶばらつきがみられるが，しか

し全般に・Rilmax／RVmaxの増加．すなわちβの増加につれ

てRVmaxCD　Rからの低減率が増大することは事実であり・た

とえば図1．5．26によると，β÷10°で5％，20°で15％，30°

で30％程度鉛直引揚抵抗力が低下することが明らかである。

このような鉛直方向抵抗力の低減事実と以上のような資料が

実際設計上何故非常に重要であるかは次の理由による。すな

わち・基礎の実際設計にあたつては，外力に対する上部構造

の応力計算に基づいて・まず上部構造を通して基礎に伝達さ

れる斜上方向の引揚力が算出され，そしてこれの鉛直分力に

対して，純粋に鉛直引楊として誘導された算定式を用いてそ

の抵抗力の有無が検討されるからである。さらにまた，斜引

揚による実験が行なわれたことがいまだなく，どの程度減少

するかの知識はいうにおよばず，果して減少するかどうかと

いう疑問にさえ答えうる実証例がなかつたからである。

5・10斜面内に埋設された基礎の引揚抵抗力

　前節までにおいてはすべて，水平地表面を有する地盤内に

埋設された基礎に関して理論的．実験的検討を行なつてきた

が・特に送電線は山岳．丘陵地帯を通過することも多く，鉄

塔が斜面の地盤上に建設されることが多く存在する。このよ

うな傾斜地に建設される基礎の引揚抵抗力に関する研究が，

ほとんど皆無の状態であつたことから’従来，図1．5．28に

示すよう畷小根入れ深さを鮪峻り14㌔地によつて地麺

■

、

、

⑨

◆

◆

“

“⑨
、

／

膏
？！

量

！ 6

　　　　　図1．5．28最小根入れ深さの規制

を水平にするなどの方法がやむなくとられてきた。図1．528

に示す最小根入れ深さの規制にも，確たる理論的，実験的根

拠がないことはいうまでもない。本節では，斜面内に基礎を

埋設し，主として斜上方引揚力を加えたときの基礎の挙動や

地盤の抵抗などを実験的に検討した結果を示し，設計に対す

る有益な指針を与える。

　用いた基礎体は床板部の直径24cmのλ62であb，埋戻し深

さは，基礎柱体部中心線を基準にして，30cmあるいは40cm
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とした。図1．5．29において，斜面こう配iはoc，5°，lon，

15c，20？D　5種類とし，これらのそれぞれに対して，斜上方

引揚力の鉛直から山側への傾斜角β刀，あるいは谷側への傾斜

●一一D＝30em，i＝20’，β．，＝10’のすべ‘）而

　D＝30crn，i＝20’，βn・＝10’のすべり［rLi

　　　　　　　図1．5．29基礎体中心断面図

角βBをともに0°，10（～20c，300に変化させて試験した。試

験は定荷重式，一荷重段階4分間載荷であつて，試験手順や

埋戻し方法はいままでとまったく同じであるが，埋戻し土の

状態は前節までの場合と少し異なる。すなわち，この節に示

すすべての試験を通じて，埋涙し土の単位体積重量は1．19／■s，

含水比は98～100％に調整された。この状態におけるCtep

はそれぞれ809允，250程度であつた。

　まず，すべり面について簡単にみてみよう。図1．5．29に，

基礎体中心断面上の実測すべり面の一例が示してある。これ

は，図中にも示されているように，‘＝20『D・＝30㎝の場

合に対して，BAニ，BB　＝＝　10°で行なわれた2つの試験結果

である。この図で特徴的なことは，山側のすべり面における

両者の相違である。すなわち，引揚力の鉛直からの傾斜角は

ともに10％あるが，谷側のXgB方向へ引揚力を加えたときの

すべり面は，山側であるβ4方向へ引揚力を加えた場合のすべ

り面より少し外側にあらわれている。このことは少し予想外

であったが，iの異なる他の試験の場合にも一般的傾向とし

て認められた。そしてこの事実が，のちに述べる両者の限界

引揚抵抗力間にわずかな差が生ずる主原因になつていると考

えられる。さて，iを一定に保つてβを200，30（あように大

きくすると，引揚力の傾斜側の土は圧縮されて反対側の地盤

内のみにすべり面が生ずるが，そのすべり面の位置はβおよ

びiの増加にともない，わずかずつ外方に移行する傾向が認

められた。以上の説明からわかるように，この種の問題では，

基礎体が柱体部の中心付近を回転中心として回転を生じなが

ら抜け上つてくるために，そのすべり面の発生状況は個々の

場合にっいて非常に複雑であり，数式で一般的に表示するこ

とはほとんど不可能である．したがつて，つぎに述べる引揚

抵抗力についても，これを理論的に定式化することは現段階

において不可能である。

　限界引揚抵抗力‘ご関しては・上述したように理論的に定式

化することが困難であるので，水平地表面（i＝0）．鉛直

引揚（β＝0）の基本的な場合を基準にして，これからの

はずれを実験的に究明していくことが非常に重要とな

る。ここでは，このような方向で実験結果を整理し・検

討する。

　実測された斜上方引揚力をRiとし，これらの鉛直および

水平分力をそれぞれRviβ，Rhiβとすると，次式が成立す

る。これは式（1．5．12）と同じものである。

R“　＝ンR㌔β十R：htP （1●5．12a）

t，βは，厳密には試験の進行とともに基礎体に生ずる変位

量によつて変化するわけであるが，たとえばβについてその

変化量を調べてみると全試験結果を通じて最大7％程度であ

つたので，これを無視し，i，βは試験中一定として計算お

よび整理を行なつた。図1．5．30は基礎体を山側に引揚げた

場合に関して，D・iをパラメーターとして限界引揚抵抗力

Riと引揚傾斜角βAの関係を図示したものであり，また図

1・5・31は谷側に引揚げた場合の同様の図である。これらの

図から明らかなように・1），iが一定の場合，βAあるいは

βBが増加するにしたがつて，限界引揚抵抗力はほぼ直線的

に減少してくる。またβAあるいはβBが一定の場合には

tの増加につれて抵抗力が減少することも明らかである。
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D＝30㎝の場合・同一の地表傾斜角iに対するRiβとRio

砒～／R・・を計算してみると，iの変化にかかわらず

βが0°から10°，20°，30°と増加するにしたがつて．こ

の値が10～20％，20～30％，20～40％程度減少し・ま

た1）＝40㎝の場合はそれぞれ10～20％，20～25％，30

～40％程度減少しており・抵抗力の低Fがかなり大幅であ

ることが理解される。

さて式（1・5・12・）・・よつて算出されたR，iβと・水平地

表面を有し・かつ鉛直引揚の場合の限界引揚抵抗力Rooの比

R，・β／R。。を計肌た・・のR・・β／R・・の値とPAあるい

はβB礪係を，各場合について描いたのが図1．5．32と図1．

5．33に示岨である・またR“ψ／R・・の値をtiこ対して

描いたのが・同様の図1．5．34と図L5．35である。これら

の図から・R“ψ／R・・の値がβおよびi　‘D増加につれてか

なり大幅に減少してくることがわかる。　しかもこの減少は

ほぼ直線的であり・この試験結果ではβが10°増加する

と10～15％程度，またiが5°増加すると5～10％程

度の減少を示すことが明らかである。以上の一連の図1．

5．32～図1．5．35は，現段階において実際設計に参考とす

べき重要な結果であると考えられる。何故ならこれらの図

は，斜面内に埋設された基礎が一般に斜上方向に引揚力を受

けた場合，β＝i＝0として・計算された限界引揚抵抗

力の何％程度を低減させて評価しておく必要があるか・につ

いての一つの目安を与えるからである。そして設計にあたつ

ては，β＝i＝0の基準となる最も基本的な場合としての

み実際計算が可能であることは・あらためてことわるまでも

ない。

　最後ec基礎体の変位量に関して簡単にみてみる。図1．5．36

1tRviβ，　Rhiβをそれぞれ鉛直変位量・水平変位量ee対して
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図1．5．36引揚抵抗力と変位量の関係

描いた一例であり，D＝40㎝，‘＝1（アの場合について盾方

向に引揚したときの試験結果である。実線は鉛直分力に，ま

た点線は水平分力ec関するものである。この図を一見すれば

わかるように，これらはすでec前節で示した図1．5．23と同

傾向を示している。すなわちRv　iβ～鉛直変位量関係の曲線

形はSAの増加によつてあまり変らず，限界時の変位量にもあ

まり大きな差は認められない。これに対して，SAの増加が水

平変位量に及ぼす影響はかなり大きく，破壊時の変位量も大

幅に異なつてくる。そして水平変位量に関するこの傾向はs

方向，すなわち，谷側への引揚げの場合eeより顕著であつた。

また鉛直Xよび水平変位量に関する以上の傾向は，iの変化

に関係せず同様であった。

　さて，長期荷重に対する一種の限界抵抗力ともいうべき降

伏値を見出すために，例ecよつて，一定荷重下ecおける変位

量の増加の割合，すなわち変位速度を各段階荷重に対して描

いた例が図1．5．37に示されている。地表面が斜面である場

合のこれらの各点ecは，いままでに調ぺてきた水平地表面の

場合の図1．4．19や図1．5．10に比較して，一般にかなりばら

つきが認められる。しかしこの図をみると，傾向は図1．4．19

や図1　．5．10の場合と同様であつて，ごく終期の部分を除い

て一般に2っの折点をもつ五似的な直線で表わしてさしつか

えない。全試験結果から繁雑ecならない程度ec適当に抜すい

して，一種の降伏値と考えられる第2折点荷重を限界引揚抵

抗力に対して描いたのが図1．5．38である。両者の間には，

一58　一一



一引　笛　荷　重　（k）

するコンクリート製正方形床板基礎であり，埋戻し土は九州

電力の場合が砂質ローム，電源開発の場合は風化花局岩（マ

サ土）である。　さて傾斜地の場合の限界引揚抵抗力を同

一条件で行なわれた水平地表面の場合のそれと比較すると，

前者では約10％減でその低下率はやや小さいようであるが，

後者では35～55％の大幅な減少を示しており，この結果は

さきee示した室内模型実験の場合の結果とほぼ一致している。

図1．5．37変位速度と引揚荷重の関係
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図L5．38折点荷重と限界引揚抵抗力の関係

400

図1．4．20および図1．5．11と同様直線関係があり，この図の

場合第2折点荷重は限界引揚抵抗力の75％にあたつている。

すでec指摘したようec，この関係は一義的なものではなく，

土の種類や締固め程度によつて異なるが，斜面こう配‘や引

揚傾斜角βに関係せず両者の間に直線関係が存在することは，

基礎設計上考慮すべき重要な意味を有しているものと考えら

れる。

　なお，わが国で行なわれた傾斜地の実験としては，九州電
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　fi）
力および電源開発の手で実施された計4個の現地実験がある。

参考のためec，この結果を表eeしたものが表1．5．2である。

基礎体の大きさは，表に示すように2m×2mの床板部を有

九　州　電　力 電　源　開　発

試　験　年　月 40．10 36．1

基礎床版の寸法 2m×2m 2m×2m

傾　斜角（‘） 3（ア 25°

平坦地 36t 30t 43t 65t限界引揚

?R力 傾斜地 33t 27t 28t 28t

表1．5．2平坦地と傾斜地にむける現場比較試験

5．11　底部拡幅施工法による基礎の引揚抵抗力

　堅い洪積粘土層や関東ローム層に対する基礎の実際施工eq

あたつては，その施工の容易さや掘削土量の減少のために，

硬質地盤を基礎床板幅に鉛直素掘りし，この孔中に，型枠な

しに床板コンクリートを打設する，いわゆるn鉛直掘り施工

法”がとられる場合がある。この場合，次章で説明するが，

床板コンクリートとこれに隣接する土が密着し，また床板側

面での土圧の増大によつてかなり大きな付着力を生ずるとい

う利点もあるが，この付着力は土の種類や施工の慎重さその

他に大きく支配されるので，実際上はなはだ不安定なもので

ある。ゆえにこの抵抗力を実際設計ec取入れるには不安が多

い。また本節や次章で示すように，鉛直掘り施エ法の場合に

は，一般ec，埋戻し土と原地盤の境界である床板部側面にそ

う鉛直面ですぺりが生ずる。したがつてこの事実から，基礎

設計は原則として1．4節で示した’せん断法’によらなけれ

ばならない。しかし，せん断法によると，容易に想像される

ように，期待できる限界引揚抵抗力は非常に小さい。そこで

原則的ecはこのような鉛直掘り施エ法をとりながら，しかも

乱さない原地盤に抵抗力を期待できるような施工法があれば

非常に有効であるといえる。このような有効な施工法にっい

て考えるとき，まず考えられることは，掘削孔の底部をさら

に外方ec拡幅掘削し，その位置にもコンクリートを投入して

はどうだろうカsということである。この施工法を’底部拡

幅施工法・と名付けることecする。すなわち，底部拡幅施工

法とは，地盤を鉛直に掘削したのちec，基礎床板部の位置ec

相当する掘削孔底部において，ある量だけ掘削孔を外方向（

多くの場合床板部底面にむかつて外下方向）　にさらに拡幅

掘削し，このようにしてできあがった掘削孔に，型枠なしに

床板コンクリートを打設する施工法である。したがつて，こ

の施工法の手順を図ec示すと図1．5．39（a｝～｛d｝のようになり，

最終的ecは一般に；基礎体中心断面において下図（d｝に示すよ

うな状態の基礎ができあがることになる。このような底部拡

幅施工法を用いた場合の基礎の挙動，すなわち，原則的には

鉛直掘り施工法をとりながらも破壊面が原地盤中に生ずるか

どうか，また鉛直掘りにしたときの床板幅をもとにして著者

一　59一



原地鐘 掘削孔

（a）

コンクリート　基礎体　　　埋戻し土

一

の
（

旬
（

図1．5．39底部拡幅施工法の施工手順

‘

膠

（d）

の方法で設計計算してよいかどうか，を調ぺるために，室内

実験を実施した。本節では，この実験結果を説明し，その施

工法としての有効さを実証する。なおこの種の施工法には，

容易に推定されるように，掘削ecともなう労働安全上の弱点

があるから，実際施工ecあたつては簡単な土留矢板などを併

用するのが望ましい。

　実験に用いた基礎体は，表1．4．1に示すva　2およびiira　4と

表1．5．1に示すra　18～廠おの10種類である。JtE｛　2　tsよび

Ma　18～κ21までの5種類の基礎体は，床板部の水平断面が

円形である“円形床板基礎”であり，基礎体．iE［　18，廠19，

va　20，　vfCa　21は基準である基礎体廠2の床板側面から，床板

部底面teおいてさらee　2　cm，4㎝，6en，80mだけ拡幅部分

を設けたものである。またλ64およびAE　22～Ma　25の5種類

の基礎体は，床板部の水平断面が正方形である“正方形床板

基礎”であり，やはり基礎体ytE　22，　Ia　23，　ieaf　24，　vfli　25は

基準である基礎体」fCa　4の基礎床板に比較して，それぞれ2㎝，

4・cm，6em，8・enだけ拡大された張出し床板部を有するもの

である。なお基礎体vfCa　2とvta　4は，比較のためにその床板部

底面積が等しくしてあることはすでに述べた。

　土の状態は，前節同様含水比98～100％に保持された関

東ロームである。地表面は水平で，埋戻し深さは30㎝およ

び40㎝とした。試験の種類は3種類である。すなわち，（i｝

従前と同じように破壊の影響範囲以上に広く掘削し，基礎体

を設置したのち均一様に埋戻す場合（これを便宜上“一様

埋戻し施工”と名付けておく），働鉛直掘り施工の場合，お

よび阻底部拡幅施工の場合の3種類であり，実験におけるこ

れらの施工手順が図1．5．40に示されている。一様埋戻し施

工の場合にはr＝1．189嚇とした・すなわち本実験におい

ては，r＝1．189／撮の状態を“原地盤の状態”とみなして

いるわけであり，したがつて一様埋戻し施工法というのは，

完全な原地盤中に基礎体が埋設されている場合を，仮想的に

あらわしているわけである。このような状態の基礎をっくる

ことは，現実の地盤ではもちろん不可能に近いが，ここでは

二，三の重要な比較のために，この種の状態での実験を行な

った。また鉛直掘り施エおよび底部拡幅施工の手順は次のと

　　（3［　　　　　　　　　　，4　

1：些」一ヒ些」一

ω＼

　　｛5］

L三」一
，3、7∠

幽一［±」

　　　　　　　　　　｛4）

世」一幽一
　　c5　

図1．5．40実験va　｝・ける基礎の埋設方法

おりである。すなわち，まず地盤を広く掘削したのち基礎体

を設置し，この床板部上面に解体が簡単にできる直径24㎝

の鉄製円筒または一辺21．3㎝の鉄製角筒を配置する。そし

てはじめに，この円筒または角筒の外部を単位体積重量が

1．189／edになるよう密に締固め，その後円筒または角筒をと

りはずして，内部を単位体積重量が0．88夢／翻になるように

ゆるく埋戻した。このようにして，せん断強度の相違する，

見かけ上の原地盤と埋戻し地盤の中に埋設された基礎の状況

をつくりだした。

　載荷は一荷重段階4分間載荷の定荷重方式とし，引揚力の

方向は鉛直とした。

　まずすべり面についてみてみよう。基礎体柘2および賑4

を用いた鉛直掘り施工の場合には，原地盤と埋戻し土の境界

面，すなわち基礎床板外端にそう鉛直面上ee明白なすぺりが

生じた。そして原地盤へのすべり面の波及はまつたく認めら

れず，原地盤は終始不動のままであつた。このことは試験後

の掘削断面を調ぺても明白であったが，たとえば基礎体を引

揚げたのちの写真1．5．4および写真1．5．5をみれば容易に理

灘

写真1．5．4引揚げられた土塊（鉛直掘b施工の場合）
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　写真1．55引揚げられた土塊（鉛直掘り施工の場合）

解されるであろう。以上の事実は，原地盤と埋戻し地盤のせ

ん断強度の差を考えれば当然のことであb，鉛直掘り施工を

予定した基礎設計にお・いては，せん断法が使用されるべきで

あることを示している。また同時にこの事実は，著者の設計

式により設計を行ないながら，施工の段階にいたつて，鉛直

掘り施工を採用することの不当さを指摘するものである。

　さてこれに対して，他の8種類の基礎体を用いた底部拡幅

施工の場合には，たとえば図1．5．41お・よび写真1．5．6に示

すように，すべりは明らかに現地盤の中に発生している。こ

のように，床板部にわずかの拡幅部を設けることによつて鉛

直掘b施工の場合とはまつたく異なつた破壊状況を示す。こ

の事実は，基礎の設計施工上非常に重要なことであつて，底

部拡幅施工法の有効さを実証するものである。図15．41お

よび写真1．5　．6は基礎体vfE　20，埋戻し深さSO　onの場合で

あるが，他の場合についても大同小異であつた。なお・ここで

は図は省略するが，　厚さの種々異なる床板部をもつた基礎

体にっいての実験結果をも参照すると，地盤内に生ずるすべ

り面の発端は基礎床板最外端上部にあると結論され，第3章

で示したすべり面に関する著者の仮定の正当性が裏付けられ

た。

　っぎに引揚抵抗力にっいて検討を加える。図1．5　．42お・よ

び図15．43は，一連の鉛直掘り施工と底部拡幅施工による

実験にお・ける引揚抵抗力（もちろん基礎体の自重は含まない）

と基礎体の変位量の関係であり，図1．5．42は円形床板基礎

VC　tまた図1　，5．43は正方形床板基礎に関するものである。

これらの図をみれば明らかなように，底部拡幅施工の場合の

引揚抵抗力は，鉛直掘り施工の場合のそれに比較して一一般に

はるかに大であb，床板拡幅部の効果が非常に顕著であるこ

とが理解されるcこれは，すべり面の発生状況における両者

@　＼・、　　原i‥
@　　＼　　地i仇田
@　　　、●　　盤　1
@　　　　＼）i　　　　　　、

＿1　　　　．’一一→
рP　　γ＝1．18　　　　　　〆’

図1　．5．41すべり面の発生状況（底部拡幅施工の場合）

400

300

200

100

　fOOttn8

0　No．2

　　　　　　　　　　　　Pe　lo．18

ΦN。．19　　　　　〆　　’楡
●N・．20　　　　　　　6　　，0r’

ON°・21　　　　〆　．d

　　　　　　6’　〆’

　　　　　6　6
　　　　，”
　　　　　f

　3’∠
ノ’ m’

，E

’，’

刀

〆

∬　　⇔

“　　一

　’　’　　

一

　’　　　　　一　夕　

一

　’　　

一

　’　”　　一　〆　’㎡
　　　　　一

一

　グ．’　一　”　　

一

　．’オ　・　”　　倉”　〔　　〆が　〔

’

慎30一ρ

’

　才　”

DH40　ce

0　　　　　　　　　　　　5　　　　　　　　　　　　10

　一　引　揚　量　　（旦）

15

写真1．5．6すべり面の発生状況（底部拡幅施工の場合）

図1．5．42引揚抵抗力と引揚量の関係
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　　　　図1．5．43引揚抵抗力と引揚量の関係

の相違を考えれば当然のことであり，原地盤にくいこんだわ

ずかの床板拡幅部を設けることによつて，鉛直掘b施工の最

大の弱点である原地盤と埋戻し土のせん断強度の相違がほと

んど問題でなくなることを示している。また床板拡幅部の長

さ7が大であるほど引揚抵抗力は大きくなつている。これは，

拡幅部が大きくなるほど引揚力に抵抗する地盤領域が大きく

なり’したがつてすべり土塊の重量，せん断抵抗力が増大す

るためである。ただいrが小さくなるほど変位量が増大す

ることに注意しておかなければならない。これは，rが小さ

くなるにつれて，床板直上のゆるい埋戻し土の影響が大き〈

なるためであると考えられる。

　さて図1．5．．44は，基礎体vfl｛・2あるいはM。．　4を用いた鉛直

掘り施工の場合と，これらに対応するそれぞれ他の4種類ず

つの基礎体による底部拡幅施工の場合を比較したものである。

この図にtsv＞ては，前者の場合の限界引揚抵抗力R。と後者の

場合の限界引揚抵抗力Rとの比R／Roを縦軸にとb，床板拡

幅部の長さrbよびこれに対する基準床板部の半径（または

■辺の1／2）の比r／4（表1．5．1中の図参照）を横軸に

とつて描いたものである。この図から両者の間にはほぼ直線

関係があり，原地盤へくいこんだ床板拡幅部の長さが増大す

るにつれて，限界引揚抵抗力が比例的に大きくなることがわ

一（ア／Bl）or（r／a）
　　　　0．17　　　　0．33　　　　0．50
5

4

3

O．67 O．83

ξ

＞2
↑、

　　　0　　　　　2　　　　　4　　　　　　6　　　　　8　　　　　10

　　　－r　（om）
　図1．5．44底部拡幅部が引揚抵抗力におよぼす影響

かる。しかしながら，床板拡幅部の有効な最小長さは，tsそ

らく基準となる基礎床板部直径2　B1とは一応無関係に定まる

性質のものであることが予想される。さらにまた，実験にお・

ける縮尺効果の問題もある。したがつて，いまただちにら1

のみに着目して，これらの結果を，いわゆる定量的に実大基

礎に拡大使用するにはまだ問題が残されているといわなけれ

ばならない。今後実物大基礎を用いた実験的研究によって確

める必要があるが，以上の結果は，現段階にお・いて設計施工

に際する重要な参考資料と左りうるものである。なお図中縦

軸上にプロットされている4つの点は，参考のために，基礎

体M・2お・よび願4を用いた一様埋戻し施エの場合の限界引揚

抵抗力をRとして，これをfteT除した値を記入したものであ

る。この場合においてすら，RはR。の2倍以上の値を示し

てbり，これからも鉛直掘b施工の場合の抵抗力が，いかに

小さいかが理解されるであろう。
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　図15．45はt－・様埋戻し施工の場合の試験結果を，底部拡

幅施工の場合と比較した一例であb，図には基礎体λ619ts

よびyfa・23の場合の引揚抵抗力N変位量関係が示されている。

この図から，一様埋戻し施工の場合にくらべて底部拡幅施工

の場合には，同Sl揚抵抗力に対する変位量は少し大きくな

るけれども，その限界引揚抵抗力はわずかに5％前後低下

するのみで，一様埋戻し施工，すなわち地盤全体が原地盤で

あるとした場合とほぼ同等になることがわかる。そしてこの

5％程度の減少量は，底部拡幅施工においては基礎床板部直

上の土塊の単位体積重量が0．889煽であるのに対し，一様

埋戻し施工の場合にはこれが1．189／繊であるための重量差

と，土の密度の相違による地表面付近の曲げ抵抗力の差に起

因するものと考えられる。

　なb，ψ＝30°，C＝809／（嚇，γ＝1．189／㎡，

θ。＝45°とし・基礎体vfa・2　“a　4でも同じ）について著者

の方法で計算を行なうと，限界引揚抵抗力は，D＝30　c㎡

は221　K9，　D＝40cmでは331㎏となり，ともに図1．5　．Ca

に示す諸結果よりも小さい。このことは，鉛直掘bしたとき

の床板幅をもとにして著者の方法で設計を行なうならば，安

全側であることを示している。参考に，基礎体石19の床板

幅をそのまま用いて計算すると，1）＝30㎝で322　Kg，　D＝

40cmでは450㎏となり，図1．5．45の結果より20　・．30　K9

大きくなる。

　以上のことから，底部拡幅施工法は非常に有効であり，こ

の方法によつて基礎床板を施工した場合には，原地盤に引揚

抵抗力を期待してもよい，と結論できる。しかし，床板直上

に存在する，せん断強度の小さな埋戻し土の存在に原因して，

全般に基礎の変位量が大きくなることには留意してtsかなけ

ればならない。なおこのような設計，施工が，現在すでに，

送電用の鉄塔基礎に関して実施されつつあることを付記して

おきたい。

5．12　結　　論

　この章にお・いては，粘性土として関東ロー・一ムを用いて行な

った数多くの室内模型実験の結果を示し，これに種々の検討

を加えると同時に第3章で示した算定法を修正した。得られ

た結果を要約すると以下のとお・りである。

　（1）すべり面および地表面からのきれつの発生状況を，引揚

抵抗力～変位量関係と関連させてくわしく検討したところ，

基礎床板外端から地表面にまで達するすべり面の仮定は実際

現象と隔たりがあり，粘性土中の基礎の最大引揚抵抗力は，

下方からのせん断破壊面と地表面からの引張りきれつが合し

たときに生ずることが明らかとなつた。

　②上の考察に基づき，第3章において誘導した引揚抵抗力

算定式を修正し，これによる計算値と実験値を比較したとこ

ろ両者は満足すべき一致を示した。

　（3｝定荷重式載荷試験において引揚荷重と変位速度の関係を

図示すると，2つの折点をもつ直線で近似できる。これらの

折点荷重は限界引揚抵抗力と直線関係にあり，一っの降伏荷

重と考えられる第2の折点荷重は，基礎体の大きさや埋戻し

深さにかかわらず限界引揚抵抗力の約80％となつた。

　④基礎床板の形状は引揚抵抗力にかなbの影響を及ぼし，

特に正方形に近い形状の床板を有する基礎では，これと等床

板面積の円形床板基礎より大体10％以上大きな抵抗力を有

することが明らかとなつた。したがつて，正方形床板基礎をこ

れと等床板面積の円形床板基礎に置き代え．て計算することは

設計上安全側にあるといえる。

　（5）基礎に斜上方引揚力が作用すると，この水平分力が大き

な水平変位を生ぜしめる。また引揚抵抗力の鉛直分力は，鉛

直引揚，すなわち水平分力のない場合に比較して減少し，そ

の減少率は作用引揚力の傾斜角が大であるほど大きくなる。

　（6）斜面内に埋設された基礎の引揚抵抗力は，斜面こう配お・

よび引揚傾斜角の増大につれてかなり大幅に低下する。

　（7｝鉛直掘り施工によると，原地盤と埋戻し土の境界面でせ

ん断破壊を生ずるために引揚抵抗力はきわめて小さい。これ

に対し，底部拡幅施工の場合にはすべり面が原地盤の中に生

ずるために，非常に大きな抵抗力を発揮し，この方法の有効

さが実証された。
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第6章　現場実験と実験結果の解析

6．1　概 説

　前章までに示したように．非常に数多くの室内小型模型実

験によつて種々の成果が得られた。しかし地盤の力学的挙動

に及ぼす縮尺効果を考慮するとき．すでに示した著者の算定

法に，より高い信頼度を与え，また地盤の実際的挙動をより

明確にするために実物大基礎を用いた現場実験による検討が

是非必要であつた。

　本章では，6．2～6．7節において昭和37年と昭和40年

に3箇所で実施された現場実験の結果を示し・これに対して

種々の検討と考察を加える。昭和37年7月10日～8月13

日の期間に行なつた実験は・関西電力KKの協力を得て枚方

変電所内で実施したものである。以下簡単のため，この試験

地を試験地（A）と略称し’またここでの実験には単に（A）を付記

して’Test（A）のように表示する。昭和40年に2個所にお

いて実施された現場実験は，電気協同研究会内の送電用鉄塔

基礎専門委員会によつて行なわれたもので，著者は実験の計

画および実施に関する指導と試験結果の解析を行なうことに

より終始これに関与した。一つ（試験地略称B）は昭和40

年8月11日～9月20日の期間に・主として東京電力KKの

手によつて千葉県市原市の東電房総変電所内で実施されたも

のであり，他の一つ（試鹸地略称C）は同10月7日～11月

1日の期間に，主として中部電力KKの手によつて愛知県半

田市の中電武豊火力線付近で行なわれた。また，6．8節で説

明する実物大鉄塔の倒壊試験は・上記送電用鉄塔基礎専門委

員会と電力用鋼材研究会との共同主催で昭和41年6月2日

住友電工KK熊取試験場構内で実施されたもので，著者は予

備実験・本実験をとおして基礎の設計．施工の指導および基

礎に関する実験結果の解析を行なうことによりこれに関与し

た。なおこれに関しては，他の現場実験とは区別し，独立し

て6．8節のみで取扱う。

戻し土の状態は表1．6．1に示してある。なお表中の試験番号

については次節で説明する。

10－s　　　　　　　10－：

　　　Pa㎡de　s泌e（㎜）

10－1

図1．6．1　粒径加積曲線

1 10

Test　　Test　No
埋戻し土の状態

6．2　試験地の地盤の概要

　試験地㈹については，砂に関する室内模型実験との対比を

考えて砂質地盤が選ばれた。原地盤土の粒度組成は図1．6．1

の粒径加積曲線（Sandy　Loam）で示してある。この原場土

による一連の実験が終了したのちに・　埋戻し土を図に示す
ロ　　　　　　”

　川砂　（S　and）にとりかえて二・三の実験を行なつた。埋

lest 1est　NO．
ω（％） r（t／m⑨） c（t／m2） ψ（の

1－1 8．9 1．65 0．1 38

　1－2

P11－2

PV－2

8．9 1．60 0 35

　1－3

P11－3

PV－3

8．9 1．85 0．4 40

（A） 　1－4

P11－4

PV－4

8．9 1．91 0．6 42

1－5 4．0 1．50 0 36

　1－6

P11－5

PV－5
4．0 1．65 0．1 42

1－7 4．0 L69 0．3 43

1－1

P1－1
101．7 0．97 0．8 20

1－2

P1－2
106．4 1．13 LO 25

（B）

1－3

P1－3
105．8 1．28 1．3 25

1～4

P1－4
106．4 1．33 1．5 25

1－1

P1－1
25．1 1．67 1．6 5

1－2

P1－2
24．1 1．64 1．2 5

（C）

1－3

P1－3
22．5 1．78 2．4 5

1－4

P1－4
21．5 1．85 2．8 5

表1．6．1　各試験における埋戻し土の状態
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　試験地（B），｛C）での現場実験においては・粘性土に対する

設計式の検討・基礎体および粘性土地盤の挙動の把握に主眼

がおかれた。対象とされた試験地の地盤は1（B）の場合が代表

的な関東ローム層，（C）の場合がこれも代表的な洪積粘土層で

ある。地下水位の位置は深く，試験には関係がなかつた。柔

らかいいわゆる沖積粘土層を対象外においているのは・5．

2節でも説明したように・このような軟弱地盤のところでは

基礎をフーチングのみとすることはなく・必ずくい基礎の併

用や井筒基礎のような特殊基礎が用いられるからである。試

験地但）の関東ロームはすでに第1および第5章で用い，また

試験地◎の粘土も第1章で用いた。これらの粒度組成はすで

に図1．1．1に示したが，あらためて図1．6．1にも示されてい

る。またこれらの土に関する室内せん断試験についても第1

章で詳細に述べたが，試験時の埋戻し土の現場密度．含水比

にほぼ等しくなる供試体についての試験結果および乱さない

原地盤土の試験結果が表1．6．1に総括して示してある。

6．3　基礎体寸法と試験の種類

　用いられた基礎体（model　footi㎎）は1型．皿型’団型．

W型の4種類のコンクリート製正方形床板基礎であり1その

大きさおよび根入れ深さなどは図1．6．2・表1．6．2に示すと

おりである。試験地（A｝においては1型・‘型・iv型の3種頬

が用いられた。また試験地B＞（C）では．1型・皿型の2種類

の基礎体を用いたが，1型の使用は試験地㈹との対比を考え

た結果である。しかし1型は・実用基礎としてはやや小型に

過ぎるので，70KV級鉄塔に一般に用いられる程度の基礎と

して，基礎床板と柱体部の幅は同じで，根入れ深さを大きく

｝ib・d・n・・q・・p・・nt

Test　（A） Test　（B） Test（C）回odel　footl・9

@　の寸1差
model
@（D

model
i111）

modeI
iIV）

mode1
@（1）

model
i11）

mode1
@（1）

model
iII）

D　　（cm） 110 110 110 1∪5 179 110 180

‘　　（cm） 40 40 40 45 51 40 50

B．　｛cm） 160 200 120 170 160 160 160

エ　　（cm） 170 170 170 170 230 170 230

φ　　（cm） 45145 45 30 40 30 40

表1．6．2　模型基礎（model　footing）の寸法

した皿型が同時に用いられた。なお基礎体作製にあたつては，

床板幅にそつて原地盤を鉛直に素掘りした孔の中に・型枠な

しに床板コンクリートを直接打込む慣用の方法がとられたの

で，同じ1型，皿型といつても，各試験地で若干その大きさ

が異なつたが，その相違は表1．6．2からわかるようにごくわ

ずかであつた。

　試験の種類は表1．6．3に示すとおりである。すなわち試験

地囚では合計15種類，また試験地β）．に）ではともに8種類

ずつの試験が行なわれた。試験地囚での1－1および試験地

但），（C）での1－1，皿一1の試験番号で示す各試験は・原地

盤を鉛直素掘りした掘削孔の中に床板コンクリートを直接打

込んで基礎体を作製したのちに，掘削部分を埋戻すという，

一般の鉛直掘り施工法による場合で，埋戻し土は木製重錘

（木ダコ）でまき出し各層について1回または3回ずつ突固め

られた。またその他の試験番号で示してある各試験は，主と

T68t 塩戻し土
T88t
mo． 転圧概械 転圧回敵

@ω
掘削方法

1－1 Wooden　mm 1

宙　ト2
P11－2

PV－2
一

0

S亀ndy　Lo8m 　1－3

P11－3

PV－3
Vibm－mmmer 1

（A）
　1－4

P1ト4
PV－4

VibrΦr8mmer 4

1－5
一

0

S8nd
　1δ
PIF5
PV－5

Vibr（卜mmmer 1

1－7 Vibrか怜mmer 4

1－1

P1－1 Wooden　mm． 3

1－2

Pト2 VibrΦr8mmer 1（B）

ﾆ（C）

K息nto　Lo8m

@　　と

ciluvi畠1　Cl8y
1－3

P1－3 Vibr《トmmmer 3

1－4

P1－4 Vibro・r8mmer 6

図1．6．2　模型基礎と載荷装置 表1．6．3　試験の種類
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して上記試験完了後地盤を基礎引揚げの与える影響範囲以上

に拡幅掘削し（この掘削範囲は図1．6．2中破線で示されてい

る），埋戻し土の締固め程度を種々変化させて行なった引揚

試験である。締固めに際しての埋戻し土のまき出し厚は，一

層27～30㎝とした。締固めに用いた木製重錘は重量約30

㎏．またパイブロランマーは重量70㎏．振動板の幅27CM

振動数550～700恒レ分のものである。なお締固め回数（転

圧回数）は，本試験に先だち，現地で上記機械によつて実施

した締固めの予備試験結果を参照して定めた。パイブロラン

マーの場合，転圧回数を．試験地囚では4回以b試験地（B），

（C）では6回以上としてもほとんど効果がなかつた。試験地β），

（C）の場合・転圧回数を1回から3回にするとその締固め効果

は非常に顕著であつたが，3回から6回にしてもその効果は

それほど大きくなかつた。試験地A）の砂の場合も同傾向を示

し，転圧回数0→1回の密度上昇は1回→4回のそれを上ま

わった。

6．4　載荷装置と試験方法

　基礎体の引揚げ方法の概略は図1．6．2に示されている。す

なわち・基礎体の中心を貫通して下部の強固な支持層に達し

ているコンクリート製支持ぐいと，基礎体柱体部に埋設され

たアンカーボルトに取付けた載荷用チヤンネルとの間にオイ

ルジヤツキを置き・これによつて基礎に引揚力を加えた。載

荷装置の概略は図1．6．2に・またその詳細は図1．6．3に示し

60

1インチみがきボルト

ストレーソゲージ（4板直秒

貝

ζ1ξ

，ρ〆@　　〉、

o

i｜±1・、　、

●σ ．‘／●　●し」

D二口‘研盲
●る

；，

・

×、一ン
●

角 Pl

@　↓　　　　　　　．

8 、　、II o o
89

　　’

譓

立面図

単位：cr

図1．6．3載荷装置

平面図

てある。

　載荷方式は原則として10分間ごとに2～3tずつ載荷する

荷重制御方式をとつた。試験中引揚力の測定はオイルジヤツ

キに取付けられているブルドンゲージによつた。また基礎体

の鉛直および水平変位の測定には．図1．6．3に示すように基

礎体柱体部上面の四隅に取付けたダイヤルゲージを用いたが・

地盤が完全に破壊したのちの大変位の測定にはレベルおよび

トランシットを用いた。また試験地（B＞（CPこおいては，地表

面の鉛直変位を測定するために，地表面上の適当な位置にダ

イヤルゲージを配置した。

6．5　すべり面および地表面のき裂の発生状況

　引揚試験において・明らかに最大抵抗力時を過ぎ．継続す

る変位量の増大のため一定荷重を持続できなくなつたとき試

験を中止した。そして．地表面のき裂の発生状況や，すべり

土塊の一部を掘削して基礎体中心断面上のすべり面の形状な

どを調べた。試験地肉における砂地盤の場合には地表面の引

張りき裂はきわめて小さかつた。また試験地（B）・｛C）における

各試験では，破壊面やき裂の発生状況はよく類似していた。

　鉛直掘り施工を行なつた試験番号1－1，ll－1の各試鹸

においては，砂地盤，粘性土地盤を問わず，すべて写真La1

（この例はB一皿一1）に示すように・原地盤と埋戻し土の

境界，すなわち基礎床板外端にそう鉛直面上に明確なすべり

を生じ，原地盤への破壊面の波及は床板側面付近を除いてほ

とんどみられなかつた。この事実は前章5．11節で示した室内

写真1．6．1　観察された破壊面の一例
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実験の結果と同様であり，すでに指摘したように，鉛直掘り

施工を用いる場合には原則としてせん断法の考え方に基づい

て設計計算を行なうべきであることが理解される。なおこの

場合は，粘性土地盤であつても地表面には顕著な引張りき裂

は発生せず，基礎体とともにもち上つた床板外端鉛直面内の

土塊と不動の原地盤との間の破断面がそのまま地表面にあら

われた。

　一方，基礎引揚の影響範囲以上に拡幅掘削して埋戻した他

の試験の場合には．基礎体床板付近から地表にむかつて広が

りをもつ破壊面を生ずる。試験地A）の砂地盤に関する各実験

においては，一・般に床板付近から地表面まで，ほぼ連続した

すぺり面が観測された。その形状は図1．3．1あるいは室内模

型実験の結果である図1．4．5と類似であつたが，観測すべり

面を対数ら線で近似すると・ら線の中心角tioは埋戻し土が

ゆるい場合で60°・またよく締まつた場合で55°程度であつ
たi）さてこれに対して試験地es），　（C｝の粘性土地盤の場合には

5．4節でも説明したように，全般にこれらのすべり面，地表

面のき裂の発生状況は非常に複雑である。概略的にいえば，

埋戻し土がランマー走行回数1程度のゆるい締固め状態にあ

るときには．写真1．6．2（この例はB－1－2）のように・

基礎床板外端付近から地表面に至るまで比較的連続した破壊

面が生ずる場合もあるが．一般に，特によく締固めた場合に

は写真1．6．3あるいは図1．6．4（a）（この例はともにB一皿一

3）に示すように1締固めの境界層のところで，水平方向へ

写真1．6．2　観察された破輿面の一例

写真1．6．3観察された破壊面の一例

　　工

　　竺
　　ぱ
　　是
　　i）｛c）

　　↑

（a）

図1．6．4すべb面tsよぴ地表面のき裂の発生状況

のすべり面をともないながら上部に破壊が進行していく。ま

た引揚力が大きくなると’地表面に引張りき裂が入り，これ

が地中へと拡大していく現象が認められた。

　粘性土に関する地表面のき裂の発生状況は・室内小型模型
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実験についてすでに5．4節で詳しく説明した。現場実験にお

いてもこれとほぼ同様であつたが．このき裂は基礎の引揚抵

抗力と密接な関係があるので，現場実験の結果について簡単

に説明する。図1．6．4（b｝は，試験後地表面に入つたき裂を測

定し，スケッチした一例である。他の試験の場合も・き裂の

発生状況はこの図と大同小異であつた。すなわち，載荷試験

の進行にともない・おおむね限界荷重の2段階前の荷重のこ

ろに，まず基礎体柱体部の四隅付近から図の放射状き裂が入

った。つぎに大体限界荷重の一つ前の荷重段階において，図

の内側の円形に近いき裂が入り・時間の経過とともに除々に

進行する。限界荷重段階ではこのき裂幅はかなり大きくなり

そして荷重低下を言午しながら著しく引揚量を増加させると，

最終的には図の外側の円状き裂の発生とともに内側のき裂幅

は小さくなり，ほぼ閉じてしまつた。この内側のき裂は，図

1．6．4（a）にも示すように，掘削後目に見える範囲でも大体15

～　30en・i：も及ぶ深いものであつた。また外側のき裂は，｛a）・

（b〕図を対比すればわかるように・（a）図のすべり面の内側をな

めらかに結ぶとこれが地表面と交わる位置にほぼ相当する。

したがつて．この外側の円状き裂内の土塊が，基礎引揚によ

つて最終的に移動する土塊であるといえるが（これは（b）図の

断面AA上で測定した地表面の鉛直変位量を描いた図（c）を見

ても理解される），この場合特に重要なことは・5．4節でも

説明したように，最大引揚抵抗力が生起するのは外側の円状

き裂の発生と同時ではなく・それよりはるかに前に生ずる内

側の円状引張りき裂が下方から進行してきた破壊面とつなが

つたときである，という事実である。これらの現場実験の結

果は’5．6節に示した粘性土に関する算定式の修正を正当化

するものである。なおこれらの粘性土の場合．破壊面を対数

ら線で近似するとそのら線の中心角Uoは・室内実験の場合と

同様大体35°～45°程度であつた。

6．6　引揚抵抗力と基礎体の変位量の関係

　試験は，さきに述べたように・1荷重段階10分間載荷の

荷重制御方式で行なわれた。基礎体の鉛直変位量は，基礎が

偏心して抜け上るのをチエツクするために，基礎柱体部上面

の四隅に設置されたダイヤルゲージで測定したが，全般的に

問題となるような大きな偏心はなかつた。

　各荷重段階において，柱体部上面の四隅で測定された基礎

体引揚量の平均値と経過時間の関係を図示した一例が図1．a

5・図1．6．6である。前者は試験地（BNこ，また後者は試験地

｛CNこ関する一つの結果であるが，試験地（A｝の場合を含めてそ

の他の場合も大同小異であつた。これらの図を見ると明らか

なように・各荷重段階における全変位量の大部分が載荷後4
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図1．6．6　引揚量と時間の関係

荷重

（tonl

49．4

44．4

40．2

　　　　烈凪田路泣鴛擁ー10

分間までに生じているが，変位はその後も時間の経過ととも

に除々に進んでいる。

　さて・各荷重段階における載荷10分後の引揚量と荷重・

すなわち引揚抵抗力～変位量関係を図示したのが図1．6．7～

図1．6．10である。図1．6．7，図1．6．8に試験地㈹における

全試験結果が，また図1．6．9には試験地β）．図1．6．10には

試験地（qに関する全試験結果が図示されている。図中点線の

部分は，限界荷重を超過して所定の一定荷重を保持すること

ができず，ジヤツキアツプを続けながら適宜記録した荷重と

変位量の読みを参考のために記載したものである。限界引揚

抵抗力は一定荷重を保持できる最大荷重と次の荷重段階との

間に存在するから・荷重制御試験においては厳密な意味での

一〇9　一一
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図1．6．8　引揚抵抗力と引揚量の関係

5

7

限界引揚抵抗力は求められないわけであるが，本章では，10

分間一定に保持できる最大荷重をもつて限界引揚抵抗力に近

似させる。
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60

　これらの図において特に庄目すべきことは・まずはじめに

鉛直掘り施工の場合の試験結果である。これらの場合・前節

の破壊面の説明からもわかるように，すべり土塊の重量はか

なり小さいにもかかわらず，予想以上に大きな引揚抵抗力を

発揮している。すなわち試験地〔Bト（C｝の場合・その限界引揚

抵抗力は1型では他のすべての拡幅埋戻し施工の場合を上ま

わつており．また皿型においてもランマー転圧回数1のゆる

い場合よりは大きくなつている。試験地㈹の砂質土の場合も

その限界引揚抵抗力は，転圧回数1の場合よりも’1’まわるけ

れども．埋戻し土を締固めなかつた場合に比べるとはるかに

大きい。これらは．原地盤を鉛直に素掘りした正方形の孔に

基礎床板コンクy一トを型枠なしに直接打設したことによつ

て・コンクリートと土が密着し，予想をはるかに上まわる大

きな伎着力を生ずるとともに，これに原因して床板近傍にお

一70一



いて破壊面が一部せん断抵抗力の大きな原地盤にくい込むこ

とに起因している。したがつてtこのような鉛直素掘りの可

能な土に対し従来しばしば用いられてきたこの施工法が，一

つの有効な施工法であることが実証されたわけである。この

有効さは・機械基礎に関してConverseによつても示唆され

ている9しかし反面．このよう雄抗力｝ま土の願，粒度や

含水比，施工時の地盤や地下水位の状態．さらに施工時の慎

重さの程度にも大きく支配されることが予想される。また大

きな水平力を受けて基礎がゆすられたり1あるいは限界荷重

以下の荷重によつていつたんこの付着がゆるんだのちに大き

な引揚力を受けるときには，この付着抵抗力が著しく低下し

ていることも考えられるから・実際の設計にあたつては慎重

な態度で控え目に評価する必要があり．むしろ設計上の余裕

と考えておくのが一般に望ましい。また試験地｛B），（C）の場合，

皿型基礎は1型基礎に比較して根入れ深さが80㎝も大であ

るにもかかわらず．その引揚抵抗力は・20数uaにも及ぶ大

きな引揚量に対して但）地ではわずかに2．4t，（C）地でも8．5

tしか増加していない事実に注意しなければならない。これ

は地盤の破壊が基礎床板外端鉛直面上にそつて生ずることを

考えれば当然予想されることであるが・従来このような施工

法をとりながらも設計計算は土すい体重量法によつて行なわ

れることが多かつた。土すい体重量法によると式（1．2．1），

式（1．2．2）から容易に推察されるように’根入れ深さを少

し大きくすると計算上の引揚抵抗力は著しく増大するので・

設計上引揚抵抗力が不足する場合には．しばしば根入れを少

し深くすることによつて可とすることが多かつたが，上述の

実験結果は，設計上のこのような処置の不当さを示すもので

ある。

　つぎに拡幅埋戻し施工の場合の試験結果をみてみよう。こ

れらをみれば埋戻し土を締固めることの有効さがよくわかり，

いまさらいうまでもなく施工の際の締固めの重要性が認識さ

れる。すなわち・試験地肉の場合，ランマーでの転圧回数を

0，1・4と増加するにつれて引揚抵抗力は大幅に増大して

おり・また試験地β）’（C）の場合においては特に転圧回数1か

ら3への締固め効果が顕著である。後者の場合，転圧回数を

3回から6回に増しても引揚抵抗力の増加はきわめて小さい

が，これは締固めの予備試験の結果からも十分予想されたと

ころである。締固めの効果は土の種類や含小比，締固め機械

などによつて当然異なるが・1基の基礎面積が比較的小さく
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　，
しかも数が非常に多くて，その最適締固め方法を試験により

施工現地一つ一つについて見出す，ということが実際上不可

能である送電用鉄塔の場合には，砂質土，粘性土に関する上

記実験結果からみて，ランマーとしてはこの程度のもので，

転圧回数3～4程度が施工上実際的であるといえよう。

　さてつぎに室内実験の結果の整理に用いた変位速度にっい

てみてみる。図1．6・9・図1．6．10において・各荷重段階にお

ける載荷後4～10分間のクリープ領域の曲線を近似的に直線

とみなし．この傾斜すなわち変位速度をそのときの荷重に対

して描いたのが図1．6．11・　図1．6．12である。　前者は試験

地但）に，また後者は試験地◎に関するもので，これらの図に
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はすべての試験結果が含まれている。また砂に関する試験地

（A）の場合には・粘性土iこついての上記の場合にくらべて変位

速度そのものは小さいけれども・やはり類似の傾向を示す。

図1．6．13は一例を示したものである。これらの図の傾向は室

内模型実験の場合と同様であり，変位速度は引揚力の小さい

場合にはごく小であるのが’引揚力がある値以上になると急

に増大している。このような折点荷重の限界荷重に対する割

合や特性については．室内実鹸に関してすでに4．7および5．

5節において議論したが・一般に埋戻し土がゆるい場合は小

さく，密な場合は大きい。本章で示した現場実験の場合，こ

の割合は試験地囚で（ランマーでの転圧なしの場合を除くと）

約75～85％，試験地（B）で約55～70％，試験地（qでは大体

75～85％（鉛直掘り施工の試験では60～65％）程度となつ
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のような実験の解析にあたつてはいうまでもなくこれを考慮

しなければならない。いま図1．6．2を参照して，床板側面と

土との間に生ずる抵抗力が近似的に

　　　　・（・cB，・・＋・∫1＋’K・・t・・輌）

であらわせるとすると・式（1．3．39），式（1．5．11）のRは

次のように書きなおすことができる。

＿一一●引揚力（ton）

図1．6．13　変位速度と引揚力の関係

ている。これらの値は，大きな長期荷重が予想される設計に

際しては，その安全率の考慮に参考とされるべきものである。

　なお上部構造物との関連において，図1．6．7～図1．6．10

の再整理に基づく基礎の許容変位量に対する考察が残されて

いるが，これは基礎の安全率に非常に関係が深いので，第9

章9・3節で示す。

宮「吉IG＋・｛（nBsSKi－Vs）＋4KB・t（・D＋t）・t…q｝

÷¢（πB22κ、＋8B・の］ （1．6．1）

Rt一
ｾrlG＋7｛（・B・SK・－Vs）＋4KB・t（2D＋t）・・ng｝

＋c（πB2’K2’　＋8B、t　）　］ （1．6．2）

6．7　実験値と計算値の比較

　本節では，限界引揚抵抗力に関して計算値と実験値を比較

検討する。

　まずはじめに・拡幅掘削後埋戻した場合の試験結果からみ

てみよう。砂質地盤である試験地㊤）の場合には式（1．3．39）

により，また粘性土地盤である試験地（B｝1（C）の場合には式

（1．5．11）によつて試験値の解析を行なつたのち・種々の計

算法による比較をも行なう。式（L3．39）・式（1．5．11）に

よる計算にあたつては，実際には正方形である基礎床板をこ

れに等面積を有する円形床板に置き代えて計算する。すでに

述べたように・室内試験，現場試験を問わず・すべり面をあ

らわす対数ら線の中心角θoはゆるい砂で60°，締まつた砂で

5ず，粘性土では35°～45°程度とすると実測とよく一致す

ることがわかつているので，試験地㈹では9が40°以上の場

合にはJo＝55°，それ以下の場合にはθo・・　60°，試験地（B｝，

（C）の場合にはθ，＝40°としてすべり面を一義的に定めて計算

する（現行JEC5）では，設計は式（1．3．39）で行ない，9＜

40°ではθo＝60°，9≧40°ではθ。＝55°とするように定めて

いる）。さて基礎床板側面とこれに接する土との間の摩擦抵

抗や，床板形状の引揚抵抗力増大に及ぼす効果（第5章で示

したように正方形床板基礎の場合は，これと等面積の円形床

板基礎の場合よりも約10％引揚抵抗力が増大する）などは，

実際設計に際してはこれを無視するか，ごく控え目に評価し

て，設計上の一つの裕度と考えておくべきものであるが，こ

ここにKは床板側面での土圧係数であり．一般に4KB，　t×

（21）＋t）tanVは（πβ≧』（1－　V3）に比べて小さいから．

砂の場合0．5・粘性土の場合0．7程度をとつておいて結果に

大過はないであろう。

　表1。6．1に示したせん断抵抗角9の値と表1．6．2の基礎体

各寸法に基づいて，解析に必要なrrti23Kl　・πβみ（2’

πβ了1（2ノを計算したのが表1．6．4である。試験地（B）・◎の場

合は，現行JECにおける設計法でも計算するために・θo

＝60°に対するπβ♂1（1，πβみ（2の値も求めてある。またこ

の表には，基礎体自重と載荷枠重量の和Gも記入してある。

実験値の解析という意味では以Fに示す（j）の場合だけで十分

であるが．いま（A－1－3），（C－一　ll　一一　3）を例にとつて種々の

計算法による比較計算をも示そう。

（D式（1．6．1），式（1・6・2）による計算

o〔A　一一1－3〕

　θo＝55°として・表1．6．1，表1．6．2，表1．6．4に示され

ている必要な各値を用い，K；0．5として式（1．6．1）によ

り計算すると

　　　R’＝21．0（t）

となる。

o〔C一皿一3〕

　θe＝40°・K＝0．7として，式（1・．6．2）を用いて同様の

計算を行なうと・
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6＝40° 砺＝55° 仇＝●o°

蹴
「『●●t

mo， ぼ・知㎡）8♂爵｛m’ ♂κ‘佃． ♂κ㎡m富 8♂x‘（m・ “π式m

G（ton）

’1＿2 4．52
一

L3 5．10 8．85

1－4 5．22 8．50

1－5 4．57
一

3．79

14 5．22 8．50

1－7 5．28 8．58

m－2
6．72

一
（▲）

III－3 7．06 1◆．01

III’4 7．30 10．06

IIト5 7．30 10．05

IV－2 2．98
一

IV－3 3．40 6．92

IV－4 8．50 7．Ol

2．72

@．
IV－5 3．50 7．Ol

，

1－2．3

Wnd　4
4．49 5．20 4．33 7．70 4．49

（B）

II－2．3

蛯рS
8．96 9．50 8．訂 14．22 4．89

詩1 3．σ7 4．88 8．08 7．09 3．76

（C｝

11－2．3
怩獅п@4

5．32 8．65 5．29 12．48 4．42

表1．6．4πB　2SKI，　TB　22（2，πβ～1ζ‘の値

　　　」R’＝47．8（t）

となる。

（ii）式（1．3．39）・式（1．6．1）による計算

o　〔A－1－3〕

　上記（りにおいて．床板側面および形状効果を無視して式

（1．3．39）で計算すると．

　　　R＝15．3（t）

o　〔C－ll－3〕

　粘性土の場合は．式（1．3．39）では実情とあわないことを

すでに示したが・現在粘性土の場合もこの式で設計されてい

るので，設計法の検討という意味から式（1．3．39）および式

（1．6．1）で計算してみる。この場合はさきに説明したよう

にOo＝　60°が用いられるから，まず式（1．3．39）で計算して

みると，

　　　R＝43・8（t）

となる。同様に・K＝0．7として式（1．6．1）によると次の

ようになる。

　　　R＝51．5｛t）

仙）Ballaの方法による計算

o　〔C一皿一3〕

　式（1．2．13）により計算する。9＝5°に対するFl，　F2，

，F’3をBallaが与えたグラフ6）より求めると，　Fl＝1．32，

F2＝4．02・F⑨＝0．15となるから，

　　　R＝48．9｛t）

となる。またBallaの場合も理論式は円形床板基礎に対する

ものであり・かつ床板側面の抵抗は無視されているから．実

験値の解析という意味で，やはり上記と同量の床板側面およ

び形状効果を考慮すると，

　　　R＝57．3（t｝

となる。

働土すい体重量法による計算

o〔A－1－3〕および〔C－ll　一・3〕

JEC－127’）。よると．試験地囚．　e）．　C｝のような土

はすべて甲種に分類され・式（L2．1），式（1．2．2）にお

いてγ＝1．6　t／tTi’，〆＝30°として計算される。　（A－1

－3）の場合はV（＝9．52㎡．Vo＝1．73㎡．また（C一皿

一3）の場合はη＝　21．10㎡．Vo＝2．18㎡となるから・R

はそれぞれ次のように計算される（土すい体重量法ではC，

9は関係しない）。

　　　R＝16．2（t）

および

　　　R＝34・6（t｝

（V）土圧法による計算

o　〔A－1－3〕

　あまり根拠はないが，Morsは砂の場合K。＝0．42，　e＝

24。で計算することをすすめている口）式（1．2．4）に拭・て

γ〆＝3．84㎡・F＝6．40tとなるから・式（1．2．3）より

計算すると

　　　R＝10．2｛t）

o　〔C一皿一3〕

　上の場合と同様Morsに従がい，粘性土に対するKo＝　O．75，

ti　＝8°9）を用いて瑠，Fを求めると，それぞれγ‘＝5．90

㎡・F＝3．18　tとなる。したがつて式（1．2．3）よりRは

次のようになる。

　　　ft＝14・2（t）

Nbせん断法による計算

o　〔A－Ir－3〕

　K＝O．5として式（1．2．6）からT’を求めると・T’；

13．33tとなるから，　V2’＝3．84㎡とともにこれを式（1．

2．5）に用いると

　　　R＝17．1（t）

また七里によると式（1．2．5）のT’には，安全側の設計とい

う見地より式（1．2．7）が用いられるから．T’＝11．64　t

となり．

　　　R＝15．4（t｝

となる。
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o　〔C－ll－3〕

　粘性土であるからK＝0．7として，％＝5．90m3の値と

ともに式（1．2．3）・式（1．2．6）を用いると一Rは次のよ

うになる。

　　　R＝47．8（t）

また七里の式（1．2．7）を用いると，

　　　R＝21．8（t）

となる。

（VjP　Fr6hlich－Majer法による計算

o〔A－1－3〕

　Fr6hlichの式においては，砂の場合応力集中係数レを4
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　10）
～5とすると実験値と比較的よくあうことが知られている

から，v＝5として式（1．2．10）よりK1’を計算すると，1（1’

＝0．106となる（2．5節で指摘したように式（】．2．9）中の

」（イの形は間違つている）。これを式（1．2．9）の上式に用い

るとRは次のように求められる。

　　　R＝12．2（t）

o　〔C一皿一3〕

　粘性土であるから，v＝3として式（1．2．10）よりK1’を

計算するとK1’ニ0．159となるので・これを式（1．2．9）に

用いて・

　　　R＝26．7（t）

　すべての実験について，以上のようにして計算した結果を

一括表示したのが表1．6．5である。表中7，8列のBalla

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13

試験地

試験

ﾔ号

実験値

itOn）

式（1．6．

P）．（1．

U．2）に

謔骭v算
l（tog）

式（1．6．

P）によ

骭v算値

@（ton）

式（1．3．

R9）によ

骭v算値

@（tOn）

式（1．2，

P3）によ

骭v算値

@（ton）

（7｝列の値

ﾉ側面抵
R等を加
ｦた値
@（tOn）

式（1．2，

P）によ

骭v算値

iton）

式（1．2．

R）によ

骭v算値

iton）

式（1．2．

T）．（1．

Q．6）に

謔骭v算
l（ton）

式（1．2．

T）’（1．

Q．7）に

謔骭v算
l（tOn）

式（1．2．

X），（1．

Q．10）に

謔骭v算
l（ton）

1－2 11．0 13．1 13．1 9．9 9．3 11．1 12．3 11．0

1－3 23．0 21．0 21．0 15．3 16．2 10．2 17．1 15．4 12・2

1－4 27．0 24．4 24．4 17．5 10．4 19．8 16．7 12．4

■－2 15．0 19．1 19．1 14．8 13．8 16．1 17．5 18．1

卜3 27．0 28．0 28．0 20．7 23．5 15．1 23．8 21．7 20．1

卜4 37．0 32．5 32．5 23．8 15．4 27．2 23．3 20．6

囚 W－2 7．0 8．4 8．4 6．2 5．6 7．0 7．8 8．3

IV－3 15．0 14．6 14．6 10．5 13．1 6．0 11．2 10．0 9．1

W－4 21．0 17．3 17．3 12．3 6．1 13．2 10．8 9．3

1－5 10．0 12．7 12．7 9．6 9．0 10．9 11．9 10．6

1－6 17．0 16．5 16．5 12．1 16．2 9．5 13．6 13．9 11．3

1－7 23．0 19．4 19．4 14．0 9．6 15．9 14．8 11．4

十5 23．0 22．7 22．7 17．0 23．5 14．0 19．2 19．6 18．5

IV－5 11．0 11．2 11．2 8．0 13．1 5．7 8．7 9．0 8．4

1－2 21．9 21．4 21．6 17．1 8．3 20．5 12．8 15．9

1－3 24．3 24．0 25．7 20．1 16．9 8．8 24．3 14．4 17．5

（B） ト4 26．8 26．2 28．1 21．8 9．0 26．6 15．1 17．9

卜2 31．9 33．6 34．3 28．6 30．0 38．6 11．2 24．9 19．0 19．1

皿一3 39．6 39．8 41．1 34．1 35．4 45．5 34．6 11．5 29．2 2L6 21．0

皿一4 39．6 43．1 45．1 37．3 38．5 49．8 11．7 31．6 22．7 21．6

1－2 18．0 20．1 19．3 16．2 8．5 19．5 11．1 14．4

1－3 25．8 30．5 31．0 25．0 16．2 8．9 31．3 14．3 15．3

（C｝ 1－4 29．7 34．0 35．7 28．0 9．1 35．4 15．5 15．8

卜2 30．0 31．5 32．1 28．1 32．2 40．8 13．4 29．5 16．8 25．0

皿一3 49．4 47．8 51．5 43．8 48．9 57．3 34．6 14．2 47．8 21．8 26．7

皿一4 54．2 53．6 57．7 49．1 54．6 71．5 14．6 53．9 23．6 27．6

表1．6．5 実験値と計算結果の総括
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の式による計算値で，1型，m型．　IV型の場合が空白になつ

ているのは，Ballaがこのように浅い基礎に対しては式（1．

2．13）中の係数F．F2　F，をグラフ表示していないからで

ある。これらの係数はDj，／Bの減少につれて急激に増大する

傾向がある。これに起因して，浅い基礎では計算値が実際値

を大きく上まわる傾向があるので・浅い基礎に対しては意識

的に，暗に使用を禁じているようにも受取れる。また土すい

体重量法に関してはJEC－127の計算法に従つたので，計

算値は表のように10個になつている。

　さてこの表をみれば，式（1．6．1）および式（1．6．2）に

基づく川による解析結果（表の4列）が実験値とよく対応す

ることがわかる。このことはこれらの計算値を実験値に対し

て描いた図1．6．14をみても明らかである。

60

50

40

ξ

ご　30

　20

志
　10

1。

o

oSandy　loam　Test（A）

盾rand　　　，，　（A）

怩janto　loam，，　（B）

怩ci阯vial　clay，，　（C）

0　　　　　　10　　　　　　20　　　　　30　　　　　40　　　　　　50　　　　　60

－一レ実験値（ton）

図1．6．14　計算値と実験値の比較

　表中5列の各値をみてみよう。これらは式（1．6．1）を用

いた計算値であり，砂である試験地（A）の場合は4列中の各値

と同じである。粘性土地盤である試験地（B）・（C）の場合には・

全般に計算値は実験値を少し上まわつている。この傾向は，

Ballaの計算式に床板側面の抵抗と形状効果を考慮した場合

（表の8列）に特に顕著である。これは主として次のことに

原因している。すなわち，Oちに説明するように，計算にあた

つては実際より小範囲のすべり面を仮定しているとはいえ，

同時に式（1．2．13）や式（1．3．39）が，図1．2．1（d｝．図1．3．

2のように下部からのせん断破壊が地表面にまで達するとい

う仮定に基づいていることに起因している。

　ところで，表中6列の各値は設計式の検討という意味で注

目しなければならない。これらの各値は，床板側面および形

状効果を無視して式（1．3．39）により算出されたものである。

砂に関する試験地（A）の計算結果をみると．埋戻し土がごくゆ

るい場合を除いて，計算値は全般に実験値をかなり下まわつ

ている。床板側面での抵抗などは設計に際する余裕として考

えておくのが望ましいが．これらの結果からみて砂質土をよ

く締固めて施工するときには，これらの効果を控え目に取入

れることは許されるであろう。一方粘性土に関する試験地（B），

（C）の計算結果も’全般に実験値をわずかにFまわつている。

これらの値は地表面にまで達するすべり面の仮定に基づいた

計算値であるから，値がもつと大きくなることが予想される

わけであるが，このようにかえつて実験値を下まわるのは，

式（1．3．39）による設計（現行JECの設計）では，前述の

ように，9〈40°に対してはθo＝60°として計算しているこ

とに主として起因している。すなわち，このような粘性土に

おいてOo＝6‘）°とすることは，実際よりもかなり内側のすべ

り面を仮定していることになり・さらにまた，実際に存在す

る床板側面の抵抗や形状効果を無視したことによつて．実状

とあわない地表面近くの仮想すべり面上の抵抗が相殺されて

いるわけである。式（1．3・39）に基づきtio・：60°とする現行

JECの設計は，粘性土における破壊現象に忠実であるとは

いえないけれども．これらの計算結果からみて設計に際する

一つの便宜的な方法としては使用できるものと考えられる。

ただしこの場合，以Fのことが重要である。すなわち繰返し

述べたように，実験結果の解析には実存の抵抗力である側面

抵抗や形状効果を考慮しなければならないのはいうまでもな

いが，実際設計にあたつてはこれらは設計上の誤差を補うも

の，あるいは裕度としてみておくのが望ましい。いいかえれ

ば・粘性土に対する設計は式（1．5．11）によつて行なうのが

よいわけで，tio＝60°として式（1．3．39）による場合は，そ

の計算値が，床板側面抵抗など期待できるすべての抵抗が最

大に期待できた場合に近似値を与えることに留意しておかな

ければならない。すなわち，粘性土に対する式（1．3．39）に

よる計算値にさらに床板側面抵抗などを見込むならば，その

設計は危険側の設計となるであろう。

　また，Ballaの式（1．2．13）による計算値で床板側面など

の抵抗を考慮に入れない場合（表の7列）は，その仮定すべ

り面がUo＝60°とした著者の場合よりもさらに内側に位置す

るにもかかわらず．6列の各値よりも大きくなつている。こ

れはすでに指摘したように，すべり面上の垂直応力を考慮し

ていないことに主として起因しており，やはり粘性土に関す

る破壊の実状とは大きな隔たりがあるが・第6列の値に関し

て上述した理由とほぼ同様の理由により，計算値が実験値と

結果的にはよくあつている。

一75一



　土すい体重量法（表の9列），土圧法（同10列）．Fr6hlich－

Majer法（同13列）による各計算値は・実験値に比較して

全般にかなり小さく・また締固めの効果が計算値に顕著にあ

らわれてこない。これは．これらの方法においては支持力に

著しい効果を及ぼす粘性の影響を計算に取入れることができ

ないからである。また七里の式による計算値（同12列）は

安全側の設計という考慮によつて粘着力の項を低減している

ので，全般に実験値をかなり’ドまわるが・式（1．2．6）を用

いると11列のように計算値は大きくなる。しかしせん断法が，

これら拡幅掘削施工の場合の地盤の破壊現象とあわないこと

はいうまでもない。

　つぎに，原地盤を鉛直，方形に素掘りした鉛直掘り施工の

場合の試験結果をみてみる。これらは試験番号1－1．］－

1で示されているものである。この場合の破壊面は，すでに

写真1．6．1にその例を示したように・基礎床板外端にそう鉛

直面となるから・計算はせん断法によらなければならない。

表1．6．1の力学常数を参照して式（1．2．5）・式（1．2・6）

を用いて計算した値が，実験値とともに表1．6．6に記入して

ある。この表を見ればわかるように，計算値は実験値よりも

試験地 試験番号 実験値
it㎝）

計算値iton

A 1－1 17．0 12．9

B
1－1 32．3 17．1

U－1 34．7 24．5

C
1－1 31．7 23．4

u－1 40．2 35．9

表1．6．6　計算値と実験値の比較

かなり小さい。このことは，型枠なしにコンクリートを打設

したことによつて・基礎床板側面や底面と土との間に予期以

上の抵抗力が存在していることを示唆している。試みに実験

値と計算値の差を床板側面積と底面積の和で割つてみると，

砂の場合で0．8t／涜2，粘性土の場合には実に2．5～3．5　t／nd

程度の大きな値となる。これらの抵抗力の中には，コンクリ

ート直接打設による予想以上に大きな側面土圧の影響や土間

げきへのセメントミルクの侵入による予期以上の摩擦抵抗の

ほかに，床板と土との強固な付着に起因して床板側面近傍で

破壊面が原地盤へ進行することや・床板底面での一種の真空

効果などの影響があると考えられる。しかしすでに繰返し述

　　　　　　　　　　　　　　　　　べt
べたように1これらの抵抗力は土の種類や状態．施工時の慎

重さ．外荷重の条件などに支配される不確定なものであるか

ら，実際設計にあたつてはごく控え目に評価するか，あるい

は無視するのが望ましい。

6．8　実物大鉄塔の倒壊試験における基礎の

　　　設計と実験結果との対比

　鉄塔4脚を完全に固定した鉄塔上部構造体単独の倒壊試験

は，小型模型および実物大鉄塔を用いて従来からかなり多く

実施され，設計荷重との関連において上部構造体の強さにつ

いて種々の検討が加えられてき惑）しかし実際問題として鼓

塔の各脚は完全に固定されているわけではなく．鉄塔上部構

造体が破壊に至るときには，基礎に不同変位を含めたかなり

の変位量が生じているはずである。基礎に不同変位が生じた

場合には・4脚固定の場合に比べて鉄塔上部構造体の強度は

かなり低Fするであろう，ということは従来から予想されて

いた。そしてこの低下量が2～3割にも達するのではないか

という推測が．経験やごく小規模な模型試験を通して，一部

の卓越した技術者や研究者によつて行なわれてきた。しかし．

このような場合の理論的解析は一般に非常に困難であつて，

ごく単純化した条件下でなければ理論的推定は不可能とされ

てきた。さらにまた基礎を含む実物大銭塔の倒壊試験も，設

備その他が非常に大がかりになるのに加えて，引揚力を受け

たときの基礎単独の挙動が明らかでなかつたので，従来実施

されるまでには至らなかつた。このような理由により，基礎

に不同変位を含むかなりの変位fiが生じた場合．鉄塔上部構

造体の強度がはたしてどの程度低下するか，さらに．各構造

部材や基礎の実際的な挙動はどうか・などについてはほとん

どわかつていなかつたといつて過言ではない。

　本節でとりあげた基礎を含む実物大鉄塔の倒壊試験は．主

として基礎の不同変位が上部構造耐力に与える影響を調べる

ことを目的として実施されたもので．この種の試験はわが国

で始めてのものである。本節では，著者が実際に行なつた試

験地地盤の調査と室内土質試験．基礎引揚の予備実験および

本実験における基礎の設計，基礎の施工および実験結果の解

析等について重点的に説明し．その他のことについては必要

に応じて簡単に述べることとする。

　実験に用いられた鉄塔上部構造体は，77KV級の標準鉄塔

であつてその寸法の概略は図1．6．15に示されている。この鉄

塔はSS41鋼材使用のもので・4脚完全固定の条件下で倒壊

試験が行なわれ，すでにその強度がわかつている鉄塔である。

すなわち，試験結果によると，この鉄塔は4脚固定において

設計荷重Pに対して3．6・Pの極限強度を発揮した。

　上記4脚固定の場合の極限強度3．6Pにおける引揚脚下部

の引揚力は約25tとなる。そこで，基礎を含む本実験におけ

る引揚側2脚の基礎のうち1脚の基礎は，鉄塔各脚基礎の不
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図1．6．15 試験用鉄塔

loo

変位量の生起によつてよ部構造の限界強さは2～3割低下し

てくるであろう，という推測をたてていた。

　また基礎の施工法に関しては・この種の中小鉄塔で，しか

も原地盤の状態からみて実際によく用いられる工法という意

味で，鉛直掘り施工法が希望された。この場合基礎の設計や

試験結果の解析に多少の困難さが予想されたが，試験鉄塔の

根開きが小さいことも考慮に入れて・この希望を受け入れる

ことにした。

　さて本実験にさきだち，基礎単独引揚の予備実験を行なう

ことになつた。予備実験の位置の土の粒度組成は，図1．6．16

に示すように，本実験地のそれと多少異なつていたが，この

程度の差は設計に際してカバーすることにして・敷地の関係

→10

ラ

一
（

優粒

一

　sD（●）

OI

本ぽ狛地
予賃ぱ験地

10－）
n5　　　　ハ

図1．6．16　粒径加積曲線

5　　　　10

同変位による応力再配分を考慮に入れた上で・20t強の限界

引揚抵抗力を有し，かつ引揚側両脚基礎の間に上部構造体の

限界時において，15卿前後の不同変位が生ずる．という非常

にむずかしい条件が，基礎設計に対して要求された。すなわ

ち，基礎を過大に設計するとその引揚抵抗力が過大となり．

上部構造体を破壊させるような大きな引揚力が作用しても・

基礎の変位量および不同変位量がきわめて小さなものとなつ

てしまい・4脚固定の工場試験の場合とほとんど変らなくな

つてしまう危険性がある。また反面・引揚側の基礎の抵抗力

があまりに小に過ぎると，上部構造体の強度にはまだ十分余

裕があるのに，基礎が完全に抜け上つて自由状態となり，基

礎単独の引揚試験ならともかく・基礎と上部構造体との同時

試験の意味がなくなつてしまう。いいかえると，上部構造体

の限界時には引揚側基礎の1つがほぼ限界状態に達すること

が理想であるとして，これが基礎設計に際して要求されたわ

けである。また引揚側2脚間の不同変位fi　15mOZ前後という

のは，主として鉄塔上部構造関係の技術者や研究者から出さ

れた要求であり・彼らは・この程度の不同変位量がこの種の

鉄塔上部構造に許しうる最大のものであり・この程度の不同

上やむをえず本試験地点から約25m離れた地点で実施する

ことにした。これらの位置的関係は，本実験に際する載荷用

鉄塔（引留鉄塔）の位置とともに，平面図1．6．17に示してあ

る。試験に際する埋戻し土の締固めは・重量約30㎏の木製

重錘により・まき出し各層（30㎝）3回転圧することにし

て締固めの予備試験を行なつたところ，埋戻し土の含水比

10．0％に対して単位体積重量が1．60t／㎡となつた。ほぼ

同じ状態における土の三軸および一面せん断試験を行ないψ

を求めると・9＝32°～37°となつたので9÷35°と考えて

よいことがわかつた。またこのような不飽和砂質土のCの決

定はかなりむずかしいが，上記せん断試験と著者の経験から

e＝0．3t／n2として大過ないと考えられた。

　以上の調査結果をもとにして種々の比較設計を行なつた。

詳細は省略し，ここでは予備実験に用いることにした基礎体

の寸法のみを示すと図1、6．18のようである。さきに述べたよ

うに，施工は鉛直掘り施工法で行なうことになつているので

設計はせん断法で行なわなけれぱならない。図1．6．18に示す

基礎体ではDf－2・5　m・B＝1・S　m・　Vi　＝8・1°㎡・V・＝

2．90㎡・G（載荷装置も含む）＝5．74tであるのでl　r＝
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図1．6．17　試験現場

傭試験の位置

1．60　t／ma∂＝0．3　t／㎡2，9＝35°として式（1．2．5）

および式（1．2．6）からRを求めると次のようになる。ただ

し式（1．2．6）においてK＝0．5とした。

　　　R＝32．1（t）

一見してもわかるように，R：32．1（t）は上述した3．6　Pに

対する25tを上まわる。さらに前節後半に示した鉛直掘り

施工特有の強度増加を考えると，この予備実験用の基礎が・

本実験用の基礎に転用するにはやや過大であることが当初か

ら予想された。しかし著者は，本実験における引揚側2脚の

うちの1脚の基礎には原地盤と床板との間に鉄板を入れて縁

切りをし・強度低下をはかると同時に．一方の基礎では床板

コンクリートを型枠なしに直接打設して大きな強度をもたせ

ることによつて，両者間に強度差をつける考えを抱いていた

ので，この種の砂質ロームで床板コンクリート直接打設によ

る効果がどの程度期待できるかの確信を得なけれぱならなか

つた。このためには基礎は大きいめの方が有利であり，また

C＝0．3t／n2にも少し不安があつたので・この意味でも予

備実験では少し余裕をみておいた方がよい，という考えに達

した。

　予備実験における基礎の引揚方法，測定その他は前節まで

に述べた実験の場合とまつたく同じであるので’引揚荷重と

基礎の変位量に関してのみ示すと図1．6．19のようである。図

0．8

「「」一
6

吟．N

◆ 』　『　N

円o

1．8

（単位m）

図1．6．18　予備実験用の基礎体
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！♂：百｛

図1．6．19　引揚力と引揚量の関係

⑳

中点線の部分はオイルジヤツキのブルドンゲージに故障が生

じて正確な値が読みとれなかつた部分であるが，いままでの

経験（たとえば図1．6．7～図1．6．10）から判断して，この点

線部分の推定は非常識でないと確信している。さてこの図を

みれば，基礎の限界引揚抵抗力は60t程度であり，変位量が

急に増加を始める30tまでに．床板コンクリート直接打設の
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効果が特に顕著にあらわれていることが予測される。上述し

た計算によるとR＝32．1tであつたから，この効果は60－

　32．1手28tとなる。これは，比較的きれいな砂と粘性土に

関する前節での経験に基づく著者の予想をかなり上まわるも

のであつた。試験後の掘削調査によると．やはり床板付近に

おいて原地盤への破壊面の進行が認められたので，このよう

な効果の量的評価をどのようにするかは非常にむずかしい問

題であるが・試みに一つの目安として．前節同様28tを床板

側面と底面積の和で割つてみると約4t／n2となる。

　つぎに・上述の予備実験の結果を参照して・本実験用の基

礎の設計を行なつた。予備実験は41年4月16日に行なわれ

たが．本実験の予定日は梅雨期に入る6月2日であつたので

予備実験時よりも埋戻し土の含水比および単位体積重量が上

昇することが予想された（事実何度かの雨があつて，本実験

時の埋戻し土の含水比および単位体積重量はそれぞれ20％，

1．8　t／m8前後となつていた）。乾燥している場合に散水する

ことは比較的簡単であるから．予めかなり湿潤した状態を想

定して設計することにした。含水比18％・γ＝1．8t／m3

の状態にある本実験地の土のせん断試験によると，0＝0．5

t／n2，9＝35°であつた。

　各脚基礎の強度に差を生じさせるためには，基礎体自体の

大きさを変えることも考えられるが，設計における種々の推

定や施工が面倒で誤差の入る可能性が多いのに加えて，この

ようなことは実際的でない。そこで各脚基礎は4基とも同一

の大きさとすることにした。そしてさきに説明したように，

引揚側1脚の基礎では床板と原地盤との間に2枚の鉄板を重

ね合せてそう入し，原地盤との縁切りをすることによつて，

他方の引揚基礎との間に抵抗力差をつけることにした。なお，

実験地の標準貫入試験結果によると，深度2m以下ではN値

が50以上となつていて．圧縮側2脚の基礎の沈下はごく小

さくて問題にならないと予想された。

　さて・この際も種々の基礎に関して数多くの比較設計を行

なつたが，詳細は省略して，本実験用基礎として採用するこ

とにした基礎の寸法のみを示すと図1．6．20のようである。予

備実験の結果ならびにγ．Cの上昇を考慮して，予備実験用

基礎よりも小さくした（これは77KV級鉄塔としては標準的

な大きさの基礎である）。図1．6．17における圧縮側基礎A，

Dに関しては・計算するまでもなく図L6．20の基礎で十分で

あつたので，ここでは引揚側の2つの基礎B，Cについての

設計計算の結果を示す。基礎Bが引揚抵抗力の大きい方の基

礎であり・基礎Cが床板と原地盤間の縁が切られた，抵抗力

小の基礎である。

　図1・6・20において’B＝1・6m・D＝2．15mであるから，

0．3

「［］；
●

o

の 卜
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図1．6．20　本実験用の基礎体

γ4＝5．50　mS．また基礎体の土中体積Vo＝1．50㎡，さらに

基礎体全体の体積は1．55m3であるので，　G＝1．55×2．4＝

　3．72　tとなる。さてC脚においては・床板側面に2枚の鉄板

をはさんで完全に縁切りしているので・床板側面の抵抗は無

視できる程度に小さいと考えてよい。そこで式（1．2．6）に

　おいて，D＝2．15－0．45＝1．7mとし，　K＝0．5，　r＝

　1．8t／石8・c＝0・5　t／n2，9＝35°として，　T’を計算して

式（1．2．5）からRを求めると次のようになる。

　　　ftニ22．2（t）

一方B脚の基礎についても・D＝2．15mとして同様の計算

を行なうと26．gtとなる。これに・床板コンクリート直接打

設の効果を見込んだ。予備実験地と土質はほぼ同じであり，

また同様にごく慎重に施工するとはいえ．これの量的評価に

は多少の不安が残るのはやむをえなかつた。しかし予備実験

の結果を参照して・床板側面積と底面積の和に4t／倫2を乗

じた値21．8tを見込むことにした。その結果，　B脚の限界引

揚抵抗力は次のように計算された。

　　　R＝　26◆9　十21・8　＝48．7　（t）

　さて埋戻し土は比較的よく締まつた状態となるので，予備

実験の結果と現在までの著者の経験とをとおして・基礎が限

界引揚抵抗力22．2tあるいは48．7tを発揮するためには，

20蹴前後の変位量を伴うであろうという推測のもとに，本

実験における荷重～変位量の推定曲線を描いた。これが図1．

6．21中の一点鎖線および破線で描かれている曲線である

（実際には多くの比較設計を行ない，この種の曲線も種々描い
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図1．6．21　引揚力と引揚量の関係

25

たわけであるが，ここでは本実験に採用した基礎についての

み示してある）。

　ところでさきに述べたように1上部構造体の限界強度は，

15徽程度の基礎の不同変位量に起因して2～3割低下する

ことが予想されているので・上部構造体の限界時にはC脚基

’礎に20t前後・B脚基礎には荷重再配分もあつて20tか

ら20数tの引揚力が作用するのではないかと考えられた。

この条件にできるだけあうよう基礎設計に苦心したわけであ

るが，図1．6．21の推定曲線はこれらの条件を満足すると考

えられた。すなわち，C脚基礎は上部構造体の限界時におい

てほぼ限界引揚抵抗力時に近くなり，しかも20蹴前後の変

位量を伴なう。このとき同時にB脚基礎は20数tの引揚力

を受けながら・その変位量は2～5㎜程度にとどまると推定

したわけである。

　このようにして設計した基礎を施工したのち，図1．6．15

に示した所定の鉄塔が組立てられた。載荷方法は．作業の都

合もあつて2．4P（一定）の鉛直荷重をインゴット方式で最

初から作用させておき，チエンブロツクと載荷用鉄塔（引留

鉄塔）‘こより水平荷重が順次加えられた。水平荷重は・0．5

P（4脚固定状態における引揚脚の計算鉛直引揚力1．72　tl：

相当）→1．OP（同5．67　t）→1．5P（同9．63t）→2．OP

O司13．59）→2．4P（同16．75t）→2．6・P（同18．34　t）→

2．8P伺19．92t）→3．OP（同21．50　t）のように順次載荷さ

れ，3．OP載荷中に圧縮側A脚最下節で鉄塔は音をたてて座

屈破壊した。なお水平荷重の載荷位置は図1．6．15に示すとお

りであり，各荷重段階の載荷はF部より順次上部に向つて行

なわれた。載荷に要する時間は10分前後であり，そして各

荷重段階において一定荷重が保持される時間はその後5～7

分間とされた。また基礎の鉛直および水平変位は差動変圧器

とダイヤルゲージを併用して測定し・ストレンゲージその他

を利用して鉄塔各部材の応力やたわみ量が測定された。

　ここでは鉄塔各部材応力その他については触れず，基礎に

ついてのみ実験結果を示し，考察を加える。各段階荷重に対

して鉄塔各脚の鉛直変位量をプロットしたのが図L6．22で

ある。この図をみれば明らかなように，圧縮側A・D脚の基

D胸
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B日
c脚 20P
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一，［≡］ 国、
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o　ダイヤルケーン
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引鋤量（民）●一一
一

沈下量（一）

図1、6．22　荷重と変位量の関係

礎の沈下量はごく小さく，当初予想したように無視できる程

度であつた。一方引揚側C脚の基礎の変位量は上部構造体座

屈時において16徽，同じくB脚での変位量は2蹴を示し・

変位量に関する設計当初の予測がきわめて正しかつたことが

わかる。また各荷重段階の最終時において，鉄塔最下節各部材

応力より算定した基礎の鉛直引揚力を鉛直変位量に対して描

いたのが，図1．6．21中実線で示されている2つの曲線であ

る。B脚においては設計時に予測した曲線とほぼ完全に一致

しているといつて過言ではなく，かつ鉄塔座屈時に25tの

引揚抵坑力を示しているのもまつたく予期したとおりである。

一方C脚においては，実測値は全般に予測をやや下まわつた

が，しかし鉄塔座屈時には’すでに述べたように’16maの

鉛直変位を示し，かつこの曲線形から判断して18～19tの

限界引揚砥抗力を有していたと考えられることから，設計は

きわめて正当であつたと結論される。またこの実験において

引揚側2脚の基礎間に15maもの不同変位が生ずれば・鉄塔

上部構造体の強度は4脚固定の場合のそれを2～3割下まわ
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るであろうとした上部構造関係者の予測が正しかつたことも

証明された。

　なおこの実験をとおして．鉛直掘り施工による抵抗力増大

の効果がさらに再認識されたが，同時にたとえば同じ砂質土

でも前節試験地囚の1－1と比較すれば明らかなように，原

地盤の状態やその他不明確な要素によりきわめて大幅に変動

することもあらためて認識された。このことは非常に重要な

ことであつて，基礎に作用する繰返し荷重や雨水の浸入等に

より，施工当初の効果が永続するか否かの疑問の解明，さら

にこの効果の力学的な解明がなされるまでは，実際設計にあ

たつてはごく慎重に取扱わなければならないことを示してい

る。

6．9　結 論

　本章では・砂質土および粘性土中に埋設された種々の大き

さの実物大基礎の引揚試験および基礎を含む実物大鉄塔の倒

壊試験に関して’設計・施工，試験結果の解析を行ない，種

々の検討と考察を加えた。得られた結果を要約すると以下の

とおりである。

　ωすべり面や地表面のき裂の発生状況は・前節までの室内

試験で得られた結果とほぼ同様であつた。すなわち，砂質地

盤では，基礎床板近傍から発生したすべり面が連続して地表

面にまで達するのに対して，粘性土地盤では，下部からのす

べり面の発生に加えて地表面から引張りき裂が発生し’両者

が合したときに基礎の抵抗力は限界値に達する。

　②変位速度が急激に増大する境界の荷重は長期荷重に対す

る一つの降伏荷重と考えられるが・現場実験におけるこの荷

重は・砂地盤で限界荷重の75～85％，粘性土地盤で55～

85％程度であつた。

　（3）式（1．6．1）および式（1．6．2）による計算限界引揚抵

抗力は・実験値とよく一致した。また破壊の実状は少し異な

るけれども，粘性土に対しても式（1・3．39）による設計が一

つの便宜的な方法として使用できることを示した。

　｛4｝鉛直掘り施工に際する床板側底面の抵抗力がきわめて大

であることが明らかとなつたが，また同時にこの抵抗力が，

原地盤の状態やその他不明確な要素によりかなり大幅に変化

することも明らかとなつた。

　㈲基礎を含む実物大鉄塔の倒壊試験における基礎の設計は，

非常に満足すべきものであつた。また引揚側2脚の不同変位

量が15蹴前後に達すると，鉄塔上部構造体の強度が2割程

度減少してくることが明らかとなつた。
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第7章　引揚抵抗力に関する近似計算式の誘導および実験結果との対比

7．1　概 説

　現在多くの大型鉄塔基礎が，著者による基本式（1．3．39）

に基づいて設計されていることはすでに述べた。この場合・

電力会社などでは一般に・使用頻度の高い，標準的な寸法の

基礎体や根入れ深さに対しては電子計箪機による計算が進め

られていて，土質条件さえ与えれば簡単な計算で設計できる

ようになっている。しかし基礎体寸法や根入れ深さが標準的

でなかつたり・たとえ標準的なものであつたとしても手計算

で設計しなければならない場合には．設計計算はかなり繁雑

で予期せぬ間違いを生ずる可能性もある。このために・近似

度がきわめて高い状態において理論式を簡略化できれば都合

がよい。

　本章においては・上述した理論式の簡略化という目的と，

限界引揚抵抗刀に関して従前から現象的には気付いていたけ

れども・理論的に説明できていなかつた重妾な実際現象を説

明する目的でもつて・式の新しい展開と近似化を行なうと向

時に，前章までに示した実験結果や他の研究者によつて行な

われた週去の実族結果を再整理し・これらと新しく求めた近

似式による値とを対比検討する。

7．2　理論式の新しい展開

　限界引揚抵抗力Rに関して誘導した基本式はすでに式（L

3．38），式（1．3．39），式（1．3。40）に示した。

　ところで，図1．7．1の幾何学的T％　t糸により次の関係式が成

立つ（図1．7．1は図1．3．2と同じである）。

丁川噂
　ヘペ

⊥一＿；＿’

　1（n，o）

D，＝（t一ρ。）COSα

B，＝B、＋（‥ρ、）8inα

Xo＝B，十lsinα

　　　1）sinα
ρ，＝ ｽi。θ。

1＿⊇si・（α＋θ・）

　　　　　sinθ0

一方対数ら線の性質により・

　　　tO，＝ρo　eeotanep

．，
^＼、

～2三4（

（1．7．1）

（1．7．2）

ンバ⇒
一；ソc瓶，♪．）

なる関係があることに着目して，式（1．7．1）中のD2．B2，

Xoを床板部半径B1と埋戻し深さDを用いてかきなおすと次

のようになる。

；≡曇：：／　（1・…）

ここにαP

ける。

α2，α3は㌢とOoの関数であり．次のようにか

a・－
炎增o・i・（α＋・・）一謬｝

c・・　一・a・…α一
E｛・i・（α＋ee）－

　　　Slnα8111（α十θo）
α3＝
　　　　　　sin　e，

8inα
eeo　tan　e

｝

（1．7．4）

ここで根人れ，PM比ともいうべきDとBlの比をAとおく。すな

わち．

　　λニ，lll

　　　　　B，
（1．7．5）

式（1．7．3）・式（1．7．5）を用いて，式（1．3．38）に示さ

れているすべり面係数a．bをかきなおすと次のようになる。

α＝亙＝B・＋α・1）

　　B、　B、＋α，1）

b＿巫＿α・D＝
　　B2　　B，十α21）

叢1｝
（1．7．6）

図1．7．1　基礎体中心断面図 ところで，式（1．3．39）の左に関する式をかきなおし・式
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（1．3．39）をあらためて書くと次のようになる。

鷲総麓㌫；；｝・…．39a）

式（L3．39α）のK1について・式（1．7．6）を用し．』，

πム麹（1は次のようになる。

　　　πB2SKi＝B、s（α、xs＋α、X2＋α、N）　　C・17．7）

ここにα4・α5・α6はやはり9とθOの関数であり，次弍で

あらわせる。

α・＝π｛（α・一α・）（α・2Fb＋α32Fi＋α・α・F‘＋α・α・F2＋α、cv、Fs）＋α、α，2｝

α・＝π［（α・一α・）｛α・（Fs＋F，）＋α、（巧＋2凡）＋α，（2F，＋F，）｝＋2α、α、］

α・＝π｛（α・一α、）（F，＋F，＋F，）＋α、｝

一方・1（2に関する項π　B；K2についても同様に次の形でかき

あらわせる。

　　　πB・2K・　＝　B、2（α，λ2＋α，N）　　　　（1．7．9）

ただし・α7・αsは次のとおりである。

　　　：：1援：：：1㌫蕊3蝸｝｝（一）

粘性土の場合・正しくは上記K2の代りに式（1．5．11）に示し

た超を用いなければならないが，K，tを用いた場合でも式

（1．7．10）の内容が少し変るだけで式（1．7．9）の形は変ら

ない。

　さて，式（1．7．7）’式（1．7．9）を式（1．3．39のの岐

初の式に用いて・この式の右辺をかきなおすと次のようにな

る。

π（7B・3K・＋cB，2K，）＝β、（1）s＋β，1）t＋βsD）　（1．7．11a）

あるいは

π（7B・SK・＋cB・2K2）＝β，’（B、t＋β，’B、＋β。・）（1．7。11b）

ここに係数βはγ．e，9，

される。

　　　β、＝7α，

　　　β2＝（7αbB、＋cα，）／7α、

　　　βsニB、（7α6B、＋cαs）／7α，

　　　β，’＝7α6

　　　β・’＝（7α。1）＋¢α8）／7αe

　　　β8’＝D（7α‘D＋cα7）／7α，

Ct　oの関数であつて次のように示

（1．7．12）

したがつて・基礎埋設地盤の状態がきまつた場合，すなわち

γ，etψが与えられた一定値である場合を考えてみると，

（1．7．8）

一定のtioに対して，式（1．7・12）により・Blがきまつてい

るならば，β1・β2・β3は一定の常数となり’また∠）を一定

とすると同様にβ1’・似・βイは常数となる。ところで式

（1．7．11）のような形の式を両対数紙上にプロットすると，

対数紙の各サイクル内の範囲においてt式の左辺は右辺内の

変数（たとえばDとかbl）に対して。きわめて精度高く直線

で近似できることが谷易に確められる。したがつていまγ・

c，V，∂。のうち9のみを変数とすると’式（L7．11）は

D，Blの適当な範囲において次式のように近似できること

が推定される。すなわち，

　　　π（γB，SK，＋cB，2K，）＝m、Br・D”t　　（1．7．13a）

あるいは

　　　π（7B・SK，十cB22K，）＝？n　2Br3N　s‘ （1．7．13b）

ここにm・nはψの関数である。上式は，基礎体重量および

柱体部体積の影響を除いた土±，gの限界抵抗力（ft－G＋γU3）

が・両対数紙上でB・・Dあるいは2に対して直線となること

を示唆するものであり．この正当性は・以下における近似式

の誘導過程と次節に示す実験値との対比において実証される。

　さてつぎに具体的な近似式について考えてみる。すべり面

の決定は厳密には作図法によらなけれはならないが，すでに

4．6節で示したように，砂質土に関してはOo＝　60°として

一義的に定めたすべり面が，作図法による多くの計算結果や

実験結果とかなりよく一致する。また粘性土に関しては，5，

4節あるいは6．5節に示したように，その破壊状況が砂質土

の場合とは少し異なり・doが一般に35°～45°程度となる。

そして同時に式（1．3．39α）中のK2を正しくは1（∠に修正し

なけれぱならないことを示した。しかし一方，現象的には少

し異なるけれども，設計上の繁雑さを避けるための一つの便

法としては，θo＝60°として式（1．3．39）を用いると，そ
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の計算結果が実験結果と比較的よくあうことを現地実験の解

析によつて明らかにした（6．7節参照）。以上の理由により，

以下に示す近似式においては∂cr＝　60°とする。

　式（1．7．11）が式（1．7．13）のような形で精度よく近似で

きるであろう．ということを上に述べたが，同様の理由によ

り，K，，　K2に関する式（1．7．7）および式（1．7．9）は2

の適当な範囲において・次のように近似できることが推定さ

れる。すなわち一定のOo（＝60））に対して，

隠霊：；こ認ぱ｝

あるいは

（1・7．14）

；：㍑：霊：：1ゴ：認；㍑；1劉（L7．14a）

ところで，多くのD，Bl　k・よびψに対して式（1．3．39）に

、盲Sk

ー

1000

500

100

50

10

5

0．5　　　1

－　　2

5 IJ

図1．7．2　　πbr23・Kl／が13とAの対｛糸

？C　　30

より厳密に計算したKl，　K2を用い．　（π　B23K1／B13）およ

び（πβぷ2／B12）を両対数紙上で2に対してプロツトする

と図1．7．2・図】．7．3のようになる。図1．7．2は1（1に，　ま

400

捌

100

50

10

5

0．5 1

λ

5 10 20　30

　　　　図1．7．3　π　tiZA2／ts12とλの関係

た図1．7．3がK2に関するものである。0≦9≦45°の如囲に

おいて5°間隔の9に対し，．0およびtSlに関してそれぞれ

】．4m≦D≦8m，1．Om≦B：≦7．Omの範囲にわたる多

数の計算が行なわれたが，図には，繁雑さを避けるために・

適当に省略して描いてある。これらの図をみれば明らかなよ

うに・一定のψに対する各点は・予期したように，λの適当

な範囲内において直線によくのつているが，0．5二λ≦10

の全範囲にわたつて一つの直線で近似するのは少し無理であ

る（式（1．7．7），式（1．7．9）においてπβ～1（1，πβZ1（2

をBlやD単独に対してプロットした方が，いつそう広い範囲

にわたつて直線を保持するが・この場合には最終的な近似式

の形が以Fに示すものよりはるかに複雑になつてしまうとい

う欠陥がでてくる）。そこでこれらを便宜上3つのtiR域1す

なわちO．5≦A≦1，1≦λ≦3，3≦λ≦10の範囲に分

割して考えてみる。なおここでλ＜0．5，2＞10の場合を

除外しているのは，実瞭問題として不必要と考えられるから
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である。

　図1．7．2，図1．7．3に基づいて式（1．7．14）中の∫1㈲～

∫4㈲を決定しなければならない。図中の各直線においてλ

＝1に対する．いわゆる切片がf，（9・∫3㈲であり，　直線

のこう配が∫2㈲’∫4㈲であることはいうまでもない。そし

てこれらの係数∫1㈲～右㈲が9の簡単な関数になれば好

都合である。いま試みに横軸にψをとり，∫1幼，∫3働を

プロットしたものが図1．7．4である。この図で∫3⑭と0．5

≦2≦3の場合の∫1㈲は縦軸左側の目盛に，また3≦λ≦

10の場合の∫1㈲は縦軸右側の目盛に従う。この図をみれ

t

12 34
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’
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8 26

’

’
’
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万（9） ゐ（ψ）

r－一く一一一、’2
’ ← 0．5≦k3◆＿ 0．5≦λ：〔3 14

’
　’’

m ← 3≦k10●＿ 3≦λ≦10
’

10
0　　　　　10

－一一”9（o，

20 30

肌7・4∫1㈲・．f3（りと卿関係

（含×

ー

は明らかなように，∫1（の～9および∫3働～㌢関係は望

ましい直線関係になることがわかる。図に示されているよう

に，0．5≦λ≦1および1≦λ≦3の両領域にわたつて，

∫1㈲，∫3㈲に関する関係式が各1個となるのは次の埋由

による。すなわち図L7．2，図1．7．3をみればわかるように，

0．5≦2≦1および1≦1≦3の両領域における各直線のこ

う配は異なるけれども，これらはλ＝1で連続するので，2

＝1に対する∫1傾，f3（V）はこれら両領域において共通と

なるからである。また図1．7．4で特に注意しなければならな

いのは・3≦λ≦10の範囲における∫1㈲としてはλ二3

に対する値をとつていることである。このようにしたのは，

図1．7．2において1（1に関する3≦1≦10の領域の直線をR

＝1まで延長してみれば容易に推測されるように・∫1㈲～

9関係が簡単な直線関係とならずに最大値を有する曲線関係

になつてしまうからである。したがつて・この領域における

図1．7．4中の∫1㈲は・厳密な意味では式（1．7．14α）の表

示における∫1㈲とはその意味が少し違うわけであり，のち

に示すように，この領域の（π　B23K1／B13）に関してのみR

の項が（2／3）となる。しかし，本質的に式（1．7．14）

の形がくずれるわけではないから，式の形態上他と同様に

∫1働とかいておくことにする。

　図1．7．5はf2（9）・∫4働に関する同様の図である。この場

合も9の小さなごく一部を除いて．きれいな直線関係が得ら
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図1．7．5∫2㈲，∫4㈲とψの閉係

れることがわかる。原式の簡略化という意味において，凶1，

7．4，図1．7．5の直線関係は非常に好郡合であるというべき

である。

　∫1㈲～∫4㈲は表1．7．1に→舌して示されている。以上

∫1＠） ノ2ゆ） ∫3ゆ｝ ∫4（ψ｝

0．5≦λ≦1 0．056ψ

@　十4．000

0．007g
@　＋1．000

0．027ρ

@　＋7．653
0．0029
@　十1．052

1≦λ≦3 0．056ψ

@　＋4．000

0．016ψ

@　十1．100
0．027g
@　＋7．653

0．0049
@　十1．103

3≦λ≦10 ＊O．5979

@　十10．400
0．0239
@　＋1．300

0．013ψ

@　十6．110

0．0｛戊5ψ

@　十1．334

・（≦B13）、一、における値

表1．7．1　∫1ゆ）～∫4ゆ）の値

により・式（1．3．39α）の最初の式の右辺のπσξA1および

πB22K2は近次的に次のように間略化してかくことができる。

すなわち，
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0．5≦N≦1，の場合

　πB，sK，ニ（0．056g十4．OOO）B、3N（o・ooTv＋1・ooo）

　πB2tK2＝（0．027g十7．653）B12）㌧（o・OOtO＋t・Ob2｝

1≦）v≦3，の場合

　πB，SK、＝（0．056g）十4．000）B，3N（o・°leep＋1・100）

　π」B，2K，＝（0．027g十7．653）B，2λ（o・eoce＋1・los）

3≦N≦10，の場合

・B23K・・一（・・597q＋・・・…）B・s iの一＋1・…）

　πB22K，＝（0◆013g）十6．110）B12）㌧｛o・oabgP＋1・ss“

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1・7．15）

ここに．ψはラジアンではなく度数（°）表示である。なお

図1．7．5をみればわかるように，3≦λ≦10の場合，ψの

ごく小さな範囲において少し直線からはずれる部分があるが・

これに原因して，この範囲において式（1・7・15）から算出さ

れるπ、θ～1（1，πβ』1（2の値は少し精度が落ちる。しかしそ

の他の場合に関して式（1．7．15）から算出されるこれらの値

は．式（1．7．15）の誘導過程の当然の帰結としてその近似度

はきわめて高く，式（1．3．38）・式（1．3．39），式（1．3．40）

から計算される厳密値との誤差は，全般に3％以下にすぎな

いo

7．3　実験結果の再整理と計算値との比較

　この節で再整理し，対比検討しようとする実験は，著者・

Bana3，）七里42　Turner5）などによつて行なわれた多数の

室内模型実験と・前章に示した現地模型実験の一部である。
M。，s61　P、，。，s。n’），　C1。m。nt、8）H。ikkila　9）など、。よつ

てもかなり多くの実験が行なわれているが，これらは特殊形

状の基礎体であつたり・持殊な施工法の場合がほとんどであ

るので，ここではとりあげない。また現地実峻に関しては．

前章に示したように粘性土に関する実験もあるが，B，k’よび

1）の観点からみるとこれらの変化個数が少ないので省略し，

砂質土に関する実験のみをとりあげる。

7．3・1　著者らによる室内および現地模型実験

　まずはじめに・第4章の4．7節までに示した砂に関する一

連の室内実験からみてみる。実験に用いた基礎体はすでに4，

2節で説明したように，表1．4．1中のyVE　1（2、81＝18㎝），

拓2（2B，；24cm）・yVCo　3（2　B1＝30cm）の合計3種類

の円形床板基礎である。実齢時の砂囚の状態は，やはり同章表

1．4．2に示したように4種類であり，また基礎の埋戻し深さ

Z）を20，30，40，50，60㎝に変化させたこともす

でに説明した。これらに関する試験の総個数は54個であり．

すべての実験値は表1・4．3に示してある。さて図1．7．6はこ

Air　dry　　　　Air　drv
sand　（1）　　　sand　（2）

　100

旦1：

ミ、。’”

さ

尾20
　　　　　　　　2B，（cm）　　　18　　　24　　　30

　　　　　　　　実験値　　o　　Φ　　●

　　　　　　　　計算値
　10
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　　“一一D（㎝）

　図1．7．6　（R－0＋γV3）とDとの関係（B，＝一定）

れらの値をもとにして実験結果を再整理したものである。す

なわちこの図は，表1．4．3中のRに基づいて，基礎体の影響

を除いた限界引揚抵抗力（R－0＋γV3）を計算し，これを

Dに対して両対数紙上にプロツトしたものである。またBl

に関しては，そのB，の変化個数が少ないうらみはあるが，同

様に（ft－G＋γグ3）～2Bi関係を両対数紙上に描いた一例

が図1．7．7である。これらの図には，比較のため，式（1．

7．15）から算出したπβ～1（1，πβ221（2を用いて求められた計

（eo

ﾕ）
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図1．7．7　（R－G＋γV3）と2B，の関係（ρ＝一定）
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算値も併記されている。図1．7．7の横軸にBlでなく2B，をと

ったのは．Blではプロットされる各実験値の間隔があまりに

短かすぎるためであり，いずれに対して描いても本質的には

何ら変るところはない。さてこれらの図をみれば，実験から

得られた（R－0＋γV3）は，両対数紙上においてDまたは

B，に対して明らかに直線関係にある。そしてこの事実は，式

（1．7．13）によつて理論的に説明される。また式（L7．15）

に基づく計算値も両対数紙上で直線となり．かっこれらが実

験値と比較的よい一致を示すことは，やはり式（1．7．13），

式（1・7・14）の推論の妥当性を示すものである。なお各場合

にっいて・すべり面の作図法に基づき式（1．3．39）で厳密に

計算した値が，以上に示した実験値と非常によくあうことは

すでに4．5節において示した。

　図1．7．8は，第5章の5．9節までに示した関東ローム（ω

＝90～95％，　γ＝　1．139！／’』∂｝　e＝809嚇，　Sc7＝200）

に関する実験結果を再整理したものである。ここに再整理し

た実験に用いた基礎体は’上記の雁1・ytE　2，　yt〈o．3の円形床

板基礎と表1．4．1に示した正方形床板基礎妬8，柘9，λ610

2B、（㎝），実験値，計算値
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図1・7・8　（R・一一G＋γU3）とDの関係（β1＝一定）

の合計6種類である。Dは20，30，40，50㎝の4種頬に変

えられ，図にはこれらに関する全試験結果がプロットされて

いる。図1．7．8（α｝は円形床板基礎に，また図1．7．8㈲は正方

形床板基礎に関するものである。これらの図から明らかなよ

うに・円形床板基礎の場合はもちろん・正方形床板基礎の場

合にも，実験値は両対数紙上で明確な直線関係を示している。

なお式（1．7．15）に基づく計算値が，図のようにかなりはず

れてくるのは次の理由による。すなわち，6．7節で検討し，

指摘したように，粘着力の比較的大きな粘性土にもかかわら

尤設計の便法として砂質土と同方法でθO＝60°として計算

できるのは，実物大基礎のように床板側面と土との間の摩擦

抵抗などがかなり期待できる場合に限られる。ところで一方，

図1．7．8に示す実験での模型基礎では床板厚はわずか1㎝に

すぎず，このような抵抗は期待できない。以上の理由により，

粘性土の場合の小型模型実験では，式（1．7．15）による計算

値がかなり大きく実験値を上まわる結果となるのである。

　図1．7．9は・表1．6．5や図1．6．14に示した実験値のうち，

砂質土に関する試験地㈹の現地実験結果を再整理したもので

（30
塁

；fM　20

宇

？

S10
↑

1．2　　　　　　1．6

－Bs（m）

2．0

図1．7．9　　（It－0＋γV3）とBsの関係（D＝一定）

ある。ただし，鉛直掘り施工の場合の試験結果は省いてある。

図の縦軸にはやはり（R－G＋γV3）が，また横軸には床板

部の一辺の長さBsがとつてある。実族値は実線で結んであ

るが，これをみれば各実験値が両対数紙上で直線関係にある

ことは一見して明らかである。また，点線その他により併記

してある計算値（式（1．7．15）による）が実験値と非常によ

い一致を示すことも明らかである。これらの中には，表L6．

1を参照すればわかるように，かなりのみかけの粘着力を有

している場合もある。それにもかかわらず，上記室内実験の

場合とは異なり・実験値と計算値がよくあい，しかも計算値

の方がかえつて少し小さくなつているのは，計算においては

考慮しない基礎体床板部側面の摩擦抵抗の効果がかなり大き

いためと考えられる。

73．2　Balla，七里およびTurnerによる室内模型実験

　Ballaは，主として表1．7．2に示す気乾燥砂を用いて実験

を行なつている。用いられた基礎体模型は円柱形の柱体部と

円すい台形の床板部から成り（図1．2．1（d）参照），　床板部
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研究者 土　試　料
鋤（％） ア（8／cmり ’（81cm2） 、8

Balla 気　乾　燥　砂 1．0 1．70 5 38．0

七　　　里

気乾燥　（川砂）

C乾燥　（山砂）

ｼ　　潤　（川砂）

ｻ質　ロ　ー　ム

1．40

k25
k38
P．73

00610

30．0

Q7．0

Q8．8

Q2．8

Tumer She副r　8treng出（0．165　t／ft2）or（4．820　t／f“）

40

表1．7．2実験に用いられた土質

の直径2B，は6，9．12㎝の3種類である。柱体部の長さ

は5，10，15、20，25，30㎝の6種類で，これに基づい

た埋戻し深さを選択している。すなわち・行なわれた実験は

2B1＝9㎝の場合に関して，　Dを4，9，14，19，24，

29㎝に変化させた6個の試験と・1）＝19CMに対して2B1

；6，9・12㎝に変えた3個の試験である。論文（3｝には．

“所定の深さに埋設された基礎体に引揚力を加えた’とある

のみで，試験方法についての詳細は記述されていないが，お

そらく変位制御式の引揚試験であると思われる。

　また昭和18年に七里は，表1．7．2に示す4種類の砂と砂

質ロームを用いて同様の室内模型実験を行なつている。この

実験に用いられた基礎体は・床板部の一辺の長さBsが20・

25，30，35㎝の4種類の木浪正方形床板基礎であり・D

を20’25’30．35・40㎝として多数の実験を行なつて

いる。基礎の引揚げは定変位式載荷によつて行なわれている。

　baila　および七里は，それぞれの論文中において実験結

果を表に示しているので，これらに基づいて限界引揚抵抗力

をDまたは2B1に対して両対数紙上に描くと図1．7。10（

Ballaの結果），図1．7．11（七里の結果）のようになる。

図1．7．10の場合・Dに対する各プロソトは縦軸左側の目盛に

また2∂1に対するものは右側の目盛に従う。これらの図で実

線は各実験値をつらねたものであり，点線や破線などは式

（1．7．15）に基づく計算値である。ただし図1．7．11では，図

の繁雑さを避けるため，乾燥山砂の場合以外は実験値は実線

で結ばれていない。さてこれらの図をみれぱ，計算値はいう

までもなく，それぞれの実験値は・さきに示した図1．7．6～

図1．7．9の場合と同じように・両対数紙上で明確な直線関係

となることが明らかであり，式（1．7．13），式（1．7．14）の

正当性を示している。また近似計算値は全般に実験値と非常

によくあつているが，特にBallaの実験の場合にはほとんど

完全に一致している。これらは式（1．7．15）の妥当性を示す

ものである。なおこれら両図において，実験値の場合，縦軸

はRであつて（R－G＋γV3）ではない。したがつて非常に

厳密にいうと多少正確さを欠いているわけであるが，このよ

（．

’

7
’

γ

’

一一　一
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図1．7．10　限界引揚抵抗力と1）および2B1の関係

200

／’O

（oo
．’ ﾏ

　　　　B3Ccm）　　20　　25　　30　　　35
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図1．7．11　限界引揚抵抗力とDの関係

うに，Rを用いたのは次の理由による。すなわち七里の実験

の場合には’使用さnた基礎体が木製であるためその自重G

はほとんど無視できるほど小さく．またγV3も全引揚抵抗力

（20　Kg以上）にくらべると図上ではほとんど問題にならな

いほど小さい。またBallaの場合には，基礎体の材料および

基礎体柱体部の直径が論文中に明示されていないので・　（－

G＋γV3）を計算することができなかつた。しかしたとえ基

礎体が鉄製であつたとしても．　（－G＋γ〆3）の値は∠）＜10

㎝の場合で0．5～1㎏程度，D＞10㎝では2　K9前後と考え

られる。対数目盛の性格上，D＞10㎝ではこの影響はほとん

どない。ρ＜10㎝の場合には．0．5Kg～1Kgがかなり影曽を
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もつ。しかし，図において実験値が計算値より少し大きくで

ていることから判断すると，この影響をとり除くことができ

れば，実験値はむしろよりよい直線関係となり．かつ計算値

によりいつそう接近するものと考えられる。

　図1．7．12はTurnerによつて行なわれた多数の室内模型実

験結果の一例を描いたもので・実験値はやはり明白な直線関

係を示している。Turnerはこのほかに多数の実験を行なつ

ているが，基礎形状が特殊であつたり・DやBlの変化範囲が

ごく小さかつたりして・著者の望む両対数紙上のプロットに

適合するものは少なかつた。図に示したのは土の強度が異な

2000

1000

800

600

400

oo2
（嶋

k）

↑・89

　　　　1　　　　2　　　　4　　6　8

　　　　－一一→－1）（in）

図1．7．12限界引揚抵抗力と1）の関係

る2種類，すなわちTUrnerの表示によると“　shear　st　rength”

が0．165t／ftzと4．820t／ft2の場合であり，用いられた

基礎体は前者の場合床板直径4in，後者が3inのともに円

形床板基礎である。Turnerが示している上記の“　shear

stre㎎th”の意味が明確でないので，この図には計算値は

プロットされていない。なお基礎への載荷は定変位式方式に

ょつて行なわれた。

　以上図1．7．6～図1．7．12に示した諸結果は，基礎の引揚抵

抗力に関してきわめて重要な結果であると考えられる。

7．4　結 論

　すでに第3章に示した，経験的要素を加味した理論式を新

しく展開し，簡略化した近似式を求めると同時に’実験的に

は従前から気付いていた事実，すなわち・実験から得られた

限界引揚抵抗力と埋戻し深さあるいは床板直径（幅）の関係

が両対数紙上で直線になるという事実を理論的に実証した。

そして他の研究者によつて過去に行なわれた実験結果や前章

までに示した実験結果を再整理し．上述の直線性を確かめる

とともに，これらを近似計算値と対比検討した。本章のおも

な内容を要約すると以下のとおりである。

　（1）限界引揚抵抗力の算定に関する基本式（1．3．39）を新

しく展開し，限界引揚抵抗力が近似的にβ1およびDのべき

乗に比例することを示した。またπB231（1，πβみ（メこ関する

近似式を求めた。

　（2）前章までに示した実験結果およびBa　1｝a・七里・

Turnerなどによつて行なわれた実験結果を丹整理したとこ

ろ，限界引揚抵抗力とρまたはβ1関係が両対数紙上で直線と

なることが明らかとなり，またこれらと近似式による計算値

が全般によく一致することを示した。
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第8章　鉄塔基礎の耐振性に関する考察

8．1　概 説

　鉄塔K作用する支配的な荷重は風圧力である。自然の風は

常に一定の速さで吹いているわけでないから，その時間的な

強弱によつて，鉄塔に作用する風圧力は変化し，一般に鉄塔

は振動する。したがつて，鉄塔基礎には繰返して引揚力が作

用することになる。また，もつと長期的にみた場合にも，引

揚力の繰返し作用ということが起こる。すなわち，かなり大

きな引揚力が1箇月とか3箇月とかの間隔をお・いて作用する

とか，またたとえば台風期に1年とか2年ごとに非常に大き

な引揚力を受け，基礎の破壊が少しずつ進行していくような

場合が考えられる。8．2節においては，風速の分布や風の息

の周期などに関して，過去の主要な研究成果を示したのちに，

繰返し引揚力を受けたときの基礎の挙動を調べるために行な

つた室内模型実験の結果を示して考察を加える。

　また現在までの送電用鉄塔に関しては．地震力に対する検

討が実際上行なわれていなかつた。これは，設計風圧力がき

わめて大であるのに対して，地震力は一般にこれよりも小さ

いと考えられてきたためであるが，これに関して詳細に検討

されたことはなく，設計に際して地震力を算定し，これによ

る各部材や基礎の算出結果を風圧力に基づくそれと比較する，

などの検討は一般に行なわれていない。しかし先年の新潟地

震においては，いくつかの送電用鉄塔が震害を受けている。

新潟地震の場合は，砂地盤の液状化という非常に特色のある

現象に起因した被害が多かつたわけであり，送電用鉄塔の震

害のおもなものも砂地盤上の鉄塔基礎の不同沈下に基づく鉄

塔の傾斜であつたが，いずれにしても，地震時における鉄塔

の安全性を検討してお・くことは是非必要であると考えられる。

8．3節以下においては，鉄塔の振動特性，現在一般に行なわ

れている震度法やその問題点，あるいは土の動的強度などに

関する従来のお・もな研究成果を整理検討したのちに，代表的

な鉄塔の基礎に関して，地震力が作用した場合の種々の試算

結果を示して考察を加え，著者の見解を述べる。

8．2　繰返し荷重を受ける基礎の引揚抵抗力

8．2．1　風の息や風速の分布

　さきに述べたように，鉄塔に働くおもな荷重は風による力

であり，送電用鉄塔の大型化にともなつて，この風tcよる荷

重がますまます支配的な，重要な要素になつてきている。

「自然の風は時間的にみて，いつも一定の速さで吹いている

ものではなく，たえず強くなつたり，弱くなつたりしている。

これは風杯型発電式風速計や，風車型風向風速計のような瞬

間風速を指示する風速計の記録をみると，図1．8．1のように

記録は線状にならず，ある幅をもつていることから諒解しう

（a）

最大値

　　　　　　（b）

実線　評価時間小

点線　評価時間大

平均値

平均値

t

図1．8．1　風速変化の状態とガストプアクター

　（本州四国連絡橋技術調査委員会1））

ることである。このことは古くから注目され，風は風速の強

い部分と弱い部分が交互にあらわれるというのでtt風の息”

あるいはtt乱れ”と呼ばれてきた。これは地表付近に大気の

対流により大小の渦が発生し，これが流れによつて移動して

いるためと考えられている。したがつて風速はある時間内の

平均値によつてあらわされ，現在気象庁では標準の風速値と

して10分平均を採用しており，欧米では5分平均か用いら

れているようである。しかし，構造物の設計風速を検討する

場合には，より短かい評価時間の風速，すなわち瞬間風速を

問題にすることが多く，現地でこれを観測したり，10分平均
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風速から任意の短かい評価時間の風速を求めることが必要と

なり，突風率囎する研究など髄められている9）」．

　観測される風速記録の10分間最大平均風速には，　継続時

間によつて変動する最大値と最小値が含まれている。ごく短

時間の瞬間風速による動的荷重が構造物にどのように作用す

るかは，個々の構造物の力学的性質や条件によつて異なり，

いまだ多くの点にお・いて明確にされていないようであるが，

静的荷重に近い荷重として作用するには，ある程度の継続時

間が必要と考えられる。この継続時間も構造物の規模により

異なり，構造物が大きければ長い継続時間が必要であり，構

造物が小さければ短かい継続時間でも静的荷重として作用す

る場合も考えられるであろう。また，ある継続時間をもつた

瞬間風速は，垂直お・よび水平方向にもある幅をもつたもので

あり，これは突風の気塊といわれている。この気塊の形状や

性質たどは，現状では明らかにされていないようであるが，

送電鉄塔に力として作用する風荷重の検討には，風速の継続

時間や架渉線に作用する実効風速などとともに，この気塊の

大きさやこれと平均風速や継続時間などの関係を究明してい

くことが必要であると考えられているξ）

　腕間風速と平均風速の関係は，周囲の地形などにより影響

を受け，非常にむずかしい問題を含んでk・り，送電用鉄塔に

静的に作用する風速としてどの程度の継続時間を有するもの

を考慮すればよいか，についてはまだ明らかにされていない

い。しかしわが国の送電用鉄塔関係においては，これまでの

種々の調査結果に基づいて，数秒間の平均風速が測定される

ダイノス風速計による測定値程度を考慮する必要があり，10

分間平均風速が40　m／sec程度のものであれば，実荷重と

してはその1．5倍程度の風速を考慮するのが妥当と考えられ

ている。また気塊の大きさについては実験データが少なく，

上に述べたように現在まだ明らかではないが，10分間平均風

速の1．5倍程度に相当する気塊の大きさは，風速測定資料や

台風通過地の突風による樹木倒壊状態などに関する考察をも

とに，幅は数、。mから、・。m前後と考えられている2！風

速の水平および鉛直分布や息の周期に関する研究成果は，近

年に至つてか剖の報告をみるようvaなつてきたカ㍉⑭銅

たとえば図、．8．2，図1．8．3はSh・・1・、k㌧よびDeac・n8）

による実測例であり，また図1．8．4は塩谷9）らによる風速記

録の解析例であつて，瞬間風速の頻度分布を示している。ま

た，息の周期，すなわち息を起こす渦の間隔は0．5～】．2秒

とみられ（2秒前後にも頻度大），次の卓越する周期は平均

すると、。秒から2。秒であつたという亀井e・よる報告1°！さ

らに，東京タワーに設置された風杯型発電式風速計の測定結

果の解析によると，60・m高度では60秒と26秒のかなり顕著

な卓越周期があるという最近の嚇による報告当どもある。

風速分布や風の息とその周期が，鉄塔にどのような振動を誘

起し，そして鉄塔基礎にどのような周期的荷重を及ぼすかは，

現在のところまだ明らかではないが，いずれにしても，風圧

力Pは風速Vの2乗に比例する，すなわち受風体の抵抗係数

C，空気密度ρとするとPは一般に

P－c（÷ργ2） （1．8．1）
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回数
100

80

60

4

20

z＝150．8m

O＝4＆59m／sec

σ＝／i．7＝5．47m／sec

一3σ　　一2σ　　一σ　　　　0　　　　σ　　　　2σ　　　　3σ

z＝110．8m

｛ノ＝　46．91m／sec

σ＝、／T，＝5．34m／sec

一3σ　一2σ　一σ 0　　σ　　2σ　　3σ

z＝80．8m

！ア＝44．87m！sec

σ＝々：＝　5．75m／sec

一3σ　一2σ 一σ　0　　σ　　2σ　3σ

図1．8．4
瞬綱速の頻齢布（塩谷・新井・相g！文献・）より繊）

であらわされるので，上述した実測例から判断しても，送電

用鉄塔基礎に作用する引揚力は，実際にはある持続時間のも

とで繰返し作用する場合の多いことがわかる。

　また，8．1節で述べたように，引揚荷重の作用をさらにマ

クロな見地から見た場合にも，季節風や台風の繰返しによつ

て何箇月あるいは何年というような長周期でもつて，大きな
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引揚力を繰返し受ける，というようなことが十分に予想され

る。

　このような繰返し荷重が作用すると，大きな載荷重が短時

間載荷された場合や静的漸増載荷時などの場合にくらべて，地

盤の挙勤に変化をもたらすことが予測される。そして載荷の

条件によつては，基礎床板部とこれに隣接する土との間に間

げきが生じ，これが，変位量の増大や引揚抵抗力減少の原因

になつたり，また初期の荷重によつて床板側底面と土との摩

擦抵抗がきれ，つぎにやつてきた荷重で地盤の一部が破壊し，

さらにそののちの引揚力によつてより多くの部分が破壊して

いくというように，より小さな荷重によつて残留変形をとも

なつたせん断破壊が進行的に生じていく場合が考えられる。

したがつて，繰返し荷重が基礎の変位量や抵抗力に及ぼす影

響を明らかにすることは重要な問題である。

8．2．2　模型実験の結果と考察

　基礎に作用する繰返し荷重のかかり方には，特徴的にみて

次の2つの場合が考えられる。すなわち，

　（1｝一定時間持続した引揚力がその後完全にゼロになり，さ

らにまた従前の引揚力が作用するという過程を繰返す場合。

この場合，基礎にはある時間間隔をおいて引揚力が作用し，

その他の時間には，基礎は引揚力から完全に解放されるわけ

である。たとえば，季節風や台風による圧力がかなり長期間

をお・いて繰返し作用する場合などが，これに近い状態として

考えられるであろう。このときには，特に基礎地盤の残留変

位および基礎床板上面と隣接土との間の空げきの発生などが

問題になると考えられる。

’（2）基礎には常に一定の引揚力が作用してX・り，さらにこれ

に付加的に増分引揚力が繰返し作用する場合。一殿の送電用

鉄塔においても常に架線からの力を受けているが，特に引留

め鉄塔や架線がかなり急角度で方向転換する位置の鉄塔など

の場合には，常時受けている引揚力はかなり大きい。このよ

うな状態に加えて，さらに強い風が，ある時間間隔でもつて

架線や鉄塔本体に吹きつける場合などがこれに相当する、ま

た強風地帯や台風時にお・いて，相当に強い風が常時吹きつけ

ている上に，さらに突風的に大きな荷重が繰返し作用する場

などもこの種の問題に属する。

　実験は，オ5章で説明しfc一連の笑験の一一つとして行われ

た。用いた土試料は関東ロームであり，埋戻し土の状態は，

ω・・＝　｛O～95％，r－1．13　2／・・3，　e－80〃・2，　eP…20°

に調整された。すなわち5．4節～5．9節までに説明した各実

験にお・ける地盤状態と同じである。また模型のフーチングと

しては，表1．5．1中の基旋体ノva　2が用いられ，これを30　c　ln

の深さに埋戻して繰返し引揚実験が実施された。載荷重は，

定荷重式載荷試験によつて得られた図1．5．10の折点荷重と

の関連性を調べる目的も含めて選択した。すなわち，上記（1）

の場合は，載荷重は65．O　Kg，136．OKg，162．0　Kgの3種類

とし，30秒間隔でこれらの荷重の載荷～完全除荷を繰返し

た。また（2）の場合においては，図1．5．10のオ1折点荷重65．O

Kgを基本荷重として基礎体に常に作用させてお・き，さらに静

的漸増載荷試験の場合の限界引揚抵抗力183Kg（図1．5．8あ

るいは図1．5．10参照）との差の約1／2お・よび2／3に相当す

る大きさの荷重，すなわち52．3Kgおよび80．8　Kgの荷重をや

はり3n秒間隔で付加的に繰返し載荷した。さきに述べたよ

うに，鉄塔に作用する風圧の継続時聞のとり方や基礎に伝達

される引揚力の実質的な継続時間については現在まだ明らか

てないので，実験にお・いて採用した30秒という時間は適切

でないかもしれないが，実験にお・ける操作の容易さと前項で

示した実測例などを参考にして，このようにきめた。

　図1．8．5は，上記（1）の場合にお・ける各荷重に対する引揚量

6

5

4

引　3

揚

量　2
《■）

｛ 1

0　　　　1

　　　2

＿一

一　繰返し載荷
鼈鼈黶@段階的漸増載荷

162kg・

100ti㎎撫2

@D＝30α■

（162㎏）

＿　一　一　一　　一

ρ一　’
，　一　一　一■一 ＿　一　”

一

136kg

（140㎏）

〈66kl）

65㎏

　2　　　　3　　　　4

　4　　　　6　　　　8

時間，繰返し回数

25（分）

50（回）

図1．8．5　繰返し載荷の引揚量にお・よぼす影響

～時間（繰返し回数）関係を図示したものである。横軸の時

同としては実際に載荷している時間がとつてあり，荷重が解．

放されている時間，すなわち休息時聞は含まれていない。ま

た参考のために，この図には5．5節に述べた静的波荷試験結

果である図1．5．8における66　Kg，140　Kg，162　Kgの場合の

引揚量～時間曲線が点線で併記されている。この図をみれは

明らかなように，オ1，オ？折点荷重，すなわち65Kg，136

Kgの荷重による裾返し載荷においては，ともUC　50回の練返

しに対して引揚量はほぼ一定値に落着いてお・り，特にオ1折
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点荷重に対する引揚量は静的漸増載荷の場合とほとんど変ら

ない。しかし繰返し荷重がオ2折点荷重以上になると，その

変位量が著しく増大することに注目しなけれはならない一ま

た引揚抵抗力についても，静的漸増載荷における限界引揚抵

抗力183Kgの10％以上小さな荷重162　Kgを数回繰返すこと

によつて，地盤が完全に破壊に至つている事実は重要であ・る。

これらのことは基礎設計上考慮しなければならない重要な事

実であると考えられる。そしてこれは，裸返し期間中の残留

変位量が荷重の増加とともに増大していくのに加え，基礎床

板上面とこれに隣接する土との向に生ずる聞げきの増大によ

つて，載荷がしだいに衝撃的に行なわれること等に起因する

ものと考えられる。

　繰返し荷重が土の応力～ひずみ特性および圧縮強度に影響

を与えることはSeed，河上，山内らによる従来の研究靭∋③

均1θ1扱よつてかな卿ら旅されている．たとえぱ緬

はシルト質粘土に対して載荷時間1秒，休息時間5秒である

繰返し一軸圧縮試験を行つている。もちろん，結果は荷重や

供試体の諸条件により変化するが，これによれば，定性的に，

荷重が一軸圧縮強度ocO％程度であれば，この荷重が定常

的に作用する場合よりも繰返し荷重として作用する場合の方

が，変位量ははるかに大きいこと，一軸圧縮強度の1／10程

度の荷重を繰返し哉荷しながら全荷重を順次あげていくよう

にすると，ある一定のひずみを生ぜしめる応力は一般の一軸

圧縮試験の場合にくらべてかなり低下すること，などが明ら

かにされている。

　（2）の場合の引揚量～時間（繰返し回数）関係が図1．8．6に

　　　3

引

掲　2

：・、

｛。

fo。Ung　No．2

c＝30㎝
@　　　　　　●　■●@　　　．’・●▼・

　　　　　　　　　　　　　　1

Q一一一一（1・㎏・
uv一

． 145，8kg

P17．3㎏

65㎏

1　　　　2　　　　3
2　　　　4　　　　6

　時間，繰返し回数

48 251分）

50（回）

図1．8．6　繰返し蔵荷の引揚量にお・よぼす影響

示されている、この図には，参考のために（1）の場合，すなわ

ち図1．8．5にお・ける載荷重136Kgの場合の縮果が点線で併記

してあるttこの試験では，さきに述べたように，65Kgを基

本荷重として1分間載荷したのち，さらに52．3Kg　または

80．8Kgの荷重を繰返し載荷した。　この図によると，前者に

おいてはもちろん，後者の場合にもその変位量は一応落着い

ているようである，そして全荷重に対する変位量自体，（1）の

揚合にくらべるとかなり小さく，図1．5．8と比較すれぱわか

るように，静的漸増改荷の場合とほとんど変らない。これは，

全荷重は117．3Kgあるいは145．8Kgであるが，実際1（繰返し

載荷される荷重はこれよりはるかに小さいこと，線返し載荷

によつて生ずる基倹床板上面とこれに隣接する土との囹げき

の量が，（11の場合にくらべてはるかに小さいと考えられるこ

となどに主として原因している。前記のSeedの実験にお・い

ても強度に与える影響は実除に繰返される何重の大きさや繰

返し回奴によつて異なることが指摘され，あらかじめ小さな

線返し応力の載荷を受けた試料がそののちに大きな繰返し応

力を受げる揚合の強度は，直接大きな繰返し応力の作用を受

けるときの強度よりもかなり増加することなどが示されてい

るc

　さて以上のことから，一応全荷重か同等の場合には，（1）の

ように載荷～完全除荷の条件の場合よりも（2）の条件の場合の

方が有利であり，また（1）の場合には，静的漸増載荷条件の場

合にくらべて限界引揚抵抗力がかなり低下してくるといえる。

しかしなから繰返し載荷条件下にお・ける限界引錫抵抗力のよ

り詳細な値やさらに多い繰返し回数，載荷，休息の線返し時

間の影響などについては．基碇に作用する実荷話の継続時聞

などと相呼応して，今後さらに究明していかなければならな

い重要課題であると考えられる。

8．3　鉄塔の振動性状

　鉄塔は多数の部材からなる立体構造物であり，さらに上部

には腕金が突出し，しかもその先端には架渉線が架設されて

いるので，その振動性状はきわめて複雑であり，現在までに

か勧の研究が行なわれているとはhk，助⑨2砂鋼な妹

解明の諸問題も多く残している。すなわち，ひと口に鉄塔の

振動といつても，塔全体としてのたわみ振動，ねじり振動はも

とより，各部材群の振動，各個材の振動，さらにこれらによ

る連成振動などがあり，このことが振動問題の解明をより困

難なものにしているようである。風力によつて鉄塔は振動し，

しかも前節で述べたように，風圧は定常的に鉄塔に作用する

わけではないから，風力の劫的作用による鉄塔の応答を究明

し，風向重に対する動力学的な設計が将来必要になるものと

考えられる。しかしここでは，次節以下に述べる耐震的考察

のための参考という見地から，主として固有振gVJ数と減衰率

にかぎつて鉄塔の振助性状をみてみることにする。

　主として電力会社の手によつて，今日までにいくつかの実

物鉄塔の振動実験が行なわれている，加振の方法としては，

加振器による方法，ワイヤーにより張力を与えておき，この

ワイヤーの切trJi（（よつて張力を急激に1”j放する方法，あるいは

人力により鉄塔をゆさぶる方法などが用いられ，自由減衰振
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固有振動数 （sec－） 風による振 自由振動の対数減衰率
塔高 根開 振動 た　わ み ねじり 動数（sec一り

鉄　　塔 架線前 架線後 架 架 架線前 架線後 架 線前 架　線 後

線 線（m） （ω 方向
1次 2次 1次 2次 前 後 1　次 1　次

たわみ
P　次

ねじり
1　次

ねじり

0．15

中山製鋼線 線路 1．75 1．74 1．66
～仏25 0，067

69．9 12．4 1．7 ～α19

4　号　A　型 直角

0．23

丸　山　幹　線
67．8 11．45

線路 1．79 2．04

3．3

1．74
1．85

`2
0．13

`α22 0．11

`《M8

（◇38
i0．08）

707号　A　型 直角 1．85 1．75 1．92 0．17～0．20

丸　山　幹　線 線路 1．8 L旬
67．8 11．45

708号　A　型 直角 1．8

3．4

浅　香　山　線 線路 ～4．2
34．1 6．20

RR　2型 直角

0，067

宮　　川　　線 線路 2．44 7．1 2．5
～0．13 0，085

71号　A　型
39．0 6．9

直角 2．38 6．3

3．0
2．4

0，077～0．14 ～0．17

0，077 0．12

枚　方一伊丹線 線路 2．5 5 2．5 2．67 ～α14 0．18 ～α22

39．6 6．00 6．3 ～α30 0．17

16号　MCA型 直角 穗謁

0，039

枚　方一伊丹線 線路 3．3 3．84 3．12 2．50 ～0，058

0．22

46．5 6．60 3．2 （ノα43

18号　MCA型 直角 2．59

0，030

中　四　幹　線
226．0 32．0

線路 0．59 1．62 0．61 1．63

1．85 1．88

0，037

0，137
⑩．014）

0，149

5　号　5A4型 直角

大島送電線 線路 1．54
0．0049

6号
93．0 17．0

直角 1．47 0．0037

0．0030

大島送電線 線路 1．67 　～O．0040
87．1 27．0

7号（補強前） 直角 1．54

1．72

大島送電線

V号（補強後）
87．1 27．0

線路

ｼ角

～1．82

P．56～

1．58

表1．8．1 実物鉄塔の振動実験測定値
（送電用大型鉄塔専門委員会20）

・－ X6一



動などが測定されている，また自然風のもとでの振勤性状も

測定されている。これらの振動実験による測定例をあげると

表1．8．1，表L8．2のようである。前者は電気協同研究会内

の送電用大型鉄塔専門委員会によつてまとめられたものであ

固有振動
?冝isec） 減衰率 最大半振幅（劔め

塔体線路方向水平動
1次0．41
Q次0．14

P，077
自然状態0．010（項部）
豪ﾟ作業中0．016（頂部）

　　　　　oヱﾌ斜め45方向水平動
1次0．42
Q次n．16

0，077 一

塔体ねじれ振動 0．32 一 一

柱脚上下動 0．40 一 自然状態　　n．001

中アーム先端上下動 0．14 ｝ 〃　　　　0．∩02

下から3節目の水平構面の振動 0．20 0，148 〃　　　　0．no12

表1．8．2
実物鉄塔の振動実験測定値（石崎・石田゜川村鋤）

り，B）後者は石崎測らによる塔高36　mの14nKV級2回線鉄

塔についての測定結果である。表1．8．1にt・いて，1次振動

よりも2次振動における振動数が大きいのは当然であるが，

2次の振動数が特に大きい宮川線と超塔高鉄塔である中四幹

線の場合を除くと，1次，2次振動を問わずその固有振動数

が大体1．5～3．5（1／秒）で，2（1／秒）前後のものが多

いことに注意しておく必要がある。このことは，鉄塔の基礎

がほぼ完全に固定されている場合の鉄塔上部構造の固有周期

がO、29～0．67秒で平均的にみて0．5秒前後であることを示

している。表1．8．2に与えられている固有周期はこれよりや

や低い目であるが，大体前述の範囲内に入つている。また，

対数減衰率は，特に大きな値や特に小さな値を除外すると，

0．05～0．4程度で，平均的にみると0．15～0．2前後の場合

が多いようである。なお・，塔高が非常に大きい中四幹線の場

合に固有振動数が他の場合にくらべて小さい，いいかえると

固有周期が長くなるのは，地上に固定端をもつ長さ1，質量

m，曲げ剛度EIの片持ちばりの振動周期Tが

…〆匿 （1．8．2）

であらわされるという簡単化した説明によつても納得される。

　鉄塔の固有振動周期を理論的に決定するために，鉄塔を質

点系とみなしたり，連続したすい体とみなしたりする方法に

よつて，種々の近似解法が試みられているがi5）26）ここではさ

きに示した実測値などに基づいて出された実験式Z）をあげて

お・くと次のようである。

T　　＝＝　　（0．007～0．012）　H （1．8．3）

ここに71は固有振動周期（秒），H（m）は鉄塔の高さであ

る。この式によれば，H・一　60～100（m）の幹線級の大型鉄

塔では，T＝・O．4～1．2（秒）程度になる。

8．4　震　度　法

8．4．1　震度法による地震力の説明

　震度法とは，物体の質量に地震加速度を乗じた力が，その

物体の重心に静力学的に作用すると考える方法である　すな

わち震度法によると，物体の重心位置に重力と地震力とが同

時に静的に働くとみなされるから，図1．8．7に示すように，

地震時には重力の大きさがOGからORのように大きくなり，

平時の水平面が図のθだけ傾斜することと同等になる。地震

動の最大加速度をα，重力の加速度をgとすると，震度丘を

次式で定義していることは周知である。

kc＝．旦

　　　　9

（1．8．4）

ところで，地震時にお・ける構造物は振幼的な連鋤をする。す
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図1．8．7　地震時における重力の大きさと方向

なわち構造物の各部分には相異なる変位（たわみ）が振劫に

ともなつて生ずるから，現象に忠実であろうとするならば，

動的な解析か必要である。しかしながら，多種多様にわたる

穂々の構造物の勤的挙動やこれらに対する動的解析法が，現

時点においてすべて解明されているわけではないので，一つ

の便宜的な方法として震度法が用いられるわけである。この

ことから，震度法にはおのずから限度があり，この適用にあ

たつては十分留意しなければならない事項があるわけである

が，この点についてはのちに述べる。さて上述したように厳

密には動的解析が必要であるが，たとえば，地震動の卓越周

期か構造物の固有振動周期に比較して十分大きいような場合

には，その構造物の各部分において，地動による慣性力がた

わみによる憤性力1てくらべてはるかに大きくなるから，この

ようなときには構造物の弾性変形を無視し，あたかも剛性の

ように考えることができる。すなわちこの場合には，構造物

には1κα（M：構造物の質量，α：地動加速度）なる慣性力

が作用するものとみなしてよく，この力が地震力として静的

に構造物に作用すると考えてよいわけである。いいかえると，

地動による慣性力を作用地震力に等価するわけで，構造物の

重量をavとすると，

要がある場合には，図1．8．8（a），（b）に示すように，これが上

向きに働く場合と下向きに働く場合があることに注意しなけ

　　　S　　　　　　O　　　　　　　S　　　　　O

R　　　　　　G
　　　（a）

図1．8．8

重

力

地震力

重力

G

カ　

一

雌…

（b）

地震時にお・ける重力の大きさと方向

ればならない。合成力の傾斜角，すなわち地震時にお・ける見

かけ上の水平面の傾斜角は（a），（b）に対応して次の式（1．8．7），

式（1．8．8）のようになる。

　　　　　kh
tanθ＝
　　　　　1＋kv

tanθ＝　kム

　　　　　1－kv

（1．8．7）

（1．8．8）

なお・，地震力を外力として作用させるのではなく，地震の影

響を土の内部摩擦角の減少にお・きかえ，地震時の土の内部摩

擦角（P）dを・次式のように・常態時の9から低減させる佐野の

便宜的な方法もある13）

　　　　　　　kh
（ep）　d＝ep－

P－k
（1．8．9）

8．4．2　設計震度の規定

膨＝÷コ吻 （1．8．5）

と考えるわけである。そして図1．8．7のように地震力が水平

にのみ働く場合には

　　　kゐ”7　0ぷ
k・＝ V＝rt－＝tanθ （1．8．6）

におけるkhを水平震度と呼んでいる。

　現在までにお・ける地震勤の観測によれば，一般に震央から

の距離が近い場合には比較的大きな鉛直成分が観測されてい

る。鉛直方向の地震力kO「（k　：鉛直麗度）を考慮する必
　　　　　　　　　　　　　tl

　設計震度を考えるとき，その震度の意義は，地盤の振動加

速度と重力の加速度の比ではなく，構造物の振動加速度と重

力の加速度の比であるべきであるが，この点がよくあいまい

にされている。すなわち，「設計B度とは，構造物の設計に

際して想定する地震力の，その力の作用する部分の自重に対

する比であるといえる‘これには，地震時に構造物に生する

振動加速度の重力加速慶に対する比，すなわち応答震度・作

用震度を用いるのが望ましいGしたがつて式（1．8．4）の震

度は地動の震度，地盤の震度であり・一方設計震度は構造

物の応答震度を設計の便宜上静的な作用震度という形に想定

したものであるといえよう。すなわち前者は入力であるのに
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対して後者は応答に対応し，いずれも静的に表示されたもの

である29　）J。このような観点から，応答を考慮した修正震度

法による設計も行なわれている30）。

　わが国における設計基準は，343個の地震についての統計

的調査に基づいて河角によって作製された震度期待値地図31）

などをもとにして，経験こ理論的考察を加味して作られてい

る。地震動の大きさは，地域により，また地盤の種類（良否）

により変化し，さらに構造物に作用する地震力はその構造物

の種類によって当然異なつてくる。したがって，設計震度の

決定には多くのむずかしい問題を包含するわけであるが，実

際設計の見地からはできるだけ合理的であると同時に実用的

であることが要請される。土木学会の耐震構造設計研究委員

会によつて種々の研究が進められ，最近震度法が摘用できる

範囲を対象として，次式と表1．8．3に示す設計震度が示され

ている32）a’

水平設計震度＝地域別震度×地盤種別係数×重要度係数

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．8．10）

地域別震度

A

北海道

ﾖ　東

?@部

ﾟ　設

根室，釧路，十勝

逞t，埼玉，東京，神奈川

R梨，長野，静岡，愛知，岐阜

?黶C京都，兵庫，三重，奈良，大阪，
a歌山

0．2

B その他の地域 0．15

地盤種別係数

地盤種別 オ1種地盤 オ2種地盤 オ3種地盤 オ4種地盤

係　　数 0．8 0．9 LO 1．2

地盤種別

沖積層の厚さ
砂れき

ﾎ状地
砂，　粘　土
i一般の沖積層）

軟　弱　地　盤

ノV＝2～5 〃＜2

2m以下

Q～10m

P0～25m
@　　．s，．

Q5m以上

オ1種

ﾋ2種

I2種

ｵ3種

オ1種

I2種

I3種

I4種

才2種

ｵ3種

ﾋ4種

I4種

オ2種

I4種

I4種
ﾋ4種

洪積層の厚さ　　種　別

式（1．8．10）における数値としては，こまかい数値で示す

ほどの精度と意味がないことから，小数点以下2けたとし，

2けためは2捨3入して最終的な水平震度は0．10，0．15，

0．2ρ，0．25，0．30であらわすことにし，また地上10m以

上の部分に対しては高さlm増すごとに震度を1％増加させ

ることにされている。さらに鉛直震度を考える場合には，そ

の値は水平震度の1／2とすることが規定されている。

　また土木学会，本州四国連絡橋技術調査委員会による調査

報告書の耐震設計指針（1967）によると，設計に用いる基準

水平震度は地域による差異を考えず一律に0．2とし，構造物

の置かれる地盤の種別にしたがって表1．8．4に補正係数を乗

地盤種別 A（才3紀層または
ｻれ以前の古期岩層 B（洪積層） C（沖積層）

補正係数 1．0 】．1 1．25

　　　　　表1．8．4　設計震度の補正係数

じて補正することにきめられている。③地域差が考慮されて

いないのは，本州四国連絡橋の架橋予想地域の震度分布に設

計長度を変えるほどの明瞭な根拠がないからであると説明さ

れている。

　なむ，建築基準法施行令・矛　88条，建設省告示オ1074号に

よると，建築物に作用する水平震度の標準値として表1．8．5

に示す値をとることになつており，実際に採用すべき設計震

高さが三6m以下の部分

高さが16mをこえる部分

地盤が非常に軟弱な区域に
お・ける木造建築物

　　0．2
高さ4m以内を増すごとに（1）
の数値に0．01を加えた数値

　　0．3

表1．8．5　建築物に作用する水平震度の規定

度は，地域や地盤および構造物の種類により，表1．8．6，表

1．8．7に示す各値を標準値に乗じた値まで低減してよいこと

になつている。

」Om以下

10m以上

才1種

オ2種’

重要度係数
重　要　度 1 1 凪 ∬

係　　　数 L2 1．0 0．8 0．6

表1．8．3　土木学会耐震構造設計研究委員会による

　　　　設計蔑度（案）

地　　　　　　方 係数
標準

k度
山口，福岡，大分，宮崎，鹿児島，熊本，佐
黶C長崎，北海道（旭川，北見，網走，留萌，
t内各市，雨龍，中川，上川，紋別，常呂，
ﾔ走，斜里，宗谷，枝幸，利尻，礼文，天塩，
ﾏ前留萌，増毛各都）

O．8 0．16

青森，岩手，山形，宮域，福島，新潟，栃木，
Q馬，茨城，ピ山，石川，福井，島根，鳥取，
ｪ山，広島，香川，徳島，愛媛，高知，北海
ｹ（上記以外の地方）

0．9 O．18

千葉，埼玉，東京，神奈川，山梨，静岡，長
?C岐阜，愛知，滋賀，三重，京都，奈良，
a歌山，兵庫，大阪，秋田

1．c 0．20

表1．8．6　地域別水平震度の傷、準値
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構　造 鉄筋コンクリ

木造 鋼構造 一ト，鉄骨鉄筋 組積造

地　盤 コンクリート

岩磁，硬質砂礫層そ

の他主としてオ3紀 0．6 0．6 0．8 1．0

以前の地層よりなる

地盤

砂礫噌，砂交り硬質

粘土層，ローム層そ

の他主として洪積層

よりなる地盤または C8 P．8 o．9 1．0

厚さが概ね5m以上
の砂利層もしくは砂

礫層の沖積層よりな

る地盤

その他（埋立地，軟

弱地盤等） ］．0 1．0 1．C 1．0

表1．8．7　水平震度の低減率

8．4．3　震度法の問題点

　震度法では，すでに述べたように．地震時における動的な

状態を便宜的に静的な状態にお・きかえて設計するわけである

から，構造物の固有振動周期が地動周期にくらべてかなり小

さい場合には，地動加速度に注目した震度は妥当である。す

なわち剛な構造物が並進連動をするような場合には，その構

造物の質量に地動加速度をかけることにより正しく地震力を

評価することができる。しかし変形が大きい可とう性の構造

物がロッキング振勤を生ずる場合には，構造物に作用する慣

性力の分布は構造物の変位曲線の形状に相似形となるので，

震度法による地震力分布とはかなり異なつたものになつてく

る。したがつて可とう性構造物に無批判に震度法を適用する

ことは問題であり，このことは多くの人達によつて指摘され

ている。

　ところで，たとえ構造物か1自由度系の場合であつたとし

ても，複雑な地震外力に対する構造物の応答計算を，設計の

たびに，あらゆる地震について行なうことは容易なことでは

なく，また工学的見地からみて実際的でない。また耐震設計

上必要とされるのは応答の最大値である。この最大値をSv，

Sa（一苧・ガ「・髄物の固有周期）などとかき・それ

ぞれ地凝応答速度スベクトル，地貞応答加速度スペクトルと

呼ばれているが，これらは一般に凹凸がはげしく設計計算に

不便であるので，いくつかの地旋に対する平均値をとつてな

めらかな曲線でk・きかえた平均応答スペクトルが，耐震設計

にお・いて有効な参考資料として用いられている。図1．8．9は

42

086

1　

1　

1

22

’

18

P6

P4

P2

P0

W4

0
～

≡o

5老

ヱo 10％
Q0％

こ

40％

0．4　0．8
1．2　　　1．6　　　2．0　　　2．4　　　2．8

周期　（sec）

5

4

　§
　＜3

　迷

2＄

1済

0

pa　1．8．9　Hbusnerの応答スペクトル（文献34）による）

Housner34＞　Vaよるもので，アメリカにおける中程皮（100gal）

の地震に対する平均加速度応答スベクトルを示している。た

だし大地震を想定する場合には，表1．8．8の係数を乗じなけ

地　震　名 発生年月日 係　数
最大加速度
@（ga　1）

エルセントロ 1940．3．18 2．7 330

エルセントロ 1940．12．30 1．9 26C

オリンピヤ 1949．4．13 1．9 310

タ　　フ　　ト 1952．6．21 1．6 180

バ　ー　ノ　　ン 1933．3．10 1．5 190

表1．8．8　大地震に対する補正係数

　　　　（Housner，ただし文献34）による）

ればならない。また図1．8．10は建設省土木研究所において

作裂されたものでIS）わが国で最近観測された代表的な強震記

録に基づき，地動200galに対する平均応答スベクトルを求

めた結果である。なお両図に訟いて縦軸の平均動的係数色v

とは，構造物の応答震度を地動の震度で除したものであり，

β　・＝　1の場合が震度法に対応するわけである。地盤に支持
av

された土木構造物では減衰定数hが0．05～0．2程度のもの

が多いようであるが，上図からわかるように，これらの場合

に，震度法を用いると，構造物の固有周期が1秒より大きい

ような場合には安全側に過ぎ，また1秒より小さい場合には

一般に危険側となつて，震度法の無定見な使用には問題の多

いことを示している。

　さて鉄塔は，直観的にもわかるように，かなり可とう性の

ある構造物である。表1．8．1，表1．8．2によると，測定され
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図i．8．1〔，　加速度応答スペクトル（高田・大久保・栗林ss））

た対数減衰率は大体0．05～0．4程度で，平均的にみてC．15

～C．2前後のものが多かつた。1自由度系と考えた場合，対

数減衰率∠と減衰定数ゐとの間には，

ん＝
d

ン4π2＋A2

∠π

≡
（1．8．11）

なる関係があるから，d・・＝0．05～0．4に対してh＝0．01

へ0．06桂度であり，∠＝0．15～0．2とするとh　・．0．024～

0．032とftる。また鉄塔の固有周期は0．29～0．67秒で，平

均的にみて0．5秒前後であつた（式（1．8．3）によると幹線

級の大型鉄塔では0．4～1．2秒）から，図1．8．8，図1．8．9

からわかるように，これらの値だけからみれば鉄塔に対する

震度法による設計計算値はかなり危険側であるようにみうけ

られる。しかしここで注意しなけれぱならないことは，表1

．8．1お・よび表1．8．2に示したza11定値は，いわば鉄塔の4脚

の基礎をほぼ完全に不動の状態に固定した場合の振動による

ものであり，地震時に鉄塔が並進運動をともなつたロッキン

グ運動を生じた場合にはtsそらくかなり異なつた特性値を示す

にちがいないということである。地動の振動周期が構造物に

及ぼす影響については種々議論の多いところのようであるが，

たとえば表面届の卓越周期は0．1～0．8秒程度の場合が多く9）

上記の4脚固定の場合の鉄塔の固有周期からみて地震時に共

振することも考えられ，またrツキング運動とともに並進運

勤をノ∈こして4脚固定の場合よりもかなり長い周期で振動す

ることが予想される。したがつて，いま仮りに対象としてい

る地域や地盤に対する設言†旋度の2倍程度の震度（図1．8．8，

図1．8．9においてBa　r，・＝　2　va相当）を用いて震度法で計算し

た地震外力によつても，なお・かつ現行の鉄塔設計風圧により

設計した基礎が安全であるならば，現行の設計においては結

果的に耐震性が考慮されていることになる。このような見地

からの詳細な検討は8．6節において行なわれる。

ところで震度法に関するあとひとつの問題は，土圧も含む地

盤の支持力に関する鉛直震度の問題である。構造物の耐震設

計は起こりうる最も危険な状態に対して行なわれるべきであ

るから，ある水平地震力に関して，その構造物が最も危険な

状態になるように鉛直地震力の方向を選定しなければならな

い。このことはあらためていうまでもない設計の原則であり，

たとえば重力式擁壁のく体そのものの転倒に対する安定など

の場合には，図1．8．8から推定されるように，6が大となる

kvの方向，すなわち上向きの地震力が考慰されるべきであ

ろうし，また煙突状の片持ばりでは，圧縮応力については下

向きの地震力を，引張応力については上向きの地震力を烏え

るべきであろう。しかし個々の構造物に関して設計のたびに

上下方向を考慮して取扱うのは著しい手数を用するので，た

とえば天埜∋は港湾構造物の設計に用いる7Jく平および鉛直凝

度に関して鉛直地長力が上向さの場合と下向きの場合につい

て合力の大きさとその方向を種々の大きさの塵度に対して計

纂し，その結果を水平地震力のみを考える揚合あるいはこれ

と上向きの鉛直地震力のみを考慮する場合の慣用計算の結果

とを対比している。そしてその誤差の程度は±1C％内外で

あることを指摘し，これを構造物各部の安全率の幅で補うべ

きでめることを示唆している。このような考察は非常に重妥

なことであるが，たとえば擁壁の土圧に関する計算などにお・

いて，このことが常に考察されているとは思えない。すなわ

ち物部式によると’P）地震時主陸吐圧は，常時のCou1omb土

圧における単位体積重量γを（1－kv）γ／cos　e7でおきか

えることになるが，kvを下向きにとつた場合との系統だつ

た比較がなされた例はないように思われる。上述の天埜によ

つても，水中構造物などの場合には，慣用計算の結果は10

～20％の誤差を含む場合があることも示されているので，

無反省に合震St　kh／（1－kv）を用いることは慎むべきであ

り，常にんの由について考慮を払う必要があると考えられる。

8．5　土の動的性質について

　前節では，主として外力としての地震力について説明し。

二，三の考察を加えた。基礎の耐N性を考察する場合には，

この地震力に応答して基礎を支える地盛の力学的性質がどの

ようになるかが一方での重要な間題である。このような見地

から，近年勤態時における土の性質に関する研究がさかんに
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行なわれるようになり，種々の成朱が報告されている。本節

ではこれらのうち基礎の耐震設計上重要と考えられる主要な

結果を概観する。

8．5．1　土の動的強度

　土の動的強度を調べようとする場合，その実験の方法には

大別して3つの方法がある。一つは三軸圧縮試験機などを用

いて土の供試体に周期的なパルス荷重を加えて土の力学的特

性を調べる方法であり，つぎの方法は，やはり三軸供試体や

直按せん断試恢用の土の供試体に，一殻に1／100～レ1000

秒程度の高速度で荷重を作用させて破壊に至らしめる動的高

速試M方法である。ここではこの二つの場合について取上げ

る。なお・あと一つの方法は，振動台上に設置された土供試体

に憾々の加速反の振動を与え，土の強度係数の変化特性など

を調べようとするもので，これは砂の流功化現象とも関連す

るので，次の8．5．2項で述べる。

　はじめにSeedによつて行なわれたPulsati㎎10adi㎎
testの結果をみてみよう¶Φ4D8．2節で触れた繰返し試験も

パルス荷重実験であるが，この場合には主として自動車荷重

下の道路や櫨械基旋としての土の強度などが対象とされるた

めにそのパルス数が非常に多いが，地友を対象とした場合に

は普通非排水で100程度までである♂カSeedによる荷重の

与え方を簡単に説明すると次のようである。すなわち，常態

時において主応力σ1c，σ3c（添字cは圧密が終了している

という意味）の作用下にある地盤中の任意の土要素に水平地

震力が作用すると，ある瞬間には両主応力はともにふえて

σ1C→σ1e｛；．、σ3C→σ3　e、，になり，再びσ1C，　a3Cの応力状

態に戻り，次の瞬間には常態時の応力状態から両主応力がと

もに減少してσ1‘→σlei，σ3C→σ3eiとなる，という状態

を周期的に繰返すことになる。この条件をそのまま三軸圧縮

試験室内の土供試体に再現しようとすれは，軸方向と側圧を

同時に．しかも同一位相，同一周期でもつて変化させなけれ

ばならず，実朕の技術上非常にむずかしい。そこでSeedは

飽和士の非排水試涙の場合をとりあけ，上に述べた最初の過

程を図1．8．11のように分解して考えている。すなわち，応力状

　　　㌔　　　　　　　　　殉●O“eSC　　｛σ冶一k■oH「C’9】）　　　　　σ噂0

図1．8．11飽和土の動的非排水試験方法の説明（Seed　4　i））

態を分解すれば図のとおりであるが，等方圧（σ3e。一σ3¢）

は試料に加えても有効応力や変形に影響を与えないから，強

度と変形を調べる目的のためには図の左から2番目の作業を

省略することができる。両主応力が倣少する過程にお・いても

同様に考えることができ，結局，

　　　1
巧，－堰k（al　・i　a…）一（σガσ…）〕（1・8・12）

であらわされる％Pを周期的な軸方向力として載荷すればよい

ことになる。実際の実験にお・いては，まずσ3cで試料を等方

圧密し，ついで軸方向に（alc一σ3，）なる主応力差をかけ

て圧密したのち非排水状態にして±σapを周期的に作用させ

ている。二，三の実験の結呆を示すと以下のようである。

　図1．8．12は，サクラメント川の砂（細砂）を用いて，有

効拘束圧σ3cを種々変化させた場合について2C％ひずみを

生ずるに必要な主応力差と乾燥密度のik係を調べたものであ

る。この図には，参考のために，排水k・よび非排水の静的試

験の結果もプロツトされているが，σ3cが大きくなると，か

なりの範囲にわたつて，振動時の強度か静的非排水強度を上

まわつている事実に注目してお・かなければならないと考えら

れる。なお図中㌧はalcのσ3ζに対する比である。

　Seedの実験で非常に図心がもたれる点は，土が振動荷重

を受けたときに，同じ非排水状態の静的荷重時の強度と比較

した場合，その強度が増すか減ずるかという点である。この

意味で図1．8．13は重要である。これらの図は，20％ひずみ

に達するのに10サイクルあるいは100サイクルのパルス載荷

を要した場合に関し，圧密時のσ3，を横軸にとつて，振動時

の最大主応力差の静的状態にお・ける主応力差に対する比（百

分率）を描いたもので，図1．8．12に示したサクラメント川

砂はもちろん，締固めたシルトや砂質粘土あるいは中程度の

粒径の砂などに関する実鹸結呆が含まれている。図中4は

相対密度である。これらの図をみれはわかるように，工学的

問題としてより実除的な・、c＜5・KOf・m2の範囲では綱にお

ける100％を越過，すなわち振動時の強度が静態時の強反よ

りも大きくなるのは締固めた砂質粘土とシルトの一gpのみで

あb，たとえσ3，がかなり大きい領域でも，ゆるい細砂と締

固めたシルトの一部が100％を趣えるのみで，他のほとんど

の場合には100％以下，すなわち壷助によつて強度が減少し

ている。こρことは基kの耐旋設計を行なう場合，留意しな

けれはならない重岩な事実であると考えられる。

　さて，動的高速試験では，はじめに述べたように，1／100

～1／1000秒程度の時伺で土に破娯を引起こし，そのときの
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姪々の密度における静的荷重強反と動的荷重強屋の比較（Seed　4　i））

強度などが調べられる、．したがつて，これと対比される実除

現象は地震時の地盤などよりも，むしろ地下における核爆発

時の周囲の地盗や宇宙ロケツト発射時の基礎地盤の強度や変

形などであると考えられるから，ここでは表1．8．9，表1．

8．10をあげるにとどめる。前者は，何人かの研究者による

頬結朱をShi㎜i㎎がまとめたもので，後者は粘性土に

関す醐㎞i㎎賭の研究歓である。43）表1．8．9中のひ

ずみ速度効呆というのは，助的高速試浜における強度と静的

試鹸にお・ける強度の比であり，また表1．8，10中の0，ψにt封

する添字r5は静的誌戻を，またdは泌的試涙をJE・：味してい

る。これりの図から，まず砂については，ゆるい飽和砂の場

合に勤的強度か静的強度よりも少し大きくなる程度で，他は

乾燥，飽和の別を間わず，高速度改荷による圧栢強度の増加

はほとんど期待できないことがわかる。一方N性土にお・ける

動的粘着力は静的強度にくらべて全股に1．5～2倍程度上昇

するようである’
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年次 発　表　者 実験方法
拘束圧力
ﾐ（〆加2）

破壊時間
isec）

圧縮強度から

≠ﾟたひずみ

ｬ度効呆
試　　　　料

　一一
n948

．L＿＿－r－・－ba　sagrande　and

rhannon

　　，一一　＿＾＾　一一　　一一

^空三軸圧縮試験

一一馳一一

Z．3～0．9

　　　　　　一
D←一A－

@0．03～2100

，＿　・　一一一一．・－

@　1．1
一一一
｣燥状態の密な中砂

1954
Seed　and

kundge　rn
真空三軸圧縮試験 2．0 0．0膓，600～900 1．15～1．20

乾燥した密ならひKゆるい細

ｻと粗砂

1953

P954

Tらylor，Whitman

∞u10ther8

真空三軸圧縮試験

�r水三軸圧縮試験

0．3～1．0

ﾐ‘＝2・U

0．005～300

O．005～300

@0．2～180

1．1

P．1

Q．0

飽和した密な砂

O和したゆるい砂（粗砂）

O和したゆるい砂（細砂）

1962
Whitman　and

gealy 真空三軸圧縮試験 σ∈P・703 0．e25～5 1．4 飽和したゆるい粗砂

1962 Healy 三軸圧縮試験
0．35，0．7，

P．43，2．82
0．013～4 1．1～1．2 紬いシルト質砂

（a）　（砂）
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年次 発　表　者 実験方法
拘　束　圧　力

@（Kg／¢め

破　壊　時　間

@　（sec）
圧縮強度から求めたひずみ速度効果

1948
Casagra㎡e　al司

X1amon
一軸ならびに

O軸圧縮試験
3～6 0．01～600 1．5～2．0

1953

P954

Taylor，Whitman
≠獅п@OtherS

一軸ならびに

O軸圧縮試験
2．11，2．95，5．98 0．005～300 1．3～2．0

1962
Whitman，Rich－

≠窒р唐盾氏@ard　Nasim
三軸圧縮試験

正規圧密粘土（4．22）

O．C．R　3．16

1％ひずみになるまでの

條ﾔ0．0015～300
1．57～1．71

1964
Kane，r畑vi　sson

≠獅п@Others
三軸圧縮試験 8．01～71 0．03～100 1．5

（b）　（粘土）

表1．8．9鋤高速試継呆（Shi　mm　ing43），ただし文献42）よ臓載）

含水比 乾燥単位体積重量 飽和度

土
ω（％）

　γd

iγ海う

5　r

i％）

　c　アs　　　ワ

iKIZ／rcnt　‘）

¢7s

i度）

　cば　　　う（K⑳つ ψ」

i度）
陽／07s

一一一一『一・炉 ．一A●工一 一一≡一 一一一一≡ 一一一一
20．7 1．68 89．8 一 一 一 一 1．8～2．C

Jardan　buff　clay 24．5 1．57 9（・．7 0，626 4 1．58 4 2．5

（締固めた試料） 30．0 1．41 88．0 0，472 0 C，977 0 2．1

33．7 1．41 87．4 0，197 0 3．94 0 2．0

Westem　bentllite　clay 53．3 1．06 90．7 0，613 0 1．13 0 1．85

（締固めた試料） 95．1 0．73 93．6 0，204 0 0．39 0 1．85

Chicago青粘土

（不撹乱状態）
29．9 L49 94．2 0，366 0 0．62 0 1．7

表1．8．1（， 動的高速試験結朱（団i㎜i㎎らただし文献42）よ嬬載）

8．5．2　振動時の土の性質

　昭和39年の新潟地震において，地震動を受けた砂層が液

状化現象をひき起こし，多くの被害を招いたことは記憶に新

しい。振動時にもMohr－＜bulombの破壊規準が適用できる

とするならば，砂は振動加速度の増大とともに次牙にせん断

抵抗力や内部摩擦角を失い，ついに流動化する。あるいはま

た飽和砂の場合には，振動荷重による間げき水圧が有効拘束

圧に等しくなるほど上昇すると，せん断変形に抵抗する砂中

の有効応力がゼロになつて，砂は液状化現象を生ずる。した

がつて，基碇を支持する地盗が砂，特にゆるい飽和砂である

場合には，基礎の耐震設言tにお・いて，振動時の砂の強度低下

めるいは液状化に対する考察を行なうことはきわめて重妥で

あるといえる。

　図1．8．14はBarkanによるもので畑振動台上に設置され

たせん断箱中の土試料の直接せん断試験の結呆である。振動

甲のせん断試験においても，種々の垂直圧力に対してせん断

強度は直tWrk係となつたので，縦軸はそのこう配，すなわち

振動時の内部摩擦角をとり，横軸には加速度比（振助の加速

度の重力加速度に対する比）をとつてプロツトされている。

この図によれば，振功加速度の増大につれて，内部摩擦角は

確に減少してくるが，土の物性の究明という意味を除いて，

地震時における工学的な意味でいうなら‘痴　η＞0．5以上の

データはあまり参考にならないと考えられる・工学的な見地

からすれば，砂質土に対して谷本4θによつてまとめられた

図1．8．15が重岩である。　この図の横軸はやはり加速度比で
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（B、，k。n⇒）

　　寓
ﾅ　⑤

@萬　　河

Φ③

C
一。、．。、㎞，l　l

頁

　　：x　　　貝口　　x　　　　艮 　　衷
●　　衷

怐@演

●1●●

●

提　　　　x貿 翼璃

、N　x　、

、●

％1
x

o寓

@頁

員xo
●　　　　●

ｳs
●

①一一●一一8・rk“

A一一◆一・燈劇∨大）

B一喝一一山内
C一一◇一一偵●瞭大）

D一一村山・㊨本

o　寓
　o　　　●

` ”38

001 0，02　　　　　　　0．05　　　　　0．1　　　　　　0．2　　　　　　　　0．5　　　　　　1．0　　　　　　2．0　　　　　　　　　5．0　　　　　　　10

図1．8．15

加遡度比　ξ

砂賀土にお・ける摩擦係数比と加速度比の関係

（谷本45））

であり，縦軸には動態時のtan（g）dと静態時のtat1　（Pstの

比μがとられている。この図をみれば，実際地震に対比でき

るη＜O．5の範囲で内部摩擦角の減少がきわめて速やかであ

ることがわかる．蛯図、．8．、6は最上・久保4批よる乾

140

120

100
00008642

Soma　Sand（ろ乾燥）

鉛直荷重39g／㎝2

振動数△48cycle／sec

　　　●35

　　　。28

　　　x23

200　400　1000　3000
　300　　　　　20004000
　振動加速度（on／8㏄2）

図1．8．16 振動加速度とせん断強度との閣係

（最上。久保，ただし文献46）による）

燥砂に肉する実斌結呆であり，振勤加速度の増大により粒子

相互間のかみ合せの摩僚力が次才に減少し，せん断抵抗力の

低下を引起こす経過を示している。特に，振動加速度が400

～500ga　1になると，砂のせん断強度が急激tc失われること

に注目してお・かなければならない。これらのことは基礎の耐

震性の考察において考慮しなけれはならない重安な事項であ

る。

　図1．8．17は，Seedによる飽和したサクラメント川砂に関

する三軸圧縮試験結果の一例である。試嵌はやはりひずみ制
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サクラメント川砂の繰返しひずみ試験の結果（Seed　40））
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御のpulsati㎎10adi㎎testであり，その方法は前項に説

明したものと類似でめる。　ただこの場合には，水平地表面

下の土の要素に水平地震力が作用する場合を想定しているの

で，σ1が一定であるという意味において前項の場合よりも

単純である。さてこの実験は，供試体が一定のひずみをもつ

ように王応力左を周期的κ加えて応力を測定したものである

が，この図から，ひずみパルスの数を増大させていくと，間

けき水圧は次オに培×し，ついに側圧1．5　Kg／cnt2に等しく

なることがわかる。そしてこのとき（サイクル数16）応力

～ひずみ肉係は完全に水平となり，砂はもはや変形に対して

まつたく抵抗しない液状化現象に達していることかわかる。

Seedは有効拘束圧を変えて同様の試廠を行ない，有効拘束

圧か小さいほど，また砂に与えられる周期的応力や周期的ひ

ずみか大きいほど液状化が生じやすいことを指hi　47）してい

るが，鉄塔基碇の場合には一倣に支持地盤における有効拘束

圧が非常に小さいので，特に飽和砂の場合には注慈を妥する

ものと考えられる・、

　さて一方，枯性土にお・いては一般に流動化現象は起こりに

くいが，振勤によつて構造が乱されると強度は低下すると考

えられる。

　図1．8．18は村山・柴田48）によつて得られた乱さない粘土

10

ω　　α9　　“　　田

10z 103

最大加速度（gal）

10．

図1．8，18　動的試顧における粘土のせん断強度の変化

（村山。柴田48））

に関する実顔結来である。これは，供試体に振動する垂直荷

重を加えて謝的せん断試涙の場合の操作と同じ操作により二

面せん断試験を行なつた結果であり，振動加速度に対して動

態時のせん断強度の低下を示している。この図から，尖除問

題として重安な2CO　ga1前後の加速度のもとでは，粘土にお・

いても10～20％程皮の強度低下を考慮しなければならない

ことがわかる。

8．6　試算例による耐震性の考察

　8．3節～8．5節に述べたことを参考にし，標準的な送電鉄塔

をとりあげ，これに対する種々の大きさの基礎に肉して考え

られるいくつかc）方法によつてその耐震性を考察する。

　鉄塔基挺に加わる荷重としては，上部構造の応力計算から

求めらnた最下節点にお・ける応力がとられる。現在の送竜用

鉄塔における各部材の応力計算には，特殊な鉄塔や異常時を

除き，一波にはつぎに示す諸荷重が考慮される。すなわち，

垂直荷連としては，（i）鉄塔重量，㈹架渉線かよびがいしなど

の里量や架渉線の被氷の重頂：，また水平荷重としては，（i）鉄

塔風圧力，旬架渉tatsよびがいしなどに加わる風圧力，㈹電

磁路に水平角かある場合には架渉線の想定張力の水平横分力，

4v）架渉線の切断により生じるねじり力である、、そのほか特殊

な条件の場合には，水圧お・よび流木の衝突圧（河川中の鉄塔

の場合），波圧（海中の鉄塔の揚合），架渉線の，異常着雪に

ともなう不平均張力や積吉による沈降力（蒙呂地域の鉄塔の

場合）などが考慮されている。荷重として最も支配的である

風圧力に因しては，風が電線路に直角に加わる場合，竃線路

の方向に加わる場合，さらに超高圧送電鉄塔やこれに準ずる

　　　　　　　　　　　　o鉄塔にお・いては電線路と60の方向に加わる場合Kついて応

力計算を行ない，最も危険な状態に対して設計が行なわれる・．

地N力に対する検討を行なう場甘，地震力と風圧力を同時に

考ぼする必要はなく，上述の諸荷重のうち風圧力のかわりに

地震力を考慮するのが妥当であるとヂえられる。このような

立場から，以下の検討においては，常に風圧力による計算結

果との対比に痴・いて基礎の耐震性を考察するσ

　鉄塔に作用する荷重とそれに応じて鉄塔各部材に生ずる応

力，すなわち基礎に外荷重として作用する力は，鉄塔の高さ，

腹材の配置，根開きの大きさ，架渉線の数（回線数）や線路

の方向，その他によつてひとつひとつ異なるので，あらゆる

場合について計算を実施することは非常に手数を安する。そ

こで，現在標準的な中大型鉄塔と考えられる，図1．8．19お・

よび表1．8．11に示す寸法と型式の鉄塔を対象にして種々の

検討を加えることにする。説明の便宜上，谷鉄塔の名称を1，

L　皿としてお・く。表中，電線の々類のASCRというのは

鋼心アルミニユウムより線の意味で，410廓歳がそのより線部

の断面積をあらわしている。また，型式がA型というのは違

線路が水平角3以下の直線型のことであり，　B型は線路の

　　　　　o水平角が20以下の角度鉄塔の意味で，　送冶関係で用いら

れる表示である。なおそのほか，実除には特妹な場合として，

　　　　　　　oC型（水平角30以下の角度鉄塔），D型（引留め鉄塔）が

ある。
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図1．8．lv　鉄塔の各寸法の説明図

‘Eh線

電力線

さて，上記の各鉄塔に倒して規定の設計風速（地上15　mの

高さにおける産準風速を40　m／secとしてそれより上空で

は風速をてい増する）を用い，鉄塔風圧力が最大となる方向

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　oの風荷重（たとえばA型では電線路に対して60風向）に対

して，基碇体頂頭にお・ける引揚力T，圧縮力C，水平力Qを

を計算した結果が，やはり表1．8．11に示してある。T，　C，

（～などは図1．8．20に示すとおりである。

　なお本節では，原則として震皮法を用いて基長の耐震性を

考察するが，鉄塔上部構の動的性状に図する対応については

8．6．4項で検討する。また二，三の試算の結呆，鉄塔各部材

に作用する地鹿力は，鉄塔各脚基綻の対角線方向，すなわち

45° 綷?ｪ最大となるので，この方向の地震力について考え

る。

鉄　塔　寸法（m）
基礎体頂頭の荷重

来ｳ力による　　ゾ
鉄　塔

i亀圧KV）
回線数 竃　　線 型

水平

p度
ん ん1 カ2 ん3 ん4 δ1

1δ　2
鉄塔総

d量（t）
圧縮力
メV

引揚
Vシ

水平力

V〃

A 67．0 32．0 13．5 13．5 8．0 12．0 5．5 48．52 13C．2 91．3 5．5
　1

i50び）

2
ASCR

@　つS10寵ば B 　oh5 66．0 26．0 13．0 13．〔1 14．e 12．0 S．0 50．80 176．7 131．7 7．2

A 30
49．0 29．0 8．0 8．0 4．0 8．0 3．6 22．52 114．0 S8．6 4．9

　∬

i275）

2 〃

B 　0P5 48．5 24．5 8．0 8．0 8．0 9．0 3．8 26．16 147．9 118．0 5．5

A 30
39．9 18．0 4．7 4．7 3．5 4．6 1．9 5．96 39．7 29．9 1．3

　a

i154）

2
ASCR

@　oU10縦r B 　0P5 31．1 16．0 4．8 4．8 5．5 5．2 2．0 7．56 54．3 42．5 1．4

表1．8．11　鉄塔寸法と風圧力による基碇体頂頭の荷重

　　　　図1．8．20　基碇体寸法と荷重の説明図

8．6．1　鉄塔上部構造に水平地震力を作用させた場合の基礎

　　　　体頂頭の荷重の算出

　基礎に庚する具体的な計算にさきだち，上部構造への水平

地震力によつて生じる蚕礎体頂頭における荷重を求めなけれ

ばならない。

　設計震反は，基礎水平震度を0．2とし，表1．8．5に従い，

16mを越える部分については4m増すごとに0．01を加え

ることとする。基準旋度を地域の種別によつててい減してい

ないのは，本節の目的が，耐震的な見地から風圧による現行

の設計結果を検討することであるから，できるだけ過酷な条

件を用いようとしたことと，表1．8．3，表1．8．7にみられる

ように，多くの重要地域において0．2からの地域別てい減が

許されていないことによる。また地盤の福類によるてい減も

行なつていないのは，やはり上述したのと同禄㏄より過酷な

条件”のためであるが，一方その係数を1以Lヒにとらなかつ

たのはつぎの理由による。すなわち，表1．8．3，表1．8．6に
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おいて，地盤種別による係数が1以上になるのは，ともにオ

4種地盤である。両表からわかるように，オ4種地盤はきわ

めて軟弱な地盤で，しかも非常な悪条件下の場合である。と

ころが，このような位置での鉄塔基礎が独立フーチングのみ

とされることはありえないことであり，このような場合には，

必ず鉄塔としては特殊な基礎，すなわち井筒基礎とかくい基

礎が用いられるからである。また表1．8．4によると洪積層で

1．1，沖積層では1．25となつているが，これは本州四国連

絡橋という特別に重妥度の高い構造物が対象となつているか

らであると考えられる。しかし送電用鉄塔の場合，表1．8．3

中の重要度係数は1としてよいと考えられるので，上述した

ように地盤別の震度増減は考えない。さて，以上のことに基

づいて，鉄塔1，1，原について地震力による各部材応力を

計算し，基礎体頂頭における引揚力，圧縮力，水平力を計算

した結果が表1．8．12のようである。また鉄塔1（A，B型）

に関し，これらの鉄塔とともに地震力を作用させた場合の鉄

基礎体頂頭の荷重（地震力による）（り鉄塔
i電圧KV）

型
圧縮力（τ 引揚力％ 水平力亀

協／（壱 脇／与 鋤／必

A 65．6 26．7 1．9 1．98 3．42 2．89　1

i500） B 107．3 68．4 3．3 1．65 1．93 2．18

A 48．6 23．1 1．4 2．35 3．84 3．50　1

i275） B 93．7 63．8 2．7 2．58 1．85 2．04

A 16．5 6．6 0．3 2．41 4．53 4．34　o

i154） B 34．1 22．3 0．6 1．59 1．91 2．34

表1．8．12　地震力による基礎体頂頭の荷重およびこれらと風圧力によるものとの比較

塔各部分の水平力を計算した例を図1．8．21，図1．8．22に示

す。なお各数値に関するO内の値は，のちに説明する基準水

平震度0．3の場合である。これらの計算には鉛直地震力は省

略してある。この計算結呆を，表1．8．11に示した風圧力に

よる引揚力，圧縮力と比較してみればわかるように，風圧力

による各値は地震力によるそれにくらべて著しぐ大きい。こ

のことから，嵐圧力に対して設計されたi基礎は，地震力に対

してかなりの安全率を有することが予想される。いま夙圧力

による圧栢力，引揚力，水平力に対する地震力によるこれら

の値の比を計算すると・表中の各値のように・小さくても1・6，

大きい場合には4を越えている。この項の主目的は，以下に

行なう地震時の基礎の安定計算のための準備として，鉄塔上

部構造に作用する水平地震力によつて生ずる基礎体頂頭の荷

重を求めることであつた。しかしのらに示す各種の結呆との

比較のために，次のような考察を行なうことは無意味ではな

いであろう。すなわち，いま仮りに基礎体や地盤には地震力

を作用させず，また地震時における支持地盤の強度が常態時

と変らない仮想的な状態を考えると，偏心の程度による支持

力低減率が多少異なるといえども，基礎の引揚抵抗力および

圧縮支持力はほとんど不変である。したがつて，風圧力に対

して設計された基礎がFmなる安全率を有しているとすれば，

上記の仮想状態における基嬢の安全率は，大体このFmに上

述の荷重比をかけたものとなる。すなわちFm÷2であるな

らば，少なくとも3以上の安全率を有することになる。

　以上の結呆から，鉄塔上部構造部材のみに地震力を作用さ

せる条件のもとでは，▲圧力に対して合理的に設計された基

礎は十分安全であるということができる。なお，鉄塔上部材

の自重はあまり大きくなく，また鉛直震度を省略しても，力

の大きさに及ぼす影響は10％内外であるので側瓜圧力，地

震力の両者の荷重にお・けるこれだけの大差から推測されるよ

うに，この場合には，鉄塔上部材にたとえ鉛直震度を考慮し

たとしても結朱の大勢に影響はない。

86．2　鉄塔上部構造，基礎体および地盤に地震力が作用し

　　　た場合の基礎の安定についての検討

　ここでは，鉄塔の上部構造にはもちろん，同時に基挺体あ

るいは基礎体と地盤にも地震力が作用する場合について検討

する。

　はじめに，地盤状態の仮定と基佼体の大きさの決定を行な

わなければならない。e，　g，　rなど地盛の諸係数が地震時

に変化する場合の影響についてはのちに調べることにし，ま

ず普通の地盤という意味で，表1．8．13に示すような砂質地

盤，粘土地盤，そしてこの中間的な性質を有する地盤（たと

えば一般の山土や肉東ロームたど）について，8．6．1項で示
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1．8．21 塔に作用する水平力の計算例（鉄塔IA型の場合）
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土　質 砂質土
山土（たとえば

ﾖ東ローム）
粘土

c（’／㎡） 0．3 2．0 4．0

ψ（。） 40 20 0

γ（‘／㎡） 1．8 1．3 1．7

表1．8．13　対象とする3種類の土質

した各荷重に対して基礎の設計を行ない，検討してみる。た

だし地下水位の位置は深いものとしてお・く。また実際には，

基礎体は地中に作裂後埋戻すので，一殻に基礎体底面下の土

は乱されない状態にあるのに反し，引揚力に抵抗する基礎体

底面上の土は全部（拡幅掘削の場合）あるいは一部（鉛直掘

り施工の場合）は必ず乱されるから，圧縮力に対応する地盤

の力学係数と引揚力に対応するそれとは一股に異なる。しか

し，本節の課題はあくまで耐震性の考察であるから，C，　ep，

γの多少の実状との相違は二次的な問題である。このような

見地から，圧縮支持力に関しても引揚抵抗力に関しても表1．

8．13の各係数値を用いることにする。なお・前にも述べたよ

うに，特に悪い地盤の場合には，独立フーチングを単独に用

いることはないので，このような地盤は本節では対象としな

いo

　夙圧力に対してtt理的と思われる基礎設計を行なつた結果

を表1．8．14に示す。各基健体寸法は，図1．8．20の記号に

従つて記入してある。また表中安全率」Pmは，メ圧力による

圧縮力，引揚力に対する基礎の安全率を示している。砂質土

に関する圧縮支持力の場合を除き，Fmは2強の値となつて

いる。Fm÷2としているのは，送竃用鉄塔設計標準によつ

型
基　碇　体　寸　法（m） F▽

土質
鉄　塔

i電圧KV） 2β　1 ρ∫ ’
α

6

基礎体重量

@θ（り 圧縮力 引揚力

A 3．60 4．20 0．60 0．70 1．10 26．38 30．07 2．07　1

i500） B 4．fO 4．80 ∩．7C 0．70 1．20 36．62 27．98 2．05

A 3．4C 4．⑳ 0．60 0．70 1．10 24．36 32．03 2．00

砂　質　土

　1

i275） B 4．00 4．30 0．70 0．70 1．20 35．52 33．75 2．04

A ク．40 2．80 0．50 0．50 0．70 9．18 30．84 2．03　口

i154） B 2．40 3．40 0．50 0．50 0．70 9．70 27．17 2．03

A 3．60 5．10 0．80 0．60 1．10 33．40 2．00 2．08　1

i500） B 4．10 5．50 0．90 0．60 1．20 46．25 2．03 2．01
山　　土

A 3．50 4．90 0．70 0．60 1．00 27．20 2．05 2．00（五

i275） B 3．80 5．40 0．80 0．60 1．10 35．90 2．03 2．03

A 2．20 3．10 0．50 0．50 0．70 8．08 2．03 2．04　o

i154） B 2．50 3．40 0．50 0．50 0．80 10．50 2．08 2．01

A 4．40 2．70 0．80 0．70 1．10 41．52 2．09 2．06　1

i500） B 5．00 3．20 0．80 0．90 1．10 54．50 2．04 2．05
粘　　土

A 4．00 3．20 0．60 0．90 1．10 29．78 2．00 2．03　口

i275） B 4．60 3．10 0．80 1．00 1．20 48．19 2．05 2．07

A 2．40 2．10 0．40 0．50 0．70 7．27 2．09 2．09　旺

i154） B 2．70 2．40 0．40 0．50 0．80 9．38 2．03 2．05

表1．8．14　瓜圧力に対する基礎の設計結果

てFv≧・と定められているからであるヅ・の鰍で，　E

縮，引揚の両場合ともFル÷2となつている山土および粘

土に図するこれらの設計は，ふ圧力に対してきわめて合理的

な設計であるということかできる。圧縮支持力，引揚抵抗力

は上記設計標準に規定されている方法，51）すなわち前者に肉

してはTerzaghi式　（ただし支持力係数は建築基礎構造設計

規準鰺に引用されている修正値を使用），後者に関しては

著者の式（1．3．39）　（ただしψ＜40°のときθ“＝60°，ψ

≧40°のときθ。＝・　55°，また基礎床板と隣接土が十分密着

するような施工を行なうときには，床板側面の摩擦抵抗力を
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見込んでよいことになつている）を用いて算定されている。

また同設計標準では，これらの式によつて算定される限界圧

縮支持力あるいは限界引揚抵抗力をまず1．5で除したものを

耐力と呼び，この耐力を安全率Ibで割つたものを許容支持

力とし，この許容支持力に設計荷重を対応させるよう規定し

ている．s3）　i・．8．・4中のルはこの意味での安全率であ

る。いいかえれば，Fg7＝2というのは，実質上限界抵抗力

に対しては安全率3ということである。なお砂質土の場合で

圧縮荷重に対する安全率が非常に大きくなつているのは，こ

のような地盤では，引揚抵抗力にくらべて圧縮支持力には十

分すぎる余裕があることを意味している。すなわちこのよう

な場合には，基礎の設計は実質的に引揚抵抗力の大小によつ

て支配されることを示しており，風圧力に関するかぎり圧縮

側に対してはかなり無駄があるわけであるが，どの基礎も圧

縮荷重に対する基礎であると同時に引揚力に対する基礎でも

ある鉄塔基礎の特殊性により，上記のような安全率のアンバ

ランスが生れてくるわけである。基礎床板の幅を小さくして，

基礎を深くすれば，所定の引揚抵抗力を保持しながら，圧縮

荷重に対する安全率をある程度まで低下させることができる

が，地震や実際施工との関連があるのでそのような設計がよ

い設計であるとは必ずしもいえない。

　さて，表1．8．14の各基礎に関して地震時の検討を行なう。

計算の結果を一括して表1．8．15に示す。表中（i）は，鉄塔上

部構造と基礎体に水平地震力が作用した場合，（ti）は鉄塔上

部構造と基礎体に水平地震力を作用させ，さらに基礎体と地

盤に鉛直地震力を作用させた場合，（m）は（めに加えて，鉄

塔上部構造の鉛直地震力をも考慮した場合である。またFE

は，表1．8．14中に示す各基礎の地震時にむける安全率を示

（i） （ii） （Ui）

土質 鉄塔
i電圧KV）

型 圧　縮　力 引　揚　力 圧　縮　力 引．揚・力 圧　縮　力 引　揚　力

与 4／ル 与 毛・㊨ ％ 与％ 4 場／ル 4 る％ ％ 与侮
A 37．04 1．23 7．49 3．62 35．37 1．18 6．85 3．31 35．19 1．17 6．55 3．161（500）

B 31．39 1．12 4．40 2．15 29．88 1．07 4．23 2．06 29．78 1．06 3．95 1．93

A 38．61 1．21 8．16 4．08 36．81 1．15 7．40 3．70 36．70 1．15 7．22 3．61

砂　質　土

H（275）

B 36．56 1．08 3．94 1．93 34．97 1．04 3．60 1．76 34．90 1．03 3．57 1．75

A 38．87 1．26 8．99 4．43 37．06 1．20 8．26 4．07 37．03 1．20 8．08 3．98日（15D

B 29．91 1．10 4．12 2．03 28．76 1．06 3．77 L86 28．69 1．06 4．50 2．22

A 2．27 1．14． 7．64 3．67 2．18 1．09 7．21 3．47 2．17 1．09 6．89 3．311（5（㊥）

B 2．56 1．26 4．25 2．11 2．48 1．22 4．00 1．99 2．47 1．22 3．93 1．96

A 2．56 1．25 8．51 4㎡26 2．45 1．20 8．04 4．02 2．44 1．19 7．85 3．93∬（275）

B 2．14 1．05 4．15 2．04 2．06 1．01 3．91 1．93 2．06 1．01 3．87 1．91

A 2．69 1．33 4．39 2．15 2．59 1．28 8．97 4．40 2．58 1．27 8．15 4．00田（151）

B 2．31 1．11 3．93 1．96 2．23 1．07 3．75 1．87 2．23 1．07 3．71 1．85

A 2．50 1．20 5．99 2．91 2．38 1．14 5．71 2．77 2．36 　，P．13 5．46 2．651（500）

B 2．29 1．12 3．68 1．80 2．19 1．07 3．50 1．71 2．18 1．07 3．44 1．68
粘　　土

A 2．56 1．28 7．34 3．62 2．43 1．22 7．01 3．45 2．43 1．22 6．84 3．37∬（275）

B 2．15 1．05 3．42 1．65 2．05 1．00 3．25 1．57 2．05 1．00． 3．22 1．56

A 2．95 1．41 9．04 4．33 2．82 1．35 8．76 4．19 2．81 1．34 8．56 4．10口（1S4）

B 2．37 1．17 3．82 1．86 2．28 1．12 3．69 1．80 2．27 1．12 3．66 1．79

、

7

表1．8．15 各場合の地震時における基礎の安全率およびこれらと風圧力による値との比較

してk・り，参考のために風圧力に対する安全率Fmとの比も

記入してある。以下に，各場合についての説明を行なう。

　（i）の場合，基礎体頂頭に地震力を受けた上部構造の最下節

部材による応力，すなわち表1．8．12に示した各荷重が作用

し，これに加えて基礎体に地震力khC（kh　＝・　O．2，　G＝基

礎体の自重）が作用する。kh（わ着力点は基礎体の重心の位

置であり，水平方向の合力（QE＋k，G）の作用点は基礎体頂

頭と重心の中間のある位置となる。しかしいま，計算の便宜
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とできるだけ過酷な条件という意味で，実際には基礎体の重

心位置に作用するkhCを，基礎体に最も大きな転倒モーメン

トを与える（いいかえると支持力，引揚抵抗力の低減率が最

大）ような位置，すなわち図1．8．23に示すように，基礎体

0

図L8．23　基礎体に作用する荷重の説明図

頂頭に作用させて計算した。圧縮支持力の計算は，風圧力に

よる場合と同様，次式によつている。

　　　　　　　　　　　　　　ノ
　1　　　　　　　　　・　　（）E＋G＋G、
・．・FE（1・3C「Vc＋°・8γ培＋γDIVg）≧す×μ

　　　　　6e　P
Pt　一・　1＋

　　　　2B1

　　　　　　　　　，　　（（？E＋khG）Df
e＝・

　　　　　　　　　cε

iOE＋hhG）

G

Dぢ　　ら

ﾃ

δ

2β1

図1．8．24　基礎の寸法

、

Ck＋G＋Gs
s

（1．8．13）

ここにc，γは地盤Q粘着力と単位体積重量，ノV、，鵬r，

IVgは支持力係数，6、は基礎体直上の土の重量，2　B，　，　Df

等は図1．8．24に示すとおりである。またμは傾斜荷重，す

なわち荷重の偏心による支持力低減率であり・e／2B，が1／6

に入るようにしている。また風圧力に対する現行の設計では，

引揚抵抗力に関する場合も，便宜上圧縮支持力の場台と同様

に考え，著者の式により算定される引揚抵抗力に以下に示す

低減係数を乗じて，この値と引揚力の比をもつて安全率Fm

としている。なお限界値に1．5を見込んで耐力とする考えは

同様であるが，引揚抵抗力の場台にはこの1．5を粘着力0に

対して見込んでいる。

　　　　　　　6θ×2B
　　　　　　　　　　　　1）Vte　1／（1＋
　　　　　　　4β《・b2

e＝
Qm×D．

Tm－（Gi＋G2）

（1．8．14）

ここにC1嵯礎体柱体部の重量・C、峰礎体のb2　tの部

分の重量であり，またθに関する転倒モーメントの計算でD

を用いるのは，この位置が大体鉄塔主柱材のアンカーの位置

になるからである。一殻の鉄塔の場合には，傾斜引揚力に対

する上記の低減係数レは0．7～O．8程度になり，著者が実験

により求めた結果（図1．5．26，図1．5．27）とほぼ一致する。

ところで，風圧力による場貧は基礎体自体は不動であるから，

鉄塔主柱材のアンカーの位置をモメント中心と仮定する上式

（1．8．14）でほぼ妥当であると考えられるが，地震時には

基礎体自体が運助するから式（1．8．14）を用いる根拠がな

い。そこで，地震時における偏・Lfi重による引揚抵抗力低減

率は次のように考えた。すなわち，図1．8．25に示すよう

にTEの鉛直分力7ごに対して基礎の設計計算を行ない，この

場合の引揚抵抗力の低減率は水平力の大きさを考慮して図1．
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T’

（OE＋鳶AG）

図1．8．25　設計に用いた引揚力の考え方

5．27中の曲線より求めることにした。図1．5．27を用いたの

は，これが正方形床板基礎に対する結果であるのと，図1．5．

26によるよりも低減率が大きくなるためである。なお，各

　　　　　ノケースのTE，　（④＋khG）に対して実際に低減率を求めて

みると，やはり0，7～0．8程度となる。

　さて表1．8．15において，上述のようにして計算した（i）の

場合の結果をみてみるζ引揚力に関する安全率は大体3．5以上，

圧縮力に対しても2．15以上になつていることがわかる。こ

の結果から「上部構造と基礎体に水平地震力が作用する」と

いう条件のみの場合には，基礎は十分すぎる耐震性を有して

いるということができる。

　（ii）の場合には，（i）の場合に加えて基礎体と地盤に鉛直

地震力（震度kv・・kh／2＝O．1）を作用させた。まず引揚

力に関しては，鉛直地震力が上向きに作用する場合を考え，

これによつて引揚抵抗力が減少すると考えた。すなわち，式

（1．3．39）であらわされる引揚抵抗力Rが減少して，次式

で示すRdのようになると仮定したわけである。

R、・・－G（・－kv）＋πβごγ疋（1－kv）学＋π幽・

（1．8．15）

他は（i）の場合の計算方法とまつたく同様である。上式で基礎

体自重CをG（1－一　h，，）に低滅したのはよいとし，地盤に

関する・β夕弓を・β：巧（1・－h・）としたのは・haま

でと同様，より過酷な条件下で検討を行なうためである。す

なわち矛3章において詳しく説明したように，πB23　rKiの

中にはすべり土塊の重量と同時に，地盤のψに依存するすべ

り趾の抵抗力が含まれている・したがつて・・暗疋（・

－kv）とすることは，実質的にはψによるせん断抵抗力をも

減少させていることになり，すべり土塊の重量のみに鉛直震

度を考慮する場合にくらべて抵抗力をかなり低く見積つてい

ることになる。一方，圧縮支持力に関しても計算の方法は（i）

の場合と同じであるが，（∋の場合には，式（1．8．13）に

おいて地盤の抵抗力は（i）のときと不変とし，式中右辺の外荷

重を増加させた。すなわち，圧縮力に関しては下向きの鉛直

地震力を考慮したわけで，GのかわりにG（1＋kv）を，ま

たC、のかわりにC，（1＋kv）を用いて計算を行なつた。こ

の場合，式（1．8．13）において支持力の一部を占める7Df

×Ngも増加するはずであるが，やはり安全側という意味でこ

の項の増分は考えないことにした。

　（ili）の場合には，　（li）の条件に加えてさらに鉄塔上部

構造の鉛直地震力が付加されている。この場合厳密には，水

平地震力の場合の考え方と同じように，鉄塔各部分の重量に

関して鉛直地震力を考え，各部材の応力を計算して鉄塔最下

節の部材応力を求めなければならないが，このような計算を

行なうのは非常に面倒であり，また表1．8．11に示されてい

るように鉄塔上部構造の重量O「Tはそれほど大きくない。そ

こで，各鉄塔に関して表1．8．11に示す鉄塔重量に鉛直震度

（kv　＝o．1）をかけ，この地震力ん形を4等分した力が鉄

塔各脚基礎の頂頭に作用するものとした。すなわち，引揚側

に関しては（ii）の場合と同じ抵抗力に対して，さらに上向

きの引揚力kりIZT／4を増加させて計算し，同様に圧縮側に

関しては，　（li）で求めた支持力は不変とし，鉛直下向きの

荷重kL．O「T／4をさらに付加して計算した。ただし鉛直荷重

の増加により，当然，引揚抵抗力と圧縮支持力の低減率は⑪

の場合と多少異なつてくる。

　さて，表1．8．15の（li），（tii）に関する計算結果をみると，

この両者における安全率にはあまり差がない。また（i）の場合

にくらべると安全率はかなり低下するが，それでもなお，引

揚力に対して3以上，圧縮力に対しても2以上の安全率を有

している。

　以上の結呆から，基準水平震度を0．2とした震度法が有効

であり，かつ地震時に地盤のせん断抵抗力が低下しないかぎ

り，風圧力に対して合理的に設計された鉄塔基礎は，地震時

にも一般に十分の安全性を有しているということができる。

なおここで検討したのは，基礎が独立フーチングとされる場

合の一股的な地盤上に，標準的な中大型鉄塔が建設された場

合であるが，表1．8．15の各値から推定して，鉄塔の大きさ

や地盤の力学係数が多少変つたとしても，結果に大差はない
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ものと考えられる。

8．6．3　鉄塔の上部構造，基礎体およぴ地盤に地震力が作用

　　　　すると同時に地盤のせん断抵抗力が低下する場合

　8．5節において翫明したように，地震時には地盤のせん断

強度が低下することが考えられる。8．5節に示したパルス載

荷試験，動的高速載荷試験および土に振動を与えた試験につ

いて，静的強度に対する動的強度の比δを，いま対象として

いる鉄塔基礎の場合に対応すると考えられる圧密圧力や振動

加速度に関して整理すると表1．8．16のようである。鉄塔基

礎の根入れ深さは，表1．8．14に示したように，2～5．5　m

程度である。したがつて，引揚力に関して問題となる基礎床

板より上部の土塊にお・いては，地表面からの深さZとすると

7Zは5，6t／㎡程度であつて，少なくとも10’／㎡以下で

試壌法 研　究　者 土　　　質 δ 備　　　　考

サクラメント川砂
O・2～O・3（4－　38％）

O・1～O・3（0．－80～100％）

Seed 中　　　　砂
0．3～O．4　　（ρ＝　　O　r）

O・1～0・2（4－50～80％）

δ一（σ1一σ・）・

@　（σ1一σ3）。

締固めたシルト 0．4～0．8

締固めた砂質粘土 LO～1．2

谷　本 砂　　質　　土 0．5～0．8

　　（tanψ）♂δ＝　　（tanのs

土受
ｪけ
Uる
ｮと
�ｫ

最上。久保 砂 O．8～0．85 　　（せん断強度）dδ＝

村山・柴田 粘　　　土 0．8～0．85
（せん断強度），

表1．8．16　静的強度に対する動的強度の比

ある。また圧縮支持力に関する基礎床板以下の土塊について

も，γZと風圧力による圧縮力の合計はやはり一「般に20X／㎡

より！」・さい。このような考察に基づき，Seedによる実験結果

である図1・8・13の場合には・σ，＝1～2　Kg／e透に対するδ

の値を読みとつて上記の表中に整理した。また振動中のせん

断試験についての谷本らによる図1．8．15，最上，久保によ

る図1．8．16および村山，柴田による図1．8．18の場合には，

1　OO＾－800　ga　l程度の振動加速度に対する強度の低減率を

読みとつた。なお・動的高速載荷試験にお・いては，表1．8．9，

表1．8．10に示されているように，δ＝1．1～1．2（砂），δ

＝＝　1．5～2．0（粘土）程度となつているが，この試験は地震

時の地盤状況との関連性が薄いと考えられるので，表1．8．16

中に記入していない。またBarkanによる図1．8．14に関し

ては，実験における振動加速度があまりにも大きくて参考に

ならないので省略してある。

　表1．8．16を参考にして，本節で対象としている表1．8．13

中の各地盤の力学係数C，epを，表1．8．17に示すように低

土　質 砂質土 山土（たとえば関東ローム） 粘　土

o（t／㎡） 0．15 1．7 3．3

ψ（。） 　0Q5 　0P5 O

表1．8．17　地震時における地盤の力学係数

下させた。すなわち粘土に関しては，表1．8．16からわかる

ように，締固めた砂質粘土ではδ＝1．0～1．2の高い値を示

しているが，一方村山，柴田‘（よるとδ＝O．8～0．85程度

であるから，安全側の見地から0．8～0．85の低戚率を見込

むのが妥当と考えられた。そこで0を，　（O．8～0．85）×4

÷3．3t／㎡にまで低下させたわけである。また砂質土につ

いては，みかけの粘着力を半分に落すと同時に，次の理由に

　　　　　　　　　　　　　oよりgを大幅に低下させて25とした。すなわち，谷本の整

理によるとδ＝O．5～0．8程度であるから，tan　40°につい

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ロ　　　　　　oてこれを考慮すると，振動時のψ4は大体ePd　＝　25～35　e

一115一



30° �xになる。最上，久保によるとせん断強度に関するδ

が0．8～0．85であるから，これをψに換算すればやはりψ4

は35°前後と考えられる。ところがSeed　vaよるサクラメント

川砂や中砂におけるδがかなり小さいので（ただしこれらの

供試体は水で飽和されているので間げき水圧の影響が入つて

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　oいるが），ψdを上記の値からさらに落してePd　＝＝　a5とした

わけである。なお佐野による式（1．8．9）において，kh　＝

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　oO．2，kv＝O．1として計算すると9d　・　28となる。一方山

土のCに関しては，さきに述べた粘土と同じ低減率を考え，

表のようにC＝1．7t／㎡とした。　また実際問題として，山

土のepをきれいな飽和砂のψと同程度に低下させる必要はな

い。そこでSeedの結果は参考とせず，δ＝O．8として計算

するとep、．・＝・6°となるので，表va示すように15°まで低下さ

せることにした，，以上の説明からわかるように，表1．8．17

中の各値は，希望的な値というよりはむしろ設計上かなり安

全な値であるといえる。なおγについては低下させる必要が

ないと考えられたので，表1．8．13の各値をそのまま用いる

ことにした。

　さてこのような地盤状態に対して，さきの8．6．2項の（皿）

に示した条件，すなわち鉄塔の上部構造，基礎体および地盤

に，考えられる最も不利な仮定のもとで水平tsよび鉛直地震

力（kh　一一　O．2，　kv－0．1）が作用する条件（しかも引揚力

に対する床板側面の摩擦抵抗力も無視）によつて安全率を求

めた結果が表1．8．18に示してある。この表をみればわかる

ように，引揚力に対する安全率はなk・2～6ほどあり，地震

時において十分安全であるといえる。一方圧縮力に対しては，

多くは1．5～2の安全率を有しているが，1．1～1．3程度の

場合もかなり生じてきている。ところでここで考えなければ

ならないことは，地震荷重は短期荷重として取扱うのが妥当

である，ということである。すでに8．6．2項や式（1．8．13）

で説明されているように，送電用鉄塔設計標準では限界圧縮

支持力をまず1．5で除した値を耐力と呼び，この耐力の設計

荷重に対する比を安全率Fとしている○で，F≧2というこ

とは，限界値に対していうならぱ3以上の安全率を，またた

　とえF＝＝　1としても限界値に対して2の安全率を有している
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　54）
ことになる。建築基礎構造設計規準にも示されているように

地震のようなきわめてまれに生ずる短期荷重は，最大限上述

の耐力にまで対応させてよいと考えられる。このような観点

から，風圧力によつて設計された基礎は地震時の圧縮力に対

　しても十分安定であるといえる。

　　本節のはじめから説明してきたように，表1．8．18中の各

　値は，設計上想定されるいろいろな悪条件を，さらに不利な

　方向へ，不利な方向へと積重ねた非常に過酷な条件下での結

F
土　質

鉄　塔

i電圧rv）
型

圧縮力 引揚力

A 1．95 4．27　1

i500） B 1．65 2．56

A 2．05 4．67

砂　　質　　土

　亙

i275） B 1．91 2．36

A 2．05 5．12　口

i154） B 1．63 2．29

A 1．19 5．51　1

i500） B 1．30 3．08
山　　　土

A 1．34 5．64　6

i275） B 1．12 3．04

A 1．47 6．70　口

i154） B 1．26 2．87

A 1．56 4．89　1

i500） B 1．40 3．07

A 1．58 5．93

粘　　　　土

　1

i275） B 1．32 2．87

A 1．93 7．26　匝

i154） B 1．53 3．10

表1．8．18　地震時における基礎の安全率

果である。したがつて，ここまでに得られた種々の計算結果

から，非常にゆるい飽和砂中の基礎のようなきわめて特殊な

場合を除き，一般に風圧力に基づいて合理的に設計された鉄

塔基礎は，同時に十分の耐震性を有すると結論してよいと考

えられるのであるが，鉄塔上部構造の振動性状に対する配慮

という観点から，さらに次項で一，二の検討をつけ加える。

8．6．4　鉄塔の振動性状を考慮した場合

　鉄塔はもともと剛な構造物ではなく，かなり可とう性に富

んだ構造物であり，基礎が固定されている場合には，8．3節

で説明したような振動性状を示す。このような可とう性構造

物に対して震度法を適用することには，地震力の分布が実状

と相違する点などの問題があることを8．4節で述べた。8．4．

3項にたち戻つて図1．8．9，図1．8．10をみれぱわかるよう

に，減衰定数が小さい構造物の固有周期が0．2～1秒程度の

場合には，震度法による設計加速度は過小評価となり，設計

上危険側の荷重を想定することになる。しかし現時点におい

ては，鉄塔の振動に対する動的解析法がまだ確立されていな

いので，次のような方針のもとにやはり震度法を用いて検討
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を加える。

　鉄塔の減衰定数んは，表1．8．1，表1．8．2をもとにして8．

3．4項で示したように，大体0．025～0．03程度である。また

鉄塔の4脚を固定した場合の固有周期は平均的にみて0．5秒

前後で，幹線級の高鉄塔ではO．4～1．2秒程度であつた。と

ころで，図1．8．26に示すような非減衰2自由度系の自由振

動の場合，1自由度の並進運動の固有周期をTt，1自由度の

，9 ，

’

4　1
’

→
‘1

y 碕1
y

‘　1 回

砂
工

’

1

1

並進ばね

回転中’じ
回転ばね

（a）　回転中心下位 （b）　回転中心上位

回転中心

図1．8．26　並進と回転の連成自由振動の概念図

ロソキング運動の固有周期をTrとすると，これらの並進運

動とロッキング運動が同時に起こるときの固有周期Tt．は近

似的に次式で示され♂9）

T、，　・　v／　T、2＋∂ （1．8・16）

実際の地震時における鉄塔の振動は非常に複雑なものになる

と考えられるが，上記のことから，少なくとも4脚固定のロ

ツキング運動の場合の振動周期よりもその固有周期は一般に

長くなると考えてよいであろう。その程度は地動の固有周期

の大きさおよび鉄塔基礎がどの程度地盤と一体化して動くか，

などによつて影響されるが，具体的な数値はわからない。し

かし，4脚固定の場合の鉄塔の固有周期や一般的な地盤の卓

越周期の大きさから，平均的にみて地震時の鉄塔の固有周期

が0．7～0．8秒前後（超高圧の大型鉄塔ではもう少し大きく

tsそらく1秒前後あるいはそれ以上）であると予想すること

は非常識ではないと考えられる。

　さて上記のことを考慮に入れて図1．8．9，図1．8．10をみ

てみよう。これまでは設計のための基準水平震度khを0．2

にとつてきたが，これを仮りに0．3あるいは0．4～0．5にあ

げで震度法で設計したとする。hが0．02以上であれば，各

応答スペクトルについて次のことがわかる。すなわち，図1．

8．9によれば，周期T＞0．7秒に対応する各応答スペクトル

は，βav＝1．5（したがつてkh　＝・　O．2の地動に対して0．3

の応答震度を考えることになる）に対応する水平線の下部に

位置し，たとえT〈0．7秒であつたとしても，Ba　V　・2．2

（同じくkh＝＝　O．44に対応）とするならば各応答スペクトル

は完全にその下部に落ちてくる。また図1．8．10によつても，

T＞1秒であれば，ゐ≧0，02に対応する各応答スベクトル

はBov　・＝1．5（kh　・O．3に対応）より完全に小さくなる。

さらにτが0．7秒以下であつたとしても，hが0．03程度も

あれば，ほとんどの場合βav＝2～2．5（hh　・一　O．4～0．5

に対応）よりも下になる。以L上のことから，鉄塔16　Mまで

に作用させる基準水平震度を0．3あるいは0．4～0．5に上げ

て震度法で設計してもなおかつ，風圧力に基づいて設計され

た基礎が安全性を有するとするならば，鉄塔の基礎は鉄塔上

部構造の動的挙動を考慮したとしてもなおかつ耐震性を有す

ると結論してよいであろう。ここでことわつておかなければ

ならないのは，基準水平震度khを0．3とか0．5にして震度

法で計算するのは，実際にそのような地動を予想しているわ

けではなく，あくまで，鉄塔上部構造の動的挙動を静的な方

法で補おうとする一つの便法であるということである。すな

わち，わが国の諸規定によれば実際の地動加速度としては

200galを採用すれば十分であるが，　kh　＝O．2とした場合

に鉄塔の可とう性により，場合によつては，上部構造va　1．5

～2・5倍（すなわちPa　V＝1．5～2．5）の加速度が作用する

可能性があるわけであるから，鉄塔上部構造に対する加速度

を地動の何倍かに上げて震度法で検討しようとするわけであ

る。これまでも，16m以上の鉄塔各部分では水平震度を基

準震度からてい増しているので，実質的にこのことをある程

度考慮しているわけであるが，この基準水平震度をさらに上

昇させて検討してみることにする。図1．8．21．図1．8．22を

みればわかるように，基準水平震度をO．2にしても鉄塔1で

はその最上部で0．33というかなり大きな水平震度を考慮し

ていることになる。いま高さ16mまでの鉄塔部分に作用す

る基準水平震度を0．3あるいはO．5とするならば，鉄塔最上

部では鉄塔1でそれぞれ0．43，0．63，鉄塔ffでは0．39，

O．59，鉄塔田ですら0．34，0．54というきわめて大きな加

速度を仮定することになり，このような状態に対して基礎が

耐震性を有するならば，上述したように，鉄塔基礎は十分耐

震的であるといえる。なおこの場合，地動の加速度は200gaI

　（したがつて鉛直方向の加速度は100ga　1）でよいわけであ

る。以上のような観点に立つて，以下に震度法を用いた計算
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結果を示し，検討を加える。

　鉄塔上部構造に作用する水平地震力によつて生じる基礎体

頂頭の荷重は表L8．19に示すとむりである。計算のための

諸条件は8．6．3項の場合と同じである。’16・Mまでの鉄塔」二
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　，　t
部構造に対する基準水平震度khを0．3とした場合の計算結

果を表1．8．20に，同様vakL＝o．5とした場合の結果を表1．

〆

基準水平震度　　輪＝0．3 基準水平震度　んゐ＝0．5鉄　塔

i電圧KV）

型
圧縮力（τ（り 引揚力乙ω 水平力（を（り 圧縮力（己ω 引揚力乙ω 水平力（をω

A 77．5 38．6 2．5 98．6 59．7 3．8　1

i500） B 118．0 79．3 4．1 140．2 101．3 5．5

A 53．7 28．3 1．9 65．5 40．0 2．7　∬

i275） B 100．0 70．1 3．2 112．8 82．9 4．0

A 18．5 9．0 0．4 22．4 12．6 0．5　皿

i154） B 36．0 24．3 O．8 40．3 28．5 1．0

‘

」

表1．8．19　地震力による基礎体頂頭の荷重

型
4

土　質
鉄　塔

i電圧KV） 　びｳ　縮　力 引　揚　力

　1

i500）

A 1．83 3．14

B 1．57 2．24

A 1．93 3．90

砂　　質　　土

　『

i275） B 1．85 2．16

A 1．97 4．05　口

i154） B 1．58 2．11

　1

i500）

A 1．11 4．08

B 1．23 2．70
山　　　土

A 1．28 5．19　∬

i275） B 1．08 2．77

A 1．41 5．20　幽

i154） B 1．22 2．66

A 1．48 4．61　1

i500） B 1．35 2．37

粘　　　土

A 1．52 4．74　∬

i2？5） B 1．29 2．31

A 1．84 5．07　目

ii51） B 1．48 2．61

型
与

土質
鉄　塔

i電圧KV） 圧　縮　力 引　揚　力

A 1．63 2．09　1

i500） B 1．45 1．76

A 1．78 2．86

砂　　質　土

　∬

i275） B 1．75 1．90

A 1．85 2．92　凹

iPt） B 1．49 1．80

A 1．00 2．76　1

i500） B 1．12 2．15山　　　土

A 1．18 3．81　1

i275） B 1．02 2．42

A 1．30 3．80　皿

i1S4） B 1．15 2．26

A 1．33 3．13　1

i500） B 1．25 1．89粘　　　土

A 1．41 3．50　∬

i275） B 1．22 2．02

A 1．70 3．67　目

i154） B 1．39 2．25

亀

N

表1．8．20 地震時における基礎の安全率（鉄塔上部

構造に対する基準水平震度O．3）

表1．8．21 地震時における基礎の安全率（鉄塔上部

構造に対する基準水平震度0．5）
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1

8．21に示す。　これらの結果から，引揚力に対しては小さく

ても2前後の安全率を有しており，耐震性は十易であるとい

える。一方圧縮力に対する結果をみてみても，大体1．2～

1．9程度の安全率を有している。山土に関する各計算値は全

般に少し小さく，1～1．1程度の低い値もでてきているが，

安全率が1以下になるケースはない。このことから，圧縮力

に対してもやはり十分耐震的であるということができる。

　ところで，地震の応答解析が行なわれる場合には，しばし

ばEl（lentro地震の測定記録が用いられる。これは，わが

国における強震記録がないのと，表1．8．8をみればわかるよ

うに，E1（たntro地震では最大330ga1という非常に大き

な加速度が実測されているからである。このことから，地動

300ga　1程度の大地震の発生の可能性はあるわけであるから，

この意味で，地動の加速度をもkh　＝・　O．3，　kv　t・O．15とし，

鉄塔16・mまでの基準水平震度を0．3として，これまでと同

様にして計算してみた。この結果が表1．8．22である。　この

表から，やはb引揚力に対しては大きな安全率を有し，圧縮

力に対しても，山土に関する鉄塔皿のB型が0．97となる以

外，1を割る場合はないことがわかる。また参考のために，

地動の加速度をkh　・・　O．5，　hv　＝＝　O．2S　t鉄塔16　mまでの基

準水平震度を0．5として，同様に計算した結果が表1．8．23

である。このようにすると，圧縮力に関する数ケースにおい

て安全率がO．8前後に落ちているが，これはむしろ当然であ

り，このように大きな地動加速度が生ずることを予想してい

るわけでは決してなく，図1．8．27を得るための計算結果で

ある。引揚力に対する安全率はきわめて大きいので，図1．8．

27には圧縮力に対する場合だけが描いてある。この図で横

軸のkhがたとえばO．3というのは，地動の加速度，すなわ

へ

●

毛
土　質

鉄　塔

i電圧Kの
型

圧　縮　力 引　揚　力

A 1．66 2．90　1

i500） B 1．46 2．07

砂　　質　　土

A 1．77 3．56　1

i275） B 1．69 2．00

A 1．76 3．66　1

i154） B 1．43 1．97

A 1．00 3．82　1

i500） B 1．09 2．56

A 1．14 4．79

山　　　　土

　H

i275） B 0．97 2．62

A 1．25 4．91　口

i154） B 1．10 2．54

A 1．35 3．25　1

i500） B 1．24 2．23

A 1．38 4．88　∬

i275） B 1．18 2．17

A 1．67 4．83　口

i154） B 1．37 2．53

土　質
鉄塔
i電圧KV）

型
与

圧　縮　力 引　揚力

A 1．27 1．65　1

i500） B 1．18 1．41

砂　　質　　土

A 1．38 2．20　∬

i275） B 1．36 1．44

A 1．37 2．19　星

i154） B 1．14 1．44

A 0．75 2．28　1

i500） B 0．83 1．79

A 0．87 3．11　∬

i275） B 0．77 1．98

A 0．95 3．16　置

i154） B 0．88 1．97

A 1．05 L72　1

i500） B 1．00 1．56
粘　　　土

A 1．09 2．83　∬

i275） B 0．96 ハ．63

A 1．32 3．13　思

i154） B 1．12 1．96

表1．8．22　地震時にお・ける基礎の安全率（地盤にも

　　　　　kh　・＝　o．3，　kv・・　O．15を考慮した場合）

表1．8．23　地震時における基礎の安全率（地盤にも

　　　　　kh　＝・　O．5，　kv＝0．25を考慮した場合）
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図1．8．27　圧縮支持力に対する基礎の安全率と

　　　　　水平震度の関係

ち基礎体や地盤に関する震度をkh　・＝　O．3，　kv＝O．15， ま

た鉄塔16mまでの基準水平震度も地動と同じく0．3として

計算した結果であることを示している。したがつてこの図は，

表1．8．18，表1．8．22，表1．8．23の各値をプロツトしたも

のである。図中kh＝0．4あるいはO．5というのは，鉄塔上

部構造にはいうにおよばず，鉄塔上部構造の動的挙動とは一

応別問題の剛な基礎体や地盤にも非常に大きな地震力を仮想

していることに加えて，すでに繰返し述べてきたように，図

中の各値が，基礎にとつてこれ以上の不利益な条件はないほ

ど過酷な条件下での結果であることに配慮しておかなければ

ならない。さらに，たとえFE＝0．8前後であつたとしても，

圧縮荷重が限界支持力を越えてしまつているわけではなく，

限界値に対していうならば，なおかつ1．2程度の安全率を有

しているわけである（図1，8．27の右側の目盛参照）。

　前項8．6．3までに示した諸結果や上述した種々の計算結果

と考察から，風圧力に対して合理的に設計された鉄塔の基礎

は，一般に十分なる耐震性を有していると結論してよい。た

だし，液状化の可能性があるゆるい飽和砂や特別に軟弱な地

盤中の基礎などの場合には，地盤を改良したり，下部の堅固

な支持層にまでくいを打設するなど，当然別途に検討を行な

うべきである。また地震時には，引揚力に対するよりも圧縮

力に対する安全率の低下が，一般により大きいことに留意す

べきであろう。

8．7　結 論

　本章では，繰返し引揚力を受けた場合の基礎の挙動と鉄塔

基礎の耐震性について検討した。前者に関しては，基礎が何

故繰返し引揚力を受けるかを風の息や風速分布についての考

察などをもとに説明したのちに，二，三の実験結果を示し，検

討した。模型実験の結果によると，載荷→完全除荷→載荷を繰

返した場合には，載荷重がある限界の荷重（静的試験の場合の

荷重～変位速度関係におけるオ2折点荷重）以上になると，静的

漸増載荷の場合にくらべて変位量が著しく増大するとともに，

限界引揚抵抗力も10％以上低下してくることが明らかとなり，

設計上留意しなければならない点であることを指摘した。

　また鉄塔基礎の耐震性については，鉄塔上部構造の振動性

状，震度法による設計法やその問題点，さらに土の動的特性

などについて従来の研究成果をもとに考察を加えたのち，標

準的な中大型鉄塔と地盤に関して種々の条件下における多く

の設計計算例を示し，検討を加えた。その結果によると，地

震力の大きさ，その作用点や方向，あるいは地震時における

地盤のせん断抵抗力の低下などに関して非常に過酷な設計条

件を与えたとしても，風圧力に対して合理的に設計された基

礎は結果的に耐震性を有していることが結論された。特に地

震時の引揚力に対しては一股に十分すぎるほどの安全率を有

すること，また圧縮力に対しても地震荷重が短期荷重である

ことを考慮するならば，やはり一般に耐震性は十分といつて

よいことを明らかにした。ただし，地盤が液状化の可能性の

あるゆるい飽和砂であつたり，独立フーチングを単独で基礎

として使用できないような軟弱地盤の場合には，当然別個に

検討すぺきであることを述べるとともに，地震時には引揚力

に対するよりも圧縮力に対する安全率の低下がより顕著であ

ることに留意してtsく必要があることを指摘した。
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1）

第9章　送電用鉄塔基礎の設計における安全率

9．1　概 説

　鉄塔の基礎は圧縮荷重と引揚荷重の両者に安全に耐えなけ

ればならないが．本章では引揚抵抗力のみにっいて取扱うこ

とにする。なぜならば，第1編の研究課題が「基礎の引揚抵

抗力に関する研究」であり，かつ鉄塔基礎の設計は多くの場

合，圧縮支持力ではなくて引揚抵抗力の大小によつて支配さ

れるからである。

　はじめに安全率の概念や安全率を考えていく場合の問題点

を整理検討し，そののちに送電用鉄塔基礎について具体的に

言及する。

9．2安全率にPt、ての二，三の問題に関する著者の考え

9．2．1　安全率の概念

　土に関する設計に際しては多くの場合，ほとんど機械的に

2とか3とかの安全率が見込まれる。しかし「安全率とはい

つたい何か」と自問してみると，特に土質工学の場合その内

容がはなはだ漠然としており，その数字の根拠や影響因子を

明確に指摘できないことが多い。すなわち，土質工学には不

明確な要素が多いことは事実であるとしても，設計の段階で

それが一つの逃げ口上に使われてこなかつたとはいいがたい。

そのために安全率なるものの概念がかなりあいまいなものと

なり，しかもこのあいまいなものに頼ろうとする結果が生ま

れてきたものと考えられる。いいかえると，安全率なるもの

の内容や意味が十分意識され，それを明らかにするという姿

勢のもとに使われてはこなかつたように思える。

　実際問題として，土の変形や応力状態，さらに破壊時の状

況，自然災害的な外的条件が完全に明らかになつているわけ

ではない。また現在の設計式の中には，仮定自体が実状を正

確に反映していなくても，「マクロな結果として大体よく合

う」ということで用いられているものも多い。したがつて安

全率というのは，現時点での最善を尽してもなお残る研究の

不足分を補い，土を含めた構造物が所定の期間にわたり満足

にその機能を果しうるようにしておくための．一種の信頼性

の基準となるべきものであろう。

　そして安全率は，大きく分けて二つの側面から考察される

べきである。一っは荷重，応力，変形などに関連する構造物

の力学的特性に基づいた技術そのものの問題であり，他の一

つは構造物の目的や重要性．さらに経済性など．いわば技術

周辺の問題である。たとえば，原子炉の基礎や大ダムなど，

人命や復旧の難易などの見地から重要度のきわめて高い構造

物においては．ある程度経済性を犠牲にしているようにみえ

ても力学的に十分な安全度を確保しなければならないであろ

う。これに対し，地震時の申級以下の一般道路などではある

程度損傷を受けても補修すればよく，確率的にきわめてまれ

な条件下においてさえまつたく破壊しない，すなわち力学的

に完全に安定していなければならない理由はない，と考えら

れるものもあろう。一概に土構造物といつても，その設計に

は．このような力学的ならびに経済的要因の多様性があり，

「何を基準にして安全率をきめるのか」という基本問題にお

いて・すでに非常にむずかしい点があることを示している。

　前述したように，実際問題としては安全率なるものがほと

んど機械的に設計値に見込まれるだけで，その概念が常に十

分検討されているとはいえない。たとえば，現在一般に安全

率Fといつているものには多くの場合，概念的にさえ分離し

て考えられていない二つのものが混在している。すなわち，

現段階において，安全率を見込まなければ危険側へいくのか，

見込まなくても安全側にあるのか．質的量的に実際上よくわ

からない要素に対するもの凡（添字uはunkownの意味）と，

強度低下や変形の増大をもたらすことが比較的はつきりして

いて，かつある程度予測しうる事項に対するへ（添字んは

knowaの意味）である。

　わからない．わからないといいながらも，現在までにわれ

われは外的条件による土の挙動に関して，ある程度の知識は

得ており，また上部構造物との関連において，地盤はまだ破

壊していなくても変形量がある値以下でなければ，基礎とし

て意味をなさない場合がしばしばあることも知つている。少

しずつではあるが．現在までに得られてきたこのような知識．

が．安全率という概念の中に十分生かされていない場合が多

いように考えられる。

9．2　．2　既知の因子に対するFlの内容

　実際現象において．以下に示す（1）～（4）のような事実の生じ

ることがわかつている場合には．これらの因子によるいくっ

かのFkを始めから当然見込んでおかなければならない。　す

なわちそれらは，現在われわれが「まつたくわからなくて，

安全側へいくのか危険側にいくのかさえ予想しえない」とい

う因子ではなく．「考慮しなければ危険側へいくことがわか
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りきつており，かつ場合によつてはある程度量的にも予測し

うる」ものである。これらの事項に対するFkは原則的には

安全率といわれるべきものではなく，いわば単純化された仮

定によつて設計する際に，地盤の限界値を与える一種の「換

算係数」ともいうべきものである．と考えられる。なお，Fk

値を具体的に推定する際のFk値自身のばらっきは，　のちに

述べるFuによつて対処されるべきである。　Fkに属する因

子にっいて，具体的にいくつかの例をあげると以下のとおり

である。

　ω　繰返し載荷による支持力低下

　これはいわば設計条件と実際現象の相違に関する問題であ

る。繰返し荷重の大きさや載荷時間．載荷回数などが問題で

はあるが，一般に静的破壊強度以下の荷重であつても．それ

がある一定の大きさ以上のものであれば，一定の回数以上繰

返し載荷されると土は破壊に至る。また一方．一回の載荷に

よる変形の量はたとえ小さくとも．この荷重が繰返し載荷さ

れれば塑性変形が累積し．ついには地盤自身や上部構造物そ

の他の破壊の原因になるような大きさの変形量に達する9）3）

したがつて，現実を反映しうる適切な設計法がなかつたり．

あるいは設計の便宜上静的載荷の想定に基づいて設計計算を

行なつたけれども，実際には上記の繰返し載荷条件が予測さ

れる場合には，設計計算値をFkで割つたものでもつて，実
　　　　　　　　　　　　　　　　　
際地盤の限界支持力と考えておかなければならない。

　（2）基礎に鉛直荷重と同時に水平力やモーメントが作用す

　　る場合

　これは設計荷重と実荷重の相違に関するものである。基礎

に鉛直荷重と同時に水平力や転倒モーメントが作用すること

は実際問題としてかなり多いが，これを接地圧分布などに常

に考慮して設計が行なわれているとはいえない。等分布載荷

として普通に設計計算はしたけれども，実際にはモーメント

などの作用によつて横荷重に対する土の抵抗が問題となった

り，また接地圧分布がはなはだしく偏よるというようなこと

が，明らかに起こることが推定されるならば，一般に限界支

持力は等分布載荷で転倒モーメント0の場合のそれを下まわ
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　コ
るから．Fkを見込んだ上で地盤の限界支持力を考えておか

なければならない。

　（3）過圧密地盛の設計に非排水せん断強度を適用した場合

　　の問題

　過圧密比が2以上であるような土がせん断を受けると．一

般にその体積は膨張しようとする。そして吸水などによる体

積変化が許されている場合には．そのせん断強度は非排水せ

ん断強度を下まわる。実際の地盤においても体積変化が許さ

れない状態で，ある荷重が短期的に作用した場合にくらべて，

体積膨張を伴いながらこれが長期的に作用した場合には，地

盤の支持力はかなり低くなると予測される。これは，吸水が

許される状態における一種のクリープ破壊のようなもので，

このような現象が起こると予想される場合には，非排水せん

断強度を設計に用いることは危険側であるから，当初からFk

を見込んでおかなければならない。

　（4）上部構造物の許容沈下量

　これは変形条件に関する一つの例である。地盤のせん断抵

抗がまだ限界の強さまでmobilizeされていなくても．その

変位量が上部構造に許される変位量を越えている場合には，

明らかに地盤の限界の強さを設計上の限界値と考えることは

できない。これに対する低減率は，上部構造の力学的特性と

地盤の力学的特性の両者の関連において決定されなければな

らないが、いずれにしても地盤の実際の限界強さをFkで除
　　　　　■　　つ　　　　　　　　ロ　　　　　　つ

したものを設計上の限界値としなければならない。

9　．2．3　未知の因子に対するFuの内容

　支持力低下をもたらす因子や，強度の低減を考えておかな

ければならない事項として，比較的はつきりとわれわれが知

っているものは，上記（1ト（4）のほかにも多くあるであろう。

これに対して，現段階ではそのようなことが現実に起こるか

どうかの予測すら困難であつたり．強度常数の推定法や設計

式自体のもつ限界によつて生じてくる因子，すなわち，いわ

ゆるばらつきを生ぜしめる因子がある。さきにも述べたよう

に．Fkの推定に際してももちろんぱらつきは入るわけで，

この種のばらつきもFuの中に含まれる。したがつてFuは．人

間が現在の知識や技術でもつて現象を推定したり，計測した

りする場合に排除しえない種々の不確定要素に対するもので

あつて，この意味でFuこそ　「安全率」と呼ばれるべきもの

であると考えられる。安全率凡を必要とする因子の具体例

としては，たとえば次のようなものが考えられる。

　（1）自然災害的な因子

　地震外力や風荷重，大雨など自然条件の突発的な急変に対

し，構造物を安全に保つことを考慮しておかなければならな

い．もちろん，地震や台風の作用を一定の方式によつて荷重

に換算し．前節のFkによつて．設計粂件にある程度定量的

に組入れてあるとしても，災害的因子を定式化することは現

段階では困難であり，あるレベル以上の災害に対してはFu

によつて対処せざるをえないであろう。

　（2）原地盤の状態と設計条件

　設計の際に仮定した破壊と実際に生じた破壊状況とにかな

りの差を生ずる場合がある。現在最もよいと考えられている

設計法に従つて正確に設計したけれども，たとえば設計にお
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いて仮定されたすべり面の形や範囲などが実際とは非常に異

なり，しかもその原因が，現時点において，力学的に明らか

でないような問題がよくある。

　③　原地盤の状態と試験法

　サンプリングは一般に鉛直方向に行なわれ．このような供

試体に対して鉛直方向に最大主応力を与えて強度試験が行な

われる。しかし土によつては．与えられる主応力の方向によ

つて強度がかなり異なることがあり，そして実際のすべりに

おいては，すべり面上の各点における主応力の方向は一定で

はないξ）5）6）すなわち，現地盤自体のもつ異方向性によつ

てせん断強度にばらっきが生じることになる。

　また地盤全体からみればごく小範囲の調査結果や．局部的

にサンプリングされた供試体の試験結果を，全体の地盤の強

度計算その他に適用することによつてばらつきが生じる。さ

らに，調査や試験法自体のもつ欠陥や特性によつてもばらつ

きが起こる。たとえば，原地盤と室内試験との相似律の問題

なども，十分に明らかにされ．実用化されているとはいえな

いo

　（4）設計条件と試験法

　せん断試験や圧縮試験における応力，変形条件と設計対象

あるいは現実の破壊におけるそれらとが相違する場合がしば

しばある。たとえば一面せん断試験は比較的平面ひずみに近

い条件で行なわれるが，この結果は平面問題とは考えられな

い有限幅フーチングの支持力計算にも当然適用される。また

逆に，三軸圧縮試鹸などいわば軸対称問題の結果を．長大堤

体下の支持力など平面問題と考えてよい場合に適用すること

もある。このような場合，応力や変形の条件の差によつてば

らつきの生ずることが予想される。

　設計の際の錯誤なども含めて．その他にも多くの因子が考

えられるが，いずれにしても上記（1）～（4）のような原因で生じ

るばらつきは，「現時点で最善の設計をしてもなおかつ実際

の荷重が設計値を上まわつたり，土の強度が設計値を下まわ
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

つたりするかもしれない」という橦類のものである。実際に

は（1）のような災害は起こらないかもしれないし．またたとえ

（2ト（4）のようなことがあつたとしても，そのぱらつきが安全

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　コ　　　側にでて，実際の強度が設計値をかなり上まわることもあり
の　　　

うるわけである。しかしいつたん不利な側にでると．場合に
　　　　　　　　　　　　　　　　　コ　　　　　　　　　　　　
よつては大幅に危険側にずれるかもしれないから．こういつ

た因子に対していわゆる余裕（裕度）としての安全率Fuを

見込んでおかなければならない。

9．2．4　安全率をきめるときの基本的な方針

　土質力学や基礎工学の分野にはまだ解明されていない重要

な現象が数多く残されており，これらをひとつひとつ追求し

てより優れた設計原理を確立するために，現場ならびに室内

において基本的な研究を積み重ねていくことは，技術者や研

究者に課せられた責務である。しかしそれと同時に．未知な

因子が多過ぎるからといつて，現実にさまざまな構造物を造

らないでいるわけにはいかない。不満足ながらも現行の設計

法に基づいてtその式や式中の係数のもつ意味を十分に理解

し，一般に条件を単純化して導びかれた設計式に対して．複

雑な実際の現象に関するわれわれの知識をいかに反映させて

いくべきかを考察することは非常に重要である。すなわち，

設計の原理的な革新と同時に，設計法の最善の適用というこ

とは欠くことのできない重要な仕事であり，ここに工学的問

題としての安全率の重要さがある。

　工学上の問題として構造物を設計する場合，基本的には図

1．9．1に示すような手順で考察が進められる。

設計法

の選定

種々の因子の

整理，検討

調査，試験法の

選択と結果の解釈

Fk’凡の決定

あるいは推定

図1．9．1　設計に際する手順

　すなわちまずはじめに，ある機能を果すべき構造物のタイ

プ（たとえば基礎の場合，独立基礎，ベタ基礎．くい基礎あ

るいはウエルなど）が決められると．どのような設計原理．

したがつて設計式を用いて力や変形を算定するかを選択しな

ければならない。対象とする特定の構造物が与えられれば，

慣用の設計式がなかば自動的にきまる場合も多いが，場合に

ょってはその構造物の力学的挙動をどういう観点からとらえ

ていくべきかという，設計者の主観的判断が必要であり．ま

た調査や土質試験結果の解釈や適用法の優劣に影響されると

ころも大きい。ついで設計法や試験法と，想定される実際の

現象との相違をもたらす種々の因子を整理検討し，前に述べ

たFkと考えるべきものとFuに属するものを分離する。

　そしてつぎに，Fk．Fuのとり方を問題にすることになる。

これらの具体的な数値は個々の問題の特殊性や重要性に依存

し，さらに力学的な側面に限つた場合でも．力の関係を基準

にするか，変形の条件を基準にするか，などによつても異な

る。しかし原則的にいつて．同じ程度の重要さをもつ同種の
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構造物を何人かの設計者が独立に設計する場合．Fkを除い

たいわゆる安全率Fuが．各設計においてはなはだしく異な

つたものになるのは好ましくない。すなわちともにF・－3を

見込んだとしても．ある設計者によれはF．sFue・　3となつ

ているのに対して，他方の設計においては設計者の無知ゆえ

にFkに関する考慮がなされておらず，もしこれを検討して

Fk－2を得るとすれば，裕度としての安全率Fuは1．5し

かないことになる。両者の設計が，見かけ上類似した安全率

の値をもつているとしても，内容的には大きな相違があると

いわなけれぱならない。

　Fkの値は，　現在得られている力学的性質に関する全知識

を投入することにより決定される。一方安全率Fuの値を合

理的にきめることはきわめて困難な問題であり，地盤や土構

造物に関しては．現在のところ基本になる指導原理のような

ものさえないのが実情である。しかしいずれにしても，従来

の研究，実験を含めた経験や資料，さらに今後の研究や調査

をもとにして，確率統計的処置を行なつていく以外，安全率

の根拠を明確にし，これに一般性のある理論的背景を与えう

る方法はないように思える。サンプリングや土質試験結果の

ばらつきの統計的整理と同時に，土供試体や土構造物の破壊

確率などに関する研究が進められるべきであると考える。

9．3　送電用鉄塔基礎の場合

　送電用鉄塔の基礎としては，くい，ウエル，ペタ基礎．土

壌基礎（鋼材をいかだ状に組み．この上に玉hをおき土で埋

戻した基礎）なども用いられるが．本章では送電用として最

も多く用いられる独立フーチングについてのみ考察を加える。

　なお安全率を問題に丁るとき，基礎の抵抗力に関する種々

の考察と同時に，原則的に基礎に作用する外荷重に関する解

析（load　analysis）が不可欠である。しかし鉄塔に作用す

る荷重の評価は非常にむずかしい問題である。何故なら．鉄

塔の場合．これを倒壊させるような大きな支配的荷重は風荷

重であるが．風荷重の時間的，空間的分布あるいはこれに対

する構造物（すなわち鉄塔）の応答に関しては．現在まだあ

まりにも多くの未解明問題が残されているからである。これ

らのことに加えて風荷重の分布等に関する問題は著者の専門

分野を超越するので．荷重分布を考慮に入れることは将来の

問題として残し，ここではあくまで「設計荷重」に対して基

礎の安全度を検討する。設計荷重のきめ方そのものにもかな

りの問題点が現存するが，この点についても触れない。鉄塔

に関する現行の設計においては，瞬間風速をもとにした極限

設計が最も理想的であるとしながらも．鉄塔および架渉線に

実荷重として作用する瞬間風速の大きさ，その勤的効果や架

渉線の不平均張力など不明確な要素が多いのに加えて，従来

架渉線．がいし，金具などがすべて40　m／secを設計風速と

して計算されており，これらの規準を一挙に新しくするには

無理な点があるとされている。さらに10分間平均風速に関

する資料が最も多いことから．設計風速には10分間平均風

速をもとにして．実際に作用するであろう瞬間的な最大荷

重に対しては鉄塔の安全度をもつて対応させる，という考え

方が基本的にとられている9）

　9．2．4項に示した方針に従つて議論を進める。

9．3．1　設計法の選択

　現在わが国の一般の鉄塔基礎の設計においては，すでに述

べたように，第3章において詳述した著者の引揚抵抗力算定

式が用いられているので，設計はこれによるものとする。こ

の方法では，水平地表面下に埋設された基礎に鉛直上方向力

のみが作用する場合が仮定され，塑性つり合い状態に％’ける

基礎の限界引揚抵抗力が与えられることになる。

9．3．2　Fkに関する因子とその大きさについて

　（1）基礎に作用する水平力の影響（Fk1）

　まず実際の鉄塔基礎には鉛直上方向力のみではなく，鉄塔

上部構造体をとおして斜上方向に引揚力が作用する。すなわ

ち基礎には鉛直引揚力と同時に，必ず転倒モーメントを生ぜ

しめる水平力が作用することになる。しかし設計にあたって

は，斜上方向に作用する引揚力の鉛直分力を算定し，この鉛

直分力に対して「鉛直引揚力のみが作用したときの設計式」

を用いて設計が行なわれる。基礎が回転モーメントを受けな

がら抜け上つてくるときの地盤の挙動は．軸対称問題からは

ずれるので非常に複雑であり，現在のところまだ理論的に解

析された解は得られていない。しかしながら，水平力が作用

したときに引揚抵抗力が低下してくることは，明白な事実と

してすでに実験的に確めた。

　5．9節で説明した室内実験の結果をふり返つてみよう。

すでに説明したように，図1．5．26および図1．5．27は，関東

ローム中に埋設された円形および正方形床板基礎の斜上方引

揚試験の結果であり，引揚力の鉛直からの傾斜角がどの程度

であれば，純鉛直引揚の場合の値を何％程度低減して引揚抵

抗力と考えておく必要があるかについての一つの目安を与え
　　　　　　　　　　　　　，
る資料である。これらの図によると，引揚方向の鉛直からの

傾斜角βの増大につれて，限界時における斜引揚力の鉛直分

力RのK（β＝Oのときの限界値）からの低減率も増大す
　　v
ることが明らかである。正方形床板基礎に関する実験結果は

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　oかなりはらついているが，いずれにしてもβ＝10で5～20
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％，β　・＝20°で10～30％，β＝30°で20～40％程度抵抗

力が落ちてくることが明らかである。この値は基礎床板上下

部に存在する土の種類や強度，また基礎体の柱体部と床板部

の相対的な大きさにもある程度支配されることが予想される

が，現場においてもかなりの抵抗力低下を予想させる事実が

あるので・これに対する換算係数Fk　1を最初から見込んで設

計に際する限界抵抗力としなければならない。引留め鉄塔な

どの特別な場合はその個々についての考慮が必要であるが，

一般の鉄塔ではβが20°を越すのはごくまれであつて，大体

10°前後であるので・Fklとして1．1～1．3を見込んでおけ

ばよいであろう。

　（2｝繰返し荷重と長期荷重の影響（Fk2）

　送電用鉄塔の場合，引揚荷重が断続的に繰返し作用するこ

とが実際問題として考えられる。繰返される引揚荷重が静的

漸増載荷による限界荷重に近い場合には・繰返し載荷によつ

て地盤の変位量がかなり大幅に増加し・やがて完全に破壊す

る事実を第8章においてすでに示した。図1．8．5に繰返し載

荷試験の一例を示しておいたが’これによると162㎏の荷重

を数回繰返し載荷することにより基礎は完全に抜け上つてい

る。この繰返し載荷の場合に相当する同一基礎，同一埋戻し

状態における静的漸増載荷による限界引揚抵抗力は183㎏で

あるから（図1．5．8参照）．162｝K9はこれの90％に相当し

ている。また図1．8．5をみればわかるように．136　Kgの繰返

し載荷の場合も・その変位iの増加のようすからみて，繰返

し回数がさらに増加したとき破壊しないという保証はない。

136㎏は183Kgの約75％に相当し

ている。同種の他の三・四の試験

においても結果は大同小異であつ

た。

　ところで・図1．5．8に基づいて

描いた変位速度～引揚荷重関係の

図1．5．10をふり返つてみよう。上

記の136㎏という荷重が・これ以

上の荷重になると変位速度がきわ

めて大きくなる折点荷重であるこ

とに注目しておかなければならな

い。この折点荷重は，すでに繰返

し説明したように・長期荷重に対

する一種の降伏荷重と考えるべき

ものである。そしてこの値は，土

質や締固め程度によつて異なるが，

埋戻し土をよく締問めることをた

てまえとするならば，図1．4．20，

1．0

0．8

0．6

0．4

図1．5．11に示すと同時に6．6節において数値をあげて説明

したように・室内実験，現場実験にかかわらず．また砂質土、

粘性土にかかわらず，限界引揚抵抗力の80％前後になること

がわかつている。

　以上のことから・上記繰返し載荷と長期荷重に対する考慮

とをかねて，換算係数Fk2として1．2～1．3が設計において

見込まれるべきである。

　｛3）基礎の変位量の影響（Fk3）

　基礎の限界引揚抵抗力までにはまだ余裕がある場合でも・

鉄塔上部構造との関連において基礎の変位量はある程度以下

に抑えられなければならない。基礎の許容変位量は上部構造

物の強さと呼応して定められるべきものであるが，対象が土

である場合5～10㎜程度の変位量は十分許されるよう上部

構造物が設計されるべきである。事実鉄塔の場合，上部構造

各部材を接続するボルトの孔のクリアランスが有利に作用す

ることに加えて・上部構造体に二・三の補強材を付加するこ

とによつて，この程度の不同変位に耐えることは理論的推論

と同時に過去の実績が示している9）9）

　さて全現場実験に関してすでに示した引揚抵抗力～変位量

関係，すなわち図1．6．7～図1．6．10の結果を再整理してみ

よう。これらの図において，個々の試験における任意の変位

量に対する引揚抵抗力Rをそれぞれの限界引揚抵抗力，すな

わち一定に保持できる最大引揚荷重Rmaxで除した値K／Lttnax

を基礎の引揚量に対してかきあらためたのが図1．9．2～凶1．

9．4である。これらの図には全試験結果が記載されており，
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その変位量の上下限が点線で描かれている。試験地（A）の

地盤は砂質土であるから．変位kは全般に小さく，たとえば

（ttmax／1．5）に対する引揚量の上限をみてみるとわずか1．5

口にしか達していない。一方粘性土地盤である試験地（B）

に関する図1．9．3と（C）に関する図1．9．4においては．各

点がほとんど同一範囲に落ちており，さらに，（Rm　ax，／1．5）

に対する変位量の上限が両図で期せずして一致し．ともに5

口を示していることは注目すべきである。現行の鉄塔基礎の

設計においては，計算される限界引揚抵抗力を1．5で除した

ものを設計上の限界値とし、この値にさらに2の安全率を見

込むことを原則としているw）が，いま限界弓噛抵抗力が正し

く評価された場合この値を1．5で割つて設計上の限界値とす

ることは，上述したように5　w”程度の基礎の変位量を許容し

ていることになるわけである。いいかえると．上に示した事

実は，砂質土の場合はもちろん粘性土の場合にも．換算係数

として1．5を考えておけば，まず普通程度の鉄塔基礎におい

ては不同変位量に対する考慮が行なわれたとしてよいことを

示している。

　ところで，さきに（1）で説明した水平力の影響による限界抵

抗力の低下は，送電用鉄塔の場合不可避である。そしてこの

ように低下した限界引揚抵抗力に対して．（2）に示した繰返し

載荷と長期荷重に対する影響が考慮されるべきである。すな

わちこれらは同時に考慮されるべき事項であると考えられる

から，一応それぞれの中間値を採用するとしてFk1（1．2）×

Fk　2（1．25）＝・　1．5は少なくとも最初から考慮されなければ

ならない。さて5．9節や5．10節で説明したように．斜引揚力

が作用した場合でも，鉛直引揚の場合とくらべて．同一鉛直

引揚力に対する鉛直変位量は引揚力の作用方向にほとんど影

響されずほぼ同一と考えてよいことがわかつているから．こ

こで説明した基礎の変位量に関するPk3は前述のFk　1，・Fk2

とは別個に考えるべきものである。すなわち．（Fkl×Fk2）

＝1．5の上にさらにF嵩3＝1．5を乗ずる必要はないわけで．

（Fk、×Fk、）一…を瓠してお1ナば・実質的｛こ変ほを

5nv程度に抑えることになる。すなわちいまFkを

・F鳶＝F‘1×F鳶2×Fん3×……×F鳶ε （1．9．1）

として表示するならば．Fk　3＝1としてよい。

（4）地表面が斜面である場合の影響　（Fk　4）

　一般の鉄塔基礎の場合は上記3因子を考慮しておけばよい

と考えられるが，萩塔基礎が斜面内に埋設される場合には．

上述したFk1の代りにE・iが考慮されるべきである・すなわ

ち，図1．5．29に示したように基礎体柱体部中心線の位置で

埋戻し深さ”を定義するとすれば．同一のDに対する限界引

揚抵抗力は斜面こう配iおよび引揚力の鉛直からの傾斜角β

の増大につれて，かなり大幅に減少することをすでに5．10

節において詳細に示した。

　図1．5．34と図1．5．35を再度検討してみよう。これらの図

は，すでに説明したように，斜面内基礎の限界引揚抵抗力の

鉛直分力kvi　Bと．水平地表面下の基礎に鉛直引揚力のみが

作用した場合の限界値ROOの比fil　V　iβ／R　OOを縦軸にとり．横

軸にはiをとつて、βをパラメーターとして描いたものであ

つた。これらの図から，斜面内に埋設された基礎に斜上方引

揚力が作用する場合には、設計の際の条件i＝＝0，β＝0の

場合にくらべて抵抗力がかなり低下してくることが明らかで

　　　　　　　　　　　　　　　　　　oある。普通鉄塔の場合を想定してβ＝　lo前後とすると．鉛

莇向の抵抗力の繊率は‘－5°で・・％・i－・・°で3・％

　‘＝20°で40％前後となつている。　また現場実験において

も，‘＝25°～30°でβ＝Oの場合に関して．この低減率が
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10～60％になつた二．三の実験例が報告されている三）（表

1．5．2参照）。特にiの大きいときには別個に考慮するとし

て，一般に30％前後の低減が必要であるとすると．几4＝

1．43となり，このような場合には

Fk　l（1）　×1㌔2（1．25）　×Fk　3（1）　×Fk　4（1．43）＝＝1．8

の換算係数が設計上の限界値を求めるための値として見込ま

れなけ才しばならオrい。

　以上に示したように一般の鉄塔においては．その基礎が水

平地表面下に埋設されている場合にはFk＝1．5を，また斜面

内基礎に対しては6＝1．8を，著者の方法で算出される限

界引揚抵抗力に見込んだ上で，設計上の限界値とするべきで

ある。このようにして求められた設計上の限界値が，設計荷

重と等しくおかれるべき性質のものであることはいうまでも

ない。

9．33　方uについて

　9．2節で述べたように，Fk値自体のばらつきも含めて9．

2．3項に示したような性質の因子に対する安全率F．が必要

である。

　経験が加味されているとはいえ安全率をかなりtt任意的”

にきめる場合の大きさについては．たとえばTerzaghi．

House　l，Tschebotarioff等によつて考察されているが誓）

その結果土質工学においては一般に2～3程度の安全率が見

込まれるのが通常である。一般的な鉄塔基礎の場合も，いま

かりに著者の計算式による限界引揚抵抗力に3の値を見込む

こととすれば，本当の意味での安全率Fuは，　水平地表面下

の基礎の場合には3／1．5＝2，　斜面内基礎のときは3／1．8

÷1．7程度となる。いいかえると，万に関する因子を考慮

せずに，単に「安全率」という言葉であらわされる3を計算

限界値に対して見込んだときには，実は本当の意味での安全

率は設計荷重に対して2または1．7程度であることを意味し

ている。

　さて安全率を“任意的に”ではなくtt理論的に”定めるこ

とはかなり困難な仕事である。しかし近年Freudentha　1など

によつて研究されている一っの考え方P）旬すなわち材料の

強度に関連して安全率と破壊確率の関係を見出し，そしてこ

の破壊確率を構造物の初期構築費用と破壊によつてもたらさ

れる種々の費用（たとえば再建費など）の和が最小になるよ

うにきめていこうとする考え方（Statistica1－　economic

decision　theory）は，この種の問題に関する有力な指針を

与えるものであると考えられる。この考え方の土質工学への

適用としては，ごく単純化した掘削の問題に関して，Lan－

ge　janによつて試みられている票）しかしLangejanの定義し

ている破壊確率は正当とはいえず，本当の意味での破壊確率

になつていないと考えられる。また基礎の安全率に関する確

率的な検討が，最近Wuによつても試みられでいるE）

　Fuを定めていく場合の手順としては，（1）力学的な見地から

何らかの方法でFuと破壊確率昔の関係を見出しておき，（2）

一方経済的な見地から妥当な」斥を定めた上で（1）の関係を用

いてFuを定める，ということになる。

　（1）安全率Fuと破壊確率玲の関係

　Fu、母を支配する要素は多くかつ複雑であるけれども．

ここでは最も基本的な要素であるせん断抵抗力のみをとりあ

げ，ごく単純化して考えてみる。

　いまわれわれが一様と考えている地盤のせん断抵抗力（同

一の条件下のせん断抵抗力）τ‘が，実はある分布でもつて

ぱらついている場合を考えよう。このように考えるのはきわ

めて実際的である。さて，この母集団ともいうべきτ‘の分

布が，図】．9．5（a）に示すような平均値μ，分散σ2の正

d’
τ’

’

dτ

図1．9．5τの分布

trd

規分布であると考えても不当ではないであろう。すなわち，

たとえはHooperとButlerによつて行なわれた数多くの三
軸圧縮試験の結果もこのことを正当つけている了）彼らは

L　ondon　clayに関して．ほぼ向一深度から採取した数多くの

供試体の非圧密非排水の三軸圧縮試験結果によるせん断強度

の分布を，多くの場合について調べているが，これらによる

とせん断強度の分布はほほ正規分布と考えてよい。ところで

図】．9．5（a）に示す母集団からランダムに非常に数多くの

sampl　ingを行なうと，この大標本τの分布は，図1．9．5（b）

の実線で示すように，図（a）の分布に近似するであろう。しか
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しsamplingの数1Vが少ない場合には．ある一一tzの1Vに対す

るτの分布は．図（b）点線で示すように，檀々変化するこ

とが考えられる。さてこのように限られた∫V個のτの分布の

平均値τ，すなわち

τ

eσ

’
一

一τ

一μ

一方図（a）に示す正規分布を規準化してかくと

（1．9．7）

一　Στ
宇＝

　　N
（1．9．2）

の分布は，図（c）実線で示すように．平均値μ．分散（1／

四の正規分布（規準化するとt分布）となる。ここにσ1は

不偏分散で次のようにあらわせる。

　　　Σ（τ一？）2
σet＝

　　　（N－1）

ところで設計に際しては一般に．

　　　ぞ　　E’　r
τ4＝一z万「正

（1．9．3）

（1．9．4）

で示される設計上のせん断抵抗力τdを用いることとする。

そうするとτdの分布は，図（c）点線で示すように，Fuに

関連してτの分布を左に移動したものとして与えられる。

　さて，もとの母集団からランダムに1⑱個samplingしてτ

を求め，設計値τdを定めたところ．τばがたとえば図（a），

（c）に記入したような位置に落ちたとすると，破壊の確率

は

PF－P｛rt＜τd｝－P｛τt＜－」；｝
（1．9．5）

で定義でき，これは図（a）の斜繰部の面積に一致する。と

ころで式（1．9．5）の確率を計算する場合．非常に数多くの

データなどに基づいて母集団のμ，σとみなしてさしつかえ

ない値が得られているときには計算は容易であるか．土質工

学の問題においてはこのようなことはきわめてまれである。

そこでt分布を利用して，

　　（i一μ）VIV
t＝＝

　　　　σe

からμを表示すると次のようになる。

（1．9．6）

　　　　　　1
y＝f（u）＝ン万ε一“’12 （1．9．8）

であb，図（a）の斜線部の確率を求めるためのuの上限は

式（1．9．4）．（1．9．7）を用いて次のようにかける。

t

u一陶 eμ一一t－｛・（☆一・）・器｝
（1．9．9）

ここでσを仮定し，ある危険率αのもとにtを与えると，τ，

σe，rvは既知であるから．　Fuを順次適当に与えていくこと

によつて式（1．9．9）から㊧が求tり．したがつて，式（1．

9．8）を用いることにより式（1．9．5）の破壊確率母を

計算することができる。なお危険率αのもとにtを与えると

いうことは．式（1．9．7）からわかるように．とりもなおさ

ず結果的には，ある危険率αでもつて母平均μの下限値一上

限はいまの場合危険側となるから問題にしない一を与えるこ

とになるわけである。このようにしてFuと仕の関係が求め

られる。

　ここで一つの試算を行なつてみる。たとえは，IV（＝3，

5．10）個の供試体についてのせん断試験あるいは原位置

試験の結果7－・．S　K・r・…2・σ．一・．・5か得られたとする．

危険率を5％とし，σ⇔0．1あるいはO．05と仮定すると，

それぞれFu＝1．2．1．5，2．0．2．5に対する破壊確率」仕

は表1．9．1のように計算される。当然のことではあるが，Fu

σ・0．1 σ＝0．05

N
■－1． oエ1． “－2． o－2． F舅一1．2 F白一1． F鮎治2． F．●2．5

0．6554

O．41

．0059
3510

0．

O．1

O．

0．1

O．0301

O，017

0．

O．

O．00“

0．7001

O．

O．17

0，194

O．01

O．0049

．000219

D000010

D0000010．
・．000011

表1．9．1　安全率と破壊確率の関係

か大であるほど，また1⑱が大であるほど，さらに母集団の標

準偏差σが小であるほど仕の値は小であり．しかもその減

少の程度がきわめて大幅であることは興味深い。

　この試算例でもわかるように，このような計算における最

大の難点は母集団の標準偏差σを任意的に仮定しなけれぱな

らないことである。この種の問題を解決していくためには，
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せん断強度のぱらつきなどに関する地道な調査研究が必要で

あると考えられるが，たとえば前述のHooperとti　ut　l　erな

どの調査研究の結果なども参考となる。彼らの対象にしてい

るのはL　ondlOn　c　layであZから，一般の一様と考えられて

いる粘土地盤にくらべてはらつきが大きいと考えられるが

（L㎝d㎝clayにはひびわれが存在するといわれている），

それでもなお，非常に数多くの試験の結果，変動係数（coe－

fficient　of　variation＝standard　deviation／arithme－

tic　mean）は大体0．1～0．3程度となつている。彼らは，

上記のように．“standard　deviat　ion”とし（う言葉を使っ

ている。もちろんこのような調査結果としてのdevia　ti　onは

一つの統計量であつて母集団の標準偏差ではないけれども，

これらが母集団の標準偏差の推定値として非常に意義のある

ものであることはいうまでもない。上述した試験例の場合，

7・一　O．5　KOfcil　2と仮定したから，変動係数0．1～0．3とする

とσ＝O．05～0．15程度となる。したがつて，さきに示した

仮定はそれほど非常識なものではないであろう。

　（2）経済的見地からの母の決定

　この問題は非常にむずかしく，実用性という見地からいう

とまだ多くの問題点を残している。しかしたとえ大幅な単純

化を許したとしても，その筋道を考え，そして安全率を将来

合理的に定めていくための一つの方向づけを試みることは重

要なことである。ここではStatistical－economic

decision　theoryの応用として，　F　reudenthal　などによつ

て提案されている考え方の，基礎設計の安全率問題への直用

を試みてみる。

　この考え方は，構造物構築の初期費用Aと破壊の貴用毎×

CF（Ckは破壊によつて生じる種々の損失や再建費など）の

和が最小になるように玲をきめるのが妥当である，　とする

ものである。すなわち，

　　A＋PFCF→min．

∴券・P礁・c・一・

（1．9．10）

埋戻しなどの条件がほぼ同一であるとすると，初期費用Aは

主として地盤の掘削土量と基礎コンクリートの量に依存する

と考えてよいであろう。ところで，コンクリート量は基礎体

目重Gで代表させることができる。また一般に地盤の掘削は，

基礎体床板部にむかつてさい頭角すい体状に行なうか，床板

幅にそつて鉛直掘りにするのが普通である。したがつて式

（1．2．2）からもわかるように，掘削土量γ：は．床板幅B

を一定にすると根入れ深さDfのm乗，すなわち堺に．また

Dfを一定にするとBnに．近似的に比例する。そこで初期費

用Aは，一般に次の形で書きあらわせるとしてよいであろう。

イr（G＋b，　D：＋・1）

あるいは

A　・・　op（G＋el，　Bn＋e2）

（1．9．12）

ところで第7章で証明したように，基礎の引揚抵抗力Rは床

板幅あるいは根入れ深さ（床板厚’とするとDf－’）のべ

キ乗に比例する。すなわち式（1．3．39a），（1．7．13）を

参照すればわかるように、近似的VC　Rは次のように書ける。

　　　　　　　　　カκ一偽（G＋ち写’＋03）

あるいは

　　　　　　　　ノR一角（G＋b4〆＋e、）

（」．9．13）

（1・9．11）

となるように昔を定めるわけである。このような考え方は，

実際問題として非常に困難な問題を多く含むけれども，何ら

かの方法で牙を合理的にきめていこうとする方向としては，

きわめてすぐれた方向であると考えられる。

　さて鉄塔の基礎の場合，上記の費用は地価を含めて鉄塔構

造物全体を問題として評価するべきであろうが、いまここで

は基礎に限つて考えてみる。基礎体コンクリートの質や土質

さらに施工条件としての地盤の掘削法．コンクリート打ちや

一定の設計荷重に対してκが大きくなることは，破壊の確率

が小さくなることを意味するから．式（1．9．12）．（1．9．13）

を参照して

A・e　RP。c（1）9 （1．9．14）

と考えてもそれほどteかしくはないであろう。すなわち

A－A・（1PF）q
（1．9．15）

ここに！烏，　gは定数である。＆≦1であるから，　gは1

より小さな値であると予想されるが，Aを式（1．9．15）のよ

うにおくと式（1．9．11）　で計算するときに母についてう

まく解けない．そこで式（1．9．15）と類似の曲線である次
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式を用いることとする。これは，F　reudentha　lがAの第一

近似として採用できるとしている式B）の形と同じである．

メーλ。（1－’σ。1・gPF） （1・9・16）

ここva　Coは定数である。

　さてつぎに破壊に関する費用CFを考えてみる。　まず破壊

すればその撤去費や再建費なども含めてAの何倍か．すなわ

ちaoA（％＞1）の費用がかかるであろう。さらに鉄塔倒

壊による損害は，送電されている電力の大きさに依存するこ

とが当然予想される。簡単のためこの電力の大きさを電圧

％」3で代表するとして．損害がこれに比例すると考えると，

この費用はbo　k61t（boは定数）であらわせる。またCF

は金利その他にも影響されると思われるが．現段階では具体

的にどのような形でこれらを反映させていくのが合理的であ

るか，について未解明であるので，筋道だけを考えていく意

味で一応上記2項によつてCFが決定されるとしておくと．

Ckは次のように書ける。

CF＝ao　A十％Polt （1．9．17）

式（1．9．16），（1．9．17）を式（1．9．11）に用いると次の

ようになる。

（1．9．16）から容易にわかるように．eoは1より小さく．

10－1とか10－2とかのオーダーであろうことが予想される。

以上のことから．式（1．9．18）においてOoノ｝を含む左辺

弟2項と第3項は他の項にくらべて非常に小さい。そこでこ

れらを無視して与について解くと次のようになる。

　　　　θoAo
｝“1　＝＝

　　　％Ao十も％Zz

　　　　CO
＝一

@％＋（妬 j）（1°9’19）

上述したようva　eoは10’1とかIO’2とかのオーダーの値で

あることが予想される。送電用鉄塔の場合，αoはたかだか

5前後であつて10を越えるようなことはまずあるまい。ま

たAoは，中級以上の送電用鉄塔の常識から判断してIOO万

円のオーダーであろう。送電線の電力供給先の種類や状況．

さらに緊急代送電の設備などによつても異なるが，たとえば

Volt＝・　270　Kv級の大型鉄塔が倒壊して送電が停止される

と，一般に1～10億円程度の総損失が生ずるといわれてい

る。いま　Vol‘＝0で句Pbl，＝0，　Volt＝　270　Kγでb〔〕×

％Z，＝1～10億円程度とすると，bo÷4｛、～400万円！IKV

程度となる。かり　va　270　KV級の鉄塔倒壊の場合を考えると．

上記の数値を式（1．9．19）に用いて．PFはIP’3～IO’5の

オーダーとなる。このようにして求めたPFを表1．9．1に用

い，σ，1Vとの関連にお・いて安全率Fuを定めるわけである。

Co　Ao＋（IO　（bAo　PF　IQ9　PF＋ao　CO∠0与一句！doPF

’一一 b盾uodt　PF・＝0
（1．9．18）

ところで常識的な設計においては，当然のこととして杉は

1にくらべて非常に小さな値に抑えられなけれぱならない。

すなわち一般にPF《1である。また式（1．9．16）からわ

かるように．PF＝1のときtZC　A＝！Aoとなる（これは式

（1．9．15）でも同じである）。すなわち，PF〈1の状態か

らしだいにPFを上昇させ（いいかえると基礎を小さくしてゆ

き），ついにその設計荷重に対してちようどPF－1になつ

たときの初期費用がメoであるという意味であつて．もちろ

んPF＝1であつても設計荷重に対してk・もちやのような小

さな基礎を作る場合の初期費用がAoであるという意味では

左い。換言するとPF＝1の状態における最大の初期費用が

Aoである。そして，当然のことながらA＞Aoである。し

たがつて常識的な設計を考えて，Aと！loの値が非常に相違

する，すなわちオーダーが違うというようなことは考えにく

いことや一般ec　PF＜＜1であることを考慮するならば．式

9．4　結 論

　この章では，まずはじめに安全率の概念め安全率を考えて

いく場合の問題点を整理検討し．既知因子に対するいわば限

界値を算出するための換算係数ともいうべき4と．未知因

子に対する本来の意味での安全率Fuを分離して考えること

の重要性を強調すると同時に．これらの因子に関する具体例

をあけて説明した。また安全率をきめるときの基本的な方針

についての著者の考えを示した。そののちに．送電用鉄塔基

礎の設計に際し．現段階にte　Viてとり入れるべきFkの具体

値を種々の実験結果に基づいて示した。すなわら電気学会にお

ける現行の設計法（著者の提案した設計式を使用）によるな

らば，鉄塔基礎が水平地表面下に埋設されている場合にetiTh

ニ1．5を，また斜面内基礎に対してはF4＝1．8を，設計式

によつて算出される限界引揚抵抗力に見込んだ上で．設計上

の限界値とするべきであることを明らかにした。

　また」㌦については．（1）力学的左見地からFuと破壊確率PF

の関係を見出してtsき．（2）一方経済的な見地から妥当なPFを

定めた上で（1）の関係を用いてFu．を求める．　という手順に従
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い．具体的にその方法を示し．FuとPFの関係むよぴ経済的

見地からのPFについて試算した結果を示した。多くの複雑

な要素に支配されるこの種の問題を．大幅に単純化して考え

たが，基本的な方針は定めえたと考える。今後．種々の資料

を数多く集め，このような考え方や方法をよb充実．発展さ

せることによつて，いつそう合理的な安全率の決定法が見出

されうると考える。
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第10章　結 論

　本編では，独立基礎の引揚抵抗力に関する理論的・実験的

研究の結果を示し，種々の考察と検討を加えた。各章の要点

を結論的に略記すると以下のとおりである。

　第1章においては，基礎の埋戻し土のせん断抵抗力を求め

るためのせん断試験結果の解釈とその設計への応用について

検討した。基礎の埋戻し土としては種々の土質が使用される

が，送電用鉄塔基礎の場合特に多く・しかも問題点の多い不

飽和粘性土を主としてとりあげた。締固めた不飽和粘性土に

ついてせん断試験を行なうと1変位やひずみの著しい増大に

もかかわらず・せん断応力～変位（ひずみ）曲線に最大点が

あらわれない場合がよくある。そしていかなる大きさの変位

量に対するせん断抵抗力を設計に適用するかによつて・設計

が大幅に異なつてくる。この章では，このような現象の解釈

と整理の仕方を示し，設計への適用に際するτ～σ図の作製

や利用上の注意などに関して種々の実験をもとに検討を加え

た。そしてこれらを，基礎の引揚試験結果と対比検討して，

本章で示した考え方の妥当性を明らかにした。また一面せん

断試験における断面補正が必要でないことを明らかにした。

　第2章においては・基礎の引揚抵抗力に関する従来の算定

法を示し・これらに対する著者の批判を述べ・考察を加えた。

特に・従来のほとんどの方法には土の力学的性状が無視され

ているかあるいは考慮されているとしても十分でないことを

強調し，これらの方法には実状にあわない多くの仮定が含ま

れているため，設計がはなはだしく危険側に陥つたり．また

逆に非常に不経済になつたりすることを指摘した。ただしせ

ん断法は’鉛直掘り施工法に対する設計法として原則的に有

効であることを述べた。

　第3章においては・著者が誘導した引揚抵抗力算定法を示

した。この算定法は塑性論的考察に基づくもので，軸対称問

題と考えられる最も基本的な場合を取扱つている。すべり面

の決定法，すべり土塊の重量の算定法およびすべり面に作用

するせん断抵抗合応力の鉛直分力の算定法を詳述したのち・

限界引揚抵抗力を与える理論式を示した。また実際計算を容

易にするために，式中に含まれる複雑な抵抗係数をグラフ表

示した。

　第4章においては，砂を用いた数多くの室内模型実験の結

果とその解析結果を示した。そして・実測によるすべり面や

限界引揚抵抗力が，第3章で示した作図法によるすべり面な

らびに限界引揚抵抗力算定式の結果ときわめてよい一致を示

すことを明らかにした。またすべり面の対数ら線の中心角θ，

が，ほとんどの場合，55°＜θ，＜65°の範囲に入ること，し

たがつてUoニ60°としてすべり面を一義的に定めた計算結果

が実測値とかなりよく一致することを明らかにすると同時に・

長期荷重に対する降伏荷重のとり方や基礎体床板部のテーパ

ー角および浮力の引揚抵抗力に及ぼす影響などを明白にした。

　第5章においては，粘性土として関東ロームを用いた数多

くの室内模型実験の結果とその解析結果を示し，粘性土の場

合にはその破壊の実状が砂の場合とやや異なることを明らか

にして，第3章に示した算定式を一部修正した式を提案した。

この修正式による計算値と実験値は満足すべき一致を示した。

また長期荷重に対する降伏荷重が・砂の場合と同様・限界荷

重に対して直線関係となることを明らかにした。さらに・基

礎床板の形状や斜引揚力の影響・斜面内に埋設された基礎の

引揚抵抗力などに関して多くの実験結果と考察を示し・多く

の重要な定性的，定量的事実を明らかにした。最後に底部拡

幅施工によつて施工された基礎の挙動を明らかにし・この施

工法の有効さを実証した。

　第6章においては，実物大基礎を用いた多くの現場実験の

結果とその解析結果について説明した。実験は・地盤が砂質

地盤・関東ローム地盤・洪積粘性土地盤である3地点で行なわ

れた。そしてその結果のほとんどは，第4．第5章に示した

小型実験の結果と考察を再び裏付けるものであつた。また実

験結果を従来の種々の算定法による計算結果と比較してみた

が・全般に一般性をもつて実験結果とよくあう従来式がない

ことを再確認した。粘性土に関しては，第5章で説明したよ

うに，その破壊の実状が砂と少し異なるけれども・床板側面

の抵抗などを無視するならば，設計の一つの便法として第3

章で示した式がそのまま使用できることを明らかにした。ま

た基礎を含む実物大鉄塔の倒壊試験における基礎の設計と実

験結果を示したが，これらは非常に満足できるものであつた。

　第7章においては，第3章に示した理論式を新しく展開し・

精度がきわめて高い状態において理論式を簡略化した近似式

を求めると同時に，実験的には従前から気付いていた事実・

すなわち実験から得られた限界引揚抵抗力と埋戻し深さある

いは床板幅の関係が両対数紙上で直線になるという事実を理

論的に実証した。そして前章までに示した実験結果や他の研

究者によつて過去に行なわれた実験結果を再整理し，上述の

直線性を確めた。またこれらと近似式による計算値が全般に
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よく一一一致することを明らかにした。

　第8章においては．繰返し引揚力を受けた場合の基礎の挙

動と鉄塔基礎の耐震性について検討した。前者に関しては，

繰返し引揚力の原因となる風の息や風速分布について説明し

たのち，実験結果を示して検討を加えた。特に．載荷～完全

除荷を繰返した場合には・載荷重がある限界の荷重以上にな

ると，静的漸増載荷の場合にくらべて変位量が著しく増大す

るとともに・限界引揚抵抗力も10％以上低Fしてくること

が明らかとなつた。また鉄塔基礎の耐震性については，鉄塔

上部構造の振動性状，震度法の問題点・土の動的特性などに

関して従来の研究成果をもとに考察を加えたのち．標準的な

中大型鉄塔と地盤に関して種々の条件下における多くの設計

計算例を示して検討を加えた。その結果・風圧力に対して合

理的に設計された基礎は，結果的に耐震性を有していること

が結論された。

　第9章においては・送電用鉄塔基礎の引揚荷重に対する設

計における安全率について記述した。まずはじめに安全率の

概念や問題点を整理検討し．限界値算出のための換算係数と

本来の意味での安全率を分離するべきであるという著者の考

えを強調すると同時に・種々の具体例をあげてそれらの内容

を説明した。そののちに・送電用鉄塔基礎の設計に際して，

現段階においてとり入れるべき換算係数の具体値を種々の実

験結果に基づいて示した。また未知の因子に対する本来の意

味での安全率に関しては，大幅な単純化を行なつたとはいえ，

破壊確率に関連して・基本的な一つの方針を定めることがで

きた。
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第1章
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1）

砂柱を含む粘土供試体の圧密

1．1　概 説

　すでに序論va　bいて述べたように，複合地盤の力学的特性

を解明するためには，tず単純化した条件下における基礎的

研究が必須である。

　本章では，はじめtZC　Barr　cnの圧密理論の概要を述べ，そ

ののちに，三軸圧縮試験機を用いて行なつた多数の圧密試験

の結果を示して考察を加える。なお実際の実験にお・いては，

本章に示す各供試体の圧密試験後引続いて次章に示すせん断

試験を行なったのであるが，整理と説明の都合上両者を区別・

し，本章では圧密についてのみ取扱う。

1．2　圧密理論の概要

　ゆるい砂ぐいを含む粘土の圧密，すなわちsand　drainの
理論と現象に関してはBa　rro；t）をはじめRendul　i♂）Ri　Charl～

Sdli　ffman5）その他多数の研究者や技術者によって研究が行

なわれ，またこれらの多くがTerzaghiによつて確立された

一次元圧密理熱立脚していることは周知のとbbである。

sand　dra　inを問題にする場合，地表面への載荷重の条件，

すなわち地表面に生ずる沈下の状況の相違により特徴的にみ
　　る　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　の　　　　　　　　　　　　　　ぼ　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　の
て，free　ver　tica18trainとequal　vertical　strainの

2っの典型的な場合があるが，この両者の解の差はわずかで

あり，実際上あまり問題にならないことがBarr㎝やRicb－

rtの研究によつて示されている214）

　SCh　iffmanによる研究は，透水係数や圧密係数が圧密の

進行とともに変化することを考慮している点で，他のものよ

り厳密で一般性があるが，本章では主としてBarronの解と

の比較を二，三行なうので，これについてのみ簡単に述べる。

　さてこの種の圧密問題に関して，「土塊内の圧縮ひずみは

すべて鉛直方向に生じ，側方に変位がない」という条件で，

Terzegb　iの一次元圧密理論の有するすべての仮定を踏襲し

た上でこれを拡張した圧密の微分方程式は，円筒座標表示で

式（2．1．1）のように書ける。この場合，1本の砂ぐレ・による

6角形の影響圏をこれと等断面積の円に置き代えて議論が進

められていることはよく知られているところである。

誓一砺際＋÷笥＋烏芸 （2．1．1）

ここにuは時間t，位置（rt　2）における粘土内の過剰間げき水

圧，uは位置的に平均した過剰間げき水圧，　Cvr．Cvはそれ

それ放射方向および鉛直方向の水の流れによる圧密係数であ

る。

　鉛直方向の水の流れが無視できる場合には，式（2．1．1）の

右辺最終項がなくなって次のようになる。

　　嘉一砺｛芸＋÷笥　　　　（2．1．・）

　“nosrnear　and　no　well　resistance’の場合に関して，

Barrcnはつぎの境界条件，すなわち

　（i）　t＝oにむいて初期間げき水圧u。は土塊全体にわ

　　　　たつて等分布する，すなわちu＝％
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　■

　価）　t＞oにおいて砂ぐいの外周面（半径r）でu＝o，
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　3
　（m）　t＞oにおいて影響圏の外周面（半径re）で水の流

　　　　れがない，すなわち∂u／∂r＝o

のもとで式（2．1．2）を解き，つぎの解を得2）。

　　一晶）［r・・　1・g・（÷）」≒’］・2・1’・・

ここに

一　　　　λ
u＝Uoε

　　一8Tゐ
1ヨ

F（Pt）＝

F（m）

　　M2　　　　　　　　3m2－1　　　10g　e　〈m）　－

m2－1　　　　　　　　　4m2

（2．1．4）

であり，εは自然対数の底，Thは時間係数，　deは影響圏

の直径，d、は砂ぐいの直径，　mはd，のdsva対する比であ

る。

1．3　実験に用いた土試料と供試体

　実験には表2．1．1に示す2種類の粘性土を用いた。便宜上

これらを試料Q，試料（B）と呼ぶことにする。ω，⑧両者

とも完全に脱気，飽和したあと，試料作製用の大型圧密リン

グに入れ，0．5K嚇）鉛直荷重で再圧密しft　r乱した粘土で

ある。また砂柱部の砂には豊浦標準砂を用いた。

粒　度　組　成
試　料

粘土

ｪ㈲
シルト

ｪ㈲
腸　（％

単位

d量
間げ

ｫ比

含水

艸

乙L

ｭ

PL

A 12．0 53．0 35．0 1．68 1．39 52．6 62．8 30．5

B 41．5 54．5 4．0 1．69 1．38 52．0 67．5 43．3

表2．1．1　試料土の物理的性質
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　供試体は直径3．5cm，高さ8㎝の円柱形のもので，その中

心部に種々の直径tsよび密度の砂柱を有する。粘土の中心部

に所定の径の孔をうがつには，二，三の工夫をこらしたモー

ルドとドリルを用い，この孔中に砂を充てんした。また試験

開始にさきだち，砂柱は完全に水で飽和させた。

1．4　試験の種類と試験方法

　実験においては，供試体頂部にタツチするキヤツブとして，

多孔板付きのアクリル製キヤップを用いた。したがつて沈下

　　　　　　　る　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　”
の条件はすべてequal　vertical　strainの状態である。

　表2．1．1の試料ω　（以下試料㊨を用いた試験を単にω

と略称する）に関しては，供試体中心部の砂柱の直径微密

には孔をうがつドリルの直径）dが0．98㎝および1．240n
　　　　　　　　　　　　　　3
の供試体にっいて等方圧密試験を行なつた。圧密圧力を1．0

1．5，2．0，2．5，3．0　kP／諭とし，また砂柱密度も大，中，

小の3種類に変化させた。次章でも述べるが，砂柱密度にっ

いて大，中，小のような表現を用いるのはつぎの理由によh

すなわち粘土供試体の中央部にト’リルで孔をあけ，その孔中

に砂をつめこんでいく供試体作製の性格上，操作はきわめて

注意深く行なつているとはいえ，tた充てん砂の重量は正確

に測定しているとはいえ，数値でもつて密度や間げき比で表

示するにはどうしても厳密性を欠くからである。　また試料

（B）（以下試料（B）を用いた試験を単に（B）と略称する）に

関しては・d，＝O・7・1・0・1・5㎝の3種類の供試体について

多くの等方圧密試験と全体として側方変位のない圧密試験　（

以FKo－testあるいはKo一圧密と書く）を実施した。砂柱

密度はやはり大，中，小に変化させた。等方圧密試験にbい

ては圧密圧力を1．O，3．0，5．O　Kg／㎡とした。

1　ft　K　o－te8　tでは鉛直圧力，すなわち軸方向の圧力を終始

一定に保ち，側方変位が生じないように側圧を減少させてい

つた。この場合，側圧の初期値σ3iはやはり1．0，3．0，

5．0㎏／㎡の3種類とした。

（鼻ヤノブ）

図　2．1．1

（ベデスタル）

問（

ロ　ポーラスストンの部分

ロ　 アク，Jルの部分

キヤツプとペテスタル

　圧密中の間げき水圧は供試体頂部の粘土部「R則定し，排水

は砂柱からのみ行なつた、このために，図2．1．1に示すよう

な特殊ポーラスストンを取付けたアクリル製キヤップとペテ

スタルを使用した。すなわちキヤツプは，砂柱にタツチする

部分がアクリル　休透水）で，粘土にタツチする部分がポー

ラスストンになつてts　b，またべデスタルの方は逆に，砂柱

にタツチする部分がポーラスストン，粘土にタツチする部分

がアクリルとなっている、キヤップ，供試体お・よぴペデスタ

ルの配置は図

2．1．2に示す

とおりである。

また供試体全

体として側方

変位を許さな

いKo－testの

場合には，供

試体の中央部

に設置された

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ル製
側方ひずみ計　　　　　　　　　　　　　　スタル

が用いられた。

その他の手順

は一般の三軸

圧縮試験と同　　　　　図　2．1．2　供試体断面

様であり，試験機としてはノルウエーのGeonOr社製お・よ

ぴ丸東製の三軸圧縮試験機を用いた。

　なお，圧密終了後次章で説明するせん断試験を行なったわ

けであるが，この場合には圧密時の排水栓は間げき水圧測定

装置に連結されて，せん断中の砂柱tsよび粘土中の間げき水

圧を同時に測定できるようにした。また図2．1．2で，Kひte8t

の場合にはキヤップと同直径のピストンUッドが用いられた。

1．5　実験結果と考察

1．5．1　間げき水圧について

　図2．1．3および図2．1．4は，⑧に関して供試体上面の粘

土部で測定した間げき水圧を圧密経過時間に対して描いた一

例であり，砂柱密度大の場合である　（圧密圧力が異なつても，

砂柱径tsよび砂柱密度が同じ場合には，図のようva　u／％で

整理するかぎり，すべての点がほとんど正確に同一曲線上に

落ちてくる）。図2．1．3は等方圧密，図2．1．4はKb－testの結

果であり，両図には参考のため，砂柱を有しない粘土単独供

試体の結果も併記してある。これらの図をみると，当然の帰

結として，砂柱径4が大であるほど圧密促進の効果は著しく，

全般に粘土単独供試体の場合にくらべて約10倍の速さで過

剰間げき水圧が消散している。図中の点線は，実験曲線にお

一137　一



0

o　粘士単独
怐@d，．0．7ロ
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図　2．1．3　圧密一時間曲線簿方圧密）
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1
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　　　図　2．1．4　圧密一時間曲線（Ko－・　tes　t）

ける圧密度50％時の圧密係数を用いて，Barronの式（2．1．

4）により計算した理論曲線である。図からわかるように，

理論曲線は等方圧密の場合に関して特によい一致を示してい

るが，Kかte8tでは圧密曲線の初期と終期でやや実験曲線より

逸脱しているeこれは主として，実際の圧密過程中に生ずる圧

密係数の時間的変化の大小に起因していると考えられる。試

みに，図2．1．3，図2．1．4におけるag　＝1．Oonの実験曲線に

関して，Barron式の時間係数を用いて圧密係数C　を逆算
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　vr
した結果が図2．1．5である。

0．03

　Cvr
｛…

　　　　　　10
－一一一　　　t（min）

図2．1．5　圧密係数の経時変化

10t

この図によると・等方圧密の場合にはCvrの経時変化はほ

とんど無視できるほど小さいのに対し・Ko－testの場合に

はその変化はかなり大きく・圧密初期における値は終期にお

ける値の約3倍程度となつていることが明らかである。

　周知のように，Barronの一連の式の誘導には「排水によ

る圧縮ひずみは鉛直方向にのみ生じ，側方に変位がない」と

いう基本仮定が用いられている。したがつてこの意味では，

Barm式による曲線はKかte8tの結果によりよい一致を示

すべきであると考えられるが，反面「側方変位がない」とす

104

る仮定の裏には当然「外圧の異方性」，すなわち土塊内にお

いて時間とともに変化する「主応力差の発生」という事実が

存在するはずである。しかしBarr（mはこの点に関して何ら

言及せず，したがつて，式の中に主応力差によつて生ずるダ

イレイタンシーの効果を入れていない（この点に関しては

Te　rzagh　iの一次元圧密理論においても同じである）。

ところが実際には，側方変位のない状態に澄いては，特に圧

密終期にダイレイタンシー効果が顕著になつて，圧密の終了

を遅らせる。それゆえこれが結果的に，Barronの式を用い

るかぎり，計算上必然的va　Cvrの減少という形になつてあら

われてくるものと考えられる。ここec　Barron式の有する一

っの問題点があり，側方変位がない条件での式であるにもか

かわらず，「Cvrニー定」の仮定を含むことから，結果的に

実際上「ev　rが一定に近い」ことが支配的要素になり，図2．

1．3のような場合によりよい一致を示すことになる。以上の

点を考えると・透水係数の時間的変化を考慮に入れて誘導さ

れているS・hiffm・nの式5）の方がより厳密で＿」illt性があるが，

Schiffman　も外圧の異方性という観点から圧密係数の時間

的変化を考慮したのではないから，Ko－testの結果の説明に

は適当でない。しかし実際問題としては，e，rの推定段階に

お・いて入る誤差やその他種々の単純でない条件を考えると，

図2．1．3お・よぴ図2．1．4からもわかるように，実用上はBa一

ずrdnの式で十分であろう。なお・，（A）に関して行なわれた

等方圧密試験にお・いても，すべての場合について，実験曲線

は圧密度50％時のC。rを用いて計算したB　arr（m式の結果と

非常によい一
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　〇　　　　　1刀

5
コ

0
5＼3

0

示　　　図216　　の 1を示
一一一⇔一一一＿一

、、
@、、@　、、　　　　、

　4∫宕1ぷ㎝

鼈鼈齠 ｢算値

0．l　　　　　　　　l刀

　　　一『－t（min）

10 lO2

　　　図　2．1．6　圧密一時間曲線（等方圧密）

　さて図2．1．3，図2．1．4を比較してみると，その間げき水

圧の時間的変化に大差はないが，一方の曲線を単に平行移動

しただけでは，他方の曲線に重ならない。このことは，一例

としてd、＝1．O　cmの場合について，両者を同一図面に描いた

図2．1．7をみれば，いつそう明白である。すなわち等方圧密

にくらべてKb－testでは，圧密初期において間げき水圧が早

く消散し，反対に圧密終期にお・いて遅れている。これは主と

してつぎのことに原因している。すなわち，Kb－testでは，

圧密の初期には側圧の減少にともなう平均圧力の減少が間げ

きzk圧減少に大きぐ寄与するのに対し，圧密の後期には次第
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↑

　O．1　　　　　　rn　　　　　　10　　　　　　10t　　　　　　1ヅ　　　　　　IO4

　　　　→　t（mln）

　　　　　　図2．1．7　圧密一時間曲線

に増加する主応力差のために発生する付加的間げき水圧が量

的にみて支配的になつてくるためであると考えられる。これ

はちゆう積粘土の圧密に関して，すでに赤井らによつて指摘

されている事ダ）と同傾向である。

1．5．2　体積変化について

　つぎに体積変化についてみてみる。排水量自体お・よびこれ

を元の全体積で除した体積ひずみは，当然のこととして，砂

柱径が小なるほど，すなわち粘土部分の体積が大であるほど

大きくなる。しかし，各時間の体積ひずみを圧密終了時の全

体積ひずみで除した値の経時変化を図示すると，たとえは図

2．1．8，図2．1．9のようになる。これらは⑧に関するもの

1ρ

」

o　等方圧密

恍怐x－te5t

05

@0

一一 　．

e

d，田10但

0ここ、）
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0．1　　　　　1．0　　　　　　10　　　　　　10°　　　　　108　　　　　10

一一一@t（min）

図2．1．8体積ひずみの経時変化（等方圧密）

　　　0

qξ ●㎡．■0．7㎝

D　　　LO■

｡　　　1．5●

1“

@1．0
0．1 1．0　　　　　10　　　　　10含　　　　10°　　　　10．

　　　　　一一一一　t（min．）

　　図2ユ．9　体積ひずみの経時変化（Kb－test）

で，粘土中の間げき水圧についての図2．1．3，図2．1．4に対

応するものである。体積ひずみの時間的変化は間げき水圧の

それと類似しているが，この両者を比較すれば，体積ひずみ

の変化過程が間げき水圧の消散過程よりも時間的に少し先行

することがわかる。この傾向は，一例として，等方圧密で

d＝1．Oonの場合の両者を同一一図面に描いた図2．1．10をみ
　ぶ

れば，いつそう明らかである。このような定性的な傾向は，

体積変化と間げき水圧の減少，すなわち有効応力の増大との

間に理論どお・りにはいかない時間遅れのあることを示してい

る。

）m㎞
¢

1

一

41

00

0’＼冶

O間げ‘水圧

恆ﾌ積ひずみ
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0

　ミ
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図2．L10　間げき水圧と体積ひずみ↓こよる圧密曲線の比較

「

ぐこ3

　体積ひずみが平均有効応力傷と密接な関係を有することは

よく知られているが，等方圧密とKひte　8tの場合に関して，

同一のahに対する体積ひずみを比較すると，砂柱径の大小

にかかわらずKb　－testの方が全般に大きレ・。図2．1．11は一

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　例として圧密
　　　20

F。　10

　　　　　　　　　0粘土単独
ミ　　　　　　　　　　●d，＝（）．7crt，

k5　　　　　　　　1．Oan
　　　　　　　　　　　　1．5cm
　　　　瓢ノ㌫・一等方聴
　　　　　　　　　一一Ko－test

σ；（kg／αa，i）

図2．1．11　体積ひずみと平均

　　　　　有効応力の関係

に関して同様の事実はすでに赤井らによつて示され，

者の相違は，Ko－te8　tにお・けるダィレィタンシー効果に依存

すると説明されてい♂！今回のような，かなり密度の高い砂

柱を含む正規圧密状態の粘土供試体の場合は，主応力差は砂

柱部と粘土部において互いに逆のダイレイタンシ「効果をも

たらすことが予想される。したがつて，このような異方圧力

下にある複合土の全体としての体積変化は，砂の密度と粘土

の応力履歴や強度，あるいは外圧の大きさなどに支配され，

一般に非常に複雑であって現段階では一般性のある定量的結

果を示唆することは不可能である。

　図2．1．12は，砂柱径を変化させた場合の圧密終了時の沈

F量を鉛直方向のひずみで表示したもので，⑬に関する試験

結果である。そしてこの図は，圧密開始時の側圧をパラメー

ターにして描いてある。等方圧密とKb－testの結果を比較す

ると，図2．1．11に示したように，全体としての体積変化に

はあまり相違がないにもかかわらず，恥一te8tにお・ける鉛直

ひずみは等方圧密の場合の2～3倍の大きさに達している。

これは，Kひte8tでは側方の変位が拘束されていることから，

その体積変化がすべて鉛直方向の沈下量としてあらわれるた

開始時の等方

周圧が5KP／ed

の場合を図示

したもので，

図の繁雑さを

避けるため各

曲線の区別を

示す代表点だ

けをプロツト

してある。

正規圧密粘土

　　　この両
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めの当然の結果で

ある。またこの図

で特に重要なこと

は，砂柱を含む複

合土供試体の沈下

量が・粘土単独供

試体の沈下量に比

較して一般にかな

り小さくなる事実　　　　　　　　d・（㎝）

　　　　　　　　　図2．L12鉛直ひずみと砂柱径の関係
である。そして明

らかにこの沈下量低減の程度は・砂柱径が大であるほど大き

く．特にds　・・　1．0㎝（［m＝3．5）以上でその傾向が顕著である。

このことは・粘性土中に適当な径の砂柱を打設することによ

り1沈下量をかなり大幅に減少させうることを示す重要な事

実である。しかしそれと同時に・砂柱打設による沈下量の低

減と圧密促進による粘土強度の増大の期待は相反する現象の

期待であることに注意すべきであり，複合地盤の設計にはい

ずれの効果をどの程度期待するかが重要問題であることはい

うまでもない。さて・このように砂柱を含むことによつて沈

下量が減少することは・主として鉛直圧力の砂柱への集中に

起因するものと考えられる。砂柱への圧力集中は，砂柱部と

粘土部の圧縮特性の相違に原因する。たとえば図2．1．13，図

2．1．14も上記の事実の存在を支持している。すなわち，図2．

1．13は・（B）に関して圧密終了時の粘土部分の含水比を圧密

終了時の供試体全体としての平均有効応力σ〆に対して描い

50

⌒§

●

30　　1

20

。等方圧密
巧1＝5㎏／㎝，

．κrtest
15

3㎏／㎡ @　1

1

10 1㎏／αロ゜　■

（翠
》・5 ら＝5k’㎡　　　］

｛。
3㎏偏・　11㎏／㎝2

@　0．5　　　　　LO　　　　1．5

1

o 粘土単独
● d．＝0．7㎝

● LO”
● L5〃

1

1

1
1

等方圧

　　　5σよ　（㎏！cmt）

図2．1．13含水比と平均有

　　　　　効応力の関係

　　0

　　5

10

た例であり・Ko－testの場

合も大同小異であつた。この

図は少しばらついてはいるが，

例外的な点を除いて，d≧
　　　　　　　　　　　s－
1．O・cmの場合の各点は，明

らかに粘土単独供試体の場合

よりも上位に位置している。

いいかえると，同一のσ㎡

に対して圧密終了時に到達し

うる粘土部分の含水比が，

粘土単独供試体の場合にくら

4，＝124四

ﾐ3－15㎏／㎡

　充てん砂重量

怐@　182ロ
O　　173

怐@　143

0．1　　　　　　　　1．0

　　－－t（rnLn）

図2．1．14

10 102

圧密におよぼす砂柱密度の影響

1ψ

べて高いわけである。このことはとbもなtsさずつぎのこと

　を示している。すなわち，ds≧1．0　cmの複合土供試朱では，

全体として平均的に受けた有効な圧力は粘土単独の場合と同

一ではあるが，砂柱への圧力集中の影響が大きく，実質的に

粘土部分に有効に作用した圧力は，粘土単独の場合に比較し

て小さかつたことを示している。なts　d，　＝＝O．7㎝の各点け，

粘土単独供試体の場合とほとんど同一の位置に落ちている。

　この場合は，たとえ単位面積当りではds≧1ρcmの場合と同

等の圧力集中があるとしても，砂柱体積の全体に占める割合

が非常に小さいので，上記の場合のように顕著な差としてあ

らわれてこないのであろう。また図2．1．14はCA）　va関する実

験の一例であり，体積ひずみ～時間関係を示している。これ

はdil．24　onで，砂柱密度を大，中，小に変化させた3個の

供試体を，ともに等方圧力σ3＝1．5K9／■2で圧密した結果で

あるが，σ3の異なる場合も傾向は同じであつた。さてこの

図によると，圧密圧力と砂柱径が同一の場合には，圧密の時

間的変化は砂柱密度にあまり影響を受けないが，しかし砂柱

密度が大であるほど，少しではあるけれども，体積ひずみの

小さいことが明らかである。砂柱自体の圧縮量に関しては，

密度を大，中，小と変化させてもこれほどの差を生じないこ

とが予測されているので，上述したことは，砂柱が密である

ほど砂柱への圧力集中の効果が大であることを示唆している

と考えられる。

　なおこの種の砂柱による沈下減少の事実は，茨木によつて

も報告されてい射．枝縮は嶺近の調査結ガ）による

ると，ゆるい砂ぐいを用いるsand　drainの場合にも沈下低

減の効果が大である，という報告がなされている。

　鉛直圧力が砂柱へどの程度集中するか，すなわち砂柱部と

粘土部の荷重分担比がどの程度になるか，ということは，複

合地盤の設計上非常に重要な問題である。実際現象はそのと

きどきの条件によつて非常に複雑なものになるに違いないが，，

場合によつてはつぎのような単純化によりごく大ざつばな推

定が可能であろう。すなわち圧密の段階では，砂柱部，粘土

部ともにその圧縮ひずみは鉛直方向にのみ生ずるものと仮定

すると，砂柱部S・よび粘土部の最終沈下量S，，S，は次のよ

うに書いて大過ないであろう。

1二㌶1：：1：：i：：｝　（・2・・1・5）

ここに添字・は砂を，また・は粘土をあらわしている。そし

てecは圧縮指数，σ。は先行圧縮荷重，σ，，σ，はそれぞれ

砂柱部，粘土部に実際に作用する鉛直圧力であり，Hoは鉛
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直方向の層の厚さである。

　一方，一本の砂柱の影響圏全体に関する平均鉛直圧力をσ’

とすると次式が成立する。

hま

d，2σ＝d．2σ。＋（de2－d32）σ，

芸一／
÷－n∫

（2．1．6）

（2．1．7）

とおくと，式（2．1．6），（2．1．7）からOs，acは結局次のよ

うに書くことができる。

　　　　at－・票．、・／

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2．1．8）
　　　　炉蒜一、・∫

式（2．1．8）を式（2．1．5）に用い，‘eqUal　vertical　strain”

かあるいはそれに近い条件下にある場合を考えて，Ss＝Scと

置くと次のようになる。

Ccc

1十e。c

1・g（・＋M2

Ces 1・g（・＋

n＋M2．1三）

　　　nm2　　　　σ。＋‥τ）一・
（2．1．9）

は一般にかなり困難である。ある初期間げき比を有する砂を

ある大きさの鉛直荷重によつて静的に圧縮したのちに，さら

に所定の鉛直増分荷重が付加されるような場合には，これに

対応するような静的一次元圧縮試験によるe～d。8σ曲線を

利用することであまり問題はない。しかしたとえば，コンポ

ーザーと呼ばれているsand　compactien　pile　工法のよう

に，砂柱を振動などによつて締固める場合には，sand　pile

打設後付加される静的鉛直載荷の以前にどの程度の載荷効果

を受けたか，すなわちσ。．としてどのような値をとるかによ

つて，式（2．1．9）による計算結果の良否が左右されることに

注意してtsかなければならない。現段階で考えられる一つの

実際的な方法は，振動その他によつて締固められる砂の初期

間げき比と同一の初期間げき比の砂に対して，静的一次元圧

縮試験を行なつてe・～σ関係を得ておき，一方振動などによ

り締固められたのちの間げき比に対応する鉛直圧力をこのe

～σ関係を用いて求め，これをもつてσ。sとすることである。

もちろんこのような方法にもかなり大胆な単純化が含tれる

けれども，現段階にお・いてはこの程度の粗雑さはある程度や

むをえないであろう。

1・53Kb－・testにおけるσ1とσeの関係

　Kb－testの場合，圧密の進行にともなう側圧の減少過程の

一例をあげると図2．1．15のようである。この図の縦軸には
1十e。3

式（2．1．9）中n以外の各値を推定することができれば，この

式を用いて概略の荷重分担比nの値を知ることができる。し

かしここで特に注意しなければならないのは，実際には圧密

の進行にともないπ値は変化すると考えるのが自然であり，

また鉛直荷重を受けた砂柱あるいは粘土部は，たとえ圧密の

段階とはいえ，以上の仮定のように一次元的には圧縮されず

に，ある程度の側方変位をともなうであろうということであ

る。したがつて式（2．1　．9）は，あく1でn値の概略値を知る

一つの手段にすぎない。このことはσo、，Ccsの推定の際の

問題点を考えても当然のことといえる。

　すなわち式（2．1　．9）による計算で問題となるのは，σ。、
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　，
Ccsの推定の困難さである。砂の一次元圧縮の場合，間げき

比eと鉛直圧力σとの関係は初期間げき比や応力履歴，さら

に締固めの手段などによつて大幅に異なり，一般にq，，CCt

を一義的に決定することがむずかしい。それでもCcsに関し

ては，たとえ初期条件によりe～σ関係が異なり，また半対

数紙上で直線から多少逸脱しても，これらがCc、値に及ぼす

影響はそれほど大ではない。したがつて実質増分荷重の範囲

を極端に誤まらないかぎり，式（2．1．9）による粗雑さ程度の

計算には実質上あ1り問題はない。しかし一方，σ。、の推定

　　　｜
諸S土単独
怩O．7㎝

怩kO〃
怩P1．5〃

10－x　　1　　　　10　　　108　　　10・　　10
t（min）

　　　図　2．1．15　　κ・（Te／σ1の経時変化

側圧と鉛直圧力の比，すなわちK（＝a3／σ1）がとつてある。

この図からわかるように，Kの減少は砂柱径が大であるほど

はやい。またκは1からしだいに減少して圧密終了時には，

0．5に漸近している。粘土単独供試体に関しては，圧密終了

時においてκが大体05前後になることがすでに明らかにさ

れている力導砂柱を含む複合土の場合も同傾向を示すことは

興味深い。

1．6　結　　論

　この章では，はじめにBarr（mの圧密理論の要旨をごぐ簡

単に述べ，そののちに砂柱を含む粘土供試体の三軸圧密試験

の結果を示して種々の考察を加えた。また圧密中の概略の荷

重分担比nを算出するための計算式を示した。実験によつて

得られた結論を要約すると以下のとbりである。
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　（1）圧密促進に及ぼす砂柱の効果は顕著であり，その圧密

過程は圧密係数のとb方を誤1らないかぎり一般tZC　Barrαn

の理論式によく一致するが，合致の程度はKb－testよりも等

方圧密の方がよい。

　②　K《》－te8tにおける過剰間げき水圧の消散過程は，等方

圧密の場合にくらべて圧密初期にtsいては早ぐ，また圧密終

期には逆に遅れてくる。

　β）砂柱径が1．O　cm｛nt　＝3．5）以上になると沈下の低減効

果が顕著であつた。これは砂柱への圧力集中に原因している。

　（4）K（卜te　8tにtsける主応力比は圧密の進行とともに1か

らしだいに減少し，圧密終了時にはO．5　va漸近した。
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1）

第2章　砂柱を含む粘土供試体のせん断強度

2．1　概 説

　砂柱を含む粘土供試体のせん断強度は，複合地盤の支持力

や安定に関する設計上最も重要かつ基本的な問題であるが，

茨木rcよる；三の実験的研究慨外あまり発表されたもの

もなく，現在まで未解明な点が非常に多かつた。

　本章でははじめに，この種の問題に関して二次元弾塑性論

に基づく理論的な取扱いの可能性と理論の構成上の問題点や

限界に触れ，そののちに三軸圧縮試験の結果とこれに対する

種々の考察を示す。なお，適宜必要に応じてその対応を述ぺ

るが，圧密非排水試験の場合は前章で示した圧密終了後に行

なつたものである。

2．2　二次元弾塑性問題としての取扱いの可能性

　　　　と限界

　砂柱を含む粘土供試体あるいはこのような単位の集合である

複合地盤の破壊には，特徴的にみて次のような場合が考えら

れる。すなわち，

　｛i｝砂ぐい打設中または打設直後，砂ぐいをとおして粘土

部分に伝達される横圧力が大であるため粘土に破壊が生ずる

場合。この場合を非常に単純理想化して考えると，図2．2．1

に示すある平面内の応力に関

して，σoあるいはσrがそ

れぞれ最大または最小主応力

に，σzが中間主応力に近い

状態になつて破壊が生ずるも

のと考えられる。

　（2）砂ぐいの打設が終り，

そののちに盛土その他の大き

な載荷重を受けた場合や，あ

る荷重で圧密されたあとにさ

らe　kきな荷重が付加された　図2．2．1　理想化された応

場合ec，非排水ec近い状態で　　　　　　力状態

粘土部が，そして砂ぐいを含む全体が破壊に至る場合。また

地下水位の高い複合地盤の切土のように，切土したのちの地

下水位の復元とともに安全率が低下して，ついに破壊ec至る

ような場合など“このようなときはおそらく，図2．2．1のσz

が最大あるいは最小主応力ec近いものとなるであろう。

　｛3）粘土部分の圧密が進み，これとともec粘土部分に作用

している鉛直圧力に比較して砂ぐいに著しい圧力集中を生じ，

砂ぐい自体，そしてついに砂ぐいを含む全体が破壊する場合
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　o
砂ぐいがいつたん破壊しても，これeeよって周囲の粘土に与

えられる変形量が粘±を破壊に至らしめるほど大でない場合

は，複合土全体としては破壊せず，砂はその時点から再圧縮

を受けるであろう。すなわち複合地盤表面での載荷重は再び

等分布し，砂ぐい部よりも大きい粘土部の沈下→砂ぐいへの

圧力集中→粘土部への横圧力増大，を繰返し，最終的に落着

くか，または破壊することになるであろう。このような破壊

が生ずるとすれば，その主応力間の大小関係は上述したωの

場合と同様になるであろう。

　さて，主として主応力間の大小関係にのみ着目すれば，基

本的には上述したωや（3）のような型と（2｝のような型の二つの

型がある。（1｝や（3｝のようにσ2を中間主応力として処理でき

るような場合，この種の問題に比較的類似した問題として，

歴史的に古くから研究されてきたものec二次元弾塑性問題と

しての内外圧を受ける厚肉中空円筒の問題がある。たとえば，

金属に関してはHill？Stee　19）HOdge6）などの理論的，実験

的研究がある。土に関しても，やはり二次元弾塑性問題とし

ての取扱いecおいて掘削孔周辺の応力状態を決定しようとし

たTerzagh　iの研究08）・や，中空円筒形粘土の応力状態の解析

tこ関するF，thli。hの研姓どがある．さらeこ耀らは，主

として中間主応力が粘土のせん断強度に及ぼす影響を調べる

ために，内外周に等分布荷重を受ける中空円筒形粘土の力学

的性質を理論的，実験的に研究している。

　内外周にそれぞれ等分布圧力Pi，Poを受ける中空円筒形

弾性体が，平面ひずみ問題として取扱える場合には，内圧力

Piの増大とともに，塑性領域は円筒内壁より円筒内部す

なわち円筒外周teむかつて同心円的に拡大していく。そして

いま弾塑性境界の半径をtとすると，円筒の任意水平断面上

において，中心から半径rの位置eca’ける弾性領域内の中心

方向およびこれtC直角方向の応力σr　，σθは，Lametの解の

拡張として次のように書けることは周知のとおりであ魂2）

すなわち，t≦r≦bにおいて，

　　　〆〃（ρ，－1ウo）

σ戸一 @（ゲーti）〆

　　〆b2（lb，－P。）

炉（b2－〆）〆

　　（」）tts－P。b2）

　十　　　（b2－t2）

　（Ptt2－lb。bt）
十
　　（bZ－t2）

｜～

（2．2．1）

ここにPiは弾塑性境界上tc働く放射方向の圧力，　bは円筒

の外径であり，上式は弾性学の慣習にしたがい圧縮を負とし
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て表示してある。

　一方，σzが中間主応力に近い状態ecあり，破壊がIWhr－

CCNIlo　mbの破壊規準に従うとすれば，塑性領域においては次

の式が満足される∩

　　σ・＝a・N・’2cviN「：r－／

　　N，・＝＝t・㎡（π　　9了＋2）∫

この式を釣合式，

　　　∂σ，　　　　　　（σr一σe）
　　　　　　　　　　　＝O　　－十　　　∂r　　　　　r

（2．2．2）

（2．・2．3）

に用いて解くと次のようになる。すなわち，a≦r≦tにお

いて，

a・一一
@IPi・縞｝（i）（Ne－1）・謬誓

　一
oN・Pl・i爵｝（f）（Nv－1）　（2・・2．・）

　　　2cン可
　　十　　　（Np－1）

ここにaは円筒の内径，c，ψはいわゆる粘着力と内部摩擦

角であり・式（2・2・4）｝3すでにWuによつても求められてい

る曾ところで，ア＝’において，式（2．2．1）と式（2．2．4）

ecおけるσアは連続しなければならないから，この条件によ

りPtは次のように求められる。

P・一
oPl・誇票｝（i） （Nr－1）　2‘～／可

（N，　－1）
（2．2．5）

　式（2．2．1），（2．2・4）・（2・2・5）より・ρ2・Peが与

えられたときの理想的な平面ひずみ状態における弾性および

塑性領域の応力が一応決定されるわけであるが，逆にいつて

これらの式では，塑性領域をr＝tまで進めるのec必要なPi

ρ。を求めることはできない。工学的な意床でわれわれが知

りたいのは，tがいかなる大きさになつたときに巨視的な意

味での複合土の破壊と考えればよいのか，また，そのtまで

塑性領域が拡大されるためのPi，Poの大きさはどの程度か，

さらに，Pi，P。と表面載荷重との関係はどのようecして決

定すればよいのか，などである。これらは非常に困難な問題

であるが，無理に考えるとすれば，考え方としてっぎのよう

なことが考えられるであろう（ただし，三軸試験のようにρ。

が既知の場合を除くといかなる場合でも，Piかp。，たと

えばρ。を以上に示した関係式とは単独別個に仮定するなり，

求めるなりしておかなければならない）。すなわち，たとえ

ばt＝bになつたときに複合土全体の破壊と考えることにし

たとする。この場合，式（2．2．4）（あるいは式（2．2．5）

でもよい）においてr＝t＝b，σz＝一　Poとして10iとPo

の関係をきめると次のようになる。

P・一
oPl＋ 2・VM，

（Nv－1）

｝（ba）（Ne　“1）一荒誓 （2．2．6）

そしてさらに，砂ぐい表面への鉛直圧力OsとPiとの間にあ

る関係，

Pi＝∫（σs　） （2．2．7）

を仮定したとすると，p．に関する上述した単独別個の仮定

とあわせて，一応σsがいくらになると破壊するかの計算が

できることになる。あるいはまた別の考え方として，円筒全

体がまだ完全に弾性状態にあるとして求められる円筒外周の

放射方向変位がゼロとして得られるPiとρ。の関係，すなわ

ち

　　　（2一レ）α2
P・＝ B・＋（1－・）がPi

（2．2．8）

を，前述の場合の式（2．2．6）の代りに用い，やはり式

（2．2．7）の仮定のもとにt＝aですでに全体としての破壊

を定義する，などの手段も考えられるであろう（上式でVは

ボアソン比）。しかしながら，中空円筒形粘土の内外周ec水

圧などによつてZ方向ec理想的な等分布圧力を与えうる小さな

三軸供試体ならともかく，砂柱を含む粘土供試体特に外圧

と比較して土の自重が無視できない現地の複合地盤の場合に

は，平面ひずみ問題と考えるのはあまりにも現状と離れすぎ

る。さらに，上述したような破壊の考え方の問題や，砂ぐい

をとおして粘土に伝わるPiの大きさや分布の推定の困難さ，

また荷重分担比nの推定に入つてくるばらつきなどを考える

と，あまりにも問題点の多すぎることがわかる。

さて，この節のはじめに述べた（2）のような破壊の場合，すな

わち粘土部のσzが「般に非常ec大きくなつて破壊に至る場

合には，このような方法での理論的な取扱いはさらec困難さ

を増し，上述した実状との隔たりもますます大きくなる。し

かも砂ぐいを打設した複合地盤の実際的な破壊は，ほとんど

の場合この種の応力状態のもとec生じるであろうと予想され

る。このようにσzが直接破壊に関与してくる場合には，も

はやいかec都合よく解釈しても平面ひずみ状態eeなるとは考

えられないが，たとえ仮りにそのように仮定したとしても，

応力間の関係式は釣合式のほかに破壊条件式

σt＝σrNp－2Cr／］▽「 （2．2。9）

だけであり，明らかに最初から条件式が一っ不足である。こ

・でW。の・うeこP1…i・・…ent・・1の理論を導入したりP）
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ある・・はまた・fyth。rn・hvvait。が置・1もうに，

1窒：（1－k）a「｝
（2．2．10）

としてOz，Oe，σrについて解き，　kを適当tC仮定する方

法なども，あるいは考えられるかもしれない。しかしながら，

たとえば式（2．2．3），（2．2．9），（2．2．10）を解くと，

複合土全体としての破壊のきめ方やPiと砂ぐい表面における

圧力との関係など前述した種々の問題点があるのはもとより，

平面ひずみ状態の仮定の当然の帰結としてaz，ae，σrは

zに無関係となつてしまう。前述したように，理想的な条件

下にある小さな三軸用粘土供試体ならともかく，たとえ小さ

くとも複合土供試体や，さらに現地複合地盤にいたつてはこ

のような単純化を容認することはできない。

　以上の考察より，砂ぐいを含む粘土のせん断強度に関して

は，二次元弾塑性問題としての厚肉中空円筒の考え方は，参

考にはなりえても準用あるいは拡張使用することには，はなは

だ問題が多いといわなければならない。したがつて現時点に

おいては，まず実際の現象を正しく把握していくこと，すな

わち実験的研究の積み重ねがきわめて重要であると考えられ

るo

2．3　土試料．供試体．試験の種類および試験方

　　　法
　土試料および初期状態における供試体寸法は第1章の場合

と同じである。すなわち初期状態における供試体は，高さ8

㎝，直径3．5　cmの円柱の中央ec，大，中，小の3種類に密度

を変えた所定の径の砂柱を含んだ複合土供試体である。密度

大というのは，最初ドリルでうがつた孔の体積が砂の充てん

によつても変化がないとしたとき，密度が1．79／繊になる

ようec砂をつめたことを意味する。同様に，密度中，小はそ

れぞれr＝1．6，1．5　9／edになるよう砂を充てんしたこと

を意味するが，砂充てん時にドリル孔はある程度押し拡げら

れるであろうから，実際の密度は上述した値よりもいくぶん

小さいものと考えられる。

　実施したせん断試験は，主として非圧密非排水せん断試験

と圧密非排水せん断試験の2種類の三軸圧縮試験であり，側

圧は1．0～5．0㈱の範囲において適当に選ばれた。ここ

で非排水というのは，　「砂柱部と粘土部で多少の水の移動は

あるかもしれないが，全体として外部への排水はない」とい

う意味である“また圧密非排水せん断試験に関しては，第1章

に示した圧密が終了したのちにせん断試験を行なった結果が

示される。

　せん断試験はすぺてひずみ制御で行なわれた。非圧密非排

水せん断試験にお・けるせん断速度は，（Nの場合1．33％／min．

（功の場合が1砺ninである。また圧密非排水せん断試験に

関しては．（Nの場合が等方圧密のあと0．083励ninのせん断

速度で，（功については等方圧密あるhはKo－testのあと

o．06％／ini　nの速度でせん断した。なお圧密非排水せん断試

験の場合には，大体において，せん断中における砂柱部と粘

土部の間げき水圧を測定したが，特ec（B）においては間げき

水圧測定の精度をあげるために，せん断開始前に約0．5㎏偏

のback　pressureを導入した。

2．4非圧密非排水せん断試験の結果と考察

2．4．1　砂柱径，側圧および砂柱密度がせん断特性に及ぽす

　　　　影響

　まずはじめに，砂柱径deがせん断強度に及ぼす効果をみて

みる。すでec第1章で説明したようec，（B）に関してはd3を

0．7，1．0，1．5　cmの3種類に変えたので，（B）についての

結果の一例をあげると図2．2．2のようである。この図は側圧

σ3＝3縁の場合にっいて，主応力差（σ1一σs）と鉛直

方向の軸ひずみeとの

・関係をds　をパラメー

ターにして描いたもの

である。参考のため，

この図には粘土単独供

試体，すなわちdj　＝O

の枇合の（σ1一σ3）

～ε関係も併記してあ

る。この図から同一側

圧下において，せん断

強度ec及ぼす砂柱の効

1．0

　　田

。帖1頬独
E‘∫．＝0．7㎝

怐@　　Ll）”

怐@　1．5〃

P　～
一

σ3＝3，〔lkg／㎝コ

@砂｝rl千渡大

o 5　　　　　ユu
e（％）

15

　　　　　　　　　　　図22．2　主応力差と鉛直ひずみ

　　　　　　　　　　　　　　　　の関係

果は明らかである。ds＝1．5㎝（n＝2．33）の場合にはこの

効果が特ec顕著にあらわれており，最大主応力差は粘土単独

の場合の約2．8倍となつている。またこのときの（σ、一σs）

～ε関係が，比較的よく締まつた砂の一般的な曲線形に類似

していることも注目しておかなければならない。以上のこと

は，本節の末尾にかかげる表2．2．1からも推測されるようee，

σsの大きさにかかわらず同傾向であつた。さてこのような

主応力差の増大は，せん断強度の小さな粘土とせん断強度の

大きな砂とが置換されたことに主原因があるが，砂のせん断

強度は，いうまでもなく，せん断面上に作用する有効垂直応

力の大小に依存する。したがって比較的せん断強度の大きな

粘土中にきわめてゆるい砂柱が含まれ，かつせん断面上の有効

垂直応力が小さいときecは，砂柱で置換することによつて必

ずしも図2．2．2のような顕著な強度増加があらわれるとはか

ぎらないわけであり，むしろ粘土単独の強度を下まわること
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もありうるわけである。このことはきわめて当然のことでは

あるが，留意しておかなければならない重要な事項である。

なぜなら，たとえば有効垂直圧力の小さな，浅い位置でのす

ぺりが想定されるような場合には，砂ぐい打設が必ずしも有

効でなく，むしろ不利になるような場合が実際にありうるか

らである。

　図2．2．3はσ3をパラメーターにして描いた同様の図であ

　　　　　　　　　　　　mo
る。実線はやはり（B）

に関するものでds＝

1．Ocmの場合の試験結

果であり，点線はd．＝

1．24㎝で（A）に関す

るものである。砂柱部

および粘土部はともに

完全に水で飽和されて

いるから，一見せん断

強度はσ3の変化にあ

まり関係がないように

想像されるが，実際tc

LO履
　’◆¶■L、ノσ　　　亀・

●2．0　　σ

’
●3．0　°

●　5．0　　°

　’
@’Y’’　　　　　　　，” ば｛s 砂柱密度大

’

‘

●　’ ρρ・ひ゜ @　　・

’

　’

・一一・一 渇aA （d，－124a）

ノ

一拭料B（d，■1．0ロ）

　　　　　　　　　　　　　0　　　　　　　　　5

　　　　　　　　　　　　　　　　　　e（の

　　　　　　　　　　　図2．2．3

　　　　　　　　　　　　　　　　の関係

は図にみられるようteかなり相違し，σs

（σ1一σ3）は大きくなつている。これは，

主応力差と鉛直ひずみ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　が大になるほど

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　主として，砂柱

部のせん断にともなう砂のダイレイタンシイの性質ec起因し

ている。飽和した密な砂の非圧密非排水せん断試験を行なう

とその破壊包絡線は，たとえば図2．2．4（Seedによる実験
結果の一一1　4））のようなU、cなる。とは周知のところである。

白■画9－・■芦r崎■■

　　図22．4　飽和砂の非排水せん断試験の結果

　　　　　　　（BishopとEldineこよる）

すなわち，砂中の間げき圧においてcavitat　ionが起こる（

この間げき圧は約一1．0嚇）ある限界点までは正のこう配

をもつた直線となり，それ以後はePu　・Oとなる。これらにっ

し、てはBishobsJ？・　See↓11；多くの実験結果をあげ，理論的にも

説明を加えているので詳細は述べないが，以上のことをいい

かえると，強度に及ぼすダイレイタンシイの効果が砂中の間

げき圧を約一1．OK編とするまでに至らない範囲では有効拘

東圧が実質的に増大し，非排水強度が増大していくことを意

味している（間げき圧が一1．oK鰯に達すると，砂中の有効

応力はこれ以上増えないので，包絡線は水平軸に平行となる）。

そしてこの限界値を与える側圧σ⑨は，例にあげた図2．2．4

からも推定されるように，一般にかなり大きい。さて以上か

らわかるようec，図2．2．3は，側圧が大になるほど粘土部を

とおして砂の膨張を拘束しようとする効果が大となり，結果

的に砂のせん断の過程をとおして砂中の有効応力が増大する

当然の結果として説明される。

　また図2．2．3によると，σ3＝1縁の場合には明確な

peak　pointが生ぜず粘土に類似の曲線形を示しているが，

σsが大きくなるにしたがつてpeak　pointがあらわれ，

（σ、　一σs）maxになるεの値は小さくなつてくる。そして特

に（A）の場合に顕著なように，その曲線形が砂柱の影響を大

きく受けていることがわかる。以上のことは砂柱径が大であ

るほど著しかったo

　図2．2．5は，（B）に関して砂柱密度を変えた場合の試験結

　　　　　　　　　　　　1ρ
果の一例である。この

図から，砂柱密度の増

大につれてせん断強度

が大きくなることがわ

かる。しかしこの点ec

関して，（A）について

の実験例である図2．2

．6は重要である。す

なわち側圧が一定の場

合，砂柱全体の充てん

砂の重量を増していく

と，ある限度までは砂

柱自体の密度が上昇し，

竜05
≧

言

t一

o砂付密度大

怐@　・　　中

潤@　・　　小

@d，芦1．Oc■

@ら一3．o噸

0

図2．2．5

　　　　　　　　　　　これにっれ

てせん断搬も増加す・・㍉ある限［4

界以上tCltると，締固め圧力が粘土の　充16
　　　　　　　　　　　　　　　　　E
粘性による抵抗力よりも大となり密　2，，

度上昇が得られず，その結果（σ1－　5

σ3）maxにほとんど変化がなくなる

ことに注目しなければならない。こ　22

のことは現地ec　Sける実際の砂ぐい

の打設に際しても，その締固めエネ

ルギーと粘土の強さその他の関係に

　　5　　　　　　　　　10　　　　　　　　腸

　t　（％）

主応力差と鉛直ひずみ

の関係

　　＿（σ、一σ、）max（kg／㎝？）

　　　　　O．5　　　LO　　o．2

　　ぜ．＝L24㎝
＼馬＝2kg／c「12

　＼b

　　／i

　　°ト

　　　　　　　　　　　　　　　　　図2．2．6　充てん砂重
　　　　　　　　　　　　　　　　　　量と最大主応力差の
　　　　　　　　　　　　　　　　　　関係

おいて，充てん砂の密度にはおのずから限界のあることを示

している0

2A2　複合土の応力～変位関係の一推定法

　複合地盤の設計に際しては，砂ぐいを含む粘土の強度や変
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形特性，設計のためのc，ψなどの係数の推定が直接重要な

問題となつてくる。せん断試験などを行なわずvc　c，ψの値

を仮定してしまう場合は論外であるが，使用する砂および原

地盤粘土についてせん断試験を行なう場合には，実際的には

砂単独あるいは粘土単独の場合の諸性質から，これらが複合

された複合土の諸性質を推測し冶辿いう要望が生ずるのは当

然である。たとえば，砂および粘土がそれぞれ単独別個に発

揮しうる最大の強度が，複合土となった場合も同時に発揮さ

れるとして複合地盤のせん断強度を推定する方法がまず考え

られる。すなわち，砂ぐい部にっいてはその密度の砂が単独

で発揮しうる最大のψ値が，また粘土部においてはその粘土

が単独で発揮しうる最大のc値が，同時に有効であるとして，

複合地盤の設計計算などを行なうわけである。この方法は最

も安易ではあるが，締固めた砂と柔らかい粘土の応力～変位

関係の相違を思い起こせば，このような評価の仕方に納得で

きないことは明らかである。そこで，砂および粘土の単独別

個の応力～ひずみ関係から，これらによる複合土の強度や変

形の性質を推定する一つの手段として次のような計算を試み

てみた。すなわち，砂および粘土単独供試体ec関する三軸圧

縮試験より得られたそれぞれの（σ、一σ3）～ε関係において，

同一のεに対する主応力差を（σ1　一σs），，（σ1一σe）eと

し，一方，全水平横断面積がAである複合土供試体の砂柱部

と粘土部の断面積をAs，Acとしたとき，やはり同一のεに

対するこの複合土供試体の主応力差（σ1一σ3）、＋。が次式

で近似できるものとする。

（・・－a3）⇔・一才｛・（σ1－・）入・（σ1－・s）・Ae｝（2・2…）

　式（2．2．11）は，一見すればわかるように，砂および粘土

についての別個の応力～ひずみ関係をもとに，同一ひずみ量

に対するそれぞれの主応力差を，複合土における砂柱部と粘

土部の実質断面積に比例して配分し，これらを加算したもの

をもつて，そのひずみfi　ec対する複合土の主応力差と考える

ことを意味している（】Leonardsは粘性土の核を有するアース

ダムのすべりに関して，異なった材料内を横切るすべり面の
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　16）
長さを考慮に入れて同様の計算を行なうことをすすめている）。

式中Xは，砂単独で行なうせん断試験の場合の状態と粘土中

に存在する砂柱のせん断状態との差を補なう係数である。すな

わち極端な例をあげると，次のような場合ee両者に差が生ず

る。たとえぱ，砂単独で三軸圧縮試験を行なう場合には，砂

供試体を直立させるために最初からいくらかの負圧，すなわ

ち有効応力を砂に与えなければならない。したがつて砂の間

げき比は，必然的に限界間げき比よりも一般に小さく，かな

り締まつた状態の供試体にならざるをえない。一方，粘土中

に砂柱を作る場合はきわめてゆるい状態でも可能であり，ま

た粘土の強度との関連においてゆるい状態にしか充てんでき

ない場合が実際に存在する。また複合土中の砂柱のせん断時

の状態は，非排水と排水の中間的な状態になることも実際に

可能であるが，砂単独供試体の三軸試験ではこのような状態

の再現は無理であつて，どちらかの状態でなければ実際上試

験b《できない。

　（A）に関して実験値と比較した計算結果の例を示そう。図

2．2．7は，今回実験に

用いた粘土と豊浦標準

　　　　　　　　　　　　10砂の三軸圧縮試験結果

である・粘土に関して

は，側圧を1．0，］．5，

2．0，2．5および3．0

縁とした非圧密非

排水試験を行なつたと

ころ，その（σ1一σs）

～e関係はほとんど完

全に同一の曲線となつ

た。そこで図中の点線

5

ぷX（ピーピ

o」（㎏／㎝り

3．0

2．5

2．0

1．5

一

1 LO

o 砂単独

｛
粘土単独

・．〔”一・一．．一一．’会一’一一”“”

LO二3ρ

0

図2．2．7

　5　　　　　10　　　　　15
ε（％）

主応力差と鉛直ひずみ

の関係

でもつて・一括表示してある。砂に関しては，粘土中の砂柱の

条件と少し異なるが，まつたく同一の状態を再現することが

不可能であるのに加えて，試験が技術的に容易であることを

考慮して，排水試験を行なった。図2．2．7にはこの排水試験

の結果が描かれている。さて，式（2．2．11）におけるXをV2

として図2．2．7に基づいて計算した結果を実験曲線と比較す

ると，図2．2．8のよう

になつた。この図から　　as

わかるように，計算曲

　　　　　　　　　　　O万線は全般に実験曲線と

よく一致してし’る・こ§。A

のことは注目すべきで：
　　　　　　　　　　f
あり，砂および粘土単5e2

独別個の曲線か・

土の応力～ひずみ関係　　0　　　　　　5

を推定する一っの手段　　　一ゆeω

であると考えられる。　図2．2．8　主応力差と鉛直ひずみ

しかし実際には，砂の　　　　　　の関係

グイレイタンシイの性質ecより誘発されるせん断中の粘土の

圧密効果や鉛直圧力の砂柱への集中効果など，複合土特有の

複雑な現象をともなつているはずであるから，式（2．2．11）

のように主として面積のみに基づく補正計算法は，厳密な意

味では妥当性ee欠ける面もあることを指摘しておかなければ
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ならない。なk・　X＝1とすると，計算値はかなり大きくなつ

て実験値とあわなかつた。その理由としては主として次のこ

とが考えられる。すなわち，粘土中の砂柱の密度は砂単独三

軸試験の場合の供試体密度にくらべてかなり小さいのではな

いかと予想される。図2．2．7の場合は砂柱密度大であるが，

複合土の場合は前tcも説明したように，所定の単位体積重量

を得る目的で所定の重量の砂を充てんしたとはいえ，実際に

は粘土部分がある程度押し拡げられたりして，砂柱体積自体

が当初予定したよりも少し大きくなつている可能性がある。

一方，砂単独供試体の場合には所定の密度が計算どおりに作

られており，さらにこれに加えて図2．2．7が排水試験の結果

であることに注意しなければならない。すなわち排水試験で

は，過度に過圧縮でないかぎり，周知のように，せん断試験

開始直後に主として平均圧力σmによつて供試体はかなり圧

縮される。いいかえると，せん断応力を受ける砂供試体は，

試験開始直後ecはすでに当初作製したものよりさらにその密

度が大きくなつているわけである（実際に図2．2．7の場合にも，

e＝0～5％までにかなりの排水量が測定された）。これに

対して複合土中の砂柱の場合eeは，粘土部分の変形との関連

性もあつてこのような砂柱の高密度化はあまり期待できない。

以上のような理由によりX＝1とした結果が実験値とあわな

いものと考えられる（のちに説明するが，圧密非排水試験の

場合には，複合土中の砂柱と図2．2．7の砂単独供試体の状態

はかなり類似してくるので，X＝1・として計算した値と実験

値との合致の程度はきわめてよい）。したがってこの場合に

は，一種の低減係数としてX＝1／2をとったわけであるが，

これはかなり任意的であり，砂の試験法との関連性において

今後さらec実験的研究をすすめなければならない点である。

表2．2．1に各試験eこおける（σ1一σ3）、naエ，これらに基づ

表2．2．1　非圧密非排水せん断試験結果

試験番号
d＃（㎝）

　ら
iK煽）

（σ，　－q）昭工

処�j
　c
iKg／ed）

φ（°）

A－1～5 0
1．0，1．5

≠潤C2．5

R．0

0．24 0．12 0

A－6 1．24 1．0 0．43

A－7 1．24 1．5 0．55

A－8 1．24 2．0 0．69
0．10 6

A＿9 1．24 3．0 0．88

B－1～3 0
1．0．司0

T．0
0．29 0．15 0

B－4 0．7 1．0 0．44

B＿5 0．7 3．0 0．50 0．15 2

B＿6 0．7 5．0 0．51

B＿7 1．0 1．0 0．43

B－8 1．0 3．0 0．51 0．15 2

B－9 1．0 5．0 0．57

B－10 1．5 1．0 0．48

B－11 1．5 3．0 0．74 0．15 4

B－12 1．5 5．0 0．78

B＿13 1．0 1．0 0．42

B－14 1．0 3．0 0．47 0．20 1

B－15 1．0 5．0 0．53

B－16 1．0 1．0 0．31

B－17 1．0 3．0 0．39 0．13 1

B－18 1．0 5．0 0．45

いて描いたM）hrの破壊円の包絡線がτ軸を切る切片（c）と

傾斜角（ψ）などを一括表示した。なお表中A－1～A－5お

よびB－1～B－3は粘土単独供試体の試験結果である。ま

たA－6～A－9およびB－4～B－12　までは砂柱密度

大，B－13～B－15が中，　B－16～B－18が砂柱密度小

の結果である。

2．5　庄密非排水せん断試験の結果と考察

　前節で説明した非圧密非排水せん断試験が，急速な載荷を

受けた場合の圧密前の複合地盤の破壊に関係するのに対して

本節で示す圧密非排水せん断試験は，いわば段階的ec載荷が

行なわれるような場合（stage　eonstruction）の複合地盤

の破壊に関係をもつものである。

　（A）ec関しては等方圧密後に，また（B）に関しては等方圧

密あるいはち一圧密後にせん断試験が行なわれたことは，す

でに2．3節において述ぺた。

2．5．1　主応力差と鉛直ひずみあるいは含水比の関係

　図2．2．9は（A）eこ関する実験の一例であり，等方圧密後の

せん断試験における

（σ1一σ3）～ε関係を

描いたものである。図

中点線は粘土単独，ま

た実線はds；1．240m

（圧密開始時の値，以

下同じょうに初期値で

表示する）の砂柱を含

む粘土供試体にっいて

のものである。複合土

の応力～ひずみ関係に

は，明らかに砂柱の影

響があらわれており，

2．0

1．．S

偏

＞1．o

t
SO．3

0

　　σ3＝呈．Okg／㎝2

　　　1．5
　一複合t（d．＝L24㎝）
　…・粘1：単独

5　　　　　10　　　　　ユ5
ε（％）

　　　　　　　　　　　図2．2．9　主応力差と鉛直ひずみ

　　　　　　　　　　　　　　　　の関係

　　　　　　　　　　また粘土単独供試体の強度より大きな

強度を示している。側圧が異なる他の場合の結果も大同小異
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であつた。さて，最大主応力差を含水比に対して描いた図

2．2．10は重要である。この図に

は（A）に関する全試験結果がプロ

ットされている。図2．2．10にお

いて，複合土に関するものは，そ

の（σドσ3）を“粘土部分の含水

比”に対してプロツトしてある。

この図によると，複合土の場合も

粘土単独の場合と同様に，W～

10g（σ一σ3）、nax関係に直線性

のあることがわかる。またこの図

において特に重要で，注意しなけ

ればならないのは，両者がほぼ平

45

40

§

B35

OO

　　●帖土単独1，，

　　od・工L24αn

　　砂柱密度大

　1．0　　　　　　　　　5．0

　　（σ、一σ、）max（kg／cmt）

　　　　　　　　　　　　　　　図2．2．10　含水比と最大

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　主応力差の関係

行であり，しかも複合土に関する各点が粘土単独の場合の右

側に位置していることである。このことは，砂柱のせん断強

度ec及ぼす効果が同一一含水比tc対する両者の横軸の差として

あらわれていることを示している。いいかえると，粘性土に“

関して同程度の圧密が完了したあとの強度は，適当な径の砂

柱を含む場合の方が粘土単独の場合ecくらべてかなり大きく

なることを示唆している。

　図2．2．11，図2．2．12

は（B）に関する実験結

果の一例であり，ds

をパラメーターにして

描いた図である。前者

はσs＝3㈱で等方

圧密したあとの応力～

ひずみ関係を示し，ま

た後者は圧密開始時の

側圧σ3i＝3㎏／舗で

Ko一圧密したのちの

ものである。図2．2．11

をみると，dsの増大

につれて主応力差は大

きくなり，曲線の形も

砂の曲線形に近づいて

くることがわかる0

4声0．7㎝の場合は粘

土単独の場合に比較し

てそれほど顕著な強度

増加をみせていないが，

d，＝1．O　c”iの場合に

はかなり大きくなり，

4

、∠L⊥当

0

　　。帖土単独
　　・d，＝0．7㎝

　　　　1．0”
　　　　1．5〃
　　a，　＝3．Okg／em’

　　　　砂柱密度大
5　　　　　10　　　　15

ε（％）

図2．2．11　主応力差と鉛直ひずみ

　　　　　の関係（等方圧密後）

遷

i、

｛

　0 5　　　　　10
e（％）

15

図2．2．12　主応力差と鉛直ひずみ

　　　　　の関係（K』　一　test後）

そして∂、＝1．5　omになると粘土単独の場合の約2倍の強度

を示している。しかものちの図2．2．13に示すように，複合

土の場合ecは，試験終了後の粘土部の含水比が粘土単独の場

合とほぼ同等か，それ以上になっていることに注目しておか

なければならない。一方，側方変位のない圧密を受けた図2．

2．12の場合においても，やはりd・の増加ecつれて主応力

差は大きくなつているが，その程度は図2．2．11の場合のよ

うに大きくはない。またds＝0．7c”n　tsよび1．0㎝の場合には、

粘土単独の場合よりもむしろ小さくなつており，一見砂柱の

効果がまつたくないような印象を受ける。この点について調

ぺてみる。この場合も，各供試体の粘土部の含水比に注目し

て評価することが重要である。この意味で，等方圧密，Ko　－

testの両者の場合tc関して，図2．2．10と同様の整理を行

なつたのが図2．2．13，　　・・

図2．2．14である。デ

ーターは多少ばらっい

てはいるが，傾向は比

較的はつきりしている。　　、。

すなわち，ds　＝0．7㎝

の場合eこは等方圧密後　　§

　　　　　　　　　　　9

》ぷ㌶き1
　　　　　　　　　　　　3004
度増加はほとんどみら

れない。しかしdθ＝
　　　　　　　　　　図2．2．13
1．Oc7n“こなると前者で

はかなりの程度，また　　50

後者でもごくわずかで

はあるがその効果があ

らわれ，ds　”1．50rnの

場合には同一・粘土部含　　　、。

水比に対し全般に著し

い強度増加が認められ　§

1二㌃蕊㌫1
　　　　　　　　　　　　30，ぷ

上の垂直応力（複合土

に関する今回の実験の　図2．2．14

場合，これを正確に把

o　粘十唱亀

怐@d，．o．7四

ｳ　　　　u〕’

ｳ　　　　15▼

　　　10
－（σ・一σ・　）．．，　CIPId）

含水比と最大主応力差

の関係（等方圧密後）

10

o
o 粘土単独

● 』．0．7四

o LO．

● 15°

o

●

　　　ln
－（ei－e・）ma（晩幻

含水比と最大主応力差

の関係（嶋一test後）

10

握することはできない）と粘土の強度との関連性を問題にし

ないかぎり，正確な考察はできないが，以上の結果は一応

ds≦0．7㎝，すなわちm≧5程度のパイルピツチであれば，

砂ぐいの全体の強度に及ぼす効果はあまり期待できないこと

を示唆しているものと考えてよいであろう。ただし，三軸圧

縮試験ではせん断中の側方変位量がかなり大きいが，群ぐい
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状態で砂ぐいを含んでいる実際の複合地盤の場合には，この

側方への変位がかなりの程度拘束されることが予想される。

したがつて実際地盤においては，三軸試験の場合の側圧に相

当する拘束力がせん断中に少しずつ増大することも考えられ，

一般に図2．2．10，図2．2．13，　図2．2．14の結果よりも砂

柱効果が少し大きくなるのではないかと予想される。

図2．2．15は，（B）に

関して砂柱密度を変化

させた場合の（σ1一

σ3）～ε関係を描い

た一例である。これは

初期の砂柱径が1．0㎝

であつた供試体を等方

圧密したのちにせん断

した結果であり，参考

のために粘土単独供試

体の結果も併記してある。

初期の砂柱密度が小さ

4

3

2

1

●粘土単独

渚ｻ柱密度大

怐@　・　中

潤@　・　小

@σ3－3ρ臼ノ偵

@4－Mロ

0

図2．2．15

　5　　　　　　　　　10　　　　　　　　15

e　（暢）

主応力差と鉛直ひずみ

の関係

い場合には，その強度は粘土単独の場合とほとんど変らない。

砂柱密度が増すと強度はかなり上昇するが，しかし図2．2．15

はこれにも限度が存在することを示唆している。このことは

注目しておかなければならない事実であり，非圧密非排水試

験の場合について図2．2．6に示したように，砂柱を作る当初

からその密度tcは限度があるのに加えて，ある密度以上では

圧密圧力に対して過圧密かあるいはそれに近い状態となって，

圧密圧力による密度上昇があまり期待できなくなるものと推

定される。

　図2．2．16，図2．2．17は図2．2．8の整理と同じようeこ，式

（2．2．11）を用いて計算

した結果を実験結果と比

較した棚『であり．前者は

（A）に関し，また後者

は（B）に関してともに

等方圧密したのちのも

のである。計算のもと

となる粘土単独供試体

の（σ・一σs）c～ε関

係は，圧密非排水試験

より求めた。この結果

を，（A）に関しては図

一一一一　t〔5）

図2．2．16　主応力差と鉛直ひずみ

　　　　　の関係

2．2．18に，また（B）に関しては図2．2．19に示しておく。ま

た砂単独供試体の（σ仁σ3）、～ε関係としては，　さきに

図2．2．7・ee示した排水せん断の結果を使用した。圧密非排水

試験の場合，複合土中の砂柱はせん断に先行する圧密の過程

においていつたん圧縮

されるから，この点砂単

独供試体の排水せん断

の状態ときわめて類似

している（砂の圧密は

ごく短時間に起こるた

め）。またせん断の過

程にかかつた場合，せ

ん断の後半になれば両

者の状態にある程度の

差が生じてくるであろ

うが，少なくとも前半

においてはそれほど大

きな差はないものと考

えるのが自然である。

なぜなら，さきにも説

明したように，砂単独

の図2．2．7の場合ε≦

5％の範囲ではすべて

ダイレイタンシイは負

であつたのに対し，の

ちの図2．2．21に示す

ように復合土の砂柱部

の間げき水圧もせん断

の全過程をとおして正

の値が観測されている

からである。以上の考

察eeより，計算には式

（2．2．11）中のXを1

とした。さてこのよう

にすると，図2．2．16，

図2．2．17に示すよう

に，計算曲線は実鹸曲

線と非常によく一致し，

しかも最大主応力差を

与えるひずみ量にもほ

とんど差がない。図は

省略するが，このこと

はσ3のいかんにかか

わらず同様であつた。

γの厳密な意味づけと

5

4

3

0

図2．2．17

25

2泊

1．5

81。
ii

・ド

　5　　　　　　　　10　　　　　　　　15

e（鴨）

主応力差と鉛直ひずみ

の関係

一

一一

粘士単独

純ﾐ，．1泊㎏砧

n　　　・L5

ｳ　　　・2．0

怐@　　・2．5

0 5

＿＿＿＿，　ど（＄）

lO

図2．2．18　主応力差と鉛直ひずみ

　　　　　の関係

5

4

3

2

1

0
0　　　　　　　　　5

　　r－一一◆　e（％）

15

oσ3・1．o㎏！a

怐@　・3㊨

ｳ　　・5．0

粘十単独

10

　　　　　　　　　　　図2．2．19　主応力差と鉛直ひずみ

　　　　　　　　　　　　　　　　の関係

いう点においてある不明確さを残してはいるけれども，上記

の結果は，砂柱を含む複合土の強度や変形の性質を推定する

うえで非常に興味深いことである。

一150一

15



2．5．1　間げき水圧の挙動と荷重分担比の推定

せん断中の間げき水圧の挙動について説明する。はじめに，

等方圧密後のせん断の場合についてみてみよう。図2．2．20はω

に関する一例で，さき
　　　　　　　　　　　　IS
に示した図2．2．9に対

応するものである。す
　　　　　　　　　　　　1㊨
なわち，同一側圧下に

おいて，d・　＝　1・2‘　cmの

　　　　　　　　　　　0．5複合土と粘土単独供試a
体の粘土部間げき水圧1

～ひずみ関係が比較さ　　　0　　　　5

　　　　　　　　　　　　　　－一●　e（％）れている。また図2．

2．21は（B）に関する　図2．2．20

一例である。この図は

さきの図2．2．11に対　　　2

において顕著なことは，

複合土では粘土単独供
　　　　　　　　　　　　　　　　ε（％）
試体の場合ecくらべて

粘土部の発生間げき水　図2．2．21

圧が小さく，また図2．

2．21

le

間げき水圧と鉛直ひず

みの関係

σs＝3．Okg／㎝2

粘土単独
d・＝O．7an

　1．Oen
　1．5cm
粘1七部

砂柱部
　砂柱密度大

間げき水圧と鉛直ひず

みの関係

　　　たとえば次のように考えるのが自然であろう。すなわち，複

　　　合土においては砂柱密度自体が非常に大きくはならないこと，

　　　せん断中ec粘土部の圧密が同時に進行し，そして砂柱への水

　　　の補給がある程度可能なこと，さらに，砂柱への圧力の集中

　　　という観点から砂柱部に作用する平均圧力が粘土部のそれに

　　　くらべて予想以上に大きいこと，などに起因すると考えるの

　　　が自然であろうo

　　　　粗雑ではあるが一つの試みとして，せん断中の応力集中に

　　　関して次のような推定が可能である。Herike　1によれば，非

　　　排水条件のもとで3主応力が△σ・，Aσ2，△σ⑨だけ変化す

　　　ると間げき水圧の変化量△Uはつぎのような形で書ける97）
15

　　　　・一÷（da：＋』・3）

　　　　　　＋a［（da一d。、）・＋（d・，－d・、）・＋（d・，－d・、）2］t！t（2・2・12）

　　　からわかるように，dsの増大とともに間げき水圧が

小さくなつていることである。これらのことは，砂柱を含み，

そしてdsが大になるにしたがつて，複合土供試体全体ec対

する砂柱部のせん断の影響の程度，すなわちダイレイタンシ

イ効果が大きくなつてくるからであろう（試みに今回程度の

密度を有する砂単独供試体ec関して，等体積せん断試験を行

なうと，せん断の初期に間げき水圧は一時上昇するがその

後減少し，せん断の後半ecは明らかに負圧を発生する）。ま

た砂単独供試体における間げき水圧の挙動から予想すると，

特teせん断の後半では一見砂柱部の間げき水圧は非常ee低く

なつてくるかまたは負になるのではないかと予想されるが，

これに反して実際ecは，図に示すように，砂柱部の問げき水

圧は全般にかなり高く，しかも同時に測定された粘土部のそ

れよりも×きくなつていることに注目しなければならない。

ここにも複合土の特殊性があり，現象は非常に複雑であるが，

　　　　　　　　　　3dUs＋（σ1十2σ3）十3fi／ラーas（σ1一σ3）

σ・＝一一鼈黶i1＋2K）＋3v2・．（1　）一一

ここe：・aは間げき水圧係数である。σ2＝σsの一般的な三軸

圧縮試験の場合を考える“上式右辺第1項を△σmと書き，

第2項を整理するとつぎのようになる。

　　　d。－d。．＋V－2－a（d・、－d・、）　　　　（2・2・13）

さてここで取扱つている複合土のような場合，砂柱をとおし

て粘土に伝わる水平横圧力Pi・　aiは，鉛直軸方向に等分布

しているとは考えられない。またσ‘と粘土外周面に作用する

いわゆる側圧σ3は等しくないであろうから，供試体各部が

受けている応力の状態は実際にはかなり複雑なものになって

いると考えられるが，いま簡単のため，砂柱および粘土部に

関して式（2．2．13）が準用できるものと仮定すると，

lll：1二ll場1：1：：：：1二：：；｝
（2．2．14）

となる。ここに各記号の添字、は砂を，cは粘土をあらわし

ている。砂柱部および粘土部に実質的に作用する鉛直圧力を

それぞれσs，σcとし，大胆ではあるけれども，△σ1，△σg

が，

dals＝（as一σ1），

dσie＝（σ，一σ1），

1：：：i∴）｝
（2．2．15）

で近似できるものとすると，式（2．2．15）を式（2．2．14）

に用いることによって，σsおよびσ，は結局次のようにあ

らわすことができる。

3万4・，＋（V7＋6　ac）σ1＋（ン万一3・’）・・一（V7－3・・）K・・

　　　　　　　　　　　　ン百＋6α。

｜～

（2・2・16）

σc＝
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　ここに，K＝σiノ㊨．で土圧係数のようなものである。た

だし，式（2　．2．15）の△σecの右辺をき（σ‘一σ3）としたの

は，粘土円筒内壁でσi，外周面でσsであるので，粘土部分に

おいては平均的ecみてその中間であるという意味である。さ

て村山18≧まコンポーザー打設地盤の強度に関する考察の中で，

限界状態においてこのKと同意義で定義された土圧係数に次

式を適用している。すなわち，砂柱の内部摩擦角静どすると

　　　K－（1－・in　9）　　　　　（2．2．17）
　　　　　　（1＋sinの

この式ecよると，たとえばψ＝3¢　40°に対してK＝O．33，

0．22となる。ところで図2．2．21のds　＝1．Ocmの場合ec

関して，K＝＝O．2，0．3および0．4として式（2．2．16）で

の図からわかるように，上

記のような計算によると鉛

直圧力の荷重分担比，すな

わち圧力集中比が2．5～6

程度になることがわかる。

Kが小なるほど，すなわち

砂柱密度が大でψが大きく

なるほどnが大きくなつて

いるが，このことは圧力集

中が砂柱と粘土部の変形特

性の差tcよつて生ずること

中のas，　acとしては，

験結果から算出した値を用いた。

　　　　　　　　　　　1．0　図2．2．23はK。一圧

密後のせん断試験に関

するもので，図2．2．12

ec対応するものである。

図2．2．23を図2．2．21
　　　　　　　　　　　0占
と比較すると，前者は

後者ecくらべて，発生9＞

　　　　　　　　　　；
する間げき水圧の絶対

量がはるかに小さい。

これは，図2．2．23の

場合，図2．2．21に示

す等方圧密後の場合ee

比較するとせん断開始時の側圧が約1／2ec落ちているから

全体としての平均圧力が小さいのに加えて，主応力差によつ

て発生するべき間げき水圧のかなりの量がすでに圧密中に発

生しているからである。またds：1．0㎝以上になると，図

2．2．21の場合とは逆ec，わずかではあるが粘土部の間げき

水圧のほうが砂柱部のそれよりも高くなつている。これは，

主として，砂柱部と粘土部の外圧分担割合に支配されると考

えられるが，いずれにしても複合土の粘土部の間げき水圧は，

粘土単独の場合に比較してはるかに小さくなっているから，

複合土には砂のダイレイタンシイ効果と砂柱への圧力集中の

影響が入っていることは事実である。以上の結果はσsiの大

きさのいかんにかかわらず同傾向であつた。

そしてこれに基つき， 荷重分担比

＝
43 σ3α（輪 （q－（4）随ε μ（lP／ed） φ

苗いたのが図2．2．22 である。 こ （㎝） （㈱） （㈱） 粘土部 砂中部 ｛。）

A－10 0 1．0 1．22 0．61

75 A－11 0 1．5 1．38 0．89

A＿12 0 2．0 1．86 1．10 19

A－13 0 2．5 2．11 1．52

A－14 0 3．O 2．77 1．95
5．0

ミ A－15 1．24 1．0 1．30 O．29

ピ A－16 1．24 1．5 1舵 O．40
）

■

鷺
1 1

A－17 1．24 1．5 1．74 0．62
2．5

　　一
Z　κ＝0．2

A－18 1．24 1．5 1．71 O．55 22

σ．＝3kg！㎝7 ● 0．3 A＿19 1．24 1．5 1．74 O．51

d、＝L24㎝ ● 0．4 A－20 1．24 2．5 343・ 0．71
0

5 10 A＿21 1．24 3．0 3．57 0．50

一一一一　ε（％） B－19 0 1．0 1．10 0．21

図2．2．22 π＝σぷ／σc と鉛 B－20 0 3．0 2．30 1．46 18

直ひずみの関係 B－21 0 5．0 4．37 2．90

るo　またπの値自身も，

ﾜでに測定されている嚇麗比
砂ぐいを B－22

a－23
a＿24

0．7

O．7

O．7

1．0

R．0

T．0

O．87

Q39●4．08

0．38

P．62

Q．64

O．48

p．81

Q86
18

±お計算にあたり式（2．2．16） B－25 1．0 1．0 0．94 0．45 0．51

あるいは粘土単独供試体による試
B－26
a－27

1．0

P．0

3．0

T．0

290●4．61 137■2．30 1．57

Q．68

19

・た。 B－28 1．5 1．0 1．42 0．31 0．40

B－29 1．5 3．0 3．89 1．12 1．24 23
o粘土単独 一一’ ｻ柱部 B－30 1．5 5．0 6．65 1．80 2．10
： 4，・0．7四

Pρ・1．5信

一粘土部 B＿31 1．0 3．0 2．94 1．05 144

B＿32 1．0 3．0 2．37 1．01 1．40
σ31・3刀㎏臼

B－33 0 1．0 0．72 0．14

B－34 0 3．0 2．35 0．60 17

B＿35 0 5．0 4．08 050

　，●［’
’

’

1

B－36

a－37

0．7

O．7

1．0

R．0

0．58

Q．06

0．10

O．09

0．03

O．13 15

　’
f

，，

B＿38 0．7 5．0 3．59
032・

0．47
　〆’

y’ ，●’
ダ B＿39 1．0 1．0 0．52 0．14 0．05

”，’

B－40 1．0 3．0 2．20 0．13 0．16 15
砂柱密度大

B＿41 1．0 5．0 3．47 0．18 0．25

0 5 10 15 Bト42 1．5 1．0 0．68 0．10 0

8（％） B－43 1．5 3．0 2．62 0．22 0．32 17

2．2．23 間げき水庄と鉛直ひ B－44 1．5 5．0 4．07 0．10 0・10
ずみの関係

表2．2．2　圧密非排水せん断試験結果
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　本節のせん断試験の結果は，一括して表2．2．2に示してあ

る。表中試験番号A－10～B－30は砂柱密度大で等方圧密

後のせん断試験結果・B－31・B－32も等方圧密後である

が密度がそれぞれ中および小，B－33～B－44までは砂柱

密度大でKe一圧密後のせん断試験結果である。

2．6　砂柱のみに鉛直付加荷重を加えた場合のせ

　　　ん断強度

　粘土部にくらぺて砂柱に極端に大きな鉛直荷重が作用する

場合が考えられる。このような状態下にある複合土供試体の

せん断強度を調べるために，（B）に関して非圧密あるいは圧

密後非排水状態で砂柱のみに鉛直付加荷重を加える試験を行

なつた。図2．2．24は

試験結果の一例であり，

点線は圧密しない供試

体に，また実線は等方

圧密した供試体に関す

るものである。この図

eこよると，dsが小な

るほど，すなわち粘土

部の厚さが大であるほ

ど主応力差は大きく，

特ec等方圧密後のds＝

0．7，1．0㎝の場合の

最大主応力差は，

　40
　　　　　　　　　d・＝！ll竺

、。LD　1・5”

9，。

『

）10

〆亭＝文鴛・8輪←◆・

0　　　　　　5　　　　　　10　　　　　15

　　　　ε（％）

　　　　　　　　　　　図2．2．24　主応力差と鉛直ひず

　　　　　　　　　　　　　　　　　みの関係

　　　　　　　　図2．2．7に示した砂単独供試体の場合をは

るかに上まわつている。また実線と点線を比較すると実線の

方がはるかに大きい。これらのことは，この種の載荷条件の

もとでの強度が，砂柱自身の強度に依存すると同時に，砂柱

を拘束する粘土の厚さと強度ec大きく支配されることを示し

ている。実線および点線に関して，dsの異なるそれぞれ3

個ずつの供試体については，せん断開始前の外圧の条件は同

じであるから，その粘土部のせん断強度にはほとんど差がな

いと考えられる。したがつて，dsの変化によるせん断強度

の相違は，砂柱をとりまいている粘土部の厚さtl主として依

存している。この意味で次のような再整理をしてみることは

有意義である。

　砂ぐい1本あたりの影響圏全体（この場合は供試体全体）

として考えたとき，全断面積に対して結局総計どれだけの載

荷を許したことになるか，すなわち，1っの単位の面積であ

る影響圏全体に対して評価したとき，上述のせん断強度が面

積的にみてどの程度の有効さがあるかということは，このよ

うな載荷条件が予測される場合の実際問題においては砂柱径

を決定する一っの重要な要素となる。このためには，上述の

主応力差（σ1一σ3）　を砂柱部の断面積As　ec乗じたもの，

すなわち，影響圏全体の面積を占有しながら結局総計の支え

うる力として砂柱の効果を評価すればよい。いいかえると，

いま影響圏全体の断面積をAとすると，次式で示されるよう

に，（σ1　：σ3）AをAで除した応力（σドσ3）eで砂柱の
　　　　　　　　ぶ
効果を評価しようとするものである。

　　　（σ1－・3）・－1’（・・一・・）　　（・．2．18）

Aはすべて同じとしてもこの場合大差ないから，A＝π（3．5

／2）2entとして図2．2．24を整理しなおしたものが図2．2．25

である。さて，この図
　　　　　　　　　　　　3　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　d．aO．7㎝

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1．5〃

と粘土単独供試体の場

合（たとえば図2．2．2，

図2．2．11に示されて

いる）を比較すればわ

かるように，ds＝1．5

enの場合の主応力差は

粘土単独のそれtCl比較

してはるかに大きく，

砂柱打設の意義が十分

あるのに対して，ds　＝

ρ2
▲

i、LL　1㌃綴
　　　　げふ　つ－の　

｛〆　lat・・
　0　　　　　　5　　　　　　10　　　　　15
　　－一」一ξ（％）

　　　　　　　　　　　図2．2．25　主応力差と鉛直ひずみ

　　　　　　　　　　　　　　　　　の関係

1．0㎝の場合は粘土単独の場合を少し上まわる程度ee過ぎず，

さらe＝　ds＝0．7㎝の場合ではむしろこれよりも小さくなつて

いる。このことは，砂柱ec極端に大きな鉛直荷重が集中する

場合ecは，影響圏全体に対する砂柱径にはおのずから有効な

大きさが存在することを示している。砂柱径があまりに小さ

すぎると，経済的な地盤面積の活用という見地からはなはだ

不利であり，このような場合には砂柱への鉛直荷重の集中を

できるだけ避ける手段をとるべきである。

　表2．2．3に本節で述ぺた試験結果と計算結果が総括してあ

る。試験番号B－45～B－58は圧密後砂柱に載荷した場合

で，B－56までが初期砂柱密度大，　B－57が中，　B－58

が小である。またB－59～B－69の試験は非圧密の供試体

に関するもので，B－67までが密度大，　B－68が中，　B－

69が密度小に関する試験結果である。

2．7　結　　　論

　この章では，はじめに砂柱を含む粘土の強度に関して，二

次元弾塑性問題としての厚肉中空円筒の考え方を拡張，適用

するのは種々の現象面から考えて問題の多いことを，；三

の理論的考察をもとec強調した。そのあとに第1章と関連し

て行なつた多くの三軸圧縮試験の結果を示し，考察を加えた。
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実験によつて得られたおもな結論を要約すると以Fのとおり

試験番号
48 σ3 （σ14）冊αz

（（E－q）㎜3

@×刀3／z
（㎝） （繊） （縁） （繊）

B－45 0．7 1．0 12．62 0．51

B－46 0．7 3．0 36．53 1．47

B－47 0．7 3．0 43．76 1．75

B－48 0．7 5．0 49．92 2．00

B－49 0．7 5．0 43．16 1．73

B－50 1．0 1．0
879・ 0．72

B－51 1．0 3．0 28．97 2．36

B－52 1．0 5．0 39．80 3．25

B－53 1．5 1．0 6．40 1．18

B－54 1．5 1．0 6．87 1．26

B－55 1．5 3．0 16．34 3．01

B－56 1．5 5．0 23．44 4．31

B－57 1．0 3．0 27．00 2．21

B－58 1．0 3．0 25．70 2．10

B－59 0．7 1．0 7．46 0．30

B－60 0．7 3．0 7．05 0．28

B－61 0．7 5．0
950． 0．38

B－62 1．0 1．0 4．41 0．36

B－63 1．0 3．0 3．78 0．31

B－64 1．0 5．0 4．68 0．38

B－65 1．5 1．0 2．76 051・

B－66 1．5 3．0 4．53 084●

B－67 1．5 5．0 3．08 0．57

i3－68 1．0 3．0 3．47 0．28

B－69 1．0 3．0
337・

0．28

である。

　（11非圧密非排水せん断強度はdsが大であるほど，また

側圧が大であるほど大きい。また砂柱の密度を増すとせん断

強度は上昇するが，粘土部の強度との関連において有効な充

てん砂の密度には限界がある。

　（2）上述した実験結果を，式（2．2．11）でX＝1／2とした

計算結果と対比したところ両者はよく一致した。

　（3）圧密非排水せん断強度についても①と同様の傾向があ

つたが，全般に，K。一圧密後の場合にくらぺて等方圧密後の

強度の増加がより顕著であった．また半対数紙上ec最大主応

力差と粘土部の含水比の関係を描くと両者はほぼ直線関係に

あり，せん断強度の増加の様子が明らかとなつた。

　（4）等方圧密後のせん断強度に関して，式（2．2．11）のX

を1として計算した結果は実験結果と非常tcよく一致した。

　⑤　等方圧密後の場合にくらぺてKl，一圧密後の供試体では，

せん断中ec発生する過剰間げき水圧はかなり小さく，また砂

柱への鉛直圧力の集中などに起因して，砂柱部の間げき水圧

は予想以上に大きかつた。間げき水圧に関する考察に基づい

て荷重分担比の計算結果を示した。

　（6｝砂柱に極端に大きな鉛直載荷が行なわれる場合，複合

土のせん断強度は粘土部の強度と厚さに支配されるが，強度

が同じ場合，粘土部の厚さec関連して，有効な砂柱径の考え

方を実験結果に基づいて示した。
表2．2．3　砂柱のみに載荷した場合のせん断試験結果
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第3章　複合地盤の安定計算1）2）

3．1　概 説

　この章では，砂ぐいを打設した粘性土地盤．すなわち複合

地盤の安定計算に関して，考えられる一，二の方法や現行の

設計方法を批判を加えながら概説したのちに，著者が新しく

提案する安定計算法を示す。著者の提案する方法は，地盤の

破壊に関する考え方を原理的に改める（いいかえると設計原

理を革新する）ことを意図するものではなく，現行の安定計

算手法のよりよい適用お・よび拡張という面に関するものであ

る。この意味で一つの計算方法ともいうべきものであるが，

しかし従来の方法にくらべると二，三の重要h．点で飛躍的な

発展があり，現時点における最善の計算方法であると考えて

いる。この計算法の妥当性の実験的検討などについては，次

章以下で説明する。また計算法の説明ののちに3．7節にぶい

て，仮想の海岸提防に関して二，三の試算例を示し，検討と

考察を加える。

　なお・，砂ぐいを打設した複合地盤の重要問題としては，圧

密沈下を含む沈下問題，砂ぐい打設の際の締固め効果や周辺

粘土を乱すことの影響，圧密による粘土部分の粘着力増加，

さらには砂ぐい打設方法による影響，砂ぐい打設中や安定す

るまでの粘土地盤の挙勤などがある。しかしこれらの諸間題

については，次章以下にお・いて適宜，可能な範囲で検討を加

えることとし，本章では砂ぐいを打設したのち，一応安定し

た複合地盤に外力が作用するときの急速な破壊に関してのみ

主として考えることにする。

3．2　村山の研究

　妙ぐいを打設したこの種の複合地盤に関する研究が始めら

れたのは比較的新しく，最近になつてようやくその研究成果

の発表がみられるようtr・、ltつてきた卿θところで，こ磯

の複合地盤の支持力やすべりに関する基本的な考え方を最初

に示したのは村山であり，現在多かれ少なかれこの考え方に

のつとつて多くの設計が行なわれている。そこで，村山によ

る齢雌の支持力とすべりに対する抵抗力の考妨7）のet

略を簡単に示す。

　支持力に関しては，複合地盤表面付近の降伏状態が考察さ

れている。地表部に剛な基礎を通して荷重がかかると，接地

圧は砂ぐい上に集中し，砂ぐいは鉛直方向に縮まり側方に広

がろうとする。砂ぐい上端にかかる鉛直圧力をps，砂くV・を

側方に広げようとする水平圧力をPhとし，　Phの最大は砂

ぐいが主働状態になるとき，すなわち，Phが次式を満足す

るときに生ずるとしている。

Ph＝｝三ii…：Ps （2．3．1）

ここにψは砂ぐいの砂の内部摩擦角である。さてPhを受け

て粘性土はクリープと圧密を生ずるが，そのクリープが有限

量で停止する条件として次式が与えられている。

Pゐ一P．≦σ。（≒0．7q。） （2．3．2）

LこVc　pcは粘性⊥部分表面に作用〕る鉛直圧力，σuは粘土

の上限降伏値8），9は粘土の一軸圧縮強度である。複合地盤

の表面付近が降伏状態になつた場合を考え，式（2．3．1）と

式（2．3．2）からPhを消去すると次のように左る。

妾一；圭ii器（・＋V7，．）
（2．3．3）

一方，複合地盛中の砂ぐい1本あたりの水平影響圏面積Aに，

単位面積あたり平均鉛直荷重pが作用するとすれは，ρは次

のように書ける。

篇㌘（A－As）｝
（2．3．4）

ここにイs，Acは，それぞれ，　A内にお・ける砂ぐいtsよび粘

土部分の実質水平断面積である。さて以上からわかるように，

A，As，　gu，ψが既知の場合，接地面付近が降伏するとき

のp．Ps，pcの関係は式（2．3．3），（2．3．4）で与えら

れ，そのうち1つを知れば他の2つが求められるとするもの

である。

　また複合地盤のすべりに対する抵抗は，粘性土部分の抵抗

に砂ぐいのせん断抵抗を加えたものとなる。上述したように，

直断面積A、の砂ぐい1本が分担する複合地盤中の水平影響

圏面積をAとすると，Aなる範囲内に含まれる複合地盤のす
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べり面に沿うせん断抵抗力Tとして，次式を与えている。

T＝σN　tan　ge十C，（A－As）secβ （2．3．5）

ここに（痴は砂ぐい中を横切るすべり面に垂直に作用する力，

βはすべり面が水平となす角，％は砂ぐい中の砂の示す内

部摩擦角，eeは滑動時に粘性土の示す粘着力である。

3．3接地圧分布．応力分布およびc，9について

　一様地盤の安定計算においてももちろん例外ではないが，

複合地盤のすべりに対する検討において特に困難かつ基本的

な問題は，複合地盤表面における接地圧分布とこの接地圧に

よる地盤内応力分布の問題である。複合地盤を構成する土の

自重πよる鉛直応力たけは，一応問題なく計算される。しか

しながら，この複合地盤上に有限の範囲をもつて載荷される

外荷重によつて，対象としているすべり面付近にどれだけの

応力が伝達されているかを正確に評価することは，きわめて

困難な問題である。

　はじめに，複合地盛地表部での接地圧分布が問題となる。

安定計算に際して，砂ぐいへの圧力集中を考慮しない仕方も

一っの方法ではあるが，複合地盤の表面に荷重が作用すると

き，その荷重が完全にたわみ性でないかぎり，砂ぐいへの圧

力集中が実際に生ずる。これは，すでに第1，第2章で説明

したように，複合地盛の粘性土部分と砂ぐい部分との圧縮性

に差があることに起因する。この圧力の集中程度をあらわす

係数をnとし，地表部での粘性土およひ妙ぐいへの鉛直圧力

をP，，Psとして，次のように定義する。

　　Ps
n＝in　　クc

（2．3．6）

nは荷重分担比であり，一般に1よりも大きい。式（2．＆6）

の定義は式（2．1．7）の場合と同じであり，式（2．1．7）の

as，acをそれぞれp，，p，で書きかえたものである。

　さてごく地表面付近の支持力問題に関して，式（2．3．3），

（2．3．4）を用いる場合にかぎり，p，，pcを走めることが

でき，したがつてnを求めることができる。しかし式（2．3．

3）を用いない他の尚題，たとえばすべりの計算などで，接

地圧を決定しなければならないときには，従来の方法では一

般に上式のnを仮定しなければならない。この場合過去の実

測資料などを参考にするとしても，このn値の仮定はかなり

任意的にならざるを得ない。なぜなら，nの値は外荷重の接

地面付近の状態，粘性土と砂ぐいの圧縮性や強度の相対差な

どに影響されるからであり，砂ぐいの打設方法や複合地盤上

の盛土高さなどにも影響を受けるようだという報告もある2動

事実著者の知る範囲においても，nとして2前後の値から，

10をはるかに越える耐でが観測されている；卿岨もし，

n値の仮定が必要な場合には，現在のところ，過去の実績を

もとにして控え目に選んでおく以外に適当な方法はないよう

に思える。なお著者の提案する安定計算法においては，のち

に説明するように，n値を単独別個に仮定する必要はない。

　n値が適当に仮定されるか，または何らかの方法で求めら

れたとして，つぎに問題となるのはps，p，カどによる地中

応力の分布である。地中応力分布に関する問題は，たとえ地

盤が一様であつたとしても，多くの未解明問題を残す土質力

学における最も困難な分野の一つである。特に砂ぐいを含む

このような複合地盤の場合には，きわめて正確に計算する方

法はない，といつても過言ではない。しかし，われわれは現

実に設計計算を行ない，構造物を造らなければならない。そ

こでやむをえず，現在までに得られている知識や応力分布式，

たとえばK6glerの応力分布式とか，　Boussinesqの弾性式

やUsterberg　の計算図表などを用いて応力分布を求め，対

象とするすべり面上の応力を仮定することになる。さらにこ

の場合，応力の分布を二次元的に考えるか，三次元的に考え

るかによつても異なつてくる。たとえ，上載荷重が長い堤体

などのように，二次元問題として取扱つてよい場合であつた

としても，複合地Nでは有限の断面積をもつて点在する砂ぐ

いへの接地圧か，他の粘土部分のそれと異なるので，実際に

は応力は三次元的に分布するはずであり，そのように考える

のがより実際的である。しかし，接地圧に関するn値の仮定

の不正確さや，現存の応力分布式自体の有する実状との差な

どを考えると，現在のところ上記の選択は，対象とする問題

の童要度等に関連して，個々の設計技術者の判断に委ねる以

外方法はないように思われる。なお，複合地盤表面で異なつ

た大きさのPs，Pcを一般に仮定しft場合，地中のある位置

の応力は，これらによる分布応力を重ね合せて決定する以外

に方法はない。また繰返し述べるように，接地圧分布tOS－一一様

でないから，tJ　sterbe　rgの計昇図表は実際問題として使用

しにくいことに留意してk・かなけれはならない。

　複合地盤の設計にお・いては，上記の問題に加えて，複合地

盤の力学係数C，epの推定が問題となる。この場合，砂ぐい

部についてはその密度の砂が単独で発揮しうる最大のψ値が，

また粘土部においてはその粘土が単独で発揮しうる最大のC

値が有効で竣るとする方法も考えられるが，妙と粘土の応力

～変位関係の相違により，このような考え方が適切でないこ

とをすでに第2章で説明した。このことは村山によつても指
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摘されてk・b，“式（2．3．5）中の9e，Ceは砂ぐいと粘性

土が同時に滑動するときの抵抗であるから，厳密にいえば，

砂ぐいと粘性土が同一せん断ひずみを示すときの抵抗値を，

式（2．3．5）か最大になるようにとれぱよい”，と述べられ

ているζ）砂単独のψ，粘土単独のeを用いて計算する場合に

は，実際にけ復合地盤が一体となつて滑動すること，tsよび

砂と粘土の応力～変位関係の相違を考慮して，砂に対しては

ある程度低減したψ，たとえば残留抵抗に対するψを用いる

などの考慮が必要であろう。あるいはまた，第2章において

式（2．2．11）に示したように，砂tsよぴ粘土単独別個の応

力～変位関係に基づいて，面積的な補正を加えた上で複合土

としてのC，ψを求める方法などは，設計上の一っの手段に

なるものと考えられる。

に左らざるをえなレ㌔

　さて複合地盤を平面的にみた場合，図2．3．1（a）に示すよう

司・

（b）

3．4　考えられる一，二の安定計算法

　すべりの計算では，周知のように次式でもつて安全率Fを

定義するのが一般的であり．この安全率が最小になるような

すべり面が調べられる．

F一 （2．3．7）

ここにノ馬はある曲面にそつてすべりを起こそうとする起動

（あるいは転倒）モーメントであり，％はこれに対する抵

抗モーメントである。一般にはすべり面は円弧で仮定される

ことが多く，この場台には，現在最も合埋的な定義の一つで

あると考えられているF・ellen・ius方式の安全率，すなわち

形一芸一る一
tan　9e

tan　9d

（a3．8）

による安全率Fと式（2．3．7）で定義される安全率は一致す

る。ここに添字eはその地盤の有する有効lt　（effect　ive）せ

ん断抵抗力であり，強度係数であることを示し，また添字d

はある荷重状態にお・いて所要の（developed）地盤のせん断

抵抗力および強度係数を示している。ところで複合地盤のす

べり計算における根本的な難点は，多数の砂ぐいを含む地盤

の構成自体は明らかに三次元的な解析を必要とするにもかか

わらず，式（2．3．7）に従う慣用の方法をとろうとするか

ぎb，原則的に二次元的な解析しかできないということであ

る。すなわち，たとえ応力分布を三次元的に考えたとしても，

すべbの計算の段階において，式（2．3．8）のようにモーメ

ントの比で安全率を考えていくかぎり，その解析は二次元的

en　2．3．1　安定計算のための断面の考え方

に砂ぐいは正三角形状に配置されるか，または正方形配置で

打設される場合が日とんどである。どのような例でもよいの

であるが，laま一一つの例として，図2．3．1（a）のよう方砂ぐい

で改良された粘土地盤上に築堤を行なう場合を考えてみよう。

たとえは，図2．3．1（a）の断面A－Aを描くと図2．3．1（b）のよ

うになる。最も初歩的な計算法として，このよう左断面につ

いて純二次元的に安定計算をする方法が考えられる。すなわ

ち・図2・3．1（blの断面について，種々のすべり円弧などに対

して，式（2．3．7）により最小の安定率を調べるということ

になる。計算法としては，このように考えた勘面に対して，

3．3節で述べた接地圧と応力分布をいかに考えるか，また地

盤のC，epをいかにとるかなどによる組合せがあるわけであ

る。

　谷易にわかるように，このような計算法の最大の欠陥は，

たとえは図2．3．1（b）に示すようなan面が奥行き方向に連続し

ているという暗黙の了解が存在することから，砂ぐい部分の

容積を実際よりも過大に評価してしまうことである。本編で

取扱つている砂ぐいは締固めた砂ぐいであb，かつ粘土部分

を妙で置換することにより地盤全体の強度を上昇させようと

する意図のものであるから，地表面下ごく浅い部分を除き，

砂の抵抗は粘土の抵抗より大きいのが普通である。したがつ

て，砂ぐい部分を不当に過大評価するこの計算法によると，

一般に危険側の設計となる。また砂ぐいが，図のような正三

角形配置の場合，計算の対象とする断面のとb方（たとえは

図2．3．1（a）における断面A－A，B－Bなど）によつて，同

一すべり円に対してもかなソ安全率が異なつてくる欠陥もあ

る。このことは実際に試算してみれば容易に確められる。以
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上述べたことから，このような計算法は適切な方法であると

はいいがたい。

　上に述べたような砂ぐい面積の過大評価と対象断面による

安全率の相違という欠点を解消する方法として，つぎva・一一っ

の便法として考えられるのは以下のような方法である。すな

わち，実際にはある規則的な間隔でもつて配列されている砂

ぐいを，図2．3．2に示すように，考えようとするすべり面の

ではあるが，実状との大きな差やその他多くの根本的な問題

点が存在し，適切な計算法とはいえない。

3．5　一般に用いられている現行安定計算法
　　　　とこれに対する批判

　まず断面の考え方について説明する。図2．3．3の斜線部に

示すように，1列の砂ぐいを含む粘土の帯状部を一つの単位

　　　　　　　　〔・）

○○○　○○　○　○

（b）

図2．3．2　安定計算のための断面の考え方

軸方向，つまりすべりを考える断面の奥行き方同に連続した

砂の壁で置き代えるわけである。このとき，連続した仮想の

砂壁の幅は，その水平断面積が実際の砂ぐい面積の合計と等

しくなるように定める。いいかえると．等価幅とするわけで

ある。このようにすると，すべb計算自体は一応問題なく二

次元的な方法で実施でき，また妙ぐいの面積を過大に評価す

ることもない。しかし，図2．3．2（b）のような計算の対象とな

る断面はあくまで仮想の地盤であり，実状とかなり隔たりの

あることには変りはない。しかし容易に推定されるように，

さきに述べた計算方法と比較すればこの方法は安全側にある。

このことは，両者について載荷の外的条件や土の強度などが

同一条件にある場合を考え，試算を行なつて両者を比較すれ

ば，容易に確めることができる。

　なお・いすれにしても，複合地盤表面での圧力集中を考える

場合には，やはり式（2．3．6）においてnを任意的に仮定し，

式（2．3．4）によつてP，，P，を求める。そして何らかの方

法でp，，Pcの地中応力分布を仮定して，すべり面に沿う抵

抗モーメントを求め，最小の安全率を調べていくことになる。

すなわち，たとえば図2．3．2に示す仮想断面に対して，圧力

集中，応力分布をいかに考えるかによつて安定計算の結果は

異なつてくるわけである。

　以上に説明したように，この節で述べたような方法は安易

　　○○○○○○◎

図2．3．3　安定計算のための断面の考え方

と考える。そして仮定したすべり面，たとえば図2．3．1（b）の

ようなすべり面に沿うせん断抵抗力を計算するわけであるが，

この場合図2．3．1の場合とは異Eる。す左わち，図2．3．3に

おける斜線部で示す帯状部に関して，すべり面上の粘土部，

砂ぐい部の実質面積に沿うせん断抵抗力を計算し，これによ

る抵抗モーメントを求める。したがつて砂ぐい部を過大に評

価することはない。しかしこの場合，ただちに推定されるよ

うに，考えている単位の帯状部には有限面積を有する独立し

た砂ぐいが含まれるから，厳密にはある鉛直平面上（たとえ

ば図2．3．3の断面A－A上）の1点のまわりの抵抗モーメン

トなどを考えることはできない。いいかえると，二次元的な

解析法を適用することができないわけである。現行の安定計

算法で行なわれているように，斜線をつけた帯状部における

全せん断抵抗力が，たとえば図の断面A－Aにそつて作用す

ると考え，この断面上での1点のまわりのモーメントを計算

することは，一つの近似法として許されるかも知れ左いけれ

ども，この点がこの現行計算法における大きな欠陥の一つに

なつていると考えられる。

　前節で述べたような方法にくらべると，この考え方はかな

り妥当性のある方法と考えられるが，複合地盤表面での荷重

分担比nや地中応力分布の仕方については，やはり仮定しな

けれはならない。この仮定の仕方によつて，安定計算の結果

に差が生ずることはい　tiでと同様である。これらの点に関

して，現在一般に用いられている方法に対して批判と検討を

加えると以下のとおりである。

　地中応力分布を求めるために，一般の実際設計ではOst’e－

rbergの計算図表がよく用いられる。しかし・Osterbergの

計算図表を用いようとすると，複合地盤表面での圧力集中を

考慮した接地圧分布を考えることは実際上不可能であり，た
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とえぱ盛土などによる荷重が，複合地盤表面において砂ぐい

部，粘土部を問わず均等に分布している，と考えざるを得な

い。この点は注意しなければならない点であり，Osterberg

の計算図表を用いることと，複合地盤表面で砂ぐいへの圧力

集中があるという暗黙の了解との間に矛盾が存在することを

示している。圧力集中はあくまで複合地盤表面でまず定義す

るのが正当であると考え．られるが，現行の設計では，以上に

説明したように，これが実際上不可能であることから，すべ

り面近傍でのきわめて不確かな応力集中比を仮定しなけれは

ならないことになる封

　さて式（2．3．6）にむけるnは複合地盤表面での荷重分担

比をあらわしているが，すべり面近傍での応力集中比n’を式

（2．3．6）と同様次のように定義しよう。

n’＝」旦

　　σc
（2．3．9）

上式では式（2．1．7）と同じくσs，σcを用いてはいるが，

上式κおけるσ、．σcは，仮定したすべり面付近の砂ぐい部

および周辺粘土部にk・ける鉛直応力である。現在の一般的な

　　　　　　　　　　　　　　　　　カ実際設計では，式（2．3．9）にお・けるnを適当に仮定せざ

るをえない。しかし，たとえ一つの連続したすべb面であつ

たとしても，その各部分の位置（たとえば深さ）によつて，

実際にはn’はおそらく異なるであろう。すなわち．複合地

盤の各位置でピが一定であると考えることにはかなり無理

　　　　　　　　　　　　　　　　　　カな点がある。また計算上やむをえず，n　として一定値を仮

定するとしても，その値をいくらにとるかはきわめて困難な

間題である。ここにも一つの重要な欠陥が存在する。

　ところで，実際に砂ぐい部のせん断抵抗力を求めるために

は，砂ぐいを横切るすべり面上でのσsの具体量を決定しな

けれはならない。n’をたとえ遍当に仮定したとしても，式

（2．3．9）たけではσsが具体量としてきまらないのは明ら

かであり，複合地盤表面における式（2．3．4）と同様の関係

を，地中においてさらに仮定する必要がある。複合地盤表面

においては一般va　pは既知であり，式（2．3．4）はきわめて

正当であるといえる。しかし現行の実際設計にお・いては，式

（2．3．9）との関連上，地中においてρに相当する既知の値

を仮定しなけれはならないところに困難な問題かある。これ

はとりもなお・さず，応力分布に関する問題点でもある。一般

にはやむをえすOsterbergの計算図表などを用いて，抄ぐ

い1本あたりの影響圏内の地中における平均的な鉛直応力σ

を求め，式

σA＝as∠4s＋σ。（A－As） （2．3．10）

と式（2．3．9）とでもつて1を計算せざるをえないことに

なる。

　以上のように，ntとσの2つに関して不確かな仮定を行

なわなげれはカらないことは，きわめて問題が多いといわな

ければならない。

3．6　著者の安定計算法

　これは著者の提案する一つの計算法であり，前節までに述

べた計算法とは多少異なつた観点からの解析方法で2F・る。応

力分布に関する問題は適宜ふれるとして，まず設計断面の考

え方やモーメントのとり方などから説明し，そののちに，二，

三の問題点について考察する。

3．6．1　安定計算の方法

図2．3．4（a）に示tようuc，複合地盤を平面的vaみて，粘土

rc：：：〇二〇二二て）二α二〇〔二LO：二て）：：：：τ｝

Fl　O二工）二：o－：o：：o：：：o：lo二：o：召

　JJ：〈）二二’9：二〇ご〇二：：○－11（）二：：Q：：：：

　　　　　　　　　〔8）

｛c）

図2．3．4　安定計算のための断面の考え方

たけの帯状tis分と砂ぐいを含む帯状部分に分割して考える。

この場合妙ぐいは，図に示すように，等断面積の正方形に置

換して考える。いますべりに対する安定計算の場合，式（2．

3．4）においてp．As，Aは一般に既知であるから，これと

圧力集中に関する式（2．3．6）を用いると，複合地盤表面に

おけるP、，p，は荷重分担比nによつて表示される。すなわ

ち次のようになる。

二三1；竃：1；｝　（・2・・…）
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そして，砂ぐい部分にp，，粘土部分にPcを載荷した荷重

状態において，粘土だけの帯状部と砂ぐいを含む帯状部の両

部分の断面にっいて，同一すべb円に対する安全率をそれぞ

れ別々に計算する。図2．3．4（b）には砂ぐいを含む帯状部の断

面A－Aが，図2．3．4（c）には，同一すぺり円に対して，粘土

だけの箒状部断面B－Bが描いてある。それぞれの各帯状部

分の領域内については，奥行き方向にどの断面で切つても同

じであるから，この安定計算は一般の二次元的な方法で行h

えぱよい。この」うにすると，両断面において別々に計算し

た安全率，すなわち砂ぐいを含む帯状部での安全率F，と，

粘土だけの帯状部における安全率t｝は，ともに荷重分担比

nの関数として求められる。すなわち，

；：ざ㊧｝

（2．3．12）

となり，砂ぐいが等間隔て規則的に配列されている場合には，

一般に∫㈹，．Q（n）口次のよう方形となる。

f（n），9（n）＝ a3n十a4

aln十a2 （2．3．13）

ここに角～a4は定まった数値である。

　ところで，すべり破壊は複合地盛全体として生じ，かつこ

の両帯状部分において“同じ円弧”で“向時”に起こると考

えるのが妥当である（厳密には，砂ぐい部分のところで円弧

の曲率，すなわちすべり面の形状が少し変ると予想されるが，

次章で説明する実験結果などによると，これはほとんど無視

できる程皮のものであることが確められている）。そこで，

同一すべb円に対するこの両者の安全率は等しく，かつこれ

が複合地盤全体としての安全率Fであると仮定することは，

一つの妥当な万法であると考えられる。この仮定をいいかえ

ると，載荷後破壊に至る過程においてnは常に一定値である

わけではなく，砂ぐい部や粘土部の変位の発生や相対的な変

位差なとによつて変化し，結局破壊時には両帯状訓分の安全

率が等しくなるような接地圧分布を生ずる，と仮定している

ことにほかならない。すなわち，ある一つのすべり円に対し

て

F＝Fs＝Fc
（2．3．14）

とおくことによつて，式（2．3．12），（2．3．13）から推定

されるようκ，まず荷重分担比nが求められる。ついでFs，

F，すなわち，そのすべり円に対する安全率Fを求めるこ
c

とができる。πおよびFをこのようにして求めることは，n

を任意的に仮定しなけれはならない前述の二，三の方法と根

本的に異なつているところである。

3．6．2　二，三の問題点とこれに対する考察

　荷重分担比nは上載荷重の性質（剛であるとかたわみ性で

あるとか）や，粘土と砂ぐいとの剛性や沈下量の相対差など

に依存してくるわけで，これをだ＝ちとおくことによつて

決定してよいだろうか，またF．・　P’とk・くこと自体に問題
　　　　　　　　　　　　　s　　　　c

はないだろうか，という疑問が残る。これに関して，th　tり

明解でZい点もあるけれども，著者はy／Fo’・ように考えてい

る。すなわち．複合地盤は同一すべり面π沿つて一体として

破壊＋るはすで苫り，上述した両帯状部分ですべり面の形状

や範囲が大きく変化するというようなことは考えにくい，と

いうのが基本で♪る。これは，さきにも述べたように，現在

までに行なつた室内模型実験の結果によつても確められてい

る。いまある上載荷重下の，ある荷重分担比状態における複

合地盤を考えてみる。そしで，砂ぐいを含む帯状部の方では，

破壊に対する余裕があつてまだすべろうとしないのに対し，

粘土だけの帯状部では抵抗力が小さくて，いまや滑勤しよう

とする場合を想定してみよう。このような状態においても，

繰返し述べてきたように，次の瞬間粘土だけの帯状部が滑動

して他がとt残される，というようなことは老りえない。し

たがつてここで，複合地盛表面において，接地圧分布の再配

分が行なわれると考えることはきわめて妥当である。すなわ

ち次の瞬間には，妙ぐいにさらに圧力が集中して粘土部分へ

の接地圧を軽減し，そのような状態で結局複合地盤全体とし

ては滑勤しないままにとどまるか，あるいは凄た粘土と砂ぐ

いの変形にともなうこのような接地圧分布の再配分を繰返し

て，ついには全体としてすべつてしまう，という結果になる

であろう。このように考えると，F＝F＝・　1　と考えること，
　　　　　　　　　　　　　　　　　s　　　　c
X・よひこのような状態になるようt（　t複合地N表面での接地

圧分布が内部的に調整されると考えることは，それほど非常

識ではないと考えられる。

　さて種々の試算をしてみれは判明するが，式（2．3．14）の

ようにおいたとき，ときにはπが負になつたりしてn＞1の

解か求まらない，という困難を生ずることがある。これは主

として地中応力分布の仮定の不当さに起因するわけであるが，

たとえは次のような例がそうである。

　すべり面上での垂直応力をOrvとすると．砂ぐい部でのせ
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ん断抵抗は〔痴tanψできいてくるから，（％が大であるほど

抵抗力は大きい。したがつて，設計にあたつてarvをできる

だけ大きくとりたい，arvができるだけ大になるように地中

応力分布を考えたい，と思うことには無理からぬ点かある。

そこで，たとえば極端な場合として，次のように考えたとす

る。すなわち，複合地盤表面における接地圧Ps，Pcのうち，

粘土表面への荷重P，は適当に広がって下方へ伝わるが，砂

ぐい部への全鉛直荷重Ps，あるいは砂ぐい頂部ψτおける（p，

－P，）程度はそのまま砂ぐいを通して砂ぐい下部1てまで伝達

さhていく，というような仮定をしたとする。このようKす

ると，すべり面上でのavt　an　epはきわめて大きな値となる。

そして，図2．3．4（b）に示す砂ぐいを含む帯状部の抵抗モーメ

ントは非常に大きくなる。すなわち，n＞1であるから，同

一すべり円に対するこの帯状部の転倒モーメントは，粘土だ

けの帯状部のそれに比べて大では歩るけわども，それにもか

かわらず転倒モーメントの増大を補つて余りあるほどの大き

な抵抗モーメント増大を想定することになり，計算されたF
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　s
（nの関数）の値ttかな吻大きくなる。一方粘土だげの帯状

部については，9＝0とすると，すべり面上のせん断抵抗

力はこの面上に伝達される応力には無関係である。したがつ

て，粘土たけの帯状部の安全率を支配するものは転倒モーメ

ントの大小ということになる。ところで，砂ぐいへの圧力集

中に起因して，粘土だけの帯状部における転倒モーメントは，

確かに，砂ぐいを打設しない原地盤状態，すなわち，初期の

状態に比べると減少する。しかしなからこの減少量は，常識

的な砂ぐい径と妙ぐい間隔を想定すれは容易U（予想されるよ

うに，たとえは元の半分というような大きな値になることは

ありえない。いいかえると，粘土だけの帯状部においては，

砂ぐいを打設しただけ（圧密前の状態）では，きわめて大幅

に安全率が上昇することは4りえない。そこで，すべり面上

の砂ぐいへ非常に大きな鉛直応力が伝達されている，とする

上記のような希望的観測による応力伝達を仮定した場合には，

式（2．3．14）において㌧＝t｝となるようなnの解（n＞

1）が得られないことになつてしまう。いいかえると，へ

＝ちとなるようなn（＞1）が存在しないということは，

地中応力分布の仮定の仕方‘て欠陥があることを示唆している。

　上述したことは，二，三の試算をしてみれはすぐに確めら

れることで6るが，このようE場合には，常に次のような矛

盾が生じている。図2．3．5に示すように，砂ぐい内のある位

置での鉛直応力を（ζ，これによる水平方向の応力をK¢（K

は土圧係数），これに隣接する粘土部分における鉛直応力を

Ocとする。このようにすると，上述したように，¢を実状

に反して不当に大きく想定した場合には，Kをたとえ控え目

・

●
　■°σ

．二…

．

．

　　　　　図2．3．5　隣接粘性土内の応力状態

に見積つたとしても，（Ka，－ac）が粘土のせん断強度2㌦

をはるかに上まわつてしまう，という結果に左る。すなわち，

このよう方応力状態が事実存在するならば，安定計算Kおい

てtべりを問題にする以前π，粘土は上方への移動をともlt

う受働破壊を起こしてい宏‘づわばならない。しかし，非常‘τ

柔らかい粘性土地盤への砂ぐい打設中以外，一般にこのよう

な現象は認められない。結論的にいうと，実際問題としてこ

のようft破壊を起こしていないかぎり，上述のようにσを過
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　s
大に評価する応力伝達機硝を仮定すること自体が間違いであ

り，このような場合に仕F↓＝♪：を満足するnの値（n＞1）

が求まらない，ということになるわけで歩る。もちろん，実

際任このような受働破壊が起こつた場合にぱ，粘上部は地表

部で上方にもり上かるであろうから，n〈1，場合κよつて

は負の値となつても矛盾ぱない（図2．3．6参照）。

　　　　　　図2．3．6　n〈1の場合の説明図

　最後にもう一一つの疑問点として，以下のような問題がある。

すなわち・さきに述べたへ＝ちとk・くことの問題点と関連

して，n＝1となるような特殊な場合の問題である。いま粘

土だけの原地盤に設計荷重を載荷すると安全率か1以下とな

るので，この粘土地盤‘てたとえは図2．3．4a一ように砂ぐいを

打設したとする。そして，この複合地盤に載荷される荷車か

完全Kたわみ性で庄つて，n＝1であるとしよう．このよう
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なdとが実際に存在するならは，次のような矛盾が生じてく

るようにみえる。すtわち，砂ぐいで改良する以前の原地盤

と，改良後の複合地盤における粘土だけの帯状部分を考える

と，もしπ＝1であるならは，両者πおける同一すべb円に

対する転倒モーメントはまつたく変らない。載荷直後を問題

κするftらは，複合地盤における粘土部分の粘着力は原地盤

のときと同じであると考えるから，抵抗モーメントも同じで

ある。したがつて，粘土だけの帯状部分においては，砂ぐい

を打設したとはいえ，安全率Fcは元の値（砂ぐい打設前の

原地盤における安全率）に比べて少しも上昇していないこと

に方る。一方砂ぐいを含む帯状部分においても，n・＝1であ

るかぎり，転倒モーメントは砂ぐい打設前と変らないと考え

るのが正当で歩る。ところが，砂ぐいを横切るすぺり面上の

垂直応力を（lv　e砂ぐい中の砂の内部摩擦角をep　tこれに隣

接する粘土部分の粘着力をOuとすると，

σハrtanφ＝　c” （2．3．15）

が成立しないかぎb，n＝1であつても抵抗モーメントは改

良前の原地盛における値と変つてくる。すなわち，砂ぐいを

含む帯状部での安全率㌔は．砂ぐい打設前の値とは異なつ

てくる。

　以上のことから，もしn・＝1であるならは，一般va　Fs＝

Fとはカらす，計算法自体に矛盾があるようにみえる。とこ
　c

うがここで考えなけれはならないことは，本編で取扱つてい

る妙ぐいは一般に締固めた砂ぐいであり，粘土と⑳相対変位

を生じないようできるたけゆるく打設したsand　drain用の

ものではない，ということである。　（なおsand　drainの場

合にも全体の沈下を低減する効果が顕著であるという最近の

報告もあるU））。いいかえると，複合地盤表面にたとえ完全な

等分布荷重（n－1）を受けたときでも．枯土と砂ぐいの間

には必らず相対変位差か生じ，砂ぐいには一橦の負の摩擦力

が働らくことになる。これは，地表面下少しでも入ると，砂

ぐいには上載外荷重による応力と自重の和よbも大きな鉛直

応力が働き，逆に粘土ではそれよりも軽減された応力状態に

なることを意味している。さらsこいいかえると，このことは，

複合地盤表面では，たとえ確かva　n＝1であつたとしても，

上記の負の摩擦力の効果を数値的に安定計算に考慮しないか

ぎり，この効果は必然的va　n＞1の場合に等価された形で設

計上♪らわれてくる，と考えてよいことを意味している。結

論的にいうと，複合地盤表面でn・・1となるような特殊な場

合が実際に存在するかも知れないが．これは結局n＞1の場

合に置き代えられる。すなわち，安定計算において砂ぐい周

辺の負の摩擦力を勘定に入れないかぎり，設計計算上n＝1

となるような場合はない，としてよいといえる。

　さて以上に説明してきたように．著者の方法ではF　・・L

＝Fとおくことが一つのポイントとなつており，そしてF
　　c
＜1で実際に破壊が起こる場合には，この考えはかなリスム

ーズに受け入れることができる。しかしF＞1で現実にすべ

りが起こらない場合には．必ずしもFs＝ちとならなくても

よいように思える。この点に関して，著者は次のように考え

ている。F＞1のよう左範囲においても，実際に破壊しカい

ものを仮想的に破壊するものとして限界状態にもつていつた

上で，安全率Fを考える以外に現在のところ方法が方い。こ

れが土質工学における，特にこのようなすべり計算の場合に

おける安全率に関する一つの特徴である。この意味でF＞1

におけるFは，一種の信頼性の度合いを示すけれども，物理

的な意味はもうひとつ明確でない，といえる。著者は，この

種の問題ではすべてF≦1の場合にかぎり．力学的方意味κお

いて，安全率としてかなり明確な意味をもつていると考えて

いること，したがつてここに示した方法においてもF＞1の

領域では他の問題と同様信頼性の度合いをあらわすための一

っの便法的表示と考えていること，したがつて，他の問題と

同程度のあいまいさの存在を認めていることを追加しておき

たいと思う。すなわち，信頼性の度合いの表示という意味で，

F＞1の領域においてもF＝＝　Fs＝ちの考えで進めていくこ

とにしているわけである。

　なお，砂ぐいが正三角形配置の場合，砂ぐいを含む帯状部

として，たとえは，図2．3．4（a）のA－A断面をとるか，C－

C断面を対象にするかによつて，計算される安全率が異なっ

てくる欠点は避けられない（これは前節で述べた現行の計算

法の場合にも，同様にいえることである）。しかし現行の計

算法や著者の計算法では，3．4節で述べた計算法の場合とは

異なり，砂ぐいの実質面積を過大に評価することがない。こ

のため，打設する砂ぐいの本数か極端に少ない場合を除き，

この差はごく小さく，実際上ほとんど問題にならない。この

ことは，試算を行なつてみれぱただちに確めることができる。

3．7　試　算　例

　この節では仮想築堤について二，三の試算例を示す。一般

の海岸堤防などにみられる形式の築堤を考えてみよう。

　図2．3．7に示すような堤体を軟弱粘土層上に築堤したい場

合を考え、図中右端の陸側部分のすべりが問題となつている場

合の安定計算を考えてみることにする。計算方法の選択，設

計条件としての地盤の力学係数（C，ψ，γ）および応力分

布などが重要事項となる。たとえば，粘土の粘着力は一般に
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て地盤改良を行なわなけれは所定の設計荷重を載荷できない

ことがわかる。

3．7．2　複合地盤に設計荷重が載荷されたときの検討

　上に示したように，原地盤を何らかの方法で改良しなけれ

ば，目標の設計荷重を載荷することはできない。そこで，改．

良工法として締固め砂ぐいを打設する方法を採用することに

したとする。いま常識的に考えて，砂ぐいの配置は，図2．3

．9に示すように，1．7mピッチの正方形配置とし，その直

深さの関数として変化tるが，試算例であるから，ここでは

初期状態においては，深さ方向に一定と考え，また計算の方

法としては3．5節で述べた現行の一般的設計法と著者の計算

法で行ftうこととする。なおはじめに，ある一つのすべb円

弧に対する二，三の比較計算の結果を示し，そののち3．7．5

項以下において，最小安全率円の位置左どについて検討を加

える。

3．7．1　原地盤に設計荷重が載荷されたときの検討

　原地盤に図2．3．7に示す目標設計断面の荷重が載荷された

ときの安定について，円弧すべり計算κよb検討してみた。

計算には分割法を用い，地盤は9～10個の細片に分割した。

第一層と第二層のせん断抵抗力の差から推測されるように，

原地盤について計算を実施すると，1つの円中心に対しては，

両層の境界に接する円がその点に中心を有する円の最小安全

率円になることが容易に確められた。詳しい結果はのちの3．

7．5項において示すので，ここでは最小安全率とこれを与え

るすべb面のみを示すと図2．3．8のようである。これは，特

一6．

図2．3．8　原地盤における最小安全率円

に安全側の設計という意味で．堤体内のすべb面内の土塊に

よる転倒モーメントは考慮するが，堤体内すべり面にそう抵

抗力は無視した場合の結果である（これは3．7．4項までに示

す計算においても同じである）。

　さでこの図からfiin　i　n　＝　O．76であり，何らかの方法によつ

1・’

`5＋4．20

U．900　3．

@　　十〇、00

1’～5

@　　　　6．900

十1．500

500

ﾄ・

φ650

，　　’

　　　・：

U＠1．700＝10．2

｝

il

7，500

L700

1

i　l

図2．3．9　盛土断面と砂ぐいの配置

径は65cm　とする。砂ぐいの水中単位体積重量は0．8t／tmS．

aた内部摩擦角は粘土と砂のせん断時の変位特性の差を考慮

してψ＝35°と仮定してk・く。妙ぐいを打設したのち，一挙

に目標の設計荷重を載荷した直後の安定について検討する。

　なお・，砂ぐいを打設すると，のちの3．7．5項において示す

ように，最小安全率を示す円弧は粘土単独地盛におけるそれ

と異なつてくるが，その差は小さい。一般の設計でよくとら

れる方法に従い，3．7．4項tでにおいては，複合地盤の場合

も粘土単独地盤における最小安全率円と同一円についてのみ

検討を加える。

　（1）3．5節に示す安定計算法による計算

　最初に間題とftるのは荷重分担比と地中応力分布である。

繰返し述べるように，応力分布κついては問題が多いが，こ

こでは，この方法による一般の実際設計でよく用いられる

O　st　erbergの計算図表を使用してみよう。しかし．3．5節で

指摘したように，Osterbergの図表を用いようとすると・

複合地盤表面での圧力集中を考慮した接地圧分布を考えるこ
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とが実際上不可能であること（現状と矛盾），すべb面近傍

でのきわめて不確かな応力集中比n’を仮定しなければなら

ないこと，などに注意しておかなけれはならない。他に方法

がないので，計算上やむをえず式（2．3．9），式（2．3．10）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　りを用いるが，著者の手元には，地中でのπ欠関する有効t資

料がないので，nt＝・　2，4，6として試算してみることに

しよう。

　n，＝＝　2，4，6（各一定）に対して，さきに示した原地盤

での最小安全率円と，同一のすべり円について計算した結果

が表3．7．】中の左側3列に示してある。表中の数値は計算さ

　　　　　　　　　　　　　　　　’れた安全率である。この結果から，n　の仮定の仕方によつ

現行の設計法 著者の安定計算法

目標荷重載荷 目標荷重 3m盛土 目標荷重

’π＝2 〆＝4 ’π＝6
π＝12．84 π＝7．69 π＝6．02

1．09 1．22 1．31 1．06 1．36 1．24

表2．3．1　計算された安全率

て安全率がかEり大幅に変動することがわかる。これが，常

に設計者を悩まし，また設計自体に危険性が含まれる重大t

問題点となつている。ただし，この場合計算を実施してみる

と，nJ＝4，6としたときには3．6節で説明した矛盾．すな

わち．（Ka，－ac）♪2Cuとなる部分が生じていることを

述べておかなけれはカらない。このことは実際に計算してみ

れはただちに確かめうることである。　　・

　（2）著者の安定計算法による計算

　やはり応力分布が問題であるが，一つの例として複合地盤

表面でのPs　，　pc（ともva・nの関数）が．次章の式（2．4．3）

に示すK691erの応力分布式に従い，二次元的に分布すると

　　　　　　　　　　　　　　　　　’　　　　　　oして計算してみた。応力の広がる角度Yoは45とし，　p，，

ρcによる地中応力を必要とする所定の深さで重ね合せて，

すべb面上の1．望（ともrc　nの関数“（｝は実際には使用し

ない）を決定した。　（Voの大きさを変えた場合については，

3．4．6項で二，三の計算結果を示す）。このような条件のも

とに，粘土だけの帯状部と砂ぐいを含む帯状部について，そ

れぞれ別個に算出した安全率を等しいとおき，計算された結

果が表2．3．1右半分の第1列目に記入されている。すなわち，

一”　・．　1．06であり，このときの複合地盤表面での荷重分担比

はn＝12．84となつている。

　現在まだ不確実ではあるが，砂ぐい表面の荷重は，実際に

は，砂ぐいをとおして直下にある程度有効に伝達されるであ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　oろうから，上記の計算のように，p∫が妬＝　45で分布する

と考えることは適切さを欠くかもしれない。さきに述べた

（K（ξ一ac）＞20uとなる矛盾が起こらカい範囲で．　p、に

よる応力をある程度直下の方に伝達するとした左らば，Fの

値はもう少し上昇してくるであろう。しかし，いずれにして

も目標の設計荷重を一挙に載荷することは少し無理であり．

段階的載荷による設計，施工が必要であると考えられる。

3．7．3　盛土高さを最大3皿にした場合の計算

　以下の計算は，著者の安定計算法によつてのみ行なう。上

に示したように，原地盤に砂ぐいを打設1たとはいえ，この

程度の安全率では設計荷重を一挙に載荷することは不安であ

る。そこで第一・一一段階として，たとえば盛土高さを最大3Mま

でとしてみよう。前とまつたく同様にして計算した結果が表

2．3．1右半分第2列目に示されている。すカわち，F＝1．36

であり，これπ対応するnは7．69と計算されている。

　さてこの状態から，粘土部分の圧密が進行することにょる

効果を考慮しなければ左らない。圧密圧力をいかにとるかは，

またむずかしい問題である。この試算例では，上述の計算過

程ですべり面近傍のσ，がK6gler式πよつてnの関数として

求められているので，これvan＝・7．69を与えてσを計算し，
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　c
これを地中各位置での圧密圧力とした。この場合，°nは圧

密中に変化するであろうし，またπ＝7．69で方いかもしれ

ない”ということについては，他に適切な方法がないので無

視した。そのかわり，圧密圧力として使用する¢の計算に

は，粘土表面のP，だけを考慮し，P，による地中応力は考え

ないことにした。また．圧密圧力の増分∠ρに対する粘土の

粘着力の増分ACuの比．すなわち（nCu／AP）の値は1／4

として試算してみることにした。

3．7．4　第二段階として目標の設計荷重を載荷した場合の

　　　　計算

　上記の最大3meでの盛土で圧密が終つたのち，目標の設

計断面を得るために，残されていた部分を載荷したとする。

この場合，実際問題としては，圧密度がほほ100％になるt

で待つことは時間的に不可能な場合が多いから，圧密度80％

とか90％とかに達しだときκ次の段階の盛土を行左う，と

いうことになるであろう。しかし，ここでは試算であるので，

圧密度100％に達したのちに残りの荷重を載荷することにし

ておこう。やはり，V・ttでと同様にして載荷直後の安全率

を計算すると，表2．3．1最右列に示すように，F＝1．24と

カる。そしてこのときのπは6．02である。hb参考のために，

この第二段階の載荷によつて圧密が終つたのちの安全率を計

算してみると1．31とltり，これに対応するnは5．02となっ
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た。

　以上で一応ひととおりの設計計算が終了したことになる。

なお，試算例としては最終の安全率が多少低過ぎたようにも

思えるが，のちに示すように，堤体内のすべり面にそう抵抗

力を考慮すると，安全率は全般にもう少し上昇してくる。

3．7．5　原地盤と複合地盤の最小安全率円

　複合地盤の設計に際する安定計算では，計算の繁雑さを避

けるため，改良前の粘土だけの原地盤に関して得られた最小

安全率円が，そのまま複合地盤に関する最小安全率円である

として計算する便宜的な手法がとられることが多い。ここで

は，図2．3．7に示した設計断面の荷重が一挙に積荷された場

合に関する計算結果を示し，上述した点について検討を加え

る。

　さきに述べたように，原地盤については粘着力が1．1t／inZ

の第一層と1．7t／㎡の第二層の境界に接する円が．ある固

定の円中心に対して最小の安全率を与えることが多くの計算

によつて確められた。計算の結果を図2．3．10，表2．3．2に

示す。図2．3．10には，計算の対象とした各円中心（各中心

7

図2．3．10　最小安全率円

盛土内のすべり面にそ

､抵抗を無視した場合

盛土内のすべり面にそ

､抵抗を考慮した場合

面 ε F π 写 F π

1 0．82 1．20 7．04 0．96 1．30 5．39

2 0．77 1．16 8．34 0．95 ］．30 6．09

3 1．06 12．84 囮
1．20 8．43

4 0．83 4．29 1．00 3．36

5 0．84 1．06 3．37 1．02 1．20 3．25

6 0．93 1．09 3．13 1．14 1．27 2．65

7 0．76 1．04
　　一．
U．36

一”一’
O．93 1．20 4．84

表2．3．2　安定計算の結果

点間の距離は1m）の表示と，実線でもつて最小安全率円が

示されている。この円は図2．3．8に示したすべり円と同一で

ある。表2．3．2をみればわかるように，計算は，盛土内を通

るすべり面上のせん断抵抗力を無視した場合と考慮した場合

について行なわれている。せん断抵抗力を考慮した場合にけ，

当然のこξとして，安全率は上昇（0．15～0．2程度）してく

るが，両者における最小安全率円の位置は変らない。

　つぎU（’　t複合地盤に関tる計算結果をみてみよう。結果は，

やはり図2．3．10と表2．3．2π示してある。表からわかるよ

うva，複合地盤の安全率Fは原地盤のそれπくらべて，全般

的va　O．2～0．3程度上昇している。寸た，複合地盤の場合π

関して盛土内の＋べり面κそう抵抗力を無視したときと考慮

したときを比較＋ると，明らかに，後者にお・ける安全率は前

者よりも0．15程度大きくltつているが，両者πおける最小

安全率円は変らEいとしてよいことがわかる。この最小安全

率円が図2．3．10中点線で示されている円弧である。さて，

図2．3．10にお・ける点線のすべり円弧を実線の円弧と比較し

てみればわかるように，複合地盤における最小安全率円の位

置は，粘土単独地盤のそれとは明らかに異ltり，右側に移行

する傾向がある。しかし次のことは注目va値すると考えられ

る。すなわち，表2．3．2からわかるように，原地盤の最小安

全率円と同一円に対して計算された複合地盤の安全率（LO6

あるいは1．20）が，複合地盤にお・ける最小安全率（1．03あ

るいは1．19）にくらべて，わずかに0．01～0．03程度大で

あるに過ぎない，ということである。今後多くの試算や実験

結果との対比が必要ではあるが，粘土単独地盤での最小安全

率円をそのまま復合地盤における最小安全率円と仮定して計

算したとしても，安全率そのものに与える影響はあまb大き

くないように思われる。

　なお，第4章以下の結※や他の実測結果θ＄愉ω②を参照

すれは，ここに計算された荷重分担比nの値もきわめて常識

的であり，妥当な値であると考えられる。

3．7．6　地盤内応力分布と安全率

　複合地盤に関する上述の計算では，すでに述べたように，

地盤内応力を求めるのにK691erの式（2．4．3）を用い，応力

　　　　　　　　o　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　o
の広かり角％を45とした。ここでは，qo＝45　あるいは

qo＝30°として計算した結果を簡単に示しておく。

　計算の対象とした円弧は表2．3．2中の工31（対応ずる円弧

であb，やはり，盛土内のすべり面にそう抵抗力を無視した

場合と考慮した場合について計算した。計算を行方つたのは

次の3ケースである。すなわち．（1）砂ぐい上の荷重p，と粘土

　　　　　　　　　　　　　　　　　e部分上の上載荷重eがともに％＝　45　で分布した場合（こ
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れまでの計算結果）．咄麟一3・°で・舷は％－OS°

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　oで分布した場合，（3）p，．Pcの両者とも％目30　で分布した

場合である。Fとnの計算結果を表2．3．3に示す。この例で

応力のひ

?ｪり角
i暫e・v。、）

盛土内のすべり面にそ

､抵抗を無視した場合

盛土内のすべり面にそ

､抵抗を考慮した場合

F π F π

（45，45） 】．06 12．84 1．19 8．43

（30，45） 1．08 14．61 1．21 9．25

（30，30） 1．06 13．16 1．19 8．43

図2．3．3　Voを変えた場合の計算結果

は，各ケースにおいてあまb大差は生じないようであるが，

砂ぐい中のすべり面上への伝達応力が大であるほど安全率は

高くなるものと思われる。なおこれらのケースのいずれも，

（Ka，－Oc）は2　Cuよりも小，　という条件を十分満してい

る。

3．8　結 論

　この章では，まずはじめに，砂ぐいを打設した粘性土地盤

に関する村山の研究を概説したのち，この種の複合地盤の安

定計算において特に問題となる接地圧分布や地中応力分布，

さらに地盤のせん断強度などに関して，簡単に著者の意見を

述べた。tた，考えられる一．二の安定計算法や現行の設計

方法を概説し，批判と検討を加えだ。そしてその後，著者の

提案する新しい安定計算法と，これに関tる種々の問題点に

ついて詳細に説明した。

　また粘土単独地盤および複合地盤上の築堤に関して試算例

を示し，著者の安定計算法が妥当と思われる計算結果を与え

ることを示すと同時に，従来設計法の問題点の具体的左指摘，

粘土単独地盤と複合地盤における最小安全率円の相違や応力

分布の仮定が結果に及ぼす影響に関＋る検討などを行tつた。

　左お，実験的力検討け，次章以下において示されるが，著

者の示した方法は，現時点における最善の設計計算法である

と考えている。
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第4章
複合地盤の支持力に関する室内模型実験と実験結果の解析1）2）3）

4．1　概 説

　群ぐい状に砂ぐいを打設した粘性土地盤の圧密や支持力特

性を究明するために，室内で模型実験を実施した。室内の模

型実験には，寸法効果の問題や実験土槽側壁における摩擦な

ど，どうしても避けられない問題点もあるが，反面種々の条

件を単純化するとともee，これらをかなり自由に制御できる

ので，現場実験ではよくわからないいろいろな現象を正確ee

把握できる利点がある。

　この章では，実施した模型実験の方法や得られた種々の結

果を示して考察を加えるとともに，実験結果と解析結果とを

対比して検討を加える。

4．2土試料，実験装置および模型地盤の作製

　実験ee用いた粘性土は，乾燥し粉砕された粉末状の粘土ec

多量の水を加え，大型のミキサー内で十分に練返したもので

ある。その粒径加積曲線を図2．4．1に，また物理的性質を一
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　　　　　　　図2．4．1粒径加積曲線

括して表2．4．1に示してある。用いた粘性土の粒径加積曲線

／

’

粘性土
’

一一一一一 �Y標抽ゆ ’

’

’

’

’

’

’

’

’

’

’

’

’

’

ノ

〆

土粒子比重 液性限界㈲ 塑性限界㈲

C－1及びSP－1 2．70 41．3 16．2

その他の場合 2．69～2．71 50．6～51．5 312～32．3

　　　　　　表2．4．1　粘土の物理的性質

ec少し差があつたり，また表2．4．1において，各値に範囲を

もたせて記入してあるのは次の理由による。のちに述べるよ

うに，実験にはかなり×型の土槽を用いたので，一回の実験

には多量の粘性土を必要とする。そこで数回の実験を通じて，

一度用いた粘性土をふたたびミキサー内で練返して再使用する，

という方法をとった。この場合，砂ぐい周辺の粘土などは除

去することになるから，各実験のたびに全体の約聰程度の

粘性土試料を補充する，いいかえると前回の試料ととりかえ

る必要があつた。粘性土試料はできるだけ同一のものを準備

するよう努めたが，使用量が多いために，ある程度の相違は

やむをえなかつた。このような理由により，使用した粘性土

の物性に，図表に示す程度の相違を生じたわけである。しか

し，表2．4．1の各値からわかるように，C－1，　SP－1試

験のみ必要に応じて別個に議論するならば，この程度の相違

は実験の実際上ほとんど問題にならないと考えられる。なお

砂ぐい用の砂としては豊浦標準砂を用いた。この粒径加積曲

線も図2．4．1に併記しておく。

　実験用の土槽は，厚さ4・M！の鉄板でできている水密性のも

ので，その形は直方体である。土槽上部のふたはボルト締め

によつてとりはずしができるようになつており，またかなり

大きな圧力にも耐えられるように，土槽壁に二，三の補強が

加えてある。図2．4．2に示すように，土槽の寸法はたて160
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　　　　　　　　図2．4．2実験装置

㎝，横70　cm，高さ80㎝である。土槽の底部には2個所に孔

があけてあり，必要ee応じて排水量を測定したり，被圧水圧

を与えられるようになつている。また土槽のふたには，合計

11個の種々の連結管用の孔があいており，地盤中ee埋設さ

れた土圧計や間げき水圧計からの☆イブやコードを外部にと

り出すとともに，圧密用の荷重としての水を土槽内tc送りこ
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むことができるようになつている。そして，土槽本体と上ぶ

たとの間にゴムパツキングをそう入することによつて，完全

ec密閉できるようecなっている。

　地盤に圧密圧力を加えるには次のようにした。まず，長方

形のビニールシートの端部を上ぶたの縁端部に密着させては

りっけ，上ぶたとの間に袋状の空間を作る。そして，地盤上

に十分余裕をもつてこの袋状のビニールシートを敷き，上ぶ

たを士槽本体に固定する。その後，上ぶたにあけた孔を通じ

て袋状の空間に圧力水を送りこみ，地盤表面がほ｝i　free　st－’

rainに近い状態で圧密圧力を加えた。圧密圧力を加えてい

る状態は図2．4．2に示されている。また圧力水を得るために

はエアーコンプレツサーを用いたが，ここで重要なことは，

圧密圧力を長時間一定ee保つために，コンプレツサーと土槽

との間に減圧バルブを取付けたことである。コンプレツサー

の蓄圧槽には7縁（上限）の圧力が貯えられたとしても，

この減圧バルブを経過させることにより，土槽内には，たと

えば0β繍というような小さな圧力を．長時間にわたり

正確te送ることができる。したがつて，このように大きな規

模の実験においては，恒圧を保っ方法として最適の方法であ

るといえる。なお，減圧パルプと土槽との間には2個の蓄圧

タンクを設置し，これらにもそれぞれプルドンゲー一一ジをつけ

て，土槽内の圧力を検査できるようにしてある。

　また地盤の有限面積上に載荷重を与えるためecは，図2．4

　．3および写真2．4．1に示すような門型載荷枠，オイルジヤ

ツキおよび載荷板を用い

た。門型載荷枠は土柏

中央部の側壁にボルト

で取付けられるように

なつており，またその

高さはボルトの孔を選

択することecより，必

要に応じて数種類ec変

えることができる。今

回実験に用いた載荷板

は，たて60en（土槽

側壁との間にそれぞれ

5㎝ずっの間隔をとる

載荷P

オイルジヤツキ

球座

蝕荷敬（60×a〕X10）

粘｝（ま右は抱合い“

ゴム飯
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図2．4．3　載荷装置（正面図）

ようにしてある），横20㎝，高さ10㎝の鉄製のものである。

載荷板の内部は中空にしてあるので，その重量は20　Kgであ

る。載荷板と地盤との間には，厚さ7naのゴム板を置いて，

荷重ができるだけ等分布するようにした。さてこの載荷板と

門型載荷枠との間にオイルジヤツキを入れて所定の圧力を加

えるわけであるが，この場合，写真2．4．1からわかるように，

　　　　　　’弓：真2．4．1　　赦イ：∫装置

オイルジヤツキは門型フレームの任意の位置に固定できるよ

うになつている。使用したオイルジヤツキは最大容量2ton

であり，取付けられている2個の，容量の異なるプルドンゲ

ージを用いることにより，測定精度をそれぞれ10㎏むよび

20K9にすることができる，またジヤッキ先端部に球座が入つ

ているので，載荷板の傾きに無理なく追随できる特徴がある。

　模型地盤の作製は次のような手順で行なつた。まず土槽底

割に15～20c，の厚さで砂を敷き，その上に，ミキサーで十分練

b返したのちの湿潤，飽和した粘性十を入れる。砂ぐい打設

地盤を作る場合には，粘性土を投入する前に，所定の砂ぐい

径の硬質ビニールパイブ（高さ60㎝）をあらかじめ所定の位

置に立てておく。そしてその外部に粘性土をつめたのち，ビ

ニールパイプ中に砂ぐいを打設しながらパイプを抜いていつ

た・初期状態における粘性土の厚さは，50～55　cmであつた。

このようにして作つた地盤を，上述した方法により圧密した

わけである。さらに圧密後に駿荷試齢を行なつたが，この場合

の模型地継は，次欲で示すような斜面に成形したものてあるt

　圧密試験において測定したtoもなものは，排水量，間げき

水圧，お・よび沈下量であり，また載荷試験においては，載荷

舌，載荷板の沈下量，間げき水圧，土圧などを測定した，排

水’量は土槽底部において測定した。間げき水圧は，土中に埋

めこんだ測定用チツプにおける圧力を，硬質のビニール管に

より外部に取出し，水銀マノメーターを用いたゼロパランス

法で測定した・また土圧の測定のためには，小さな土圧計を

土中に埋設したが，伝達応力が全般に小さいため有効なテー

ターは得られなかつた・
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4．3試験の種類と試験方法

　実施した試験の総個数は10個である。このうち4個は粘土

だけの地盤に対するもので，残b6個が砂ぐいを打設した複

合地盤に関する試験である。粘土だけの地盤に対する試験は，

いうまでもなく，複合地盤との種々の比較検討を行なうため

に実施したもので，説明の便宜上C－1，C－LC一皿，

C－N試験のように略称することにする。また複合地盤の場

合に関しても，やはb説明の簡単化のために，それぞれの試

験をSP－1，　SP－　il，　SP一皿，　SP－M　SP－V，　SP－－Va試験の

ように略記することにする。

単位　（Llt）　　　　　　　　　　　　　　　　　　（SiL－1・SP－D．Sl－1．SP－｛L，）

　　　図2．4．4砂ぐいの配置（平面図）
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単位（僑）　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（SP－V）

　　　　図2．4．5砂ぐいの配置（平面図）

　　単位　（cr）　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（sp－m）

　　　　　　図2．4．6砂ぐいの配置（平面図）

　複合地盤における砂く’いの配置は図2．4．4，図2．4．5，図

2．4．6に示してある。これらの図において点線で示してある

のは，載荷試験の際の載荷板の位置，斜面肩および斜面先の

位置である（のちに示す図2．4．7参照，ただしSP－1試験

では載荷板の位置が図と少し異なる）。SP－1，　SP一皿，

SP－1，およびSP－W試験においては砂ぐい径を5㎝とし，

砂ぐい間隔20㎝の正三角形配置とした。すなわちde／ds＝

m＝4であるが，このパイルピツチは最近用いられている標

準的なものよりやs大きい程度と思われる。またSP－V，

SP－　vr試験においては，図2．4．5と図2．4．6に示してある

ように，砂ぐい径および砂ぐい間隔を変えてある。SP－V

試験とSP－VI試験の主目的は，砂ぐい径や砂ぐい間隔の相

違によりすべりに対する抵抗力がどのように変化するか，を

調ぺることであつて，圧密に関しては有効な資料を期待して

いない。このために，圧密後の載荷試験における実質的な影

響範囲（図のほぼ中央】／3の範囲）内には，図2．4．4の場

合とは異なった直径と中心間隔で砂ぐいを打設してある。す

なわちSP－V試験では，砂く◆い径が2．60nで中心間隔が

10．4㎝　（したがつてm＝4），またSP－W試験では，直

径5㎝の砂ぐいを15㎝間隔で打設した（ゆえに1π＝3）。

そしてこれらの領域の両側，すなわち載荷試験の影響範囲外

のところには，図2．4．5，図2．4．6からわかるように，主と

して圧密をはやく終了させる目的で，大きな径の砂ぐいを適

当な問隔で打設してある。

　地盤の作製にあたつては，粘性土充てん時の初期含水比が

液性限界以上で，かつ55～60％になるようにした。なぜな

ら，載荷試験時における粘土部分の含水比（すなわち強度）

がほぼ等しくなるようにしようとしたからである。そしての

ちee説明するように，同一の圧密荷重を受けても，初期含水

比の大小によって，圧密終了時に到達する含水比が異なるか

らであるご）ただしSP一皿試験では，特別に高含水比にな

るよう意図した。またC－1，SP－1の両試験においては，

表2．4．1からもわかるようec，粘土の物性が他の場合と多少

異なるので，初期含水比も他の場合にくらぺて少し低くなつ

た。全試験における粘性土の初期含水比と圧密終了時（ある

いは圧密中止時）の含水比は，表2．4．2に示されている。

試験名 C－1 C－0 C一
P　I SP－

@n
P一
M

P一 SP一 P－

l

圧密前の

ﾜ水比
@（％）

44．7 61．7 58．6 57．7 46． 79．5 55．2 56．1 55．3 54．9

　密後の

ﾜ水比
@（％）

35． 44．1 44． 40．0 35．0 50．0 42．8 43．0 38．8 39．5

表2．4．2　圧密前後の粘土の含水比

　さて，以上のようにして模型地盤を作つたのち約1週間放

置してから，圧密試験を行なつた。ただしC－1，SP－1，

C－U試験は，一連の試験の初期に行なつたもので，予備実

験的な性格があり，種々のやむをえない理由のため1～2個

月間の放置期問を費した。圧密圧力は全試験を通じて0．3Kg

Mとした。これは，改良を要するような軟らかい沖積粘土

層を想定し，これに近いような状態の地盤を作ろうとしたこ
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とと，現実にこの種の軟弱地盤に先行荷重（pre－10ad）
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一一一一一．P一　時　間（mln）

として盛土載荷を行なう場合にも，盛土高がたかだか2～3　。
m程度である実情を考慮。たからである。　　↓

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1
　圧密がほぼ終了したのちに，土槽の上ぶたを取りはずし，8

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　も　2
地盤を斜面に成形して載荷試験を行なつた。斜面の大きさや三

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　の位置，さらに載荷板の位置などを図2．4．7に示してある。地“3
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ゑ
盤をこのように斜　　　　　201e20　　純　　　　　　、

面に成形したのは，

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　s
すべりの発生を容

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　6易にするとともに，

きめられた片側，　　　　　　　　　　　　　　　　　　　・

すなわち斜面側に　　L－一一一一一一
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　sだけすぺりを発生　図2・4・7　載荷試験における斜面の形

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　9させて，解析しやすくするためである。載荷試験は定荷重方

式で行なつたが，荷重の載荷には，C－1，　C一皿，　SP－－

1試験を除き，すでに前節で説明したオイルジヤツキを用い

た。C－1，C一皿，　SP－1試験においては，1枚の重量

が約16㎏である鉄板を，載荷板上に積重ねる方法を用いた。

しかし破壊が近づいてきて載荷板が傾いてくると，この傾斜

におもりの鉄板がうまく追随できずにずり落ちてくる，とい

う致命的な欠陥が生じたので，これ以後の載荷試験には前述

の門型載荷枠とオイルジヤツキを用いたわけである。載荷の

速度は，C－1，　SP－1試験においては，一段階の荷重

50～100㎏（約0．042～0．085鰯）を30分間保持して，

またC一皿，SP一皿，　SP－1およびSP－rv試験において

は，一段階の荷重50㎏（約0．042脳㎡）をやはり30分間

保持して，次の載荷et移る方式で行なった。また同様に，　C

－‘試験では20㎏（約0．017概誘）を，C－　rv，　SP－

V，SP－　vr試験においては40㎏（約0．035鰍舖）を一段

階の荷重とし，各段階の載荷時間は15分とした。後半の試

験において載荷時間を短かくしたのは，一荷重段階15分程

度で変形がほぼ落着いてくるのと，試験が長時間にわたるこ

とecよる粘性土の含水比変化をできるだけ微少にしようと考　　　一＿＿al　an　t＿）

えたからである。

10　　　　　　　　　　　　　102　　　　　　　　　　　　1バ　　　　　　　　　　　　　104 ｜0

o　c．■ぱ験

D　c　鳥’　・

怐`P　●　’

怩TP　A’　”

　　　　　図2．4．8排水量の時間的変化

水量に明らかな差がみられる。すなわち，排水量は複合地盤

の方が少ない。このことは，粘土単独地盤にぐらべて複合地

盤では，砂ぐい部分に相当する最だけ粘士体積が小さいこと’

にも起因しているが，それに加えて，明らかに砂ぐいへの圧

力集中があることを示唆している。さきに説明したように，

地表面への載荷重はビニールシートを介して水圧によつてい

る。したがつて地表面にかぎつていうならば，荷重分担比n

（＝鳥／Pe）は1である。しかしながら実際には，砂ぐい部

分と粘士部分の変形特性に差があり，両者の間に相対変位を

生ずるから，地表面下では砂ぐい周辺に負の摩擦力が作用し

結果的に粘士部分への実質圧密圧力を低減しているものと考

えられる。いいかえると，地表面下では砂ぐいへの圧力集中

が生じていると考えてよいひ事実，C－il，　C－N試験では圧密

前後の含水比差が17％強であるのに対して，SP－8，　SP－rv

試験では13％程度となつている（表2．4．2参照）。

　つぎに，圧密終了時の全排水量を基準として，圧密度で整

理したのが図2．4　．9である。ただし100％圧密時の排水量は，

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ee
4．4　圧密試験の結果と考察　　　　　　　　　C・・
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　i
　説明の便宜上排水量，間げき水E含水比などを一応区k、，

別して整理し，考察を加えることeする。　　　　　　　　　6，）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　70
4．4．1　排水量について　　　　　　　　　　　　　　　　ua

　排水量そのものを，圧密の経過時間ec対して描いた一例が
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ioo
図2．4．8である。表2．4．2をみればわかるように，これらの

試験における粘性土の初期含水比はほぼ同一にしてある。し　　　　　　　　図2・4・9　圧密度と時間の関係

かしそれezもかかわらず，粘⊥単独地盤と複合地盤では，排　排水量～時間関係により推定した（C－‘試験を除き・各圧
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密試験終了時の圧密度は95～100％　と考えてさしつかえな

かつた）。この図には，SP一皿，　SP－V，　SP－vr試験の結果

は除外してある。なぜなら，SP－E試験では試験途中に漏

水があつたために測定された排水量に正確さを欠いでいるか

らであり，またSP－V，　SP－vr試験においては，前節図2．4．

5，図2．4．6に示したような砂ぐい配置になつているので・

特に圧密の時間的変化を問題にするような場合には他と同列

に比較することができないからである∩さて図において．複

合地盤と粘士単独地盤の結果を比較した場合，まず顕著なこ

とは，砂ぐいを打設することによる圧密促進の効果である。

sand　drainに関する最五の現場試験報告の中には，　sand

drain工法は圧密促進にはあまり有効ではなく．むしろ沈下

抑制の効果が著しい，という報告もあるカξ）今回のよう蝉

純化した条件下の室内実験においては，上述のように，明ら

かな圧密促進の効果がある。圧密度Uが80％以上になると

圧密速度が非常におくれてくることから，実際の設計では圧

密度80％前後をしばしば一つの目安とする。そこで試みに．

U＝80％時において両者を比較すると，複合地盤では粘土単

独地盤にくらべて約］レ10～↓／5程度に時間が短縮されている。

　ところで，図中点線で示してあるのは，各実験曲線におけ

る圧密度50％時の圧密係数を用いて計算した理論曲線であ

る。粘土単独地盤の場合にはTerzagh　iの一次元圧密理論に

従い，また砂ぐいを含む複合地盤の場合にはBarronの理論

式すなわち式（2．1．3），（2．1．4）に従い計算されている。

今回の複合地盤に関する実鹸では，士槽底部に砂層を敷いて

いるので，砂ぐいへの集水と同時に，粘士層下部における鉛

直方向の水の流れも実際には無視することができないであろ

うから，Barron式（2．1．3），（2．1　．4）の使用には多少厳密

性に欠ける面がある。さて実験曲線と理論曲線を比較してみ

よう。全般的にいえぱ，両者はかなりよく一致している（SP

－1試験ではほぼ完全に合致している）。すなわち，載荷や

排水条件あるいは地盤の変形条件などが複雑でない場合には，

圧密係数の推定を大きく誤まらないかぎり，これらの理論は，

実際現象を十分な精度で反映しうるといえる∩

　また圧密の時間的変化を問題にする場合には，圧密係数に

対する考察が是非必要である。Terza　9hi式お・よびBarr㎝

式（ともに圧密係数一定の仮定を含む）va　k・ける時間係数を

用いて，図2．4．9の実験曲線の各圧密度に対するE密係数を

逆算した結果が図2．4．10である。これをみると明らかなよ

うに，実験曲線が理論曲線と厳密に一致するためには，圧密

係数が時間的に変化しなければならない。詳しい検討は第1

章で行なつたので詳述しないが，このような圧密係数の変化

が，結果的に，図2．4．9における理論曲線と実験曲線の相違

10－，

ポー

ー

謹藷…≧

　0　　　　　　　　　　　　　　　50

　　－一◆E密1（s）

図2．4．10圧密係数と圧密度の関係標準圧密試験の結果か

ら，圧密係数を推定することが最も多いから，つぎにこの点

についての比絞を行なつてみよう・SP－』，　SP　一・　rvお・よびC

－Iy試験用の粘性±を士槽内に充てんしたときに，これらの

初期状態と同一の初期状態をもつた試料に関して，標準圧密

試鹸を行なつた。試験個数は5個であり，この結果から算出

した圧密係数の値を表2．4．3に示す。この表には，士槽実轟

となつてあらわれてい

るといえる。以上の考

察から，圧密の時間的

変化を推定する場合に

は，圧密係数の推定が

最も重要な問題の一つ

であることがわかる。

実際問題としては，対

象としている粘性土の

圧密圧力（媚） 0．05～0．10 0．10～0．20 0．20～0．40

圧密係Wsec）
（09～29》404 （12～19）×1δ4 （15～29）〉⑯4

　　　表2．4．3標準圧密試験により求めた圧密係数

での圧密圧力が0．3Kg／㎡であることを考慮して，0．4　Kg

／㎡以下の圧密圧力に対する値が示してある。そしてこれら

の値は，5個の圧密試験による上限値と下限値を示している。

さて，これらの値を図2．4．10と比較してみればわかるよう

に，両者のオーダーは一致しているとはいえ，表2．4．3の各

値は図2．4．10の値よbも少し・」・さい。このことは，標準圧

密試験から求めた圧密係数を用いて推定した圧密の経過時間

よりも，実際の圧密が短時間で終了することを示している。

たとえばU＝80％時で両者の圧密経過時間を比較してみる

と，粘士単独地盤では実際値が推定値の約1／10，また複合

地盤では約7／10程度となる．以上のことは，大型士槽にお・

ける圧密試鹸が現場にくらべると非常に単純化された条件下

にあるにもかかわらず，なむ，標準圧密試鹸と同一レベルで

は比Utできないことを示し，また同時に，標準圧密試験結果

の設計への適用には今後解明されなけれはならない問題点が

残つていることを示している。なお今回のように，初期状態

にお・いて完全に練返した状態にある粘士ならともかく，一般

の堆積粘士では，CvとCvrは明らかに異なるから，室内試

験で圧密係数を推定するときにはこの点をも考慮しなけれぱ

ならないことはいうまでもない。

4．4．2　間げき水圧について

　間げき水圧計は，深さおよび砂ぐいからの距離を榎々変化
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させて埋設した。図2．4．11むよび図2．4．12は，測定用チツ

　　　ESEカ

メー・・一

1占．，。。

：

言』＿，．＿

　；

zU＿、．1。。

　　　　帖t層
　　一t、wゴ・ミ：：、

　　　・（C－1の■合）

図2．4．11間げき水

　　　圧計の配置例

o　聞げ‘水圧簡定用チップ

　（SF■．SP－Nの■合）

図2．4．12間げき水圧計の配置例

ブの配置例である。C－1，　SP　－1試験は最も初期の試験であ

つたため，種々の問題点があつて間げき水圧を測定すること

ができなかつたo

　まずはじめに，粘土単独地盤についての結果からみてみよう．

図2．4．13．図2　．4．14お・よび図2．4．15は，それぞれC－ll，

1n層3

き
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図2．4．13　間げき水圧の時間的変化
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図2．4．14　間げき水圧の時間的変化
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　　　　　図2．4．15　間げき水圧の時間的変化

C－m，C－iv試験にお・いて測定された間げき水圧と時間と

の関係を図示したものである。図中Zは，図2．4．11に示し

てあるようec，各間げき水圧計の位置を排水面からの距離で

もつて表示したものである。C－1試験においては，圧密を

途中で中断したので，図2．4．14からわかるようec，かなり

の過剰問げき水圧が残存している。しかし各試験において得

られた測定値は全般的に妥当なものであり，ばらついてはい

るが明らかな傾向を示している。すなわち，当然の帰結とし

て，排水面の遅くでははやく圧密が進行し，排水面から遠い

粘土層上部ではかなりおくれてくる。このことは，一例とし

てC－fi試験について描いた，各位置での間げき水圧の等時

曲線図2．4．16をみても

明らかである。ところ

で，この等時曲線tc基

づいて，粘土層全体に

関する平均圧密度と時

間との関係を描くと図

0．3

02

2．4．17のようになるo　o．1

　　　　　　　　　　　　o　　　　　　1o　　　　　　2o　　　　　3o　　　　　　　n　　　　　　　e

いてTerzaghi式で計　　　　→zCe’）

算した理論曲線と同時　　図2．4．16　間げき水圧の等時

　　　　　　　　　　　　　　　　　　曲線

0

50

toO

一一j時聞（mtn）

1　　　　　　　　　10 10： 10」 104 101

（c－■）

、、

@、@、@　、

ro一聞げ●水圧
@　　　　　　　｝実験鎗十傍水■

黶f一・ ｡鎗曲浪

、、　＼　＼　　、、9　　　＼　　　、、

　　　　　　図2．4．17　圧密度と時間の関係

ec，さきtc図2．4．9に示した排水量による圧密度～時間関係

も，参考のためee併記してある。第2章においても説明した

ように，間げき水圧の消散と体積変化との間eeは時間的なお

くれが存在するから，この両者ecよる圧密曲線に差が生ずる

のは当然であるが，図にみられるようec，この差は比較的小

さいことがわかる。

　なお一例として，C－U試験についての図2．4．13の結果

に基づき，Terzaghi理論に従って各間げき水圧計の位置で

の圧密係数の変化を調べると，図2．4．18のようになる。こ

の図をみればわかるように，Terzagh　i理論が実験曲線と一

致するためには，圧密係数は，排水面ec£ftLN位置では時間と

ともに減少し，排水面から遠い位置においては逆に増大しな
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　図2．4．18　圧密係数と圧密度

　　　　　　の関係

な相違を生ずるわけであるから，

　　ければならない。これ

　　は，排水面付近では短

　　時間の間にすみやかに

　　圧密が進行するため，

　　透水係数の減少がきわ

　　めて大幅であることも

　　一っの原因があると考

　　えられるが，いずれに
100

　　してもわずか50　cm程

　　度の厚さに過ぎない粘

　　土層においてさえ，位

　　置的にこのような大き

このことからも0＝一定と

しての方法には，厳密にはかなり問題点のあることがわかる。

しかし一方，図においてZ＝10，35㎝の曲線形から推測さ

れるように，粘土層の中央部付近の圧密係数は圧密のごく初

期を除いてほぼ一定値になることが予想される。このことは，

比較的単純な条件下eeある粘土層においては，その粘士層の

位置的，時間的な意味での平均的な圧密係数をかなり正確tc

推定できるならば，工学的な意味において，理論は圧密曲線

の概値を知る上では十分有効であることを示している。（事

実，図2．4．17の間げき水圧による実験曲線を用いて圧密係

数を逆算すると，圧密度20％以上ではほぽ一定値となり，

その値は（2～3）×10－4　c7i／rsec程度となる）。

　つぎに復合地盤に関する試験結果をみてみる。SP－V，

SP－VI試験においては砂ぐいの配置が特殊であるので省略

し，SP－fi，　SP－1，　SP－　rv試験に関する測定結果の例

を示すと，図2．4．19　，図2．4．20および図2．4．21のように

ミ゜’3

2。．2

　萎

1°P

べ゜・3

9
1°’2

1°1

　0

砂ぐい中心からの距■

Φ

一◇一一　　106竃

o　Φ

o

●

　　1－7・5西

@　→－　　5．0但

（5P－‘）

02 103 104　　　　　　　　　　　　　105

一時間（mm）

図2．4．19間げき水圧の時間的変化

～

　　砂ぐい中心からの距離

黶s）－　10　憤

¥　7．5否

鼈黶－　5．o否
�

5P　口）�
�

Z　a）国）

2　　　　　　　　　1n3　　　　　　　　　10‘　　　　　　　　　11）�

　時　間（mln）

2．4．20　問げき水圧の時間的変化

　　　　　　ls｝
一一■齊栫@間　　「tnln

1）

2．4．21間げき水圧の時間的変化

db

る。これらの図は，同一深さにおいて，砂ぐい中心からの

離が異なる；三の位置での測定結果を示している。また

2．4．22，図2．4．23は，各深さにお・ける間げき水圧の等時

線の例を示したも

で，それぞれSP

L　SP－∬試験

関するものである。

れらの図によると，

げき水圧が砂ぐい

周からの距離にあ

り依存しないよう

測定結果もあるが，

般には，排水距離

小さいほど間げき

圧がはやく消散す

，という予想どお

の結果が得られて

、るoまたSP－∬

鹸に関する図2．4．

3　をみればわかる

うに，測定された

さが異なつても，

一の経過時間に対

る各測定値は大体

つの曲線上に落ち

くる。いいかえる

，排水距離が同一

あるならば，たと

地表面からの深さ

．3

2

＼ε

O蚤釦士8

5　　　　　　　5　　　　　　　75　　　　　　10

－一ヨー●ぐい中心からの●口（a）

2．4．22間げき水圧の等時曲線

3

2

　　Z5　　　　　　　5　　　　　　　7S　　　　　　　」0

　　一紗くい中L・からの●0（cr）

2．4．23簡げき水圧の等時曲線

変化しても，測定された間げき水圧にはほとんど差がない

とを示している。このことは，Barronの理論の妥当性を

付けてbb，かなり重要な事実であるといえる。すなわち，

合地盤にお・いては，砂ぐい打設中の周辺粘士の乱れや

mear　zoneの影響など実際的には種々のむずかしい問題が

るとはいえ，地盤内応力分布と圧密係数さえある程度正し

174一



く評価できるならば，かなりの精度でもつて圧密の時間的変

化を推定できるであろうことを示唆している。

　試みに，これまでと同じように，実験における50％圧密

時の圧密係数を用いて計算した理論値と，粘士層全体として

の平均的な圧密度を求めて描いた実験曲線を，例にあげて比

較してみようe図2．4．24，図2．4．25は，それぞれSP－L

　　　　一時間（min）
　　　10　　　　　　　　102　　　　　　　　10．　　　　　　　104　　　　　　　10・

↓°

50

100

0

50

100

・． @・〉、、、

、、

@、@、@、@　、
、、

@、
（5P－o）

一一揶鼈黶@実験値
、、、　、

、

一一一一一一一 揄ﾓ曲線
、、、　、

＼
、

、

図2．4．24圧密度と時間の関係
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　　　　　図2．4　．25　圧密度と時間の関係

SP－N試験に関するものである。これらの図をみれば，理

論曲線は全般に実験値とよくあい，特にU＞40％の領域で

は両者はほとんど合致していることがわかる。このことは，

U＞40％にお・いて粘土層全体としての平均的な圧密係数が

ほoe－一定になることを示唆している。事実，上図の実験結果

に幽して，Barronの理論に従つて圧密係数を逆算すると，

図2．4．26に示すように，σ＞40％ではほぼCv＝一定と

ー

10－．

10・4

一一栫|　5ρ一1

|一怦鼈黷TP～■

4

　　　20　　　　　　　　40

一圧密度　（％）

qo 80

　　　　図2．4．26圧密係数と圧密度の関係

なる（排水量に掲する同様の図2．4．10をみても，圧密の後半

ではほぼo＝一定となつている）。なお・，淫合地盤におけ
　　　　　v

100

る圧密の進行が，粘土単独地盤の場合にくらべてきわめては

やいことは，たとえば図2．4．13～図2．4．15と，図2．4．19～

図2．4．21bよび図2．4．24～図2．4．25を比較してみれば明

らかである。

　以上に示した間げき水圧に関する諸結果が，さきに示した

排水量に関する種々の測定結果といずれも矛盾しないことは

いうまでもない。

4A．3　圧密による含水比の変化について

　圧密前後の含水比の変化は，すでに表2．4．2に示した。圧

密後のこれらの値は，圧密試験終了後載荷試験にさきだつて

地盤を成形したとき，適当な位置と深さから採取した多数の

試料についての平均値である。採取位置によつて含水比に多

少の変化はあつたが，その上限値と下限値の範囲はたかだか

2％前後であb，3％を越える試料はきわめてまれであつた。

さて表2．4．2をみればわかるように，圧密後の含水比は，C

－1お・よびSP－1試験においては35％，　SP－ll試験にts

いては50％，そしてその他の場合は大体40％前後となつて

いる。SP－ll試験においてのみ圧密後の含水比が高いのは，

初期含水比が他にくらべて特に高いからである。この事実は

Bjerrumによつても指摘されている。すなわち，　Bjerrum

は粘土に関する実験的研究において，圧密荷重ρが小さい範

囲では，初期含水比の大小によりe～109P曲線がかなり大

幅に相違することを指摘し，P＜0．4㎏／㎡の範囲でe～
1。9畑線緋常に異なる；三の実験σ・Jを示してい9）．

なお圧密後の含水比が，載荷試験の結果と重要な関係をもつ

ことはいうまでもない。

　圧密後の複合地盛に関して，砂ぐいと砂ぐいの中間位置に

t・ける粘土部分の含水比分布を調べた。結果の一例をあげる

と図2．4．27のようである∩これはSP－1試験の場合であ

り，二つの異なつ

た場所に関する測

定結果である。こ

の結果をみれば，

当初予想されたと

お・b，6少ぐいから

遠い位置ほど含水

比が高い。周知の

ように，粘士の含

水比と強度の間に

は密接な関係があ
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　　　　　　　　　図2．4．27粘性土部分の含水比分布

る。したがつて，砂ぐい間隔をかなb大きくしてあるような

複合地盤の破壊を問題にするような場合には，このような事
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、

実に考慮を払つてts〈必要があると考えられる。

4．5載荷試験の結果と二，三の考察

　圧密試鹸が終了したのちに，地盤を図2．4．7に示すような

斜面に成形L載荷試験を行なつた。説明の便宜上，この節

で載荷試験の結果とこれに対する二，三の考察を述べ．次節

において試験結果の解析を行なう。また本節でははじめに，

荷重～沈下量民係について説明し，そののちに破壊面に関し

て検討する。

4．5．1　荷重～沈下量関係について

　載荷試験時の粘士の含水比，すなわち圧密試験終了後の粘

士含水比は，すでに表2．4．2に示したように，各試験にtsい

て多少異なる。したがつて，全部の試験結果を同列に比較す

ることは適当でない。

そこで載荷試験時の含

水比ωがほぼ等しいと

考えられるC－Itsよ

びSP－1試験の第1

グループ（ω＝35．0

～35．2％），　C一皿，

C一薗，SP－L　SP

－IV試験の第2グルー

プ（ω＝42．8～44．1

％）と，　C－－dlV，　SP－

V，SP－W試鹸の第

3グループ（ω＝38．8

～40．0％）の3つの

グループに分けて整理

と考察を行なう。各試

鹸にtsける粘士の強度

を知るために，一軸圧

縮試験とベーン試験を

行ない，図2．4．28，図

2．4．29に示す結果を
　　　∀

得た。これらの図をみ

ればわかるように，C

－‖試験の場合を除く

と，上記の各グループ

における粘土の強度は

それぞれにおいてほぼ

等しいから，このよう

な3つのグループに分

一e“一
р刀i吻／」）

図2．4．28一軸圧縮試験の結果

Cs（り／d）

om　　　　O．ro

けて議論を進めることは妥当であるnなX・　SP一皿試験では

載荷時の含水比が特別に高いので，これに関しては別個に述

べるo

　それぞれの試験において，各荷重段階における載荷板の沈

下量と時間との関係を図示したのが図2．4．30，図2．4．31，

図2　．4．32である。また，各荷重段階における最終の沈下量

とそのときの載荷重との関係を示したのが図2．4．33，図2．

4．34および図2．4．35である。図2．4．30と図2．4．33は第1

グループに，図2．4．31と図2．4．34は第2グループに（ただ

しSP一皿試験も含む），また図2．4．32と図2．4．35は第3

クループに関するものである。これらの図から，粘士単独地

盤の場合には，複合地盤の場合に比較して全般に沈下量が大

きく，また破壊荷重もかなり小さいことがわかる。
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図2．4．29べ一ン試鹸の結果
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図2．4．30載荷板の沈下量と時間の関係
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図2．4．31載荷板の沈下量と時間の関係
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図2．4．32載荷板の沈下量と時間の関係
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　　　図2．4．35荷重と沈下量の関係

さて・はじめに第2のグループ，すなわちC一皿，C－0，

P－9．　SP－rv試験の結果からみてみよう。いまC一皿試

の結果を除くと，SP－il，　SP－W試験における破壊荷重

C－0試験にお・けるそれをはるかに上まわb（前者は後者

約2倍），砂ぐいで地盤改良した効果が顕著にあらわれて

る。この2倍という数値自体は，すべbの範囲，粘士の粘

力，砂ぐいの密度，すべり面上の応力などによつて変つて

るから，それほど重要ではないが，破壊に対する限界抵抗

が著しく増大することと，沈下抑制の効果があることは注

に値する（破壊荷重に関する解析的な取扱いと考察はのち

示す）。またSP－U試験とSP－rv試験を比較すると，

P－rv試験の方が明らかに沈下量が小さく，沈下を抑制す

効果が大である。SP一皿試験とSP－Iy試験にお・ける地

の相違点は，表2．4．4に示すように，後者における初期の

　験　名� P－1� P－‖� P唱� P－W� P二V� P¶

ぐいの密度
i9／c㎡）�

．56� ．40� ．45� ．60� ．63� ．48

　　表2．4．4各試験における砂ぐいの初期密度

ぐい密度が前者におけるそれよりも大きいことである。そ

てこれが原因して，両者の沈下量に差を生じているものと

えられる・しかし，図2．4．34をみればわかるように，両

の限界抵抗力には一見差があらわれていないようにみえる．

れは，室内模型実験の性格上，すべり面が横切る砂ぐいの

本数が少ない（合計10本）ことに加えて．一段階の荷重

かなり大きくしたので，厳密な意味での最大抵抗力を把握

ることができなかつたことによるものである。ただし図2．

．31からわかるように，SP－　rv試験ではSP－E試験よ

も大きな最終段階荷重を，15分間ではあるが保持してい

。

ところで，C一皿試験における載荷時の地盤含水比は，表
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2・4．2に示してあるように，C一皿試験にお・けるそれとほと

んど同一であるにもかかわらず，その破壊荷重があまりVCも

大きぐですぎている。これは以下のようなことに原因した結

果である。すなわち，前にも説明したように，C－il試験は

予備実験の性格をもつてお・り，士槽に練返し粘士を充てんし

てから圧密試験開始までに．種々の制約があつて2箇月間も

の長期間放置せざるを得なかつた。このため，自重圧密や粘

土のシキソトロピー効果などに起因して，圧密後の非排水せ

ん断強度が，含水比の割には他の場合にくらべてかなり大き

くなつた。このことは，さきに示した一軸圧縮試験の結果で

ある図2．4．28をみれば明らかである。あと一つの原因は載

荷試験の方法に関係している。4．3節で説明したように，C

一皿試験に関しては載荷にオイルジヤツキを用いず，鉄板を

栽荷板の上に積重ねていく方法をとつた。このため，載荷板

が変位の進行とともに斜面の方向へ傾いてきたとき，荷重で

ある鉄板の端が地盤表面に触れるのを避けることができなく

なつた。そこでやむをえず，載荷板が傾かないようtc鉄板を

片寄せて積む以外に方法がなく，このため結果的には，すべ

りを生ずる起動モーメントを人為的に減少させることになつ

てしまつた。以上のような原因によb，C一皿試験にお・ける

破壊荷重はかなり大きくなつたわけである。したがつて，こ

れはあぐまでも予備実験としての参考資料にとどめるべきも

のである。

　さて，第1グループのC－1試験お・よぴSP－1試験の結

果も，やはり参考資料にとどめるぺきものである。なぜなら，

表2．4．1お・よび表2．4．2からわかるように，粘性土部分の物

性や載荷時の含水比が等しいにもかかわらず，この両者にお

ける一軸圧縮強度に少し差がある（図2．4．28参照，この原

因は明らかでない）ことに加えて，上記C－a試験の場合と

同様の欠点があるからである。しかし図2．4．30，図2．4．33

は，粘性土地盤が砂ぐいを含むことにより，沈下が抑制され，

そして破壊荷重がかなb大幅に上昇することを示す一つの参

考資料にはなりうるものである。

　つぎに，載荷時の粘ニヒ部分の含水比が，ag　2グループより

も全般va　4％前後小さい第3のグルーフ～すなわちC－　rv，

SP－V，　SP－W試験の結果をみてみる。図2．4．32と図2．

4・35をみればわかるように，前述した各場合と同慌複合

地盤の破壊荷重は粘±単独地盤のそれにくらべてかなb大き

く，また同一荷重に対する沈下量は小さくなつている。これ

らの各地盤における粘性土の非排水せん断強度は，図2．4．田

と図2．4．29からわかるように，一軸圧縮試験結果では複合

地盤においてやや大きくでているが，ペーン試験結果ではま

つたく変らず，両者はほぼ同一と考えてよいであろう。した

がつて上記の支持力の差は，砂ぐい打設の効果として評価で

きるものと考えられる∩またSP－V試験とSP－yl試験を

比較すると・前者ではm（砂ぐい1本の影響圏の直径と砂ぐ

いの比）が4，後者では3であるにもかかわらず，同一荷重

に対する変位量は前者，すなわちSP－V試験の場合の方が

小さい。また図2．4．35にみられるように．両者の限界支持

力にはほとんど差がない。これは，主として，SP－V試験

における砂ぐい密度がSP－VI試験におけるそれよりも大で

あることに原因しているものと考えられる（表2．4．4参照）。

なt’13～4％程度の含水比の相違によつて，粘士の非排水

せん断強度がかなり大幅に影響を受けることは周知のとおり

であり，この事実は今回使用した粘性土の場合にも明らかで

ある（図2・4・28と図2．4．29参照）。そしてこれが，上述した第

2グループと第3グループの支持力や変位量の差となつてあ

らわれてきていることはいうtでもない（図2．4．34，図2．

4・35を比段すれば，この両グループに明らかな差があるこ

とがわかる）。

　最後に．SP－‖試験の結果についてみてみよう。すでに

説明したように，SP－U試験にお・いては意図して高含水比

の初期条件から圧密試験を開始した。その結果，当初予想し

ていたとおり，圧密後の含水比は50％と他の場合にくらべ

てはるかに大きな値となつた（表2．4．2参照）。これによる

当然の帰結として，SP－ll試験にお・ける粘士の非排水せん

断強度は他の場合にくらべてかなり小さくなり，そのため，

載荷試験における破壊荷重も特に小さくなつたわけである。

しかし，破壊荷重が小さいとはいえ，なお・，含水比が6％も

低い粘土単独地盤C－it試験の場合の値よりも少し大きくな

つていることには注目しておかなければならない。すなわち

ここにも，砂ぐいを打設することの効果があらわれていると

いえる。

4．5．2　破壊面について

　破壊面の形状その他について説明する。破壊面は，載荷試

験終了後，地盤を種々の縦断面で切断して調べた。縦断面の

一例を示すと，写真2．4．2～写真2．4．4のようである。これ

らはSP－N試験の場合であり，砂ぐいを含む3っの断面に

ついて撮影したものである。対象が土であり，しかも大部分

が柔らかい粘士であるから，破壊面がいわゆる単純な
ロ　　　　　　　　　　　　　　　　　　　”

single　plane　にならないのは当然である。しかし写真に

みられるように．砂ぐいを横切る破断面の位置とその状況は

かなり正確に把握することができる。また当然予測されるこ

とではあるが，破壊面の発端の位置は，斜面の反対位置にお・

ける載荷板の縁であつた。さらに，実験の終期にすべり士塊
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写真2．4．2　縦　断　面　○　例

写真2．4．3縦断面の例

　　　　　写真2．4．4縦断面の例
の移動が観察されたが，この士塊が押し出してきた位置は，

C－U試験の場合を除き他のすべての試験にk・Viて，明らか

に斜面下端の位置，すなわち斜面先であつた。このことは，

破壊面の末端が斜面下端部であることを示している。以上の

結果を総合して破壊而の形状を図示すると，たとえば図2・4・

36のようになる。これは写真2．4．2，写真2．4．3に示した

2つの縦断面を重合せたものであり，図中斜線をつけた部分

は，砂ぐいのところで明確な破断面を生じなかつた部分であ

る。以上のような結果は，複合地盤に関する他の試験の場合

もほぼ同様であつた。なむ，このような破壊面の形状がのち

　　　　　　図2．4．36　破壊面の観察例

に説明する安定解析の重要な要素になることはいうtでもな

いが，図2．4．36からもわかるように，この形状を，載荷板

の縁と斜面先を通る円弧で近似してもよいであろう。ただし

これはあくまでも士質工学における一つの便法である。なぜ

ならば，簡単な単純曲面としなければ，実際問題として安定

解析ができないからである。しかし実際には，破壊面は単純

な一つの曲面ではなく，明らかにある領域をもつたものであ

る。したがつて，この意味では，破壊面とかすべり面という

よりも，破壊領域を代表する一つの曲面．とでも呼ぶ方がよ

り厳密であるが，記述の簡略上，慣習に従い破壊画すべり

面などと書くことにする。

　砂ぐいを含まない粘士単独地盤の場合には，地中にお・ける

破壊の領域を複合地盤の場合ほど正確には把握できなかつた

が，それでも大体の位置を見出すことはできた。またすべり

士塊が押し出してきた位置は，C－e試験の場合を除き，明

らかに斜面先であることが確認さ九発端の位置もやはり載

荷板の縁であることが明らかであつた。このような事実から，

破壊領域を代表する一つの曲線を描くと，やはり載荷板の縁

と斜面先を通る円弧で近似してよいと考えられた。なおC－一一

8試験の場合のみ，破壊面の末端は，のちの解析のところで

示すように，斜面先の少し上部の斜面内にあらわれた。これ

は，tsそらく次のことに原因していると考えられる。図2．4・

9からわかるように，C－8試験では圧密を途中で中断して

いる。このため，粘士層上部と排水面に近い粘士層下部とで

は，圧密中断時において圧密の進行程度が異なり，したがつ

て，載荷試験時において地表面下20　cm程度までの粘土の強

度と，それ以下の粘土の強度に多少の差があつたものと考え

られる。このことは含水比の測定結果によつて推定された。

すなわち，地表面下20㎝までの平均値が44．0％　（表2・4・

2参照）であつたのに対し　20～30㎝の位置から採取した
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試料についての平均値は42．7％であつた。以上のことに原

因して，破壊面の位置が他の場合よりもやや浅くなり，その

先端が斜面内にでてきたものと考えられる。

4．6　載荷試験結果の解析と考察

　前節にtsvaて説明した載荷試験の結果を解析する。さきに

述べたように，破壊領域を代表する曲面，すなわち破壊面は

一応連続した円弧で近似してよいと考えられるので，解析は

円弧すべb計算によつて行なう。またその方法としては，主

として全応力解析法を用いる。説明の便宜上まずはじめに

粘±単独地盤に関する試験結果を解析し，そののちに砂ぐい

を含む複合地盤についての解析結果を示して，種々の検討を

加える。

4．6．1　粘土単独地盤について

　計算はスエーデン法によることとt”，電子計算機（KDC一

皿）を用いた。

　解析の対象となる断面を図2．4．37に示す。図のようなす

＝

性”。

＝F
cR．E　1、
u　　　　　●

．EMx．＋a」i加

　●　●

　　　　RZI．
rc＝　　　　　‘

＝　rc　c

　　　　　　図2．4．37解析の対象となる断面

べり円と任意の細片を考え，すべり円の半径をR，細片の重

量を乃，細片の重心と円の中心との水平距離をari・等分布し

ている上載荷重の強度をP，上載荷重の幅をB，荷重の重心

と円の中心との水平距離を・，また細片底面の弦長をliと

すると，抵抗モーメントMrと起動モーメント灼は，周知

のように次式であらわせる。

　　Mr　・・　c．　R・s∠i

　　　　　　　　　　　　　　　　　｝　（2．4．1）
　　M　＝却．α．＋aBp
　　　O　　　　　　8　　　　　　　●
ここに0　は粘土の非排水せん断強度であり，深さ方向に変

化しない一定値とする（模型実験の解析であるからeは一

定としてよい）。上式より，安全率Fをモーメントの比であ

らわすと次のようになる。

2炉・arrr＋aBp
　8　t

（2．4．2）

上式からわかるように，κは，上載荷重，土の単位体積重量

（r），仮定したすべb円の中心と半径の関数であり，これ

が与えられると定まつた値となる。したがつて，載荷試験結

果を解析する場合，図2．4．37における載荷板の右端を通る

多くのすべり円についてκを計算しておくと好都合である。

なぜなら，κを計算してts〈と，種々の要因によるCuの変

動がFに与える影響を簡単に調べることができるからである。

なお体節では，載荷試験結果の解析を目的としているから，

原則として，上式の安全率が1の場合を問題としているわけ

である。

　さて，前節に示した結果をもとにして，解析の条件として

必要な各試験における破壊荷重Pf・粘土の単位体積重量「c

および非排水せん断強度を整理して表示すると，表2．4．5の

ようである。すでに説明したように，載荷試験は定荷重方式

試　験　名 C　－　1 C　一　皿 C　－　■　　C　－W

ρ∫（㎏ノ雄） 0，197 0，228 0．117　　0．254
γ（9／翻）c

1．8 1．8 1．8 1．8

o鯵侮／　㎡）

一軸
　0．055
i0050～QO61）

　0．061

iPO5（LOO80
　0．033
iOD28、0042

0，065

U～0080）

ペーン
0．〔B4

pO25＝13）
O，058

iQO48、0．⑭）

　　　　　表2．4．5破壊荷重と地盤の諸係数

で行なつたので，厳密な意味での最大抵抗力は見出せないわ

けである。しかし粘±単独地盤に関するこれらの試験におい

ては，すべて，最終段階の載荷重を実際上与えることができ

なかつたか，あるいは与ええたとしてもこぐ短時間すらその荷

重状態を保持できないほど急速に破壊が起つたので，所定の

載荷時間を保持しえた最大の載荷重をもつて，地盤の破壊荷

重とした。また粘土の非排水せん断強度ewは，図2．4．28，

図2．4．29をみればわかるように，かなりはらついている。

そこで，表2．4．2に示した含水比を参照して各地盤の含水比

に対応するeu値を図中の直線から読みとつて示すと同時に・

ばらつきの範囲を（　）内に示した。一軸圧縮試験による値

とペーン試験値のいずれがより信頼度が高いかは一概に言え

ないので，両者の値を並列して表示した。ただし，C－1，

C一皿試験においてはべ一ン試験を行なわなかつた。またこ

れらの地盤における0　値は図2．4．28の直線から逸脱して

いるので，各値の平均値をもつて含水比に対応するCu値とし
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た。なお，地盤の単位体積重量rcは，各地盤からサンプリ

ングした一軸用の供試体をもとにして測定したが，その結果，

rcは大体1．75～1．859／㎡の範囲内でぱらつき，平均値

はすべて1．89／赫前後となつた。軟らかい粘士供試体の体

積測定時の状況を想起すれば容易に納得されるように，測定

されるr。の精度には限度がある。そこで解析には，小数点

以下2桁目を四捨五入して，表に示すように1．89／㎡を用

いることにした。

　さて，計算の対象としたすべり円は，その発端の位置を載荷板

外端に固定し，末端の位置を斜面内，斜面先，斜面外の種々の位

置に変えたものである。計算にむいては，精度をあげるため

に，すべり円内の士塊の分割数（細片，すなわちスライスの

個数）を30　とした。各場合についての円弧すべり計算の結

果は図2．4．38お・よび表2．4．6に示してある。図2．4．38に

c－N

c一皿

図2．4．38円弧すべり計算の結果

試　験　名 C　－　1 C　一　皿 C　－　1 C　－　W

κ（α靹の 20，352 17，863 31，707 16，190

図24．田

g　用
　1．119
ｿ018～1241

　1．089
iQ893～1429

　1．046

P888～133
　1．052

O745～1295）
恥π

図2429
g　用 一

　1．078
I793＾】136》

0．9鉛

V77～113》

表2．4．6　円弧すべり計算の結果

は，参考のために，C－vr試験の場合に関するκの等値線が

描いてあるが，この形状は他の場合もほとんど変らない。図

中の円弧は臨界円を示している。臨界円の先端は，予想どts

り斜面先付近となつているが，C一皿，　C－・　rv試験において

は厳密には斜面先va　一一致せず，斜面下端からそれぞれ1　cm　ts

よび2Cm上部の斜面内となつている。しかしながら，斜面内

を通るこれらの臨界円に対するκの値を，C－1，　C－1試

験の場合と同一の斜面先円に対するκ値と比較してみると，

C－∬試験では後者が前者よりもO．OO9，またC－　rv試験の

場合にはO．024だけ大であるにすぎない。すなわち，両者の

差はきわめてわずかであり，さらに安全率に換算すると両者

に差をつけることは無意味であることがわかる。いいかえる

と，破壊面の先端が斜面先を通つたり，わずかに斜面内に入

ったりするような種々のすべりは，力学的にいつてほとんど

同程度の可能性を有しているといつてよいであろう。また表

2．4．6には，臨界円に対するκの値と最小安全率Fmi　nの値

が示してある。Fminの値は，一軸圧縮およびペーン試験の

両者によるCu値に対して計算されており，（　）内の値は

表2．4．5におけるe“の上下限値に対するF，niAの上下限値

である。

　上に示した図2．4．38をみれば，κの等値線の形状は斜面

と直角方向に形成さ札一般の斜面の安定計算においてわれ

われが得ている経験に矛盾しない。また表2．4．6において，

いわば平均的なCu値に対して計算された最小安全率すな

わち実際の破壊に対応する安全率も大体妥当な値となつてい

る。このことは，従来経験的に知られているように，円弧す

べりを用いた全応力法がかなり有効であることを実証してい

る。しかし一方，表2．4．5，表2．4．6を対比してみればわか

るように，㌦値の変動の安全率に与える影響がきわめて大

きいことに注目しなければならない。今回の室内実験の場合，

全般VC　Cb値がかなり小さいから，この影響が特に顕著にあら

われているわけであるが，いずれにしてもこのことは実際設

計上非常に重要なことである。そして，設計にさきだつて地

盤のせん断強度をできるだけ正確に把握する必要があること

はもちろんであるが，同時に，第1編第9章で指摘したよう

に，確率統計的立場から安全率を規定していく必要のあるこ

とを示唆している。

　C一ロ試験においては，破壊面の先端が斜面先ではなく，

斜面内にあらわれたことをすでに述べた。観察された破壊面

の先端の位置は，斜面下端から2～3・cm上部であつた。この

点について倹討するために，破壊面の先端が図2．4．39中の

A，B，　C，………，1の各位置となる場合に関して，やは

bすべり士塊の分割数を30として数多くの計算を行なつた。

上記の各位置に対応するκの最小値を，それらを与えるすべ

り円の半径とともに示すと表2．4．7のようである。これらの図表

をみればわかるように，破壊面の先端が斜面上部から下部に移る
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図2　．4　．39　計算の対象とした種々の円弧

につれてκの値は小さくなり，斜面先を通りすぎるとまた上

昇している。いいかえると，図2．4．38にも示したように，

計算上は斜面先を通るすべり円が臨界円となるわけである。

ところが実際には，BあるいはC点を通るすべり面にそつて

破壊が生じている。これは，4．5節において説明したように，

載荷面20㎝以下tlc　k・けるe“が少し大きかつたことにも原因

していると考えられるが・これと同時に以下のような検討を

行なつてみれば，現実のすべりが．計算上の臨界位置からこ

の程度はずれることは，士質工学的見地からみてむしろ当然

であると考えられる。すなわち，Cu＝0．033㎏／㎡として

安全率を計算してみると，点Bおよび点Cを通るすべり円に

円弧の先端 A B C D E F G H 1

輪‘n（㎡／㎏） 32，797 32，265 32，050 31，866 31，707 32，911 33，911 34，811 36，466

R　（　㎝　） 33．54 37．48 38．32 39．17 40．03 39．00 38．15 39．12 39．45

表2．4．7　すべり円の半径とKninの値

対する最小安全率がそれぞれ1．064，1．057であるのに対し

て，点Eを通る臨界円に対する安全率は，すでに表2．4．6に

示したように1．046である。前者がわずかに0．015程度大で

あるとはいえ，その差はきわめて小さい（破壊面の先端がA

点以上になると安全率は1．082以上，またG点以降になると

1．119以上となる）。以上のことからも，4．5節において，

C－9試験の結果を他と同列に扱つて種々の比較検討を行な

つたことは決して不当ではないといえる。なお，すべり円の

先端が斜面先を越えてF，G，　H，1などの位置にくると，

斜面内にむかう場合にくらべて，κの上昇程度が大きくなる

ことが表2．4．7より明らかである。この結果は，破壊面の先

端が斜面先外の地表面上にはあらわれなかつた（C一厨試験

以外では先端はすべて斜面先）という実験における観察結果

を裏付けており，前節にtsいて，粘士単独地盤の場合の破壊

面も載荷板外端と斜面先を通るとした推論が妥当であつたこ

とを示している。

　ところで上述したように，これらの計算では精度をあげる

ために，すべり円内の分割数を30としているが，つぎに分

割数の多少が計算結果に与える影響を調べてみる。なぜなら，

「般に手計算で行なわれる設計計算では，計算の簡略化のた

めに分割数は5～10程度とされるのが普通であり，またの

ちに示す複合地盤に関する解析がすべて分割数を5～6程度

とした手計算で行なわれているので，上記の影響を調べてk・

く必要があるからである。図2．4．38に示した各試験にtsけ

る臨界円に関して，分割数を種々変えてκを求めた結果が表

2．4．8である。これをみればわかるように，分割数が少なぐ

　　　≡

ﾐ C－1 C一皿 C一口 C－W
5 20，383 17，875 31，855 16，191

10 20，360 17，867 31，744 16，191

15 20，355 17，864 31，721 16，190

20 20，353 17，864 31，713 16，190

25 20，352 17，863 31，709 16，190

30 20，352 17，863 31，707
16190　　・

表2．4．8すべり士塊の分割数とκの関係

なればκの値は大きぐなる。しかしその変動量はきわめて小

さく，分割数がたとえ5となつても，分割数30の場合にく

らべて0．5％前後大きくなるtcすぎない。この値自体は，対

象となる地盤，設計断面あるいは解析法などによつても異な

ることが予想される（たとえe＃i　Spencerは，有効応力法を用

いて，分割数が少なくなると計算される安全率に2％前後の

差異が生ずることを示している61。しかしながら，以上に示

した結果は，少なくとも今回の実験結果の解析においては，

分割数の多少が計算結果に及ぼす影響はほとんどない，と結

論してよいことを示している。
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4．6．2　複合地盤について

　ここでは，砂ぐいを含む複合地盤に関する解析結果を示す。

計算はすべて手計算により行なつた。説明の便宜上，計算に

用いた応力分布式，地盤の力学係数などについて述べたのち

に，各試験に関する解析結果を示す。

（1）　応力分布について

　計算には3．6節に示した著者の提案する方法を用いるが，

それにさきだつて載荷重による地中応力分布をどのように考

えるかが重要な問題となる。すでに第3章で指摘したように，

著者の安定計算法では複合地盤表面での砂ぐいへの圧力集中

を認めるから，実際問題として，NewmarkやWestergaard，

あるいはOs　terbergなどの計算図表を用いることは．かえつ

て不便かつ困難である。また，地盤そのものが決して弾性体

ではないことに加えて，さらに，変形特性の異なる砂ぐいと

粘性士によつて構成される複合地盤に，この種の厳密な弾性

解を適用してもどれほどの意味があるかは疑問である。地中

応力分布に関しては実状にあつた，より優れた理論や経験式

が見出されないかぎり，士質工学におけるこの最も困難な問

題点は解決しない。しかし現時点にお・いては，少なくともこ

のような砂ぐいを含む複合地盤にお・いては，計算が簡単であ

り，またある程度実験的にも検討されているK691erの直線

分布式を用いる以外に適当な方法はないように思われ，また

これが，土質工学的な意味において，上述の弾性解よりも劣

るとは考えられない。そこで，本節にお・ける解析においては

K禽lerの修［E直線分布式すなわち図2．4．40を参照して．

図2．4．40　Kbglerの修正直線応力分布

pB
σ8＝
　　β十Zごαπψo

（2．4．3）

を用いて必要な深さZにおける鉛直応力σzを求めることに

する。式中の各記号は図ec示すとおりである。

　さて実際ec上式を用いて計算するec際しては，応力伝達領

域の境界を与える角処をいくらにするか，また着目してい

る位置での水平方向の応力1〈Otにおける土圧係数Kをいくら

に選ぶか，などの問題が生ずる。以下の解析においては，特

にことわらないかぎり，複合地盤表面における粘土部分への

載荷重Peは朽　：45へで，また砂ぐい部分への載荷重Psは

耽＝30°で分布するものとした。またKとしては，従来の

経験に照らして常識的な値である0．5を用いることeeした。

＿様地盤に対して鞠蜘培一ぱをすすめているが7）こ

の角度は30°～70°の範囲であるというのが現在における定

説のようである碧一般ee　V。＝45°がよく用いられているの

ee加えて，今回の解析では載荷板の片側に斜面が存在する（

図2．4．7参照）ことなども考慮して，Pcに対しては耽＝

45°とした。またPsに対する耽　を小さくとつたのは，常

識的に考えて，砂ぐい上への圧力はある程度砂ぐいを通つて

直下ec伝達されていくことが予想されるから，この効果を考

慮しようとしたためであるoしかしVo＝3寸や45°には，

実験その他ecよる確たる裏付けはなく，推測の域を出ないこ

とをことわつておかなければならない。応力分布に関しては

今後究明していかなければならない最重要の問題であるが，

少なくとも，P、に対して賜＝3（ア　とすることecよつて，

もしこのようなことが実際に起これば当然砂ぐいに隣接する

粘土部分が破壊していなけれぱならない，などという矛盾一

この矛盾についての注意はすでeこ第3章で述べた（図2．3．5，

図2．3．6参照）一が生じないことは確めた。

　複合地盤では，有限面積をもつて点在する砂ぐいへの接地

圧が，他の粘土部分におけるそれと異なるので，実際には，

応力は三次元的に分布するであろう。しかし三次元的分布を

考えるeeは，いずれの応力分布式を用いるとしてもそれ自体

eeあまりにも問題点が多すぎ，また計算も非常に面倒である。

ここでは二次元的分布を仮定して計算を行なうが，この是非

に関する厳密な議論は今後の研究に待たなければならない。

（2）　地盤の力学係数などについて

　各試験における破壊荷重Pf，　砂ぐい部の単位体積重量rs

と内部摩擦角ψ，粘性土部分の単位体積重量rcと非排水せ

ん断強度Cuなどを整理すると表2．4．9のようである。粘土

単独地盤ec関する試験と同様，破壊荷重としては所定の載荷

時間を保持しえた最大の荷重を採用した（図2．4．33～図2．

4．35参照）。

　計算において，r．を1．6夢／㎡としたのは次の理由によ

る。複合地盤をつくるときの砂ぐいの初期密度璃表2．4．5
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F

試　　験　　名 SP－1 SP－0 SP－∬ SP－W SP－V sp－W
㌧（㎏／㎡） 0，522 0，125 0，225 0，225 0，350 0，350

γ．（9／c㎡） 1．6 1．6 1．6 1．6 1．6 1．6

φ　（　°　） 38 38 38 38 38 38

rc（9／㎡） 1．8 1．8 1．8 1．8 1．8 1．8

　　oμ

iKg／沸

図24．28

g用
　0．086
i0．07声0．090）

（0．014） 　　0．042
i0．03参0．048）

　0．040
i0．033・0．056）

　0．080
i0．06（ト0．100）

　0．071
i0．062・0．100）

図2．4．29

g用
（0．018） 　0．040

i0．033・0．050）
　　0．039
i0．03ト0．050）

　0．068
i0．050鴫）．074）

　0．062
i0．05ト0、074）

　　　　　　　　　　　　　　　　　表2．4．9

に示したように1．40～1．639／㎡であつたが，容易に推測

されるように，圧密後，すなわち載荷試験時のrsを正確ec

知ることはほとんど不可能であつた。しかしO．3　Kg／㎡の圧

密圧力で圧密したわけであるから，初期密度が小さいもので

はかなり大幅ee，また初期密度が大の場合でも，初期状態よ

り少しは砂ぐい密度が上昇していると考えられる（圧密試験

後の測定によつて，すべての試験において砂ぐい部の沈下が

確認されている）。複合地盤中の砂ぐい部の含水比は8％前

後であつたが，豊浦標準砂に関する従来の経験では，含水比

7～10％の湿潤状態でγsnurは1．70～1．75　g／ons，　rseninは

1．50～1．55　g／ed程度である。当然多少の誤差は避けられな

いが，以上のことから推論して，解析にはrs＝1．69／励を

用いることにした。なお，小数点以下2桁まで仮定してもあ

まり意味がないと考えられた上，rsの多少の相違が解析結

果に及ぼす影響がきわめて小さいことを確めてある。

　ep　＝38°を解析ec採用した理由は次のようである。上述し

たことと同様従来の経験や研究によると，完全に乾燥あるい

は飽和した標準砂においてはqnin＝0．66，　qnax＝0．88

倫水比が7～10％とすると，これらに対応するrsmax，

r減nの範囲が上記のようになる）程度であり，これに対す

るψはそれぞれ4窮35°程度であ93試みに，豊浦標準砂の

排水試験結果である図2．2．7に基づいてヒ㌔ク強度で整理す

るとep　＝4f　25’であり，残留強度で整理してもψ＝36°25’

となる。このような複合地盤の破壊を問題にする場合には，

砂ぐいのψとしては，残留強度に近い値ec対するψを用いる

ぺきであることをすでに第2，第3章で指摘した。したがつ

て，もう少し小さいψを用いた方が妥当のようVCも思える。

しかし一方，今回の実験の場合には砂ぐいを横切るすぺり面

への伝達応力が小さいので，5°以下の9の相違が解析結果

ec及ぼす影響はきわめて小さく，また実験における砂ぐいは

不飽和状態ecあるから，実際には当然みかけの粘性が存在す

破壊荷重と地盤の諸係数
るはずであるにもかかわらず，解析ではこれを省略すること

にしている。以上のことを勘案して，ψ＝38°を用いること

にした。

　rc＝1．89／㎡　としたのは，粘土単独地盤に関して前

述したのと同じ理由ecよる。またeuも図2．4．28，図2．4．29

に従つて，表2．4．5の場合と同様ecして表中に示した。ただ

し，SP－1，　SP一皿試験においてはベーン試験を実施して

いない。またSP一皿試験では，粘土供試体が軟らかすぎて

一軸圧縮試験結果の信頼性が低かつたので，図2．4．28，図

2．4．29中の直線を外挿して求めた値を表中ec記入してある。

（3）　計算の対象とする破壊円

　計算は手計算で行なうため，数多くのすべり円弧に対して

試行計算を実施することは非常に手数がかかる。そこで，解

析の対象とする最小安全率円をはじめから定めておいて言†算

を実施したい。この場合最初に考えられるのは，各複合地盤

を，まずはじめに，砂ぐいを含まない粘土単独地盤であると

仮想し・各試験でのPfに対するすべり計算を実施して最小

安全率円を求め，こうして求めた最小安全率円をもつて複合

地盤における臨界円であると仮定する方法である。いいかえ

ると，砂ぐいの有無ecかかわらず，最小の安全率を与えるす

べり円は変らない，と仮定するわけである。これは一般の実

際設計においても用いられる方法であり，そして，実際ecは

両者が異なることはもちろんであるが，3．7節の試算例にも

示したように，これが，結果的に算定される安全率に与える

影響は比較的小さいようである。しかし今回の実験結果に関

して上述の方法を用いると，実際の観察結果とかなり隔った

円を臨界円であると仮定しなければならない場合が生じてく

るo

　そこでここでは，破壊面に関する試験後の観察結果（例を

写真2．4．3～写真2．4．5および図2．4．36に示したように，

すべての試験において破壊面の起終点は載荷板縁および斜面
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先と推定された）と粘土単独地盤の場合の計算結果を参考ee

して，図2．4．38ee示したC－1，　C－1試験の場合の臨界

円，すなわち斜面先を通り半径40．Oonの円と同じ円弧を，

すべての複合地盤における臨界円と仮定して計算を行う。こ

の円弧と，前述したような仮想の粘土単独地盤における最小

安全率円との差違などについては，個々の試験の解析におい

てふれる。

（4）SP－1，　SP－U，　SP－N，　SP－IV試験結果の解析

　これらの試験地盤における砂ぐい径および砂ぐいの配置は，

すでに図2．4．4に示したように同一である。

　まずはじめte，　SP－1，　SP－rv試験の解析結果を示す。

図2．4．41は地盤の平面図と縦断面図を示している。第3章

（A－A断面）

図2．4．41　地盤の平面と縦断面（SP一皿，鳥rv）

に従うものとし，P，，ρ。による地中応力を必要とする所定

の深さ，すなわちすぺり面が砂ぐいを横切る位置で重合せて

すべり面上の鉛直応力を決定した。そして上圧係数Kを0．5

として水平方向応力を求め，これらによるすべり面上の法線

方向分力を求めた。すぺり円弧内の土塊の分割数は5個とし

た。いま仮りに粘土のCuと砂ぐいにおけるψを一定として

おくと，式（2．3．12）に示したようte　F、やFcは荷重分担

比nのみの関数となる。しかし，ψは一定であるがeuは変

数であるとすると，Fs，　FcはそれぞれnとCuの関数とな

る。すなわち，

　　Fs，　Ft　＝　f（n．　Ou　）　　　　　　　　　　　　　　　（　2．4．4　）

F．とFcを等置することにより，つぎの関係が成立する。

　　f（n，　Cu　）＝0　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2・4．5　）

したがって，複合地盤全体としての安全率Fはっぎのようec

かける。すなわち，nを与えると，

　　F＝　f（Cu　）　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2◆4．6　）

具体的な計算結果を以下vc示す。　Pf　＝0．225　Kg／㎡を与え，

図2．4．41中のA－A断面，B－B断面を用いて計算すると

次のようになる。ただし各応力の単位は㎏／㎡であり，計算

に際しては砂ぐいを等断面積の正方形におきかえてある。

　　　241Cu
Fc＝
　　52Pc＋1．31

　　116．85P』十203．041P¢十（9．81＋1732（「u）

Fs＝
　130．69Ps十389．31Pc＋　12．71

65．13P．十99・06　Pc＋（9．59＋1972Cu　）

（AA断面）

（族B断面）

（2．47）

で説明したように，砂ぐいがこのような正三角形配置で，か

っ今回の実験のように破壊領域内の砂ぐい本数が少ない場合

ecは，安定計算に際して，砂ぐいを含む帯状部として図のA

－A断面を用いるか，B－B断面を用いるかecよつて，多少

計算結果が異なつてくる。以下においてはこれら両断面につ

いての計算を行ない，両者を比較する。なお，砂ぐい本数が

多く，載荷面積が大きい実際の設計の場合には，どちらの断

面を用いてもこれによる差はほとんどない。

　SP－1，　SP－IV地盤が砂ぐいを含んでいない粘土単独地

盤であると仮定し，これec　Pf＝0．225㎏／㎡が載荷された

とすると，このときの最小安全率円は図2．4．39においてD

点を通る円弧と同一の円となる。そして，これに対応する

rCmi　nの値は，すぺり士塊の分割数を5にすると18．091，10

にすると18．082となる。さきに述ぺたように，複合地盤の

臨界円は斜面先を通る半径40㎝の円弧であると仮定するの

で，上記の仮想粘土地盤における最小安全率円とは少し異な

るが，両者の差は小さい。地盤内への応力分布は式（2．4．3）

　　　　86．39Ps＋443．61Pc十　12．32

P－＿竺．－　18
　c
　　　n　　　75十5π

Fs＝Fcとおいて整理すると，　A－A断面を用いた場合には

式（2．4．8），B－B断面を用いた場合には式（2．4．9）が

得られる。

（2、854，522％　－　14，102）㎡＋（43，454，0SScμ一2，254，898）n

＋（9，543，375Co－4，541，122）＝0 （2．4．8）

（1，883　，455　Cb　一　7，　992）n2＋（28，789，290　c】－　1，278，493　）n

十　（8，064，225cu　－2，588，306）　＝　0 （2．4．9）

種々のCu値に対するn値を求めると同時ee，これらを用い

てFぷ，Fc　すなわち複合地盤の安全率Fを求めて図示する
　　　　　，
と図2．4．42のようである。解析においては臨界円を仮定し

ているので，ここに計算されたFは厳密ecはF垣nではない
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1：：1

　1．0↑

　0．9

O．8

O．7

0．02　　　　　　　　　0．03　　　　　　　　　0．04

　　－一一一一一→）c“（Ky／侃3）

しA’A、

LS’s）

25

20

15

10

0．05

図2．4．42　Fm　in’nとCuの関係（SP－　m，SP－IV）

かもしれないが，この誤差はごく小さいと考えられるので，

これらの値をFminと書くことにする。

　図2．4．42において顕著なことは，Cuが小さいほど，すな

わちFnti　nの値が小さいほど荷重分担比が大きくなつている

ことである。この傾向は，この種の複合地盤の特性，すなわ

ち，粘土部分が弱ければ弱いほど砂ぐいがより多くの荷重を

負担しようとする当然の結果であり，著者の安定計算法が妥

当であることを示唆している。表2．4．9に示したように，S

P－■，SP　－W地盤における粘土の平均的なCuは0．04～

0．045　K9／t：7ii程度である。　Cu＝O．04～0．045㎏／㎡とすれ

ば，上‘こ示した図2．4．42より，A－A断面を用いるとF
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　mtn
＝LO78～1・124・B｛B断面を用いるとFmin＝0・975～

1．029・仮りに上下限値の平均値をとつてみるとF　＝
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　m：n
1．027～1．077程度となり・いずれにしても破壊時に対応す

る値としてきわめて正当であるといえる。またこれらに対応

して荷重分担比はn　＝＝9．53～7．44（A－A断面），n＝

えられる。A－A断面，　B－B断面のいずれを用いるかによ

つて，安全率に0．1程度の差を生じているが・前述した室内

実験の性質上この程度の相違はやむをえない。なお，もし

地盤が砂ぐいを含まないとした場合には，さきに示したよう

にκの最小値は18．09程度であるから，e＝0．04～0．045

Kg／66に対してFm　in　＝0．724～0．814となる。この値を，上

に示した複合地盤に関する結果と比較すればわかるように，

砂ぐいの存在によつて安全率が0．25～0．3程度上昇してい

ることになる。

　SP－n試験における砂ぐいの配置や載荷板の位置も上述

のSP－‘・SP　一　rv試験の場合と同じである。したがつて，

式（2．4．7）中の㌧．．㌧はそのまま用いられる。ただし，

破壊時の平均的な鉛直荷重PfがO．125　Kg／碗であるので・

p．が次式のようになる。

　　　Pぷ

Pe＝一；
　　　n

10

1．3

昭　日　ω

0．9

0．8

O．7

75十sn

（2．4．10）

0．01 0．02　　　　　　　　　　　　0，03

c．（ts／但゜）

25

20

15

10

5

0．04

6．82～5．27（B－B断面）となつており，従来の測定結菓゜）

などから推論して・やはりこれらの値も妥当な値であると考 図2．4．43　F　　，πとeの関係（SP－ll）
　　　　　　mtn
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これを式（2．4．7）のFc，　F，に用いて同様の整理を行ない，

Cu～n関係およびo品～ふ‘＾関係を描くと図2．4．43のよ

うecなる。一方，　SP－1地盤におけるeuは，図2．4．28の

直線を外挿すると0．014㎏／㎡，図2．4．29の直線を外挿す

ると0．018㎏／㎡程度となる。実際の実験値がないので少し

信頼度は低いが，仮りにCu＝0．018㎏／㎡と推定すると，

図2．4．43よりA－A断面ではEhin＝1．OIO　，　B－B断面

ではEni　n＝　O．911程度となり，やや低い目ではあるが大体

妥当な値となる。また荷重分担比はn＝19．84（A－A断面）・

n＝15．12（B－B断面）で少し大きすぎるようtCも思われ

るが，粘性土がこのように軟らかい場合，破壊の極限状態に

おいて実際ecこのような大きな値となつていることも十分想

像される。なお，SP一皿地盤が砂ぐいを含まない粘土単独

地盤であると仮想すると，この場合の最小安全率円は複合地

盤の臨界円として採用したものと同一の円弧，すなわち図2

．4．39において斜面先Eを通る円弧となる。そしてこのとき，

rCmin＝　30．157（ただし，すぺり土塊の分割数は5）となる

ので，Cu＝0．018　Kg／㎡とすると，　F，ni”＝0．543となる。

したがつて，砂ぐいが存在することによりFminが0．37～

0．47程度上昇していることになる。

　SP－1試験においても，砂ぐい径や砂ぐいの配置は上述

してきた各試験の場合と同じであるが，図2．4．44に示して

あるように，載荷板の位置が他の場合と少し異なっている。

A

叩「

　　235．2Cu
Fc＝
　　52P，十1．31

　　104　．49P，十113．35程1＋（8．36十1SO8qμ）

Fs＝
115」8U十404．82Pc十12．49

76．72P，＋141．89P，H－（8．18十1908亀）

（2．4．11）

ミ」い弍

図2．4．44　地盤の平面と縦断面（SP－D

（A－A断面）

やはりいままでと同じ円弧を臨界円と仮定してFcp　F8を求

め・この試験における限界荷重Pf：＝O・522㎏／㎡を用いて

Pc，　P、を求めると次式のようになる。

　　115．18Ps十404．82Pc十12・72

P－⊥－41・76
c

　　　n　　　　75十5π

ただし，すべり士塊の分割数は6にしてある。上式中のFcが

式（2．4．7）中のFcと少し異なるのは，すべり土塊を各細

片に分割する位置が両者において異なるからである。さて以

上の関係式を用いて，Fmin．Cu，nの相互関係を図示すると

図2．4．45のようである。SP－1試験における粘性土の一

12

」1

01

0．9

e』

鬼佃、e）

OJS　　　　　　　　　　O．09

　－一一一一一一一一　c・（k／d）
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0．10

ψ

ー

図2．4．45Emi　n，　nとeuの関係（SP－1）

軸圧縮試験の個数はわずか3個ではあるが，これらから求め

ft　euは，図2．4．28に示したように0．078～0．09㎏／㎡と

なつている。Cu＝0．085㎏偏とすると，　図2．4．45から

わかるように，A－A断面を用いればFmt　n＝1．029，　n＝＝

8．98，またB－B断面で計算すればFmtn＝0．912，　n＝6．10

となる。やはb両断面で0．1程度安全率に差を生ずるが，い

ずれにしてもきわめて常識的な値となつているといえる。な
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ts，　SP・一一1地盤を砂ぐいのない仮想の粘土単独地盤である

と仮定すると，すべbに対する最小安全率円は図2．4．39の

点Aを通る円弧と同一一・vaなb，このときのκ賠π＝8．164

（ただし分割数5）となる。　したがつて，eu＝0．085㎏／編

とするとFmin＝0．694となる。これを上記の値と比較すれ

ばわかるように，やはb砂ぐいが打設されたことによつて

0．22～0．34程度安全率が上昇している。

（5）　SP－V，SP－M試験結果の解析

　これらの試験における地盤の平面図と縦断面図を示すと図

2．4．46，図2．4．47のようである。これまでと同様，斜面先

SP－V試験

　　235．2Cu
Fc＝
　　52P。＋1．26

　58．90R十100．6311←（8．26十ISIO）cu）
Fs＝

135．70P，＋384．30P．＋12．29

64・96Ps＋159．46Pc←（8．83十1810e．）

（A・A断面）

　　117．76Ps十402．24Pc十12．26

P。．。L’　－28

　　n　　　75H5n

SP－VI試験

（B－B断面）

一’
A

　　　　　　　　　　　　　　　　　伶4断面）Fs＝
　　　230．36Ps＋289．64Pc十12．66

　　　115．18Ps十404．82Pc十13・10

　　P，　　　　　　3．15
P，＝一＝
　　　n　　　8十n

　　238θμ
4＝
　　52Pc＋1．35

　233・17Ps十131・511？c十（11・78十1516傷）

（2．4・12）

一層
B

図2．4．46　地盤の平面と縦断面（SP－V）

A

一e ’〉．，・ 一一ﾌトー

一 1　B

（2．4．13）

以上の関係ee基づき，　Fmin，　eu，　n間の関係を求めて図示

すると図2．4．48のようecなり，各曲線の傾向はこれまでに

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　20

載　荷　板

（A－A断面）

図2．4．47　地盤の平面と縦断面（SP－va）

を通る半径40．0㎝の円弧を臨界円と仮定して，Fc，Fsを求

めると次のように左る。ただし，すべb円弧内の土塊の分割

数を5として計算されている。

1．2

i：：1

↑

　o．9

　0．8

0．7

　「g、
・・応あ寒

Fパ弓！z

的雪二s’／

　　L魯！Sl

　f〔・o

　　　！心
　　　LA
　E　tCt’“

、ざ（ζこつ

n（A－－a）

15

10

檎

ガ田虫口拒

　0．n5　　　　　　　　　　　0．06　　　　　　　　　　　　0否07　　　　　　　　　　　　0．08

　　－一一一一c．（Ky／cmt）

図2．4．48　Fmtn，nとCuの関係（SP－V．SP－va）
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示した各試験の場合と変らない。表2．4．9に示したように，

SP－V試験における粘土部分のeuは0．07～0．08㎏／c透，

SP－vr地盤においては㌦＝0．06～0．07㎏／㎡であるか

ら，これte対するFminは，　SP－V試験では0．900～1．00

7（A－A断面），0．973～1．072　（B－B断面），また

SP・・　vr試験では1．148～1．194（A－A断面），0．997～

1．079（B－B断面）となる。SP－W試験においてA－A

断面を用いた場合の値がやや大きいけれども，全般に限界時

の解析結果として妥当な値となつている。またこれらに対応

する荷重分担比は，SP－V試験で2．10～1．72（A－A断

面），3．60～2．88（B－B断面），SP－VI試験では同様

に6．78～5．00（A－A断面），4．62～3．62（B－B断面）

である。SP－ll～SP－rv試験などの場合ecくらべて全般的

にπが小さいのは，粘土部分の強度が大きいことによる当然

の結果であり，従来の測定結果などから考えても，妥当な値

であると思われる。なお，SP－V試験では砂ぐい径が2．6

㎝であるため，破壊面内こ含まれる砂ぐいの本数が他の場合ec

くらべて多い。これが原因して，A－A断面，　B－B断面の

いずれを用いるかによつて生ずるFminおよびnの相違が他

の試験の場合よりも小さくなつていることに注目すべきであ

る。たとえばFminにおける差違は0．07程度であり，これ

までの0．1強tCくらべて小さくなつている。

　ところで，砂ぐいがない場合との比較を行なうために，こ

れまでと同様SP－V，　SP－vr地盤を砂ぐいを含まない粘土

単独地盤であると仮定し，Pf　＝＝0350㎏／㎡を与えて計算

した。その結果，最小安全率円はともに図2．4．39中の点B

を通る円弧と同一となり，すべり土塊の分割数を5とすると，

rCmin＝11．996となる。それぞれの地盤におけるeu値を用

いて計算すると，砂ぐいの存在によつて，SP－V地盤では

約0．1，またSP－VI地盤では0．3～0．35程度安全率が上

昇した勘定となる．

（6）　応力分布を変化させた場合について

　上記の各場合と応力分布の考え方を少し変えて多くの計算

を行なつたが，ここでは代表的なものについて，二，三の結

果をごく簡単に示す。

　K竜lerはのちecなつて（1948年）応力分布を図2．4．

49のように考え，次式を提案している9）

　　　10B
σぷ＝

　　　2Z
（　2．4・14　）

B

ρ

N

　　　　　　　　　　　　　　　　　　450

ﾕo＝45°

@　　　　　　　　　吻

B 2Z一β B

2Z十β

図2．4．49　Kbglerの修正直線応力分布

Pcの分布に関しては上式をそのまま用い，砂ぐい上の荷重

については図2．4．49と同じ考えに従いながら，賜＝　45°と

せずte；三変化させてみた。ただし，水平応力0．5σ虜の

影響は考慮することにする。SP－1，　SP－vr試験における

A－A断面採用の場合に関して，ρ“＝o．04　Kg／㎡として計

算した結果を；三示すと以下のとおりである。

（i）　Ps　tこついてVe＝30°とすると，　n＝9．14，　Fmin　＝e

　　1．063

旬砂ぐい上の圧力のうち（P．－P．）のみを耽＝30qで分

　　布させるとn＝8　．96，Fmin＝1．057

（ili）ρcについてもψo＝45°とするとn＝5．89，　Fmin　・＝

　　0．9390

今回の解析においては（1）で説明した方法が最も妥当と考えら

れ，このような応力分布を用いた場合の計算結果は，すでee

ωで示したように，n＝9．SS　tF減n＝＝1．078である。これ

を上記（i），（n），（fi）の結果と比較すればわかるように，（i），

（ii）の結果との差違は小さいが，（iii）の結果とはかなり異な

り，πにおいて3．6，1㌦」πにおいて0．14程度の相違がある。

上記の結果からも，応力分布の実状を究明することは基本的

かつ重要な問題であることが再認識される。

4．7　結　　　　論

　この章では，粘土単独地盤と砂ぐいを打設した複合地盤ec

関する室内模型実験の結果を示した。そしてこれらの結果を

解析すると同時ec，種々の考察を加えた。特に，この章で示

した載荷試験結果の解析は，前章における著者の安定計算法

を検討した意味で重要である。得られたおもな結果を要約す

ると以下のとおりである。
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　（1）複合地盤における圧密の進行は，粘土単独地盤の場合

に比較してきわめてはやい。すなわち複合地盤にbいては，

時間的な意味での圧密促進の効果が顕著である。

　②　圧密の時間的変化を推定する場合，排水や応力条件が

比較的単純なときecは，圧密係数の推定を大きく誤まらない

かぎり，粘土単独地盤ec関してはlbrzaghiの一次元圧密理

論が，また複合地盤ec関してはBarronの理論式が十分な精

度を有する。

　｛3｝同一の圧密圧力下においても，粘土の初期含水比の大

小によつて，圧密終了時に到達する含水比にかなりの差を生

ずる場合のあることが確められた。また砂ぐいと砂ぐいの中

間部付近の粘性土における含水比は，砂ぐい周辺部のそれに

くらべて少し高い。

　（4）粘性土における含水比がほぼ等しい場合ee関して，粘

土単独地盤と複合地盤に対する載荷試験結果を比較すると，

複合地盤eCk’いては同一の荷重に対する沈下量が小さく，ま

た限界荷重強度が大きい。すなわち，砂ぐいによる地盤改良

効果がかなり顕著であった。ただし，この効果の程度が，破

壊面上ecおける砂ぐいへの圧力の大小に大きく支配されるこ

とはいうまでもない。

　（5）載荷試験後の観察結果により，破壊面はほぼ円弧で近

似してよいと考えられた。

　⑥　粘土単独地盤ec対する載荷試験結果を解析することec

より，円弧すぺりを用いた全応力解析法が一般ec有効である

ことが確められた。

　（7｝複合地盤のすぺりte関する解析結果は，全般にきわめ

て妥当と思われる値を示し，前章において説明した著者の安

定計算法の正当性を示した。

　｛8｝安定計算の結果ec影響を与える二，三の要因の中で，

すべり土塊の分割数の大小の影響は小さいが，粘士のc“値

の変動が計算される安全率に与える影響は非常に大きく，ま

た応力分布の考え方も重要な問題である。
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第5章　現場における破壊例の解析

5．1　概 説

　粘性土中に締固め砂ぐいが打設された複合地盤の現場にお

ける破壊は，現在までのところあまりないようである。また

数少ないtべり発生の例があったとしても，解析の困難さそ

の他種々の制約条件のためであろうか，公表された詳細な資

料はない。砂ぐいを含まない粘性土地盤と複合地盤とに関し

て原位置における盛土試験も一，二行なわれたが1）著者の知

るこれらの試験例においては，ともに複合地盤の強度が当初

予測したよりもはるかに大きく，より高い盛土施工が困難に

なつてすべり破壊を生ずるまでには至らず，試験を中止せざ

るをえなかったe

　この章で解析を試みるのは，著者が詳しい資料を入手しえ

た唯一の現場の破壊例であるeここでは施工法や圧密現象な

どについてはほとんど触れず，第3章で説明した著者の方法

を用いて複合地盤の究極的な破壊に関して解析し，安定計算

法の妥当性を検討する。なお．この破壊に関する資料や解析

結果などもまだ公表されていないので，現地名や構造物の目

的などについてはあえて明示しないことにtる。

5．2　原地盤の概要と砂ぐいの配置

　盛土工事に着工する前に，必要な範囲にわたりかなり多く

のボーリングとサウンデイングが行なわれ，これに基づいて

一般的な物理試験や圧密および一軸圧縮試験などの力学試験

が実施された。これらの調査結果によると，盛土工事の影響

範囲と考えられるかなり広い範囲（幅約150・m，長さ約200

m）にわたつて，地盤はほぼ平たんであり，また地盤を構成

する地層にほとんど変化がなく，かつ各地点における各地層

の深度にもほとんど差がない。例として二，三の調査地点に

おける柱状図や平均的な土性分布図，標準貫入試験における

A値の分布，さらに含水比（ω）．単位体積重量（rt）．一

軸圧縮強度（9u）などに関する試験結果を示すと図2．5．1の

柱　状図

　　　　　　η（t／mり（×）

O．8　　　LO　　　L2　　　1・4　　　L6　　　1．8　　　2．O

深さ（用）
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図2．5．1　原地盤の土質調査の結果
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ようである。この図をみればわかるように，O．5　m前後の表

土の下に軟弱な約4mのピート層と層厚3．5　mの軟弱粘土層

が存在し，その下部にコンシステンシー中程度の粘土層（約

7〃りと比較的堅い砂質枯土層がMいている。この章では説

明の便宜のため，ピート層に続く層厚3．5mの軟弱粘土層を

“上部粘土層”，その下の層厚7mの枯土層を“下部粘土層”

と呼ぶことにする。

　以上に示したような軟弱地盤上に高さ8～10・mの盛土を

行なう必要があつたため，何らかの方法で地盤を改良し．地

盤の強度を上昇させる必要が生じた。地盤改良の方法として

砂ぐいを打設tる工法が採用され，盛土中央直下の幅28・m

の部分はsand　drain工法により，またその両側はそれぞれ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　A

Sl

幅24　mにわたって締固め砂ぐい（sand　compaction　pile）

工法によつて地盤改良が実施された。なお，盛土前面の幅約

35　mの範囲にもすべりを防止する目的で締固め砂ぐいが打

設された。砂ぐいの配置は図2．5．2に示すとおりである。図

中各直線の交点の位置に砂ぐいが打設されている。施工順序

としては，ピート層や上部粘土層の流動防止を考慮して，最

も外側3列の砂ぐいがまず打設され，順次内側にむかつて施

工された。

　中央部のsand　drain用の砂ぐいは，直径約400nで1．2

m間隔の正三角形配置とされ，図2．5．2に示してあるように，

くいの長さはおおむね10m以上である。砂ぐい用の砂とし

ては川砂が用いられ，sand　draln工法の特徴として周知の

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　†
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図2．5．2　打設された砂ぐいの配置図

ように，ゆるい状態の妙ぐいが造成された。またその外側に

は，1．5mの中心間隔の正方形配置で締固めた砂ぐいが打設

されている。やはりくいの長さは大体10m以上で，長いも

のは16m以上である。　最も外側に打設されている3列の妙

ぐいもやはり振動で締固めた砂ぐいであるが，さきに述べた

ように，その目的が，主として，砂ぐい打設中における軟弱

層の側方流動を防止＋ることであつたため，2．5mの粗い

ピソチで正方形配置とし，くい長も7m前後とされた。さて

これらの締固め砂ぐい用には切込み砂利が用いられた。この

切込み砂利の平均的な粒度を図2．5．3に示す。すべり破壊が

生じたのちに掘削して調査したところによると，砂ぐいの直

径は全般に50～60　cnt程度であつた。本工事の前に何本かの

締固め砂ぐいの試験打ちが行なわれ，これらの砂ぐい中にお

いて標準貫入試験が実施された。その結果によるとW値は大

一一@192　一一



100

　80§6。

碍　40

12°

　　O．COI　　om　　　O●1　　　1　　510
　　　　－一●粒径（■）

　　図2．5．3　切込み砂利の粒径加積曲線

体10～25程度であつた。

5．3　破壊に至るまでの盛土の施工と沈下量，
　　　土圧，側方変位などの測定結果

　砂ぐいを打設する前に，まずsand　matおよびsand　bla－

nketとしての敷砂工が施工された。これらは，軟弱地盤上

への施工機械の進入を可能にさせると同時に，砂ぐいによる

排水効果をあげ，また盛土中に地下水が進入するのを防止

する，などの目的で設ける砂層である。sand　matは無処理

区間に施工する敷砂で，厚さ0．5～1mとされ，　sand　bla－

nketは妙ぐいによつて地盤処理した区間に設ける敷砂で，

ここでは排水量も多く，またくい施工機械の安定をも考慮し

て1～1．5mの層厚とされた．敷砂材料としては，締固め砂

ぐい用に使用したのと同じ切込み砂利が用いられた。

　敷砂の上からの砂ぐい打設が終了したのちに盛土が開始さ

れた。盛土材料は現場近くの丘陵地から採取された。粒度試

験の結果によると，この盛土材料は，三角座標分類において

“砂”あるいは“砂質ローム”の範囲内に入っている。盛土

の施工においては，仕上り厚さ一層300nを目標にして土を

まき出し，ブルドーザーで整地したのち，自走式タイヤロー

ラー（WP－15，渡辺）およびけん引式タイヤローラー

（RT－15，小松）により，4～5回の転圧が行なわれたn

盛土開始後の盛土高さの推移を，元の原地盤表面を基準にし

て示すと，概略以下のようである。すなわち，盛土中心線上

での盛土高さが，盛土開始15日後には2m，40日後には4

m，110日後には5mとなり，すべりは生じなかつたけれど

も，表面の数個所でクラツクが生じた。そして盛土高さが6

mに達した143日後に盛土中心線付近からtべりが発生し，

盛土の中央部でかなり大きな段差を生じた。盛土表面におけ

るクラツクの発生状況と盛土断面の例を示すと図2．5．4，図

2．5．5（図2．5．2の断面AA）のようである。ただし図2．5．

5において，143日後の盛土の形状は破壊が生ずる直前のも

のであり，また沈下によつて低下した原地盤表面の位置もや

はり破壊直前のものである。

　沈下計，土圧計，側方変位計，間げき水圧計などの計器が

配置され，勤態観測が続けられた。これらの多数の結果のう

ち，次節以下の，破壊に関tる解析に必要と考えられる二，

三の側定結果を取出して示すと以下のようである。なお，盛
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図？．5．4　盛土表面におけるクラツク発生状況（平面図）
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図2．5．5　盛土表面におけるクラツク発生状況（縦断面図）

土の横断面の位置の相違による測定結果の差はあまりなかつ

たので，図2．5．5に示した断面およびその近傍に埋設された

各檀計器による測定結果を示す。沈下計，土圧計および地中

変位測定管の位置は同図中に記入してある。

　盛土の立上りの過程と測定された沈下量の関係を示すと図

2．5．6，図2．5．7のようである。図2．5．6は盛土中央部付近

の沈下量をあらわし，また図2．5．7は盛土本体の肩および本

体のり尻付近の沈下iの推移を示している。ここに，盛土の

…口MO⑪

ー

0

図2．5．6 盛土の立上り過程と沈下量の関係
（盛土中央附近）

沈ド白の浸さ
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沈下飯の諏さ

　　　図2．5．7　盛土の立上り過程と沈下量の関係
　　　　　　　　（盛土本体の肩およびのり尻附近）

高さとは，盛土中央部（図2．5．6）あるいは盛土肩およびの

り尻（図2．5．7）における実質の盛土厚さを示している。

さてこれらの図からわかるように，破壊直前における原地盤

表面の沈下は，盛土本体のり尻付近においてさえ1．2mに達

しており，それより中央部寄りでは2m前後の大きな沈下量

を示している。このような大きな沈下量は，主として．ピー

ト層の大きな圧縮量に起因している。このことは，上部粘土

層の上面付近に設置された沈下計が40～50㎝程度の沈下量

しか示していないことからも推定される。なお．砂ぐい上に

設置された沈下計の測定結果からわかるように，砂ぐい部分
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もかなり大きく沈下している。この場合，sand　drain用の

砂ぐい部分では締固め砂ぐいにくらべて約50㎝沈下量が大

　　8．0
ε

　　6．0に

領　　4・0

t　2’°

：：：

（き）出

きく，粘性土部分とほぼ同等の沈下量を示しているが，これ

は砂ぐいの剛性の差を考えれば当然である。

3．0
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計器投置位置　7椀

砂ぐい上（Ps）

一一一一一一一 @粘性土上（Pc）

図2．5．8土圧の測定結果

↑
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図2．5．9　日数と荷重分担比nの関係

150

　図2．5．8，図2．5．9は，妙ぐい上とそれに隣接するピート

層上における土圧の測定結果である。図2．5．8は測定された

鉛直圧力の値そのものを，また図2．5．9は砂ぐい上の鉛直圧

力p，と妙ぐいに隣接するピート層上の鉛直圧力Pcとの比，＋

なわち荷重分担比nの推移を示している。荷重分担比が時間

とともに不連続に変化するのは．実際に．ピート層の沈下→

妙ぐいへの圧力集中→砂ぐいの沈下→鉛直圧力の再配分，と

いう地盤の変形と圧力再配分が繰返されているであろうこと

を考えれば，当然のこととして予想されるところである。ま

たこれらの図で特に注意しておかなければならないのは，

sand　drain用の砂ぐいにもかなり大きな圧力集中が実際に

生ずる，という事実である。なお図2．5．8中の盛土高さは，

やはり実質盛土厚さを示している。

　図2．5．10は，地中変位測定管によつて測定された側方変

位量（盛土横断面にそう側方変位量）を示している。盛土後

1
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図2．5．10　側方変位の測定結果

108日までにも土の側方への移動がみられるが，それからさ

らに1個月後の変位量がきわめて大きく，しかも重要なこと

は，下部粘土層の側方変位がほとんどないことである。この

傾向および変位量の量的な大きさは，盛土横断面内の他の位

置での側定結果においても大差なかつた。これはすべり破壊

の解析に関してきわめて重要なことであり，次節以下におい

て単一すべり円弧を用いずに，複合すべり面法に基づいて解

析を行なつた基礎となつている。

5．4　すべり破壊の解析に関する準備

5．4．1　地層の形状や力学係数

　tべり破壊を起こす直前の盛土断面はすでに図2．5．5に示

したが．前節で説明したように．原地盤はかなり大きく沈下

している。図2．5．6，図2．5．7やその他の沈下量測定結果に

基づいて，破壊直前の盛土部分と各地層の推定断面を描くと

図2．5．11のようである。　図中盛土の形状や原地盤表面の位

置に関して点線で描いてあるのは，解析の便宜のために，本

節以下の計算において実際断面の代りにこのような形状に置

き換えた断面を用いたことを示している。また図2．5．2をみ

ればわかるように．sand　drain用のくい中心を含む断面と

締固め砂ぐいの中心を含むそれとは一般には一致しないが，

説明の便宜と図をみやすくするために両者を含む断面を描い

てある。各地層のCu，ψ，　rtなども図中に記入してあるが．

計算に際してこれらの値を採用した理由は以下に示すような

調査結果による。　　　　　　　　　　　　　　　　　　，

　盛土開始後50日目と125日目に盛土中央部付近でボーリ

ングが実施され．これに基づいて土質試験が行なわれた。こ
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の結果を図2．5．12に示す。盛土開始後125日目のデー一ター

がすべり破壊が生ずる18日前であるのに対して，50日目の

データーはかなり古いが，特に一軸圧縮強度に関する測定値

などはそれ自体かなりばらついているので，古い資料をも参
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図2．5．12　盛土施工開始後の土質調査の結果

考として考慮に入れて各係数を定めることにした。さて図か

らわかるように，ピート層ではrt＝1．0～1．1（÷1．05）

t／㎞8（図には水中重量で示してある，以下同じ），Cu＝

9u／2・・＝（2～4）／2（÷・．5）t／m2・また上部粘土層

ではrt　－1・4～1・6（÷1・5）t／㎡・e。　一　9。／2＝（1～

2）／2（÷0．7～0．8）‘／tr12程度である。図2．5．1と

対比tればわかるように，ピート層においては．盛土による．

圧密のために，9uが盛土前の1‘／’m2前後からかなり上昇

している。しかし実際盛土高さがlmに満たない領域では，

破壊が生ずるまでの圧密による強度増加はあまりなかつたと

考える方が妥当であるから，盛土先端部付近においては盛土

前のそれに近い値，Cμ＝gu／2＝O．5t／㎞2なる値を採用し

た。また上部粘土層に関して注意しなければならないことは，

図2．5．12に示されている9uの各値が図2．5．1に示す盛土

前のそれよりもむしろ低下していることである。これは．砂

ぐい打設による乱れの影響かとも考えられるが明確でない。

なお．下部粘土層においてはrt÷1．7　t／tnS程度である。せ

ん断強度も全般にかなり大きく，c。〉・．5’／m2で深さと
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ともにさらに直線的に増加している。ただやはり，盛土前後

を通じて強度はほとんど上昇していないか，むしろ盛土後

125日目の値の方がやや低下している。

　原地盤の表土（厚さ0．5m弱）を含めて，敷砂以上の盛土

　　　　　　o部分は9　・＝30として計算することにした。敷砂は切込み砂

利であるから，この部分の9はもつと大きいかもしれないが，

同時にこれより上部の盛土には砂質ロームも多く用いられて

いるので，この部分のepは全般にもう少し小さいと予想され

る。また盛土部分では砂質ロームに起因して多少のみかけの

粘着力Cの存在も考えられるが，同時にこの0の存在によつ

て，破壊直前には盛土にtension　crackが入ることが予

想される。しかしのちに説明するように，解析におい

てはこの不明確なtensi㎝crackの深さなどを考慮しないこ

とにしている。実際の土質試験結果がないので詳しい推定が

できず大ざつばになるけれども，以上の考察から，平均的に

　　　　　　　　　　　　　　　　oみてこれらの部分ではe・・　O，ψ＝30として大きな誤まり

はないと考えられた。なおさきに説明したように，盛土部分

はかなり転圧しているので・単位体積重量は敷砂部分でrt　＝＝

1．9t／hmS，またそれより上部の盛土部分でrt＝1．85　t／M3

とした。

　　　　　　　　　　　　　　　　　o　締固め砂ぐいのせん断抵抗角はep　＝　35とした。この砂ぐ

い材料も切込み砂利であるので，応力～変位関係における

peak　pointに対するepはもう少し大きいかもしれないが，

軟弱層中のくいであるから締固めに限度のあることや，同時

に破壊する隣接粘性土との変位特性の差を考慮すれば，ep・＝＝

35° �xが妥当であると考えられた。単位体積重蛍は，切込

み砂利であることを考えて，rt＝1．9‘／知3とした。一方，

sand　drain用の砂ぐいには川砂が用いられ，しかもゆるい・

状態（rt＝1．6t／㎡）で打設されているので，この種の設計

の慣習に従い，特にψによる抵抗力を別途に算定することは

せず，周辺の粘性土と同じせん断抵抗力を有するものとして

計算することにした。

で表現しようとするならば，それはあまりにも事実に反する。

そこで図の実線で示すように，3個の円弧を合成した複合す

べり面を考え，これに基づいて解析を行なうことにした。中

央の円弧としては上部粘土層とF部粘土層の境界付近を通る，

半径の非常に大きな円弧を選び，右側のすべり円弧は中央の

円弧に滑らかに接続し，かつ盛土表面中央部に生じた段差を

考慮して，その始点が盛土表面の中央付近になるような円弧

について検討tることにした。また左側の円弧も中央の円弧

に滑らかにつながり，その先端が盛土中心線から50～60　m

になる場合について安定解析を実施することにした。このよ

うな複合すべり面法の考え方は赤鋪その裡によつて詳細に

示されているので，その概要を簡単に示すと以下のようであ

る。まず左右両円弧内の土塊について，それぞれ，目重（W）

とtべり面上のせん断抵抗力（Σ4τ）を考え，これらとモー

メントのつりあいを満足するような力（P）を考える。そし

て図に示すように’Pをそれぞれ01B・03C　に垂直と仮定

し・R1・R、’馬を3円弧の半径・・1’・、・al’・、・

d1．d2，d3を各力の各円中心に対する距離とすると．へ，

ノ三およびせん断抵抗力に対して見込まれる安全率〆は，簡単

なモーメントのつりあい式から次のように求められる。

　　　　　　　　　　　B
P1－⊥（、，，・，－Y，　iAT）

　　　　　　　　　　　F　　　α1

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2．5．1）

　　　　　　　　　　D
・ち一」．（㌧・、＋ft3　li’　°　T）

　　　　　　　　　　　F　　　a3

5．4．2　解析に用いるすべり円について

　盛土本体下の付近はもちろん，盛土中央部から遠く離れた

盛土先端近くに至るまでの距離にわたつて，盛土を含む上部

枯土層以上の土塊が，下部粘土層との境界付近を境にして実

際に滑動しており（図2．．5．10参照），下部粘土層が側方へ

移動した兆候は認められない。そして盛土中心線付近に大き

な段差を生じたことや，盛土中心から50～60　mも離れた盛

土先端部に土が押出され盛上つた事実を考えあわせると，非

常に大きな半径の円弧を考えたとしても，たとえば図2．5．

13の点線で示すように，実際の＋べり面を単一すべり円弧

　　　　　　B　　　　　　　　　　C　　　　　　　　　　ρ
F一α・a・t‘・　iAτ＋al・a・K・戸τ＋α1α2陸∠τ

α2α3ル1dl＋α1　a3　M2　a2－ai　a…　iu3　d3

（2．5．2）

ただしこの場合，力のヘクトル和がゼロになるように，一般

にα1，α3を選び，かつ同時にPl，ノちを01　B，03　Cに垂

直にすることはできない。ここに理論的に不備な点が存在す

るが，左右両円が中央の円弧に比較して小さく，そして円弧

内の土塊も小さい場合には，これによる誤差は小さいと考え

られる。

　なお，中央部を円弧ではなく，上部粘土層と下部粘土層と

の境界線である直線で直換することも，すべり発生状況から

のみみれば，かなり適切な仮定であるように考えられた。し

かしこの場合には，計算に際して次のような基本的な問題点

があるので，解析法としては適当でない，と判断した。すな
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わち，上述した3円弧の合成の場合と同様にして求めたPl．

P2を用いて．中央部の土塊のつりあいを考える場合．現在

の一般的な方法では水平方向の力のつりあいのみが考慮され

る。いいかえると，このような場合には，ノノ1，1）2は水平で

あり，かつB，C点はそれぞれ同一の水平線上にあるから，

　τ　∠CΣθ

1’1－P2＝
　　　　　　F

（2．5．3）

断面積をA，．複合地盤上への平均鉛直圧力をp，砂ぐいお

よび粘性土上への鉛直圧力をそれぞれP，・P，・荷重分担

比をn（＝・　P，／P，）とすると・Ps・P，はすでに式（2・

3．11）に示したように次のようにあらわされる。

　　　　　　　ap
P，＝ @　　A　　　　－
　　　　　　　s　　　　1＋7（n－1）

　　　　　　　ρ
P，ヨ
　　　　　　！《s

　　　　1＋才（n－1）

（2．3．11a）

なる水平方向の力のつりあいのみが考えられ，その結果とし

て安全率は次のような形で与えられる。

F－．

〃戸

（
　α

十

　τCΣβ　3　α

α十

　τ　∠βΣイ　　

R
　3　α

α3形dl一α1鷹∂3

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2．5．4）

ところが，容易に推察されるように，中央部の土塊において

式（2．5．3）のほかにたとえ鉛直方向力はつりあつたとして

も，任意点のまわりのモーメントのつりあいは一般に満足さ

れない。この点が考慮されていない必然的な結果として．式

（2．5．4）の中には中央部の土塊に基づく転倒モーメントの

項が入つてこない。たとえば．中央部の盛土の形状がどのよ

うであろうとも，すなわち盛土が水平であろうが．斜面にな

つていようが，あるいはまた左右に著しく偏つていようが．

式（2．5．4）にはその影響が入つてこず1まつたく無関係と

いうことになつてしまう。このようなことがきわめて不合理

であることはいうまでもないことであるが，これは前述した

ように，力のつりあいの原則であるモーメントのつりあいが

考慮されていないからであり，正しくは、中央都滑動土塊の

底面における反力分布を考え，重力，せん断抵抗力その他の

外力の間に，任意点のまわりのモーメント和がゼロである．

という条件が満されなければならない。特にこの章で対象と

している複合地盤の場合には，複合地盤表面における不均一

な鉛直圧力分布の効果が，式（2．5．4）ではまつたく考慮で

きないことになり，このような式で算定することは．不道当

というよりは無意味である。土質工学の現状‘こおいては，中

央部土塊底面上の反力分布の算定には多くの不明確な要素の

介入が避けられないので，今回の解析では．さきに説明した

ように，中央部にも円弧を用いることにしたわけである。

5．4．3　複合地盤表面における接地圧分布と地中応力分布

　複合地盤に盛土が行なわれると，砂ぐい上に鉛直圧力が集

中する。砂ぐい1本あたりの水平影響圏面積をA，砂ぐいの

ところで，図2．5．11においてくい番号（1）～（7）のsand　drain

区間においては，砂ぐいは中心間隔1．2mの正三角形配置で，

くい径40　cntであるから，

A　　　　O．4　　　1

ず÷（T2）＝T
　c

である。実際の計算においては，盛土断面の形状を図2．5．11

の点線．すなわち図2．5．13の実線に示すような簡単な形に

置き代えるから，このsand　drain区間におけるPは次のよ

うになる。

p＝1．85　（‘／tn3）　×5．6（m）　＋n．9　（t／㎞3）　×2．0　（m）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－12．16（t／’m2）

したがつてp∫．P，は次のようになる。

　　　　　　109．44n
ρs＝＝　np・　＝ @（’t＋8） （2．5．5）

一方，締固め妙ぐいの直径は50～60㎝であつたことをす

でに述べたが，いまこれを平均的にみて56．5cm（正方形断

面に換算して一辺50　em）とすると，くい番号（8）～（18）

の間の区間では，中心間隔1．5mの正方形配置であるから・

やはり

三一（旦）2　．．⊥

　　　　　1．5　　　　9

となる。くい番号（8）～（13）および（14）～（18）の

各区間でのρは，上と同様の計算によりそれぞれ9．94‘／in2，

6．71　t／m2となるから，前者の区間におけるPs，pcは式

（2．5．6）で，また後者の区間においては式（2．5．7）によ
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つてあらわされる。

　　　　　　　　89．46n
ρ・＝　nρc＝

i。＋8）

　　　　　　　　60．39n
ρ・”　np・r。＋8）

（2．5．6）

（2．5．7）

　また，くい番号（19）～（21）の区間ではくいの中心間

隔が2．5mの正方形配造となつているから，

A　　　　　O．52　　1

－s＝　（一）＝一
∠1　　　　2．5　　　25

である．そして‥醐5・パ2であるから，Ps．ρ、は次

のようになる。すなわち．

　　　　　　　133．38n
P・＝np・　”＝

in＋Pt）
（2．5．8）

　さて以止のようにして複合地盛表面における接地圧が求め

られたわけであるが，っぎに，締固め砂ぐいを横切るすべり

面上での応力を決定しなければならない。まずはじめに，締

固め砂ぐいの目重をどの程度考慮するかが問題となる．一般

的にいえは，妙ぐい目重を完全に考慮寸ることは当然である

が，今回の対象地盛はやや特殊で，くいに隣接して原地盤の

上部に水甲重量が0に近いピート層が存在し．かつその下部

にせん断抵抗力が非富に小さい粘土層が存在しているn試み

に，原地盛への砂ぐい打設時にさかのほり，地表面下深さ5

mの点を考えてみよう。大ざつばではあるが，砂ぐいへの圧

力茱中等の問題点があるのでsand　blancketの部分を一応除

外して考えてみると，凶2．5．14において，妙ぐいの目重に

よる趾直圧力は0．9×5＝4．5（t／rnZ）であり，土圧V糸数を

0．5と仮定したとしても，側方への圧力が2．3t／m2程度に

なる。一方，厚さ4m程度のピート層の自重による鉛直圧力

は0．05×4＝0．2（t／tm2）前後，また上部粘土層の目重によ

るものは0．6×1＝0．6（t／m2）程反であるから，砂ぐいに

隣接する上部粘土厨中の鉛直応力はせいぜい0．8‘／’m2前後

である。したがつて，粘性土中の水平応力と鉛直応力の差は

2．3－・．8－1．5（t／m2）程度となり，上esik1i土のe。が・．7

t／m2しかないとtれば2cuを超過してしまう。深くなれ

ばこのようなことはないが，深度の小さい4～5mの範囲で

は以上のような応力状態が生ずる。逆にいいかえると，所定

の砂ぐいが造成されているとすれば，砂ぐいの全自重が有効

に下部まで伝達されてはおらずに，粘性土との摩擦その他に

よって少し低減されていると考えなければ説明がつかない。
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図2．5．14　地中応力の説明図

そうでなけれは，随肋で隣接粘土が破壊して砂ぐい中の砂れ

きが粘性土中に埋入していなければならないわけで，実際に

造成された50～60　cm径の妙ぐいが確認されている以上，自

重が少し軽減されている，と考えた方が妥当であるように思

われる。しかしこの具体量を評価するのは困難であるので，

解析にあたつては，砂ぐいの自重によるせん断抵抗力を完全

に考慮した場合と完全に無視した場合の2つのケースについ

て計算し，検討を加えることにする。

　ところでさきに求めた盛土荷重によるρ，pは，図2．4．
　　　　　　　　　　　　　　　　　　s　　　　e
40および式（2．4．3）で示したK691erの修正直線分布式に

従つて分布するものとする。そして，必要とする砂ぐい中の

所定の深さにおいて応力の重合せが有効であるとしてσzを

求め，これによる砂ぐいのせん断抵抗力を算出することにし

た。この場合．応力伝達領域の境界を与える角90のとり方

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　oが問題となるが・一様地盤に対してK691erがV6　一　55をす

すめている反面，砂ぐい上の圧力はある程度砂ぐい直下の方

に多く伝達される可能性も考えられるので，一般によく用い
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‘

られている％＝45°で計算することにした。　実際の計算‘こ

おいては．まずはじめに．p．（砂ぐい上のPc部分も含めて）

による地中応力分布を計算し，そののちに，砂ぐい上の残り

　　　　　　　　　　　　　　　　oの圧力（P，一　P，）がやはり％＝45で分布するものとして

地中応力を求め重合せた。砂ぐいを含まない領域では．盛土

自重による均一な等分布荷重を同様にして分布させ，計算し

たことはいうまでもない。

5．5　　計算結果と考察

　前節で説明した種々の条件や方法に従い，以下に示tよう

に，いくつかのケースにっいて計算を実施した。このような

複合＋べり計算においては，半径の異なる3個の円弧の組合

せはほとんど無数に考えられるわけであるが，今回の場合は

実際に生じたtべりの解析であって，滑動土塊と不動であつ

た上塊との境界が5．3節で説明したように大体わかつている

ので，それに近い円弧についての数ケースを検討することで

十分であると考えられた。

　計算の対象とする盛土と地盤の横断面は，計算の便宜上次

のようにする。すなわち，砂ぐいを含む断面としては，図2．

5．11に示す断面を採用する。いいかえると，くい番号（8）

～（18）の砂ぐいを含む帯状部分を重点的に考えることとし

て，このような断面が奥行きO．5m続いているものとするわ

けである。そしてこの前後1m幅は．砂ぐいを含まない粘性

土だけの帯状部と仮定する。図2．5．2からわかるように．こ

のように仮定することは，粘性土だけの帯状部の幅を，くい

番号（19）～（21）の範囲では小さく，またsand　drain

区間では逆に大きく見積ることになる。この点多少厳密性‘こ

欠けるが，一方はsand　drain用のゆるい砂ぐいであり，他

は砂ぐい本数がわずか3本である上，くい長が短いので仮定

するtべり面が一般1こ砂ぐいを横切らず，かつ盛土高さが小

さいこと，などから推定されるように，この程度の粗雑さが

計算結果に与える影響は小さい。

5．5．1　FcおよびFsの計算例

図2．5．15に示＋ような3個の円弧，すなわち盛土中心か

らそれぞれ10．2m，28　m，51　mの距離にあり，半径がR
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1
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図2．5．15　解析の対象となる断面と複合すべり面
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＝12　m．R2　・・　108　m．　R3　・＝　12　m　である3個の円弧から

なる複合すべり面について検討してみる。一般に行なわれて

いるよう‘こ’図2．5・13中のへ・P2の作用点をBOi・CO，

の土中部分の下から1／3点であると仮定tると，式（2．5．

2）の計算に必要な幾何学的な諸元のうちα1，a2などは次

のようになる。すなわち，

　　　　　　　　　　　　　’α1；8m，　α2＝104　m．　α2＝105．4　m．　α3＝9．4m

締固め砂ぐいの自重を完全（full）に考慮し・上部粘土層の

非排水せん断強度cが∩．8t／m2の場合について，具体的な

計算手1偵とともに結果を示そう。

　まず，砂ぐいを含まない粘性土だけの帯状部については以

下のようになる。

　　B
（1）21’　bτの計鼻

　上部粘土層とピート屑の部分において，tべり円弧の各弧

・紛の中心∪1・・対する中心角は］8°（・・3142ラジア・）・

2］° iO．3665ラジアン）である。この部分におけるピート麿

のeは1．5t／m2であるから，上部枯土層とピート層にお

ける全せん断抵抗力は次のようになるe

　　12　　（0．3142x　O．8→－0．3665×　1・5）　＝9．613（’／傾）

一方，ピート庖表面以上の盛土部分（すべり面とピート1曽表

面の交点における鉛直線より右側に位置する扇形状の盛土部

分）の自重は13．51‘／tnとなり．この力の鉛直作用線がすべ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　oりanと交わる位薗においてすべり面の法線となす角が35

（したがつてcos　35°＝＝　O．5736）となる。また盛土部分のせ

ん断抵抗角は30°であるから，盛土部分におけるせん断抵抗

力は

　　13．51　xO．5736×　0．5774＝＝4．475　（t／en）

　　D
（3）㌍τの計算

　上部粘土層およびピート層中のすべり円弧の中心03に対

　　　　　　　　　　　　　oする中心角は，それぞれ18．5（0．3229ラジアン）および

32．5° i0．5672ラジアン）となる。そしてこのように，盛

土本体から遠く離れた先端付近のピー ｱこおけるc・はb

5・4・1項で説明したよう‘・・0・5‘／mとしているから・ξ

Aτは次のようになる。

〃

Σ∠1τ＝12（0．3229×0．8＋0．5672×0．5）＝6．503（‘／m）
c

（4）”id1の計算

　すべり土塊内の扇形部分と粘性土層部分の自重による01

点のまわりの起動モーメントの和はt簡単な計算により

229．226t’m／mとなる．一方，この右側のすべり円の領域

ではP。が式（2．5．5）であらわせるから．ρcによる全起動

モーメントはこれに荷重幅と腕の長さをかけあわせて

　　109．44　×9．2×　4．6　　　　　4631．501
　　　　　　　　　　　　＝　　　　　　　　（‘・m／m）
　　　　　　　　　　　　　　（n＋8）　　　　　（n＋8）

となる。したがつて形dlは上記2つのモーメントを加えて

以下のようになる。

　　　　　（229．23n＋6465．34）

〃d＝11　　　　　（n＋8）
（‘・m／m）

　　　　　　　　　　　　　　　B
となる。上記の両者を加えると，ξ∠τは次のようになる。

　　B
　　ΣAτ＝・＝14．088　（t／m）

　　C
（2）Σ4τの計算
　　B　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　o

上部粘土hG‘Pのすべ‘）円弧の中’C㌃・‘こ対する中心角は21・5

（0．3752ラジアン）であるので，ξ　bτは次のように計算さ

れる。

（5）”、d，の計算

　上と同様にして，中央のすべり円弧に関して高さ5．6mの

盛土部分による∪2点のまわりの起動モーメントを計算する

と．

（61．49　n十6773．78）

（n＋8）
（‘・m／m）

c
Σ」τ＝108×0．3752×0．8・＝32．417　（t／m）
B

となる。盛土高さ4．4「ηおよび2．8mの領域についても，Pc

はそれぞれ式（2．5．6），式（2．5．7）であらわされるから．

まったく同様にしてこの両者による（ノ2点のまわりの起動モ

ーメントを計募すると，

8866．67

（n＋8）
（’・m／m）

となる。また盛土高さ2．3mの部分についてはP，が式（2．

5．8）で与えられ．モーメントは

　　一5802．03
　　　　　　　　（t・nl／m）
　　　（n＋24）
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となり，砂ぐいを含まない盛土高さ1．6mの領域については，

－429．66‘・m／mと計算される。したがってM2　d2は，上

記の各モーメントを加えあわせることにより以下のようにな

る。

ord＝　2　2

（－368．17n＋12，203．17）

（n＋8）

　5802．03
－　　　（t・n3znz）
　（n＋24）

（6）ちd3の計算

　左側のtべり円弧に関して，高さ1．6mの盛土部分による

03点のまわりのモーメントが3LO3　t・m／m・高さ0・6mの

盛土部分によるものが28．42t・m／mとなるLまた粘性土

層部分の自重によるモーメントは4．23t・m／mと計算され

るので，

乃∂、－6a・os（ど・m／m）

となる。

　さて，以上の結果を式（2．5．2）に用いて安全率を計算す

ると，nの関数として次のようにあらわされる。

　　　　3．464　（n十8）　（n十24）
♪’＝

c　（n2＋〔B．651n＋1120．541）
（2．5．9）

　同様にして，砂ぐいを含む帯状部に関しては次のように計
　　　　　　　　B　　　　」D
算される。ただし，li”　oτ，ξ4τ．Iv3　a3はそれぞれ上述

の（1），（3），（6）の各値と同一である。

　　C
⑦　2i’　Aτの計算

　5．4．3項において説明した方法により，すべり面が砂ぐい

を横切る位置での応力を求めなければならない。　くい幅が

a，内部摩擦角がψである仕意の締固め妙ぐいについて，凶

2．5．16のようにすべり面が妙く゜いを横切る部分を近似的に

直線と仮定すると．すべり面上の鼻定鉛直応力σzに基づく

せん断抵抗力は，

σ～cosθ・dsecθtan　ep－az×0．5×0・7002ヨ0・3501σ1

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（t／rrt）

となり，すべり面の傾斜角θに関係しない。したがつて，す

べりに関与するtべての締固め砂ぐい，すなわちくい蚕号⑧

～（18）の砂ぐいによる全せん断抵抗力は，0．3501　Σ　O．

（‘／m）となる。ただし，今回の解析においては，締固め砂

ぐいを横切るすべり面の傾斜角θが全般に非常に小さいので

（on　2．5．15参照），σzのほかに水平応力を考慮してもこれ

によるせん断抵抗力の増減がきわあて小さくなる。そこで水

図2．5．16　砂ぐい中のすべ9面上の応力

平応力の影響は無視することにした。さて，まず締固め砂ぐ

いの目重による総鉛直応力を計算すると，2∩．134（t／m）と

なる。上載荷重P，．ρcによる地中応力の計算はかなり面倒

であるが．5．4．3項に述べた方式に従い，計算を実施すると

以下のようになる。

高さ5．6mの盛土部分による総鉛直応力

高さ4．4mの　　t

局さ2．8　mの

高さ2．3mの

高さ1．6mの

’

”

　（10．725　n十83・284）
＝　　　　　　　　　　（t／m）
　　　　（n＋8）

　　　　’

　（161●923　n十282．694）
　　　　　　　　　　　　（t／m）

　　　　（n十8）

　　’

（84・969n十145●298）

　　　（n＋8）

　　夕

（12．271　n十　138．849）

（‘／m）

ρ

＝　　0

’

（n＋8）
（t／m）

　　　　　　　　　　　　　　　C
・一・一一 禔C粘性土だけの帯状部におけるΣ4τは（2）で示したよう
　　　　　　　　　　　　　　　B
に32．417t／mであるから，これから，0．8×（すべり面が

横切る砂ぐいの全長）を差引くと，砂ぐい部分を除く粘性土

部分のせん断抵抗力が求められる。これが27．857　t／mとな
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　　　　　　　　　　c
る。以上の結果から，Σdτは次のようになる。
　　　　　　　　　B

c
Σ∠τ＝
B

（122．92　n2＋3，336．35・n＋10，142．86）

（n十8）　（n十24）
（‘／m）

（8）形dlの計算

　粘性土だけの帯状部に関してさきに（4）で示した形dlに．

砂ぐい上の圧力の一部である（P－p）による起勤モーメ
　　　　　　　　　　　　　　s　　　　c
ントを加えればよい。この部分の砂く◆いはsand　drain用の

砂ぐいであり，その換算幅がO．355　mであることに注意して

0点のまわりのモーメントを計算tると．
　1

109．44（n－1）
　　　　　　　×0．355×（8．10十6．02十3●94十1．86）
　　（n＋8）

となる。したがつて，

　　〃d＿（1・on3・15叶5・飢42）　（・t・m／m）
　　　1　1　　　　　　　　　　（n十8）

（9）”2d2の計算

　上の場合と同様にして．（P、－P，）による起勅モーメン

トを計算し・（5｝に示した粘性土だけの帯状部の㌢d2に加え

ればよいから，

　　　（3，865．03　n2十94，928．06　n十144，863．04）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（t’　rp／m）M2　d2　一

　　　　　，　　　　　（n十8）　　（n十24）

となる。

　♪の場合と同様，以上に示した結果を式（2．5．2）に用い
　c
てFを計算すると，次のようになる。
　s
　　　（1．OO6　n　2十28．204　n十103．359）

　F＝　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2．5．10）
　s　　　　　　（n2十28．351　n－←110．147）

5．4．2　計算結果のまとめ

　前項に示したような計算を，その他のtべり円弧について

も実施した。檀々のすべり円弧に対して，上部粘土層の非排

水強度Cを0．7‘／㎡および0．8‘ノ㎡に変え，縮固め砂ぐ

いの自重の効果を考徳、した場合と無視した場合について計算

したC，b9の結果を，一括して表2．5．1に示す。

　著者の方法では対応tるちとちを等値して．荷重分Lti比

nと複合地盤全体としての安全率Fを求めることになる。対

応＋るFと方をπに対して描き，その交点を求めた例をあ
　　　c　　　　s

げると．図2．5．17～図2．5．19のようである。これらの図は

表2．5コ中の適当な二，三の例に関tるもので，各図には上

部粘土JNのeuが0．7および0．8　t／㎡で．締固め砂ぐいの
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F Fκ．κ　κ　1　　　　　2　　3

@　　σπ）

妙ぐい

ﾌ自重
�l慮
ｳ　視

分　　子 分　　母 分　　子 分　母

上部

S土
wの
逡ｫ～～2 κ　3 1～1 ノ‘ ワα1 α2 α3

61 ◆2 63 　，

ｿ1
　，

ｿ2
　，

ｿ3
6； 　，

ﾆ2
　，U3

考　慮 1，017 28，994 115，003 　「　－

P26，944

『761，664

0．7

無　視 0，897 25，147 91，924
3，967

10 1

考　慮、 1，049 29，991 120，989

1 27，642 92，026 ］ 78，004 1357，208

0．8
無　視 0，928 26，145 97，909

4，323 138，336 830，OI6

考　慮 1，110 31，539 123，369
0．7

無　視 0，976 27，242 97，584
3，175 101，600 609，600

108 12 12 2
考　慮 1，140 32，502 129，140

1 28，351 110，147 1 68，651 1120，541

0．8

無　視 【Loo6 28，204 】03，359
3，464 110，848 665，088

考　慮 1，095 31，275 125，127
0．7

無　視 0，968 27，196 100，652
2，494 79，808 478，848

14 3
考　慮 L128 32，303 131，299

1 26，413 111，585 1 56，710 819，330

0．8

無　視 1 28，224 106，824
2，697 86，304 517，824

考　慮 1 28，030 108，121 0，741 23，204 96，520
0．7

無　視 】

27，486 96，623 0，843 26，385 109，74gl！
0，280 20，462 349，851

13 4
考　慮 1 28，127 nO．】74 0，723 22．《違6 94，156

！1 32 192

0．8

無　視 1 27，611 99，270 0，8］9 25，652

　　　　　　1106，704

1

0，258 18，820 321，777

考　慮 1 28，013 107，766
llO，879

25，937 89．666i

0．7
無　視 1 27，464 96，】64 11 29，509 102・016｝i

1　　1 0，254 19，486 341，741

14 5
考　慮 1 28，110 109，812 10，858 25，306 87．鉋711

32 192

0．8

無　視 1 27，589 98，805 ：0．972 28，696
99．2051　　　　　　‘‘ 0，234 17，919 314，254

考　慮、 1 28，∩91 109，394 10，852
25，306 90．3781

0．7

無　視 i　1 27，564 98，266 0，967 28，715 102．553：1
i　　1

0，271 19，364 327，881

97．08 13 14．5 6
考　知、 1 28，183 111，357 lo．田2 24，705 88．2301

32 192

0．8

無　視 i　1 27，683 100，786 10，941 27，943 99．7961！
0，251 17，894 302，985

考　慮、 1 28，105 109，699
llO．834

25，045
　　　　　　；
X4．415　

0．7

無　視 1　1 27，582 96，659
「10，947

28，405 107．0801
1　　1 0，291 20，174 335，656

15 7
考　慮、 1 28，197 111，652 0，815 24，451 92．175！！

32 192

0．8
無　視 1 27，701 101，163 27，643

1〔澱．2081　　　　　　！ 0，269 18，655 310，378

考　慮 1 28，163 11C，928
｛0．771

23，355 93．0841i
0．7

無　視 1 27，657 100，236 26，434 105．359｛
0，314 19．9B2 316，811

17 8

0．o
考　慮、 1 28，252 1］2，803

「｝0．753
22，814 90．9311’

@　　　　　ll

@1 32 192

無　視 1　　1 27，770 102，631 ‘10，850 25，745
102．6091　　　　　　‘‘

0，292 16，550 294，113

考　廓、 1　1 28，117 110，090 1エ）．752 22，823
91．937ト　　　　　　｝1

0．7

無　硯 1 27，582 98，803 llO．856 25，968 104．605｛1
lI

0，190 】7，924 338，077

113 ］4 14 9
考　慮 1 28，213 112．1051ifl．7M 22，262

89．6791i　　　　　　lI

1 32 192

0．8
無　視 1 27，705 101．40310，832 25，244

101．（薄1｝1　　　　　　1 0，174 16，477 310，792

一　

O．7

　一一一一一・

l　短、
一・一｝一．－

@　1
一一一一一
Q8，258

’一一一｝
P13，081

．一一 一一　Q2，857 元輌「’一
　　　　　一

ｳ　視 1 27，768 102．733｛10，860
1

25，δ55
115．3｛沿1：　　　　　　十 O，333

15 10
考　慮 1 28，361 115．器5iρ．740 22，228

99．186il　　1

e

32 192
i｝　0．30

21，803

Q0，001

337，520

R09，6200．8
無　視 1 27，899 105．5（即．833 25，052

　　　　　　　1
n11．78811

162．5 15
考　層、 1 28，330 114．5961b．905 25，785 99．127、・

0．7

無　視 1 27，859 】04．666 LO21 29，093 111．8441
@　　　　　！

1 0，362 22，029 291，087

17 ］1

考　慮 1 28，430 116，697 0，881 25，085
　　　　　　1
X6，437

1 32 192

0．8
無　視 1 27，986 m7．332 0，990 28，205 11ハt）．430

0，333 20，291 268．12∩

備考 ’：（α1・2＋・、・＋・、）／（61・2＋ψ、・＋・、）

ﾕ，一（α；π2＋α；π＋α；）／（弓π2＋6≦π＋ψ；）

表2．5．1 FcとFsの計算結果
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／っ珈三⑭一　一

n←巳／視）

自重を考慮した場合と無視した場合について示してある。

　以上のようにして求めたちとF、の交点．すなわち複合地

盤全体としての安全率Fとnを，右側のすべり円弧の中心位

置の表示に基づいて整理したものが図2．5．20，表2．5．2お

よび図2．5．21である。計算は固定されたK2’Kiに対して

順次Klを変化させる方式で行なつた。図2．5．2nにはすべり

円弧の中心位置の番号と，参考のためi：　Cu　＝　o．8‘／in2で，

砂ぐいの自重を考慮した場合の計算結果が示されている。O

内C！iはじめの数値がFを，あとに記入されている数値がこれ

に対応するnの値を示している。表2．5．2にはすべての計算

結果が記入してある。また図2．5．21は，表2．5．2に基づきeu

＝o．7，P．8‘／M2に対するF，　nをプロットし．その間を

直線で結んだ図である。実際に．このように直線的に変化す

るとはいえないが，euの変化に対するF．　nの概値を知る

ことはできる。

図2．5．19　Fとnの関係

Cu＝O．8　t／知2（砂ぐいの自重を考慮した場合）　（F・n）
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図2．5．20　すべり円の中心と計算結果
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上部粘土層のoμ＝0．7‘／㎡ 上部粘土層のCμ一〇．8Z／紺

中心位置 自重考慮 自重無視 自重考慮 自重無視

F π F π F π F π

1 1．08 9．85 0．93 6．80 1．13 8．95 0．98 6．05

2 1．11 12．55 0．94 8．13 1．15 10．90 0．98 7．11

3 1．15 13．90 0．98 8．82 1．19 12．25 1．02 7．85

4 1．23 14．60 1．02 9．30 1．26 12．69 1．06 8．10

5 1．12 10．65 0．95 6．95 1．15 9．40 0．98 6．08

6 1．14 10．70 0．97 6．90 1．18 9．45 1．01 6．05

7 1．】5 11．66 0．97 7．50 1．18 10．28 】．00 6．58

8 ］．22 12．75 1．03 8．05 1．26 11．30 1．06 7．］5

9 ］．25 12．25 1．05 8．15 1．29 1n．83 LO8 7．20

】0 1．24 15．85 1．05 10．15 1．27 13．67 】．08 8．70

11 1．11 9．85 0．95 5．80 1．】5 8．52 ］．00 5．01

表2．5．2　すべり円の中心と計算結果

5．5．3　計算結果に対する考察

　まず．図2．5．17～図2．5．19に関しては．k3はnの増加と

ともにかなり大幅に増大しているのに対し．4はわずかに増

加するかあるいはnの増加につれて減少している。粘性土だ

けの帯状部分を考えると，盛土部分を除いた粘性土層部分に

おいては，nの変化に関係なく非排水状態での全せん断抵抗

力は不変である。しかし一方，nの増大とともに，鉛直圧力

はより多く砂ぐい上に集中するから，この帯状部分‘こおける

起動モーメントはnの増加につれて減少tる。したがつてtG

は，nとともに上昇することになる。これに対し砂ぐいを含

む帯状部においては，nの増加によつて，起動モーメントが

増加することはもちろんであるが，同時に，砂ぐい中のすべ

り面上へ伝達される応力が増加するから，全せん断抵抗力

（あるいは全抵抗モーメント）も増加する。この相反する効

果をもつ両者の増加の程度は，原地盤の強度，砂ぐいの直径

や配置，盛土やすべり面の形状その他によつて異なつてくる

が，今回の対象地盤の場合には，砂ぐいの自重の効果を無視

した場合の一，二の例外を除き，全般に前者の㎏加が後者の

増加を上まわり，その結果図に示されているように．Ilはn

の増加とともに減少している。

　っぎに，図2．5．20，図2．5．21および表2．5．2をみてみる。

これまでに述べてきた土質試験の結果や応力分布に関する考

察から，一応最も実際の状態に近いのは，上部粘土層のCu

が0．7～0．8t／㎡で，締固め砂ぐいの自重を考慮した場合

であろうと考えられる。図2．5．20をみると，解析の対S9

した，破壊時の実状に近いと予想される数個のすべり面に対

して，自重を考慮した場合の安全率は大体1．1～1．3程度と

なっている。そして最小の安全率は1．08であり，これに対

応tる荷重分担比は7．85となつている。また，締固め砂ぐ

いの自重による抵抗を完全に無視した場合には，上記の場合

に比較して安全率は全般4こ0．15～0．2程度低く，0．9～

1．1の値を示している。そしてその最小値は0．93．これに

対応するn値は6．80と計算されている。前にも説明したよ

うに，締固め砂ぐいの自重が完全に有効であると考えたとき，

その自重による隣接粘性土の破壊の可能性があるのは上部粘

土層の上半分の深度だけであるから．砂ぐい自重をまつたく

無視してしまうことは，複合地盤のせん断抵抗力，いいかえ

れば安全率を過度に低く見積りすぎることになるであろう。

したがつて，実際には．砂ぐい自重の効果を考慮した場合と

無視した場合の間の値ではあるが，どちらかといえば考慮し

たときの結果に近い値が，現状に最も対応する値ではないか

と考えられる。このような考察に基づけば．すべりに対する

安全率は丁度1～1．1程度であり，破壊時の解析結果として

きわめて正当な結果であることがわかる。

　ところで，ここで注意しなけれはならないのは．安全率の

最小値はもちろん重要であるが，土質工学の厳密性に関する

現況を考えるとき，F＝0．9～1．1程度を与えるすべり面は

現実に同程度の破壊確率で生ずる可能性があるにちがいない，

ということである9）十なわち，F＝O．9～1．1程度を与えて

いるいずれのすべり面（あるいはこれらに近似されるtべり

面やすべりの領域）にそつて，現実に破壊が生じたとしても
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別におかしくはないわけで．この意味では，このような盛土

状態におけるすべりは当然起こるべぐして起こつたと結論し

てよく．さらにまた著者の方法による算定安全率が現状をか

なり正確に反映しうると結論してよいであろう。また，0．9

～1．1程度の安全率に対応するn値は，表2．5．2からわかる

ように，大体5～10程度である。ところで，鉛直圧力の実

測値に基づいて計算された図2．5．9をふり返つてみると，n

値は大体2～15の値を示してお・り，上述の計算値と直接対

応する破壊直前の値は2～10程度となつているeこのことか

ら，荷重分担比についていつても，著者の方法による解析結

果は実測値とかなりよく一致する．といえるであろう。

　また表2．5．2からわかるようt＝，’eu＝0．7’／㎡の場合は

0．8t／㎡の場合にくらべて，　n値が大体0．5～2程度上昇し

ているが，これは，粘性土部分が弱くなればなるほど砂ぐい

部分がより多く荷重を負担し，全体としてできるだけ安定を

保とうと＋る複合地盤の性格を考えれば当然のことと思われ

る。

　なお参考のために砂ぐいを打設せずに原地盤上に同じ盛土

を施工したと仮定した場合の計算値を示しておくと表2．5．3

中心位置
F　（o＝0．7）　　泓 ”　（σ＝0．8）　　μ

1 α．62 0．68

2 0．60 n．66

3 n．64 0．69

4 0．61 0．66

5 0．62 0．68

6 0．65 n．70

7 0．63 0．68

8 0．67 0．72

9 0．63 0．69

10 0．63 0．68

11 0．72 0．78

表2．5．3　原地盤の安全率

のようである。これらの値は，複合地盤の計算に際するFの
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　c
式においてn＝・1を与えて求められるものであり．砂ぐいを

含まない原地盤の安全率を示している。ただし，盛土や地盤

の形状，せん断強度などはこれまでの場合と同じであると仮

定してある。さてこの表をみればわかるように，砂ぐいを打

設しなければ上部粘土層のe　RO．7．0．8t／㎡に対して

最小安全率はそれぞれ0．60，0．66であるから，砂ぐいによ

る地盤改良‘こよつて0．4～0．5程度安全率が上昇したことが

わかるであろう。ただここで注意しておかなければならない

のは，粘性土だけの原地盤において最小安全率を与えるすべ

り面と複合地盤におけるそれとが一致しないことである。す

なわち．原地盤においてFmi　n　”　O．60（Cu”・O．7　t／ぼの場

合）あるいはFmi．　＝　O．66（Cu　・＝O．8　t／㎡の場合）を与え

るすべり面に対する複合地盤の安全率は，砂ぐいの自重を完

全に考慮した場合と無視した場合に対して，それぞれF＝

1．11．0．94（Cu＝0．7　tノ㎡）あるいはF＝】．15．n．98

（Cu　＝O．8‘／㎡）であるのに対して，複合地盤における最

小値Fmi　n　＝1．08，0．93（eu　＝O．7　t／㎡）．　Fmi　n　t’1．13

・0・98（eu　・＝　O・8　t／f㎡）を与えるすべり面は多少異なり．こ

れに対応する原地盤の安全率はF＝o．62（㌦一〇．7t／㎡）

F・＝　o．68（Cu　＝・　O．8　t／㎡）となつている。この結果や著者

が行なつた種々の試算によると，原地盤において最小安全率

を与える十べり面をそのまま，砂ぐいを含む複合地盤の最小

安全率面であるとして計算を行なうと算出される安全率にお

いて最大0．1程度の相違を生ずるようである。

5．6　結 論

　この章では，複合地盤上に施工された盛土の破壊例を著者

の方法を用いて解析した。はじめに原地盤の状態や砂ぐいの

配置．破壊に至るまでの盛土の施工過程，これによる沈下量

や土圧の測定結果などを説明した。そして解析のための準備

として．解析に用いた地盤や盛土に関する諸係数，すべり面，

地中応力分布などについて議論したのち，計算の結果を示し，

考察を加えた。著者の方法による計算結果は，安全率，荷重

分担比の両者において事実をよく説明し．非常に満足すべき

ものであつた。すなわち，破壊時に対応する安全率は1前後

で，荷重分担比も実測値とかなりよくあつており，著者の安

定計算法の妥当性が検証された。

　なおこの盛土工事は，破壊後工法がすべり置換法に変更さ

れ，中央部付近で施工する盛土を故意にすべらせて軟弱層に

埋入させ，盛土先端付近に押出してくる軟弱土を取除く作業

の連続によつて．現在ほぼ所期の盛土高さ10　mに立上つて

いる。
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第6章　結 論

　第2編の各章においては，粘性土中に砂ぐいを打設した複

合地盤の支持力に関する多くの研究成果を示し，検討と考察

を加えた。各章の内容の要点を結論的に略記すると以下のと

おりである。

　第1章においては，複合地盤の圧密特性を究明するための

基礎的研究として，三軸圧縮試験機を用いて，砂柱を含む粘土

供試体の圧密特性を調べた。そして，圧密促進に及ぼ十砂柱

の効果．Barronの理論の有効性と問題点．等方圧密とKo一

圧密における圧密過程の種々の相違点，砂柱が及ぼす沈下抑

制の効果，等を明らかにするとともに，圧密中の砂柱部分お

よび粘土部分の荷重分担比を計算するための略算式を示した。

　第2章においては，複合地盤の支持力や安定問題に関して

最も重要かつ基本的な問題である強度特性を明らかにするた

めの基礎的研究として，第1章と関連してやはり三軸圧縮試

験機を用い，種々の応力および排水条件下にある複合土供試

体のせん断特性を調べた。はじめに，砂柱を含む粘土の強度

に関して，二次元弾塑性問題としての厚肉中空円筒の考え方

を拡張して適用するのは，種々の現象面から考えて問題点の

多いことを理論的考察に基づいて明らかにした。また非圧密

非排水せん断強度が，砂柱径が大であるほど，また供試体が

完全に水で飽和されているにもかかわらず拘束圧が大である

ほど．大きくなることを示して，その理由を考察し，明らか

にした。圧密非排水せん断に関しては，等方圧密後とKo一

圧密後におけるせん断強度，発生間げき水圧あるいは変位量

の相違点や特性を明らかにし，また砂柱の効果を粘土部分の

含水比をパラメーターにして評価するのが妥当であることを強

調した。さらt＝　，砂柱をとりまく粘土部分の強度との関連に

おいて，有効な砂柱密度や砂柱径に限界があることを実験結．

果をもとにして指摘するとともに，粘土および砂単独供試体

の応力～変位関係から複合土の応力～変位関係を求めるため

の方法や荷重分担比の計算方法を示し，考察を加えた。

　第3章においては，複合地盤の安定計算について記述した。

まずはじめに，この種の複合地盤の安定計算において，特に

問題となる接地圧分布や地盤内応力分布などに関して簡単に

著者の見解を述べ，考えられる一，二の安定計算法や現行の

設計方法を説明して批判を加えた。そののちに，従来法にお

ける二，三の重要な問題点に解決を与えた著者の新しい安定

計算法を詳述し，これに関する一，二の疑問点にっいて検討

を加えて著者の見解を述べた。また軟弱粘土地盤上およびこ

れに砂ぐいを打設した複合地盤上の築堤を仮定して．安定に

関する試算を行ない．粘土単独地盤と複合地盤における最小．

安全率円の相違などについても検討すると同時に、著者の安

定計算法による結果が妥当な値を与えることを示した。

　第4章‘こおいては，かなり大きな実験土槽を用いた室内模

型実験の結果とこれに関tる解析結果を詳述した。長期間を

かけて，粘土単独地盤に関して4個，群ぐい状‘こ砂ぐいを打

設した複合地盤に関して6個の実験を行ない，多くの定性的，

定量的結果や新しい事実を見出した。第4章の前半において

は，主として圧密に関する結果を示して考察を加えたが，こ

れらの結果は第1章において明らかとなつた諸現象と共通す

るところが多かつた。すなわち，複合地盤においては時間的

な意味での圧密促進の効果が顕著であること，単純な諸条件

下における圧密の時間的変化の推定には，’ferzagh　iおよび

Barronの理論が十分な精度を有すること，などが確認され

ると同時i：，粘土の初期含水比の大小によつて圧密終了時に

到達する含水比がかなり大幅に相違することなどが明らかと

なつた。またこの章の後半においてとりあげた載荷試験の結

果は，複合地盤においては粘土単独地盤の場合よりも同一荷

重下の沈下量が小さく，また限界荷重強度がかなり大きいこ

と，破壊面が円弧で近似できること，などを示した。さらに

載荷試験結果の解析により，粘土単独地盤に関しては全応力

解析法が一般に有効であることが確められると同時に，複合

地盤に関する著者の計算法が，実験結果をよく説明すること

が明らかとなつた。

　第5章においては，複合地盤上に施工された盛土の現場破

壊例を示し，著者の計＃法を用いて破壊時の解析を行なつた。

解析は，多くのボーリング結果に基づく物理試験や力学試験

および沈下その他に関する動態観測の結果を参照して．複合

すべり面法によつて行なつたが，計算の結呆は，安全率，荷

重分担比の両者において，実際現象をよく説明し．満足すべ

きものであつた。この章と前章で示したすべりに関する諸結

果は，著者が提案する安定計算法の妥当性の検証という意味

で，きわめて重要であると考えられる。
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