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序 論

　

土木構造物を建設するという立場からのみならず。地辻りなど災害を防止するという分

野において転軟岩を扱う機会が増えている。建設途上にある青函トンネルとか，一部着

工した本州一四国連絡橋では，新第三紀堆積の半固結状態にある軟岩や風化花肖岩が対象

となる岩盤である。青函トンネルにおいては訓縫層，黒松内層などの第三紀堆積層中にト

ンネルを開削する際の切端の安定性や時間とともに増大するトンネル土圧の問題を，一方

本州一四国連絡橋の建設では第三紀堆積の神戸層，あるいは風化花肖岩が基礎支持岩盤と

なるから，その短期あるいは長期の支持力や変形問題を解決するためには，これら軟岩の

力学特性を解明して把握することが必要である。また，地辻り地帯は第三紀堆積の泥岩か

ら成る地盤が多く，したがって泥岩の力学特性を明らかにしてこそ，はじめて防止対策を

立案することが可能となる。

　

上述のように軟岩を対象とする事例が増加してきたにもかかわらず，岩石質材料と土質

材料の中間に位置したことによるのか，これを扱った研究は数少ない。岩盤力学では従来

主に堅固な岩石を対象としてきた。したがって，硬岩から成る岩盤では節理など地質分離

面が力学挙動を支配するから，それら地質分離面の力学挙動に及ぼす影響をいかに評価し

実際の設計。施工に取りくむかが。古くかつ現在においても未解決の課題である。ところ

がいわゆる軟岩では岩石そのものの力学特性が。岩盤の力学挙動と密接な関係を有してい

ることが次第に明らかにされ，岩石コアーを用いた室内試験結果を岩盤の問題に直接適用

･できるものと考えられるようになってきた。ではいったい軟岩とは何か厳密な定義はない。

著者は無理に定義づける必要があるとは考えない。あえて言えば岩石の一軸圧縮強度が

100kgAm2以下であって，間隙水の影響度合の大きいものとしておく。半固結状態にある

堆積岩や風化花肖岩などの土と岩石の中間に位置するものであるといった漠然とした定義

でじゅうぶんであろう。

　

軟岩の力学特性を解明し把握することの必要性を述べたが。それでこと足りる訳ではな

い。地盤工学の立場からは以下の一連の仕事を並列的に進めることが大切である。岩盤力

学に与えられた定義を軟岩を含む地盤材料の力学。地盤力学にあてはめてみると，｀゛地盤

力学とは地盤の力学的挙動の理論ならびに応用の科学であって，その物理環境のもとで。

力の場に対する地盤の反応に関する力学の一分野である”となる。この定義を認め，地盤

力学を地盤工学へ適用するためにはつぎの各項目からなる一連の問題を有機的に結合させ

て発展させなくてはならない。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

（１）



（１）対象とする材料が地盤材料である由縁を記述する構成式（狭義には破壊現象も含め

　

て，対象材料の力学挙動の記述，換言すると応力－ひずみ一時間一温度関係）の確立

（２）初期値。境界値問題（例えば構造物基礎の支持力，変形問題）の設定（地盤モデル

　

の作成）と解析

（３）室内試験，現地試験を問わず計測手法の開発ならびに現場計測工法の樹立とその施

　

工規制への適用

（４）以上を総合した設計，施工指針ならびに対処工法の立案と合理的施工の実施

　

これらは互いに独立したものではけっしてなく密COｒごご認10”ＢＯＵＮＤＡＲこ器男
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軟岩と鉄が，まったく等しい外作用（力。温度）を受
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けた場合に異なる反応を示すが，その差異を説明する

　　

地盤工学の主要項目の関係

ためのものであり，材料の作用一反応の力学挙動を規定する特性式であると考えたらよい。

したがって，地盤力学が他の材料力学と異なるのは構成式の違いにあるといっても過言で

はなく地盤力学の主柱である。

　

つぎに必要なことは対象とする地盤構造物の境界ならびに初期条件の設定である。とく

に境界条件の設定は地盤力学におけるいま一つの重要な課題である。それは等質領域の区

分けが主な内容であるから，ボーリングや物理探査などの調査結果にもとづいた総合的判

断に大いに依存する・

　　　　　

の構成式

　

対象とする問題に関する地盤繍Fr罰決定され，境界値問題としての地盤モデルが設定さ

れると残るのは数学的解析となる。しかしながら，いかなる問題でも厳密解が得られると

いうわけではなく，複雑な境界条件や用いる構成式によっては有限要素法などによる近似

的解析を用いざるを得ない場合が多い｡解析するとき留意しなければならないことは，求

まる解の価値は用いた構成式ならびに設定した地盤モデルの価値以上のものには決してな

らないということである。さらに大切なことは構成式ならびに地盤モデルとしての扱いは

実際の現象を数式の場で論ずるものであるから，逮捕すべき犯人そのものではなく。モン

タージュ写真に例えられるべきものであると認識することである。地盤力学の発展のため

にも。またよりよいモンタージュ写真を得るためにも犯人そのもの，すなわち実際の地盤

の挙動を実測によって正しく把握することが大切であることを強調したい。ここに現場計

測手法を確立することによる構成式と地盤モデルへのfeed back系を形成する意義があ

るわけである。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

（２）



　

以上論じた地盤力学の基本項目にしたがって対象構造物の挙動を推定して，適正な設計

を行い，施工指針を与え，これらに基づき施工中に的確な施工規正を行うことが地盤力学

が地盤工学において果すべき役割であろう。

　

このような観点に立って，地盤材料のうち力学特性の解明がじゅうぶんでなかった堆積

軟岩を対象に選び，その力学特性を明らかにすることによって構成式を誘導するまでを本

論文の第１の目的として第１編を構成した。つづいて堆積軟岩中に建設されている青函ト

ンネルにおける種々の問題のなかで，とくに高圧水とトンネル周辺地山との相互作用であ

る水抜孔の効果ならびに注入工法に関する問題。また時間依存性によるトンネルの変状や

土圧問題を論じ。最後にトンネルの計測工法に対する私見を述べて第２編を構成するもの

である。

（３）
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第１章

　　

序

　　

論

　

土木工学，資源工学あるいは地球物理学の分野で岩石質材料に関する研究はこれまで数

多く行われ，岩石の硬軟にかかわらず岩石質材料はダイレイタンシーを示し，かつ時間依

存性を有する非弾性体であることが明らかにされてき以～3)ＢrａｃＪ)やBieniawskyは硬

岩の破壊機構を実験的に調べることによって高い拘束圧のもとであっても破壊に至るとき

体積が膨張することを見い出している。 Ｈｅａｒd5)はYulemarbleの塑性降伏応力はひずみ

速さの大小による影響を受けることを指摘しており。また高い拘束圧下ではクリープ現象

などの顕著な時間依存性を示すことは多くの研究によって明らかにされ周知の事実とされ

ている9‾9)

　

このような研究成果にもとづき岩石質材料の応力－ひずみ一時間関係の研究はレオロジ

カルモデルを用いたモデル化か行われてきた?･1o加)比較的低い拘束圧下であっても，岩塩

が延性挙動を示すことに着目して，岩塩を理想的岩石質材料と考えることにより三主応力

を制御できる三軸装置を用いて行った一連の実験的研究がある宍13)この研究の流れに沿い

n1ヂ‰結晶質岩石材料の非可逆変形には分子内の転移による塑性または粘塑性挙動と結

晶境界の分離や欠陥の拡大によるぜい性挙動の二つに大別されることを示し。第１の塑性

あるいは粘塑性挙動を記述できる構成式を，Perｚyna16)により。第２のぜい性挙動に対して

はWeidlerとPaｓlay17)にもとづいてそれぞれを求めた。すなわち，結晶質岩石は拘束圧の

高低により，低い場合はぜい性非可逆変形を，高い場合は粘塑性流動を示すとの考えに立

脚したものである。

　

以上述べた研究は結晶質の岩石がおもで，間隙の大きい堆積軟岩の研究は少ない。

Handi♂)らは堆積岩を用いた実験によってＴｅｒｚaghil‰有効応力が適用できることを示し

ており.Ｂｒｕhn2o)も砂岩を用いた実験によってその妥当性を論じている。

　

このように岩石の力学挙動を現象論的に概観すると定性的には土質材料の力学挙動と変

らず，その差異は類似の挙動を示す拘束圧(応力)の範囲の大小の違いのみにあるといえ

る。この考え方に立脚して，土質材料，軟岩。硬岩を一線に並べ軟岩の力学挙動を明らか

にし軟岩を対象とする構造物の安定，変形問題の解析に適用できる構成式を求めることが

本編の目的である。

　

第２章においては地盤材料の構成式について論ずるが。岩石質材料の構成式に関する研

究は上述したもの以外に特筆すべきものは見当らないから，まず第１に土質材料の構成式

に関する従来の研究を概観する。第２に本研究の理論構成の基礎となる連続体力学と軟岩

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

－１－



の構成式を誘導するために必要な理想材料であるＤrｕcker21)の弾一塑性体とPerzynaの弾

一粘塑性体理論を略述する。次いで，これらの理論と実験事実にもとづいて得られる地盤

材料の構成式であるcritical state energy tｈｅｏry22)と呼ばれる弾一塑性体とした上質材料

の構成式と過圧密粘性土のひずみ硬化一軟化挙動を説明できるようにcritical state en-

ergy theoryを修正した足立と西‰)構成式を紹介する。さらに，正規圧密粘土の時間依

存性挙動を実験的に明らかにして，唯一的な応力－ひずみ一時間関係のあることを，すな

わち一構成式によってこれらの力学挙動を記述できることを示した?)最後にこれらの実験

事実と粘塑性体理論にもとづいて，正規圧密粘土の時間依存特性をも表現できるように

critical

　

state energy theoryを拡張した足立と岡野25)の構成式を説明する。

　

第３章は軟岩の力学的挙動を調べる室内試験の一つである三軸試験の問題点を中心叫実

験上の留意事項をまず述べ，ついで多孔質凝灰質である大谷石を理想堆積軟岩として用い

た三軸試験を行い軟岩の力学特性を明らかにする。すなわち，第１に軟岩の変形ならびに

強度特性について論じる。これらの実験結果にもとづいて軟岩の最適な破壊規準を提唱し

最後にその時間依存性挙動を示す。

　

第４章においては第３章で明らかにされた軟岩の力学挙動に関する実験事実と第２章で

論じた理論にもとづいて。軟岩の示すダイレイタンシーならびに時間依存特性による力学

挙動を記述できる構成式を弾一粘塑性体と考えて誘導する。ただし，ここに求めた構成式

は先行履歴応力以下の粘塑性挙動。すなわち体積膨張が常に生ずる場合の軟岩の挙動を記

述するためのものに限られている。また，その静的平衡状態の応力－ひずみ関係はひずみ

硬化のみで，ひずみ硬化一軟化挙動を考慮に入れたものではない。
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第２章

　

地盤材料の構成式

　

第１節

　

概

　　

説

　

われわれの周辺を見渡してみよう。空気水。土，岩石。金属。コンクリート。ガラス

あるいは木材など数々の物質が目につく。これら物質の力学特性やその挙動を土木工学の

分野で論ずる場合には分子。原子のレベルでの統計力学や量子力学による研究も皆無とは

いえないが現象論的ではあっても変形物体と考え，一般的には連続体力学を適用して行う。

　

地盤を構成する土や岩石などの地盤材料もその粒状性や節理。層理など，地質分離面の

存在による不連続性はあるものの，それらを包含した全体としての物体はあくまでも連続

体であるとの仮定から一歩も外に踏み出したものを見い出すことはできない。

　

連続体に対する力学体系はつぎの２つから成る。第１のものは連続体の運動，すなわち変

形や流動を記述するのに必要となる，連続体であれば満足しなければならない一一般法則で

ある。これは質量の釣合や運動量の釣合といわれる物理法則であり，連続体に対してこれ

らの法則から導かれる関係式を場の方程式と呼んでいる。物理法則は外作用に対する連続

体の反応，すなわち運動（変形）を記述するために必要であるが，それで十分であるわけで

はない。十分条件を満足するには対象とする物体がどのような力学特性を示すかを規定す

る必要がある。同一形状，同一寸法の粘土と鉄の球に同一の外作用が作用したときの反応

　

（運動，変形）の違いを記述するのが第２のものであって，それを規定する関係式を連続

体においては構成式( constitutive equations)と呼んでいる。

　

構成式は数学的な関係式であるから。実存する物質の力学挙動を完全に記述することは

不可能であって，あくまでもこの世に存在しない仮空の材料。換言すると理想材料（理想

気体。完全流体，理想弾性体など）の力学挙動を表現するものであるということを留意し

ておかなければならない。

　

次節では連続体の運動を規定する場の方程式と構成式の役割に次いで本論文の目的であ

る軟岩の構成式を誘導するときに用いるDruckerの弾塑性理論川瀬とPerzynaの弾一粘塑

性体理論もその要点をあらかじめ説明しておく。

　

ここでは地盤材料の構成式に関する従来の研究をふり返ってみよう。岩石質材料の構成

式に関する研究は第１章で示したもの以外に特筆すべきものはないから，土質材料に関す

る研究について概観することにする。

　

1950年後半から1960年初頭にかけて土質材料の構成式に関する３つの研究の流れの

基になる先駆的研究成果が世に問われた。土質材料を粘性土と砂質土の２つに大別し，さ
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らに粘性土についてはその時間依存性挙動(viscid behaviors )と弾一塑性挙動( invis-

cid behaviors )の２つに分けた計３つの研究である。

　

その第１は村山と柴田によるレオロジー理論にもとづいた粘性土の時間依存性挙動に関

する研究，第２はCambridge学派による粘性土の弾一塑性挙動に対するcritical

　

state

energy tｈｅｏｒy24であり。第３の砂質土に対しては粒状体の力学挙動を規定するＲｏｗｅ坤

のstress-dilatancy関係を求めた研究である。

　

これら３つの研究の流れに沿って1970年初頭までの研究を返りみてみよう。

　

第１の粘性土の時間依存性，すなわち応力－ひずみ一時間関係に関するものとして。村

山と柴田のrate

　

process tｈｅｏry紳に立脚した粘性土のレオロジーとそれにもとづいた

モデルの提案は，この分野における以後の研究に多大な影響を与えた。 Christensen and

Ｗｕ功は村山と柴田と同様の研究を行い，またSingh and Mitchell ^l 柴田と軽部3t

Barden^t

　

Walker 3t　さらに村山ら詞は粘性土のクリープ特性について調べ，クリープ挙

動は軸差応力あるいは応力比の関数で表わすことができるとして種々の実験公式を提案し

ている。

　

粘性土のクリープ挙動以外にも，定ひずみ速させん断時の挙動や一定ひずみ状態におけ

る応力緩和などの時間依存性挙動について研究が行われている。

　

Youg and Japp 3蛸ま応

力－ひずみ関係がひずみ速さの大小によってどのような影響を受けるかを調べ，その挙動

の違いを表わす実験式を，他方，村山ら蹟は応力緩和過程の応力の時間的な減少の様子を

表わす実験式をそれぞれ与えている。

　

第２の粘性土を弾－･塑性体と考えて構成式を求めたCambridge･学派による一連の研究は

1960年代の初頭にはじめて世に問われた。Roscoeら紳，Ｒｏｓcoe and Schofield4［S，

Schofield and Wrｏth2りi "Wet Clay ,と呼ばれる粘性土を理想的な連続体であるとした

構成式を誘導した。この理論はcr･itical stateなる状態を考慮に入れ消散エネルギーに対

する関係式を与えるとともにＤrｕckeｒ2‰塑性理論にもとづいて確立されたもので, cr-

itical state energy theoryと通常呼んでいる。その後。Ｂｕｒland41）やRoscoeand Burl-

and4りま消散エネルギーの見積り方を変えた修正理論を提案しているが本質的には最初の

理論と変わるところはない。

　

一方jわが国においては，粘性土のダイレイタンシー特性が柴田り。さらに柴田と軽部44）

によって実験的に明らかにされ，太田49は柴田のダイレイタンシー関係式とDruckerの塑

性理論を用いることによってCambridge理論と同一の構成式を求めている。これらの研究

は粘性上をダイレイタンシー特性を有するひずみ硬化型の弾一塑性体であると考えて行わ

れたものであるといえる。
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第３の砂質土に関する研究には, Newland andA11ely4Qに始まり。Ｒｏｗe2町村山？

Ｈｏｒｎ硝と続く粒子接点における摩擦則によって砂質土の力学挙動を解明しようとする一

連の研究の流れがある。その中でもＲｏｗe29によるstress － dilatancy 関係の提案は砂質

土のみならず粘性土の以後の研究に大きな影響を及ぼしたものである。

　

1970年代になると電子計算機の発達にともなわれて地盤工学の分野でも境界値，初期

値問題を近似的に解析する方法が飛躍的に進歩し，より一般性をもった構成式が実用的な

活躍の場を与えられるようになってきた。換言すると。構成式の役割が再認識され地盤力

学が自前の力学体系を築く時代に突入したものである。この動向は1977年の国際土質工

学会議において土の構成式(Constitutive equations of soils)が特別部会のテーマとし

て採用されたことなどに表われている。49

　

より一般性を有する粘性土の構成式は第１と第２の粘性土に関する成果に立脚して確立

されるべきものである。すなわち。粘性土はダイレイタンシー特性を有する弾一塑性材料

で，かつ時間依存性をも示す材料であると考えることである。

　

赤井ら24は定ひずみ速させん断時の粘性土のひずみ速さ依存性挙動を表わすYong and

Ｊａr)ジを)実験式と応力緩和時。応力緩和挙動に関する村山ら鴻。実験式が等価であるＣと

をまず示し, Singh and Mitchellのクリープ挙動についての実験式が先の関係式から誘導

できることを明らかにした。このことは粘性土の唯一的な応力－ひずみ一時間関係，換言

すると唯一的な構成式が存在することを証明したことになる。この研究成果を受けて足立

と岡野29はPerzynaの弾一粘塑性体理論にもとづいてCambridge理論を時間依存特性も

記述できるように拡張することにより，粘性土をダイレイタンシー特性と時間依存性を示す

弾一粘塑性体と考えた構成式を確立した。その後，関口叫は粘性土の二次圧密特性ならび

にダイレイタンシーの時間依存性を考えてPerzynaの理論にはよらないで異なる角度から

粘性土の粘塑性体とした構成式を求めたが，基本的には足立と岡野による式と変わるとこ

ろはない。

　

一方。砂質土を粒状体と考えての研究は粒子接点の摩擦機構，粒子間力，接点角を実測

することに重点がおかれ.Ｒｏｗｅによるstress―dilatancy式の物理的意味を究明しようとす

ることに努力が払われた。粒子接点角の分布の変化や粒子一個当りの接点数はＭａｒｓａ迎や

小田９によって実測され。２粒子間の摩擦則はHorn and Dee re 5t Proctor and Barton

５t Ｎａｃｉｍｅｎto59によって論じられ，粒子間力については光弾性を用いた松岡気小西57)

の実験などがある。

　

これらのうちで松岡はstress-dilatancy式といま1つの特性式を連立させることによっ

て粒状体の応力－ひずみ関係式を求めた。村山も叫淵確率論的なアプローチによって理論
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を発展させ, stress - dilatancy 式と松岡の侍臣式と類似の関係式を用いることで構成式を

求めている。

　

砂質土の構成式は上述のような粒状体と考える立場からのみで議論されるものではなく

て.Cambｒidge理論においては弾一塑性体理論にもとぺて，理想的な砂利，すなわち，

Ｇｒａｎtａ-Ｇrａｖe12ヵを考え構成式を与えている。またLade and Ｄｕｎｃａｎ６{|,Prevost and

Ｈｏｅｇ６１は塑性ポテンシャル関数を与え，

　

nonassociated flow rule を用いることによって

塑性理論の立場から構成式をそれぞれ求めている。いまひとつにはRoweによるstress －

dilatancy式と塑性理論におけるflow rule (流れ則)を用いるという折衷方式がある。

Barden and Khoyottaり,諸戸と河上汽あるいは竜岡64の研究はこの方法によるもので

ある。

　

このように土質材料の構成式を確立するためには数々のアプローチがあるが，図２－１

はその主なものについてまとめたものであり，立脚する理論とそれに属する代表的な構成

式を示している。

ELASTO-PLAST工cm 21), 26) ME CHAN工cs OF GRAHULAE ＭＥＤ工Ａ

　　　　

NORMAL工ＴΥ

　

Υ工ELDSUBFACE　　　　STRESS-D工LATAHCY　　ＡＮＯ!rHER　　　ＲＯＢｎtT11gF工１０ＲＴ
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図2－1

　

主な構成式とその立脚する理論背景

　

以上の議論で明らかなことは，地盤材料の構成式に関する研究。すなわちその力学体系

は出発点の相違はあっても結局連続体力学の立場で行うものに帰結するということである。

　

本章は軟岩の構成式を求めるための基礎ならびに参考になる点に着目して以下のように

議論を進めることにする。次節においてはまず連続体の運動を規定する場の方程式と構成

式の役割を示し。軟岩の構成式を求めるときに直接必要となる理想材料であるD nickerの

弾－･塑性体とPerzynaの弾丿店塑性体について略述する。ついで，地盤材料の構成式とし

ては，これも軟岩の力学特性に関する議論と構成式を求める際に関係のあるCambridge

理論と過圧密粘性土に対する足立と西21の構成式について論じた後粘性土の時間依存吐

挙動に着目して実験的検討を加え気最後にこの実験事実と弾―粘塑性体理論にもとづく

足立と岡野29の正規圧密粘性上の構成式を説明することにする。
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第２節

　

連続体力学と構成式

　　

2一1

　

連続体力学における構成式の役割叫淵瀬

　

連続体であればすべての運動が満足しなければならない物理則がある。それは質量，運

動量。角運動量の釣合式である。温度の影響を考慮する場合にはエネルギーの釣合式とエ

ントロピー積の不等式が必要条件式として加えられる。このエネルギーの釣合式とエント

ロピー積の不等式は構成式を決定するときに制約条件式としての役割を果すが。ここでは

構成式の誘導に関係する物理則であると述べるにとどめておく。なお，熱エネルギーを考

慮しない場合にはエネルギーの釣合式は運動量の釣合式と等価な式となる。

　

さて，連続体力学においては質量の釣合式は次の連続の式そのものである。

　　　　

ﾊﾞﾐ咎十善（ｐｚ･ｉ）＝０

　　　　　　　　　　　　　

……………（２－２－１）

ここにｊ

　

ｐ：密度ｊ

　

Ｚ：時間了

　

勺：直交座標系j

　

り‘：速度’｀゛クト成分である。

　

つぎに，運動量の釣合式からは運動方程式が求まる。

ρ等＝午十月 （２－２－２）

ここに，％･：応カテフゾ成分･巧：物体力成分である。式（2－2－2）において。速度

碍ΞＯとおくと，静的問題に対する周知の釣合方程式となる。

　

第３の角運動量の釣合式はCauchyの第２の運動方程式であり，偶力を考えない通常の

場合には応力の対称性を規定するところの次式となる。

oiに％
（２－２－３）

　

連続体の運動は上に与えた連続の式(2-2-1).運動方程式（2－2－2）ならびに応力対

称の式（2－2－3）の計７個の方程式で規定されることになるが。求めるべき未知量は，密

度pj速度りの3成分（あるいは変位成分恂）と応力％の９成分の合計13個である。応

力の対称式（2－2－3）を考慮に入れると応力の未知量が６成分どなるため，未知数10個に

対して，場の方程式は式（2-2－1）と式（2－2-2）の４式であるから。解を決定するため

にはさらに６個の方程式が必要となる。この連続体の運動を規制し，解を得るために必要

になるさらに６個の方程式が構成式である。

　

例えば･弾性体は応力'^jとひずみ句の関係が一義的に決定される材料と定義づけら

れ，そのなかで理想弾性体の構成式は次式で与えられる６個の方程式で表わされる。

％ニ（尺‾十Ｇ）＾kk　ｈ］＋2G 'tj

　　　　　　　　　

－７－
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ここにj

　

ら･j :ひずみテンソル成分･δぴ　：クａネフカ‾デルタj瓦：体積弾性係数ｊ

Ｇ：せん断弾性係数である。式（2－2－4）によって６個の方程式が追加されたから方程式

が全部で10個となり，未知量の10個と一致するから問題の解が決定できることになる。た

だし･ひずみ叫と速度りの間には次の関係が成立する．

　　

2－2

　

弾一塑性体の構成式川瀬

弾一塑性体理論では降伏関数と呼ぶスカラー関数／＝Ｏが存在すると仮定する。降伏関

数は図２－２に示される応力空間内で閉じた曲面を与

え，応力がその曲面の内側にあるときは弾陛的に挙動

するが，応力がその曲面上のａ点に達するとはじめて

塑性変形が生ずるものと考える。応力が降伏曲面の外

側に向かって増加するときにはさらなる塑性変形を伴

ない。ひずみ硬化を示して新たな応力状態ｂに至るが，

その間塑性変形に伴われて降伏曲面／＝Ｏは拡大して

ｂ点を通る降伏曲面となる。降伏曲面上のｂ点から降
図2－2

　

応力空間内における

　　　

初期降伏面と後続降伏面

伏曲面内のｃ点に応力が変化する除荷過程やｃ点から再び任意の径路によってｂ点を通る

降伏曲面ア＝Ｏ上のｄ点に達する再載荷過程においては，材料が弾性挙動を示すものと考

える。

一般的に降伏関数は応力状態のみならず．塑性ひずみεじゃ硬化ノ･cラメーターゐの関数

として次のように表わされる。

ｆ－チ（％スj丿）－０ ………（２－２－６）

　

ひずみ硬化型の弾一塑性体に対する構成式はDruckerの仮説川に基づくものが基本とな

っている。

　

Druckerの仮説とぱある所定の応力状態にあった物体にさらに応力を徐々に載荷した

のち，ゆっくりと元の応力状態まで除荷したとき，この載荷一除荷過程において外力のな

す仕事は非負である¨というものである。誘導の詳細はNaghdi26)にゆずるが, Drucker

の仮説から，以下の結論が求められる。
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（1）降伏曲面は常に外側に凸（ＣＯｎｖｅｘ）となる。

　

（2）塑性ひずみ増分ベクトルiみは常に降伏曲面に直交する。

第２の結論から。flow rule（流れ則）が次のように求まる。

･し_

　　

∂/
町一仁席

（２－２－７）

ここに．ｊは非負のパラメーターで応力ならびに塑吐ひずみの関数である。

　

さて･降伏関数は式(2-2-6)のように応力町・塑性ひずみべ

ゐの関数であって，塑性載荷過程では次式で与えられるPragerの適合条件24）を満足しなけ

●

ゐ

　

●

.

/ -

-

0月十 隋十箭し1

１
-
６Ｇ

（２－２－８）

･…（２－２－９）

%ん
り

…（2-2－10）

（２－２－ｎ）

立
陽

旦

∂町

ニ゜｡.IP.と仮定すると，式（2－2－7）中のパラメーターｊは次のように求まる。

/1＝一

　

几ｙ

斗器子巡

* *£十時＝首＋(壱-

゛？.＿

　　　

∂ｇ

吻－り呵√

したがって，ひずみ硬化型の弾一塑性体の構成式は次式のように確定する。

　

式（2－2－7）で弾一塑性体に対する構成式が与えられると，結局対象とする材料の降伏関

数（2－2－6）を与えれば。その材料に対する構成式が決定されたことになる。式(2-2-7)

のように降伏関数／＝Ｏが塑性ポテンシャル関数ででもある場合をassociated flow rule

　

（関連流れ則）と呼び。塑性ポテンシャル関数ｇ＝Ｏが降伏関数／＝０と異なるときは，

nonassociated flow rule（非関連流れ則）といい。流れ則は次式で与えられる。

　

先に述べた砂質土に対するLade and Ｄｕｎｃａｎ６(ｶの構成式はポテンシャル関数ｇ＝Ｏを

与えることにより構成式を決定している。一方, Cambridge理論2ｶはDruckerの仮説に

もとづく第２の結論と塑性変形による消散エネルギー量を仮定することで求まる関係式を

連立して得られた応力に関する微分方程式を積分することにより降伏関数／＝Ｏを逆に求
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めて，この降伏関数／＝０を式（2－2－7）に用いることによって構成式を決定するという

方法によったものである。また，太田49はDruckerの仮説にもとづく第２の結論と柴田43

によるstress-dilatancy式を連立して微分方程式を求め，それを積分して降伏関数／＝０

を決定することで構成式を誘導した。

　　

2-3

　

弾一粘塑性体の構成式

　

Perzyna川は物体の動的挙動と静的挙動の相違はその物質のひずみの速さ依存性によっ

て生ずることを指摘するとともに，ひずみ速さ依存挙動を粘塑吐挙動と定義づけた。彼は

ひずみ速さに依存して変化する降伏曲面が存在すると仮定し，それを動的降伏関数応(町

百)＝句と呼び，さらに，動的降伏関数と平衡時の降伏関数，すなわち，静的降伏関数

石(％，も)＝ちとの差を表わすため次式で定義づけられる超過応力関数Ｆを導入した。

Ｆニ稲ノ几－１ （2－2－12）

ここに，

ラメータ

愕：粘塑性ひずみテンソル成分，句：ひずみ硬化とひずみ速さに依存するパ

ー，ち

　

：ひずみ硬化パラメーター，である。

PerzynaはDruckerの仮説を適用することで粘塑性体の構成式を次式のように与えた。

肘＝十の(和泉

示すレオロジカルモデルの粘塑性要素と基本的には同じ

である。モデルを数式で表示すると次式となる。

　　　　

Ｐ＝（哺）…………(2-2-15)

　　　　　　　　

?7

　　　　　　　　　　　　　　　　

－10－

（2－2－13）

ここに，ηは粘性係数である。また，超過応力関数Ｆの汎関数(Z)(Ｆ)は実験的に決定され

るものであるが，ひずみ速さが林叫の降伏条件にどのように影響するのかを表わすもので

ある。

　

式(2-2-12)と式(2－2－13)から応は簡単な演算によって次のように表わされることが

わかる。

勾＝く1+(Z>"'〔痛賜少(諭好戸)}＝岫

　

……(2-2-14)

この式は動的降伏関数石が静的降伏関数右こちに比較して。ひずみ速さ作

Ｏ関数分だけ大きな値をとることを示している。式(2-2－13)で与えられる構成式の意

味するところをレオロジカルモデルを用いて説明してみよう。この構成式は図２－３(ａ)に

　

(J

も

ε

図2－3

　

粘塑性体理論の説明

　

(ａ)基礎概念と等価なモデル



粘塑性流動は超過応力((Ｊ一K0)によって生じ，これは

式(2－2－13)の(Ｄ(Ｆ)に対応している。一般に，塑性

抵抗値尺0は材料のひずみ硬化一軟化により変化し，ひ

ずみ速さ汐)と超過応力((7-尺0)との関係は非線形で

あるのが普通である。さらに,粘塑性流動時にせん断と

ともに生ずるダイレイタンシー挙動を記述できるもの

でなくてはいけない。式(2－2－13)はこのような材料

の挙動を説明するためのものである。すなわち。静的

降伏関数為によってひずみ硬化一軟化現象を表わすと

図2－3

　

粘塑性体理論の説明

　

（b）動的ならびに静的降伏曲

　　　

面の関係

ともに。超過応力関数Ｆの汎関数0 iF)でひずみ速さと超過応力との非線形性を導入し，

さらにダイレイタンシーは粘塑性ひずみ速さﾀﾞｸﾄﾌﾚと動的降伏曲面の直交性(normality)

で表現しようとするものである。図2 - 3(b)は，材料の時間に依存しない塑性変形(invi-

scid plasticity)を支配する静的降伏曲面があり。その曲面上の恚点と同一の塑性ひずみ

状態にあっても，塑性ひずみ速さを有する場合には，ひずみ速さ効果によって応力状態は

静的降伏曲面の外側に位置する動的降伏曲面上のぶｊ点にあるという粘塑性理論の考えを示

したものである。

　

第３節

　

Critical state Energy Theoryとその解釈糾

　

1960年初頭。とくに粘性土の圧密ならびに応力－ひずみ関係に関する実験的事実と弾

塑性体理論に基づいてCambridge理論とも呼ばれる土質材料の構成式が発表された。理論

の完成までには数年の年月を敏え。その後も種々の改良が加えられている。しかし，本理

論がその後の地盤材料の構成式に与えた影響は大きく，以後の議論の展開に関係するので

節をもうけて論ずることにする。

　

ここではcritical state energy theoryの基本的な考え方に。著者なりの解釈を加え

ながら説明を行うとともに三次元応力場へ理論を拡張する。

　

criticalstate energy theoryは構成式の誘導において^ criticalstateなる状態とエ

ネルギー的な考え方が重要な役割を果していることが，名前からも理解できる。まず，

criticalstateは材料がせん断を受けて到達する最終的な状態を指し，それは有効応力も

体積もそれ以上の変化が生じないで単にせん断変形のみが継続する状態と定義づけられて

いる。また，エネルギーと呼ばれる理由は消散エネルギー（町錫：塑性ひずみJIネ゛ギ

ー）がある量に等しいとおくという重要な仮定にもとづいている。

　

偏差応力亀ダニ（句‾（7励吻／3と偏差ひずみeiに陶‾巳映岫ノ瓦偏差応力の第２不
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変量√1万＝～塙戸万ならびに偏差ひずみ増分の第２不変量√瓦'＝ぺ‾石戸を導入

するとj外力による消散エネルギー増分ふａは次式で与えられる。

ぬ＝・ｐ＝脳脇十町作 …………（２－３－１）

この外部消散エネルギー増分恥χが内部消散エネルギー増分必。に等しく。さらに内部消

散エネルギーは内部摩擦による消散であって。次式で与えられると仮定するところにエネ

ルギー理論といわれる由縁がある。

φａ;ニ脳2臨十町尽ニ4仇二脳μ＊匹

　

……………（２－３－２）

式中の訂＊はcritical stateにおける応力比（√2万／隔）ａt criticalstateである。す

なわち，式（2－3－2）は左辺を変形すると右辺が求まるという等号で結ばれるものではな

く，あくまでも左辺の量と右辺の量とが等しいという恒等式を意味する。すなわち，内部

消散エネルギー尚万をみて，体積ひずみε以によるエネルギーの消散を考えに入れていな

いという指摘もあるが。それは間違いであり，外部消散エネルギーによって塑性体積ひず

みによるエネルギー消散隔心は考慮されている。

　

さて。式（2－3－2）を変形すると次式が求まる。

弧人/珂＝ヽｙ－√珊／脳 （２－３－３）

criticalstateにおいては式（2－3－3）の右辺がＯとなるから，迅≡０となり，先に述

べたcritical stateの定義を満足する。これがcritical state energy theory と呼ばれる

理由である。

　

式（2－3－3）の役割を考察してみよう。 Druckerの弾一塑性理論によると降伏関数（塑

性ポテンシャル関数）が与えられると式（2－2－7）（あるいは式（2－2－8））によって構成

式は決定される。しかしcritical state energy theoryはDruckerの仮説による第（2）の

帰結，すなわち，塑性ひずみ増分ベクトル錫は降伏曲面に直交するという条件と消散エ

ネルギーの仮定から求まった式（2－3－3）を用いることによってまず降伏関数を決定し，

降伏関数が求まると流れ則（2－2－7）から構成式は確定するという方法によるものである。

　

降伏関数は応力ならびに塑性ひずみの第３不変量に関係しないと仮定すると, Drucker

の仮説の第２の結果は次のように表わされる。

弧人月百＝－d(、/脳)／(j‰) （２－３－４）

微分方程式（2－3－4）を積分すると降伏関数が求まるが．この方程式を積分するためには
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左辺を応力の関数で表わす必要がある。消散エネルギーの仮定により，式（2－3－3）を得

て。それを可能にしたものが，･critical state energy theoryである。式（2－3－3）を式

（2－3－4）に代入して微分方程式を積分すると降伏関数心は次式のように決定される。

　　　　

右＝（‰帥尚叉じ）＝ら＝（‰

　　　　　

……………（２－３－５）

ここに。ち＝脳yはひずみ硬化パラメーターで，平均応力（‰を用いて表わすのは塑性体

積ひずみにより，ひずみ硬化を規定できると仮定することを意味している。

　

以上で，降伏関数が求められたから。構成式は式（2－2－7）と式（2－2-9）により決定

される。

　

まず初めに。式（2－2－7）に含まれるパラメ,一ターｊを式（2－2－9）を用いて決定する。

粘土の場合に平均応力増分（％による塑性体積変化は次式で与えられる。

‰＿（1十〇弧
‾i‰‾‾（ト，）

（２－３－６）

ここに。ｇ：間隙比。λ：圧密指数，ｇ：膨潤指数である。関係式（2－3－6）を用いると。

∂人／∂ぐ＝∂≒／∂ぐは，

　　

奇二蕩ニj2Wニ仕そ卜％吻ニ|芒を卜‰帥〔j2を〕吻

　　　　　　　　　　　　　　

…………(2-3-7)
さらに，∂石／∂町は次式で与えられる．

匹
∂％

/1
-

-

（λ－ｇ）

-
（1十ｇ）

　

∂人
可）

吻＿
＋(1マ萌／で＊喘)句〕(苓)

(2－3－9)

(２－卜10)

13一

３

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

…（2－3－8）

式（2－3－7）と式（2－3－8）を式（2－2－9）に用いると，パラメーターｊは次のように求

まる。

受諾驚諭｝‰(ｙ＊-～/瓦り

したがって。構成式は式（2-2-7）に式（2-3-8）と（2-3-9）を代入することによって

次式で与えられる。

　　　

'P ( l-nレ…ｊ≒=７７＋与〕〔善十竺y祭酒址矢

　　　

り‾Ｍ＊（1十〇（訂＊吼ｙ町）喘

　

ぐ陥

　　　　

３



　

なお，粘性土に対する弾性ひずみ成分時は式（2－2－4）または式（2－2－10）で与えら

れるのではなく。次の関係で表わされることに留意することが大切である。

iＥ＝　ヰ‰恂　やｓ胆．
り3(1十〇喘

　

2G(Ｏ
(2-3-11)

結局。弾一塑性体としたcritical stateenergy theoryによって求まる構成式は，次式で

すべて決定さることになる。

●

ε

　　　

ｇ呪吻

●●ｉ〃
リ3(1十〇喘

　　　　

（λ－Ｏ

　　

＋¬

　　　

Ｓ杓
七瓦了

（2－3－12）

criticalstate energy theoryは，消散エネルギー式(2－3－2)の考え方がここでの議論

と異なるため･構成式(2－3－12)の右辺の第２項・Si／IG(０を無視しているが論理上

無視する必要はないことを明記しておく。

　　

第４節

　

過圧密粘土の構成式24

　

前節で論じたRoscoeらのCambridge理論による構成式を誘導する際に得られた降伏曲

面の内部，すなわち過圧密状態にある粘土のとくに"Dry"側の構成式に関する研究は少

なく?り9ただ軽く過圧密された粘性土についてはRoscoe －Ｂｕｒland44などの議論が挙げら

れる。

　

Roscoeらの初期の理論によると過圧密状態の粘土はその降伏曲面に応力状態が

達するまでは弾性挙動をすると仮定していたが．過圧密粘土であってもそのせん断初期か

ら無視できない塑性せん断ひずみを生ずることが実験的に明らかにされており．上記の

Roscoe- Biurland4ｶの旧理論の検討もこの実験事実にもとづいて行われたものである．

　

そこで本節においては過圧密粘土の力学挙動を示し．軟岩の力学挙動との比較に供する

とともに超過圧密粘土の体積変化特性に着目した考察を行い．その塑性降伏特性について

議論を進め，降伏曲面内の塑性せん断変形ならびに体積膨張過程におけるひずみ硬化一軟

化現象を説明できる過圧密粘土の構成式を弾一塑性体理論に基づいて誘導する．

　

4－1

　

過圧密粘土の体積変化特性

通常。土質材料の体積変化を論ずるときに設けられる以下の仮定のもとで議論を進める。

仮定(1)土質材料の体積変化川ま等方応力に対する体積変化(○♪とせん断応力による
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体積変化（ダイレイタンシ‾）（０･7の和として表わされる．すなわち･

″ニ（○夕十（”）9 （２－４－１）

ここに，凱　ｑは下記のように定義ずけられる平均有効応力と軸差応力をそれぞれ表わし。

この場合には軸対称に限定しての記述である。

　　　　

β＝剛＋2哨）／3，･7＝叫一唱）

　

Cambridge理論功によると図２－４に示すよう

にj

　

♪0まで等方圧密された粘土はその状態に対応す

る/0ニＯなる初期降伏面を有する。またその降伏

面は次の関数で表わされる。

A = Q/ P-Mln{夕0／到

″ニりー(c In（♪／烏）

　　　　　　　　

………（２－４－３）

ぴ

Ｈ

Ｒ

……………（２－４－２）

MEAN STRESS　P

図2－4“Ｗｅt”どDry

　　　　　

状態の定義

ここに，訂は有効応力比Ｑ／ Pのcritical stateにおける値を，”0は1)＝1)0における体

積ひずみを，ｇは膨潤指数をそれぞれ表わしている。

　

正規圧密粘土の降伏曲面が図２－４に示すような，式（2－4－3）で与えられるものとす

ると，♪Oから等方応力を減少させ膨潤した過圧密粘土ではせん断応力･7を加えても。応力

状態が/o = 0に到達するまで塑性ひずみが生じないことになる。これは後述するように，

その内側でもかなりのせん断応力による塑性変形が生じている実験結果と一致しない。し

かしながら，等方応力♪による体積変化（ｏ夕はRoscoe-Burlandの議論や排水せλ断試

験結果からみても乃＝Oの内側においてはほぼ弾性的であると仮定できる。

　

仮定（2）等方応力による体積変化は降伏曲面几－Ｏの内側と降伏面上で次式でそれぞれ

与えられる。

ろ＜ｏ：{dv)p={dvfp+{dvfp ＝(加);＝Ｔyﾌｸﾞち;

……（２－４－４）

　

ここに。スーパスクリプトの？は塑性。£は弾性成分を示し。またλは圧密指数を，ｇ

は間隙比をそれぞれ表わしている。

　

"Wet j･と･‘Dry"状態は図２－４に示すように降伏

曲面ろとcritical stateline（以下ＣＳＬ）の交点から♪軸に垂直に下した線によって区
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別づけすることとする。

　

仮定(1)および(2)から。初期降伏面ろ内側での体積変化は次式で与えられる。

十（加）･7 (2-4-5)

式（2－4－5）によってダイレイタンシー（面）･7は排水条件のもとで1)二一定試験を行うこ

とにより求められることがわかるが，ここでは非排水せん断試験結果を用い。過圧密粘土

のダイレイタンシー特性を検討してみる。非排水せん断過程では加＝Ｏの条件が成立す

るから式（2－4－5）より直ちに次の関係が求まる。

{dv)q二十且 ● …（２－４－６）

４．０

夕

したがってj

　

ダイレイタンシー（加）･7は式(2-4-6)

によって算定できる。

　

東木朗は飽和粘土を30 ka/ciの等方圧で圧密した供

試体を用いて各種の過圧密比（ＯＣＲ）で非排水せん

断試験を行った。以下東木の試験結果を用いて考察を

進める。

　

図２－５は過圧密比50,30,15,6,5に対する非排水

せん断試験結果から求めた（Ogと有効応力比ｑ／P

との関係である。図からある有効応力比まではOCR

八
Ｍ

Ｗ

　

ぽ
へ
哨

ヽ・

３．０

２．０

１．０

０

OCR

ｅ ５０

０ ３０

9 15

ｅ

　

６

Ｑ

　

５

響

　

～

　

1

　

‾

4

j

?ｅ

ミ

9 Oq
y

0.5

　

1.0

　

1.5

　

2.0

　

2.5

　

3.０

EFFECTIVE STRESS RATIO　q/p

図2－5

　

過圧密粘土の有効応
力比と塑性体積ひずみ関係

の値にかかわらず顕著なダイレイタンシーが発生せず。その限界有効応力比はcritical

stateにおけるｑノ１）＝訂にほぼ等しいことがわかる。一旦その限界値を越えるとＱ／ P

の増大および減少に伴ない．たえず体積が膨張する方

向でダイレイタンシーの発生がみられる。すなわち。

体積膨張時においてもひずみ硬化が生じており。太田伺

のダイレイタンシー理論により求まる結果と異なって，

超過圧密粘土の理論的な取扱いが困難となる一つの理

115
1
－
□゛

C乃
gl 10

μS
H
ぴ3

由でもある．

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

呂

５

　

図２－６は．過圧密粘土のせん断応力一軸ひずみ関Ｓ

係である。過圧密比が大きくなるに従いjひずみ硬化

　　

ｏ

一軟化型の応力－ひずみ関係となる。

　

図２－７は。非排水せん断過程の有効応力経路を示

しているが。ほぼｑ／　l5＝Ｍに達するまで応力経路が

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

－16－

０

　

図

　　　　

５

　　　　　

１０

　　　

AXIAL STRAIN e (31)

2－6

　

過圧密粘土の応力－
ひずみ関係におよぼす過圧

密比の影響
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･7－軸に平

行となって

いることが

わかる。こ

れは式（2-

4－5）にお

いてQ/P

＝訂に至る

までは（叫

＝Ｏとお《

ことができ

八１

ぺ
ざ

C（

りつ

ぴ３

Ｉ

Ｈ

ぴ）
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図２－７

　

非排水せん断過程時の

　　

"Dry”状態の有効応力経路

心
ｌ

ぷ
ｗ

『

｜

ぴつ

Ｈ

ａ

３

２

１

０

０

　

1

　　　　　

2
MEAN STRESS P (kg/cin2)

３

図2－8

　

非排水せん断過程時の

　

"Wet ”状態の有効応力経路

るから，夕＝一定の条件が成立するということを意味することに等しい。

　

以上ぱDry "側の議論であったが, "Wet jl側においても藤本7Qの実験結果を示す図

２－８からCambridge理論で与えられる降伏面/o=0に達するまではダイレイタンシーの

発生がそれほど顕著でないことがわかる。すなわち。式（2－4－5）より♪＝一定となって

/0ニＯに到達するまでは1’Wet ¨側の過圧密粘土の非排水せん断応力経路は々一軸に平行

になっている。このことはＲＯＳＣｏｅらによっても議論され確認されている。

　

これまでの議論にもとづいて。次の仮定を設ける。

　

仮定（3）過圧密粘土にはダイレイタンシー限界が存

在し，その内側ではダイレイタンシーは生じない。そ

の限界ぱWet "側ではRoscoeらによる初期降伏面　９

"Dry "側でぱ１ノｐこＭ. 　Ｖ＝z･o－£加(♪／夕o)

である。さらに。この限界は試験条件によらず。一つ

のelastic wall内で一義的に決定されるものとする。

　

図２－９にはe-p-･7空間でのダイレイタンシー

限界曲面を示している。図中の八は膨潤線。ｎは

　　　　　　　　　　　　

⌒

　

⌒

　

⌒等方処女圧密曲線を表わし，ａ ｂ．ｂｃはａｃを膨潤

線としたときのelastic wall面内のダイレイタンシー

ｑ

Ｃ

限界線である。図に示すように。ｅ-p－９空間で単

　　

図2-9

　

ﾀﾞｲ９イタンシー限界曲面

一のダイレイタンシー限界曲面が決定できるが，なお"Wet "側のダイレイタンシー曲面

は状態曲面( state surface)と一致する。さらに次の仮定を設ける。

　

仮定（4）せん断応力による体積変化，すなわちダイレイタンシーは塑性的とみなし，その

17－



可逆成分は無視する。すなわち，

　　　　

(加)･7ニ(加);十(加)Sニ(ど０; ……………（２－４－７）

　　

4－2

　

降伏関数

　

降伏関数はそれがまたポテンシャル関数でもあるという。弾一塑性理論におけるasso-

dated flow rule にもとづくとするなら，Ｒｏｓｃｏｅらと同様のエネルギー式を用いることに

よってnormality ruleとから決定することができる。

　

すなわち，エネルギー式は

　　　　

･7・d♂十夕・加″＝Ｍt＞ ｄ巳Ｐ　　　　　　　　　　……………（2－4－8）

normality ruleは

向･ｄ♂十ｄ夕・加j）＝0 （２－４－９）

でそれぞれ与えられる。ここにεはせん断ひずみ(£l-£3)を表わしている。これらの関

係式と前節で述べた体積変化特性の議論から過圧密粘土の"Wet "側どDry "側の降伏

関数が以下のように決定できる。

　

"Wet "側の降伏関数

　

"Wet ll側の初期降伏面几＝O内ではせん断応力による体積変化すなわち塑性体積変

化は生じない。しかし。応力状態が乃＝Oに達す

ると塑性体積変化が生じるから，以下２つの場合

に分けて論ずる。

　

（1）/0く０：加＝Ｏの場合

　

式（2－4－9）からただちに

　　　　

ｄａ・ｄｅ”＝0

　

したがって，向＝０（面j）≒O）

　

これより。降伏条件式は次式のように求まる。

/1ニニ９－ん1ニ０

”ニ”0－゛/″（夕／烏）

ｑ

k1

０

Po

　

p

図2－10ダイレイタンシーを伴

　　　

なわぬ変形に対する降伏面

……………（2－4－10）

　

塑性体積ひずみが生じないということによりvon Mises型の降伏関数が得られる。しか

しj図2－10に示すようにター軸に平行に無限に続くものではなく・先行圧密圧力烏で決
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まる降伏関数ろ＝0とによって特異点( singular

point)を有する閉合した降伏面を形成する。

　

（２）／０２０：ｄ･･≒Ｏの場合

　

この応力状態まで載荷が進むと図2-11に示す

ように，ｿi＝OとRoscoeらによって与えられた

ｑ

降伏面ろ＝0との交点に応力状態がのってくる。こ

　

ｏ

の場合にはＫｏｉtｅr71)によって一般化された流れ則

　　　

112-11 "We回路副昂

を適用する必要がある。すなわち，図2－11に示

されるｿi＝Oは式(2－4－10)によって，またろニＯは次の条件式として与えられる。

几＝　ｑ／{>-ＭｌｎiPy/P)

″ニり‾Ｋｉｎ{p/り)

（2－4－11）

　

ここにj

　

ﾙ2ニらはひずみ硬化パラメーターであり･りは処女圧密曲線上のらに対応

する体積ひずみである。

　

" Dry "側の降伏関数

　

¨Ｄry¨側においても応力･7が財夕より小さい値をとるか，大きい値となるかによって

２つの場合に分けられる。

　

(1)･7＜財力：ｊ／＝Ｏの場合

　

応力がこの状態にあると塑性体積変化は生じないから. " Wet ll側の(1)の場合と同様。

降伏条件は式(2-4-10)で与えられる。

/1

Z7

-
-

-
-

ｇ一ﾙ1

り－Ｋ.ln（♪／♪0）

…（2－4－10）

　

（2）･q>MP：ｄひＰ≒Ｏの場合

　

この応力状態になると。エネルギー式である式（2－4－8）とnormality rule を表わす

式（2－4－9）から次の微分方程式が求まる。

dp／p十（l／PM＝０ （2－4－12）

　

この微分方程式を式(2－4－10)で与えられる降伏関数と接続させるという条件，すなわ

ち｡　ｑ／i>＝訂において･7＝ゐ1を用いて積分すると次式が求まる。

Q ／　P=M { 1十ln{k,/MP)}

－19
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したがって, " Dry "側で塑性体積膨張を伴なう場合の降伏条件式は次のようになる。

ハニｑノ１）－財｛１十ln{k,/MP))

ひニひ:ｙ‾　ＫｉｎiP/Py)

点については以後の節において論ずることにする。

　

ｇ一ター･7空間での降伏関数の考察

　

過圧密粘土の体積変化特性を考察することによって｡

゛一ター‘7空間において単‾のダイレイタンシ‾限界

　

９

曲面が存在することが明らかとなった。それぱWet"

側ではRoscoeらによる状態曲面として与えられ，

" Dry "側では♪－ｇ面に投影したときの極限状態線

として表わされるような曲面であった。

　

図2-12に示すように.ＲｏｓＣｏｅらの降伏曲面は膨

潤線ｈｊを基線とするelastic wall と状態曲面との交

（2－4－14）

一般にひずみ硬化または軟化パラメーターゐ1は塑性ひずみﾍﾞｼﾞの関数と考えられ，この

線として与えられる。しかし，ここではelastic wall　　図2-12
f 一戸－タ空間での

内でも無視できぬ塑性せん断ひずみが生じているという

　　　　　

降伏面

う実験事実に基づいて降伏曲面を考えた。すなわち，ダイレイタンシー限界線h ―d ―i

－ルーｊ内ではｄｋで表わされる降伏面，それを超えるどWet "側ではr ― e ― sで表

わされるようなsingular pointをもつ降伏面であり" Dry "側では１－ｇ－ｎで示され

る降伏面となる。状態経路(state path)は応力履歴や載荷経路に応じて，これらの曲面

上を動くことになる。例えば｡"Wet "側の点ｃから出発するとelastic wall（ここで

はもはやこの術語は使用できないであろうが体積変化に関してはelastic wallとしての意

味を有するからそのまま用いる）面内を動きsingular point dに達した後は塑性体積圧縮

を生じ。最終的にcritical state に到達する。一方，¨Ｄry¨側のｆ点から出発すると最

初ぱWet "側と同様にelastic ｗan内を動いてｔ点に達し，そこから塑性体積膨張を伴

なって最終的にはcritical state に到る。　IIDry ‥側で留意すべきことはひずみ硬化ある

いは軟化過程にかかわらず，ダイレイタンシー限界を超えた時点からcritical stateに達

するまで常に体積の膨張を伴なって変形することである。すなわち，図2－13に示すよう

にバ7一軸上で与えた硬化あるいは軟イレ゛ラメーター岬（１点に対応）力ik(+ dk{ (m点に

対応）’｀と変化したときター軸上で与えられる硬化あるいは軟化パラメーターはん2（｀点

に対応）からん2－ｄ≒（y点に対応）へ移行する。ん2はｇ～♪座標上で規定されるパラメ
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一タであるが，町はむしろ･'～夕座標上で定義すべきパラメータであろう。これらを力～,7

座標へ投影したときにある関数関係をもって変化する

ものと考えると次のようにおける。

　　　

ヤニｇ（ん2）

また，ゐ2はCambridge理論によると次の関係がある。

　　　

ゐ2ニん（／）

したがって，以上の関係から岬もやはり塑性体積ひず

み／の関数と考えられる。

岬ニｇＯ(♂))＝が(♂)……(2-4－15)

式（2－4－15）の関数形は実験的に求められるものである。

ｑ

1･i-wk;

1・1

0

図2-13 g －ｊ－g空間での

　　

" Dry"状態の降伏面

　　

4－3

　

過圧密粘土の構成式

　

前節までは夕。7ならびにｇを用いて降伏関数に対する議論を行ったが，テンソル表示

を用いて一般化して構成式を誘導する。

　

まず。式（2－4－8）とnormality ruleはそれぞれ以下のように与えられる。

a' . dv''十Sij’ｄ仙ニＭ＊喘√ii‾芹

ｄ％・ぺj＝０

（2－4－16）

（2－4－17）

ここに訂＊＝(、/TZiT／喘)ａt criticalstate である。式(2-4-16)と式(2-4-17)なら

びに前節の議論に従うと、√i万～喘座標上で次の３つの降伏条件で規定される閉じた

降伏曲面が得られる。

ｿ’lニぴ‾i万一‰　・t)＝z’o一 丿”（喘／喘o）…………（2－4－18）

ハニ√2‾万／喘刊

/3ニニ√27F／喘＋Ｍ＊｛/刄（訂＊喘／何）－１｝ﾊﾞﾉ＝町-ﾉ゛/万（喘／嘔丿）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

……………（2－4－20）

－21



ここに･ひずみ硬化あるいは軟化パラメーターはん1－（√2万卜・ん2ニ嘔丿ならびにベニ

（√Vl)yと表示されるが。とくにべは前節で述べたようにん2とある関係を有している。

　

降伏関数が与えられると，塑性体理論のassociated flow ruleによって次のような塑

性ひずみ成分に対する構成式が求まることになる。すなわち，

　

（1）滑らかな降伏曲面に対しては

；j2＝一

(2) singular point上では

頻＝ｽＧ４葺

(∂ｿ／∂り/)・ｄ(Ｊ削

丿

１

陽＝気づし＝j21午

したがって．構成式は，

　

。

　

づ（√272)

　

町
心びニdky

Ski *＼/:万こ

　　　

背瓦

　

－二
柄‾

　

∂ん1

　　

匈ﾌﾞ

　　

呵‾･万ご

∂/／∂(勿

（2－4－21）

（2－4－23）

（2－4－24）

み＜Oあるいは(∂４／∂％)呵j＜Oす＆らＣｒ＝０

み＝＝Oで(∂与／∂％)ｄ％２０ならＧ＝１

　　　　　　　　

…………(2-4-22)

　

" Wet "側での構成式

　

前節での議論に対応させ２つの場合に対する構成式をそれぞれ求めるが。ここでは塑性

ひずみ成分についてのみ論ずる。

　

（1）ﾌﾞo<0;ダ＝０の場合

　

式（2－4－18）と式（2－4－21）からただちに次式が求まる。

として得られる。ひずみ硬化パラメーターが塑性ひずみの関数として表わされると式(2－

4-24)は確定する。この点については以後考察する。式(2－4－24)から

　　　　

心服こｄ♂＝０

となるから，明らかに塑性体積変が生じないという所定の条件を満足している。

　

（2）/0＞O；加゛）゛Ｏの場合

　

式（2－4－18）。式（2－4-19）ならびに式（2－4－22）から
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祠ﾝ＝21毎十励貪

足立ら糾によると右辺の第２項は

柘
匹＿

ﾄﾞ几ｼ〔等十后ぺ夕J47ﾉ×〔(Ｍｔ～/‾珊／喘)

　　

－
∂（句

　

（1十゛

立十ま
３

~/町

〕

で与えられるから式(2－4－23)とあわせて考えると次の構成式が求まる。

dふｰ

　

づ(～/‾□y)

　　

恂

　　

(2-‘)

　　

ｄ‰、ｄ(～/1‾万)

　

εリ‾ﾆ竪．亙こマぎﾌﾞﾄﾞ‾〔1＋り財＊ド妬‾刎声元溜治7‾〕゛

　　　　

∂φＪ万

　　　　　　　　　　　　　　

∂‥

　　　　

‥

　　　　

〔(Ｍ七√珊／脳)晋一＋ﾂﾞyﾔ

　　

……………(2－4－25)

　

なお，図2-14に示すように塑性ひずみ増分

ベクトルの方向は〇’川とO'N2の間に決定され

る。

　

"Dry "側での構成式

　

ここでも２つの場合に分けて構成式を誘導す

る。

　

（1）ｄ‾7i＜財’喘；d心Ｏの場合

　

式（2－4－18）と式（2－4－21）から式（2－4

－24）と同様に次式が構成式として与えられる。

伺

０

（7;l

　　

cy;○

　　　

in

図2－14

　

特異点における塑性ひずみ

　　　　　

増分ベクトルの方向

fl?eg-= i2,貪＝ﾘﾋﾞｱjをﾌﾏ?ﾔｰ

　　　

∂吸レ心‾万

(2－4－26)

　

（2）√27μ肘＊‰；ｄ♂≒Ｏの場合

　

降伏関数/i = 0とろ＝Ｏが式(2-4-12)からも明らかなように√□7／喘＝Ｍ＊に

おいてd（√2ﾌ;）ノｄ(恥＝Ｏとなり互いに滑らかに接続されるからsingular pointとなる

" Wet "側の（2）の場合と異なって降伏関数ろ＝Ｏのみで構成式が求められることになる。

すなわち。式（2－4－20）と式（2－4－21）から次式が求まり，
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陽＝柘毎 ＝狗〔（Ｍ＊‾于／喘）今十万毎〕

　

さらに硬化あるいは軟化八ラメーター何を式（2－4－15）のように塑性体積ひずみ／

の関数と考えると式（2-4-21）2よ肌

∂/5
-
∂％/

d(Ｊ削

亀ニ‾
(jﾀﾞﾝly)jとし

ここでは．さらに

　　

(ly-)jﾙﾚ＝Ｆ(／)

とおくと

j23ニ

-

-

訂＊ど喘十喘ど(√阿

(訂＊づ町M*・

（2－4－27）

（2－4－28）

（2－4－29）

M*da'十喘d(、/ｉ万／喘)

　

Ｆ(が）)(訂七ｖ/‾2万／喘)

とかける。したがって求める構成式は次式となる。

頑ニ″ｽﾞﾌｼ)ブひ庁元元)ヤ‾Ｊﾌﾚ脳)今十ｼﾞﾚ〕

式（2－4－27）から直ちに

　　　

ｄ６ｊ臨こdv''=M* ＋マ(ヽ/町／嘔)
つでＦ‾瓦‾

が求まり。これより次の関係式が求まる。

　　　

F{if)dが）＝Ｍ＊孚十ど(、藻万／喘)

　

関数形Ｆ(が）)は実験によって決定されるが，

F{vnが応力％と√i万の関数として表わ゛阿

されると式(2－4－27)の構成式が確定する。

　

なお，この場合には図2－15に示すように（゛阿）フ；

喘一軸上で心（ｄ‾ﾌ訪の変化に伴なって

ぼ

次の体積変化に相当するだけ，等方応力で表

　　

ｏ（な

わされるひずみ硬化あるいは軟化パラメータ

　　

H2-15言匹脂肪９ふｏ

一端yに変化が生ずることになる。
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ｄが）＝一
（λ一肩
-

（1十り

．声‰

　

‰
……………（2－4－30）

　

通常" Dry "側では体積膨張が生ずるからj‰は脳映り小さな値へと変化すること

になる。

　

特定条件下における" Dry II側での粘土の挙動

　

以上求まった構成式の記述する" Dry "側の過圧密粘土の挙動がいかなるものであるか

を示す目的で，特定の条件下の挙動を模式的に説明してみる。

　

山非排水せん断過程（ｇ＝ｃｏｎｓt）

　　　　

’“2

　

図2-16 (a)に示すように屯0で圧密した試料を

ａ（(Ｊ‰占）点まで膨潤させて非排水条件で軸荷

重のみ増大させるせん断試験を行うとする．この

場合．偏差応力が増大してダイレイタンシー限界

に達するまで塑性体積ひずみも弾性体積ひずみも

　　

H

発生せず．したがって等方応力屯は変化しないか

ら喘＝喘Z’＝ＣＯｎＳt.を保ち．せん断ひずみのみ

　

．

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

－

が増大してダイレイタンシー限界上のｂ点に達す

る。その後。偏差応力の増大に対しては塑院体積

膨張が生じるが。非排水条件のために。それに見

合う弾性体積圧縮が生ずるから等方応力は増大し

ｇ一端面内ではb', c’と端一軸に平行に移動

するが、塑性体積膨張がある値に達するまでは図

　

e1

2－5からもわかるように、/呵万／嘔は増大して

　

。

ｃ点でその最大値をとる。その後は塑性体積膨張

を伴ないながら，惣‾万ノ屯は減少し，最終的には

ｄ点て極限状態（ＣＳＬ）に達して破壊すること

になる。また極限状態における降伏面は図に示す

通りで，そのときのひずみ軟化ノヽeラメーターは

脳がで示されている。

　

（2）排水せん断過程Ｉ（軸荷重載荷）

呵

e1

　

図2-16【b】に示すとおり，ａ点((Ｊ見卜町)から

　

。

軸荷重のみを増大させる排水せん断試験を行う場

合を考える。このとき。有効応力経路は図中に示

25

図2-16

　

本理論の定性的な説明

　

（ａ）非排水せん断試験（（71増大）

　

（b）排水せん断試験（（71増大）

　

（c）排水せん断試験（県一定）



すように固定される。この場合にもダイレイタンシー限界に達するｂ点までは塑性体積ひ

ずみは生じないが，排水条件による等方応力喘の増大のために弾性体積圧縮が生じｇ～

％面内では膨潤線(ＳＬ)に沿って移動して，ｂ点てダイレイタンシー限界面に至ること

になる。それ以後は塑性体積膨張が生じるからg～脳面内では元のSL線から離れ｡(ぐ萌

／％)が最大値となる(y点を経て√万y／喘が減少するとともに等方応力喘略減少に

移り，d'点て極限状態に達することになる。

　

(3)排水せん断過程(喘一定)

　

(2)の場合と同様。排水条件のもとで脳＝一定なるせん断過程を考える。この場合は図

2－16(ｃ)に示すように有効応力経路は固定され．ａ点からダイレイタンシー限界に達する

ｂ点までは(1)の場合と同じ挙動をすることになる。しかし，ｂ点から以降は塑性体積膨張

が生じ有効応力比(√万;ノ喘)が最大値となるｃをへて(√凪ノ吼)は減少するが。

塑性体積膨張は継続して生じ．ａ点で極限状態に達することになる。

　

先に求めた構成式を通常の軸対称三軸圧縮でさらに非排水条件のもとで考察するが。こ

こでぱDry "側のものについて行う。

　

山√万7くm> '･＝z･o一 £In(％／(‰o)の場合

　

この場合の応力－ひずみ関係は式(2-4-26)で与えられる。軸対称三軸条件のもとでは

次の関係が成立する。

｀/百万二√F((711 －(y33)，肩1＝今(
％－(J33)･角3－ぶ22ニー古(％－(733)

　

また．この応力状態では塑性体積ひずみが生じないという条件．あるいは式(2-4-26)

そのものから．次式を満足する．

ｄ怖＝ど哺＝一十州)1

この場合，主応力。主ひずみで議論できるから，以下のようにおきかえをする。

　　　　

(711＝(y1・(722＝(y2・(733＝(J3・ べ4＝εΓ・ε乱＝εΓjE5＝ε｢

したがって。式(2－4－26)は

　　　

－
吋斗寸些前よ

　　　　　

デ

となり，これから

‥…（2－4－31）
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∂h _ 1ｿ]卜ぱ(ら－９)
匹‾ヱＴ‾‾ゐド (2-4-32)

なる関係が求まる。硬化パラメーターん1は塑性ひずみ4/，この場合にはぐの関数と考

えられるので，次のように仮定する。

斤匹1ﾙﾀﾞ立＝飢巾

　

先に用いた過圧密粘土の試験結果を用いて。こ

　　

８

の条件の範囲内でぐと汀血ｦ示立の関係

　　

・

を半対数紙上に求めると図2-17が求まる。この心

　

６

図から。それらの間にはほぼ直線関係のあること

　

ｊ５

が明らかである。すなわち，

　　　　　　　　　　

世

　

４

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

５

　　　　

言ど（九万-^―=alneﾀ＋bニh（呼） ﾔｊ

　　　　　　　　　　　

………（２－４－３４）

　

Ｇ

ここに, 　ａ 　bは過圧密比によ９て異なる材料定　　o（

数である。式（2－4－32）と式（2-4－34）から。

　　

苛＝十（バ（＋０

であるから，構成式（2-4-31）は次式になる。

ぺ＝涯ｲ特大
一方，有効応力比の増分は次式で与えられ，

j(寧し
喘

一一
喘

　

喘

今考えている条件下では喘＝喘f＝二一定であるから

d(等)ニ壮d(1えぴ3)

この関係を式（2－4-35）に代入すると

　　　

ｄ吠一端ノ（ヽ/271／碗）

　　　　

ε1‾

　　　

α/刀εﾀ十＆

OCR

　

5Q

　

6e

10●
15く●
30 0
501

100△

ム

図2－17

（2－4－33）

AXIAL STRAIN ｅ１（Z）

ひずみ硬化ノヽeラメータ

ゐ1のひずみ依存性

（2－4－35）

（2－4－36）

（2－4－37）

となる。、/‾万F／碗＝Oでパ＝Ｏである条件で積分することによって、有効応力比と塑
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性軸ひずみ61の関係が次のように求まる。

　　　

√ｉ‾五ノ‰＝輿･パ（Ｊに7＋＆－α）

　　　　　　　

ら

　

（2）√珊＞訂＊喘パ＝町一丿μ（喘／脳丿）の場合

……………（2－4－38）

このとき．軸対称三軸圧縮条件下では式(2－4－27)と式(2－4－28)などから

dぺ＝屁)〔十十ド不ﾉ可フ妬〕

となる。さらに非排水条件下であるから。

式（2-4－5）とお＝Oなる条件によって，

式（2－4－6）の関係が成立するから，式

（2-4-39）は次のようにもかける。

　　　

祠＝＝☆等

　　　　　　

十ｊ☆白白

　　　　　　　　　

……(2－4－40)

　

例えば。式(2－4－39)において，図２－

５のように丿と((JIて3)／脳の関係の関数

形が与えられると。式(2－4－39)の右辺は

べ

ヤ

ド

ド5

°3

　　

0

-B 2.0

で心

八、

Ｅ

ｏ、

Ｈ

Ｏ

２．５

(ヤ９)／脳とd〔((7「９｣／喘〕で表わされ乱

　　　　　　　　　　　　　　　　　

？1.5
るから積分できてj

　

パと(叶ら)／‰の関

　

ず

係が得られることになる。

　

以上のように√珊く訂＊覧に対しては

式(2－4－38)。、/‾でZi＞肘＊覧に対しては

式(2－4－39)を積分して得られる関係で有

効応力比((71り3丿覧と竹の関係が求まる。

式(2－4－39)において。図２－５から((71

０．５

０

２．５

２．０

５

-(73)／脳とが)が３次関数であると近似し

　

a

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

S 1.0

て求めた過圧密粘土の応力－ひずみ関係の

　

S
0.5

理論値と実験結果を比較したものが図２－

　

む;

　

０

18である。これらはかならずしもよい一致

０ ２

０

０

０

２

２

２

AXIAL

………（２－４

　

4

STRAIN ｀１

　　　　

４

ＡＸ工ALSTRAIN

　　　　

4
AXIAL STRAIN

6
(Z)

　

6

e1（Z）

　　

6
e, m

　　　

４

　　　　

６
AXIAL STRAIN e, (%)

39）

８

８

８

８

を示すものではないが,有効応゛（（71う）囃謐論豹詰謬響判騎1鸚
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/(‰の増大，減少を一応評価できるものである。

　

以上，過圧密粘土でとくに" Dry "側を中心にRoscoeらによる弾一塑性理論を拡大し

て構成式を求めた。実験結果も非排水条件下のものを用いるなど問題も多い。しかし，状

態曲面内でも有意の塑性変形が生ずること。また体積膨張にともなって，ひずみ硬化つい

で軟化に転ずるなどの挙動を統一的に説明できるものであるという条件を一応満すもので

ある。最後における塑性体積ひずみが)と有効応力比((71-(73)／屯との関係を三次関数と

した仮定は便宜的なもので過圧密比による影響を十分考察して唯一的な関係にするなどの

改良が必要である。

　

第５節

　

正規圧密飽和粘土の応力－ひずみ一時間関係24淵

　

時間依存性挙動を示す土質材料の構成式を確立するには，その挙動を実験的に正確に把

握する必要がある。本節においては，正規圧密飽和粘性土の時間依存性挙動について論ず

ることにする。時間依存性挙動とは粘性土に一般的にみられる，ひずみ速度効果，クリー

プ現象ならびに応力緩和現象などの時間に支配される挙動を指しており，ここでは時間依

存性挙動を記述できる構成式を誘導するための基礎資料を準備する目的で，定ひずみ速度

せん断，応力緩和，クリープならびに振動クリープ試験を行い。結果を示すとともに現象

論的に考察を加える。

　

その主な結論は，まず間げき水圧がひずみ速度には関係せず，Lo74の主張するように

ひずみと一義的な相関のあることが明らかとなった。ついで，応力－ひずみ一時間関係に

ついては定ひずみ速度せん断試験に対してYong and Ｊａｐｐ３７りが与えた実験式と，応力緩

和の実験式として村山ら絢が求めたものが等価であることを示す。さらに, Singh and

Mitche1134のクリープに対する実験式が先の実験式から誘導されることを明らかにするこ

とにより，単一の応力－ひずみ一時間関係が存在すること，すなわち唯一的な構成式を求

め得ることを示した。

　　

5－1

　

飽和粘土の時間依存特性に関する実験とその結果

　

実験装置と試料

　

上述したように，実験は定ひずみ速度せん断，応力緩和，クリープならびに振動クリー

プ試験である。定ひずみ速度せん断ならびに応力緩和試験における変位の制御はパルスモ

ーターによる載荷装置で行った。その変位速度は70mm／ｍｉｎ～O.lmm/minの範囲で連

続的に可変でき，時間遅れなしに作動から停止に移り得，変位速度の安定性もすぐれてい

るJ4振動クリープ試験は油圧サーボ式の振動荷重載荷装置によったが

－29－



　

間隙水圧は供試体底面中央部で半導体小型

圧力変換器により測定したが，変換器は受圧

面の直径が５皿で，容積変化も1.8×10‾6

d／（k9／ｄ）と微小で水の圧縮性と比較し

ても計測結果に与える影響はきわめて少ない。

　

排水はpaper drainによる側方排水により

buretteには所定のinitial back pressure

を適用できる構造となっている。

　

用いた試料は２種類の乾燥深草粘土であり，

表2－1

　　

物

　

理

　

諸

　

量

試料Ｉ 試料】I

土粒子の比重 2.70 2.68
液性限界 48.9搬 53.脳）
塑性限界 28.2(泗 21.m
塑性指数 20.7(%) 26.7(%)

含　水　比 33.0(%) u.m
粘　土　分 24.2(%) 6.0搬

シルト分 61.8搬 86.0(%)

砂　　　　分 14.0(%) 8.0搬

高含水比で練り返し大型圧密容器で圧密して準備したが，先行圧密圧力は0.5 k9／ｄであ

る。その物理諸量は表２－１にまとめて示してある。

　

供試体は直径５ cm, 高さ12.5 cmの円柱形のものを用いて，端面の摩擦を極力除去するた

めsilicon 011を塗ったteflon sheetを敷いた。　間隙水圧の正確な測定のため，実験に先

立ち間隙水圧測定系の脱気を十分に行った。実験は20°Cの恒温室内でｌｋ９／ｄのinitial

back pressure を適用して，２ないし3 k9／ｄで等方圧密した後に所定の試験を行った。

等方圧密・膨潤試験
匹
第３節で述べたRoscoeらによるcritical state

energy

　

theoryによる構成式は静的平衡状態の粘土

　

ｓ

の力学挙動を記述するものであるとの考えに立ち，そ

の構成式に含まれる定数を決定するという目的を兼ね

て，試料Ｉ，皿双方に対して等方圧密・膨潤試験を行

40

38

36

ト

に

つた。図2－19はその結果を示すものである。Roscoe

　　

２９)!7

らの構成式に含まれる定数，すなわち圧密指数λと膨

潤指数剛ま間隙比ｇと１ｏｇ脳関係の圧密ならびに膨

潤曲線の勾配としてそれぞれ求められる。図2－29か

ら間隙比に換算して得られるそれらの値を表２－２に

示す。なお，表には構成式に含まれるいま１つの定数

であるcritical state における応力比，((yl-(73)／脳

　　　　　　　　　

1
MEAN STRESS a' (kg/ 2)

10

　　

1

図2-19

　

等方圧密･膨潤試験結果

　　　

表2－2

　

材料定数

試料Ｉ 試料ｎ
圧密指数λ 0.102 0.100
膨張指数ｇ 0.026 0.019
訂一値 1.44 1.43

＝訂の値もともに与えている。これは後述するせん断試験によって求まるものである。

　

定ひずみ速度せん断試験

　

２ないし3k9／ｄの有効側圧で約１日間等方圧密した後，非排水条件のもとで定ひずみ

速度せん断試験を行った。用いたひずみ速度は50,15,4,1,0.4,0よ0.01と0.002％／㎞inの
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８種である。なお，この実験では試料ｎを用いた。

　

図2-20 (a)は各ひずみ速度に対する軸差応力一

軸ひずみ曲線を，図2－20(b)には間隙水圧一軸ひ

ずみ関係を示している。ひずみ速度が軸差応力と

間隙水圧にいかに影響を及ぼすかを調べるため，

ひずみ速度を対数軸に軸差応力と間隙水圧を縦軸

にとり，軸ひずみをパラメーターとして求めたも

のが図2-21 (a), (b)である。図2-21 (a)から，同

一ひずみに対する軸差応力はひずみ速度の対数に

比例して増大することが明らかである。それら直

線の勾配(zはひずみの関数として図2－22のよう

に求まるが，あるひずみ以上では一定値をとる傾

向がある。

　

Yong and Ｊａｐｐ３７)は飽和粘性土を用

いて，ひずみ速度が1.2 × 105％／ｍｉｎにも達する

１
か
八
ぐ

ぶ

０

八ｙ

ヰ

Ｆ

Ｍ

衝撃三軸せん断試験を行い，軸差応力がその時の

　　

o;

ひずみ速度とある基準ひずみ速度との比の対数に

比例して増大することを明らかにしている。

　

一方，間隙水圧は図2－21(b)から明らかにひず

み速度の影響を受けないで，ひずみ量に一義的に

関係するものと考えられる戸

　

なお，図2－20(b)

に示すε1＝50％／ｍｉｎの場合には間隙水圧にひ

ずみ速度の影響が一見現われているが，これは本

質的なものではなく測定系の動的応答の限界を越

えたことによるものと考える。

　

図2－23は種々のひずみ速度に対するせん断時

AXIAL SｒRAIN％（Z）

　　

5
AXIAL STRAIN e^

10
(Z)

15

図2－20

　

定ひずみ速度せん断時の各種

　

ひずみ速度に対する, (a)応力－ひず

　

み曲線，(b)間隙水圧－ひずみ曲線

　　

(圧密圧力2k9/ｄ)

［

０

の有効応力経路を求めたものである。図中に示さヨノ

れる等ひずみ線はほぼ最大主応力軸に平行で，こil

のことは間隙水圧がひずみ速度に依存せずひずみ
ド

に一義的に関係するという事実と一致するひ図に

　　

ｏ
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－
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10‾１

　　

１

　　　

１０

STSAIN RATE e. (%/mln)

102

は表２－２に与えられた材料定数をRoscoeらの

　　

10゛3

　

10でＴＲＡｊ仁E£1≒加1゛)10

　　

102

構成式に適用して求めた応力経路を静的応力経路

　

ｓ訟ヅド昌燃壮瞥ﾂｺﾞ

として示してある。この応力経路を静的平衡時

　　　

公認誓謡特認ヤ゜ダふ
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（ひずみ速度ε1=i=O）のものと仮定すると，

10‾2％／ｍｉｎのひずみ速度による経路で平衡時

のものからかなり離れていることが理解できる。

　

Richardson and Ｗｈｉtｍａｎﾂ赤井びもひ

ずみ速度を変えた実験を行っており，その結果

は上述の事実と一致するものである。

　

応力緩和試験

　

試料ｎを用い，有効側圧2 kfl/cmで等方圧密。

した後に非排水条件で0.1～15.6％／ｍｉｎのひl§

ずみ速度を用い，所定のひずみまでせん断してご

応力緩和試験を行った。

　

図2－24(ａ)は応力緩和過程における軸差応力

の時間変化を示すものである。この図から応力

緩和が時間の対数に比例して生ずることが明ら

かであって，村山ら鴻が与えた実験式の成立す

ることを示している。図2-24(b)は応力緩和過

程における間隙水圧の時間変化を表わしており

せん断時のひずみ速度が大きい場合の供試体内

の間隙水圧の非一徐陛にもとづく変化を考慮す

ると，間隙水圧がほぼ一定値を保つことが認め

られる。この事実は定ひずみ速度試験の結果得

られた間隙水圧とひずみの一義的相関をバック

アップする１実験事実である。

　

図2－25は図2-24 (a)に示される直線の勾配

として定義づけられる応力緩和速度β(ご1)とひ

ぶ

ー

す

｜

０．２

０．１

０

０

　

１

　　

２

　　

３

　　

４
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５

図2-22

　

係数(Z(ε1)のひずみ依存性

図2-23

Sｒ 1.5
則

ｏ
レ

として定義づけられる応力緩和速度β（りとひＬ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

m a 1-0
ずみ関係を与えているが，村山らが指摘してい昆

るとおりあるひずみ量以上では一定となること§n 0.5

が認められる。

　

図2-26は応力緩和時の有効応力経路を示し

ている。なお，図中の(‰ﾊﾞま等価圧力であり，

14.8
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-0.0109

　　　

１

　　　　　　　

２
MEANSTRESSぴこ（kg/ｃｍ２）

定ひずみ速度せん断時の有効応

力経路
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図2-24

　

応力緩和時の, (a)応力一時間

　　

関係，（b）間隙水圧一時間関係

0辿ニｅｘｐ{(りり)／λ}ど定義づけられ式中のりは(‰,＝１のときの間隙比ｇである。

非排水条件で行っている本実験の場合には等価圧力は圧密圧力に相当する。この図の語る
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図2－26

　

応力緩和時の有効応力経路

ところは，応

･1

　

力緩和過程の

有効応力経路

が最大主応力

軸にほぼ平行

に変化するこ

とである。こ

のことは間隙

水圧は応力緩

和過程で変化しないことを表わすものである。さらに主応力軸と主ひずみ軸が一致するもの

であると，応力緩和経路は最大主ひずみ軸に平行な経路となるべきであるから，図2-26

の実験事実は通常行う主応力軸と主ひずみ軸力匹致するという仮定が成立することの実証

でもあると考える。

　

応力緩和の最終到達応力状態はRoscoeらの理論による静的応力経路付近かその内部に

も至るのがわかる。応力緩和試験は定ひずみ速度やクリープ試験とは異なり，少なくとも

外部的なひずみ速さはＯであるから静的平衡状態を求めるには最適の試験であると考えら

れる。

　

クリープ試験

試料Ｉを用い有効側圧2 kg/cmで等方圧密し
１．０

段載荷と多段載荷の２種である．

　　　　　　

こ

　

図2-27はクリープ時の有効応力経路ととも；

に比較のためRoscoeらの理論による静的応力M
o゛5

経路と4.23×10‾4％／ｍｉｎの定ひずみ速度せん尚

断時の有効応力経路もあわせ示している。クリＳ

－プはすべて104分行い，最終時のクリープひ

　　

ｏ

ずみ速度は10‾5％／ｍｉｎ程度であったが，図か

ら静的平衡状態には到達していないことが理解

　　　　　　　　　

MEAN STRESS aこ/(yこｅ

図2－27

　

クリープ時の有効応力経路

できる。このことは10‾5％／ｍｉｎのせん断速さをもってしても静的平衡状態を求めること

が不可能であることを示すものである。

　

振動クリープ試験

　

本試験は振動荷重載荷時の粘土の流動特性を調べる目的で行った。試料皿を用い，２な
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いし３ｋ９／ｄの有効側圧で圧密し，0.0n％／ｍｉｎの定ひずみ速度せん断によって所定の

支持軸差応力まで載荷した後士O｡4 ko/cmの応力振幅を与えて振動載荷を行った。　なお，

振動周波数はｌ ｃｐｓで波形はsineである。　1.0

　

－

　

図2－28は振動クリープ時の典型的な有．ｌ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

ミ
効応力経路を示したものである。図には振？

動載荷回数とそのときのひずみ量をともにう

与えている。振動クリープ時のひずみ量は呂o'5

定ひずみ速度せん断試験で求まった等ひずW

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

s;

み線とよい一致を示しており，またそれ以ｉ

上にクリープ変形の生じない平衡状態が存

在することがわかる。すなわち，通常のク

　　

oJ

　　　　　　

0.５

MEAN ＳＴＲＥＳＳ（y;/（y;ｅ

１．０

リープ試験に比較して大きなエネルギーを

　　

図2－28

　

非排水振動クリープ時の有効応

与えることから，静的平衡状態へ短時間に

　　　　　　

力経路

到達するわけである。

　

図2-29は振動載荷時の最大強度点の軌丿

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

泌
跡として求めた有効応力経路を与えている。こ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

ｓ
図中にはRoscoeらの理論とともに比較の

　

ｓ

ため10‾2％／ｍｉｎの定ひずみ速度せん断試E∃o'5

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

Ｕ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

Ｈ
験結果も示してある。振動クリープ試験の

　

ｌ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

ﾄﾞi
軸差応力で与えた破壊強度((Jpffjびは定Ｓ

ひずみ速度試験によるものと等しいが，応

　　

（bl

力比で表わす強度(叫侑:びは振動クリープ

試験によるものの方が大きい。ところが支

持応力軌跡として与えられる有効応力経路

を示す図2－30によると，比で表わす強度

(当／唱びは振動クリープの結果が定ひず

み速度試験の結果と一致することがわかる。

このことから，支持応力が破壊線に到達す

ると破壊が生ずるものと理解できる。

　

さて，振動クリープ時に間隙水圧が正確

に計測されているかどうかを調べるととも

に間隙水圧の挙動を考察してみよう。振動

　　　　

0.５

MEAN STRESS （y゛/Cy゛

　　　　　　　　

m me

０

図2－29

　

振動クリープ時の最大強度点軌

　　　　　

跡としての有効応力経路

　

1.0
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図2－30

　

振動クリープ時の支持応力の軌

　　　　　

跡としての応力経路
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０ 10

　　　　　　

５

AVARAGE AXIAL STRAIN "im（Z）

　

一度，構成式が与えられるとその良否にかかわらず種々の載荷条件下の力学挙動を説明

するために適用することは理論上は可能である。ここでは，ある特定の載荷条件下の粘土

の時間依存性挙動を説明するため，これまで提案されている実験式相互の関係を見い出す

ことによって唯一的な構成式が存在するかどうかを議論することにする。すなわち，定ひ

ずみ速度せん断時の挙動に対するYong and Japp37りの実験式と村山ら功による応力緩和

過程に対する実験式が等価であることをまず証明し，次いでこれらの式を用いてSingh

and Mitchen功の提案するクリープ挙動に関する実験式を誘導してみようとするものであ

る。このことはすでに述べたように構成式が唯一的に存在するという証明を行うことでも

ある。

　

定ひずみ速度せん断時の挙動に対する実験式

　

Yong and Ｊａｐｐ３乃は数種の粘性土を用いた衝撃載荷試験による結果から，粘性土の

dynamic flow laｗとして，ある特定のひずみとその時点におけるひずみ速度に対応する

動的応力は同じひずみ量をもつある基準ひずみ速度に対応する基準応力( reference ba-

se stress )と超過応力(instantaneous excess stress ）の和で表わされるとした。

すなわち，瞬時の動的応力は次式で与えられる。
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載荷時の発生間隙水圧の最大値∠i'＾ｍａｘと最小値ぶ妬加

が次式で与えられるものと仮定する・

　　　　　　　

ｊ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

）

　　　　

巴否＝j‰土丿吻……（２－５－１）｜

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

Ｓ
ここに，∠ltＺノｍは平均間隙水圧，∠価も

１サイクルの間における平均値からの偏差量である。

　

゜‘

１．０

０．５

°L' 2 (kg/c°2）

図2-31{a),(b)はある１サイクル過程におけるj‰／

　　

００

　

AVARAGEAXIAI?STRAIN "im (Z)10

　　　　　

&■還晶還j吼ｅと平均軸ひずみ関係を求めたものである。図に

　

1.0

は定ひずみ速度せん断試験の結果である図2－20か

　

。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

ぴ
ら得られる平均的なぬノ(Ｊ‰と軸ひずみ関係を点線ン

で示している。図の語るところは間隙水圧とひずみのM 0.5

間に一義的な関係のあることを示すとともに，振動クＳ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

Ｓ
リープ過程においても間隙水圧の計測が正確に行われ２

ていることを表わすものである。

5-2

　

各種載荷条件下の挙動と実験式

　　　

ならびに相互関係

０

図



　　　　

(Tc(ei .^I)－(を(εljら)＋α(£.) log (£i/£,!))　……………(2－5－2)

こ引こ，(ｙ(ε1ﾕ1)は動的応力，EIは最大主ひずみ，21＝お1／心はひずみ速度･Ｑ

(61jlo)は基準動的応力，≒は基準ひずみ速度，(z(61)はすでに定義づけた動的応力勾

配である。なお，サブスクリプトの叱‥は定ひずみ速度を意味する。

　

Yong and Jappの用いたひずみ速度に比較して非常に小さなひずみ速度である本実験

においても図2-21 (a)に示すとおり式(2－5－2)が成立することが認められる。

　

応力緩和時の挙動に対する実験式

　

村山ら紳は種々の圧密履歴を有する粘土を用いて応力緩和試験を行い，図2-24 (a)に示

される直線関係から次のような実験式を与えた。

　　　　

り（slj）ニり（61jl）－β（ε1）１０ｇ（Z／ら）ZIこＺＯ………（２－５－３）

式中の，ら（EI,Z）はひずみを町に保つ応力緩和時の時刻ｎこおける応力，吸（ε1バ1）は

基準時聞Ｚ＝らにおける応力，β（ε1）は応力緩和速度，らは基準時刻（り＞ZO）バoは応

力緩和開始時刻をそれぞれ表わしている。応力緩和速度β（EI）は先に述べたとおり，図2－

24ia)に示される直線の勾配として与えられ，図2－25のようにあるひずみ（ここでは１％）

以上では一定値となる。式（2－5－3）は本実験結果を説明できることは明らかである。

　

二つの実験式の相関

　

一見して式（2－5－2）と式（2－5－3）の類似性が認められるが，以下両式が同一の関係

式であることを示す。まず一定ひずみ速度ε1であるひずみ状態ε1に達するために時間Ｔを

要したとすれば，定ひずみ速度EIは次式で与えられる。

　　　

ε1ニei/T

この関係を式（2－5－2）に代人すると，次のようになる。

……………（２－５－４）

　　　　

Ｑ（EI冽／７）＝ら（sljl／石）＋α（ε1）1og（石／７）……（２－５－５）

あるいは次式のようにも書き改められる。

　　　　

－

　　　　　

－

　　　　

９（ε1,７）－９（ε1,7‾0）－α（ε1）１ｏｇ（７／几）

　　

……………（２－５－６）

　　　　　　　　　　　　　　　　

－

　　　　

－
ここにｓ（ｙＣ（ｅχ･Ｔ）は動的応力･％（り几）は基準動的応力，几は一定ひずみ速度EIOで

ひずみε1に達するに要する時間である。

　

式（2－5－6）と式（2－5－3）を比較すると，定ひずみ速度せん断と応力緩和の差はある
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が式の意味するところはある瞬間の応力はその基準値と時間効果の差による超過量の和と

して与えられる点て一致しており，さらに時間効果による値は基準時間とそのときの時間

の比の対数に比例する点て等しいことである。

　

さて，両式に含まれる係数(Z(ε1)とβ(EI)について考察し

　

゜

てみよう。応力－ひずみの面上で，時刻Ｚ＝Ｏのとき原点に

あり, t^tでをなるひずみ状態に達する種々の経路を考え∃

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

Ｓ
てみる。図2－32において，経路Ｉは乃時間の定ひずみ速度

せん断で％に到達するもの，経路Ｈは7j時間の定ひずみせん

断でＱに達した後（Ti-Ｔｎ）時間の応力緩和を行ったもの，６

　　　

Ec

　　　　

Ｅ
STRAIN

また経路Ⅲは了ｍ時間の定ひずみ速度せん断でりに到達した図2-32応力･ひずみ経路図

後(乃一Ｔｍ)時間の応力緩和を行ったものであり，Ｔｆ＞乙＞Ｔｎｉの関係があるものとする。

　

式(2－5－6)よりＴｉ， Ｔｎ，　Ｔｒａの各時間でＱまで定ひずみ速度せん断を行ったときの各

　　

－

　

－

　　　　　　　　　　

－

　　　　　　

一
応力らは町(弘乃)バり(弘石)。＜＾ｃⅢ(弘石)となる。一方，経路Ｈにおける乃公

ｔジＩ間の応力緩和式は式(2－5－3)により

　　　　

(ｋ(ｅｃ．*-Ｔｎ)＝％I(％江卜几Ｉ)－β(Ｑ)１ｏｇ{(匹Ｉ)／(Ti-Ｔｆｉ)}……(２－５－７)

経路Ⅲに対して，ＴⅢくにヱI間における応力緩和は同様に次式で表わされる。

　　　　

恥Ｉ(％,ドＴｉｎ)＝(JRⅢ(£ｃ，Ｔｉ-Ｔｉｎ)－β(Ｑ)１ｏｇ{(四ｍ)／口べを)}…(２－５－８)

さて，‥時刻Ｚ＝Ｏのとき応力－ひずみ面上の原点を出発して，同一時間経過後，同一ひ

ずみに達する２つの経路において，その時刻の応力の値は同一である≒という仮定を設

ける。この仮定を用いると時刻Ｚ＝乃で

　　　　　　　　　　　　

－
Ｏｒｉｄ（ｅＣ，ＴⅡ－Ｔｍ）一％（ら乃） ……………（２－５－９）

また時刻ｔニＴｔで

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

－

　　　　

Ｏｒid（ら乃一7M）=ＧＲⅡ（巳ｃ・Ti-Ｔｎ）＝％（£ｃ．Ti）

　

………（2－5－10）

の関係式が成立することになる。式（2－5－6）と（2－5－8）を式（2－5－9）に代入して式

（2－5－10）を用いると結局次式が求まる。

　　　　

β（Ｑ）１ｏｇ｛（応-7祐）／（万一Ｔｍ）｝＝（z（Ｑ）log（Ｔ≪ ／Ｔ,）…（２－５－ｎ）

ここで，各経路のとり方は任意であるからＴｍ≪Ｔ。Ｔｎとすると式（2－5－Ｈ）から直ち

に次の関係が与えられる。
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β(９)=ｙ(z(Ｑ) ……………（2－5－12）

　

さて，実験結果から求まるび(ε1)とβ(ε1)を検討すると図2－22と図2－25に示すとお

りひずみの関数であるが，ともに１泌以上のひずみに対しては一定値となる傾向かおる。

圧密圧力２ｋ９／ｄに対してはその一定値はそれぞれ(z(ε1)＝O｡130k9／ｄ，β(EI)=:=0.105

k9／ｄとなる。づ方,赤井沼の結果は2kft/cmの圧密試料に対してcc(e ) = Q.2k9/ciであり，

村山ら刈の2 ka/cmの圧密試料においてはβ(61)ニニ0.14～0.17k9／ｄが求まっている。こ

れらの係数は粘土の種類･圧密圧力によっても異なろうが，本実験の結果からQ;(ej) =β

(ε1)は近似的に成立すると考えてよさそうである。

　

以上の事実から結局次の関係が一般的に成立することが認められる。

0　＝０(εlj)＝(y(EI･ε1) ……………(2-5-13)

さらに式（2－5－2）と（2－5－4）を用いると式（2－5－13）の右辺は次式で表わされる。

a(£i,0ニ％(EI,ε10)十α(EI)10g(ε1／ZEIO) (2-5-14)

　

この式の意味するところはある基準ひずみ速度による応力％(ε1,EIO)とα(EI)が与えら

れるとき，任意の経路による時刻ｊとその時刻のひずみε1に対応する応力が求まるという

ことである。

　

クリープ挙動に対する実験式の誘導

　

さて，上に求まった式(2-5-14)を用いてクリープ挙動を説明してみよう。通常の三軸

の場合，クリープ試験は次の条件のもとで行われる。

(J(ej十μバ1十ぷ)ニff(ejバI)
-

- (71一一定 (2－5－15)

ここに，Zし61は(フニOからび一びj(const)までの載荷に要した時間とその間に生じたひず

みであり，jZとjEはクリープ開始後の経過時間とクリープひずみである。式(2－5－15)

を式(2－5－14)に代入すると次式が求まる。

％(sl十jら610)十剣町十μ)1og{(61十j6)／{り十j0210}

ニ％（εい610）十゛（61）ｌｏｇ（sl／zjlo）

－38

（2－5－16）

いま, a;(e,十μ)ニび(EI)が成立すると仮定すれば･式(2-5ミ16)は次式となる・

　　　　

sl十よニ町(1十ぷ／ら)゜ゆ{＜％(61十必･勺0)‾９(ε1,ε10)〕／α(町)卜･(2－5－17)



　　　　

－
ここに･o;(e,)ニ0.434 ct(e,)である。この式は如ε1， JZを与えるとjEが求まることを

示している。

　

さらに，％(ε1冽0)と61の関係が％(slj10)～loge,図上で図2-33に示すように勾配

φなる直線で近似できると仮定する。すなわち，その関係は次式で与えられる。

　　　　

％(ε1十∠le.e10)一町(ε1･EIO)ニφlog{(£,十浪)／／リ　……(2－5－18)

式(2－ト18)を式(2-5-17)に用いると，結局次の関係が求まる。

　　　　　

ε1十μニ£,(1十jZ／ZI)q／し十φ)

なお，式(2-5-18)の仮定であるが，図2-33に

　　

。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

ｉ日1.0
示す定ひずみ速度せん断試験の結果からそれほど乱

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

？
無理な近似ではなく，ε1＝1％あたりで変化する

　

ず

２本の直線で表わすとよりよい近似が得られる。

村山ら功は各種のクリープ試験を行ったが，その

実験結果を用いて式(2－5-19)を検討してみた。

用いた係数は村山らの用いた粘土の他の力学特性

から推定したもので。cc=Q｡02k9／ｄ，EI十μ

＜１％でφ＝1.0 k9／ｄ，ε1十μ＞１％でφ＝

０．５

０

０．１

（2－5－19）

１

　　　　　　　　　　

AXIAL STRA工Ｎｓ1（Z）

図2-33

　

定ひずみ速度せん断試験によ

　　　　　　

る応力－ひずみ関係

0｡55k9／ｄとし，りニ１分と仮定して式（2-5-19）

　

4

を用いて，ε1ニ0.25, 0.65,1.00と1.15％にっい

て計算したものが図2－34である。図には村山ら

　

８３

のクリープ曲線を実線で与えているが，計算値が

　

亀

それをよく表わしていることが明らかである。

　　　

１２

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

Ｈ

　

クリープ現象をさらに詳しく考察してみよう。

　　

：

まず，Ｚニらまで定ひずみ速度せん断試験を行い，
自１

ひずみ61が発生した後, t>Hで(j(e,,^i)二一定　　ｏ

のクリープ試験を行うものとする。ここで血こ

　　　

1

　　　　

10

e-ej.∠μニトりとおくと式（2－5－19）は，

ｓニsl(ｙzl)ソ(叶O

　

t>t.

102

10

　　　　　　

TIME△t(mln)

図2-34

　

クリープひずみ一時間関係陶

……………（2－5－20）

で与えられ，この時間微分，すなわち，クリープ過程のひずみ速度を求めると次式となる。
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２＝〔び(α＋φ)〕(ε1／zl)(り／げ／(α十φ) （2－5－21）

　　　　　　　　　　

一
一方，クリープ応力0 (e,バ1）＝一定は，式（2－5－14）で与えられ，簡単な演算で次の

関係式が求まる。

s1刀戸210“列呉(61j1)－Ｑ(sljlo)ン'ccie,)} （2－5－22）

式(2-5-21)と式(2－5-22)から，クリープひずみ速度は次式で与えられることになる。

　　　

2＝〔び(α＋φ)〕21口吻{萌(ε1j1)一町(Ej11)〕／(z(ε1)}(ら／げ／(゛゛)

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

……………(2－5－23)

この式の重要な点はクリープ開始前の履歴の影響を含んでいることである。

　

Singh and Mitche113ｶ　は広くクリープ試験の結果を検討し，次のような実験式を提案

した。

●

　　　　　

●

　　　　　　　　　　　　

所
ｅ(t　，Ｄ)／ε(Zｕnit汐片(Zｕnit／Ｏ （2－5－24）

ここに，ε（昿Ｄ）はクリープを開始して単位時間経過後のひずみ速度，Ｄは軸差応力，ｇ

は定数である。さて，Z＝Z1まで定ひずみ速度せん断を行い，その後馬（Eljl）でクリー

プを行ったとしよう。クリープを開始した後，時間t＝tｕnitにおけるひずみ速度を考える

と式（2－5－21）と式（2－5－23）から次式が求まる。

;(z)／;(らnit)－(‰it／Ｏｙ(゛゛) （2－5－25）

式（2－5－24）と式(2-5-25)を比較すると係数肖は（Zとφで次の関係式で与えられる。

ｓ＝φ／（α十φ） ……………（2－5－26）

　

Singh and Mitchellばが0.75～LOの範囲にあると報告しているが，先に用いた例で

はEIニ１％を境いにして″2の値はO｡83から0.73に変化することになる。

　

Singh and

Mitchellの指摘するようにｇのもつ意味は明らかでない。

　

さらに彼らは結果を表現を変えて次式のようにも与えた。

/≪{£(t.ＤＶｅ(乙励)}ニ(z＊£) （2－5－27）

ここに, e{t,D)は£）＝Ｏにおける仮想のひずみ速度でクリープ時間の関数として与えられ，

（Z＊は定数である。最終的に式（2－5－24）と式（2－5－27）を用いて，クリープひずみ速
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度に対する実験式を次のように与えた。

　　　　

J＝＝;(Zｕnitに)l)gか図＊功(‰it／バ ……………（2－5－28）

式（2－5－26）を用いて,式（2－5－28）を式（2－5－23）と比較するとその類似性は明らか

であって，クリープ開始までの履歴を含んでおり，実験によって求まる値のみを用いてい

る点からも式（2－5－23）の方が具体性を有している。

　

以上，時間効果に関する飽和粘性土の種々の実験によって与えられた実験式，すなわち，

Yong and Jappの定ひずみ速度に対する式，応力緩和に関する村山らの式，またクリー

プ現象を説明するSingh and Mitchell の式はすべて等価であり，それぞれの挙動を記述

するための式であることが明らかになった。このことは一種類の試験，たとえば定ひずみ

速度せん断試験から他の現象が推定できることを示すものである。さらに，当初の目的で

ある唯一的な構成式が存在することを証明したことにもなった。本節における議論をまと

めると以下のようになる。

　

すなわち，弾一粘塑性体として土質材料の構成式を次節で誘導する際の基礎とするため

に，有効応力の立場から粘性土の時間依存性について現象論的に統一的に実験事実を検討

した。その結果は次のようである。

　

（1）非排水，軸対称条件下の発生間隙水圧は最大主ひずみEIの関数で表わすことができ

　　

るとのＬｏの主張が定ひずみ速度せん断と応力緩和試験の結果からも成立することが明ら

　　

かであって，さらに間隙水圧はひずみ速度の影響を受けないものである。

　

（2）定ひずみ速度せん断試験の有効応力経路上に求めた等ひずみ線は最大主応力軸に平

　　

行で，また応力緩和時の有効応力経路も最大主応力軸に平行となる事実は（1）の結論と

　　

の表裏をなすものである。

　

（3）定ひずみ速度せん断時の挙動に対するYong and Jappの式(2-5-2)と応力緩和

　　

挙動に対する村山らの式（2－5－3）は等価である。ついでSingh and Mitchellのク

　　

リープに対する実験式（2－5－28）も誘導できることを明らかにした。したがって，一

　　

種の試験結果によって他の条件下の挙動を推定することができる。

　

（4）すなわち，少なくとも上述の各種挙動を統一的に記述できる構成式が存在すること

　　

が証明された。

　　

5－3

　

弾一粘塑性体とした粘性土の構成式29

前節で詳細に論じた正規圧密状態にある粘性土の時間依存吐挙動を記述できる構成式を

critical state energy theory をPerzynaの弾一粘塑性体理論を用いて拡張することで
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誘導する。

　

正規圧密粘土を非排水条件のもとで２つの異なるこ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

Ｓ
ひずみ速度でせん断試験を行うと図2－23に示したａ

ように異なる有効応力経路を与える。すなわち，図Eﾖ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

日
2－35に模式的に示すように遅いひずみ速度に対す１

る経路Ｉと，速いひずみ速度に対する経路ｎが求ま白

る。応力経路Ｉを非常に遅いひずみ速度，り字０
MEAN STRESS （y゛

　　　　　　　　　

ｍ

Ａ

で行ったものと考え，前節で論じたようにRoscoe

　

図2-35

　

鴛篇灸畠びに静的応力経路

らの理論で与えられるものと仮定して，それを静的平衡時の応力経路と呼ぶことにする。

また，等最大主ひずみ線は最大主応力軸に平行となることが実験事実としてわかっている。

そこで，等非弾性最大主ひずみ線（竹＝一定）が応力経路Ｉ，皿とそれぞれAi, An点て

交わるものとし，さらにAt. An点の応力状態におけるひずみ硬化の度合は等しく，有効

応力面内で生ずる差はひずみ速度の差異によるものと仮定する。

　

以上の実験事実にもとづき，構成式を求めるため以下の基本仮定を設ける。

　

（1）同一の間隙比であれば，等非弾性最大主ひずみ線は有効応力面内の最大主応力軸に

　　

平行である。

　

（2）ひずみ硬化は非弾性ひずみの大きさに依存する。したがって，同一のひずみ硬化が

　　

等非弾性最大ひずみ線上において生ずる。

　

（3）非弾性ひずみ増分ベクトルは等非弾性ひずみ状態においては’司一の方向をもっもの

　　

とする。

　

このような仮定に基づくと，図2－36に示す

点ｊｓと匈は同じ非弾性ひずみ状態にあり，Hぜ

かつ最大主応力軸に平行な線上にあって，同一Ｍ

のひずみ硬化を示していると考える。したがっ台

て，そこに生じている差異∠1んはひずみ速さ効
ソ

果によるものである。このことから。 Ａｄを通

　　

（ｙｖ

　　

a' a'　　（ｙｌ

　　　

mo

　　

�ｅ

　

my

　　

md

MEAN STRESS a'

　　　　　　　　　

ｍ

る動的降伏曲面は点心を通る静的降伏曲面

　　　

図2-36

　

動的降伏曲面の決定方法

石＝ちを点（喘トＯ）に関する相似変換によって決定することができる。また，加点

における非弾性ひずみ速さベクトルは心点における塑性ひずみ増分ベクトルと同じ方向

をもつことは直交性(normality rule)が成立するから自明である。

　

次に，静的降伏関数ろ＝脳

　

すなわち，粘性土の静的平衡状態の挙動がcritical ｓぱｅ

energy theory によって与えられるものと仮定する。言い替えると石＝匁が式（2－3－
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５）で与えられるものとすれば，動的降伏関数は点（‰い0）に関する相似変換によって

次式のように求まる。

　　　　

勾－（％十･μ・喘1）ａれ習町-47
yもん

ぺﾌﾘｰjん・脳1＝岫＝喘ど

（２－６－Ｄ

この場合，超過応力関数Ｆは次式で与えられる。

　　　　　　　　

（ｏ辿－‰ｙ）（喘）ｒ（％）ｓ

　

（～/筒）ば

　　　　

F=Jk=て菊二砥D二（喘）ｆ‰ヰ（～/筒）丿……C2-6-2)

ここに，（切:動的時の値，０　ｓ：静的時の直をそれぞれ示している。式(2-6-1)で動

的降伏関数が与えられたから，式（2－2－13）によって構成式が求まる。

げ＝十心){し余ｼﾌﾄ＋〔ト言

Hi＝
It a^ 8jj　　　　Sij
.､‥

　　

、.＋¬
3(1十〇喘 2Ｇ(Ｏ

F＝ｆドｗ＊ざﾔﾚ(毎)〕

21＝;11＝な＝､月:器

等価圧力喘ｇを導入すると

　　　

，ﾗﾍﾟ＝〔，き9

　　　

(脳)ｓ

　　

(‰)ｓ

言

)丿号t〔 ﾄ(2一日)

したがって，弾一粘塑性体としたときの粘性土の構成式は次式となる。

‰y
-
(‰)ｓ

ｏ{の(杓卜返ﾐﾌﾟ万付〔1-(☆)い帽〔⑤〕…(2-6-4)

　

残る問題は汎関数の（Ｆ）をいかに決定するかである。まず，式（2－6－3）を用いて簡単

な演算を行うと次の関係が求まる。

……（２－６－５）

したがって，汎関数(I)(Ｆ)はＦと訂＊yj‾yﾂﾚ(喘丿／(ら)s)の関係を実験によって明ら

かにできれば決定されることになる。ここでは一例として，三軸非排水クリープ試験結果

を用いた決定方法を示しておく。軸対称三軸非排水クリープ条件下において，式(2-6-4)

は次のようになる。

（２－６－６）

（２－６－７）

の関係が常に成立する。非排水条件では喘ｇ＝一定で値も確定する。式（2－6-7）を式
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(2－6－6)に用いると，

　　　　　

0(F) = vM

●

ε1

　　　　　　　　　

〔‰ｅノ(嘔)ｓ

ここに，訂＝び‾jアj‾ぷ戸である。

　

八
で

　

非排水クリープ試験時には, Ｆ，　０’　ｅ.(脳)sが既知5

となり，また，静的せん断試験によって訂，さらに圧密－

　

∃ｙ

膨潤試験によってλ，ｇが求まっているから，クリープ時!ミ

のひずみ速さ;1を測定することで，ＦとMey〔喘ｙ

　

卜;

(脳)いふ／(λ‾^゜)の関係が得られる。図2－37は前節の試

　

キ

料Ｉに対するクリープ試験で求まった結果であって、図か

　　　

10’

ら、

　　　　

(Z)(Ｆ)＝ａ夕(∂Ｆ)

となる。なお，この粘性土に対しては，η＝6×105(ｍｉｎ)

∂＝3.95となる。

(2－6－8)

　　

0.2

　

0.4

　

0.6

　

0.8
F=[(/2J,)j/[/2J,Xs - 1]

　　　

EXCESS STRESS

図2－37

　　

による

非排水クリープ試験

(Z)(Ｆ)の決定

　

最後に，この理論の意味するところを模式的

に示して，理解の助けにしよう。図2－38は飽

和粘性土の(y1のみを変化させる各種三軸試験に

よって求まる有効応力経路を示したものである。

図においてﾉ1点までは等方圧密された試料に対

する排水せん断時の有効応力経路は叫一軸に平

行なＡＤで表わされる。しかし，非排水せん断

では，せん断ひずみ速さがＯであると, critical

⌒√

ぶ

０

MEAN STRESS a'

　　　　　　　　　　

ｍ

図2-38

　

各種非排水三軸試験における

　　　　　

有効応力経路

state energy theoryで与えられる/1jなる有効応力経路となるが，あるひずみ速さ（通

常の場合）を有するときには/1Cという経路を取り，召，Ｃ点でそれぞれ破壊に至る。ま



　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

一

　　　　

Ｊ
を一定に保つ応力緩和を行うと最大主応力軸（（yl一軸）に平行なＥＧあるいはＦび経路

に沿って応力緩和が生じ. AB経路と交わるＧ. 　Ｇ’点で平衡状態に達する。

　

ところが，実際の地盤の場合には圧密も同時

に生ずる。図2-39は図2－38に間隙比６の軸

を加えて, Cambridge理論で用いる状態曲面

を表わしている。いま，ﾉ1点まで圧密されてい

た地盤に，励まで載荷したとする。直ちにク

リープ変形とダイレイタンシーによる過剰間隙

水圧が発生するから，角よりC3に向って圧密

も生ずる。したがって，その地盤が破壊するか，

どうかは、クリープによるｊ･μ方向の成分と圧

　

図2-39状態曲面を加味したクリープと

　　　　　

一_

　

．．‥

　

．､．．＿．、、

　

＿．ｴ、＿

　　　　　　

圧密挙動の説明図
密による励C3方向の成分の大小によって決まる。

すなわち，圧密成分かまさると巧のような経路をとってC3で安定な状態で落着くが，ク

リープ成分かまさると弓の経路をとって，Ｆ点て破壊することになる。

　

本節で誘導した構成式を圧密問題に適用すると上述したような現象を解析できるが，現

在のところ完全な解析が行われたという事例は知らない。解析手法を開発する段階にある。
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第３章

　

軟岩の力学的挙動と破壊規準

　

第１節

　

概

　　

説

　

先に述べたように，軟岩を対象とする重要な土木構造物を建設することが増加してきた

ために，軟岩の力学特性を明らかにする研究が次第に行われるようになり，その結果，軟

岩は土質材料と類似の挙動を呈することなどが知られてきた。すなわち，軟岩の力学的挙

動を現象論的に概観すると，定性的には土質材料の力学挙動と変らず，その差は拘束圧力

など作用応力のレベルの大小によるものと考えられる。

　

ところが，例えば軟岩を基礎岩盤とする構造物の支持力問題に限っても多くの未解決の

問題がある。周知のとおり，支持力問題では破壊と変形に関する検討がなされるが，最近

では有限要素法などの近似解法の普及によって，双方をまとめて検討しようという機運にあ

る。このような解析手法の発達に対して，最も重要なインプットである軟岩の破壊までを

含めて，その力学挙動を記述できる構成式や，対象とする岩盤の地盤モデル化の方法論の

確立が立遅れている感は否めない。極論すると，従来の設計，解析に最小限必要な材料の

強度定数ε，φとか，弾性係数瓦ｙすらどのような値を用いるべきか明確にされていない

現状である。

　

そこで，本章においては堆積軟岩の力学特性を明らかにするため，多孔質凝灰岩である

大谷石を理想的軟岩材料と考え，その力学特性について考察を進めることにする。 7Sj~8-)

　

まず初めに，力学特性を調べるための室内試験としての三軸試験について，実験装置，

試験方法，さらに三軸試験を行うにあたっての留意点，問題点を述べる。

　

次いで。拘束圧をO～200 kg/cdの範囲で変えた三軸圧縮試験の結果得られた軟岩の力

学特性を示すが，軟岩はもとより地盤材料の構成式を誘導する際の基礎資料を提供すると

いった意味で詳細に論ずることにする。

　

実験によって明らかにされた強度特性を検討することにより，最大ならびに残留強度双

方に対する破壊規準を提案する。これは，軟岩の強度が拘束圧（直応力）と非線形関係に

あるため, Mohr―Coulomb型（粘着力ら内部摩擦角φによる）の破壊規準によって表わす

のが困難な岩石材料に対してHobbｓ84，Ｍｕｒｒe1戸が提唱したものを適用するとともに，軟

岩の破壊規準を単に応力間の関係式だけで規定するのは不十分であるという実験事実にも

とづき，強度と体積ひずみの関係も同時に与えることによって，軟岩の破壊規準として拡

張，改善したものである。

　

最後に，以上の成果を用いて，土質材料と岩石質材料の差異をいかに考えればよいのか。
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また地質分離面の有無によって区別される岩盤と岩石の力学特性の相違の起因するところ

を，さらに岩盤と岩石の力学特性間の定量的な相関づけの可能性について論及し，今後の

研究の方向づけを行うことにする。

　

第２節

　

軟岩の力学試験一三軸試験一

　

軟岩の力学試験は種々のものが考えられているが，基本的には上質材料に対する試験と

変るところはない。また軟岩の力学物性を調べる最も望ましい試験は三軸試験である。地

盤力学において構成式が果す役割の重要性，またそれが有限要素法などの近似解析法の進

歩に依存していることは，すでに述べた通りである。このような時代の流れから三軸試験

は単に林叫の強度のみならず，実際に生ずる広範な荷重条件に対する材料の応答を統一的

に把握する目的に使用されるようになってきている。地盤材料の正しい力学挙動を知るた

めには三軸試験の限度をよく理解して，常に精度の高い制御と計測技術の導入に努めるこ

とが大切である。

　

本節では三軸試験の限界，軟岩用三軸試験のための装置，制御，計測，軟岩を対象とし

た三軸試験の問題点ならびに実験の種類と方法について，順次述べることにする。

　　

2－1

　

三軸試験は要素試験か

　

地盤柿叫の力学挙動を調べる有効な試験法として，三軸試験が用いられるようになって

から相当な年月が経過し，載荷方式，測定法に幾多の改良が加えられ実用に供されている。

地盤材料は一般に固，液，気の三相から成る混合体であって，個々の相のみならず，それ

ら相互の作用を含む全体としての挙動の計測が要求される。三軸試験は材料の要素試験で

あると考えるのが通常で

あって，とくに構成式の

誘導を目的とする場合に

は現行の計測の方法から

も要素試験であることが

ぺ

ｐ.

H1.1

要求される。しかし，厳

　

；

密には載荷の境界条件が

　

Ｍ

側方に応力一定，軸方向

は端面において変位が一

定であって，端面の摩擦

がＯにはなり得ないから
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供試体端面摩擦の影響呻
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図3－2

　

三軸供試体の

　　　　

セット方法



全体の挙動は一様でない。この端面摩擦の影響がどの程度であるかを中川帥の解析結果を

用いて検討してみよう。図３－１は弾性体である円柱供試体高さに対応した軸方向変位を

与えるのに必要な荷重恐が，ポアソン比ｙ，供試体端面と剛体盤との摩擦係数μ，供試

体の高さと直径比h／ｄによってどのように変化するかを示したものである。なお，図中

の巧は端面の摩擦がＯの供試体，すなわち一様圧縮供試体に単位の軸方向変位を与える

のに必要な荷重を表わしている。この図から供試体の高さ直径比による影響が大きいこと

がわかる。一般に，地盤材料の三軸試験はh／ｄ= 2.0であることが多く，1ﾉ＝1／3と

ると最大約４％程度の誤差を生ずることになる。いずれにしても要素試験と考えるために

は，端面の摩擦を減少させることが必要であることが明らかである。

　

図３－２は著者らが採用している三軸供試体のセット状況を示している。端面の摩擦を

減ずる目的で，キャップ，ベデスタルには全面に渡るポーラスストンを用いず，間隙圧の

計測は底盤中央で行う構造にして供試体と剛体盤間にはシリコン油を塗布した0.1皿のテ

フロンシートをおいている。これによって摩擦係数は0.02程度となり，またテフロンの弾

性率は104 k9／ｄのオーダーであるから，104kg/cm程度の弾性率を有する軟岩の試験にお

いてはその変形量は無視できる。このように摩擦を極力減少させれば，三軸試験であると

考えても，それ程の誤差はないと言えよう。

　　

2－2

　

三軸試験における制御と計測74

　

上の議論からも判るとおり，端面の摩擦を極力除去したうえで，応力分布が一様と考え

られる供試体中央部で各種の測定を行うことが望ましいが，土質材料のように軟弱で水を

含むものでは，中央部で変位を計測することが現在のところ多額の費用を要し実用的では

ない。したがって，供試体を要素と考えての荷重制御ならびに計測を行うことになる。

　

まず，応力の制御についていえば軸荷重と側圧である。側圧を一定としての試験につい

て考えると，軸荷重の制御は，定ひずみ速さ。定応力速さ，一定応力（クリープ），一定

ひずみ（応力緩和）と振動荷重載荷が普通行われる試験である。また試験中側圧も高精度

に制御する必要があるから側圧の制御についても忘れてはならない。

　

つぎに計測量としては軸応力，側圧などの載荷応力と反応圧力としての間隙圧などの荷

重，圧力に関するものと，軸ひずみ，側方ひずみ，さらに体積ひずみなど変形に関するも

のがある。

　

これらの制御，計測について特筆すべきものを示し，説明を加えよう。軸荷重載荷は容

量3～10 tｏｎの電動モーター駆動による５段変速方式の載荷装置により，20×1ぴ4～2×10‾1

叫／ｍｉｎの範囲内で定ひずみ速さ載荷を主として用いるが，クリープ試験には空気圧によ
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つて載荷するベロフラムシリンダーによる定荷重載荷装置を使用する。

試験中，側圧とクリープ試験におい

　　　

(2)airpressure

ては軸圧を一定に保つ機構が必要とな

る。低圧(O～10k9／ｄ)の場合は高

精度の空気圧制御弁＊を直接使用する

ことができるが. lOkg/cii以上の圧力

に対しては別の制御装置が必要となる。

図３－３はlOkg/cd以上の側圧制御を

中心に示した試験装置の模式図である。

側圧の制御はまず空気圧制御弁(lKair

pressure regulater)によってコンプ
図3－3

　

側圧制御系を中心とした三軸装置の概略図

レッサーからの空気圧を制御し，その空気圧をで空気圧駆動油圧ポンプ**{2) (air pres ―

sure driven oil pｕmp)を作動させて一次圧を得る。その一次圧はポンプ作動時の衡撃

圧の吸収と一定油量を確保するために蓄圧器(3) (accumlator)に蓄わえる。蓄わえられた

一次圧は高精度の油圧制御弁＊＊＊(4)(oilpressure regulater)で所定の圧力に制御し，

油圧一水圧変換器(5)(water tank)内で水圧に変換して三軸室{6)(triaxial cell )の側圧

を与えるものである。

　

力学挙動を有効応力によって整理することから間隙水圧の計測は最も大切なものの一つ

である。間隙水圧は図３－２に示すように，供試体底面中央部において半導体小型圧力変

換器を用い測定している。この変換器の受圧面の圧力変化による体積変化はO～30k9/cii

のもので6×10‾７ｃｃ／k9／ｄ，0～100kg/cm容量のもので2×10‾7cc／k9／ｄと水の圧縮

率に比較して小さく，間隙水圧の計測は正確に行える。

　

体積変化は供試体の吸排水量によって測定する。吸排水は図３－２に示すように供試体

周面に施したペーパートレインによるが，間隙水圧を正確に計測するために，図３－３の

空気圧制御弁(7)(air pressure regulater)によってビューレットに任意のバックプレッ

シャーを適用できる構造にしてある。

　

側圧制御に用いた機器の中で，空気圧制御弁(1),空気圧駆動油圧ポンプ(2)ならびに油圧

制御弁(4)は詳細を以下に説明する。

空気圧制御#*(airpressure r ater

　

空気圧制御弁はわが国でも広く用いられるようになったが，制御機構は所定圧以上の過

剰圧力を排気弁(relief valve)により常時排出し，一次圧の振動は制御膜(control dia―

phram)によって隔絶され制御室内で減幅するから，コンプレッサーなどによる一次圧の
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変動には影響されず所定の二次圧が得られる機構になっている。一次圧の許容最大圧力は，

17.5k9/cii.二次圧の制御範囲はO～10.5k9/cii,その精度は７皿水頭，すなわち7×10‾4

k9／ｄである。

　

油圧発生源として用いる油圧ポンプは，制御された空気圧により一定の倍率の油圧を発

生し，かつその圧力に達するまでは無制限に油を送るポンプの機能を有している。ポンプ

の倍率は種々あるが，例えば20倍のものであれば5 k9／ｄの空気圧で100k9／ｄの油圧が

得られる。なお, 300倍程度の倍率のものまで市販されている。ポンプの精度は定格圧力

の５％程度であるから，そのまま側圧などの精密な圧力制御には使用できない。

　

油圧制御弁(oil pressure regulater)

　

10k9／ｄ以上の圧力制御に用いる油圧制御弁は自動閉鎖，圧力封入により，圧を一定に

保つことができるので温度などによる二次圧側の圧力の増減に対処して二次圧を常時一定

に制御できる。またいくつかの部分に分解することが簡単で作業上の安全性も高くハンド

ル操作も容易で調整も簡単であり，短時間で減圧できるなどの特徴がある。制御圧力範囲

は420k9／ｄまでで，精度は0.1％である。

　　

2-3

　

軟岩試験用三軸室

　

軟岩の力学特性を明らかにするた

めに，二種類の三軸室を試作し使用

した。第一の三軸試験用三軸室は図

３－４(ａ)に示す，側圧35k9/cm容量

のものである．これは構造的に土質１

用三軸室と変らないが，側圧を35k9

／ｄまで載荷可能とするため，肉厚

30㎜のアクリル円筒を用い，外部か

ら常時供試体を可視できるように

してある。また三軸室の軽量化のた

め金属部分はジュラルミンを使用し

図3－4

　

軟岩試験用三軸室

　

(a)35kft/cd (b)200kft/d

ている。一方，図3 - 4(b)は側圧200k9／ｄ容量のもので，容器はステンレスである。

　

これらの三軸室は図に示すように，高圧用の三軸室を密閉するのに通常使用するボルト

による固定方式を改め，ワンタッチ方式を採用して準備の手間を軽減することができた。
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2－4

　

実験上の問題点

　

軟岩の三軸試験にはいろいろの問題があるが，ここでは以下の三点について論ずる。

間題点の第１は間隙水圧の計測に関するものである，すなわち計測位置と用いる計器につ

いてである。先に述べたように，間隙水圧はペデスタル中央部で供試体端面における値と

して計測するが，泥岩など透水係数の低い材料では破壊時にせん断領域が計測点から離れ

ることにより時間遅れを生ずるから，正確を期すためには計測位置と供試体周囲のペーパ

ートレインとを連続させておくなどの工夫が必要である。間隙水圧の計測に圧力変換器を

用いることが多いが，このとき留意すべきことは変換器の受圧面の圧力変化による体積変

化が小さいものを使用することである。計測によって間隙水の移動を伴なうものは測定精

度が悪い変換器といえる。例えば半導体型小型圧力変換器の場合，計測容量O～30ka/cd

のものは6×1『７ ｃｃ／k9／ｄ，0～lOOkg/cdのもので2×10‾７ｃｃ／k9／ｄであるから，水

の圧縮率と比較してび100以下と小さいから，正確な計測が期待できる。

　

第２は軟岩の非排水せん断試験を低い拘束圧のもとで行うときに生ずる問題であり，そ

のうちの第1はせん断初期の体積圧縮段階におけるものである。せん断初期には体積は圧縮

しようとするから，非排水条件下では間隙水圧が発生することになる。ところが，供試体

中に側圧以上の間隙水圧が生じたとすると，供試体とゴム膜との間の間隙水圧は側圧以上

にはなれないから，供試体内の間隙水はその圧力が側圧と釣合うまで，供試体とゴム膜の

間に向って移動することになる。このことは供試体内からビュレットへの排水系にあるバ

ルブは閉じてはいるものの閉塞系内で排水試験をしていることを意味している。すなわち

バルブは閉じているが，非排水条件という試験条件を満足する状態ではない。その第２は

せん断が進むと体積は膨張しようとするから，非排水条件では間隙水圧が減少することに

なる。ところが,拘束圧の大きさと適用したバックプレッシャーの値によっては間隙水圧は減

少して大気圧以下となる。このような場合には間隙水中に溶解していた空気が気泡となって

膨張するから体積膨張が生じていても何らおかしいことはない。このときも，バルブは閉

じているものの，系内で体積膨張が生じている可能性が大きく，非排水条件を満足してい

る状態とはいえない。この２点をいかに調べ，どのように防止したらよいのであろうか。

後者に対しては，体積変化の有無は三軸室内の側液の量の変化を計測することで解明でき，

この問題の発生を解消するにはダイレイタンシーによる間隙水圧の減少量に見合うバック

プレッシャーを適用することで解決する。ところが前者の問題に関しては直接調べる手段

も，解決する方法も見当らない。したがって排水試験などによって間接的に推論する以外

に方法はない。

　

第３の問題点は排水試験における体積変化の計測である。すなわち，供試体からの吸排
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水量によって体積変化を測定する場合のペーパートレインの影響である。圧縮試験で側圧

を変化させるとき，側圧が大きくなるとペーパートレイン自体の圧密による排水やその透

水性の低下による時間遅れが生じるため補正が必要となる。したがって，体積弾性係数尺

の決定は後述するように等方圧密試験結果より，側圧を一定に保つ排水せん断試験結果を

用いる方が良い。またペーパートレインには紙製の漏紙ではなく，ナイロン製の布（ナイ

ロンメッシュ）を使用することで上記の問題を軽減することができる。

　　

2－5

　

試験の種類と方法

　

軟岩の力学特性を調べるための三軸試験は多岐にわたるものが考えられる。まず-; Ter-

zaghiの有効応力を適用できるかどうか，また供試体が飽和しているかどうかを調べるた

めのｊ一値試験，等方圧力による体積変化をみる等方圧縮試験，せん断応力による変形挙

動ならびに強度特性を調べるせん断試験の３種に大別できる。せん断試験はさらにせん断

時の排水条件によって非排水試験と排水試験の２つに分けられる。ところで，現在広く行

われるのは圧密過程でも排水を許さない，いわゆる非圧密非排水せん断試験であって無意

味なデーターを量産している現状でもある。

　

せん断応力の載荷は通常，所定の等方圧(J3で圧密した後，側圧(J3を一定に保って軸応

力(71を増加させる三軸圧縮によっている。また，軸応力(JIの載荷方法は一定のひずみ速さ

によるひずみ制御，あるいは軸応力(71を段階的に増加させる応力制御が用いられる。さら

に，材料の時間依存性を調４るためには一定の応力(ylに保つクリープ試験や所定の軸ひず

みEIまでせん断した後，そのひずみに保って軸応力の時間的な減少をみる応力緩和試験も

ある。

　

本研究においては軟岩の力学特性を明らかにし構成式を求めるために最低限必要な試験

を選択して行った。

　

第３節

　

軟岩の変形ならびに強度特性

　

軟岩の力学特性を実験によって明らかにする目的で多孔質凝灰岩である通称大谷石を理

想的堆積軟岩として選び各種三軸試験を行った。本節は試験結果を示すとともに，軟岩の

基本的な力学挙動を浮き彫りにして，以後の議論に資料を提供するものである。

3－1 試料一大谷石－

　

堆積軟岩の力学特性を明らかにするためには均質な供試体を多数準備できることが必要

である。そこで，第三紀堆積の多孔質凝灰岩である大谷石を使用した。これは前述したよ
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うに均質な供試体を多数準備でき，かつ堆積軟岩の

力学挙動がいかなるものであるのかの下敷づくりに

最適であると判断したからである。その物理諸量は

表３－１にまとめて示してある。

　

供試体は直径５ cm, 高さ10cmの円柱形である。ま

た，水面下にあって水で飽和した軟岩の力学挙動を

考えるということで，水で飽和させたものを用いた。

表3－1 物理諸量

間　隙　比

間　隙　率

乾燥密度

湿潤密度

合　水　比

粒子比重

ｇ

斧

な

り

Z∂

ら

0.72

　42％

1.44 9/d

1.86 bXd

29.2 %

2.48

飽和は容器内に供試体を水浸させ，容器にサクションを作用させることによって強制的に

行った。

　　

3－２

　

Skemptonの間隙圧係数召朗と有効応力

　

間隙圧係数別ま非排水条件のもとで，供試体に作用する等方圧力(y3を0だけ変化させ

たときの間隙圧zzの変化∠佃との比でもって次式で定義づけられる。

召＝
去

∠ia.
（３－３－１）

　

Bishopら叫は間隙を有する材料の召一値は間隙をもつ材料全体の圧縮率Ｃ，間隙流体

の圧縮率ら，間隙体を構成する固体実質部の圧縮率らと間隙率7zの関数として次のよう

に与えられるとした。

召＝

　　　　　

1

1十ﾀﾌ（(泌－ら)/(C-ら）

この場合･体積変化を支配する有効応力賤ﾒは近似的に次式で与えられる。

恂＝％－ｓ〔1一白句

（３－３－２）

……………（３－３－３）

らがＣとＣＪこ比較して十分小さい場合に式(3-3-2)は

　　　　

z?ニ

　

１十″

ｊ

ｇ／ｃ）

　　　　　　　　　　　　　　

……………(3-3-4)

となり，式（3－3－3）はTerzaghiの有効応力式となる。

　　　　

（句＝％‘－゛‰

　　　　　　　　　　　　　　　　

……………（３－３－５）

　

このように，Ｂ一値を調べることは飽和度のチェックと水で完全に飽和しておれば間隙

を有する材料全体の圧縮率Ｃの評価，さらにTerzaghiの有効応力関係式の適用の是否を

議論することもできる。
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大谷石の試験結果を図３‾５に与えたが･これは圧噌70

力範囲がff3=60k9/をniまでである。図よfQ, Ｂ一値はj6０

低拘束圧レベルで0.95,高拘束圧レベルでO｡88と拘束

圧(73の増加とともに減少していることがわかる。召一

値が１より小さいのは飽和してしている場合でも，Ｃ

が土質材料に比較して小さい岩石質材料で一般的に認

められる傾向である。次節で述べるように，等方圧密

試験によって求められたこの材料の圧縮率Ｃは低拘束

圧から高拘束圧へと拘束圧の大きさによってC=3.4

０

TOTAL ISOTROPIC STRESSぴ３ (kg/cm2)

図3－５　Ｂ一値試験結果

～L3×1『4（1／k9／ｄ）と変化するＱ　Ｃtｉ)＝49×1『6（1／k9／ｄ），ら=2.7×1『6（1

／k9／ｄ）と仮定すると，式（3－3－2）と式（3－3－4）の差は微少となり，召＝0.88～

0.95となる。このことから，試料は水で完全に飽和しており，かつTerzaghiの有効応力

式（3－3－5）を適用してよいと判断できる。

　　

3-3

　

等方圧密一膨潤試験

　

等方圧を載荷し除荷することで，体積変化がどの程度生ずるかを調べるのが，等方圧密

一膨潤試験である。等方圧力と体積ひずみの関係を求め，その関係が弾性的でありかつ材

料の等方性が仮定できるとすると，その関係の勾配として体積弾性係数Ｘが決定できる。

　

以後の議論に関係するから，ここで弾性係数の決定方法について述べておく。通常の軸

対称三軸応力下で，等方性材料であり，かつ厳密に微小変位，微小ひずみで，応力－ひず

み関係が線形であるとすると，体積弾性係数Ｘとせん断弾性係数Ｇはそれぞれ次のように

与えられる。

ε融ニZ7ニ
吸ん＿％

一一-
３Ｋ　　　　Ｋ

e, = £.-÷＝!どLj?ﾀﾞL?一

（３－３－６）

（３－３－７）

ここに，6励＝勺＋μ3＝z' :体積ひずみ，嘔＝咲丿３：平均有効応力である。

　

したがって，体積ひずみz･と平均有効応力嘔の関係からＫが，せん断時の偏差ひずみ

61と軸差応力((7に(73)の関係からＧがそれぞれ決定できる。

　

図３－６は等方応力叫＝(‰を60k9／ｄまで繰り返し載荷除荷したときの体積変化挙動

を実線で示したものである。図から，載荷一除荷によって永久変形が生ずることがわかる
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ので，弾性的挙動であるとはいえないが，再載荷

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

『
が除荷曲線とほぼ一致することから，その段階の

　

ミ

挙動は弾性的であるといってょい。いずれにしてぶ60

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

ぴっ
も，体積弾性係数尺は曲線の勾配として決定され

　

i
40

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

ぴか

るから，Ｋは応力レベルによって変化することは

当然である。第１回目の載荷過程も弾性挙動であ

ると仮定してＸを求めてみると2.8～5.3×103k9

／ｄと応力の増加とともに値は大きくなる。

　

図中の点線で示す曲線は，後述する排水せん断

S 20

琵

　　　　

VOLUMETRICSTRAIN Ｖ（Z）

図３－６

　

等方圧密一膨潤試験結果

　　　

（等方応力一体積ひずみ関係）

過程の平均有効応力喘と体積変化の関係を示しており，数値はその時に用いた側圧唱の

値である。これら曲線の弾性挙動と考えられる部分の勾配は等方圧密時の曲線の勾配にほ

ぼ等しく，その勾配からＸを求めると4.6～7.7×103k9／ｄとやはり応力レベルが高くな

るに従って大きくなる。前節で，召一値を決定するのに用いた圧縮率Ｃ＝3.4～1.3×1『4

（1／k9／ｄ）は尺が上記の2.8～7.7×103k9／ｄの値をとると考え，その逆数で求まる値

がＣであるとして求めたものである。図３－６で求まる結論の一つは側圧（y3←定に保つ

排水三軸せん断試験により，体積弾性係数Ｋを決定するのは２－４で述べた理由から望ま

しい方法であるということである。

　　

3－4

　

圧密排水試験における応力－ひずみ関係

　

圧密排水試験は0～200k9/cii範囲内の所定の側圧で行った。試験は所定の側圧のもと

で等方圧密した後，側圧を一定に保って軸応力(ylをひずみ制御で載荷することによった。

用いたひずみ速さは0.025％／ｍｉｎである。体積変化は供試体からの吸排水量をビュレット

で計測し，圧密過程から3kドｄのback pressureを適 400

用した。

　

図３－７と図３－８

　

100
弓

ﾐ5
と

は試験ｏ結果求まったヤ

応力－ひずみ関係を与ｓ 50

　　　　　　　　　　　

S
えている。すなわち，Ｍ

図ト７麟由差応力

　

M

　　　

｀≒Ｑtこ

((71-(73)と偏差ひずU o!一:7で五三万

みei(eiニEI－z'／3)の

関係を，図３－８はせ

DEVIATORIC STRAIN e^ (%)
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Ｎ

　　　

日
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図3－7軸差応力－偏差ひずみ関係
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ん断過程の体積ひずみ･･の変化の様子を偏差

ひずみ61との関係でそれぞれ示している。な

楓図3-8(aに(b)はせん断初期のひずみの｡､‾1

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

巴
変化を明確に示すために拡大した図である。

　

・

　

これらの図から以下の結論が求まる。

　　　

Ｓ

　

（1）ある拘束圧（唱＝20k9／ｄ）より低い

　

∃ｏ

圧力下では，軟岩は第２章第４節で論じたよ

　

Ｍ

うに過圧密状態にある土質材料と同様の挙動

　

’o･

を示す。すなわち，せん断が進むに従って応

力は増加し最大強度(peak strength )に達

するが，それ以降は減少に移り最終的には残

　

Ｅ

留応力状態（残留強度, residual strength) "

に至るという，典型的なひずみ硬化一軟化型

　

S1

(strain hardening- softening)の応力－ひ　Ｍ

ずみ関係を示す。この過程の初期段階では図

　

ヨ

3-8(a). (c)のように体積圧縮が生じ，最　　２

大強度に至る前に膨張に転ずる。体積膨張の

度合は拘束圧の大小によって影響を受け，拘

束圧が低い程著しい。しかし，せん断が進む

　

_10

とともに膨張の度合は次第に減少して，残留

応力状態では体積変化は生じなくなる（ただ

し，唱こok9／ｄなど低拘束圧のものでは残Ξ

留応力状態とした点でも体積膨張が生じてお：

り，より大きなせん断ひずみまでの試験の継Ｈ

　

Ｏ

続が必要である）。

　　　　　　　　　　　　　

M

　

（2）その拘束圧以上において軟岩は軽く過１

　

５

圧密されたか，あるいは正規圧密状態にある

土質材料と同様の力学挙動を示す。図3－7

　　

10

jl j

jﾌﾞﾗｽ］

3　（a）

［C STEAIN e（2
　I　1 '

　　　　　　　　　　　　１
－　　　　　　　　　　　　　　１０

一

一ａ
　日　○　り

４

?｀-９---･９
　　２０

DEVIATORIC

　　　　

1

SＴＲＡＩＮｅ１（J）

(b)のように，せん断とともに応力は単調に増

　　

図３

加して最大強度点に達するが，その状態は残

　　　

lj

留応力状態でもある。この場合，図3－8（b）

　　　

（C）

一偏差ひずみ関係
る初期段階の拡大図
る初期段階の拡大図
ときの関係

(ｃ)のように体積は圧縮する一方であって，最終的に到達する最大＝残留強度状態は，せん
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断変形は継続するが体積変化は生じないという状態である。ここで留意することは，唱

ニ100k9／ｄ以上の体積ひずみz･と偏差ひずみ61の関係が拘束圧の大小によって影響され

ないで唯一的な関係を示していることである。これは正規圧密土に見られる特性であって

高拘束下では軟岩が正規圧密土と類似の挙動を示す証しでもある。

　

(3)最大強度ならびに残留強度とともに拘束圧の増加によって大きな値をとる。表３－

２は各拘束圧に対する最大ならびに残留強度とそのときのひずみの状態をまとめたもので

ある。

　

(4)残留応力状態(残留強度)は有効応力も体積もそれ以上変化しないで，単にせん断

変形のみが継続する状態であると定義づける。すなわち，土質材料に対するCambridge

学派の弾一塑性体理論でいうところのcritical stateC限界状態)に相当する状態である。

　

(5)用いた軟岩試料(大谷石)は等方性材料と考え得るから，せん断弾性係数Ｇは応力－

ひずみ関係図３－７の初期の直線部の勾配G=((7i-ff3)/36iとして決定できることは式

(3－3－7)で論じたとおりである。また，通常の軸対称三軸試験では軸応力叫の１／３だ

け平均有効応力喘が増加することになる。したがって，軸差応力((71－(y3)と体積ひずみ

z'との関係を求め，その初期の直線部の勾配K=io「c73｣／3 z･として体積弾性係数尺も決

定される。通常用いるヤング率£とポアソン比zﾉはＧ. Ｋから次の関係を用いて決定でき

る。

£－
9肥

-
（３尺十Ｇ）

　　　　

（３ＡＬ２Ｇ）

゛ニ

　

２（３尺十Ｇ）
（３－３－８）

表３－２にはこのようにして求められた弾性係数Ｇ.Ｋ.Ｅ.ｖもまとめて示してある。とこ

ろで，ポアソン比川ま偏差ひずみ61と体積ひずみ川こよって次式のように表わすことがで

きる。

　　　

一ﾄﾚﾄﾞyy｝＝午

　　　　　　　　　　　　　　　　

……………（３－３－９）

図3-8(a), (b)に与えるV ―e.関係の初期の比例部分はe,/t･＝1がほぼ成立するから，

式（3－3－9）に代入することにより，lﾉ＝1／8＝0.125となる。これは表３－２に与えた

ポアソン比1ﾉの平均値にほぼ等しいことがわかる。また，式（3－3－9）によるポアソン比

の決定は望ましい方法である。
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表3－2

　

強度ならびに弾性定数（排水試験結果）

最大強度 残留強度 弾性係数

試験 (CJj-ffj) 61 Zﾀ ((71焉) ＆1 Zﾀ Ｇ 瓦 £ 1ﾉ

条件 (kfl/cm) (％) (％) (kft/cm) (％) (％) 103（k9/d）

CD-０ 47.0 0.64 0.17 4.2 10.10-11.49 4.06 3.12 8.50 0.05

O｡2 53.4 0.32 0.30 6.8 10.85-8.73 7.25 3.23 12.44(0.00)
O｡5 60.0 0.85 0.13 6.3 12.27-7.52 5.06 3.57 10.31 0.02
１ 57.9 0.63 0.15 12.6 9.00－4.08 4.50 □0 9.61 0.07
２ 58.7 0.57 0.22 12.5 9.46 -2.33 4.78 4.00 10.26 0.07
３ 56.5 0.67 0.08 21.8 10.53－3.10 6.70 4.35 13.28(0.00)
５ 70.3 0.94 0.19 28.7 9.97 - 1.40 3.47 4.55 8.30 0.20
10 67.0 0.73 0.31 41.3 9.23 0.11 4.50 5.26 10.50 0.17
20 73.3 0.98 0.48 63.7 9.63 0.85 5.05 5.88 11.78 0.17
30 87.4 12.39 3.15 87.4 12.39 3.15 5.92 7.58 14.15 0.19
50 127.415.21 5.60 127.4 15.21 5.60 7.25 7.58 16.49 0.14
100 211.518.37 9.03 211.5 18.37 9.03 6.67 6.17 14.71 0.10
150 310.6 24.97 9.48 310.6 24.97 9.48 5.85 6.41 13.46 0.15
200 383.619.25 9.05 383.6 19.25 9.05 6.54 9.26 15.88 0.21

Ｏ　内はＧμから求めると負の値となるので0.00としてある。

　　

3－5

　

圧密非排水試験における応力－ひずみ関係と間隙水圧の挙動

　

圧密非排水試験をO～200 kft/cmの側圧で行った。所定の側圧で供試体を圧密した後，

非排水条件で側圧(73を一定に保って，軸応力(ylをひずみ制御で載荷する方法によった。

用いたひずみ速さは排水試験と同じ0.025％／ｍｉｎである。せん断中の間隙水圧は供試体底

面中央部で半導体型小型圧力変換器を用いて計測した。なお，適用したback pressure

は3k9／ｄである。

　

図３－９，図3－10にその結果を与えている。すなわち，図３－９は低拘束圧((y3＝O～

10kg/cm)の軸差応力((7]-(7 )と軸ひずみEIの関係を(ａ)に,(b)は間隙水圧z4と軸ひずみ

ε1の関係を示し，図3－10(ａ)，(b)は高拘束圧((y3＝20～200k9/cd)に対するそれぞれの

関係である。

　

これらから以下の知見が得られる。

　

(1)図３－７(ａ)の排水試験結果と比較すると，図3 - 9 (a)に示す応力－ひずみ関係は軟

化過程がゆるやかに生ずることがわかる。また，(73ニ100 kg/cd という高い拘束圧下にお

いてもひずみ硬化一軟化型の応力－ひずみ関係となっており，排水試験結果と異なるが，

このような挙動はその間の間隙水圧の変化にもとづくものである。低拘束圧((73＝O～10
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低拘束圧((J3＝O～lOka/cii)における

　　

Cﾐ

　

関係(非排水試験)

　　　　　　　　　　　　　

ヨ

　　

(a)軸差応力一軸ひずみ関係

　　　　　　　　

・･

　　

(b)間隙水圧一軸ひずみ関係

　　　　　　　　

O

kg/cii)の場合には軟化過程で図3-9(b)の

ように間隙水圧が初期値より低くなる結果，

有効拘束圧唱が増加するために軟化の度合が

排水試験哨＝一定)に較べてゆるやかとな

るのであり，高拘束圧下でひずみ軟化がみら

れるのは図3-10(b)のように間隙水圧が増加

０

０

０

　　

5
AXIAL STSAIN　Ｅ1

　

10

(Z)

　　　

５

AXIAL STRA工Ｎε１（Ｚ）

10

図3－10高拘束圧((J3＝20～200ko/cd)に

　

おける関係(jﾄ排水試験)

　　

(ａ)軸差応力－軸ひずみ関係

　　

(b)間隙水圧一軸ひずみ関係

することで有効拘束圧が減少して，その値が先行履歴応力以下となると結局は過圧密状態

にあるのと同等の挙動を示すことによる。これらを明示するために，残留応力状態の有効

応力表示による拘束圧叫を表３－３に与えた。表から, (73= 10kg/cm以下では有効拘束

圧は増加しているが，(73ニ20 kg/cm以上では極端に減少していることがわかる。

　

(2) (73ニ150k9/cii以上においては，図3－10(ａ)と表３－３ならびに図3-8(b)を勘案

することで正規圧密状態にある土質材料と同様の挙動を示すと考えてよい。

　

(3)最大および残留強度双方とも, 1, 2の例外を除くと拘束圧の増加とともに大きな
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値をとる。各拘束圧に対する強度とそのときのひずみの値などを表３－４に示した。

　

(4)残留応力状態に達すると間隙水圧の変化はみられなくなる。すなわち，有効応力が

一定のもとで単にせん断変形が増大する状態であって，先に述べたcritical stateに一致

する。

　

(5)非排水条件とは体積変化が生じないv = Qという状態である。この場合，軸ひずみ

印ま偏差ひずみ゛Iと等しいからせん断弾欧係数Ｇは応力－ひずみ関係図3-9(a)と図3－

10(a)の初期の直線部の勾配Ｇニ((7,-a3)/3eiとして決定できるが，体積弾性係数はz･＝

Oのため不定値となる。表３－４には弾欧係数Ｇとどもともに与えてある。

　　　　　　　　

表3－3

　

非排水試験による残留応力状態における有効拘束圧喝

(73(kg/cii) 0　1　2　510 20 30 50 100 150 200

aUkg/cii) 2　4.5　5　8　n　16　12　13　25　30　45

表3－4

　

強度ならびに弾性定数（非排水試験結果）

最大強度 残留強度 弾性係数

試験 怖怖） 61 μ (やら) 61 μ Ｇ 瓦 £ μ

条件 (k9/d) (％) (k9/ｄ)(k9/d) (％) (kfl/cio) 10kkfl/m)

Cび－０ 54.6 0.76 0.1 19.1 9.63 -2.3 3.27 - 9.81 -

0.2 48.9 0.80 -0.1 21.4 10.03 -2.0 2.35 - 7.05 -

0.5 44.7 0.60 1.5 22.8 8.45 -3.5 2.65 - 7.95 -

１ 53.0 0.63 0.9 23.1 10.03 ｛4 2.83 - 8.49 -

２ 57.7 1.05 -1.7 27.0 8.99 -3.1 2.38 - 7.M -

３ 57.3 0.68 1.5 34.0 9.57 -3.4 3.09 - 9.27 -

５ 58.7 0.90 -1.0 31.0 10.39 -3.1 3.27 - 9.81 -

10 65.2 0.98 1.5 33.7 11.27 哺.7 □3 - 9.99 -

20 73.9 0.88 9.8 52.4 11.37 2.6 5.21 - 15.63 -

30 72.8 0.88 19.0 60.0 6.99 16.0 4.27 - 12.81 -

50 82.8 0.75 31.0 66.3 9.75 37.5 5.95 - 17.85 -

100 86.4 1.46 55.0 74.5 9.84 74.0 4.90 - 14.70 -

150 98.3 2.44 103.0 92.5 9.55 119.0 5.85 - 17.55 -

200 134.7 3.08 127.5 125.8 10.26 154.5 5.29 - 15.87 -

　

第３章２－４で述べたように，非排水せん断試験を低拘束圧のもとで行う場合，非排水

という条件を再検討する必要のあることが明らかとなった。

　

その第１はせん断初期の体積圧縮過程における問題である。この段階では図3-8(a)の

ように体積は圧縮しようとするから，非排水条件にあっては図3 - 9(b)のように間隙水圧
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が生ずる。ところが，供試体内に側圧以上の間隙水圧が発生したとすると，供試体とゴム

膜との間の間隙水圧は側圧の値以上に上昇し得ないため，供試体内の間隙水は水圧が側圧

と釣合うまで，ゴム膜と供試体の間に向って移動することになる。すなわち，供試体から

ビュレットへの排水経路上あるバルブは閉じているものの，系内において排水試験を実施

していることを意味するものである。このことは，側圧<73 = 0 ,1, 2 kg/cmの場合には，

図３－９(ｂ)に示されるように間隙水圧が側圧の値で頭打ちになっていることに現われてい

る。

　

第２はせん断が進むと図３－８(ａ)のように体積膨張を生ずるから，非排水条件の場合，

図3 - 9(b)のように間隙水圧が減少する。図にみられるように，拘束圧の大きさと，適用

したバックプレッシャーの値によっては間隙水圧が大気圧以下となるが，このようなとき

には間隙水中に溶解していた空気が気泡となって全体の体積が膨張してもけっして不思議

ではない。バルブを閉じていても系内で体積膨張が生じ非排水条件を満足していない可能

性が大きい。

　

この２点については以後の研究課題としておく。

　　

3－6

　

有効応力経路ならびに体積変化経路

　

排水ならびに非排水せん断過程において，有効応力と体積ひずみがどのように変化する

かを表わすために，有効応力経路，平均有効応力屯と体積ひずみz･の関係を拘束圧の高低

に分けて図3-11と図3-12に示した。これらの図から求まる結果をまとめると次のよう

になる。

　

(1)図3-11 (a)に示す低拘束圧の場合には，所定の側圧による等方圧密状態から，せん

断によって応力は増大し，角印(□ＣＤ、■Ｃび)で表わされる最大強度に至るが，それ

以降はひずみ軟化によって減少に移り，最終的には丸印(ＯＣＤ、●Ｃび)で表わす残留

応力状態に到達する。一方，図3－11(b)は排水試験時の体積変化の様子を示している。図

中の一点鎖線は等方圧密による圧密曲線を与えている。せん断は等方圧密曲線上の所定の

側圧点から開始されて，初めの間はほぼ等方圧密曲線に沿って体積圧縮が生じ，最大強度

点に至る。なお，最大強度時の体積ひずみ状態は等方圧密曲線近傍にあるとみなすことが

できる。最大強度に達した後，応力の減少とともに体積膨張(哨＝20k9／ｄの場合には圧

縮)が急激に生じ，最終的には太い実線で与えられる残留強度状態線に漸近する。なお，

図3-11に与えられた実線の残留強度線や点線の最大強度線は後節の破壊規準として決定

される関係をここに用いたものであることを断っておく。

　

(2)ところで，拘束圧が大きくなると，図3-12 (a)にみられるように応力は単調に増加
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高拘束圧における

　　

（ａ）有効応力経路

　　

（b）平均応力一体積ひずみ関係

して，角印で表わす最大強度と残留強度が等しい状態線上に達する。また，側圧が150 k9

／ｄ以上の非排水せん断時の有効応力経路は正規圧密土の応力経路と類似の経路となる。

図3-12(b)はこの過程の体積変化と平均有効応力％の関係を示してあるが，図中の一点

鎖線は等方圧密曲線を与えるもので，嘔＝100k9／ｄ近傍に先行圧密圧力（土質材料）に

相当する応力状態の存在が明らかである。軟岩の場合もこの応力を先行圧密圧力と称する

ことにする。せん断は等方圧密曲線上の所定の圧力に対応する点から出発するが，排水試

験では応力の増加とともに体積圧縮が生じるから，点線で示す経路に沿って変化し，最終

的には最大＝残留強度状態線上に達する。一方，非排水試験においては体積の圧縮傾向に

よって，間隙水圧が増加するため平均有効応力屯が減少するから，喘一軸に平行な経路
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となって，最終的には先の最大＝残留強度状態線上に到達することがわかる。

　

(3)拘束圧が低い場合には最大強度と残留強度は異なる値をとるが，ある拘束圧以上にな

るとそれらは等しい値となる。図３－ｎ(ａ)に示される最大強度線と残留強度線の交わる応力

状態(屯＝50k9／ｄ)をここでは先行履歴応力と呼ぶことにする。この応力状態以下の拘

束圧のもとでは，応力－ひずみ関係がひずみ硬化一軟化型となり，拘束圧がこの応力以上

になるとひずみ硬化型を示して，最大強度と残留強度が等しい値をとることになる。

　

(4)図3－11と図3－12にみられるように，最大強度ならびに残留強度状態は単に応力

のみの関係ではなく，応力と体積ひずみ間にも唯一一-的な関係の存在することが明らかであ

る。言い替えると，軟岩の破壊規準は応力間の関係のみでは不十分で，応力とひずみの関

係も同時に与える必要があるということである。また，残留強度線に関しては以下の点に

留意しなければならない。すなわち，応力間の関係は全拘束圧の範囲内で唯一つの曲線関

係で表わされるが，応力と体積ひずみの関係は体積の圧縮のみで破壊に至る場合と，膨張

を伴なって破壊する場合とで異なる２つの関係で表わされることである。この理由は拘束

圧が低い場合には，破壊はある１つの限定された破断面に沿ってのすべりとして生じるが，

拘束圧が高いと供試体全体が一様にせん断されて破壊に至るわけで，この２つの破壊機構

の差にもとづくと考えられる。

　

(5)図3-11,図3－12にみられるとおり，最大強度ならびに残留強度と平均有効応力

喘との関係は非線形であるから, Mohr -Coulomb の破壊規準を適用することができない・

また，部分的に線形関係が成り立つと仮定して, Mohr －Coulomb 規準を用い強度定数ご｡

　

(粘着力)とφ'(内部摩擦角)を求め，解析に用いると結果は危険側の値を与えることに

なる。さらに，応力と体積ひずみの関係も非線形であるから，これら２つの非線形関係式

である破壊規準をうまく表わす方法を求めることが望まれる。この点に関しては後節で改

めて論じ，軟岩の破壊規準を提案することにする。

　　

3-7

　

弾性係数の拘束圧依存性ならびに強度との相関

　

弾性係数の決定方法についてはすでに論じ，その結果を表３－２と表３－４に与えてあ

る。本節ではまず弾性係数Ｇ.Ｋ，　Ｅが拘束圧によってどのように影響されるのかを調べて

みた。図3-13は弾性係数と側圧の関係を示しているが，ここに用いた側圧はせん断初期

の弾性変形領域を対象とするから間隙水圧の変化も小さいとの理由により畷は側圧(73を

そのまま用いている。図3－13から次のことがわかる。

　

(1)側圧が低いとき，せん断弾性係数Ｇは排水条件の差異による影響を受け，また値の

ばらつきも大きい。しかし，側圧が5 ka/cd以上になると値のばらつきも減少し，側圧に
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弾性係数の側圧依存性
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図3-14

　

弾性係数と最大強度の関係

(ａ)せん断弾性係数G (b)体積弾性係数瓦

(ｃ)ヤング率£

てＧが変化するのは拘束圧が先行圧密圧力以上か以下かに対応して変形特既に変化が生ず

るためと考えられる。

　

（2）体積弾性係数尺は側圧の増加とともに大きな値をとる。また，Ｇと同様に側圧が

100 k9／ｄ以上であるか，あるいは以下であるかによって値には明らかな不連続性が生じ

る。これも先のＧに関する議論のように，せん断の初期状態が過圧密域にあったか，正規

圧密域にあったかによる差である。すなわち，軟岩が圧密によって正規圧密状態になるこ

とはセメンテーションなど内部構造の破壊を意味し，圧縮性がこれによって再び増加（尺

の減少）することを示しているものと考えられる。

　

（3）ヤング率£の側圧依存性はせん断弾性係数Ｇとまったく同様の傾向を示している。

　

簡単で容易に行える試験の結果を用いて，他の力学特性を推定しようとする試みは多い。

例えば一軸圧縮強度を知ればヤング率£が推定できないかといった考え方であるが，この

点に関しては多くの試験結果が蓄積されており，一軸圧縮強度とヤング率£の間には高い
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相関のあることが知られている。眺叫

　

ここでは一軸圧縮強度のみではなく，三軸圧縮強度が弾性係数とどのような関係にある

のかを調べてみた。図3-14は各弾性係数Ｇ,Ｋ, Ｅと最大強度の関係を示すもので，その

結果は以下のようにまとめられる。

　

(1)せん断の初期状態が先行圧密圧力以下にある場合は,各弾性係数とも強度に比例して

大きな値をとる。しかし，先行圧密圧力以上の拘束圧下になると強度は増大するにもかか

わらず弾性係数は一定値を示す。これは図3－13について説明したと同様の理由によるも

のである。

　

(2)図3-14 (a),(b)に与えられる最大強度とＧならびに尺との関係は両対数上でほぼ直

線関係が成立するが，直線の勾配は1でないため，それらの関係は非線形である。しかし，

ヤング率£は強度と両対数上で直線関係があって，直線の勾配が１であるから，次の比例

関係が成立することになる。

　　　

万一(150～250)×((71－(73)/｀字200)(((71‾(73y(k9／(ｊ)

ここに，01－(73)/^:最大強度である。

　　

3－8

　

強度の有効応力表示

　

第３章３－２において飽和軟岩の力学挙動，と

くに体積変化特性はTerzaghiの有効応力によっ

て記述できることを示したから，すでに有効応力

の立場で考察を進めてきた。ここでは全応力表示

によるか，有効応力表示によるかで強度と拘束圧

との関係がどのように相違するかを示すことによ

って，有効応力表示の優位性を明らかにするとど

もに飽和軟岩の望ましい試験方法についても論ず

る。

　

図3-15 (a), (b)は最大ならびに残留強度と側圧

の関係を全応力表示によるものと有効応力表示に

に

Ｕ

レ，

！

　

エ

八１ 100

　

ぺ
Ｑｊ

ｐｗ
Ｑ
Ｈ
９３八

函√10

Sず

よるものをそれぞれ示してある。図から以下のこＳ

とがわかる。

　

（1）図中の白印で表わす排水試験結果は全応力

と有効応力が常に等しいから表示による差は生じ
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ないが，黒印の非排水試験結果には明らかに差が生じる。有効応力表示によると，図3－

15(b)のように試験の排水条件の違いにもかかわらず強度と拘束圧の間には唯一的な関係が

成立する。ところが，全応力表示によると図3－15(ａ)に示すとおり排水条件による差が生

じて，強度と側圧の関係を唯一的に表わすことができなくなる。

　

(2)等しい値をもつ低い拘束圧のもとで非排水せん断試験を行うと，間隙水圧の減少

によって有効側圧唱は全応力表示の側圧(73より大きな値となるから，とくに残留強度は

排水試験結果による値より大きな値となる事実を図3-15 (a)は示している。ところが，側

圧が高くなると間隙水圧はせん断中に上昇して，有効側圧円は(73より低くなるため，結果

は逆になる。すなわち，低拘束圧下において残留強度はとくに非排水条件と考えられる短

期強度の方が，排水条件の満される長期強度より大きな値となることを意味している。

　

(3)以上から，水で飽和した軟岩の三軸試験は排水試験(ＣＤ)によるのが望ましいが

非排水試験(Ｃび)によらざるを得ないときには必ず間隙水圧の計測を行う必要があると

いえる。

　

第４節

　

軟岩の破壊規準と考察

　　

4－1

　

軟岩の破壊規準

　

前節において，軟岩に適した破壊規準はないものか

という疑問を出した。さらに，軟岩の破壊規準は単に

応力のみの関数では不十分であって，破壊時の応力と

体積ひずみとの関係を同時に与える必要があることを

明らかにした。

1000

ａ

ｈ１。

μ

吟1，

Sぶ

Ｓ

りかにした。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

。

　

11

　　　

10

　　　

100

　　　

1000
本節では，前者，すなわち応力間の破壊規準はHo-

　　

゛Ａ E゙FFECTI S゙TRESSべ（４/゜2）

bbｓ84，その他が岩石質材料に対して提唱している規

　

ａ‾5

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

W
準を，後者の強度と体積ひずみの関係は土質材料で周

知の，平均有効応力と体積ひずみの間に成立する関係

を適用することで，それぞれを表現できることを示し，

軟岩の破壊規準を提案することにする。

　

図3-16は最大強度に対する破壊規準を決定するた

μ
０

５

10

めのものであり，他方，残留強度に関しては図3-17

　　

15

を準備した。

　

図3-16 (a)は図3-11 (a)と図3-12 (a)に示す最大強

度と拘束圧の関係を両対数紙上に求めなおしたもので
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図3-16最大強度に対する規準

　

(ａ)応力に関する規準

　

(b)応力と体積ひずみに対する規準



ある。最大強度状態は拘束圧が先行履歴応力以上である

　　

1000

と，図3-17 (a)に示す残留強度線に等しくなり，その応自

力以下においては点線で示すような直線で規定される。

　

M1100

　

さて，最大強度状態の平均有効応力吼と体積ひずみ

　

Mざ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

ぴ3/へ
z･の関係は図3-16 (a)のように，拘束圧が低いと圧密曲;flo

線で近似され，拘束圧が高いと実線で表わす直線関係がヨ

成立する。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

１

　

図3-17 (a)は残留強度と拘束圧の関係であるが，広範　-15

囲に渡って線形関係が成立することがわかる。図3-17

(b)は残留強度時の平均有効応力喘と体積ひずみ･ﾉの関

係であって，低拘束圧(破壊時に体積膨張を呈する)に

　

E-5

対するものと，高い拘束圧（破壊時に体積圧縮を呈する）Ａ

におけるものとでは，２本の異なる直線関係で表わされ

　

ａ

　

ｏ

る。

　

なお，先行圧密圧力以上の高い拘束圧において，強度

ト

状態線が圧密曲線と平行になることは，粘土のcritical

　　

10

stateline （ここでの最大＝残留強度線）が圧密曲線と
15

･･-log p面上で平行になるという事実と一致しており

興味深い。

　

以上の結果にもとづいて次のような軟岩の破壊規準を

提案する。

　

（1）最大強度に対する規準

（びｲ）知ﾙ＝９（がぢ）み

りｅａｋニＣい0910（が巧）

♪Ｋ先行

履歴応力

………（3-4－1）

(‘7／宵)peak＝(び巧),･衣面α/

　

グ＞先行

りｅａｋ　―　Cclog10(♪ダみ)一価

|履歴応力

　　　　　　　　　　　　　　　

………（3－4－2）

　

ここに，ダ＝（叫＋2哨）／3ニ喘い7＝佃にり，

珂＝単位圧力=lk9/cd.ら:先行圧密圧力までの等方
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圧密曲線の勾配，Ｑ：図3-16(b)あるいは図3－17(b)における最大＝残留強度状態線

(が＞先行履歴応力)の勾配，である。

　

(2)残留強度に対する規準

(びぢ)ｒｅｓidｕalニ（ＺＲ(だ／み声

z‰功ぱニQ log10(だ／ぢ)一吊

(ｑノ屑)ｒｅｓidｕalニ（£Ｒ(齢ｘ糾)
庫‘

りｅｓidt／もｄニＣｃ
ｌｏｇ１０(ヵ／珂)－z辱

ダ＜先行履歴応力‥･（３－４－３）

が＞先行履歴応力‥･（３－４－４）

　

ここに，Ｇ：図3－17(b)における残留強度状態線(が＜先行履歴応力)の勾配であ

る。

　

(3)本軟岩試料(大谷石)に対する上式中の各材料定数は以下の値となる。

　　

最大強度に対して

　　　

CCp= -[l.Q,ふ= 0.38,ら＝0.5(％)，Ｑ＝15.1(％)｡り。＝22.1(％)

　　

残留強度に対して

　　　

晦＝2.75,烏＝0.86,ら＝10.1(％)，z佃＝12.3(％)

　

強度定数（£，βの意味を考察してみる。(zはが＝ぢ＝lk9／ｄのときの‘7の値に対応し

ており，粘着力どに準ずる性格をもっている。一方，βは拘束圧によって変化する内部摩

擦角と関係づけられる量で，もしもβ＝１であれば，ｇとだの関係が線形であることと等

価であり，この場合にはＭｏｈr－Ｃｏｕlombの破壊規準に一致する。換言すれば, Mohr -

Ｃｏｕlombを破壊規準に用いた場合，βの値が１に近いほど近似度が良くなることを意味

している。

　

第３章３－６で述べたように，図3-16 (a)と図3-17 (a)で決定された破壊規準を用いて

図3-11 (a)ならびに図3-12 (a)の最大および残留強度線を求めた。一般に岩石質材料の最

大強度線は図3-11 (a)中の点線のように曲線となることが多く, Mohr- Coulomb の規準

を用いる場合には強度定数ｃ',φ'を決定することが難かしくなる。しかし，式(3-4-1)

の破壊規準を用いるとこの問題は解消される。

　

なお，式(3－4－1)を用いるとが＝０，すなわち平均拘束圧が０の場合には強度がｑ＝

Oとなる。これは材料の引張り強度をＯと仮定することに相当しており，地質分離面など

の弱面の存在することが多い岩盤に対しては妥当な考え方であると思われる。

　

図3-17(c)は平均有効応力喘の代りに残留強度を用いて，残留強度と体積ひずみz･の

　　　　　　　　　　　　　　　　　　

－68－



関係を与えている。当然のことながら，図に示されるようにそれらの間にも線形関係が成

立して，喘－z'関係と同様2本の直線で表わされることが明らかである。

　

地盤材料の破壊規準は応力の第１不変量である平均有効応力屯よりも，最大ならびに

最小主応力の平均値賜＝(当十喝)／2を用いて，び2＝叫一喝)／2との関係で与える

方が三次元応力場へ拡張して議論を行う場合には，適応性のよいことが知られている。図

3-18は図3-16 (a)と図3－17(ａ)を賄と･７／２の関係として求めなおした図である。図よ

り明らかなように･７／２と陥の間にも式(3－4－1)など

と同様，次の関係が成立する。

　

最大強度に対する規準

　　　　

(の／2吼0)加融＝卵(‰／陥o)ｙ

　　　　　　　　　　　　　

陥＜先行履歴応力

　　　　　　　　　　　　　　

………(３－４－５)

　

残留強度に対する規準

　　　　

(び2吼o) ｒｅｓidｕal＝α/(％／(‰)／Ｖ

　　　　　　　　　　　　　

％＞先行履歴応力

　　　　　　　　　　　　　　

………(３－４－６)

　

ここに，陥o＝単位圧力＝１ｋ９／ｄ，また，強度定数

は大谷石に対して次のように求まる。

リ= 3.95 , /?/=0.56

吟＊ニ1.07，々＝0.87

4-2

　

地盤材料の破壊規準に関する一考察
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図3－18平均応力らを用いた

　　　　　

破壊規準

　

（ａ）最大強度（b）残留強度

　

軟岩の力学挙動を概観すると，先に述べたように土質材料はもとより硬岩の力学挙動と

定性的に変るところはない。地盤材料はすべて，ひずみ硬化一軟化（場合によってはひず

み硬化のみ）を示す弾一塑性体で，ダイレイタンシー特性を示す材料であるといえる。で

は地盤材料間の差異はいったい何であるのか，ここでは破壊脱準のみをとりあげて論じ，

一つの考え方を示してみよう。

　

図3-19は破壊規準の模式図である。本研究に用いた大谷石に対しては，ひずみ硬化一

軟化の力学挙動からひずみ硬化のみへと変わる拘束圧を与える先行履歴応力（図中のＡ点）

が％＝50 kfl/ciiであって10の１乗のオーダーであった。粘土では通常10のO～－1乗
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のオーダーであろうし，新鮮な花陶岩などの硬岩では10

の３乗のオーダーとなる。

　

したがって，対象とする地盤材料の先行履歴応力がわ

かると，考慮すべき拘束圧内で，その材料がいかにふる

まうかを定性的に推定することは容易になる。

　

この観点に立脚すると，次の仕事は種々の地盤材料に

対して，先行履歴応力と強度定数(Z，βを求めることに

ある。

　　

4－3

　

岩石の強度と岩盤の強度

　

実際に土木工事の対象となるのは地質分離面など，不連

続面を含まない岩石であることは皆無に近い。ところで，

ある岩石を対象とするとき，その岩石の先行履歴応力以下

の拘束圧下においては，せん断によって破壊し最終的に到

達する残留強度状態は一つの破断面が生じて，それに沿っ

てすべっている状態である。換言すれば，不連続面によっ

て岩石の力学挙動が完全に支配されている状態を再現して

いるときであると考えられる。さらにこの場合，供試体中

５，

？

ｊ

－

２「

Ｈ

　　　　　

MEAN STRESS　log(a)

図3-19地盤材料の破壊規準

５．

？

ざ

ー

o

　　　　　

MEAN STRESS　log(On)

図3－20岩石の強度と岩盤の

　　　　　　

強度

に生ずる破断面の方向は最大主応力（圧縮応力）の作用方向に対して最もすべり易い方向

にあるから，この状態における強度は不連続面を有する岩盤の強度であるとしても，その

最小値に相当するものであろう。すなわち，岩盤強度の下限値は岩石供試体の三軸試験で

求めた残留強度と一致するはずである。

　

図3－20にこのことを模式的に示した。図は岩盤強度の上限値は岩石（不連続面を含ま

ない）の強度，その下限値が岩石の残留強度に相当して，岩盤の強度はその範囲内にある

ことを表わしている。

　

この点に関しては資料の集積，とくに既存の不連続面を有する供試体を用いた実験を行

うなどして定量的な問題の把握が必要である。しかし，岩石の三軸試験を行うならば，残

留強度までを求めておくのが望ましい。とかく硬岩から成る岩盤を扱う際，岩石の室内試

験結果を軽視するきらいがあったが，上記の点を勘案することで，室内試験結果のもつ意

義を再認識すべきであることを強調しておきたい。
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第５節

　

軟岩の時間依存特性

　

材料の強度はせん断試験に用いるせん断速さ（ひずみ速さ）によって変化する。これは

材料が時間依存性を有することの１つの事象である。また材料に一定の応力を作用させる

と変形は時間とともに増大する。これはクリープ変形として知られている。このような材

料の時間依存性をまとめてみると以下のようになる。9ヵ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

－71－

が，この種の関係式を用いる場合には，最大ならびに残留強度状態を規定することになる

式中の定数庖£を式（3－4-1）と式（3-4－3）により，平均有効応力喘の関数として与

える必要があることを述べておく。

ここに、、/‾271‾:応力の第２不変量、、/27f.塑性ひ

　

図3-21ひずみ硬化一軟化

ずみ第２不変量をそれぞれ示している。

　　　　　　　　　

雛読就昌回詰尹と

　

本論文ではこの構成式の是否についての議論は省く

　　　　

せん断弾性係数Ｇの関係

　　

4－4

　

ひずみ硬化一軟化に対する制約条件

　

先行履歴応力より低い拘束圧のもとにおける力学挙動を記述する構成式はひずみ硬化一

軟化型の応力－ひずみ関係と体積膨張を表現できるものでなければならない。この問題に

ついて過圧密粘土に対する構成式を含め研究24淵を行ったが，ここではある一面からの問

題のとらえ方について検討してみた。

　

図3-21 (a)はひずみ硬化一軟化型の応力－ひずみ関

係の模式図である。図に示すように，軟化過程の直線

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

５．

部分の勾配を軟化時のせん断弾匪係数Ｇ‾(この過程はふ

弾性変形ではないが，せん断弾性係数Ｇに対比させる

意味でこのように定義づけた)を導入して，せん断弾

性係数Ｇとの関係を調べてみた。その結果が図3－21

(b)である。図から特定の関係，傾向は見出せないが，

平均値としてＧの1／5程度の値をとるようである。

　

PrevostとHoeg99はひずみ硬化一軟化型の応力－

ひずみ関係を次のように塑性ひずみの関数として与え

た。

√271‾＝/1
召(、/了可)2十匹

（３－４－７）



　

（1）材料は一定応力条件下ではクリープ変形を，一定ひずみ条件下では応力緩和挙動を

を示す。クリープは材料の内部構造の粘性抵抗によって定まるある速さで生ずる時間に依

存するせん断ならびに体積変形である。

　

（2）材料は標準的なせん断試験（土質材料では1％／1ninのせん断速さで行われる試験）

で得られる強度に比較して，それより小さな応力であっても載荷を持続すると破壊に至る

ことがある。これをクリープ破壊と呼ぶが，逆にある応力以下ではクリープ破壊を生じな

い応力の限界もある。クリープ破壊が生ずる場合には，クリープ破壊に至るに要する時間

の対数はクリープ載荷応力が小さくなると逆比例して増加する。

　

（3）材料は先にも述べたようにせん断時に用いるひずみ速さが速いほど大きな強度を与

える。

　

軟岩は硬岩に比較して，このような時間依存匪挙動が顕著である。したがって，軟岩を

対象とする構造物を建設する場合には，長期的変形についてはむろんのこと長期強度を把

握することが必要である。本節では大谷石を用いたクリープ試験結果にもとづいて，軟岩

の時間依存性について考察してみる。

　　

5－1

　

排水クリープ試験

　

表３－５に示すように，排水

クリープ試験は初期側圧5 ,15

kg/cmの２つの場合に対して，

所定の軸差応力((y1－(y3)を一

度に載荷する方式で行った。

　

図3－22は側圧5 kg/cmに対

する結果を(ａ)に偏差ひずみ61一

時間関係. (b)に体積ひずみz,一

時間関係，(ｃ〉に平均有効応力脳

一時間関係をクリープ応力(軸

差応力((JI-(73))をパラメータ

ーとして，それぞれ示したもの

である。図から，クリープ応力

表3-5 クリープ試験条件

排水ならびに

　(載荷方法)

側圧厚k9/d）

旺密圧力屯Ｄ

クリープ載荷応力

(゛にら)(㎏/d)

排　　　　水
　(一段載荷)

５

20
30
42
45
47
50
54

１５
２０
５５
６０

対陣(二股載副　　５ 55 , 60

非　排　水
　(一段載荷)

１５

２０
３５
６０
７７

の大小がクリープ変形挙動に影響を与え，104分の時間内に限ると■ 45k3/'cm以上の軸差

応力下では最終的にクリープ破壊に至り，また，クリープ破壊が生ずるまでの時間は応力

の増大とともに減少することがわかる。また，初期に体積圧縮傾向を示すが，次第に膨張
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に転じ，クリープ破壊に至る場合は破壊直前

に急激な体積膨張が生じる。図3－22(ｃ)はク
S? l.^i

リープ変形過程の平均有効応力がいかに変化

　

j 1.2

するかを表わしている。破壊直前の急激な上

　

9
1.0

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

む;
昇（間隙水圧の減少）部分を除くと試験期間

　

o 0.8

中ほぼ一定に保たれている。したがって，低

　

S o°6

拘束圧下（先行履歴応力以下）の排水グリー

　

S

　

0.4

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

0.2
プ試験は有効応力一定という条件のもとでの

クリープ挙動を与えるものと考えてよい。

　

図3－23は15kg/cmの側圧に対する結果を

偏差ひずみ一時間関係として示している。こＥ

のクリープ時間内で破壊に至るのは((71－(73)§

= 60ka/cmの場合である。図に示さないが側ａ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

日
圧5kg/c!iiのときと同様，破壊直前に急激な自

体積膨張が生ずる。

　　　　　　　　　　　　

g

　

図3-24は図3－22および図3－23のひず

み一時間曲線から等時曲線として求めた応力

　

０．３

　

０．２

　

０．１

　

０

-0.1

-0.2

-0.3

－ひずみ関係を各側圧に対してそれぞれ示し

　　

30

たものである。ある応力（図中の応力－ひず

み関係の急激な変曲点）以上では塑性流動が

顕著になり，それに対応して体積が圧縮から

膨張に転ずる。その限界応力は側圧5 kfl/cm

ａ

Ｗ

ｉ゛

１．６

１．４

１．2

1.0

0.8

Uﾐ

０

１
10

　　　

102

TIME t (mm.)

103

　　　

104

y，

'ｂ揖

10

ａ

図

０

１

（71 － °3- 54 kg/ｃｍ2

TIME (mln.)

　　　　

心=5 kg/cm^　（b）

Ｔ工ME (rain.)

kg/cm^

　

50

10 102 103

　　　

104
TIME ｔ (min.

3－22側圧b＼s.9/ciの排水クリープ試験結果

（ａ）偏差ひずみ一時間関係
（b）体積ひずみ一時間関係

（c）平均有効応力一時間関係

で約40k9大乱15k9/ciiに対して55 k9／

ｄ程度である。この限界応力を静的降伏応

力とよび次章において，構成式を誘導する

際に重要な役割を果すものである。すなわ

図3-23

　

数15起原昌昌詣゛

　

ち，静的降伏応力以下では最終的にグリー
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プ変形が平衡状態に至って落着くが，これ以

上の軸差応力では終局的にクリープ破壊が生

ずるものと考える。

　

静的降伏応力以下でも変形は時間とともに

増加する。これを粘弾性的な変形と考え，そ

の一つの表現方法として図3-24に示す応力

－ひずみ関係の時間的変化を調べてみた。す

でに述べたように，せん断弾性係数Ｇは式

（3－3－7）から。

　　　　

Ｇ＝二九宍ぐ泣－……（3－5－1）

で与えられる。すなわち，応力－偏差ひずみ

関係の初期直線部分の勾配の１／３の値とし

て決定できる。一方，体積弾性係数尺は側圧

を一定に保つ試験（（73＝一定）の場合には平

均有効応力屯は軸差応力（（yl－（y3）の増分

の１／３に相当する値だけ増加するから式

（3－3－6）を用いると次式により決定できる。

尺＝
＿堕Ｌエ(ai-ff,)

　

Z･

　　　　　

3 Z･

L，

ぎ

I. 40
Ｓ

20

０

１

乞

き

60

f40

　

肖
Ｓ

20

　　　

0.2

　　　

0.４

　　　

0.6

　　

0.8

VOLUMETRIC AMD DEVIATORIC STRAINS゛・e1（Z）

　　　　

0.2

　　　

0.4

　　　

0.6

　　　

0.８

VOLUMETRIC AND DEVIATORIC STRAINS V･e, (%)

としての応力－ひず

　　

(b)側圧15k9/を11

……………（３－５－２）

1.0

ＫもＧと同様に，図3-24の応力一体積ひずみ関係の初期の勾配の１／３の値として求め

られる。ヤング係数£，ポアソン比ｙは式（3－3－8）でＫ. 　Ｇの値を用いて計算できる。

　

これらの式により時間とともに変化する弾性係数を求め，その結果を表３－６にまとめ

たが，表には後述する非排水試験の結果および比較のため通常のひずみ制御によるせん断

試験によって得られた試験結果とともに与えてある。

　

表からつぎの結論が求まる。

　

（1）せん断弾性係数Ｇは時間とともに減少する（せん断変形は時間とともに増加する）。

　

（2）体積弾性係数尺は圧密による時間の効果を考慮すると，粘弾性状態においては時間

的変化は生じないと考えられる。

　

（3）ポアソン比は0.1～0.2の値となる。
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表3－6 クリープ試験から求まる弾性係数の時間変化゛

排　水

条　件

側　圧

(k9/d)

時　　間

　(分)

Ｇ 瓦 £
μ

103(k9/d)

排　水

５

　10

　102

　103

5×103

4.60

4.33

3.88

3.60

4.22

3.92

4.07

4.51

10.12

　9.49

　8.82

　8.54

0.10

0.10

0.14

0.18
排水せん断 3.47 4.55 8.30 0.20

15

　10

　102

　103

5×103

5.70

5.56

4.90

4.61

12.35

　5.65

　5.80

　6.06

14.81

12.55

11.47

11.04

0.30

0j3

0.17

0.20

20 排水せん断 5.05 5.88 11.78 0.17

非排水
15

　10

　102

　103

5×103

4.19

3.92

3.51

3.37

一

一

-

-

12.58

11.77

10.53

10.10

-

-

一

一

20 非排水ｾﾞん断 5.21 15.63

゛弾性係数はクリープ載荷応力（周一町）＝

　

20k9/ciiに対するひずみを用いて算定した。

　　

5－2

　

非排水クリープ試験

　

表３－５に示す条件で非排水クリープ試験

を行った。図3－25は側圧15k9／ｄの試験結

果を. (a)に軸ひずみ一時間関係. (b)に平均有

効応力一時間関係として与えたものである。

この結果，((71－(J3)ニ77 kg/cmの場合はク

リープ破壊に至り，またすべての試験におい

E 1.0

ご0.8

i O･
9

o.

心１

ｌ

Ｗ

て平均有効応力が時間とともに増加（間隙水-♂26

圧は減少）していることがわかる。

　

試験結果をより詳細に検討するため図3－

26に準備したが, (a)に等時曲線としての応力

一軸ひずみ関係，（ｂ匹等時曲線として求まる

間隙水圧一軸ひずみ関係をそれぞれ示してい

る。顕著な塑性流動が生ずるのは少なくとも
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TIME t (mln.)

　　　　　　

TIMEt (min)
図3-25非排水クリープ試験結果

　　

（ａ）軸ひずみ一時間関係

　　

（b）平均有効応力一時間関係
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図3-26非排水クリープ試験結果

　

（ａ）等時曲線としての応力－ひずみ関係

　

（b）等時曲線としての間隙圧－ひずみ関

　　

係

80

（３）１

　　　　

Ｕ

　　　

・６０

　　　

μ

　　　

－

　　　　

ｆｎ

　　　　

り

　　　　

｜

　　　　

一一
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Ｓ
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０

０

１．０

　

－０．３
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０

Ｅ

し

１

ヤ
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χ ： Failure

10 20

卜－－－・－χ (ａ)

CD-Test CU-Test

　

び“

　

‘‾‘- °ml°5kg/ciii2

●--･･ “‾゛‾(il'15kg/ｃ゛2

Drained Shear Test

　　　　　

l

　　

__工

　　　　

30

　　　

40
MEAN EFFECTIVE STRESS ％ (kg/cm2)

50

軸差応力が60k9/cm以上の場合で，同一側

　　　

ｷ琵脳紘望≒
)ｎｎ。

圧の排水クリープ試験における55k9/ciiと比較すると軸差応力は大きな値が必要である。

単に応力の大小のみでこのことを論ずるのは無理であって，破壊規準であるから応力のみ

ならず，応力と体積変化の関係についても同時に検討することが必要である。

　

図3－27は排水ならびに非排水クリープ過程の有効応力と体積変化を示したものである。

すなわち，(ａ)に有効応力の推移を与えているが，実線で示す排水クリープ経路の右方向へ

の変化は圧密過程に対応する部分と図3 －22(ｃ)に示す破壊直前の制御不可能な平均有効応

力の増加の２つの理由による。また，点線で表わす非排水クリープ経路は先に述べた試験

中に平均有効応力が時間的に増加することに対応して右方に移動する。図中には参考のた

め排水せん断試験の結果も与えている。この図は非排水クリープ試験の方が大きなクリー

プ強度を与えることを明らかに示している。

　

さて，図3－27(b)をみてみよう。横軸に平均有効応力，縦軸に体積ひずみを下向きに圧

縮側となるようにとり，体積変化の様子を表わしている。非排水の場合は体積変化が生じ
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２

TIME

:

（1031nin？

図3-28クリープひずみ速さの時間変化

　　

(粘弾性領域)と挙動の近似方法

０

ないから脳軸に平行な経路となる。ｲ也方，排水条件ではクリープ初期に圧密による体積

圧縮が，クリープ破壊に至る場合は破壊直前に急激な体積膨張が生ずる。図3－27(b)に示

すように，破壊状態が点線で与えられるものとする。すなわち，体積膨張が生じて破壊す

る場合には破壊時の平均応力屯が小さくなるから,破壊強度が小さくなる。同一の拘束圧

　

(例えば(y3＝5k9Ani)による排水と非排水試験を考えてみよう。非排水条件下では体積

変化が生じないが，排水条件であると破壊時に体積が膨張するため，破壊時の平均応力喘

は小さくなるから強度も非排水の場合に比較して小さな値となる。これらは図3-11にお

いて論じた事実と一致しており，破壊規準は応力とひずみの関係としても与えるべきこと

を示している。

　

図3-26(b)は。クリープ過程において間隙水圧がいかに変化するかを示しており，一旦

上昇した間隙水圧が，時間とともに減少している様子がわかる。これはせん断による体積

膨張の生じていない低い応力レベルにおいても認められる挙動である。供試体は第３章３

－１で述べたようにして準備され，圧密過程で5 kfl/ciiのバックプレッシャーを適用して

いる。したがって，この挙動の生ずる理由として，排水試験の場合は試験過程中間隙水圧

はほぼ5 kg/ciiifこ保たれるが，非排水条件では過剰間隙水圧の発生により5ka/cii以上に

増加するためではないかということである。すなわち，供試体内に間隙水の浸透していな

い間隙(dead pore)があり，間隙水圧がこれまでの最大値であった5 kfl/cd以上になる

とdead pore への浸透が始まり，一旦増大した間隙水圧は逆に減少しだすのではないか

という考えである。これが正しい理由であるとすれば，気乾試料を飽和させて行う試験の

一つの問題点となる。

　

なお，図3-26 (a)から求めたせん断弾性係数Ｇ

は表３－６にすでに与えてある。

　　

5－3

　

クリープひずみ速さの時間的変化

　

クリープ試験結果によって，応力－ひずみ一時

間関係を求める場合には，クリープひずみ速さの

時間的変化に基づいて行うことが多い。構成式を

誘導するための資料を準備することを目的として

ひずみ速さが時間とともにいかに変化するかを調

べてみる。

　

排水クリープ試験のうち，破壊に至らない場合

のクリープひずみ速さを軸差応力で正規化して縦
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軸に対数で与え，横軸には普通目盛で時間をとって求めた図が図3－28である。図から，

側圧の大小によらずクリープひずみ速さが時間とともに減少する様子がわかる。この時間

的変化は図中に示す２本の直線の縦距の和として近似的に表わすことができるが，次章の

構成式を誘

導するとき

に改めて論110‾4

　　　　　　

こ;

ずることに二

　　　　　　

゛ω

　　

¶

する。図3 I '°

-29(a)バb)§

　　　　　　　

Ｈ

　

-6
はクリープ；10

破壊に至る

場合のクリ

ープひずみ

速さの時間

的変化を示

している。
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゜1’゜3（kg/ｃｍ２）
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2

　　　　

3

TIME t (lO-"-min.)

図3-29

　

クリープひずみ速さの時間変化（粘塑性領域）

　　　

（ａ）低応力レベル

　　

（b）高応力レベル

クリープ荷重を載荷した後，ひずみ速さは急激に減

　　

10-*
少するが，やがて定常状態に至り，最終的にはひず

み速さが加速し破壊する。この定常クリープひずみ

速さと軸差応力の関係を求めた図3－30において，

ひずみ速さの対数と軸差応力が比例するという関係

のあることがわかる。

　

10‾がｎｉｎのひずみ速さが十分

小さい値と考えてよいかどうかの問題は残るが，図

中２本の直線と10 >fnin一軸との交点の値, 39k9/

ｄと52.5k9/cmは図3－24の変曲点として与えた静

的降伏に等しい値であると考え，この値を次章の構

成式誘導の際に用いることにする。

１

亀1,'5

10｀6

　

－

10

10‾8

30

　　　

40

　　　

50

　　　

60

DEVIATOR STRESSりー（y3（k8/ｅｍ２）

図3－30

　

定常クリープひずみ速

　　　　　

クリープ応力との関係

さと

,|

　　

5-4

　

クリープ破壊

　

材料は標準的せん断試験（土質材料では196/mmのひずみ速さ）で求まる強度よりも小

さな応力ではあっても持続して載荷すると破壊に至る。すなわち，静的降伏応力以上の応

力を持続して載荷するとクリープ破壊を生ずるが，クリープ破壊に至るまでに要する時間
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図3－31

　

ひずみ速さの時間変化

(ａ)偏差ひずみ速さ(b)体積ひずみ速さ

を知る手段はないかという問は，地すべりが発生する時刻を予知して列車事故を未然に防

いだという斉藤)4)による先駆的な仕事にみられるように，施工管理において重要な問題で

ある。この点に関しては定常クリープひずみ速さと破壊に至るまでの時間の間に関係があ

ることが知られている予9卵4)図3-31は側圧5ka/crfの排水クリープ試験結果を，ひずみ速

さと時間の関係として両対数紙上に求めたものである。(ａに偏差ひずみJIの時間変化を，

(b)に体積ひずみ速さ;の時間変化をそれぞれ与

えている。なお，体積ひずみ速さは初期の圧密

過程を除いて，クリープ破壊に至る体積膨張過

程のみを示している。

　

偏差ひずみ速さは時間とともに直線的叫減少

するが，破壊に至るものはやがて定常クリープ

状態を経て加速され破壊に達する。後述する塑

性流動過程のダイレイタンシー比(;パ1)は定

常クリープ状態の値を用いている。

　

表3－7は排水クリープ試験の結果得られる定

へ
W

　

j'o

j

０．５

０

●

一一

○

　

○

□

　　　

□

　　　　　　　

Ｏ

Ｑ-～～～

　　　

○

　　　

●

び;1(kg/ｃ°2)

　

5

15

●

　　　

●

／"

e1Ｓ ･=la

○

　

□

●

　

鵬

40

　　　　　　

50

　　　　　　

60

　　

2
DEVIATORIC STRESS (゜KJ ) (kg/c°）

図3-32定常クリープならびに加速グリー

　　　　　

プ開始時のひずみと応力の関係

常状態ならびに破壊時の状態をまとめたものである。表中の添字sは定常状態，なは定常

状態開始時間を，剛ま加速クリープ開始時を，またｒは破壊時の値をそれぞれ示している。
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表3－7

　

クリープ試験結果（定常クリープ状態とクリープ破壊）

‰

(k‰)

((7げ3)

(嗚)

ﾔJ3 61s
(%)

　　６沼

(]/min)

　　　むＳ

(1/min) ‰
　ら

(min)

61α

(％)

　仙

(min)

り

(min)

ら･4･

(10-3)喘

５

54
50
47
45
42

2.35
2.30
2.27
2.25
2.20

0.75
0.60
0.64
0.53
0.51

1.97×10こ4
3.80×10-5

3.67×1E6

5.44×1077
8.70×1{ﾄﾞ8

-0.98×10-4

-1.27×1{戸
-1.84×1(戸

-3.78×1(回
-1.60×10-8

0.50

0.33
0.59
0.70
0.18

　7
　20200

16004290

0.99
0.82

0.95
0.87

　－

　21
　70
1000
7116

　－

　28115

1565
7716

　－

5.52
4.37

5.74
4.20
　－

15 60
55

1.71
1.65

0.75
0.57

2.30×1『7
8.90×1（ﾄﾞ8

-1.97×10-7

-8.00×1〔ﾄﾞ8
0.86
00 49604245

1.061
　－

17300
　－

21000

　－

4.83

　－

　

まず，定常クリープ開始までのひずみ量61sと加速クリープ開始時のひずみ量61αが応力

とどのような関係にあるかを調べてみると図3－32が求まる。ばらつきはあるが，少なく

ともひずみが61α＝0.9％の値になると応力状態にかかわらず，加速クリープは生ずるとい

える。定常クリープ速さJlsとクリープ破壊時間与および加速クリープ開始時間4zの関係を

側圧5kg/ciiの場合について求めてみると図3-33が得られる。明らかにJlｓと47あるいは

ら･は逆比例関係にあって次式のように表わされる。

　

この関係式を用いて側圧15k9/cii, (ff,-(7,)=

60kg/ciiの破壊時間を推定してみるとら｡= 2.16×

104分となる。実験結果はら｡= 2.1×104分であるか

ら，側圧の大小にかかわらずこの関係が成立するこ

とがわかる。

　

なお，クリープ破壊に至らない場合，図3-31 (a)

の直線関係は次式で与えられる皆

づ
６ (Ｚ

61（j

(JI

－

(yl

-

(73)

］

= ― m Iれ（づこ）

ら

　

Ｃ

　

岬ｉ

　

日
ぺ
Ｈ
Ｗ

　　

４
．ｒ１０

叫ヨ

ぴ3
M
3

1o｀5
Ｈ
tn

ｌ
Ｓ
ｌ

10-^

自

10'7

　　　　　　　

TIMEt (min)

図3-33定常クリープひずみ速さと

　　　　

加速クリープ開始時と破壊

　　　　

時との関係

　　　　

……………（３－５－４）

ここに，゛1(ら，(71－(73)はある基準時間jl(たとえば１分)における偏差ひずみ速さで

軸差応力(aj-ff)の関数として表わされる。この材料に対して，図3－31(ａ)から，ｓ＝

0.95が求まり，大阪粘土のm= 1.00, London clayの現二0.93などと近い値となる。
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第４章

　

軟岩の構成式

　

第１節

　

概

　　

説

　

第３章は大谷石を用いた実験を行い明らかにした軟岩の力学挙動について論じた。その

結果,定性的には何ら土質材料の力学挙動と変らず｡それらの差異は類似の挙動を示す拘束

圧の範囲の大小ということのみであると考えられ，土質材料，軟岩，硬岩，を一線上に並

べることにより，地盤材料の力学挙動を統一的に記述できる構成式を求めるための基盤が

構成されたものと考えられる。

　

本章においてはまず，軟岩の弾一塑性挙動に着目した実験によって塑性降伏応力の決定

方法を示し，それによって塑性降伏関数の決定を行う。ついで，低い拘束圧のもとでは前

章で明らかにした軟岩が，体積膨張を伴う時間依存性挙動を示すという事実に基づき，軟

岩を粘弾一粘完全塑性体と考えPerzynaの理論を適用することにより構成式を誘導した。

この際，静的平衡状態に対する応力－ひずみ関係は弾一完全塑性体であると仮定している

ため，ひずみ硬化一軟化挙動を考慮に入れておらず，弾一塑性体で時間依存性とダイレイ

タンシー特性を有する材料であると考えて軟岩を扱ったものである。さらに硬軟を問わず

岩石は拘束圧が先行履歴応力以上になると，せん断過程において体積圧縮を伴うひずみ硬

化を示すようになる。したがって，本章で求めた構成式は体積膨張を伴う挙動を対象とし

ているから，その適用は先行履歴応力以下の拘束圧の範囲内に限られている。

　

第２節

　

塑性降伏関数の決定

　　

2－1

　

繰返し載荷試験と降伏応力の決定

　

弾一塑性体理論の定義に従って塑性降伏応力を決定するために，繰返し載荷一除荷試験

を行った。この試験は10㎏几niの等方応力で圧密した後，側圧(y3を一定保って，排水条

件のもとで軸応力(71を繰返し載荷，除荷するものである。図4－1(ａ),(b)は，その結果求

まる軸差応力と偏差ひずみならびに体積ひずみとの関係を与えたものである。繰返し載荷

一除荷の方法は図4-l(a)に示すようにlOkg/dで等方圧密した試料を，まず２の応カレ

４ルまで載荷した後，再び元の等方応力状態３まで除荷する。その後，先の２の応力レベ

ル以上の４まで載荷を行い，また５の等方応力の状態まで除荷するという方式を続けるこ

とにより，載荷一除荷の過程で永久変形(塑性変形)が顕著に生ずる応力をとらえようと

するものである。

　

実験結果をみると，軸差応力が40k9／ｄと60kfl/cmの間，すなわち，６と８の応カレ
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ベルの間にせん断および体積変形双方に永久呵

変形が明確に生ずる応力値のあることがわかミ60

る。むろん，その応力状態以下ではあっても

　

ン

若干の永久変形は生じているが，それ以上に

　

i

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

S;
達することによって生ずる永久変形に比較すS 20

ると無視できる量である。

　　　　　　　　　

Ｒ

　

図4 - 1(a)の軸差応力－偏差ひずみ関係を

両対数紙上にプロットしなおした図４－２を

みると，明確な折点が６～８の応力レベル間

に求められる。本論文においては，この折点

の応力値をもって塑性降伏値と定義づけるこ

とにする。この決定方法は村山と柴田紳が粘

土の上限降伏値を決定するのに用い. Singh

and Ｂｅａｍｆｏrd99も岩石の長期強度を決定す

るのに用いている。いずれにしても，６と８

の応力レベルの間に永久変形が顕著となる塑

性降伏応力の存在することが以上の議論より

明らかである。

2-2

　

ひずみ硬化と後続降伏面

ﾌﾐ

DEVIATORIC STRA工Ｎe.（Z）

VOLUMETRIC STRAIN v（Z）

－１

　

繰返し載荷試験過程

）応力－偏差ひずみ関係
）応力一体積ひずみ関係

　

⌒
こS

102

　

ヽ-

　

y

ここでは，第２章２－２で論じたように，弾一塑

　

E 10

性理論における後続降伏曲面の特性，すなわちひず

　

自

み硬化による降伏曲面の拡大について検討を加える

　

ｓ

　

１

ため以下の実験を行った。
DEVIATORIC STRAIN eiC≪

　

図４－３(ａ)に示すように,5k9/ヨで等方圧密し　　図４－２　塑性降伏応力の決定方法

た１の状態から応力制御による排水せん断を行って，初期降伏応力(図４－３(ｄ)で決定)

以上の２の応力レベルまで載荷する。その後，３の応力まで一旦除荷し，軸差応力を一定

に保って平均応力屯を４まで増加させ，その応力状態から５までせん断を行う。図4－3

(b),(c)はこの過程の軸差応力－偏差ひずみと軸差応力一体積ひずみ関係を与えている。

　

さて塑性降伏応力をこの載荷一除荷一再載荷過程で求めてみる。すなわち，１→２と４

→５のせん断過程における降伏値は図4-Kb)を両対数紙上に求めた図4-3(d)の折点の

応力値として決定される。このように求められた降伏点を図4-3(a)にI.Y.P. C初期降
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伏点）とＹ･

　

呵

P｡としてそ

れぞれ，載

荷経路上に

示している。

　

図２－２

で説明した

ように２の

応力点は＆

点に, Y.P.

はｄ点に対

応すると考

えてよいか

ら，これら

２つの応力

状態は同一

の降伏面上

にあること

になる。そ

こで，この

２つの点を
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Ｗ
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呂
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-4
､S

102
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VOLUHETRIC STRAIN V (%)

　　　

Ｕ.1

　　　　　

1.０

DEVIATORIC STKAIN e, (%)

図４－３

　

応力経路を変化させる載荷試験による降伏面の拡大

　　　　　　

（ａ）載荷経路と降伏面

　　　　　　

（b）試験過程の偏差ひずみの変化

　　　　　　

（c）試験過程の体積変化

　　　　　　

（d）降伏応力値の決定

結ぶ直線により便宜的に対応する降伏面を表わしている。このI.Y.P.とY.P.を図4 - 3(bl

(ｃ)の応力－ひずみ関係中に矢印で示すが，とくに図４－３(ｃ)の体積ひずみの変化に注目す

ると，これらの降伏点が全体積変化の膨張に転ずる応力レベルにほぼ対応していることは

前節で示したとおりである。

　

なお，降伏関数を決定する際に用いるnormality rule を検証する意味で図4-3(a)に

塑性ひずみ増分ベクトルの方向を与えている。ただし，矢印は単に方向を示すものであっ

て，ひずみ増分の大きさを与えるものではない。これから, normality rule (降伏曲面と

塑性ひずみ増分ベクトルとの直交性)がほぼ成立することが理解できる。

　

図4-4(a), (b)は同様の目的で実験によって求められた降伏面の拡大の様子を示してい

る。図4 - 4 (a)は載荷一除荷一載荷を喘を減少させる方向で２サイクル行なった結果を，

また(b)は喘を増加させる方向に３サイクル行った結果をそれぞれ与えている。
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以上をまとめるとつぎのようになる。

　

（1）実験に用いた軟岩はひずみ硬化によっ｀

てその降伏曲面が拡大する。

　

（2）後続降伏面は屯と非線形の関係になる。

　

ここでは最大強度に至るまでのひずみ硬化

過程のみについて議論した。しかし，前章で

論じたように低拘束圧下ではひずみ軟化が最

大強度に到達後生ずることが知られているが，

１

１

－

Ξ３０

Ｊ

　

･4

　

り

W

本論文の構成式はひずみ軟化を対象としない

　

ミ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

き

ことを断っておく。

　　

2－3

　

塑性降伏関数の決定

　

前節の実験結果により，塑性降伏応力に達

するとせん断変形ならびに体積変形も顕著な

永久変形を示すことが，また拘束圧が大きく

20

10

　

0

40

Ξ

　

30

デ

･･
Ｑ
ご20

ぴI
M

tn

10

なると前章において示したように，塑性体積

圧縮を生ずることが明らかとなった。しかし，

　　

図４－４

本論文では先の塑性降伏の決定方法を用い

　　　　

る

(a) aに

（b）こ

MEAN STRESS 心（kg/ｅｍ２）

慾AN STRESS　心（kg/ｃｍ２）

させる載荷試験によ

に変化させた例
|に変化させた例

塑性体積膨張の生ずる応力範囲内に限定して考察を進める。

　

さて，降伏関数の決定は以後の構成式の誘導に直接関連づけるために，塑性理論におけ

るassociated flow rule が成立するものとして行う。

　

第２章３－１で論じたように，軟岩を等方材料と考えその降伏関数は応力ならびに塑性

ひずみの第３不変量に関係しないものと仮定すると, normality ruleは式（2－3－4）で与

えられる。

　　　　

防／，可可＝－ｄ（√ihVdo'

　　　　　　　　　　　　

…………（２－３－４）

式（2－3-4）の左辺が応力の関数として与えられる

と，式（2－3-4）は応力のみの微分方程式となるか

ら，積分可能となって降伏関数が決定されることは

先に述べたとおりである。

　

そこで，降伏した後は，全ひずみから前章で求め
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初期降伏時の降伏応力と

　　　　

塑性ひずみ増分比の関係
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たせん断ならびに体積弾性係数を用いて計算した弾性ひずみ成分を差引いたものが塑性ひ

ずみであるとして，初期降伏直後の微小塑性ひずみ増分ぬﾊﾟ），加rの比加シ加rと初期

降伏応力((71－(73)りの関係を求めてみると図４－５となる。図から，それらの開には次

の関係式が成立することがわかる。

らｰらニー飢一斗 )十((JI －(73)C （４－２－１）

ここに，かと((Jj-(J3)cは材料定数である。

　

なお，図には式（4－2－2）で表わされるDruckerとPrａｇｅｒgQが与えた一般化したvon

Misesの降伏規準と式（4－2－3）で示されるMohrの放物線型の降伏規準を点線で与えて

いるが，いづれも実験結果を表わすことができないことがわかる。

/'＝ぐ喘十√l‾万一ん＝０

/'＝(、/1‾7i)2十ぐ喘－ん＝０

（４－２－２）

……………（４－２－３）

ここに，式中のぐは材料定数，ゐはひずみ硬化パラメーターである。

ところで，土質材料ではdv''/de^と応力比〔((71－ら)ぜ

/％〕の関係づけを用いることが多い。図４－６はその関

係を示したものである。やヽヽばらつきはあるが，次の直線

関係が成立することが明らかである。

　　　　

_! '―= a (一等）十（こ≒ﾐyＬ）じ

（４－２－４）

こごｃ，αと〔((yに９)／(‰)εは材料定数で，大谷石に

対しては以下の値が求まる。

α＝0.75 ，〔((71－(y3)／(‰]c = l-25

§

　　　　

・いなヽ･゛/3

M

S0

　

0.4 0,8 1.2　1.6 2.0 2.‘４

　　

PLASTIC DILATAKCY RATE -CdvP/deP)

図４－６

　

初期降伏時の有効

　　

応力比と塑性ひずみ増分

　　

比の関係

ここで興味のある点は，式（4－2－4）の関係力沁＝１の場合にはcritical state energy

theoryに一致することであり，また〔（（7に９）／（‰3 = 1.25のときは塑性体積膨張が生

じないか，あるいはづ叶が非常に大きい場合かの特異な状態に相当しているということで

ある。

　

このように実験結果から求めた式（4－2－1）と式（4－2－4）を不変量表示すると以下の

式がそれぞれ求まる。
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√腿＝－&＊（一心ツ、/万F）＋（、/瓦｀）ｃ

ニ゛＊(-ﾌﾀﾞﾀF‾)十(ﾊﾞﾐｸﾞし)ｃ

-
α＊

(ﾀﾞ
>m十

ﾍﾞｼﾞ(等)

べ１

ｌ

－

ﾐ、40

J

20

10

０

１

君40

だ

L

lo

α＊－1

(b)

-

-

……………（4－2－5）

(4-2-6)

……………（４－２－７）

C2

　

……（4－2－7）

　　

zu

　　

３Ｕ

　　

４０

　　

５０

MEAN STRESS （4（kg/ｅｍ２）

　　　

＼Iニｎ:ばｒiｃ

し

　

I。1ぶ1‾;こ７ここ

　

／／

　　　　

Incre･･nt

叫

　

(Z)

,04

02

dｖP（Z）.04 .02　0

　

20

　　

30

　　

40

　　

50

　　

60
MEAN STRESS　4 （k8/－２）

図４－７

　

初期降伏曲面と対応する

　　　　　

塑性ひずみ増分ベクトル

　

（ａ）降伏関数式（４－２－７）による

　

（b）降伏関数式（４－２－８）による
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､/巧
-
呪

　

これらは先に望んだ式（2－3-4））の左辺を応力の関数として与えることのできる関係式

である。式（4－2－5）あるいは式（4－2－6）を式（2べ

分方程式を積分すると，次の関係式が求まる。

　

すなわち，式（4－2－5）と式（4－2－1）の場合には

　　　　

（y祐十&＊加｛√2/2-(、/ｌﾌ;）ε｝＝C1

また、式（4－2－6）と式（4－2－4）に対しては次式となる。

　　　　　　

ｒ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

ゝ

　

α＊

ここに，CIとC2は積分定数であり，これら２式

は降伏関数そのものを与えている。

図4-7(aいb)はこれらの降伏関数を用いて応ンこ。

力面内に求めた降伏曲面を示しており，図中には

ｄ～とど呼で決定される塑性ひずみ増分＾゛クトル

も同時に与えている。双方の降伏関数とも，降伏

面と塑性ひずみ増分ベクトルの直交性と初期降伏

応力点をこの程度の近似度で表わしうることがわ

かる。ところが，図４－７(ａ)では降伏面が圧縮応=

力側で(y泌一軸と交わり，低い等方応力状態です

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

Ｑ。
でに塑性域にあることを意味するから，実験事実

　

y30

に反している。したがって，式（4－2－7）で求ま

る降伏関数は適用できず，大谷石に対する降伏関

数は式（4－2-8）で与えられるものとする。

　

式（4－2-8）の積分定数C2は，/i万／（y臨こ

（，/i‾万/<''m)cのときに塑性体積ひずみが生じな

いという条件によって，次の条件で決定する。



ヽ/珊＝ル

ｄ、/2h/o'ynニ(√町F／(7沁)ε

　　　　　　

………(４－２－９)

したがって，結局降伏関数は次式で与えられる

ことになる。

／＝Ｃ＊・（ｙ泌×

づ
1十ヅ(ダjZj:)

α＊

α＊

-
α＊－1

－

　　　　　　

－ん＝0

　　

……(4－2－10)

ここに，Ｃ＊＝(√町ン‰)い

　

ゐはひずみ硬

化ノヽヾラメーターである。

　

初期降伏後の後続降伏曲面もこの関数形でよ

いかを調べてみよう。このために準備したもの

が図4-8(a), (b)であり，図4-4(a), (b)にそ

⌒ｊ

ｊ
－

Ξ

デ

ー
Ｄ
-

40
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０
10

MEAN STRESs心（kg/ｃｍ2

20 30
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図４－８

　

降伏関数式(4－2－10)で与え

　

られる初期ならびに後続降伏面と実験結

　

果との比較

　

(ａ)図4-4(a), (b)図４－４(ｂ)に対応

れぞれが対応しているが，ひずみ硬化による降伏曲面の拡大の様子もこの程度に表わすこ

とができる。ただし，式中のひずみ硬化パラメーターをいかに決定するかは残された課題

である。

　

第３節

　

粘弾性一粘完全塑性体とした構成式

　　

3－1

　

クリープ試験結果のまとめ

　

前章で論じた軟岩のクリープ試験の結果をまとめると以下のようになる。

　

（1）静的降伏応力以下ではクリープ破壊は生じない。図3－30の応力と定常クリープ速

さの関係から求まる10‾レｍｉｎに対する応力をもって静的降伏応力と本論文では定義づけ

る。留意すべきは，その応力状態でひずみ速さがＯでないことである。この応力レベルに

おいては偏差ひずみ速さは時間とともに減少して，図3－28に示すように２本の直線の縦

距の和として近似的に表わすことができる。一方，この変形過程は体積変化が時間依存欧

挙動を示さないと仮定できる。
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（2）静的降伏応力以上では最終的にクリープ破壊に至る。偏差ひずみ速さは図3－29の

ように初期に減少を示すが，定常状態を経た後加速されて破壊に至る。図3－31にみられ

るように定常状態では体積ひずみ速さも一定値をとり，体積膨張を伴う塑性流動過程であ

ることが明らかである。

　

以上の挙動を記述できる構成式を線形粘弾性理論とPerzynaの粘塑性理論を用いて誘導

する。

　　

3-2

　

粘弾性挙動と構成式

　

静的降伏応力以下においては偏差ひずみが図3－28のような挙動を示し，体積変化は時

間依存性挙動はないと仮定できる。このような挙動を記述できる構成式としては図４－９

のレオロジカルモデルがあり，それを式で表わすとつぎのようになる。

　　　　

句(z)ニ町(z)／2GI十(び2η2)ｆ≒‾(％ノ呪)(z‾7‘)町け)心

十(L／2773).4な‾賄／η3)μ‾１：)Sij･{r)dr

　　　　

吋り＝(y勧(Ｏ／K1

ここに, Gi,G2,G^,K].η2 ･773は材料定数である。

　

一旦このモデルを受け入れてしまうと，残る問題は

式中の材料定数をいかに決定するかである。ここでは

　

Sij
排水クリープ試験結果を用いて定数を定める。なお，

体積変化は時間に依存しないから，等方圧密あるいは

排水せん断試験によって求められた表３－６の尺の値

を用いればよい。ただし，尺は拘束圧によって変化す

る点に留意する必要がある。

％(Z)

吋Ｏ

-

-

-

-

〔 ユ
2G,

＋
ユ

2Ｇ2

図４－９

（４－３－１）

（４－３－２）

eij
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･;一へ限－ヽ･

粘弾性挙動に対する

レオロジカルモデル

　

クリープ挙動は応力が一定に保たれるときの変形挙動であるとすると，式(4－3－1)なら

びに式(4－3-2)は匈y(Ｏ＝一定，(y泌(ｏ＝一定とおくことにより積分され，次式のよう

になる。

(ト‾(ｃＭ')‰憐(1-6‾(9／ημ)〕町

　　　　　　　　　

………(4－3－3)

　　　　　　　　　

………(4－3－4)

屯
－
瓦



　

したがって、クリープひずみ速さは式（4-3-3）と式（4-3-4）を微分することで次式

で与えられる。

　　　　

二回どクェ〔言％ノ呪〕゛＋半町力丿〕
岫

　

………（4－3－5）

加(Ｏ

一
心

=０ （４－３－６）

通常行う軸対称三軸圧縮条件では応力ならびに，ひずみには次の関係が成立する。

^11
-

-

2((71 －(73)／3，611 ニ61ニ2(ei-e3)/3ニε1 －″／3…（4－3－7）

これらの関係を用いると式（4べ

61／((71一(73) ニ十[e-(V'?2V'?2-り‾〔ｃ力巾仇〕……（４一３－８）

縦軸に対数で61／（（71－（73）を，横軸に時間Ｚをとってクリープ試験結果をプロットする

と図3－28が求まった。時間Ｚが小さいクリープ初期においては式（4－3－8）の右辺の第

１項（図４－９のモデルの第二変形要素）が，時間Ｚが大きくなると右辺第２項（モデル

第三変形要素）が図3－28の２本の直線にそれぞれ対応するものと考えることにより，ク

リープ変形を２本の直線の縦距の和として近似的に表わすことができる。この仮定に基づ

いて，材料定数G2 ,G3 ,772.'?3を以下のように決定する。

　

（1）まず. '?2'773は二直線の縦軸の切辺の値から決定できる。すなわち，

　　　　　　　　　　　　　　　　　

-1

η2＝Ｌ／3〔J1／（（7に９）〕
第１直線Ｚ＝０

仰＝1／3〔ej/((7にら）ﾃﾞ｜第２直線ｊ＝ｏ

　

（2）式（4－3-8）の右辺の第１項のみを考え，両辺の対数をとると，第１の直線の勾配

は（Ｇ／η2）／ｌｏｇｊｏで与えられる。

　

772はすでに求められているから，直線の勾配の値

よりG2が決定できる．G3も第２の直線の勾配から同様に定められる。このように決定し

た材料定数を表４－１にまとめて示している。

　

G1に９いて考察してみよう。 GIは瞬時弾性係数であるから，論理上は載荷直後の変形

量から決定すべきである。しかし，ここではf＝10分のときのＧの値を式（4－3－3）を用

いることにより逆に求めてみる。まず，式（4－3－3）を次のように書き改める。

　　　　

恥バハ＝-ﾉ?と仁。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　

……………（４－３－９）
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ここに，

１

-

- ☆＋ぺ〔1一丿9／為〕ｏ

　

＋上〔1－ｆ町仇〕勺

　　

Ｇ3

表４－１

　

粘弾性定数

G2

G3

?72

?73

2.2×104

3.3×104

6.1×106

1.1×108

(k9/d)

(k9/d)

(k9/d･min)

(kg/cm･min)

表4－2

　

粘弾性状態の時間依存弾性係数G*(Oと瞬時弾性係数Ｇ1

排　水

条　件

　側　圧

（k9/d）

時間

（分）

　　G

(k9/d)

　G*(O

(k9/d)

　　G＼
（ｋｙｄ）

排　水

５

　10

　102

　103

5×103

　oo

4.60×103

4.33×103

3.88×103

3.60×103

　　？

4.60×103

4.35×103

3.74×103

3.52×103

3.44×103

4.65×103

15

　10

　102

　103

5×103

　CX）

5.70×103

5.56×103

4.90×103

4.61×103

　　？

5.70×103

5.31×103

4.44×103

4.12×103

4.01×103

5.76×103

非排水 15

　10

　102

　103

5×103

　○○

4.19×103

3.92×103

3.51×103

3.37×103

　　？

4.19×103

3.98×103

3.47×103

3.28×103

3.20×103

4.23×103

Ｇ＊(Ｏ

すなわち，時間依存弾性係数Ｇ＊(０を考えるわけであるが，これは表３－６に与えた時

間とともに変化

する引こ対応し

ている。そこで

j＝10分におけ

る表３－６のＧ

と式(4ぺ

で決まるＧ＊(10

分)が等しいと仮

定すると他の材

料定数は既知で

あるからGIを決

定できる。この

ようにしてすべ

ての材料定数が

決定されたから，

任意の時間のＧ＊（０を式（4－3－9）によって求めることができる。表４－２はＧ＊（０の

乙＝102，103，5×103分と・・の各時間における値を表３－６のＧと比較して与えており，

先に決定したG1の値も示してある。

　

以上によって，静的降伏応力以下の粘弾性挙動を記述するための粘弾性体とした構成式

が確定したことになる。

　　

3-3

　

粘塑性挙動と構成式

　

静的降伏応力以上では図3-29あるいは図3-31のように偏差ひずみ速さは定常状態を

経た後加速され最終的に破壊に至る。この過程においては体積が膨張して定常状態では体

積ひずみ速さも一定の値を保つ。このような挙動を記述できるものとして，第２章２－３

で論じたPerzynaによる粘塑性体に対する構成式がある。
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Ｖ？

ｅ
ij

　

まず，この理論をいかに適用するかを具体的に説明しよう。粘塑性流動過程の偏差ひず

み速さを示す図3－29から，その加速部分を除くと粘弾性挙動と同様，その挙動を２本の

直線の縦距の和として，図4-10に模式的に示すように近似的に表わすことができる。

また，体積変化に対しては図4－10(b)のように１本の直線で近似する。すなわち，粘塑性

流動は定常状態の挙動を表わすものと仮定することである。このような挙動を表わすこと

ができるレオロジカルモデルは図4 －11のようなものであり，本研究では体積膨張が生ず

る場合のみを考えるから，図に示すような押したら伸びるモデルとして体積変化成分を表

現している。

　

構成式を決定するためには静的ならびに動的降伏曲面を規定することが必要である。前

節におい七associateｄ flow rule の立脚するNormality ruleを用いて以下のように求め

られた。

/＝

　　　　　

α＊-1

　

、/2/2

　

α＊

ｃ＊ら〔
ト几ﾚざに≒フニ‾F

＝ん

ここでは静的平衡状態，すなわち. ^＼s=

10‾8／ininのひずみ速さに対応する塑性降伏

条件を表わすものを静的降伏条件として次式

で表わすことにする。

.4＝Ｃ＊‰〔

ニ

　

≒

1くご(づご),工

　

α＊

　　　　

ソ

………（4－3－10）

八
Ｍ

Ｑ
Ｒ

１

　

図4－12はせん断試験によって求められた'a

初期降伏応力値に対応する峰伏面と･‰＝

1『8／hlinに対応する静的降伏面を式(4-3

－10）で求めた結果を示してある。せん断試

（4－2－10）

TIME

'if eij 十ｅij

験は10-8／hlin以上のひずみ速さで行ったか

ら差異が生じているが，これは材料のひずみ

速さ依存性によるものである。

♂一へtＮ－ Ｊ
∂fd

可

ｖ＝ｖＥ十ｖｖＰ

TIME

φ(F)

§

ひり

M

J「

図4－10粘塑性挙動の近似方法

　　　

（ａ）偏差ひずみ速さ

　　　

（d）体積ひずみ速さ

　

Φ(F)
こ

　

ｎ

図4-11粘塑性挙動に対する

　　　　　

レオロジカルモデル

　

式(4－卜10)の静的降伏関数を確定するためにはひずみ硬化一軟化パラメーターちを

決定する必要がある。すなわち，静的平衡状態にある弾一塑性体とした応力－ひずみ関係
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を求めることである。しかし，本論文では軟

岩の時間依存匪挙動を記述できる構成式を誘

導する第一歩として図4－13の実線で模式的

に示す静的応力－ひずみ関係を点線のような

弾一完全塑性体とした応力－ひずみ関係で近

似的に表わすことにする。これは図4-10で

行った近似にも対応している。すなわち，クリ

ープ初期におけるひずみ速さの急激な減少は

図4-11に示すモデルの粘弾性要素で表わし，

⌒ｊ

ｌ
ｗ
ご

ず

80

60

40

20

　

0

20

　　

30

　　

40

　　

50
MEAN STRESS o^ (kg/cm )

図4－12塑性降伏曲面と対応する塑性

　　　　　

ひずみ増分ベクトル，ならび

　　　　　

に静的降伏曲面

定常状態を粘塑性要素で表わすものとして，結局加

速クリープ挙動を考慮しないと仮定することである。

図4－13の実線で表わすひずみ硬化一軟化型の静的

応力－ひずみ関係を用いるとクリープ挙動をより厳

密に以下のように説明することができる。すなわち，

ひずみ速さは超過応力関数Ｆの大きさに比例するか

ら，クリープ初期においては図に示すようにＦが減

少するため，クリープひずみ速さも減少する。静的

応力－ひずみ関係の最大強度点てＦが最小となり。

これは定常状態に対応するが，それ以降の軟化過程

DＥＶ工ATORIC STRAIN

図4-13粘完全塑性体による

　　　　　

近似方法

ではＦが再び増大するためひずみ速さも大きくなり，いわゆる加速クリープ状態となる。

　

図4-14は側圧5k9人㎡の排水クリープ試験から求め

た図4-13に対応する関係図であり，少なくとも定常ク弓60

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

リ
リーフ状態をこの程度の近似で表わし得ることを示して

　

j 50

いる。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

ぐ40

　

このように，静的応力－ひずみ関係を弾一完全塑性体

　

S

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

S

　

30
と考えると静的降伏関数は応力のみの関数となって，応

　

自

力空間内に固定され，一方，動的降伏関数は応力とひず

　

M 20

み速さの関数となる。そこで，動的降伏関数が図4-12

　

自

　

10

で示したように静的降伏関数と同一の関数形で与えられ

　　

ｏ

るものと仮定し，次式で表わされるものとする。
０

　　　　　　

０．５

　　　　　

１．０

DEVIATORIC STRAIN　e, (%)

　　　

1くﾁﾞ(呼引恰

　　　

ｓ4⊃詐曾融ぢ詔に

か=C*o'〔一上ふノ血ニダ‾し岫(ｙ万尹)

　　

………(4-3-Ｕ)
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以上で動的降伏関数が決定されたから式(2-2-13)と式(4-3-11)から粘塑性挙動を記

述する構成式が次のように求められる。

　　　　

可＝か(杓・ん(等)[

とて]こと

)乍十⑤〕………(4-3-12)

ここに，

奴 ）＝〔どづ仁尚

） 七

～/胚

　

ｃ・一回亙

)．ﾚｰｽｽﾞＬ)〕

…………（4－3－13）

（4－3－14）

………（4－3－15）

）・（

　　

（（yl－（73）
Ｃ一一

　　　

ｼﾞ沁

　

）〕……(4-3-16)

すなわちぶ7と似輿ご弛）はクリープ試験では既知量であり，超過

がクリープ時の応力
‰

が与えられると確定するからすべて既知と

ヽ/町
-
咆

式(4-3-12)を偏差ひずみと体積ひずみ成分に分けると次の２式が求まる。

汐）

式(4-3-14)はせん断応力，/百万による体積変化，すなわちダイレイタッシーを表わして

いる。

　

さて，構成式を確定するために残された課題は汎関数の(Ｆ)を決定することである。

　

こ

こでは排水クリープ試験結果を用いて議論を進める。式(4－3-13)と式(4－3-14)から直

ちに次の関係が得られる。

　　　　

作)＝祠ｙい言)７論〕

-

-

　　

－

VV /lh{~―-

軸対称三軸試験の場合に式(4－3－15)は次のように表わされる。

くZ)(Ｆ)＝言77町）ノｈ(≒Lら)

式(4-3-16)の右辺，

応力関数Ｆは后と石が

なる．そこで縦軸に対数でぞ
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ﾉ(Ｊ‰)汐＊〕をとり，横軸に超過応力の関数Ｆをプロットすると図4-15が求まる。図中

の直線でその関係を近似的に表わすことによっての(Ｆ)は次のように決定できる。

　　　　

0{F) = exp〔ぞＦ〕

ここに，ぐは材料定数で大谷石に対してe = i2.8　　　1o-3

また，粘性係数引まη＝1.01×108(k9／ｄ・min)と

　　

９

プ山ヽ刀｀心ふｊ南貳,'↓・Ｚ

　　　　　　　　　　　　　　

牡

それぞれが求められる。

　

図4－10のような近似を行ったが，初期の変形

を表わす粘弾性定数G-i.Viは表４－３に与える。

表から粘性係数η2はクリープ応力が大きくなると

小さな値をとることがわかるが，論理上は変化す

べき値ではないから，前述したように静的応力－

ひずみ関係はひずみ硬化一軟化型のものを用い超

過応力関数Ｆの変化を考慮して粘塑性成分で補う

必要があると思われる。

　

図4-16は定常クリープ状態のひずみ速さベク

トルの方向とIそれに対する動的降伏面を表わすが，

その直交性は十分とはいえない。

　

以上で粘塑性挙動に対する構成式は確定された

から，軟岩の構成式は次のようにまとめられる。

表4－3 粘塑性状態における粘弾性
定数（図4-11参照）

側圧 ((71－(J3) G2 η2

(kg/cの (kg/cの (ka/cii)(k9/cni･mm)

５

54
50
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45
42

　5.1×103

10.7×103

6.3×103

7.7×103

7.7×103

1.38×104

4.20×104
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6.00×106

6.00×106

15 60
55

7.7×103
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9.00×106
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４
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(4-3-18)

　

∂‥

　　　　

‥千千

　

本論文においては，軸対称三軸圧縮試験結果のみを用いて理論を展開し諸定数の決定を

行った。したがって，一般的な三次元応力下の問題への適用性は境界値問題の解析に用い

て実際の挙動と比較することによって検証すべきである。
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第５章 結 論

　

本編は軟岩の力学特性を明らかにして。その挙動を記述できる構成式の確立を目的とした。

　

第２章では，まず地盤材料の構成式に関する従来の研究を概観し，主たる研究の流れと，

成果を示した。ついで，地盤材料の扱いもその粒状性や不連続面を含有するものの，結果

としての扱いは連続体力学の範時にあることから，連続体力学における構成式の役割を明

らかにした。また，本研究における構成式誘導に際して直接関連のある弾一塑性体とPer-

zynaの弾一粘塑性体理論について論じた。具体的な地盤材料の構成式として，弾一塑性

体理論にもとづくCambridge学派によるcritical state energy theoryと過圧密粘性土

のひずみ硬化一軟化挙動を説明できるようにCambridge理論を修正した足立と西の構成

式について説明を加えた。さらに，正規圧密粘土の時間依存性挙動を実験的に明らかにし

て，応力－ひずみ一時間関係を現象論的に考察を行い，唯一的な構成式の存在することを

証明した。この実験事実と粘塑性体理論にもとづいて正規圧密粘土の時間依存性挙動を記

述できるようにcritical state energy theoryを拡張した足立と岡野の構成式を第４章に

おける軟岩の構成式を誘導するときの参考のために示した。

　

第３章は多孔質凝灰岩である大谷石を理想的堆積軟岩と考え，各種三軸試験を行うこと

で，力学特性を明らかにした。結論は以下のようになる。

　

（1）飽和した軟岩の力学挙動は有効応力によって唯一的に表現できる。さらに，軟岩の

強度特性からみて望ましい三軸試験方法は排水試験である。圧密非排水試験を行う場合は

間隙水圧の計測を必要とする。

　

（2）先行履歴応力が存在し，拘束圧がその応力より低いか高いかで異なる力学挙動を示

す。すなわち，低い場合には応力－ひずみ関係はひずみ硬化一軟化型となり，そのせん断

過程において体積膨張を生ずるが，拘束圧が高いと応力－ひずみ関係はひずみ硬化型とな

り体積は圧縮のみを示す。

　

（3）変形が増加し最終的に到達する応力状態を残留応力状態（残留強度）と称する。こ

の状態は応力も体積も変化しないで，単にせん断変形のみが継続するという，いわゆる土

質材料に対するcritical stateに相当する状態であると定義づける。

　

（4）拘束圧が先行履歴応力以上であれば，最大強度と残留強度が等しくなる。また，最

大強度線と残留強度線が最初に交わった応力状態を先行履歴応力と本論文では称するが，

実験に用いた大谷石に対しては約50k9／包である。
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（5）最大強度，残留強度ともに拘束圧と非線形の関係にある。また，強度と体積ひずみ

の間にも唯一的な非線形関係が成立する。これらのことから，軟岩の破壊規準は単に応力

間の関係のみで与えるのは不十分であって応力と体積ひずみとの関係式も同時に与える必

要がある。破壊規準は式（3-4－1）～（3-4－4）に与えてある。

　

（6）先行履歴応力以下の拘束圧のもとでは，岩石材料の最大強度は地質分離面（節理等）

を含む岩盤の強度の上限値を，残留強度はその下限値を与えるものと考えられる。したが

って，室内の岩石試験ではあっても，残留強度を正しく求めることによって，岩盤の取り

得る強度の範囲だけは少なくとも明らかにできるから，三軸試験を行う際はひずみ制御に

より，残留強度まで求め得ることが望ましい。

　

（7）先行履歴応力以下では非排水クリープ強度が排水クリープ強度より大きい。この説

明は先に述べたように単に応力間の関係のみでは不十分であって，破壊時の応力と体積ひ

ずみの関係をあわせて考えることによってのみ可能である。

　

（8）あるせん断応力以上の応力を載荷するとクリープ破壊が生ずるという限界応力が存

在する。その限界応力を静的降伏応力とよび，本研究においては便宜上10‾レｍｉｎの定常

ひずみ速さに対応する応力値として決定した。この静的降伏応力以下においてのせん断変

形は粘弾性挙動である。一方，体積変化は時間依存性を示さないと考えてよい。さて，載

荷応力が静的降伏応力以上になると，体積膨張を伴う粘塑性流動を示す。また，定常クリ

ープ状態では偏差ひずみ速さも体積ひずみ速さもほぼ一定値をとる。

　

（9）定常クリープひずみ速さとクリープ破壊時間との間には他の材料と同様に逆比例関

係が成立する。

　

第４章は第３章で得られた実験事実と第２章の理論を基にして軟岩の力学挙動を記述で

きる構成式を求めた。この章の議論は以下のようにまとめられる。

　

(1)軟岩の塑性降伏応力は偏差応力－偏差ひずみ関係を両対数紙上に求めて得られる折

点の応力値として決定される。この値は先行履歴応力以下の拘束圧のもとでは全体積ひず

みが膨張に転ずる応力値とほぼ等しい。

　

(2)このようにして決定された降伏値から求められる降伏曲面は拘束圧‰と非線形の

関係となる。

　

(3)塑性体積膨張が生ずる拘束圧の範囲内で，ひずみ硬化による後続降伏面について考

察を行ったが，その結果，初期降伏面と同様の形状を取ることが明らかとなった。

　

(4)弾一塑性理論と実験結果から実験事実を説明できる塑性降伏関数を決定した。この

降伏関数は後続降伏面をもよく表わし得るものである。
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（5）第３章で論じたように静的降伏応力以下の拘束圧のもとでの挙動は線形粘弾性モデ

ルを構成式として用いることで説明できる。モデルを提示し，構成式に含まれる材料定数

の決定方法を詳細に論じた。

　

（6）静的降伏応力以上の体積膨張を伴う粘一塑性挙動を説明する構成式を粘弾一粘完全

塑性体と考え, Perzynaの理論と実験事実により誘導した。すなわち，軟岩を時間依存

性とダイレイタンシー特性を示す弾一塑性体であると仮定することになる。

　

（7）ここに求めた構成式は先行履歴応力以下の粘一塑性挙動，すなわち，体積膨張が常

に生ずる場合の挙動を記述する場合に限られている。また静的平衡状態の応力－ひずみ関

係はひずみ硬化一軟化挙動を考慮していない。
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編

軟岩地山中のトンネル掘削に関する研究





第６章 序 論吼朗

　

浜辺や砂場でトンネル掘りをした幼い日の思い出は誰にでもある。白く乾燥した砂や，

水浸しの砂にトンネルを造ることが至難の技であったこと，逆に適度に湿った砂ではトン

ネルが簡単に掘れたことなどを体験した。この幼き日のトンネル遊びで経験した事柄は実

際のトンネルを建設するとき直面する問題と本質的に異なるところはない。

　

トンネルや地下空洞の開削工事で最大の課題といえば，水絡みで生ずる諸問題をいかに

処理するかであり，ついで膨張性と総称される軟弱地山中にトンネルを掘るときの問題で

あろう。

　

この他に問題を考えると限りがないが，トンネルや地下空洞の開削に対する基本理念，

哲学ぱトンネルは地山で持たせる¨につきる。要するに，地山のせん断強度によって，

トンネル，地下空洞は保持されるのであって，支保工や覆工はあくまでも地山の補強を目

的とした補助構造物にすぎないとする考え方である。水で飽和した砂地盤にトンネルを掘

ることは今日でも懸案事項の一つであるが，その対処工法である地下水位低下工法や次章

で述べる高圧湧水地山で用いる水抜孔の役割は地山が強度を発揮できるように水圧を減じ

有効拘束圧を増加させることでトンネルの開削を容易にするものであり，¨トンネルは地

山で持たせる‥という掘削の基本理念にのっとった工法である。

　

本論を進めるに当って，少々回り道であるが，トンネル掘削の理念について，今しばら

く議論を進めてみよう。

　

1963年にＲａｂｃｅｗiczghこよってＮＡＴＭ(Ｎｅｗ Austrian Tun-

neling Ｍｅthod)と命名されたトンネル工法は最近盛んに議論されているが,99'｀川トンネル

掘削の理念を十分考慮したものである。この工法を著者なりに解釈すると，その特徴は次

の３点にまとめられる。

　

(1) "トンネルは地山で持たせる¨というトンネル掘削の基本理念に基づき，

　

(2)地山の強度維持と本覆工への土圧を均等に分布させ，かつ軽減するべく，‥地山は

　　

緩めず弾性変形させる¨という考えに立ち，それを達成するため簿肉柔覆工構造とし

　　

て吹付コンクリートやロックボルトを適用し，

　

(3)現場計測によって上記機能の確認と，本覆工施工時期などの指示を行う。

”トンネルは地山で持たせる¨や¨地山は緩めず弾性変形させる¨川というトンネル掘削

の基本理念はNATMのみの専売特許ではなく，トンネル工学における長年の経験によって

培われてきたトンネル掘削の基本的思想である。したがって, NATMの独創性は簿肉柔覆

工構造として，吹付コンクリートならびにロックボルトを用いて，上に述べた掘削の基本
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理念を具現化したという工学的意義にあると考える。

というのも，世良田ら賎旧によって提唱されている

SCT( Stress Control Technique)は支保工や覆工

を用いず，坑道の断面形状とか複数の坑道の配置を変

えることによって地下空洞の安定化を図ろうとする工

法であって，このようなNATM以上に¨トンネルは地

山で持たせる¨という基本理念に則った工法もあるか

らである。

　

ここで，¨地山は緩めず弾性変形させる･lという施

工上の基本的な考え方を説明しよう。1叫すでに第３章

で述べたように，地盤材料の応力－ひずみ関係はその

材料の先行履歴応力より低い拘束圧のもとでは図6－

l(a)のようなひずみ硬化一軟化型を示し，そのひずみ軟

化過程で体積の膨張，すなわち緩みを生ずる。さらに，

応力－ひずみ関係は図B-l(b)のようにひずみ速さの影

響を受ける。たとえば，トンネル掘削直後は変形も急

であるから，ひずみ速さ大(high)の曲線に従うが，

その後覆工の打設などによって変形を止められるとＰ

点からＱ点へと応力が減少する応力緩和が地山に生ず

ることになる。

　

さて，このような応力－ひずみ関係を持つ地山と覆

工が図6-l(c)に示す複合体として，トンネル開削に

伴われるせん断応力((JO一町)に対坑するわけである

が，この複合体が破壊せず安定を保つためには図６－

l(d)のＡ－Ａ'線で表わされるせん断応力に耐えなけれ

ばならないと仮定する。地山はＯＢＣの応力一変位関係

を示すから，覆工が受け持つ応力は斜線部で表わされる

ように，その大きさは変位と共に変化することになる。

この斜線部，すなわち覆工反力を縦軸にして図を書き

旨

Ｍ

］

芭

(Ｃ)

SHEAR

　

STRA工Ｎ

SHEAB STRAIN

Total supporting stress for stability

WALL DISPLACEMENT　ｕ

　　　　　　　　　　　　　　

ａ

WALL DISPLACEMENT

ず弾性変形させ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

㎜㎜㎜㎜㎜7

改めたのが図6-l(e)である。この図こそＮＡＴＭの教

　

㈹鸚鸚済昌駕縛‰

お，

科書には必ず出ているもので，最小覆工反力（地山の

強度が最大に発揮される）Ｂ点を目指して覆工を施工
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するのが最適であることを示している。これを地山の立場から言えば，Ｂ点までの弾性変

形は許すけれども，それ以上にまで過度には緩めない，いわゆる‥地山は緩めず弾性変形

させる¨という掘削技術の基本を説明したものである。図には覆工を打設することによっ

てある所定の壁面変位に落着くと，地山が応力緩和をして，地山自体が抵抗できる応力は

ＯＢＣからＯＢ’Ｃ勺こ変化するため，その差だけ覆工への作用土圧が増加することも示し

ている。これが，時間とともに増大する土圧の’1つの理由である。

　

トンネル掘削の基本理念の説明が長くなった。さて，本編においてはトンネル掘削にお

ける最大の問題である水と地山の相互作用について第一に議論する。まず，第７章では高

圧湧水下のトンネルエにおける水抜孔の効果と注入域の適正規模と題して，青函トンネル

を例題に選び地山と水との相互作用を一般的に論ずる。第８章はトンネルにおける第二の

問題である軟弱地山に対する時間依存性にもとづく問題を扱い解析をとおして，時間依存

特性がどのようなものかを明らかにする。

　

トンネルや地下空洞の問題であっても，すでに序論における図で述べたように，各項目

が有機的に結合して機能することから成っている。

　

トンネルの問題について言えば地山材

料の構成式が与えられ，境界値問題が設定されると，残るは数学的解析となる。ところが

構成式や境界値問題としての扱いは実際の問題を理想化して数学の場で論ずるものである

から，逮捕すべき犯人その者ではなく，モンタージュ写真にたとえられるべきものである

と認識することである。したがって，犯人その者，すなわち実構造物の挙動を観測するこ

とで不測の事態に的確に対処できる体勢，計測工法の樹立が望まれるわけである。換言す

ると，解析が価値をもつのは序論の図で示した系が閉じた場合であっても単に解析したと

いうだけではそれほどの意義はない。たとえば，かなり高度の解析をした積りであっても

図６－１の事柄すら説明できないのが解析の現状でもある。そこで，第９章においては今

後大いに発展が期待されるトンネルの計測工法についての私見を述べることにする。
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第７章

　

高圧湧水下のトンネルエにおける

　　　　

水抜孔の効果と注入域の適正規模1吼I叫

　

第１節

　

概

　　

説

　

海底トンネルに限らず。定常的な高圧湧71ヽ，を伴う地山内にトン,ネルを掘削しようとする

とき，水をいかに処理するかがもっとも重要な問題である。高圧湧水がある場合，地山内

に掘削面から離れて水抜孔を設け水を抜くことで周辺地山内の水圧を減少させると，切端

や地山が安定することは周知の事実である。水抜孔を開閉することで地山内の水圧を変化

させると，いかなる影響が地山に生ずるかを調べる試験が青函トンネル竜飛方試験坑で，

軟弱な破砕帯を対象に行われた。その結果，水を抜きながら掘削した後，水抜きを中止す

ると支保工に作用する土圧は増加し，トンネル径が縮小することが明らかにされた。

　

ところが，地下水面下深くトンネルを開削するとき，トンネル内に湧水をまったく許さ

ないと静水圧に相当する高い水圧が覆工に作用するから巨大な支保工，覆工を必要とする。

したがって，地山の透水係数が大きい場合には，注入により透水係数を減少させ浸透水量

を減じてトンネル内に導き，覆工背面の水圧上昇を防止する方法がとられる。しかしなが

ら，注入を行うことはﾄ･ンネルの掘削に多大の時間的，経済的影響を与えるから，地山の

力学特性に適した注入領域の規模を知って施工することが大切である。

　

本章では地山と水との相互作用の例題として，まず水抜きの効果を明らかにし，ついで

注入領域の適正な規模を推定する問題を扱う。すなわち，水抜孔あるいは注入の効果を関

連させて海底トンネルの挙動を一般的に述べながら，青函トンネルの建設に際して得られ

ている，いくつかのデータを定性的に解釈しようとするものである。

　

その手順として，まず地山が有効応力によって表わされるMohr―Coulomb型の塑性降

伏条件とnonassociated･ ｎｏｗ･rule･･を満足する弾一塑性体と考え，トンネル周辺に水抜

孔，注入域を配した場合を厚肉円筒平面ひずみ問題として解析する。ついで，青函トンネ

ル試肺坑で行われた水抜孔の開閉試験結果を解析解を用いて検討し，水抜きの効果一般に

９いて述べる。最後に青函トンネルの場合を想定して注入域の適正規模の推定を行い，注

入を行うことの功罪を明らかにするとともに望ましい注入域の形状を提言する。

　

水と地山の相互作用を扱ったこの種の研究には下河内,1叫川桜井,I川工藤川の先駆的研

究がある。下河内は間隙水圧を考慮するとともにMohr―Coulomb型の塑性降伏条件を用い

て, assocぱed flow rule に従い解析を進め，トンネル覆工の設計手法を論じている。

桜井も有効応力の立場に立って，地山を粘弾性体と考えトンネル覆工問題を解析している。
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一方，工藤は注入域内に塑性域を生じさせないという条件から，注入域の規模決定の方法

を提案している。

　

本研究も，これら一連の研究の流れに沿ったものであるが，その特色は解析において

　

nonassociated flow rule に基づく構成関係を用いて解を一般化させるとともに，水抜

の効果，注入域の規模決定など水絡みの問題をより直接的に対象とした点にある。

第２節

　

トンネル周辺地山の弾一塑性解析

　　

2－1

　

問題の設定

　

図７－１に示す海面下だIの海底から柘

の被りを残してトンネルを掘削するときの

問題を考える。第１は図7-l(a)のように

トンネル壁面から離して複数の水抜孔を設

けて水を抜きながら掘削を行い，支保工を

建込んだ後水抜きを中止すると地山がいか

なる挙動をするかを調べ，さらに周知の水

H1

(ａ)

H1

－
－

　　　　

(b)

Ｈ２

　

０

　

０

　

O-JJia!χＬ旦２!旦旦

　

○………l………j"'i'‘:こゞ，０

－0 71　　ぶ

　　　

●1

　　　

dfFj

　　　

d¶I

　　　

ゝ

　

○ 'Ｚ;こ以ヽi:･応｀○

　　　

○

　

○

　

○

図７－１

　

海底トンネルにおける問題設定

　

圓水抜孔に関する問題

　

（b）適正な注入域規模に関する問題

抜きの効果について検討を加える。第２は図７－１(ｂ)に示すように注入域を設ける場合，

地山の安定に必要な注入域規模を推定するものである。

　

トンネル周辺地山は決して一様でなく，また重力場にあるから問題を厳密に解析するこ

とは容易でない。ここでは以下の仮定を設定して問題を理想化した。

　

(1)軸対称厚肉円筒平面ひずみ問題と考える。すなわち，

図７－２に示す半径αのトンネルを内周面，仮想外周面の半

径を＆とする厚肉円筒問題として解析する。図はを1～42

に注入域，半径pjに水抜孔が配列され，トンネル壁面ｒ＝α

には支保工反力を想定した内圧が(α)と水圧ｇ(○が，外周

面ｒ＝削こ外圧か０)と水圧u(b)が作用するという境界条

件を示している。ただし. r = pにおいて水抜孔が一様な円

周線と換算できるものとする。

　

（2）間隙水の運動は岩盤の運動と相互作用がないと考え，

　　

図7-2解析する境界値問題

それはDarcyの法則によるものとする。

　

（3）透水係数は地山，注入域またそれらが塑性域となった場合に異なる値をとりうるも

のとする。

　

（4）地山，注入域いずれもその力学挙動は有効応力によって支配される弾塑性挙動であ
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り，同じ力学定数を有するものとする。これは地山の強度・変形特性が注入によって変化

しないことを意味する。

　

(5)塑性降伏曲面は図４－７に示すような(7泌と非線形関。

係にあるが，問題を理想化するため，図７－３(ａ)のMohr―

Ｃｏｕlomb型の降伏条件によるものとする。また，構成式は

nonassociated flow ruleによるが，そのためにｒ(角度)

なる塑性ポテンシャルパラメーターを導入する。これは図７

－３(ｂ)の？点て示す塑性応力状態における塑性ひずみ増分

どぴの方向が塑性ポテンシャル面に直交し，その傾き具合に

よって塑性体積膨張が規定されるという構成仮説に基づくも

のであって，掘削により地山がゆるむ現象を記述できる構成

式を誘導するためである。

有効応力はTerzaghiの定義によるもので，全応力叫jと

　

ｏ

間隙水圧z4の差として与えられる。

(句＝(匈－゛‰･

a'

　　　　　　　　　　　　　

図7－3塑性変形に関する条件

　　　　　　　　　　　　　　

（ａ）塑性降伏条件

………（３－３－５）

　

（ｂ）塑性ポテンシ゛面

　

さて，水抜きの効果を有効応力の考えに立ち定性的に説明しておく。図7-3(a)の降伏

条件を考えると，水を抜きながら掘削した場合，図中の/1，召点で表わされる地山内の異

なる２点の応力状態が水抜を中止することで周辺地山内の間隙水圧が増大し，それに伴な

われる有効応力の減少により岩盤のせん断抵抗が低下するためA,B'点に移行して塑性域

の拡大と変形の増右芒生ずることになるからである。

　

解析の便宜上図7-2,あるいは図７－４に示すように注入
,'Ciisg ll 0?

Case 3 "p

域の内側（肺＞りをZone ｌ・ 注入域（勿＞゛＞々I）を　Case
2 pp

Zone n， 水抜孔と注入域外周の間（化＞ｙ＞吻2）をZoneⅢCaoo ' "p

水抜孔外側（＆＞ｒ＞匈）をZone IVとする．さらに，塑性域

りが上記のどのZoneにあるかによ９て場合分けを行う．すな

わち･りがZone 1 にある場合をCase 1， Zone n にあると図７‾４

きをCase 2, ZoneⅢをCase 3，Zone IVをCase 4 とする．た

　　

８‘l‘1　q‘2　q1

塑性域半径位置に

よる場合わけ

たとえば･Case 1で塑性域はZone Ipと表示してZone l と表わす弾性域と区別する。と

ころで，この種の解析においては掘削によって生ずる変形はすでに掘削前に生じている変

形量を求め，それを差引く必要があるから，この掘削前の解を求める場合をCase 5 とす

る。
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2－2

　

水抜効率パラメーターと間隙水圧分布

　

仮想外周面ｒ＝ゐに間隙水圧u{b) .トンネル壁面ｒ＝＝=刹こｇ(○が作用する場合を定

常浸透流問題として解析する。まず，水抜孔による水抜きの効率を表わすため，水抜孔配

列位置ｒ＝pjに浸透してくる全流入水量Ｑとｒ＝＆･で排水する水抜量Ｑの比の逆数,　Ｗｄ

＝Ｑｄ／Ｑを水抜効率パラメーターとして導入する。叩ld＝Ｏは，まったく水を抜かない場

合に, ≫≪d=lは完全に水を抜く場合に対応する。

　

また，ある所定の位置に水圧を与えて解析する場合のために. 1'=pd.における水圧臥匈)

とｒ＝＆の水圧ｇ(０との比を用いた男1＝1－ｇ(,＆)／ｕ{,b}なるパラメーターも用いる。

叫＝１はｒ＝匈で完全に水を抜く場合に相当するが;

　

777ji＝Oはまったく水を抜かない場

合には対応しない。

　

自然地山の透水係数を句，注入域のそれをりと表わし，塑性域ではそれらが，ゐ9．。

りＰへ変化するものとする。また･それらとゐ0との比･りニル0／外･”0．ニん0／ん0r･

”９ニん0／ん９,を透水係数パラメーターとして用いる。

　

浸透流，間隙水圧の支配方程式はＺｏｎｅびに対して次の２式である。

　　　　

Darcy's law　z‰(０＝一与ご≒と比　｜

連続の式 Qa
-

- 2nr I‰（ｒ）

ｒﾆ9がと!＝三＝‰(一定値)

a) Case l（“＜ρ。Ｋを）

　

Zone ＩＰ･（α二ｒこり）（注入域内側，塑性域）
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（７－２－１）

ここにl　t)ｙ（１(ｒ)は流速，尨は透水係数，‰(ｒ)は間隙水圧，副ま水の密度，亀は流量であ

る。式(7-2-1)からz‰(０を消去すると次式が求まる。

…（７－２－２）

式(7-2-2)を次の境界条件のもとで積分して，各Zoneの亀を与えると間隙水圧‰（ｒ）

が決定される。

　　　　

zり{a) = u{a), u『{b) = u{b)　　　　　　　　　…………(７－２－３)

ここでは, Case lとCase 5の解を与えるが，他のCaseに対してもまったく同様に求め

ることができる。



7’

ｄ叫(り

　　

゛(尚

　　

゛(Ｑ一応)
一万てニ石‾硲'ニ‾石高こ‾‾ニ‰(1一向)ｑ＝ｑｌＰ

　　

匈Pひ）゜( ＼-md)q n.戸/″÷十u{a)

Zone 7（りくくpg1）（注入域内側，弾性域）

「

du,{r)

　

ｇ必

　　　　

－-
z4･（Q－Ｑ）＿

ｶ
爪＝ご≒ぽiJ2こ＝（1一喝）9＝9j

　　

附(ｒ)＝(1－呪)好加寺＋‰加墨〕+ u{α)

Zoneｎ(吟1くｒくpg2)(注入域内)

　　

ｒﾆdr鍔＝゛U?ず゛)＝‰(1-ｓｊ)g＝Ｑ

　　　　　　　　　　　　　　　　　

|

……(7-2-6)

　　

％(ｒ)＝(1‾恨ｄ)一婬が≒七十加脊＋‰/7zでFT〕+u(α)

ZoneⅢ(吟2くｒ二心,)(注入域外側，水抜孔内側)

汗水と|穴エ゛(yjでd)＝(1-、)(l = (lni

≒(りニ{＼-mi)qU'nふ鴉/”ぷ+/≪ｷ!‾叫戸豹十砥:α)

ZoneⅣ(匈くｒく&)(水抜孔外側)

　　　

血ｆ(り＿Z4･Qiv_ M･Q＿　＿

　　　

7'一万戸一li可一石陽一･7－剱・

ここに，

また，

“Pd一司){/ﾀzこ＋ﾀ2声忽＋/711;j＋％加あ}＋z･(α)

９＝〔uib)―u{a)〕／{加二十(1‾ｍｄ)×

　　　　　　　　　　

Pd

)く〔加之＋－匯
p^l
-
ρ引

十加 鸞一＋‰加孚〕}
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叫ニ〔1-“(心)う㈲〕＝/（≒／口刀子＋(1ヤj)〔/

十/”ｷy十”oバ”争十uia)}

ｎ匠十ｎＪ心Ｌ

　

嶮2

　　

g

　　

Pg＼

　　　　　　　　

f

　

………（7－2－10）

b) Case 5（トンネル掘削前）

　

Case 5はトンネルが開削されていないから，水抜孔の内側で水の流れは生じない。

Zone l ，II,Ⅲ（ｙくＰｄ）（水抜孔内側）

ここに

　

dujj)

　

゛Ｑａ_ｒ、_､･－7F-＝石蒔7＝o一気

Ur) = {一定)＝Ujｖ(pj)＝ｇ(ρ,)

(ci;=i,n.Ⅲ）

　

｝

………（７－２－１１）

　　　　

･･＝０（＆）－z4（亀）〕／ｍ．　･In土　　　　　　　　………（7－2－12）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

島

また，

　　　　

ｍ’。＝ｍ．･･7・加（砂亀)/u{b)

　　　　　　　　　　　

………（7－2－13）

　

以上で各領域における間隙水圧‰（ｒ）は求められたが，塑性域半径伽は未知量であり，

次節で行う応力分布の解析をとおして決定される。

　　

2-3

　

弾一塑性解析による応力，変位分布

　

ｚ一軸をトンネル軸線方向にとり，軸対称平面ひずみ問題として扱う場合に，変位とひ

ずみは次のようになる。

恥－“r(r).

　

恂－０，‰‾０

らニ∂叫／∂ｒ，ε∂ニzら／「

Eｚ＝Ｏ１　６０Ｚ＝巳Ｚｒ＝ら∂＝０

………（7－2－14）

ここに，“，は半径方向，吻は接線方向，‰は軸方向の変位を表わしｉ　Ｅｒ． ｅＯ）ｅＺはそれ

ぞれの方向のひずみである。また，適合条件式は次式で与えられる。

∂

－
∂ｒ {reg) = e. （7－2－15）

微小変位･微小ひずみを仮定すると･全ひずみ6ぴは弾性ひずみ成分εみと塑性ひずみ成
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分嗚の和で表わされる。

　　　　

町二嗚十ﾍﾞｼﾞ …( 7 - 2 - 16)

構成式は偏差応力ぶか偏差ひずみeijを導入して･次式で与刄られるものとする．

　

耳.＿

　

1

　　

‥
町j‾‾云云‾亀j

μ＝壷ぶ＝

;み尚

-
訳

……………C7-2-17)

ここに，Ｇはせん断弾性係数，尺は体積弾性係数，ｇは塑性ポテンシャル関数，創ま比例

定数である。また･偏差応力Ｓφ平均応力ぶ･偏差ひずみ＾ij ・平均ひずみ６は次式で与

えられる。

Szj= Oij -SSij． Ｓニ言(J仙

恂ニ％‾≪8ｚ，　．６ニ十り

（7－2－18）

　

軸対称平面ひずみ問題における釣合方程式は次式で表わされる。

　　　

芸十丿ΣﾃﾞとL＝葺十ﾀ1ﾀﾞ2十j≒ﾚ堕＝Ｏ

　

………（７－２－１９）

ここに，ら，らはそれぞれ半径ならびに接線方向の直応力である。なお，応力，ひずみは

ともに圧縮を正とする。

　

○弾性領域の解

　　

特に弾性解析のために. e. fなるひずみパラメーターを用いる。すなわち，

６ニ十(ら十ら十ら)＝十{∂吟／み十り／ｏ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

}

　

………(７－２－２０)

ぐ＝十(らーり)＝十(∂り／∂ｒ一叫／ｏ

構成式を６，ぐで表わすと次のようになる。

　　　　

斗＝2Gら＝Ｇ(g＋3ぐ)，(7;＝(Ｇ＋3尺)6＋3Gぐ
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Se = 2Gり＝Ｇ(6－3ぐ)，弓＝(Ｇ＋3尺)6－3Gご

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

………(7－

　

-21)

　　　　

& = 2Ge,=-2Ge,　ら＝(a/ぐ--2G)e　　　｜

　　　　

ぶ'=3Ke　，　　　　　　　（Ｊ。ｚ＝0

ここ｡に, Sr, Sg, S;iはそれぞれら，(J。もの偏差成分である。

式(7-2-20)を適合条件式(7-2-15)に，式(7－2－21)を釣合方程式(7－2－19)に代入す

るとZone aに対して次のようになる。

塵一昔＝2与（適合条件式）
∂ｒ

　　

∂γ 「

∂ご

　　

ぐ

　　　

１

　　

∂‰(○＿
落F゛27j‾而石箭でド石‾‾－

６-

ご＝

叫＝

μ_-

-
(4G＋

今

3尺）
〔CIα－‰〔り〕

（7－2－22）

０

↑

（7－2－25）

　　

de dﾁﾞ＋2jﾚ)十ﾒりげこ]?＝Ｏ(釣合方程式)…(7-2-23)

式(7-2-22)と式(7-2-23)からｇとぐそれぞれに対する微分方程式が求まる。

積分すると弾性域Zoneびに対する６，とは次のように与えられる。

………(7-2-24)

…( 7 - 2 - 26)

Qa

2(4G十訳）

式(7－2－25)と式(7－2－20)と式(7-2-21)に用いるとZone 05の応力と変位は次のよう

に決定される。

j賃k〔ＣＵ－‰し〕ト3G今2(4ぶ3尺)〕

旦土超_９_,ｚ(r^ト匹‰一。輿－〕

武＝3尺‾29

　

Z‾4G＋3尺
〔Ｃｌａ－‰(r)〕

氷水安上厘祐言記
積分定数Cla,C:‰は境界条件によって次節で論ずるとおり決定される。また，‰(ｒ)とら

は前節で与えたＺｏｎｅ(zにおける間隙水圧と流量パラメーターである。
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○塑性領域の解

　　

塑性状態を規定する塑性降伏関数／と塑性ポテンシャル関数ｇは図7-3(b)に示した

ようなＭｏｈr－Ｃｏｕlomb型と仮定する。すなわち，

/'＝(らー(ぢ)－(叫．十(ぢ) sinφ'＝2どＩＣＯＳφＥO （7－2－27）

　　　　

ｇ＝(叫－(ぢ)－(叫十･ぢ)ｓｉｎＦ＝0

　　　　　　　　　

………(7－2－28)

塑性領域では式(7-2-27)の降伏条件を常に満足しなければならないから，式(7-2-27)

を用いて，釣合方程式(7-2-19)の略を消去すると呼と流量パラメーターらのみの方程

式となる。

　　　

エ
ージ炭讐与十手〔‰一竺言竺し〕＝Ｏ………(7-2-29)

式(7-2-29)を積分することで辱が，また，吻は式(7－2－27)を用いて容易に決定され

る。

(ぢニz)IJ
j?謡な'

十JjぶUま!(ｄａ

叫十
2 c'COSφ/
-
1―sinが

2ぴＣＯＳが
-
1―sinoi'

）

………（7－2－30）

（7－2－31）

　

平面ひずみ条件および構成式(7-2-17)3と式(7-2-28)によって，ｚ一方向の塑性ひず

み成分ぐは常に生じないから. e,=el = {iが成立するため弓は次式で与えられる。

弓こ （（ぢ十弓）＝zﾉ（(玲十弓）

eい61－０

ら－0

………（7－2－32）

………（7－2－33）

………（7－2－34）

37ト2G
-
6尺＋2Ｇ

ここに，zノはポアソン比である。

　

さて，塑性領域における変位吟(ｒ)を求めてみる。

　

塑性ひずみ増分は構成式(7-2-17)

と式(7-2－28)を用いて，

祚＝－ｊ(1十sin?^), e^=j2(l-sinr),

初期条件(げ＝６１;＝ｓl;＝O)に注意して式(7－2－33)を積分すると，ただちに次の関係が

求まる。

これは図7 - 3(b)の塑性ひずみ増分ベクトル政
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ある。この場合･塑性体積ひずみ3jし♂しず十哺十ぢは次式で表わされる。

がし

γ

2sinr

-
l-sin?^

べ;

ﾔ言よ戸

　

2
-
l-sinw

(畿器)

４

吋み〕

げ－Ei＝壱((万一９)

吋ニ4G(3謡の〔(3瓦-4G)弓－(3尺‐2G)叫〕

　

£

　　

£

　　　　

１

　　

２ｓｉｎが

町‾ε∂’＝‾‾・７〔i

　

r､;.･､.£/

吋

ε∂/

-

-

　　

1

2G(3茫トＧ)

1―sinφ’
(ぢ十

2 c'COSφ／

1―sinが

3Ｇ十(3趾トG)sinφ'

卜ｓinφ’
沢十

　　

＿

　　

2

　

＿

_ 1 - sinsr〔厖七4几(ｒ)十ＳＦ〔０〕

u,{r) = re.
-

-

往診
〔凡＋ＡＦ≪(ｒ)＋即(ｒ)〕

-Ill －

（7－2－35）

］

（7－2－39）

この関係式はＯ＜ｒく90°に対して負，すなわち常に体積膨張を示すことを意味している。

式(7-2-16)によるりと巳0，また式(7－2－23)の関係を用いると適合条件式(7-2-15)

は次式のように表わすことができる。

…………（7－2－36）

本式を積分すると，

　　　　　　　　　　　　　　　

2

　　　　　　　　　

1＋ｓｉｎＦ

　　　　　

４＋べ＝/I二石呪十戸(j‾ニふF)(げ－４)お＋

‥－‥（7－2－37）

となるが，式中の弾性ひずみげ,哺は叫,９との聞に次の関係が常に成立する。

｜

……（7－2－38）

しかるに，応力は降伏条件を満足するから叫を上の式から消去でき，結局弾性ひずみは

(りのみの関数で表わすことができる。

９言語J
（３ＡＩト4G)c'cosφ’

　　　

1―sinが

この関係を式(7－2－36)に代入して積分すると，ひずみと変位は次のように決定される。

……（7－2－40）

ここに，凡は積分定数F^{r), F{r)。Ａ，Ｂは次のような関数ならびに定数である。



瓦(り＝壮図Ei;

＋

£)1α

悦器)づ倍率

1―sinが

2 Sinが

F{r)
-

-

/1‾〔万

召＝〔

l-sinr
-

　

2

(‰

jﾄﾞでた;十ﾄﾞLまlj)

十

2c-'cosfli'
-
1―sinが

　

2
-

1-sinir
ｒ

3Ｇ十(3/C+G)sinφ'

f^-G)(l-sinr)(l-sinφ'

　　

(3珀-4G)ｙｃｏｓφ'

Ｇ(3芹トG)(l-sm?r)(l-sinφ')

1-sin^
-

　

2

片i）

　

ｓinが

G( 1-sinφ')

C' COSφ´

G(l-sinφ')

〕

〕

…(7-2-41)

　

以上で塑性域における応力，ひずみ，変位がすべて決定された。式中の積分定数は£‰

と瓦の２つである。なお，凡(ｒ)は£‰と‰が与えられると自動的に確定するｒのみの関

数である。

　　

2－4

　

各領域における応力，変位分布

　

第７章２－２に対応するCase 1とCase 5の応力と変位を例題的に与えておく。なお，

他のCaseもまったく同様に求めることができる。

　

Ｏ Case l（α盛りこ吻1）

　　

Zone Ipいこ７くpj））（注入域内側，塑性域）

(ぢ

弓

弓

-

-

ＤＵＰγ

-

-

一

一

（ｲｸおSy）
，1-sin¢’

1十ｓinφ´

-
1―sinが

37ト2Ｇ

6趾ト2Ｇ

ぴj十

2ｓinが

2c'cos0'
-
1―sinが

((ぢ十叫)

1十sin?^

〔弘二

〔ら十が)p + BF〕

112 －

戸･

　　

1-sinが

な。＝γ

　

1-sin r



Zone ｌ，n. li,Ⅳ（伽くr<b)

叫＝

弓

弓

軋．

-

-

-

-

37ト2G
-
4G＋3尺

〔(:‰－‰(ｒ)〕

一斗立言万八

〕

ここに, cc=i,n,Ⅲ,IVをとる。したがって，境界条件で決定すべき未知数は塑性域で

ＤＸＩＰ’ＨＩＰ’弾性域でCj/,Ci″･ Ｃμ″･ＣＩ゛･Ｃμ･Ｃぴ･Ｃ謬･Co/fと塑性域半径吻の

計11個である。これに対する境界条件は，

　　　　

ｒ＝αで(ぢ(α)＝が(○

　　　　

γこｂで(ぢ(ゐ)＝バ＆)

　　　　

γニρ心Ｐｇt，　Ｐｓ＼，　Ｐｖにおけるo'Ar)と篤ヤ)の連続

　　　　

γニりで弾性領域の応力が降伏条件を満足する

の計11個であり，これらを用いると各未知量は次のように決定される。

CI/ニC＼B ―CiniニＣμＦ

2 c cosφ’
-
1―sinφ’

　　　　　

2 sinが

　　　　

(j‾二石邱7)1－sinφ'

〔Ｄ＼ｉｐＰｐ

　　　　　　

十2sin0'

）十c'cosφ’〕

炳か＝〔が㈲一有吉ぎ（りｰ

１

c2∬ニc2zzz‾iて4G-+ﾆjj石

　　　　　　　　

２Ｓｍが

2 c'fcosφ'、･1ｿT二li‾ｉ？')

1―sinが

心（Qiｖ一物）
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…（7－2－46）

１

り1(むー<3i)

　

＝ユr旦μ-u,{pp)一旦延十

　

皿＝
馬匹七〔4G＋泌

　　

‾ｙ

　

2(iG+m)

　　

－し与㈲)＋即(ら)〕

(Ｃｌｆ -u(b))〕}

二

I-sinir

………（7－2－44）

なお，塑性域半径りは次式を解くことで求められる。

　　　

背

‾2(4

y

3尺け廠
茫とぴ尚尚〔Ciiy-Ui(p)〕sinφ９‾ドEﾄﾞ二０

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

…………(７－２－４５)

すなわち，式中のCii, CμΓ，匈(ら)はすべてらの関数であるから，式(7－2－45)はρ，

のみの方程式である。したがって，問題の解析は式(7－2－45)によって塑性域半径伽を

決定することから始まる。

　　

Ｏ

　

Case 5

　　　

トンネル掘削前の地山の応力，変位分布も式(7－2－26)で与えられるから，各定数

を境界条件により決定すればよい。ただし，この場合には第７章２－２で述べたように，

Zoneｌ，ｎ,ⅢとZone IVの２つに分けて考えればよい。

　　　

Zoneｌ，ｎ,Ⅲ，(Oくｒく匈)

叫
-

-

弓 -

-

弓＝

uAr)

〔Ｃぽ一所(免)〕

－114 －

3Ａ:-2G
-
4G＋3尺

=＝胆輿言胎匹やら･

　

2

　　　

4G＋3尺

　　　　　　

ｒ2



　

Case 5の式(7－2－46)4で与えられる変位叫(りを吟0(りと記して，掘削前の地山の変

位を表わすことにする。すなわち，トンネル掘削による変位は〔u, (r) -り(ｒ)〕で与え

られることになる。

|

…(7-2-48)
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第３節

　

水抜の効果

　

前節で求めた解析解を用いて，まず青函トンネル試験坑で行われた水抜孔開閉試験結果

を考察する。ついで，地山の条件，具体的には強度定数ｃ’，φ’と水抜効果との関係を検討

し，最後に注入域を設けない場合を例にとって地山の力学特性と関連づけることにより，

効果的な水抜孔の配置位置について論ずる。

Zone IV (匈くｒ£Ｏ

叫ニ{ぷ叉y〔Ci/K~"“lf(り≫3G〔等一石ぶ回箭Ｔ〕

叫二丿回謡〔ｃｌｆ-“lｙ(り)-3G〔爆一元諮冷汗

弓＝ぶ琵万一〔Ｃｕｖ―Ｍｆｖ(ｒ)〕

　　　　　　　　　　　　　

……(7-2-47)

“タ)ニ寸〔≒いなご〕一行＋百石回荻y〕ｒ

未知量はＣぽ，Ｃぼ' C2m> C^ivの４個であり，また境界条件は次のとおりである。

　　　　

r^bでa'r{b) = p'{b)

　　　　

r=Pdでo'r{r)と叫(りの連続

　　　　

ｒ＝Ｏで(み(0)が確定値をもつ

したがって，未知量は次のように決定できる。

CXⅢ

C＼if

--

--

Cuv

削&)十讐ﾔjF〔♪'(&)‾2(4j回3幻(ｻ生-bl〕

尚＝０

Qiｖ
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水抜孔開閉試験結果の考察

　

水抜孔を開閉することによる水

圧の変化がトンネル周辺地山の力

学挙動にいかなる影響を及ぼすか

を明らかにするための試験が青函

トンネル竜飛方試験坑道で行われ

た。川試験坑道は海面下240 m，

Drain H°les　Ｏ Ｏ
Ｏ

図７－５

　

試験坑の概略図

被り200 mに位置する図７－５に示すような径3.2 m， 長さ25mのものである。　掘削は

注入域pgニ5.3 111と匈ニ6.9miこ計16本の水抜孔を設けて水を抜きながら行われ，支保工

を建込んである程度荷が落着いてから水抜を中止した。試験坑付近の地質の状況は図７－

６に示すように玄武岩と流紋岩から成ってい

る。玄武岩は破砕，変質帯が膨張しながら不

規則にレンズ状に数本連なり，一部では目立

った粘土化が認められる。その他の大部分は

流紋岩で，しかもその中での熱水変質は局部

的にかなり激しい様相を示している。また，

流紋岩，玄武岩とも密に節理を持ちその多く

　

ｊ

は開口性である。したがって，亀裂の多少，

開口度によって注入域の形状は著しく膨縮し

り; basalt

11-^'-rhyoUte
^pyr°clastic

　　　

zone

図７－６

　

試験坑付近の地質構造

ているものと思われる。流紋岩，玄武岩ともその接触部を中心に変質による粘土化か目立

つが，とくに測定距離程21～22mの玄武岩中を通る断層破砕帯はそれに沿う自変質また

は熱水変質による粘土化か著しいので，その位置で各種計測を行った。計測の詳細は図７

－７に拡大して示すように軟弱層を対象として計測ピン

と計側支保工によって径変化と土圧の変化を測定した。

径変化は図に示す５断面で, A,B,Cの３方向について

計測された。第２計測断面における計測結果を図７－８

に与えるが，それは切端が計測点２を約半径分ほど先に

進んだ時点から記録されたものである。

　

図７－９は地山が弾性体である場合の切端の掘進によ

　

｜｜

　

l

　

l

　

l

　

12

　

3

　

4

　　

5

　

Measuring Points

図７－７

　

計測の対象とする

　　　

軟弱層と計測ピンの位置

るトンネルの径変化を示している。図から，トンネル掘削による変位は切端からの地点に

達したときにはその40％，さらに半径分だけ先に進むと90％が生じることになる。このこ

とを考慮すると，図7－8川の結果は掘削による全変位置の90％がすでに生じ，残りの変
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1ミ

ト

at the sice

Close halt Close ａ１１
number of of drain holes
drain holes

of drain holes

　　　　　

図7－8

　

第２計測断面における径変化の計測結果

化を与えていると理解すべきである。したがって，この

試験坑の場合，掘削による変位量は計測量の約10倍，60

～70皿と見込まれる。

　

さて，変形がほぼ落着いた状態でまず水抜孔の半数を

閉塞し，その後全孔を閉塞したところ，直径変化として

平均５～７ｍが生じている。しかもこの水抜を中止する

ことによる変位量は再び水抜を開始しても残留する性質
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図7－10堅岩部の拘束効果の解析図

をも９塑性的変形である。この過程で支保工に作用する土圧は水抜孔閉塞直前に0.4 k9／

ｄであったものが，閉塞後には1.0 kg/ciiまで増加した。

　

上述の水抜孔開閉によるトンネル周辺地山の挙動を前節の解析解を用いて検討してみる。

ただし･注入域は図７－２のようなドーナツ状のものではなく，＆1ニ“の場合に対応し

ている。

　

仮想外周半径＆を40m,土被りが200 m， 水中岩石重量１ｔ／㎡としてが(ゐ)＝20k9／

ｄ，また間隙水圧は畷&)＝24 k9Aniと定めた。　ところが，いま１つの問題は図７－７に

示すように対象とする軟弱層が堅岩帯にはさまれていることである。図7－1011‰堅岩部

が軟弱部に与える拘束効果を模式的に示したものである。すなわち，地山がすべて堅岩で

あると考える場合には掘削によってδ1の変位が生じ，逆にすべてが軟弱地山であると∂2

の変位が生ずるべきであるのに，実際には相互作用により∂の変位を計測したことになる

ということを示している。

　

ここでは，堅岩部の拘束効果を作用有効圧力が(&)を低減させることで表現して，その

低減率を1／3～ソ1.5,すなわち，ダW = 7,lO,13.6kg/ciiを用いて解析した。低減率

は双方の岩盤の変形係数によって定まるもので，この地山ではび3～】／4と推定されてい

る。対象地山の材料定数は各種力学試験結果にもとづいて，£＝3×103 kg/cii, ｙニ

0.4.φ'＝30°と仮定する。ただし，粘着力どについては岩盤せん断試験によって求めら

れた値は坑道掘削によって緩められた岩盤に対するものと考えられるので，実験結果で求



まる値よりやや大きな範囲で幅をもたせ, 4,4.5,5,k9/ciiの３通りを用いた。

　

透水係数は注入域が自然地山の1／100，塑性域になるとそれぞれ５倍に増加するものと

/仮定した。解析に用いた諸条件は表７－１にまとめたが，ここでは水抜効率パラメーター

saを用いた。

　

図7-11

に解析結果

として掘削

による半径

変位〔zら(α)

一吟o(″)〕

と水抜効率

パラメータ

ーglの関

係をバ&)

= 13.6k9/

ｄの場合に

ついて与え

ており，

表７－１

　

解

　

析

　

条

　

件

ト　ン　ネ　ノレ　半　径

仮　想　外　周　半　径

注　入　域　径

水抜孔配列半径

仮想外周への有効応力

支　保　工　反　力

仮想外周への間隙水圧

ヤ　ン　グ　率

ポ　ア　ソ　ン　比

粘　　　着　　　力

内　部　摩　擦　角

塑性ポテンシャルパラメーター

透　水　係　数

　自　然　地　山

　注　　入　　域

　自然地,山塑性域

　注入域塑性域

　α

　＆

　pg

　匈

♪か)

が(α)

u{b)

　£

　μ

　ご/

　が

　『

　ゐ0

　匁

ゐ卯･

ん即

　　　　　　1.6m

　　　　　40.0m

　　　　　　5.3m

　　　　　　6.9m

　　7,10 ,13.6k9/ci3

0.0.2,0.4,0.6,0.8,l.Okg/cd

　　　　　　24 ks/cd

　　　　　3000 k9冷1

　　　　　　0.4

　　4,4.5,5.0 kg/cJ

　　　　　　30°

　　　　　　0°

　　　　　　ゐ0

　　　　　ゐ0/100
　　　　　　μ0

　　　　　　5k9

バα)は0,0.4, 0.8,l.Okfl/ciiと変化させている。図を用いることにより実際の挙動と比

較してみよう。水抜を中止するまではmU

＝１であって，支保工反力が(α)は0.4k9

　　

6

/ｄであったから，その状態は図中の/1

点に対応する。しかるに，水抜を中止す

ると爾ｄ=≒ｏとなり，支保工反力が1.0

kg/cdへと増大したから，その状態ぶ

点に対応している。したがって水抜孔を

閉塞するこの過程において，図中の矢印

のように変位が増加することになる。

　

変化の様子をより明確にするため，図

7 －12を準備した。図は支保工反力が(α)

が0.4 ka/cmと1.0 kg/ciiの２通りに対

して半径変化と粘着力どの関係を叫ニ

亙

八

｀!1

1

今

５

Ａ゛

　

４

３

０

図7
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(ｃ
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1.0
叫

　

6

　

C･=4.5

　　　　　　

kg/cm^

　　　　　

P'(a)･0
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.8

　　　

1.0
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(b)
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1.0
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７
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５

４
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11

　

トンネル径変位と水抜効率の関係

c'=5.0k9八i，（b）ｙ＝4.5k9／1ni
ど= 4.0k9/c[4

Ａ

　

1.0

●1



1｡0とga=:=Oの場合をそれぞれ与えている。

　

p'(b)=13 6
6(C)

A

I
JL

於

4°0 4'5C゛5'０

カグの関係
＝10k9／ｄ

た図７－３に示す降伏条件で規定される弾一塑性材料であると考えることによって水抜孔

開閉に伴われる変形挙動を定性的に説明することができるということである。

　

地山が弾性体であると考えると，この挙動を説明できないのかどうか，あるいは地山の

る。解析に用いた条件は表７－２に示す。図7 －13 は，
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内部摩擦角が

＝30°とし，

粘着力どを変

化させたとき

の塑性域半径

らと水抜効率

パラメーター

ｇｆの関係を

示している。

一方，図7－

14は，内部摩

擦角φ'によっ

てトンネル径

変位と粘着力

どの関係がい

表７－２

　

解 析

　

条

　

件

ト　ン　ネ　ル　半　径

仮　想　外　周　半　径

注　入　域　半’径

水抜孔配列半径

仮想外周への有効応力

支　保　工　反　力

仮想外周への間隙水圧

ヤ　ン　グ　係　数

ポ　ア　ソ　ン　比

粘　　　着　　　力

内　部　摩　擦　角

塑性ポテンシャルパラメーター

透　水　係　数

　自　然　地　山

　注　　入　　域

　自然地山塑性域

　注入域塑性域

　α

　ゐ

　晦

　心

バ&)

が(α)

Uijj)

　£

　μ

　び

　が

　Ｆ

　ﾙ0

　≒

　ゐ0戸

　ら戸

　　　　1.6m

　　　20.0m

　　　　5.3m

　　　　6.9m

　　　17.7kft/cii

　　　0 , 1 kg/cil

　　　　2iH/ci

　　　2000 kg/cd

　　　　0.4

パラメーター（1～10 k9/ini）

パラメーター　（30°,35°,40°）

　　　　　O°

　　　　　ゐ0

　　　　ゐ0/10

　　　　2ゐ０

　　　　２４

かに影響を受けるかを表わしている。これらの図から次の結論が求まる。

　

（1）粘着力ｃ’が大きくなると塑性域（トンネル径変位）が減少し，内部摩擦角φ’が大き

くなるとやはり径変位は小さくなる。

　

（2）水抜を完全に行う場合（ｇに＝1）から，水抜量を減ずる（ｍｊ→Ｏ）にしたがって

塑性域（径変位）は増大する。すなわち，水抜によって地山の安定性が増加する。

　

（3）粘着力が大きくなると塑性域の変化はわずかとなり，水抜の効果は急激に減少する。

このことは地山を弾性体とすると解析上水抜きの効果は微々たるものであることを意味し

ている。

　　

3-3

　

注入域を設けない場合の水抜きの効果

　

図７－１(ａ)に示す場合で，ｒ＝匈に水抜孔は設けるが注入域がないとき，トンネル開削

面からどの程度離れた位置で水を抜いたら効果があるかを，青函トンネルの試験坑を対象

に解析してみた。用いた諸条件は表７－３にまとめておく。最も条件の厳しいが(ゐ)＝

13.6 kg/cmでかつバ≪) = Oka/ciiの場合における結果を図7-15に与えた。

　

ｇい打＝匈における水圧U{Pd)の値を与える指標であるから，たとえば励＝3.2m＝

2αのとき鴫＝１はｒ＝匈で間隙水圧がOであることを意味し，鴫ニ0.4は収匈)＝0.6

削ゐ)を与えることである。また。 　rＫ’。＝Oとすると解析できないので，鴫＝0.02を用い
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たが，この条件はｇ(ｐｊ)こ0.98z4(6)に対応しており，7･こ

　　

12

　　

(ａ)

　　　　　　　

(28.8)

がこほぼ財&)に等しい水圧が作用していることを意味し

　

ノ1

　　　　　　　　

r28.8

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

9
ているｏ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

゛10　p.=3.2 °　　　　　pd'3.;

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

‘l

　

この結果は，トンネル周辺地山内のどの程度離れた位置

　

コ９

まで高い水圧があると，地山が不安定(塑性領域の大きさ

　

2t8

が仮想半径＆を越え･全体の変形が大きくなること)にな

　

M7

　

4.8

るかを示すものである。例えば, c' = 4.0k9/ciiの地山で　96 6.9

はr = 4.8 m=3 aに高い水圧があるとi.m'i< 0.2に対　自　5　9'0　　　　　6.94｀8

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

9.0
応)不安定になるから財加)を0.8 u{b)程度落してやる必　　4　。･=4.0kg/。　。'=5.0kg/。ｊ

要がある。また，匈＝3.2m＝2αであっても畷心)＝

　　　　

0

　　　　　

1

　　

0

　　　　　

:

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

●J

　　　　　　

●j
0.4 u{b)程度まで，その位置の水圧を低下するなら安定し

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

図7-15

　

トンネル半径変位と
た状態で掘削ができるということである。次節で述べる注

　　　　　　

水抜効果の関係

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

(ａ)ど=4.0kg/cii
入域規模と

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

(b)ど= 5.0 kg/cm

の関係で記

憶しておき

たいことは

ど＝5k9／

ｄの場合，

トンネル半

径の３倍の

位置に臥酌

の高圧水が

あっても，

れ&)＝13.6

k9／Ｊのと

きには安定

した地山で

表７－３ 解

　

析

　

条

　

件

ト　ン　ネ　ル　半　径

仮　想　外　周　半　径

注　入　域　半　径

水抜孔配列半径

仮想外周への有効応力

支　保　工　反　力

仮想外周への間隙水圧

ヤ　ン　グ｀　係　数

ポ　ア　ソ　ン　比

粘　　　着　　　力

内　部　摩　擦　角

塑性ポテンシャル･巧メーター

透　水　係　数

　自　然　地　山

　注入域（なし）

　自然地山塑性域

　α

　＆

　晦

　陶

が(&)

ｙ(α)

削ゐ)

　£

　μ

　C/

　が

　『

　ﾙ0

　与

　ゐ0戸

　　　　1.6m

　　　　40.0 m

　　　　3.0m

　　3.2,4.8,6.9,9.6m

　　　7 , 10 ,13.6k9/cd

0, 0.4,1.0,2.0,3.Okg/cii

　　　　24k9/cil

　　　　3000kfl/cii

　　　　0.4

　　　3.0,4.0,5.0 kg/cm

　　　　30°

　　　　　O°

　　　　　ﾙ0

　　　　　ｶ0
　　　　μ0

あるということである。

　

第４節

　

注入域適正規模の推定

　

前節では主として水抜の効果について論じたが，本節においては注入域に着目して考察

を進める。本章の初めに述べたように，定常的な高い水圧下にあるトンネルでは覆工背面
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８ ４．３　４．８ ５．３　５．８ ４．３　４．８ ５．３　５．８

　

5

(ｍ)

５．３

"g

度のp'{a)を与えて解析してもよい。）図7-15によると，安定な状態で掘削するには，

グニ4.0k9／ｄの地山に対して＆ニ5.8°ニ3.6 “ の注入域を･グニ5.0k9／ilの地山で

はをニ4.8°ニ３“の注入域を必要とする・

　

さて，注入域はトンネル半径の３～４倍程度としたいが地山の強度がそれほど期待でき

ない（たとえば，ｃ･= 3.5k9/cii)場合にどうしたらよいかという問題が生ずることもある。

このとき水抜き効果もあると仮定できる場合にはが（α）＝Ok9／ｄで点線（ｍｊ＝1）のど＝

3.5kfl/cilをみると安定した状態で掘削できることがわかる。すなわち，亀ニ3.6αの注

入域を設け，巧こ6.9mで水を抜きながら掘削した後，支保工を建て込み♪り)=lk9/d

　　　　　　　　　　　　　　　　　　

-122 －

図7－16

　

ト

　

(a) /ﾀﾞ(○＝

　

(c) P'(a) =

"g

　　　　　　　　

pg

位と注入域径の関係

) /(a) = 0.4k9/d

の水圧を減ずるため，トンネル内へ水の流入を許す必要がある。しかし，流人量が無制限

であってもよいというわけにもいかず，注入によって流入量を制限する必要がある場合に

直面することもある。,ところが,注入域を設けると必然的に注入域外周に高い水圧が作用す

るから，その位置がトンネル開削面に近いと地山の安定吐に対しては不利な条件となる。

すなわち，注入域の大きさが不十分であるとトンネル近くに高い水圧が作用して地山が力

学的に不安定な状態になるわけである。したがって，地山の安定性と湧水量の制御という

相反する要求を満たす経済的な注入はいかなるものであるかを決定することが重要な課題

となる。

4－1 地山の粘着力どと注入域規模の関係

着力どと注入域規模の関係を調べ地山の粘着力どと注入域規模の関係を調べ

　　

r･(。)=Okg/。2

るため，土被り100 m， 海面下240 mに位置

するφヒ30°の地山内のトンネル掘削を対象

に解析を行った。条件は表７－４に与えると

パラメーターとして変化させた。

　

図7-16は半径変位と注入域半漫吟の関

係を与えており，図中の点線はr = 6.9 mで

完全に水を抜いた場合を示すが，以後の議論

に供するためにあわせて与えておいた。

　

さて，掘削直後には，支保工反力が（α）が

期待できないものとして考察を進める（しか

し，実際には三次元的拘束効果があるので，

ここで扱うような平面問題の場合にはある程

１

～７

Ξ６

りμ

５

４

４．３

　

４．８



20

の反力を発

揮すれば，

水抜きを中

止しても，

図7-16(c)

にみられる

ように安定

な地山状態

を得ること

ができると

いうわけで

ある。青函

トンネルの

試験坑の開

削はもとよ

表７－４

　

解

　

析

　

条

　

件

ト　ン　ネ　ル　半　径

仮　想　外　周　半　径

注　入　域　半　径

水抜孔配列半径

仮想外周への有効応力

支　保　工　反　力

仮想外周への間隙水圧

ヤ　ン　グ｀　係　数

ポ　ア　ソ　ン　比

粘　　　着　　　力

内　部　摩　擦　角

塑性ポテンシャルパラメーター

透　水　係　数

　自　然　地　山

　注　　入　　域

　自然地山塑性域

　注入域塑性域

　α

　＆

　晦

　心

ﾊﾞ&)

y(α)

u{b)

　£

　μ

　r/

　φ'

　『

　ﾙ0

　ら

　ゐ0β

　‰Ｐ

　　　　　1.6m

　　　　20.0m

　4.3,4.8,5.3,5.8m

　　　　　6.9m

　　　　13.6k9/cd
0.0.2.0.4,0.6.0.8,l.Oka/d

　　　　　24k9/cm

　　　　3000 kg/cm

　　　　　0.4

　3.5,4.0,4.5,5.0,5.5ka/cii

　　　　　30°

　　　　　0°

　　　　　ﾙ0
　　　　句/100

　　　　　5ゐ0
　　　　　5≒

りに他の２，３の箇所でここで論じたような併用

工法によって掘削が成功した。

八
｜

１

ぐ

w
O-6

　　

4－2

　

注入域の透水係数の影響

　

注入域の透水係数の違いが地山の挙動ならびに

トンネルへの流入水量にいかに影響するかを青函

トンネルの本坑を想定して解析してみた。解析条

件は表７－５にまとめてある。対象としたトンネ

ルは半径５ｍであり，土被り130 m， 海面下190　・

3

2

1

0

ｍに位置することから、匹b）＝13 kg/cii, 削&）　7

=19k9/ciiを仮定した。解析は注入域の透水係数

　　

５

が自然地山のそれのレ100に改良される場合と１

　　

４

/10の場合の２通りについて行った。なお，双方

とも塑性域では透水係数が５倍になるとした。結

果は図7－17に半径変位，塑性域径ならびに湧水

量を注入域半径＆との関係として与えている。た

だし，湧水量は自然地山の透水係数力0を与えるこ
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注入域の透水係数の

(a) kgニゐ0

（b）ら以0



とにより確定する量として表わしている。この図から求まる結論は，

　

（1）注入域が３α以上あれば，塑性域半径と半径変位

には透水係数の違いによる影響はそれほど顕著に表われ

ていない。

（2）注入域が不十分なときは，注入域の透水係数が小

　　

‾

さい程，地山の不安定性を増す。このことは注入域の透

水係数を低下させて湧水量を減じようとする場合ほど十

分な注入半径を必要とすることを物語っている。すなわ

ち，中途半端な注入域（薄い注入域）は設けない場合よ

り危険であることを示している。

　

ここに解析解としては与

えないが，本研究からの提

言の１つは図７－２に示す

ようなドーナツ状（切端に

おいては実際上，その前面

を囲むように殻状に注入す

ることになるが，二次元モ

デルを念頭においているの

でドーナツ状という表現を

用いた）の完全な注入域を

設けることが力学的には望

ましいものであるというこ

とである。これは図7-18

に示すように同一の注入域

半径嶮2をも９場合でもそ

図7-18

　

ドーナツ状注入域の利点

表７－５

　

解

　

析

　

条

　

件

ト　　ン　ネ　ル　半　径

仮　想　外　周　半　径

注　人　域　半　径

水抜孔配列半径

仮想外周への有効応力

支　保　工　反　力

仮想外周への阻麗水圧

ヤ　ン　グ｀　係　数

ポ　ア　ソ　ン　比

粘　　　着　　　力

内　部　摩　擦　角

塑性ポテンシャルパラメーター

透　水　係　数

　自　然　地　山

　注　　入　　域

　自然地山塑性域

　注入域塑性域

　α

　＆

　ら

が(&)

が(α)

u(b)

　£

　μ

　ど

　が

　『

　ﾙ0

　‰･

　ゐOp

　外戸

　　5.0 m

　40.0 m

パラメーター

　13.0k9/c!S

ﾉ｀ごラメーター

　　19 kg/cm

　3000 kg/d

　0.4

　　5 ka/cri

　　30°

　　　O°

　　ゐ0

ゐ0/100）0/10

　　μ0

　　54

の内部の間隙水圧分布は異なり，＆1≒αなるドーナツ状の注入域の場合の方が注入域内

部で水圧は小さく，したがって有効応力が大きくなって，地山の強度を十分発揮さすこと

ができるという理由によるものである。
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第８章

　

軟岩地山中のトンネル掘削に

　　　　

ともなわれる時間依存性挙動

　

第１節

　

概

　　

説

　

飽和した軟岩地山内にトンネ゛を掘削するときの最大の問題は前章で扱った水の処理に

関するものである。次いでと言えば，膨張性地山を含めて，掘削に伴なわれて時間ととも

生ずるトンネル断面の変状とか，支保工，覆工に作用する土圧に関する問題であろう。

　

本章ではこの第２の時間依存匪挙動に対する問題について論ずることにする。

　

飽和軟岩地山内にトンネ゛を開削するときに生ずる時間依存性挙動は大別すると，次の

３つの理由に基づくと考えられる。

　

（1）地山材料の本質的な時間依存特性にもとづいて生ずるもの。

　

（2）掘削による間隙水圧の変化による間隙水の流動にもとづくもの，すなわち，圧密一

膨潤によるもの。

　

（3）切端の進行すなわち境界の変化にもとづくもの。

　

さて，第２の理由による挙動は最近，足立ら114によって解析的に検討されている。それ

は軟岩が近似的にRoscoeらの構成式で表わされるとし, Roscoeらの構成式を圧密の解

析に適用した手法をトンネルの問題に応用して，トンネル掘削による周辺地山内の圧密一膨

潤挙動を解明したものである。青函トンネルにおける地山の力学定数を用いた解析による

とこの周辺地山の掘削による圧密一膨潤はほぼ一日で終了することが明らかになった。ま

た第３の切端の進行による見掛上の時間依存性挙動については図７－９に示すような変形

が二次元問題で生じるように外力を変化させて近似的に解析する手法を桜井川が提案して

いる。

　

本章はこれら第２、第３の理由を除いた，第１の地盤材料の本質的な時間依存特性によ

るトンネル周辺地山の挙動について考察を行ったものである。すなわち，まず，トンネル

掘削時の周辺地山の時間依存性変形挙動を把握し，施工規正に適用できる計測工法を樹立

することを目的として，青函トンネル吉岡方先進導坑と作業坑で行った計測結果について

述べる。

　

次いで，地山材料が第１編で述４だような粘弾一粘塑性体であると考え，第１編で求め

た構成式を簡単化したものを用いた有限要素法によって，トンネル掘削に関する境界値問

題の解析を行い，その結果と計測結果を比較検討するとともに，クリープ速さの計測によ

るトンネル周辺地山の破壊予知についても論じるものである。
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第２節

　

トンネル周辺地山の時間依存性挙動旧

　

軟岩中のトンネル掘削に伴なわれる坑道ならびに周辺地山の変形は地山の粘塑性的な特

性と進行吐破壊のため，時間とともに進行することが多い。この地山の時間依存性挙動を

把握する試みが青函トンネルで行われた。計測はトンネル掘削作業の支障とならないよう

な短時間で微小な変形量が計測できるマイクロクリープメーターを使用した。マイクロク

リープメーターは機械的な摩擦が極めて小さいから，短時間に変形の測定ができる。クリ

ープ変形の測定は坑道の側壁間などの２点にアンカーボルトを打設し，この２点間をピア

ノ線を介して，クリープメーターを連結して行う。クリープメーターの計測精度は0.5μ

であるが，現場での計測システムの精度としてはアンカーボルトの固定状態やピアノ線の

状態によって左右されるので２～３μ程度になる。

　

トンネル掘削時の周辺地山の時間依存性変形挙動を把握し，施工規正に適用できる計測

工法を樹立することを目的として青函トンネル吉岡方先進導坑と作業坑でクリープメータ

－による計測を行った。計測を実施した場所は図８

－１に地質状況とともに示してある。第１の先進導

坑迂回坑は掘削前に予想された大断層を最短距離で

突破するべく断層に直交する方向に導坑を迂回させ

た箇所である。断層は安山岩質凝灰岩や粘土化した

　

tuff
凝灰岩から成り周辺地山は断層により相当もまれて

いる。なお，この部分では第三紀の訓縫層と黒松内層

をはさんで存在している。第２の先進導坑水抜坑は

先進導坑の起点から1280～1880 m間の600mに先進

導坑と平行に坑内水の排水を容易にするために設け｀でT

られた坑道で水抜坑と呼ばれている。計測を行ったへ｡ごff
ｘ｀＼｀＼

tuff

区間で水抜坑起点より480mまでは地質が比較的よ　≧ト、､こ＼tｻﾞ当5ビペこ

いが485～496 m 区間は粘土化した凝灰岩の破砕帯　図8こ､1言ににご舷聾!箇新二地質

で, 496 m以降は再び良好な凝灰岩となっている。

（ａ）先進導坑迂回坑

（b）先進導坑水抜坑

（ｃ）作

　

業

　

坑

第３の作業坑は斜坑からの距離程3500m付近の破砕帯をはさんだ訓縫層に属する粘土化し

た凝灰岩を対象に計測を行った箇所である。

　

クリープメーターによる計測は図８－２に示すように切端と側壁間の変位量の計測と２

側壁間の変位，あるいは天端と側壁間の変位を計測することで切端の押し出し量あるいは

トンネル断面の変状を調べることによって行われた。図には典型的な計測結果を示すが，

トンネル掘削後安定に向う坑道のクリープ変形速度は急激に減少する様子を表わしている。
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掘削による坑道

周辺の挙動，とく

　　

30

に安定に向う坑道120

の事例を坑径変化15ﾖ
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ぺ
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u

　

Ｈ
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Ｓ
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ELAPSEDTIME t (hr.)
図8－3

　

クリープ変形速度と経過時間

　　　　

の関係

(ａ〉先進坑迂回坑(b)先進坑水抜坑

110

与

シ
ョ
ｌ

10'1

(b)

時間の関係として

　　

1

　　　

5
ELAl°Sぶ）TIME

1;（hoｕ:?

　　　　　　　　　　

upperhalfexcavated　　　Benchcut

図８－３に示す。

　　　

図８－２

　

クリープ計測方法と結果

25

これらは青函トンネル吉岡方先進導坑の迂回坑（斜坑底

　

24

より3080-3105 111間）および水抜坑（斜坑底より481～j
20

502 m間）において測定されたものである。 ≒

　

この結果得られる知見は，クリープ速度が時間の経過心

とともに急激に減少していることである。切端掘削後10 1 12

時間程度において5～15μｍ／ｍｉｎ程度であった押し出自

　

８

し変位速度が･100～150時間後には0.5μ゜/min以

　　

４
下に減少している。

　

もし，地山が軟弱で破壊が生ずるような場合には，時

間の経過とともにひずみ速度が一定の定常クリープ状態

となり，終局的にはグリー

プ速度は加速され破壊に至

る。

　　　　　　　　

１

　　　　　　　　　　　　　

ぐ

　

図８－３のクリープ速度ｊ

　　　　　　　　　　　　　

－

と時間との関係を両対数紙丿

上にプロットしたものが，Ｍ

図８－４である。安定に向I

うこれらの結果は，ほぼ直

　

1o-1

線関係が成立して時間の経

過とともにクリープ速度が

　　　　　

１０
ELASPED TIME t (hr.)ELASPED TIME t (hr.)　　　　　　　KLASPED TIME t (hr.)

図８－４

　

クリープ変形速度と経過時間の関係

　　

（ａ）迂回坑道

　

（ｂ）水抜坑道

減少することがわかる。クリープによる変形量∂は8=f^'hdtとして求められる。す

なわち，図８－３の模式図である図８－５において，クリープ速度5と時間／の曲線で囲

まれる面積が変形量∂を与える。この方法で変形量∂を求める場合の問題点はトンネル開

削直後の変形速度ｈ琲常に大きいから，早い時間に測定を開始する必要があることであ
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る。むろん図７－９で説明したように，トンネ)レ掘削による変位は弾性体地山の場合には

切端がその地点に達したときにはすでに40％の変形が生じているから，ここで行った種類

の計測では，その変形量は計測できないことを認識しておく必要がある。

　

この方法でクリープによる変形量を求めると先進導坑の迂回坑においては

　　　　

δ＝2.0～3.2 cm

となった。

　

計測を行った区間内

で上半先進ショートベ“゜

ンチエ法で掘削した箇

所があったが，ベンチ

カットによるクリープ

変形速度への影響を示

したものが図８－６で

Ｍ

　　　　　　　　

EUU?SED'''TIME

図8－5

　

クリープ変形量の決定

　　　　　　

方法

EL4PSED ？IMS

図８－６

　

クリープ変形速さへの

　　

ベンチカットの影響

ある。図は横軸に経過時間を，縦軸にクリープ変形速度を与えている。図の語るところは

上半掘削からの経過時間に従って，クリープ速度は減少するが，下半掘削によって再びク

リープ速度が増大した後，減少することである。

　

わが国におけるトンネル工事現場で一様な地質が連続することはほとんどあり得ず，青

函トンネルもその例外ではない。計測を行った先進導坑迂回坑は掘削前に予見されていた

断層を突破するに当って，断層帯の掘削距離を最小限にするために断層に直交する方向に

導坑を迂回させた箇所である。断層は安山岩質凝灰岩や粘土化した凝灰岩から成り，周辺

地山も断層によって相当もまれている。

　

今一つの計測を行った先進導坑，水抜坑は先進導坑の起点から1280～1880 mの間の600

mに先進導坑と平行に坑内の排水を容易にするために設けられた坑道で，水抜坑と呼ばれ

るものである。クリープの測定を行った区間で，水抜坑起点より480 mまでは地質が比較

的よいが, 485m～496 m区間は粘土化した凝灰岩の破砕帯で. 496 m以降502 mまでは再

び良好の凝灰岩となっている。

　

このような地山の岩質の評価を定量的に行うためにクリープ速度の計測とともにぶ波検

層を実施し地質構造をより明確に把握することを試みた。

　

図８－７はクリープ測定地点を横軸に，縦軸には掘削後の経過時間をパラメーターに用

いたクリープ速度を与えている。さらに，先に述べたぶ波検層による推定地質構造とぶ波

速度も併せて示している。
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まず，

先進坑道112

迂回坑に’Ξ

おいて‥j

切端掘削Ｓ４

後一定時自

問経過し

　　

ｏ

だ後のク

リープ速

　　

20

度は波状。､ｏ

　　　　　

忍１
的に変化自

２
しながら

　　

3

30m地点
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疋
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卜
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⌒
忍
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0「
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２

３
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‾４ｉ

　

MEASURING POSITION (m)

485 490

図８－７

　

クリープ速度の時間変化とせん断波速度にもとづく

　　

地質構造との関係

　　

（ａ）迂回坑道

　

（b）水抜坑道

495

地点へと増大していることが見られる。

　

この区間におけるぶ波検層の結果によると，

‰＝600～1000m／ＳｅＣの速度を示しているが，30～50m区間では嶮はlOOOm/sec

から670m／§ｅＣと減少しており，クリープ速度の変化傾向とよい対応を示していることが

わかる。

　

先進導坑水抜坑の485～490 m付近は図に示すようにクリープ速度が増大していること

が特徴的であり，弾性波探査からも484～497 m付近でぶ波速度の低い区間があって，よ

い一致を示している。これらの結果はトンネル周辺地山のクリープ変形速度の大小が地質

の良悪をよく反映している

ことが理解できる。

　　　　　

3530.2

　

昭和50年３月20日，クリ

　　

28.2

－プ計測を実施していた青

函トンネル吉岡方作業坑に

⌒
､5

　

26.2

Za

　

24.2
口

おいて，斜坑からの距離程W

3529.7m地点で切端z)崩壊　　22.2

が発生した。この切端崩壊

　　

20.2

箇所に近づく区間のグリー

　　

18.2

プ速度の時間的な変化の様

　　　

10

子を図８－８に示してある。

　　　　　　　　　

TIMEt（daｙ）
図８－８

　

作業坑3529.7m地点の切端崩壊箇所近傍に

　　　　　

おけるクリープ変形速度の変化
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崩壊の生じた切端より５ｍ手前の地点における･ク

リープ速度が７日後の崩壊発生まで時間とともに

単調に増大していることは注目に値する。すなわ

　

110

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

７
ち，安定に向う切端ではクリープ速度が単調に減

　

言

少するのに反し，不安定に向う坑道においては，.S

クリープ速度の増大がみられるということである。Ｓ

　

ｌ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

ｌ
この地点のクリープ速度と上半掘削後の経過時間

　

Ｓ

を両対数紙上にプロットしたものが図８－９であ

る。図にはほぼ同一の凝灰岩から成る先進導坑迂

　

o'も

回坑の図８－４(ａ)に与えた結果も併せて示してあ

る。図中で作業坑の色⑨，⑩地点のクリープ速

　　　　　　

ELAPSEDTIMEt（day）

図８－９

　

崩壊切端近傍のクリープ変形

　　　　　

速度と経過時間の関係

度の変化と先進導坑迂回坑の結果と比較すると，⑨，⑩地点ではかなり大きなクリープ速

度を示していることが明らかである。また，⑦地点の結果も切端の進捗とともにクリープ

速度が増大していることがわかる。

　

以上から，図中にハッチを施した曲線を与えたが，それ以上のクリープ変形速度を示す

場合にはこの凝灰岩質の地山において，そのおかれている物理的環境下では坑道は不安定

なものであると判定できそうである。

　

第３節

　

トンネル掘削による時間依存性挙動の解析

　

青函トンネルのような軟岩地山中のトンネル掘削においては時間依存性挙動を示すこと

が，前節の計測結果からも明らかとなった。その時間依存性挙動を正確に把握して，設計

施工に適用するには序論の図に示したfeed back系 Volumetric

を閉じる必要がある。本節においては有限要素法を

　

s(('£ぶ/Ｌ[
J?で]

-ｅ

用いて，トンネル開削による周辺地山の変形挙動を

解析的に検討してみることにする。

　　

3-1

　

有限要素法による解析手法

　

第４章において，軟岩の時間依存性挙動を記述で

きる構成式を図４－９ならびに図4-11に示すよう

Devlatorlc

　

Vlaco-elastlcstate

=ij

　

=1

　　　

G2

　　

ヰ

'ij

　　　　　　　　　　　　　　

－

　　　

－

　　

=-一一

　

-べ’″J’ノ~’ノ

　　　

Vlsco-plastlc State

なレオロジカルモデルとして誘導した。しかし，こ

の構成式を用いた有限要素法が開発されていないの

　

'±i

　

°1

　　　

1

　　　　

t

　　

!^j

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

n2

　　　　　

n3
で，図8－10に示すレオロジカルモデルを適用した

有限要素法を用いて解析を行うことにする。
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図8－10解析に用いるレオロジカルモデル



　

このレオロジカルモデルに対する有限要素法はSerata川によって開発されたものであ

る。したがって，その詳細は参考文献にゆずることにする。

　　

3－2

　

トンネル掘削の解析

　

トンネル掘削に伴なわれる周辺地山の変形および応力分布の経時変化は初期応力状態，

地山の力学特性，トンネルの形状，施工手順ならびに施工方法などに影響を受ける。した

がって，これらをすべて解析に取り込む必要があるが，それは至難の技である。ここでの

解析は以下に与える条件のもとで行った。

　

ａ）初期応力状態

　

一般に，岩盤から成る地山の初期応力は，地質構造や地殻変動の影響を受けるため，被

り圧は土被り高さで求まるが，水平方向応力は計測する以外に決定することはできない。

しかし，今回はクリープ変形の計測を行った先進導坑の切端付近の土被りから，鉛直荷重

はトンネル中心で９＝42k9／ｄとし，一方，水平応力刄は地山のポアソン比zﾉ＝0.4とし

て定まる静止土圧係数ＫＯ＝２／３を用いて決定した。

　

トンネル掘削問題の解析は重力場にある地

山を考え，掘削の過程を解析に取り込む方法

と，トンネル開削後の形状を与えた初期応力

場を作用させて解析する方法の２つがある。

　

したがって，前者では深さによって応力が5o 。

変化する。ここでは地山の単位体積重量をな

=2.0 t/㎡としたから，応力場は図８－ｎ(ａ)

のようになる。また，後者の初期応力場は図

8-ll(b)に示すものを用いた。以下，前者を

¨自重場の解析≒後者を¨外力場の解析¨

と呼ぶことにする。

　

ｂ)地山と覆工の力学特性

37 kg/cm^

42 kg/cm^

図8-11

　

初期応力状態と境界条件

　　　　　　

（ａ）目重場の解析

　　　　　　

（b）外力場の解析

28 kg/cm^

　

粘弾塑性解析に先立って弾性解析を行った。解析に用いた地山とライニングの諸力学定

数は表８－１にまとめてある。また，地山は塑性降伏規準を変えることで２種のものを考

えた。すなわち，岩盤Ｉはc=4.0 kg/cm ，φ＝20°であり，岩盤ｎはc = 4.0 k9／ｃ貳

φ＝15°である。

　

Ｃ）トンネルの形状

　

解析の対象としたトンネル形状は直径4.6 mならびに5.0 mの円形トンネルである。た
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だし，弾性体地山の場合についてのみ馬てい形トンネルの解析を行い，結果を円形トンネ

ルの結果と比較した。

　

ｄ）有限要素分割

　

トンネぶの解析は図8-12に示す要素分割

　　

Ａ
により，二次元平面ひずみ問題として行った。

実際には切端の拘束効果があるから，三次元

的に解析する必要があることを認識すること

が大切である。

　

ｅ）施工方法のシミュレーション

　

施工方法をシミュレートした解析の流れ図

　　

゛

を図8－13に示した。 step ｌは図8－13（ａ）の

自重場にあってトンネル掘削前の状態に対応

している。 step n は掘削を乙＝Oで行ったと

きの瞬時変形を求める。 stepⅢは覆工施工

を行った後の経時変化を求めるもので，現場

においては，吹付コンクリートによる一次覆

工，また，岩質によって亙型鋼と吹付コンク

リートによる覆工が行われることもある。こ

のstepⅢは覆工の効果とそれ以後の時間的挙

動を解析するために，掘削３時間後に覆工を

施工するものと仮定した。覆工は２種類の剛

性を考慮したが，１つは吹付コンクリートに

図8－12

　

解析に用いた要素分割

DeadLoad

　

図8-13

　　　

Excavation

　　　

Lin nig

施工方法のシミュレーション

相当する場合（£= 4.9×104 Z／fn2）と他の１つは150どの鋼製支保工を１ｍピッチで建

て込んだ場合（£＝4.9×105し佃2）である。
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表８－１

　

解析に用いたレオロジカルモデルの諸定数

材料No １ ２ ３ ４ ５ ６ ７ ８ ９

解析条件 弾　性 粘弾塑吐 〃 〃 〃

解析方法 自重場 外力場 〃 自重場 〃

対　　象 岩　盤 岩盤Ｉ 〃 〃 岩盤ｎ
ライニ
ングＩ

ライニ
ングＨ

ライニ
ングⅢ

ライニ
ングTV

印/鮒
1･雪 1言 〃 〃 /y 1雪 /Z 〃 1雪

Q(tノゼ) - 1言 〃
// 〃 - /Z 〃 /y

G2*(t/nf) - 門び 〃 Z/ 〃 - 〃 〃 〃

が港 - 1言 Z/ /Z 〃 - 〃 〃 Z/

砂塵 - 1言 〃 Z/ /Z - 〃 〃 〃

好(t詰 - 1言 1言 1言 /Z 1脳 /Z 〃 /Z

荊(tμ) 喧 6･容 〃 〃 Z/ 4響 〃 〃 雪
K-i(t/nf) - 2･俗 〃 Z/ Z/ - 〃 〃 〃

妙芝 - 1.0 /Z 〃 〃 - 〃 /7 /7

必（゜） - 20° 〃 〃 15° - //■ 〃 〃

c (t/nf) - 4型 〃 〃 〃 円(j7 1脳 8鬘 〃

＆(tが) 2.0 ０ Z/ 2.0 〃 ０ 〃 〃 〃

り(t/nf) ０ ０ 〃 ０ /7 ０ 〃 μ ZZ

尽(tμ)‘ 3言 3･雪 〃 〃 〃 ０ 〃 Z/ 〃

£。(t/nf) - 3言 〃 /f 〃 ０ 〃 〃 /Z

　

第４節

　

解析結果と考察

　

前節で述べた種々の条件のもとで解析を行った。その解析に用いた条件別に解析番号を

表８－２のように付し，順次解析結果を示し検討を加えることにする。

　　

4－1

　

弾性解による素掘りトンネル形状の比較

　

円形断面と馬てい形断面の比較検討を弾性解析によって行った。結果の一部を図8-14

ならびに図8-15に与えた。

　

トンネル周辺の主応力は円周方向応力ら,と半径方向応力(y,であるが，素掘トンネルで

らはトンネル壁面でら＝Oとなるから(J｡が基本的な役割を果している。(私は初期応力場
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表８－２

　

行った解析の一覧

解析N0.
解　析　方　法 材　料　No

備　　　　　　　　考
外力場 自重場 岩　盤 ライニング

£－１ ○ １ - 弾性解

Em)-＼ ○ １ - 馬てい形トンネル弾性解

VEP－１ ○ ２ - 粘弾塑性解

VEP－２ ○ ３ - 〃　　073゛＝ｿ10）

VEP－３ ○ ４ - VEP－１の自重場での解

VEP－４ ○ ４ ６ 掘削径5.0mで３時間後のライニング

ド£？－５ ○ ４ ８ ライニングの強度を下げる

VEP－６ ○ ４ ９ ライニングの£→1/10

VEP－７ ○ ５ ６ 岩盤皿

が等方的であ

ると一定であ

るが，初期応

力場が異方的

である場合に

は引張り力に

なることもあ

る。一軸圧縮

状態（上下方

向に片の軸圧

　

＼49.1

1万々/。2 ｇ一屈Z。2

図8-14

　

トンネル壁面の円周方向応力％

　

（ａ）円形トンネル（b）馬てい形トンネル

７

■

　

＞40 kg/cm2

朧

　

30 ｡ 40

日

　

20 －30

□

　

く20

図8-15

　

トンネル周辺地山内

　　

のせん断応力分布

とする）においては天端付近にら一片の引張り応力が，側壁部にはら｡ニ３昂の圧縮応

力が作用し，初期応力場がＯｕ／Ｏｖ＝＝1/3の場合には天端においてら＝Ｏとなる。

　

ここで考えている問題においては，トンネル中心でり／（7ｒ＝2／3となるから, Ｏｆｌ＞0

であり引張り応力が生ずることはない。最大軸差応力は側壁部に発生し，らー（7，＝98 k9

／ｄとなる。もしも地山の一軸圧縮強度が100 kg/cm以上であると，ここに求めた弾性解

か利用できる。

　

一方，馬てい形断面の場合には，トンネル周辺におけるのの分布は複雑で，その最小

値は底盤部におけるら＝10 ks/cm,最大値はスプリングラインにおけるら＝141k9Å1で

あるが天端付近ではの＝42k9／ｄとなる。この断面形での応力分布は光弾性実験により

求められた結果もある。川これをＦＥＭによる解析解と比較したものが表８－３である。

光弾性実験に用いた空洞形状とここで行ったＦＥＭ解析で用いた形状がやや異なるため。
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値そのものは完全に一致することは

ないが，定性的には良い一致を示し

ている。すなわち｡ Ofl･の最大値は側

壁脚部で生じ，それは円形断面の値

と比較して約1.4倍の大きさとなる。

したがって，最大軸差応力の発生に

対して，円形断面が馬てい形断面よ

り有利であることは明らかである。

表８－３

　

光弾性解とＦＥＭ解

　　　　　

による（70の比較

位置 光弾吐解 ＦＥＭ解

Ａ

Ｂ

Ｃ

Ｄ

Ｅ

48k9/cd

64

99

76

14

42 kfl/cii

73

140

93

10

r2 kg/cm^

ﾊ

c

J｀g/ｃ゛2

　　

4一2

　

粘弾塑性解による素掘りトンネルの挙動

　

表８－２に与えるＶＥＰ- 1, V EP- 2, V EP- 3は円形断面の素掘りトンネルに

対する粘弾塑性解析である。塑性に至らない場合に，ヤング率は／＝・・でＥふ＝3.0×104

r／が，ポアソン比はν＝0.4である。

　

しかし，塑性状態になると，見掛けのヤング率は

低下し，ポアソン比は0.5に近づくことになる。また，強度定数はc = 40 t/m^. φ＝20°

である。粘塑性抵抗は，塑性状態に入ったときのせん断抵抗をせん断ひずみ速さで除した

値となっている。ＶＥＰ－２のＶＥ･Ｐ－１との違いは吋をＶ　ＥＰ－１のび10と仮定した

ところにある。

　　　

10

　

V　ＥＰ－1の結果

を図8-16に、Ｖ Ｅ　５

？－２のそれを図8

－17にそれぞれ与えｏ

てある。各図の(ａ)か

ら、塑性域がスプリ

ングラインから天端10

　　　　　

ノ
あるいは底盤にわた

　

ご一一打-Ｔ旨

って拡がり，破壊が図8-16

進行することが判か

　

Ｖ　ＥＰ＿１の解析結果

る。変形は粘塑性抵（ａ）塑性域の拡大

抗？を低く与えた

　

ポヅ㈹謳談詰

ド石戸－２において（d）ﾂﾞtWﾂy超スプﾘングライ

顕著に現われている。

すなわち，スプリン

ンの変位の時間的変化

八
Ｓ

ｗ
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グライン部の塑性10

押し出しが大きく，

そのクリープ変形５

速度は一定に保た

れ破壊を続けていｏ

る。一方，天端と

底盤の変形は掘削５

直後直径の縮小す10

る方向に生ずるが

　

゛j

時間が経過すると

５
1０ｍ

逆方向に変形を開

始することも明ら

かである。

　

弾性解との差異

図8－17

V　ＥＰ－2の解析結果

(ａ)塑性域の拡大
(b)周辺地山内の応力分布
(ｃ)トンネル壁面変位の時

はスプリングライ（d）哭撫ま払にスカンクライ

ン部の塑性押し出

　　　

ン部の変位の時間的変化

しとそれに伴なわ

れる変形の様子に表われている。

　

15

1

W
M10

Z5

０

０

200

　

400

ELAPSED

~｀へ

1----０
ト

ＤＩＳ?Placement

　　

600
TIME Cday)

800 lOQC

　

トンネル周辺地山内の応力分布は，掘削時に鋼生解と一致する状態にあったが，時間と

共に応力の再配分が生じて，安定化の方向に向う。図(b)はスプリングラインを通る断面上

におけるらと(y。の分布の時間的変化を示すが，これからもトンネル半径分程度が塑性域

に入っていることが理解できる。

　

VEP- 3はＶＥＰ－１の外力場に対して自重場での解析である。ここに結果は図示し

ないが，その差をまとめると以下のようになる。まず，スプリングライン部の変形挙動は

ほぼ等しいが，天端と底盤部の変位には自重場では差が生じ，天端の変位が大きくなる。

しかし，基本的にはそれ程の差はないという結果になっている。

　　

4-3

　

粘弾塑性解による覆工を有するトンネルの挙動

　

素掘りの場合は，¨外力場の解析¨と‥自重場の解析¨結果にはそれ程の差が生じない

が，覆工を施工する場合ぱ外力場の解析¨であると，あらかじめ空洞と覆工が存在する

状態において外力を加えるため，掘削から覆工の打設までの期間内に生ずる弾性あるいは

粘弾性的な変形を無視することになるので相互作用の影響を取り込むことができない。
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そこで，本研究において解析はすべて

自重場において行った。

　

表８－２に示すＶＥＰ－４～Ｖ ＥＰ-

７はパラメーターを変化させて，覆工の

ある場合のトンネル掘削問題を解析した

ものである。覆工のヤング率や強度定数
100

80

呵

j 60

40

-

o（daｙ）

lQOQ

／

／

Ｇｒ

(b)

ヤ゛‾‾‾

Ｒ

５

１４

Ｗ

Ｕ

≒

　

100

　　

150
ELAI°SED TIME Cday)

3Ｒ

DISTANCE

5Ｒ

図8

lｂ）周辺地山内の応力分布

（ｃ）天端,スプリングライン底盤の変位

100

　

80

１

!S
60

40

　

20

い

Ｒ

-O（daｙ）

－－－1000

"r

(b)

3R

　　　

5R

　　　

7R

　

DISTANCE

図8-18

　

V　ＥＰ－5の解析結果

　　

(ａ)塑性域の拡大

　　

(b)周辺地山内の応力分布

100

　　

80
弓

ｉ

き60

40

20

-

0 (day)

　　　

‾゜‾1000
し

＿

Ｒ

（7

「

3Ｒ

　　　

5Ｒ
DISTANCE

図8-20

　

F　ＥＰ－7の解析結果

　　

(ａ)塑性域の拡大

　　

(b)周辺地山内の応力分布

の大きさによって，地山内の塑性域の拡大の様子や，覆工の破壊の有無に関しての差異は

明らかにされたが，基本的な変形や応力の分布に大差はない。

　

ＶＥＰ－５の結果を図8－18に，ＶＥＰ－６を図8－19に，さらにＦ£μ－７を図8－

20にそれぞれ与えてある。

　

覆工の強度力如＝1200～mka/ci程度に強いＶ ＥＰ－７の場合は覆工に破壊が生じな

い。

　

地山はいずれの場合もスプリングライン部から塑性域になり，天端および底盤部にも次

第に拡大していく。また，岩盤強度の小さいＶ ＥＰ－７では塑性域は他の場合に比較して

大きくなっている。

　

覆工の強度をc=80kg/cil程度にすると，トンネルの変形を許さない剛なライニング

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

-137 －



と変形を許す柔なライニングの差が明らかとな･る。すなわち，覆工が剛すふＶ　ＥＰ－5では

覆工のスプリングライン部で破壊が生じているのに較べて，覆工の柔すｉｖＥＰ－６では覆

工が破壊していないことが判かる。地山内の塑性域の大きさはＶ ＥＰ－５とＶ ＥＰ－６で

は大差はないが，ややＶＥＰ－６の方が大きい。

4－4

　

トンネル断面の変形速度

　

図8-21に素

掘りの場合，
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図8-21

　

解析Ｅよって求まるクリープ変形速さと経過時間の関係

　　　　　　

，

　　　　　　　　

（ａ）ｙＥＰ-＼（素掘トンネル）（b）Ｖ Ｆ.}）－5
水平方向の収縮

　　　　　　　　

（b）Ｆ ＥＰ－6　　　　　　　　　（d）ｙ　Ｅ ｐ－7

速度が鉛直方向のそれより大きくなって，塑性押出し( plastic intrusion)現象が顕著に

なるのが理解できる。

　

一般に軟岩の遅延時間定数は数～数十時間程度であるから，坑径変化か粘弾性的性質に

起因しているものなら，数日間で変化が終了すると思われる。坑径変化か数日以上継続す

るときは，粘塑性的なクリープ特性がその大きな原因になっていると考えられる。

　

青函トンネルにおいて実測されたクリープ速度と崩壊などとの関係をみると，クリープ

が比較的短時間で終了しているものもあり，また数日以上継続して安定しているものも，

あるいは崩壊に至っているものもある。こうした現場計測の結果を示す図８－９に解析の

結果求まるクリープ速度も併せて与えておいた。この図によって，現場計測によるクリー

プひずみ速度と掘削後の経過時間の関係から，安定に向う範囲と，崩壊に至る範囲に分け

得る可能性についてはすでに論じた。解析結果をみると，この経過時間に対するクリープ
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ひずみ速さのレベルは粘塑性抵抗の大きさによって変化し，素掘りの場合を基準に考える

と773＊ニ4xl02 k9°徽y八i程度の値が･現場の計測結果をよく説明できそうである。

　

図８－９によって示される安定化領域と非安定化領域の境界は，岩盤の特性によって若

干変化することが考えられるが，これに対しては，岩盤の特性にあわせて，この安定化規

準線をあらかじめ想定することが可能である。すなわち，掘削後のトンネル坑径のクリー

プ変位速度を用いて，トンネルの掘削に対する安全院の規準を与え計測管理することが可

能であると考えられる。
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第９章

　

トンネルエにおける計測工法り

　

第１節

　

概

　　

説

　

トンネル工事において，11果して掘れるのか？¨という問は弱者の戯言であり，これま

で掘ってきたという経験を背景にして‥絶対に掘ってみせる¨という自負が強者の持論で

ある。従って，II計測などは工事の邪魔になりこそすれ，役に立つ代物ではない‥が現場

での通り相場であった。事実，現場計測のもたらす利益を具体的に提示できなければ，こ

のような批判もあながち的はずれではない。

　

本章では第６章の序章における議論と一部重復するが，トンネル掘削の基本理念と計測

の意義についてまず明らかにする。ついで，施行管理を目的とした現場計測工法の現況と

展望を，深いトンネルと浅いトンネルのそれぞれについてまとめ，さらに計測と設計との

結びつきをＮＡＴＭならびにＳＣＴにおける具体例に基づいて説明する。

　

しかしながら，冒頭に述べた事情もあって，トンネル工事における現場計測工法は最近

までかなり遅れていた。

　

これまでは仮りに計測が行われたとしても，‥単に計測をした‥

に留まるケースが大半であった。そのようなわけで，確立された計測工法というよりも計

測工法のあるべき姿を論ずることになる。

　

第２節

　

トンネル掘削の基本理念と現場計測の意義

　

今世紀に入ってから，トンネル掘削技術は各種工法の開発と実用化という面で飛躍的に

進歩した。例えば，

　

（1）高圧湧水を伴なう地山の水処理工法としての水抜孔，水抜トンネルの効果

　

（2）軟弱地盤や滞水層の掘削のためのシールド工法，凍結工法または注入工法

　

（3）鋼製支保工出現による全断面掘削，¨地山を緩めず弾性変形させる¨ための吹付コ

　　

ンクリート，ロックボルト，パイプ支保工，ルーフサポート工法等の補強工法

　

（4）迅速掘削工法としてのトンネルボーリングマシン

　

（5）地質調査のための物探，長尺先進ボーリングの改良，開発など。

　

このような施工技術の進歩により，工事が短期間に完了するようになったが，事前に行

う地質調査の不十分さから，工事を困難にしているきらいもある。

　

II困難な工事を完成さ

せたことで，起業者側の技術者には誇りと満足感と陶酔かおり，その上輝かしいキャリヤ

ーの持ち主として将来が約束されるであろうが，他方，施工者側の技術者は，企業利益が

あがらない限り成績不良の扱いを受け社内的に不遇となる¨と高橋11魁述べ，十分な事前
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の地質調査が必要であることを強調している。

　

しかし･工事を困難にしているのは･単に地質調査の不備にのみ原因があるわけではな

く･トンネル工事における設計と施工が有機的に機能していないところにもその一端があ

る。

　

Peckll9の言葉によれば，トンネル工学が他の土木工学分野に比較してきわめて遅れ

ているのは･重要で緊密な関係にあるべき設計と施工が遊離しているからである。すなわ

ち，トンネル周辺地山の挙動は，地山の性質，支保工，覆工の剛吐，さらには施工順序や

方法，その巧拙によって影響を受ける眠それにもかかわらず，施工中に起る変状に対処

するには経験的な技術が最優先とされ，設計と施工が有機的に機能していないからである。

　

このような批判に対して，一地点に限定される他の多くの土木工事と異なり，地山状態

を前もって精査できないトンネル工事の特殊性を挙げて反論することも可能であろう。し

かし，それならばなおさらのこと，切端の進捗とともに千変万化する地山の挙動を，計測

の助けをかりて正しく把握し，過去に蓄積された貴重な経験と理論を背景として，的確に

施工に反映する一連の過程が必要であると考えられる。つまり合理的なトンネル工法を，

起業者と施工業者の密接な協力によって樹立する時代が到来しているといってよい。

　

第６章で述べたように，¨トンネルは地山で持たせる‥や¨地山は緩めず弾性変形させ

る¨というトンネル掘削の基本理念を具現化するためには，地山の特性を十分に把握して

おくことが大切である。しかしながら，事前にそれを把握し予測することは至難の技であ

るから，それを補うために，切端の進捗に伴なう地山の変状を計測し，結果を的確に設計

施工に反映させるという，いわゆる計測工法を確立していく必要がある。

　

それではトンネル工事で，計測によって期待できる利益は何かというと，以下の３点で

あろう。

　

(1)設計の妥当性の検討と，以後の設計指針の確定

　

(2)トンネル掘削断面の安定性の検討と，対策工法の選定

　

(3)隣接既設構造物への影響度合の判定と，対策工法の選定

　

このようなトンネル掘削時の安全確保と合理的設計という目的で，数多くの計測が考え

られ，かつ実施されている。しかし，現状では単に計測したにとどまるものが多く･計測

結果を直ちに設計，施工にフィード八ックして，設計変更や施工管理に利用した例は数少

ない。仮りに実施したとしても，試験坑道を設けて各種の試験を行い，設計や施工法を決

定するのが普通である。これは以下の(1)～(4)のような計測に対する要求に･現在のところ

応えられないため，計測が現場で歓迎されないからでもあろう。すなわち，

　

(1)施工の障害とならず，短時間で有意の状態量を計測できるのか？(計測ずき山は

　　

悪い一悪い山は一刻も早く抜きたい一混雑を窮める狭い切端で計測を許す余裕がない)
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（2）最も要求の多い切端の安定性を予測する方法があるのか？

　

（3）危険・変状が予知できたとしても，施工規正を行うための効果的な対処工法がある

　　

のか？

　

また施工規正を行うべしと判断する定量的な規準があるのか？

　

（4）切端からの距離を，前方50～100 mの小範囲に限定したとしても，事前に施工法を

　　

決定できるのか？

　

以上の問に答えてこそトンネル工事における計測が意義をもち，これらに対処できるも

のとして，計測工法が確立されるのである。

　

前述のように，トンネル掘削技術は各種工法の開発と実用化によって飛躍的に進んだ。

一方，計測機器の進歩も目覚ましい。短時間に掘削断面の変状を高精度に測定できるもの

や，地山内の力学挙動を観測する手法も確立しつつある。ゆえに，残された仕事は，¨ト

ンネルは地山で持たずという掘削の基本に立って各種工法と計測を有機的に組合わせた

施工法を樹立することである。

　

そこで，トンネル施工における現場計測を図９－１に示すように２つのステップに分け

て考えてみる。ステップＩは，基本設計に

フィードバックする情報を得るための計測

である。試験坑を用いて事前に行う場合，

あるいは実際の坑道で実施する場合，いず

れにしても設計の基本思想の現場確認，お

よび以後の設計指針を与えるもので，先述

の(1)に相当する。

Original
Design ＼

Test Tunnel
Measurements

CEarth Pressure
　Deformation)

＼

Final
Design へ Observations

CEarth Pressure

　Deformation)ノ
Construction

STEP I

STEP n

図９－１

　

トンネル設計・施工と現場計測

　

例えば，新丹那トンネルでは，地質調査坑を利用して地山の膨張性や支保工に作用する

土圧を調べ，設計に活用しているj川また，青函トンネルでは第７章で述べたように，海

底トンネルにおける最大の課題とされる高圧水の影響を明らかにするため，竜飛方に試験

坑道を設け，各種の試験を実施することによって，水抜孔の効果や注入止水の適正規織

支保エー覆工にかかる土圧等の諸問題が検討された。

　

ステップＩの現場計測が設計に組込まれているものには，新オーストラリア式トンネル

工法(New Aijstrian Tunneling Method ）や，世良田らによって開発された応力制御工

法(Stress Control Technique)がある。　これらはいずれも¨トンネルは地山で持たせ

る¨というトンネル掘削の基本に立脚した工法で，詳細は節を更めて説明する。

　

次に図９－１のステップ皿では施工中に切端や空洞断面の変形量とか変形速度を計測す

ることにより，それらの安定性を検討する。また地下鉄などの浅いトンネルでは，隣接既

設構造物への影響を監視しながら施工規正を行う。つまり，合理的・経済的にトンネルエ
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事を進めようという本来的な意味での現場計測工法といえよう。

　

第３節

　

深いトンネルにおける計測工法

　

深いトンネルに対しては，切端前方の地山状況を把握

しながら順次施工規正を行うという段階にまで至ってお

らず，直面する切端や掘削断面の計測によって応急的な

処置を施こしているのが現状である。

　

例えば, 1977年スイスで開催された岩盤の現場計測

に関する･ものでは，トンネル断面変形の計測結果を，施

八！

図9－2

ELAPSED TIMF (day)

坑道断面変形観測による

施工規正11(S

工の安全管理に利用した例が報告されている。その中の１つは，図９－２に示すような偏

圧を受ける高速道路トンネル（断面120 cri)の変形観測に基づく施工管理である戸工事は

上半先進で行われたが，ある断面における変形計測の結果，測線１と２の変形が掘削後急

速に増加し続けていることが判明した。そのため，掘削18日後に応急処置として，天端を

支える支保工を挿入し，事故を未然に防止したというものである。

　

しかしながらこの１，２年の間にＮＡＴＭ工法の議論がにぎやかになるにつれて，覆工

の適切な施工時期の判定，さらに進んで変状が予測されれば吹付コンクリートやロックボ

ルトを追加施工するなどの施工規正のために深いトンネルにおいても計測を実施する現場

が増加してきた。深いトンネルにおける計測はトンネル断面の変形，覆工に作用する土圧

の計風さらに周辺地山内にエクステンソメーターを設置して地山の変形を測定すること

などが普通である。とくに最近トンネル軸に平行にボーリング孔を設け傾斜計を利用して

トンネル掘削による切端前方の変形を計測して，切端の進む前に前方の地山性状を予知す

るなどの試みが行われるようになったが，トンネル掘削諸問題を検討するための価値ある

資料を与えるのみならず，事前に危険を予知するためにも効果のある計測手法であると思

われる。

　

ところで，上述のように種々の計測は行われても最も大切なことは前節で述べた計測が

答えるべき第３の回答があるということである。すなわち，‥危険，変状が予知できたと

しても施工規正を行うための効果的な対処工法があるのか？

　

また施工規正を行うべしと

判断する定量的な規準があるのか？¨の問に答えを準備しなくてはならない。前者に対し

ては近年の施工法の進歩によって上述したように吹付コンクリートやロックボルトの増打

ちによって対処できる場合も多いと考えられる。後者に対しては現在確固とした方法，手

法は見当らないが，第８章で論じたクリープ変形速度を判定規準に用いるのがかなり有望

なものと思われる。第８章と重複することになるが，青函トンネルにおける計測結果を用
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いながらこの点に関して議論を進めてみよう。

　

図９－３は青函トンネルにおいて行ったク

　　

30

リープ計測の方法を示している。切端は側壁

　

。

にピンを打込みそれら２点間の距離の相対変

　

に20

化を短時間に測定しクリープ速度を求めるわ

　

§10

けである。切端を利用して計測を行うことは

　

Ｓ

図に示すように掘削後時間とともにクリープ

変形速度は急激に減少に向う。

　

図９－４は掘削後のクリープ変形速度が指

数関数的に減少する安定に向う地山の例を与

えている。

　

図9－5は崩壊を生じた地山付近のクリープ

変形速度の経時変化を示している。このよう

に安定に向わないときに'はクリープ速度が大

きな速度レベルを保つか，あるいは増加する

ことがある。崩壊が生じたのは〔3529.7 m〕

地点である。崩壊地点より約６ｍ手前の

〔3524.2m〕地点では

掘削後約７日後の崩壊

までクリープ速度が単

3530.2

調に増加しており，さ

　　

28.2

らに，〔3526.2 m〕と■S 26.2

〔3528.2 m〕地点でもS 24.2

　　　　　　　　　　　　　　

H
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図9－5崩壊の生じた地山付近のクリープ速度の経時変化

　　　

-144 －



れるのである。

　

図９－６はクリープ速度と切端掘削後の経

過時間との関係を両対数紙上に求めたもので

第８章で行った粘塑性流動に対する有限要素

法による解析結果も併せて示してある。青函

トンネルにおける主として第三紀推積の軟岩

からなる地山では，クリープ速度が図にハッ

チをつけて表わす限界線より左下方にあれば

１

へ
卜
｜

　

Ｏ

　

Ｈ

　

Ｗ

司

　

Ｎ

　

ぺ
((⊃

　

凶

　

Ｈ

　

き

　

１

安定した地山であるが，崩壊に至るような不

　

0.1

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

0
安定な地山ではその限界線の右上方にあるか，

場合によっては当初安定領域にあったものが

　　　　　

ELAPSEDTIME t（daｙ）

図9－6

　

クリープ速度による地山の

　　　　

安定規準図

限界線を越えて不安定領域に入ることもある。したがって，クリープ速度に対するこの関

係図が計測を行うことで求まると，坑道の安定性を定量的に検討できる規準として利用で

きることになる。

　

以上，変形計測に関する例を示したが危険の予知に利用できる定量的な規準が確立して

いるわけではない。トンネルの計測工法を樹立するためには青函の例にみられるような悪

い地山における計測の実施と結果の集積が必要である。しかし，時間や手間のかかる計測

は安全に役立たぬばかりか有害になることもある。取扱いが簡単で迅速に計測でき，施工

のサイクルを乱さず，しかも信頼の性の高い測定結果の入手できる方法が望まれる。

　

変形の計測を目的としたものには，テープエクステンソメーターやマイクロクリープメ

ーターも適しているが，先にも述べたようにトンネル軸と平行なボーリング孔を用いた水

羽頃斜計による近傍地山内のトンネル掘削による変形挙動をとらえる方法は学問上からも

工学上からも今後大いに発展を期待したい計測手法であると考えられる。

　

第４節

　

浅いトンネルにおける計測工法剛

　

地下鉄など浅いトンネル工事における最大の課題は，坑道の安定陛もさることながら，

隣接構造物に与える影響を最小限度にとどめることである。こと計測に関しては，深いト

ンネルと異なって地表面からの計測が可能であるため，計測工法の適用は比較的容易であ

る。

　

トンネル開削による隣接構造物への影響度合を列挙すると，およそ次のような要因が考

えられる。

　

（1）トンネル自身による失地盤量にれは掘削方法，支保工，裏込めなどの施工法によ
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り変化する)

　

(2)周辺地山の変位分布と体積変化

　

(3)地表面の沈下(くぼみ)の規模，形状ならびに最大沈下量

　

これらのうち, (3)は地表面の測量比よって比較的簡単に計測できるから，データーも豊

富である。(1)と(2)の測定は.(3)に比較して困難であるが，地山の挙動を明らかにしてこそ

(3)の定量的な把握ができるので. (1)と(2)の観測も重要である。

　

軟岩を対象としたものではないが，ワシントンの地下鉄工事で，シールドを用いた掘削

の際にいくつかの測定地点を設けて，周辺地山の挙動が集中的に計測された。主として伸

縮計と傾斜計が利用されており，トンネル軸に直交する面内での測定計器の配置を図９－

７に示した。

　

図９－８はシールド切端通過後に，トンネル直上

地山内４点の鉛直変位と地表面沈下がいかに推移す

るかを描いたものである。これによると，トンネル

直上の変位量は，シールド部分が通過する際に全体

の2／3 ，残り1／3はシールド後部が通過した後

で生ずることがわかる。すなわち，失地盤量の大半

は，シールド切端の前面とか，シールド通過後に生

　　

tunnel

じるのではなく，シールド機の直上で発生すること

を示しているが，この事実は地表面の沈下観測のみ

では感知できないことが図９－８より明らかである。

ぷなゴニ
Ground Surface

なお，この場合においてはシールド機の一部を改良

　　

図9-7 ･>ふこい4ネルにおける

することによって, 15CIDの地表面沈下を５Ｃｍ以内に

減少させることができたと報告されている。

１

Ｗ

３

DISTANCE FROM SHIELD PACE

　

0

　　

3

　

6

　

9

　　

12

(ｍ)

図9－8

　

伸縮計によるシールド直上

　　　　

地山内の沈下122)

図9－9 傾斜計によるシールド周辺部の
水平変位122)
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図９－９は傾斜計による地山の水平変位の様子を示している。また，鉛直と水平変位の

測定結果を用いて，トンネル周辺地山の変位量と変位の方向を与えたものが図9－10であ

る。この図から，地山の体積変化とひずみ分布がわかり，隣接構造物に影響する地表面近

傍における変位量の限界値を決定することができる。図9-11はシールド切端前方の水平

変位を傾斜計で

測定した結果で

あって，トンネ

ル軸線方向の地

山の動きをみる

ことができる。

　

さて，隣接構

造物への影響度

合を判定する指

defonnatio

　

図ご）

←-ｆ一一一｛
０

　　

３

　　

６ｍ

｀ﾆ゛'･ほ

　

E19-10とよ琵謂紗内の全変位量

面沈下（くぼみ）

の形状に着目するのも１つの方法である。I川理論的な裏付け

　　　　

七¬に

1219-11右騨昌却:ち

はないが，地盤の沈下形状は正規分布曲線Ｒ:近いものとなる。図9-12はトンネルの位置，

寸法と正規分布曲線で表わした地表面の沈下形状を示している。中心部の最大沈下量を

^Vmax.中心線から沈下曲線の変曲点までの距離をｆとすると，ｉ点の沈下量は0.61

jl/‰むとなる。また，地表面沈下の単位奥行き当りの体積変化^Vsetは次式で与えられ

る。
j l/。，Zこ2.5・i・∠^Vrmx

　

図9－13は種

　　　　　　　　　

GroundSurface

々の地山条件に

　　

‾21

　

-1

　　　

0

　　　

1

　　

21

対して，これま

で得られている

結果に基づいて

まとめられたｚ

ノＤとt／Ｒの

関係である押

　

粘土中にトン

ネルを開削する

葛

　　　　　　　

D=2R

図9－12

　

トンネル

　　

地表面沈下の関
穣聞'ﾆ
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０

　　

１

　　

２

　　

３

　　

４

　　

５

　　　　　　　　　　　

１／Ｒ

図9-13地山条件の差によるトンネル

　　

の位置と地表面沈下の関係川



　　　　

Nb = iP'z一心）／亀　　　　　　　　　　　　　……………（９－４－２）

こ乙に。 Pｚはトンネル中心深さｚの被り圧，んは圧気工法の場合に用いる空気圧，亀

は地山の非排水せん断強度である。そiして，掘削の難易度として次のような規準を与えた。

　　

Ｍ＝１～２：短期間の挙動は弾性的で問題はない。

　　

越

　

＜

　

５：さほど問題はない。

　　

川

　

＞

　

７：シールドでも直進が困難である。

　

また地表面沈下量丿几吋は，屑をもとにして次のように推定できる。

　

(1) JVsetは，誕＜４のとき全掘削土量の１％，４＜Ｍく６のとき１～５％。

　

（２）トンネル径7?と深さｚが与えられるから，変曲点までの距離ｉは図9-13から求め

　　

られる。

　

（3）したがって^Vrmxは式（9－4－1）によって決定できる。

　

他方，非粘性土に対しては

　

（1）∠IVｓｅtは全掘削土量の１％とする。ただし，ゆるい地山，施工のまずさ，地下水低

　　

下の不完全さによってその率は増加する。

　

(2) iは図9－13から求められる。

　

(3) A Vrmxは式（9－4－1）によって推定できる。

　

このようにして，事前に地表面沈下量が推定できるから，隣接構造物への影響度合を検

討することが可能である。もし問題があると判断されれば，当然その対策が考えられるべ

きであるし，問題がないとされた場合でも計測工法によって，不測の事態を招くことのな

いよう配慮すべきである。

　

第５節新オーストラリア式トンネル工法(New Austrian Tunneling Method)と計測

　

これは略してＮＡＴＭといい,すでに第６章で述べたようにオーストリアのRabcewiczら

によって提唱されているトンネル工法である。この工法に関して，多くの紹介がなされて

はいるか，群盲象を撫でる感なきにしもあらずで，その実体が明らかにされているとはい

い難い。従って，ここでは筆者の理解する範囲でその解説を試みるとともに, NATMに

おける計測について述べる。

　

まず, NATMの特徴は第６章において(1)～(3)の３点にまとめたが，地山補強のため，簿

肉柔構造としての吹付コンクリートやロックボルト，またダクタイル支保工を具体的工法

として用いているところが. NATMの特色であるといってよい。柔軟な覆工によって反力
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を与えながら，地山が平衡状態に落着くまで変形を許すのは'I地山を緩めずに弾性変形さ

せる¨ことである。

　

またこれにより，覆工内に過度の曲げモーメントが発生せず，地山

への反力が一様分布になるという利点がある。このことは第８章における有限要素法によ

る解析の結果，覆工が剛であるＶＥＰ－５では覆工のスプリングライン部で破壊を生ずるが

覆工の柔tｉＶＥＰ－6では覆工が破壊しないという結果とも一致する。

　

この柔なたわみ性覆工では反力が一様に分布し，覆工内部に曲げモーメントが生じない

ことをPeckll9は図9-14を用いて次のように説明してい

る。図９一皿(ａ)のように，鉛直と水平応力が異なる地山内

　

(ａ)

にトンネルを掘削する場合を考える。

　

(1)たわみ性を持ち，圧縮のリング応力には耐える円形

　　

覆工を，周辺地山を乱すことなく押し込む。

　

(2)覆工内部には土が残っているから，覆工への作用土

　　

圧分布は，図9-14(b)の左側半分に示すように一様で

　

はない。

（3）ついで，内部の土を取り去ると，たわみ性覆工が平

　

衡を保つためには，作用土圧が一様とならねばならな

　

い。従って図の右側半分に示すように，鉛直土圧が減

少する一方，水平土圧は増加して一様分布となる。こ

　　

図9-14

のような土圧の再配分によって，覆工は図中の点線の

ように楕円に変形するが，作用土圧は一様となるから，

○ご2

仮想覆工の土圧分布
と変形l呻

（ａ）異方土圧条件
（b）土圧と変形分布

　　

覆工内に曲げモーメントは生じない。実際には完全なたわみ性覆工は，フラットジャ

　　

ッキによる場合を除いてはありえないし，また単に力の釣合だけでは問題は解決しな

　　

いが，たわみ性覆工の機構をよく説明していると思われる。

　

さて，‥地山を緩めず弾性変形させる'･という掘削の基本を今一度考えてみよう。まず

覆工反力の大小で，地山内に生ずるゆるみ域がいかに変化するかを地山がMohr －Coulo-

ｄ)の塑性規準を満すとして解析してみる。その結果は，夕0＝γＨなる一様な応力場にお

いては，ゆるみ域の半径らと覆工反力弓の関係が次式で与えられることになる。

蒋＝－ｃｃｏtφ十(1 － sin φ)(乃十ＩＣＣＯtφ)(兪)

　

2sinT1回恣‾

　

……（９－５－１）

　

図9－15は境界条件γ＝Ｒのトンネル壁面で弓なる覆工・支保工反力と，ｒ＝･・･で巧＝

γ・涅（ただし，γ：地山の単位重量，μ：トンネルの深さ）なる潜在地圧が作用する様子

と，地山内応力Ｏｒ．Ｏｆｔの分布ならびにゆるみ領域伽を模式的に描いたものである。　ゆる
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み域内7’＜今では，すべての点の応力ら，らがMohr- Coulo°bの規準を満していること

はいうまでもない。

　

地山の粘着力ごを無視すると，式（9－5－1）は

　　　　　　　　　　　　　

2sinφ

Pi =P|,(l-sinφ）（白丁ニ■sin0
.

となる。図9-16は式（9－5－2）の

関係を示したもので，弓が大きい程

　　　　　　　　　　　　　　　　　　

--

ゆるみ域が小さくなることが明らか

である。

　

次に覆工反力巧とトンネル壁面変

　

pp

位馬ｌの関係を考えてみる。覆工が完

全に剛であると変位が生じない（zら

＝Ｏ）から，土圧は潜在土圧そのも

のとなるが，素掘りトンネルの場合

（弓＝O）は，平衡に達するまで変

位が生ずることにな

る。この巧とZ41の

関係をＮＡＴＭ流に図

示したものが図9－

　　

04

13である。

　

図9-17において

③は比較的剛な覆工，

④は施工時期を失し

………（９－５－２）

°T' Radial Stress
Ｃｙｅ：Tangential Stress

Pl= Lining Pressure
ｃ ； Cohisive Strength

φ：Internal Friction

　　　

Angle
ｐ ； Radius of Plastic

　

ｐ
’ Region

Ｒ

　

Badius of Tunnel

図9－15等方潜在地圧のもとでの円形トンネル周辺

　　　　　

の応力分布旧

　

ヤ４.

p4

μa

μ

p

C/］

C/］

μ］

tn

μ４

Ｑ

Ｚ

Ｈ

Ｚ

Ｈ

.４

　　　　　　　　

φ

図9-16覆工反力４ニ7リ0と

　　

内部摩擦角φの関係旧

て地山を緩め過ぎた場合，②は適度の変位叱をもち

4j

M

覆工土圧が最小であることを示しているが，最も望

　　

図9-17志在恚島貫ぶjによる土圧と

ましいのは②のヶ－スであるといえる。

　

ところで，先のＭｏｈr-Ｃｏｕlomb･の破壊規準を満たす地山を対象として，弓と妬の関

係を求めると，図9-17に示す破線のような関係，すなわち‰が増加すると巧は単調に

減少することになり，上記の事実を説明できない。これを説明するためには岩盤の応力－

ひずみ関係を忠実に追跡して解析すればよいはずであって，第６章における図６－１によ

り説明を行った。
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このような覆工反力一変位量の関係を解析によって定量的に求めることは未解決の問題

である。そのため試験坑道を設けるか，施工時に地山の変形や作用土圧を計測して情報を

集め，その結果に基づいて基本設計を行うことが必要である。さらに本覆工の施工時期や

その厚さについても，トンネル掘進とともに100 mとか200 m毎に代表断面を選んで入念

な計紘特に断面の変形計測を行い決定するというのがNATMにおける計測の役割となっ

ている。

　

図9－18は，切端が自立しない地山の，

上半先進による掘削時におけるＮＡＴＭの

施工手順を示している。すなわち，I上

半掘削，ｎ,可縮鋼枠,金網，ロックボル

ト，吹付コンクリートの施工，Ⅲ，核部

の掘削, IV,側壁部掘削，Ｖ，側壁部に

皿と同一の施工, VI,下半核部の掘削，

vl，インバートの施工，これで一次覆工

は閉合する。その後，Ⅷ，ポリエステル

施工，IX，本覆工の施工へと進む。

　

図9-19は一次覆工施工過程

における変形計測結果の一例を

示すが，迅速なトンネル覆工の

閉合によって変形が急速に平衡

状態に至る様子が理解できよう。

第６節応力制御工法(Stress

　　

C(Kitrol Technique)と計

　　

測

八
JL

Ｓ

図9－１８ ＮＡＴＭによる典型的施工手順川

……………Predicted

　　

⌒
一一 by Seodetlcally I
-

by Dial Gauge
ｒＰｅｒtormance

' Performance

ELAPSED TIME (day)

§

Ｚ

ｈ

　　　　　

10

　　　　　

1御
ELAPSED TIME (day)

図9-19

　

ある断面における変位計測結果l朗

　

第二次世界大戦後，世界各地でカリ鉱床の開発に力が注がれていたとき，当時世界最大

のカリ鉱床がカナダ中央部の地下1000～1200 m で発見された。　カナダ政府は岩盤の強度

からみて. 750 m以深の坑道開削は危険であると警告したが９つの会社が従来のRoom

and Pillar工法（幅7.5m,高さ３ｍの坑道を間に12m幅の壁を残して掘削する方法）

によって開発に着手した。その結果，すべての鉱山で坑道天端の崩落問題に直面し，ある

鉱山では鉱夫の離散によって閉山寸前にまで追い込まれた。

　

天端の破壊の様子は図9-20に示すようなものであり，検討の結果，水平接線応力によ
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る天端部の座屈であることが判明した。この崩壊問

題を解決するために，計測と理論解析によって開発

されたのが，応力制御工法であり，それは支保工や

覆工を用いず，坑道の断面形状と複数坑道の配置を

制御することで，‥トンネルは地山で持たずとい

うトンネル掘削の基本理念に立脚している。そして

＆ご210 hg/c㎡

地山の性質に応じて以下の３つの坑道安定化法，す

　

図9－20水平地圧による坑道天端

なわち免圧法(Stress Relief Method),双設坑道 破壊

法(Parallel Room Method),時間制御法（Ｔｉｍｅ Control Ｍｅthod）が開発された。

　　

6－1

　

免圧法(Stress Relief Method)

　

この方法は，坑道断面形を正方形から横幅

の長い矩形断面に変えることによって安定化

を図るものである。坑道を開削すると，坑道

周辺には図9-21に示す応力集中帯が発生す

る。この応力集中帯のアーチを形成して安定

状態に達するが，ときには天端近傍の水平方

向応力が大きくなって，座屈による天端崩壊

を生じる。

　

このような崩壊が認められる

場合には，坑道幅を拡大して応

力集中アーチを坑道から離し，

天端部分の水平方向応力を減少

させて問題を解決することがで

きる。

　

図9－22は1961年から15年

間の坑道形状とその配置の変遷

を示したものである。この図で

注目したいことは1961年から

図9-21免圧法による坑道安定
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図9-22

　

1960年代より1970年代に至る免圧法による

　　　　　　　　　　　

による坑道の安定化

1963年にかけて坑道幅を減少させたものの崩壊が防止できず, 1964年以降，逆に坑道

幅を拡大して安定な坑道が形成できたことである。
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6－2双設坑道法(Parallel Room Method)

天端近傍に粘土の簿層など，弱面や亀裂がある場合

　

Secondarystress

には，先の免圧法を適用すると逆に崩壊を助長するこ

とが多い。例えば幅９ｍ、高さ３ｍの坑道を掘削した

ところ約８時間で弱面部の分離が始まり，２～４週間

後に３ｍ厚の天端岩盤が崩落した。これを防止するた

めに，アンカーボルトや支保工を用いてみたが，鉱山

という事情から根本的な解決策にはならず，前述した

ようにそのうちの１社は閉山の寸前にまで追い込まれ

stress

　

envelope

図9-23双設坑道法による安定化

た。その間に解決策が検討され，採鉱のみを目的とする坑道は別として，機械工場，貯蔵｡

庫，主坑道（作業員の通路，鉱石の搬出路）などの長期安定性が要求される坑道に対して

は，この双設坑道法と次の時間制御工法を適用することにより問題が解決されたのである。

　

本工法は図9－23に示すが，坑道Ｉを掘り，これが破壊する前に薄い隔壁を残して坑道

IIを掘削するというものである。

　

応力集中アーチは，その一次応力集中帯から２本の坑道を同時に包む二次応力集中帯へ

拡大され，基本的には免圧法と同じメカニズムによって，安定化を図ることを目的とした

ものである。坑道Ｉは一時的な破壊を生ずることもあるが，長期的に双方とも安定に至る。

　　

6－3

　

時間制御法(Time Control Method)

　

地圧が非常に大きいとか，地質が軟弱なときには，双設坑道法によっても崩壊が生じ，

安定化した坑道を確保できないことがある。このような場合には本工法を適用する。これ

は図9-24 (a)に示すように，長期間の安定を確保すべき所定の坑道の両側に２本の坑道を

平行して開削する。中間部は応力集中を受けて圧縮強化されるから，その強化された部分

に所定の坑道を開削すると，図9－24(b)のように２本の隔壁は降伏はするけれども，新し

い大きな応力

集中アーチが

形成されるま

で，崩壊には

至らず全体系

が安定すると

いうものであ

る。

Primary stress

　　　

envelope

(ａ)

(b)

Increased stress

　

Intensity

Secondary

stress envelope

room

　　　　　

図9－24

　

時間制御工法
第１段階における応力アーチと中間部への応力集中

最終段階
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これら３つの制御工法は，地山内の応力の計測，坑道ならびに周辺地山内の変形計測，

各種室内力学試験，または有限要素法による解析結果を総合して開発されたが，最も有益

な情報は現場計測による挙動の把握にあったといえる。すなわち，変形計測には２点間の

相対変位を測定するマイクロ・クリープメーターを活用し，掘削後も安全管理上の警報用

として常時計測が継続された。

　

この工法の効果を示すために図9－25を説明しよう。

図は時間制御工法適用の有無による，天端の降下速度

分布の差異を示している。図からわかるように，制御

工法を適用した場合には坑道内の位置にかかわらず天

端が一様の速度で降下しているが，適用しない坑道で

は坑道中央部で最大の降下速度を示し，全体の平均値

も適用坑道の３～４倍となっている。

図9－25時間制御法の天端

　

以上に説明したとおり，マイクロ・クリープメーターによる現場計測を中心にして，坑

道天端部の崩壊防止工法が考案されたのであるが，実際の岩盤は，理想弾性材料としての

解析結果からは想像もつかない挙動をする場合もあることが理解されよう。そして，現場

の真実は計測によって明らかにされ，坑道形状や坑道の配置などの設計には，現場計測工

法が不可欠であることも十分納得されると思われる。
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第｣.0章

　

結 論

　

トンネルや地下空洞の開削工事で最大の問題といえば，水絡みで生ずる諸問題をいかに

処理するかである。水のないトンネルはたいしたことはないといっても決して過言ではな

い。したがって，あえて次ぎに問題となるものはと問われれば膨張性地山と総称される軟

弱地盤中の掘削時の問題，とくに時間とともに生ずるトンネルの変状とか，時間とともに

増大する覆工土圧などが挙げられる。

　

このようなトンネルの問題に対して，現在我々がすべての解答を有しているかといえば

決してそうではなく，現場の真実を正しく把握しているわけでもない。したがって，トン

ネル工事を行う場合にはトンネル掘削の基本理念を念頭において，近代的な計測手法を適

用することにより，現場の正しい姿をとらえながら施工することが不可欠である。

　

本編では，上述の３つの課題を軟岩からなる地山中にトンネルを掘削する場合を中心に

考えて検討した。行った主たる論点と結論をまとめると以下のようになる。

　

第６章の序論ではトンネル工事の問題は，第１に水絡みに生ずる問題にいかに対処する

かであり，第２に軟弱な地山中の掘削にともなわれる問題をいかに処理するかが課題であ

ることを明らかにした。ついで，トンネル掘削の基本理念は，¨トンネルは地山で持たせ

る¨であって，施工上の基本ぱ地山は緩めずに弾性変形させる‥にあることをNATMと

の関連づけて説明した。

　

第７章はトンネル掘削における最大の問題である水の対処方法を，高圧湧水の存在する

青函トンネルにおける事例を用いて論じた。問題は水抜孔の効果を明らかにすること，止

水工法として用いる注入工法において最も適した注入域の規模はどの程度のものであるか

を検討することであった。結論は以下のようになる。

　

（1）水抜孔の効果は地山を有効応力によって支配される弾一塑性体として考えることで

　　

解明された。

（2）青函トンネルにおける諸条件下においては最小限トンネル径の３倍の注入域が必要

　

である。

（3）中途半端な注入域は注入を行わない場合より力学的に不安定な地山となる。

（4）力学的に最も望ましい注入域の形状はドーナツ型のものである。
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第８章においては軟岩地山中にトンネルを開削した際の問題を，青函トンネルにおける

クリープ変形計測と有限要素法による解析によって検討を加えた。その結果は以下のよう

にまとめられる。

　

（1）安定に向う地山の変形は切端を掘削した後，時間の経過とともに急激に減少する。

　　

変形速度と経過時間は両対数紙上で直線関係にあり，その勾配はほぼ一定である。

　

（2）変形速度は掘削方法によってかなり影響を受ける。例えば，上半先進の場合，下半

　　

掘削によって減少していた変形速度が再び増大する。

　

（3）クリープ変形速度は明らかに地山の力学特性を反映している。

　

（4）計測中崩壊を生じた切端があったが，その付近の地山のクリープ速度は大きなレベ

　　

ルに保たれるか，増加する傾向にあって，クリープ変形速度によって地山の安定，不

　　

安定を判定することの可能性が示唆された。

解析結果をまとめると，

　

（5）円形トンネルと馬てい形トンネルではトンネル周辺に発生する最大軸差応力に関し

　　

て後者の方が1.4倍程度大きい。

　

（6）解析された応力場では，変形は塑性押出し( plasticintrusion)の現象が顕著であ

　　

って，側壁部の変形がかなりの時間経過後も継続する。

　

（7）現場でのクリープ計測結果と粘弾塑性解析の結果との定性的な対応づけはできたが

　　

さらに岩盤特性などをより正確に把握する必要がある。

　

第９章においては直接軟岩地山のみを対象としてはいないが，発展の期待されるトンネ

ルにおける計測工法に対する私見をまとめた。

　

まず初めに，従来トンネル現場において計測工法が敬遠されていた理由を明らかにする

とともに計測工法が満足すべき条件を明らかにした。

　

ついで，深いトンネルと浅いトンネルにおける計測工法の現状と問題点を論じた後，計

測工法を具体的に用いているＮＡＴＭと応力制御工法について筆者なりの考えに立って解説

を行い，トンネルにおける望ましい計測工法について論じた。
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結 論

　

本論文は堆積軟岩の力学的挙動の解明を目的として，堆積軟岩の変形・強度特性を論じ

その力学的挙動を記述する構成式の誘導と青函トンネルを例にとり，軟岩地山中のトンネ

ル掘削に関する問題を考察したものである。

　

以下に，本文の内容を要約し結論とする。

　

序論においては本研究を進めるに至った動機とその目的を述べ，調和のとれた地盤工学

のあるべき姿を論じた。

　

第１編は堆積軟岩の変形・強度特性を実験的に明らかにして，新たな破壊規準と時間依

存性挙動までを考慮に入れた粘弾一粘塑性体とした構成式を提案した。

　

第１章では，岩石質材料の構成式に関する従来の研究を概観するとともに本編の構成に

ついて述べた。

　

第２章では，上質材料の構成式に関する従来の研究を概観し，主たる構成式の立脚する

理論的背景を明示した。ついで，構成式の役割と本研究に関連する弾一塑性体ならびに弾

一粘塑性体理論を略述した。さらに，土質材料の構成式としてCambridge理論，過圧密

粘土の構成式について論じ，正規圧密粘土の時間依存性に考察を加えて唯一的な構成式の

存在することを証明するとともに実験事実と弾一粘塑性体理論にもとづいて正規圧密粘性

土の構成式を求めた。

　

第３章では，理想堆積軟岩として大谷石を試料に用い各種三軸試験によってその力学挙

動を調べた。その結果，拘束圧の大小によって正規圧密土と過圧密七双方と類似の挙動を

示すことが判明した。また，軟岩の最大強度ならびに残留強度に対する破壊規準は単に応

力のみの関係で表わすのは不十分であって，応力とひずみ関係も同時に与える必要のある

ことを強調し，新たに破壊規準を提案した。つづいて，クリープ試験により軟岩の時間依

存性挙動を解明して第４章での構成式誘導に対する基礎資料を求めた。

　

第４章では，まず軟岩の弾一塑性挙動を調べ，塑性降伏応力の決定方法とひずみ硬化現

象について論じ，ついで体積膨張を伴なう粘塑性流動を記述する構成式を材料が粘弾一粘

完全塑性体と考えて粘弾一粘塑性体理論と実験事実にもとづいて誘導した。

　

第５章は，第１編の結論である。

第ｎ編は，高圧湧水を伴う軟岩地山中のトンネル掘削における最大の課題である水処理
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に関する問題と膨張性と総称される時間依存性挙動に関する問題に考察を加え，トンネル

工における計測工法について私見を述べた。

　

第６章では，トンネル掘削における重要な問題を抽出し，あわせてトンネル掘削の基本

理念を詳述したのち本編の構成を述べた。

　

第７章では，青函トンネルにおける最重要課題である水処理問題を検討した。すなわち，

周知の水抜の効果の解明と注入領域の適正規模決定手法を確立するために，地山を有効応

力にもとづく弾一塑性体であると仮定して解析を行った。その結果，水抜効果の機構が明

らかとなり，また，注入域の適正規模決定手法を提案した。

　

第８章では，地山材料の本質的時間依存性に着目して，トンネル掘削によるトンネル周

辺地山の時間依存性挙動を検討した。まず，トンネル断面の変形をクリープ速度を計測す

ることで把握し，クリープ速度の値で崩壊予知を行い得る可能性を示した。ついで，粘弾

一粘塑性地山と考え有限要素法を適用してトンネル周辺地山の時間依存性挙動を解析的に

考察し，実際の周辺地山の塑性流動をシミ_｡｡レートできることを示した。

　

第９章はトンネルエにおける計測工法について論じたもので，トンネル掘削の基本理念

との関連でa句ll』の意義を示し，トンネルエにおける計測工法が具備すべき条件を明示した。

ついで，深いトンネル，浅いトンネル，さらにＮＡＴＭや応力制御工法における計測工法の

現状を説明して計測工法のあるべき姿について私見を述べた。

　

第10章は，第ｎ編の結論である。

（２）
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