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第 1章 序論 

1.1 研究の背景および目的 

都市近郊において，人口が増加している地域では住宅地も減少しつつあり，宅地開

発は丘陵地にも及んでいる．当然のことながら丘陵地を宅地造成する際には，がけが

生じるため擁壁により土留めが行われる．一般的に，宅地造成において切土部にはも

たれ式擁壁が用いられ，盛土部には L型擁壁を用いられることが多い．これら擁壁の

設置基準については，宅地造成等規制法および構造検討について建築基準法等に規定

されている． 

擁壁を設計する際は，日本建築学会の「建築基礎構造設計指針」および「建築物荷

重指針・解説」に則り行い，設計土圧として，常時はクーロンの主働土圧が用いられ，

地震時においては物部・岡部式が用いられている．また，擁壁背面に載荷される地表

面載荷荷重は，原則として 5kN/m2以上で土地利用上想定される荷重とし，建築物の

構造および規模等を考慮し設計者の判断で適宜決められる． 

これら法律等に準じて設計された擁壁であっても，これらの既存擁壁に対し新たに

近接して建物を建てる場合は，当擁壁の外的安定性および内的安定性をあらためて確

認し，同時に，各行政機関等からの承認を得ることが設計者の責務となっている．た

だし，既存擁壁に影響を及ぼさないように建物を杭で支持させるなど既存擁壁の外的

安定性および内的安定性を担保することができる方法を講じれば，各行政機関等の承

認を得ることができる． 

実際に，建物基礎に杭を使わず，擁壁近傍に新たに建物を建設する場合は，既存擁

壁に対してどの程度まで建物を近付けることが可能か，既存擁壁の現状を調査するこ

とが必要となる． この時，既存擁壁に関する設計図書や構造計算書が残っていれば，

既存擁壁の構造安全性を検討することも可能であるが，これらの資料等が無い場合は，

既存擁壁の構造安全性に関する可否の結論を出すことは難しい．まして，築年代不明

の擁壁に近接して新たに建物を建設する場合，既存擁壁の構造安全性を確認すること

は，より困難になると考えられる． 

このような時，敷地に余裕がある場合は，既存擁壁から建物を離して建てれば問題

はない．敷地が狭く，既存擁壁に近接して建物を建設せざるを得ない場合，かつ擁壁

の外的安定性および内的安定性が確認できない場合は，既存擁壁を取り壊して擁壁を

新設するか，または既存擁壁を補強する方法が考えられる．既存擁壁を補強する場合，

例えば，鉄筋コンクリート造の L型擁壁を補強する場合は，擁壁の壁面と底版に主筋

を配筋し断面を増し打ちする方法や，擁壁背面に控え壁を増設する等の方法が考えら

れる．しかし，施工コストや施工条件の問題もあり，実施例は，極めて少ないと推察

される． 

以上のように，新たに既存擁壁に近接して建物を建てる場合，設計者は，難しい問

題を抱えることになるが，その解決策は容易に見つからない． 
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一方， 兵庫県南部地震以降 20余年の既存擁壁の地震被害を概観すると， 多くの被

害例が報告されている 1)~5)．これら被害に遭った擁壁の地震時土圧は，宅地擁壁の場合

は，物部・岡部式，同様に，道路関連の擁壁土留め工の場合は物部・岡部式，または土

圧係数 0.3 のいずれか不利な方の値を用いて設計されている．これら地震時土圧は長

い間使われてきたが，この分野の研究が進み，最近，見直しが始まっている．静的地

震載荷実験や振動台実験が行われ 6)~12)，その成果をもとに新たな地震時土圧として修

正物部・岡部式が提案されている 13)~14). 

また，地震で被害に遭った建物のうち，擁壁が倒壊し，そのため建物が傾いた例も

数多く見られる 1)~5)．このことからも，擁壁の耐震性が，いかに建物の安全性に大きく

関与していることが分かる.したがって, 地震時の被害のことを考えるならば，既存擁

壁の耐震性診断が必要であり,その中には，補強を必要とする擁壁があるに違いない. 

そのような中，既存擁壁の補強方法の提案と補強効果についての研究が，実大の振

動台実験により行われている 15)．当実験では，空積み擁壁の表面を薄い帯状の鉄板で

補強し，補強効果のあることを実証している．しかし，まだ実施例は少なく，今後さ

らに，既存擁壁の補強に関する数多くの提案と実証実験が必要と考えられる． 

以上のことから，本研究は，既存擁壁の新たな補強方法を提案し，常時ならびに地

震時荷重に対する補強効果について明らかにすることを目的としており，実験は，以

下のように行った. 

実験は，既存擁壁試験体として L型擁壁を用い，既存擁壁の補強方法として擁壁背

面地盤をセメントにより地盤改良を行った．補強効果を検証するため，地盤改良した

擁壁背面地盤が L型擁壁と一体となり，擁壁本体の壁面に作用する土圧が低減できる

ことを確認した．同様に，地表面載荷荷重を載荷した場合も擁壁壁面に作用する土圧

が低減できることを確認した．次に，擁壁背面の地盤改良形状と地表面載荷荷重の載

荷位置を変えて種々実験を行った．地盤改良形状は，L 型擁壁の仮想背面に対する地

盤改良傾斜角を変えて 3 種類とした．実験では，地盤改良境界面の土圧が測定可能な

試験体を作製し，これをもとに擁壁底版面下に作用する接地圧の算定を行った．これ

ら測定データにより，地盤改良形状が異なる各試験体の構造性能の評価が可能となっ

た．以上，本実験は，地表面載荷荷重に対して外的安定性の優れた地盤改良形状を見

出すことを目的として実施した． 

上述の 2 例の実験は，いずれも常時を想定し地表面荷重を載荷しているが，本実験

は，地震時を想定した実験を行っている．実験は，上述の 3 種類の地盤改良試験体と

擁壁背面を地盤改良しない L型擁壁を対象にして静的地震載荷装置により傾斜実験を

行った．本装置は，実験槽および砂槽が主働側へ一定速度で傾斜するよう設計されて

おり，砂槽内の擁壁が倒壊した時点の傾斜角により，地震に対する外的安定性の評価

が可能となっている．以上，本実験は，3種類の地盤改良試験体の地震時に対する外的

安定性の検証を行い，同時にその補強効果を明らかにすることを目的として実施した． 
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1.2 既往の研究 

 建築の分野では，宅地を造成する際，現在，擁壁の設計土圧としてクーロンの主働

土圧を用いている．今まで，擁壁土圧の発生機構やクーロン土圧の検証について数多

く研究が行われてきた．同様に，近年になり，地表面載荷荷重や地震時荷重に対する

擁壁土圧の研究が行われてきた．以下に，それら代表的な研究を概説するが，いずれ

の実験も擁壁背面は，裏込め地盤に乾燥砂を用いて実験を行っている． 

テルツァギ 16)は，砂槽（幅×長さ×高さ＝4.3m×4.3m×2.1m）の一壁面を可動式

の擁壁として主働土圧実験を行っている.擁壁の変位方法は，擁壁下部を回転中心とし

た場合と擁壁を平行移動させた場合の 2 種類とし，変位中の土圧合力と壁面摩擦合力

を測定している．すべり線が，発生するまでの土圧の 3要素（土圧係数,壁面摩擦係数,

土圧の相対着力点）の推移からクーロンの主働土圧について検証を行っている.本実験

より，いずれの変位方法の場合もすべり線発生時において土圧は最小となり，この時

の壁平均変位が，H/1000（H:壁高さ）であることが確認されている．ただし，この実

験では，水平土圧分布と壁面摩擦分布および地盤内部のすべり線が明らかになってい

ないため，クーロンの主働土圧が厳密に検証されているとは言い難い． 

ドブロア 17)は，砂槽（幅×長さ×高さ＝78cm×68cm×70cm）内に剛性の大きい重

力式擁壁（幅×高さ＝78cm×70cm）を設置し，その中央に幅 30cm の鋼製壁を 3 枚

（高さ 30cm，20cm，18cm）取付け，これを土圧分布測定用の壁として実験を行って

いる．ただし，擁壁壁面摩擦の測定は行っていない．変位方法は，3種類（壁下部回転

中心，平行移動，壁上部回転中心）行い，側壁をガラス板としすべり線を観察してお

り，土圧分布とすべり線を明らかにした研究として評価されている．ただし，土圧の

測定精度，ガラス板の摩擦の影響もあり，主働土圧の発生機構を厳密に論ずるには，

無理な点が多い． 

 市原・松沢 18)は，砂槽（幅×長さ×高さ＝1.0m×2.0m×0.75m）の妻側壁面を可動

壁とし，壁下部を回転中心として主働土圧実験を行っている.全壁面に作用する水平土

圧合力と壁面摩擦合力を測定しているが，それぞれの分布は測定していない. なお，

いずれの合力も妻側壁面に直交する砂槽側壁の摩擦の影響を受けていること，また，

地盤の作製を棒状のバイブレーターで行っているため全層にわたって一様な地盤を作

製することが困難なこと等，実験上の問題を若干有している. 

 松尾ら 19)は，野外において壁高さ 10mの大型重力式擁壁を用い，裏込め土に山砂お

よび鉱さいを使用している.壁下部を回転中心とした主働土圧実験で，壁中央に土圧測

定用の受圧壁パネルを深さ方向に設置し，水平土圧分布を測定している．実験では，

擁壁背面地盤作製後，水平土圧は，徐々に増加し最終的に静止土圧に近い値になるこ

とを明らかにしている．また，主働土圧状態に達する時の擁壁天端の変位は，擁壁高

さを H とすると，山砂の場合は 3H/1000～5H/1000，鉱さいの場合が 6H/1000～

8H/1000 となることが確認されている．以上，実大実験ということもあり，地盤条件
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ならびに壁変位条件等，限定された条件下における実験であるが，有意義なデータを

提供している． 

 嶋津ら 20)~22)は，壁高さ 6mの重力式擁壁を対象にして，大型実験槽（幅×長さ×高

さ＝8m×10m×6m）を用い，壁下部を回転中心とした場合および平行移動した場合

について主働土圧実験を行っている．さらに，沈下と平行移動が，同時に起こった場

合について実験を行っている．実験では，水平土圧および壁面摩擦の合力を測定し，

また，土圧計により深さ方向の水平土圧分布を測定している．水平土圧分布と土圧合

力を同時に測定し，2種類の変位方法（壁下部回転中心，平行移動）に対して有意義な

検証を行っている．ただし，沈下と平行移動が同時に起こった場合の検証については，

沈下による土圧への影響について言及されていない． 

和田ら 23)~24)は，クーロンの主働土圧を検証するため土圧分布測定用の重力式擁壁

（幅×高さ＝650mm×750mm）を作製した．重力擁壁中央部には，水平土圧および壁

面摩擦分布測定用の受圧壁（幅×高さ＝200mm×38mm）が，深さ方向 8枚に取り付

けられている．当試験体により 3種類の変位方法（壁下部回転中心，壁上部回転中心，

平行移動）で実験を行っているが，より厳密に検証するため，①砂槽側壁にはテフロ

ンシートを貼付し側壁摩擦の影響を小さくする，②サンドレーナー法により地盤は，

常に同一地盤を作製するとしている.同様に，地盤内部のすべり線を観察する方法を考

案し，3種類の主働土圧実験において，すべり線を明らかにしている．以上の実験装置

と実験方法により，和田らの研究は，より詳細にかつ厳密にクーロンの主働土圧の検

証を行っている． 

同様に，和田ら 25)は，上記の実験装置 23)~24)を用い，逆 T 型擁壁の沈下と土圧の関

係について検証を行っている．実験は，3通り実施し（①擁壁底版前端を回転中心とし

て沈下，②擁壁底版後端を回転中心として沈下，③擁壁底版全体が一様に沈下），それ

ぞれの沈下に対する土圧の発生機構について考察を行っている．逆 T型擁壁の横方向

への変位を拘束して実験を行っているため，鉛直方向のみをパラメータとした土圧の

基本的性状が明らかにされている． 

 以上，既存擁壁試験体に発生する土圧を考察するにあたり（第 3 章），上述の実験研

究により多くの知見を得ることができた． 

これに対し，地表面載荷荷重に対する擁壁の設計土圧（第 4 章）に関する実験的研

究は，筆者の知る限りほとんど行われていない． 

現在，日本建築学会の建築基礎構造設計指針では，地表面の等分布荷重 q による擁

壁背面の増加水平土圧 Δp は, 等分布荷重 q にクーロンの主働土圧係数を乗じた土圧

が，深さ方向に一様に作用するとしている（Δp＝KA・q，KA：クーロンの主働土圧，

q：地表面の等分布荷重）.しかしながら, 上述のように地表面載荷荷重による擁壁背面

の増加水平土圧に関する実験例は少なく，建築基礎構造設計指針の増加水平土圧 Δpの

妥当性について検証されているとは言い難い.以下に，地表面載荷荷重に対する擁壁土
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圧に関する既往研究について概説する. 

和田ら 26)は，地表面載荷荷重に対する L 型擁壁およびもたれ式擁壁の構造性能を室

内実験により検証している．擁壁底版面下の支持地盤および擁壁背面地盤には，気乾

状態の豊浦珪砂を使用し，地表面載荷荷重の載荷は，等分布荷重を擁壁背面に近接さ

せ，連続載荷方式で行っている．これより地表面載荷荷重による増加水平土圧分布は，

L 型擁壁の場合，地表面から中央にかけて増大し，中央から下部にかけてほぼ同じ値

を示すことが明らかにされた．同様に，もたれ式擁壁の場合は，中央部付近が最大と

なり擁壁上部および擁壁下部に向かって減少する分布を示すことが確認された．また，

荷重載荷中の増加水平土圧と変位の関係からもたれ式擁壁は，裏込め土の約 2.5 倍に

相当する重量を載荷するまで構造性能を有していることを明らかにしている．同様に，

L 型擁壁は，少なくとも裏込め土の約 7 倍に相当する土重量を載荷するまで地表面に

すべり線が発生しないことを確認している． 

辻本ら 27)は，H型鋼自立擁壁を対象にして地表面荷重載荷実験を行っている．本擁

壁は，従来型の擁壁ではなく，擁壁底版を有しない自立式擁壁であるため，本実験に

よりあらためて，地表面載荷荷重による増加水平土圧 Δp の設計式の妥当性を検証し

ている．同様に，H 型鋼の埋め込み長さ l を種々変え（l＝H，1.5H，2H，l：埋め込

み長さ，H：擁壁高さ），地表面載荷荷重に対する構造性能と埋め込み長さとの関係に

ついて明らかにしている．さらに，地表面載荷荷重に対する構造性能について，従来

型の L型擁壁（L/H=0.7，L：底版長さ，H：擁壁高さ）と比較検証を行い，H型鋼自

立擁壁の適正な埋め込み長さを追及している．これらの実験結果をもとに，実際に，

H型鋼自立擁壁を使用して宅地が造成されている．  

西尾ら 28)は，L型擁壁を対象とし，地表面載荷荷重の擁壁背面からの載荷位置 aを

種々変えて（a＝0～1.25H，H：擁壁高さ）実験を行っている．これにより，地表面載

荷荷重が背面に最も近い場合（a＝0）は，増加土圧合力が最も大きく，この時の土圧

係数は，クーロンの主働土圧係数より大きいことが明らかにされている．また,擁壁変

位は，荷重が小さい段階では載荷位置が最も近い場合（a＝0）が最も大きく，地表面

載荷荷重が増加すると（q＞30kN/m2）擁壁変位は，仮想背面位置にある場合（a＝0.5H）

が最も大きいことが確認されている． 

以上，地表面載荷荷重に対する擁壁の設計土圧に関する既往の研究であるが，日本

建築学会の建築基礎構造設計指針の地表面載荷荷重による増加水平土圧の妥当性を検

証するためには，より多くの実験が必要と思われる． 

1995年兵庫県南部地震以降，多くの地震に見舞われている．これら地震に遭うたび

擁壁は，多くの被害を受けている 1)~5)．前述のように（1.1 節），これをきっかけに既

存擁壁の補強に関する実大実験 15)が行われている．また，現在まで長期の間，地震時

設計土圧として物部・岡部式を用い設計が行われてきたが，兵庫県南部地震以降，地

震時設計土圧に関してさまざまな研究 6)~12)が行われて来た．同様に，前述の新たな土
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留め構造物に対して地震に対する構造性能実験 9)が実施され，物部・岡部式の検証が

行われている．以下に，それら代表的な研究について概説する． 

平出ら 15)は，土槽（幅×長さ×高さ＝6m×3m×2.5m）を用い，無補強の空積み擁

壁（幅×高さ＝2.8m×2.2m）と補強空積み擁壁（幅×高さ＝2.8m×2.2m）を試験体

として振動台実験を実施した．空積み擁壁の補強は，帯状の薄い鉄板（幅×厚さ＝

50mm×3mm）を縦横 400mmピッチで擁壁表面の目地部分に密着させ，帯状の鉄板

を試験体外周に固定し行っている．擁壁の傾きは 68°で，裏込め土には江戸崎砂を用

い，転圧による締固めにより地盤を作製している（1層 25cm，転圧回数 5回）．実験

では，最終段階において（入力加速度 818gal），無補強の場合は擁壁下部が崩壊し，補

強した試験体は，外側へはらみ出すが崩壊しないことが確認されている． 

Yulman MUNAF ら 6)は，2 種類の静的地震載荷実験を行い地震時の擁壁土圧の検

証を行っている．小型砂槽（幅×長さ×高さ＝10cm×100cm×30cm）では，重力式擁

壁の実験を行い，また，大型砂槽（幅×長さ×高さ＝60cm×180cm×86cm）では，L

型擁壁実験を行っている．実験は砂槽を傾斜させ行い，擁壁が倒壊した時の傾斜角に

より擁壁の地震に対する構造性能が求められている．また，倒壊時の土圧分布は，小

型砂槽の実験では，物部・岡部の理論式と大きく異なり，大型砂槽の結果は，比較的

近い値となることを確認している．この理由を，小型砂槽の実験では，側壁摩擦の影

響を大きく受けるためと分析している． 

渡辺ら 7)は，壁高 55cm の L 型擁壁，重力式擁壁，もたれ式擁壁，補強土擁壁を対

象として，大型砂槽（幅×長さ×高さ＝260cm×60cm×140cm）を用い，傾斜実験（静

的地震載荷実験）と振動台実験を行っている．この実験では，すべり線発生時の水平

震度 khとすべり面の角度から傾斜実験と振動台実験の比較検証を行っている．物部・

岡部式と比較すると傾斜実験はほぼ一致し，振動台実験は一致しないことが確認され

ている．また，すべり面が発生した瞬間の擁壁上端変位は，擁壁の種類にかかわらず

振動台実験の方が大きくなることが確認されている．  

 同様に，渡辺ら 8)は，壁高 53cmの重力式擁壁を対象として，大型砂槽（幅×長さ×

高さ＝205cm×60cm×100cm）を用い振動台実験を行っている．擁壁背面のすべり線

の角度に着目して物部・岡部式の検証を行っており，実測されたすべり線の角度は，

物部・岡部式より大きいこと，および過去の大地震における被害例と定性的に合致す

ることを確認している．  

辻本ら 9)は，根入れ部を地盤改良した H型鋼自立擁壁を対象に，静的地震載荷装置

を用い地震に対する構造性能実験を行っている．試験体は，H型鋼の埋め込み長さ lを

変え 3種類（l＝H，1.5H，2H，l：埋め込み長さ，H：壁高さ）で検証しているが，最

も構造性能の小さい試験体（l＝H）の場合でも，砂槽底盤傾斜角 θ1＝30°において倒壊

しないことが確認されている．これより H型鋼自立擁壁は，大地震に対して（水平震

度 kh＝0.25）十分耐力を有する擁壁であることが明らかにされている．  
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さらに，西尾ら 10)は，同様の装置を用いて地震に対する L型擁壁（L/H=0.7，L：底

版長さ，H：擁壁高さ）の実験を行い，H型鋼自立擁壁との比較検証を行っている．L

型擁壁の倒壊時の傾斜角は θ1＝21.6°，これより水平震度 kh＝0.40 となり，L 型擁壁

は，大地震時に対する構造性能を有していることが確認されている．同様に，根入れ

部を地盤改良した H型鋼自立擁壁は（l＝H，1.5H，2H），いずれの場合も L型擁壁よ

り地震に対する構造性能が大きいことが明らかにされている．  

 西尾ら 11)は，地震に対する L型擁壁の構造性能と擁壁前面受働側の土被り深さの関

係を明らかにするため，実験により検証している．試験体は，土被り深さβを 3 種類

（β＝0，β＝0.1H，β＝0.2H，H：壁高さ）とし，静的地震載荷装置により倒壊時の

傾斜角を測定し，これより水平震度 khを求めている．倒壊時の水平震度 khは，それぞ

れ kh＝0.40（β＝0），kh＝0.46（β＝0.1H），kh＝0.57（β＝0.2H）となり，地震時

において擁壁前面側土被りの受働抵抗が有効に働くことが確認されている．  

王ら 12)は，L 型擁壁底版面下の支持地盤耐力と擁壁前面受働側の土被り深さをパラ

メータとして，地震に対する構造性能について検証している．支持地盤の極限支持力

度を 2種類（qu＝50kN/m2，qu＝102kN/m2），および土被り深さβを 3種類（β＝0，

β＝0.1H，β＝0.2H，H：壁高さ）として実験を行い，これより，支持地盤耐力が小

さいほど地震に対する構造性能は小さいこと明らかにされている．また，支持地盤耐

力が小さいほど擁壁前面受働側の土被り深さβによる構造性能の増加が大きく，土被

り深さβの効果が大きいことが確認されている．これらいずれの研究においても，擁

壁背面は，乾燥砂であり改良地盤には言及されていなく，また，地表面載荷荷重に対

する検討が行われていない． 

以上，地震時荷重に対する擁壁土圧については（第 5章），静的実験および動的（振

動台）実験等，数多く行われており，これらの研究により多くの知見を得ることがで

きた．     

なお，本節で述べた既往研究は，いずれも擁壁背面を乾燥砂地盤とした場合の実験

的研究であり，擁壁背面を地盤改良した場合の改良効果に関する研究は，今まで一切

行われていない. 

 



8 

 

1.3 研究内容 

宅地造成する際において，L 型擁壁は，道路境界または隣地境界ぎりぎりに設置す

ることが可能である．そのため，従来型擁壁の中で宅地を最も有効に活用することが

でき，土留め工としての擁壁に最も多く使われてきた．以上のことから，本研究は，

既存 L型擁壁を対象とし，その補強方法と補強効果について考察するため実験により

以下のような検証を行った． 

既存 L型擁壁の背面をセメントにより地盤改良することを提案し，実験により擁壁

本体と地盤改良部が一体となり,擁壁に作用する土圧を大幅に低減することを確認し，

補強効果は十分有効であることを明らかにした（第 3章）．次に，常時荷重に対する地

盤改良効果を検証するため，擁壁背面を地盤改良した 3 種類の試験体を対象として地

表面載荷荷重の載荷実験を行い，地盤改良形状と地盤改良効果の関係について考察を

行った．これにより，セメントによる地盤改良は，地表面載荷荷重に対して十分有効

であることを確認した（第 4章）． 

さらに，地震時荷重に対する地盤改良効果を検証するため，上記と同様の 3 種類の

地盤改良試験体と地盤改良していない L型擁壁を対象として，静的地震載荷装置によ

り傾斜実験を行った．これにより，セメントによる L型擁壁背面の地盤改良は，地震

時荷重に対しても十分有効であることを明らかにした（第 5章）． 

以上，本研究について概説したが，本論文の構成ならびに各章の概要は，以下のと

おりである． 

 

第 1 章 序論 では，現行の擁壁設計土圧について概説し，既存擁壁に近接して新

たに建物を建てる場合の問題点を指摘した．また，兵庫県南部地震以降 20余年の既存

擁壁の地震被害を概観し，既存擁壁の補強の必要性を指摘した． 

以上のことから，本研究は，既存擁壁の補強の提案とその補強効果について，実験

により明らかにすることが目的であるとし，本論文の位置付けを明らかにした．また，

実験については，既存擁壁試験体として L型擁壁を用いること，および既存擁壁の補

強方法として L型擁壁の背面をセメントで地盤改良に限定することの 2点について記

した．また，地表面載荷荷重および地震に対する既存擁壁試験体の試験方法について

概説した． 

第 2章  既存擁壁を有する宅地における建物基礎設計の現状 では，既存擁壁により

造成された地盤上に住宅を建設する場合において,既存擁壁に対する構造安全性の検

討の必要性に言及した．既存擁壁に対する構造安全性の検討に際し，建物基礎設計な

らびに擁壁に係る法令等や行政からの指導事項等に関して概説した． 

また，1995年の兵庫県南部地震から 2016年の熊本地震までの幾度の地震において， 

擁壁の倒壊による宅地地盤ならびに建物被害が多く発生している．倒壊した擁壁の多 

くは，現行の基準を満足しない場合（既存不適格）や構造上問題がある場合であり，擁 
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壁の耐震性が，宅地と建物の安全性に大きく関与することを明らかにし，同時に，擁

壁の被害を最小限に留めることが，地震後の復旧・復興を早期に実現するためには重

要であることを指摘した． 

第 3章 擁壁背面を地盤改良した場合の改良効果の検証 では，はじめに研究の背景

を詳細に述べ，地盤改良形状とその範囲について検討を行った． 

擁壁背面の地盤改良傾斜角 θ は，擁壁底版後端の仮想背面に沿って地表面まで地盤

改良した試験体（試験体〔θ＝0°〕），擁壁底版後端からの仮想背面に対して外側に 30°

広げた試験体（試験体〔θ＝30°〕），同様に 60°広げた試験体（試験体〔θ＝60°〕）で，

これら 3 試験体は，擁壁背面全面が地盤改良と接している．そのほか仮想背面内に擁

壁底版上面から H/3，2H/3（H：壁高さ）の高さまで地盤改良した 2試験体（〔θ＝0°，

1/3〕，〔θ＝0°，2/3〕）とし，計 5試験体とした． 

次に，本実験において検証する項目を挙げ（①～④），①地盤改良の調合と圧縮強度，

②地盤改良の硬化前・後の擁壁背面土圧の推移，③地表面荷重載荷実験による地盤改

良効果の確認，④地盤改良形状と地盤改良効果，これら 4 項目に対する実験結果を述

べると共に考察を行った． 

以上より，セメントによる L型擁壁背面の地盤改良は十分有効であることを明らか

にした． 

  

第 4 章 地表面載荷荷重の載荷位置に対する最適な地盤改良形状の検証 では，第

3 章に引き続き等分布荷重載荷装置を用い，地表面載荷荷重位置をパラメータとして

地表面載荷荷重に対する地盤改良形状と地盤改良効果の関係について検証を行った． 

地盤改良形状は，擁壁底版後端の仮想背面に沿って地表面まで地盤改良した試験（試

験体〔θ＝0°〕），擁壁底版後端から仮想背面に対して外側に 15°広げた試験体（試験体

〔θ＝15°〕），同様に，30°広げた試験体（試験体〔θ＝30°〕）の 3種類の地盤改良形状

の試験体とした．なお，本研究では，地表面載荷荷重に伴う擁壁底版面下に作用する

接地圧の推移を明らかにするため，いずれの試験体も地盤改良境界面の土圧測定が可

能となっている． 

地表面載荷荷重の載荷位置について，第 3章では，擁壁背面からの距離 aを a＝0cm

として検証している．地表面載荷荷重が地盤改良上にある場合と無い場合，地表面載

荷荷重の位置によって擁壁底版面下に作用する接地圧の大きさと分布は大きく異なる

と推察される．同様に，地盤改良形状が，接地圧に及ぼす影響は大きいと考えられる．

また，実際の建物はほとんどの場合，擁壁背面から一定の離隔距離をとって建てられ

ることが多い． 

以上のことから，地表面荷重の載荷は，擁壁背面からの距離 aを変えて 6種類の地

表面載荷荷重位置（a＝0，H/4，2H/4，3H/4，H，5H/4，H：擁壁高さ）で行った． 

本章では，地盤改良形状と地表面載荷荷重の載荷位置をパラメータとして種々の実
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験を行い，擁壁底版面下に作用する接地圧を求め，地盤改良形状と地盤改良効果の関

係について考察を行った． 

第 5 章 地震時荷重に対する地盤改良形状の違いによる外的安定性の検証 では，

静的地震載荷装置により地震時に対する外的安定性について考察を行った．第 3 章，

第 4 章が常時荷重に対する検証であり，本章では，地震時荷重に対する地盤改良形状

と地盤改良効果の関係について検証を行った． 

地盤改良形状は，4章と同様であり試験体は〔θ＝0°〕，〔θ＝15°〕，〔θ＝30°〕の 3種

類とした．また，第 4 章と同様いずれの試験体も地盤改良境界面の土圧測定が可能と

なっている．静的地震載荷装置は，実験槽と砂槽が主働土圧側へ一体傾斜するよう設

計されており，また，実験槽と砂槽は連続的に一定速度で回転傾斜するため，L 型擁

壁の倒壊時の挙動が正確に把握できるようになっている．なお，地盤改良しない通常

の L型擁壁に対して同様の実験を行い，地震時荷重に対する外的安定性について上記

３試験体と比較検証を行った． 

以上の実験装置および実験方法により，各擁壁試験体の①回転傾斜中の増加水平土

圧分布の推移，②擁壁変位の推移，③転倒に対する安全率の推移，④滑動に対する安

全率の推移，⑤接地圧分布の推移，⑥地盤のすべり線等の諸性状，⑦地震時における

地盤改良効果について明らかにした． 

以上，本章では，静的地震載荷装置により擁壁が倒壊に至るまでの諸性状を明らか

にし，地震時荷重に対する地盤改良形状と地盤改良効果の関係について考察を行った． 

 

第 6章 結論 では，本研究の特徴，本研究で得られた成果，今後に残された課題等

について述べ，本論文の結論とした． 
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2章 既存擁壁を有する宅地における建物基礎設計の現状 

 2.1 概説 

   既存擁壁により造成された地盤上の住宅を建設する場合，既存擁壁に対する構造安

全性の検討が必要となり，その検討は，住宅が，既存擁壁の影響範囲に建設される

場合に行われる．擁壁の影響範囲とは，既存擁壁から規定される安息角ラインと擁

壁背面の地表面が接する位置から隣地境界までの距離 L’と隣地境界から建物までの

距離 L との関係である（図 2‐1）．L≦L’の場合が近接している状況であり，L＞L’

の場合が近接していない状況となる．近接している状況の場合には，既存擁壁の外

的安定性（滑動・転倒・沈下）や内的安定性（擁壁自体の部材応力）の評価を行い，

また，擁壁本体だけでなく地盤系を含む敷地の安全性（地表面の沈下，円弧すべり）

ならびに建物の安全性を確認することが設計者に求められる． 

    1995年の兵庫県南部地震から 2016年の熊本地震までの幾度の地震において，擁

壁の倒壊による宅地地盤の被害ならびに建物被害が多く発生している．倒壊した擁

壁の多くは，現行の基準を満足しない場合（既存不適格）や構造上問題がある場合

であり，擁壁の耐震性が宅地と建物の安全性に大きく関与することが明らかにされ

た 1)~4)．同時に，擁壁の被害を最小限に留めることが，地震後の復旧・復興を早期

に実現するためには重要であることが認識された．  

   本章では，既存擁壁を有する宅地における建物基礎設計において，係る法令等に関

し整理し（2.2 節），宅地における既存擁壁の構造安全性の評価（2.3 節）に関して

概説した． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

（a）擁壁の影響範囲に建物が           （b）擁壁の影響範囲に建物が 

ある場合                               ない場合 

図 2‐1 擁壁と建物との位置関係 

（Ｌ≦Ｌ’） 

安息角ライン 

切土 45° 

盛土 30° 

建物 
Ｌ’ 

Ｌ 

擁壁の影響範囲Ｌ’ 
 切土：１．０Ｈ 
 盛土：１．７Ｈ 

H
 

建物 

切土 45° 

盛土 30° 

H
 

Ｌ’ 

擁壁の影響範囲Ｌ’ 
 切土：１．０Ｈ 
 盛土：１．７Ｈ 

Ｌ 

安息角ライン 

（Ｌ＞Ｌ’） 
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2.2 宅地における擁壁に係る法令と適用範囲 

2.2.1 擁壁に係る法令と適用範囲 

  宅地における擁壁に係る法律として，建築基準法，宅地造成等規制法ならびに都市

計画法がある．建築基準法は，建築物の敷地ならびに構造等の最低基準を規定し，宅

地造成等規制法は，宅地造成に伴うがけ崩れまたは土砂の流出による災害の防止を規

定し，および都市計画法では，都市の健全な発展と秩序ある整備を図ることを目的と

している．擁壁に係る主な関連法規および条項に関して，表 2‐1に示す． 

 

表 2‐1 擁壁に係る主な関連法規および条項 

法規等 許可に関する条項 技術基準に関する条項 

都市計画法 
第 29条 開発行為の許可 

第 33条 開発許可の基準 
 

 施行令   

 施行規則  
第 23条 がけ面の保護 

第 27条 擁壁に関する技術的細目 

宅地造成等規制法 
第 8 条 宅地造成に関する工

事の許可 
第 9条 宅地造成に関する工事に関する技術的基準等 

 施行令  

第 4条 擁壁、排水施設その他の施設 

第 5条 地盤について講ずる措置に関する技術的基準 

第 6条 擁壁の設置に関する技術的基準 

第 7条 鉄筋コンクリート造等の擁壁の構造 

第 8条 錬積み造の擁壁の構造 

第 9条 設置しなければならない擁壁について建築基準 

法施行令の準用 

第 10条 擁壁の水抜き穴 

第 11条 任意に設置する擁壁についての建築基準法 

施行令の準用 

第 12条 崖面について講ずる措置に関する技術的基準 

建築基準法 

第 19条 擁壁の安全性 

第 88条 許可に関する工作物

への準用 

 

 施行令 第 138条 工作物の指定 第 142条 擁壁（既定の準用と構造に関する基準） 

 

 擁壁の構造耐力上の安全性を確かめるための構造計算の基準を定めるものとして，

建設省告示第1449号第三が規定され，擁壁の構造計算の基準は，宅地造成等規制法

施行令第七に定められた．ただし，宅地造成等規制法施行令第五第一項に該当するが

け面（切土2m以下，盛土1m以下）に設ける擁壁を除くとされ，このことにより擁壁

に係る一連の構造計算である外的安定性（滑動・転倒・沈下）ならびに内的安定性

（擁壁本体の部材応力）の検討が，多くの擁壁で実施されなく不適切な構造の擁壁が

生じた経緯がある．この結果，新潟県中越沖地震においては，擁壁高さ2m以下の擁

壁の耐震性能の不足が報告され，その要因の一つとして，建築基準法施行令第142条
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（擁壁）は2mを超えるものが対象で2m以下の構造方法などの規制がないためである

との指摘がされた5)．また，1961年に制定された宅地造成等規制法では，耐震設計に

関する規定はなく，1995年の兵庫県南部地震において，盛土造成地の盛土全体また

は大部分が盛土底面部をすべり面にして流動，崩落するという現象が数多く発生し

た．このことを契機とし，2006年に宅地造成等規制法等が改正され,第一には，新規

の造成工事について盛土造成地の滑動崩落発生を抑制するための基準(締固め,段切り

等を確実に施工すること等)が明確にされた． 

現在，一定の条件下での宅地開発は，宅地造成等規制法や都市計画法における規制

の対象になっており，擁壁や盛土・切土を対象として技術基準が設けられている．ま

た，建築基準法において擁壁に関する技術基準が定められている．しかしながら，一

定規模以下の宅地開発 （ミニ開発）や一定以下の壁高の擁壁（宅地造成規制法が適

用される擁壁では盛土 1m以下，建築基準法の適用となる擁壁では 2m以下など）に

関して技術規定は，特になく，地震に対する設計・施工は設計者の判断で行われてい

るため，耐震性が考慮されていない場合が多数存在しているなどの問題が指摘されて

いる． 

2.2.2 擁壁に係る行政からの指導実態 

（１）新設擁壁の場合 

  建築基準法第19 条第4項で，「建築物ががけ崩れ等による被害を受けるおそれのあ

る場合においては，擁壁の設置その他安全上適当な措置を講じなければならない．」

と規定しており，各行政はこれに準じ指導している．新規に宅地を造成する場合，切

土または盛土をすることに際し生じるがけについて擁壁で覆うことが求められる．が

けとは，地表面が水平面に対し30°を超える角度を成す地盤で硬岩盤（風化が著しい

ものを除く）以外のものであり，また，切土した場合における緩和規定で，切土した

土地の部分に生ずることとなるがけ，または，宅地造成等規制法では，がけの部分の

土質に応じて設置しなくてもよい勾配，または，高さに関して表2‐2に示すとおり定

めている．なお，がけの高さが5mを超えると土砂災害防止法ならびに急傾斜地崩壊

危険防止法が適用される． 

擁壁を設置する場合には，建築基準法第 88条および建築基準法施行令第 142条の

規定が適用され，「安全な擁壁」かどうかの具体的判断基準としては，宅地造成等規

制法施行令の技術的基準および宅地防災マニュアル等が示されている． 

宅地造成等規制法による宅地造成マニュアルでは，宅地において切土・盛土に関わ

らず，1mを超えるがけが生ずる場合に設置される擁壁（擁壁の高さが 50cm以下の

ものは除く）の構造は，鉄筋コンクリート造，無筋コンクリート造または間知ブロッ

ク造その他の練積み造を対象とし，その構造は，宅地造成等規制法施行令第 6条（擁

壁の設置に関する技術的基準），宅地造成等規制法施行令第 7条（鉄筋コンクリート

造等の擁壁の構造），宅地造成等規制法施行令第 8条（練積み造擁壁の構造）および 
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表 2‐2 擁壁を要しない「切土」のがけ 
区分 

 
 
土質 

擁 壁 不 要 
がけの上端から垂直距離
５ｍまでは擁壁不要 

擁 壁 が 必 要 

軟岩（風化の
著しいものを
除く．） 

がけ面の角度が 60度 
以下のもの 

がけ面の角度が 60度を
超え 80度以下のもの 

がけ面の角度が 80度を
超えるもの 

風化の著しい
岩 

がけ面の角度が 40度 
以下のもの 

がけ面の角度が 40度を
超え 50度以下のもの 

がけ面の角度が 50度を
超えるもの 

砂利，真砂土，
関東ローム，
硬質粘土その
他これらに類
するもの 

がけ面の角度が 35度 
以下のもの 

がけ面の角度が 35度を
超え 45度以下のもの 

がけ面の角度が 45度を
超えるもの 

 

宅地造成等規制法施行令第 10条（擁壁の水抜き）の技術的基準のほか宅地造成等規

制法施行令第 9条（設置しなければならない擁壁についての建築基準法施行令の準

用）で準用されている建築基準法施行令の技術的基準に適合したものや宅地造成等規

制法施行令の技術的基準および宅地造成技術マニュアルに掲げる技術基準に適合した

ものと規定している． 

 擁壁の構造計算にあたっては，擁壁背面部の土質種別，各種土質定数ならびに地表

面荷重条件等を的確に設定し，擁壁構造体の安全性を確認する．構造検討としては，

擁壁の外的安定性（滑動・転倒・沈下）および内的安定性（擁壁自体の部材応力）が

あり，両方の検討に際しては，常時，地震時とも土圧の算定が最も大きく関係する． 

宅地造成等規制法施行令の技術的基準および宅地造成技術マニュアルでは，土圧の

算定に用いる土圧係数に関し，土の内部摩擦角を用い擁壁背面の傾斜角および擁壁背

面の地表面の形状を考慮して算出するものと規定している．また，盛土では，表 2‐

3に示すとおり，各土質毎の単位体積重量ならびに土圧係数を用いることを推奨して

θ 

θ≦60° 

θ 

80°＜θ 

θ 

60°＜θ≦80° 

5m 

θ 

35°＜θ≦45° 

5m 

θ 

45°＜θ 

θ 

50°＜θ 

θ 

θ≦40° 

θ 

θ≦35° 

θ 

40°＜θ≦50° 

5m 
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いる．なお，盛土の場合では，砂利の土圧係数 0.35よりも小さくなる盛土材料が一

般に少ないと考えられることから，土圧係数の下限値を 0.35としている．ここで，

クーロンの主働土圧係数 KAを算定する式（2‐1）式において，壁体背面の傾斜角α

＝0，地表面の傾斜角β＝0，壁面摩擦角 δ＝0とした場合に土の内部摩擦角φを逆算

すると，砂利・砂でφ＝29°，砂質土でφ＝25°，シルト・粘土でφ＝20°となる． 

 

表 2‐3 土質定数と土圧係数 

土質 単位体積重量（kN/m3） 土圧係数 

砂利または砂 18 0.35 

砂質土 17 0.4 

シルト，粘土または 

それを多量に含む土 
16 0.5 

 

 

KA = 
cos2(φ－α)

cos2αcos(α+δ)








1+
sin(φ+δ)・sin(φ－β)

cos(α+δ)cos(α－β)

2 

 

KA ：土圧係数 

 α ：壁体背面の傾斜角（ °） 

β ：地表面の傾斜角（ °） 

δ  ：壁面摩擦角   （ °） 

φ ：土の内部摩擦角 （ °）    

 

 

                                                                    

（２）既存擁壁の場合 

   既存擁壁を有する宅地において住宅を建築する場合，建築基準法第19条（敷地の

衛生及び安全）に基づき既存擁壁の構造安全性に関して，行政から指導される． 

   一般的に，擁壁の安全性に係る要素として，擁壁底版面下の支持地盤や擁壁構造

体断面の詳細および背面の土質分布や裏込め材，地下水位，排水等の状況を正確に

把握し，かつがけ全体の安定性やすべりを検討等をした上で，はじめてその擁壁の

安全性を確認することが出来る． 

   設計者は，既存擁壁に関する構造安全性を評価する場合，既存擁壁自体の滑動，

・・・（2‐1） 



18 

 

転倒および沈下（地盤の支持力評価）を確認・評価し，擁壁背面部の地表面沈下，

敷地全体の円弧すべり，斜面上のすべりならびに軟弱な土層（液状化も含む）を含

むすべり等を評価・検討すことになる．この場合，既存擁壁の図面が残されていれ

ば，擁壁の構造安全性を容易に検討することができる．また，行政から発行される

検査済証があれば，既存擁壁が適正な施工・管理がされている証左となる．さら

に，外観検査に問題なければ，既存擁壁の有効活用が可能となる．一方，図面も検

査済証も残されていない場合は，新たに地盤調査と擁壁構造等の調査を行い，安全

性の評価・検討することが求められる．  

既存擁壁と建物の関係に関しては，日本建築学会の「小規模建築物基礎設計指

針」に示されている．同指針では，建築物の基礎は，擁壁からの安息角ライン以深

に基礎底面を支持させることにより，擁壁に対して建築物荷重を作用させない設計

が示されている（図 2‐2）．各行政もこの設計の考え方に準じて指導しており，

一般に，安息角の大きさは，盛土の場合で30°，切土の場合では45°が用いられてい

る．また，横浜市「宅地造成工事技術資料」では，各土質毎に安息角を規定してい

る（表2‐4）．なお，建築基準法施行令第142条およびこれに基づく平成12年建設

省告示第1449号で，実質的に,宅地造成等規制法に従うものとされているが，建築

物が擁壁に近接する場合の評価基準が明確になっていない．  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図2‐2 擁壁と建物基礎との関係 

表2‐4 土質毎の安息角 

擁壁背面土質 
軟岩 

（風化が著しい
ものを除く） 

風化が著しい岩 

砂利，真砂土 
関東ローム,  硬
質粘土その他こ
れに類するもの 

盛土または 
腐植土 

角度（θ） 60° 40° 35° 25° 

 

布基礎を下げる 

安息角のライン 
切土 45° 

盛土 30° 
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2.2.3 既存擁壁に対する建物基礎設計の考え方 

（１） 地表面載荷荷重の設定 

   擁壁に作用する土圧算定等に用いる地表面載荷荷重としては，練積み造擁壁の場

合，木造2階建に相当する5kN/m2の載荷荷重を設定し，鉄筋コンクリート造擁壁お

よび無筋コンクリート造擁壁に対しては，10 kN/m2の載荷荷重を設定している． 

   また，宅地造成等規制法による宅地造成マニュアルにおいても，一般的な戸建住

宅が建てられることを想定し地表面載荷荷重として10 kN/m2を標準としている． 

   一般の木造2階建住宅におけるべた基礎では，基礎底面に作用する接地圧荷重と 

して20 kN/m2以上であり，鉄骨系ならびにコンクリート系住宅の2階建以上では，

20 kN/m2～50 kN/m2が標準基礎仕様であり，この地表面載荷荷重に関しては，そ

の宅地の利用上想定される荷重，たとえば，建築物の構造および規模を考慮するこ

とが重要である． 

（２） 擁壁と建物基礎との関係 

   既存擁壁と建物基礎との関係において，前述（2.2.2項‐(2)）したとおり日本建築

学会の指針ならびに各行政から建築物の基礎は,擁壁からの安息角ライン以深に基礎

底面を支持させることにより，擁壁に対して建築物荷重を作用させない設計が推

奨・指導されている．この時の設計対応としては，擁壁からの安息角ラインより外

側に建物配置を計画すること，建物基礎の立ち上がり部の高さを標準より大きくし

基礎底面部を安息角ラインより深いところに支持させること，ならびに建物基礎仕

様を杭基礎（小口径鋼管杭，コンクリート杭，柱状改良体）とすることで杭の支持

先端部を安息角ライン以深に支持させる（図2‐3）． 

   しかし，敷地にスペース的な余裕がないことや既存擁壁の形式によっては，擁壁

底版と杭基礎が干渉することで設計・施工できないことも考えられる．設計する側

としては，既存擁壁に作用する建物荷重を含む土圧を最小限に留め，既存擁壁の外

的安定性（滑動・転倒・沈下）ならびに内的安定性（擁壁自体の部材応力）を確保

したい．したがって，既存擁壁に作用する土圧をできるだけ低減することが望まれ

る． 

   （a）建物配置で対応          （b）深基礎で対応         （c）杭基礎で対応 

図2‐3 安息角への建物基礎の対応例 
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（３）地震時の設計検討の考え方 

   擁壁の構造計算の基準については，建築基準法施行令第142条およびこれに基づく

平成12年建設省告示第1449号に規定されており，地震時に関する規定はされてい

ない.ただし，宅地造成等規制法の仕様規定である高さ5mを超える擁壁の場合や，

土木関連の擁壁で耐震設計を行うべきとされる高さ8mを超える場合を目安とし

て，設計者の判断により検討が委ねられている．また，宅地造成等規制法による宅

地造成技術マニュアルでは，高さが5mを超える擁壁は，地震時の安全性を検討す

ることを規定しており，検討に際して標準設計水平震度Ko＝0.25としている． 

   地震時の土圧算定に用いる設計水平震度 Khは，標準設計水平震度 Koに地域別補

正係数 Cz(建築基準法施行令第 88条第 1項に規定する数値)を乗じて求められる．

建築確認を要しない等，建築基準法に定めていない規模（2m以下）の擁壁では，

構造計算自体が行われず設置されているものが多く存在することが考えられる．こ

れらの擁壁は，経験的な構造仕様の範囲に収まっていると思われるが，地震時等に

おける想定外の外力の負荷や，擁壁直上に住宅基礎が載っている場合，あるいは，

擁壁天端に近接して住宅が建っている場合等には，住宅荷重が直接的に擁壁に影響

すること等を考慮した構造設計が必要である． 

 

2.3 宅地における既存擁壁の構造安全性の評価 

   宅地に築造される擁壁には，その構造形式，使用材料，施工方法などの異なる各

種のタイプがある．擁壁を構造形式により大別すると，組積形式（ブロック積擁

壁），一体形式（コンクリート擁壁）および組積一体形式（中間型）に分けること

ができる．このうち，宅地において主に用いられる擁壁としては，練積み造擁壁

（石積擁壁，コンクリートブロック擁壁）および鉄筋コンクリート擁壁（L型擁

壁，逆 T型擁壁）があげられる．また，戸建住宅における高さ 2m以下程度の低い

擁壁に多く用いられているものとして，空積（化粧）ブロック積擁壁，無筋コンク

リート擁壁（重力式擁壁）および型枠コンクリートブロック擁壁がある．擁壁形式

を決定する要因としては，土留め高さの規模，地形条件，地盤条件，施工条件など

の諸条件があり，擁壁の構造上の安全性，施工性，経済性ならびに築造後の維持管

理性について比較検討し総合的な評価に基づき適当な擁壁形式が選択される．ま

た，近年は，施工性や経済性だけでなく，景観への適合性，建物の外観との適合性

ならびに環境保全などに配慮した擁壁が求められつつある． 

 

2.3.1 造成宅地における宅地擁壁の現地踏査 

   全国 47都道府県における，概ね 30戸以上の住宅を有する造成宅地を対象に設置

された 2618箇所の宅地擁壁について現地踏査した報告がある 6)~8)．その報告書に

よると，擁壁変状が生じやすいと推察される不適切な構造の擁壁の占める割合が，
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調査全体の約 3割を占め，また，宅地擁壁と住宅との離間距離は，擁壁の高さとの

間に有意な関係は見られなく，離間距離に関わらず高さ 2m程度の擁壁が多く，擁

壁の高さに関わらず離間距離が 1～2m程度の擁壁が多いことが示されている． 

2.3.2 既存擁壁の構造安全性の評価 

（１）構造安全性が低い擁壁 

   これまでの地震災害において宅地擁壁の被害も多く発生しており，1995年の兵庫

県南部地震以降の各地震による宅地擁壁の被害で顕著になったのものとして，空石

積み擁壁，増積み擁壁，二段擁壁ならびに張出し床版付擁壁に関する被害が多く発

生した（写真 2‐1～写真 2‐4）．増積み擁壁ならびに二段擁壁は，建築基準法令

に適合していない擁壁であり，また，空石積み擁壁ならびに張出し床版付擁壁は，

擁壁自体の構造上，建物荷重の影響により変状が懸念される擁壁である．これらの

擁壁は，既存不適格な擁壁であり土圧や地震動に耐えられないものである．しか

し，材料入手の容易性，安価な施工コスト，敷地の有効活用等の観点から多く施工

されていることも事実である．最近の地震における擁壁被害を踏まえると，今後，

このような既存不適格な擁壁ならびに構造安全性が低く危険度の高い擁壁に関して

は，補修・補強または再構築が進められるものと考える． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

写真 2‐1 空石積み擁壁                写真 2‐2 増積み擁壁 

 

 

 

 

 

 

 

 

写真 2‐3 二段擁壁                   写真 2‐4 張出し床版付擁壁 
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（２）宅地擁壁の構造安全性の評価 

   宅地の周囲に既存擁壁がある場合，建物を建築する際には，建築基準法第 19条

（敷地の衛生および安全）に基づき既存擁壁の構造安全性を確認する．既存擁壁

が，建築基準法の工作物として確認済証（建築確認を満足した証明として出される

もの）や検査済証（工事完了後の工事完了検査を満足したとして出されるもの）が

ある場合や都市計画法の開発許可を受けて設置された宅地擁壁である場合，かつ，

常時適法な状態に維持され，外観上著しい劣化等がなければ構造安全上は，問題な

いと判断できる． 

   一方，各地震における宅地擁壁の被害状況が多く発生しており（2.3.3項），その

被害の特徴をまとめると，空石積み擁壁（写真 2‐1），増積み擁壁（写真 2‐2），

二段擁壁（写真 2‐3）および張出し擁壁（写真 2‐4）などの構造上不明確な擁壁

である．また，擁壁背面の排水のための水抜き穴が未設置の擁壁，擁壁高さが 2m

未満の擁壁に被害を受けれいる．これらの指摘は，都内を対象に実施された既存宅

地擁壁の健全度調査の結果で示された障害の割合が高い項目とほぼ一致しているこ

とが報告されている 9),10)． 

   宅地擁壁の構造健全性を外観から評価することは，それなりの技術力や知識を有

する専門家でなければ難しい．宅地擁壁は私有財産であり，擁壁所有者の責任によ

り基準に適合した擁壁を築造すること，また定期的な点検や維持管理することが必

要となる．このことから擁壁所有者である住民が宅地擁壁の構造健全性に関し，そ

の健全度をより定量的にチェックできる方法が各行政機関等から示されている（表

2‐5）． 

 

表 2‐5 既存宅地擁壁の評価方法 

機関 資料名 特徴 

国土交通省 
都市・地域整備局 
都市計画課 

宅地擁壁老朽化判定 
マニュアル（案） 

・評価項目として，擁壁壁面や裏込めコン
クリートの劣化も含む 
・空石積み擁壁や二段擁壁などにも点数
化で評価 

我が家の擁壁チェック 
シート（案） 

専門的な知識がなくてもチェック方法で
き，危険度を点数化し，その総評点で総
合評価 

横浜市 
まちづくり調整局 

横浜市がけ関係小規模建築物 
技術指針－がけ上編－ 
「擁壁・がけ調査」及び 
「既存擁壁外観チェック 
シート」 

・評価は，間知石擁壁や重力式擁壁とＲ
Ｃ擁壁壁のグループに区別 
・擁壁背面部の排水環境条件と構造躯体
の変状の総合点で評価 
・「斜面地指針」による自然がけの危険度
判定も可能 

被災宅地危険度 
判定連絡協議会 

被災宅地の調査危険度判定 
マニュアル 

・地震などの大規模な宅地災害が発生し
た場合の危険度評価の方法 
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2.3.3地震における宅地擁壁の被害状況 

 これまで幾度となく地震災害に遭遇し，1995年の兵庫県南部地震以降，地震により

宅地擁壁の傾斜・倒壊，宅地地盤の液状化被害，盛土のり面のすべり破壊等の宅地被

害が顕著となってきている．1995年の兵庫県南部地震から、直近の 2016年の熊本地

震における宅地擁壁の被害状況に関し，構造種別（図 2‐4）の被害状況を概観すると

RC擁壁（プレキャスト擁壁，現場 RC擁壁）が 10%～50%程度を占める割合で被害が

発生している 5),11)~15)． 

 

 

図 2‐4 被害を受けた擁壁の構造別分布 

 

2007年の新潟県中越沖地震においては，コンクリート系擁壁について擁壁高さ 2m

以下の擁壁の耐震性能の不足が指摘され，擁壁被害が，調査数の 50%を超えているこ

とが報告されている 5)．その要因の一つとして，建築基準法 142条（擁壁）では 2m

を超えるものが工作物申請が必要であり構造検討の対象となるが，2m以下の擁壁に

おいては，構造方法などの規制がないためであるとの指摘がされた． 

 

2.3.4 既存擁壁の補強方法 

   既存不適格な擁壁ならびに構造安全性が確保できない擁壁の場合，本来であれば擁

壁を撤去し再構築し健全な擁壁にすることが適切であるが，しかし，敷地条件，隣地

条件ならびに施工条件等の制約があり再構築できないのが実態である．構造安全性に

何らかのリスクがある既存擁壁に対し，対策を講ずることで現状より構造安全性を向

上させることも考えられる．擁壁再構築以外に，一般的な既存擁壁の補強方法として

は，既存擁壁の内側に補強用の新設擁壁を設置する場合（写真 2‐5），既存擁壁と背

面部の地盤をアンカーで一体化する場合，比較的短い棒状補強材（モルタルまたはセ
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メントミルク内に鉄筋等の芯材を配置したもの）を地山に配置し，主に補強材の引張

力によって切土のり面や斜面を補強する鉄筋挿入工法である（写真 2‐6）． 

 

 

（a）CB擁壁      （ｂ）左；CB擁壁 右：新設 RC擁壁  （ｃ）新設 RC擁壁 

写真 2‐5 新設擁壁の設置による補強例 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

写真 2‐6  鉄筋挿入工（大谷石擁壁） 
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2.4 本章のまとめ 

  本章は，既存擁壁を有する宅地における建物基礎設計の考え方における，擁壁に係

る法令や行政指導等の適用範囲（2.2節），常時および地震時における擁壁の構造検討

に用いる各数値（2.2.2項，2.2.3項），既存擁壁の構造安全性の評価の仕方（2.3節）

等に関して整理したものである．また，造成宅地における宅地擁壁の現地踏査（2.3.1

項）ならびに地震における宅地擁壁の被害状況の分析（2.3.3項）をした． 

  

   本章で得られた成果および結果を要約すれば，以下のとおりである． 

 ① 既存擁壁を有する宅地において住宅等に建築物を建築する場合，地表面載荷荷重 

    として，木造 2階建に相当する 5kN/m2の載荷荷重を設定し，鉄筋コンクリート 

    造擁壁および無筋コンクリート造擁壁に対しては，10 kN/m2の載荷荷重を設定し 

    ている． 

 ② 建築物の基礎は,擁壁からの安息角ライン以深に基礎底面を支持させることによ

り，擁壁に対して建築物荷重を作用させない設計を推奨しており，各行政からは，

一般に，安息角の大きさとして，盛土の場合で 30°，切土の場合では 45°が用いら

れている．また，各土質毎に安息角度を規定している行政もあり，腐植土の 25°

から軟岩（風化が著しいものを除く）の 60°の範囲が設定されている． 

 ③ 宅地造成等規制法施行令の技術的基準および宅地防災マニュアルでは，擁壁の構

造検討に用いる土圧の算定に際し，主働土圧係数 KAの値として，砂利または砂の

場合で 0.35，砂質土の場合で 0.4，シルト，粘土の場合で 0.5を規定している． 

 ④ 全国 47 都道府県を対象に実施された造成宅地における宅地擁壁の現地踏査の報

告によれば，宅地擁壁と住宅との離間距離は，擁壁の高さとの間に有意な関係は

見られなく，離間距離に関わらず高さ 2m 程度の擁壁が多く，擁壁の高さに関わ

らず離間距離が 1～2m程度の擁壁が多い．  

 ⑤ 地震における宅地擁壁の被害状況の報告では，構造種別において RC擁壁（プレ

キャスト擁壁，現場 RC擁壁）が 10%～50%程度を占める割合で被害が発生して

いる． 
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第３章 擁壁背面を地盤改良した場合の改良効果の検証 

3.1概説  

擁壁により造成された宅地地盤上に，設計荷重以上の地表面荷重が載荷されること

は十分予想される．たとえば，敷地に余裕を持って建てられた住宅が，建設後，建蔽

率限度まで増築されるケースなどがその良い例である．その場合，既存擁壁の構造安

全性を確認することは設計者の責務で有るが，できない場合は，既存擁壁を取り壊し

て擁壁を新設することも起こり得る．そのような事態になった時，擁壁背面を地盤改

良し土圧を低減することができるならば，擁壁底版面下の支持地盤の安全性を確認し

た上で，さらに，設計荷重以上の地表面載荷荷重を載せることが可能になると考えら

れる． 

以上のことから，本研究では，上述したように（1.1節），既存擁壁の試験体として，

盛土の造成地盤に最も多く使われている L型擁壁を対象とした．また，既存 L型擁壁

の補強方法として擁壁背面地盤をセメントにより地盤改良する方法を提案した． 

 

本章では， L型擁壁背面の地盤をセメントにより地盤改良することによる改良効果

を明らかにするため，以下の項目について考察を行った． 

① L型擁壁背面の地盤改良が硬化し自立することで，既存擁壁と一体化することを

確認する．そのため，地盤改良直後から L型擁壁背面の地盤改良が，硬化するま

での擁壁壁面土圧の推移を明らかにする． 

② 地盤改良した 5種類の L 型擁壁試験体と地盤改良しない L型擁壁試験体 1 体を

対象に地表面荷重載荷実験を行い，地表面載荷荷重による既存擁壁壁面に作用す

る増加水平土圧を明らかにする． 

③ 上記②の 6種類の試験体について，地表面載荷荷重と擁壁変位の関係から，地表

面載荷荷重に対する擁壁の構造性能を明らかにする．この結果をもとに，地表面

載荷荷重に対する既存擁壁の地盤改良効果について考察する． 

 

なお，上記の擁壁の構造性能とは，擁壁自体の剛性耐力と，擁壁で土留めされた造

成地盤の性能のことであるが，本研究では，L 型擁壁試験体の剛性耐力を十分に大き

くとり，擁壁自体は，構造耐力上問題ないものとして考察を行う．また，本研究では，

擁壁底版面下の支持地盤の耐力を十分大きくとり，地盤沈下および擁壁を含む斜面全

体の崩壊については，問題ないものとして扱う． 
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3.2試験体 

3.2.1 擁壁試験体 

L型擁壁試験体（L/H＝0.6）の内法は，630mm（W：幅）×400 mm（H：高さ）×240mm

（L：底版長）であり，壁部，基礎部共に厚さ 40mm のジュラルミン製となっている

（図 3‐1）．試験体は，壁中央部（幅 270mm）と端部（幅 180mm）2 面で構成され，

一体化されている．壁中央部の壁面には，水平土圧測定用のロードセルが，深さ方向に

5 個等間隔に取り付けられている．なお，ロードセルの受圧面（幅×高さ＝40mm×

38mm）は，試験体と同様のジュラルミン製で擁壁背面と同一面となっている（写真 3‐

1）． 

 

       

 

 

 

図２.１ L型擁壁試験体 
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 なお，土圧測定用のロードセルの受圧面と試験体の間には，2mmのクリアランスが

設けられており，裏込めに用いる気乾状態の珪砂 5号がその隙間から漏れないように，

以下のような砂漏れ防止方法をとっている． 

ロードセルの上下（幅 40mm）の隙間には，薄い布を 2 重織りしロ―ドセルと試験

体間に接着し，また，ロードセルの両側（高さ 38mm）のクリアランスには，厚さ 0.3mm

の塩化ビニルシートを試験体側に縦方向に密着し，ロードセルを幅 2mm で覆ってい

る．以上の砂漏れ防止方法が，ロードセルの測定値に影響を及ぼすか否か，上述の状

態でロードセルの測定精度試験を行っている（3.2.3項）． 

  

3.2.2 試験体の種類 

試験体の種類を表 3‐1および図 3‐2 (a) ~ ( f )に示す．試験体は，擁壁背面を地盤

改良しない試験体（図 3‐2（a））を１体（試験体 A），地盤改良した試験体は，改良範

囲を変えて 5種類（試験体 B～F），合計 6体とした． 

試験体 Aは，L型擁壁試験体（図 3‐1）の一般的な L型擁壁で，裏込めに気乾状

態の珪砂 5号を使用している．本章では，地表面荷重載荷実験を実施し，地盤改良し

た試験体（試験体 B～F）の地盤改良効果について評価を行うが，試験体 Aは，それ

ら地盤改良試験体と比較検証を行うため用意されている． 

地盤改良試験体（試験体 B～D）は，擁壁底版後端からの仮想背面に対して地盤改

良傾斜角 θを外側へ 0°，30°，60°と変えて 3種類（図 3‐2(b)，(c)，(d)）とした．

なお，試験体 Dは，擁壁背面の盛土の安定勾配（安息角）30°を想定し，最も大きい

地盤改良範囲として設定した（2.2.2項‐(2)）．また，地盤改良傾斜角 θが仮想背面

から内側へ傾斜するケースについては，主働土圧係数が大きくなり，常時において不

利となるため考慮していない． 

試験体 Eおよび試験体 Fは，擁壁底版上部を部分的に地盤改良する試験体で（図

3‐2（e），（f）），改良範囲をそれぞれ H/3，2H/3（H：壁高さ）としている．これら

2試験体は，地盤改良上部が未改良土の盛土となり，植栽を可能とすることを想定し

ている． 

 

 

 

 

 

 

試験体 記号 

  A． 乾燥砂 〔Dr〕 

  B． 地盤改良（ θ＝0°） 〔0〕 

C. 地盤改良（ θ＝30°） 〔30〕 

D. 地盤改良（ θ＝60°） 〔60〕 

E． 地盤改良（ h＝H/3 ） 〔0，1/3〕 

F． 地盤改良（ h＝2H/3 ） 〔0，2/3〕 

表 3‐1 試験体の種類  
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（a）A．乾燥砂  （b）B．地盤改良（θ=0°） 

図 3‐2 試験体の種類 

 

（f）F．地盤改良（h＝2H/3） （e）E．地盤改良（h＝H/3）  

（c）C．地盤改良（θ=30°）  

（d）D．地盤改良（θ=60°）  

安定勾配 
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3.2.3 ロードセルの精度試験 

本実験では，定格容量 20N（分解能 0.007N/μ）のロードセル（写真 3‐2）を用い

て土圧を測定しており，測定範囲が，定格容量の 1/100～1/20 程度の小さな荷重に対

して精度を保ち得るか否か検証を行った．Ｍ8用のナットを荷重（0.2N/個）として使

用し，ロードセル中央に載荷した．図 3‐3に試験結果を示す．なお，当結果は，5台

のロードセルを代表して最も誤差の大きいロードセルについて示した．なお，当試験

は，前述のように（3.2.1 項），ロードセルを擁壁試験体にセットし，クリアランスに

砂漏れ防止方法をとった状態で行った． 

図 3‐3より，各荷重段階において荷重と測定値は近い値を示し，最も誤差の大きい

場合（1.03N時）でも 5%の誤差であることを確認した．これより，本実験で用いるロ

ードセルは，定格容量の 1/100～1/20 の範囲においても比較的高い精度で測定できる

ことが確認された． 
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写真 3‐2 ロードセル 

図 3‐3 ロードセル精度試験結果 
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3.3 模型地盤  

3.3.1 実験槽 

実験槽の内法は， 650mm（幅）×810mm（高さ）×1250mm（長さ）であり，実験

槽底盤および妻壁は，剛な鉄骨のフレームとジュラルミン板より構成されている（図

3‐4，写真 3‐3）．長手方向側壁は，砂槽底盤から支持地盤までは剛な鉄骨フレーム

が取り付けられている．また，支持地盤上部の擁壁背面に相当する部分は，ジュラル

ミンボックス（幅×高さ×長さ＝50mm×30mm×1400mm）を１本ずつ積み上げるこ

とにより，実験槽の側壁が構成される． 

 

 

 

（a）正面図                     （b）側面図 
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7
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0

ジュラルミンボックス

鉄骨フレーム

（a）側面 （ｂ）妻面 

図 3‐4 実験槽 

写真 3‐3 実験槽の全景 
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単位（mm） 
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3.3.2 模型地盤作製方法 

実験状況を図 3‐5 に示す．L 型擁壁試験体の支持地盤は，粒径 10mm 以下の砕石

を 30mm堆積させる毎にバイブロタンパー（200Hz）により締め固め，実験槽底盤か

ら 300mmの高さまで作製した（写真 3‐4，写真 3‐5）．なお，バイブロタンパー先

端には，200mm×200mm（厚さ 6mm）の鉄板が溶接されており，鉄板接地面 1箇所

当たり締め固めを 2秒行った． 

 試験体 Aおよび試験体 B～Fの地盤改良部以外の裏込めには，いずれの場合も気乾

状態の珪砂 5 号を使用した．地盤の作製は，スコップを作製地盤面より 30cm の高さ

からすばやく振り，砂を均等に自由落下させ行った（写真 3‐6）．また，作製された地

盤の相対密度 Dr=83%であった． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

写真 3‐4 バイブロ 
タンパー 

写真 3‐5 支持地盤 
作製状況 

写真 3‐6 乾燥砂地盤 
作製状況 

図 3‐5 実験状況 
 

単位（mm） 
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また，試験体 B～F の地盤改良作製にあたっては，擁壁壁中央のロードセル測定面

全長にわたり，厚さ 3cmの気乾状態の珪砂 5号を堆積させた（図 3‐6）．このことに

より，ロードセル受圧面に作用する土圧の測定を可能とした． 

なお，受圧面前面の地盤作製は，ロードセルカバー用アルミ製のチャンネル内（幅

×高さ×長さ＝75mm×30mm×450mm）に珪砂 5号を充填させ行うが，同断面は，ス

コップをすばやく振っても地盤の作製が十分に可能な寸法としている． 

 

以下に，地盤改良を地表面まで行う試験体（試験体 B～D）の地盤作製手順を示す． 

① L型擁壁を支持地盤に設置後，中央のロードセルを長さ 450mmのロードセルカバ

ー用アルミ製チャンネルでカバーし，珪砂 5号をチャンネル内に充填する．このと

き，珪砂 5 号が漏れないようアルミ製チャンネルは，擁壁底版上部と壁面に固定

し，かつ密着させる．なお，壁面上端まで気乾状態の珪砂 5号を充填した後，土圧

の測定を行う（図 3‐6‐①）．   

② 実験槽の側壁を構成するジュラルミンボックス（幅×高さ×長さ＝50mm×30mm

×1400mm）を 1段積み上げる．同時に，地盤改良境界面に仕切り板（幅×高さ＝

650mm×30mm）を設置し，地盤改良部と非改良部（気乾状態の珪砂 5 号）の地

盤を厚さ 30mm作製する．この時，地盤改良部分の締め固めはバイブロタンパー

を用い，バイブロタンパー先端の鉄板接地面（縦×横×厚さ＝200mm×200mm

×6mm）1か所あたり 2秒間，重複しないよう全面一様に加圧する． 

なお，上述の方法により，地盤改良部と非改良部の地盤を作製しているため，地

盤改良の水分量を極めて少ない量としている（3.3.7項‐(1)）． 

以下，同様の方法で 1段ずつジュラルミンボックスを積み上げ，同時に，仕切り

板を設置し，地盤を作製する（図 3‐6‐②）． 

③ 4 段目（擁壁底版上面から 80mm，支持地盤から 120mm）の地盤を作製した後，

ロードセルカバー用アルミ製チャンネルを密着させた状態で 30mm 上方へ移動し，

②と同様の方法で地盤を作製する（図 3‐6‐③）． 

④ 引き続き，1段ずつジュラルミンボックスを積み上げ地盤を作製した後に，ロード

セルカバー用アルミ製チャンネルを 30mm 上方へ移動し，裏込め終了まで同様の

方法を繰り返す（図 3‐6‐④）．地表面から 5mm の位置まで地盤を作製した後，

ロードセルカバー用アルミ製チャンネルを静かに引抜く．さらに，地表面までの厚

さ 5mmの地盤部分を，珪砂 5号により実験槽全体に均等に作製し，この段階（地

盤作製直後）の土圧を測定する（図 3‐7）． 
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① ロ ードセルカバー用アルミ製チャンネル（幅×高さ×長さ＝75mm×30mm×450mm）

でカバーし， 珪砂5号を充填後，土圧の測定を行う． 

 

 

 

 

 

 

 

② 実験槽の側壁を構成するジュラルミンボックス（幅×高さ×長さ＝50mm×30mm×

1400mm）を1段積み上げ，同時に，地盤改良境界面に仕切り板を設置し，地盤改良部と

非改良部（珪砂5号）の地盤を厚さ30mm作製する． 

 

 

 

 

 

 

 

③ 4段目を作製した後，ロードセルカバー用アルミ製チャンネルを30mm上方へ移動し，②

と同様の方法で地盤を作製する． 

 

 

 

 

 

 

 

④  側壁を1段積み重ねる毎に③を繰り返し行い，地表面まで作製する． 

 図 3‐6 地盤改良作製手順 

ロードセルカバー用 

アルミ製チャンネル 

仕切り板 

仕切り板 
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 以上が，地盤改良の作製手順（①～④）であり，地盤改良作製直後の土圧測定状況

を図 3‐7に示す．この段階では，擁壁壁中央部に設置していたロードセルを覆って

いたロードセルカバー用アルミ製チャンネルは，取り除かれている． 

なお，ロードセルの土圧測定面（幅×高さ＝40mm×38mm）は乾燥砂（珪砂 5号）

に接しているため，これにより地盤改良作製直後から地盤改良が硬化するまでの土圧

の推移を測定することが可能となっている． 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 3‐7 地盤改良作製直後・土圧測定状況 

（b）断面図 

（a）平面図 
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3.3.3 乾燥砂地盤の密度試験 

（１）密度測定方法 

 実験では，気乾状態の珪砂 5 号を使用しており，乾燥砂地盤の作製方法（3.3.2 項）

で試験体を作製し，密度を求めた（写真 3‐7）．以下に，その手順を示す． 

① 内径φ60mm，高さ 50mmの鉄製の測定容器（図 3‐8）をコンクリート用の練り

船の中に置き，スコップを手早く振りながら 30cmの高さから測定容器の上面より

若干山盛りになるように砂をふるう． 

② 測定容器上部にあふれた砂をカッティングして，周囲の砂をハケでとり除き測定容
器内の珪砂 5号の重量を測定する． 

 

また，最小密度試験，最大密度試験については，JIS A1224：2009「砂の最小

密度・最大密度試験方法」に準拠し行った 1)． 
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写真 3‐7 地盤作製状況 

(a) 断面図 (b) 平面図 

図 3‐8 測定容器 

単位（mm） 
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（２）密度試験結果 

 表 3‐2 に乾燥砂地盤の密度試験結果を示した．最小値は 16.7kN/m3，最大値は

17.2kN/m3（欄外〈注〉参照），平均値は 17.0kN/m3を示しバラツキの小さい地盤作製

方法であることが確認された． 

同様に，表 3‐3に最大密度試験結果，表 3‐4に最小密度試験結果を示した． 

密度の平均値は，それぞれ 17.2kN/m3（最大），16.1kN/m3（最小）となった． 

 

 

 

 1回目(g) 2回目(g) 3回目(g) 平均(g) 密度(kN/m3) 

No.1 247.9 246.6 247.4 247.3 17.1 

No.2 241.1 247.7 246.1 245.0 17.0 

No.3 246.0 241.9 246.9 244.9 17.0 

＊容器体積 V=141.4cm3    全体の平均 245.7 17.0 

 

  

 

 

 1回目(g) 2回目(g) 3回目(g) 平均(g) 密度(kN/m3) 

No.1 196.0 197.6 198.8 197.5 17.1 

No.2 199.0 199.5 199.5 199.3 17.3 

No.3 198.6 200.5 199.5 199.5 17.3 

＊容器体積 V=113.0cm3     全体の平均 198.8 17.2 

 

 

 1回目(g) 2回目(g) 3回目(g) 平均(g) 密度(kN/m3) 

No.1 190.7 192.4 187.2 190.1 16.5 

No.2 184.9 184.5 186.9 185.4 16.1 

No.3 180.8 178.9 183.9 181.2 15.7 

＊容器体積 V=113.0cm3   全体の平均 185.6 16.1 

〈注〉最小値241.1g（16.7 kN/㎥），最大値247.9g（17.2 kN/㎥），標準偏差 0.04kN/㎥ 

 

表 3‐2 乾燥砂地盤の密度試験結果 

表 3‐3 最大密度試験結果  

表 3‐4 最小密度試験結果 
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3.3.4 乾燥砂地盤の内部摩擦角 

（１）試験方法 

乾燥砂地盤（気乾状態の珪砂 5 号）の内部摩擦角は，下押式一面せん断試験を行い

（写真 3‐8），以下のような方法で求めた． 

  一面せん断試験機（試料寸法 ：直径 60mm，厚さ 30mm）は，下部移動，上部固 

型であり，上部のせん断箱は，上下方向に拘束はなく全く自由の状態にある（図 3‐

9）．試験は，σ＝8.71 kN/m2～60.97kN/m2 の鉛直荷重下において，電動式載荷装置

により水平変位に関しては，せん断速度 1mm/min にて行った．せん断箱内に作製

した地盤は，乾燥砂地盤と同じ条件（相対密度 Dr=83%）で地盤を作製した（3.3.2

項）． 

 

 

 

写真 3‐8 一面せん断試験機 

 

 

図２.１１ 一面せん断試験(模式図) 

 

 

 

 

 

 

 

 
図 3‐9  一面せん断試験（模式図） 

Ｑ 
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（２）τ‐δ および τmax‐σ関係 

各垂直応力下（σ＝8.71 kN/m2～60.97 kN/m2）におけるせん断応力度 τ‐変位 δの

関係を図 3‐10 に示した． 

図 3‐10 より，変位の小さい段階におけるせん断応力度の増加率は，垂直応力が大

きいほど大きくなる傾向を示した．せん断応力度 τは，1.5mm 付近まで大きく増加し，

その後は，緩やかに減少する傾向を示すことが確認された． 

図 3‐11 に，一面せん断試験によって得られた最大せん断応力 τmax と垂直応力 σの

関係を示した（τ＝Q/A，σ＝P/A，A:せん断箱断面積）．同図より乾燥砂地盤の内部摩擦

角はφ=45.2°であり，密に締まった地盤であることが確認された．なお，内部摩擦角

は最小二乗法によって求めた． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

0

10

20

30

40

50

60

70

80

0 1 2 3 4 5 6

σ=8.71kN/㎡
σ=17.43
σ=26.14
σ=34.82

σ=43.54
σ=52.26
σ=60.97

τ(kN/㎡)

δ(mm)

図 3‐11 τmax‐σ 関係 

（乾燥砂地盤の摩擦角） 

図 3‐10 τ‐δ 関係 
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3.3.5 乾燥砂地盤と試験体の摩擦角  

図 3‐12 に試験体および図 3‐13 にすべり抵抗試験の状況を示す．本実験に用いた

擁壁試験体（ジュラルミン）と乾燥砂地盤との間の摩擦角を調べるため，以下のよう

な方法ですべり抵抗試験を行った． 

① 砂槽（幅×高さ×奥行＝205mm×25mm×470mm）は，壁面はアルミフレーム，底

面は木製の板で構成され，底面板の表面には粗いヤスリが貼付されている．乾燥砂

地盤は，模型地盤作製方法（3.3.2 項）と同様の方法で作製した． 

② 試験体は，本実験で使用する壁試験体と同様のジュラルミン製の試験体（幅×高さ

×奥行＝80mm×40mm×160mm）を用いた． 

③ 試験体を地表面上に設置し，試験は，5 種類の垂直応力度下（σ＝13.82kN/m2～

60.76kN/m2）において電動式載荷装置により，毎分 1mm の速度にて水平に加力

した． 

 図 3‐14 に，垂直応力度下における試験体のせん断応力度 τと変位 δの関係を示し

た．横軸に変位 δ（mm)を縦軸にせん断応力度 τ（kN/m2）をとり，せん断応力度 τは，

試験体の引張り力 Q を試験体の面積（A=0.012 m2）で除して求めた．なお，垂直応力

には，試験体の自重を考慮した．また，図 3‐15 試験体の最大せん断応力度 τmax と垂

直応力度 σの関係を示した． 

図 3‐14 より，変位の小さい段階におけるせん断応力の増加率は，垂直応力が大き

いほど大となる傾向を示した．せん断応力度 τ は，各試験体ともに 1mm 付近におい

てはほぼピークに達し，その後，同様の値で推移することが分かった． 

図 3‐15 より，最小二乗法によって求めた乾燥砂地盤と試験体間の摩擦角 φδ は，

φδ=22.9°となることが確認された． 

 

     

           

  

 

 (a)平 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 3‐12  試験体 

(a) 正面図  (b) 側面図  

単位（mm） 
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図 3‐13 すべり抵抗試験 

（a）平面図 

（b）立面図 
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図 3‐15 τmax‐σ 関係 

（ジュラルミン製の試験体の摩擦角） 

図 3‐14 τ‐δ 関係 

（ジュラルミン製の試験体） 
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3.3.6 乾燥砂地盤の諸定数 

以上より（3.2.3 項～3.2.5 項），乾燥砂地盤（気乾状態の珪砂 5 号）の諸定数を表 3‐

5 に示す．内部摩擦角 φ＝45.2°，相対密度 Dr=83%となり，実験地盤は，密な砂地盤

であることが確認された． 

 

表 3‐5 乾燥砂地盤の諸定数 

 

土粒子の密度    ρs（Mg/m3） 2.61 

単位体積重量    γ （kN/m3） 17 

間隙比           e 0.51 

相対密度         Dr(%) 83 

含水比           ω(%) 0 

内部摩擦角     φ（deg) 45.2 

 

 

3.3.7 地盤改良の諸定数 

（１）地盤改良の配合 

地盤改良の調合は，土 1m3 に対してセメント 100kg 添加とし，また，地盤改良が，

硬化中に水が分離し漏出することを防ぐため，水量を極力少なくし，セメント，珪砂

5 号，水の質量比を 1：15.9：1.33 として調合した．この時の地盤改良の 1 週強度は，

1N/mm2であった．なお，調合したモルタルは，手練りで作製し，手で強く握り締めて

も湿り気が手のひらに残る程度の水分量であった．練り上がり後の地盤改良の状態を

写真 3‐9 に示す．         

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

写真 3‐9 地盤改良の練り上がり状況 
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（２）地盤改良の圧縮強度 

地盤改良試験体（B～F）の地表面荷重載荷実験は，地盤作製の 6 日後を目安とし

て実施した．各試験体の載荷実験終了後に実施した一軸圧縮強度試験による一軸圧

縮強度を表 3‐6 に示す． 

 

 

表 3‐6 地盤改良の圧縮強度 

 

 

 

（３）地盤改良と乾燥砂地盤の摩擦角 

地盤改良と乾燥砂地盤との間の摩擦角を調べるため，3.3.5 項と同様の方法ですべり

抵抗試験を行った．なお，地盤改良試験体の寸法は，ジュラルミン製の試験体寸法

（3.3.5 項）と同じとし，5 通りの垂直応力度下（σ＝5.83kN/m2～21.46kN/m2）にお

いて試験を行った． 

 図 3‐16 に，各垂直応力度下における試験体のせん断応力度 τ‐変位 δ の関係を示

した．横軸に変位 δ（mm）を縦軸にせん断応力度 τ（kN/m2）をとり，せん断応力度

τは，試験体の引張り力 Q を試験体の面積（A=0.012m2）で除して求めた．なお，垂

直応力には，試験体の自重を考慮した．また，図 3‐17 に試験体の最大せん断応力度

τmax と垂直応力度 σの関係を示した． 

 図 3‐16 より，変位の小さい段階におけるせん断応力の増加率は，垂直応力が大き

いほど大となる傾向を示した．せん断応力度 τ は，各試験体ともに 1mm 付近におい

て大きく増加し，その後，変化は小さくほぼ同様の値で推移することが分かった． 

図 3‐17 より，最小二乗法によって求めた地盤改良と乾燥砂地盤間の摩擦角φδは，

φδ＝34.2°となった． 

 

 

 

 

試験体名 圧縮強度(N/mm2)

 　試験体B，〔0〕 1.0

 　　　　C，〔30〕 1.0

 　　　　D，〔60〕 1.1

 　　　　E，〔0,1/3〕 1.1

 　　　　F，〔0,2/3〕 1.0
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（４）乾燥砂地盤とサンドペーパーの摩擦角 

試験体は，ジュラルミン製であり，試験体表面を地盤改良と同じ摩擦係数を有する

材質とする場合は，表面を粗くする必要がある．そのため試験体のジュラルミン表面

にサンドペーパーを貼付することとした． 

以上のことから，3.3.5 項で用いた試験体の片面にサンドペーパーを貼付し（図 3‐

18），同様のすべり抵抗試験を行った．サンドペーパーは，紙やすり＃40，＃80，およ

び布やすり＃150 の 3 種類を用いすべり抵抗試験を行った． 

 3 種類の試験体の各垂直応力度下（σ＝6.34kN/m2～21.97kN/m2）におけるせん断応

力度 τ－変位 δの関係を，図 3‐19，図 3‐21，図 3‐23 に示した．同様に，各試験体

の最大せん断応力度 τmax と垂直応力度 σの関係を，図 3‐20，図 3‐22，図 3‐24 に

示した． 

図 3‐19，図 3‐21，図 3‐23 より，変位の小さい段階におけるせん断応力の増加

率は，いずれの試験体も垂直応力が大きいほど大となる傾向を示した．また，同一垂
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図 3‐17 τmax‐σ 関係 

（地盤改良の摩擦角） 

図 3‐16  τ‐δ 関係（地盤改良） 

0 

5 

10 

15 

20 

25 

0 5 10 15 20 25 

τ 
max (kN/㎡) 

σ(kN/㎡) 
34.2° 

) 



 

46 

 

直応力度時において最大せん断応力度 τmax に達する時の変位は，表面が粗い試験体（＃

40＞＃80＞＃150）ほど大きくなる傾向を示した． 

 図 3‐19，図 3‐21，図 3‐23 より，最小二乗法によって求めたサンドペーパーを

貼付した試験体と乾燥砂地盤との間の摩擦角は，各々，紙やすり＃40 はφδ=33.4°，＃

80 はφδ=31.0°，布やすり＃150 はφδ=29.3°となった． 

 以上より，＃40 の紙やすりが，地盤改良に最も近い摩擦角（φδ=34.2°）となるこ

とが確認された． 
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図 3‐18 試験体（サンドペーパー貼付） 

（a）底面（平面） （b）底面（断面） 

図 3‐20 τmax‐σ 関係（＃40） 図 3‐19 τ‐δ 関係（＃40） 
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図 3‐22 τmax‐σ 関係（＃80） 図 3‐21 τ‐δ 関係（＃80） 

図 3‐24 τmax‐σ 関係（＃150） 図 3‐23 τ‐δ 関係（＃150） 
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3.3.8 支持地盤と乾燥砂地盤の支持力試験 

（１）試験方法 

L 型擁壁の支持地盤と乾燥砂地盤の支持力試験は，いずれも本実験と同じ実験槽

（3.3.1項）を使用し，また，いずれも本実験と同じ方法で地盤を作製した（3.3.2項）． 

なお，支持地盤の場合は，実験槽底盤から粒径 10mm以下の砕石で 300mmの

高さまで支持地盤を作製し，同様に，乾燥砂地盤の場合は，擁壁底版面の下から

400mmの高さまで珪砂 5号で背面地盤を作製し，支持力試験を実施した．基礎試

験体は，本実験の擁壁底版（幅×長さ×厚＝630mm×240mm×40mm）に対し，厚 

さを同一とし，幅ならびに長さを 1/3の形状（幅×長さ×厚＝200mm×80mm×40mm）

とした． 

  載荷および変位の測定は，以下の方法で行った． 

① 基礎試験体の底面に一様な接地圧が作用するよう地表面を平らにならした後，試験
体を設置した（写真 3‐10）． 

② 基礎試験体上面には，基礎試験体の中心より等間隔に置かれた支点上に加圧板を設
置し，その中央部をスクリュージャッキにより毎分 0.13kNで載荷した（図 3‐25）． 

③ 変位の測定箇所は，基礎試験体の両端部の 2箇所とし，基礎試験体の中心から等間

隔の距離に変位計を設置した． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

（２）支持力試験結果 

支持地盤および乾燥砂地盤の荷重‐沈下曲線を図 3‐26，図 3‐27 に示す．横軸が

荷重度 qt（kN/㎡），縦軸が沈下量 S（mm）を表しており，沈下量は 2箇所の平均値

としている． 

支持地盤の場合は（図 3‐26），荷重‐沈下曲線より判断すると，地盤の破壊性状が，

局部せん断破壊であり極限支持力度を決定することは難しいが，荷重度 qt＝250 

図 3‐25 載荷状況 

写真 3‐10 試験体設置状況 

単位（mm） 

荷重 P（スクリュージャッキ）

( 
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kN/m2付近から，ほぼ直線的に推移していることを考えると極限支持力度は，おおよ

そ qu＝250kN/m2と推察することができる． 

乾燥砂地盤の場合は（図 3‐27），基礎の短辺（ｌ＝80㎜）の約 1/10沈下時に極限

支持力度 qu＝102kN/ｍ2に達し，その後，若干減少し，荷重度 qt＝80kN/m2付近でほ

ぼ一定の状態で沈下が進行した． 

以上の推移より，乾燥砂地盤の場合は，全般せん断破壊により極限支持力度に達す

ると考えられる．なお，地盤改良部分の圧縮強度は，ほぼ 1 N/mm2であり（表 3‐6），

極限支持力度 qu＝102kN/m2（≒0.1 N/mm2）の約 10倍にあたることが確認された． 
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図 3‐26 荷重沈下曲線 

     〔支持地盤〕  

図 3‐27 荷重沈下曲線 

     〔乾燥砂地盤〕  
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3.4 地盤改良に伴う水平土圧測定実験 

3.4.1 実験概要 

本研究では，L 型擁壁背面をセメントにより地盤改良を行っており，その補強効果

を検証するため，背面地盤作製直後から地盤改良が硬化するまでの擁壁背面の水平土

圧の推移を測定した．水平土圧の測定は，ロードセルカバー用アルミ製チャンネル内

に 3cm厚の乾燥砂地盤を作製した時点（図 3‐28（a））および地盤作製直後～地盤作

製 6日後の 6日間とした（図 3‐28（b））． 

 なお，図 3‐28に示された擁壁中央部分の乾燥砂（珪砂 5号）は，いずれの地盤改

良試験体（試験体 B～F）も，地盤作製 6日後において気乾状態にあり，ロードセルに

よる水平土圧の測定が可能であることが確認されている．  

 以上の測定結果をもとに，地盤改良後の水平土圧分布および全水平土圧の推移を明

らかにし，セメントによる背面地盤の補強効果について考察を行った． 

    

    

                                  

                    

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 3‐28 水平土圧測定状況 

（a） チャンネル内に 3cm厚の      

乾燥砂地盤作製時 

（b）地盤作製直後～6日後 

〔平面図〕 

〔断面図〕 
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3.4.2 地盤改良後の水平土圧分布の推移 

各試験体の地盤作製直後の水平土圧分布の推移を図 3‐29(a)～(d) に示した． 

図 3‐29（a）に示す試験体 A は，背面地盤を地盤改良していない試験体で，地盤作製

直後の水平土圧分布を示した．また，地盤改良試験体の試験体 B（図 3‐29（b）），C

（図 3‐29（c）），D（図 3‐29（d））については，ロードセルカバー用アルミ製チャ

ンネル内（幅×高さ＝75mm×30mm）に 3cm 厚で乾燥砂を堆積させた時（図 3‐6‐

①）の水平土圧分布，および 1 日後，6 日後の水平土圧分布を示した（図 3‐29 (b)～

(d)）．なお，図中に，Coulomb の主働土圧解および Jaky 式から求めた土圧分布を示

した．試験体 A の場合，深さ方向に増加し Coulomb 解より Jaky 式に近い分布形状

を示した．これより，構造耐力が十分大きい L 型擁壁（L/H＝0.6）の場合，主働土圧

ではなく静止土圧に近い土圧が作用することが確認された．なお，本実験の L 型擁壁

試験体はジュラルミン製であり，クーロンの主働土圧係数を，すべり抵抗試験により

得られた摩擦角 22.9°（3.3.5 項）を用いて求めると主働土圧係数 KA＝0.158 であり，

同様に，コンクリート製の場合を想定し，地盤改良の摩擦角（34.2°）により求めると

主働土圧係数 KA＝0.163 となった．これより，試験体をコンクリート製とした場合，

主働土圧係数は若干大きくなることを留意しておく必要がある． 

 深さ方向全域にわたって地盤改良した試験体の（図 3‐29(b)～(d) ），ロードセルカ

バー用アルミ製チャンネル内に地盤作製時（3cm 厚）の水平土圧分布は，10cm 以深に

おいてほぼ同様の値を示しているが，これは，以下の理由によると推察される．   

ロードセルカバー用アルミ製チャンネル内に作製された 3cm 厚の地盤（図 3‐6‐

①）は，乾燥砂と両側面（擁壁とチャンネル）間の摩擦力の影響が大きく，かつ深いほ

ど摩擦力は大きいため 10cm 以深の鉛直応力がほぼ等しくなり，それに伴い水平土圧

もほぼ同じ値を示す．同様に，地盤改良した場合は，地盤作製直後の分布は（図 3-29 

(b)～(d)），地盤改良傾斜角 θ（θ＝0°～60°）が広がるほど，浅い領域の水平土圧が大き

くなる傾向を示した．これは，地盤改良傾斜角 θ が広がるほど浅い領域におけるバイ

ブロタンパーの使用回数が増え，その分，水平土圧が大きくなるためと推察される．

また，いずれの場合も最深部において小さな値を示したが，これは，地盤改良にセメ

ントと水が含まれていることにより，地盤と擁壁底盤上面間の摩擦抵抗が大きく作用

し，水平土圧が減少するためと考えられる． 

また，地盤改良の場合（図 3‐29 (b)～(d)），いずれも 6 日後には大きく減少し，3cm

厚の乾燥砂地盤の状態に近い分布となった．このことは，3cm 厚の乾燥砂を囲む地盤

改良が，ロードセルカバー用アルミ製チャンネルと同じ状態（図 3‐6‐①）にあるこ

とを意味しており，６日後には地盤改良が硬化し自立していると考えられる．したが

って，3cm 厚の乾燥砂の部分も含め背面全体を地盤改良とした場合は，擁壁壁面と地

盤改良が一体となり擁壁の壁面には，土圧は発生しないと推察される． 

 なお，いずれの地盤改良においてもひび割れ等の有害な損傷がないことが確認された． 
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図 ‐ 水平土圧分布の推移
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3.4.3 地盤改良後の全水平土圧の推移 

L 型擁壁背面が，すべて地盤改良に接する 3 種類の試験体（試験体〔0〕，試験体〔30〕，

試験体〔60〕）について図 3‐30(a)～(c) に示し，地盤作製直後から 6 日後までの全水

平土圧の推移を図 3‐31(a)～(c) に示した．縦軸は，水平土圧係数 KH とし，全水平土

圧 PH をγH2/2 で除し無次元化した（KH＝2PH/γH2，γ：土の単位体積重量，H：裏

込め高さ）．また，ロードセルカバー用アルミ製チャンネル（幅×高さ＝75mm×30mm）

内に乾燥砂を 3cm 厚で充填した時（図 3‐6‐①）の全水平土圧を無次元化し，水平土

圧係数 KH として図中に破線で示した． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

試験体〔0〕の場合，全水平土圧は，地盤作製直後の KH =0.22 から 6 日後には KH 

=0.10 へと減少し，3cm 厚の乾燥砂（KH＝0.10）と同じ値を示した．なお，1 日後（KH

＝0.13）は，地盤作製直後から KH =0.09 へと減少しており，この値は，全減少量（地

盤作製直後と 3cm 厚の乾燥砂の差分）の 75%にあたる．これより，地盤改良部分は，

1 日後には硬化し，ほぼ自立していると判断することができる． 

試験体〔30〕，試験体〔60〕においても，6 日後には，ロードセルカバー用アルミ製

チャンネル内の 3cm 厚の乾燥砂とほぼ同じ値を示した．また，試験体〔30〕，試験体

〔60〕共に 1 日後は，全減少量の約 70%減少しており，試験体〔0〕とほぼ同様の値

を示した．これより，地盤改良傾斜角 θ＝0°，θ＝30°，θ＝60°(図 3‐2 (b) ~ (d)）のい

ずれの場合も，地盤改良が硬化する 6 日間の全水平土圧の推移は，ほぼ同様であるこ

とが分った． 

本実験では，水平土圧を測定するためロードセルを 3cm 厚の乾燥砂（珪砂 5 号）で

養生したが，実際に，この部分も含め擁壁背面を地盤改良とした場合は，前述のよう

（ａ）試験体〔0〕 

（ｃ）試験体〔60〕 

（ｂ）試験体〔30〕 

図 3‐30  擁壁背面全体が地盤改良 

  に接する試験体 
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に（3.4.2 項），擁壁壁面と地盤改良が一体となり，擁壁壁面には土圧は発生しないと

推察される． 

 

 

 

 

 

 

 

図 3‐31 地盤作製後の全水平土圧係数の推移 

（a）θ = 0°〔0〕 

（b）θ = 30°〔30〕 

（c）θ = 60°〔60〕 
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3.5 地表面荷重載荷実験 

3.5.1 実験概要 

地表面荷重の載荷は，いずれの試験体も地表面に等分布荷重載荷用トーナメント（幅

×奥行＝580mm×940mm）を設置し行った（写真 3‐11）．当載荷装置は，擁壁で土

留めされた造成地盤に住宅等の建物が直接基礎により建設されることを想定し，等分

布荷重を地表面載荷荷重としている． 

等分布荷重載荷用トーナメントは，ジュラルミン製の 32枚の載荷板（縦×横×厚さ

＝100mm×130mm×12mm）と，載荷板上に交互に組まれた 5 段の梁により構成さ

れている．これより，最上部の梁中央に載荷された集中荷重は，32枚の載荷板に均等

に伝達され，地表面に等分に荷重が載荷される．また，載荷板中央の加力点は，自由

に回転するようになっており，かつ各段の梁の支点は，固定されてなく上下左右に回

転する．そのため地表面全体が一様に平らに均されていなくとも，すべての載荷板（32

枚）に均等に荷重が作用するよう設計されている． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

実験装置ならびに実験状況を図 3‐32，写真 3‐12に示す．等分布荷重載荷用トーナメ

ントの載荷位置は，擁壁背面との間に若干のクリアランスをとり，トーナメントの中心と

擁壁幅の中心を一致させて行った．実験は，スクリュージャッキによりトーナメント頂部

に集中荷重を毎分約 3kN の速度で，最大で q＝70kN/m2になるまで行った．載荷荷重の

測定は，スクリュージャッキの先端にロードセルを設置して行った． 

また，擁壁の水平変位の測定は，ひずみゲージ式の 1/100mm変位計を，壁上端および

壁下端からそれぞれ 100mm の位置に設置し行った．実験は，地盤改良試験体の場合は，

6日後を目安にして実施した．同様に，擁壁背面が乾燥砂地盤の試験体 Aの場合は，地盤

写真 3‐11 等分布荷重載荷用トーナメント 
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作製直後に行った． 

なお，最大地表面載荷荷重 q＝70kN/m2は，乾燥砂地盤（気乾状態の珪砂 5号）の極限

支持力度 qu＝102kN/m2の約 2/3であり，地盤改良部の圧縮強度（≒1N/mm2）の約 1/14

にあたる．また，最大地表面載荷荷重は，裏込め地盤（乾燥砂地盤：H＝40cm）の重量が

約 7kN/m2であることを考慮すると，裏込め地盤の約 10 倍の高さに相当する土の重量を

載荷したことに等しいと解釈することができる． 

 以上の実験により，地表面載荷荷重の載荷に伴う増加水平土圧分布の推移および地表面

載荷荷重と変位の関係を明らかにし，地表面載荷荷重に対する擁壁背面地盤のセメントに

よる地盤改良効果について考察を行った． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 3‐32 地表面荷重載荷実験装置 

写真 3‐12 地表面荷重載荷実験状況 

単位（mm） 
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3.5.2 地表面載荷荷重に伴う増加水平土圧分布の推移 

地表面載荷荷重に伴う各荷重段階（q＝10kN/m2 ～70kN/m2）の増加水平土圧分布

を図 3‐33 (a) ~ ( f )に示した．また，乾燥砂〔Dr〕の図 3‐33（a）には，地表面載荷

荷重 q＝50kN/m2時の増加水平土圧の理論値（Δｐ＝K・q）を，クーロンの主働土圧

係数および Jakyの静止土圧係数（K0=1－sinφ：φ＝45.2°）を用いて示した．なお，

地表面載荷荷重の最大値の q＝70kN/m2は，裏込め高さ 40cmの約 10倍の土重量に相

当する． 

乾燥砂〔Dr〕（図 3‐33（a））の場合，いずれも各荷重段階において地表面から深さ

方向に増加水平土圧が大きくなる傾向を示し，地表面載荷荷重が大きくなるほど顕著

となった．建築基礎構造設計指針 2)（以下，設計指針という）では，等分布荷重による

増加水平土圧は深さ方向に一律一定としているが，設計指針と異なる傾向を示した．

これは，荷重増加に伴い，擁壁下部を回転中心として変位し，地表面に近いほど壁変

位が大きく（図 3‐35），その分，土圧が減少するためと推察される．同様に，地表面

に近い点の水平土圧が，特に，小さな値を示しているが，これは，等分布荷重載荷用

トーナメントの載荷板下面に作用する鉛直応力の影響が，地表面に近いほど大きいた

めと推察される． また，地表面載荷載荷 q＝50kN/m2時の分布は，地表面近くでは，

クーロンの主働土圧係数を用いた値より小さく，中央より深い点では大きいことが分

かった．同様に，q＝50kN/m2時の分布は，最深部において Jakyの静止土圧に近い値

となることが分かった． 

以上より，地表面荷重の載荷による増加水平土圧は深さ方向に一様でなく，かつ土

圧係数はクーロンの主働土圧係数より大きくなり，設計する際には注意を要すること

が確認された． 

試験体〔0〕，試験体〔30〕，試験体〔60〕の場合（図 3‐33（b)～(d)），水平土圧の

増加は，地表面載荷荷重の大小に関わらず各点においてほぼゼロとなることが分かっ

た．これは，前述のように（3.4.3項）擁壁と地盤改良部分が一体化しているためであ

り，これよりセメントによる擁壁背面の地盤改良効果は有効であると考えることがで

きる． 

試験体〔0，1/3〕，試験体〔0，2/3〕の場合（図 3‐33（e)，(f )），地盤改良していな

い部分の水平土圧は，各点において試験体〔Dr〕（図 3‐33（a））を大きく下回り，こ

とに地盤改良面に近いほど顕著であった．これは，地盤改良面と乾燥砂地盤との摩擦

抵抗によるものであり，かつ地盤改良面に近いほどその影響が大きいためと推察され

る．以上の結果より，改良範囲が深さ方向全域にわたらない場合でも，十分改良効果

のあることが確認された． 
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（c)  θ = 30°〔30〕  

（b) θ = 0°〔0〕  

（d)  θ = 60°〔60〕  

 

    

 

     

        

         

      

 

    

 

 

 

 

 

     

                

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

（a) 乾燥砂〔Dr〕 

（e）1/3改良〔0,1/3〕   
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3.5.3 地表面載荷荷重‐水平土圧係数関係 

各試験体における地表面載荷荷重に伴う水平土圧係数ＫＨの推移を図 3‐34 に示し

た．建築基礎構造設計指針は，ΔＰＡ＝KＡqH（KＡ：クーロンの主働土圧係数，q：地表

面の等分布荷重，H：擁壁高さ）であり，図中に，乾燥砂地盤の主働土圧係数 KＡ値を

示した．なお，水平土圧係数 KＨは，全増加水平土圧 ΔPＨを qH で除して求めた． 

乾燥砂地盤〔Dr〕の場合は，地表面載荷荷重が q＞20kN/m2 の範囲において，主働

土圧係数 KＡを上回ることが分かった．これより，本実験の乾燥砂地盤のように密な地

盤において，地表面載荷荷重が大きい場合は，現行の主働土圧係数を用いた設計土圧

より大きな土圧が作用することが確認された． 

各荷重段階において水平土圧係数 KＨは，試験体〔0，1/3〕の場合は約 KＨ＝0.02，

試験体〔0，2/3〕の場合は約 KＨ＝0.01 であり，主働土圧係数ＫＡ値（0.16）よりはる

かに小さいことが確認された． 

 

 

 

 

 

 図 3‐34 地表面荷重‐水平土圧係数の推移 
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3.5.4  地表面載荷荷重‐擁壁変位関係 

地表面載荷荷重に伴う各擁壁試験体の壁高中央の水平変位 δｄ（壁平均変位）を図 3‐

35 に示した． 

乾燥砂地盤〔Dr〕の場合，ほぼ直線的に最も大きな値で推移し，最終荷重段階の q

＝70 kN/m2 において δｄ＝2.6×10－3H となった．擁壁の主働側への強制変位実験 3)~4)

およびもたれ式擁壁（擁壁傾き θ＝tan－12.0）の地表面荷重載荷実験 5)では，すべり線

発生時変位は，それぞれ δｄ＝6.0×10－3H，δｄ＝5.4×10－3H であり，本実験では，いず

れの擁壁試験体も，両実験のすべり線発生時変位より小さく，最終荷重段階において

もすべり線は発生していないと考えられる．これより，裏込め高さの約 10 倍の土に相

当する重量まで載荷しても地表面にすべり線の発生はなく，擁壁背面地盤の安全性が

確認された．なお，本実験の擁壁試験体は，ジュラルミン製でありコンクリート製と

した場合より，乾燥砂地盤間との摩擦抵抗が小さいと推察される（3.3.5 項）．したが

って，擁壁試験体をコンクリート製とした場合は，滑動に対する抵抗が大きく，擁壁

変位は，本実験結果より小さくなると推察される． 

地盤改良の試験体〔0〕，試験体〔30〕，試験体〔60〕では，地盤改良傾斜角が大き

いほど地表面載荷荷重による変位が小さいことが分った．これは，地盤改良傾斜角が

大きいほど地表面載荷荷重による擁壁底版前端（つまさき端）回りの安定モーメント

（擁壁を背面側へ回転させるモーメント）が大きくなるためと推察される．同様に，

地盤改良傾斜角が大きいほど，地表面載荷荷重に対する擁壁底版反力が大きく，その

分，擁壁の滑動に対する擁壁底版面下の摩擦抵抗が大きくなるためと考えられる． 
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3.6 本章のまとめ 

 本章は，L 型擁壁の背面地盤をセメントにより地盤改良することを提案し，その補

強効果について考察したものである．実験では，5 種類の地盤改良試験体および地盤

改良していない L型擁壁試験体 1体を製作し，地盤作製直後から 6日後の土圧の推移

の測定を行い，地盤改良効果について検証した．同時に，地表面載荷荷重に対する地

盤改良効果について検証を行った． 

 なお，実験にあたり背面の地盤改良が，硬化するまでの土圧測定方法を考案した（3.3．

2項）．同様に，地表面載荷荷重として等分布荷重を載荷しており，本研究では，一定

速度で均等に等分布荷重が載荷可能な実験装置を作製し，連続的測定を行った． 

 

本章で得られた成果および結果を要約すれば，以下のとおりである． 

（1）実験装置について 

① L型擁壁の中央部には，高さ方向に 5個のロードセルが等間隔に取付けられており

水平土圧分布の測定が可能である．また，ロードセル（定格容量 20N）は，定格容

量の 1/100～1/20 の範囲においても比較的高い精度で測定できることが確認され

た． 

② 地盤改良の配合は，土１m3に対してセメント 100kg添加を目安とし，水量を極力

少なくして調合した．地盤改良の圧縮強度は，6日後約 1N/mm2であり，現場で必

要とされる最小限の地盤改良の強度に近い値となることが確認された． 

③ 土圧測定用ロードセルの測定面は，常に，乾燥砂地盤と接触しており，地盤改良を

作製してから硬化するまでの土圧の測定が可能である． 

④ 地表面荷重載荷実験は，等分布荷重載荷用トーナメントにより 32 枚の載荷板に均

等に力が伝達され，地表面に等分布荷重を一定速度で載荷することが可能である． 

 

（2）L型擁壁背面が乾燥砂地盤の場合  

⑤ 構造耐力が十分大きい L 型擁壁の場合，主働土圧ではなく静止土圧に近い土圧が

作用することが確認された． 

⑥ 地表面載荷荷重による増加水平土圧は，地表面から深さ方向に増加する傾向を示し，

深さ方向に一定とする建築基礎構造設計指針とは異なる傾向を示す．  

⑦ 地表面載荷荷重による増加水平土圧は，密な砂地盤においては，地表面載荷荷重が

大きい場合（q＞20kN/m2）は，主働土圧係数を用いた設計土圧より大きな土圧が

作用する． 

⑧ L型擁壁は，擁壁の構造耐力と支持地盤の耐力が十分に大きい場合は，裏込め高の

約 10倍の土に相当する重量を載荷しても地表面にすべり線が発生しないことを確

認した． 
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（3）地盤改良した場合 

⑨ 地盤改良部分の壁面に作用する水平土圧は，地盤改良直後から 1日経過した段階で

大きく減少する．また，数日経過し，地盤改良部分が硬化した後には，水平土圧は

ほぼゼロになると推察される．  

⑩ 地盤改良部分の擁壁壁面に，地表面載荷荷重による水平土圧は発生しない．これよ

り，地盤改良された擁壁背面に地表面載荷荷重がある場合は，擁壁と背面が一体と

なるため，擁壁本体に発生する応力は小さくなると考えられる． 

⑪ 地盤改良傾斜角 θが大きいほど，地表面載荷荷重による安定モーメントと擁壁底版

面下の摩擦抵抗が大となり，主働側への擁壁変位が小さい． 

⑫ 試験体〔0，H1/3〕および試験体〔0，2/3〕の地表面載荷荷重による全増加水平土

圧係数 KHは，それぞれ KH＝0.02，KH＝0.01であり，クーロンの主働土圧係数 KA

（0.16）より著しく小さな値を示す． 
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548 号，pp.73-80，2001.10  

 



 

63 

 

第 4章 地表面載荷荷重の載荷位置に対する最適な地盤改良形状の検証 

4.1 概説  

地表面載荷荷重に対する L型擁壁の地盤改良効果について，第 3章では，地表面載

荷荷重を擁壁背面に近接させて（a＝0cm）検証を行っている．その結果，地盤改良し

た擁壁背面地盤が L型擁壁と一体となり，擁壁本体の壁面に作用する土圧が大幅に低

減できることを明らかにしている．同様に，地盤改良傾斜角（θ＝0°，30°，60°）が大

きいほど，地表面載荷荷重による主働側への擁壁変位が小さいことを明らかにしてい

る．この時の最大変位は（q＝70kN/m2時），地盤改良試験体の中で最も変位の大きい

θ＝0°の場合で，地盤改良しない L型擁壁の約 1 /2（δｄ≒1.3×10－3H）となり，すべり

線の発生していないことを確認している．以上，第 3章の地表面荷重載荷実験により，

地盤改良しない場合に対し，地盤改良した場合の改良効果について，多くの知見が得

られたと考えている．ただし，L型擁壁背面の地盤改良を実用に供するには，さらに，

以下のような検証が必要と考えられる．擁壁には「転倒」，「滑動」，「接地圧」に対する

安全性が要求される．第 3章では，a＝0cmの条件の中で「転倒」と「滑動」に対して

は問題のないことを明らかにしているが，「接地圧」に対しては言及していない．地表

面載荷荷重が，地盤改良上にある場合と無い場合，すなわち地表面載荷荷重の載荷位

置により，擁壁底版面下に作用する接地圧の大きさと分布は大きく異なると考えられ

る．同様に，地盤改良形状が，擁壁底版面下に作用する接地圧に及ぼす影響は大きい

と推察される．また，実際の建物は，ほとんどの場合，擁壁背面から離隔距離をとっ

て建てることが多い．擁壁背面の地盤改良を実用に供するには，種々の地盤改良形状

に対する地表面載荷荷重の載荷位置と擁壁底版面下に作用する接地圧の関係を明らか

にすることが重要と考えられる．以上より，本章は，第 3 章に引き続き，地表面載荷

荷重に対する L型擁壁背面の地盤改良効果について検証するものであり，セメントに

よる地盤改良を実用に供するため，以下の実験方法により考察を行う． 

① 試験体の地盤改良傾斜角 θは，θ＝0°，15°，30°の 3種類とし，いずれも地盤改

良面と乾燥砂地盤との境界部の土圧測定を可能とする． 

② 地表面載荷荷重の擁壁背面からの載荷位置をパラメータとする． 

③ 地表面載荷荷重の位置をパラメータとして，水平土圧分布，全増加水平土圧，地
表面載荷荷重‐変位関係の推移を明らかにし，上記①の 3試験体の地表面載荷荷

重に対する構造性能について比較検証する． 

④ 上記 3試験体について，上記③および地表面載荷荷重の位置と擁壁底版面下に作

用する接地圧の関係から，地表面載荷荷重に対して最もふさわしい地盤改良形状

を決定する． 

なお，本章では，擁壁試験体の耐力を十分に大きくとり，擁壁自体は，構造耐力上

問題ないものとして考察を行う．同様に，擁壁の支持地盤の耐力を十分に大きくとり，

擁壁底版下の地盤沈下および擁壁を含む斜面全体の崩壊は問題ないものとして扱う． 
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4.2 実験概要 

4.2.1 擁壁試験体 

 擁壁背面を地盤改良した擁壁試験体〔θ＝0°〕を図 4‐1 に示す．L 型擁壁（L/H＝

0.6）は，ジュラルミン製で擁壁背面をセメントにより地盤改良している．L 型擁壁の

内法は，630mm（W：幅）×400mm（H：高さ）×240mm（L：底版長），厚さは，壁

部，基礎部共に 40mm となっている．試験体〔θ＝0°〕の地盤改良境界面は仮想壁面上

にあり，仮想背面からの傾斜角は 0°としている．本実験では，試験体は，L 型擁壁の

仮想背面に対する傾斜角 θを変えて，3 種類の地盤改良形状としている（θ＝0°，15°，

30°）．以下，試験体〔θ＝0°〕，試験体〔θ＝15°〕，試験体〔θ＝30°〕と呼ぶ．試験体の

種類を表 4‐1，図 4‐2 に示す．地盤改良部は，第 3 章と同様に土１m3 に対してセメ

ント 100kg 添加を目安とし，セメント，珪砂 5 号，水の質量比を 1：15.9：1.33 とし

た．地盤改良の 1 週（σ7）と 4 週（σ28）の圧縮強度を表 4 - 2 に示す． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

傾斜角 試験体名 

θ＝10° 〔 θ＝10°〕 

θ＝15° 〔 θ＝15°〕 

θ＝30° 〔 θ＝30°〕 

ロードセル 

W:630/2 

n/ 

土圧測定装置 

土圧測定装置 

7
5

 
40 

Ｈ
＝

4
0

0
 

7
5

 

270/2 180 Ｌ＝240 

(b) 断面 (a) 正面 

図 4‐1 擁壁試験体 〔 θ=0°〕 

地盤改良 

乾燥砂 

θ 

支持地盤 

表 4‐1 試験体の種類 

図 4‐2 試験体の種類 

 仮想背面 

単位（mm） 
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いずれの試験体も，地盤改良境界面の中央に第 3 章と同様の土圧測定用のロードセ

ル（定格容量 20N）を深さ方向に 5 個等間隔に設置した．なお，ロードセルは，ジュ

ラルミン製の土圧測定装置（幅×高さ×奥行＝100mm×352mm×39mm）に組み込ま

れており，同装置は，ロードセル受圧面と地盤改良境界面が同一面となるよう地盤改

良内に埋め込まれている．また，すべり抵抗試験により求めた地盤改良体と擁壁背面

地盤との摩擦角φδは 34.2°であり（3.3.7 項‐(3)），ロードセル受圧面とジュラルミン

製の同装置表面には，ほぼ同じ摩擦角を有する♯40（φδ＝33.4°）のサンドペーパー

（3.3.7 項‐(4)）を貼付した．また，地盤に接する擁壁底版面下と擁壁底版後端側面に

同様のサンドペーパーを貼付した． 

試験体〔θ＝15°〕の作製状況を写真 4‐1 に示す．  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

       

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

土圧測定装置 

土圧測定装置 

土圧測定装置 

写真 4‐1 試験体〔θ＝15°〕作製状況 

（a） L 型擁壁底版を下に型枠を固定，土圧測

定装置を養生し地盤改良の打ち込み開始 

（b）地盤改良打ち込み終了．試験体天端を 

コテで均す 

（c）試験体側面に側壁摩擦を軽減す 

るためテフロンシートを貼付 

（d）土圧測定装置の地盤に接する部分に 

   サンドペーパー（φδ＝33.4°）を貼付 
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試験体〔 θ＝15°〕における 4 週圧縮強度（σ28）に関しては，圧縮強度試験のための

供試体が，サンプリングできず確認できなかった． 

 

4.2.2 地表面載荷荷重の載荷位置 

 地表面載荷荷重の載荷位置 a は（a：擁壁背面からの距離），地表面に載荷する等分

布荷重の位置を変えて，a＝0～50cm（＠10cm）の 6 種類とした（図 4‐3）．なお，試

験体〔θ＝0°〕では，a＞20cm（H/2；H：壁高さ）の範囲で地表面載荷荷重は地盤改良

上になく，同様に試験体〔θ＝15°〕では a＞30cm（3H/4），試験体〔θ＝30°〕では a＞

40cm（H）の場合が，地表面載荷荷重が地盤改良上にないケースとなる（表 4-3）． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

a 

試験体 

0cm 

(0) 

10cm 

(H/4) 

20cm  

(H/2) 

30cm 

(3H/4)  

40cm 

(H) 

50cm 

(5H/4) 

〔θ＝0°〕 〇 〇 － － － － 

〔θ＝15°〕 〇 〇 〇 － － － 

〔θ＝30°〕 〇 〇 〇 〇 － － 

    注）表中（〇）は地表面載荷荷重が地盤改良上にある場合，（－）は無い場合 

       

試験体 σ7 σ28 

〔 θ＝10°〕 1.2 2.2 

〔 θ＝15°〕 1.0 － 

〔 θ＝30°〕 1.1 2.1 

 

表 4‐2 地盤改良の圧縮強度（N/mm2） 

地盤改良 

乾燥砂 

θ 

図 4‐3 地表面載荷荷重の載荷位置 

q 

 

表 4‐3 地表面載荷荷重の載荷位置 
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4.2.3 実験槽  

実験槽ならびに実験槽全景を図 4‐4，写真 4‐2 に示す．実験槽の内法は，650mm

（幅）×810mm（高さ）×1580mm（長さ）となっている．実験槽底盤および妻壁は,

剛な鉄骨のフレームとジュラルミン板より構成され，また，長手方向側壁は，砂槽底

盤から支持地盤までは剛な鉄骨フレームが取り付けられている．また，支持地盤上部

の擁壁背面に相当する部分は，ジュラルミンボックス（幅×高さ×長さ＝

50mm×30mm×1730mm）を１本ずつ積み重ね側壁を構成している． 

なお，擁壁試験体の側面には，側壁摩擦の影響を小さくするためテフロンシートを

貼付してあるが（4.2.1 項），実験槽側壁にも同様にテフロンシートを貼付し，側壁摩

擦の影響を極力少なくしている． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

  

 

 

 

 

図 2‐1 L 型擁壁試験体 

鉄骨フレーム

1580

8
1
0

 
6
9
0

ジュラルミンボックス
650

(a) 側面 (b) 妻面 

図 4‐4  実験槽 

写真 4‐2  実験槽全景 

単位（mm） 
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4.2.4 実験方法  

（１）模型地盤 

地表面載荷荷重を載荷中の実験状況を図 4‐5に示す．L型擁壁の支持地盤は，粒径

10mm以下の砕石を敷き詰め，実験槽底盤から 300mm の高さまで作製した．支持地

盤は，砕石を 30mm堆積させるごとにバイブロタンパーにより締め固め作製した．詳

細は，3.3.2項を参照されたい． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 4‐5 実験状況 

1580 

変位計 

地盤改良 

スクリュージャッキ 

乾燥砂 

▽床付け面 

240 

▽実験槽底盤 

7
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0
 4
0

0
 

3
0

0
 

トーナメント P 

支持地盤 

写真 4‐3 等分布荷重載荷

用トーナメント 

写真 4‐4 支持地盤の締め固め状況

トーナメント 

単位（mm） 
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実験は，1 体の試験体に対し地表面載荷載荷の位置を変えて 6 通り（a＝0～50cm，

＠10cm）行うが，支持地盤は同一地盤で実施し，地盤改良および乾燥砂地盤は実験ご

とに作製した．そのため，地盤改良ならびに乾燥砂地盤作製時において，支持地盤の

地盤性状が変わらぬよう支持地盤表面をバイブロタンパーにより１か所当たり締め固

めを 2秒行った後，等分布荷重載荷用トーナメント（写真 4‐3）により，qt＝135kN/m2

まで 5 回繰り返し載荷した．等分布荷重載荷用トーナメントで締め固め中の状況を写

真 4‐4に示す．等分布荷重載荷用トーナメントについての詳細は,3.5.1項を参照され

たい． 

以上の方法で作製された支持地盤の支持力試験状況を写真 4‐5に，荷重‐沈下曲線

を図 4‐6に示す． 

支持地盤の極限支持力度は qu＝530kN/m2であり，全般せん断破壊により極限に達

すると考えられる．なお，擁壁背面に載荷する等分布荷重の最大値は q＝40kN/m2で

あり，支持地盤の極限支持力度の 1/10以下であることを考えると地表面荷重載荷実験

を繰り返し行っても，上記方法で作製した支持地盤の荷重沈下性状は，ほぼ同様と推

察される． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

写真 4‐5  支持力試験状況 
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図 4‐6  荷重‐沈下曲線 
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支持地盤作製後，L型擁壁試験体を支持地盤上に設置し，その後，気乾状態の珪砂 5

号で乾燥砂地盤を作製した．乾燥砂地盤の作製方法および地盤の諸定数については，

第 3 章と同様であり，3.3.2 項，3.3.3 項を参照されたい．乾燥砂地盤の荷重‐沈下曲

線を図 4‐7に示す．  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

（２）実験方法 

 実験状況を図 4‐5（4.2.4項-(1)）に示す．L型擁壁背面の地盤作製終了後，地表面

に等分布荷重載荷用トーナメントを設置する．スクリュージャッキにより等分布荷重

載荷用トーナメントの頂部に集中荷重を毎分約 3kN の速度で加力し，荷重度 q＝

40kN/m2まで載荷を行う．地表面載荷荷重の載荷方法，変位測定法，等分布荷重載荷

用トーナメント等の詳細については，第 3 章を参照されたい．なお，本実験の最大地

表面載荷荷重は q＝40kN/m2であり，この値は，擁壁背面の乾燥砂地盤の長期許容支

持力度 qa＝34 kN/m2（極限支持力度 qu＝102kN/m2）を目安とし設定した．また，裏

込め地盤の（H＝40cm）の重量が 6.8kN/m2であることを考慮すると，裏込めの約 6

倍の高さの土に相当する重量を載荷したことに等しいと解釈することができる．また，

最大地表面載荷荷重を q＝40kN/m2（0.04N/mm2）としているため，地表面載荷荷重

の載荷は，地盤改良作製から 7日経過した後（σ≧1N/mm2）に実施した． 
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4.3 実験結果および考察 

4.3.1 地盤作製直後の土圧分布 

擁壁背面の乾燥砂地盤を作製した直後の 

各試験体の土圧分布を図 4‐8(a)～(c)に示 

した．水平土圧は地盤改良境界面に作用す 

る垂直方向の土圧であり，壁面摩擦は，地 

盤改良面に作用する摩擦力である．また， 

図中のクーロンの主働土圧および Jakyの 

静止土圧も地盤改良境界面に垂直方向の土 

圧としている（以下，同様とする）．なお， 

いずれの試験体も地盤作製直後地表面にす 

べり線発生のないことを確認している． 

試験体〔θ＝0°〕の場合，水平土圧は深 

さ方向に増加し三角形に近い分布形状を示 

した．最深部において Jaky解とほぼ同様 

であるが，概ねクーロン解と Jaky解の中 

間の値を示した．試験体〔θ＝15°〕の場合， 

水平土圧は，試験体〔θ＝0°〕とほぼ同様 

の分布形状であり，各点の値はクーロン解 

を大きく上回ることが分かった．試験体 

〔θ＝30°〕の場合，水平土圧は深さ方向に 

増加する傾向を示し，下部の 2点において 

同様の値を示した．また，水平土圧は 3試 

験体中 Jaky解を最も大きく下回る分布傾向 

を示した．同様に，いずれの試験体もクー 

ロンの主働土圧分布を大きく上回り，傾斜 

角 θが大きいほどその割合が大きいことが 

分かった．これより，擁壁の背面地盤作製 

時における水平土圧は，擁壁背面側への地 

盤改良境界面の傾きが，大きいほどクーロ 

ンの主働土圧に対する割合が大きくなるこ 

とが確認された． 

また，いずれの試験体も壁面摩擦は水平 

土圧と同様の分布傾向を示しており，各点 

において水平土圧を下回ることが分かった． 

なお，現在は擁壁の設計土圧にクーロンの 

土圧 

（a）〔θ＝0°〕 

（b）〔θ＝15°〕 

土圧 

図 4‐8 地盤作製直後の土圧分布 

（c）〔θ＝30°〕 

土圧 
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主働土圧解が用いられているが，これは，背面地盤の極限状態を想定して導いた理論

解である．実験では,地盤作製直後，地表面にすべり線の発生は無く，このため実験値

が，クーロン解を上回っていると考えられる．実大の擁壁の場合も，通常は，地盤作

製後に背面地盤にすべり線が発生はすることはない．したがって，クーロン解を設計

土圧とすることに対しては，未だ検討の余地を残していると考えられる．このことに

対し松尾稔らは 1)，「擁壁の設計は静止土圧を基準にして，静止土圧に耐える擁壁を作

ることを目的とする必要がある」と，設計思想の転換を呼び掛けている．しかしなが

ら，静止土圧については明らかになっていない点が多く，現行の擁壁設計土圧に対し

て，新たな結論を出すまで多くの時間を要すると思われる． 

4.3.2 地表面載荷荷重に伴う増加水平土圧分布の推移 

各試験体の地表面載荷荷重に伴う各荷重段階（q＝10kN/m2～40kN/m2）の地盤改良

境界面の増加水平土圧分布を図 4‐9～図 4‐11に示した（以下，増加水平土圧を水平

土圧という）．図 4‐9(a)～(b)，図 4‐10(a)～(c)，図 4‐11(a)～(d) の分布は，地表面

載荷荷重が地盤改良上にある場合の分布を示す． 

試験体〔θ＝0°〕では，a＝0cm，a＝10cmの場合，両者の水平土圧分布はほぼ同様

で，地表面部と最深部で小さな値となり，中央部の広範囲な点において大きな値を示

した．a＝20cmの場合，水平土圧分布は深さ方向に増加する傾向を示した．また，水

平土圧は，ほぼ各点において a＝0cm，a＝10cm の場合を大きく下回ることが分かっ

た．これは地盤改良上に地表面載荷荷重がないため，荷重載荷に伴い擁壁がより大き

く変位するためと考えられ，このことは 3 試験体の変位の推移（図 4‐14）を見れば

十分理解される．a＝30cm～50cmの場合，水平土圧は a＝20cmの場合と同様の分布

であり，各点の値も比較的近い値を示した．これは，以下の理由によると推察される．

a＝20cmの場合は，地盤改良面に最も近く壁が静止状態であれば大きな水平土圧が作

用するが，壁の変位が最も大きいため水平土圧は減少する．一方，a＝30cm～50cmと

載荷位置が離れるほど，水平土圧は小さくなると考えられるが，その分，壁変位も小

さいため水平土圧の減少は比較的小さい． 

試験体〔θ＝15°〕では a＝0cm の場合，水平土圧は，深さ方向に増加し地表面より

約 2H/3の点において最大点となりそれ以深では減少する傾向を示した．a＝10cm，a

＝20cmの場合は，各荷重段階において a＝0cmの場合と同様の分布を示すが，載荷位

置が壁面から遠くなるほど各点において小さな値を示した．地盤改良上に上載荷重が

ない場合（a＝30cm～50cm），各点の値は a＝10cm，a＝20cmの場合を大きく下回り，

試験体〔θ＝0°〕の場合と同様の分布傾向を示した． 

試験体〔θ＝30°〕では a＝0cm の場合，水平土圧は，各荷重段階において地表面よ

り H/3の点において最大点となり，地表面および底版方向に減少する分布を示した．

a＝10cm～30cm と各荷重段階の水平土圧は同じ分布形状で推移するが，各点の水平

土圧は載荷位置が壁面から離れるほど小さな値を示した．地盤改良上に地表面載荷荷 
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図 4‐9 増加水平土圧分布〔θ＝0°〕 

 (a) a＝0cm (b) a＝10cm 

(c) a＝20cm (d) a＝30cm 

増加水平土圧 増加水平土圧 

増加水平土圧 増加水平土圧 

(e) a＝40cm (f) a＝50cm 

増加水平土圧 増加水平土圧 
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図 4‐10 増加水平土圧分布〔θ＝15°〕 

 (a) a＝0cm (b) a＝10cm 

(c) a＝20cm (d) a＝30cm 

(e) a＝40cm (f) a＝50cm 

増加水平土圧 増加水平土圧 

増加水平土圧 増加水平土圧 

増加水平土圧 
増加水平土圧 
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図 4‐11 増加水平土圧分布 〔θ＝30°〕 

 

 (a) a＝0cm (b) a＝10cm 

(c) a＝20cm (d) a＝30cm 

(e) a＝40cm (f) a＝50cm 

増加水平土圧 増加水平土圧 

増加水平土圧 増加水平土圧 

増加水平土圧 増加水平土圧 
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重がない場合は（a＝40cm，a＝50cm），他の同様の試験体と同傾向の分布形状を示し

た．地表面載荷荷重が，地盤改良部上にある場合の 3 試験体の水平土圧分布を比較す

ると，試験体〔θ＝0°〕は，中央部の 3 点が大きくほぼ同様の値を示す．試験体〔θ＝

15°〕の場合は，地表面より約 2H/3 の点で最大となり，最大点以外は，試験体〔θ＝

0°〕とほぼ同様の値を示す．試験体〔θ＝30°〕の場合，地表面より約 H/3の点で最大

となり，中央上部と地表面に近い点の 2点で試験体〔θ＝0°〕，試験体〔θ＝15°〕の値

を大きく上回る． 

以上より，水平土圧は，地盤改良境界面が垂直（θ＝0°）の場合ほぼ一様であり，境

界面の傾きが増すにつれ最大点が下部から上方へと移動することが確認された． 

4.3.3 地表面載荷荷重に伴う増加水平土圧係数の推移 

地表面載荷重載荷に伴う増加水平土圧係数 KHの推移を図 4-12(a)～(c)に示した．KH

は，増加水平土圧合力 ΔPHを qHで除して（KH＝ΔPH／(qH)）求めた．なお，建築基

礎構造設計指針 2)（以下，設計指針という）では，地表面載荷荷重による増加水平土圧

合力（ΔPA）を ΔPA ＝KAqHとしており（KA:クーロンの主働土圧係数，q:等分布荷重，

H:擁壁高さ），増加水平土圧係数 KHは当式に倣い求めた（以下，増加水平土圧係数を

土圧係数という）．また，図中に KA値，Jakyの静止土圧係数 Ko（Ko＝1－sinφ，φ

＝45.2）を示した． 

試験体〔θ＝0°〕の場合，土圧係数 KH値は，a＝0cm，a＝10cmでは，主働土圧係数

KA値をわずかに上回り，a＝20cm～50cm では，載荷位置が背面から遠いほど主働土

圧係数 KA値を大きく下回って推移する傾向を示した．試験体〔θ＝15°〕の場合，土圧

係数 KH値は，a＝0cm～20cmでは，載荷位置が背面地盤に近いほど主働土圧係数 KA

値を大きく上回って推移し，同様に，a＝30cm～50cmでは，載荷位置が背面地盤に遠

いほど主働土圧係数 KA値を下回って推移した．試験体〔θ＝30°〕の場合，土圧係数 KH

値は，いずれの場合（a＝0cm～50cm）も KA値を上回って推移した． 

地表面載荷荷重の位置が a＝0cm，a＝10cm の場合，いずれの試験体も地表面載荷

荷重は地盤改良上にあるが，この時の土圧係数 KH値は，試験体〔θ＝30°〕＞試験体〔θ

＝15°〕＞試験体〔θ＝0°〕の順となった．これは，改良範囲が大きいほど地表面載荷

荷重による擁壁底版前端（つまさき端）回りの安定モーメントが大きくなり，その分，

地盤改良境界面の土圧が大きくなるためと推察される．なお，第 3章において L型擁

壁の背面地盤を地盤改良した場合，擁壁背面に近接して地表面載荷荷重を載荷しても

（a＝0cm，q＝10kN/m2～70kN/m2）擁壁本体に土圧が発生しないことは確認されて

いる．これより，いずれの試験体も地盤改良境界面に主働土圧係数 KA値を上回る土圧

が作用しているが，擁壁本体の安全性に問題は無いと考えられる． 

地表面載荷荷重が地盤改良上になく，地盤改良境界面に最も近い試験体は，それぞ

れ，試験体〔θ＝0°〕では a＝20cm，試験体〔θ＝15°〕では a＝30cm，試験体〔θ＝30°〕

では a＝40cmであるが，これら各試験体の KH値は，試験体〔θ＝0°〕が KA値を下回
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るのに対し，試験体〔θ＝15°〕は比較的近い値を示し，試験体〔θ＝30°〕は，若干上

回る傾向を示した．以上より，地表面載荷荷重が境界面に近接してある場合，地盤改

良境界面の水平土圧は，地盤改良境界面が垂直な場合（θ＝0°）は，建築基礎構造設計

指針値より小さく，地盤改良面の背面側への傾きが増すにつれ（θ＝15°），両者の値は

近い値を示し，試験体〔θ＝30°〕では設計指針値を若干上回ることが確認された． 
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図 4‐12 全増加水平土圧係数の推移 

（b）〔 θ＝15°〕 載荷荷重 
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（a）a＝0cm 

4.3.4 地表面載荷荷重に伴う接地圧の推移 

 地表面載荷荷重 q＝10kN/m2載荷時の各試験体の擁壁底版面下に作用する接地圧分

布を図 4‐13(a)～(c)に示した．載荷位置が a=0cmの場合を図（a），a＝10cmの場合

を図（b）に示した．また，地表面載荷荷重が，地盤改良上になく地盤改良境界面に最

も近い位置にある場合（試験体〔θ＝0°〕は a＝20cm，試験体〔θ＝15°〕は a＝30cm，

試験体〔θ＝30°〕は a＝40cm）を，図（c）に示した．擁壁底版面下に作用する接地圧

は，地盤作製時の接地圧に地表面載荷荷重 q＝10kN/m2載荷時の増加接地圧をプラス

し求めた．また，図中の（ ）内の値は，q＝10kN/m2載荷時の増加接地圧を示す． 

 なお，擁壁底版面下に作用する接地圧分布は,以下の方法により求めた．L型擁壁自

重，地盤改良体重量，地盤改良体上の等分布荷重，および地盤改良体と乾燥砂地盤の

境界面に作用する土圧の鉛直方向成分の和が，下向きの鉛直荷重であり，これら荷重

の総和との釣り合いから接地圧合力を求めた．次に，上記荷重の擁壁底版前端（つま

さき端）廻りのモーメントの釣り合いから接地圧分布を求めた． 

 a＝0cmの場合，各試験体の最大接地圧は，試験体〔θ＝15°〕が，最も小さな値を示

し，以下，試験体〔θ＝0°〕，試験体〔θ＝30°〕の順に大きな値を示した．試験体〔θ＝

15°〕の場合は，ほぼ均等な接地圧分布を示し，試験体〔θ＝0°〕は擁壁底版前端が大

となる分布を示し，試験体〔θ＝30°〕は擁壁底版後端が大となる分布を示した． 

a＝10cm の場合は，a＝0cm の場合と同様に試験体〔θ＝15°〕が，最もバランスの

良い接地圧分布を示した．同様に，試験体〔θ＝0°〕も比較的バランスの良い接地圧分

布を示し，試験体〔θ＝30°〕は擁壁底版後端側に大きく偏る分布となった．いずれの

試験体も擁壁底版全体に作用する接地圧合力は，a＝0cm の場合より小さな値を示し

た． 

地表面載荷荷重が地盤改良上にない場合（図 4‐13（c）），いずれの試験体も最大接

地圧は，a＝0cm，a＝10cmの場合を大きく下回ることが確認された．地表面載荷荷重

による増加接地圧は，いずれの試験体も中立軸が擁壁底版面内となるが，合算した接

地圧の中立軸はいずれも擁壁底版面外となり，ことに試験体〔θ＝15°〕の接地圧分布

が，最もバランスの良い分布であることが分かった． 

以上の結果より，地表面載荷荷重 q＝10kN/m2と擁壁底版面下に作用する接地圧の

関係から地盤改良形状の良否を判断すると，いずれの載荷位置に対しても試験〔θ＝

15°〕の場合が，比較的均等な接地圧分布を示すことが分かった．同様に，試験体〔θ

＝30°〕の場合が，最もバランスの良くない接地圧分布を示すことが確認された． 
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〔θ＝15°〕 〔θ＝30°〕 

(ａ)  a = 0cm 

(ｃ)  a= 20cm・30cm・40cm 

〔θ＝0°〕 

(ｂ)  a =10cm 

〔θ＝15°〕 〔θ＝30°〕 〔θ＝0°〕 

〔θ＝15°〕 〔θ＝30°〕 〔θ＝0°〕 

図 4‐13 接地圧分布 (ｑ＝10kN/m2 ) 

単位（kN/m2） 

10cm 10cm 10cm 

20cm 30cm 40cm 
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4.3.5  地表面載荷荷重に伴う擁壁変位の推移 

 地表面載荷荷重に伴う地盤改良試験体の壁高中央の水平変位 δｄ（平均変位）の推移

を図 4‐14(a)～(c)に示した．なお，δｄは，主働側への変位を正（＋）とし，壁高さ H

で除し無次元化した． 

試験体〔θ＝0°〕では，a＝0cmの場合は載荷荷重に伴い直線的に推移し，最終荷重

段階 q＝40kN/m2において最も小さな値を示した．a＝10cm の場合，変位は a＝0cm

より大きいが，ほぼ同様の推移を示した．これは，地表面載荷荷重に対して擁壁底版

反力が作用し，その分，滑動に対する擁壁底版面下の摩擦抵抗が働くためであり，ま

た，a＝0cmのほうが，その摩擦抵抗が大きいためと考えられる．a＝20cm～50cmの

場合は，地表面載荷荷重が地盤改良境界面に近いほど大きな変位を示した．a＝20cm

の場合が全試験体中最も変位が大きく，最終荷重段階 q＝40kN/m2 において δｄ＝

3.2×10－3H となった．この値は，擁壁の主働側への強制変位実験 3)における，すべり

線発生時変位 δｄ＝6.0×10－3Hより小さい値となっている． 

試験体〔θ＝15°〕の場合，地盤改良上に地表面載荷荷重のある a＝0cm，a＝10cmで

は，荷重載荷に伴う変位はほとんどなく，試験体〔θ＝0°〕より小さな値を示した．ま

た，地表面載荷荷重が，地盤改良上になく地盤改良境界面に最も近い位置にある場合

（a＝30cm）の変位が最も大きく，この変位を試験体〔θ＝0°〕の同じ状態（a＝20cm）

の変位と比較すると，最終荷重段階 q＝40kN/m2において δｄ＝1.0×10－3Hとなり，試

験体〔θ＝15°〕の変位は，試験体〔θ＝0°〕の約 1/3となることが分かった． 

試験体〔θ＝30°〕の a＝0cmおよび a＝10cmの場合は，載荷に伴い擁壁背面側へ変

位した．これは，地盤改良部分の範囲が広がったため，地表面載荷荷重による転倒に

対する安定モーメントが大きくなり，その分，擁壁が背面側へ変位したためと考えら

れる．   

また，背面側への変位は，a＝10cmのほうが a＝0cmより大きな値で推移した．これ

は，a＝0cmのほうが a＝10cmより安定モーメントによる背面側への変位は若干大き

いが，a＝0cmのほうが地盤改良面の土圧は大きく，その分，主働側への変位が大きい

ためと考えられる．a＝20cmおよび a＝30cm の場合は，q＝35kN/m2付近まで，a＝

20cm のほうが主働側への変位は大きく，このことは，上述した a＝0cm および a＝

10cm の場合と同じ理由によるものと考えられる．地盤改良部分に地表面載荷荷重が

ない a＝40cm および a＝50cm の場合は，a＝40cm のほうが大きな変位で推移した．

地表面載荷荷重が，地盤改良境界面に最も近い位置にある場合（a＝40cm）の変位が

最も大きく，最終荷重段階 q＝40kN/m2の変位は δｄ＝0.59×10－3H となった．この値

は，試験体〔θ＝0°〕の a＝20cmの変位（δｄ＝3.2×10－3H）に対して，約 1/5となるこ

とが分かった. 
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（a）〔θ＝0°〕 

 

（b）〔θ＝15°〕 

（c）〔θ＝30°〕   

図 4‐14 壁高中央の水平変位δd推移（地盤改良試験体） 

擁壁変位 

 

載荷荷重 

擁壁変位 

擁壁変位 
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擁壁変位 

擁壁変位 
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また，各試験体の地表面載荷荷重が地盤改良上にある場合（a＝0cm，a＝10cm）の

主働側への変位は，試験体〔θ＝30°〕＜試験体〔θ＝15°〕＜試験体〔θ＝0°〕となり，

境界面の地盤改良傾斜角度 θが大きいほど小さな値を示すことが確認された． 

以上より，いずれの地盤改良試験体も地表面載荷荷重が地盤改良境界面に最も近い

場合が，最も大きく変位することが分かった． 

なお，いずれの試験体も地表面載荷荷重の載荷位置 a の遠近に関わらず，最終荷重

段階において地表面にすべり線が発生していないことを確認している． 

以上より，擁壁底版面下の支持地盤の耐力が十分に大きい場合はいずれの試験体も，

裏込め高さの約 6 倍の土に相当する重量の地表面載荷荷重まで載荷したとしても地表

面にすべり線の発生はなく，少なくともこの段階までは，擁壁として十分に構造性能

を有すると推察される． 

 

4.4 本章のまとめ 

 本章は，L 型擁壁背面のセメントによる地盤改良を実用に供するため，地表面載荷

荷重に対する擁壁背面の地盤改良形状と改良効果の関係について考察を行ったもので

ある．そのため，地盤改良境界面の土圧測定が可能な 3種類の L型擁壁の地盤改良試

験体（θ=0°，θ=15°，θ=30°）を用い，地表面載荷荷重の載荷位置 aをパラメータとし

て地表面載荷荷重の載荷実験を行い，地盤改良形状と地盤改良効果の関係について考

察を行った． 

 

本章により得られた結果を要約すれば，以下のとおりである． 

① L型擁壁の背面地盤作製時における水平土圧は，地盤改良傾斜角 θの傾きが大きい

ほどクーロンの主働土圧に対する割合が大きい（4.3.1項）． 

② 地表面載荷荷重が地盤改良上にある場合の増加水平土圧は，試験体〔θ＝0°〕の場

合，中央部付近の広範囲において大きな値を示す．試験体〔θ＝15°〕の場合は，地

表面より約 2/3付近，および試験体〔θ＝30°〕の場合は，約 1/3付近が最大となる

分布性状を示し，地盤改良境界面の傾きが増すにつれ最大点が下部から上方へと移

動する． 

③ 地表面載荷荷重が地盤改良上に無い場合，各試験体共，増加水平土圧は小さく深さ
方向にわずかに増加する傾向を示す． 

④ 地表面載荷荷重が地盤改良上にある場合（a＝0cm，a＝10cm）の増加水平土圧係

数 KH値は，いずれの試験体も主働土圧係数 KA値を上回り，大きさは，試験体〔θ

＝30°〕＞試験体〔θ＝15°〕＞試験体〔θ＝0°〕の順となる． 

⑤ 地表面載荷荷重の載荷位置が地盤改良境界面に最も近い場合（〔θ＝0°，a＝20cm〕，

〔θ＝15°，a＝30cm〕，〔θ＝30°，a＝40cm〕），各試験体の増加水平土圧係数 KH値  

は，試験体〔θ＝0°〕は KA値を下回り，試験体〔θ＝15°〕は KA値に比較的近い値
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を示し，試験体〔θ＝30°〕は若干上回る傾向を示す． 

⑥ いずれの試験体も地表面載荷荷重が地盤改良境界面に近接してある場合（上記⑤）
が，最も大きく変位する．3試験体の最終荷重段階 q＝40kN/m2の変位は，試験体

〔θ＝0°〕が δｄ＝3.2×10－3Hで最大となり，試験体〔θ＝15°〕，試験体〔θ＝30°〕

は，それぞれ試験体〔θ＝0°〕の約 1/3，約 1/5を示す． 

⑦ 地表面載荷荷重 q＝10kN/m2 時の擁壁底版面下に作用する接地圧分布から地盤改

良形状の良否を判断すると，3試験体中，試験体〔θ＝15°〕が最も良い改良形状で

あり，同様に，試験体〔θ＝30°〕が，最もふさわしくない形状であることが確認さ

れた． 

⑧ 擁壁底版面下の支持地盤の耐力が十分に大きく，地盤改良傾斜角 θ が θ＝0°，θ＝

15°，θ＝30°の場合は，地表面載荷荷重に対して裏込め高さの約 6倍の土に相当す

る重量まで地表面にすべり線の発生はなく，少なくともこの段階まで十分に構造性

能を有すると考えられる． 
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第 5章 地震時荷重に対する地盤改良形状の違いによる外的安定性の検証 

5.1 概説 

L型擁壁背面の地盤改良効果について，第 3章，第 4章において考察したが，いず

れも常時荷重に対する検証であり，地震時に対する地盤改良形状と地盤改良効果につ

いては明らかにされていない．以上のことから，本章では，静的地震載荷装置を用い，

L型擁壁背面を地盤改良した試験体を対象に，地震時の外的安定性（転倒，滑動）につ

いて考察を行う． 

なお，地震に対する擁壁の外的安定性に関する代表的な研究には，古関ら 1)および

渡辺ら 2)~3)の室内模型実験が挙げられる．これらの実験は，いずれも気乾状態の豊浦砂

を使用し，静的な傾斜実験と動的な水平加振実験を行い，各種擁壁の地震に対する外

的安定性について比較検証している．また，傾斜実験と水平加振実験の結果を比較し，

同一擁壁の場合，傾斜実験の方が，小さな水平震度で大変位に至ることを明らかにし

ている．いずれの研究も，地震時に対する擁壁の外的安定性について多くの知見を与

えているが，擁壁背面を乾燥砂地盤とした検証であり背面を地盤改良した場合につい

ては言及していない． 

現在，擁壁の地震時の設計土圧として物部・岡部式が使われているが，当式は，ク

ーロンの主働土圧に震度法の考えをもとに導き出されたものである．本実験で使用す

る静的地震載荷装置は，実験槽および砂槽が主働側へゆっくりと一定速度で傾斜する

よう設計されており，擁壁の倒壊時の挙動が正確に把握できるようになっている．し

たがって，本装置により物部・岡部式をより厳密に検証することが可能となっている． 

本研究では，本装置により擁壁背面を地盤改良しない通常の L型擁壁（試験体〔L/H

＝0.7〕と 3 種類の地盤改良形状の試験体（〔θ＝0°〕，〔θ＝15°〕，〔θ＝30°〕）を対象と

して，以下の項目について検証を行い，4 試験体の地震時荷重に対する外的安定性に

ついて明らかにする（5.3.1項～5.3.6項）． 

① 砂槽傾斜に伴う増加水平土圧分布の推移 

② 砂槽傾斜に伴う擁壁変位の推移 

③ 転倒に対する安全率（Mr/Mo）の推移 

④ 滑動に対する安全率（RH/PSL）の推移 

⑤ 接地圧分布（σe）の推移 

⑥ 擁壁倒壊時の地表面のすべり線 

⑦ 地震時に対する地盤改良効果について地震合成角から考察 

また，擁壁前面受働側の土被り深さβが，地震時の外的安定性に大きく影響するこ

とから，擁壁背面を地盤改良していない試験体〔L/H＝0.7〕を対象にしてβ=0.1H，

0.2H（H：擁壁高さ）の場合について静的地震載荷実験を行い，地震時荷重に対する

外的安定性を明らかにする（5.4 節）．この結果をもとに地盤改良試験体の中で外的安

定性の小さい試験体に対し，地震時荷重に対する外的安定性の向上を図るものとする．  
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5.2 実験概要 

5.2.1 試験体の種類 

 実験は，擁壁背面を地盤改良しない一般的な L型擁壁試験体と背面を地盤改良した

3種類の試験体，計 4体で行った． 

（１）L型擁壁試験体 

L型擁壁試験体を図 5‐1に示す．試験体名を〔L/H=0.7〕と呼ぶ（表 5‐1）．寸法

は，640mm（W：幅）×250mm（H：高さ）×175mm（L：底版長）であり，背面部

ならびに底版部共に厚さ 25mm のジュラルミン製となっている．擁壁壁中央部には，

土圧測定用のロードセルが深さ方向に 5 個等間隔に取付けられている．なお，ロード

セルの受圧面（幅×高さ＝40mm×38mm）は，試験体と同様にジュラルミン製で，擁

壁背面と一体となっている．また，地盤に接する面（ロードセル受圧面，擁壁背面，擁

壁底版面上下，擁壁後端側面）には，♯40のサンドペーパーを貼付している． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

（２）地盤改良試験体 

地盤改良試験体（図 5‐2）は，L型擁壁背面（図 5‐1）をセメントで地盤改良した

もので，仮想背面に対する地盤改良傾斜角 θ を第 4 章と同様 θ＝0°，θ＝15°，θ＝30°

の 3種類とした．試験体名をそれぞれ，試験体〔θ＝0°〕，試験体〔θ＝15°〕，試験体〔θ

＝30°〕と呼ぶ（表 5‐1）．また，いずれの試験体も地盤改良境界面の中央に L型擁壁

と同様の土圧測定用のロードセルが，深さ方向に 5 個等間隔に取付けられている．な

お，すべり抵抗試験により求めた地盤改良体と擁壁背面地盤との摩擦角φδは 34.2°で

あり，ロードセル受圧面とジュラルミン製の同装置表面には，ほぼ同じ摩擦角を有す

る♯40 のサンドペーパー（φδ＝33.4°）を貼付した．また，地盤に接する擁壁底版面
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図 5‐1  L型擁壁試験体 

L:175 単位（mm） 
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下と擁壁後端側面に同様のサンドペーパーを貼付した．以上，地盤改良試験体の地盤

改良部の調合方法，作製方法およびロードセルの設置方法等，詳細については，第 3章

を参照して頂きたい． 

 

 

試験体名 

地盤改良 

有無・形状 

      寸法 

a b c d 

〔L/H=0.7〕 地盤改良・無 39 40 51 250 

〔 θ=0°〕 
地盤改良 

θ=0° 
39 40 51 250 

〔 θ=15°〕 
地盤改良 

θ=15° 
47.1 40 51.9 259 

〔 θ=30°〕 
地盤改良 

θ=30° 
74.1 40 54.9 289 

土圧計 

土圧計 地盤改良 地盤改良 

図 5‐2  地盤改良試験体 

表 5‐1  試験体の種類 

 

 

  単位（mm） 

  単位（mm） 
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5.2.2 模型地盤 

実験には，気乾状態の珪砂 5号を使用し，地盤は，以下の手順（①~③）で作製した． 

① 砂槽を水平にした状態で，支持地盤を砂槽底盤より高さ 300mm まで作製する． 

② 擁壁試験体（試験体〔L/H=0.7〕および地盤改良試験体）を設置する． 

③ 試験体の背面地盤を擁壁天端まで作製し，その後，地表面をアルミ製アングルで
平らに均す． 

地盤の作製は，支持地盤および背面地盤のいずれの地盤も同様であり，スコップを 

地盤面より約 30cm の高さから素早く振り，砂を均等に自由落下させ作製する．本実

験に使用した珪砂 5号および地盤作製方法等については，第 3章，第 4章と同様であ

り，詳細は，3.3.2 項～3.3.6 項を参照して頂きたい．本方法で作製された実験地盤の

諸定数を表 5‐2に示す． 

写真 5‐1は，擁壁試験体天端まで背面地盤を作製した後，地表面をアルミ製アング

ルで平らに均した状態にあり，直後に，静的地震載荷実験開始となる． 

本実験では，地盤作製直後の土圧の測定を行っているが（5.3.1 項），当土圧は，擁

壁背面地盤の作製を開始してから終了時（上記③）までの土圧であり，擁壁背面地盤

作製により生じた土圧を意味している．   

 

 

土粒子の密度  ρs （Mg/m3） 2.61 

単位体積重量  γ  （kN/m3） 17.0 

間隙比         e 0.51 

相対密度       Dr（％） 83 

含水比         ω （％） 0 

内部摩擦角     φ （deg） 45.2 

 

写真 5‐1  静的地震載荷実験直前の地表面の状況 

表 5‐2 支持地盤および背面地盤の諸定数 
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5.2.3 実験方法 

静的地震載荷装置を図 5‐3に示す．本装置は，剛な架台と実験槽および砂槽により

構成されている．実験槽の内法は，1500mm（幅）×1200mm（高さ）×1850mm（長

さ）であり，また，砂槽の内法は，650mm（幅）×810mm（高さ）×1250mm（長さ）

である．砂槽は，実験槽に固定されており，主働土圧側へ傾斜させることが可能であ

り，本装置は，砂槽内の擁壁が倒壊するまでの静的挙動を検証するため作製された． 

実験槽，砂槽とも剛な鉄骨のフレームで組まれている．なお，砂槽においては，内

壁の壁面摩擦を軽減するため，地盤と接する部分にはテフロンシートを貼付した（写

真 5‐1）．また，本実験では，試験体〔L/H=0.7〕および地盤改良試験体，いずれの試

験体も擁壁背面の地盤は，擁壁試験体天端レベルで水平とし，擁壁前受働面側の土被

り（底版の根入れ）は無いものとした． 

実験槽ならびに砂槽は，以下のように設計されている． 

① 砂槽の傾斜は，剛な架台に横置き（固定）したスクリュージャッキのストローク長
を変えることにより行う．なお，スクリュージャッキのねじ軸先端は，実験槽底盤

に直角に溶接された角型鋼管とピン接合で繋がれている．当傾斜システム（スクリ

ュージャッキ，角型鋼管等）は対に設置されており，総重量 45kNまでの実験が可

能となっている． 

② 実験槽底盤がフラットの時（実験槽底盤傾斜角 θ1＝0）は，実験槽は，軸受けと架

台に取り付けたブラケットで支持される．この時，スクリュージャッキのねじ軸は，

最長の状態となっている． 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 5‐3 静的地震載荷装置 

単位（mm） 
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③ 実験槽底盤の傾斜は，スクリュージャッキのねじ軸を最長の状態から縮める方向へ
作動させることにより行う． 

④ 傾斜が始まると実験槽底盤はブラケットから離れて，実験槽は軸受けとスクリュー

ジャッキで支持されることとなる． 

実験槽底盤の傾斜角は，底盤軸受けから 250mm の位置に底盤傾斜角計測用の変位

計を設置し，計測を行った．また，擁壁の壁変位測定用の変位計は，高さ方向の 2 点

に取り付け，砂槽と共に傾斜するよう設置されている．変位計の位置は，擁壁壁面上

端から 25mm（δ1），および 125mm（δ2：壁中央高さ）の位置に設置し計測を行った． 

また，擁壁の倒壊状況を把握するため，砂槽側面と擁壁背面の地表面の状況を傾斜

開始と同時に倒壊するまでビデオ撮影をした．地表面の撮影は，ビデオカメラが砂槽

と一緒に傾斜するようビデオカメラ取り付け治具を砂槽に固定した．なお，砂槽の傾

斜は，毎分 0.6°の割合で傾斜させて，地震時慣性力に相当する静的な水平力を試験体

擁壁に作用させた． 

また，支持地盤の支持力試験は，上述の砂槽内においてジュラルミン製の基礎試験

体（幅×長さ×厚さ＝200mm×80mm×40mm）を用いて行い，基礎試験体短辺（l＝80mm）

の約 1/10沈下時に極限支持力度 qu＝102kN/m2に達している（3.3.8項）． 

静的載荷地震装置による実験槽および砂槽傾斜中の状況を写真 5‐2に示す． 

写真 5‐2  静的地震載荷装置の傾斜状況 

θ1 = 20° 

θ1 = 0° θ1 = 10° 

θ1 = 30° 
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5.3 実験結果および考察 

本研究に用いた L型擁壁試験体は，ジュラルミン製であり，地盤に比べて擁壁試験

体自体の変形は小さく，また，部材耐力は，地盤に比べて極めて大きい．同様に，地盤

改良体部分の圧縮強度（σ7≒1N/mm2）は，地盤の極限支持力度 qu＝102kN/m2（5.2.3

項）より大きい．以上のことから，実験結果の検証にあたっては，L型擁壁試験体自体

の変形は無く，同様に構造耐力については問題ないものとして考察を行う．また，支

持地盤の耐力を十分に大きくとり（qu＝102kN/m2），地盤沈下および擁壁を含む斜面

全体の崩壊については問題ないものとして扱う． 

 

5.3.1 地盤作成直後の土圧分布 

各試験体の擁壁背面地盤作製直後の水平土圧および壁面摩擦分布を図 5‐4（a）~（d）

に示した．両分布は，擁壁背面地盤の作製を開始してから終了するまでの値であり，

背面地盤作製により生じた擁壁背面または地盤改良境界面の水平土圧と壁面摩擦の分

布である． 本章において，水平土圧とは，擁壁背面または地盤改良境界面に対して垂

直方向の土圧を意味している．また，図中に，Coulomb の主働土圧解および Jaky式

より求めた静止土圧分布を示したが，これら理論解も擁壁背面または地盤改良境界面

に垂直方向の土圧として示している． 

水平土圧は，いずれの試験体も深さ方向に増加する傾向を示し，三角形に近い分布

を示した．試験体〔L/H= 0.7〕，試験体〔θ＝0°〕の場合は，Jakyの静止土圧分布に近

い傾向を示し，試験体〔θ＝15°〕，試験体〔θ＝30°〕の場合は，Jaky の分布を下回る

傾向を示した．また，いずれの水平土圧も擁壁の設計土圧として使われている

Coulombの主働土圧解を大きく上回ることが分った． 

壁面摩擦分布は，いずれの試験体もほぼ各点において水平土圧を下回り，水平土圧

分布と同様，深さ方向に増加する分布形状を示した． 
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 (a) 〔L/H=0.7〕                       (b) 〔θ=0º〕 

(c) 〔θ=15º〕                       (d) 〔θ=30º〕 

 

図 5‐4  地盤作製直後の土圧分布 
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5.3.2 実験槽底盤傾斜に伴う増加土圧分布の推移 

砂槽底盤の傾斜に伴う各試験体の増加土圧分布を砂槽底盤傾斜角 5°毎に図 5‐5 

(a)～(d)に示した．最大増加土圧分布は，すべり線発生時の分布となっている．なお，

増加土圧分布は，壁面（地盤改良境界面）に垂直方向の土圧分布であり，地盤作製直

後の土圧をゼロとして求めた．（5‐1）式は，物部・岡部式における地震時主働土圧係

数を求める式であり，増加土圧分布と比較するため，（5‐2）式のΔKAEを用い，擁壁

壁面（または地盤改良境界面）に対して垂直方向の増加土圧分布を求め図中に示した． 

 

KAE = 
cos2(φ- θ - θ1)

cosθ1･cos2θ･cos(δ + θ +  θ1)








1 +
sin(φ+ δ)・sin(φ- θ1)

cosθ・cos(δ + θ + θ1)

 2
  ・・・（5‐1） 

 

ΔKAE＝KAE－KA ・・・（5‐2） 

 

ここで、KAE ：物部・岡部式の地震時主働土圧係数 

KA  ：Coulomb の主働土圧係数（ 5‐1式において θ1＝0とした値） 

φ  ：内部摩擦角 

δ  ：壁面摩擦角 

θ1  ：地震合成角（砂槽底盤傾斜角） 

θ   ：受圧面（地盤改良境界面）が鉛直面となす角度 

 なお，KAEおよび KAの算出にあたっては，乾燥砂地盤の内部摩擦角φ＝45.2°（3.3．

4項）とし，壁面摩擦角は，試験体〔L/H=0.7〕と乾燥砂地盤との摩擦角φδ＝22.9°（3.3.5

項）と地盤改良試験体と乾燥砂地盤との摩擦角 δ＝34.2°（3.3.7項）の 2種類の値を用

いた． 

いずれの増加土圧分布も深さ方向に増加しほぼ三角形に近い分布を示した．また，

図 5‐5よりすべり線発生時の砂槽底盤傾斜角 θ1は，試験体〔L/H=0.7〕で 21.6°，試

験体〔θ＝0°〕で 19.4°，試験体〔θ＝15°〕で 20.5°，試験体〔θ＝30°〕で 24.7°とな

り，すべり発生時の増加土圧分布は，いずれの試験体も物部・岡部の地震時土圧を大

きく上回った．これは，物部・岡部式の算定にあたってピーク強度時における乾燥砂

地盤の内部摩擦角（φ＝45.2°）を用いているためと考えられる 4)．すなわち，すべり

線発生時において背面地盤は大きく変位し，この段階で内部摩擦角は，減少すると考

えられ，地震時土圧に物部・岡部式を用いるにあたっては，この点に留意する必要が

ある． 
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 (a) 〔L/H=0.7〕                      (b) 〔θ=0º〕 

(c) 〔θ=15º〕                      (d) 〔θ=30º〕 

 

図 5‐5  増加土圧分布の推移 
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5.3.3 砂槽底盤傾斜に伴う擁壁変位の推移 

（１）試験体〔L/H＝0.7〕，〔θ＝0°〕，〔θ＝30°〕 

各試験体の砂槽底盤傾斜角 θ１と擁壁水平変位（δt：壁天端変位，δb：底版下端変

位）の関係を図 5‐6(a)～(c) に示した．砂槽底盤の傾斜は，背面地盤作製直後に開

始した．図中の▽は，地表面にすべり線が発生した時の砂槽底盤傾斜角 θ１を示す．

縦軸は，壁変位であり擁壁高さ（H＝250mm）で除し無次元化した．また，図中の

δbは，擁壁底版下端変位で滑動による変位であり，同様に，（δt－δb）は転倒による

変位で，擁壁底版前端側と擁壁底版後端側の相対的沈下により生じる擁壁天端の変

位である．なお，試験体〔θ＝15°〕については，上段に取り付けた変位計（δt）が誤

作動を起こしていたと推察され，5.3.3 項（2）にて後述する．試験体〔L/H＝0.7〕

は，砂槽底盤傾斜 θ１が小さい段階では変化せず，砂槽底盤傾斜 θ１＝10°付近からゆ

るやかに増加する傾向を示した．砂槽底盤傾斜 θ１＝15°以降は，滑動による変位（δb）

が転倒による変位（δt－δb）を上回って推移し，θ１＝21.6°時において地表面にすべ

り線が発生し倒壊した．試験体〔θ＝0°〕は，試験体〔L/H＝0.7〕同様に，砂槽底盤

傾斜 θ１が小さい段階では変化せず，砂槽底盤傾斜 θ１＝10°以降ゆるやかに増加する

傾向を示した．転倒による変位が滑動を若干上回って推移し，砂槽底盤傾斜 θ１＝18°

付近から大きく変位した後，砂槽底盤傾斜 θ１＝19.4°時に，地表面にすべり線が発生

し倒壊した．砂槽底盤傾斜に伴う変位は，全試験体中最も大きく，また，最も早い段

階ですべり線が発生することが分かった． 試験体〔θ＝30°〕は，砂槽底盤下端の砂

槽底盤傾斜角 θ１が 5°～20°時に受働側（－）へ変位し，砂槽底盤傾斜角 θ１が 20°を

越えてから主働側（＋）へ変位することが分かった．砂槽底盤傾斜角 θ１＝20°以降，

階段状の変位が顕著となり砂槽底盤傾斜角 θ１＝24.7°時においてすべり線が発生し

倒壊した．この間，転倒による変位が滑動による変位を大きく上回って推移した．

なお，砂槽底盤傾斜角 θ１＝5°～20°時において擁壁底版下端は受働側（－）へ変位し

ており，その最大値は，約 0.5mm（≒2×10－3H）となっているが，その理由は，以

下のように推察される．背面地盤作製直後（θ１＝0°）において擁壁底版面下に作用

する接地圧は，擁壁底版前端側に比べて擁壁底版後端側が大きく，擁壁前端側は極

めて小さい（5.3.4 項）．砂槽底盤の傾斜開始と共に，擁壁底版前端側の接地圧が増

加し，それに伴い擁壁底版前端側は徐々に沈下する．この時，擁壁底版下端の変位

δbは，受働側（－）に変位した状態となる．一方，傾斜中（θ１＝0°～20°），擁壁底

版下端の滑動による変位（＋）は極めて小さく，この間，沈下による受働側（－）の

変位が滑動による変位（＋）を上回り，擁版下端変位は（－）の状態となる． 
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(a)  〔L/H＝0.7〕 

(b)  〔θ＝0º〕 

図 5‐6  擁壁変位（δt，δb）の推移 
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（２）試験体〔θ＝15°〕 

試験体〔θ＝15°〕については，擁壁上段の変位計（δ1）が誤作動を起こしていたと推

察され，図 5‐6には明示していない．ただし，試験体〔θ＝15°〕の砂槽底盤傾斜に伴

う変位性状を把握するため，他の地盤改良試験体（〔θ＝0°〕，〔θ＝30°〕）と共に，砂槽

底盤傾斜角 θ1と変位（δ1、δ2）の関係を図 5‐7～図 5‐9に示す． 

以下に，試験体〔θ＝15°〕の変位計の推移と砂槽底盤傾斜に伴う変位性状について

考察を行う． 

図 5‐8より試験体〔θ＝15°〕の擁壁上段の変位（δ1）は，砂槽底盤傾斜角 θ1≒17°

～18°において一定であり，この間，図 5‐13（b）より擁壁底版前端側の接地圧は増

加していることから擁壁上段の変位計は誤作動をおこしていると推察される．また，

θ1＝０°～15°の変位量の差分（δ1－δ2）は，試験体〔θ＝15°〕が 3試験中最も小さい値

を示している．この間の擁壁底版前端側の接地圧増分量（図 5‐13）は，試験体〔θ＝

30°〕＞試験体〔θ＝15°〕＞試験体〔θ＝0°〕であり，増分量から判断すると，試験体

〔θ＝15°〕の差分（δ1－δ2）は，試験体〔θ＝0°〕とほぼ同じか若干大きな値になると

推察される．このことから試験体〔θ＝15°〕の擁壁上段の変位計は，実験当初から不

具合があったと推察される． 

試験体〔θ＝15°〕の δ2（壁高中央変位：図 5‐8）は，試験体〔θ＝0°〕の δb（擁壁

底版下端変位：図 5‐6 （b））を下回って推移しており，これより，滑動量は，試験体

〔θ＝15°〕の方が試験体〔θ＝0°〕より小さいと考えられる．また，砂槽底盤傾斜角 θ1

＝0°～15°の擁壁底版前端の接地圧増加量は試験体〔θ＝15°〕が，試験体〔θ＝0°〕を

若干上回っており，試験体〔θ＝15°〕の転倒による変位量（δt－δb）は，〔θ＝0°〕とほ

ぼ同じか若干大きな値になると推察される．以上より，試験体〔θ＝15°〕は，試験体

〔θ＝0°〕と同様に転倒による変位が滑動による変位を上回り，その変位量は，試験体

〔θ＝15°〕の方が試験体〔θ＝0°〕より大きいと推察される． 

 

以上，各試験体のすべり線発生時までの変位は，試験体〔L/H＝0.7〕が滑動による

変位が転倒による変位より大きいのに対し，地盤改良試験体は，転倒による変位の方

が滑動による変位より大きいことが分かった．また，試験体〔L/H＝0.7〕は，すべり

線発生時において地盤改良試験体より滑動が大きく，転倒による変位が小さくなる傾

向を示した． 
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図 5‐7 擁壁変位（δ1，δ2）の推移・〔θ＝0°〕 
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図 5‐8 擁壁変位（δ1，δ2）の推移・〔θ＝15°〕 
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図 5‐9 擁壁変位（δ1，δ2）の推移・〔θ＝30°〕 
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5.3.4 転倒，滑動，接地圧に対する検討 

擁壁には，擁壁自体の構造耐力の安全性のほかに，①転倒，②滑動，③擁壁底版面

下の地盤耐力に対する外的安全性が要求される．以上 3 項目について，すべり線発生

までの推移を検証した．当検証（③～⑤：5.1節）にあたり，図 5‐10に示す各値を用

いて算定した．なお，図中Wは，L型擁壁試験体および地盤改良体の重量の和であり，

PH，PVは,それぞれ地盤改良境界面に作用する土圧および摩擦力の合力で，地盤作製時

（5.3.1項）と砂槽底盤の傾斜に伴う土圧増加時（5.3.2項）の和とした． 

なお，試験体〔L/H＝0.7〕については，傾斜中の擁壁底版面上の土重量が明確でな

いこと，およびすべり線発生時に土塊すべり面に作用する土圧が不明であることから

検証はしていない． 

 

（１）転倒に対する安全率（Ｍr/ Ｍo）の推移 

砂槽底盤傾斜中の転倒モーメント(Mo)に対する安定モーメント(Mr)の比（Mr/ Mo，

以下安全率という）を，砂槽底盤傾斜角 θ1＝5°ごとに（θ1＝0°～すべり線発生時）図

5‐11に示した．また，いずれのモーメント（Mr，Mo）も，擁壁底版前端下部（○印）

を回転中心として算出し，下式より安全率を求めた（図 5‐10参照）． 

 

Mr/ Mo＝（W×ℓ1＋PV×ℓ2）/（PH×ℓ3）  ・・・（5‐3） 

 

転倒に対する安全率は，試験体〔θ＝30°〕が最も大きな値で推移し，以下，試験体

〔θ＝15°〕，試験体〔θ＝0°〕の順となった．また，砂槽底盤傾斜角 θ1の増加に伴い（θ1

＝0°～15°），安全率は 3 試験体とも減少し，すべり線発生時の安全率は，ほぼ同じ値

（1.6～1.7）になることが確認された（図 5‐11）． 

 

（２）滑動に対する安全率（ＲH／ＰSL ）の推移 

滑動方向の合力（PSL）に対する擁壁底面の摩擦抵抗力（RH）の比（RH/PSL）を，砂

槽底盤傾斜角 θ1＝5°ごとに（θ1＝0°～すべり線発生時）図 5‐12に示した．擁壁底版

には，外力（W，PV，PH）が作用しており，PSLは，これら外力の擁壁底版面下に平行

な力の総和であり，同様に，RHは，擁壁底面に垂直に作用する力の合力に摩擦係数（μ

＝tan33.4°）を乗じて求めた． 

滑動に対する安全率は，転倒に対する安全率と同様に地盤改良傾斜角 θ が広いほど

大きな値で推移することが確認された．また，いずれの試験体も転倒に対する安全率

を下回って推移し，すべり線発生時の安全率は 3 試験体共ほぼ 1.0 となることが確認

された（図 5‐12）． 
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図 5‐10  試験体に作用する合力 
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 図 5‐12  RH/PSL 
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（3）接地圧（σe）分布の推移 

 各擁壁試験体の擁壁底版面下に作用する接地圧の推移（θ1＝0°，θ1＝15°，すべり線

発生時）を図 5‐13に示した．また，接地圧が三角形分布の場合は，擁壁底版長さ（L）

に対する偏心距離（e）の比 e/Lを示した．なお，接地圧分布は，台形または三角形分

布と仮定し①接地圧合力と外力の釣合い，および②擁壁底版前端廻りのモーメントの

釣合いにより求めた． 

 背面地盤作製直後（θ1＝0°）の接地圧分布は，いずれの試験体も台形分布となり，日

本道路協会および日本建築学会の指針値 5)~6)である e＜L/6の範囲内にあることが確認

された．本実験では，擁壁試験体設置後に背面地盤を作製しており，擁壁試験体設置

直後の擁壁底版後端の接地圧は，背面地盤作製直後（θ1＝0°）より大きいと推察され

る．ことに，試験体〔θ＝30°〕の場合，擁壁試験体設置直後の接地圧は，擁壁底版後

端側が大きく三角形分布（e＞L/6）になると推察される．実際の現場において，地盤

改良傾斜角 θがさらに大きく，e＞L/6となるようなケースについては，地盤改良体と

背面地盤の施工手順に配慮が必要と考えられる． 

試験体〔θ＝0°〕はすべり線発生時（θ1＝19.4°），接地圧は三角形分布で e/L＝0.36

となった．この値は，日本道路協会の指針値 5)（e＜L/3）と日本建築学会の指針値 6)（e

＜L/2）の中間の値であり，極めて大きな値であることが確認された．ただし，擁壁底

版前端の接地圧は 26.5kN/m2で，支持地盤の極限支持力度（qu＝102 kN/m2）を大き

く下回っており，転倒モーメントにより擁壁底版前端が沈下しすべり線が発生したと

は考えにくい．すべり線発生時において RH/PSL≒1.0（5.3.4項）であることから，試

験体〔θ＝0°〕は，滑動により大きく変位しすべり線が発生したと推察される． 

 試験体〔θ＝15°〕は，θ1＝15°時において台形分布，すべり線発生時（θ1= 20.5°）は

三角形分布を示した．すべり線発生時において e/L= 0.33と大きな値を示しているが，

擁壁底版前端の接地圧は 22.5 kN/m2であり，また，RH/PSL≒1.0となることから，試

験体〔θ＝0°〕と同様に，滑動により大きく変位しすべり線が発生したと推察される． 

 試験体〔θ＝30°〕は転倒に対しては，最も高い安全率で推移しており（5.3.4 項），

このことは，接地圧分布の推移からも判断される．すべり線発生時（θ1＝24.7°）は，

他の擁壁試験体と同様に三角形分布を示しているが，偏心率（e/L）と擁壁底版前端の

接地圧は 3 試験体中最も小さい．以上の点，および RH/PSL≒1.0 となることから，滑

動によりすべり線が発生したと推察される． 

なお，試験体〔L/H＝0.7〕については，本項（5.3.4項）では検証していないが，す

べり線発生時において地盤改良試験体より滑動が大きく，転倒による変位が小さくな

る傾向を示しており（図 5‐6（a）），滑動により大きく変位しすべり線が発生したと

推察される． 
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図 5‐13  接地圧分布の推移       
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5.3.5 擁壁背面地盤のすべり線 

 各擁壁試験体の擁壁背面地盤の中央部分のすべり線を図 5‐14～図 5‐17 に示した．

また，図（a）には地表面のすべり線，図（b）に地盤内部のすべり線を示した．なお，

図中の実線は，測定されたすべり線であり，地表面中央部の〇印と擁壁底版下面の後

端を結んで描いた．ωTは，その時の地表面とすべり線のなす角を示す．同様に，破線

は物部・岡部式より得られたすべり線であり，地表面とのなす角 ω を下式より求め描

いた． 

 

cotω = 
1

cos(φ+ δ + θ)
 

cos(δ + θ + θ1)・sin(φ+ δ)

cosθ・sin(φ- θ1)
 

－tan(φ+ δ + θ) 

 

  ここで， 

ω ：すべり線と地表面とのなす角度（ °） 

φ ：内部摩擦角（ °） 

δ  ：壁面摩擦角（ °） 

θ1  ：地震合成角（砂槽底盤傾斜角）（ °） 

θ  ：受圧面（地盤改良境界面）が鉛直面となす角度（ °） 

 

試験体〔L/H＝0.7〕は，はじめに擁壁背面に近い側のすべり線（Ⅰ）が発生し，そ

の直後に遠い側のすべり線（Ⅱ）が発生し倒壊した．近い側のすべり線（Ⅰ）は，仮想

背面より遠い側へ発生し，遠い側のすべり線（Ⅱ）は，ほぼ理論値に一致することが

確認された． 

地盤改良試験体〔θ＝0°〕，試験体〔θ＝15°〕および試験体〔θ＝30°〕のすべり線と

地表面とのなす角 ωTは，いずれの試験体も物部・岡部式から求めた理論値 ωより小さ

い値を示すが，比較的近い値を示すことが確認された． 

 

 

 

 

 

 

・・・（5‐4） 
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(b) 

θ1=21.6° 

(Ⅱ) 
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(Ⅰ) 

(Ⅰ) 

図 5‐14  すべり線〔L/H＝0.7〕       図 5‐15  すべり線 〔θ＝0º〕 

θ1=20.5° 
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θ1=24.7° 

図 5‐16  すべり線〔θ＝15º〕     図 5‐17  すべり線〔θ＝30º〕           
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5.3.6  地震時に対する地盤改良効果について地震合成角から考察 

各試験体〔L/H=0.7，θ＝0°，θ＝15°，θ＝30°〕のすべり線発生時の水平震度 kh を

(5‐5)式より求め，地震時に対する擁壁の転倒および滑動を含めた外的安定性につい

て，地盤改良効果について地震時合成角の比較を行った（表 5‐3）． 

 

 

式中，θ１は，地震合成角ですべり線発生時（倒壊時）の砂槽底盤傾斜角，khは水平

震度，kｖは鉛直震度を示す．なお，水平震度 khは，鉛直震度 kｖ＝0として求めた．ま

た，表 5‐3の中の（ ）内に，試験体〔L/H＝0.7〕の水平震度に対する比を示した． 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

いずれの試験体も，損傷限界状態を想定した標準水平震度 kh＝0.20（レベル１地震

動），同様に，終局限界状態の kh＝0.25（レベル 2地震動）を上回っており，大地震に

対して安全なことが確認された．また，試験体〔L/H=0.7〕に対する地盤改良試験体の

すべり線発生時の水平震度の割合は，それぞれ 0.88（θ＝0°），0.93（θ＝15°），1.15（θ

＝30°）であることが分かった．これより，試験体〔θ＝30°〕の地震に対する外的安定

性は，試験体〔L/H=0.7〕より大きく，試験体〔θ＝0°〕と，試験体〔θ＝15°〕は小さ

くなることが確認された． 

 

 以上，本実験結果は，支持地盤および背面地盤の地盤条件が良いこと（内部摩擦角

φ＝45.2°，相対密度 Dr=83%，極限支持力度 qu=102 kN/m2，擁壁試験体の剛性が大

きいこと，ならびに模型実験であること等，この結果を現実問題へ適用する際には注

意を要すると思われる． 

 

 

試験体名 地震合成角 θ1 水平震度 kh 

〔L/H＝0.7〕 21.6° 0.40（1.0） 

〔 θ＝0° 〕 19.4° 0.35（0.88） 

〔 θ＝15°〕 20.5° 0.37（0.93） 

〔 θ＝30°〕 24.7° 0.46（1.15） 

tan θ１＝kh /（１－kｖ）    ・・・（5‐5） 

表 5‐3  すべり線発生時の水平震度 kh 
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5.4 擁壁前面受動側の土被りの影響について 

擁壁の前面受働側の土被り深さβは，地震時の外的安定性に大きく影響すると考え

られる（図 5‐18）．その影響について考察を行うため，擁壁背面を地盤改良していな

い試験体〔L/H＝0.7〕を対象として，β=0.1H，β=0.2H（H：擁壁高さで 250mm）

の場合について静的地震載荷実験を行い，土被り深さと地震時の外的安定性の関係に

ついて検証する． 

 本章では，地盤改良試験体の地震時に対する外的安定性について検証を行っている

が，地盤改良の試験体〔θ＝0°〕および試験体〔θ＝15°〕は，試験体〔L/H＝0.7〕より

地震時に対する外的安定性が小さいことが確認された（5.3.6 項）．これら試験体に対

して，地震時に対する外的安定性の向上を図る場合は，本実験結果を参照し，擁壁前

面受働側の土被り深さβを適切に設定する． 

5.4.1 実験概要 

（１）試験体  

試験体は，本章で用いた試験体〔L/H＝ 

0.7〕を使用する（5.2.1項）．試験体は， 

擁壁前面受働側の土被り深さβをパラメ 

ータとし，①前面側の土被りが無い場合 

(β＝0)，②β＝25mm（0.1H），③β＝ 

50mm（0.2H）の 3種類とし，裏込め土 

はいずれも擁壁天端に水平とした． 

 以下，試験体名をそれぞれ試験体〔β＝ 

0〕，〔β＝0.1H〕，〔β＝0.2H〕と呼ぶ 

（図 5‐19）．なお，試験体〔β＝0〕は 

試験体〔L/H＝0.7〕の別名称で，実験結 

果の詳細については 5.3節を参照頂きたい． 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

β 

図 5‐18  L型擁壁と前面土被り 

図 5‐19  試験体の種類 

 

（a）〔β＝0〕   （b）〔β＝0.1H〕   （c）〔β＝0.2H〕   
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（２）実験方法 

支持地盤ならびに擁壁背面地盤の作製は，4.2.2項と同様の方法で作製した．また，

擁壁前面側の地盤は，背面地盤作製後直ちに作製した．その他実験方法は，5.2.3項

とすべて同様の方法で実施した． 

5.4.2 実験結果 

（１）擁壁変位の推移 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  図 5‐20  擁壁変位の推移（δt，δb） 

（a） 〔β＝0〕 

（b）〔β＝0.1H〕 

（c）〔β＝0.2H〕 
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各試験体の砂槽底盤傾斜角 θ１と擁壁水平変位（δt：壁天端変位、δb：底盤下端変位）

の関係を図 5‐20(a) ~ (c)に示す．図中の▽は，地表面にすべり線が発生した時の砂槽

底盤傾斜角 θ１を示す．なお，試験体〔β＝0〕の考察については，5.3.3項を参照頂き

たい． 

試験体〔β＝0.1H〕は，〔β＝0〕同様に θ１が小さい段階（θ１＝0～8°）では変化せ

ず，θ１＝21.2°以降は急激に増加した．この間，〔β＝0〕と同様に滑動（δb）による変

位が転倒（δt－δb）による変位を上回ることが確認された．θ１＝24.9°時において地表

面にすべり線が発生し，試験体〔β＝0〕の場合より遅れてすべり線が発生しているが，

これは擁壁前面側に受働土圧が作用しているためと考えられる． 

試験体〔β＝0.2H〕は，上述の 2試験体とほぼ同様な推移を示すが，砂槽底盤傾斜

角 θ１に対して最も小さな値で推移した．θ１＝25.4°において大きく変位し，θ１＝29.7°

時において地表面にすべり線が発生した．試験体〔β＝0.1H〕の場合も同様に，地表

面にすべり線が発生する前に擁壁が大きく変位しているが，この段階で地盤内部にす

べり線が発生していると推察される．  

なお，3試験体の変位は，いずれも滑動（δb）が支配的であり，擁壁前面側の土被り

深さβが大きいほど壁天端変位（δt）に対する滑動（δb）の比率が大きいことが分かっ

た．同様に，擁壁前面側の土被り深さβが大きいほど，砂槽底盤傾斜角 θ１に伴う擁壁

水平変位は小さく，すべり線発生時の砂槽底盤傾斜角 θ１は大きいことが分かった． 

（２）地震時に対する外的安定性の評価 

 すべり線発生時の地震合成角 θ1から（5‐5）式（5.3.6項）より水平震度 khを求め，

各試験体の地震時に対する外的安定性の比較を行った（表 5‐4）． 

試験体〔β＝0〕に対する試験体〔β＝0.1H〕，試験体〔β＝0.2H〕のすべり線発生

時の水平震度 khの割合は，それぞれ 1.15 倍，1.43 倍となることが確認された．これ

より，地震時に対する外的安定性の小さい地盤改良試験体（〔θ＝0°〕，〔θ＝15°〕）につ

いては，擁壁前面側の土被り深さβにより，地震時に対する外的安定性を高められる

ことが確認された． 

 

 

 

 

 

 

 

試験体名 地震合成角 θ1 水平震度 kh 

〔β＝0〕 21.6° 0.40（1.0） 

〔β＝0.1H〕 24.9° 0.46（1.15） 

〔β＝0.2H〕 29.7° 0.57（1.43） 

表 5‐4  すべり線発生時の水平震度 kh 
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5.5 本章のまとめ 

 本章は，地震時荷重に対する L型擁壁背面の地盤改良効果について考察を行ったも

のである．4章と同様の 3種類の L型擁壁の地盤改良試験体（θ＝0°，θ＝15°，θ＝30°）

を用い，地震時の転倒と滑動に対する地盤改良効果について地震合成角から考察を行

った．同様に，地盤改良していない一般的な L型擁壁試験体についても上述の検証を

行い，3種類の地盤改良試験体との比較検討を行った． 

また，地盤改良試験体の中で外的安定性の小さい試験体〔L/H＝0.7〕に対して，地

震時に対する外的安定性の向上を図るため，擁壁前面側の土被り深さβが地震時の外

的安定性に与える影響について検証を行った． 

なお，本章では，地震時に対する L型擁壁の挙動を明らかにするため，静的地震載

荷装置を作製した． 

 

本章で明らかになった主な項目を以下に示す． 

① すべり線発生時の水平土圧分布は，いずれの試験体も深さ方向に増加し，物部・岡
部式の地震時土圧を大きく上回る傾向を示す． 

② すべり線発生時までの変位は，試験体〔L/H＝0.7〕が滑動による変位が転倒による

変位より大きい．一方，地盤改良試験体は，転倒による変位の方が大きい．また，

試験体〔L/H＝0.7〕は，すべり線発生時において地盤改良試験体より滑動が大きく，

転倒による変位が小さくなる傾向を示す． 

③ 地盤改良試験体の転倒に対する安全率は，試験体〔θ＝30°〕が最も大きな値で推移

し，以下，試験体〔θ＝15°〕，試験体〔θ＝0°〕の順となる．また，砂槽底盤傾斜角

θ1の増加に伴い（θ1＝0°～15°），転倒に対する安全率は 3試験体とも減少し，すべ

り線発生時において安全率は，ほぼ同じ値（1.6～1.7）を示す． 

④ 地盤改良試験体の滑動に対する安全率は，転倒に対する安全率と同様に試験体〔θ
＝30°〕>試験体〔θ＝15°〕>試験体〔θ＝0°〕の順となる．また，いずれの試験体も，

滑動に対する安全率は，転倒に対する安全率を下回って推移し，すべり線発生時の

安全率は 3試験体共ほぼ 1.0となる． 

⑤ 試験体〔L/H=0.7〕およびいずれの地盤改良試験体も，滑動によりすべり線が発生

する． 

⑥ 試験体〔L/H=0.7〕のすべり線は，はじめに擁壁背面に近い側，その直後に，遠い

側のすべり線が発生する．また，近い側のすべり線は仮想背面より遠い側へ発生し，

遠い側のすべり線位置はほぼ理論値に一致する． 

⑦ 地盤改良試験体のすべり線と地表面とのなす角 ωTは，いずれの試験体も物部・岡

部式の理論値 ωを下回るが，比較的近い値を示す． 

⑧ すべり線発生時の水平震度 khは，いずれの試験体も終局限界状態の水平震度 kh＝

0.25を上回る． 
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⑨ 地盤改良試験体のすべり線発生時の水平震度 khは，試験体〔θ＝30°〕が最も大き

く，以下，試験体〔θ＝15°〕>試験体〔θ＝0°〕の順となる．同様に，試験体〔θ＝

30°〕の水平震度 khは，試験体〔L/H=0.7〕より大きく，試験体〔θ＝0°〕と試験体

〔θ＝15°〕は，試験体〔L/H=0.7〕より小さい． 

⑩ 試験体〔β＝0〕に対する試験体〔β＝0.1H〕，試験体〔β＝0.2H〕のすべり線発

生時の水平震度 khの割合は，それぞれ 1.15倍，1.43倍となることが確認された．

これより，地震時に対する外的安定性の小さい試験体（〔θ＝0°〕，〔θ＝15°〕）につ

いては，擁壁前面側の土被り深さβにより，地震時に対する外的安定性を高められ

ることが確認された．      
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第６章 結論 

  

既存擁壁背面に近接して建物を建設する場合，既存擁壁には，地表面載荷荷重が，

新たに載荷されるため外的安定性および内的安定性の確認が必要となる．また，過去

の地震時において擁壁が倒壊し，そのために，建物が傾いた例が数多くみられる．こ

れら，常時ならびに地震時に対して既存擁壁の安全性を検討した場合，何らかの補強

が必要な既存擁壁は，数多いと考えられる． 

以上のことから本論文は，既存擁壁の補強方法を提案し，その補強効果について，

実験により検証を行ったものである．なお，本研究では，既存擁壁の中でも最も多く

採用されてきた L型擁壁を対象とした（1章）． 

既存 L型擁壁の補強方法として，擁壁背面をセメントにより地盤改良を行う方法を

提案し，その地盤改良効果について実験により検証を行った．その結果，擁壁背面の

地盤改良が硬化した後は，既存 L型擁壁の本体と地盤改良部が一体化し，既存擁壁の

本体部分には，土圧がほとんど作用しないことを明らかにした．同様に，地表面載荷

荷重による増加水平土圧は，ほぼゼロであることを確認した．これにより，セメント

による擁壁背面の地盤改良効果は，十分有効であることを明らかにした（3章）． 

次に，常時荷重に対するセメントによる地盤改良効果を検証するため，3 種類の地

盤改良試験体（θ＝0°，θ＝15°，θ＝30°）を対象に，擁壁背面における地表面載荷荷重

の載荷位置 aをパラメータとして等分布荷重 qの載荷実験を行った．この結果をもと

に，地表面載荷荷重に対する地盤改良形状と外的安定性との関係について考察を行い，

L型擁壁背面の地盤改良を実用化するための基礎資料とした（4章）． 

さらに，地震時荷重に対する地盤改良形状の違いによる外的安定性（滑動・転倒）

を検証するため，前述の 3試験体（θ＝0°，θ＝15°，θ＝30°）を対象に，静的地震載荷

装置により傾斜実験を行った．いずれの地盤改良試験体も擁壁倒壊時の水平震度は，

終局限界状態の水平震度（kh=0.25）を上回ることを確認した．また，擁壁背面を地盤

改良していない L型擁壁に対しても同様の実験を行い，地盤改良試験体との比較検証

を行った（5章）． 

以上が，前章までの概要であり，本論文の主な研究成果を各章ごとに総括して以下

に示す． 

 

第 1 章では，本研究の背景と目的を述べ，擁壁土圧の発生機構やクーロン土圧に関

する代表的な研究について概説した．同様に，地表面載荷荷重に対する擁壁土圧の既

往研究および地震に対する擁壁土圧の既往の研究について概説し，本研究の位置づけ

を明らかにした．最後に，本論文の構成ならびに各章の概要を述べた． 

 

第 2章は，既存擁壁により造成された地盤上に住宅を建設する場合において,既存擁
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壁に対する構造安全性の検討の必要性に言及した．既存擁壁に対する構造安全性の検

討に際し，建物基礎設計ならびに擁壁に係る法令等や行政からの指導事項等に関して

概説した． 

また，1995年の兵庫県南部地震から 2016年の熊本地震までの幾度の地震において， 

擁壁の倒壊による宅地地盤ならびに建物被害が多く発生している．倒壊した擁壁の多 

くは，現行の基準を満足しない場合（既存不適格）や構造上問題がある場合であり，擁 

壁の耐震性が宅地と建物の安全性に大きく関与することが明らかにされた．同時に，擁 

壁の被害を最小限に留めることが，地震後の復旧・復興を早期に実現するためには重要

であることを指摘した． 

 

第 3 章は，L 型擁壁を既存擁壁の試験体とし，擁壁背面地盤をセメントにより地盤

改良する方法を提案し，その補強効果について考察を行ったものである． 

実験では，擁壁背面を乾燥砂とした場合の通常の L型擁壁試験体 1体と 5種類の地

盤改良試験体，計 6 体を作製した．地盤改良試験体の背面地盤は，セメント・水・珪

砂を調合した所謂モルタルで，擁壁背面地盤作製直後から 6 日間，擁壁背面の土圧測

定を行い地盤改良効果について検証した．同様に，地表面載荷荷重に対する各試験体

の力学的挙動を明らかにし，地盤改良効果について検証した． 

本実験で得られた成果および結果を要約すれば，以下のとおりである． 

 

〔実験装置について〕 

①  地盤改良の配合は，土１m3に対してセメント 100kg添加を目安とし，水量を極   

力少なくして調合した．地盤改良の圧縮強度は，6 日後で約 1N/mm2であり，現

場で必要とされる地盤改良の強度を満足する値となることが確認された． 

② 地盤改良試験体については，地盤改良を作製してから硬化するまでの土圧の測定
を可能とした． 

③  地表面荷重載荷実験は，等分布荷重載荷用トーナメントにより 32枚の載荷板に  

均等に荷重が伝達され，地表面に等分布荷重を一定速度で載荷することが可能で

ある． 

〔背面が乾燥砂の L型擁壁の場合〕  

④  構造耐力が十分大きい L型擁壁の場合，主働土圧ではなく静止土圧に近い土圧が   

作用することが確認された． 

⑤  地表面載荷荷重による増加水平土圧は，地表面から深さ方向に増加する傾向を示    

し，深さ方向に一定とする建築基礎構造設計指針とは異なる傾向を示す．  

⑥  地表面載荷荷重による増加水平土圧は，密な砂地盤においては，地表面載荷荷重   

が大きい場合（q＞20kN/m2）は，主働土圧係数を用いた設計土圧より大きな土圧

が作用する． 
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〔背面が地盤改良の L型擁壁の場合〕 

⑦ 地盤改良部分の壁面に作用する水平土圧は，地盤改良直後から 1 日経過した段階

で大きく減少する．また，数日経過し地盤改良部分が硬化した後には，水平土圧

はほぼゼロになると推察される．  

⑧ 地盤改良部分の擁壁壁面に，地表面載荷荷重による水平土圧は発生しない．これ

より，地盤改良された擁壁背面に地表面載荷荷重がある場合は，擁壁と背面の地

盤改良が一体となるため，擁壁本体に発生する応力は小さくなると考えられる． 

⑨ 地盤改良傾斜角 θ が大きくなるほど，地表面載荷荷重による安定モーメントと擁

壁底版面下に発生する摩擦抵抗が大となり，主働側への擁壁変位が小さいなる． 

 

第 4 章は，地表面載荷荷重の載荷位置に対する地盤改良形状と地盤改良効果の関係

について検証を行ったものである．実験では，セメントによる地盤改良を実用に供す

るため，最もふさわしい L型擁壁背面の地盤改良形状について考察を行った． 

地盤改良形状は，L型擁壁の仮想背面に対する地盤改良傾斜角 θを変えて 3種類の

形状（θ＝0°，θ＝15°，θ＝30°）とした．また，いずれの試験体も地盤改良境界面に深

さ方向に土圧計を設置し，これにより土圧分布と接地圧分布を明らかにすることを可

能とした．上記 3 種類の地盤改良試験体を対象として，地表面載荷荷重の載荷位置 a

をパラメータとして載荷実験を行い，地表面載荷荷重に対する地盤改良形状と地盤改

良効果の関係について検証を行った． 

 

本実験により得られた結果を要約すれば，以下のとおりである． 

① 地表面載荷荷重が地盤改良上に無い場合，各試験体とも増加水平土圧は小さく，深
さ方向にわずかに増加する傾向を示す． 

② 地表面載荷荷重が地盤改良上ある場合（a＝0cm，a＝10cm）の増加水平土圧係数

KH値は，いずれの試験体も主働土圧係数 KA値を上回り，大きさは，試験体〔θ＝

30°〕＞試験体〔θ＝15°〕＞試験体〔θ＝0°〕の順となる． 

③ 地表面載荷荷重の載荷位置が，地盤改良境界面に最も近い場合（〔θ＝0°，a＝20cm〕，

〔θ＝15°，a＝30cm〕，〔θ＝30°，a＝40cm〕），各試験体の増加水平土圧係数 KH値

は，試験体〔θ＝0°〕は主働土圧係数 KA値を下回り，試験体〔θ＝15°〕は KA値に

比較的近い値を示し，試験体〔θ＝30°〕は若干上回る傾向を示す． 

④ いずれの試験体も地表面載荷荷重が地盤改良境界面に近接してある場合（上記③）
が，最も大きく変位する．3試験体の最終荷重段階 q＝40kN/m2の変位は，試験体

〔θ＝0°〕が擁壁底版下端変位 δｄ＝3.2×10－3H で最大となり，試験体〔θ＝15°〕，

試験体〔θ＝30°〕は，それぞれ試験体〔θ＝0°〕の約 1/3，約 1/5を示す． 

⑤ 地表面載荷荷重 q＝10kN/m2 時の擁壁底版面下に作用する接地圧分布から地盤改

良形状の外的安定性の良否を判断すると，3試験体中，試験体〔θ＝15°〕が最も良
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い改良形状であり，同様に試験体〔θ＝30°〕が最もふさわしくない形状であること

が確認された． 

⑥ 擁壁底版面下の支持地盤の耐力が十分に大きく，地盤改良傾斜角 θが θ＝0～30°の

場合は，地表面載荷荷重に対して裏込め高さの約 6 倍の土に相当する重量まで地

表面にすべり線の発生はなく，少なくともこの段階まで十分に外的安定性を有する

と考えられる． 

 

第 5 章は，地震時荷重に対する地盤改良形状の違いによる外的安定性について検証

を行ったものである．試験体は，背面を乾燥砂とした場合の通常の L 型擁壁試験体 1

体（試験体〔L/H＝0.7〕）と背面を地盤改良した 3種類の L型擁壁試験体（試験体〔θ

＝0°〕，試験体〔θ＝15°〕，試験体〔θ＝30°〕）の計 4体とした．実験は，静的地震載荷

装置により行い，各試験体の倒壊時の砂槽底盤傾斜角 θ1により地震時に対する外的安

定性を評価した．同様に，倒壊に至るまでの各試験体の挙動を明らかにし，地震時に

対する地盤改良効果と地盤改良形状について考察を行った．実験に用いた静的地震載

荷装置は，一定速度で実験槽および砂槽を傾けることができ，物部・岡部式の地震時

土圧式との比較検証が可能である． また，地盤改良試験体の中で外的安定性の小さい

試験体に対して，地震時に対する構造性能の向上を図るため，擁壁底版前面の土被り

深さβが地震時の外的安定性に与える影響について検証を行った． 

 

本章で明らかになった主な項目を以下に示す． 

① すべり線発生時の水平土圧分布は，いずれの試験体も深さ方向に増加し，物部・岡
部式の地震時土圧を大きく上回る傾向を示す． 

② 地盤改良試験体の転倒に対する安全率は，試験体〔θ＝30°〕が最も大きな値で推移

し，以下，試験体〔θ＝15°〕，試験体〔θ＝0°〕の順となる．また，砂槽底盤傾斜角

θ1の増加に伴い（θ1＝0°～15°），転倒に対する安全率は 3試験体共に減少し，すべ

り線発生時において安全率は，ほぼ同じ値（1.6～1.7）を示す． 

③ 地盤改良試験体の滑動に対する安全率は，転倒に対する安全率と同様に試験体〔θ
＝30°〕>試験体〔θ＝15°〕>試験体〔θ＝0°〕の順となる．また，いずれの試験体も，

滑動に対する安全率は，転倒に対する安全率を下回って推移し，すべり線発生時の

安全率は 3試験体共ほぼ 1.0となる． 

④ 試験体〔L/H=0.7〕およびいずれの地盤改良試験体も，滑動によりすべり線が発生

する． 

⑤ 地盤改良試験体のすべり線と地表面とのなす角 ωTは，いずれの試験体も物部・岡

部式の理論値 ωを下回るが，比較的近い値を示す． 

⑥ すべり線発生時の水平震度 khは，いずれの試験体も終局限界状態の水平震度 kh＝

0.25（レベル 2地震動）を上回る． 
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⑦ 地盤改良試験体のすべり線発生時の水平震度 khは，試験体〔θ＝30°〕が最も大き

く，以下，試験体〔θ＝15°〕>試験体〔θ＝0°〕の順となる．同様に，試験体〔θ＝

30°〕の khは，試験体〔L/H=0.7〕より大きく，試験体〔θ＝0°〕と試験体〔θ＝15°〕

は試験体〔L/H=0.7〕より小さい． 

⑧ 試験体〔β＝0〕に対する試験体〔β＝0.1H〕，試験体〔β＝0.2H〕のすべり線発

生時の水平震度 khの割合は，それぞれ 1.15倍，1.43倍となることが確認された．

これより，地震時に対する外的安定性の小さい地盤改良試験体（〔θ＝0°〕，〔θ＝15°〕）

については，擁壁底版前面側の土被り深さβにより，地震時に対する外的安定性を

高められることが確認された．      

 

 

なお，本研究で使用した地表面荷重載荷装置（3章，4章）は，地表面に均等荷重が

載荷されるよう設計されており，同様に，静的地震載荷装置（5章）は，実験槽および

砂槽が主働側へ一定速度で傾斜するよう設計されている．これら装置による実験は，

再現性に優れ，そのため信頼性のあるデータの取得が可能となり，本研究の成果は，

両装置に依るところが大きいと考えている． 

 

以上，本研究は，既存 L型擁壁を対象として，L型擁壁背面をセメントにより地盤

改良を行う方法を提案し，地盤改良効果について実験により検証したものである． 

本実験により，L 型擁壁本体と地盤改良部が一体化し，擁壁本体部には土圧が作用

しないことが明らかにされ（3章），同様に，セメントによる地盤改良は，常時荷重（4

章）および地震時荷重（5章）に対しても十分有効であることが明らかにされた． 

実験は，擁壁底版面下の支持地盤の耐力を十分大きく取り地盤沈下については問題

なく，擁壁背面部の地盤が密に締め固められている等，限られた条件の下で行われた

実験ではあるが，地表面載荷荷重および地震時荷重に対する L型擁壁背面の地盤改良

補強効果ついて多くの知見が得られたものと考えている． 

 今後は，擁壁底版面下の支持地盤耐力が小さい場合を想定し，同様の実験を行い，L

型擁壁背面の地盤改良効果について検証したいと考えている．また，同様に，軟弱地

盤上に建つ既存擁壁に対して新たな補強方法を提案したいと考えている．  
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