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 コンクリートよりも物性が劣っていてその弟分であるセメント改良土の変形強度特性の特徴をまとめた。物性が劣っ
ていても、現場における物性に対する要求度・経済性・環境適合性の点から、セメント改良土の活用範囲は広い。セメ
ント改良土の変形強度特性には、コンクリートと共通の特徴と異なる特徴（拘束圧・排水条件の影響や締固めの重要性、
長期に亘る年代効果等）がある。また、鉄筋コンクリート構造物よりも強度・剛性が劣っていてその弟分である補強土
構造物（特にジオテキスタイル補強土構造物）の原理をまとめた。補強土構造物は、プレローディング・プレストレス
工法によって、従来はRC構造物を建設した橋台・橋脚など許容変形量が小さい重要構造物となれることを示した。 
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1. はじめに 
 
地盤とは独立に杭・ケイソン基礎、RC擁壁等の基礎
構造物を建設するのではなく、地盤本体の物性（変形強

度特性・透水性等）を締固め等で向上させたり、地盤内
部に土粒子・間隙水以外の一定の剛性・せん断強度を持

つ材料を混入させて土の物性を改良する技術を、一般に

地盤改良技術と呼ぶ。存在する軟弱粘性土地盤や不安定
な急斜面を強化安定化する場合と、盛土材を物理化学的

に改良して安定であり土工量を減らした盛土を建設する

場合に大別される。前者では出来るだけRC・鋼構造物
に頼らず地盤を活用することが、後者ではRC・鋼の替
わりに自然界に豊富に存在する土を活用した構造物を建

設することが地盤改良技術の目標である。特に、道路・
鉄道・宅地・トンネル等の建設での地盤掘削に伴う掘削

土を有効利用できれば、建設費・建設消費エネルギーの

削減ができて自然環境の維持にもつながる。 
地盤改良技術では、地盤・盛土の安定性を増加させ変

形を減少させるために「破壊に対する安全率=地盤材料
の強度/作用応力」を増加し、「ひずみ=作用応力/地盤材
料の剛性」を減少させる。そのために、作用応力の減少

を図り、地盤材料のせん断強度t f（1a式）とせん断剛性
率G（1b式）の向上を図る 
 ' ( ) tan 'f c uτ σ ϕ= + − ⋅             (1a) 

 ( )( ) ( ) ( ) ( )m
t e GG f soiltype f e f c u γ

γ γ σ= ⋅ ⋅ ⋅ + −   (1b) 

ここで、s は全応力の拘束圧である。乾燥砂では、

c’=cG= 0で間隙水圧 u= 0である。内部摩擦角 'ϕ は間隙比
e の減少関数、 ( )ef e は eの ( )fγ γ はせん断ひずみ ?の減
少関数である。乗数 ( )m γ は、?が増加すると 0.5程度か
ら 1.0に向かって増加する。 
 セメント改良土の材料構成はコンクリートと同じであ
り、セメントが少ない分コンクリートより力学的に劣っ

ている弟分である。c’と cGの増加を狙うが、 'ϕ は増加
する場合も減少する場合もある。本稿では、締固めを伴
わない場合と伴う場合でのセメント改良土の変形強度特

性に特徴的な挙動（一軸圧縮対三軸圧縮挙動、締固め時

含水比の影響、c’, 'ϕ の増加の特徴、材令の影響、年代
効果と粘性）を議論する。 
また、盛土材料としての破砕コンクリートの変形強度

特性について議論する。コンクリート用の再生骨材の高
品質化には、健全な粗骨材の表面からできるだけモルタ

ルを除去することが必要であるが、盛土材として用いる

場合にはその必要はなく、良く締固めれば良質の粒度調
整砕石よりも優れた盛土材となることを示す。 

地盤内の作用せん断応力
wτ を減少させるために、 wτ

の一部を補強材（reinforcement）で受け持つ工法がある。
岩盤ほど剛性・強度が高くない通常の地盤・盛土では、

引張り剛性・強度がある補強材を用いる工法が最も効果

的であり、最も普及している1)。引張り補強工法では、
補強材に作用する引張り力の反力として地盤内に拘束圧

σが作用することにより、せん断強度τf（1a式)とせん
断剛性率G（1b式）が向上する。本稿では、鉄筋コンク
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リート構造物の力学的には低級な弟分であるジオテキス

タイルで補強材された土構造物の特徴（拘束圧の影響、
プレロード・プレストレスの影響）を議論する。 
 
２．セメント改良土 
(1)  セメント改良土の組成 

 セメント改良土は、高含水比軟弱粘土に大量にセメン

ト混合する場合から、最適含水比で良配合の砂礫に少量
にセメント混合して高密度に締固める場合まで、土粒子

径・粒度、含水比、乾燥密度、セメント含有量の範囲は

非常に広い。後者は、近年地盤工学とコンクリート工学
の境界領域で開発されたCSG (cement-mixed sand and gravel)、
更にはコンクリート工学の分野で開発された RCD (roller 
compacted dam) コンクリートに接近した状態になり、従
来からのコンクリートと従来からの地盤材料との中間領

域の材料 2)となっている。 
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図-1a 中間材料の配合の表現方法2) 
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図-1b 中間材料の締固め密度の表現方法 2) 
 
 このような、土（粘性土、砂・礫、あるいは骨材）に
セメントと水を混ぜた材料を、通常のコンクリートや地

盤材料まで含めて統一的に評価する方法として、図-1a
と図-1b を考案した。図-1a の縦軸は、セメント量c/g
（砂・礫など土粒子に対するセメントの乾燥重量比）、

横軸は含水比（土粒子の乾燥重量に対する水の重量比）

であり、ともに地盤工学のパラメータである。原点を通

る直線の傾きは、コンクリート工学のパラメーータであ
る水セメント比w/cである。この図に、セメント改良礫
の他、CSG、RCD、通常のコンクリート、吹き付けコン
クリートの配合例を重ねて示した。なお、原位置軟弱粘
性土地盤を改良する深層混合工法では、含水比w/gは

100%程度、セメント土重量比c/g= 20 %程度（通常）, 
10 %程度（低強度）であるので、データポイントは図-
1aの右枠外に大きくはずれる。なお、セメント水比w/c
は混合前のセメントスラリーでは100%程度であるが混
合後は500%程度（通常）、1,000%程度（低強度）であ
る。以下は、砂礫に限定して議論する。また、セメント

を含まない通常の地盤材料のデータは横軸上に分布する。

これにより、セメントを含む各種の材料の関係を概観で
きる。ただし、それぞれ使われている土の粒度や比重が

異なるため、混合物の流動性、締固め特性などの性質は

単純に比較できない。一般的には、粒径が小さい骨材に
なるほど多くの水分を与えて用いることになる。 

 また、これらの材料をどの程度の密度に締固めるかに

よって、材料の性質は大きく変わる。図-1a の平面上の

各点に対応する配合によって、取りうる締固め密度の範

囲が変わる。地盤工学の締固め試験では、含水比を様々

に変えた試料を一定のエネルギーで転圧し、どの程度の

密度（裏返すと、空隙の少なさ）が達成できるかを調べ

る。図-1a のように砂礫とセメントの配合に２次元の自

由度がある場合、それぞれの場合の締固め密度をこの図

に鉛直な軸にプロットすると、「三次元締固め曲面」が

形成される。この「三次元締固め曲面」を図-1a の横軸

(c/g = 0)を含む鉛直平面で切断すると、「地盤工学で常

用される土の締固め試験による締固め曲線」が得られる。 

 図-1bは、「三次元締固め曲面」をw/c = 50% の直線を
含む鉛直面で切断した面の概念図である。ただし、縦軸
は、単位体積あたりの砂礫のみの乾燥重量であり、セメ

ントの重量を含まない。横軸が大きくなるほど、一定の

含水比（w / c = 50 %）を持つセメントペーストの量が増
えていき、ある値を超えると流動性を持つ通常のコンク

リートになる。この領域では、数％の空気を含む他は、

砂礫・セメント・水の比率で材料の乾燥密度が決まる。
図でのゼロ空隙曲線は地盤工学の概念であり、空気が完

全に追い出されて、骨材（砂礫）・セメント・水だけで

全体積を占めた場合を表す。この場合の乾燥密度は、骨
材（砂礫）、セメント、水の比率だけで決まり、理論上、

これより高い乾燥密度はあり得ない。一方、ペーストが

少なくなると、骨材同士が支え合って空隙を形成するこ
とができるようになり、地盤材料のように様々な密度を

とれるようになる。また、骨材同士の接触で保てる空隙

の大きさには限界があるので、取りうる乾燥密度には下
限値があり、締固めた材料は実際の乾燥密度をこの間の

値を取ることになる。 
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b)                                                               c) 

図-3  添加率aw= 20 %のセメント混合軟弱粘土の一軸

圧縮試験と CD及び CU三軸圧縮試験結果例 3, 4) 

(2)一軸圧縮対三軸圧縮 

 コンクリートでも拘束圧によるせん断強度成分

' tan 'σ ϕ⋅ はゼロではないが、通常の工学的対象では問

題としない。このため、一軸圧縮試験が基本的な室内せ

ん断試験となっている。一方、セメント改良土では

' tan 'σ ϕ⋅ が無視できない場合が多い。特に、せん断が

進行して粒子間セメンテイションが損傷するほど拘束圧

の影響は重要になる。更に、飽和している場合も多く、
その場合はせん断時の体積変形条件（即ち排水条件）の

影響が大きい。従って、一軸圧縮試験だけでは不十分で

あり三軸圧縮試験（図-2）が必要となる。コンクリート
の一軸圧縮試験で軸ひずみを正確に求める場合は、供試

体側面でextensometerやひずみゲイジで局所的に軸圧縮を
測定する。セメント改良土の三軸圧縮試験では、供試体
が薄ゴム膜に被われていて圧力水中で測定する必要があ

るために、図-2に示すような特別の工夫が必要である。 
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図-2 軸ひずみを精度良く測定する三軸圧縮試験法 

 

図-3は、土粒子重量に対するセメント重量の比率（セ
メント重量添加率）aw（図-1aでの c/g）が 20 %である飽
和軟弱粘土（液性限界 100 %, 塑性限界 46 %, 粘土分 33 %, 
シルト分 63.1 %, 均等係数 Uc = D60/D10 = 0.009 mm/0.002 mm 
= 4.5, 最大粒径 2.0 mm）の一軸圧縮試験と以下の４種類
の三軸圧縮試験の結果である。この場合は、軸ひずみは

載荷軸の変位から求めている。供試体（高さ 10cm, 直
径 5cm）は、スラリー状にしてモールドナ内に流し込ん
で作成している。 
A: 圧密排水(CD)三軸圧縮試験： 全応力拘束圧σc= 196 

kPa（一定）で背圧（間隙水圧）u0= 196 kPa であり、 
圧密時有効拘束圧 3' 'cσ σ= =0（一定）。 

B: 圧密排水(CD)三軸圧縮試験：σc= 216 kPa（一定）、
u0= 196 kPa一定）, σ’c= 20 kPa一定）。 

C: 圧密非排水(CU)三軸圧縮試験： σc= 196 kPa（一定）,  
u0= 196 kPa、σ’c= 0であるが、試験中は間隙水圧と有
効拘束圧は変化。 

D: 圧密非排水(CU)三軸圧縮試験：σc= 216 kPa（一定）,  
u0= 196 kPa、σ’c= 20 kPaであり、試験中は間隙水圧と
有効拘束圧は変化。 
ピーク前の応力ひずみ関係と圧縮強度 qmaxは、この範囲

での圧密有効拘束圧σ’cと排水条件には殆ど影響されて
いない。しかし、ピーク以降の応力ひずみ関係と残留強

度に対するσ’cと排水条件の影響は極めて大きい。即ち、

一軸圧縮試験では残留強度は殆どゼロである。CD 三軸
圧縮試験Aでも一軸圧縮試験と同様にσ’c=σc - uは常に
ゼロであるが、残留圧縮強度はかなり大きい。これは、
供試体を包んでいるラバーメンブレンの張力による拘束

圧（軸ひずみ 6 % の時に僅か 1.3 kPa）のためである。有
効拘束圧が 20 kPa である CD三軸圧縮試験Bにおける残
留強度は相当大きい。このことは、図-4に示す実験結果
でも確認できる。図-5に、セメント混合していない正規
圧密練返し粘土と異なる添加率（aw= 8, 10, 14 20 %)でセ
メント混合した軟弱粘土の一軸圧縮試験と CD及び CU
三軸圧縮試験によるピーク応力状態を 1 3' 'q σ σ= − と
p’= 1 3( ' 2 ' ) / 3σ σ+ の応力面上に示す。有効応力で表現
した破壊抱絡線は排水条件に依存しておらず、有効応力

の原理が成り立っている。また、セメント混合により粘

着力係数は増加するが、内部摩擦角は一軸圧縮強度が大
きくなるほど小さくなる傾向にある。しかし、これは一

般的なものではなく、セメント改良土の種類によっては

別の傾向を示す（後述）。 
図-3を見ると、圧密有効拘束圧 s ’cが 0 kPaと 20 kPa で
ある CU三軸圧縮試験C, Dの残留強度は殆ど同じであり
ピーク強度と殆ど同じである。これは、ピーク強度発揮
後に過剰間隙水圧が大きく負になり有効拘束圧σ3’が大
きく増加したからである（図-3b）。これは、σ3’が小さ
くなるとせん断による体積膨張（正のダイレイタンシ
ー）が著しくなるからである（図-3c）。図-6に示す s ’c= 
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図-4（左）  aw= 14%でセメント混合軟弱粘土の一軸

圧縮試験と CD三軸圧縮試験の結果 3-7) 

図-5 （右） 正規圧密練返し粘土と異なる添加率

（aw= 8,  10, 14,  20 %)でセメント混合した軟弱粘土の

一軸圧縮試験、CD及び CU三軸圧縮試験によって

得られたピーク時の(q, p’)面上の応力状態 3-7) 
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図-6 セメント添加率aw= 14%の軟弱粘土の一軸圧縮

試験と CU三軸圧縮試験による q – ε1 関係
3-7) 
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図-7  異なる添加率のセメント混合軟弱粘土のCU三

軸圧縮試験による ピーク強度・残留強度と圧密有

効拘束圧の正規化された関係 3-7) 

20 kPa～687 kPaでの CU三軸圧縮試験の結果も sc’の影響
を殆ど受けておらず、ピーク以降は一軸圧縮試験とは異
なり著しく延性的な挙動を示す。飽和セメント改良粘土

地盤は地震時には非排水状態でせん断変形をするので、

上記の事実は設計において考慮する必要がある。 

図-7に示すのは、異なる添加率（aw= 8, 10, 14, 20 %)の
セメント混合軟弱粘土の CU三軸圧縮試験によるピーク
圧縮強度 qmaxと残留圧縮強度 qresをそれぞれの一軸圧縮

強度 quで除して、その値を sc’を quで除した値に対して

プロットしたものである。quの大きさに関わらず、ほぼ
一義的な関係となっている。即ち、sc’/qu<0.7の範囲では
qmax/ quはほぼ 1.0であり、qres/ quは aw= 20 %の場合を除い
てほぼ 0.8である。sc’/qu>0.7の範囲では、sc’/quが大きく
なるほど qmax/ quは 1.0よりも線形的に大きくなる。qres/ qu

も同様に増加する。この一義的な関係を用いると、quの

情報だけから異なる圧密有効拘束圧 sc’での非排水状態
でのピーク圧縮強度 qmaxと残留圧縮強度 qresを推定でき

る。CU三軸圧縮試験は、一軸圧縮試験よりも遙かに手
間がかかる実験なので、この正規化された関係は近似的
な非排水三軸強度を求める目的では便利である。 
 以上示したように、セメント改良土では拘束圧、飽和

している場合は排水の条件の影響が強い。また、飽和し
て非排水の場合は背圧（初期間隙水圧）の影響が強い。

これらの事実は、東京湾横断道路のセメント改良工事の

設計で考慮された 6,7)。 

 

(3)セメント混合による強度変化 
 図-8 に示す(2) ないし(3)の曲線は、図-5に示す破壊包
絡線を模式的に示したものである。しかし、これは普遍

的なものではなく、軟弱粘性土に混合するセメント量が
小さい場合は図-9a に示すように(4)の曲線となる。図-9
に示すのは、海底から掘削した軟弱粘土にaw= 3.5 %でセ
メント混合して近接谷部に高盛土した事例である。圧密
有効拘束圧 'cσ が増加しても、圧縮強度は殆ど変化しな
い。これは図-10に示すように、未改良粘土では 'cσ が
増加すると間隙比が著しく減少するが、セメント混合粘
土では体積収縮性が激減して高い 'cσ でも高い間隙比が
保たれるからである。 'cσ がかなり大きくなって圧密に
よる体積収縮が始まってから、漸く元の未改良粘土の圧
縮強度に漸近する（図-9b）。一方、締固めたセメント
混合良配合礫質土では図-8の曲線(1)のようになる。全て
の場合、 'cσ がある値以上高くなれば粒子間のセメンテ
イションが破壊されて、やがて元の未改良土の破壊包絡

線に戻ると想定される。従って(1)の曲線も破線に様に
なると想定されるが、詳細は今後の研究課題である。 
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図-8  一軸圧縮強度で正規化した応力平面における未

改良土とセメント改良土の各種の強度包絡線 
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図-9   軟弱海成粘土粒子(比重 2.7, 液性限界 43.1 %, 塑

性限界 22.4 %, 塑性指数 20.7)の未改良試料（含水

比 50 %程度）の圧密排水三軸圧縮試験とセメン

ト混合試料の一軸圧縮試験と圧密排水三軸圧縮

試験での有効応力経路、降伏点とピーク強度
8,9):a)低圧領域; b)高圧領域 
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図-10 広い応力範囲での未改良粘性土とセメント改

良粘性土の等方圧密・排水三軸圧縮試験及び一次

元圧縮での体積変形特性の比較 8,9) 
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図-11 大型不攪乱試料の供試体（60 cm H x 30 cm D)

を用いた三軸試験 
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図-12 大型不攪乱試料の供試体（60 cm H x 30 cm D)

を用いた代表的圧密非排水三軸圧縮試験の結果
6,7,10,11) 

 

(4)セメント改良土の剛性 
 セメント改良の地盤・盛土でまず必要な条件は常時と

地震時で変形が少ないことであり、このためには剛性が
高くクリープ変形が小さい必要がある。東京湾横断道路

の設計調査の開始当初の 1980 年代前半、スラリー状の
セメント改良砂で海中に建設した盛土の剛性は 30 MPa
（せん断剛性率で 10 MPa）程度と報告されていた。深
層混合工法によって改良された軟弱粘性土地盤に対して

も、同様の値が設計値とされていた。1980 年代後半実
規模の水中盛土施工試験が行われて、不攪乱試料が採取 
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図-13 小型不攪乱試料の供試体（10 cm H x 5 cm D)を

の代表的圧密非排水三軸圧縮試験の結果 6,7,10,11)  
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図-14 三軸試験（主に繰返し試験）から求めた各種

の材料のひずみレベル 0.001 % 程度以下での鉛

直方向のヤング率 Ev(文献 12)に示すデータにセ

メント改良土のデータ 13)を加筆） 
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図-15 原位置弾性せん断波速度から求めた弾性せん

断剛性率Gfと不攪乱試料を用いた三軸試験から求

めた弾性せん断剛性率 G0の比較
12) 

されて系統的な大型三軸圧縮試験（供試体直径 30cm高
さ 60cm、図-11）と小型三軸圧縮試験（供試体直径 5cm
高さ 10cm）が行われた。軸ひずみは、供試体側面でも
正確に測定された（図-2）。図-12, 13 に典型的な試験結

果を示す。載荷軸の鉛直変位から求めた軸ひずみは供試

体側面で測定した軸ひずみよりもはるかに大きく、その
差は特に小型供試体で著しい。また、供試体側面で測定

した微小ひずみでのせん断剛性率 G0の値は供試体の大

きさによらずに同じであり、その値は従来報告されてい
た値のほぼ 10倍である。図-13を見ると、従来報告され
ていた剛性は、小型供試体を用いて大きな誤差を含む軸

ひずみから求めた値であることが分かる。 
試験供試体の変形特性を動的応答値から求める動的試

験と応力・ひずみ（荷重・変位）から求める静的試験は、

測定原理が異なりひずみ速度にも差がある。しかし、不
連続性岩盤や大粒径礫質地盤を除くと、同一の応力状態

で同一のひずみレベルで測定すれば、測定された弾性的

変形特性には殆ど差がない 12)。これは、図-14 に示すよ
うに微小ひずみレベルでの剛性に対するひずみ速度の影

響は小さく、また繰返し載荷の影響も小さいからである。

なお、図-14には超音波パルス法と共振法土質試験で測
定したコンクリートとモルタルの微小ひずみでのヤング

率 Evが示してある。超音波パルス法で測定したコンク

リートの Evだけが、静的試験の測定値よりもかなり高
い。これは、パルス波長がコンクリート内の非一様性と

比較して小さすぎていて、粗骨材の高い剛性を反映しす

ぎているためと思われる。 

図-15は、東京湾横断道路を含む多くの建設プロジェ
クトで得られた「原位置せん断弾性波速度から求めた弾
性せん断剛性率 Gf」と「不攪乱試料を用いて供試体側

面で軸ひずみを精密に測定した三軸圧縮試験から求めた

微小ひずみレベルでのせん断剛性率Ｇ0」の比較である。
ロータリーチューブ(RCT)サンプリングで得られた堆積
軟岩とセメント改良土の試料の一部は乱れの影響が大き

く、Ｇ0は Gfよりもかなり小さい。一方、掘削面から直
接採取した試料のＧ0は Gfと全体的にほぼ一致している。 
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a)セメント改良補強土橋台
（新形式）

b)逆Ｔ式橋台
（従来形式）

a)セメント改良補強土橋台
（新形式）

b)逆Ｔ式橋台
（従来形式）

図-16  セメント混合盛土からなる新形式橋台と従

来式橋台の比較 15,16) 
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図-17 セメント混合土盛土からなる橋台の段階施

工（数字は施工順序を表す）15, 16) 
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図-18  高田のセメント改良混合礫橋台に用いた良配

合の礫質土と他の礫質土の粒度分布 17)  
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図-19  礫質土の締固め曲線 17)：a)千葉礫; b)九州礫 
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図-20セメント混合した千葉礫の三軸圧縮試験結果 5,6) 

 

以上示したように、セメント改良土においても弾性的

剛性は工学的に重要な物性であり、原位置の値の測定に
は原位置せん断弾性波速度が最も有効である。室内では、

軸ひずみと偏差応力を正確に測定した三軸試験を実施す

るのが最も有効な方法である。 

(5) 最適含水比で締固めたセメント改良土  
多くの土木構造物での内部圧縮応力は、通常のコンク

リートの圧縮強度よりもはるかに小さい。明石海峡大橋
のピア基礎でも平均接地圧は 1.5 MPaを超えない。橋台
に作用する桁荷重も、通常は 1.0 MPaを超えない。従っ
て、圧縮強度がコンクリートの 1/10 程度であるセメン
ト改良土を主体とした永久重要土木構造物を建設できる

場合がある。その例が、九州新幹線の高田に 2003 年に
建設された新形式の橋台である（図-16a, 17）。 
図-18に、盛土材（九州礫）の粒度分布を示す。従来
形式の橋台（図-16b）では、常時と地震時に盛土から鉄
筋コンクリート擁壁構造物に土圧が作用するが、新形式
の橋台では常時でも地震時でもセメント混合礫質土を締

固めた盛土が「自立できない薄い鉄筋コンクリート擁壁

構造物（パラペット）」を水平方向に保持する。 
 

図-19に示すように、セメント重量比 aw= 2.5 %程度の
セメント混合では締固め特性は変化しない。また、図-
20, 21 に示すように、最適含水比に近い含水比で締固め
た時の CD三軸圧縮強度は締固め密度によって極端に変
化する。更に、図-22は未改良とセメント混合砂礫のCD
三軸圧縮強度と拘束圧の関係である。この結果と残留強

度の同様な結果にモールクーロンの破壊規準を当てはめ
ると、表-1に示す結果が得られる。 
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図-21  セメント混合が無い砂礫土とセメント混合礫質

土の圧縮強度と締固め乾燥密度の関係 17) 
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図-22 セメント混合無しの砂礫土とセメント混合礫

質土のピーク強度と拘束圧の関係 17) 
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図-23  三軸圧縮試験を行ったセメント混合供試体の締

固め特性(aw = 2.5 %) 18,19) 
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図-24  異なる含水比と締固めエネルギーで締固めた試

料の三軸圧縮強度（拘束圧σc’= 20 kPa ） 18,19) 

表-1  未改良とセメント混合礫のピーク及び残留強度 
ピーク強度 残留強度 砂礫名とセメン

ト改良の有無 f ’（度） c’ (kPa) f ’（度） c’ 

未改良 58.1 44.7 49.2 0 九

州 改良 68.4 614 61.8 0 

未改良 48.9 38.4 48.9 0 千

葉 改良 57.4 132 55.9 0 

 

何れの礫でも、セメント混合によって c’が増加するとと
もに 'ϕ も増加している（図-8でのケース 1）。これは、
セメント混合によって砂礫粒子の回転が抑制されて構造

的に強化されるためと思われる。 
また、セメント混合した砂礫土も最適含水比で締固め
ると締固め密度が極大になる（図-19）。図-23は、図-18
に示す剪頭粒度の九州礫と千葉礫のセメント混合試料

（aw= 2.5%）の締固め曲線であり、図-24は CD三軸圧縮
試験（s’c= 20kPa）でのピーク強度と締固め含水比の関
係である。圧縮強度は、最適含水比において締固め密度

にも増して明確な極大値を示している。また、図-23, 24
から分かるように、異なる含水比で同一の締固め密度に

なるように供試体を作成しても、最適含水比付近で圧縮

強度は極大値を示す。 

ピーク強度は最適含水比で明確な極大値を示す理由と
して、次の三つの要因が考えられる。 
1) 砂礫の粒子構造は、乾燥密度が大きいほど安定する。 
2) 同一の awに対して、セメント混合砂礫の乾燥密度

dρ が大きいほど、セメント改良土単位体積あたり
のセメント量が大きくなる。更に大きな率で、空隙

の単位体積あたりのセメント量が大きくなり、粒子
間がセメント固化によってより有効に結合される。 

3) 含水比が小さいほどセメント改良土単位体積あたり
のセメントペーストの量は減少する。空隙の単位体
積あたりのセメント量は更に鋭く減少する。このた

め、粒子間のセメント固化による結合度が低下する。

一方、含水比が高いほどセメントペースト自体の水
セメント比が増加して強度が低下する。最適含水比

あたりで、この二つの要因がバランスする。 
以上示したように、地下水位より上でセメント改良土盛
土を建設する場合は、通常の未改良土の場合と同様に締

固め管理が非常に重要である。この結果に基づいて、

図-16に示す現場の盛土施工では最適含水比で締固めた。 
 

(6)材令の影響 
  通常のコンクリートでは、材令が1年を超えると強度の
増加がほとんど無い20,21)。セメント改良土の通常の設計
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図-25  深層混合粘性土地盤での圧縮強度の長期変化 22) 
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図-26 締固めたセメント混合貧配合砂質土の材令に

よる一軸圧縮強度の増加 23) 

a) 大気圧下湿潤養生材令 tc（日）

一
軸
圧
縮
強
度

, q
u

(k
gf

/c
m

2 )

セメント混合まさ土
（10下関）(自然含水比=10.8 %)

セメント添加率, aw =
(セメント重量)/(土粒子重量)

= 8 ％ 6 ％

2 ％

4 ％

材令１０年１年

大気圧下湿潤養生材令 tc（日）

一
軸
圧
縮
強
度

, q
u

(k
gf

/c
m

2 )

セメント混合まさ土
（10下関）(自然含水比=10.8 %)

セメント添加率, aw =
(セメント重量)/(土粒子重量)

= 8 ％ 6 ％

2 ％

4 ％

材令１０年１年

 

b) 大気圧下湿潤養生材令 tc（日）

7日
強
度
で
除
し
た
一
軸
圧
縮
強
度

, q
u/
(q

u)
7

セメント混合まさ土
（10下関）(自然含水比=10.8 %)

セメント添加率, 
aw = 8 ％

6 ％

2 ％

4 ％

材令１０年

材令１０年１年

大気圧下湿潤養生材令 tc（日）

7日
強
度
で
除
し
た
一
軸
圧
縮
強
度

, q
u/
(q

u)
7

セメント混合まさ土
（10下関）(自然含水比=10.8 %)

セメント添加率, 
aw = 8 ％

6 ％

2 ％

4 ％

材令１０年

材令１０年１年

 

図-27 自然含水比で突き固めたセメント混合まさ砂

の圧縮強度～材令関係に及ぼす養生条件の影響
24,25)（礫分 29.7%, 砂分 59.3%, 細粒分 11.0;NP); a)測

定圧縮強度; b)正規化した圧縮強度  

  
でも、コンクリート工学に倣って強度が材令に対して比

較的安定してくる材令28日での強度を設計強度として採
用することが多い。図-25に、深層混合処理粘性土地盤
から施工後93日と20年後採取した不攪乱試料の一軸圧縮
強度quのまとめを示す。図には、他の同様な調査結果も

示す。材令が1年以上たった後でも、強度が2倍程度増加
している。締固めたセメント混合砂礫土も、通常地下水

位より上に位置していて湿潤状態にあれば、材令が28日
を越えても強度は確実に増加し続ける。図-26に、最適
含水比で締固めたセメント混合貧配合砂質土を密封湿潤

養生した場合でのquの材令による増加を示す。材令が1
年を越えても、quが著しく増加している。図-27は、自然
含水比（10.8%）で突き固めたセメント混合まさ砂のqu

と10年に至る材令の関係である。材令1年を越えても5年
程度までは確実に材令とともに増加している。 
セメント改良土がこのように長期に亘って強度が増加

しつづける理由は、不明である。 
 
(7)粘性と年代効果 

セメント改良土の剛性はコンクリートの 1/10 程度で
あり、持続載荷や交通荷重のような長期繰返し載荷によ

って大きな残留ひずみが発生する可能性が危惧される。
しかし、実際はそのようなことはないと思われる。図-
28 に、CD三軸圧縮試験の途中で 37 日間排水持続載荷
した後繰返し載荷と行い次に単調載荷を再開した結果と、
異なる期間初期養生した後に連続的に CD三軸圧縮試験
を行った結果を比較している。排水持続載荷では粘性の

ためにクリープ変形するが、セメントの水和反応による
硬化・強化のため、短時間経過後にクリープ変形はほぼ

完全に停止する。次に一定のひずみ速度で繰返し載荷を

加えて次に単調載荷を再開すると、非常に大きな応力範
囲で弾性的な変形特性を示す。このことから、このよう

なセメント改良礫質土盛土は、建設後一定の期間が経過

した後は列車荷重等の交通荷重に対して弾性変形しか示
さないことが予測できる。 
 上に示したように、セメント改良土はコンクリートと

同様に、(1)セメント水和反応による正の年代効果
(positive ageing)と(2)材料粘性(material viscosity)による載荷速
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表-2 時間効果の構成と定義 27,28) 

載荷速度効果（loading rate effect):
応力ひずみ関係に対するひずみ速度の影響、
クリープ変形、応力緩和現象等

・粘性（viscosity)
・非可逆ひずみ速度（現在の応力状態・載荷履歴等も影
響パラメータ）

見かけの年代効果1)

・セメンテイション等によるいわゆる時間経過にともなう
構造化、あるいは風化等による非構造化
・原点が客観的に定義できる時間（いわゆる材令）か、時
間的に変化する物理的現象を直接表現した指標

真の年代効果

年代効果(ageing)時
間
効
果

基本メカニズムと基本パラメータ現象

載荷速度効果（loading rate effect):
応力ひずみ関係に対するひずみ速度の影響、
クリープ変形、応力緩和現象等

・粘性（viscosity)
・非可逆ひずみ速度（現在の応力状態・載荷履歴等も影
響パラメータ）

見かけの年代効果1)

・セメンテイション等によるいわゆる時間経過にともなう
構造化、あるいは風化等による非構造化
・原点が客観的に定義できる時間（いわゆる材令）か、時
間的に変化する物理的現象を直接表現した指標

真の年代効果

年代効果(ageing)時
間
効
果

基本メカニズムと基本パラメータ現象

1) 持続載荷後の単調載荷において、粘性によって高剛性の応力ひずみ関係が観察される現象。
従って、本来の年代効果とは区別される。  
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図 -28  締固めたセメント混合剪頭粒度千葉礫

（aw=2.5%, w= 8.75 %, ?d= 2.0 g/cm3)）の排水三軸圧縮

試験（σc’= 19.8 kPa）における偏差応力での養生に

よる 応力～ひずみ関係の変化 26) 

 

度効果(loading rate effect)の二種類の時間効果を受ける
（表-2）。前者は「材令=原点が定義された時間」の関
数であり、後者は非弾性（あるいは粘弾性、あるいは非

可逆ひずみ）の速度の関数であり、この区別は厳密に行
う必要がある。特に、後者を「一般的な時間」の関数と

している構成式には客観性がない。 
図-29に模式的に示すように、様々な載荷履歴の三軸
圧縮試験で得られる応力～ひずみ関係は、粘性・年代効

果の有無と粘性と年代効果の相互干渉の有無によって変

化する。図-28に示すtestJA003での挙動は、図-29c)ないし
d)に示す載荷履歴(3)に対する挙動である。即ち、一定ひ
ずみ速度での単調載荷を再開した時の高剛性を示す応力

範囲は、持続載荷中のクリープ変形と年代効果の進展に
よって大きくなっている。 
図-30は、上記の確認のために行ったCD三軸圧縮試験

の様々な応力経路を示している。図-31は、異なる偏差
応力で排水持続載荷を行った実験のまとめであり、図-
29d)に示す挙動が確認できる。図-29に示す応力履歴(5)は
低いひずみ速度で長期に亘って行う特殊な単調載荷実験
であり、その実際のCD三軸圧縮試験が図-30でのNo.11と

No.12である。図-32に示すように、実際の挙動は図-29d)
のケースであり、年代効果と粘性の間には無視できない
相互干渉がある。 
 一定の応力状態で排水持続載荷すると、その応力状態

の周辺に「一定のひずみ速度で単調載荷を再開した時に
非常に高い剛性を示す大きな応力範囲」が発達するが、

この現象はセメント混合した軟弱粘性土でも生じる。

図-33に示す実験では、応力点Ａで一週間排水持続載荷
している。その後、

3'σ 一定と 3 1' / 'K σ σ= 一定で
1'σ

を増加、及び
1'σ 一定で 3'σ を増加する応力経路に沿っ

て一定ひずみ速度で単調載荷を行った所、図-33aでタイ
プ2と呼ぶ降伏曲線が形成されている。原点（有効拘束
圧ゼロ）で長期（一週間）に一定含水比で養生すること

により形成されたのがタイプ1の降伏曲線である。 
 以上示した実験結果から、セメント改良土の変形強度

特性を正確に予測するためには、表-2に示す２種類の時
間効果を正確に考慮する必要があることが分かる。現在
までの研究によると、図-34に示す枠組みで構成式を構
築する必要がある27,28)。この非線形三要素モデルの三つ

の要素は、全て非線形である。即ち、 
1) 亜弾性要素では、弾性ひずみ増分に対して定義され
た弾性係数が現在の応力状態の関数である。 

2) 非粘性応力要素は、非線形な「非粘性応力成分 fσ
～非可逆ひずみ irε 関係」を表す。 

3) 粘性応力要素は、非線形な粘性応力成分 vσ を表す。 
粘性に関しては、単調載荷の場合、 vσ は現在の irε とそ
の速度 irε& の関数である場合（isotach粘性）と、ある時点
で発生した増分 vdσ はその後の irε の増加に従って減衰
し現在の vσ は減衰した vdσ を積分することによって得
られる場合（TESRA粘性）がある。さらに正の年代効
果によって、 fσ ～ irε 関係における降伏応力 [ ]f

yσ が
irε の増加と時間の増加によって増加する。 
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b)年代効果が無い弾粘塑性モデル
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図-29 異なる応力履歴に対する異なる構成モデルの異

なる応答 27,28) 
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図-30 養生中の応力状態の影響を調べるための三軸

圧縮試験での様々な載荷履歴 26) 
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図-31 異なる応力レベルで持続載荷した場合のピー

ク前の応力ひずみ関係 

図-35に、貧配合砂 (Gs= 2.80, Uc= 3.0, Dmax= 2 mm)のセメ

ント混合(aw= 4.36 %)して含水比w= 22.5 %で乾燥密度
dρ = 

1.23–1.24 g/cm3 に締固めて11日間大気圧で等含水比養生
した三つの供試体のCD三軸圧縮試験（ 'cσ = 200kPa、

aε& = 0.03 %/min）の結果を示す。試験A11APSC、

C11APSCでは三軸圧縮試験開始前に20時間等方圧密して
いるが、試験Cc11APSCでは92時間等方圧密している。
さらに、試験A11APSCでは単調載荷の途中で72時間排水
持続載荷している。この実験結果（特に、クリープ変形
と単調載荷載荷直後の応力～ひずみ関係）は、TESRA
粘性を想定した非線形三要素モデルによって精度良くシ

ミュレイションされている。この構成モデルは、原理的
にはコンクリートにも適用できると考えている。 

 
３．盛土材としての破砕コンクリート 
破砕コンクリート材は、次の三つの理由のために、自

然の粒度調整砕石よりも変形強度特性が劣ると想定され

ている。このためか、特に高い強度・剛性を必要せず詳
細に変形強度特性を評価する必要がない道路の路盤材等
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図-32  非常に低いひずみ速度での単調載荷における応

力ひずみ関係 26) 
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図-33 図-9に示すセメント改良粘性土で低圧での降

伏特性 8,9):a) 有効応力経路; b)偏差応力～軸ひずみ

関係; c)有効平均主応力～体積ひずみ関係 

の二次的な盛土材として広く用いられている。 
1) 破砕コンクリートをコンクリートの再生骨材とし
て用いると図-36 のＣのようになるため、破砕処理
度が悪い破砕コンクリートほど品質が劣った再生

骨材として位置づけられている。 
2) 破砕コンクリート材の締固め乾燥密度は、同様な
粒度分布を持つ粒度調整砕石のような良質の自然

盛土材料よりも小さい（データは後に示す）。 
3) 砂礫粒子の表面にモルタルが付着しているために、
締固めていないと硬い強い砂礫粒子が直接噛み合

えず、粒子破砕性が高い砂礫のように低い剛性と
低い強度を示し、またせん断変形に伴い高い体積

収縮性を示す（図-37）。 
しかし、以下で示すように破砕コンクリート材を良く締
固めれば、上記の三つ理由は成り立たない。 
まず、2種類の典型的な破砕コンクリート材（図-38）
の変形強度特性を検討した。まず、全体的に締固め乾燥
密度は低く（図-39）、また締固め時の粒子破砕性が高
いことから、低品質な盛土材と言う印象を与える。この

破砕コンクリートと粒子形状、粒子の構成、粒度の組み
合わせが異なるa)粒度調整砕石：10 mm以上の粒径分を
取り除いた剪頭千葉礫（砂岩砕石）と剪頭九州礫; b)豊
浦砂; c)貧配合と良配合のガラスビーズと変形強度特性
を比較した（図-40）。破砕コンクリートと粒度調整砕
石の三軸圧縮供試体（高さ 20cm, 直径 10 cm）は、締固
めエネルギーE1= 2.48Nm/cm3でそれぞれの最適含水比で
締固めた。空気乾燥状態の豊浦砂とガラスビーズは、空

中落下法で密に作成した。図-41に示す CD三軸圧縮試
験（ 'cσ = 20 kPa）の結果を見ると、球であるガラスビ
ーズは良配合であっても非常に弱い。また、粒径が角張

っていても貧配合の豊浦砂もかなり弱い。これに対して、
粒型が角張っていて良配合である粒度調整砕石（剪頭千

葉礫・九州礫）と破砕コンクリート材RREAは非常に
強い（表-3参照）。これは、図-37に模式的に示すよう
に、破砕コンクリート材を良く締固めれば、硬くて強い

砂礫粒子同士が接触するため、モルタルの存在が強度の

発揮に悪影響を及ぼさないためと思われる。上記の結果
は、20 kPaよりも大きい拘束圧 'cσ でも成り立っている
（図-42）。 
上記のことを、図-38に示すようにほぼ同じ粒度分布
特性を持つ破砕コンクリート（REPA）と粒度調整砕石
（剪頭千葉礫A）を用いて更に詳細に検討した。図-43
に示すように、最大乾燥密度 max( )dρ は同一の締固め条
件では破砕コンクリート（REPA）の方が剪頭千葉礫A
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図-34  年代効果を考慮した非線形三要素モデル 27,28) 
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図-35 セメント混合砂のせん断応力作用下での養生の

影響の年代効果を考慮した非線形三要素モデルに

よるシミュレイション 27, 28) 
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図-36 破砕コンクリートの骨材周りのモルタル除去

率とそれを骨材として用いたコンクリートの一軸

圧縮強度及び盛土材としての排水三軸圧縮強度の

関係の模式図 
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図-37 破砕コンクリートの砂礫粒子間接点の状態の

模式図 
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図-38 排水三軸圧縮試験を行った破砕コンクリート

を含む様々な粒状体の粒度分布曲線 29, 30)  
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図-39 三軸圧縮試験を行った破砕コンクリートの; 

a)締固めエネルギーE= 2.483MN-m/m3に対する締

固め特性と b)締固めによる破砕 4) 

よりも遥かに小さい。図-44に、三つの異なったエネル
ギーを用いて最適含水比付近の含水比で締固めた試料の

CD三軸圧縮試験（ 'cσ = 30 kPa）で得られた応力～ひず
み曲線を示す。同一の締固めエネルギーでの圧縮強度は、

破砕コンクリート材の方が粒度調整砕石よりも大きい。

また、粒度調整砕石では締固めエネルギーが増加すると
載荷初期の剛性が殆ど増加しないか、むしろ低下する傾

向さえある。この現象は、破砕コンクリート材では生じ

ていない。これは、破砕コンクリート材のコアである砂
礫粒子間の接点は、良く締固めるとモルタルが存在して

いるために安定しているためかもしれない。 
図-45,  46に、圧縮強度qmax及びヤング率E50と締固め
後の乾燥密度 dρ 及び間隙比の関係を示す。qmaxとE50の
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図-40 排水三軸圧縮試験を行った様々な粒状体の粒子
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図-41 破砕コンクリートを含む異なった粒状体の排水

三軸圧縮試験 29, 30): a)応力ひずみ関係全体; b)小ひず

みでの応力ひずみ関係 

 

表-3  排水三軸圧縮試験（σc’= 20 kPa)を行った様々な粒

状体の実験条件と実験結果 29,30,) 
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図-42 締固めエネルギーE= 2.48 MN-m/m3を用いて最

適含水比で締固めた破砕コンクリートRREAの排

水三軸圧縮試験における圧縮強度・残留強度・剛

性と拘束圧の関係 29, 30) 

 

値のwの変化に対する変化率は、破砕コンクリート材
の方が粒度調整砕石よりも鈍い。このことは、破砕コン

クリートの方が盛土材として扱いやすいことを示してい
る。また、破砕コンクリートは締固め後の dρ が小さく

て間隙比が大きくても、粒度調整砕石と同等あるいはそ
れ以上の強度と剛性を発揮できることが分かる。また、

破砕コンクリート材は、qmaxと E50が締固め乾燥密度 dρ
の変化に対して非常に敏感である。従って、破砕コンク
リート材の締固め工事では、撒出し厚をできるだけ小さ

くして締固めエネルギーをできるだけ大きくすることに

より dρ を大きくすることが重要である。 
実際の盛土工事での締固め管理は、締固め度 Dc=「締
固め乾燥密度 dρ 」/「所定の締固めエネルギーに対する
最大乾燥密度 max( )dρ 」に基づいて行うことが多い。図-
47a に、異なるエネルギーで締固められた試料の圧縮強
度 qmaxに及ぼす Dcの影響を示す。また、図-48aに qmaxと

締固めエネルギーの関係を示す。この図で、同一の締固
めエネルギーでの qmaxの値のばらつきは、締固め時の含

水比が異なるためである。これらの図から、締固めエネ

ルギーが高いほど、同一の締固めエネルギーに対する
qmaxは、破砕コンクリート材の方が粒度調整砕石よりも

大きくなることが分かる。また、破砕コンクリート材の

Dc=  90%の時のqmaxはDc= 100%の時の値のわずか 30 %程
度しかなく、Dc= 90%以下では粒度調整砕石の qmaxより

も小さくなる。この傾向は、ヤング率 E50でも見られる

（図-47b、48b）。以上のことから、破砕コンクリート
材を盛土材として用いる場合は、Dcを最低 95 ％程度以
上とするのが合理的であると思われる。 
 なお、通常のプラントでは破砕コンクリートの最大径
は37.5mmである。別途行った直径30 cm高さ60cmの供試
体を用いた大型三軸圧縮試験によると、この破砕コンク

リートの変形強度特性は、上に示した粒径19 mm以上の
粒子を取り除いた剪頭粒度の破砕コンクリートのものと
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図-43 破砕コンクリート REPAと剪頭千葉礫 Aの異

なる締固めエネルギーに対する締固め曲線 29) 
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図-44 最適含水比で締固められた破砕コンクリート

REPAと剪頭千葉礫Aの変形強度特性に及ぼす

締固めエネルギーの影響 29); a)応力ひずみ関係全

体; b)小ひずみでの応力ひずみ関係 
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図-45 異なるエネルギー・含水比で締固めた破砕コ

ンクリート REPAと剪頭千葉礫 Aの; a)圧縮強度

～乾燥密度関係; b)ヤング率～乾燥密度関係 29) 
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図-46 異なるエネルギーで締固められた破砕コンク

リート REPAと剪頭千葉礫Aの; a)圧縮強度～間

隙比関係; b)ヤング率～間隙比関係 29) 

大差がない31)。また、良く締固めることにより持続載荷
や繰返し載荷によって生じる残留ひずみを激減できる。 
以上示したように、破砕コンクリート材は良く締固め

ても乾燥密度は大きくならず間隙比は小さくならないが、
良く締固めれば従来の最良の盛土材と同等の変形強度特

性を示し第一級の盛土材料となる。 

 
４．ジオテキスタイル補強土構造物 
 安定した自然地盤上に盛土を構築して、上部構造物や

荷重を支えることは古来から行われている基本技術であ
るが、人工的に地盤を構築することであるから、その変

形、崩壊に関する安定性の確保が重要となる。盛土構造
物には、自重あるいは供用荷重による有害な変形、沈下、
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図-47 異なるエネルギー・含水比で締固めた破砕

コンクリート REPAと剪頭千葉礫 A; a)圧縮強度

～締固め度関係; b)ヤング率～締固め度関係 29) 
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図-48 破砕コンクリート REPA と剪頭千葉礫 A; a)

圧縮強度～締固めエネルギー関係; b)ヤング率～

締固めエネルギー関係 29) 

破壊を起こさないこと、降雨や地震時に安定性を保つこ

となどの性能が求められる。また、盛土端部においては、
急勾配の法面、あるいは鉛直な壁面を安定に構築できれ

ば、土工量を減らすとともに、土地を有効利用すること

ができる。このような性能・形態を実現するために、地
盤の内部に棒状あるいは面状の補強材を埋め込み表面に、

盛土斜面には法面工・壁面工を設置することで機械的に

構造物の安定化を図る補強土技術がある。図-49 は，盛
土法面や擁壁の補強法の模式図である。盛土建設の過程

で，所定の厚さの土層を転圧して、その表面に補強材を

敷設して構築していく。補強材には，ジオテキスタイル
または鋼製の棒状・ストリップ状の補強材が使われる。 

 

a) 補強材

鋼製枠または
土のうなど巻込み

 

b) 

コンクリートパネル
または一体型壁面

補強材  

図-49 a) 盛土法面の補強; b) 擁壁の補強 
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圧縮変形
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すべりに
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（平均応力増分Δσ 3）

Ａ

Ｂ
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図-50 引張り補強土の原理 
 

 土構造物の内部に強度・剛性の高い補強材を配置した

場合，土が変形すると土と補強材表面との摩擦によって
補強材が変形してその内部に応力が発生する。ほとんど

の場合，曲げ・せん断剛性が比較的小さく主に補強材の

軸方向の引張り応力が働く引張り補強材が使用される。
その引張り応力の復元力が土に伝わり，周囲の土には補

強材の軸方向に圧縮力（拘束圧）が加わる。このような

メカニズムによって，土構造物の変形やすべり線に沿っ
た変位が抑えられる。従って，土構造物がいくらかでも

変形して補強材に引張り応力が生じることが前提であり，

土の引張りひずみが最大となる方向に補強材を入れるの
が効果的である。ただし，補強盛土の場合，補強材を斜
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めに敷設することは施工上難しいため，通常は水平に敷

設される。 
 例えば、図-50 のような補強盛土において、鉛直圧縮
応力がかかるＡの部分では盛土材は鉛直方向に圧縮され、

そのポアソン比に応じて水平方向に拡がり、盛土材と補
強材との摩擦により補強材も一緒に伸びて張力が発生し、

その反作用で盛土材の変形を拘束する。この過程での盛

土応力状態は次のようになる。一般に、盛土材に水平拘
束圧 s３ が加わっているときに、その盛土材が耐えられ

る鉛直圧縮力 s１ の最大値（圧縮強度）は、真の粘着力

がない場合、内部摩擦係数 f ’として、 
  s１＝s３・（1+ sinf’）／（1- sinf’）= Kp       (2) 
である。盛土材に水平方向の圧縮応力として加わるので、

水平圧縮拘束圧 s3が増加する。補強材張力の反作用は
一様ではなので平均増分を ? s３とすると、上式より土の
強度は ?s１＝?s３・Kpだけ増加する。例えば、f’= 35度
であれば Kp = 3.7となり、盛土材の鉛直圧縮強度は、補
強材の張力による拘束圧増分の 3.7 倍も増加するので、
非常に効率よく盛土を補強していることになる。 

 次に、補強材を通過する仮想すべり線（正確にはせん
断層）が生じようとした場合を考える。せん断層は盛土

材の中でひずみが非常に集中する領域であるから、それ

が発生しようとすると、そこに敷設されている補強材に
も非常に大きな曲げ・せん断および伸び変形が生じよう

として、大きな張力が発生する。この張力の反作用が、

せん断層周辺の盛土領域を補強する。例えば、図 50で
Ｂの部分で補強材を通過してせん断層が生じようとして

いるとする。無補強の場合は、盛土の自重と作用外荷重

によって、このせん断層に沿って土塊をすべらせるせん
断応力 twと直応力 scが生じ、これを土のせん断抵抗応

力 t mobが支える。t mobの上限（せん断強度）は、真の粘

着力がない場合、t f ＝sc tanf’である。ここに補強材があ
れば、せん断層に対して補強材方向に張力に等しい圧縮

力Ｔがかかる。せん断層の法線方向と補強材との角度を

? として、このＴをせん断層に垂直な力Ｔcos? と平行な
力Ｔsin? とに分解して考える。これらの力は一様な分布
ではないものの、せん断層におけるせん断抵抗応力と鉛

直応力として働くので、その平均値の増分をそれぞれ
? t と ?sｃとする。?t は、せん断応力 twに直接抵抗する。

また、?scはすべり線上の直応力 scに加わるので、土の

せん断強度が ?sc tanf’だけ増加する。合計でせん断層で
のせん断強度は、t f＋?t f＝? t＋（sc＋?sc）tanf’となり、
補強によるせん断強度の増分は、? t f＝? t＋?sctanf’であ
る。これが、せん断層を通過する補強材がせん断層に沿
う破壊を抑えるメカニズムである。 
補強盛土を用いて、橋梁の橋台のように、より重要な

上部構造物を支える試みも進められている。盛土上に直

接小橋台を設置して、長大な橋桁を支持する場合には、

設置時の即時沈下だけでなく、長期にわたる繰返し荷重

による累積沈下の抑制も課題となる。筆者らは，より大

きな集中荷重（死荷重並びに活荷重）でも盛土の即時・

残留沈下が抜本的に小さくなることを目的に、プレロー

ディド・プレストレス工法（以降，PLPS 工法）を提案

した。この工法では、盛土内に鉛直緊張材を配置して一

時的な荷重履歴（プレロード）を与え、十分に塑性沈下

を生じさせた上で半分程度の荷重を除荷して、残りの荷

重を長期的に緊張荷重（プレストレス）として保持する。 

a)  

b)  

図-51  PLPS 補強土橋脚 32): a)橋脚P1の位置図; b)詳細 

 

図-52 PLPS補強土橋脚の動態計測結果 32) 

 

図-51, 52に、本工法が初めて適用されたＪＲ九州篠栗
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線の馬出橋梁の構造図と、緊張力と沈下量の長期計測結

果を示す。緊張力の時刻歴から、橋脚構築後にプレロー

ドを作用させ，その後プレストレス状態で荷重保持した

状況が確認できる。この橋梁は、仮線ではあるが約４年

間にわたり営業線として使用された。桁を設置して供用

中に生じた残留変形量は、わずか 1mm弱（0.25mm/年）

である。列車通過時の盛土の圧縮量は、盛土高さに対し

て僅か 1×10-5（0.03mm）程度の盛土の弾性範囲に収まっ

ており、このため残留変形が生じなかった。 これは、

盛土でもあってもＲＣ橋台なみの優れた変形性能である。

また，RC橋台と比べて基礎が地盤改良などの簡便な処

理で済むことから，大幅なコストダウンが可能であるこ

とが確認された。 
 

５．結論 
 土にセメントを混合するセメント改良土工法を概観し、

セメント改良土とコンクリートの変形強度特性の類似点

と相違点を示した。セメント改良土の変形強度特性に対
する影響要因して、セメント量に加えて、有効拘束圧、

飽和している場合は排水条件、締固め後の乾燥密度が重

要である。また、セメント改良土の材令による強度増加
は、通常のコンクリートよりも長期に継続する。セメン

ト改良土の長期残留変形の予測には、材令と粘性及び両

者の相互作用を適切に考慮する必要がある。また、破砕
コンクリートは良く締固めた場合は良質の盛土材となる。 

ジオテキスタイルで引張り補強された盛土は、プレロ

ード・プレストレス工法を用いることにより、橋台・橋
脚など変形に対する条件が厳しい重要構造物となりうる。 
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COMPOSITE GEOMATERIALS AND SOIL STRUCTURES IN GROUND 

IMPROVEMENT TECHNOLOGIES 
 
 

Fumio TATSUOKA and Taro UCHIMURA 
 

   Different cement-mixing methods developed to improve the strength and deformation properties of soil 
are reviewed. The composition as well as the strength and deformation properties of cement-mixed soil 
are compared with concrete. Several factors that are essential for cement-mixed soil while usully not 
considered in concrete engineering are discussed, which include effective confining pressure; drained 
conditions when saturated; and compacted dry density when compacted. The viscosity and ageing as well 
as their coupling, which affect significantly the long-term stress-strain behaviour, are defined. Typical 
triaxial compression tests on compacted cement-mixed gravel showing the above are presented.  

The principles of soil reinforcing using tensile reinforcement are described. It is shown that geotextile-
reinforced soil structures can become important permanent soil structures allowing limited deformation, 
such as bridge abutments and piers, when made stable and stiff by means of pre-loading and prestressing 
technology. 


