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The seismic bearing capacity factors of spread foundations on sloping ground have been 
theoretically investigated. The pseudo-static approach was used, and the seismic forces 
consisted of a horizontal load applied to the foundation and the inertia of the soil mass. The 
upper-bound method of limit analysis was also used. A non-symmetrical failure mechanism 
was proposed. The mechanism was composed of a triangular active wedge, a logarithmic 
spiral shear zone and a passive wedge. The case of embedded foundations on sloping ground 
was considered. The shear transfer coefficient was introduced to calculate the seismic bearing 
capacity of spread foundations with variable shear transfer. The validity of the results from the 
present analysis was confirmed by comparing with other investigators’ results. Finally, the 
lowest upper-bound solutions of the seismic bearing capacity factors were presented in the 
form of design charts for practical use. The seismic bearing factors reduce considerably with 
the increase of horizontal seismic coefficient. In addition, the magnitudes of bearing capacity 
factors decrease further with the increase of ground inclination. 
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1．はじめに 
 
 我が国は一般的に平地が少なく，斜面が多く，斜面地盤

あるいは斜面近傍に直接基礎を設置しなければならない

事例が少なくない．また，2003年以降，新潟県中越地震，
福岡県西方沖地震をはじめとする震度 6 以上の地震が日
本各地で発生しており，日本列島は本格的な地震活動期に

入ったと考えられる．震度4程度の地震はかなり頻繁に発
生している．これらの地震においても，建物の被害はそれ

ほど大きくないにも関わらず，支持地盤が崩れたり，沈ん

だりする被害が多く観察された．これらの事は地震時支持

力を検討する必要性があることを示唆するものと考えら

れる．地盤の地震時支持力に関する研究は 1990年代にな
り，静的解析法である震度法に基づき，土塊に対しても慣

性力を考慮することにより，活発に見られ始めた．水平地

盤上での基礎の地震時支持力に関しては，基礎に作用する

荷重の傾斜のみが考慮され，地盤が受ける慣性力の影響は

一般に小さいことから工学的には無視しても差し支えな

いとされている 1)．また，斜面地盤あるいは斜面肩近傍の

直接基礎の地震時支持力に関しては水平地盤と異なり，斜

面勾配の影響も新たに加わるため，あまり明らかにされて

いない．山本 2)はこれまで，斜面上あるいは斜面肩近傍の

直接基礎の地震時支持力特性を検討するために，震度法と

上界法に基づいて，主働くさび領域が3角形，過渡せん断
領域が対数螺旋または円弧，受働領域が4角形の3つの連
続的な領域から構成されるシンプルな破壊メカニズムを

提案した．そして，各々の地震時支持力式を導き，種々の

地盤条件と斜面形状に対して，常時並びに地震時の極限支

持力を算出した．解析結果の妥当性を検証するために，既

往の研究結果との比較・検討を行い，解析結果を設計チャ

ートの形でまとめた．しかし，斜面近傍上の（斜面肩幅が

ある）直接基礎で根入れ深さがないケースを主な対象とし，

最終的な極限支持力値のみを提供している．ゆえに，斜面

地盤も含め，種々の地盤条件に対する地震時支持力係数

NcE, NγEに関してはほとんど議論していない． 
 本論文では，上記の研究を受けて，根入れ深さの有無も

考慮した斜面肩幅がないケースである，斜面地盤における

直接基礎の地震時支持力特性を求めることを主な目的と

した．この場合，地震時支持力係数は斜面勾配に大きく影

響される．解析手法としては震度法と上界法に基づき，主

働くさび領域が3角形，過渡せん断領域が対数螺旋，受働
領域が5または4角形の3つの連続的な領域から構成され
るシンプルな破壊メカニズムを提案した．現在のところ，

上界法を用いて，斜面地盤における直接基礎の地震時支持

力係数を求めた研究はあまり見当たらない．次に，地震時

支持力式を導き，種々の地盤条件と斜面勾配に対して，地
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震時支持力係数を算出した．そして，本解析結果の妥当性

を検証するために，異なる解析手法を用いた既往の研究結

果との比較・検討を行った．さらに，実務での適用も考慮

し，本解析結果を設計チャートの形としてまとめた．また，

基礎底面に作用するせん断荷重は常に一定ではなく，基礎

構造の不確定性や他の要因によって増大したり，剥離の場

合は減少するとも考えられる．そこで，本研究では

Richards3)の議論を参考に，せん断荷重に関係するせん断伝

達係数 fを導入し，せん断荷重の影響も詳細に考察した． 
 
2．既往の研究 
 
 本論文が震度法と極限解析法の一つである上界法に基

づき，斜面地盤における直接基礎の地震時支持力特性を求

めることを目的としていることから，ここではそれらに関

連する近年の既存研究について述べるものとする．まず，

本論文と同一手法である上界法を用いた主な研究として，

Soubra4), 5)の研究を挙げる．Soubra4)は水平地盤の地震時支

持力に対して，Prandtl型の破壊メカニズムと同様に，主働，
過渡，受働の3つの連続的な領域で構成される片側のみの
破壊メカニズムを仮定し，地震時支持力係数NγE, NcE, NqE

を導いた．次に，Soubra5)はより小さいNγEを得るために，
過渡せん断領域も 3 角形剛体ブロックで表し，総じて 14
個の 3 角形剛体ブロック（28 個の角度パラメータに関し
て最小化演算が必要とされる）から構成されるmulti-block
メカニズムを提案した．そして，地震時支持力係数を導き，

設計チャートの形でまとめた．Khが小さい時には，Soubra4)

と比較して NγEはより小さい値が得られ，NcEはわずかに

大きめの値が得られている．しかし，Soubra4)と比較して

もメカニズムを規定するパラメータの数もかなり増え，地

震時支持力式と最小化演算がかなり煩雑となり，実務的観

点からはあまり良い手法とは言い難いと考えられる． 
斜面地盤における直接基礎の地震時支持力に焦点を当

てた主な研究としては年代順に， Kumar and Rao6), Kumar 
and Kumar7), Askari and Farzaneh8), Kumar and Ghosh9)などの

研究が挙げられる．Kumar and Rao6)は両側と片側のみから

成る2つの破壊メカニズムを仮定し，特性曲線法を用いて，
様々な内部摩擦角φと斜面勾配βに対する地震時支持力

係数を設計チャートの形で表した．両方の破壊メカニズム

ともに，他の解析手法からの解と比較してかなり控えめに

NγEを見積もることが示された．しかし，特性曲線法は正

解値との関係では下界値をとるが，一般的に不完全解であ

る．また，地盤と基礎との境界面に沿っての垂直応力に対

するせん断応力比( )xxy στ / が水平震度 Khに等しいなどの

新たな大きな仮定が加えられている．さらに，手法として

は差分計算を実行してすべり線網を組んでいくが，応力特

異点が多いとその周辺での取扱いが難しく，あまり実務的

とは言えない．Kumar and Kumar7)は極限釣合い法を用いて，

斜面地盤における直接基礎の地震時支持力係数を求めた．

水平地盤に対してのBudhu and Al-Karni10)の解析手法を拡

張し，主働，過渡，受働の3つの連続的な領域で構成され
る片側のみの破壊メカニズムを斜面地盤に対して提案し

た．メカニズムの特徴としては，過渡せん断領域を表す対

数螺旋領域を形成する焦点が基礎端ではないことが挙げ

られる．特性曲線法のように，地盤と基礎との境界面に沿

っての大きな仮定は必要とされず，実務的ではあるが，解

析における力の釣合いモデルの仮定により，解の値そのも

のやその特性が変わりやすい特徴を有する．彼らの論文中

においても，力の釣合いモデルの仮定により，同一手法で

あるBudhu and Al-Karni10)と比較して，解の傾向が異なって

くることが示されている．よって，種々の境界条件を考慮

する必要がある斜面地盤における直接基礎の地震時支持

力に対しては，それほど適用性があるとは言い難い．一方，

Askari and Farzaneh8)は上界法に基づき，斜面地盤または斜

面上の基礎の地震時支持力式を導き，地震時支持力特性を

評価した．1つずつの主働と受働くさび領域と2つのくさ
び領域間の過渡せん断領域（n個の3角形ブロックから成
る）から構成される破壊メカニズムを提案している．また，

Kumar and Ghosh9)は斜面地盤における根入れ深さを有す

る直接基礎の地震時支持力特性を求めるために，3角形ブ
ロック，対数螺旋領域，4角形ブロックの3つの領域から
構成される破壊メカニズムを上界法に基づいて提案した．

メカニズムの特徴としては，過渡せん断領域を表す対数螺

旋領域を形成する焦点が基礎端ではないことと，その対数

螺旋領域が500個以上の3角形剛体ブロックへと分割され
ることが挙げられる．破壊メカニズムは4つの独立したパ
ラメータで規定され，最小化演算が実施されている．支持

力式なども概略だけが述べられている．一般的に，破壊メ

カニズムを規定するパラメータの数を増加させているの

で，より小さいNγEは得ることはできるが，支持力式並び
に最小化演算はかなり複雑となり，解を得るのが容易であ

るとは言い難いと考えられる． 
 
3．解析手法 
 
 上界法並びにその利点と本解析手法の仮定は既存研究2)

にゆずり，ここでは省略するものとする．ここでは，解析

条件と上界法を用いた地震時支持力式の導出についての

み述べる． 
 

3．1  解析条件 
本論文で考慮した斜面地盤における直接基礎に関する

解析条件は地盤の内部摩擦角φを30, 40, 45°の3ケース，
基礎の根入れ深さDと基礎幅Bの比D/Bを0.0, 1.0の2ケ
ース，斜面勾配βを0, 5, 10, 15, 20, 25, 30°の7ケース，水
平震度Khは0.0, 0.1, 0.2, 0.3, 0.4と0.1おきの5ケースと変
化させた．鉛直震度 Kvに関しては，下方と上方に作用す

る場合が考えられるので，本解析ではKv =0とした．また，
基礎底面に作用するせん断荷重の大きさを変化できるよ

うに，せん断荷重に関係するせん断伝達係数 fを導入した．
せん断伝達係数 fは基礎底面に作用するせん断荷重として
伝達される，基礎に作用する鉛直荷重 Pに水平震度Khを

乗じた慣性力KhPの係数として定義される．この係数は基
礎と土との境界条件などに依存するため，本研究では f=0, 
1, 2と変化させた．なお，基礎部だけの滑動も考慮するた
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めに，f=2の場合も計算を行った．さらに，本解析条件に
おいては常に，過渡せん断領域に対数螺旋を用いた解が円

弧を用いた解よりも小さくなるので，過渡せん断領域を対

数螺旋で表した破壊メカニズムのみを考慮した．支持力解

析に用いた破壊メカニズムを図－1に示す．地震時支持力
を考慮するため，片側のみの破壊メカニズムを設定した．

3角形abcは主働くさび領域，曲線すべり場cdは対数螺旋
と設定した．dfgは斜面法面に達する直線である． 

 
3．2 地震時支持力式の導出 
 ここでは，基礎が斜面勾配βを有する斜面から斜面肩幅

αB（α：斜面肩幅と基礎幅Bの比）と根入れ深さDを有
する場合の地震時支持力式を導出する．なお，斜面地盤に

おける直接基礎を対象とする場合はα=0, β≠0 となる．
また，α=0, β≠0, D≠0の場合は基礎前面の受働領域の形
が異なってくるが，以下に示す手法と同様に，支持力式を

容易に導くことができる． 
 (1)  破壊メカニズムと可容速度場 
 破壊メカニズムは図－1で示され，主働くさび領域abc，
対数螺旋領域bcd，5角形領域bdfgehで形成されている．
図－1において，ξ: 主働くさび角，η: 過渡せん断領域の
角度，Vi: 運動力学的に可容な速度ベクトル，P: 基礎に作
用する荷重，fKhP: 基礎に作用する荷重に対応する慣性力
（基礎底面に作用するせん断荷重），f: 基礎底面に作用す
るせん断荷重に関係するせん断伝達係数，Wabc, Wbcd, 

Wbdfgeh: 3 角形領域 abc，対数螺旋領域 bcd と 5 角形領域
bdfgehの自重，KhWabc, KhWbcd, KhWbdfgeh: 3角形領域abc，
対数螺旋領域bcdと5角形領域bdfgehに作用する慣性力を
表す．流れ則には関連流動則を適用し，ダイレイタンシー

角νを内部摩擦角φに等しいとおいている．また，外力仕

事は各領域において自重と慣性力がなす仕事を合計して

得られる．一方，内部消散は，直線すべり場に関しては粘

着力に速度不連続ベクトルの大きさを乗じることにより

計算できる．曲線すべり場に関しては，さらに内部領域で

の動径すべり線による内部消散を加える必要がある． 

(2)  外力仕事 
a)  3角形領域abcの自重と慣性力による外力仕事 
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b)  対数螺旋領域bcd の自重と慣性力による外力仕事 
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c) 5角形領域bdfgehの自重と慣性力による外力仕事 
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図－1 支持力解析で用いた破壊メカニズム 
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          (9) 
d) 基礎に作用する荷重とそれに対応する慣性力による 
外力仕事 

 ( ) 1sincos VfKPW hP ξξ +=&               (10) 

(3)  内部消散 
a)  線分acの内部消散 

 17VcBfDac =&                       (11) 

ここで， 

 ξsin7 =f                        (12) 

b)  線分dfgの内部消散 

 18VcBfDdfg =&                       (13) 

ここで， 
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      (14) 

c) 対数螺旋cdの内部消散 

 19VcBfDcd =&                       (15) 

ここで， 

)1(
sin2

)cos( tan2
9 −

−
= φη

φ
φξ ef             (16) 

d)  対数螺旋領域bcdの動径すべり線による内部消散 

 cdbcd DD && =                       (17) 

(4)  支持力式 
支持力式は全外力仕事を全内部消散に等しいとおくこ

とにより，以下のように導出することができる． 

bcdcddfgacPbdfgehbcdabc DDDDWWWW &&&&&&&& +++=+++  

(18) 

EcEb BNcN
B
Pq γγ

2
1

+==                (19) 

ここで，qb: 基礎のbase（底面ab）における単位面積当た
りの鉛直荷重，NcE, NγE: 地震時支持力係数． 
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    (21) 
それぞれの地震時支持力係数は動的可容速度場を満足

するξ,ηの組み合わせから得られる値の最小値とした．

よって，NcEと NγEの最小値が得られる時の破壊メカニズ

ムは異なる．通常時（Kh=0.0）においては，NcE, NγEをNcS, 
NγSと表した．また，NγEの最小値が得られる時の破壊メ

カニズムはNcEの最小値が得られる場合と比較して，ξが

大きく，ηが小さくなる傾向を示した．なお，f=1, 2の場
合，NcE, NγEともにKhが増加するに従い，ξが大きく，η

が小さくなった． 

 
4．解析結果と考察 
 
図－2～5にはφ=30, 40°に対する斜面勾配βを変化さ
せた，水平震度Khの増加に伴う地震時支持力係数NcE, Nγ
Eの減少傾向の比較を示す（D/B=0.0）．斜面肩幅はなく，
α=0のケースである．Khとβを有する結果と比較するた

めに，静的な場合の支持力係数を提案している Meyerhof 
(1963)11), Hansen (1970)12), Vesic (1973)13)に対してはそれぞ

れの荷重傾斜係数と地盤傾斜係数を用いることにより評

価した．実務設計において，地震時のように水平力や曲げ

モーメントなどの複合荷重が作用する場合には支持力の

低下を傾斜荷重による低減で考慮していることによる．な

お，基礎上の垂直線からの荷重傾斜角θ は hk1tan−=θ か

ら算出した．式(22)～(36)には厳密解であるNc, Nqと各々に

よって提案されているNγ並びに，NcとNγに対応する荷重
傾斜係数（ic, iγ）と地盤傾斜係数（gc, gγ）を示す．また，
Soubra (1997, 1999) 4), 5)は上界法，Kumar and Rao (2003)6)は特

性曲線法，Kumar and Kumar (2003)7)は極限釣合い法を用い

て，斜面地盤における直接基礎の地震時支持力係数を求め

ている．Meyerhofは地盤傾斜係数gc, gγを提案しておらず, 
Soubra (1997, 1999)は水平地盤（β=0°）に対してのみ有
効な支持力式を導いているため，これら3つは(a) β=0°
の時のみ示した．Kumar and KumarはNcEに関しては， 
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図－2  様々な斜面勾配βに対する地震時支持力係数 NcE 
の比較（φ=30°） 
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図－3  様々な斜面勾配βに対する地震時支持力係数 NcE 
の比較（φ=40°） 
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図－4  様々な斜面勾配βに対する地震時支持力係数 NγE  
の比較（φ=30°） 
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図－5  様々な斜面勾配βに対する地震時支持力係数 NγE  
の比較（φ=40°） 
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Kumar and Raoと同一の値となることが述べられているた
め，ここでは NγEの比較に対してのみ加えた．まず，NcE

の比較を行っている図－2, 3を見ると，本解析結果は特性
曲線法を用いたKumar and Raoとかなり良好な一致を示す
ことがわかる．(a) β=0°の時には，同一手法を用いてい
るSoubra (1997, 1999)とも良好な一致を示した．また，(a) 
β=0°では本解析結果などと比較して，MeyerhofはKhの

増加とともに NcEを大きく評価し，一方 Hansenは少し控
えめに評価する傾向があることがわかる．(b), (c)からは，
Khが小さい時ほど本解析結果と比較して，Hansen, Vesic
からの解がNcEを大きく評価する傾向があることがわかる．

そして，その傾向はβとφが大きくなるほど顕著であった．

また，これらの傾向が各々の icとgcに大きく関係している

ことは言うまでもない． 
次に，NγEの比較を行っている図－4, 5を見る．まず，
水平地盤のケースである(a) β=0°を見ると，本解析結果
は同一手法であるSoubra (1997, 1999)と良い対応を示して
いる．詳細には，本解析結果はSoubra (1997)と比較して，
少し小さめの値をとる．一方，Soubra (1999)が本解析結果
よりも Khが小さい範囲において，より小さい値をとるこ

ともわかる．これは，Soubra (1999)が過渡せん断領域を多
数の3角形剛体ブロックで表しているためである．これよ
り，NγEの値を小さくするためには，multi-blockメカニズ
ムが連続的なメカニズムに比べて効果的であることがわ

かる．しかし，NcEに関しては，multi-block メカニズムは
連続的なメカニズムである Soubra (1997)よりもわずかに
大きめの値となった．極限釣合い法に基づく Kumar and 
KumarはKhが小さい範囲において，本解析結果と比べて

より小さい値をとる傾向を示した．また，不完全解ではあ

るが，下界値をとる特性曲線法に基づくKumar and Raoは
比較の中で最小値を示した．大まかにMeyerhof, Hansenは
Kh<0.2においては控えめにNγEを評価し，一方，Vesicは
Kh≧0.2においては NγEを大きく評価する傾向があること

もわかる．次に，斜面地盤のケースである(b), (c)を見ると，
Hansen, Vesicを除く他の提案手法がそれらと比較して，Kh

の増加に伴う NγEの低減率が大きいことがわかる．また，

Kumar and Rao, Kumar and Kumar, 本解析結果は図－4(b) ，
Kh=0.4と図－4, 5(c)，Kh≧0.2において解が得られなかった．
本解析結果においては最小化演算において，動的可容な速

度場を満たす最適解が見出せなかったからである．Kumar 
and KumarはKh=0.0の時に本解析結果よりも少し控えめに
NγEを評価することを除けば，本解析結果と良い一致を示

した．なお，HansenがKh=0.0の時にはKumar and Raoよ
りも小さい値をとることや，VesicがKh=0.0の時から他の
提案手法に比べて NγEを大きく評価する傾向があること

もわかる．Kumar and Rao は(a) β=0°と同様に，比較し
た提案手法の中では多くの場合，最小値を示した．よって，

本解析モデルは Khが小さい範囲，特に通常時（Kh=0.0）
において，少し大きくNγEを評価する傾向がある．しかし，
上界法に基づいていることも考慮すれば，工学的には十分

な精度を有するものと考えられる．さらに，本解析モデル

のメリットとしては，3つの連続的な領域で構成されるシ
ンプルな破壊メカニズムを用いていることから，メカニズ

ムを規定するパラメータの数も少なくてすみ，簡便で理解

しやすく適用範囲も広い．一方，斜面地盤にも適用が可能

である他の提案モデル（Kumar and Rao, Kumar and Kumar）
は，特性曲線法と極限釣合い法に基づいており，正解値に

対する解の位置付けが厳密ではない．また，それらのメリ

ットとしては Khが小さい範囲においては本解析モデルよ

りもより小さい NγEを得ることができる．しかしながら，

そのために様々な付加的仮定も必要とし，メカニズムのみ

ならず支持力係数式，最小化演算もかなり複雑なものとな

り，理解するのが容易ではなく実務的ではない． 

φcot)1( −= qc NN             (22) 
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45(tan)tanexp( 2 φ
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ci   Meyerhof (1963)      (24) 
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i   Hansen (1970), Vesic (1973)  (25) 

( )5tan5.01 θ−=qi   Hansen (1970)       (26) 

( )2tan1 θ−=qi   Vesic (1973)       (27) 

o147
1 β
−=cg   Hansen (1970), Vesic (1973)(28) 

( )φγ 4.1tan)1( −= qNN   Meyerhof (1963)  (29) 

φγ tan)1(5.1 −= qNN   Hansen (1970)   (30) 
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γi   Meyerhof (1963)  (32) 

( )5tan7.01 θγ −=i   Hansen (1970)   (33) 

( )3tan1 θγ −=i   Vesic (1973)    (34) 

( )5tan5.01 βγ −=g   Hansen (1970)    (35) 

( )2tan1 βγ −=g   Vesic (1973)      (36) 

図－6, 7にはφ=30, 40°において，斜面勾配βを変化さ
せた場合のせん断伝達係数 f=0, 1, 2 に対する支持力係数
NcE/NcS, NγE/NγSの比較を示す（D/B=0.0）．NcS, NγS は通常
時，Kh=0.0の時の支持力係数である．f=0は基礎底面にせ
ん断荷重が作用していない場合で，f=1だと基礎底面にせ
ん断荷重KhPが作用している場合を示す．図－6(a), (b)を
見ると，βの増加によって，Khの増加に伴う NcE/NcSの減

少傾向がほとんど変わらないことがわかる．NcE/NcSは f=0
の時には破壊メカニズムは全く変わらず，NcE/NcS =1.0のま
まであった．これは基礎底面にせん断荷重が作用していな 
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図－6  様々な斜面勾配βにおける異なる fに対する支持力
係数NcE/NcSの比較（φ=30, 40°） 

 
いためである．同一のφを有する場合，fが大きくなる（基
礎底面に作用するせん断荷重が大きくなる）ほど，Khの

増加に伴う NcE/NcSの低減率が大きくなることがわかる．

また，f= 1, 2の場合，φが大きいほどNcE/NcSの低減率が大

きくなった．一方，図－7(a), (b)を見ると，βの増加によっ
て，Khの増加に伴うNγE/NγSの減少傾向が特にf=0の場合，
増大することがわかる．f=0は土塊に作用する慣性力のみ
によるNγE/NγSの減少を示すので，βが大きく影響するこ
ともわかる．また，図－7(a)においてはφ=30°, f=2 の場
合，Kh≧0.3，図－7(b)においてはφ=30°, f=0, 1, 2の場合，
Kh≧0.2とφ=40°, f=0, 1, 2の場合，Kh=0.4において動的可
容な速度場を満たす最適解が見出せなかった．同一のφを

有する場合，fが大きくなるほどKhの増加に伴うNγE/NγS
の低減率が大きくなることもわかる．βの値に関わらず，

f=0, 1, 2の場合，図－6と異なり，φが小さいほどKhの増

加に伴うNγE/NγSの低減率が大きくなった．これは f=0の
場合，破壊メカニズムを見ると，φ=30, 40°ともにKhの

増加に伴って，ξはほとんど変わらないが，φ=30°の場
合が40°の場合と比べて，ηが大きく減少したためであ 
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図－7  様々な斜面勾配βにおける異なる fに対する支持力
係数NγE/ NγSの比較（φ=30, 40°） 
 

る．f=1, 2の場合は，φ=30, 40°ともにKhの増加に伴うξ 

の増加傾向は大きくは変わらないが，ηの減少傾向はφ

=30°の場合が40°の場合と比べて大きくなった．よって，
斜面勾配βにより，NcE/NcSはあまり影響を受けないが，  

NγE/NγSは大きく影響を受けることがわかった． 
図－8, 9には根入れ深さD/B=3.0を有し，φ=30°の時
の斜面勾配βを変化させた，水平震度 Khの増加に伴う地

震時支持力係数NcE, NγEの減少傾向の比較を示す．ここで

はKumar and Ghosh (2006)9)からの解がD/B=3.0に対して，
彼らの論文中において与えられていたため，D/B=3.0を比
較のケースとして選んだ．NcE に関して，Meyerhof (1963), 
Hansen (1970), Vesic (1973)からの解は式(22)にそれぞれの
以下で提案されている根入れ係数 dcと地盤傾斜係数（式

(28)）を乗ずることにより評価した．なお，Meyerhofは根
入深さDが基礎幅Bよりも浅い場合を対象に dcを提案し

ているが，ここではD/B=3.0の場合にも適用した．NγEに

関しては，Kumar and Ghosh (2006)9)とのみ比較を行った． 

B
DKd pc 2.01+=  ( )BD ≈   Meyerhof (1963) (37) 
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図－8  様々な斜面勾配βに対する地震時支持力係数 NcE 
の比較（φ=30°, D/B=3.0） 
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Hansen (1970), Vesic (1973)   (39) 
Kumar and Ghosh (2006)は上界法に基づいて地震時支持力
係数を求めている．まず，図－8(a), (b)を見ると，Meyerhof, 
Kumar and Ghoshは本解析結果よりもNcEを大きく評価す

ることがわかる．Hansen, Vesicによる解は，Khの増加とと

もに本解析結果よりもより控えめにNcEを評価する傾向が

あると考えられる．次に，NγEの比較である図－9を見る
と，水平地盤のケースである(a) β=0°では Kumar and 
Ghosh による解と本解析結果とはかなり良い一致を示し
た．斜面地盤のケースである(b) β=20°になると，本解析
結果はKumar and Ghoshによる解よりも少し大きい値をと
った．同一手法である本解析結果とKumar and Ghoshによ
る解を比較すると，NγEに関しては比較的良い一致が見ら

れたが，NcEに関してはKumar and Ghoshによる解が本解
析結果よりもNcEを大きく評価した．これらの原因として 
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図－9  様々な斜面勾配βに対する地震時支持力係数 NγE  
の比較（φ=30°, D/B=3.0） 

 
は破壊メカニズムを規定する仮定の違いなどが挙げられ

る．図－8(a), (b)を見ると，本解析結果はKhの増加ととも

に，Meyerhof, Kumar and Ghoshによる解とHansen, Vesic
からの解に挟まれる傾向を示した．Hansen, Vesicからの解，
つまり厳密解Ncに各々のdc, ic, gcを乗じたものはKhの増加

とともにNcEを控えめに評価する傾向があると考えられる．

今後，有限要素法などの解析ツールを用いて，更なる検証

を実施したい．なお，解析手法の仮定もあり，D/Bがより
小さい方が解析結果の精度が上がるものと推測される．ま

た，Nγに関する研究 14) などは多く見られるが，経験式で
もある荷重，地盤傾斜係数と根入れ係数などに関する研究

はあまり見られず，それらは不確定性も多く含み，設計に

適用する場合には限界もある．よって，より厳密にそれら

に数値解析手法などを適用して考察を加え，より合理化を

図る必要性もあると考えられる． 
最後に，図－10～13にはD/B=0.0, 1.0におけるφ=30, 35, 

40°に対する斜面勾配βを変化させた，水平震度 Khの増

加に伴う地震時支持力係数NcE, NγEの変化を示す．図－11, 
13 に示される NγEに関しては，φがより小さい場合にβ

とKhが大きくなると，解なしとなる傾向が見られた．こ 
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図－10  様々な斜面勾配βに対する地震時支持力係数 
NcE の変化（φ=30, 35, 40°, D/B=0.0） 
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図－11  様々な斜面勾配βに対する地震時支持力係数  
NγE  の変化（φ=30, 35, 40°, D/B=0.0） 
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図－12  様々な斜面勾配βに対する地震時支持力係数 
NcE の変化（φ=30, 35, 40°, D/B=1.0） 
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図－13  様々な斜面勾配βに対する地震時支持力係数  
NγE  の変化（φ=30, 35, 40°, D/B=1.0） 
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れは最小化演算によって，動的可容な速度場を満たす最適

解が見出せなかった場合である．一方，NcEに関しては解

がすべて得られた．これらを見ると，NγEは NcEと比較し

て Khの増加に伴う低減率がとても大きいことがわかる．

また，NcE, NγEともにβが大きくなるにつれて，Khの増加

に伴う右下がりの傾きが緩やかになっていくこともわか

る．これらの設計チャートを用いれば，工学的観点からは

十分な精度を有して斜面地盤における直接基礎の地震時

支持力を容易に得ることができ，実務に対しても有用であ

ると考えられる． 
 
5.  結論 
 
本論文では，根入れ深さの有無も考慮した斜面地盤にお

ける直接基礎の地震時支持力特性を検討するために，震度

法と上界法に基づいて破壊メカニズムを提案した．そして，

地震時支持力式を導き，種々の内部摩擦角φと斜面勾配β

に対して，地震時支持力係数 NcE, NγEを算出した．また，

本解析結果の妥当性を検証するために，既往の異なる解析

手法を用いた研究結果との比較・検討も実施した．さらに，

基礎底面に作用するせん断荷重の影響を考察するために，

せん断荷重に関係するせん断伝達係数 fを解析モデルに導
入した．本論文から得られた主な結論は以下の通りである． 
 
1) 震度法と上界法に基づいて，主働くさび領域が3角
形，過渡せん断領域が対数螺旋，受働領域が5また
は4角形の3つの連続的な領域から構成されるシン
プルな破壊メカニズムを提案した．そして，比較的

簡潔な形で地震時支持力係数式を示した．よって，

メカニズムを規定するパラメータの数も少なくてす

み，最小化演算も容易である．また，斜面地盤のみ

ならず，水平地盤や斜面肩幅を有する地盤に対して

も地震時支持力係数を求めることができ，適用範囲

が広い．さらに，有限要素解析の様にφが大きい場

合に解の収束に注意を要する必要性がない． 
2) 様々な内部摩擦角と斜面勾配を有する場合における
地震時支持力係数との比較を通して，本解析結果か

らの NcEは異なる解析手法である特性曲線法に基づ

くKumar and Raoともかなり良好な一致を示した．
一方，NγEに関しては通常時（Kh=0.0）においては
他の提案手法よりもNγEを少し大きく評価する傾向

が見られた．しかし，本解析モデルは正解値に対す

る解の位置付けが厳密で，他の提案手法と比較して

も様々な付加的仮定などを設定する必要性がない．

よって，上界値であることも考慮すれば，工学的観

点からは十分な精度を有するものと考えられる． 
3) Khの増加に伴う NcE/NcSと NγE/NγSの低減率は，せん

断伝達係数 fの増加とともに増大した．また，NcE/NcS

の低減率は f=0の場合を除くと，φが大きいほど増加
した．一方，NγE/NγSの低減率は f=0, 1, 2の場合，φ
が小さいほど増加する傾向を示した．さらに，斜面勾 

 

配βにより，NcE/NcSの低減率はあまり影響を受けない

が，NγE/NγSの低減率は大きく影響を受けることもわ

かった．特に，βの増加によるNγE/NγSの低減率は f=0
の時に顕著であった． 

4) 本解析結果からの設計チャート（図－10～13）を用い
れば，工学的観点からは十分な精度を有して斜面地盤

における直接基礎の地震時支持力係数を容易に得る

ことができる．地震時支持力係数は水平震度 Khの増

加とともに大きく減少することがわかった．また，斜

面勾配βの増加とともにさらに減少することもわか

った． 
 
直接基礎の地震時支持力に関する実験的検討は現在の

ところ，あまり行われていない．理論的検討のみならず，

実験的検討も実施する必要があると考えられる． 
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