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Heavy seismic damage tends to occur in embankment slopes in which ground water table is high. The conventional limit

equilibrium analysis usually evaluates the effect of ground water by the decrease of shear strength of subsoil due to the

hydrostatic pressure. This paper tries to extend the method to finite element analysis, and to estimate seismic slope

stability considering ground water level. This paper proposes a numerical procedure in which a seismic slope failure

takes place when a cumulative plastic deformation calculated by a dynamic stress-deformation analysis exceeds a critical

value of deformation determined by a static stability analysis considering seismic intensity. The proposed procedure is

applied to some hypothetical and actual case studies of seismic slope stability under high ground water level. The case

studies show the possibility that the procedure gives the realistic evaluation of ground water.
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1.ま えがき

2004年 新潟県中越地震や2007年 能登半島地震におけ

る盛土斜面の崩壊事例では,斜 面内の地下水位が高かっ

たことが崩壊原因の大きな要因の一つと推定されている
1),2).現 時点では,地震時の斜面安定性を評価する手法が

十分には確立しておらず,斜 面内の地下水位を考慮して

地震時の斜面安定性を評価する方法も確立していない.

設計実務では,震 度法による静的贋性力を考慮した極限

平衡法が用いられることが多い3)～6).この方法で用いる

震度の数値は経験的なものであり,実際に作用する加速

度時刻歴との関系が必ずしも明確ではない7).極 限平衡

法」斜面の特性を強度 のみで評価するので,斜 面内

の加速度分布や,地 盤の剛性・固有周期などを考慮しに

くい欠点がある.一 方,動 的応答解析では明確な破壊状

態を表現しにくい場合が多い.

 極限平衡法で斜面内の地下水位を考慮する場合,想定

したすべり面上「瀞 水圧のみによるせん断強度 の低下を

評価することが多い.このような地下水位の評価方法は,

地震時以外の常時の斜面安定性評価で広範に用いられて

おり,地下水位上昇による実際の斜面崩壊を現実に近く

表現できる場合が多いようである.一 方,斜 面の動的応

答解析で地下水位を考慮する場合,斜 面内で地盤の液状

化が生じるとする方法が提案されているが8),9),盛土斜

面の崩壊事例の多くで液状化が生じている証拠は必ずし

も明らかではない.本 論文では,上 述の静水圧のみによ

るせん断強度 の低下を評価する極限平衡法の考え方を有

限要素解析に拡張し,地 下水位がある盛土斜面の地震時

安定性を簡便に評価する手法を得ることを目的とする.

著者らは先に,加 速度振幅や周波数を変えた室内での鉛

直盛土の振動実験を行い,振 動による破壊時の変位が加

速度振幅や周波数によらず一定となる可能性を示 した.

この実験結果に基づき,震 度法に基づく静的安定解析で

破壊時の変位を求め,動 的変形解析により求めた累積塑

性変位が,静 的安定解析で求めた破壊時の塑性変位を越

したときに斜面崩壊が生じるとする新たな安定性評価手

法を提案した10).本論文では,こ の安定性評価手法を地

下水位の高い盛土斜面に適用する方法を提案し,2004年

新潟県中越地震や2007年 能登半島地震における盛土斜

面の崩壊事例に適用して,そ の妥当性を検討する.実 際

の盛土斜面の崩壊例では,地下水位や変形・強度 定数など

の正確なデータを入手できない場合が多く,実 際の崩壊

現象を再現するより,地 下水の影響の評価を主眼とする

適用を行った.

2.数 値解析手法

2.1安 定性評価手法

地盤の非線形応力-ひずみ関系を想定して動的応答解

析を行う方法では,変 位が時間とともに増加しつづける

だけで,明確な破壊点を見出すことが困難な場合が多い.

著者らは先に,鉛 直盛土の多数の室内振動実験を行い,
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図-1応 力-ひ ずみ関係(Coulomb材)

図-2降 伏線 上の移動 と流れ則((Coulomb材)

振動による破壊時の変位が加速度振幅や周波数によらず
一定となる可能性を示した.こ の実験結果に基づき,震

度法に基づく静的安定解析で 「破壊時塑性変位」を定義

し,動的応答解析により求めた累積塑性変位が,静 的安

定解析で求めた破壊時塑性変位を越したときに斜面崩壊

が生じるとする安定性評価手法を提案した10).具体的に

は,振 動開始から斜面破壊までの経過時間を求めること

になる.こ の方法により,上述の室内模型実験結果や,

地震による実際の斜面破壊例を表現できる可能性を示し

た.こ の安定性評価手法では,振 動による破壊時塑性変

位が加速度振幅や周波数によらず一定となるので,静 的

安定解析における破壊時塑性変位と同一と仮定している.

22地 下水位の評価方法

例えば,地下水を考慮 したBishopに よる円弧すべり面

法 は次式で与えられる(震 度は考慮 していない).

(1)

ここで,Fs:安 全率,Wi:分 割片の重量,c,φ:

Mohr-Coulomb強 度 定数,ui:間 隙水圧,αi:分 割片の底

辺の傾角,li:分 割片の底辺の長 さ,i:分 割片の番号で

ある.上 式の分子で間隙水圧 燐を引くことにより斜面の

強度 が低下 し,安 全率が減少することになる.設 計実務

図-3初 期応力法

図-4計 算の流れ

では,間 隙水圧として地下水による静水圧のみを考慮す

る場合が多い.せ ん断に伴 う間隙水圧を推定することが

容易ではないこと,盛 土斜面は十分に転圧されていて負

のダイレイタンシーによる正の間隙水圧が生じる可能性

は小さいので,せ ん断に伴う間隙水圧を無視してせん断

強度を実際より低めに推定することで安全側の設計を行

えることが,そ の理由である.こ の考え方と,地 震時の

斜面の振動速度を考慮すると,通 常の土質からなる盛 土

斜面内の地下水移動は無視できるであろうから,間隙水

圧として地下水による静水圧のみを考慮して地下水位の

影響を評価することは一つの適切な方法と考えられる.

本論文では,上 述の考え方を有限要素解析に拡張する.

地下水位に伴う静水圧の影響を次の方法で表す.地 下水

による浮力を引かない場合と引いた場合の斜面の自重解

析を行ったときの直応力の差をみかけの間隙水圧とし、

この間隙水圧を引いた有効応力でせん断強度 を求める.

より具体的な計算毛順は以下のとおりである.(1)浮力を

引かずに,水 平震度を考慮しない自重解析を行い,水 平

方向直応力σx1,鉛直方向直応力σy1を求める.(2)浮力を

引いて自重解析を行い,水 平方向直応力σx2,鉛直方向直

応力σy2を求める.(3)σx1,σy1からσx2,σy2を引いた結果

を,水 平 ・鉛直垂直方向の 「みかけの間隙水圧」ux,uy

とする.(4)斜面の静的安定解析,動 的応答解析では,浮

力を考慮しない計算を行って応力を求め,こ の応力から

ux,uyを 引いた有効応力からせん断強度 を求めて,地 下
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水による斜面の強度 低下を表現する.この方法は,式(1)

で分子で浮力による強度低下を考慮 し,斜面の破壊を起

こす作用を表す分母では浮力を考慮 しないのと同じ考え

方である.実 際の間隙水圧は等方性であることは当然で

あるが,Ux,Uyは 静水圧の水平 ・鉛直方向有効応力への

異方的な影響を表すためのみかけの間隙水圧である.

2.3静 的安定解析の方法

(1)概 要

静的安定解析では,「破壊時塑性変位」を定義すること

が目的である.極限平衡法では変位の表現が困難であり,

非線形応力-ひずみモデルを用いた有限要素解析では破

壊の定義が困難なため,静 的安定解析でも破壊時塑性変

位を求めることは容易ではない.Mohr-Coulomb降 伏基

準と初期応力法の組合せにより,降伏要素の分布から比

較的容易に破壊状態を定義でき,破 壊時変位を求められ

るので本論文で用いる11).この方法は必要 な物性定数が

少なく,計 算自体も簡便で安定している利、点がある.

(2)降 伏基準

盛土にMohr-Coulomb降 伏基準を適用する.

(2)

ここで,σx,σy,τxy:xy座 標 での応力成分で ある.式

(2)をCoulomb形 式 で表す と次式 とな る.

(3)

ここで,σn,τ:垂 直応力 とせん断応力である.

(3)応 力-ひずみ関 系

本論文では,で きるだけ基本的な応力-ひ ずみ関 系モデ

ルを用いて実際現象の表現を試みる.拘 束圧σ3または,

せん断面の垂直応力σnが一定の場合,図-1に 示すよ うに,

弾完全塑性体としてモデル化する.A点 で降伏するまで

は線形弾性体とする.こ のモデルは三軸圧縮 試験または

直接せん断試験で得られる応力-ひずみ関 系に相当する.

完全塑 性状態はCam Clayモ デルや関口 ・太田モデルに

おける限界状態に対応すると考える.実 地盤におけるよ

うに,裏 込め施工中の載荷により拘束圧σ3または,せ ん

断面の垂直応力σnが増加 しつづける場合は,図-2に 示す

ように,A点 で降伏 した後,降 伏線 上を移動すると考え

る.降 伏線 上を移動 する場合,塑 性ひずみ増分は図-2に

示す ような非関連流れ則に従 うと仮定する12).図-2で,

Fc:降 伏関数,Qc:塑 性ポテンシャル,{δ εp}:塑 性ひ

ずみ増分である.Mohr-Coulomb材 とCoulomb材 につい

て塑性ポテンシャルは次式で与えられる.

Mohr-Coulomb:

(4)

Coulomb:

(5)

ここで,g:流 れ則では式(4),(5)の 微分形を用いるた

め,実 際には使用されないパラメータである.

また,地 盤は引張 り応力を負担 しないとする.こ の条

件は次に示す初期応力法を用いて簡単に表現 され る13).

(4)初 期応力法

極限平衡法におけるように,盛 土の最終状態に注 目し

た安定解析を試みる.Zienkiewiczら による初期応力法14)

を用いると,計 算 され る降伏要素の分布が地盤構造物の

最終破壊状況に比較的よく対応することが分かっている
11).図-3に,本 論文で用いる応力-ひずみ関 系と初期応

力法の考え方を示す.縦 軸は応力ベク トル,横 軸はひず

みベク トルである.図 中の点A,Bは 図-2の 点A,Bと

対応す る、実際の初期応力{σI}から出発 して点Aま では

弾性とす る.点A,B間 は弾塑性状態であり,弾 性の応

力ベ ク トル{σE}と弾塑性応力ベ ク トル{σB}の差が初期応

力法 における初期応力{σ0}となる.図-3に 示す ように,

全荷重を一つの荷重段階で載荷 した場合を考える.計 算

の基本的な流れを図-4に 示す{u}は 節点変位ベ ク トル,

[K]は 剛性マ トリックス,{f}は 全荷重ベク トル,[B】は{u}

からひずみを計算す るマ トリックス,Vは 要素の体積で

ある.初 期応力{σ0}は,図-4の 反復ループの計算で決定

され る.初 期応力法の手須を以下に述べる.(1)初 期応力

{σ0}の値をゼ ロと仮定する.(2)次のa)か らe)の ステ ッ

プで初期応力{σ0}を決定する.a)本 来の荷重ベ ク トル{f}

と,{σ0}による修正荷重ベ ク トル{f0i}の合計を荷重 とし

て次の弾性問題 を解 く.

(6)

ここで,i:初 期応力法の くり返 しのサイクルである.

b)降 伏 している要素を見つける.c)降 伏 した要素で

Nayakら15)の 方法で降伏応力{σA}を決定す る.d)c)

で決定 した{σA}を使 って,図-3の{σB}を 計算する.e)

初期応力{σ0}を次のように修正する.

(7)

(3)新しく得られた初期応力を最初の初期応力と置き換え

て,差 が小さくなるまでくり返す.初 期応力法 には,外

力と等価節点力の残差を荷重として反復計算を行う方法

もあるが,本論文におけるように非線形応力-ひずみ関係

と,引 張り応力を負担 しないことの2種 類の非線形性を

考慮する場合には上述の本来の初期応力法が良い結果を

与える.

(5)破 壊時塑性変位の定義

上述の静的安定解析で,水 平震度を変えた計算を行っ
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て,降 伏した有限要素の分布を求める.降 伏した要素が

連続して全体的な破壊様式が形成された状態を,そ の斜

面の破壊と定義する.こ の斜面破壊が生じる最小の水平

震度を求め,こ の段階の弾塑性変位で斜面崩壊が生じる

と考える.同 じ水平震度を与えたときの弾性変位を求め

(盛土を弾性体として,弾塑性解析と同じ弾性係数を用い

る),破壊時の弾塑性変位から弾性変位を引いた値を 「破

壊時塑性変位」とする.破 壊時塑性変位を定義する節点

は,水 平塑性変位が最大となる節点とする.そ の他の節

点で破壊時塑性変位を定義しても,破 壊までの経過時間

はほぼ同じとなることを適用例で示す.ま た,前 述の斜

面の破壊の定義は基本的なものであり,特殊な破壊様式

が発生するような場合には,破 壊の定義をさらに検討す

る必要がある.し かし,本論文で対象とする地下水位が

ある盛土斜面では,後 述のように,円 弧すべり面法によ

る破壊様式とほぼ一致する破壊様式が得られることが多

く,客観的な破壊の定義が可能である.円 弧すべり面法

による計算を並行して行うことが,実 務的には有効と考

えられる.

地下水位を考慮する場合,地 下水による浮力を引いた

有効応力を用いてせん断強度 を計算する.水 平震度は飽

和単位体積重量に作用させる.この措置は,式(1)の表現

を地震時に拡張した考え方である.

2.4動 的応答解析の方法

(1)応 力-ひずみ関系,時間積分

動的応答解析では,振 動による累積塑性変位を求める

ことが目的である.累積塑性変位が,上 述の 「破壊時塑

性変位」を超えたときに斜面破壊が生じるとし、斜面破

壊までの 振動継続時間 を求めて,地 震時の斜面安定性を

評価する.地盤の応力-ひずみ関系は静的安定解析と同じ

であり,降伏まで線形弾性とし,Mohr-Coulomb降 伏基

準と簡単な非関連流れ則を用いる.静 的安定解析におけ

るのと同じく,地 盤は引張り応力を負担しないとする.

運動方程式の直接積分法として,以 下に示すowenら16)

によるNewmakの β法を用いる.

(1)運動方程式を次式で表す.

(8)

ここで,[M]:質 量 マトリックス,[C]:減 衰 マ トリッ

クス,[K]:剛 性マ トリックス,{a+1}:加 速 度ベ ク トル,

{Vn+1}:速 度ベ ク トル,{Un+1}:変 位 ベ ク トル,{fn+1}:荷

重 ベ ク トル,n:時 間 ステ ップであ る.

(2){an+1},{Vn+1},{Un+1}の 初 期値 を設定 し,次 式 の残 差力

ベ ク トル{Ψ}を 評価 す る.

(9)

ここで,γ:反 復回数を示す.

(3){Ψ}に対する修正変位増分ベク トル{△Uγ}を求める.

(10)

(4){Un+1γ+1},{an+1γ+1},{Vn+1γ+1}を 次 式 に よ っ て 修 正 す る.

(11)

ここで,γ=0.25と δ=0.5は 積分パラメータである.

(5){Ψ}が収束するまで(3),(4)を くり返す.

上述の計算を行って,累 積弾塑性変位を求める.次 に

地盤を弾性体 と仮定 した計算を行って弾性変位を求め,

累積弾塑性変位 との差を累積塑性変位 とする.

(2)地 下水位の評価

地下水位を考慮する方法は,式(1)の 表現を地震時に拡

張 した静的安定解析における措置 と同じであ り,せ ん断

強度の計算には,地 下水による浮力を引いた有効応力を

用い,加 速度は飽和密度に作用 させる.

2.5物 性定数

静的安定解析 と動的応答解析に共通の物 性定数は,地

盤 の湿 潤密 度 ρt,弾 性係 数E,ポ ア ソン比ν,

Mohr-Coulomb強 度定数c,φ であり,同 じ数値を用い

る.動 的応答解析における減衰マ トリックス[C]は,

Rayleigh減 衰を修正 した次式で求める17).

(12)

ここで,岡,[K]:式(8)参 照,h:減 衰定数,λ:減 衰

の周波数依存性を調整する係数,ω1:地 層の1次 固有円振

動数,Hi:地 層の厚 さ,Vsi:せ ん断波速度,i:地 層の番

号,N:標 準貫入試験によるN値 である.N値 か ら 純

を求める式は 「道路橋示方書」で用いられている式であ

る.式(12)か ら通常のRayleigh減 衰定数 α,β は次式で

与えられ る.

(13)

λの値は0.9～-0.9と されている.減 衰に関する材料

の定数を正確に推定す ることは容易ではないが,本 論文

では式(13)の βを大きくする値 とし,原 則 として λ=-0.9

を用いる.減 衰定数hと して,本 論文では地盤でよく用
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表-1物 性定数(仮想モデル)

図-5仮 想モデルの要素分割

(a)地下水位がない場合(kh=0.20)

(b)地 下水位がある場合(kh=0.14)

図-6破 壊時の降伏要素分布

いられている範囲での最大の値 としてh=0.3を 用いる.

近似的方法として,ω1は 各地層の平均的な値を用いる.

3.仮 想モデル斜面への適用

3.1モ デルと物性定数

図-5に 有限要素分割を示す単純な仮想モデル斜面を

対像 とする.図 に示すように,水 平基礎地盤上に均一な

(a)地下水位がない場合(kh=0.20)

(b)地下水位がある場合(kh=0.14)

図-7破 壊時の塑性変位分布

(a)地下水位がない場合(kh=0.18)

(b)地下水位がある場合(kh=0.12)

図-8円 弧すべ り面法による結果

盛土(勾 配1:1.5,高 さ20m)を 造成する.斜 面内に地

下水がある場 合とない場合の検討 を行 うこととし,地 下

水がある場 合の水位を図中に太線で示す.物 性定数を表
-1に 示す.盛 土のV=137m/s,基 礎地盤のV=249m/s,

ω1=6.97rad/s,h=0.3,λ=-0.9か ら減衰定数 α=0.21,β

=0.082を 用いる.

3.2計 算結果

(1)地 下水位がない場 合

静的安定解析で水平震度 塩 を増加 させて計算をくり

返 した ところ,kh=0.2で 降伏要素が連続 して全体的な破
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(a)地 下水位がない場合

(b)地 下水位がある場合

図- 9変 位 時刻歴(図-7A点,3Hz,400gal)

(a)地 下水位がない場合

(b)地 下水位がある場合

図-10累 積塑性変位(図-7A点)

壊様式が形成 された(図-6(a)).図-6で 右境界付近の降

伏領域は右端の水平変位拘束による影響で生じている.

鉛直震度は考慮 していない.地盤を弾性体(弾塑性解析 と

同じ弾性係数を用いる)と した ときの変位を差 し引いた,

図-6(a)に 対する塑性変位分布を図-7(a)に 示す.図-7(a)

A点 で斜面前方への水平塑性変位が最大 とな り,こ の点

で 「破壊時塑性変位」とし,そ の値は58.2mmで あった.

参考 として,同 じ条件での円弧すべ り面法(Bishop法)

による結果を図-8(a)に 示す.図-8(a)で は,図-6(a)と 比

較 しやすいように,有 限要素分割図に重ねてすべ り円を

描いている.水 平震度khと 間隙水圧 を考慮 したBishop

による円弧すべ り面法は次式で与えられる.

図-11破 壊までの振動経過時間

(14)

ここで,R:円 弧半径,yi:水 平贋性力の着力点 と円弧

中心の鉛直距離である.図-8(a)で,図-6(a)と ほぼ同じ

水平震度で安全率Fsがほぼ1と なっている.動 的応答解析

で,周 波数1Hzと3Hz,加 速度振幅200galと400galの 組合

せで4ケースの正弦波を入力とする.3Hz,400galの 正弦波を

与えたときのA点の変位時刻歴 を図-9(a)に 示す.弾 性変位

の時刻歴 を引いた累積塑性変位の時刻歴を図-10(a)に

示す.累 積塑性変位は約36秒 で破壊時塑性変位 を越 して

破壊が生 じることになる.ま た,法 面上の他の節点につ

いて同様 に破壊までの経過時間を計算 しても大きな差は

見 られなかった.本 論文では,水 平塑性変位が最大 とな

る点を用いることにする.

(2)地 下水位がある場合

物性定数はすべて,地 下水がない場合と同一 とす る.

静的安定解析で水平震度風を増加 させて計算を くり返 し

たところ,地 下水位がない場合より小さなkh=0.14で 全体

的な破壊様式が形成 された(図-6(b)).破 壊時塑性変位

の分布 を図-7(b)に 示す.A点 で の破壊 時塑 性変位は

61.8mmで あった.参 考 として,同 じ条件での円弧すべ り

面法(BishoP法)に よる結果を図-8(b)に 示すが,図-6(b)

とほぼ同 じ水平震度で破壊す る結果を得ている.動 的応

答解析で3Hz,400ga1の 正弦波を与えたときのA点での変位時

刻歴を図-9(b)に 示す.弾 性変位の時刻歴を引いた累積塑

性変位の時刻歴を図-10(b)に 示す.全 てのケースの破壊

までの経過時間を図-11に 示す.地 下水位がある場 合は,

地下水位がない場合よ り短い振動継続時間で斜面破壊に

至る結果を得た.

4.実 際斜面への適 用例(そ の1)

4.1計 算条件

新潟県中越地震(2004年10月23日,マ グニチュー ド

6.8)で,関 越 自動車道における六日町IC～ 長岡JCT間

で多数の盛土斜面崩壊が発生 した1).そ の中で崩壊規模

の大きい関越自動車道2145kp(キ ロポス ト)の 盛 土斜
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写真-1崩 壊状況(実際斜面への適用例,そ の1)

図-12崩 壊の概要(適 用例,そ の1)

図-13有 限要素分割図(適 用例,そ の1)

図-14基 盤での入力加速度(適用例,そ の1)

面崩壊を対象とする.旧 日本道路公団北陸支社から提供

されたデータに基づく検討を行う.実際の盛土斜面では,

盛土の物性定数や地下水位などについて正確なデータが

得られない場合が多く,以 下の検討は実際の崩壊現象を

忠実に再現することは断念し,実際の崩壊例での地下水

の影響を評価することに主眼を置くことにした.崩 壊後

の状況を写真-1に,崩壊の概要を図-12に示す.盛土は,

右側の法肩付近を崩壊頂部として左側に大きく崩壊して

いる.図-12の 右側側道枡内の地下排水管から通年の湧

水があることが示されている.有 限要素分割を図-13に

(a)地 下 水位 が な い 場 合(kh=0.17)

(b)地 下水位がある場合(kh=0.10)

図-15破 壊 時の降伏要素 分布(適 用例,そ の1)

(a)地下水位がない場合

(b)地 下水位がある場合

図-16破 壊時の塑性変位分布(適 用例 その1)

示す.斜 面崩壊後のボーリング調査により,地 下水位は

計測 されているが,斜 面が大きく崩壊 したため,崩 壊前

の斜面内の地下水位 との対応は必ず しも明らかではない.

そこで,図-12の 盛土斜面中央で崩壊後に計測された地

下水位(B点)を 境界条件 とした2次 元定常浸透流解析を

行い,崩 壊前の斜面内の地下水位を推定 した.結 果を図

-13中 に太線で示す.基 盤での入力加速度 の時刻歴を図

-14に 示す.当 該区間での盛土の物 性定数は,土 粒子密

度:2.65g/cm3,礫 分:37%,砂 分:43%,シ ル ト分:20%,

突き固め試験(JISA1210)に よる最適含水比:14.3%,

塑性限界:21.0,液 性限界:32.6%,湿 潤密度 ρt=1.759/cm3,

三軸圧縮試験(CD試 験)に よるc'=3.9kPa,φ'=28.0°

である.弾 性係数Eは 標準貫入試験の平均的なN値 から,

実務で経験的に用いられている次式で推定 した.
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(a)地 下 水位がない場合(kh=0.17)

(b)地下水位がある場合(kh=0.08)

図-17円 弧すべり面法による結果(適用例,そ の1)

(a)地 下水位がない場合

(b)地 下水位がある場合

図-18変 位時刻歴(図-16A点)

(15)

この結果,盛 土の弾性係数E=11.2MPa,基 礎地盤の

E=84.0NPaと なる.本 論文の手法では静的安定解析 と動

的応答解析で同じEの 値を用いる.計 算 される変位の大

きさはEに 支配 される度合が大きく,同 じEの 値を用い

ることにより破壊時塑性変位による破壊の判定方法は安

定 している.上 記の強度定数を用いると,上 述のよ うに

求めた地下水位を静水圧 として考慮 した円弧すべ り面法

(Bishop法)に よる常時の安全率は1.10と なる.こ の

(a)地 下水位がない場合

(b)地 下水位がある場合

図-19累 積塑性変位(図-16A点 式(12)λ=-0.9)

(a)地 下水位がない場合

(b)地 下水位がある場合

図-20累 積 塑性変 位(図-16A点,式(12)λ}3)

区 間 の盛 土は長期 に渡って安 定であ った ことか ら,こ の

強度 定数 は実際 よ り小 さい と判 断 され る.そ こで,φ の

値 をそのまま として,上 述 の条件でBishoP法 に よる斜面

の安 全率1.20に な るよ うにc'を 逆 算 し,c'=5.OkPa,

φ'=28.0° を 計 算 に 用 い る こ と と した.盛 土 の

Vs=127m/s,基 礎 地 盤のVs=249m/s,w1=12.72rad/s,h=0.3,

λ=-0.9か ら減衰定数 α=0.382,β=0.045と す る.

4.2計 算 結果

(1)地 下水位 がない場 合
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3.で述べた仮想モデル斜面におけるのと同じ手順で静

的安定解析 と動的応答解析を行った.静 的安定解析で水

平震度khを 増加 させて計算をくり返 したところ,kh=0.17

で降伏要素が連続 して全体的な破壊様式が形成 された

(図-15(a)).こ のときの塑性変位分布を図-16(a)に 示す.

図-16(a)A点 で斜面前方への水平塑性変位が最大とな り,

この点で 「破壊時塑性変位」とし,そ の値は33.4mmで あ

った.参 考 として,同 じ条件での円弧すべ り面法(Bishop

法)に よる結果を図-17(a)に 示すが,図-15(a)と 同 じ水

平震度で破 壊が生 じる結果 となってい る.式(12)の

λ=-0.9(α=0.382,β=0.045)と して,動 的応答解析で上述

の入力地震波を与えたときの図-16(a)A点 の変位時刻歴

を図-18(a)に 示す.動 的応答解析により求めた累積塑性

変位を図-19(a)に 示す.累 積塑性変位が上述の破壊時塑

性変位を越 した ときに斜面破壊が生 じるとして,破 壊ま

での経過時間を求めると,約4秒 となる.式(12)の 減衰

の周波数依存性 を調整する係数λの数値(す なわち,

Rayleigh減 衰定数 α,β)に より,変 位の時刻歴は大きく

変わる.例 えば,式(12)の λ=-3(λ=-3を式(12)に 代入す

ると,α の値は負になるが,負 の値はとりえないので,

α=0,β=0.095と する)と したときのA点 の累積塑性変位

を図-20(a)に 示すが,15秒 を過ぎても斜面破壊は生じな

いことになる.し たがって,本 論文で提案する地震時に

おける斜面安定解析手法の信頼性を高めるには,減 衰定

数を正確に推定することが重要な課題である.こ の課題

は,本 論文の手法を地震による多数の斜面破壊例に適用

して,減 衰定数の適切な数値を得ることにより解決す る

必要 がある.

(2)地 下水位がある場合

静的安定解析で水平震度1秘を増加 させて計算をくり返

した ところ,kh=0.10で 全体的な破壊様 式が形成 された

(図-15(b)).破 壊時塑性変位分布 を図-16(b)に 示 し,A

点での破壊時塑性変位は30.2mmで あった.参 考 として,

同 じ条件での円弧すべ り面法(BiShop法)に よる結果 を

図-17(b)に 示すが,や は り,図-15(b)と ほぼ同 じ水平震

度 で破壊 す る結 果 を得 てい る.式(12)の λ=-0.9(α

=0.382 ,β=0.045)と して,動 的応答解析で上述の入力地

震波を与 えた ときの図-16(b)A点 の変位時刻歴 を図

-18(b)に 示す.動 的応答解析により求めた累積塑 性変位

を図-19(b)に 示す.こ の ときの破壊までの経過時間は

3.2秒 となる.式(12)の λ=-3(λ=-3を 式(12)に 代入す る

と,α の値は負になるが,負 の値はとりえないので,α

=0,β=0.095と する)と したときのA点 の累積塑性変位 を

図-20(b)に 示す.こ のときの破壊までの経過時間は約5

秒 となる.前 述のように地下水位がない場合で,同 じλ

を用いた ときの値(15秒 以上)と 大きな差が生 じる.ど の

場合も,地 下水位がある場 合は,地 下水位がない場合よ

り短し 一 継続 寺問で斜面破壊に至 る結果を得ているが,

破壊までの振動継続時間は減衰定数に依存す る度合が大

きい.

写真-2崩 壊状況(実際斜面への適用例,そ の2)

図-21崩 壊の概要(適 用例,そ の2)

図-22有 限要素分割図(適用例,そ の2)

5.実 際斜面への適用例(そ の2)

5.1計 算条件

能登半島地震(2007年3月25日,マ グニチュー ド6.9)

により,能登有料道路の柳田IC～ 穴水IC間(48.2km)

で大規模な盛土斜1面崩壊が11箇 所発生した.その中で横

田料金所付近の盛土斜面崩壊を対象とする2).4.の 適用

例と同様に,盛 土の物性定数や地下水位について正確な

データが得られないので,崩 壊現象を忠実に再現するこ

とは断念し,実際の崩壊例での地下水の影響を評価する

ことに主眼を置くことにする.崩壊後の状況を写真-2に

示す(高 盛土区間で延長約80mに わたり上り車線が崩壊

し,一部の崩落土砂は約70m先 まで流れ出した).崩 壊

の概要を図-21に 示す.土 木学会 ・地盤工学会調査団の

調査報告書に基づく有限要素分割を図-22に 示す.崩 壊

前の斜面内地下水位は明らかではないが,崩 壊後の地下

水位は図-21に 点線で示すように計測されている.そ こ

で,崩 壊前と近いと考えられる図-21B点 での地下水位

を与えた2次 元定常浸透流解析を行い,崩 壊前の斜面内

の地下水位を推定した.結 果を図-22中に太線で示す.
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図-23基 盤での入力加速度(適用例,そ の2)

(a)地 下 水 位 が な い場 合(kh=0.11)

(b)地 下水位がある場合(kh=0.04)

図-24破 壊時の降伏要素分布(適 用例,そ の2)

(a)地 下 水 位 が な い 場 合(kh=0.11)

(b)地 下水位がある場合(kh=0.04)

図-25破 壊時の塑性変位分布(適 用例,そ の2)

崩壊箇所の近辺では,防 災科学技術研究所(k-net)の地

震観測点ISK006富 来 とISK005穴 水の観測記録がある.

(a)地 下 水 位 が な い場 合(kh=0.12)

(b)地下水位がある場合(kh=0.02)

図-26円 弧すべ り面法による結果(適 用例,そ の2)

ISK006富 来地震観測点(震央距離7km)に おけるEW,NS

方向の最大加速度は,それぞれ717gal,849galでISK005

穴水地震観測点(震 央距離20km)に おけるEW,NS方 向

の最大加速度 は,そ れぞれ473gal,782galで ある.崩 壊

箇所の震央距離が約15km,崩 壊方向は概ねEW方 向であ

ることから,ISK006富 来地震観測点のEW方 向の加速度

時刻歴を入力加速度 とした(図-23).

崩壊箇所の周辺の盛土か ら不撹乱試料を採取 して三

軸圧縮試験(CD試 験,拘 束圧9.8,196,29.4kPa)を

行 った.試 験結果 として ρt=1.62g/cm3,c'=55kPa,

φ'=28.5° を得た.こ の強度 定数を用いると,上 述の

よ うに求めた地下水位を静水圧 として考慮 した円弧すべ

り面法(Bishop法)に よる常時の安全率は0.98と なる.

地震では崩壊 したが,その前は25年 以上に渡って安全で

あったことから,こ の強度 定数は鶏 より小さいと判断

される.そ こで,φ'の 値をそのままとして,上 述の条

件でBishop法 による斜面の安全率が1.05に なるように

逆算 したc'=6.8kPaを 計算に用いることとした.式(15)

から推定 した盛土の弾性係数E=12.6MPa,基 礎地盤の

E=14.0MPaと な る.盛 土のVs=132m/s,基 礎 地盤 の

Vs=295m/s ,w1=12.02rad/s,h=0.3,λ=-0.9か ら減 衰定

数 α=0.36,β=0.048と する.

5.2計 算結果

(1)地 下水位がない場合

静的安定解析で水平震度 塩 を増加 させて計算をくり

返 したところ,kh=0.11で 降伏要素が連続 して全体的な

破壊様式が形成 された(図-24(a)).こ のときの塑性変位

分布を図-25(a)に 示す.図-25(a)A点 で斜面前方への水

平塑 性変位が最大 とな り,こ の点で 「破壊時塑性変位」

とし,そ の値は19.1mmで あった.参 考 として,同 じ条件

での円弧すべ り面法(Bish0P法)に よる結果を図-26(a)
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(a)地 下水位がない場合

(b)地下水位がある場合

図-27変 位時刻歴(図-25A点)

(a)地 下水位がない場合

(b)地下水位がある場合

図-28累 積塑性変位(図-25A点,式(12)λ=-0.9)

に示すが,図-24(a)と ほぼ同じ水平震度で破壊する結果

を得ている.式(12)の λ=-0.9(α=0.36,β=0.048)と して,

動的応答解析で上述 の入力地震 波を与 えた ときの図

-25(a)A点 の変位時刻歴を図-27(a)に 示す.動 的応答解

析により求めた累積塑性変位を図-28(a)に 示す.上 述の

破壊時塑性変位 を越 した ときに斜面破壊が生 じるとして,

破壊までの経過時間を求めると,約5.2秒 となる.式(12)

におけるλ=-3(λ=-3を 式(12)に 代入すると,α の値は負

になるが,負 の値はとりえないので,α=0,β=0.095と す

る)と した ときのA点 の累積塑性変位を図-29(a)に 示す

が,15秒 を経過 しても斜面破壊は生 じないことになる.

(2)地 下水位がある場合

静的安定解析で水平震度khを 増加 させて計算をくり

(a)地 下水位がない場合

(b)地下水位がある場合

図-29累 積塑性変位(図-25A点,式(12)λ=-30)

返 したところ,kh=0.04で 全体的な破壊様式が形成 され

た(図-24(b)).破 壊時塑性変位分布を図-25(b)に 示す.

A点 での破壊時塑性変位は10.1mmで あった.参 考として,

同 じ条件での円弧すべ り面法(Bishop法)に よる結果を

図-26(b)に 示すが,図-24(b)と ほぼ同じ水平震度で破壊

す る結果 を得 てい る.式(12)の λ=-0.9(α=0.36,β

=0.048)と して,動的応答解析で上述の入力地震波を与え

た ときの図-25(b)A点 の変位時刻歴を図-27(b)に 示す.

動的応答解析により求めた累積塑性変位を図-28(b)に 示

す.こ の ときの破壊までの経過時間は3.4秒 となる.式

(12)のλ=-3(λ=-3を式(12)に 代入すると,α の値は負に

なるが,負 の値はとりえないので,α=0,β=0.095と する)

としたときのA点 の累積塑性変位 を図-29(b)に 示すが,

このときの破壊までの経過時欄 は4.7秒 となり,同 じ条

件で地下水位がない場 合の値(15秒 以 上)と大 きな差が

生 じる.地 下水位がある場合は,地 下水位がない場合よ

り早い振動継続時間で斜面破壊に至る結果を得ているが,

減衰定数の値が大きいほど,そ の差は大きくなる.

6.結 論

著者 らは先に,加 速度振幅や周波数を変えた室内での

鉛直盛土の振動実験結果に基づき,震 度法に基づ く静的

安定解析で破壊時の変位を求め,動 的変形解析により求

めた累積塑性変位が,静 的安定解析で求めた破壊時の変

位を越 したときに斜面崩壊が生じるとする安定性評価手

法を提案 した10).本 論文では,こ の安定性評価手法を地

下水位の高い盛 士斜 面に適用す る方法を検討 した.静 的

安定解析 ・動的応答解析でMohr-Coulomb降 伏基準と
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簡単な非関連流れ則を用い,地 盤は引張り応力を負担し

ないとした.静 的安定解析では,震 度法に基づく静的慣

性力を増加させて,降 伏した有限要素が連続して全体的

な破壊形式が形成された段階を破壊と定義して,こ のと

きの 「破壊時塑性変位」を求めた.動 的応答解析では観

測された加速度時刻歴を入力して,Newmarkの β法によ

る直接積分を行って累積塑性変位を求める.こ の累積塑

性変位が上述の破壊時塑性変位を越すまでの振動経過時

間を求め,盛 土斜面崩壊までの時間とした.従 来の極限

平衡法と同じ考え方で,地 下水位を静水圧のみによるせ

ん断強度の低下で評価し,静的慣性力・入力加速度は浮

力を引かない飽和密度に作用するとする方法を示した.

この方法を仮想的盛土斜面,2004年 新潟県中越地震や

2007年 能登半島地震における盛土斜面の崩壊事例に適

用して,崩 壊事例における地下水位の影響を実際に近く

簡便に評価する可能性を示 した.実 際の盛土斜面の崩壊

例では,地下水位や変形・強度定数などの正確なデータを

入手できない場合が多く,実 際の崩壊現象を再現するよ

り,地 下水の影響の評価を主眼とする適用を行った.

本論文で提案する手法の適用を通じて次のことを示し

た.

(1)斜面内の地下水位がある場合,本 論文の静的安定解

析手法によると,地 下水位がない場合より小さな水平震

度で斜面破壊が生じる.斜 面破壊が生じる水平震度は,

どの場合も従来の円弧すべり面法とほぼ一致しており,

信頼性があると判断される.

(2)地下水位の有無により破壊時の水平震度がかなり異

なるにもかかわらず,本 論文で定義した 「破壊時塑性変

位」には大きな差はない.

(3)動的応答解析で計算される累積塑性変位は,地 下水

位がある場合の方が,な い場合より大きいので,地 下水

位があるときに,よ り短い振動継続時間で斜面破壊が生

じることになる.

本論文の手法での計算により,破壊までの振動継続時

間が長くなる場合,そ の斜面は実質的に破壊 しないこと

になる.減 衰定数の数値により,累積塑性変位の時刻歴

はかなり変化するので,本 論文で提案する地震時におけ

る斜面安定解析手法の信頼性を高めるには,減 衰定数を

正確に推定することが重要な課題である.

7.あ とがき

今後,地 下水位がある場合の多数の実際斜面の破壊例

に本論文の手法を適用して妥当性を検証する必要がある.

動的応答解析における累積塑性変位の大きさは減衰定数

に影響される度合が大きいので,減 衰定数を正確に推定

することを課題にする.ま た,本 論文の方法により実際

の地震加速度時刻歴を静的震度に置き換える目安を得る

可能性があり,今後の課題としたい.
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