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都市部鉄道沿線の切土箇所にあるもたれ壁は，壁体背面近傍に用地境界が存在する場合が多く，地山補

強材を壁体前面から打設する従来の工法では適用が困難となる．本研究では用地内に納まるように地山補

強材を壁体背面側から急角度で打設し，壁体上部で一体化する耐震補強工法を提案した．本補強工法の補

強効果，補強メカニズムを検証するため，実物の 1/10程度の縮尺模型を用いた振動台実験を実施した．そ

の結果，地山補強材の長さに応じて，耐震性の向上が図られること，もたれ壁の転倒変位を抑制する効果

が高いことを確認した．また，実験で計測した抵抗力に基づき，ニューマーク法を用いた検証解析を行い，

ニューマーク法が安全側の設計計算手法となる点を確認した． 

 

     Key Words: leaning-type retaining wall, seismic retrofitting, micropiling, shaking table test, 

Newmark’s method 

 

 

1. はじめに 

 

鉄道沿線には，多くの土留め構造物が存在し，その中

でも，もたれ壁は延長距離が最も長く，全ての土留め構

造物の約 40%
1)を占めている．現在，JR 東日本では，首

都直下地震に備えた耐震補強対策を進めており，その対

象の線区においても，同様に多くのもたれ壁が存在する． 

もたれ壁は，現行の設計標準におけるレベル 1地震動

程度の耐震検討をもとに作成された標準図 2), 3)に従い，

建造された構造物であるため，レベル 2地震動に対して

十分な耐震性を有していないものも存在する．そのため，

兵庫県南部地震，東北地方太平洋沖地震などの大地震に

おいて，崩壊に至る被害が生じている事例がある例えば4), 5)．

中島ら 6)，雪岡ら 7)は，1923 年の関東地震から東北地方

太平洋沖地震までの大地震を対象に，鉄道を中心に道路
例えば 8)・建築例えば 9)の分野において，もたれ壁の被害分析

を実施し，被害の 8割強が傾斜・転倒，あるいは壁体の

亀裂によるものであると報告している．そのため，もた

れ壁の耐震補強においては，もたれ壁の傾斜や転倒を防

止しつつ，壁体が破壊に至らないように対策を行うこと

が重要となる． 

一方で都市部鉄道沿線の切土箇所にあるもたれ壁は，

壁体背面近傍に用地境界が存在する場合が多く，図-1

に示すような地山補強材を壁体前面から打設して補強す

る従来の工法は，適用が困難となる．そこで，筆者らは，

図-2 に示すように，用地内に納まるように，壁体背面

側から急角度で地山補強材を打設し，壁体上部において

一体化する耐震補強工法を提案した（以下，提案工法と



 

 

称する）． 

本稿では，提案工法の補強効果，補強メカニズムの検

証のために実施した振動台実験，および擁壁の設計で用

いるニューマーク法により，振動台実験の検証解析を実

施したことから，その内容について報告する．  

 

2. もたれ壁に対する耐震補強工法 

 

(1) 既往の補強工法 

もたれ壁の耐震補強に関しては，これまでに実験的，

解析的なアプローチにより，研究が行われている． 

清宮ら 10)は，グラウンドアンカーを用いたもたれ壁の

耐震補強について，有限要素モデルによる非線形動的解

析を実施している．その結果，グラウンドアンカー1 本

を壁体の上部に設置したケースでは，もたれ壁上部での

変位は抑制されるものの，もたれ壁下部の水平変位は大

きくなり，もたれ壁の下部が滑動する挙動になる点が確

認されている．また，グラウンドアンカーを壁体の上部，

下部に 1本ずつ設置したケースでは，全体的に変位が抑

制され，耐震性が向上したと報告している．なお，グラ

ウンドアンカーを矢板式岸壁やケーソン式護岸などの耐

震補強に用いた場合の振動台実験例えば 11)が行われており，

地震時の変形抑制効果が確認されている． 

中島ら 6)，雪岡ら 7)は，無体策，ネイリング補強，お

よび H 鋼杭とタイロッドによる補強に対して，重力場

での振動台実験を実施した．実験結果より，無体策では

傾斜，転倒破壊の形態が顕著になることを示している．

ネイリング補強では，もたれ壁の上部に補強を行うこと

で，傾斜，転倒破壊を効果的に補強することが可能であ

り，上部，および下部の 2段に補強を行うことで，崩壊

形態は，転倒から滑動へと変化し，耐震性が向上したと

報告している．また，H鋼杭とタイロッドによる補強は，

H鋼杭による水平抵抗力により，傾斜を抑制する効果が

発揮されることを確認している． 

池本ら 12)は，もたれ壁の前面側から補強できない場合

において，壁体の背面側から盛土内に地盤改良体を構築

し，壁体と地盤改良体の天端を連結材に繋ぐ工法を提案

し，振動台実験により補強効果，および補強メカニズム

を検証している．実験から，壁体，地盤改良杭，および

背面盛土が一体で挙動することで，もたれ壁の転倒，滑

動が抑止され，耐震性が向上する点を確認している．ま

た，補強メカニズムは，地盤改良杭の前面，底面におけ

る地盤反力，および周面抵抗力が発揮されると示してい

る．  

既往の研究では，様々な補強工法が提案されているが，

壁体背面に用地の制約を受ける場合を想定した工法の研

究は少ない．また，H鋼杭とタイロッドによる補強工法

や地盤改良杭を用いて壁体と連結する補強工法は，壁体

の背面側での施工が可能であるが，比較的，大型の施工

機械が必要となることから，用地の制約を受ける箇所で

の適用には課題がある． 

 

(2) 急角度の地山補強材を用いた補強工法 

提案工法は，図-2 に示すようにもたれ壁背面近傍に

用地境界が存在し，用地の制約を受ける場合において，

壁体背面側から急角度で地山補強材を打設し，壁体上部

で壁体と一体化する工法である．急角度で打設する地山

補強材（以下，上部補強材と称する）は，主にもたれ壁

の傾斜，転倒に対して抵抗することを想定している．ま

た，もたれ壁の滑動に対する抵抗力が低い場合は，壁体

下部において地山補強材（以下，下部補強材と称する）

を打設する． 

地山補強材の施工に際しては，大型の施工機械が使用

できないため，小型の機械でも施工可能な小径（ネイリ

ング），もしくは中径（マイクロパイリング）の棒状補

強材を用いる．また，壁体と上部補強材の一体化の方法

は，もたれ壁にあと施工アンカーを施工し，コンクリー

ト，もしくは鋼材を用いて連結（以下，一体化部材と称

する）する．一体化部材は，上部補強材からの引張力と

せん断力の伝達する構造とする．  

なお，本工法では，補強に伴い，土圧など壁体への作

図-2 提案工法 

図-1 従来工法 
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用が大きくなり，耐力が不足する場合も考えられるため，

その場合は必要に応じて壁体の補強を行う． 

 

3. 振動台実験 

 

(1) 模型実験の概要 

a) 模型および実験ケースの概要 

 提案工法の補強効果，補強メカニズムを検証するため，

重力場での振動台実験を実施した．実験は，表-1 に示

す 3ケースであり，Case1は無対策，Case2は，上部補強

材を背面地盤と基礎地盤の境界位置まで施工したケース，

Case3 は，上部補強材を基礎地盤まで施工したケースで

ある．下部補強材は，Case2，および Case3ともに同じ長

さの条件である．図-3 に模型概要，計測機器の配置を

示す．実験の模型縮尺は 1/10とし，表-2に示す Iaiが提

案する相似則 13)を用いた．もたれ壁は実物高さ 5m程度

と想定して，模型は 0.53mとした．材質はアルミニウム

を用いて，単位体積重量がコンクリート相当となるよう

に構築した．模型地盤は，東北硅砂 6号を用いて，相対

密度 Drが背面地盤は 80％，支持地盤は 90％となるよう

に作製した．もたれ壁の背面には，標準図 2), 3)に従い栗

石層を設けることとし，材料は鹿島砂を用いて作製した．

表-3に模型地盤の物性値を示す． 

地山補強材の模型は，実施工に中径棒状補強材

（ 150mm 程度）の適用を想定し，実験では

15mm×15mm のアクリル樹脂性の角棒を用いた．地山補

強材模型の材料選定にあたっては，地震時土圧の計算に

おいて修正物部岡部式の一次すべり線（水平震度 kh=0.2，

崩壊角 52.6°）以深の長さ lに対して，l（：杭の特性

値）が想定している実構造物と概ね一致させるとともに

曲げ剛性も表-2 を概ね満足するようにした．なお，ア

クリル樹脂性の角棒のヤング係数は引張試験の結果，

2.8kN/mm
2 であった．地山補強材は，土槽奥行方向

600mm に対して，上部地補強材，下部補強材ともに 2

本配置し，打設角度は 80°とした．また，地山補強材の

周面には，地盤との摩擦を近似させるために硅砂を貼付

けた．もたれ壁と地山補強材の結合は，ピン結合とし，

ユニバーサルジョイントを用いた．また，地山補強材の

軸方向，軸直角方向の抵抗力を計測するために，地山補

強材と壁体の接続部にはロードセル（上部補強材：2 方

向，下部補強材：1 方向）を設置した．背面地盤の表面

には，実物で 10kN/m
2の上載荷重を想定して，1kN/m

2の

鉛袋を設置した． 

b) 加振条件 

加振は JR 東日本研究開発センター所有の水平振動試

験装置を用いて重力場により実施した．加振波形は，鉄

道構造物等設計標準・同解説 耐震設計 14)に示される L2

地震動（スペクトル II）の地表面設計地震動波形のピー

ク周波数が 1Hz 程度であることをもとに，相似則を考

慮 して時間補正し，正弦波 5Hz，10 波とした．加振ス

テップは，0～200galは 1ステップ 50gal間隔，それ以降

は 1ステップ 100gal間隔で段階的に増加させた．加振は，

最終的に試験体の崩壊形状が明確になるところまで行い，

Case1 では 400gal，Case2では 800gal，Case3では 1100gal

まで行った．なお，本論文で「○gal 加振」と示す加速

度は振動台の目標加速度を示しており，実際に入力され

ている加速度とは若干の増減がある． 

 

(2) 実験結果および考察 

a) もたれ壁の残留変位と崩壊形態 

図-4，図-5 は各加振における振動台最大加速度と壁体

下部残留水平変位（滑動），残留回転角（転倒）の関係

を示す，図-6～8 は各ケースにおいて，すべり面が顕著

に生じた際の加振後の状況状況写真を示す．Case1 は，

150gal 加振以降から変位が発生し，400gal 加振で背面地

表-1 実験ケース 

 補強の有無 断面 

Case1 無対策  

Case2 
上部補強材:540mml=2.9)
下部補強材:230mm 

 

Case3 
上部補強材:790mml=6.1) 
下部補強材:230mm 

 

 

表-2 相似率 

パラメーター 実物/模型 相似率 

長さ  10 

密度 1 1 

時間  0.75
 5.6 

加速度 1 1 

曲げ剛性  4.5 31623 

 

表-3 模型地盤の物性値 

土層 材料 密度 
単位体積 
重量

内部 
摩擦角peak 

背面地盤 
東北硅砂 

6号 

相対密度 
Dr 

80% 
15.9 kN/m3 44.4° 

支持地盤 
東北硅砂 

6号 

相対密度 
Dr 

90% 
16.3kN/m3 45.5° 

栗石層 
鹿島砂 
8~12mm 

乾燥密度 
d 

1.60g/cm3 
15.7 kN/m3 36.9° 
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盤にすべり面（崩壊角：約 63°）が生じて崩壊した．

Case2 は 300gal 加振から変位が増加しはじめ，700gal 加

振において背面盛土にすべり面（崩壊角：約 58°）が

生じて，800gal 加振で崩壊した．それに対して，Case3

では，400gal加振から変位が発生しはじめ，1000gal加振

において崩壊角度の小さいすべり面（崩壊角：約

36°）が発生し，1100gal 加振で崩壊した．Case2，Case3

を比較すると補強材の長さに応じて，滑動，転倒の変位

が抑制され，耐震性が向上していることが確認できる．

また，各ケースともに，滑動，転倒の両方が発生する崩

壊形態となっている． 

図-9 は，縦軸に壁体上部と壁体下部残留水平変位の

差分をとり，横軸に壁体下部残留水平変位で整理したも

のである．グラフが破線の 45°ラインよりも左側にな

ると転倒モードが支配的となり，右側になると滑動モー
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図-6 Case1の加振後の状況写真 

(a) 400gal加振後 

63° 

図-7 Case2の加振後の状況写真 
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(b) 700gal加振後 
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図-8 Case3の加振後の状況写真 

(a) 700gal加振後 

(b) 1000gal加振後 
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ドが支配的となる．全てのケースにおいて，破線よりも

左側に位置しており，主に転倒モードであったことが分

かる．また，無対策の Case1は，転倒モードが支配的と

なっており，過去の地震被害の傾向と一致している．

Case2，Case3 の順に補強材の長さが大きくなるに従い，

グラフは破線に近づく傾向を示しており，上部補強材に

よって，転倒に対する抑止効果が高くなることが確認で

きる．  

b) もたれ壁に作用する水平力 

図-10 は，各ケースの 300gal 加振における土圧合力，

慣性力，全水平力，振動台加速度の時刻歴波形を示した

ものである．土圧合力は，もたれ壁模型背面に設置した

2 方向ロードセルの計測値から，壁面に作用する水平土

圧を求めたものであり，模型構築時の土圧を加算したも

のである．慣性力は，壁体の上部・下部に設置した加速

度計の計測値を平均して，壁体質量を乗じて求めた．全

水平力は，土圧合力と慣性力の和である．全てのケース

において，土圧合力と慣性力は同位相となっており，補

強に伴い位相特性は変わらないことが分かる．  

図-11(a)，(b)は，各加振において，全水平力が最大と

なる時刻の土圧合力と慣性力について，振動台最大加速

度との関係をまとめたものである．図-11(a)には，修正

物部岡部式により，背面地盤の三軸圧縮試験の結果

（peak=44.4°，res=36.8°，=res /2）を用いて計算したもの

も併記している．また，図-11(b)に慣性力は，振動台最

大加速度に壁体質量を乗じた計算値も併記している． 

地震時土圧の実験値と計算値は，模型構築時（図中の

振動台最大加速度 0gal）では実験値が大きい傾向を示す
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図-10 壁体に作用する水平力の時刻歴波形（300gal加振） 
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ものの，加速度が大きくなると両者は概ね一致し，壁体

の変位が大きくなる加速度より，実験値は計算値よりも

小さくなる傾向を示している．模型構築時に実験値が大

きくなるのは，もたれ壁の特性上，壁体の自重によって，

栗石層や背面地盤にもたれかかるためであると考えられ

る．また，降伏震度以降に地震時土圧が計算値よりも小

さくなる傾向は，渡辺ら 15)の既往の研究と定性的に一致

している．また，慣性力は，実験値と計算値が概ね一致

する傾向となっており，補強に伴う壁体の応答加速度の

増加はなく，壁体には概ね振動台の入力加速度相当の慣

性力が生じていることが分かる．．  

c) 地山補強材の曲げひずみ・軸ひずみ 

図-12は，Case3の各加振において全水平力が最大とな

る時刻の(a)曲げひずみ，(b)軸ひずみ，(c)地盤反力度を示

したものである．地盤反力度は，ひずみゲージ計測値に

基づき文献 16)を参考に算出している．(b)軸ひずみ分布

は，すべり面以深において勾配を有しており，この範囲

で上部補強材の引抜き抵抗力が発揮されていることが確

認できる．曲げひずみ分布は，すべり面付近を反曲点と

した S字形状となっている．これは，(c)地盤反力度から，

ピン結合された上部補強材に対して，すべり線以浅では，

すべり土塊から補強材を押す方向に作用が生じ，すべり

面以深では，地山補強材の前面，および背面に地盤抵抗

力が生じるためであると推定される．(c)地盤反力度の計

算値から，すべり線以浅の土塊からの作用の合力を求め

ると，上部補強材 1本当たり，0.025kN/本（土槽奥行 1m

当たり 0.08kN/m）程度であり，壁体に作用する地震時土

圧に比して，その大きさは小さいことが分かる．  

図-13は，Case3の背面盛土と支持地盤の境界位置（深

度 530㎜）における曲げひずみと軸ひずみの関係を加振

ごとに示したものである．加速度が 500galまでは，各加

振において，軸ひずみよりも曲げひずみは小さくなる傾

向にあり，上部補強材は主に引抜き抵抗力で抵抗してい

ることが分かる．それに対して 600gal以降は，軸ひずみ

よりも曲げひずみが大きくなる傾向を示しており，引抜

抵抗力に加えて，地山補強材の曲げ抵抗力により抵抗し

ているものと推定される．また，曲げひずみは加振に伴

い，累積しながら増加する傾向が確認できる． 

d) 地山補強材に働く軸力・水平力 

図-14 は，Case2，Case3 における振動台の最大加速度

と，壁体と上部補強材の接続部に生じる軸力、水平力お

よび下部補強材に生じる軸力の関係を示したものである．

軸力，水平力は，2 方向ロードセルの計測値であり，2

本の地山補強材の平均値である．Case2 では，上部補強

材軸力は 300gal程度まで増加するが，300gal以降の増加

は小さい．また，上部補強材水平力は，加速度の低い段

階から増加は見られない．これは，Case2 では，300gal

加振から転倒の変形が卓越している点を考慮すると，地

山補強材の引抜き抵抗力が上限値に達して，変形が進行

するため，それ以降に地山補強材の抵抗力は発揮されな

かったものと考えられる．それに対して，Case3 では，

図-12 全水平力最大時刻時の曲げひずみ・軸ひずみ・地盤反力度（Case3） 
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上部補強材軸力，水平力は加速度に応じて増加しており，

地山補強材の引抜き抵抗力，および曲げ抵抗力が発揮さ

れていることが分かる． 

以上から，地山補強材の曲げ抵抗力を期待するには，

補強材を背面地盤と支持地盤の境界以深まで長くするな

どして，地山補強材の引抜き抵抗力を確保する必要があ

る．また，下部補強材の軸力は，Case2，Case3 ともに加

速度に応じて増加する傾向を示している． 

 

4. ニューマーク法を用いた検証解析 

 

 鉄道の盛土や擁壁の設計においては，地震時における

残留変位量を計算する方法として，ニューマーク法が用

いられている 17),18)．擁壁の検討では，地震時土圧と擁壁

躯体の慣性力を作用力として考慮し，擁壁底面，および

前面に生じる地盤抵抗を抵抗力として評価している． 

 提案工法において，ニューマーク法を用いて残留変位

を計算する場合は，擁壁と比較して，上部補強材，下部

補強材の抵抗力が付加されるため，条件の違いによるニ

ューマーク法の適用性を検証する必要がある．そこで，

本検討では，はじめに抵抗力について実験値と計算値の

比較検証を行う．その後にニューマーク法を用いた検証

解析を行い，本提案工法の設計計算方法としてニューマ

ーク法の適用性を確認する．なお，作用力については，

3．(1)b)で述べたように実験値と計算値が一致すること

を確認している． 

 

(1) 抵抗力の比較検証 

 抵抗力は，図-15 に示すような滑動に対する抵抗力，

および転倒に対する抵抗力について，実験値と計算値を

比較する．滑動に対する抵抗力は，上部・下部補強材に

よる水平抵抗力，基礎の前面地盤抵抗力，基礎底面の地

盤せん断抵抗力を比較する．転倒に対する抵抗力は，影

響の大きい上部補強材による抵抗モーメントについて，

比較を行うこととし，壁体中心を回転中心として計算す

る．なお，検証解析おいては，上部補強材は引抜き抵抗

力のみを評価し，すべり面以浅に生じるすべり土塊から

の作用，および上部補強材の曲げ抵抗力は評価しないこ

ととする． 

上部・下部補強材抵抗力の実験値は，ロードセルでの

計測値を用いて比較した．また，基礎底面地盤せん断抵

抗力は，基礎底面中央部のロードセルの計測値に基礎底

面の面積を乗じて算出した．計算値に関しては，基礎前

面・底面の地盤抵抗力や上部・下部補強材の引抜き抵抗

力は，鉄道構造物等設計標準・同解説 18), 19)に基づいて算

出した．なお，補強材の引抜き抵抗力は，地震時土圧の

計算において修正物部岡部式の一次すべり線（水平震度

kh=0.2，崩壊角 52.6°）以深を定着長とみなして計算し，

上部補強材，下部補強材の抵抗力の合計値を求めた．表

-4，表-5 に水平抵抗力，および抵抗モーメントの計算値

を示す． 

図-16 は，Case2，3 における滑動に対する抵抗力の実

験値，計算値の推移を示したものであり，図中には各抵

抗力を合計した水平抵抗力合力も示している．また，実

験値と計算値が一致した点を○にて表示した．Case2 で

は，実験値は 300~600gal程度において計算値と概ね一致

し，その加速度以降に抵抗力の増加は少ない． それに

対して，Case3 では，実験値と計算値が 300~500gal 程度

の範囲で一致し，それ以降，加速度の増加に伴い，実験

値は増加する傾向を示している．これらの結果から，

Case2 のように補強材が短い場合においても，実験値は

計算値相当の抵抗力が発揮されることが分かる．また，

図-15 滑動・転倒において考慮する抵抗力 
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補強材の長い Case3では，計算値よりも大きな抵抗力を

評価することにより，合理的な設計が可能になることを

示唆している．次に，Case2，3の補強材水平抵抗力の計

算値を比較すると，両者の数値に大きな違いはない．こ

れは，急勾配に設置している上部補強材の抵抗力は小さ

く，下部補強材の引抜き抵抗力が支配的となっているた

めであり，滑動の抵抗力としては，下部に比べて上部補

強材の効果は小さい．また，水平抵抗力合力は，Case2，

3ともに概ね 400gal程度で実験値と計算値が一致してい

る． 

図-17 は，Case2，3 における転倒に対する抵抗力の実

験値，計算値の推移を示したものである．Case2，3とも

に，実験値と計算値は 600gal程度において概ね一致して

いる．Case2 の実験値は 600gal 以降に低下傾向であるが，

Case3 は増加傾向を示している．滑動の抵抗力とは異な

り，Case3 のほうが 2 倍程度以上大きく，急角度の地山

補強材は，転倒に対する抵抗力の効果が大きく発揮され

ていることが分かる． 

 

(2) ニューマーク法による計算 

Case1～3の振動台実験を対象にニューマーク法を用い

た検証解析を実施し，本提案工法の設計計算手法として，

ニューマーク法の適用性を確認する．入力加速度は，振

動台で計測された加速度の時刻歴波形を用い，抵抗力は

表-4，表-5に示す値を用いて解析を実施した． 

図-18は，解析結果の 1例として，Case3の滑動の検討

について示したものであり，各図は 50gal 加振から

1000gal 加振までの時刻歴波形を繋げて表示している． 

解析は以下の(1)～(3)の順序で行う． 
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図-17 転倒に対する抵抗力の比較 
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表-4 水平抵抗力の計算値（単位：kN/m） 

 基礎前面地盤 

抵抗力 

基礎底面地盤 

せん断抵抗力 

上部補強材 

水平抵抗力 

下部補強材 

水平抵抗力 

水平抵抗力 

合力 

Case1 0.123 0.717 - - 0.840 

Case2 0.123 0.717 0.052 0.358 1.250 

Case3 0.123 0.717 0.141 0.358 1.339 

 

表-5 抵抗モーメントの計算値（単位：kN・m/m） 

 
自重 

基礎前面地盤 

抵抗力 

基礎底面鉛直 

地盤抵抗力 
上部部補強材 

抵抗モーメント 

合力 

Case1 0.043 0.002 0.038 - 0.083 

Case2 0.043 0.002 0.038 0.079 0.162 

Case3 0.043 0.002 0.038 0.217 0.300 

 



 

 

(1)振動台加速度（図-18(a)）をもとに地震時土圧，およ

び壁体の慣性力を求め，各々を足し合わせて滑動力を

求める． 

(2)滑動力と抵抗力を比較する（図-18(b)）． 

(3)滑動力が抵抗力を上回った場合は，抵抗力以上の滑

動力を壁体質量（70kg/m）で除して，2 回積分を行い，

滑動速度（図-18(c)），滑動変位（図-18(d)）を求める． 

図-18 では 500gal において滑動力が抵抗力を上回り，

それ以降の加振において，滑動変位が生じる結果となっ

ている． 

 図-19 は残留滑動変位，図-20 は残留回転角について，

各加振後の残留値における解析と実験結果を比較したも

のである．いずれのケースおいても，変位が増加し始め

る加速度は，解析と実験で概ね一致する傾向を示してお

り，降伏震度に関しての再現性は良いものと考えられる．

また，同じ加速度では，解析は実験よりも残留変位が大

きくなる傾向となり，解析は実験よりも安全側に評価さ

れることが分かる．これは，解析では，抵抗力を一定値

として入力していることや上部補強材の曲げ抵抗力を見

込んでいないこと，実験では加速度に応じて抵抗力が増

加しているが，解析ではその影響を考慮していないこと

などが原因であると考えられる． 

以上の結果から，ニューマーク法は，本提案工法にお

ける設計計算手法として，安全側の結果を与えることが

確認できた． 

 

5. まとめ 

 

もたれ壁の背面近傍に用地境界が位置する場合におい

て，用地内に納まるように壁体背面側に急角度に地山補

強材を打設し，壁体上部において一体化する耐震補強工

法を提案した．提案工法の補強効果，補強メカニズムを

検証するため，実物の 1/10 程度の縮尺模型を用いた振

動台実験を実施し，ニューマーク法を用いた検証解析を

行った．本研究から得られた知見を以下に示す． 

(1)振動台実験から，本補強工法により上部補強材の長

さを長くすることにより，耐震性が向上することを確

認した． 

(2)急角度の地山補強材の補強メカニズムは，主に転倒

に対して抵抗することを確認した． 
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図-18 Case3における滑動の検討 

(a) 振動台加速度 

(b) 滑動力・抵抗力 

(c) 滑動速度 

(d) 滑動変位 
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図-20 転倒に対する検討 

図-19 滑動に対する検討 



 

 

(3)振動台実験を対象にニューマーク法を用いた検証解

析を行い，ニューマーク法が本提案工法の設計計算手

法として，安全側の結果を与えることを確認した 
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STUDY OF ASEISMIC RETROFITTING FOR LEANING-TYPE RETAINING 

WALLS USING MICROPILING CONSTRUCTED AT SHARP ANGLES 

 

Yoshinori TANIGUCHI, Hirofumi IKEMOTO, Kenichi SUZUKI, 

Hideaki TAKASAKI and Torajiro FUJIWARA 

 

 
Site boundary lines are often drawn in close proximity to the rear side of leaning retaining walls con-

structed on cut banks along urban rail lines; thus, it is difficult to apply conventional aseismic retrofitting 

methods, where micropilings are inserted perpendicularly into the bank. In this study, methods of aseis-

mic retrofitting were developed for leaning-type retaining walls in which micropilings inserted at sharp 

angles from the rear side of the walls in the area within the site boundary line are linked to the upper part 

of walls. In order to confirm the reinforcing effect and mechanisms of such a method, shaking table tests 

were conducted in the gravity field using a 1/10 scale model. Through these tests, it was confirmed that 

the earthquake resistance improved according to length of the micropilings, with significant detering ef-

fect on overturn displacement. The calculated displacement based on Newmark’s method using experi-

mental data was smaller than that observed by experiment. 


