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《特別講演》 

斜面安定解析の現状～研究室と現場のギャップ 
岐阜大学工学部 八嶋 厚 

 
１． はじめに 

 

 事務局から講演題目をいただいて、何も考えないままでいた。この原稿を書く段階と

なって、いまさらながら題目の大きさに悩んでいる。ゼロメートル地帯から 3,000m 級の

山々を有する岐阜県に住む者にとって、種々の地盤災害軽減を目標とした研究を実施す

ることは責任重大であるとともに、数多くの貴重なフィールドに恵まれているといった

側面もある。そのような環境下において、ここ数年、斜面災害軽減に関する種々（バラ

バラといった方が正解かもしれない）の研究を実施してきた。本報では、それらの研究

の一端を紹介することによって、そのアプローチ方法、成果が、実務からどれだけかけ

離れているのかをご判断いただき、かつご批判をいただきたい。ご批判をいただくこと

によって、研究室と現場のギャップを皆様方と共通認識し、将来それを縮める努力をし

ていきたいと考えている。 

 図―１を見ていただきたい。これは平成１１年９月に岐阜県内の高速道路斜面で発生

した豪雨による大規模斜面崩壊である。この斜面崩壊について、地下水の流れと岩の複

雑な力学挙動を同時に解いた FEM 解析結果が図―２に示されている。研究室における数

値解析は、素因を丁寧に調べれば、斜面崩壊といった複雑な現象の誘因をある程度説明

することができる。本報では、このような解析例が実務の中でどのような位置にあるの

かを考えながら、斜面安定解析の現状を概観してみたい。 

 斜面防災の観点から、斜面安定に関する解析を次に示すような３段階に分けて紹介し、

それぞれの段階における解析手法の適用性と問題点についてコメントしてみたい。それ

ぞれの解析手法は、それぞれ、1)数多くの斜面の中からより危険な斜面をスクリーニン

グするための簡易的な斜面安定解析法、2)スクリーニングされた危険斜面の防災対策も

しくは崩壊した斜面の復旧対策に必要な詳細設計を補助する高度な安定解析法、3)崩壊

した土砂が到達する領域（ハザードマップの作成のための情報）や崩壊土砂が構造物に

及ぼす外力を求めるための解析法、である。 

 

２． 斜面安定解析に関する研究への取り組み（岐阜大学の例） 

 

２．１ 岐阜県における斜面災害ポテンシャル（特に道路斜面を対象として） 

昭和 43 年に発生した飛騨川バス転落事故以降（図―３参照）、様々な道路防災施策が 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図―１ 岐阜県内の斜面崩壊例     図―２ FEM 解析例（せん断ひずみの発達） 

                                              (Ye et al., 2005) 

 

実施され、道路周辺斜面の災害ポテンシャルは順調に低下している。しかしながら、道

路防災は完全ではなく、岐阜県内においても、直轄国道および県管理道路において、い

まだ 110 箇所を超える異常気象時通行規制箇所が存在する。これは、防災事業のような

ハード的な対策が順調に推移せず、ソフト的な対応で通行者の人命と財産を守ろうとす

るものである。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

       捜索の様子       飛騨川に転落したバス 

図―３ 昭和 43 年飛騨川バス転落事故（岐阜新聞社出版局, 1998） 

 

昭和 43 年に発生した飛騨川バス転落事故を契機として、 

① テレメータの設置 

赤い部分がせん断ひずみ

の卓越した領域を示す 



② 道路情報板設置及び道路情報モニターの委嘱 

③ 防災点検に基づく対策の実施 

④ 異常気象時の通行規制 

⑤ 道路防災点検（約 5年間隔） 

などの対策がとられてきた。岐阜県内における道路の災害ポテンシャルは徐々にではあ

るが低下傾向にあるといってよい。 

 平成 8年の北海道豊浜トンネル岩盤崩落事故および同年 JR 高山線・特急ひだ号落石事

故を受け、直轄国道および県管理道路の一斉道路防災総点検が実施された。中部地方整

備局管内で直轄国道を管理する 10 事務所における、対策が早急に必要とされる管理箇所

（要対策箇所と呼ぶ）を図―４に示す。平成８年度における要対策箇所の総数は 638 箇 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図―４ 中部地方整備局管内要対策箇所（平成 8年度） 

 

所を数える。この中で、岐阜県内に位置する岐阜国道、高山国道、多治見砂防国道の３

事務所における要対策箇所が、中部地方整備局管内全体数の半数以上を占めていること

がわかる。要対策箇所のほとんどが、落石や岩盤崩落の危険性による要対策箇所である

こともわかる。平成 8年の道路防災総点検から 9年以上が経過しているが、危険と判断

された箇所の防災対策はかならずしも順調に進んでいるとは言い難く、約半数程度の箇

所の対策が完了しているに過ぎない。 

一方、県管理道路に目を転じると、やはり平成 8年度に実施された道路防災総点検に

おいて、 

道路防災総点検箇所  8,066 箇所 

防災カルテ点検箇所  5,000 箇所 

    要対策箇所  1,882 箇所 

となっている。要対策箇所の中で、恒久的対策がなされた箇所は半分以下であり、平成

17 年度末の時点においても、数多くの危険な道路斜面が存在している。公共投資が減少



していく中、道路防災に投じられる資金も年々減少している。防災工事というハード対

策が進まない状況下で、異常気象時の通行規制は頻繁に行われている。岐阜県内におけ

る異常気象時通行規制箇所（直轄国道と県管理道路の総計）は約 110 箇所であるが、平

成11年度に異常気象により通行止めとなったのべ回数は、なんと約500回を数えている。

この数は全国第１位であり、第２位の他都道府県が、約 200 回程度であることからも、

岐阜県における道路斜面災害ポテンシャルが、依然として高止まりしていることが容易

にわかる。ちなみに、異常気象時通行規制箇所の規制解除または区間短縮は、直轄国道

において数年に 1箇所程度、県管理道路において年 1、2箇所程度である。このような状

況下において、限られた予算内で道路斜面防災事業を展開するためには、道路斜面の被

災確率を求めるだけではなく、被災した場合の災害規模をも考慮した、リスク管理の概

念に基づいた、発注者の客観的意思決定システムの構築が急務である。 

 

２．２ 斜面防災意思決定のための簡易斜面安定評価 

前節でも紹介した道路防災カルテの多くは、分厚い紙情報として収集され、発注者も

しくは調査業者が保管している。従来の紙地図の上に記入されたカルテ位置情報と、膨

大な写真、スケッチ、文字情報が蓄積され続けている。岐阜大学と岐阜県道路維持課は、

ＧＩＳを利用した電子カルテシステムの構築を急いでいる。平成１７年度末の時点で、

岐阜県内一土木事務所管内についてプロトタイプを作成済みであり、平成１８年度より

本格運用が開始された「県域統合型 GIS」のもとで、全県下１１土木事務所の道路防災

GIS 構築が進められている。 

 GIS による斜面情報管理システムは、既存の情報を一元的に管理することが可能であ

るが、個々の斜面の危険性を評価する機能は持ち合わせていない。しかし、前述したよ

うに、対策工事がいまだ未着手である危険斜面が数多く存在しており、効率的にこれら

の斜面に対して対策を進めるためには、各斜面の対策優先度の評価を安価かつ迅速に行

う必要がある。そこで、岐阜大学、岐阜県建設研究センター、岐阜県内航空機メーカー

および建設コンサルタントが中心となり、特に危険岩盤斜面を対象として、簡易に斜面

の測量・安定性解析を行えるシステム（簡易斜面安定性評価システム）を考案した（図

―５参照）。構築した簡易斜面安定性評価システムは、『膨大な数の危険斜面に対して、

詳細な調査・解析が必必要であるか否かを判断するための前段階的な評価を行う』こと

を目的とする。また、斜面の管理者自身が、専門的な知識を用いることなく調査を行え

る環境の整備を目的とする。 

斜面の危険度を評価するためには、斜面の 3次元形状を把握することが重要となる。

対象となる危険斜面の数が膨大であるため、安価に、迅速に 3次元形状を取得できる手

法が必要となる。また、対象が危険斜面であるために、出来るだけ斜面より離れた場所

からの計測が有効である。対象から離れた場所からの測量方法の代表的なものとしては、 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図―５ デジタルカメラによる岩盤安定度評価 

 

レーザー計測と写真測量がある。レーザー計測は、計測精度が天候に左右されにくいこ

とや、高精度の計測が可能などの利点があるが、計測機器が高価という問題がある。そ

れに対して、写真測量は、写真の解像度や撮影条件が計測精度に影響するという問題が

あるが、写真の撮影には現在広く普及しているデジタルカメラを用いればよく、また、

現地での作業は写真を撮影するのみであるために、レーザー測量と比較して、経費・作

業時間等の面で有利である。精度に関しても、近年のデジタルカメラ性能の向上により、

写真測量でも十分な精度で計測することができることが確認されている（中原ら, 2001）。

ただし、研究室では移動型高精度レーザープロファイラー技術を用いたＤＥＭ取得も実

施している。 

写真測量技術を用いるためには、対象物の写真が必要となる。しかし、対象としてい

る危険岩盤斜面は、写真を撮影するのに様々な制約を受けることが多い。岩盤斜面が道

沿いや川沿いに切り立って位置する場合は斜面全体を撮影することが困難であり、また、

常に落石の危険性があるような斜面では近づくことさえできないため、遠方からの撮影

となってしまう。これらの問題点を解消するためには、遠隔操作による空中からの撮影

が有効である。ところが、空中からの撮影に対して、有人の航空機を使用すると、多大

な費用が必要となり、数多くの斜面に適用することが経済的に困難となる。そのため、

斜面の撮影に制約を受ける場合には、デジタルカメラを搭載したリモコン飛行機を用い

ることも考えられる。図―６参照）。 

斜面の安定性評価手法には、鷲見・八嶋の手法（2000,2001,2003）を用いた。鷲見・

八嶋の手法は、多数の不連続面の中から、不安定な岩盤ブロックを検出する手法であり、

予備的・概略的な評価手法である。入力データに不連続面の 3次元位置が必要になるが、

写真測量から得られた斜面の 3次元形状と、斜面表面の亀裂の位置から、斜面内部の不

連続面を想定することができる。また、崩壊する可能性のある岩盤くさびを抽出してそ 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図―６ リモコン飛行機による画像の取得 

 

のボリュームを計算することができるので、例えば設計震度ごとに、どのような崩壊確

率でどのブロックが崩壊するのかを図示することができる。崩壊確率と崩壊ボリューム

が把握できれば、工学的には斜面リスクが計算できる（崩壊ボリュームが対策費用と比

例関係にあるとの仮定に基づいている）。図―７に仮想軟岩斜面を対象に実施した設計震

度ごとの崩壊確率と崩壊ブロックの出力例を示す。この図より、斜面管理者は、斜面の

リスクを定量的に把握することができる。なお、岩盤の摩擦角の計測を省略するために、

図―８のような岩種ごとの基本摩擦角が用意されている。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図―７ 仮想軟岩斜面の簡易安定評価の出力例 
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図―８ ティルト試験から求めた岐阜県内の種々の岩種の基本摩擦角（山口, 2005） 

 

２．３ FEM 解析による斜面の崩壊予測 

 前節で説明した簡易斜面安定解析手法によって選ばれた危険斜面の防災対策、もしく

は崩壊した斜面の復旧のために高度な詳細解析手法が用いられる。したがって、詳細予

測・設計においては、詳細な地形・地質調査および力学試験等に基づいて解析が実施さ

れるべきである。本節では、本報の最初に紹介した実際の崩壊例の再現解析などを紹介

しながら、詳細解析法の現状と問題点を概説する。 

 

２．３．１ 豪雨による斜面崩壊事例の解析 

 図―１で既に示した斜面崩壊は、図―９のように３回の段階的な破壊形態を示してい

る。ここで紹介する通常の FEM 解析手法では、図に示すような段階的な崩壊を再現する

ことは困難である。もちろん、崩壊した地盤部分を解析対象から段階的に削除していく

ような工夫をすれば、定性的な現象の再現は不可能ではない。ここでは、段階的な崩壊

は考えず、豪雨による地下水位の上昇によって風化岩盤中にひずみがどのように発達し

ていくのかを検討する。FEM 解析のために、図―１０のメッシュを用意した。このメッ

シュは、崩壊後の地形測量、ボーリング調査、地下水位調査および孔内載荷試験結果等

に基づいて決定した。 

斜面崩壊の２日前に豪雨を記録していることから、解析での外力は斜面内に蓄積され

た間隙水圧とした。また、材料の特性としてひずみ軟化挙動を表現できる弾塑性構成モ

デル（足立・岡, 1992）を用いた。外力としての間隙水圧、つまり斜面内水位が高い状

態にあるとした場合、斜面内のせん断ひずみが、徐々に斜面全体に広がっていく進行性 
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図―９ 斜面崩壊の進行形態     図―１０ ＦＥＭメッシュ、地下水位、岩質 

 

破壊が再現できた。図―１１のせん断ひずみの分布図から、時間とともにせん断ひずみ

が斜面上方に発展していくことがわかる。また、図―１２には、別途実施した３次元解

析から得られたひずみの卓越領域を示す。図―１との比較からもわかるように、３次元

解析においては、崩壊領域の最終形状が適切に再現されていることがわかる。しかしな

がら、図―１に見られたような大規模な崩壊そのものは再現できない。FEM 解析では、

斜面崩壊のトリガーのみが再現されている。 

 

 

 

 

 

図―１１ ２次元解析によるせん断ひずみの時間的発展  図―１２ ３次元解析結果 

 

２．３．２ 掘削による斜面崩壊事例の解析 

 岐阜県内において、トンネル抗口掘削に伴う斜面崩壊が発生した。図―１３にトンネ

ル抗口付近の斜面崩壊の空中写真を示す。また、図―１４には、崩壊土砂を除去した後

に観察した抗口付近の支保工の変状を示す。 

斜面崩壊原因の究明と復旧計画のために数値解析を実施した。まず、周辺地盤の詳細

な地質調査が実施され、崩壊の主要部分である強風化層について各種室内実験が実施さ

れた。本トンネルの当初設計断面は、図―１６に示すように、貫通箇所外部に抱き擁壁 
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図―１４ 抗口の崩壊の様子     図―１５ 斜面崩壊による支保工の変状       

 

を設置し、その後セメント混合した改良土で覆土した後、トンネル構造のままで掘削す

るといったものであった。しかしながら、実際の施工は、抱き擁壁は施工されたものの、

改良土による覆土がなされないまま貫通を迎えてしまった。もともと不安定な斜面の足

許を掘削により応力解放し、さらに強風化層を発破振動によってさらに緩ませるといっ 

 

図―１６ 当初設計断面        図―１７ 有限要素メッシュ 

 

た影響が重なり、大崩壊に至ったものと考えられる。２次元 FEM 解析では、実際の施工

過程の通り、覆土によるおさえ盛土がない場合（CASE1）と当初設計通り覆土によるおさ

え盛土がある場合（CASE2）の２ケースについて解析を行った。 

解析結果を図―１８に示す。おさえ盛土がない場合（CASE1）には、抗口掘削後、時間

の経過とともに、斜面表層部分にせん断ひずみの急激な発達がみられ、崩壊発生につな

がることがわかる。一方、おさえ盛土が存在する場合（CASE2）においては、抱き擁壁近

傍に応力集中に伴うひずみの蓄積がみられるものの、斜面部分のひずみの発達は収束し 
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図―１８ せん断ひずみ卓越領域の拡大の様子 

 

ており安定を保ったままである。本解析例でも、崩壊後の詳細調査・試験等により、FEM

数値解析は崩壊のトリガーをものの見事に再現している。しかしながら、FEM 解析の限

界で、崩壊後の支保工の大変形などの最終状態までは再現できない。 

 

２．３．３ 液状化による斜面崩壊事例の解析 

 緩勾配の斜面が地震時の液状化が原因で崩壊し、長距離にわたって流動する被害がし

ばしば見られる。図―１９には、2003 年に発生した三陸南地震と宮城県北部地震の際に

観察された斜面崩壊の空中写真を示す。どちらも斜面角度は緩いが、地震前の降雨によ

って地下水位が高い状態のもとで、地震により液状化が生じ、高速地すべりが発生した

ものと考えられている。 

このような緩斜面の安定性は、土―水連成の動的有効応力解析により解くことができ

る。地震による繰り返し外力のもとで塑性ひずみが蓄積していく力学モデルを用いた解

析が用いられる。図―２０に液状化解析プログラム LIQCA（2004）を用いて解かれた結

果を示す。これは、2003 年宮城県北部地震（図―１９右図）を対象に解析されたもので

ある。地震の影響により、地盤内部で間隙水圧が上昇し液状化が発生（図中の赤い領域）

していることがわかる。このように、液状化解析を実施すれば、地震時の液状化に起因 

掘削完了直後 掘削完了から

45000s後

掘削完了から

46800s後

掘削完了から

23400s後

0.012

0.010

0.007

0.005

0.002

0.000せ
ん
断
ひ
ず
み
（
％
）

Case-2

掘削完了直後 掘削完了から

45000s後

掘削完了から

46800s後

掘削完了から

23400s後

0.012

0.010

0.007

0.005

0.002

0.000

せ
ん
断
ひ
ず
み
（
％
）

Case-1

掘削完了直後 掘削完了から

45000s後

掘削完了から

46800s後

掘削完了から

23400s後

0.012

0.010

0.007

0.005

0.002

0.000せ
ん
断
ひ
ず
み
（
％
）

掘削完了直後 掘削完了から

45000s後

掘削完了から

46800s後

掘削完了から

23400s後

掘削完了直後 掘削完了から

45000s後

掘削完了から

46800s後

掘削完了から

23400s後

0.012

0.010

0.007

0.005

0.002

0.000せ
ん
断
ひ
ず
み
（
％
）

0.012

0.010

0.007

0.005

0.002

0.000

0.012

0.010

0.007

0.005

0.002

0.000せ
ん
断
ひ
ず
み
（
％
）

Case-2

掘削完了直後 掘削完了から

45000s後

掘削完了から

46800s後

掘削完了から

23400s後

0.012

0.010

0.007

0.005

0.002

0.000

せ
ん
断
ひ
ず
み
（
％
）

Case-1

掘削完了直後 掘削完了から

45000s後

掘削完了から

46800s後

掘削完了から

23400s後

掘削完了直後 掘削完了から

45000s後

掘削完了から

46800s後

掘削完了から

23400s後

0.012

0.010

0.007

0.005

0.002

0.000

せ
ん
断
ひ
ず
み
（
％
） 0.012

0.010

0.007

0.005

0.002

0.000

0.012

0.010

0.007

0.005

0.002

0.000

せ
ん
断
ひ
ず
み
（
％
）

Case-1



 

 

 

 

 

 

 

 

2003 年三陸南地震             2003 年宮城県北部地震 

図―１９ 液状化による緩勾配斜面の崩壊・流動 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図―２０ 2003 年宮城県北部地震における斜面の液状化解析結果 

 

する斜面安定性は評価できるが、先の２つの解析事例と同様に、図―１９に示した長距

離にわたる流動過程を再現することはできない。 

  

以上、３つの斜面崩壊例について FEM 解析を見てきたが、崩壊現場の地形・地質調査、

解析で用いる力学モデルのための室内試験を丁寧に実施すれば、実際の斜面の安定性を

評価することは可能であると考える。数値解析精度は、用いるソフトウェアが同じであ

る限り、調査や室内試験の精度に比例すると考えてよかろう。 

しかしながら、通常の FEM 解析では、崩壊した後の流動過程は追跡できないことがわ

かった。土砂災害防止法が 2001 年に施行され、斜面崩壊（急傾斜地崩壊、地すべり、土

石流）の影響域の評価、崩壊土砂が既設構造物に与える外力の評価などが重要となって

いる。次節では、斜面崩壊後に発生する土砂流動を対象とした解析の可能性について概

観する。 

 



２．４ 土砂流動を対象とした数値解析 

本節で紹介する数値解析手法は、流体力学を基礎とする解析手法である。従来、地盤

を対象とした変形解析は、前節でみたように固体力学を基礎とした解析が行われること

が多い。しかしながら、それらの手法（FEM 解析に代表される）は斜面崩壊後の土砂流

動のような大変形問題を解くことが困難である。そのため、ここでは流体力学を基礎と

する解析手法を地盤の変形解析に応用した例を示す。解析手法のベースとして、流体力

学の分野で高度に発達した CIP（Constrained Interpolation Profile）法を用いている

（Moriguchi, 2005, Moriguchi et al., 2005）。ここでは、CIP 法の中に地盤材料の変

形特性を表現する式を導入することにより、土砂流動を対象とした数値解析手法を確立

した。具体的には、解析パラメータとして、地盤材料の内部摩擦角および粘着力のみを

用いている。内部摩擦角と粘着力は、実務レベルで設計の中に広く用いられている材料

定数である。そのため、解析パラメータの決定にあたり、数値解析の専門的な知識を必

要としない。また、解析の中で、地盤材料、剛体、空気の 3種類の材料を取り扱うこと

ができ、各材料の初期形状は自由に設定することができる。斜面の崩壊部分（流動する

部分）については地盤材料とし、非崩壊部分（流動しない部分）は剛体として取り扱う

ことができるため、斜面の勾配および表面形状を正確に表現することが可能である。 

 

２．４．１ 豪雨による斜面崩壊事例の解析 

図―１で示し、２．３．１で崩壊の発生までを解析した岐阜県内の斜面崩壊事例につ

いて流動解析を行った。実際の斜面崩壊は、前述したように 3段階で発生したが、本解

析では、図―９に示す最終すべり面で斜面が一度に崩壊したものと仮定して解析を行っ

た。解析結果から得られた土砂の到達距離および残留表面形状は概ね観察の結果と一致

していたことが確認されている。図―２１に崩壊前, 崩壊後 5, 10, 15, 20, 25 秒後の

流動土砂の表面形状を示す。時間の経過とともに、土砂が斜面下部へ流動し、崩壊後 20

秒程度で流動が収束し、斜面下部に土砂が堆積している様子が視覚的に理解できる。 

図―２１ 崩壊土砂の流動の時間的変化 

   
初期                         5 秒後                         10 秒後 

   
15 秒後                         20 秒後                       25 秒後 



このように、流動中の土砂の粘着力と摩擦角（本解析の場合は、ｃ = 0 kPa, φ = 45

度）がある程度正確に設定できれば、土砂崩壊後の流動過程が精度良く再現もしくは予

測することができる。しかしながら、流動中の土砂の粘着力や摩擦角をどのように設定

するかの問題については、いまだ解決されていない。 

 

２．４．２ 液状化による斜面崩壊事例の解析 

2 つ目の事例は、図―１９左図で紹介した 2003 年三陸南地震において、宮城県築館町

館下で発生した土砂流動である。このあたりは、火山性屑砕物が堆積した丘陵地であり、

この丘陵の南向き緩斜面で比高約 27m 程度の崩壊が発生した。図―２２に土砂の流動し

た範囲の概略図を示す。図―２２内点線で囲まれた領域が土砂の流動した範囲である。

崩壊部分の規模は幅約 40ｍ、長さ約 60ｍであり、土砂が流動した距離は約 180m と報告

されている。また、住民の証言をもとに推測された土砂の流動時間は約 100 秒であった。

また、小長井（2004）は、斜面中央部にあった竹林の一部の移動量から変位ベクトルを

推定し、速度を推定した結果、中央部では６～７m/s 程度の流動速度が発生していた可

能性があるとの報告を残している。崩壊土砂の物理特性に関しても調査結果が残されて

おり、土砂の粒度構成は、礫 20%、砂 50%、シルト 20%、粘土 10%、含水比は 26～56％と

砂質土としては非常に高い値であったと報告されている。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図―２２ 土砂流動範囲の概略図 

 

図―２３に解析に用いたモデルを示す。崩壊部分は地盤材料とし、それ以外の部分は

剛体とした。解析に用いたパラメータは、現地で採取した試料を含水比を一定のままス

ランプ試験を実施し、その試験を３次元解析することによって粘着力と摩擦角を逆算し

た。その結果、粘着力ｃ = 1.0 kPa、φ = 5.7 度が求まった。 

流動範囲

180 m

崩壊部分



図―２３ 土砂流動の解析モデル 

 

図―２４に解析結果から得られた流動土砂の表面形状の変化を示す。図―２５は解析

から得られた土砂の到達距離の時間変化および各時間における最大流動速度の変化を示

したものである。また、図―２６は解析から得られた土砂の最終形状を示したものであ

る。図―２５、２６には、比較のために、現地で計測されたもの（最大流動速度につい

ては推定値）を図中に示している。これらの結果より、解析結果は適切に実現象を再現

していることが確認できる。特に到達距離は、実際の値とほぼ一致しており、解析手法

の有効性が確認された。 

図―２４ 解析から得られた流動土砂の表面形状変化 
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図―２５ 到達距離の時間変化と各時間における最大流動速度の変化 

 

図―２６ 流動土砂の最終形状 

 

２．４．３ 土砂流動に関する模型実験の解析 

 土砂流動運動を追跡するだけではなく、流動する土砂が既存構造物へ与える衝撃力を

計測するために、図―２７に示すような模型斜面を作成し、室内で模型実験を行った。

図―２８は模型斜面の概略図を示したものである。2 次元状態を再現するために、模型

斜面には側壁を設置した。流動運動を観察するために、一方の側壁にはアクリル板を用

いた。もう一方の側面は木製の側壁を設置した。斜面の底面は鋼材で作成し、その上に

表面に流動する砂と同じ材料を付着させたトタンを設置した。模型斜面の上部には、砂

箱を設置した。砂箱には開閉可能な扉がついている。実験では、扉を閉じた状態で、砂

箱に乾燥した豊浦砂を入れ、扉を開くことにより流動を発生させた。砂箱いっぱいに砂

を入れた場合、砂の重量は 50kg であった。砂箱中身の単位体積重量は 1,380kg/m3であ

った。豊浦砂の単位体積重量としては小さい値であり、緩詰め状態であると考えられる。 

斜面下部には、流動する砂の衝撃力を計測するために、木製の衝撃力測定装置を設置

した。衝撃力測定装置内部にはロードセルを設置しており、上部で受けた衝撃力をロー

ドセルに伝達することにより計測する仕組みになっている。また、上部で受けた衝撃力

を正確にロードセルに伝えるために、装置内部の側面には計 12 個のローラーを設置した。

実験では、斜面角度を変化させて衝撃力の計測を行った（斜面角度は 45、50、55、60、

65 度の 5種類）。 

模型実験を前述した手法を用いて解析し、流動する砂の衝撃力および形状について実

験結果と比較した。粘着力に関しては、用いた砂が乾燥砂であったことから、完全な粒

状材料と仮定し、0とした。摩擦角については、用いた砂の一面せん断試験の結果から 
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図―２７ 模型斜面の写真         図―２８ 模型斜面の概略図 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図―２９ ２次元解析モデル 

 

求まる 41 度より小さい、流動中の摩擦角として 30 度を用いた。解析は 2次元で行った。

図―２９に解析モデルを示す。実験と同様に、初期状態の砂の長さを 50cm、高さを 30cm

とし、流下斜面の長さを 180cm とした。衝撃力は、左側の壁に作用する力の合力とした。

実験では 30cm の高さの衝撃力測定装置を用いて計測を行っているため、解析でも、左の

壁の高さ 30cm に作用する力を衝撃力として計算した。斜面角度は実験と同様に 45、50、

55、60、65 度の 5 種類について行い、それぞれ衝撃力を計算した。ただし、解析では、

図―２９に示すように重力を鉛直成分と水平成分に分解して斜面角度の影響を表現して

いる。図―３０に解析結果から得られた衝撃波形を示す。また、比較のために、実験か

ら得られた衝撃波形を図３１に示す。実験では各斜面角度に対して、5 回ずつ衝撃力を

測定しているが、図―３１示した衝撃波形は、5 回のうち最も平均的な衝撃波形を選ん

で示している。 

解析結果から得られた衝撃波形は、一部不安定性が見られるが、その部分を除けば、

実験結果とほぼ一致する。検証の結果、解析結果の中に見られる不安定性の理由は、砂 
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図―３０ 解析結果から得られた衝撃力    図―３１ 実験結果から得られた衝撃力 

 

図―３２ 流動中の表面形状の比較 
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が壁面に衝突した際に、壁面と砂の間に空気が残り、その影響で計算の中で数値不安定

性が発生していることが確認された。解析に用いた解析手法では、空気が地盤材料を通

り抜けるような効果を考慮していないため、このような結果になったと考えられる。こ

の数値不安定性に関しては今後の課題として残ったが、解析手法が流動土砂の衝撃力を

適切に再現できることが確認された。 

実験ではビデオカメラを用いて、流動中の砂の形状を観測している。解析でも流動中

の形状が計算できるため、両者の比較を行った。図―３２は流動中の砂の形状について

実験結果と解析結果を示したものである。それぞれの時間で、左がビデオカメラで撮影

された砂の流動中の形状であり、左が解析結果である。実験では、形状を把握しやすく

するために、アクリル板表面に 10cm 角の格子を書いているため、解析結果にも同様の大

きさの格子を表現した。図―３２より、解析結果から得られた形状は、各時間で実験結

果とよく一致していることが分かる。 

 

３． おわりに 

 

 斜面安定解析に関する研究室と現場とのギャップという題目をいただいたにもかかわ

らず、研究室で実施してきた解析例のみを紹介させていただいた。本文文中でもコメン

トさせていただいたように、スクリーニングにより防災対策を実施すると決定した現場、

もしくは災害復旧する現場については、解析者が要求する地形・地質条件、力学モデル

定数を丁寧に調査・決定していただければ、斜面が安定か否かについては、かなり精度

良く判断できるようになっていると思われる。 

しかしながら、斜面の初期応力条件、地下水位分布、地質の局所性バラツキなど、い

くら専門家が丁寧に調査しても真実から遠く離れている場合も多くあると思われる。ま

た、現場から乱さない試料を採取し、再現性のある室内試験を実施するのは極めて難し

い。どんなに精緻な力学モデルを提案したところで、室内実験から得られた力学定数が

現場の地盤材料の真の力学特性を再現していなければ意味はない。そのような場合には、

解析結果の精度は実現象に比べて著しく乖離することになる。解析技術は日々進歩して

いるが、地盤のモンタージュ（現場調査、室内実験の結果、用意される解析の入力パラ

メータの総称と理解していただきたい）は、その描き手も含めて、あまり進歩していな

い、技術が伝承されていない、もしくは上手になるのが難しい分野なのかもしれない。 

研究室にばかり長く居ると、現場とのギャップすら認識できなくなる恐れがある。現

場実務者の方々の多方面からのご批判とご指導をお願いしたい。 
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有限要素法・個別要素法による斜面安定解析の現場への適用 

 

群馬大学工学部  若井明彦 

 
 

1 はじめに 

地すべりの分野に限らず，防災技術における数値解析の役割は近年ますます重要な

ものとなっている。これは災害多様化への対応や安全性・経済性の追求といった設計

本来の目的の充足のほかに，防災対策の将来計画や効果判定に関する行政の説明責任

が一層増したことに伴い，より定量的な（一般者に説明しやすい）評価・予測手法が

必要となったことが関係している。 

 一口に数値解析といっても多種多様なものがあるが，解析技術の発展と工学的要求

とを鑑みた場合，今日の（あるいは近い将来の）地すべり解析に最も適した数値解析

手法のうちの一つは，有限要素法（Finite Element Method，以降 FEMと略）であろう。

本稿では FEM に基づく斜面安定解析の考え方を紹介するとともに，これを現場に適

用する際の課題について列挙する。FEMに基づく地すべり解析について包括的に解説

した成書としては文献 1)，また土の構成モデルを含む弾塑性 FEM の理論と実践につ

いては文献 2)が参考となる。最後に，斜面を不連続体としてモデル化した数値解析の

一例として個別要素法（Distinct Element Method，以降 DEMと略）の例を紹介する。 

 

2. FEMによる斜面安定解析 ～主に地震時安定問題を題材に～ 

2.1 LEMと FEM（変形の取扱い） 

地盤内のある薄い層ないし地質構造的な不連続面で塑性化が生じ，その塑性領域が

空間的に連続して面を形成した時，その面で囲まれた上部土塊が重力等の影響で運

動・崩壊することがある。この運動の不連続面をすべり面という。斜面の安定性評価

の計算法として従来から用いられている極限平衡法（Limit Equilibrium Method，以降

LEMと略）は，仮定した上部土塊の滑動力とすべり面上に発揮されうるせん断抵抗力 

―手法によっては，すべり土塊の内力を加味して― の大小関係から安全率を評価する

ものである。FEMに比べて LEMは計算が格段に簡単であるが，適切なすべり機構と

内力分布を仮定しない限り，厳密解が得られる保証はない。ただ安全率に関して言え

ば，既往の研究成果から LEM でも工学的にほぼ十分な精度を有する解を得ることが

可能である。しかし，これ以外に，そもそも FEMには考慮できて LEMでは考慮でき

≪話題提供≫ 
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ない重要な物理量が一つあることを忘れてはならない。それは「変形」である。 

変形を扱えないということは，変形の具体値が重視される現象の予測が困難だとい

うことである。例えば，すべり土塊の移動に伴う地すべり抑止杭のたわみ変形がすべ

り面位置でのせん断抑止力を生むことからも分かるように，地盤と構造物との相互作

用を適切に評価するためには，変形を考慮した FEM などの解析手法の採用が望まれ

る。LEMではすべり面での不連続的な運動を仮定するだけで，そこから現実的な変位

量を算出することができない。また地震時の過大な残留変形のように，必ずしもすべ

り面を伴わない変形・破壊現象は LEMではまったく手に負えないことになる。 

FEMではすべり面を単なる不連続面として扱うのではない。不連続面となるに至っ

た過程を変形問題として再現する。初生すべりなどの場合，すべり面の形成過程の多

くは進行性破壊であるため，FEMでもそのような過程が再現される。図-1(a)は崩壊し

た斜面，図-1(b)は斜面が崩壊する寸前の状態を示した模式図である。これらをもとに，

すべり面近傍の土の応力状態を検討してみよう。 

土の応力ひずみ関係が，後述の弾完全塑性モデルという単純なモデルで表されると

仮定すると，図-1(b)のA点と B点における応力状態はそれぞれ図-1(c)と(d)のように模

式的に表される。B点における応力はせん断強度 に達していないが，降雨や地震など

により条件が変化することで，将来せん断強度に至る可能性がある。B 点の土が塑性

化するということは，すべり面が B点まで達するということである。 

このように全体系の崩壊と各点における土のせん断破壊とが関連付けられる。なお，

再滑動型の地すべりなど，過去にすべり面が形成されている場合，すべり面を構成す

る土のせん断強度 には残留強度を採用すべきであろう。各点の土がせん断破壊を生ず

るか否かを判定するには，土に作用する応力（力）とひずみ（変形）をそれぞれ知る

必要がある。そのためには地すべり斜面の安定解析を，固体の変形問題として力学的

に定式化すべきである。 

A

B

すべり面 応力
τ

ひずみ
γ

せん断強度τf

現在

応力
τ

ひずみ
γ

現在

(a)

(b)

(c) (d)

[ A点の応力状態 ] [ B点の応力状態 ] 

 

図-1 すべり面の応力状態の模式図． 
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2.2 LEM＋震度法の安全率 Fsと動的弾塑性 FEMの残留変位量の関係（地震時） 

 前節では LEMの問題点を指摘したが，LEM+震度法で安定計算をすることが現実の

地震時残留変形とまったく無関係な方法であるかというと，そういう訳ではない。地

震時の斜面の残留変位予測を例に，このあたりを確認してみよう。もちろん，定量的

な許容変位量に基づいた耐震設計法，あるいは対策工の効果などを適切に評価する場

合は FEM が便利であるが，より簡便に地震時危険箇所把握のスクリーニングなどを

行う場合には，震度法を踏まえた LEMで対処する方法が便利かも知れない。 

 動的弾塑性FEMの解析対象として図-2のような単純な盛土斜面を想定しよう。1:1.8

勾配の均一な盛土の下端に強制的に水平地震力を入力して，地震後の法肩の残留変位

量を求める。入力地震波形を図-3に示す。土の構成モデルには鵜飼・若井による簡易

繰返し載荷モデル 3) （以降，UWモデルと略）を採用した。パラメトリック・スタデ

ィに用いる材料定数は表-1のような値を基本値とした。同表では省略したが，動的変

形特性に関連するパラメータには，一般的な砂の h-γ関係を再現する値を設定した。 

 

H (m)

1:1.8

8節点要素
法肩

 
 
図-2 高さH(m)，勾配 1:1.8の斜面の有限要素メッシュ（下端に水平地震動入力）． 
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図-3 日本建築センター波（レベル 2相当）． 

 

表-1 動的弾塑性 FEM解析（UWモデル）に用いた定数． 

 

E(kN/m2) ν c(kN/m2) φ(deg) ψ(deg) γ(kN/m3) 

仮定Vsに基づく（※操作変数） 0.3 （※操作変数） （※操作変数） 0 19. 
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 図-2の Hをここでは 5，10，15mにそれぞれ変えた場合について，何通りかの Vs，

c，φをそれぞれ仮定した動的弾塑性 FEMの結果を図-4，5，6に示す。各図の縦軸は

法肩の残留変位量 δ（水平，鉛直の合成絶対値）を斜面高さ Hで除した値を，横軸は

FEMで仮定した強度定数 c，φの値に基づいて全体安全率 Fsを計算した場合の値を，

それぞれプロットしたものである。なお Fs 算定の斜面安定計算の際には，水平震度

kh=0.25を与え，FEMによるせん断強度低減計算アルゴリズムを適用している。これ

らは LEMとほぼ等しい安全率の値が得られていると考えて良い。斜面の高さ Hが高

くなるほど，δ／Hはやや大きめになるが，安全率の変化とともに残留変位量が変化す

る関係が分かりやすく示されている。許容変位量に基づいて耐震性評価を行う場合な

どにこれらの図が参考となるかも知れない。 
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図-4 δ/H～Fs関係（H＝5mの場合）．  図-5 δ/H～Fs関係（H＝10mの場合）． 
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図-6 δ/H～Fs関係（H＝5mの場合）． 
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 なお，LEM で残留変位予測を行うための便法として，LEM で得られた限界震度を

もとにすべり面に沿った相対変位を剛塑性的に積分計算するいわゆる Newmark 法な

どがある。Newmark法に基づき図-4，5，6と同様の傾向を導くこともできる。すべり

線に沿った変位が卓越する場合など，仮定した力学機構が現実の被害状況をよく表現

しているときには，ある程度合理的な予測値を与えることが想像される。 

  

2.3 FEMによる斜面の地震被害シミュレーションの例 

 動的弾塑性 FEM により斜面の地震被害シミュレーションを行う際のポイントを整

理しながら，各ポイントに密接に関わる解析事例をそれぞれ紹介しよう。 
 
(a) 解析ポイント①：残留変位量 

 FEMによる地震被害シミュレーションとして最もポピュラーな解析は，地震後にど

の程度の残留変形が生ずるのかを予測することである。 

このような解析事例として，兵庫県南部地震で被災したある鉄道盛土の FEM 解析

例（図-7）を紹介しよう。UW モデルに基づく全応力解析がなされている。盛土部に

ついては揺すり込み沈下を表現するためのダイレイタンシー特性が考慮されている。

地震後の残留変形性状の予測結果を図-8(a)に示す。実測との一致度が良好なことが既

往の研究 3)で確認されている。このような解析により，許容変位量に基づく土構造物

の耐震性評価を行うことが可能となる。また最大せん断ひずみの分布（図-8(b)）によ

り，どの部分が地震中に大きな塑性変形を生ずるのかを視覚的に把握することができ，

斜面の地震時崩壊機構を検討することが容易となる。斜面に擁壁が隣接する場合、補

強材などを使用している場合など，それらの構造物に作用する各種内力や相互作用力

（土圧等）についても照査できる。 
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図-7 動的弾塑性 FEMによる鉄道盛土の残留変位予測． 

 



 6

0 10.5.

γmax (%)

(a) 残留変形性状

(b) 最大せん断ひずみの分布

39cm

59cm

44cm

50cm

 

図-8 地震後の盛土の被害状況（FEMによる予測結果）． 

 

(b) 解析ポイント②：斜面崩壊の再現 

地震後に斜面が大規模に崩壊する事例では，残留変位量を定義することが難しい。

これを表現するには土のひずみ軟化特性を考慮した構成モデルを採用する必要がある。 

図-9 は新潟県中越地震（2004）で発生した造成宅地の谷埋め盛土部分の崩壊事例の

FEMシミュレーションの結果 4)である。 

FEMに用いた地盤定数は現場の表面波探査の結果に基づいた。斜面が地震中に強度

低下し，自重を支えきれずに崩壊する現象を直接表現することを試みた。これは前項

のような通常の動的弾塑性 FEM ではこれまで対象としてこなかった種類の被害形態

である。従来，FEMは不連続的かつ壊滅的な崩壊現象の再現は不得手であることが指

摘されてきたが，少なくとも崩壊現象そのものに関しては，土の構成モデルにひずみ

軟化特性を考慮することで，ある程度再現が可能であることが示された。これは液状

化がより明確な崩壊要因となっている場合にも当てはまる。全応力解析の場合，構成

モデルの構築段階で液状化強度曲線などを考慮する 5)ことで，液状化の顕著な斜面崩

壊事例もある程度再現することが可能であるが，より厳密な予測を試みるのであれば，

さらに精緻な液状化構成モデルを用いた有効応力解析が望まれる。ただし，いずれの

場合も，地盤が流動を開始した後の大きな変状については，やはり固体力学を前提と

した FEMでは適用限界がありそうである。 
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図-9 谷埋め盛土の地震崩壊シミュレーション（盛土左端はコンクリート擁壁）． 
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図-10 流れ盤斜面の地震崩壊シミュレーション． 

 

 

(c) 解析ポイント③：地質構造上の弱面 

地すべり斜面など山間地の地震時斜面崩壊を FEM により再現する場合の一つの重

要なポイントは不連続面の考慮である。FEMでは再滑動型地すべりの既存すべり面や

岩盤内の層理面などを薄層の有限要素等でモデル化する場合がある。 
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(a) 室内試験： σ=40kN/m2       σ=80kN/m2        σ=120kN/m2 
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(b) 解析モデル：σ=40kN/m2      σ=80kN/m2       σ=120kN/m2  

 

図-11 層理面の室内繰返し載荷試験を図-10に用いた解析モデルで再現した結果． 

 

 

図-10 は層理の走向傾斜と斜面勾配とが近い斜面，いわゆる流れ盤斜面の地震時崩

壊シミュレーション 6)（新潟県中越地震時）の例である。地震により層理面を境に上

部岩塊が崩落している。図-11 はこの斜面で採取した層理面要素の室内繰返しせん断

試験結果および今回の構成モデルによる再現である。本モデルにより層理面の力学特

性が適切に表現されている。 

  

2.4 不均質な物性値，物性値の不確実性 ～最近の取組み 

 性能照査を基本とする耐震設計の枠組みが整備される中，さらにリスク管理の観点

から予測結果の信頼度を確率的に意識した設計を行う（いわゆる信頼性設計）ための

試みが最近行われている。若井ら 7)は不均質な地盤材料からなる土構造物（図-12）の

モンテカルロ・シミュレーションを実施し，地震時残留変形量に着目した種々の解析

的検討を行っている。材料の品質としての不確実性は地盤パラメータ（ヤング率と内

部摩擦角）をガウス確率分布として与えた。一方，空間における不確実性すなわち不

均質性については，同一パラメータを与える要素群の広さを変化させた場合と，指数

関数モデルを仮定した自己相関係数に基づく場合の双方について検討した。兵庫県南

部地震時の神戸海洋気象台 NS 波を入力した際の土構造物の天端の残留沈下量につい

て、モンテカルロ・シミュレーションの結果を整理した一例が図-13である。 
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（ヤング率と内部摩擦角の自己相関距離 L = 3.0m）  

図-12 解析対象とする土構造物の形状と物性値の不均質性． 
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(a) 天端全域の平均値   (b) 左右法肩の平均値   (c) 天端中央 
 
図-13 1000回試行後の盛土天端の沈下量の確率分布（例）． 
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図-14 土構造物の耐震性能に関する品質保証的視点からの考察のイメージ． 
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この研究ではいくつかの重要な知見が指摘されている。対象とする土構造物の物性

値の平均的な値を用いた均質モデルの解析結果（残留変形量）と比べて，モンテカル

ロ・シミュレーションにより得られた残留変形量の確率分布の平均値は“常に大きい”

ということである。仮定した不確実さの度合いによりこの傾向の強弱は変わると思わ

れるが，土構造物の耐震性能に関する品質保証（信頼性設計）的視点からの考察を行

う場合，図-14のようなアプローチ 8)がありうることを示唆している。 

 また，不均質性ということではないが，上記の事実は別の問題も提起している。地

盤調査ならびに沈下予測の方法により信頼度，精度が大きく異なることを適切に評価

すべきである点である。例えば既往の文献に基づく物性の推定値や簡易な調査結果し

かない場合と，現場採取試料の室内試験結果が数多くある場合とでは，明らかに地盤

情報に関する不確実性が異なる。それぞれを基にして予測された結果の重みも大きく

異なると思われる。同様の議論は，前節で示したような LEM などによる簡易な予測

結果と厳密な FEM解析の結果とを比較する場合にも当てはまる。このような視点は，

斜面の性能設計あるいは信頼設計において今後重要になる可能性がある。個々の斜面

周囲の保全対象の重要度，用途，費用対効果などを踏まえて，どの程度の調査密度，

調査レベルが望ましいか，またどのように簡易予測と厳密解析とを使い分けるか，設

計者の手腕が問われよう。 

 

3. DEMによる崩壊土砂到達範囲の検討例 

FEMといった固体力学に基づく解法では，地震後の残留変位量や崩壊位置，崩壊土

量を推定することはできても，崩壊した後の土砂の到達距離に関する予測は不可能で

ある。しかし，新潟県中越地震のように山間地地震を考える場合，急傾斜地近傍の家

屋等がどの程度危険なのかを判断する上で，このような検討は欠かせない。図-15 は

このような地震時がけ崩れ被害予測への応用を念頭に，個別要素法（DEM）により崩

壊土砂の到達距離の数値シミュレーションを試みた例 9)である。 

DEMなど多くの不連続体解法に共通して言える課題としては，要素間の力学特性を

操作する各種パラメータの適切かつ簡易な設定方法の確立であろう。しかし，このよ

うな不連続体解法は変形が小さいうちは FEM のように連続体としてふるまい，大き

く変形，崩壊，流動化する場合など，FEMで表現しきれない現象を視覚的に再現する

ことが容易である。FEMなどを補完する意味で将来的に有望な数値解析手法の一つで

はないかと考えられる。 
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図-15  DEMによる崩壊土砂の移動・堆積過程の予測． 
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逆解析と順解析の適用限界 

 

 （株）阪神コンサルタンツ 植田康宏 

 
１．はじめに 

 
 筆者は，昨年 5月に南九州支店（宮崎市）に転勤した。転勤した直後の平成 17年 9
月 5，6日と，宮崎県民でもめったに経験したことのないような大型の台風 14号に遭
遇した。詳細は他の報告 1)2)に譲るが，宮崎県内ではその被害数，被害規模いずれをと

っても未曾有の土砂災害が発生した。宮崎市内（総雨量 607mm）でも，時間雨量 10mm
（最大時間雨量 34.5mm）を超える雨と風速 10m/s（最大風速 21.1m/s）を超える風
が丸２日間続き，四国，関西で育った筆者としては今までにない恐怖の体験であった。 
台風一過の 9 月 8 日に，当社で平成 16 年度に担当した地すべり対策事業が当時工

事中（応急対策工は完了）であったことから，状況を確認するために県土木事務所の

職員に同行して現地に入った。場所は，宮崎県東臼杵郡椎葉村尾崎である。この現場

に最も近い「神門」のアメダスデータでは総雨量 1,321mm（9月 4日～6日）を記録
している。途中，目的とする現場の手前約 30kmのところで土砂崩れが発生しており，
そこで車を降り徒歩で土砂崩れの現場を越えた。あとは，徒歩で現場までと覚悟した

が，途中の村落では地元の人の協力で，車で移動することができた。しかし，残り 10km
というところで再度土砂崩れにより，それ以上車で行くことはできなかった。結局そ

の後は，現場まで徒歩で行った。その間，目にしたのは大小様々な路肩決壊や土砂崩

れである。途中，平成 16 年災による災害復旧の工事現場もあったが，そこも仮設足
場等が新たな土砂崩れによって崩落していた。そのような状況のなか，目的地に到着

したが，当社の担当した現場は外見上健全であり，ほっと胸をなで下ろした。 
 当社では，今回の台風 14 号による土砂災害に対する災害復旧業務を何件か担当し
た。本文では，今回およびこれまでの実務経験を踏まえて，本文のテーマである，逆

解析と順解析の適用限界についての話題提供を行いたい。 
 
２．逆解析と順解析の目的 

 
 本文では，シンポジウムのテーマにそって地すべり解析で一般的に用いられる極限

平衡法を対象とする。 
まず，順解析・逆解析の定義をしておこう。順解析が，室内土質試験や比較的小規

模な原位置試験等から土質定数（強度定数：粘着力 c，内部摩擦角φ）を決定し，あ
る安全率算定式を用いて安全率を決定することに対し，逆解析は，順解析では出力結

≪話題提供≫ 



果であった安全率を入力データとして，逆に強度定数を決定するものである。これは，

地すべり解析に限らず，応力－変形解析や浸透解析等でも，一般的に使われている用

語である。 
 しかし，ここで注意しなければならないのは，逆解析の目的は単に土質定数を求め

ることではない。主目的は地すべり対策工の設計に供することであり，求まった土質

定数に基づいて，例えば逆解析を行ったケースと異なった条件下（地下水位が低下し

た，対策工を施工する等々）での安全率を評価することである。すなわち，順解析で

は計算結果が安全率であるのに対し，逆解析では安全率が入力データとなることから

「順解析」「逆解析」と区別されているが，大局的に見れば，順解析も逆解析も現状の

安全率を評価し，さらにその後の対策工の検討のために安全率を評価するという点で

は，目的は同じである。単に，順解析が室内試験等の要素試験に基づいて土質定数を

評価しているのに対し，逆解析では実際に起こった地すべり現象（いわば実物大の実

験）に基づいて土質定数を評価しているという違いだけで，どちらも土質定数を評価

して安全率を求めるという点では同じである。 
 
３．逆解析と順解析の適用限界 

 
３．１ 順解析の適用限界 

 地すべり解析で要求されることは，まず順解析にしろ逆解析にしろ現状の安全率を

正しく評価しているか否かである。現状の安全率とは，例えば何の変状もきたしてい

ない健全な自然地山に対しては安全率 1.0 以上であるとは言えても，数値を特定する
ことはほとんど不可能である。しかし，地すべりが発生したあるいは運動中である等

の破壊斜面の安全率を推定することは可能である。これは実務でよく用いられている

ように，活動状況に応じて Fs=1.0～0.95の範囲で設定される 3)。すなわち，まずは目

下の対象とする地すべり現象に対して，順解析，逆解析いずれの手法で解析を行うか

によらず，現状の安全率が，活動したもしくは活動中であるということから，上記の

安全率を満足していなければならないのである。 
この視点に立てば，逆解析は，目下の地すべり現象に対して，安全率をあらかじめ

決めて入力データとするわけであるから，活動状況に応じて適切な安全率を決めてや

れば，求まった強度定数は現状の安全率を満足していることに異論はない。 
一方，順解析では，土質試験等で評価した強度定数を用いて安全率を評価してやる

わけであるから，結果的に上記の安全率となる場合もあるかもしれないが，必ずしも

現状の安全率を正しく評価できる保証はない。さらに，土質試験（力学試験）で評価

するということは，少なくともすべり面位置での不攪乱試料のサンプリングが必要と

なる。地すべりが発生するような自然地山は，大小様々な粒径の材料で構成される不



均質な状態が一般的である。このような状況では，まず不攪乱試料のサンプリングが

困難である。たとえサンプリングが可能となったとしても，地すべりは一般に規模が

大きいため，すべり面全域に渡って一様な土質・岩質材料で構成されていることはま

ずなく，数少ない土質試験ですべり面全域に渡る強度定数，もしくは代表値を特定す

ることは大変困難である。これが，土質試験結果に基づく順解析では，現状の安全率

を評価できない，と指摘される所以である。 
また，災害復旧業務のように緊急を要する場合には，実験的手段を講じる十分な時

間的余裕がないケースが多いことも，順解析の適用限界として指摘されよう。 
 
３．２ 逆解析の適用限界 

 一方，逆解析で評価される強度定数は，どのような位置付けになるのであろうか？

上記のように自然地山は不均質であることから，逆解析で求まった強度定数が地山の

真の強度定数でないことは明らかである。逆解析の主目的は，２章で述べたように地

すべり対策工の設計であることから，求まった強度定数はあくまで設計定数（デザイ

ンパラメーター）と考えるべきである。すなわち，求まった強度定数が，真の値か否

かにかかわらず地すべりを生じた地山の現状の安全率を評価できる値である，という

ことである。 
 ところで，実務で一般的に用いられている逆解析法は，与えられた現状安全率のも

とに，経験的にｃ，φの一方を定め，他方を次式で示される簡便分割法を用いて計算

で求める方法である。 
 

ｃL＋tanφΣ（N－ul）
Fs = 

ΣT 
(3.1) 

（用いた記号は常識的なものであり，その説明は割愛する） 
 
そして，この方法として多用されているのは，いわゆるｃ＝Ｄ（kN/m2）法 4)，（ｃ：

粘着力，Ｄ：すべり面鉛直最大層厚(m)）である。しかし，上式のｃは一軸圧縮試験
の quから算定された経験上の値 5)であることに注意されたい。よってこれは，非排水

強さｃu を意味するもので，全応力解析の立場で用いられるべき定数となる。したが

って，有効応力の立場で書き表された式(3.1)のｃ，φとは当然区別されるべきである
が，多くの地すべり関係の文献や実務において，この曖昧さにはあまり関心が払われ

ていないようである。 
 
 
 



４．合理的な地すべり地強度定数の逆解析法 

 前章で述べたように，順解析で地すべり対策工の設計を行おうとした場合，自然地

山に対してはその適用限界はほとんど解決不可能な問題点であることが分かる。これ

に対し，逆解析では，実務で多用される慣用法の適用限界は，より合理的な逆解析法

を採用することで解決可能な問題であると考える。そこで，本章では，地すべり地強

度定数の合理的な逆解析法として提案されている山上・植田法 6)を紹介する。 
 

４．１ 逆解析法の満たすべき条件 

 ここで対象とする地山は強度定数に関して均質・等方性であると仮定する。いうま

でもなく自然地山は極めて複雑な様相を呈しており，決して一様な強度定数を有して

いる訳ではない。しかし，そのような非均質な分布を示している強度定数をただ一組

のｃ，φで表現する（代表させる）とするならば，それはいかなる値であろうか，と

いった発想がそもそもの逆解析法の根幹に流れているはずである。したがって，この

仮定は首肯されねばならない。もっともこの仮定はあくまですべり面に沿っての話で

あって，地すべり土塊といえどもすべり面以外の部分が非均質であることはいっこう

に差し支えない。 
 さて，円形・非円形すべり面場，また２次元・３次元場にかかわらず，実務面で多

用されている安全率算定式は次の形に要約することができる： 
 

Ｆ＝f (ｃ，φ，Ｍ，Ｆ)                              (4.1) 
 
ここに，Ｆはあるすべり面に沿う安全率の値，Ｍはすべり土塊の自重や表面に作用す

る外力を意味する。また関数 fは安全率算定式であって，上式はこれが粘着力，内部
摩擦角，自重を含む外力および安全率そのもので構成されていることを表現している。 
 いま，図-4.1において曲線 A0Bが与えられた当該すべり面であるとする。すなわち，
この面に沿って地すべりが発生直前，もしくは活動中にあるものと仮定する。そして

ここではこのすべり面を現状すべり面と呼ぶことにする。現状すべり面はこの斜面に

おいて最も安全率の小さいすべり面である事実に注意されたい。このとき，強度定数 

 

 

 

 

 

 

 

図-4.1 現状すべり面          図-4.2 ｃ－tanφ関係 
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を逆算するためには，まず現状安全率Ｆ０の値を推定しなければならない。通常，Ｆ０

は地すべり運動が停止しているか発生直前であれば 1.0 に，また活動中であれば 1.0
～0.95程度にとられている。いずれにせよ一般に次式を書き下すことができる： 

 
     Ｆ０＝ f (ｃ，φ，Ｍ，Ｆ０)                     (4.2) 
 
与えられた現状すべり面に上式を適用したとき，未知量はｃ，φだけであるから，こ

れより図-4.2 の模式図に示すいわゆるｃ－tanφ関係を定めることができる。すなわ
ち逆算によって求めるべきｃ，φはこの曲線の上のどこかの点でなければならない。

ここで，のちの便宜のため式(4.2)の現状安全率Ｆ０を満たすｃ，φのうち，おのおの

それらの最大値を図-4.2に示したようにｃmaxとφmaxで表しておく。 
 以上の議論を要約すれば，逆算によって求めるべきｃ，φは次の２つの条件を満た

していなければならないということになる： 
－求めるべき強度定数は， 
 a)採用された安全率算定式に応じて定まるｃ－tanφ関係を満足し，かつ 
 b)現状安全率Ｆ０がその近辺の試行すべり面群の中で最小の安全率となるものでな

ければならない。 
 

４．２ 逆解析法の原理 

 図-4.3は縦軸に一般的な安全率Ｆをとった，強度定数と安全率の３次元空間である。
図で曲線 PQは現状安全率Ｆ０のもとでのｃと tanφの存在しうる範囲を示している。
はじめに，先述の条件 b)すなわち現状安全率を考えるすべり面が，少なくともその近
辺の試行すべり面群の中で最小の安全率を与えるものでなければならないという要請

を満たす方策を考える。このためには，まず現状すべり面以外の任意の仮定すべり面

について，図-4.3の曲線 PQに沿って安全率がどのように変化しているかを調べる必 

 
図-4.3 （Fs，ｃ，tanφ）空間    図-4.4 現状すべり面と試行すべり面群 
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要がある。ただしここで，現状すべり面以外の任意のすべり面の選び方に１つの制約

を課せると好都合である。すなわち，図-4.4において曲線 A0Bを現状すべり面とする
とき，他の任意の仮定すべり面は，曲線 A0Bの近傍にそれとよく似た形状となるよう
に生成する。 
さて，図-4.4 で現状すべり面 A0B 以外の任意のあるすべり面に関して，式(4.1)の

安全率Ｆが次のように表されたものとしよう： 
 
     Ｆ＝ f (ｃ，φ，Ｍ，Ｆ)                  (4.3) 
 
 ここに，下付きバ－の付された記号は，現状すべり面以外の試行（仮定）すべり面

で評価された値であることを意味する。この式でｃ，tanφを図-4.3の曲線 PQに沿っ
て変化させたとき，つまり条件 a)を満たすように変化させたとき，Ｆの分布はたとえ
ば図-4.5に示す線分 RISのような定性的傾向を持つと予想される。これをわかりやす
くＦ－ｃおよびＦ－tanφ座標系で２次元的に図解したものが図-4.6 である。ところ
が，条件 b)の要請より，常に次式を満たさなければならない： 
 
     Ｆ ≧ Ｆ０                             (4.4) 
 
 式(4.4)の意味するところは，要するに求めるべきｃ，φが図-4.6(a)，(b)を参照して，
それぞれ 
 

ｃＩ ≦ ｃ ≦ ｃmax 
０  ≦ tanφ ≦ tanφＩ 

｝                          (4.5) 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

図-4.5 ｃ－tanφ関係に伴う試行すべり面のＦの変化 
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図-4.6 強度定数の存在範囲の制限 

 

の範囲に存在しなければならないということである。もしＦの分布を表す曲線の勾配

が図-4.6とは逆の関係になれば，ｃ，φの存在範囲は上式とは逆に 
 

０   ≦ ｃ ≦ ｃＩ 

tanφI≦ tanφ ≦ tanφmax 
｝                          (4.6) 

 
となろう。いずれにせよ一本の試行すべり面から，式(4.4)により，求めるべき強度定
数の存在範囲は大幅に制限されると思われる。そこで図-4.4に示したように，現状す
べり面の近傍でそれより上方と下方にそれぞれ適当な数の試行すべり面を仮定し，そ

れらおのおのについて式(4.5)もしくは式(4.6)を定めてやれば，正しいｃないし tanφ
の存在範囲が極端にせばめられ，精度上ほとんど問題のない値の強度定数を逆解析す

ることが可能となる。 
 以上が山上・植田法による逆解析法の骨子である。式(4.1)の安全率算定式にいずれ
を採用するかによって，細部においてかなり異なった対応が必要ではあるが，いずれ

も上述した基本概念で逆解析可能である。そして筆者らは，安全率算定式として，円

弧すべりを対象とした簡便分割法 7)と Bishop法 8)，また非円形すべりを対象とした複

合すべり面法 9)，Janbu 法 10)，Morgenstern-Price 法 11)及び Spencer 法 12)，さらに

は山上･植田法を３次元場に拡張すべく３次元簡易 Janbu法 13)をそれぞれ採用した逆

解析法を展開してきた。 
 このように，各種安全率算定式を対象に，山上・植田法を展開したのは以下の理由

によるものである。すなわち，逆解析法を採用して地すべり対策工の設計を行う際に

最も注意すべきことは，逆解析に採用する安全率算定式と対策工を検討する安全率算

定式とは同じものでなければならない，という点である。逆解析の目的は，地すべり

対策工の設計にあるわけであるが，どのような対策工を講じる場合でも，いずれかの

0 ｃI ｃmax 0 tan φmaxt a n φI

Ｆ Ｆ

Ｆ0 Ｆ0

(a ) ｃ に 基 づ く 場合 (b) t a n φ に 基 づ く 場 合

ｃ tan φ



安全率算定式が採用されることになる。そこで，その式を用いて強度定数を逆解析す

ることによって，逆解析の過程で取り込まれるであろう安全率算定式の不正確さに起

因する誤差が，順解析（つまり対策工の設計）の際に生じる同じ理由による誤差と互

いに打ち消し合うことが期待できる。このためにも，実務で使う可能性のあるすべて

の安全率算定式に対する逆解析法を用意したわけである。 
 なお，各手法の適用例およびその合理性については，参考文献 14)～17)を参照された

い。 
 
５．実務での適用限界 

 
 災害復旧業務に関連した地すべり対策工の設計を行う際，一般的には災害手帳 18)

に準拠する。ここには，地すべり防止施設の設計に関連して，地すべり発生直後の調

査から対策工の設計までの設計上注意すべき事項が記載されている。技術者は，特に

補助事業の場合にはこれに従って地すべり対策工を検討するわけである。本文に関わ

る項目を見てみると， 
 ・採用する安全率算定式は，一般にはスウェーデン分割法（簡便分割法） 
 ・強度定数は，原則としてｃを土質試験またはｃ＝Ｄ（kN/m2）法で定め，φを逆

算法で求める 
と記載されている。すなわち，災害手帳に従うかぎりは，すべり面が非円形であって

も円弧すべりを対象として誘導された安全率算定式を用い，地山の土質が何であれ理

論的根拠のない逆解析法で検討していることとなる。筆者も，多聞に漏れず昨年度の

災害復旧業務では災害手帳に従って地すべり対策工の検討を行った（心中はこれでい

いのかなという疑問を持ちつつではあるが）。他の多くの技術者もおそらく同様の疑問

を抱いているものと考える。なお，他の基準書類 4) 19)でも，逆解析法についてはこれ

と同様な扱いがなされている。 
 過去，手計算で安全率を計算していた時代，もしくはコンピュータの使用が高価で

あった時代ならば，多くの基準書で採用されている手法で仕方がなかったのかもしれ

ない。しかし，今やパーソナルコンピュータが文字通り一人一台使用できる時代とな

り，それを使って，繰り返し計算が必要な安全率算定式や３次元問題を扱った安全率

算定式でもプログラミングさえすれば，もしくは市販のプログラムを入手さえすれば，

短時間で解ける時代となっている。このような時代に，いまだに理論的根拠のない手

法や実現象とはかけ離れた手法を採用する理由はどこにもない。強いて言うなれば，

それらを使う技術者の技量がまだ追いついてないと言うべきかもしれない。 
 技術者は，安全かつ経済的な地すべり対策工の設計を目的に，より合理的な検討手

法を採用すべきと考える。技術は日々進歩しており，技術者はこれらの技術を柔軟に



取り入れる頭を持つべきであろう。より合理的な手法を採用すれば安全に対する信頼

性は高まり，経費削減にもつながると考える。 
 

６．まとめ 

 
 本文では，地すべり問題を対象に順解析と逆解析の適用限界について述べた。地す

べり解析の実務における主目的は，対策工の設計に供することである。その際，地す

べり・斜面崩壊等の災害復旧業務に当たっては，自然地山を対象として，多くの場合

その安定性の評価および対策工の設計に極めて短時間で結果が要求される。 
順解析（土質試験等で強度定数を決定する方法）の適用限界は，自然斜面のように

不均質な地山を対象とする場合，数少ない土質試験結果からすべり面全域に渡っての

強度の代表値を特定することが困難であること，不攪乱試料の採取が難しいこと，緊

急を要する災害復旧のような場合には十分な時間的余裕がないこと，等であることを

指摘した。  
これに対し逆解析は，用いる手法によっては適用限界が指摘されるが，合理的な手

法を用いることを前提として，現地の地山形状，すべり面形状，地下水面等が把握で

きれば，直ちに目下の地すべり現象を的確に評価できる強度定数の決定，およびその

後の対策工の検討が可能となる。したがって緊急性を要する現場であればあるほど，

その威力を発揮するものである。 
今回，筆者のこれまでの経験に基づいて日常の業務で感じるところを中心に話題提

供を行った。本文が，斜面安定解析問題に携わる技術者にとって現状を見直す一つの

契機となれば幸いである。 
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《話題提供》 

土質試験結果の安定解析への適用 

(有)太田ジオリサーチ 太田英将 

 
1.はじめに 
 「最近は土質に関する多くの学者がさまざまな意見を述べているので斜面の安定，

防護については大変難しい問題であるかのように思われてきているが，それはきわ

めて平易な問題であるとは言えないであろうが，土木関係者の手に負えないような

難しい問題であるとは思われない．この問題を難しくしているのは，安定に関わる

資料を整えずにこれと取り組もうとしているからであって，境界面の摩擦係数，粘

着力が分かり，すべり面，基岩面の形状がはっきりとし，移動層の目方や，安定に

関与している地下水の状態が明らかにされれば，誰でも計算によって安全率が分か

り，どのような対策を講ずるべきかを明らかにすることができるはずである．」 
 上記は，高野秀夫氏の著書『斜面と防災』(1983，築地書館)1)のあとがき(p.174-175)
に記されている文章である． 
 現在行われている地すべり地の地質調査は，地表地質踏査を行い，主断面を設定

し，ボーリング調査を行いすべり面形状を推定し，地下水位を観測しすべり面変動

を計測し，そして地すべりモデルを構築して安定計算を行うのが普通である．その

中で土質試験が行われることは時折あるが，その試験結果をそのまま安定計算に適

用すると現状の安定度が説明できないとして，結局は逆算法による安定計算が実施

されているのが大半である． 
 高野氏が書かれているように，「難しい問題であるとは思われない」のにも関わ

らず，地すべりの安定度をいまだに逆算法に頼らざるを得ない状態にしている原因

について考察し，実際に「安定に関わる資料を整えて」計算した事例を紹介する．

また最後に，最近話題となっている地震時の谷埋め盛土の滑動も，地すべりの安定

問題とまったく同じ原理の現象であることを紹介する． 
 
2.これまでのアプローチ 
 地すべりの安定計算を順算で解こうとするこれまでのアプローチとしては，大別

して(1)境界面の摩擦強度を明らかにする土質試験手法の発展，(2)安定計算手法の厳
密化，の２系統があった． 
 土質試験については，再活動型すべり面は大変位しているため残留強度まで強度

低下していると考えられ，リング剪断試験等により詳細な強度データが得られるよ

うになっている． 
 また，極限平衡法の安定計算手法としては，スライス間力を考慮し厳密な力学的



バランスで計算を行う手法や確率論的手法，有限要素法ではせん断強度低減法によ

る滑り解析なども安価なソフトウエアで実現できるようになってきている（図-1）．
また，解析手法は２次元法から３次元法へ発展しつつある． 

 土質試験により境界面（すべり面）の強度が把握され，計算手法も簡便なものか

ら詳細かつ高度なものまで利用可能な環境があるにもかかわらず，いまだに実務で

は逆算法で地すべりの安定度が評価されているのはなぜか？その答えは，(1)根本的
に地すべりの安定に関するアプローチが間違っている，(2)安定に関わる「資料」が
まだ整っていない，のいずれかである． 
 筆者は，後者，すなわち道具（解析ツール）は揃っているが，安定に関わる情報

量の不足，あるいは斜面安定に関わる情報が何であるかを技術者が十分理解してい

ない，と考えている． 
 
3.斜面安定に関わる資料 
 高野(1983)は，境界面のｃ・φ，すべり面の形状，移動層重量γ，安定に関与し
ている地下水の状態（間隙水圧Ｕ）が把握されたら，誰でも安定計算によって斜面

の安定度が評価できると指摘しているが，これに加えて地表面の形状も必要な資料

であろう． 
 境界面のｃ・φは，地質によって異なるし，応力状態（圧縮・引張）によっても

異なると考えられる．それらの把握し得る情報を整えたとき，地すべりの安全率が

納得のいく値になるかどうかということが「実測値のみを用いた斜面安定解析の可

能性」の有無を評価する鍵である． 

図-1 市販の安定解析ソフトウエアの例 2) 
極限平衡法では，様々な計算手法，確率的計算手法が利用できる．有限要素法ではせん断強度低減法を用い

て，斜面の安全率を評価する手法も利用されるようになってきている．このような解析用ツールはソフトウ

エアベンダーから逐次発売されているので，解析ツールの取得に関しては現時点でほとんど障害はない． 



 境界面のｃ・φが地質によって異なること，および応力状態によって異なること

を以下に簡単に説明する． 
 
3.1 地質による土質定数の違い 
 図-2にしばしば見かける地すべりの２次元表示を示す．この例では，１円弧１直
線のすべり面形状を示し，この形状で変動の兆候があればその素因として，凝灰岩

などの「滑りやすい地層が流れ盤構造」になっているのが原因と評価されると想像

できる．変動の兆候があるということは，滑動力と抵抗力が拮抗し，安全率 Fsが
1.0付近にあることを意味する．その仮定のもとに，従来地すべり対策で行われて
いる逆算法を用いて土塊のバランスを計算したとする．すべり面傾斜角が急な方

（円弧部）が滑動力は大きくなるので，安全率 Fs=1.0とすると必然的に直線部で
抵抗しなければこの土塊は滑り去ってしまう．しかし，この直線部こそが地質的に

「滑りやすい地層」と定性的に評価しているので，この定量化は明らかに誤った結

果となっている．定性的評価と定量的傾向が合致するためには，少なくとも直線部

は滑動部でなくてはならない．このように考えると，円弧部は抵抗部となる必要が

ある． 

 
非常に当たり前の話ではあるが，地層（材料）が異なれば，強度もそれに対応し

たものを設定しなければ，地すべりのバランスを順算法で計算することは不可能で

ある．この場合，土質試験は凝灰岩によるものと，崖錐層(dt)によるものの最低２
箇所で行わなければならない． 

 

 

図-2 2次元断面法（逆算法）による１円弧１直線型地すべり滑動力・抵抗力バランスの例 3) 



3.2 応力状態や破壊形態による土質定数の違い 
 道路建設に伴う切土工の際に発生する地滑りを踏査すると，すべり面が切土法面

に現れる前に変動が始まっている場合がしばしばある．頭部は開口亀裂が発生し，

末端部は圧縮により破壊され地表に抜け上がっているような状況となる場合が多

い．その一例を図-3に示す．切土の進行に伴ってＤ級岩盤沿いにすべり面が発達し
たが，変動が始まったのは切土最下端部とすべり面との距離が２ｍ程度となったと

きに，CL級岩盤を破壊して法尻に抜け上がった．CL級岩盤の破壊（図中の②）は，
法尻の圧縮応力場において，初めて破壊面が形成されたのであるから，三軸圧縮試

験でのピーク強度相当の強い強度があったと考えるのが妥当である．D級岩盤内に
形成された滑り面（図中の①）強度は，おそらく②に比べて著しく小さいので，①

と②の区別をつけずに逆算法による安定解析を行えば，①の強度は過大に評価され，

逆に②の強度は過小に評価されると考えられる．仮に，①のサンプリングを行い土

質試験を行ったとすると（当該現場では行っていない），①の土質試験結果は逆算

法で得られる値よりも小さな値となり，安定計算を行うと Fs<<1.0の結果となった
と推定される． 

 
図-3 道路建設に伴う切土工で発生した地滑りの事例（地質：丹波帯） 
①のすべり面は D級岩盤に形成されているが，末端部の２ｍ程度は CL級岩盤を破壊し
て法尻に抜け上がっている（②のすべり面）．このため実際には，大きな抵抗力は末端部

の②のすべり面に存在している．①と②の区別をつけずに単一すべり面強度で逆解析す

ると，①のすべり面強度は過大評価されることになる．対策をしてさらに切り下がると，

すべり面がのり面に出てくることになり，そのときには②のすべり面強度は存在しなく

なるため，過大評価された①のすべり面強度で安定度を評価することになり，計画安全

率が小さい場合（仮設時など）には事故が発生する恐れがある． 



 前述のことを，平面的に考える

と，図-4のようになる．その際の
土質強度は，各地層毎・破壊形態

毎に図-5に示すようなピーク強
度-完全軟化強度-残留強度のいず
れか，あるいはその中間的な値に

なっているものと想定される．強

度の選択については，個々の地す

べりにおける地すべり地史を考

察し，適切な値を選択する必要が

あるが，現場踏査経験を積んだ技

術者であればその判定は十分可

能であろう． 

 以上のことから言えることは，次の通りである 
(1)すべり面は単一の材料ではなく，特に周縁部には異なる地層が存在し，異なる破
壊形態を示し，安定解析上は異なる強度を持つ 

(2)従来用いられている単一平均すべり面強度による安定解析では，強度の異なるす
べり面強度を平均化しているため，土質試験結果をそのまま利用することは一般

に不可能である． 
(3)切土工などで地形の改変を伴う場合，あるいは人工的な湛水等により強度変化が
起きる場合には，強いすべり面強度を持っていた場所が失われるという事態が発

生するため，平均すべり面強度で予想されるより大きな安全率低下が起こる可能

性があり，それは事故に直結する． 

 
図-4 地すべり・崩壊におけるすべり面強度の区分 3) 

 

図-5 正規圧密粘土及び過圧密粘土のせん断特性（Skempton原図）4） 
この図は粘土の強度特性を示したものであるが，地すべり地でせん断破壊を起こす岩盤にも同じ考え方

が適用できるものと考えられる． 



4.実測値のみで計算可能な極限平衡法による安定計算手法 
 地すべりの安定計算に用いられる極限平衡法で，計算手法とその手法で計算に反

映されている要素をとりまとめると，表-1のようになる．前述したように，すべり
面には異なる複数の強度が存在していると考えると，土質試験結果のみで斜面の安

全率を算出しようと思えば，複数のすべり面強度を用いる 3次元解析が唯一その可
能性をもつものと考えられる． 

 
 

表-1 極限平衡法の種類毎の計算に反映されている要素 

解析の次元 3次元解析 2次元解析 
地表面形状 ○ ○ △※1 △※1 
すべり面形状 ○ ○ △※1 △※1 

形

状

要

素 
すべり面に作用する 
地下水面形状 

○ ○ △※1 △※1 

すべり面強度の種類※2 単一 複数 単一 複数 
平均 ○ ○ ○ △ 

重量γ※3 
地層別 △ △ △ ○ 
平均 ○  ○  

土

質

要

素 
すべり面

強度※4 
地層別・ 
破壊形態別 

 ○  ○ 

現 行 法 △※5 
今回の事例 

※6 

基準手法 
○※7 

○※8 

備 考 
※1 2次元情報のみを反映 

※2 （単一）平均的なすべり面強度を唯一与える，（複数）地層毎・応力状態毎に異なるすべり面強度

を与える 

※3 
（平均）平均重量を与える，（地層別）地層毎の重量を与える，○：通常この方法を用いる，△：

場合によっては用いる，アプリケーションプログラムの発達により，地層毎に設定する傾向になっ

てきている． 

※4 
（平均）平均的なすべり面強度を唯一与える，（複数）地層毎・応力状態毎に異なるすべり面強度

を与える．たとえば，圧縮部：ピーク強度，引張部：完全軟化強度，主たる滑動部：残留強度，な

ど応力状態・破壊形態に応じて土質試験結果を適用する． 

※5 現在，地すべりの 3次元安定解析として発表されたり，実務で利用されたりしている最も多い手法．
ただし，規模の大きな地すべりや，非対称形状の地すべりなどで限定的に用いられている． 

※6 今回紹介する手法．把握し得る情報をすべて計算に載せる手法． 

※7 実務における地すべり解析で最も普通に使われている手法．いわゆる「基準」で定められた標準的

手法． 

※8 
すべり面形状が不確定で，円弧滑り形状などでトライアル的に計算し，最小安全率のすべり面形状

を探索する場合に用いる手法．コンピュータが発達する前には強度や重量などの土質要素は平均的

な値を用いて行われていた． 



5.計算事例 
 紹介する計算事例は，道路建設に伴う切土工の工事中に，火山岩の地すべり土塊

が再滑動したものである．主断面上で，すべり面は法尻よりも数ｍ深部にあり，末

端部は主たるすべり面を構成する地層とは異なる地層を破壊して法尻に抜け上が

っている．切土に伴って発生する地滑りとしては，一般的なものである．この切土

法面は，完成形状ではさらに切り込んでいく必要があるため，今後の工事の影響を

的確に把握し，対策工を設計する必要があった． 
 図-6に地すべり形状を示す．
当該地すべりは，もともと古い

大きな地すべりの一部を切土工

により除去したために滑動を始

めたものであり，底面の主たる

すべり面は再滑動のすべり面で

あるが，側部・末端部および頭

部の一部は今回の滑動で初めて

すべり面となったものである． 
 地層の種類，応力状態を考慮

して，土質定数の設定は図-7の
ように区分した．①は主たる滑

動面であり過去にも大変位を発

生させていると考えられるため，

強度は残留強度まで低下してい

ると考える．②は引張場にある

ため土塊がほぐされており，完

全軟化強度相当とした．③～⑤

は，人工的な切土工により新た

にできたすべり面であるため，

試料のピーク強度を用いた．末

端部の④と⑤を区別しているの

は，岩種が異なるためである． 
 ①～③の強度は一面せん断試

験，④～⑤の強度は三軸試験

（CU-bar）で実施した． 
 滑動した時の地下水面条件・3
次元地形条件と，前述の土質強

度条件にて 3次元安定解析 5)を

図-6 事例の地すべり形状 

図-7 すべり面の強度区分 
①主たる再滑動すべり面：残留強度（c’=0kN/㎡,φ’=11゜)，
②頭部引張域：完全軟化強度（c’=15kN/㎡,φ’=25゜)，③～
⑤土工によって新たにできたすべり面：ピーク強度（③

c’=97kN/㎡ ,φ ’=18゜ ) （④c’=23kN/㎡ ,φ ’=34゜ ) （⑤
c’=15kN/㎡,φ’=32゜)，単位体積重量は共通でγ=19kN/m3
と強度設定した． 



実施した．これは，現実の現場調査で得られる斜面安定に関するすべての資料を整

えた，という状態である．この状態で，安全率 Fs≒1.0となれば，順解析で地すべ
りの安定問題が解ける可能性があるということである． 
 表-2に計算結果を示す．従来の単一強度設定手法では，残留強度を用いた場合安
全率が小さすぎ，ピーク強度および完全軟化強度を用いた場合には安全率が大きす

ぎて，現状の滑動力・抵抗力拮抗状態を再現できない． 
一方，地層毎・破壊形態毎に丁寧に強度設定を行うと，Fs≒1.0（Hovland法）

となり，実測値のみを用いた 3次元安定解析で現状の滑動力・抵抗力拮抗状態を再
現することができることが判明した． 
なお，同様の条件で Janbu法を用いると Fs=1.10となる．これまで安定計算手

法に関する議論は，実測値を用いた安定計算が現状を説明できない状況において行

われていたため，実務上利用価値のない議論になっていた．今回，実測値のみを用

いた安定解析手法が得られたことにより，今後強度設定誤差の議論（確率論的安定

解析手法の可能性）と併せて，ようやく計算手法の議論ができるスタート台に立っ

たといえる． 
参考までに， 2次元解析の結果を表-3に示す．表-2および表-3より，解析次元

に関わらず単一すべり面強度法を用いる限り，逆算法によらなければ現状説明は困

難であることがわかる． 
 
表-2 3次元極限平衡法による安定解析結果 

強度設定手法 解析手法 安全率 Fs φ’(゜) ｃ’（kN/㎡)

(a)残留強度のみ Hovland法 0.60 11.0 0 

(b)ピーク強度のみ Hovland法 3.53 18.4 96.8 

単
一
す
べ
り
面
強
度 (c)完全軟化強度のみ Hovland法 1.81 24.8 14.7 

Hovland法 1.01 
(d)複数すべり面強度設定 

(Janbu法） （1.10） 
地層毎・破壊形態毎に設定 

 
表-3 単一すべり面強度法による 2次元極限平衡法による安定計算結果（参考） 

強度決定手法 解析手法 安全率 Fs φ’(゜) ｃ’（kN/㎡) 
逆算法 簡便法 1.00 9.2 20 

順算法・残留強度のみ 簡便法 0.65 11.0 0 
 



6.周縁部摩擦抵抗力の大きさ 
 前章で，地層毎・破壊形態毎に実測値の強度定数を設定して 3次元安定解析する
ことにより，順算による斜面の安定度評価＝安全率の計算が可能となることを示し

た．図-8に各部のすべり面の面積と抵抗力が，全体に占める割合を示す．この図か
ら，すべり面の周縁部は，面積は小さくても抵抗力が大きいことがわかる． 

   
 

図-8 各部の抵抗力と面積が全体に占める割合 
番号は図-7の各部位に対応する．強度の弱い箇所は面積ほどに抵抗力をもたず，強度の強い箇所は，
面積が小さくても抵抗力は大きいことを示している 

図-9 モデル計算による底部摩擦抵抗力と周縁部摩擦抵抗力の全抵抗力にしめる割合 
中川ほか（2005)6)から引用し加筆．現状安全率を Fs=1.0と仮定し，底部せん断強度を変化させた場合
の底部摩擦抵抗力と周縁部摩擦抵抗力の全抵抗力にしめる割合を示す．底部せん断強度が小さくなる

に従って，周縁部摩擦抵抗力が占める割合が顕著に大きくなる． 

底面：周縁部＝49：51 

底面：周縁部＝64：36 

底部すべり面強度

大 

小



中川ほか（2005)6)では，図-9に示すモデルで安全率を Fs=1.0とした場合の底部
摩擦抵抗力と周縁部摩擦抵抗力の比率を試算している．その結果，底部せん断強度

が小さくなるに従って周縁部摩擦抵抗力が全抵抗力に占める割合が顕著に大きく

なることを示した．このことは，特別な弱面が地盤内にあってすべり面を形成して

いる地すべり（大半の地すべりがそうである）において，周縁部摩擦抵抗力は安定

計算上無視し得ないことを示している． 
 
7.地震時の谷埋め盛土の滑動解析への応用 
 1995年兵庫県南部地震では，阪神間の丘陵地の宅地造成地（大阪層群分布地域
が主体）において，谷埋め盛土が数多く変動した．しかし，同じ地域にある谷埋め

盛土でも非変動のものも多々あり，変動・非変動がまだら模様となっていた 7)．釜

井ほか（2000)8)において，変動・非変動を分ける主たる要因が谷埋め盛土の幅／深

さ比であることが明らかとなった（図-10）． 
 谷埋め盛土は，現地で簡易貫入試

験によるサウンディングを行うと，

大半の箇所で地山直上に地盤強度

が急激に著しく低下する構造を有

しており，そこには飽和地下水が存

在する．著しい強度低下は地下水流

による盛土細粒分の洗掘が原因と

して考えられる．地震時には，その

飽和地下水により過剰間隙水圧が

発生し，底部すべり面抵抗力は極端

に低下することが予測される．その

際には，図-9の底部せん断強度が小
さい状態と同様に，総抵抗力に占める周縁部抵抗力の割合は著しく大きい状態とな

ると想定される．幅／深さ比が大きくなるということは，周縁部抵抗力が全体に占

める割合が小さくなるということと同義であり，より滑動しやすい状態となるわけ

である． 
 すなわち，地震時の谷埋め盛土の滑動解析は，地すべりの安定解析における特殊

な条件，すなわち底部摩擦力が極端に低下するという状態としてとらえることがで

きる．ここでも，高野（1983）の指摘通り「境界面の摩擦係数，粘着力が分かり，
すべり面，基岩面の形状がはっきりとし，移動層の目方や，安定に関与している地

下水の状態が明らかにされれば，誰でも計算によって安全率が分かり，どのような

対策を講ずるべきかを明らかにすることができるはずである．」は実現されるはず

である． 

図-10 地震時には幅／深さ比が大きい盛土（右側），
すなわち周縁部摩擦抵抗力の小さな盛土が滑動しやす

い 



 しかし，谷埋め盛土の解析においては，個人資産の保全という性質上，地すべり

と異なり調査に十分な費用と時間がかけられないという実務上の大きな障害が存

在する．このため，費用を投じて細かな地質調査・土質試験ができない場合には（お

そらく大半がそういう条件下にあるものと推定される），現地踏査と地形図等から

判明する盛土形状（幅・深さ・長さ・基盤傾斜角）から安定度を推定する簡易手法

が必要となる．その一例として，側部摩擦抵抗力を便宜的に深度が増すにつれてせ

ん断抵抗力が増加する「土圧的」なモデルに置き換えて計算する手法が考案されて

いる（図-11）9)． 
 この手法を用いると，1995年兵庫県南部地震時や，他の主に直下型地震におい
て盛土底面のせん断抵抗力が著しく低下するタイプの地震における，変動・非変動

の区分を行うことがある程度可能となる（図-12）9)． 
なお，費用をかけて細かな調査が可能な場合には，「斜面安定に関する資料」を

可能な限り取得し，本稿で述べた手法で解析を行えば安定度を評価することは十分

可能と考えられる． 

 

図-11 簡易的な地震時の谷埋め盛土安定計算手法の一例 9) 
周縁部の形状が把握しきれない場合，周縁部（側部）に深度に比例して増加する抵抗力を作用させる

簡易的な周縁部抵抗力を考慮した 3次元安定解析手法である．地震時には過剰間隙水圧の影響で，底
部摩擦力が極端に低下すると考えられており，周縁部（側部）摩擦力を考慮しすることが「斜面安定

に関する資料を整える」ことになる． 



 
8.おわりに 
 斜面安定に関わる資料を愚直

に集め，地すべり地史を考慮し

て適宜強度設定を行うと，実測

値のみを用いた斜面安定解析に

よって，ほぼ適切な斜面の安全

率を算出することができること

が判明した． 
 ようやく地質・地すべり地史，

地形発達史などの時間軸（すな

わち定性的情報）を考慮した現

場サイドの定性的情報と，土質

試験の定量的情報，及び安定計

算手法が有益な結びつきをでき

るようになったと考える． 
 近年パソコン性能の飛躍的向

上に伴って，地すべりの安定解

析においては理論的・定量的な

議論が先行し，現場の現象を検

証するという定性的で地道な作

業が相対的に軽視される傾向が

あった．しかし，地すべりには

地質構造・地すべり地史など定性的な条件を的確に把握しない限り，定量的な計算

は単なる数字遊びに陥ってしまう危険性を常にはらんでいる．今回難しい理論を用

いなくても，的確な現場の定性的な把握と実測値のみを用いて、順算による安定解

析により斜面の安全率を計算することが可能であることを示した，この手法には特

別新しい斜面安定理論も，複雑な数値計算理論も入っていない．しかし，計算は簡

単ではあるが，現地の地質踏査による地すべりの定性的把握や，土質試験箇所の選

定，破壊条件に応じた強度の種類の選択などが極めて重要であり，そのためには十

分な地質学的・土木学的な知識と現場経験が必要となる． 
地すべりには，通常非常に強度の弱い特別の面が存在する．地すべり地史の視点

で考えると，残留強度まで低下している境界面を底面に持ち，同時に間隙水圧も作

用してせん断抵抗力が著しく小さい状態の地すべり土塊が，なぜ現在でも斜面上に

残存しているかを定性的に考える必要がある．「強度が著しく弱い面がある」とい

うだけであれば，現在その土塊がその斜面上に存在すること自体，奇跡的な瞬間と

 
図-12 側部抵抗力を考慮した安定計算手法を用いると，1995
年兵庫県南部地震で起きた谷埋め盛土の変動・非変動の「現象」

を説明することが可能となる 9) 側部抵抗力を考慮しない場合
には安全率は主に基盤傾斜角に依存するが、むしろ基盤傾斜角

が緩い方に変動が多かった阪神の事例は説明できない． 



いうことになる．しかし，そのような奇跡は通常は起こらず，その理由は滑動にス

トップをかける「抵抗力の大きい何か」であろう．その何かは，今回の安定計算で

示したような相対的に強度の強い周縁部抵抗力の場合や，ボトルネック地形など

個々の現場毎に様々である．すべり面粘土の強度に関する研究は非常に進んでいる

が，不安定土塊が斜面に残存している理由としては，むしろ滑りにくいもの（たと

えばすべり面周縁部）の強度の方が影響力が大きい．今後は，地すべりに調査にお

いて，すべり面粘土だけでなく他の破壊面の強度を測定することによって，より真

実に近い安全率計算が可能となるだろう． 
しかし，すべての破壊面の強度を把握したら常に正しい確定論的安全率が導ける

かということになると，それは難しいと言わざるを得ない．自然の中にはどうして

も不確定なばらつきが存在するからである．これを解決するためには確率論的な安

全率という次のステップが必要になるだろう． 
今後安定解析手法がどのように進化していくかはわからないが，技術者は，自然

の定性的な現象を的確に把握し評価した後に，定量的議論が可能になるということ

を常に意識する必要がある．安定解析に関して細かな定量的議論ができるかどうか

は，現場からどのような情報を取得し，モデル化するかにかかっており，現実的に

取得できないデータによる理論先行の議論は実務上無意味である． 
 なお，逆算法の安定計算手法は，地形形状や地下水条件を大きく変更しない場合

には，経験的かつ簡便な手法として十分役立つものであり，本論は逆算法を否定す

るものではない． 
実測値のみを用いた順算法，あるいは一部が未知数であっても周縁部抵抗力を考

慮した安定計算手法が特に役に立つのは主として次のようなケースである． 
(1)人工的な地形改変がなされる場合：すべり面周縁部（側部・末端部など）の切土
工は，それによる安定度の低下をより正確に予測することが事故の防止にとって

重要である． 
(2)人工的な湛水等により，水没した箇所のせん断強度が急激に変化する場合：地下
水の影響で物性が変化し，著しい強度低下をする地層が側部にある場合には、水

没によって経時的に安定度が低下する可能性がある． 
(3)地震時の人工的な谷埋め盛土のように，すべり面の中で部分的に著しい強度低下
部が存在する場合：地震時には底面すべり面抵抗力が過剰間隙水圧の影響で著し

く低下すると考えられるため，側部の抵抗力が土塊を斜面上で支える抵抗力とな

る． 
などである．業務目的に応じて，従来の逆算法による簡便な手法と，現場実測値を

取り込んだ順算法的手法を，その意味を十分理解した上で使い分けることが技術者

にとって今後の重要な課題である． 
最後に，高野(1980)10)が，日本地すべり学会誌に寄稿された「銀座地すべり」か



ら引用する．この中で銀座地すべりは「泥臭さを忘れて，ただ格好だけ良い地すべりの

研究や、対策のこと」と定義されている．そして、その最後に次のように提言されている．

「この辺で軌道修正して銀座から山へ，山から土の中へ復帰させなければ，地すべ

りはどこへ行く，になりかねないように思われる」． 
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≪話題提供≫ 

          神戸層群の三次元斜面安定解析 

                   応用地質株式会社 中川 渉 

 
１． はじめに 
 神戸層群は、神戸市ならびに三田市周辺に分布する新生代第三紀の堆積岩類である。

昭和 40 年以降の急速な市街化地域の開発により神戸層群分布地域は、多くの切土の
り面が形成されてきている。これらののり面の一部は、切土施工後ある程度の時間を

経て変状が認められ、場合によっては崩壊に至るケースが認められる。この現象を中

川(2004)は、のり面の遅れ破壊による変状と呼んでいる。神戸層群による切土のり面
の遅れ破壊変状は、尾根状地形を開削した場合等ののり面で発生することが多く初性

的なものが主体である（中川・遠藤、2005）。また地すべりの形状は、並進型の地す
べりが主体であり、すべり面は、軟質凝灰岩薄層や層状破砕帯などの構造的要因とな

るもので構成され、これらが含水、時間の経過、歪み軟化等とともに強度低下し、弱

面へと発達していると考えられる。 
一方のり面の変形において地すべり面強度が非常に小さいケースは、崩壊まで至ら

ず、側部の抵抗のみで支えられている場合もある。すなわちのり面が地すべりに発展

するまでには、側部に作用する周縁抵抗は、比較的大きいものであることを示してい

る。しかしながら、側部の抵抗が全体の抵抗に対して、どの程度の割合で、どの程度

の強度を有しているかを検証した事例は少ない。 
 本報告では、神戸層群に関して複数の事例を示し、すべり面の一面せん断試験を実

施し地すべり面のせん断強度を求め、三次元安定解析を行って周縁摩擦抵抗の割合を

求めた。また側部において三軸圧縮試験を行い全体の安全率を評価した事例を紹介す

る。 
 
２． 神戸層群における切土のり面の変形様式 
 中川等（2005）は、神戸層群において遅れ破壊を発生した過去 10 年間の切土地す
べり 30 事例について整理した。そしてこれらのり面の崩壊・地すべりは、形状を規
制される面からいくつかのパターンに分けることが可能であるとしている。図 2-1 に
は過去 10 カ年に発生した神戸層群ののり面の遅れ破壊において面に規制された崩壊
タイプを示した。 
 神戸層群の崩壊タイプは、概ね図に示した３つのパターンに区別される。この内タ

イプⅠとタイプⅡは、すべり面のせん断強度が極めて小さい場合、側部に大きな抵抗

が作用し、変形をとどめている状況が考えられる。一方タイプⅢの場合は、側部に相

当する両翼が開放されており、抵抗が作用せず、すべり面のせん断強度のみで地りが



発生していることを示している。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                  
 
 
 
 
 
 
 
                 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図２－１ 面で規制された切土地すべりのタイプ 

 
 
 
 

Ⅱ型タイプ 

Ⅲ型タイプ 

崩壊ブロック

崩壊ブロック

崩壊ブロック

Ⅰ型タイプ 

底面 

側部抵抗 

引張部 

側部抵抗 

側部抵抗 

引張部 

底面 

底面 



３． 神戸層群の３次元安定解析事例 
極限平衡法における３次元安定解析ついて、室内土質試験による一面せん断試験を

利用した解析事例は少ない。その理由としては地すべりブロックの移動量がすべり面

全域で一様ではなく、移動量の大きい領域と小さい領域では、すべり面の形成、発達

状況が異なっていると判断されているからである（Skempton,1964;宜保ほか、
1981,1996）。また、残留強度の適用のみでは安全率が過小に評価されることによる。 
 そこで中村ほか（2004）は地すべり底面と末端部の地質の違いに注目して，残留係
数を導入した３次元安定解析を提案している。 
 神戸層群に代表される風化岩地すべりや岩盤地すべりに多い平板型地すべりの場合、

地すべりに作用する抵抗力は、底部だけではなく側部ならびに頭部の２面ならびに３

面以上に作用することが考えられる。並進型地すべりについて、頭部滑落崖は引張部

に相当し、せん断抵抗力が作用するケースは少なく、側部に作用する抵抗力の割合が

大きいことが予想される。そしてすべり面粘土とされる試料で一面せん断試験が実施

され、せん断強度定数が求められる箇所は多くの場合底面のみに限られる。 
 これまでこの側部の抵抗力は地すべり・崩壊では小さいものとして取り扱われ、断

面２次元安定解析でも安全率の設定と組み合わせて、利用されてきているが、実際に

求められたケースはほとんどない。ここでは、詳細な地すべり調査によりすべり面が

設定され、すべり面のせん断強度が明らかになったものに対して、側部の抵抗力の割

合を求めた神戸層群の切土のり面の事例について紹介する。 
 なお三次元の安定計算は修正 Hovlland法により、使用したソフトは３D-Slide を利
用した。 
３．１ 事例１ 
3.1.1 地質構造と崩壊の形態 
 発生した崩壊は、造成中の現場で切土終了後３ヶ月を経て崩壊したものである。対

象とする地層は神戸層群の凝灰岩、砂岩、泥岩の互層であり、すべり面は 20°程度に
傾斜した軟質の凝灰岩薄層に発達している。 
崩壊の規模は幅 130m、長さ 50m、最大層厚 18m であり、崩壊形態は横断方向には

船底型、縦断方向には椅子型を示す４つの面（両側部、底面、頭部）に規制されてい

る（図 3－１）。しかしながら両側部のせん断面は明瞭ではなく複数の亀裂群の発達で
礫状化し不明瞭となっている（図３－２参照）。 
当崩壊地において地下水は、軟質凝灰岩の下面から局部的に少量湧出している状況

である。 
3.1.2 すべり面付近の軟質凝灰岩のせん断強度 
 地すべり面粘土（軟質凝灰岩薄層）の不撹乱試料の一面せん断試験結果を図３－２

に示した。試料は、すべり面から直接３箇所でサンプリングしたものを利用した。不

撹乱試料の完全軟化強度および残留強度は、それぞれ c=2kN/m2、φ=14.02°および 



 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
    図３－１ 木津地域の切土崩壊地すべり（すべり面地形の概要） 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
     図３－２  切土のり面の崩壊 （左部の崩壊が著しい。） 
 
c=0kN/m2、φ=10.94°を示す（図３－３）。 
またスラリー試料による完全軟化強度、残留強度はそれぞれ c=0kN/m2、φ=13°、

c=0kN/m2、φ=10.2°を示す。 
 
3.1.3 側部抵抗力の割合 
 側部境界は一般的に不明瞭であり、その形態とモデル化は今後平板型地すべりにつ

いての３次元安定解析の重要な課題となるが、その抵抗力は確定しなくとも側部が占

める全体の抵抗力の割合を求めることは可能である。 
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図10-4　神戸層群地すべり粘土（不撹乱試料）の一面せん断試験結果

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 そこで当崩壊が発生した段階の形状を Fs=1.0 として３次元安定解析を用いた逆算
法と底部の完全軟化強度（c=2kN/m2、φ=14.02）を利用して未知の側部摩擦力を逆
解析で求めた。なお頭部は引張力が作用しているとして c=0kN/m2、φ=0°とした。 
 その結果側部の抵抗力が占める安全率の担当分は、F（side）=0.139 となり、全体の
抵抗力の 13.9%が側部抵抗力と考えられる（図３－５）。 
 
3.1.4 側部のせん断強度 
 側部のせん断強度を求めることを目的に３軸圧縮試験を実施した。三軸圧縮試験の

条件は非圧密非排水条件で実施した。試料は地すべり側部の砂岩、凝灰岩の塊状岩塊

を３試料採取し実施した。試験の結果を図３－６に示した。供試体によりややバラツ

キが認められるが概ね C=0kN/m2、φ=48°である。 
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図10-5　神戸層群地すべり粘土（スラリー試料）の一面せん断試験結果図３－４ 神戸層群地すべり粘土（スラリー試料）の一面せん断試験結果 

図３－３神戸層群地すべり粘土（不攪乱試料）の一面せん断試験結果 



 
 

     
図３－５  すべり面の抑止バランス図。側部抵抗力の割合。 

 
3.1.5 側部のせん断強度を考慮した全体の安定性 
 側部のせん断強度を加味したのり面の全体の安全率は、３次元安定解析により

Fs=1.003 を示す。 
 すなわち側部における周縁摩擦抵抗は、全体の 14%程度を示していることが検証さ
れる。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
         図３－６ 神戸層群の三軸圧縮試験結果 
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３．２ 事例２（神戸西ジャンクション地すべり） 
3.1.1 地質構造と崩壊の形態 
 この地すべりは、高速道路のインターチェンジを建設している際に発生したもので

ある。幅 300m、長さは 150m を示し深度は 20m 程度を示している（図３－７）。 
 滑落崖部が断層で規制され、地すべりの両翼部は沢地形となっている。地すべり面

は向斜軸へ向かって、約 8°の緩やか傾斜を示していた。地質は、礫岩、砂岩、泥岩、 
亜炭で構成され、亜炭がすべり面となって活動し始めたものである（図３－８）。 
 地すべりは、平面型の地すべりであり、地すべりの上部に陥没地形が形成された。

当初１つのブロックであったが、時間とともに３つのブロックに分割された。 
当崩壊地において地下水は、軟質凝灰岩の下面から局部的に少量湧出している状況

である。 
 
                        
 
 
 
 
 
 
 
 
    図３－７ 切土のり面の崩壊（事例２）と地層の層所表 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

         図３－８ 崩壊箇所の地質断面図 
3.1.2 すべり面付近の亜炭のせん断強度 
 地すべり面粘土（亜炭、軟質凝灰岩薄層）の不撹乱試料の一面せん断試験結果を図

３－９に示した。試料は、すべり面から直接１箇所でサンプリングしたものを利用し

た。不撹乱試料の完全軟化強度は、それぞれ c=2kN/m2、φ=5.08°を示す。 

 

 



0

10

20

30

40

50

60

70

0 100 200 300 400 500

圧密応力(kN/m2)

せ
ん
断
応
力
(k
N
/
m
2
)

完全軟化強度

線形 (完全軟化強度)

 
 
 
 
 
 
 
 
 
3.2.3 側部抵抗力の割合 
 事例１同様に側部抵抗力を求めると、土質試験による完全軟化強度を用いると

Fs=0.969 となり側部抵抗力は 3.1%の抵抗力を有していたと考えられる。また残留
強度を用いると Fs=0.482 となり、側部の抵抗力は全体の 51%にも及んでいたことに
なる。（図３－１０） 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
      図３－１０ 事例２の三次元安定解析による抑止バランス図 
3.2.4 側部のせん断強度を考慮した地すべりの安定性 
 側部に相当する箇所からのサンプリングを実施し、室内三軸圧縮試験を実施した。

試験は非圧密非排水試験とし、c=0kN/m2、φ=45.3°を得た。これらの強度を側部に
入力すると地すべりの安定性は Fs=1.002 となる。  

 
事例３（木津地すべり事例） 
3.1.1 地質構造と崩壊の形態 
 この地すべりは、供用中の高速道路で発生した変状で幅 180m、長さは 100m を示
し深度は 40m程度を示している（図３－１１）。 
 明瞭な滑落崖は形成されていないが、開口亀裂が頭部に認められる。これらの亀裂

は断層で規制され、地すべりの右翼部は沢地形となっている。地すべり面は、約 5°
の緩やか傾斜を示している。地質は、礫岩を基盤とし泥岩、凝灰岩、泥質砂岩、亜炭

 

側部抵抗発揮箇所

図３－９事例２の一面せん断試験結果 



等で構成され、凝灰岩（軟質凝灰岩）がすべり面となって活動し始めたものである。 
 地すべりは、１つのブロックである。 
当崩壊地において地下水は、被圧状態にある。 
                      
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
     図３－１１ 事例３の変状平面図と地質断面図 

3.1.2 すべり面付近の亜炭のせん断強度 
 地すべり面粘土（亜炭、軟質凝灰岩薄層）の不撹乱試料の一面せん断試験結果を図

３－１２に示した。試料は、すべり面から直接 4箇所でサンプリングしたものを利用
した。不撹乱試料の完全軟化強度および残留強度は、それぞれ c=3.9kN/m2、φ=10.5°
および c=3.4kN/m2、φ=9.0°を示す。  
 
 
 
 
 
 
            

図３－１２ 一面せん断試験結果 

0

20

40

60

80

100

120

140

160

180

200

0 100 200 300 400 500 600 700

圧密応力(kN/m2)

せ
ん
断
応
力
(k
N
/
m
2
)

完全軟化強度

残留強度

線形 (完全軟化強度)

線形 (残留強度)

 0m 20m

既設杭工

既 設 ア ン カ ー

断層 

法枠の変状 

当 初 変 状 範

DL = 1 5 0

D L = 2 0 0

凝 灰 岩

凝 灰 岩

凝 灰 岩

凝 灰 岩

礫 岩

泥 岩

断 層

想 定 す べ

0 m 2 0 m

亜 炭

断面位置 



3.2.3 側部抵抗力の割合 
 事例１同様に側部抵抗力を求めると、土質試験による完全軟化強度を用いると

Fs=0.969 となり側部抵抗力は 3.1%の抵抗力を有していたと考えられる。また残留
強度を用いると Fs=0.482 となり、側部の抵抗力は全体の 51%にも及んでいたことに
なる。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 図３－１３ 事例３の抑止バランス図 
3.2.4 側部のせん断強度を考慮した地すべりの安定性 
 側部に相当する箇所からのサンプリングを実施し、室内三軸圧縮試験を実施した。

試験は非圧密非排水試験とし、c=0kN/m2、φ=45.3°を得た。これらの強度を側部に
入力すると地すべりの安定性は Fs=1.003 となる。  

４． 周縁摩擦抵抗について 
 神戸層群の切土のり面地すべりは、並進型地すべりが特徴的であり、その安定性に

は周縁摩擦抵抗、特に側部による抵抗の影響を大きく受けていることが明らかである。

神戸層群における十数事例の地すべりについて三次元斜面安定解析を整理すると、周

縁摩擦抵抗による影響は事例の如く概ね全体抑止力の数％～15%程度の影響を受けて
いることが明らかである。 
 これらは、平面型地すべりの場合断面二次元の斜面安定解析では、検討断面の設定、

初期安全率の考え方、計画安全率の設定の判断を間違えると、検討のみならず対策工

法への考え方に大きな影響を与えることを示している。つまり断面二次元の安定解析

では、現状設計の多くは、計画安全率を Fs=1.15～1.20 に設定することが多く、当初
安全率も Fs=0.9～1.0 に設定することが多いからである。すなわち、計画安全率にお
ける安全率上の 0.15～0.20 の抑止力向上は、断面二次元と三次元安定解析上の差異と
して生じる周縁摩擦抵抗（サイドフリクション）の影響を示していると考えられる。 
 これら周縁摩擦の影響は、ケースによってはその割合が 50%近くにまで及ぶことが
報告されている（中川ほか、2005）。このような場合には、断面二次元解析を実施す
ることよりも、むしろ三次元解析を実施することが好ましいと考えられる。 



５． まとめ 
 神戸層群ののり面について極限平衡法による並進型の地すべりの三次元安定解析の

事例について示してきた。これらの結果によると、並進型の地すべりによる周縁摩擦

抵抗が抑止力の数％～15%に及ぶものがあることが明らかとなってきた。これは主断
面の取り方により、断面二次元による安定解析に限界があることを示している。一般

にスプーン状の地すべりの場合、その周縁摩擦による影響は少ないが、並進型では、

側部のせん断強度が極めて重要になることを示している。 
 また、側部に相当する地層の三軸試験によるせん断強度定数を三次元安定解析の側

部に用いることにより、崩壊以前の安定性について再現できたと考えられ、これらの

手法を用いることにより三次元的なのり面の安定性を評価できる可能性ができてきた。 
 今後は地質ならびに他条件を変えることにより実際の崩壊事例を増やすことにより、

安定性の評価手法の精度を高めていくことが重要である。 
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《話題提供》

安定解析における土質試験結果の適用性

国土防災技術株式会社　眞弓孝之

1.  はじめに

　近年の調査技術の進歩，解析手法の向上が，地すべり現象の解釈と対策に新たな視点を

与えている。すべり面の土質特性を反映した安定解析の取り組みも，地すべり研究の分野

に新たに生まれた趨勢の一つと言える。本稿では土質試験結果に依拠した解析の必要性が

近年再び見直されることとなった経緯を，最新のすべり面に関する解釈から，実務を意識

した解析手法確立へ向けた実現の可能性までを整理し，今後こうした取り組みが進むべき

方向性や，課題を浮き彫りにすることを試みる。

1. 1  すべり面産状

　本資料の内容は，全国の地すべり現場における集水井施工時，または切取法面にすべり

面が露出した際に，観察・試料採取して得られた成果であり，以下に代表的な地質におけ

るすべり面産状を紹介する。以降に示すスケッチは，採取した不攪乱すべり面の円筒状ブ

ロック外周の展開図である。

1. 1. 1  新第三系堆積岩（凝灰岩）地帯地すべり

　図-２に示すスケッチは，陥没帯内に施工された集水井内で観察された（GL-11.0m）す
べり面産状である。当地区は，新第三系の凝灰岩，砂岩互層を基岩とし，茶褐色の崩積土

底面に，白色の強風化凝灰岩起源の粘性土層が層厚 1～5cm 程度形成され，すべり面を挟
んで下部に緑灰色の粘性土層が 2～3cm 程度認められた。この緑灰色粘性土の下部には，
乳灰色の強風化～風化凝灰岩がある。鏡肌状すべり面に見られる擦痕方向は，すべり面の

最大傾斜方向に対して約 45 ﾟ斜交する。
　すべり面を挟んで上部・下部層には，擦痕の発達が乏しい従属せん断面が，主変位せん

断面に対して色々な方向に

傾斜し，かつ曲面を成して

発達していた。すべり面の

自然含水比は，上盤の鏡肌

面を形成する白色粘土が

35.17%，下盤の鏡肌面を形
成する緑色粘土が 47.25%
である。すべり面周辺に顕

著な湧水箇所は確認されず，

浅層GL-3～5mからの落水，
回り水が顕著であった。

　　　　　　　　　　　　　　図-１　新第三系（凝灰岩）堆積岩地すべりのすべり面状況



図-２　新第三系（凝灰岩）地すべり粘土円筒状試料の全周断面スケッチ（水平処理ｽﾐ）
1. 1. 2  変成岩（三波川泥質片岩）地帯地すべり

　集水井内（GL-19m付近）に観察された地すべり粘土は，黄灰色・茶褐色状を呈する強
風化泥質片岩と，黒色の風化～弱風化泥質片岩との層界に，3～6cm の層厚で形成するも
のであった。この粘土層内には，礫径 5～50mm 程度の泥質片岩角礫，亜角礫が多量に混
入していた。

　地すべり粘土の走向，および傾斜は，基岩の泥質片岩片理面の走向，および傾斜にほぼ

等しい。また，地すべり粘土の底面と接する泥質片岩基岩上面には，地すべり活動によっ

てできた擦痕が明瞭に確認された。擦痕の方向は，流れ盤状を呈する基岩片理面の最大傾

斜方向にほぼ一致する。

　基岩面を成す風化泥質片岩は部分的に強く破砕され，亀裂面には褐鉄鉱付着も見られる。

また，地すべり粘土には，重層構造を成して破断面が形成され，この破断面を境に薄紙を

剥す様に粘土薄層を剥離させることができる。この剥離面には，直径 2～5mm程度の円礫
（～亜角礫）が多数観察される。また，含有礫の中には，表面に著しい褐鉄鉱付着が認め

られるものもある。

　湧水は，地すべり粘土

上面より滲み出る程度に

観察された。この地すべ

り粘土の自然含水比は，

基岩との接触面において

18.95%，地すべり粘土
［下部・中部層（黒色片

岩起源の粘性土）］におい

て 19.75%，地すべり粘
土［上部層］で 19.42%
となり，塑性限界（リン

グせん断用試料 16.38%）
に近い含水状態である。　　　　　図-３　三波川泥質片岩地すべりのすべり面状況



1. 1. 3  変成岩（御荷鉾緑色岩類）地帯地すべり

　図-４のすべり面は，地すべりブロック右側壁部に設置された集水井でのすべり面産状で
ある。井内 GL-10.7m～12.7m に確認したすべり面は，層厚 20cm 程度の御荷鉾緑色岩起
源の青灰色地すべり粘土底面にあり，明瞭な擦痕を伴う鏡肌様の光沢を生じている。この

地すべり粘土内には，φ2mm強の細礫を主体とし，大きなものではφ20cm程度の風化緑
色岩が，円礫～亜角礫形状で多量に混入している。しかしながら，こうした混入礫がすべ

り面を貫通することは希で，すべり面に露出するものでも平滑面を露出して，すべり面と

一体化する産状となる。また，こうした細礫群が擦痕方向に列状に並ぶ様子も観察されて

いる。

　地すべり粘土上位層からは絶えず少量ながら地下水流入を認め，流入した地下水を吸水

し，地すべり粘土は部分的にやや高めの含水状況となる。尚，露出面を避けて採取したす

べり面試料の自然含水比は 18.99%となり，塑性限界付近の含水状況を示す。

図-４　御荷鉾緑色岩類地すべりのすべり面状況
1. 2  すべり面の微視的構造

　次に，すべり面を走査型電子顕微鏡を用いて観察した事例を紹介する。現場は前節で紹

介した新第三系堆積岩（凝灰岩）地すべり，三波川泥質片岩地帯地すべり，御荷鉾緑色岩

類地すべりの事例である。新第三系堆積岩（凝灰岩）地すべりについては，すべり面に膨

潤性粘土鉱物であるスメクタイトを検出し，すべり面を被覆するスメクタイトの構造が，

新第三系堆積岩地すべりの典型的なすべり面産状を呈する。また泥質片岩地帯地すべりや，

御荷鉾緑色岩類地すべりについては，細砂以上粒径を顕著に含む地すべり粘土として，新

第三系堆積岩地すべりとは明らかに異なる形態が観察される。

1. 2. 1  新第三系堆積岩（凝灰岩）地帯地すべり

　まず，図-５，図-６にすべり面状況の観察写真を示す。低倍率の写真には，粗粒径が配
列し，起伏がほとんどない平滑な面上に，白く波が立ったかのごとき状況が観察される。

さらに拡大すると，波立ったように見えていた構造は，すべり面を全面的に被覆する不定



形の粘土鉱物が，すべり面の上盤と下盤を引き剥がす際に摘み上げられたことで生じた微

起伏と推察された。

  また，図-７，図-８にモンモリロナイト純粋鉱物のリングせん断試験後せん断面状況を
示す。残留強度を実現して後のせん断面は，平滑なプレートが層構造を成して配列し，各々

のプレート面は，先の新第三系堆積岩地すべりのすべり面構造に酷似した平滑な面産状を

呈する。また，高倍率写真を見ると，所々に不定形の粘土鉱物が摘み上げられ，また皺よ

ったりしている構造も見える。

　さらに，図-９，図-１０には，モンモリロナイトのリングせん断試験後試料を，せん断
面を挟んで断面観察したものを示している。写真には，先述の不定形粘土鉱物が薄く重層

構造を成し，あたかも切り紙細工を広げたような多くの間隙を形成している様子が示され

る。すべり面粘土が“蜂の巣状の構造”を有すると表現されることがあるが，こうした構

造を観察してのイメージと推察される。

　　図-５　新第三系堆積岩（凝灰岩）すべり面　    図-６　同左　拡大

　　図-７ モンモリロナイト純粋鉱物の  　　　　　　　　図-８  同左　拡大
　　　　　　リングせん断試験後せん断面状況



図-９ モンモリロナイト純粋鉱物のリング　　　　　 　図-１０  同左　拡大
      せん断試験後せん断面付近の断面状況
1. 2. 2  変成岩（三波川泥質片岩）地帯地すべり

　変成岩地帯地すべりの中で，三波川泥質片岩地帯地すべりでのすべり面は，せん断帯の

層厚が数ｍに及ぶものもあり，主変位すべり面を決定することが困難な場合が多い。以下

に示す事例は，比較的明瞭な主変位すべり面の形成を確認したものであり，風化泥質片岩

が構成する堅固な基岩面直上に，粘土鉱物による明瞭な定向配列構造が観察された。すべ

り面には，未風化の泥質片岩亜角礫，円礫が多量に介在し，中には礫表面に擦痕があるも

のも含まれる。こうした顕著な混入礫の影響を受けて，すべり面には比較的長周期で起伏

顕著な擦痕構造が観察された。

　電子顕微鏡観察からも，図-１１に示す通り扁平な細粒成分（シルト粒径が卓越）が明瞭
な定向配列構造を成し，面全体がウネリを生じる様子が観察される。Ｘ線粉末回折分析の

結果，主たる含有鉱物はイライト，石英，カオリン鉱物，（緑泥石）となり，図-１２に観
察される定向配列面を生じた扁平な鉱物は，イライト（セリサイト）であると推察される。

観察視野に見る限り，定向配列面を生じるイライト（セリサイト）の粒径は，5～20μｍ
のものが卓越している。粗粒径成分の介在が顕著な地すべり粘土全体の粒度構成の中で，

すべり面に特異な細粒分の卓越する薄層を生じていることが解る。

　　図-１１　三波川泥質片岩すべり面状況 　　　　　図-１２　左に同じ[下盤,×約 3,500倍]
　　　　　　[下盤,×約 350倍]



1. 2. 3  変成岩（御荷鉾緑色岩類）地帯地すべり

　図-１３，図-１４は，御荷鉾緑色岩地帯地すべりのすべり面を走査型電子顕微鏡で観察
した状況である。図-１３には低倍率（50 倍）観察写真を示すが，すべり面は極めて平滑
であって，面の直上・直下に介在する粗粒径成分が露出して生じる凹凸等の微起伏構造は

ほとんど観察されない。図-１４に示す観察倍率 3,500倍の写真でも，面の平滑さは同様で
あるが，さらに粒径 10μｍ程度の扁平な緑泥石の周囲に，これを取り巻くようにして輪郭
が不明瞭な不定形鉱物が観察される。Ｘ線粉末回折分析から，当地区地すべり粘土は膨潤

性緑泥石，及び微量のスメクタイトを含有すると判定されており，高倍率観察において見

える不定形鉱物はこれらの膨潤特性に富む鉱物が観察されていると推察される。

　図-１５に，現場は異なるが同じく御荷鉾緑色岩地すべり粘土試料をリングせん断試験に
かけ，残留強度の定常状態を生じて後の試験後せん断面状況を示す。写真には，雲母鉱物

を主体とする種々の粒径成分が整然と配列し，平滑な面を形成する状況が示される。せん

断面を含む断面状況を観察した図-１６には，せん断面の上下層内は扁平な雲母鉱物が錯綜
して無秩序な層構造を成すのに対し，せん断面は雲母鉱物等が配列して良好な平滑面を構

成する様子が観察される。また，この配列構造に動員されている雲母鉱物は極表層のもの

のみであり，ここにせん断面の薄さが理解される。

図-１３ 御荷鉾緑色岩すべり面の観察状況　　 図-１４　左に同じ[観察倍率×1,500倍]
       [下盤，観察倍率×50倍]

　図-１５ 御荷鉾緑色岩地すべり粘土試料の　 図-１６ 同左試料のリングせん断試験後
　　　　　リングせん断試験後せん断面状況　　　　　　　せん断面を断面方向から観察した状況



2.  すべり面のせん断強度特性

　残留せん断強度を計測することを目的とした試験種で，今日最も一般的な試験方法がリ

ングせん断試験である。しかしながら本稿では，地すべりの安定解析に算入される設計せ

ん断強度パラメータ ， を，より精度高く推定する可能性を模索すべく，原位置すべり 

面のせん断強度を直接計測するために開発されたすべり面せん断試験結果を用いて以下に

考察を行う。

2. 1  すべり面せん断試験

　すべり面せん断試験機は，すべり面に発揮されるせん断強度を直接的に計測することを

目的とし，不撹乱含すべり面試料中のすべり面を，試験時せん断面に一致させられる構造

を持つ一面せん断試験装置として開発された[宇津木他（1994）1)，Mayumi et.al(2002)2)，

眞弓（2003）3)参照]。
　載荷機構は，垂直・せん断応力ともに脈動の少ないスクリュージャッキが用いられ，垂

直応力は手動載荷方式，せん断応力は反転可能な電動モータによる載荷方式である。許容

最大荷重は，垂直応力が 1MPa，せん断応力が 500kPa である。また，試料室底板にもス
クリュージャッキが取り付けられ，底板を任意の高さに設定することが可能となっている。

荷重はロードセルを介してデジタル荷重表示器によって表示され，計測者がこれを読みと

る。供試体寸法は，すべり面周囲のれきを含んだまま採取できるように直径 100mm，最
大有効高さ 80mm と大きく，せん断面を挟む上下 10mm 幅区間にアクリル材を用いるこ
とで，試料のせん断状況等を外部から観察できる。

　以下に示すデータは，48現場 124試料のすべり面試料から計測されたものである。地す
べり現場数，及び試料数を地質毎に数えると，古第三紀以前の地質（ジュラ系頁岩，

　　　　　　図-１７ すべり面せん断試験機の構造　　　　　　　　図-１８　せん断部の構造
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白亜系頁岩，古第三系泥岩等）が 4 現場 4 試料，新第三系凝灰岩 8 現場 30 試料，新第三
系凝灰角礫岩 8 現場 20 試料，新第三系凝灰質泥岩 2 現場 10 試料，新第三系泥岩 9 現場
12 試料，熱水変質安山岩 1 現場 10 試料，三波川泥質片岩 7 現場 15 試料，三波川塩基性
片岩 1現場 2試料（同一地内に泥質片岩も分布するが，すべり面部は塩基性片岩であり，
泥質片岩の数には含めない），長崎変成岩 2現場 2試料，御荷鉾緑色岩類 6現場 19試料と
なる。

　図-１９は，すべり面せん断試験で得たせん断抵抗角φ 'を，試料番号順に並べたもので
ある。なお，以後の本文中に用いる各地質名称，および図-１９以降の地質区分毎に表記す
る凡例は表-１の通りとする。

表-１　すべり面せん断抵抗角と地質

　　　※地質②,④,⑤の群と，地質⑦,⑧の群は，それぞれ土質特性に差が無く，同一記号で表記する。
　　　※φ'min：最小値，φ'max：最大値，φ'AVG：平均値，n：試料数

※図中①～⑩の番号は表２.１に示す文中表記の地質番号に共通
図-１９ 日本各地の地すべり地で実施したすべり面せん断試験結果

地質区分名 文中 図中 φ'minﾟ φ'maxﾟ φ'AVGﾟ n
古第三紀以前の地質での地すべり 地質① □ 4.94 15.76 9.27 4
新第三紀堆積岩地すべり(凝灰岩) 地質② ● 3.46 12.83 6.22 30
         〃        (凝灰角礫岩)  地質③ ○ 2.93 23.54 9.29 20
         〃　　　　(凝灰質泥岩) 地質④ ● 2.84 9.67 4.81 10
     　  〃　　　　　　(泥岩)   地質⑤ ● 3 9.66 5.21 12
熱水変質安山岩地帯での地すべり 地質⑥ ◇ 5.06 7.75 6.22 10
三波川泥質片岩地すべり  地質⑦ △ 20.25 32.35 26.93 15
三波川塩基性片岩地すべり  地質⑧ △ 21.54 26.61 24.08 2
長崎変成岩類地すべり    地質⑨ ■ 10.1 13.67 11.89 2
御荷鉾緑色岩類地すべり   地質⑩ ▲ 8.42 21.97 15.99 19
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　表-１には，地質毎のせん断抵抗角の最小値，最大値，平均値，試験対象とした試料数を
併記している。表より，地質①～⑥のφ '最小値が，3 ﾟ～5 ﾟと小さな値を示すことが解る。
図-２０は，地質②に区分されるすべり面を走査型電子顕微鏡により観察したものである。
図には平滑なすべり面上に，擦痕が列

状の起伏を生じる様子が示される。ま

た，不定形の粘土鉱物が襞状の構造を

伴い，糊の表面を見る様な印象ですべ

り面全面を被覆する状況が観察される。

この不定形の粘土鉱物はＸ線粉末回折

からスメクタイトと同定され，同様の

構造が地質①～⑥の全てのすべり面に

確認された。山崎他（2000）4)は，純

粋鉱物モンモリロナイトの残留強度が

4 ﾟ前後の強度レベルとなることをリ
ングせん断試験結果から報告しており，　図-２０　新第三系すべり面のスメクタイト被覆
3 ﾟ～5 ﾟの強度特性はスメクタイトの残留強度発現によると考えられる。
　また，地質①～⑥に属する試料群の最大値は，各地質で傾向にバラツキがある。しかし

ながら平均値は，地質①，③が 9 ﾟとやや高めであるが，地質②，④，⑤，⑥は 4 ﾟ～6 ﾟ
となり，スメクタイトの強度特性に影響を受けたものとなる。

※凡例試料名の前に付した①等の番号は表-１中表記の地質番号
図-２１ 各地質を代表するすべり面粘土の粒度分布

0

20

40

60

80

100

0.001 0.01 0.1 1 10 100
粒　径 （mm）

通
過
質
量
百
分
率
（
％
）

①谷１ ②平山９ ③円川原１ ⑤銅山川Ｂ

⑥トヤ沢７Ｄ ⑦樫原１ ⑨牧野 ⑩朝日根３

粘土 シルト 細砂 粗砂 細礫 中礫 粗礫

0.005 0.075 0.425 2 4.75 19 75



　地質⑦～⑩は，地質①～⑥に比べ明らかに強度レベルが高く，強度の幅も広い。地質⑦，

⑧の多くは，新第三系堆積岩地すべりに見られる鏡肌のすべり面ではなく，せん断帯とし

て認識されることが多い。せん断帯を成す一部の分離面を剥離すると，砂・れき等の粗粒

径成分が分離面に露出し，露出した砂・れきが起点となって起伏顕著な擦痕の凸型構造を

形成する状況が観察される。

　また，地質⑩のすべり面は，やはり粗粒径成分をすべり面粘土中に取り込むものの，粘

土含有率が 50%程度と高く，多くのすべり面で鏡肌を呈し，定向配列構造を形成する。さ
らに，地質⑨は，粘土含有率が低めながら，粗砂以上の粒径成分の混入も顕著ではなく，

すべり面部には雲母が定向配列して平滑面を形成する。

　図-２１に各地質を代表するすべり面粘土の粒径加積曲線を示す。新第三系堆積岩地すべ
り（地質②，③，⑤），および地質⑥は粘土含有率が 50％を越えるものとして特徴付けら
れ，50％を下回ることを特徴とする変成岩地すべり（地質⑦，⑨，⑩）とは明らかに形状
が異なる。地質①のすべり面粘土は，粒度組成が変成岩地すべりに近く，また地質③は高

い粘土含有率とともに，粗砂以上の粒径成分を 20％以上含むことを特徴とする。
　以上を総括すると，すべり面せん断試験結果に認められたせん断抵抗角φ'の大小は，粒
度組成に見られた地質毎の特徴と以下のように関連づけることが出来る。

・ 粘土:多,粗粒径:少 → φ'=小 …地質②,④,⑤,⑥
・ 粘土:多,粗粒径:多 → φ'=中 …地質①,③,⑩
・ 粘土:少,粗粒径:少 → φ'=中 …地質⑨
・ 粘土:少,粗粒径:多 → φ'=大 …地質⑦,⑧

2. 2  現場単位に見るせん断抵抗角の均質性

　以下に，同一現場で複数の試験を実施した事例について，三次元的に広がるすべり面上

での採取場所の違いが，すべり面せん断試験結果，およびリングせん断試験結果にどのよ

うに影響しているかを検討する。

　本地すべりは，斜面長 900m，幅 550m，すべ
り面最大深度約 50m の大規模岩盤地すべりであ
る。特に，融雪期や初冬に移動速度が増大する傾

向を示しながら，年間 20～30cmの移動が確認さ
れている。基岩を成す地質は，新第三系中新統小

沢層の硬質泥岩・凝灰質シルト岩であり，鏡肌を

成すすべり面は，焦茶色，黄灰色，青灰色と種々

の色調を呈する擦痕起伏顕著なものである。

　本地区でのすべり面せん断試験結果は，滑落崖

近傍の E2，MS地点試料，ブロック中腹部の№6，
7，8，9，10 集水井内すべり面試料でφ '=4.65 ﾟ
～7.25 ﾟとなり，2.5 ﾟの幅に全ての試験値がプロ
ットされた（図-２２，図-２３参照）。　　　　図-２２ すべり面等高線図上の試料採取位置



　これに対してリングせん断試験結果は，最小値（φr'= 5.95 ﾟ）がすべり面せん断試験結
果とほぼ一致するものの，最大値はφr'=19.31 ﾟと大きなバラツキを生じた。この原因を考
察すべく，図-２４にリングせん断試験に供した撹乱採取すべり面粘土試料の粒度特性を示
した。図に認められる特徴を以下に整理する。

①　すべり面せん断試験と同一レベルの強度評価を得た№３,７試料の粒度組成は，粘土含
有率で 60%を上回り，細砂以上の粒径成分をほとんど含まない。
②　リングせん断の強度レベルが突出して高い評価を得た№５,６,10 試料の粒度組成は，
地質②に属するすべり面粘土でありながら粘土含有率が 50％を下回るものを含み，かつ
細砂以上の粒径成分が 20%前後と多めである。
③　図に示される各試料の粒径加積曲線は，シルト以下の粒径範囲でほぼ平行関係を満足

する線形となり，各試料の粒度組成の差異が細砂以上の粒径成分の混入多寡によるもの

であることが解る。

　本地区すべり面，およびφr'が 6 ﾟ前後にまで低下したリングせん断試験後せん断面には，
スメクタイトが面を完全に被覆する状況が電子顕微鏡観察によって確認され，細砂以上の

粒径成分がすべり面に露出する状況はほとんど見あたらない。つまり，リングせん断試験

用採取試料に検出された粗粒径成分の多寡は，すべり面粘土の採取状況に強く影響を受け

ると理解される。

  スメクタイト 100%の試料採取は不可能であっても，地質②の粒度組成の特徴である粘
土含有率が 50%を上回り，粗粒径成分を含まない試料では，リングせん断試験の結果は，
スメクタイトの残留強度に一致すると考えられる。

図-２３ すべり面せん断試験とリングせん断試験の結果
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図-２４ 対象地区内すべり面粘土の粒度分布
3.  土質試験結果を利用した地すべり安定解析

　残留強度せん断面を形成する過程では，ダイナミックな構造変化が生じると考えられる。

地すべりのすべり面においても，地すべり滑動に伴う同様の構造変化が生じることは容易

に想像されるが，地すべり移動土塊の底面を構成するすべり面は，すべり面深度，すべり

面傾斜，地質学的条件等，すべり面の部位によって，すべり面形成環境が大きく異なって

いる。具体的には，すべり面粘土に含まれる細砂以上粒径含有率の多寡，さらには新第三

系堆積岩地すべり等におけるスメクタイト含有状況は，地表に近い（地質学的規制条件か

ら離れた位置となる）すべり面縁端部（滑落部，末端部や側壁部）において，舟底型底面

部（縦・横断上ですべり面が直線的に表現できる区間であり，地質学的規制条件を伴うす

べり面部位）の状況とは，明らかに異質なものとなる可能性がある。

　移動土塊縁端部のすべり面部位におけるせん断強度パラメータが，地質学的規制条件上

に位置する板状すべり面部位と異なる可能性を孕む地すべり安定解析において，設計せん

断強度パラメータとして土質試験結果を利用する際には，多くの制約や適用条件が付記さ

れなければならない。本章では，試験結果を設計に適用した場合の問題点を示し，期待さ

れる将来の安定解析手法に向けた展望を述べる。

3. 1  逆算解析の方法

　現行の地すべり安定解析において採用されている土質強度パラメータ，特にせん断強度

パラメータｃ'，φ 'の決定法には，次のような方法がある。
（１）ｃ'＝1/10・ｈ法
　建設省河川砂防技術基準（案）同解説（計画編）5)に採用され，最も一般的に利用され

てきた土質強度の決定手法である。式中のｈはすべり面深度（ｍ）によって与えられ，ま
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たｃ'は従来単位法に準拠した tf/m2によるものである。この式は，渡らが収集した土質試

験値（一軸圧縮試験結果）によって導かれた経験則であり［山田他（1971）6)］，単に平均

的なすべり面深度を与えることで，個人差無く粘着力が決まるという決定手法である。極

めて簡便な手法であり，実務においてしばしば利用されているが，決定されたｃ'，及びこ
れから逆算されるφ 'に科学的な根拠を与えられない。
（２）交点法

　地すべりの活動時および停止時の安全率を与えてｃ'-tanφ'図を描き，その交点をすべり
面の土質強度パラメータｃ '・φ 'とする方法である。この方法も，過去には利用された事例
を見るが，これの問題点は，

・活動時安全率および停止時安全率をどのように与えるかで個人差を生じる。正しくその

状態を規定し得るのは臨界状態のみであり，活動中および停止中の斜面安全率は本来決定

できるものではない。

・二つのｃ'-tanφ'図の交点座標が，すべり面のどのような状態を反映したものか説明でき
ない。すなわち，すべり面を残留状態と捉えるならばｃ'＝０となり，この状態が同一すべ
り面において二種類存在することを説明できない。

（３）ｃ'＝０，φ '＝逆算（※逆算値は土質試験値により検証）とする手法［申（1995）7)］

　中・古生層～結晶片岩地帯での地すべりや，第三紀層地帯地すべりであっても冠頭部亀

裂が観察され，かつ末端部押出し現象が見られる段階では，すべり面せん断強度は残留強

度に低下しているとしてよいとの解釈から，上述のような地すべりのすべり面せん断強度

をｃ'＝０としてφ 'を逆算する手法である。但し，逆算的に求められたφ 'を，並行して行
うすべり面粘土の土質試験結果と比較し，両者に差異を生じた場合は安定解析条件を検討

し直すことが要求される。

（４）残留係数法［（Skempton（1964）8)，宜保他（1984）9)，佐野他（1996）10)］

　すべり面に期待される実際の平均せん断強度を，ピークせん断強度値および残留せん断

強度値と比較することで，問題としている粘土の強度がピーク値対応なのか，残留値対応

なのか，あるいはその中間領域の値なのかを，0～1の間に値をとる残留係数Ｒをもって定
義し，すべり面の平均強度としてｃ'-tanφ '図と，ピーク強度-残留強度線分との交点を提
案する方法である。

　すべり面の強度劣化の問題を考慮した論理的，かつ現実的な手法であるが，

・ピーク強度の計測方法（採取試料と試験条件）

・粘着力およびせん断抵抗角が，ピーク強度から残留強度へ直線的に（一定の割合で）強

度低下すると仮定しているが，土質力学的に意味のある仮定といえるか定かではない。

・すべり面の平均的な強度が設計せん断強度と決定されるものであり，決定された強度パ

ラメータは，Ｒ＝１の設計条件を除いて，常にすべり面で計測された残留強度よりも高め

の強度設定がなされる。地すべり安定解析は，地すべり対策工事の設計に利用されるもの

であり，地下水排除工の設計等において危険側の強度パラメータを決定することとなる。



3. 2  逆算解析結果と土質試験結果の関係

  ここに対象とした 50 現場の逆算解析結果は，全ての事例において試験値が考慮される
以前の試算結果である。また，ｃ'，φ'の強度決定には，50現場中 19現場の解析事例で粘
着力が考慮され，他事例は残留強度ということでｃ'=０としてφ'が逆算されている。安定
解析の条件についても現場ごとに種々異なっており，以下に，逆算解析の信憑性に影響を

及ぼすと予想される解析条件に関して現場情報を列記する。

①安定解析式：一搬 Janbu式(43例)，Shin-Janbu[一体ｽﾍﾞﾘ]式(4例)，不明 3例
②断面数：1断面解析(19例)，Lambe-Whitman法の近似三次元解析(26例)，不明 5例
③水位観測：自動観測(35例)，手計り観測(9例)，不明 6事例
④水位観測精度：水位観測専用孔(27例)，非専用孔(17例)，不明 6例
⑤すべり面形信憑性：確定すべり面(34例)，推定すべり面(12例)，不明 4例
　図３.１は，すべり面せん断試験の結果得られたせん断抵抗角φ'と，当該現場において
試験値を考慮することなく実施した逆算解析から得られたせん断抵抗角φ 'の関係を示し
た図である。図に示されたプロット全般の傾向としては，両せん断抵抗角はほぼ一致する

か，逆算解析結果が当該現場のすべり面が有するせん断抵抗角よりも大きめに評価される

事例が多い。この関係は，逆算時にｃ '成分を何らかの方法により有効とした逆算結果（図
中，赤，黄で色づけしたプロット群）においても，同様に指摘される傾向である。

　すべり面せん断試験から得られるせん断抵抗角が 10°以下の新第三系堆積岩地すべり
では，すべり面が示すせん断抵抗角よりも逆算解析から推定されるせん断抵抗角が 15°近

図-２５　すべり面強度と逆算解析結果
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図-２６　土質試験結果（φ’）を算入して逆算されたｃ’の地質別特徴
く高い事例も希ではなく，変成岩地帯地すべりにおける差異が 10°程度であるのに比べ，
分布に差異を生じている。

　また土質試験によって得たせん断抵抗角φ ’を二次元安定解析式に算入し求めた粘着力
ｃ’と地質との関係を図-２６に示す。検討事例が未だ十分でないため，現場毎のバラツキ
が顕著であるが，泥質片岩地帯での検討結果において逆算ｃ’が相対的に小さ目であり，先
述の試験値φ’と逆算値φ’の関係に指摘された地質毎の特徴と同じ傾向を示した。
　さらに，解析対象とした地すべりブロックの位置（地形要素）条件，ブロック形状，横

断方向の左右対称性に着目し，ブロック構造と土質試験結果（φ’）算入による逆算ｃ’の関
係について検討を行った。検討に考慮したブロック構造の分類は以下の凡例に示す通りで

ある。

A：ブロック周囲の斜面状況
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Ｂ：ブロック形状

Ｃ：横断方向左右の対称性

　図-２７は，地すべりブロック周囲の地形状況・ブロック形状と逆算粘着力ｃ’の関係に
ついて整理したものである。図には周囲の地形分類番号２（尾根地形）に該当する現場の

逆算ｃ’が，谷地形や一様な斜面における場合より顕著に小さいことが示された。つまり，
土質試験結果のφ’に起因して発揮される抵抗力以外の抵抗力成分が，尾根地形においては
他の斜面要素のものに比べて少ない可能性が示された。

図-２７　地すべりブロック周囲の地形状況・ブロック形状と逆算粘着力ｃ’の関係
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２:くさび状
３:円弧状
４:その他

B：左右非対称 ５:板状
６:くさび状
７:円弧状
８:その他

1:板状 2:く さび状 3:円弧状

5:板状 6:く さび状 7:円弧状

0

10

20

30

40

50

60

0 1 2 3 4 5 6

周囲の地形分類番号

逆
算
粘
着
力
ｃ
’（
kN
/m
2）

馬蹄形 矩形 沢形 平均

31.27

7.27

21.27 20.58
21.79



図-２８　地すべりブロック形状・左右対称性と逆算粘着力ｃ’の関係
　また，地すべりブロック形状と逆算粘着力ｃ’の関係では，ブロック形状が沢型（分類番
号３）のものが馬蹄形（分類番号１）や角形（分類番号２）に比べｃ’が大きめに評価され
る傾向にあることが解る。さらに角形，および沢型のブロック形状を有するものについて，

左右非対称の事例でｃ ’が大きめに評価されることが示された。
　谷地形部に生じた地すべりブロックや，沢型や左右非対称形状の地すべりブロックでは，

側壁部のすべり面占有率が比較的大きくなることが予想され，こうした事例において逆算

粘着力ｃ’が大きめに評価されている事実は，側壁等の地すべり縁端部において，すべり面
のせん断抵抗角では表現されていない地すべり抵抗力が存在することを示唆する。

　結論として，計測された実際のすべり面のせん断抵抗角よりも，逆算によって推定され

るせん断抵抗角が著しく大きくなる可能性としては，

①逆算解析条件に含まれる事実と異なる計算条件の影響

・想定されているすべり面形が，実際のすべり面形よりも危険側に過ぎる形状の場合。

・算入されている間隙水圧データ（水位データ）が実際よりも高い水頭として算入されて

いる場合。

・安定解析式を Janbu式ではなく，Fellenius式を用いた場合。
・逆算時安全率が実際よりも高めの安全率評価となっている場合。

②縁端部すべり面部のせん断抵抗角が，板状すべり面区間のせん断抵抗角よりも著しく大

きい場合。

③すべり面のせん断抵抗以外にも二次元安定解析に反映されていない強度成分が存在する。

が考えられる。尚，逆算解析結果のφ 'が，計測されたすべり面のせん断強度よりも小さく
評価される事例は少ない。
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3. 3  土質試験結果を用いた三次元安定解析の試み

　前節では二次元安定解析で表現できない縁端部等の抵抗力の存在が，逆算粘着力ｃ’に表

現されている可能性を示した。そこで本節では，すべり面の各部位の形状を種々の探査を

行って推定し，かつすべり面各部位から収集した土質試験結果（せん断抵抗角φ'）を用い
た三次元安定解析を行い，土質試験結果算入による三次元安定解析の適用可能性について

考察を行う。

3. 3. 1  すべり面形状の推定

三次元安定解析を行うためにはすべり面の三次元形状の把握が必要である。

　当調査地では主断面についてはボーリング調査孔が設置され，縦断方向のすべり面形状

は概ね確定している。そこで横断方向のすべり面形を確定するため，新規に地すべり地を

横断する測線を配置し，側壁亀裂からのすべり面形状把握を目的にした地下レーダー探査，

トレンチ調査，ＦＤＥＭ探査を実施した。当調査地においてすべり面形状把握を目的とし

て実施した調査種は以下の通りである。

　　① 周辺地質から推定される見掛け傾斜
　　② 平面図からの亀裂位置判読
　　③ 現地形に残された規制構造（特に左側壁）
　　④ トレンチ掘削による確認
　　⑤ 地下レーダー探査による画像変化
　　⑥ ＦＤＥＭ探査
　　⑦ ボーリングコアサンプリング
　想定されたすべり面の横断面形状を図-２９に示す。本調査により，すべり面が風化泥岩
層と未風化泥岩層の層界（層理面）に存在することが判明した。

　すべり面等高線図を図-３０に，水位等高線図を図-３１に示す。
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図-２９　山形県藤沼地区３ブロック地すべり面横断面形状



　　　　　　図-３０　すべり面等高線図　　　　　　　　　　　　　　　　図-３１　水位等高線図
3. 3. 2  鵜飼による三次元解析

　鵜飼は，簡便法（Fellenius），Bishop，Janbu，Spencer法それぞれに拡張式を提示し
ている（鵜飼・細堀，1988）11)。

（1）想定すべり面形状
　図 2. 2 ，図 2. 3 に三次元簡易 Bishop法によるすべり面形状の模式図を示す。すべり
方向はｘ軸マイナス方向としている。すべり面は中心部が直線，両端に楕円弧の 1/4 を付
した曲線を回転軸まわりに回転させたときにできる面とする。したがって，中心部は回転

円筒（cylinder）となり，両端に楕円体（ellipsoid）が付した形状となる。なお，コラム
は，二次元のスライスに相当するものである。

　　　　　図-３２　三次元想定すべり面　　　図-３３すべり土塊とコラム分割例（鵜飼,1987）



（2）三次元簡易Janbu法
　簡易Bishop法の，コラム全体のモーメントの釣り合い式のかわりに水平力の釣り合い式
（式1）を導き，鉛直力の釣り合い式（式2）と連立してJanbu式となる。
（水平力の釣り合い式）

Fh=
i=1

m

j=1

n

mαcosαxz

1
ΔxΔy 1+ηcos2αxztan2αyz cij-uijtanφij  +ΔWij

ηFhsinαxztan2αyz

J
+tanφij

i=1

m n

j=1
ΔWijtanαxz

･

･･････････････････････････････････････（式 1）
（鉛直力の釣り合い式）

Fv=
i=1

m

j=1

n

mα

1
ηΔxΔy sinαxztan2αyz cij-uijtanφij  +ΔWij

Fv

J
+sinαxz tanφij

i=1

m

j=1

n

ΔWij

･･････････（式 2）

なお，

mα= 1+ηtan2αyz  / j+sinαxztanφ/ F       ･････････････････････････････････（式 3）

 J= 1+tan2αxz+tan2αyz            ････････････････････････････････････････（式 4）

Ｆｈ ：水平力の釣り合い式による安全率Ｆ
Ｆｖ ：鉛直力の釣り合い式による安全率Ｆ
Ｗij ：コラム（i,j）における自重
αxz ：ｘｚ面におけるすべり面勾配
αyz ：ｙｚ面におけるすべり面勾配
ｃij，φij　：土質パラメータ

ｕij　：すべり面上の間隙水圧

　西岡他（2001）12)は，モデル斜面を想定し，Hovland法と三次元簡易Janbu法の比較を
行っている。そこでは，土質パラメータと斜面勾配によっては逆転もあるものの，おおむ

ね三次元簡易ヤンブ法の方がHovland法に比較して，安全率は大きくなることが示されて
いる。

　榎田（2002）13)は，三次元安定解析による地すべり移動方向の検証をHovland法と三次
元簡易Janbu法で比較して行い，最小安全率の方向がHovland法と三次元簡易Janbu法で
異なり，簡易Janbu法の最小安全率方向がより移動方向に調和的であるとした。



3. 3. 3  山形県藤沼地区の安定解析結果

　藤沼地区において実施した三次元安定解析結果を以下に示す。

なお，解析条件は以下に示すとおりである。

① 解析コラムメッシュ：縦断方向地形変化点×横断方向2.5ｍ
② 安　定　解　析　式：二次元簡易Janbu法，三次元簡易Janbu法，Hovland法
③ 設計せん断強度：右側壁部 　φ'＝19.58°，ｃ’＝0.0 kPa
　　　　　　 　　　左側壁部 　φ'＝25.47°，ｃ’＝0.0 kPa
　　　　　　　　　 主すべり面 φ'＝ 9.17°，ｃ’＝0.0 kPa

＜解析結果＞

二次元簡易 Janbu法：
          F=0.615
三次元簡易 Janbu法：
          F=0.655　　　　     　　　　 　 　F=0.998　                   　F=1.020
Hovland法：
          F=0.485　　      　　　　　　　　 F=0.579                    　F=0.594

　　(1)主すべり面のせん断　　　　(2)左側壁部＋主すべり面の　 　　(3)左右側壁部＋主すべり
　　強度パラメータを全面に　　   せん断強度パラメータを与え　　　　面のせん断強度パラメー
　　与えた場合　　　　　　　　   　　た場合　　　　　　　　　　　　　　　　　タを与えた場合

図-３４　藤沼地区の三次元安定解析結果
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（1）主すべり面のせん断強度パラメータを全面に与えた場合
　側壁部も含めすべてのコラムに主すべり面のせん断強度値φ'=9.17°，c'=0とを与えて
安全率を試算した。結果は二次元簡易Janbu法ではF=0.615，三次元簡易Janbu法でも
F=0.655となり，三次元ホフランド法ではF=0.485を得た。二次元簡易Janbu法と三次元簡
易Janbu法を比較した場合，この計算条件では若干，二次元解析の方が低い安全率を示す
が，双方ともに非現実的な結果である点では差異は無い。

（2）主すべり面と左側壁部のせん断強度パラメータを与えた場合
主すべり面のφ'＝9.17°に左側壁のせん断強度φ'=25.47°を与え試算した結果，三次元簡
易 Janbu 法では F=0.998 とほぼ臨界状態になり，現実的な安全率が試算された。また
Hovland法では F=0.579となり，依然として極端に低い値のままである。
（3）主すべり面と左右側壁部のせん断強度パラメータを与えた場合
(2)の条件に右側壁のせん断強度φ '=19.58°を与えて試算した結果，三次元簡易 Janbu 法
では F=1.020 と安全率は僅かに１を上回る結果となった。Hovland 法では F=0.594 であ
り，現実的な安全率評価への向上はほとんど確認されなかった。

4.  まとめ

　今回，すべり面の実態について整理を行うとともに，すべり面のせん断強度特性を安定

解析に反映する試みを行った。以下に本稿で述べた取り組みの成果をまとめる。

(1) 鏡肌状のすべり面を形成する位置は，一般に地質学的規制条件を伴い，同様の規制

条件下にあるすべり面部位のせん断抵抗角は等質化し，構成粘土鉱物の残留強度特

性に支配されていることが解った。

(2) 土質試験結果（せん断抵抗角）を算入して得た逆算粘着力ｃ’は，尾根部に発生した

地すべりにおいて小さく，沢型のブロック形状や横断方向に左右非対称形状を有す

る場合に大きくなる傾向が指摘された。言い換えれば，二次元安定解析では表現す

ることが不可能な縁端部における強度強化を受け易いブロック形状のもので逆算粘

着力ｃ’が大きくなる傾向が指摘された。

(3) 土質試験結果を反映する安定解析を行うためには解析手法の三次元化は不可避であ

り，安定解析式についてもカラム間の力の受け渡しを適正に評価した三次元 Bishop

や三次元 Janbu 式の適用度が高いことが解った。また，三次元的なすべり面形状を

把握する際に，地中レーダーや表面波探査等の簡易物理探査手法が浅層部すべり面

傾斜を推定する場合に極めて有効な手法であることが判明した。

　土質試験結果を三次元安定解析に算入する試みは依然として課題は山積みであるが，す

べり面の強度特性については近年の成果が極めて重要な１歩を踏み出したと評価される。

しかしながら，同様に安定解析の算入条件である間隙水圧項については，孔内水位変動を

間隙水圧変動と読み替えていることの弊害や，負の間隙水圧発生の可能性検証といった基

本的な考え方が未だ不十分であり，今後の技術向上が強く求められる部分である。
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不連続面を有する斜面における数値解析の事例 

 

日本工営株式会社 倉岡千郎 

1.はじめに 

1.1 本稿の概要 

ソフトおよびハードの向上によって、数値解析は高速になるとともにプリポストが容

易になり、2 次元に制約されていた解析が 3 次元でも実用的な段階になってきた。しかし、

依然として自然斜面の挙動を予測することが往々にして難しいのは，その複雑な地質構造

や物性値が調査からは十分把握できないことに原因があると考えられる。本稿では、物性

値の不確実性の高い自然斜面において数値解析を有効に利用する試みについて事例を掲載

した。特に着目したのは，斜面の安定性に大きな影響を与える節理，層理，地すべりのす

べり面などの不連続面のモデル化方法である。なお、本稿では地すべりだけでなく、岩盤

斜面についてもすべり崩壊を規制する不連続面は「すべり面」と呼ぶものとした。 

不連続面のモデル化方法は、岩盤の風化度や亀裂の頻度などによって、以下のように

大きく二通りに分けられる。 

1)卓越した亀裂やすべり面(不連続面)によって比較的大きい岩塊や土塊が形成されてい

る場合は、不連続面を直接モデル化する 

2)亀裂が無数にある場合は亀裂によって破壊・変形しやすい機構を反映した等価連続体

としてモデル化する。 

これらの方法のうち、本稿で対象とするのは前者のモデルであり、不連続面によって安

定性が支配される斜面の解析手法である。このような不連続性岩盤の解析手法としては多

くのモデルが提案されているが、それらの数値解析手法の詳細は関連する専門書(土木学

会,2005; 土木学会,1994)に譲るものとし、本稿では，主な数値解析手法の特徴を簡単に

整理した上で，以下の三つの事例を紹介する。 

(1)岩盤斜面の物性値の整理と安定性を支配する要因の感度分析 

不確定要素の多い岩盤斜面において効率的な感度解析を実施して、数値解析の活用方法

を検討した。 

(2)岩盤斜面の不安定化実験の計測と解析結果 

 岩盤崩壊を人為的に発生させ、計測機器の感度や数値解析の予測性の評価を行った 

(3)すべり面を有する切土法面の抑止工の評価 

 地すべりにおけるすべり面のモデル化方法と対策工の評価を行った。 

 

1.2 主な不連続体解析手法の概要 

本節では不連続面を直接モデル化する方法として４つの手法（JFEM, RBSM, DEM, DDA）

について概要を述べる。 

≪話題提供≫ 
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ジョイント要素を用いた有限要素法（JFEM）は，従来の連続体力学に基づく応力解析

を基本としており、応力と変位の精度に優れている。 

 剛体バネモデル（RBSM）は解析対象を剛体要素で離散化し，要素の境界面を不連続面と

して取り扱う。RBSM は収束性がよく，複雑な岩盤不連続面の交錯する場合に使いやすい。

しかしながら，落石やトップリングのような大変形挙動の解析には適さない。 

一方，個別要素法（DEM）及び不連続変形法（DDA）では，各要素が分離して剛体運動す

ることが可能である。連続体解析を行う場合は，応力と変位精度の点で JFEM がより優れ

ていると考えられるが，DEM 及び DDA はトップリングや落石のように岩塊が分離するよ

うな大変形の挙動を取り扱うことができる。 

DEM では構造物を剛体または変形可能な要素によって離散化し，要素間の接触を線形あ

るいは非線形構成則に基づくバネと粘性ダンパーでモデル化する。要素の運動を解析する

には，まず要素の接触関係を要素間の距離に従って判定し，次に接触している要素群の変

位を運動方程式に基づいて陽解法により解く。 

DDA は，有限要素法とよく似ており，要素のひずみ，剛体変位，剛体回転について汎関

数を設定し，変分原理に基づいて変位とひずみを求める連立方程式を誘導して，陰解法を

用いて解く。DEM と異なり，要素の相互貫入を無視できるほど小さくするため要素間で接

触が発生した場合は，剛性の高いバネを接触部分に設定して，いわば進入してきた要素の

角を押し戻す働きをもたせている。 

以上をまとめると，表-1 に示すとおりである。ただし,解析手法は年々研究開発が進み，

その汎用性が高くなる傾向にあるので,今後は研究開発が進むことによって，各手法とも

同じような性能をもつようになることもあり得る。 

 

表-1 主な不連続性岩盤の解析手法(直接不連続面を設定する方法) 

変形挙動のモデリング  

せん断変形 回転・分離 

要素の特性 応力、ひずみ 

局所安全率など 

FEM ジョイント

要素法：JFEM 

基本的に小変形 要素は分離せず、小

変形に限られる。 

弾性体、弾塑性、 

弾粘塑性など 

求められる 

剛体ばねモデ

ル：RBSM 

基本的に小変形 要素は分離せず、小

変形に限られる。 

剛体 要素内部の応力は、

求められない。 

個別要素法：DEM 大変形を追跡できる 要素が分離し、大変

形を追跡できる。 

剛体、弾性体、 

弾塑性 

変形する要素を用い

れば求められる。 

不連続変形法：

DDA 

大変形を追跡できる 要素が分離し、大変

形を追跡できる。 

弾性体、弾塑性 FEM 要素を併せて用

いれば可能 

 

2. 岩盤斜面の物性値の整理と安定性を支配する要因の感度分析 

岩盤斜面の解析では岩盤内部の不連続面の物性値や分布を把握することが極めて難しく，

不確実性の高い点が大きな問題であり，数値解析により安定性を定量的に評価することが

難しい。また，実際の斜面の不連続面は３次元的な分布を呈しているのに対して，２次元

の解析を行った。このような制約下における数値解析の一つの役割は，岩盤斜面の安定性
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に対して影響があると考えられる要因のなかから相対的に重要な要因を抽出し，モニタリ

ング，地質調査，原位置試験，室内試験，の計画に反映させることにあると考えられる。 

本節では以上の観点に基づき，安定性を左右する重要な要因の抽出を目的とした実斜面の

解析事例について述べる。 

本解析事例では連続体としてのモデル化も可能な DEM の解析コード UDEC を用いた。そ

の理由として、①岩塊が分離して剛体運動する可能性と、②応力集中により岩盤自体が破

壊する可能性があることが挙げられる。 

 

2.1 岩盤斜面の概要 

対象岩盤斜面（能登半島逢坂地区）は，海岸浸食によって形成された急崖斜面であり，

粗粒凝灰岩，軽石凝灰岩を主体とした地層である。図-1 に示すように地層は大きく三つの

層より成り，上位より，（1）火山礫凝灰岩，（2）砂質・軽石凝灰岩層，（3）凝灰角礫

岩層に別けられる。 

深度 20 ｍまでの水平ボーリング二本によれば，全体的に RQD が高く 80～100％の部分

が多い。しかしながら，表層より約 10～12 ｍ内部で不連続面の数が増し，一軸圧縮強度

からもその部分が弱層と推定される。それから奥では岩質が再び良好となる傾向が見られ

る。弱層部分の不連続面がどの程度の連続性をもっているかは不明であるが，褐色化して

おり地表面から水が浸透している可能性がある。これらの観察結果より，岩盤等級を図-1

のように設定した。 

ボアホールテレビにより観察された不連続面の間隔は上部孔で平均 0.9 ｍ，上限及び下

限は 4.0～0.2 ｍである。下部孔の平均亀裂間隔は 0.62 ｍで，上限及び下限は 4.0～0.2

ｍである。 

地表踏査，コア観察，ボアホールテレビ調査より不連続面の方向及び開口幅の一致具合

を分析して,崩壊を規制すると考えられる想定すべり面及び崩壊岩盤ブロックを抽出した。

想定された崩壊岩盤ブロックのすべり面は，図-1 に示すように上部は高角度であり底部は

低角度を呈している。 

本論文では岩盤が割れており,基本的に粘着力のほとんど無い節理,亀裂,ヘアクラック

等については連続性や開口幅に関わらず不連続面として定義する。一方、「すべり面」と

は、想定する崩壊域の境界であり、想定したすべり面上で亀裂のない岩盤域もすべり面の

一部とする。 

 

2.2 解析手順および物性値の基本的な設定 

解析は、まず不連続面のないモデルで実施し、現状で斜面が大きく崩壊していないこと

と矛盾のないように岩盤の強度物性値を修正した。次に，不連続面をモデルに設定し、主

な要因（岩盤強度や不連続面長さ等）をパラメータとした感度解析を行って，これらの要

因の影響度を比較し、重要な要因の判定を試みた。 

DEM の解析に必要な物性値は（1）岩盤の物性値と（2）不連続面の物性値に分けられる。
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岩盤部分は弾塑性構成則でモデル化され，主な物性値としては強度定数（粘着力，内部摩

擦角）と変形係数，ポアソン比を設定する。不連続面の強度は Barton のモデル(Barton 

et al, 1985)を用いたので，後述するように粗さ係数，不連続面近傍の圧縮強度等が必要

であり，変形特性については，せん断剛性係数，垂直剛性係数等を設定する。以下にその

基本的な設定手順について説明する。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-1 対象岩盤斜面の主な地質構造と岩盤等級の設定 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

（１）岩盤強度定数 

火山礫凝灰岩の一軸圧縮強度（自然含水状態）は CM 級で約 10MPa, CL 級で 8MPa，CL-D 

級は 6MPa 程度であり，岩盤は軟質岩と言える。 

大きな岩盤の強度は寸法効果により供試体サイズの岩石より低い，そこで Protodyaknov  

(Jaeger et al,1979)の式(1）を用いて強度推定の参考とした。 
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図-2 上部ボアホールから求められた一軸圧縮試験結果及び不連続面の累
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ここで，α=ｂ/ｄ, ｂは亀裂の間隔，ｄは試料直径，σｍは岩盤強度，σ1 は岩石強度，Cr 

は岩盤によって決まる定数で２から 10 の範囲である。この式より，強度比（σｍ /σ1）と

寸法比（α）の関係は図-3 のようになり，強度の低減は寸法比が５程度まで大きく，それ

以上ではあまり変化がない。 

本斜面ではボアホールテレビ観察より平均亀裂間隔は 76 cm であり，供試体の直径が５

cm なので寸法比は約 15 である。ここで，式（1）においてα＝15 とし，Cr を２～10 と

すれば強度比は 1/10～1/2 の範囲となる。この強度比に対応する一軸圧縮強度の範囲は

800～6000 kPa となる。しかしながら，RQD が 100％に近い値を示していることから，強度

が大きく低下するとは考えられないそこで文献 5）より CM 級の凝灰岩の典型的な粘着力

（1000～2500 kPa）と内部摩擦角（35゜～50゜）より一軸圧縮強度を計算すると，3800～

13700 kPa の範囲となる。CL 級の場合も同様にして算定すると，300～4900 kPa の範囲と

なる。よって，試験結果と比較して強度比は C ｒ＝２相当と推定され，岩盤圧縮強度は岩

石圧縮強度に対して，２倍低下するものとした 

 

 

 

                表-2 火山礫凝灰岩盤の強度定数 

 岩石 岩盤 

等級 C  

kPa 

φ 
(度) 

C  

kPa 

φ 
(度) 

引張強度 

kPa 

CM 1800 37 1200 37 98

CM-CL 2200 21 1400  21 59

CL 1100 21 1000 21 39

 

 

 

引張強度については圧裂引張試験より推定する。しかし,圧裂引張試験より得られる引張

強度は一般に一軸試験より得られる引張強度より高く圧裂引張強度は一軸引張強度に対し

て最大で 10 倍高いことが過去の試験により示されている(Goodman､ 1980)。岩盤の場合は

外見では見えなくとも，微少なクラックが存在するため，かなりの強度低下があり得る。

ここでは，強度低下の裏付けとなるデータがないので，引張強度は低く設定し，（圧裂引

張強度の 10 分の１）解析結果が現状で斜面が崩壊していないことに矛盾しないように，

解析を行う過程で修正した。 

次に岩盤の粘着力Ｃ，と内部摩擦角φを推定した。前述のように岩盤の圧縮強度は岩石

の 1/2 としたが，岩盤の内部摩擦角が岩石の 1/2 になることは考えられない。そこで岩盤

の内部摩擦角は岩石の三軸圧縮試験より得られた内部摩擦角と同じとし，粘着力は岩盤の

一軸圧縮強度が岩石の 1/2 になるように設定した。以上より，火山礫凝灰岩盤の強度定数
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図-3 圧縮強度の寸法効果
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は表-3 のようになる。次に,下部の砂質・軽石凝灰互層と凝灰角礫岩については，試験結

果がないので，火山礫凝灰岩盤の CM，CM－CL，CL 級の値を用いて３ケース解析を行った。 

表-3 火山礫凝灰岩変形係数及びポアソン比 

等級 静弾性係数 

MPa 

変形係数 

MPa 

ポアソン比

C Ｍ 6,400 2,000 0.26 

C Ｍ-CL 4,400   980 0.26 

CL 2,900 490 0.26 

 

（２）岩盤変形係数 

対象斜面では原位置試験が行われていないので，岩盤の変形係数は，岩石試験の静弾性

係数より推定した。CM 級凝灰岩の典型的な変形係数，300～2,000MPa に対して，一軸圧

縮試験より得られた静弾性係数は 2,900～6,400 MPa と若干，大きい。この違いは寸法効

果による可能性がある。過去の計測例(鈴木光, 1982)によれば，岩石の弾性係数は岩盤の

変形係数より数倍から 30 倍まで大きくなることが示されており，岩石の弾性係数から変

形係数を推定するのは難しい。本解析では，RQD が 100％近いことから変形係数に与える

不連続面の影響も低いと推定され，吉中龍之進ら(1995)に基づく上限値，2,000 MPa を CM 

級凝灰岩の変形係数とした。同様に CL 級岩盤にも文献の上限値を設定し，CM－CL 部分に

は中間的な値を表－４のように設定した。一方，同文献による凝灰岩類のポアソン比は

0.24～0.28 なので，ポアソン比は一様に 0.26 とした。なお，砂質・軽石凝灰互層と凝灰

角礫岩については，試験結果がないので後述するように，火山礫凝灰岩盤の CM, CM－CL, 

CL 級の値を用いて３ケース解析を行った。 

（３）不連続面の強度モデル 

不連続面のピークせん断強度モデルとして Barton, Ladani and Archambault, Saeb, 

Amadei 他の式がある。これらのモデルを試験結果と比較してモデルの適用性を調べた報

告(Amadei et al, 1997)があり，いずれのモデルも比較的良く実験結果と合うことが示さ

れている。しかしながら，Barton 以外のモデルの実用例は少なくモデルパラメーターは，

せん断試験を行う以外に求める方法がない。一方，Barton のモデルは実用例が多く，せん

断試験結果が無い場合でも，およその強度を推定することが可能である。本解析対象とす

る不連続面のせん断試験は現時点では行われていないので，下記の Barton のモデルを用

いた。 

 
⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
+⎟⎟

⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
= r

n
n

JCSlogJRCtan φ
σ

στ                       (2) 

ここで JCS は不連続面近傍の岩盤圧縮強度，σｎは不連続面に働く垂直応力，JRC は粗さ

係数（5～20），φｒは残留摩擦角である。また，JRClog（JCS/σｎ）をダイレーション角

度，dn と定義する。なお，この式が適用できるのは JCS＞σｎの場合に限られ，σｎ＞JCS

の場合は，dn＝０である。 

JRC を求める方法は，不連続面の観察，せん断試験，簡易なすべり試験等があるが，そ

の方法によって JRC 値はばらつくので注意を要する。一面せん断試験を行うことが最も望
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ましいが，本解析では，ボアホールカメラの写真より JRC を推定し，後述するように別途

算定された不連続面の剛性より，JRC を逆算し，その妥当性を調べた。 

まず，ボアホール壁面図より JRC は 10～15 の範囲と見られるので，JRC は 12 とした。

JCS は Shmidt Hammer テストにより求めるのが良いが，今回は風化により CL 級岩盤の一

軸圧縮強度の 1/4 に落ちるものとした 9）。新鮮な不連続面の場合，残留摩擦角は岩盤の

種類によらず，およそ 30゜だが，不連続面が風化し，粘土・砂礫が狭在している場合は低

下し，狭在物の種類と厚みによっては 20゜以下になることもある(Hoek et al,1977)。今

回対象とする不連続面は砂礫及び粘土質の充填物が認められ厚さも数ミリから数 10 ミリ

の範囲でばらつく。これらのバラツキを考慮して不連続面を一つ一つモデル化することは

困難であり，今回は一律 20゜とした。 

次に JRC 及び JCS を寸法効果に対して Barton et al. (1985)の提案する式を用いて修正

する。 

JRC.

o

n
n L

L
JRCJRC

020−

⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
=

                        （3） 

  

JRC.

o

n
n L

L
JCSJCS

020−

⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
=                     (4) 

ここで Lo は試験サンプル長，Ln は不連続面の間隔である。ここでは，ボアホールの直径

を Lo とおいた。修正した JRCn 及び JCSn は各々7.4 及び 730kPa である。 

 寸法効果について修正された定数を，式（2）の定数と置き換えて強度を決定するが，

式（2）は不連続面に対する垂直応力の関数なので，非線形モデルである。しかしながら

今回使用したプログラム（UDEC）ではこのモデルによる非線形計算ができない。そこで，

弾性解析を行い不連続面上の垂直応力に基づいてダイレーション角度，dn を計算して，内

部摩擦角（dn+φr）を定数として各不連続面に設定した。 

（４）不連続面の剛性 

不連続面の構成則としては，非線形弾性モデル，弾塑性モデルなど様々なモデルが開発

されているが，今回は Barton et al.(1997)及び Goodman(1980)の式を検討した。まず，

Barton 他の垂直方向の応力―変位関係式（σn-vn）は次のように表わされる。 

     
n

n
n v

v
ba −

=σ                              （5） 

ここで a=1/Ｋ ini , b=1 /Ｋ ini･Vmax , Ｋ ini は初期垂直剛性，Vmaxは最大垂直変位である。

また，Ｋ iniと Vmaxは次の式より算定される 

 Kini=-7.15 + 1.75JRCn+0.02(JRCn/aj)  (6) 

 Vmax=8.57(JCSn/ aj)
-0.68         (7) 

ここで aj は 0.2 JRCn（0.2σc  /JCSn－0.1）により算定されるであり，σc は岩石の圧縮

強度である。 
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次に水平方向の剛性は式（8）で表わされる。 

  
⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
+⎟⎟

⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
= r

n
ns

JCSlogJRCtan
L

K φ
σ

σ100
                    (8) 

前述の JRCn及び JCSnを用いると式（5）より，垂直応力と垂直変位の関係が図-4 のよう

に得られ，同図より，垂直剛性は約 6000MPa/m となる。しかしながら，式（6）及び（7）

の誘導の基となる種々の不連続面の試験では狭在物が入っていない。また，これらの供試

体の一軸圧縮強度は 20～77 MPa と，本解析の対象とする岩石強度より高い。よって，

Barton 他の式を用いて得られる不連続面の垂直剛性は，実際よりも高く見積られると考

えられる。 

一方，Goodman(1980)は岩石の静弾性係数と岩盤の変形係数の違いを不連続面の変形によ

るものとして，垂直剛性，Kn, せん断剛性，Ksを算定する式を次のように提案している。 

   
)EE(s

EEK
mr

rm
n −
=                         （9） 

   
)( mr

rm
s GGs

GGK
−

=                      （10） 

ここで，Er 及び Gr はそれぞれインタクトな岩石の静弾性係数とせん断弾性係数，Em 及

び Gm は亀裂を含む岩盤の変形係数とせん断変形係数，sは亀裂の間隔である。式（9）及

び（10）より求めた，Kn および Ksを表-5 に示す。 

ここで Goodman の式から求めた Kn, Ksの妥当性を調べる。そこで,Goodman の Kn, Ksと

Barton の式から求めた Kn, Ksが一致するように Barton の式の JRCnを逆算すると５～６の

範囲となり，ボアホール壁面図より推定した値 7.4 と比較的良く一致している。よって

Goodman 式より求めた Kn, Ksを妥当な値と考え表-4 の値を不連続面の剛性として用いた。 

 

2.4 感度解析 

(1)不連続面無しの弾塑性解析 

解析の結果，引張破壊がオーバーハング上部に大きく生じ，この部分の岩塊が崩落する

ものと考えられる。この結果は現状に反するので表－３に示す引張強度は低すぎることが

わかる。そこで，オーバーハングの下部にある砂質・軽石凝灰岩（CL 級）の引張強度を

40 kPa から 100kPa に上げた。 

 

 

              表-4 不連続面の剛性(式 9及び 10) 

 岩盤 岩石 不連続面 

 弾性係数

(MPa) 

弾性係数

(MPa) 

亀裂間隔 

m 

Kn 
(MPa/m) 

Ks 
(MPa/m)

CM 2,000 6,400 0.76 3,780 3,920

CM-CL 980 4,400 0.76 1,680 1,490

CL 490 2,900 0.76 785 6370
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直
応
力
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)

不連続面の垂直変位(mm)

5957MPa/m

図-4 Barton モデルによる垂直応力と変位 
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 (2)不連続面を設定した感度解析 

１）感度解析における要因と不連続面の設定 

感度解析の目的は、数値解析の活用方法の一つとして、斜面の安定性に影響の大きい個

所や不連続面を判定することで、数値解析を調査や安全管理に生かせる可能性を示すこと

にある。ここで、斜面の安定性は、すべり面-1(図-5 の A 点から B点まで)の安全率(抵抗

力をせん断力で割った値)で表すものとした。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-5 感度解析モデル 

 

ここで、すべり面-1 は前述のように不連続面とは意味が異なり、その面の一部は、不連

続面ではなく亀裂のない岩盤を含みうる。本解析では、図-3 に示すすべり面 1のＡ点から

Ｄ点の間は不連続面ではなく亀裂のない岩盤とした（砂質・軽石凝灰岩）。その理由は、

すべり面-1 が完全に連続していると，すべり面-１に添ってすべり破壊することになり，

現状と矛盾するからである。 

その他の不連続面の設定については、全ての不連続面を設定するとモデルが煩雑になる

ため、すべり面-１及び２に対して影響のあると推定される開口亀裂の中から走向が解析

断面に対して 90゜±30゜の範囲にあるものを選定した。 

感度解析で取り扱った要因を表-2.4 に示す。同表に示す設定条件を基本として解析ケー

ス毎に一つの要因について設定条件を変えた。ケース 1の内部の弱層とは図-5 に示す劣化

して強度の低い領域であり、強度を周辺と同じ CM 級相当とした場合と CL 相当に設定した

場合の二通りを計算した。ケース 2では、すべり面 1の粘着力のない不連続面の長さを変

え、ケース 3ではすべり面-1 の不連続面以外の岩盤部分の強度を変えた。ケース 4では、

すべり面 2(図-5 の B 点から C点まで)の連続性を 3通り変えた。最後のケース 5では砂

質・軽石凝灰岩互層、凝灰角礫岩層の強度を 3通り変えた。 

 

 

 

CL 

A

不連続面 

物性値境界 

CM-CL 

CM 

9 m
16 m

弱層

B

D

砂質・軽石凝灰岩互層 

C
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表-5 要因の基本設定 

ケース 要因 条件 
1 内部の弱層及び不連続面 有り 

2 すべり面-1：B点から A点に向かう不連続 面の長さ 6 m (B-D) 

3 すべり面-1：不連続面を除く部分の岩盤強度 CL 
4 すべり面-2：B点から上方への不連続面の長さ 16 m 

5 下部岩盤（砂質・軽石凝灰岩互層,凝灰角礫岩）の物性 CM-CL 

 

２）斜面内部の不連続面の影響（解析ケース１） 

すべり面－１の安全率に着目して，内部の弱層の影響を評価した。その結果、表-6 に示

すように安全率は弱層のあるケースの方が若干低いので，このような内部の弱層を一概に

無視することはできない。しかしながら，安全性に与える影響度は低いと言える。 

 

表-6 内部の弱層の影響(すべり面 1の安全率) 

 抵抗力 

kN/m 

すべり力 

kN/m 

安全率 

弱層あり 9,180 8,000 1.25 

弱層無し 9,140 7,440 1.30 

 

その他の要因のすべり面-1の安全率に与える影響を図－5に示す。当然ではあるが、す

べり面-1の連続性と先端の岩盤部分の強度が安定性に与える影響は、他の要因の影響に比

べて大きい。逆に考えれば、その他の要因の影響は相対的に弱く、物性値や不連続面の連

続性が厳密に把握できなくても安定性評価の上で問題の程度が低い。 

以上の解析結果から言えることは次の通りである。岩盤斜面の解析は不連続面の把握が

難しいので予測精度には限界がある。しかし、数値解析を行うことで、安定性に影響の大

きい領域及び要因が推定でき、さらに崩壊形態を推定できれば、重要な要因と崩壊形態に

焦点をあてた調査と安全管理が可能となる。 

 

2.6 実験計画法による安定性を左右する支配的要因の検証 

以上の解析により，図-5 に示す低角度のすべり面－１が安定性を左右する支配的な要因

と考えられた。しかし，その他の不連続面については，その影響度が不明である。そこで，

実験計画法を用いて，その他の不連続面の影響についても分析を試みた。 

実験計画法は，品質管理などにおいて，品質に影響を及ぼす要因が多い場合，効率的な

実験ケースを設定して，要因の影響度を回帰分析により分析する手法である(Box, 1978; 

土木学会, 2005)。 

 選定する要因は，不確実性が高く且つ安定性に影響が大きいと考えられる要因を考え，

また，解析ケースを制限するために要因の総数を８つとした。その結果，ヘアークラック

などは対象外とし，７つの不連続面の長さ及びボーリングの行われなかった下層部分（砂

質軽石凝灰岩互層）の岩盤強度を解析する要因として選定した。 

不連続面の長さは，図-7 に示すようにボーリング孔を境に最長と最短の場合を想定して
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２水準設定する。また，同図におけるＪ 4はすべり面－1を指す。不連続面及び岩盤の物

性値は前述の解析と同様に設定した。ただし，砂質軽石凝灰岩互層の岩盤強度については，

表-2 に示す CM 及び CL 級の値を最大及び最小値とした。要因の影響は，すべり面－１の

安全率に対して分析した。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-6 感度解析結果 
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要因は全部で８つあるので，主効果と交互作用を全て分析するためには 256（28）ケー

スの解析が必要となる。そこで，解析ケースを減らすために，一部実施法を用いて比較的

に影響が低いと考えられる２つの不連続面を４次の交互作用で表わし，解析ケースを 64

（28-2）に減らした。 

主効果と交互作用効果を安全率と要因の回帰分析より求め,図-8 のように大きい順に整

理して，要因の相対的な重要度を調べた。ここで,縦軸は要因の設定が安定側から危険側

に変化した時の安全率の変化を示している。 図-8 によれば，不連続面Ｊ 4と岩盤強度の

影響が大きい，もっともＪ 4 と当該岩盤はすべり面－１上にあるので，その効果が大きい

ことは当然と言える。しかし，この分析における一つの目的は，他の要因の効果がＪ 4の

効果に比べて大きいかあるいは無視できるかを調べることにある。すなわち，ある不連続

面の主効果がＪ 4 に比べて十分小さいことは，その不連続面のデータが得られなくても，

あまり問題にならないことを示唆しており，問題を簡略化できる可能性を示している。例

えば，J７や J８については，その連続性がわからなくてもほとんど問題がないことが示

されている。また，不連続面の相対的な重要度がわかれば，再調査，計測，対策工を計画

する上で重要度の高い不連続面を中心に検討することができると考えられる。 

しかしながら，要因の重要度は想定したすべり面によって異なることに注意しなければ

ならない。すなわち，要因の重要度は，絶対的な重要度ではないため，想定すべり面が複

数ある場合は，各すべり面について回帰分析する必要がある。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

2.7 まとめ 

本事例では，確定的に安定性を評価することが難しいような岩盤斜面において，数値解

析をどのように役立てうるのかという点について検討した。このような場合の数値解析の

アプローチとしては,不連続面の長さや岩盤強度を確率論に基づいてモデル化し解の信頼

性を分析する方法,あるいは安定性に影響の大きい要因の抽出する方法等が考えられる。

本解析の狙いは後者にあり,ある要因（不連続面の連続性等）が他の要因に比べてどれほ
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ど重要なのかを調べることに重きをおいた。すなわち，数値解析の一つの活用方法は，岩

盤斜面の安定性を左右する重要な箇所，物性を特定し対策工，モニタリング，調査試験等

の計画に反映させることにあると考えた。そこで本解析では、実験計画法を用いて効率的

な感度解析を実施して，安定性に対して影響の大きい要因の抽出を行った。その結果,影

響の小さい不連続面が判定され，その情報はたとえ不明確であっても差し支えないことが

示された。一方，影響の大きい不連続面や岩盤部分については，重点的に追加調査や計測

を行うことにより，解析の信頼性を向上させることができると考えられる。 

 

3．雄冬地区岩盤斜面不安定化実験の計測と解析結果 

3.1 はじめに 

本事例は、北海道における大規模岩盤崩落に関する調査技術の研究および開発を目的と

し、雄冬地区で昨年実施された岩盤不安定化実験の挙動と解析結果についてまとめたもの

である。 

 

3.2 実験概要 

対象斜面は北西向きの海岸に面した比高 100m 以上、傾斜約 70 度の急崖斜面に位置する。

岩盤斜面は新第三紀のスコリア層からなり亀裂が少なく多孔質でありハンマーにより容易

に割れる脆弱な軟岩である。対象とする不安定岩塊は、写真-1 および図-9 に示す亀裂 Cr1

および Cr2 がクサビ状に側部を形成し、岩体脚部には空洞が形成されている。さらに Cr1

および Cr2 を横断するようにして、受け盤方向に傾斜した Cr3 が頭部を規制している。 

いずれの亀裂も奥深くまで連続していると推定されるが、対象岩塊の側面の全てが粘着

力のないような亀裂になっているのではなく、対象岩塊の側面の一部は岩盤であり亀裂面

ではないと考えられる。それは、対象岩塊の側面を全て粘着力のない亀裂としてモデル化

すると崩落することになり、実験前に対象岩塊が安定していることと矛盾するからである。 

また、岩体に向かって左側の Cr2 と Cr4 に囲まれた範囲は、対象岩体の支えとなってい

ると考えられる為、ここをキーブロックと呼ぶものとする。 

実験は第一段階として図-9 中の水平断面図に示す油圧ジャッキにより写真-1 の Cr2 に

向かって空洞内から左側のキーブロックに載荷し、亀裂を押し広げ、亀裂面に作用する摩

擦力を減じさせることで岩体を変位させた（50t ジャッキ×2 基、最大ストローク 10cm）。

この載荷では対象とする岩塊は崩落しなかったため、第二段階として Cr2 向かって左側の

キーブロックを静破砕剤により徐々に破砕する事で、岩体を不安定化させた。  

静破砕剤による実験では、対象岩塊下部約 1/2(H5.0m×W4.0m×D2.5m、約 29m3)が崩落し

実験を終了した。また、数値解析により実験の事前予測解析を行い、段階的に実施した実

験中の岩体挙動計測結果との相違点に分析しモデルを修正する事で、最終的に実験と同様

の崩壊現象をシミュレートすることが出来た。   

本節では、今回の解析から得られた不安定岩盤の安定性を評価する上で有益と思われる

知見を報告する。 
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写真-1 対象岩体と静破砕実験後（部分崩落） 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-9 亀裂構成および解析フロー 
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3.3 実験結果による解析モデルの修正 

(1) 事前の予測と実験結果によるモデルの修正 

数値解析は DEM（個別要素法）に基づく解析コード３ DEC を用いた。本解析では、亀裂

で仕切られたブロック要素の内部を差分法によって離散化し、応力に基づく弾塑性モデル

を適用した。なお、降伏はモールクーロン則に従い引張り破壊が生じるとその部分の応力

は０になり応力再配分される。 

1) 油圧ジャッキ載荷実験(予備試験) 

 ジャッキ試験および計測機器の動作を確認するために予備載荷試験を行った。予備載

荷実験の計測変位量の再現を行い、モデルの変形係数を逆算したところ、一軸試験結果の

平均値（333,290kN/m2）の 70%（233,392kN/m2）に設定すれば計測された変位が再現でき

た（図-10）。一軸圧縮試験が限られた数の小さい供試体による試験であること考慮すると、

良好な予測結果と考えることができ、本試験の予測解析ではこの変形係数を用いた。 

2) 油圧ジャッキ載荷実験(本試験)とモデルの修整 

予測解析では載荷とともにジャッキの先端の岩盤変位が増大し、図-11 に示すように

250kN に達した時点でキーブロックが破壊し対象岩体が崩落する結果となった。しかしな

がら、実験では各センサーに変位の増大は見られたものの、250kN を過ぎてもキーブロッ

クは破壊にいたらなかった。予測解析結果と実験結果が異なる原因は、Cr2 の亀裂開口の

範囲が当初の想定より狭いためであると推定し、ボーリング、ボアホールカメラの結果を

再検討し、図-12 の左図(当初のモデル)から右図の様に亀裂開口範囲を修正した。その結

果、対象岩体は崩落しない結果となり実験結果と矛盾のない解析結果を得た。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-10 載荷実験(予備試験)の荷重-変位グラフ（左：解析結果、右：計測結果） 
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図-12 Cr2 の強度設定（左：予測解析、右：修正モデル） 

 

2)キーブロック破砕実験とモデルの修正 

静破砕剤(反応時間 10 分、削孔 L=1～2m×48 孔 0.3m 間隔）により、段階的にキーブ

ロックを破壊させた。その過程でキーブロックのはく離が発生し変位が累積して最終的に

Cr3 より下部の岩塊が割れて崩落した。事前の数値解析では、Cr3 亀裂より下部で崩壊す

ると予想されていたのに対し、実際には崩落部分が岩体の 1/2 にとどまった。これは、岩

盤強度が領域によって異なることに原因があると考え図-13 に示す箇所から得られた供試

体を用いて一軸圧縮試験を行った。その結果、予測解析に使用した強度に比べてキーブロ

ックの強度は大きく、逆に対象岩塊の強度は小さい事が判明した（表-7）。そこで、モデ

ルの強度を修正して再度解析を実施した結果、図-14 に示すように対象岩塊は実験と同様

に下部で引張り破壊を起こした。 

 

 

図-11 事前解析と載荷実験(本試験)の比較

解析では破壊

崩壊域崩壊域

粘着力＝岩盤相当 

粘着力＝0 

：亀裂は確認できない

：不明瞭

：明瞭

：亀裂は確認できない

：不明瞭

：明瞭
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図-13 岩石試験採取位置 

 

3.4 修正モデル解析結果と実験結果との比較 

修正モデルにより、崩壊挙動をほぼ再現できた事から、破壊の進行、変位量、歪とその

方向について計測と解析結果の比較を行なった。その結果、破壊の進行は計測では下方か

ら変位が現れ、解析でも亀裂がオーバーハング基部より上方へ向かって進行し、崩落断面

形状は実験結果に近い形状になった（図-14）。また、最大変位量は LL2-1（ワイヤー式変

位計）による値が崩落直前で約 2mm の伸びが認められているのに対し、解析の結果、約 1

～2mm の押し出し変位が認められた（図-15）。さらに歪についても崩落直前に計測された

歪が縦断方向へ引張り（11～203μ）、斜面に平行な方向に圧縮（－91μ）であるのに対

し、解析でも縦断方向で 100μオーダーの引張り、斜面平行方向で数 10μオーダーの圧縮

となり整合した（図-16）。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-14 破壊域の進行（解析と計測結果） 

 

試験日 試料名
一軸圧縮
強度

圧列引張
強度

弾性係数ポアソン比 密度

[kN/m2] [kN/m2] [ＭPa] g/cm3

H12 キーブロック下部 1481 130 233 0.30 1.80
H16 キーブロック 1320 195 333 0.30 1.80
H16 対象岩塊 711 333 0.30 1.80

表-7 岩石試験結果 

:破壊した要素

亀裂の進展図

Cr.3 

:破壊した要素

亀裂の進展図

-0.2

0

0.2

(mm)

CZ-2（下部Cr3）

EL=49.2

-200

0

200
(μs)

RS1-2（-5.5m） EL=46.3

RS3-1　EL45.3

0

1.5

3

(mm) LL2-1(-6.6m対象岩体）

EL43.0
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図-15 変位量（EL=43m） 

 

 

 

 

 

 

 

図-16 歪（μS） 

3.5 まとめと今後の課題 

一軸圧縮試験から求められた静弾性係数の平均値を用いてジャッキによる予備載荷試験

の変位を予測したところ、一軸圧縮試験が限られた数の小さい供試体による試験であるに

もかかわらず、実験結果と大きな相違はなく室内試験より岩盤の挙動を予測できる可能性

が示唆された。しかしながら、本試験の予測解析では崩壊の発生と形態を十分予測しえな

かった。予測解析と実験結果が合わない理由は、解析における岩盤の強度だけでなく、亀

裂の連続性の設定に原因があった。 

今回の解析の反省点は、崩壊を確定的に予測できなかったことよりも崩壊形態として岩

盤の引張破壊を想定しなかったことにあると考えられる。ジャッキ試験後に解析を実施す

る時間が制約されていたとはいえ、本稿における一つ目の例のように岩盤強度と亀裂の連

続性をパラメータとした感度解析を行っていれば、数通りの崩壊形態が予想され、そのう

ちの一つは実験結果と整合するケースが得られていた可能性がある。今後、岩盤崩壊を予

測し対策を検討する場合は、岩盤強度と亀裂の連続性をパラメータとした感度解析を行い、

その結果を参考にして安全性に配慮した対策を検討することが考えられる。 

 

4.すべり面を有する切土法面の抑止工の評価 

4.1. はじめに 

対象とした斜面では切土とともにアンカー(既存アンカーと呼ぶ)が施工されたが、さら

に安定性を確保するためにアンカー付き杭が計画された。この対策工の効果を評価するた

めに、施工後の地下水位上昇を想定し、その時の斜面の変形を FEM により推定した。対策

工の施工順序は、図-17 に示すようにアンカー付き杭を施工し、既存アンカーを除荷して

1 ～ 2 mm

Y=45.3

εx

Cr1

Cr2

Cr4

Y=45.3

εx

Cr1

Cr2

Cr4

εｚ 静εｚ 静
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さらに新たなアンカーを最下段に打設するものである。 

本稿で着目する点は、設定する物性値の設定方法とその妥当性の検討である。実現場で

は、往々にして工程上の制約がある他、自然斜面によっては物性値のばらつきが大きく

FEM の入力物性値を調査・試験から推定することが難しい場合も多い。ここでは、そのよ

うな状況にあって入手できる試験値と観測データを元に物性値を検討した例を述べる。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

4.2 変形機構とモデル化 

FEM 解析モデルの作成にあたっては、観測された斜面の変形機構を想定し、その変形機

構をモデル化する必要がある。対象斜面では、すべり面が形成されており、すべり面に作

用する地下水位が上昇(図-18)してすべり面が不安定化することで移動層が全体に変位し

たものと考えられる。そこで、FEM モデルは、すべり面を弱い面としてモデル化し、その

すべり面に作用する水圧が上昇してすべり面のせん断破壊を発生させ、移動層がすべり面

に沿ってマスとして変位するようにモデルを設定した(図-18)。 

すべり面は薄い面を表すことのできるジョイント要素を用いた粘弾塑モデルとし地盤は

弾性体とした。このジョイント要素で表される変形モードは面に垂直方向の変形とせん断

方向(すべり)の変形である。また、すべり破壊を表す構成則はモールクーロン則に基づく

ものとした。 

解析に用いたすべり面を表す弾粘塑性モデルは、Owen et al.(1980)による超過応力モ

デル及び非関連流動則に基づくモデルとした。弾粘塑性モデルとは、せん断破壊あるは引

張破壊しない場合には弾性挙動を示し、塑性化した場合にクリープ運動が発生するモデル

である。ここで弾粘塑性モデルを用いた理由は、安全率が 1.00 未満となった場合に地す

べりがクリープ運動する状態を解析する必要性が予想されたからである。 

地下水位の上昇が地すべりに及ぼす影響は、ジョイント要素に作用する垂直応力から水

圧分を減じて塑性化の判定を行っている。このように、モデル斜面内の地下水位を上昇さ

せることによりすべり面を塑性化させ、地すべり土塊をすべり面に沿って滑動する機構を

表現した。 

・ アンカー付杭を施工 

・ 既存アンカーを除荷する 
・ 最下段の新アンカーを加える 

図-17 対策工と施工手順 
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杭(φ=700 t=18)及びアンカーは梁要素で表し、アンカーに用いた梁要素の曲げ剛性は

無視できる程度に小さい値を設定した。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

モデルは対策工と地盤の３次元的な相互作用がモデル化できるように３次元とした。た

だし、モデルの幅は対称性を考慮して図-19 に示すように杭 1スパン分(3m)の半分の 1.5m

とした。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

4.3 地盤の物性値の検討 

前節で述べたように斜面の変形はすべり面の破壊に支配されるものとして、地盤は弾性

体とし、すべり面はジョイント要素を用いた粘弾塑モデルとした。以上のモデル化におい

て必要になる物性値は以下の通りである。 

・地盤(移動層及び基盤)：変形係数、ポアソン比、単位体積重量 

杭：梁要素  

アンカー：梁要素(曲げ剛

性を小さい値にする 
弾性体 

ジョイント要素：

弾粘塑性モデル 弾性体

図-18  FEM モデルの模式図 
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肉厚

F-40UA
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鋼材弾性係数

アンカー鋼材

図-19  FEM メッシュおよび対策工の諸元
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・すべり面：粘着力、摩擦係数、せん断及び鉛直方向ばね係数 

対象斜面では標準貫入試験が実施され深度約 20m までで 30 以下である。しかし、変形

係数は試験されていないので、地盤の変形係数はＮ値から式(1)を用いて換算した値を設

定するものとした(道路公団, 2000)。この式を用いて換算した値の妥当性は、対象断面か

らやや離れた位置のボーリングコアの一軸圧縮試験から得られた変形係数と比較して検証

した。その結果、図-20 に示すように、式(1)から得られた変形係数が試験値と良好な相関

を示す。 

        変形係数: E = 27.1N0.69 [kgf/cm2]  --------------(1) 

                     道路公団設計要領第二集 橋梁カルバート編 (p.4-12) 

すべり面の強度は、設計に基づいてφ=26.2, C=10kN/m2とし、後述する再現解析により

その妥当性を確認した。ジョイント要素のばね剛性は、せん断方向及び鉛直方向とも

5,000kN/m3とした。 

表-8 FEMの設定値 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-20 Ｎ値と変形係数の関係 

4.4 荷重設定方法 

前述の通り、本解析では、地下水位の上昇(図-18)に伴いすべり面の抵抗力が減少しせ

ん断破壊を生じることで滑動をモデル化している。 

一方、地下水位の上昇により対策工に作用する荷重は、所定の安全率相当になるとは限

らない。そこで安全率相当の荷重が発生するケースをせん断強度低減法により検討した。

せん断強度低減法は、下式に示すように、すべり面の強度定数を安全率で除し、低減させ

0
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形
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１軸圧縮　No.16+15L

１軸圧縮　No.16+15L

1軸圧縮　BV12-5

道路公団・橋梁編の式

物性値
番号

記号 地層名
単位体積重量

(kN/m
3
)

変形係数(kN/m
2
)

27.1*N
0.69
*98.1

[道路公団設計要領第二集]

ポアソン比

1 ts・w 表土及び風化土層 14.83 6919 0.35
2 Ds 段丘堆積物層 14.83 10921 0.35

3 Wm3
W互層下部(泥岩)強

風化部
16.31 17511 0.35

4 Wm1
W互層下部(泥岩)弱

風化部
17.27 23133 0.35
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ることで地すべりを誘発する方法である。 

FS
tantan

FS
cc φ

φ =′=′  

 ここで c’:低減させた粘着力、c:粘着力、φ’:低減させた内部摩擦角、φ:内部摩擦

角、FS: 安全率 

対策工および荷重は基本的に図-21 に示す手順で設定した。せん断強度低減法を用いる

場合は、地下水位を上昇させる代わりに強度を低減させた。また、杭付属のアンカーを緊

張させる場合は、アンカー付き杭をモデルに設定する段階で緊張力(設計値の 30%)を加え

た。 
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4.5 再現解析によるすべり面強度の評価 

すべり面強度は既往の設定値(φ=26.2, c=10kN/m2)を基本とし、2005 年 9 月 13 日から

30 日の間に発生した変位量(図-23）を地下水位上昇(図-22)により再現することで、すべ

り面強度の妥当性を確認した。この設計値は安全率を仮定して逆算した値である。その結

果、内部摩擦角が 26.2°で粘着力が 10kN/m2の場合は、変位が 10mm 程度であり観測結果

に比べて小さいものの調和的である。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

・ 最下段の新アンカーの梁要素を設定 
・ 地下水位上昇（LWL→HWL） 

自重＋水圧(LWL)＋既設アンカー荷重 

・ アンカー付杭を設定 

・ 既存アンカーの緊張力を 205.6kN/本に設定する 

・ 最下段の新アンカーに緊張力(205.6kN/本)を加える

図-21 解析手順（地下水位を上昇させるケース） 
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図-22 再現計算のフローおよび対象とした地下水位 
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4.6 対策工評価の解析ケースと結果 

表-9 に解析ケースと解析結果を示す。まず、ケース 1は、地下水位を上昇させて変位を

発生させたが、ケース 2ではせん断強度低減法により変形を発生させた。ケース 1および

2では杭付属のアンカーに緊張力は加えていないが、ケース 3は、杭に接合するアンカー

に初期緊張を加えたケースであり、初期緊張による変位の低減効果を調べた。ケース１お

よびケース 3から得られた変位ベクトルは、それぞれ図-24 および図-25 に示す。 

ケース 1の結果を見ると移動層は、山側のすべり面に沿って回転成分を含む変形形態を

示し、そのため谷側の鉛直変位(V)は、約 7mm であるが山側は 20 mm のオーダーである。

一方、水平変位は谷側と山側で大きな差はなく 5 mm から 10 mm の範囲である。 

ケース 1に対してせん断強度低減法を適用したケース 2の変位は、ケース１の半分程度

となった。したがって、ケース１の地下水位上昇は安全率 1.1 よりも厳しい条件である。 

ケース 10 では杭を介して設計アンカー力の 30%を初期緊張力として加えた。その結果、

初期緊張による変位の低減効果が明瞭であり、初期緊張がないケースと比較すると、50%

程度低減している。 

 

 

対象期間

10mm 程度 

13mm 程度 

 

 

-10 mm

図-23 再現解析で参考とした観測データおよび解析結果 
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表-9 結果の整理 

ケース名 
杭のアンカー

の緊張の設定 
荷重条件 

地下水位 
条件 

谷側 U
(mm) 

山側 U 
(mm) 

谷側 V 
(mm) 

山側 V
(mm) 

ケース 1 なし 地下水位上昇 LWL→HWL -9 -7 -7 -26 

ケース 2 なし 
せん断強度 

低減法(Fs1.1)
LWL 一定 -5 -4 -3 -13 

ケース 3 設計値の 30% 地下水位上昇 LWL→HWL -3 -3 -4 -15 

 

4.7 結論 

対策工の立案にあっては、その工程上の制約から変形係数や強度を試験から求めて解析

を行うことが難しい場合がある。このような場合でも標準貫入試験が実施されていれば、

N値から変形係数を換算する方法が考えられる。しかしながら、換算する式によって値は

異なるので、N値の大きさやコアの連続性の点から可能であれば一軸圧縮強度試験等を行

って検証することが望ましい。 

逆算法で決めたすべり面強度は、観測された変位の再現性に照らして評価した。その結

果、試験で求めた物性値でないにも関わらず概ね変位が再現できている。この理由は、斜

面が急激に加速して崩壊したわけではなく、変形が収束する傾向を示しており、仮定した

安全率が概ね実際のすべり力と抵抗力の比を表しているためと考えられる。しかしながら、

今回は地下水位のデータやすべり面の性状も十分把握できていないので、逆算強度の精度

ついては、これらのデータも踏まえて評価することが望ましい。 

 物性値の評価において、不確定性はあるものの対策工を計画する上で簡易な FEM を活用

することができた。例えば、本事例では杭付属のアンカーの緊張力の効果を推定すること

ができ、施工計画の立案の上で参考とすることができる。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-24 ケース 1 変位ベクトル 
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図-25 ケース 3 変位ベクトル  

 

5.まとめ 

 自然斜面は地質構造が往々にして複雑で物性値の不確実性が高いため、斜面の挙動を数

値解析で予測することは容易でない。本稿では、そのような状況にあっても数値解析を有

効に利用する試みについて事例を掲載した。特に着目したのは，斜面の安定性に大きな影

響を与える節理，層理，地すべりのすべり面などの不連続面のモデル化方法である。 

一つ目の事例では、岩盤強度と不連続面の長さをパラメータとした感度解析により、安

定性に影響の大きい不連続面や領域を推定することができれば、ソフトおよびハード対策

の立案に役立てうることを示した。 

二つ目の事例では、岩盤斜面の不安定化実験の予測解析を行い、数値解析による予測の

可能性について検討した。その結果、連続性の不明瞭な不連続面に支配された斜面の崩壊

を確定的に予測することは難しいと考えられた。しかし、斜面の変状が観測されれば、そ

の変化を再現することでモデルを修正して予測精度を向上させることができる。 

三つ目の事例では、すべり面のある斜面の安定化工法の効果を評価した。その結果、す

べり面の強度が試験などから求められない場合でも、観測された変位と解析結果を比較検

討することで逆算強度を評価し、対策工の効果を評価する方法としての有効性が示された。 

三つの事例に共通する点は、①不連続面の連続性や強度が詳細に把握することができな

くても感度解析を行えば、いずれかの結果が実現象を表していると考えられるので、安全

側の挙動を想定して対策工の検討に役立てうるということであり、②斜面の変状が観測さ

れれば、その変化を再現することでモデルを修正して、さらに外因が作用した時の挙動を

予測できる可能性があることである。 

 

 

-4mm

-15mm

-3mm-3mm
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