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要旨 
 
 
 
 山留めは仮設構造物である。仮設構造物であるが故に、事故がない限り表舞台に出
ることは無い。完工時にはその存在も消してしまうため、出来ればコストを掛けたく
ない分野でもある。したがって設計に対してもコストを掛けないのが理想である。 
 山留めの別の側面としてその使用頻度が挙げられる。簡易的なものまで含めると非
常に適用範囲が広い。簡易的なものは技術的に敷居が低くあるべきで、基本的概念は
大規模な掘削まで対応できなければならない。しかしながらその基本的概念は大胆な
理想化、単純化された条件で導かれた計算式であり、過去の経験を同式に準じてまと
められた経験則が付加され、現在に至っている。 
戦後急速に進んできた地下開発は山留めの歴史でもある。しかし、新規開発のフェ

ーズから再開発のフェーズを迎えつつある。現行の設計に使われている土圧評価式は
過去の経験が付加されたものであるが、その経験の多くは周辺に構造物が存在しない
条件下にまとめられたものであり、周辺構造物を考慮するための方法が一部示されて
いるものの十分とは言い難い状況である。しかし昨今の地下開発は複雑化の一途を歩
んでおり、既設構造物や埋設物に対する配慮も十分且つ適切に行なわなければいけな
い。 
 本研究では現行の設計手法で完全に分離して取扱われている山留め掘削による周

辺構造物への影響をモデル実験と弾塑性有限要素解析の双方から取扱うことにより、
現行設計で考慮すべき項目の構築をまとめたものである。 
本研究は７章からなり、研究成果を章毎にまとめると以下の通りとなる。 
第１章では序論として本研究の背景を述べている。 
第２章では山留め設計の現状から本研究の方向性を述べている。 
第３章では弾塑性有限要素解析の概要として、構成式とその構成式による地盤パラ

メータについて述べている。構成式は密度や拘束応力の変化が地盤強度特性に与える
影響を考慮した弾塑性モデル（subloading tij model）を使用している。 
第４章では近接構造物のない状態での掘削による地盤の変形・土圧特性を明らかに

している。設計の軸となる土圧が工程、即ちプロセスによって土圧分布が変化し、そ
の要因はアーチ効果であることを示した。一般的な土圧評価で工程は考慮されていな
いため重要な問題と言える。一方、壁変位が生じれば主働土圧はその後大きく変化し
ないことから塑性論に準じた概念で問題ないことも示された。また、山留め壁の背面
地山での地表面沈下は山留め壁の総変位量の影響を受けるのではなく、地表面付近の
壁変位の影響を強く受ける事を示している。 
第５章では４章での結果を軸に近接構造物への影響を明らかにしている。一般的な

設計では山留めと構造物との離隔に応じて、構造物荷重を土圧に変換することで考慮
しているが、離隔よりも構造物の有無で壁変位及び切梁軸力に大きな差が生じること
を示した。また、現行の検討手法では掘削方向への傾斜しか考慮できないが、構造物
が掘削に伴って掘削側に傾斜するが、アーチの影響により地山側への傾斜に転じるこ
とも示している。一方、周辺地盤への影響は山留めと構造物との峡間で生じるアーチ
効果により構造物より地山側への影響が遮られていることも示している。 
第６章では、近年その適用頻度が高くなってきた２段山留めについて、内壁と外壁

の根入れの影響と外壁と内壁の離隔の影響を検討項目とした検討を行い、その力学的



メカニズムを明らかにしている。内壁は１段山留めと同様の状態であるが、外壁は受
働土圧が存在しない状態であり、根入れ部は周辺地盤と一体になって変位することか
ら根入れ長の影響が生じない。一方、離隔によって壁変位及び切梁軸力が変化し、そ
の要因としてアーチ効果の影響であることを示し、その挙動を離隔に応じて変化する
アーチの状態で説明している。 
第７章では、本論文の結論をまとめた。  

 以上の通り、本研究はモデル実験および弾塑性有限要素解析から掘削による近接構
造物に与える影響を明らかにし、合理的な山留め設計を行うための指針を構築したも
のである。 
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第１章 序論 
 
 
 
 
 
 
 山留めは我が国の地下開発を進めるのに大きな役割を果たしてきた。その規模にお
ける範囲は広く、簡易なものは側溝工事から使用され大規模なものは超大型地下開発
までとなっている。またその実績も古く、国内では山留めの由来も鉱山の坑道を構築
する際に周りの地盤が崩れないように「山を止めた」ことから来ていると言われ、そ
の語源からか現在の山留め掘削工事においても山留めの変位が予想以上に進むと「山
が来た」と表現されている。歴史が古いため力学的根拠が明確でないまま実績が先行
した分野であるがその過去から学んだ「経験則」は実際の挙動をよく捉えている。構
造物構築において品質調整もしくは品質制御出来ない地盤材料は力学的に非常に複雑
な挙動を示す事と相俟ってその経験則を力学的に解明しきれていない。またその規模
において適用範囲が広い事から経験の浅い設計者でも安全な設計を可能とする目的で
設計に用いる計算式は単純、かつ安全側でなくてはいけなかった。数々の事故から学
び、設計に用いられる計算式はより安全側へと移行した結果、合理的設計が出来てい
るとは言い難い状況となっている。その一例として依然、山留めの変位や作用土圧に
関して明確な安全率は存在していない事が挙げられる。品質管理が可能な構造体の設
計はかなりの精度で変位や強度の評価が可能となっているため、想定外の状況に対応
する意味での安全率により設計の不完全さを補っている。山留め設計にも安全率は用
いられているが、山留め設計手順の初めに当たる土圧の設定そのものが信頼性を欠く
可能性があり、安全率の適用自体に疑問を感じる事がある。山留めは仮設構造物であ
ることから安全性と経済性の最適化問題となるため、設計の基礎となる土圧の設定は
適切であるべきであり、適切な土圧設定のもと設計の不完全さを補う目的で安全率を
適用するのが理想である。 

戦後急速に進んできた都市部での地下開発は新規開発のフェーズから再開発のフェ
ーズを迎えつつある。現行の設計に使われている土圧は周辺構造物が存在しない条件
を基にまとめられており、周辺構造物を考慮するための方法が一部示されているもの
の十分とは言い難い状況である。しかしながら地下利用の進んだ今日の地下開発は複
雑化の一途を歩んでおり、既設構造物や埋設物に対する配慮も十分且つ適切に行なわ
なければいけない。 

地盤に関する設計はその検討項目によってその特性を変えている。変形問題では弾
性体、土圧問題では剛塑性体としているように、各問題項目で独立した取り扱いでは
一般的な設計者の地盤挙動に対する理解は深まらない。山留め掘削問題に限定しても
自立山留めは Changの土圧式、切梁を有した山留めでは Rankine 土圧もしくはそれに
準じた土圧と異なるが、切梁軸力から逆推定される土圧分布はChangでも Rankine で
もない。土木では弾塑性山留め設計法、建築では梁・ばねモデルと呼ばれる設計方式
では非線形バネで地盤強度を計算するが、周辺地盤への影響は前述の設計法による結
果から壁変位を弾性有限要素解析に入力して検討する等、複雑さを極めている。   

山留めや基礎構造は普遍的な構造体である事実を踏まえると、設計において力学的
に統一した概念で説明でき、その概念を基に検討できなければいけない。 
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 本研究では現行の設計手法で完全に分離して取扱われている山留め挙動と周辺構造
物の影響をモデル実験と弾塑性有限要素解析の双方から統一して取扱い、現行の設計
では考慮されていない相互作用を明確にすることを目的とした。 
初めに設計の軸となる土圧特性を確認するため、実際の山留めに存在するが考慮し

ていない工程、即ちプロセスによる土圧特性は重要な問題と言える。また前提となっ
ている山留め壁の変位に対する土圧特性に対して検討を行い、次に近接構造物と山留
めの離隔を変化させて、そのときの相互作用について検討している。通常の設計では
近接構造物は土圧に変換することで考慮しているが、近接構造物と山留めの挙動は独
立した状態で検討されている。近年、その適用頻度が高くなってきた２段山留めにつ
いて、内壁と外壁のそれぞれの根入れ長と外壁と内壁の離隔を変化させ、相互作用と
影響を検討項目とした検討を行っている。 
なお、ここでは現行設計手法をベースにした検討方法ではなく、実験及び解析結果

から設計の軸となる土圧の特性および周辺地盤の変形特性とさらには既存構造物との
相互作用のメカニズムの解明までを目的としている。 
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第２章 現状の設計と本研究の課題 
 
 
 
 
 
 
２．１ 設計モデルの整理 
  
山留めの設計手法はその計算を担う物の能力とともに変化してきた。パーソナルコ

ンピューターが普及する以前は設計のための計算を設計者自身が行なっていたため、
設計手法は手計算で対応できるものでなくてはいけなかった。力学的釣合いのみを考
慮した単純梁モデルがそれである。Figure 2-1はその概要を示したものである。単純梁
モデルは切梁を有する山留めに対して山留めを切梁支点間で支持される単純梁に分割
して取扱う方法である。パーソナルコンピューターが普及した現在でも計算が簡便で
実績も多いことから最も多く用いられているのが現状である。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

パーソナルコンピューター普及以後は実質的な手計算が不可能な弾塑性山留め設計
法が用いられるようになった。Figure 2-2 は弾塑性法 2)3)4)5)6)7)を示している。単純梁モ
デルと比較して、適用範囲が広く、理論的にも問題が少ないと考えられることから大
規模掘削の設計ではよく用いられている。また山留め壁の変位を算定できる点も優位
点と言える。この弾塑性法はその名称が故に誤解を招いている事が多いと考える。そ
のためか日本建築学会では 2002年の山留め設計施工指針同解説改定 1)の際にその名称
を「梁・ばねモデル」と変更している。誤解を招くと表記した理由に塑性域の算定理
由が挙げられる。掘削底面部の上下で山留め壁の変位を連続させるために掘削底面下
に設定した地盤バネを塑性領域としてバネを取り除いて壁の連続性を確保している。
設計の軸となる土圧論は剛完全塑性がベースであり、すべて塑性変形域の計算をして
いる。受動土圧側にバネを適用すると掘削底面位置での山留め壁の変位が満足できな
いため、掘削底面直下を塑性領域としている。言い換えれば掘削底面以外は非線形バ
ネとしているため、地盤構成式の弾塑性モデルと弾塑性の意味が異なっている。この
ため混同させているとしている。 

切梁支点 

仮想支点 
梁 

Figure 2-1 単純梁モデル 
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 単純ばり、弾塑性法が山留めと地盤との境界における力の釣合いから山留めの応力
や変形を算定するのに対して、有限要素法（Finite Elements Method）は地盤と山留
めの連続性を満足させている。三次元モデルで応力・変形のみならず、周辺地盤への
影響を同一モデルで検討可能である優位性を持ち合わせている反面、荷重の考え方や
地盤反力係数といった現行の設計定数を直接適用することが難しいことや、一般的な
設計者にとって有限要素解析のモデル作成が煩雑であることから山留め設計において
有限要素解析のみで検討された事例は殆ど見られない。有限要素解析を有効な設計手
法とするには実測値と解析値の比較による適用範囲の確認やその解析に用いた定数に
対する十分な検証が行なわなければならない。そのため有限要素法が使用されている
のは現行の設計方法では満足に検討できない周辺地盤への影響を確認するためにほぼ
限定されている。 
 
２．２ 山留め掘削による周辺地盤の影響 
  
山留め掘削による周辺地盤への懸念事項として次の事項が挙げられる 
 

① 山留め壁の変位に伴う周辺地盤の沈下。 
② 掘削に伴う掘削底面（リバウンド）や周辺地盤の浮き上がり 
③ 地下水低下に伴う周辺地盤の沈下 
④ 山留め壁や基礎杭施工時に伴う周辺地盤の変位 
⑤ 既存建物撤去に伴う山留めや基礎杭の引抜きに伴う周辺地盤の沈下 
⑥ 生石灰杭、深層混合処理工法施工時の周辺地盤変位 
⑦ 山留め壁の施工不良による地下水及び土砂の流出 

 
上記①、②は周辺に既設構造物が存在する場合、十分に検討されなくてはいけない。

山留め壁の変位に伴う沈下は、地表面沈下のみならず近接構造物や地中埋設管に対す
る影響に関して、簡易的な理論解や有限要素法による予測手法が提示されているのに
対し、掘削に伴うリバウンドは、予測手法の詳細が示されていないのが現状である。
既設構造物への影響検討に関しては、基本的に有限要素解析が用いられている。ただ

切梁バネ 

地盤バネ 

梁 

荷重 

Figure 2-2 弾塑性法 

塑性領域 
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し、山留め壁の変形による周辺構造物への影響の評価では、梁･ばねモデルで計算した
変形を強制変形で弾性有限要素解析に与える場合が一般的で、実際の掘削過程を考慮
した逐次形有限要素解析はあまり用いられていない。検討結果は対象構造物に応じて
定められている許容値と比較されるのが一般的である。Table 2-1 に許容値を定めて
いる事業体例を示す。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Table 2-1 許容値を定めている事業体例 8） 
対象物 企業体・グループ名 指針類名称

日本鉄道技術協会 深い掘削土留工設計法（1993.06）
ｼﾞｪｲｱｰﾙ東日本ｺﾝｻﾙﾀﾝﾂ 無徐行（徐行速度向上）のための構造物の設計・施工の手引き（1997）
(財)鉄道総合技術研究所 鉄道構造物等設計標準・同解説　開削トンネル　付属資料：掘削土留めの設計(2001)
(財)鉄道総合技術研究所 既設トンネル近接施工対策マニュアル(1995.01)
(財)鉄道総合技術研究所 近接施工の設計施工指針(1987.06)
東日本旅客鉄道㈱ 近接工事設計施工に関する参考資料（標準改訂案）(1997.03)
東日本旅客鉄道㈱ 近接工事設計施工標準(1999.09)
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 ＜有限要素法による強制変位法（応答変位法）＞ 
  
山留め壁周辺を有限要素にてモデル化し、弾塑性山留め設計法等によって得られた

山留め変位を該当する節点に強制変位として入力し、周辺地盤挙動を予測する。
Figure 2-3 はそのモデル化の手法をまとめたものである。地盤の構成式を使用した弾塑
性解析も可能であるが解析できるソフトが普及していないため、通常は弾性で解かれ
ることが多く、弾性計算で検討を行なう場合には考慮すべきモデル化の範囲について
留意しなくてはいけない。また、弾塑性山留め設計法等による変位を使用する場合に
は２次元条件下での検討しか対応できない。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
２．３ 本研究の課題 
  
山留めの設計における重要課題として山留めの安定は然ることながら、周辺構造物

に対する影響がある。この課題に対して一般的な設計では先に土圧を想定し、その土
圧による山留め壁の変位を算出する。この結果を利用して周辺構造物への影響を照査
している。この手法は簡便であるが、次のような懸念事項も含んでいる。 
 

① 土圧の見積もりを誤ると全ての結果に影響を与える。 
② 検討モデルは基本的に構造的割り切りを含んでいるため、検討を重なる度に再

現性が低くなる。 
③ 土圧と周辺構造物への影響は相互問題である。 
④ 相互的な関係を適切に見出せないため、対策方針を見誤る可能性がある。 

 
 また、一般的な設計で有限要素法が適用されていない状況を考えると、山留め変位
を算出する検討モデルは弾塑性山留め設計法（梁・ばねモデル）のみとなる。この検
討モデルは Figure2-4 に見られる問題がある。これは掘削底面を塑性域とするため定常
的に見られる傾向であり、地盤条件にもよるが現場の計測結果で得られるような掘削
底面より上部で変形する様子を再現できない。これは掘削段階が増えるに従って誤差
が累積される事を意味し、このため山留めの変位そのものが適切に見積れない。 

弾塑性法によって求
められた壁の水平変
位を強制変位として
入力 

掘削深さ（良好な地盤）から 
２～３倍の範囲（軟弱地盤の場合） 

既設構造物を考慮する場
合には地盤との間にジョ
イント要素を用いる 

Figure 2-3 周辺地盤挙動予測方法（強制変位法） 
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基本的に周辺構造物への影響が懸念される山留め掘削は大深度の多段階掘削となる
ため無視できない問題となる。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 山留めの設計で周辺構造物への影響を検討する際に、工程の影響を考慮しているの
は山留め変位のみの算出時のみであり、地表面沈下の検討では最終形態のみで評価し
ている。 
 
 本章では山留め設計における検討モデルの特徴を確認するとともに周辺構造物へ与
える山留め掘削問題の実情を述べてきた。ここで本研究の目的を次とする。 
 

① 山留めの壁変位による土圧の発生メカニズムおよび周辺地盤の変形評価 
② 二次元と三次元の比較による掘削幅の土圧及び地表面沈下への影響 
③ 近接構造物と山留め壁の相互作用 
④ ２段山留めでの内壁と外壁の相互作用 

 
 ①はモデル実験で壁変位を強制的に与えてその変形モードと変形プロセスの観点か
ら土圧分布のメカニズム究明を目指す。合わせて周辺地盤への影響を地表面沈下から
検証を行なう。②は①と同様の条件で二次元条件下と三次元条件下の比較を行い、議
論を進める。ここでは一般的に二次元で設計されている山留め挙動の妥当性を検証す
ることになる。③は近接構造物として直接基礎を想定し、条件で①及び②の基礎的デ
ータとの比較から山留めと近接構造物の相互作用を明確にすることを主眼に置いてい
る。④は相互作用の新たな問題として位置付けている。④は近年よく見られるが現場
計測が難しいことから十分な検証が行なわれていない問題でもあり、特に外壁と内壁
の峡間に着目し、設計上の留意点を示唆することを主眼に置いている。 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 2-4 弾塑性山留め設計法の問題点 

掘削底面 

切梁 

切梁 

山留め壁 

掘削底面部 

計算による変位 
 
実測変位 
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第３章 有限要素解析の概要 
 
 
 
 
 
 
３．１ 概説 
 

山留め掘削問題の解析（地盤の応力・変形解析）を適切に行うためには土の材料特
性を適切に表現できる構成モデルを用いる必要がある。下記はその構成モデルに要求
される特性を示すものであり、本研究では地盤を弾塑性体として定式化した構成式
subloading tij modelを使用している。 
 

1）中間主応力の強度・変形特性に及ぼす影響 
2）正負のダイレイタンシー特性 
3）密度や拘束応力が強度･変形特性に及ぼす影響 
4）塑性ひずみ増分方向の応力経路依存性 
5）繰返し載荷 
6）容易かつ少ない土質パラメーター決定 

 
本章は構成モデルを初めとした数値解析で重要となる内容について説明を行う。こ

こでの説明を基に数値解析から考察を行うため、理論的背景を示す内容でとなる。 
 
３．２ 地盤の構成式として用いた弾塑性構成式 subloading tij model

14)の概要 
 
土は平均応力の変化に対して等方硬化的な挙動を示すが、せん断応力すなわち応力

比の変化に対しては移動硬化的な挙動を示す。このような挙動は等方硬化型構成モデ
ルでは表現できない。また、一次、二次、三次の応力不変量を用いて定式化を行って
いるため主応力の回転に伴うひずみの変化も等硬化型モデルでは考慮できない。そこ
で中井らは繰返し載荷や主軸の回転等を含む応力誘導異方性を考慮した移動硬化型の
弾塑性構成モデル kinematic tij-sand model24）への拡張を行ったが、移動硬化型の弾塑性
構成モデルは、密度や拘束応力の変化による強度・変形特性への影響を同一の土質パ
ラメーターでは表現できない問題を持ち合わせている。よって橋口の下負荷面の概念
23)を参考にし、非常に緩い砂(正規圧密粘土に相当)から密な砂(過圧密粘土に相当)まで
を同一の土質パラメーターで砂の変形挙動を表現できる subloading tij-mode14)を提案し
た。 
ここでは弾塑性構成モデル(subloading tij-model)の概要説明を行う。 
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中間主応力の強度・変形特性に及ぼす影響 
 

Cam-clay model 15)や関口･太田モデル 16)などに代表される多くのモデルで用いられて
いる、応力 ijσ に基づく応力パラメーター(平均主応力 p ,偏差応力q )は以下の様に表さ

れる。 

ijijp δσ
σσσ

3
1

3
321 =

++
=                                              (3-1) 

{ } ijij ssq
2
3

)()()(
2
1 2

13
2

32
2

21 =−+−+−= σσσσσσ                   (3-2) 

 
 ここに、 321 ,, σσσ は主応力であり、式(1-2)中の偏差応力テンソル ijs は、 

ijijij ps δσ −=                                                         (3-3) 

と表される。同様にして、 vdε は体積ひずみ増分、 ddε は偏差ひずみ増分は次式で定義

される。 

ijijv ddddd δεεεεε =++= 321                                          (3-4) 

{ } ijijd dededdddddd
3
2

)()()(2
3
1 2

13
2

32
2

21 =−+−+−= εεεεεεε             (3-5) 

 
ここに、 321 ,, εεε ddd は主ひずみ増分であり、式(1-5)中の偏差ひずみ増分テンソル

ijde は、次のように表される。 

ijvijij ddde δεε
3
1

−=                                                   (3-6) 

 
一方、地盤材料の力学的特性(強度･変形特性)を調べる要素試験として三軸試験が広

く行われている。この三軸試験での応力状態は、 
 
・ 三軸圧縮条件 ( 321 σσσ =≥ ：Figure 3-1(a)) 
・ 三軸伸張条件 ( 321 σσσ ≥= ：Figure 3-1(c)) 

 

1σ  

3σ  3σ  
2σ  3σ  

 

1σ  

1σ  1σ  

3σ  

02 =ε  

(a) 三軸圧縮条件 
( )321 σσσ =≥  

(b) 平面ひずみ条件 ( )02 =ε を含む 

相異なる 3主応力条件 ( )321 σσσ ≥≥  

(c) 三軸伸張条件 
( )321 σσσ ≥=  

Figure 3-1 種々の3 主応力条件(中井 14)より引用) 
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となり、平面ひずみ条件 ( )02 =ε 等を含めたより一般的な相異なる 3主応力条件下

( 321 σσσ ≥≥ ：Figure 3-1(b))の応力状態は考慮していないことになる。 
 
地盤の変形・強度特性は、この中間主応力により多大な影響を受けるため、中間主応
力の相対的な大きさは重要となる。この中間主応力の相対的な大きさを表す指標とし
ては、次式で定義される b 値がよく用いられる。 
 

)10(
31

32
≤≤

−

−
= bb

σσ

σσ
                                               (3-7) 

 
この b 値は、三軸圧縮条件時( )32 σσ = に 0=b , 三軸伸張条件時 ( )21 σσ = に 1=b となり、

一般的には 10 ≤≤ b となる。 
 

Cam-clay modelでは平均主応力 p と偏差応力 qの 2つの応力パラメーターを用いて
三軸圧縮条件での粘土の挙動をもとにして構成式を組み立てているため、三軸伸張条
件下での強度を過大に評価する問題点がある。これは、中間主応力の大きさを適切に
考慮できない平均主応力 p と偏差応力 q で定式化されている構成モデルの問題であり、
中間主応力の影響を適切に考慮できる応力パラメーターで定式化する必要があると言
える。そこで、中井・松岡 17)は通常用いられる正八面体面(octahedral plane)ではなく、
空間滑動面(SMP：Spatial Mobilized Plane)上の応力比～ひずみ増分比関係を用いること
によって 3次元任意応力条件下にある土の強度・変形特性が統一的に整理できること
を SMP*の概念 18),19)によって示した。 
さらに、中井・三原は、この考え方を一般化した ijt の概念を提案し、この修正応力

ijt は次式で与えられる。 
 

kjikij at σ=                                                           (3-8) 
 
式(1-8)中の ija は、主応力方向に対する SMPの法線の方向余弦( )3,2,1: =iai を主値とす

る対称テンソルであり、その主値 ia は次式で表される。 
 

)3,2,1(
2

3 == i
I
I

a
i

i σ
                                               (3-9) 

 
ここに、 321 ,, III は通常の応力 ijσ の 1次、2次、3次の不変量であり、主応力と応力テ

ンソルを用いて次のように表される。 
 

( )[ ] ( )















====

−=−=++=

==++=

3213213

22
1332212

3211

6
1

)(

2
1

)(
2
1

)(

kjiijkktjsirrstijkij

ijijjjiiijij

iiij

eeedetI

trtrI

trI

σσσσσσσσσσ

σσσσσσσσσσσσ

σσσσσ

     (3-10) 
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また、この ija をテンソル表記して、 
 

( )( ) )(1
312

2

31

2

3
ijkjikkjrkjrikrikijij rrIII

I
I

r
I
I

a σδσδσ =++⋅== −−       (3-11) 

 
と表すことができる。ここに、 321 ,, rrr III は ijr の 1次、2次、3次の不変量であり、次

式で表される。 
 

( ){ }












==

−=++=

=++=

3213213

2
1332212

3211

2
1

kjiijkr

jiijiir

iir

rrreI

rrrI

rI

σσσ

σσσσσσ

σσσ

                      (3-12) 

 
また、応力テンソル ijσ と対称テンソル ija の主軸が一致することから、修正応力 ijt も

ijσ と共軸性を持つ対称テンソルとなる。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

SMP*の概念では空間滑動面上に平行方向の応力( )SMPτ と垂直方向の応力( )SMPσ の比

( )SMPSMP στ / と、主ひずみ増分ベクトル idε の空間滑動面に垂直な成分( )*
SMPεd と平行な

成分 ( )*
SMPγd の比 ( )*

SMP
*
SMP γε dd− との間に、唯一的な関係が成立することを示している。

Figure 3-2 は平均主応力一定三軸せん断試験結果の主応力比～ひずみ増分比関係であり、
(a)は通常の応力 ijσ に基づく主応力比( )pq / ～ひずみ増分比 ( )dv dd εε /− 関係、(b)図は修

正応力 ijt に基づく主応力比 ( )SMPSMP στ / ～ひずみ増分比( )*
SMP

*
SMP γε dd− 関係である。修

正応力 ijt に基づく応力･ひずみパラメーターを用いた整理では三軸圧縮,三軸伸張の条

件によらず唯一的に表せ、中間主応力の影響を適切に考慮していることになる。 
 

Figure 3-2 応力比～ひずみ増分比関係 
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 13 

以下に修正応力 ijt に基づいた応力･ひずみ増分パラメーターを説明する。 

空間滑動面上の垂直応力 SMPσ およびせん断応力 SMPτ は SMP の方向余弦 ( )3,2,1=ia i を

用いて次式で表される。 

 
2

32
33

2
23

2
11SMP 3

I
I

aaa =++= σσσσ                                      (3-13) 

( ) ( ) ( )

2

2
3321

2
1

2
3

2
13

2
3

2
2

2
32

2
2

2
1

2
21SMP

9

I

IIII

aaaaaa

−
=

−+−+−= σσσσσστ

             (3-14) 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
ここで、修正応力 ijt の主値 it 空間において ijt の主値ベクトル it

r
の SMPに垂直な成分

Nt および平行な成分 St を考えると、Figure 3-3 を参考として Nt および St は ijt の主値

( )3,2,1=it i を用いてそれぞれ次式で与えられる。 

SMP
2
33

2
22

2
11

332211

σσσσ ≡++=

++=

aaa

atatattN
                                       (3-15) 

( )
( ) ( ) ( )

SMP

2
1

2
3

2
13

2
3

2
2

2
32

2
2

2
1

2
21

22
33

2
22

2
11

2
3

2
3

2
2

2
2

2
1

2
1

22
3

2
2

2
1

τ

σσσσσσ

σσσσσσ

≡

−+−+−=

++−++=

−++=

aaaaaa

aaaaaa

ttttt NS

                (3-16) 

また、一般的な応力下条件では、 Nt および St は次のように表現できる。 

ijijN att =                                                            (3-17) 

P 

N 

2
45 12moφ+o

2
45 13moφ+o

2
45 23moφ+o

A 

B 

C 

SMP 

O 

1εd

2εd

3εd

*
SMPdγ

*
SMPdε

εd

Figure 3-4  塑性ひずみ増分パラメータ ( )** , SMPSMP dd γε  

(Nakai and Matsuoka18)より引用) 
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 (Nakai and Matsuoka18)より引用) 
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( ) ijijijijijijS ttatttt ′′=−= 2                                           (3-18) 

ここに、 ijt ′ は ijt の偏差応力成分であり、次式で与えられる。 

ijNijij attt −=′                                                        (3-19) 

このことから、修正応力 ijt に基づく応力比テンソル ijx は、次のように与えられ、 

ij
N

ij

N

ijNij

N

ij
ij a

t

t

t

att

t

t
x −=

−
=

′
=                                         (3-20) 

対応する応力比 X は Nt と St の比として、次式で与えられる。 

ijij
N

S xx
t
t

X =≡                                                      (3-21) 

一方、応力の主軸とひずみ増分の主軸の一致を仮定すれば、SMPに基づくひずみ増

分量( )** , SMPSMP dd γε は Figure 3-4に示すように、主ひずみ増分ベクトル idε の SMPに垂

直な成分および平行な成分として次式で与えられ、 

332211
*
SMP adadadd εεεε ++=                                         (3-22) 

( ) ( ) ( )2
3113

2
2332

2
1221

*
SMP adadadadadadd εεεεεεγ −+−+−=         (3-23) 

テンソルでの一般表記をすると、 

ijijadd εε =*
SMP                                                       (3-24) 

( ) ijijijijijij ddadddd εεεεεγ ′′=−= 2*
SMP                              (3-25) 

と表現できる。ここに、 ijdε ′ は ijt の概念に基づく偏差ひずみ増分テンソルであり、次

式で与えられる。 

ijSMPijij addd *εεε −=′                                                 (3-26) 

Figure 3-5 の(a) は ijσ 空間で表した、Cam-clay model等の多くの構成モデルで用いら

れる応力パラメータ、(b) は修正応力 ijt 空間で表した、 ijt の概念で用いる応力パラメー

タを表している。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

ijkδ  

)(
~ ijpIp δ⋅

 

ijσ -space 

)(
~

ijss

 
)(

~ ijσσ

 

oct. plane 

ijka  )(' '

~ ijtt  

)(
~ ijNN atat ⋅  

tij-space 

)(
~ ijtt

 

SMP 

(a)   ijσ 空間で表した応力パラメータ (b)   tij空間で表した応力パラメータ 

Figure 3-5 通常の概念と tij の概念で用いる応力量の比較  (Nakai et a l19)より引用) 
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Table3-1は、応力 ijσ に基づく応力パラメーターおよびひずみ増分パラメーターと修

正応力 ijt に基づく応力パラメーターおよびひずみ増分パラメーターとを対比したもの

である。 
 
 

ordinary concept tij  - concept 

ijσ  kjikij at σ=  

)( tensorunitijδ  ija  

3/ijijp δσ=  ijijN att =  

ijijij ps δσ −=  ijNijij attt −=′  

ijijssq )23(=  ijijS ttt ′′=  

psijij =η  Nijij ttx ′=  

ijijpq ηηη )23(==  ijijNS xxttX ==  

pss ijijij )( 0
* −=η  ijijij nxx −=*  

*** )23( ijijηηη =  ***
ijij xxX =  

ijijv dd δεε =  ijijSMP add εε =*  

ijvijij ddde δεε
3
1−=  ijSMPijij addd *εεε −=′  

ijijd deded
3
2=ε  ijijSMP ddd εεγ ′′=*  

 

Table 3-1 通常の概念で用いる応力・ひずみ増分パラメーターと  

ijt の概念で用いる諸量の比較 8) 
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正負のダイレイタンシー特性 
 

Figure 3-6は Cam-clay model の降伏関数 15)を表したものである。また降伏機曲面は
平均主応力 p と主応力比η を用いた次式で表される。 

 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 

0lnln 1 =−+= p
M

pf
η

                                             (3-27) 

 
ここで、Mは限界状態における応力比 CSη のことで、三軸圧縮条件下での限界状態

( ) ( ).31 / compCSCSR σσ≡ を用いて、 

( )
2
13

+
−

=
CS

CS

R
R

M                                                       (3-28) 

と表される。 
式(1-27)において、以下に表すように、 1p はひずみ硬化パラメータ（塑性体積ひずみ

p
vε ）と関連付けて以下のように表すことができる。 









+
−

==
00

1

1
ln

e
C

p
p

C pp
p
v

κλ
ε                                   (3-29) 

 
ここで、 0p は最初の降伏曲面の p 軸上での値で、 1p は現在の降伏曲面の p 軸上の値で
ある。記号 κλ,,e はそれぞれ、間隙比、圧縮指数、膨張指数を指す。そして、 0e は基

準状態の間隙比とする。流動則と比例定数は以下のように表せる。 
 

ij

p
ij

f
d

σ
ε

∂
∂

Λ=                                                        (3-30) 

kkp

ij
ij

p

ij
ij

p f
C

d
f

h

d
f

h
df

σ

σ
σ

σ
σ

σ

∂
∂

∂
∂

=
∂
∂

==Λ
1

                                     (3-31) 

p

q
(dεd

p)

(dεv
p)

(dεv
p,dεd

p)

p1

Μ
1

C.S.
L.

0

Figure 3-6 qp − 面におけるカムクレイモデルの降伏曲面 



 
 

 17 

負荷条件は以下のように示される。 
 









=

>
∂
∂

==≠

else0

0&00

p
ij

ij
ij

p
ij

d

d
f

dffifd

ε

σ
σ

ε σ
                       (3-32) 

 
ここで、応力と塑性ひずみ増分の間には共軸性があるため、応力パラメータと塑性ひ
ずみ増分パラメータの間には次式に示すように直交条件が成り立つ。 
 

0=⋅+⋅ p
d

p
v ddqddp εε                                               (3-33) 

 
このとき、式(1-27)で表す降伏曲面と直行する方向を持つ塑性ひずみ増分は、以下に示
す応力比-ひずみ増分関係を満たす。(Figure 3-7 参照) 
 

η
ε
ε

−= M
d
d

p
v

p
d                                                        (3-34) 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 ここで Table  3-1に示される ijt の概念を用いた応力パラメーターを用いると、降伏関

数は次の形で表される。 
 

( )
( ) 0lnln

lnln

0

1

0

1

=−+=

−+=

N

N

N

N

NN

t
t

X
t
t

tXtf

ς

ς
                                        (3-35) 

( )
β

β
ς 






=

*

1
M
X

X  (ß : material parameter)                              (3-36) 

 

Nt と NS ttX /≡ は ijt の概念に基づいた平均応力と応力比で、 1Nt は降伏曲面の大きさ

を表す( 0=X での Nt の値)。Figure 3-8 は SN tt − 平面での降伏曲面の 2 次元描写を表す。 
 

-dεv
p/dεd

p

η≡q/p

Μ

0

=M-η
dεv

p

dεd
p

Figure 3-7  Cam-clay model での応力比～塑性ひずみ増分比関係 
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式(15)にある *M は、限界状態における主応力比 ( )CSNSCS ttX /≡ と塑性ひずみ増分比

( )CS
p

SMP
p

SMPCS ddY ** / γε≡ を用いて以下のように表せる。 

( ) ββ /11*
CSCSCS YXXM −+=                                             (3-37) 

 
また、これらの比 CSX と CSY は三軸圧縮条件での限界状態の主応力比 CSR によって次式

で表される。 











−=

CS
CSCS

R
RX

1
3
2

                                          (3-38) 

( )5.02

1

+

−
=

CS

CS
CS

R

R
Y                                                (3-39) 

 
直交条件から、 ijt 概念に基づいた応力パラメーターと塑性ひずみ増分の間に以下の関

係がある。 
0** =⋅+⋅ p

SMPs
p

SMPN ddtddt γε                                           (3-40) 
 
ここで、応力と塑性ひずみ増分の間に共軸性が仮定されているので、 p

SMPd *ε と p
SMPd *γ の

方向と Nt と St の方向はそれぞれ一致する。次の式に表される応力比-塑性ひずみ増分比

関係(Figure 3-9 参照)は式(3-35)、(3-36)、(3-40)から得られた。 
 

( )*

1

X
Y

X

β β

β −

Μ −
=                                                     (3-41) 

 
 

( )p
SMPd *γ

( )p
SMPd *ε

( )p
SMP

p
SMP dd ** , εε

CSX

1

1
*M

0

Figure 3-8  subloading ijt  model の概念による SN tt − 平面での降伏曲面 
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密度や拘束応力が強度･変形特性に及ぼす影響 
 

Cam-clay model では、応力比と塑性ひずみ増分比を線形関係で仮定しているので、そ
の降伏曲面は Nt 軸と原点で特異点を持つ。それに対して、現行モデルは降伏曲面にお

いて特異点をもたない滑らかになっている。塑性ひずみ増分は ijt 空間において関連流

動則を仮定することによって次式で表される。 

ij

p
ij t

f
d

∂
∂

Λ=ε                                                         (3-42) 

ここで、Λは通常の弾塑性モデルと同様に塑性ひずみ増分の大きさを表す比例定数で
ある。 
また、正規圧密粘土のためのモデル(tij-clay model)にとって、式(3-35)の 1Nt は Cam-clay 

model での 1p に対応しており、式(3-29)に示した塑性体積ひずみ p
vε と 1p との関係と同

じように与えられる 









+
−

==
00

1

1
ln

e
C

t
t

C p
N

N
p

p
v

κλ
ε                                  (3-43) 

 
この式は、弾塑性領域で正規圧密粘土の塑性体積ひずみ(もしくは間隙比)は応力履歴
に依存せず、現在の応力状態のみで決定されるという事実 7) と ijt の概念に基づいた平

均応力 Nt は、等方応力状態 ( )0=X で通常の平均主応力 p と一致することから得られる。

そして、ここで、 0e は基準状態の間隙比 ( )0,0 NN ttpX === である。この時、式(3-35)、

(3-42)、(3-43)と後続負荷条件より以下の式が得られる。 

0
1
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=
∂
∂
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∂
∂

=

−
∂
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=

hhp
ij

ij

p
v

p
ij

ij

t
f

C
d

f

d
C

d
f

df

σ
σ

εσ
σ

                                        (3-44) 

この時、比例係数Λ は従来のモデル(中井・松岡) 20)と同様に以下で表せる。 

-Y(=-dεSMP
* p /dγSMP

*p )

X≡ tS/tN

Μ*

XCS

-YCS
0

Y=
Xβ-1

(M*)β-Xβ

Figure 3-9 subloading ijt  modelによる応力比～塑性ひずみ増分比関係 
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kkp
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∂
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=
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==Λ
1

σ
σ

σ
σ

σ                                      (3-45) 

この式の分母 ph 塑性の剛性を表す塑性係数である。 
一方、過圧密粘土の場合では正規圧密粘土よりも剛性が大きく(過圧密粘土の ph は

式(1-45)の ph より大きい)、式(1-43)を満足しない。Figure 3-10~12の(a)図は様々な過圧
密比( )4,2,1=OCR のもとで、藤の森粘土を用いた三軸圧縮試験の応力比 pq / ～偏差ひず
み dε ～体積ひずみ vε 関係、(b)図は pe ln− 空間でこれらの試験での間隙比の変化を示
した。ここで、(b)図の直線 NCLと CSL は正規圧密線( )0=X と限界状態線( )CSXX = を

示す。これらの図から、拘束応力に関わりなく、過圧密比が増加するに伴って、強度
が増加することが分かる。上記した試験結果を考慮して、橋口･上野 6) によって提案さ
れた下負荷面の概念を参照すると、従来のモデルを正規圧密粘土だけでなく過圧密粘
土にも適用可能なモデルに拡張できる。下負荷面の概念によると、降伏曲面(下負荷
面)は広がるだけでなく、応力状態によって縮み、常に下負荷面の上に現在の応力点が
存在する。降伏関数は式(1-35))より以下のように表せる。 

 

( )

( ) 0lnlnln
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N

eN

N

eN

N

N

N

N

N

N

t
t

t
t

X
t
t

t
t

X
t
t

f

ς

ς
                              (3-46) 

 
ここで、 1Nt は Figure 3-8 に示すように、現在の応力状態を通る降伏曲面上の 0=St に

おける Nt である。そして eNt 1 は現在の塑性体積ひずみ（間隙比）に対応した正規圧密
状態での平均応力 Nt の値である。 
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Figure 3-11 過圧密粘土 ( )2=OCR の平均主応力一定三軸試験の結果 

(a) 応力比 pq / ～せん断ひずみ dε ～体積ひずみ vε 関係 (b) pe ln− 関係 

 

Figure 3-10 正規圧密粘土 ( )1=OCR の平均主応力一定三軸試験の結果 

(a) 応力比 pq / ～せん断ひずみ dε ～体積ひずみ vε 関係 (b) pe ln− 関係 
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Figure 3-12 過圧密粘土 ( )4=OCR の平均主応力一定三軸試験の結果 

(a) 応力比 pq / ～せん断ひずみ dε ～体積ひずみ vε 関係 (b) pe ln− 関係 
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正規圧密状態では eNt 1 と 1Nt は等しいが、過圧密状態では eNt 1 は 1Nt より大きくなる。し

たがって、 11 / NeN tt は広義の意味で過圧密比に相当する。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 3-13(a)に現在の応力状態 P を通る降伏曲面（実線）、そして降伏曲面に相似
で Nt 軸上の eNt 1 を通る面を示す。この eNt 1 を通る面は現在の間隙比で正規圧密状態とな

る降伏曲面（破線）である。橋口 5)による下負荷面の概念では、実線、破線はそれぞ
れ下負荷面、正規降伏曲面と呼ばれている。塑性ひずみの発生に伴いこの 2つの面の
大きさの変化を規定する発展則を仮定すると、橋口 5) は過圧密粘土に見られる正規圧
密粘土とは異なった塑性挙動を表現できることを示した。浅岡ら 21)22） はこの概念を直
接導入することにより、Cam-clay model を正規圧密粘土と同様に過圧密粘土にも適用可
能なモデルへと拡張した。現在の研究では、橋口の基本概念を保ったまま、この下負
荷面の概念をより実際の土の挙動に適していて、簡単なものへと改良を行った。今、
Figure 3-13(b)（ Nte ln− 関係図）の点 A、B は、同じ応力状態 Pにおける過圧密状態、

および正規圧密状態での間隙比を示す。この Aと Bの間隙比の差 ρ を土の密度を表す
指標とみなす。このρ  が同じ土の応力~ひずみ関係は平均主応力に因らず同一のもの

となるため、力学的に間隙比自体は土の密度を表すには適さないからである（Figure 
3-10～3-12参照）。それゆえ、Figure 3-13 よりρ と 11 / NeN tt の間に下の関係が成り立つ。 
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式(3-46),(3-48)より 
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Figure 3-13 降伏曲面の形状と正規降伏曲面及び  ρ の定義 
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後続負荷条件( )0=df より、 
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ここで、 ( )01/ e+ρ の増分は、現在の密度 ρ と平均応力 Nt に影響される塑性挙動時の密

度変化を表す。その時、この増分は ( )NtL ,ρ の関数を用いて下記の式で与えられる。 
 

( )NtL
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d ,
1 0

ρ
ρ
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                                              (3-51) 

 
よって式(3-50)と(3-51)より、過圧密状態の土のΛは、次式で表される。 
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ここで、 ( )NtL ,ρ は正規圧密状態と過圧密状態との間の度合いを示した値である。 
 

(i)  塑性変形時にΛは常に正。 
(ii)  塑性変形を伴いながら過圧密状態から正規圧密状態に近づくときは、

( )01/ ed +ρ は負となる。 
(iii)  正規圧密状態( )0=ρ では、式(3-52)は式(3-45)に等しくなる。 

 
これらの条件を満たすには、 0>ρ の時、 ( )NtL ,ρ は負、 0=ρ の時は ( ) 0, =NtL ρ となる

べきである。式(3-45)で求められる正規圧密状態の砂の塑性ひずみ増分は、Cam-clay 
model と同様、Figure 3-10 の応力~ひずみ関係を満足する。Figure 3-11、Figure 3-12で
示される応力ひずみ関係を過圧密状態でも統一的に表現するためには、式(3-52)の

( )NtL ,ρ の次元を iitf ∂∂ / と等しくする必要がある。さらに、過圧密地盤の強度は密度ρ

の増加とともに大きくなる。ここで、式(3-52)の分母 ph は地盤の強度を示している。

そして、密度とピーク強度の関係は 0=ph の状態で与えられる。以上の条件を満たす
ことから ( )NtL ,ρ は以下の式で定義される。 
 

( ) ( )
N

N t
G

tL
ρ

ρ −=,                                                    (3-53) 

 
また、式(3-52)は以下のように書き換えることができる。 
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Λの誘導はひずみ増分 ijdε から与えられる。また、 ( )ρG は単調増加し、かつ密な状態

での強度・変形特性が大きく変化する必要がある。これらの条件を満足する関数 ( )ρG

を、材料パラメータ a を含んだ次式で与える。 
 

( ) 2ρρ ⋅= aG                                                         (3-55) 
 
載荷における状態の違い（ひずみ硬化、ひずみ軟化）を、橋口 23) 、浅岡ら 21) 22) 、
Chowdhuryら 25) と同様に以下のように示す。 
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最終的に、塑性ひずみ増分は負荷条件を含めた以下の式で示すことができる。 
 

ij
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p
ij t
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h
df
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Λ= σε                                            (3-57) 

 
ここに、 の表記は Macaulayブラケットである。すなわち、 0≥Λ ならば ΛΛ = , 

それ以外の場合 0=Λ となる。 
 
弾性ひずみは一般的な Hooke 則により与える。 

ijkk
e

e
ij

e

ep
ij d

E
d

E
d δσ

ν
σ

ν
ε −

+
=

1
                                        (3-58) 

ヤング係数 eE は前出のκ とポアソン比 eν を用いて次式で示される。 

( )( )
κ

ν pe
E e

e
01213 +−

=                                               (3-59) 

よって、ひずみ増分は次式で与えられる。 
p

ij
e
ijij ddd εεε +=                                                     (3-60) 
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塑性ひずみ増分方向の応力経路依存性 
 
通常の塑性論によると、塑性流動の方向（塑性ひずみ増分）は、応力増分方向には

依存しないとされている。しかしながら、実験的に、関連流動則に従う成分はピーク
強度を超えない限り、応力増分方向により大きな影響を受けることが知られている。
従来の粘土や砂のモデル(tij-clay model や tij-sand model)では、一つの降伏曲面やひずみ

硬化パラメーターを使用しているにもかかわらず、関連流動則に従う成分 )( AFp
ijdε と等

方的な圧縮成分 )(ICp
ijdε の二つの成分に塑性ひずみ増分を分けることによって、応力経

路依存性を考慮することができていなかった。その塑性ひずみを分ける方法は、塑性
流動方向での応力経路依存性を考慮するために現在の構成式に用いられている。 
式(1-42)、(1-54)に、塑性体積ひずみ増分を示す。 
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等方圧縮時 ( )0=X には、次式を用いる。 

ptt NN ==1                                                         (3-62) 

ii
Nii

a
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f 1
=

∂
∂

                                                         (3-63) 

したがって、塑性体積ひずみ増分は、 

( ) N
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p
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ρ

ε
1

1
1

                                           (3-64) 

と表される。 
0>Ndt の一般的な応力状態において、塑性体積ひずみ増分の等方的な圧縮成分 )(ICp

vdε

は tij-clay model 12)と同様に、式(1-64)で与えられると仮定される。 
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式(3-35)より、応力比 1/ NN tt は、次式で表される。 
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それゆえ、塑性ひずみ増分 )(ICp

vdε は、 
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となる。 
eqp −− 空間で応力経路によらない唯一的な曲面があることを示したヘンケル 7) によ

る正規圧密粘土の実験結果に基づいて、カムクレイモデルが提案されている。 
その時、正規圧密状態 ( )( )0;0 == ρρ G で、 p

vε と応力の間の唯一的な関係を満たすモデ

ルとして、tij-clay modelもひずみ増分が二つの成分から成り立つにも関わらず、同様の
方法で定式化している。 
式(3-35)、(3-42)、(3-43)、(3-67)より、正規圧密土は次式を満足する必要がある。 
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                          (3-68) 

 

この式より、正規圧密状態 ( )( )0;0 == ρρ G の ( )AFp
ijdε の比例定数が得られ、tij-clay model 

12)の比例係数は次式で表すことが出来る。 
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正規圧密状態と同様に過圧密状態においても、ひずみ増分 ( )AFp
ijdε を式(3-54)、(3-69)よ

り次式で定義する。 
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ここで、塑性流動における応力経路依存性を考慮したひずみ増分について、次のよう
に分類する。 
 
①弾性領域 ( )0<=Λ phdfσ : 
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②ひずみ硬化時における弾塑性領域( )0and0 ≥≥=Λ pp hhdfσ :  
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③ひずみ軟化時における弾塑性領域( )0and0 <≥=Λ pp hhdfσ : 

( ) ij

Nmmp

kl
kl

ijkk
e

e
ij

e

e

p
ij

e
ijij

t
f

t
G

t
f

C

d
f

d
E

d
E

ddd

∂
∂

⋅









+

∂
∂

∂
∂

+

−
+

=

+=

ρ

σ
σ

δσ
ν

σ
ν

εεε

1

1
                                       (3-73) 
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Figure 3-14 に SN tt − 面における降伏曲面 f と現在の応力 A 点を示す。図中の矢印はこ

のときの塑性ひずみ増分方向を示し、ここでの p
SMPd *ε と p

SMPd *γ の方向はそれぞれ Nt と St

の方向と一致している。 
 

 
I.) 第Ⅰ領域 
除荷時には、弾性挙動をするため塑性ひずみ増分は発生しない。 

 
e
ijij dd εε =                                         (3-74) 

 
II.) 第Ⅱ領域 
下負荷面を拡大(ひずみ硬化)、縮小(ひずみ軟化)させながら、応力状態が下負荷面の外

へと変化し、かつ拘束応力 tN が増加しない場合、弾塑性挙動をする。しかし、塑性ひず
み増分のうち等方的な圧縮成分は発生しない。 

 
)( AFp

ij
e
ijij ddd εεε +=                                 (3-75) 

 
III.) 第Ⅲ領域  
下負荷面を拡大(ひずみ硬化)、または縮小(ひずみ軟化)させながら、応力状態が下負荷

面の外へと変化し、かつ拘束応力 tN が増加する場合。弾性、塑性すべてのひずみ増分が
発生する。 

 

  )()( ICp
ij

AFp
ij

e
ijij dddd εεεε ++=                      (3-76) 

 
 

 
現在の定式化では、領域Ⅱと領域Ⅲの間で発生するひずみ増分は連続的になっている。
そして塑性流動方向は、領域Ⅲでのみ応力経路の影響を受ける。 

tN

tS dtN=0

tN1

I

II

0

III
A

dεij
p(AF)

Figure 3-14 応力経路依存性を考慮したひずみ増分の変化（三領域） 
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今、もし 1/ NN tdtdf −σ が領域Ⅲのいくつかの経路でマイナスになったら、 ( )AFp
ijdε の比

例定数 ( )AFΛ はマイナスとなるが、二次の塑性仕事増分 p
ijijddt ε は

( ) ( )( ) ( ) ( )( ) 0**** >+++ ICp
SMP

AFp
SMPS

AFp
SMP

AFp
SMPN dddtdddt γγεε となることが計算上で確認できている。 
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３．３ 地盤材料のパラメータ設定 
 
（１）二次元実験で使用するアルミ棒のパラメーター設定 
 
地盤材料として、モデル試験に用いたアルミ棒積層体を想定し、２軸圧縮試験を実

施した結果をもとに解析の材料パラメーター（Table 3-2）を決定した。Photo 3-1 に
2 軸圧縮試験装置を、Figure 3-15 に試験結果と要素解析結果を示す。この結果から、
アルミ棒積層体は密な砂で見られる正負のダイレイタンシー特性や滑らかなひずみ硬
化・軟化挙動を示すことが確認できる。 
 解析に用いたパラメーターは Table 3-3 に示すようにλ、κ、N、Rcs、νe は、Cam 
Clay-model と同様であり、βは降伏関数の形状に関するパラメーターで、Original 
Cam Clay-model ではβ＝1.0 に相当する。したがって、Cam Clay-model と比較して、
subloading tij model で加えたパラメーターは密度と拘束応力の影響を考慮するため
の a の一つだけということになる。 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Photo 3-1 ２軸圧縮試験装置 

(a) 軸圧一定試験(loose aluminum) (b) 側圧一定試験(loose aluminum) 

Figure 3-15 アルミ棒積層体の要素解析結果 
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解析地盤の初期状態として、深さ方向に応力と間隙比が変化する自重圧密地盤を考
えた。subloading tij model では、正規圧密曲線の位置を圧力が 98kPa での間隙比 N を
与えることで決めている。密度の変化を表すパラメーターρは、現在の過圧密状態で
の間隙比と、現在と等しい拘束応力下で正規圧密状態での間隙比との差であり、ρが
大きいほど過圧密の度合いが大きい。解析地盤の初期応力状態として、p0=9.8×10-
4kPa の等方状態を考え、初期間隙比 ein.=0.328 を与える。 

このとき、地盤の単位体積重量を0.00001kN/m3として、全体的に 20.4kN/m3まで増
加させる。単位体積重量を所定の値まで増やしていく過程で、地盤要素の平均応力も
増加する。Figure 3-16 に 1 要素での1次元圧密解析結果を示す。縦軸に K0値、横軸
に鉛直応力γyをとった。図中の○プロットと●プロットは、それぞれ解析地盤の最下
層と最上層にある要素が単位体積重量を増加させる過程でたどった経路であり、1 次
元圧密のラインに重なる。また 20.4kPa/m に到達したとき各要素のγｚは地表面から
の深さzによるγｚ = Kγz を満たしていることも確認できた。さらに、解析地盤が完
成したとき深さ方向に K0値が分布しているが、ほぼ深さ方向に一定値となる。 
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Table 3-2 アルミ棒積層体の材料パラメーター 
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Figure 3-16 1 次元圧密解析結果 
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自重圧密完了後の解析結果から、平均主応力 p、K0値、間隙比 e、パラメーターρの分
布を Figure 3-17 に示す。初期地盤の Ko 値は 0.70～0.75 の範囲にあることがわかる。
モデル試験の初期地盤の水平‐鉛直応力比から求めた Ko 値は約0.7 であったことから
解析地盤はモデル試験の初期状態とよい対応を示しているといえる。また、深度方向
に e とρが小さくなる傾向となる。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 3-17 解析地盤の初期状態 
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（２）三次元実験で使用するアルミナボールのパラメーター設定 
 
３次元有限要素解析についても２次元と同様に密度や拘束応力の影響を考慮できる等

方硬化型の弾塑性構成式（subloading tij model）を用いた。要素には 8 節点のアイソパ
ラメトリック一次要素を用い、完全排水条件下で解析を行なっている。地盤材料にはモ
デル試験に用いたアルミナボールを想定して、3 軸圧縮試験を実施した結果から材料パ
ラメーターを決定した。Figure 3-18 にアルミナボールの要素試験と解析結果を示す。
この図よりアルミナボールとアルミ棒は比較的よく似た挙動を示すことから２次元解析
と全く同じパラメーターを３次元解析でも用いた（Table 3-3）。地盤の初期応力は単位
体積重量γ=21.4kN/m3、初期応力状態 p=9.8×10-4kPa において間隙比 e=0.328 とし、全体
的に単位体積重量を増やしていくことによって、深さ方向に応力と間隙比が分布するよ
うに算定した。このようにして２次元の解析と同様に初期地盤を作成し、初期の応力と
間隙比をもとにして解析を行なう。 

 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 3-18 アルミナボールとアルミ棒の材料特性 
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(a)アルミナボール 3 軸圧縮試験結果 (b)アルミ棒 2 軸試験結果(側圧一定) 
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κ

β

νe

RCS=(σ1/ σ3)CS

Ν=eNC at p=98kPa 
& q=0kPa

λ

Table 3-3 アルミナボール集合体の材料パラメーター 
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第４章 山留め掘削時の地盤の変形・土圧特性 
 
 
 
 
 
 
 
４．１ 概説 
  
山留め掘削時に作用する土圧や周辺地盤の挙動を掌握するには、その掘削面側方の

影響を確認しておく必要がある。本研究全体で共通している方針として、側方の影響
を考慮しない２次元地盤材料をアルミ棒積層体、側方の影響を考慮した３次元地盤材
料にアルミナボール集合体を使用して検討を行なっている。本章ではその２つの条件
下による室内モデル実験と対応する弾塑性有限要素解析により、山留め掘削問題にお
ける壁の変位プロセス及び変位モードの土圧と周辺への影響の掌握を目的としている。
ここでの変位モードは壁変位による土圧と周辺への影響、変位プロセスは掘削過程に
よる土圧と周辺への影響を検討する要因して位置付けている。現行の山留め設計で軸
となっている「最初に土圧設定ありき」の概念で問題なければ壁の変位モードや変位
プロセスによる土圧への影響は生じてはならないことになる。 

この章では周辺に構造物のない最も基本的な条件下での検討となるため、この章で
の結果を基本として次章以降の５章、６章では複合的な条件に対する検討を行なって
いる。よって本章は基礎データとして位置付けている。 
 
 
４．２ ２次元モデル実験の概要 
  
プロセスで想定して実験条件は Table 4-1 に示す3 つのプロセスで検討を行なって

いる。Type A として上から順次変位を与えた場合の他に、逆に下から順次変位を与え
た場合を Type B、プロセスを考慮しない Type C として全てのスライドブロックを同
時に変位させた場合についても実験を行なっている。さらに壁体の変形モードの違い
を考慮するため Table 4-2 に示す4 つのモードを想定して、スライドブロックに上か
ら Step1→Step2→Step3 の順に主働変位を与えた。 
 

 
 
 
 
 
 
 

Table 4-1 変形プロセスを変えた実験パターン 

Type A Type B 
 

Type C 
 

Step1 Step2 

Step3 

Step1 

Step2 

Step1 

Step3 
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実験に使用した２次元掘削モデル実験機の写真を Photo 4-1 に、概要図を Figure 

4-1 に示す。幅 50cm、高さ 32cm の実験装置に地盤材料として長さ5cm、径がφ1.6mm
とφ3.0mm のアルミ棒を重量比 3：2（γd＝20.4kN/m3）で混合したものを用いた。実験
条件として変化させている変位は Figure 4-1 に示す装置右側の一辺8cm のスライドブ
ロックに与える変位を意味しており、このスライドブロックの変位により山留め掘削
の主働状態を再現している。3つのスライドブロックはマイクロメーターにて変位制
御が可能で、今回の実験では最大4.0mm まで段階的に引くことにより掘削をシミュレ
ートしている。実験による計測項目は土圧分布と背面地盤の地表面沈下量であり、各
段階にて計測を行なっている。２次元実験では合わせて地盤材料側面の撮影も行なっ
ている。土圧分布は各々のスライドブロックに設置した8個の独立したロードセル
（Photo 4-2）により測定している。また、地表面沈下量はアルミ棒積層体上方のスラ
イドシャフト上を連続的に移動できるレーザー変位計を用いて計測し、同時にスライ
ドブロックからの距離を装置上部に設置した超音波変位計により計測している。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Table 4-2 変形モードを変えた実験パターン 

Mode 1 Mode 2 
 

Mode 3 
 

Mode 4 
 
 

Step2 
(2mm) 

Step3 
(4mm) 

Step1 
(1mm) 

Step2 
(2mm) 
Step3 
(1mm) 

Step1 
(1mm) 

Step2 
(4mm) 
Step3 
(4mm) 

Step1 
(4mm) 

Step2 
(2mm) 
Step3 
(1mm) 

Step1 
(4mm) 

Photo 4-1 ２次元掘削モデル試験装置 
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Figure 4-1 ２次元掘削モデル試験装置の概要 

Photo 4-2 ロードセル 
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４．３ ２次元有限要素解析の概要 
 
解析地盤のスケールは Figure 4-2 の要素メッシュ図に示すようにモデル実験にあわ

せ、幅50cm、高さ32cm とした。スライドブロックの境界に相当する位置ではメッシ
ュ分割を細かくしている。地盤の境界条件は底面では完全固定、側面は鉛直方向のみ
自由とした。スライドブロックの変位は、地盤側面の節点に強制変位を与えることに
より主働変位を表現した。なお、計算の途中で地盤内の要素に引っ張り領域(tension)
が発生した場合にはそれ以後の計算を打ち切っている。 
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Figure  4-2 ２次元有限要素メッシュ 
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４．４ ３次元モデル試験の概要 
  
３次元掘削モデル試験の写真を Photo 4-3 に、概要図を Figure 4-3 に示す。実験機

の地盤容器は、幅 50cm、高さ 32cm、奥行き 80cm としている。土圧による土層壁体の
形状変化が生じないように十分な剛性を有したフレームに固定している。地盤材料と
して径がφ1.6mm とφ3.0mm のアルミナボールを重量比 1:1（単位体積重量γ

d=21.4kN/m
3）で混合したものを用いた（Photo4-4）。Figure 4-3 に示すように壁体の

側面の一部に 2 次元のモデル試験と同様のスライドブロックを設置することで壁体の
変位を表現可能としている。壁体に相当する8cm×8cmの正方形ブロックには8 個の独
立したロードセルが設置してあり、３次元的な土圧分布が計測可能である。また、ロ
ードセルブロックの設置位置を変更させることにより鉛直方向の土圧分布だけでなく、
水平方向の土圧分布の計測も可能となる。 

山留め背面地盤の地表面沈下量は、装置上部のスライドシャフト上を連続的に移動
できるレーザー変位計を用いて計測し、水平距離は超音波変位計によって測定した。
沈下量の計測ラインはスライドブロックの中心線から側方に向かい沈下の影響がみら
れなくなるまで、複数本計測を行なった。 

 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 

Photo4-3 3 次元掘削モデル試験装置 
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Reflect plate of supersonic wave

Laser D.T

Supersonic D.T

Alumina ball

Slide block

Figure 4-3 3 次元掘削モデル試験装置の概要 

Photo 4-4 アルミナボール 
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４．５ ３次元有限要素解析の概要 
 

３次元有限要素解析についても２次元と同様に密度や拘束応力の影響を考慮できる
等方硬化型の弾塑性構成式（subloading tij model）を用いた。要素には 8 節点のアイ
ソパラメトリック一次要素を用い、完全排水条件下で解析を行なっている。地盤材料
にはモデル試験に用いたアルミナボールを想定して、３軸圧縮試験を実施した結果か
ら材料パラメーターを決定した。地盤の初期応力は単位体積重量γ=21.4kN/m3、初期
応力状態 p=9.8×10-4kPa において間隙比 e=0.328 とし、全体的に単位体積重量を増や
していくことによって、深さ方向に応力と間隙比が分布するように算定した。このよ
うにして２次元の解析と同様に初期地盤を作成し、初期の応力と間隙比をもとにして
解析を行っていく。３次元解析における３次元メッシュ図を Figure 4-4 に示す。奥行
き方向は２次元メッシュのサイズと合わせている。 

 
 

Figure 4-4  3 次元有限要素メッシュ 

50cm 

80cm 

32cm 
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４．６ 壁体の変位プロセスによる影響 
 
 本節では２次元及び３次元での実験結果を示し、変位プロセスが土圧にどのような
影響を及ぼすかを検討し、次に数値解析結果と比較してその土圧機構に関してさらに
検討を行なう。 
 
４．６．１ 変位プロセスに関する検討 
 
(1) 実験による結果 

Figure  4-5 は実験によるプロセス毎の土圧分布、Figure 4-6 は地表面沈下、Photo 4-5
は２次元のみであるが実験で変位の生じている領域を示している。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Figure 4-5 の各 Type に共通した特徴として、強制変位を与えた直後の土圧はその初
期土圧（深度）に関係なく、ほぼ一定の値（0.5kPa 程度）を示している。これは一般
的に設計で用いられているランキン等の深さ方向に三角形分布する土圧とは異なって
いることが確認できる。また、各 Type で最終的に与えられたブロックの変位分布は同
じであるが、最終的な土圧分布形状は全く異なっている。以上から土圧に関して壁体
変位分布が重要ではなく、その壁変位の変位プロセスが土圧分布を決定しており、２
次元よりも３次元下で大きく差が生じることが判る。 
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Figure  4-5 プロセス毎の土圧分布 
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 Figure 4-6の Type A の Step1、Type B の Step2→Step3、Type C から地表面沈下量は
その地表面付近の壁変位が生じた際に大きく進行することが言える。ここで各スライ
ドブロックの変位量がすべて 4mmとなっている事から、壁の変位量が問題ではなく変
位する深度が重要である事が判る。また先の土圧分布と同じく、最終的な壁変位が同
じでも、そのプロセスにより異なる。ここで留意したいのが、２次元及び３次元共に
プロセスを考慮しない Type C ではその影響範囲が Type A 及び Type Bと比較して沈下
範囲が広く最大沈下量は小さい結果を示している点である。影響範囲の違いについて
は次の Photo 4-5でも確認できる。 
 Photo 4-5 は２次元モデル実験の各段階で地盤側面をデジタル一眼レフカメラ
（Nikon 製）にて撮影したものを逐次重ね合わせたものであり、変位が生じた部分は
色が濃くなっているため地盤内の変位領域を示している。各写真の右の矢印は変位を
与えたスライドブロックの位置を示している。 
この写真からも影響範囲の差が明確となっており、同時に変位を与えた Type Cは影

響範囲が最も広く、上から変位を与えた Type A の影響範囲が最も狭くなっている。こ
のことからプロセスの違いで地表面沈下に与える影響範囲に変化が生じる。
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Figure 4-6 プロセス毎の地表面沈下 
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(2) 数値解析による結果 

数値解析の結果が実験結果を表現できれば、数値解析の結果から詳細な検討が可能
となる。そのため数値解析の結果が妥当であるかの確認を目的としている。 

 
数値解析によるプロセス毎の土圧分布を Figure 4-7 に、地表面沈下を Figure 4-8 に

まとめる。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 数値解析による土圧は実験機のスライドブロックに備えられたロードセルの測定面
に該当する土圧を示したものである。ここでの解析結果は実験結果を適切にシミュレ
ートしている。２次元及び３次元共に強制変位を与えたスライドブロックに相当する
土圧はその初期土圧（深度）に関係なく、ほぼ一定の値（0.5kPa 程度）となっており、
最終的なスライドブロックの変位分布が土圧分布を決定するのではなく、変位のプロ
セスが土圧分布を決定している。現在の設計ではプロセスに相当する施工過程と山留
めに作用する土圧分布は完全に独立しており、考慮されていない部分である。 
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Figure  4-7 解析によるプロセス毎の土圧分布 
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 実験結果と同じく、地表面沈下量はその地表面付近の壁変位が生じた際に大きく進
行している。ここでの結果も最終的な壁変位が地表面沈下量を決定するのではなく、
その変形プロセスが決定していることを示している。 

現行の設計では壁変位を計算した後に、有限要素解析で該当する節点に強制変位を
与える手法が一般的に用いられているが、的確な評価は出来ないことになる。 

 
Figure 4-9 は土圧分布、Figure 4-10 は地表面沈下について、２次元と３次元の実験

及び解析から最終 step での結果をそれぞれ比較したものである。Figure4-9、Figure4-
10 ともに解析結果は実験結果をやや大きめに評価しているが、壁体の変位プロセスの
影響をよく表現している。 
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Figure  4-8 解析よるプロセス毎の地表面沈下 
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Figure  4-9 最終 step での土圧分布の比較 
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Figure  4-10  最終 step での地表面沈下の比較 
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Figure  4-11  地盤内変位の比較（Type A） 
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Figure  4-12  地盤内変位の比較（Type B） 
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また Photo 4-5では地盤内の変位した領域しか確認できないため、解析結果から変位

ベクトルを抽出し、Figure 4-11～4-13 に２次元実験と解析および３次元解析の比較を
行なっている。 
  
以上、２次元及び３次元山留め掘削モデル実験の結果と有限要素解析の結果の双方

から測定可能な事象でプロセスによる影響を確認してきた。解析は実験結果をよく示
していたことから、実験では確認が難しい地盤内の諸量の変化を解析結果から検討し、
山留め掘削による地盤の状態変化について考察を加える。 
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Figure  4-13  地盤内変位の比較（Type C） 
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Figure  4-14 地盤内のせん断ひずみ分布図（２次元解析） 
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Figure 4-14 は２次元条件、Figure 4-15 は３次元条件での地盤内のせん断ひずみ分布
をまとめたものである。中井ら 14）が示すように、せん断ひずみは過去の応力履歴によ
って変化するため、最終的な変位分布が同じであってもプロセスによりせん断ひずみ
の分布は全く異なった結果を示している。Type A、Type B ではプロセスの影響により、
せん断ひずみの分布が複雑になっているが、Type C では同時に変位させたため変位境
界の下端から地表面にかけて緩やかな角度で真直ぐにひずみが分布している。ここで
も３次元の結果は２次元の結果を局所的にした分布となっている。 
 Figure 4-16 は２次元条件での地盤内体積膨張率を Figure 4-17 は２次元条件での地盤
内体積圧縮率を示したものである。ここでの体積膨張領域及び体積圧縮領域は強制変
位を与える前の初期状態からの変化分を意味している。 
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Figure  4-15 地盤内のせん断ひずみ分布図（３次元解析） 
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Figure  4-16  地盤内の体積膨張率分布 
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Figure  4-17  地盤内の体積圧縮率分布 
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  Figure 4-18 は地盤内の水平土圧分布を比較したものである。図中のコンターは
0.5kPa 毎の土圧増加を示している。Type A、Type B ではアーチ効果が見られるが、
Type Cではアーチ効果が生じていない。変位プロセスの違いにより各Type での水平土
圧分布も異なった傾向を示している。一方、水平土圧分布が急激に変化している領域
は Figure 4-14のせん断ひずみが生じている領域と一致し、Figure 4-17 の体積圧縮領域
から地山方向はあまり影響を受けていない。 

 
地盤内の応力状態から、プロセスが与える土圧分布と地表面沈下への影響を考察し

てきたが、プロセスが地盤の土圧・変形特性を決定していると言える。よって、次に
変形モードによる影響について検討を行うが、そこでの結果はあまり影響を受けない
と予想される。したがって、この点について留意して考察していく。 
 

Figure  4-18  地盤内の水平土圧分布 
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４．７ 壁体の変位モードによる影響 
 
 土圧が変位プロセスの影響を強く受けることが先の検討で確認出来た。ここでは更
に変位プロセスが及ぼす土圧分布と地表面沈下への影響を検討し、次に先の節と同様、
対応する数値解析結果と比較検討してその発生機構に関してさらに議論を進める。 
 
４．7．１ 変位モードに関する検討 
 
(１)実験による検討 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Figure 4-19 は実験によるモード毎の土圧分布、Figure 4-20 は地表面沈下となってい
る。Figure 4-19 から２次元での実験結果は３次元と比較して土圧の変化が強調された
分布を示しているものの、各モード間の結果に明確な差は見られない。これは土圧が
スライドブロックの変位量に影響をあまり受けないことを意味し、スライドした位置
が重要であると言える。 
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Figure  4-19  モード毎の土圧分布 
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Figure 4-20 では地表面地下形状が大きく２つに分別することが可能である。Mode1、
2 と Mode3、4 がその分別であるが、先に議論した変位プロセスの検討結果と一致して
いる。地表面沈下に最も影響を与えるのが１段目のブロック変位であり、言い換えれ
ば地表面付近の変位である。Mode1、2 は１段目のブロック変位量が 4mm であり、
Mode3、4 は該当する変位量が 1mm となっている。２段目、３段目のブロックの変位
は地表面沈下に大きな影響を与えないことから２段目、３段目の変位量を変えた
Mode1 と Mode2 で変化が生じない。Mode3 と Mode4 も同様である。Mode2 と Mode3
は変位量の分布が全く逆となる関係であるが、ここでも地表面付近の壁変位が沈下形
状に大きな影響を与えることが確認できる。 
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Figure  4-20  モード毎の地表面沈下分布 
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（２）解析による検討 
先に行なったプロセスの検討と同様、数値解析の結果が実験結果を表現しているか

を確認し、再現性が確保されていれば数値解析の結果から実験での計測が困難な諸量
による検討が可能となる。そのため数値解析の結果が妥当であるかの確認を目的とし
ている。 

 
数値解析によるプロセス毎の土圧分布を Figure 4-21、地表面沈下を Figure 4-22 にまと
める 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 4-21 の解析結果は実験結果と比較して、スライドさせたブロックの上下端で
土圧を若干高く評価しているが、実験結果を適切にシミュレートしている。ここでも
先の変位プロセスの影響を検討した際の傾向と同じく、２次元及び３次元共に強制変
位を与えたスライドブロックに相当する土圧はその初期土圧（深度）に関係なく、ほ
ぼ一定の値（0.5kPa 程度）となっており、最終的なスライドブロックの変位量分布で
土圧分布が決定するのではなく、変位の過程が土圧分布を決定している。現在の山留
め設計では過去の計測実績をもとに土圧を逆推定して、設計精度を高められてきたが、
壁剛性に依存して土圧が変動する問題も認識されている。ランキン等の土圧式等にお
ける主働土圧は塑性論を前提としているが、弾塑論で検討する必要があると言える。
また、今回の検討結果から土圧は変位モードではなく、変位プロセスによって分布が
変化することが明らかになった。 
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Figure  4-21  解析によるモード毎の土圧分布 
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 Figure 4-22 の結果は実験結果をよくシミュレートしている。実験結果と同じく、
地表面沈下量は地表面付近となる上段のブロック変位量に大きく依存している。つま
り地表面沈下量は壁の総変位量が重要ではなく、地表面付近の壁変位量が重要である
ことが明らかになった。 

Figure 4-23は土圧分布、Figure 4-24 は地表面沈下について、２次元と３次元の実験
及び解析から最終 step での結果をそれぞれ比較したものである。Figure4-23、Figure4-
24ともに解析結果は実験結果をやや強調して評価している。 
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Figure  4-22  解析によるモード毎の地表面沈下 
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Figure  4-24  変位モードによる地表面沈下の比較 
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Figure  4-23  変位モードによる土圧分布の比較 
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Figure  4-25  地盤内のせん断歪み分布（２次元） 
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Figure  4-26  地盤内のせん断歪み分布（３次元） 



 59 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

0                                                                          10％ 

2D Computed 
Mode1 Step1 

2D Computed 
Mode1 Step2 

2D Computed 
Mode1 Step3 

2D Computed 
Mode2 Step1 

2D Computed 
Mode2 Step2 

2D Computed 
Mode2 Step3 

2D Computed 
Mode3 Step1 

2D Computed 
Mode3 Step2 

2D Computed 
Mode3 Step3 

2D Computed 
Mode4 Step1 

2D Computed 
Mode4 Step2 

2D Computed 
Mode4 Step3 

Figure  4-27  地盤内の体積膨張領域分布（２次元） 

0                                                                          0.5％ 

2D Computed 
Mode1 Step1 

2D Computed 
Mode1 Step2 

2D Computed 
Mode1 Step3 

2D Computed 
Mode2 Step1 

2D Computed 
Mode2 Step2 

2D Computed 
Mode2 Step3 

2D Computed 
Mode3 Step1 

2D Computed 
Mode3 Step2 

2D Computed 
Mode3 Step3 

2D Computed 
Mode4 Step1 

2D Computed 
Mode4 Step2 

2D Computed 
Mode4 Step3 

Figure  4-28  地盤内の体積圧縮領域分布（２次元） 
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 壁面土圧および地表面沈下の解析結果は実験をよく表現しているため、実験では測
定が難しい地盤内の応力状態からも考察を加える。 

Figure 4-25 は２次元条件、Figure 4-26 は３次元条件での地盤内に生じるせん断歪み
の分布をまとめたものである。壁の変位量に応じてせん断ひずみに差が生じているも
のの、Figure 4-14、Figure 4-15のstep3 で比較すると同じ分布形状を示している。 

Figure 4-27 は地盤内（２次元）の体積膨張領域、Figure 4-28 は地盤内（２次元）の
体積圧縮領域を示したものである。強制変位の量に応じて背面地山に生じる体積膨張
率及び体積圧縮率に差が生じる一方、体積膨張領域や体積圧縮領域の分布は同じ傾向
を示している。また、Figure 4-25 のせん断ひずみは体積圧縮した領域と強制変位の峡
間で生じている。さらに Figure 4-29 の土圧分布は Figure 4-27 のせん断ひずみの分布
領域で変化し、体積圧縮領域から地山側ではあまり土圧が変化していない。つまり、
土圧分布はせん断ひずみが生じる領域で変化し、せん断ひずみは体積圧縮領域の分布
に影響を受けている。その体積圧縮領域は変位プロセスに依存し、変位モードでは領
域分布が変化しない。したがって土圧分布（Figure 4-23）は変位プロセスの影響を受
け、変位モードの影響を受けないと説明できる。  
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Figure  4-29  地盤内の水平土圧分布 
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Figure  4-30  深度毎での側方土圧分布（Type A & Mode 1） 

(a)実験値（変位幅 8cm）          (b)解析値（変位幅 8cm） 

４．８ ３次元効果 
 
 ここまでの議論では高さ 24cm、幅 8cmの条件のみであった。掘削深度に対する掘削
幅の比では 1/3 となる。３次元効果について議論を進めるには掘削幅を変えた条件と
合わせて検討する必要があり、数値解析にて掘削幅を変え比較検討を進める。数値解
析の条件は、上段から下段へと順に各 4mm の変位を与える条件（変位プロセスの
Case1、変位モードの TypeＡに該当）とする。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 4-30 は掘削幅 8cm での実験と解析結果の比較を行ったものである。深度は地
表面からの距離を示し、これまでの検討に合わせ、実験機のロードセルの深度に対応
させている。土圧分布は掘削幅の中央で対称となるため片側のみとし、プロセスと深
度の関係は Step1が深度 2cmと 6cm、Step2が深度 10cmと 14cm、Step3が深度 18cmと
22cmとなっている。実験及び解析の結果から強制変位を与えた幅 4cmの範囲で著しく
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土圧が低下するものの中央付近で若干高い分布を示す傾向となっており、3 次元的な
影響を示している。また変位境界外での水平方向の影響は深度方向に従い、境界付近
での土圧の減少が顕著になっている。 
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Figure  4-31  変位幅を変えた側方土圧分布の比較 

(a)変位幅 16cm                 (b)変位幅 24cm 
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さらに 3 次元効果の議論を進める目的で変位幅を 16cm、24cm として解析を行った。
Figure 4-31 はその水平方向の土圧分布を比較したものである。掘削幅 16cm では step2
の変位で深度 14cm の変位幅中央付近の土圧分布が水平方向に一定となっている。一
方 step3 の変位により深度 22cm での土圧分布が変位幅中央付近で一定に至っていない。
この関係から強制変位を与えた範囲の土圧に関して、変位幅に対する深度の比が１以
上では３次元的な影響を受け、１以下では２次元的な結果と同様になると言える。変
位幅 24cm でも同様の説明が可能であり、結果として掘削幅に対する掘削深度の比が
１以下となる狭幅山留めに作用する土圧は３次元的な影響を考慮する必要があり、１
以上では２次元的な取り扱いで十分といえる。 
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４．９ まとめ 
 
本章では山留め壁の変位を模した強制変位実験と数値解析により山留め壁に作用す

る土圧特性について検討した。掘削による代表的な山留め挙動のモデルとして変位プ
ロセスと変位モードおよび３次元効果を挙げ、これらの挙動について土圧特性の検討
を行った。 
この章から得られた知見は以下のようにまとめられる。 
 
(a) 掘削による地表面沈下は地表面付近の壁変位の影響を最も受け、変位位置が深くな

るとその影響は小さくなる。また、地表面沈下は変位プロセスと変位モードの両方
の影響を受ける。つまり最終的な変位分布が同じであっても同時に変位を与えるよ
り上から順に変位を与えた方が局所的に大きく沈下する。さらに高さに対して狭い
壁では３次元効果によって地表面沈下の影響範囲がより局所的に、より大きくなる。
このような違いは壁変位のプロセスと３次元効果によるものであり、弾性解析では
表現できない。 

(b) 掘削により壁面に作用する土圧は変位モードに関係なく、変位プロセスに依存して
いる。例えば、自立掘削となる壁変位よって生じる土圧分布は壁の変位量に関係な
く同じであり、その分布形状は Rankine 等の深さ方向に三角形分布したものとは異
なった分布を示す。壁変位によってアーチ効果が生じ、変位部では土圧は減少し、
変位境界部では逆に土圧が増加する。その土圧変化は僅かな壁変位によって生じる
が、その後変位を進行させても殆ど変化しない。また、３次元下ではアーチ効果が
鉛直方向だけでなく、水平方向にも作用するため、３次元と２次元を比較すると土
圧分布は似ているものの、３次元での壁面土圧の大きさは２次元より小さくなる。 
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第５章 山留め掘削が近接構造物に与える影響評価 
 
 
 
 
 
 
５．１ 概説 
  

山留め掘削の多くは都市部で行なわれている。都市部での山留め掘削は規模を問わ
なければ必ず周辺に構造物が存在し、山留め掘削問題の検討項目は山留めの安定性は
当然のことながら、近接構造物への影響が最も重要となってくる。設計では近接構造
物の存在を土圧で考慮して、その土圧による山留め変位を求め、山留めの変位によっ
て周辺構造物への影響を確認している。したがって山留めと近接構造物の相互作用は
考慮されていないことになる。ここでは主に山留めと近接構造物の相互的関係に留意
して議論を進め、先に行なった強制変位実験とより実際の掘削を意識した模型実験と
それらに対応する数値解析によって検討を行なう。 
 
５．２ 掘削過程を強制変位で再現した実験概要 
 
２次元掘削モデル実験写真を Photo 5-1 に概略図を Figure 5-1 に示す。ここで使用

した実験機は４章で使用した実験機に近接構造物を模した載荷装置を新たに設置した
ものとなっている。近接構造物は直接基礎を想定しており、十分な剛性を有する板に
直接錘による一定荷重を載荷することで表現した。設定した載荷荷重はアルミ棒積層
体の極限支持力解析を行い、極限支持力のほぼ 1/3にあたる Qv=314 N/cm

2とした。支
持力の解析結果を Figure 5-2 に示す。壁面の変形モードは４章での検討に合わせ、上
から順に 4mmの強制変位を与えた。実験は荷重一定とし、近接構造物から山留め壁ま
での距離を変化させてなった。Table 5-1に強制変位実験ケースを示す。 

Photo 5-1 2次元強制変位実験機 

模型地盤 

地表面変位計測システム 
（超音波計＆レーザー変位
計） 

荷重載荷装置 
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＜極限支持力＞ 
Figure 5-2 は荷重～沈下関係の解析結果を示している。アルミ棒積層体の極限支持

力解析の結果で鉛直変位を載荷板幅(8cm)で正規化した値を縦軸に、荷重を横軸にとっ
ている。プロットは、土被り比を表している。D/B=0.5 では、境界条件の影響で高い
支持力を示している。D/B=2.0、3.0 ではほぼ同じ挙動を示している。
Qv=0.32(*9.8N/cm)を極限支持力の 1/3とし、実験および解析に用いている
Qv=0.56(*9.8N/cm)は極限支持力の約2/3 の値で、地盤の残留応力に近い値をとってい
る。 

 
 
 
 
 
 

Figure 5-2 荷重～沈下関係図（直接基礎） 
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Figure 5-1 2次元強制変位実験機略図 
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５．３ 掘削過程を強制変位で再現した解析概要 
  
地盤の初期状態は第４章と同様の手法によりアルミ棒積層体を作成していることか

ら、ここでの解析も同様の材料パラメータを用いて事前解析となる自重圧密により再
現している。これにより自重圧密により深度方向に間隙比が分布した状態を再現して
いる。境界条件は底面完全固定、側面は鉛直方向のみ自由とし、スライドブロックの
移動は該当する節点を強制変位させる事により表現している。荷重を受ける直接基礎
はソリッド要素でモデル化し、載荷荷重はその中心節点に直接荷重を与える形で再現
している。直接基礎とアルミ棒積層体との境界面はジョイント要素（摩擦角δ=18°）に
て境界面でのすべりを考慮した。解析に使用した 2次元解析メッシュ（Case2）を
Figure 5-3 に示す。地盤モデルは４章で使用したメッシュに合わせている。なお、計算
の途中で地盤内の要素に引張領域(tension)が発生した場合にはそれ以後の計算を打ち切
っている。 

 
 

Table 5-1 実験ケース 
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Figure 5-3 解析メッシュ（Case2） 
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５．４ 掘削を強制変位で再現した実験の結果 
  
 近接構造物が山留めの挙動に与える影響を検討ため行なった実験から土圧分布につ
いて Figure 5-4 にまとめた。各 caseで上段の強制変位（step1）による土圧分布の様子
を左図、中段（step2）によるものを中図、下段（step3）によるものを右図に示してい
る。各ブロックに強制変位を与えた際に生じる変位境界での土圧増加は、近接構造物
が存在する case２、case３、case4は、近接構造物が存在しない case１と比較して強調
されたものとなっており、近接構造物の有無でその傾向が異なっている。また case２、
case３、case4での土圧増加は構造物荷重の影響によると考えられるが、その影響は強
制変位を与えたスライドブロック面から構造物荷重の載荷面までの距離に依存してい
るのではなく、その構造物荷重の有無によって明確に違いが生じている。 
 Figure 5-5は地表面沈下分布をまとめたものである。ここでも各 caseで与えた強制
変位の位置毎に図を分けて表示している。図中の直線変位部分は構造物荷重を載荷し
た板に該当し、十分な剛性を有していることから直線を保ったまま沈下や傾斜の挙動
を示している。構造物荷重は各 CASEで同一としているが、強制変位を与えたブロッ
ク面から構造物荷重載荷面までの離隔に反比例して構造物の沈下量が大きくなってい
る。また、その沈下挙動は step１から step3と強制変位の位置が深度方向に移動してい
く過程で、step1では強制変位面方向に傾斜を伴いながら沈下し、step２，３と傾斜を
緩和しながら沈下している。地表面沈下の地山のみに着目すると case２では強制変位
面付近での沈下は生じない。case３、case４と載荷位置が強制変位面から離れるに従い、
地表面沈下の分布形状が case1に近似した分布となる。 
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Figure 5-5 地表面沈下分布（モデル実験） 

(a)CASE1（no footing）       (b)CASE2（Lw=4cm） 

(c)CASE3（Lw=8cm）       (b)CASE4（Lw=12cm） 
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５．５ 掘削を強制変位で再現した解析結果 
  
 ここでは数値解析の結果から実験に対応する値を抽出し、最初にその結果と実験結
果と照らし合わせる。整合性が認められた後、実験は測定が難しい地盤内の応力状態
から周辺構造物の影響を考察する。 
 
 Figure 5-6は実験に対応した土圧分布を整理したものである。実験は初期土圧分布が
深さ方向へ三角形分布した状態ではないが、定性的に再現できている。実験と同様に
強制変位を与えたブロックの直上ブロック領域での土圧増加は変位境界だけでなく、
ブロック全体に土圧増加が見られる。 
 Figure 5-7は同じく、実験に対応した地表面沈下分布である。構造物の沈下量に差が
生じているものの、地山の地表面沈下量はよく表現できている。 
 
 ここで解析結果から地盤内の応力状態を参照し、構造物荷重の影響について更なる
議論を行なう。Figure 5-8にせん断ひずみ分布、Figure 5-9 に体積膨張領域分布、
Figure 5-10 に体積圧縮領域分布をまとめた。 
 Figure 5-8から壁変位が同じであっても、構造物荷重の影響によりせん断ひずみは全
く異なった分布を示すことが明らかである。構造物を考慮したCASE２から CASE４で
は STEP1で構造物の掘削側でせん断ひずみが生じるが、STEP の進行に伴い構造物地
山側でのせん断ひずみが発達している。また、せん断ひずみの生じる範囲も構造物荷
重の影響を受け、離隔が増すにつれてせん断ひずみの生じる範囲も大きくなっている。 
Figure 5-9 は初期状態から体積膨張した領域を示したものである。体積膨張している領
域はせん断ひずみが大きい領域と一致し、各 CASEで同じ傾向を示している。Figure 
5-10 ではせん断ひずみの大きな領域を囲むように体積圧縮する領域が分布している。
構造物荷重がこの体積圧縮する領域を地山側へと移動させているため、影響範囲を大
きくしている。 
 Figure 5-11 は水平土圧分布をまとめたものである。図中のコンター線は土圧増加
0.5kPa 毎を意味している。各 STEP でアーチ効果が変位境界を結ぶ形で生じているが、
構造物荷重により高い土圧で生じる結果を示している。また、先の４章と同じく水平
土圧の分布は体積圧縮領域から地山側で殆ど変化しないが、せん断ひずみが生じた領
域で大きく変化する傾向を示している。その一方、体積圧縮領域が構造物の地山側と
壁の変位境界の下端を結ぶ状態で分布していることから構造物荷重の影響がその内側
で集中し、Figure 5-12 のようなメカニズムでアーチ効果を強調させる働きをしている。 
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Figure 5-6 土圧分布（数値解析） 

(ａ) CASE1（no footing） 

(ｂ) CASE２（Lw＝4cm） 

(ｃ) CASE３（Lw＝8cm） 

(ｄ) CASE４（Lw＝12cm） 
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Figure 5-7 地表面沈下分布（数値解析） 

(a)CASE1（no footing）       (b)CASE2（Lw=4cm） 

(c)CASE3（Lw=8cm）       (b)CASE4（Lw=12cm） 
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Figure 5-8 せん断ひずみ分布 
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Figure 5-12 アーチ効果が生じるメカニズム (Case2) 

(a)メカニズム        (b)水平土圧コンター 

 
Volume Expansion 
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５．６ 切梁を用いた掘削実験概要 
 
切梁掘削モデル実験機の写真を Photo 5-2 に、概略図を Figure 5-13 に示す。高さ

45cm、横幅 68cmの実験装置を使用し、山留め壁として長さ 30cm、奥行 6cm厚さ
0.5mmのアルミ板を使用した。そのアルミ板はスライドブロック表面から 20cmの位
置に設置している。アルミ板からスライドブロックまでの区間を掘削面として表層か
ら順次アルミ棒積層体を除去することで掘削をモデル化した。地盤材料ならびに構造
物荷重の載荷方法は強制変位実験と同じものを用いている。掘削を模したアルミ棒積
層体の除去は 1.5cmを掘削単位として最終掘削深さ 18cmまで実験を遂行した。切梁は
２段設置しており、一段目は掘削深度 3cmの時点で深度 1.5cmに設置し、２段目は掘
削深さ 9cmの時点で深度 7.5cmに設置している。実験は強制変位実験に合わせ近接構
造物と山留め壁の離隔を変化させて行なった（Table 5-2参照）。 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

模型地盤 

Photo 5-2 ２次元掘削実験機 

Figure 5-13 ２次元掘削実験機概略図 

ロードセル 

載荷装置 

切梁 
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実験に用いた各材料定数 

アルミ棒 

アルミ板 

地盤材料

切梁 

山留め壁 

γ=20.4〔kN/m2〕 

EI=0.88〔N・m/cm〕 
EA=4.22×104〔kN/cm〕 
 upper：k1=3.64〔kN/m/cm〕 

ｌower：k2=3.04〔kN/m/cm〕 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
地表面沈下分布は沈下量をレーザー変位計で計測し、沈下量とアルミ板からの距離

を超音波変位計で計測することによって２次元的な分布を求めている。切梁軸力はス
ライドブロックに設置したロードセルにより計測を行なっている。また、山留め壁と
なるアルミ板の曲げ歪みを測定するために歪みゲージを使用し、その測点はアルミ板
の側面に 3cm間隔で計 10断面の計測を行なっている。各断面では表と裏の計 2枚、全
数で 20枚の歪みゲージにより各断面でアルミ板の曲げ歪みを算出し、アルミ板の断面
二次モーメントからアルミ板に作用する曲げモ－メント分布を求めている。山留め壁
の変形挙動は画像編集ソフトにて実験の際に撮影した写真から求めている。 
実験に使用した材料定数の一覧を Table 5-3 に示す。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Table 5-2 実験ケース 

Table 5-3 材料定数一覧 
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解析に用いた各材料定数

アルミ棒 

アルミ板 

地盤材料

切梁 

山留め
壁 

γ=20.4〔kN/m2〕 

EI=0.88〔N・m/cm〕 

EA=4.22×104〔kN/m/cm〕 
 upper：k=3.64〔kN/m/cm〕 

ｌower：k=3.04〔kN/m/cm〕 

５．７ 切梁を用いた掘削解析概要 
  
 解析に用いたメッシュ図の一部（CASE２：Lw＝4cm）を Figure 5-14 に示す。本解
析ではアルミ棒積層体の材料定数及び初期地盤の作成方法が 4章と同様であることか
ら同じ方法を用いている。尚、アルミ板で作成した山留め壁は beam要素、切梁は
spring要素としてモデル化している。さらに山留め壁と地盤の間のすべりを考慮する
ため、beam要素と solid 要素（地盤要素）の間に joint要素を設置した 3）。摩擦角は別
途行った実験により 6°としている。掘削のモデル化は掘削位置に対応した要素を、
地表面から順に 1段ずつ削除すること表現している。構造物荷重は強制変位解析同様
に剛性を高くしたソリッド要素の中心に荷重を与え、境界面にはジョイント要素（壁
面摩擦角δ=15°）を入れ、載荷板と地盤との境界面すべりを考慮した。解析で使用した
各材料定数を Table5-4 に示す。計算の途中で地盤内の要素に引張り領域(tension)が発
生した場合にはそれ以後の計算を打ち切ることとしているが、今回の計算では引張り
は生じていない。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

1cm@68=68cm

1cm@48=48cm 1cm@20=20cm

0.75c
m

@
40=30cm

0.75cm
@
20=1

5cm
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@
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Figure 5-15  解析メッシュ図（CASE2 の場合） 

Table.5-4 解析材料定数表 
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５．８ 切梁を用いた掘削実験及び解析結果 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  

(a)CASE1 (no footing) 

(b)CASE2 (Lw=4.0cm) 

(c)CASE3 (Lw=8.0cm) 

(d)CASE4 (Lw=12.0cm) 

Figure 5-15  地表面沈下形状 
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 Figure 5-15 は切梁掘削実験とその解析結果から地表面沈下形状を比較したものであ
る。ここでの結果は定性的には表現できているものの定量的には沈下量を過小評価し
ている。構造物を有する CASE２から CASE４までの共通した構造物の沈下挙動として、
掘削深度が浅い場合では掘削側に傾き、掘削の進行に従い地山側への傾斜に転じる点
が挙げられる。また、その沈下量は構造物と山留め壁の離隔が増加するにつれて小さ
くなっている。構造物がない場合は山留め壁の近傍の背面地山で沈下が見られるが、
構造物を有する場合には山留め壁近傍の背面地山での沈下は生じていない。 
 
 Figure 5-16 は切梁掘削実験と解析結果から山留め壁の変位を比較したものである。
ここで実験及び解析結果では、先の地表面沈下分布と同じく、山留め壁の挙動を定性
的には再現している。 
ｄ=30mmは測定後に切梁を設置しているため、自立山留めと同じ状態と言える。自

立山留めでは頭部変位が最大変位量を示すが、この時の山留め頭部変位量は最も離隔
の少ない CASE２から CASE３、CASE4 と減少するものの構造物荷重のないCASE1 ま
でには至っていない。そのため構造物荷重の影響を受けている。このときの離隔に対
する掘削深度の比は CASE4で Lw/ｄ=120mm/30mm=4となり十分な離隔が確保されて
いると判断できるが、離隔に対する構造物荷重の載荷幅では Lw/qw=120mm/80mm=1.5
となり、構造物の影響が無くなる離隔を確保できているとは判断できない。このこと
から構造物荷重と山留め壁との離隔よりも構造物荷重の載荷幅に対する離隔が重要と
いえる。 

 
 Figure 5-17 は山留め壁に作用するモーメントを実験と解析の比較を行ったものであ
る。実験に対して山留め変位を小さく計算しているためモーメントも実験結果と比較
して同様に大きさを過小評価している。一方、山留め変位形状は実験結果と解析結果
の分布が近似していたため、結果としてモーメント分布も定性的に表現できている。
したがって、山留め変位と同じく、構造物荷重と山留め壁の離隔が最も小さい CASE2
が最大値となり、離隔距離が大きくなるに応じてその分布も小さくなっている。 
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(ａ)CASE1（no footing） 

(ｂ)CASE２（Lw=4.0cm） 

(ｃ)CASE３（Lw=8.0cm） 

(ｄ)CASE４（Lw=12.0cm） 

Figure 5-16 山留め壁の変位 
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(ａ)CASE1（no footing） 

(ｂ)CASE２（Lw=4.0cm） 

(ｃ)CASE３（Lw=8.0cm） 

(ｄ)CASE４（Lw=12.0cm） 

Figure 5-17 山留め壁に作用するモーメント 
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 Figure 5-18 は切梁軸力の結果をまとめたものであり、横軸は掘削深度、縦軸は切梁
軸力となっている。切梁軸力は単位奥行き(cm)で換算している。この実験では切梁を
２段設置しており、その設置時期は上段切梁が掘削深度ｄ=30mmの時点で d=15mmの
位置に設置し、下段切梁は掘削深度ｄ=90mm の時点で d=75mm の位置に設置している。
何れの CASE も上段切梁設置後の掘削で軸力が増加し、下段切梁設置後の掘削により
下段切梁の軸力が増加する一方、上段切梁の軸力が緩やかな減少を示している。上段
と下段の切梁バネ定数は殆ど同じであるが、上段切梁と下段切梁ではその設置深度に
応じて軸力増加率に違いが生じている。また、各 CASE で同様の傾向を示しているが、
構造物荷重と山留め壁の離隔が小さくなるに従い、上段及び下段の両方で切梁軸力が
増加している。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 5-18 切梁軸力の比較 
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５．９ 構造物荷重と山留めの離隔に対する検討 
 
 ４章の強制変位実験では深度に関係なく最終的な土圧分布はほぼ一定となる結果を
示していたが、本章の構造物を有する強制変位実験での土圧分布は構造物荷重と山留
め壁との離隔距離よって変化が生じていた。また、切梁掘削実験の結果は構造物荷重
により山留め変位も増加した結果を示していた。ここで実験では測定が困難な地盤内
の諸量について、切梁掘削実験に対応した解析結果から抽出し、力学的メカニズムに
ついて議論を行う。 
 
 Figure 5-19 は地盤内のせん断ひずみ分布である。図中のコンター線はせん断ひずみ
0.05毎を表記している。この図から掘削深度 d=30mmでは構造物掘削側でせん断ひず
みが生じるものの、掘削深度 d=90mm以降は構造物地山側でせん断ひずみが生じ、そ
の後の掘削進行に伴い、掘削底面位置と構造物地山側を結ぶ形状のせん断層へと発達
する。先の強制変位実験とその傾向は同じであるが、強制変位実験では掘削の影響に
よるせん断ひずみと構造物によるせん断ひずみのレベルがほぼ同じ程度であったのに
対し、切梁掘削実験では構造物荷重によるせん断ひずみが卓越している。 

Figure 5-20 は地盤内の体積膨張率分布をまとめたものである。構造物と山留めの離
隔に応じて体積膨張のレベルの差が見られるが、CASE2～CASE4 では構造物直下から
掘削底面を結ぶ形で体積膨張が生じている。また、構造物と山留めの離隔に応じて、
掘削底面でも体積膨張が生じている。 
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(a)実験結果 
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CASE２(Lw=4.0cm） 

d=30mm 
CASE３(Lw=8.0cm） 
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d=30mm 
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CASE４(Lw=12.0cm） 

d=180mm 
CASE４(Lw=12.0cm） 

(b)解析結果 

Figure 5-19 せん断ひずみ分布 
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Case1 (Green Field） 
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Case1 (Green Field） 

d=180mm 
Case1 (Green Field） 

d=30mm 
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Case2 (Lw=4.0cm） 
 

d=30mm 
Case3 (Lw=8.0cm） 

d=90mm 
Case3 (Lw=8.0cm） 

d=180mm 
Case3 (Lw=8.0cm） 
 

d=30mm 
Case4 (Lw=12.0cm） 

d=90mm 
Case4 (Lw=12.0cm） 

d=180mm 
Case4 (Lw=12.0cm） 
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CASE1(no footing） 

d=180mm 
CASE1(no footing） 

d=30mm 
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Figure 5-20 体積膨張分布 
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Figure 5-21 体積圧縮分布 
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Figure 5-22 は体積圧縮領域の分布を示している。体積膨張領域をまとめた Figure 5-
21と併せて検討を行う。体積圧縮領域は体積膨張領域を囲むように形成され、その体
積膨張領域でせん断ひずみが生じている。構造物を有する CASE2～CASE4 では構造物
が体積膨張領域内に位置しているが、構造物荷重によりせん断ひずみが卓越した結果
といえる。また、山留め壁と構造物の離隔により、体積圧縮領域が地山側へと移動し
ている。 

Figure 5-24 は各 CASEの掘削深度毎の水平土圧をまとめたものであり、図中のコン
ター線は 0.5kPa毎の土圧増加を示している。Figure 5-19では構造物と山留めの離隔距
離の大きさに応じて切梁軸力が減少するが、構造物のない CASE1 と比較すると高い軸
力推移を示していた。CASE2～CASE4 の初期掘削時の水平土圧では構造物荷重の影響
は小さいが、掘削の進行に伴い非常に高い水平土圧が壁面に作用している様子がみえ
る。この高い水平土圧は構造物の直下から生じていることから構造物荷重によって強
調されている。つまり、構造物荷重は初期状態から山留めに作用している結果、切梁
軸力や山留め変位が増加するのではなく、掘削によって構造物荷重がより高い応力状
態でアーチを形成し、その結果切梁軸力が増加するものである。 
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d=30mm 
CASE1(no footing） 

ｄ＝90ｍｍ 
CASE1(no footing） 
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CASE３(Lw=8.0cm） 
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CASE３(Lw=8.0cm） 

d=30mm 
CASE４(L=12.0cm） 

d=90mm 
CASE４(Lw=12.0cm） 

d=180mm 
CASE４(Lw=12.0cm） 

Figure 5-24 水平土圧分布 
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５．１０ まとめ 
 
本章では４章で行った強制変位とさらに切梁を用いた掘削を実施し、近接構造物と

山留め壁の相互作用について検討を行っている。ここでは特に近接構造物と山留め壁
の離隔の影響について着目し、実験と数値解析から検討した。 
この章から得られた知見は次のようにまとめられる。 

 
(a) 近接構造物と山留めの離隔が小さくなると切梁軸力は増加する。一方、離隔を大

きくしても近接構造物のない場合と比較して大きな軸力の推移を示す。それは構
造物荷重が直接作用して軸力が増加するのではなく、山留めに作用するアーチ効
果が構造物荷重により顕著になりその結果地盤内の応力が大きくなる結果である。
つまり、アーチ効果の生じる高い応力のため、土圧が増加し、結果として切梁軸
力も増加している。 

(b) 近接構造物を有する場合、掘削の影響が構造物沈下に集中するため、近接構造物
のない場合と比較して、地表面沈下量は構造物位置では大きくなるが、構造物周
辺では小さくなる。また、掘削の影響が構造物と山留めの峡間に集中することか
ら離隔に関係なく構造物より地山側での地表面沈下はあまり生じない。 
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第６章 ２段山留めの特徴と通常の山留めとの比較 
 
 
 
 
 
 
６．１ 概説 
 
 近年、都市部の掘削工事で２段山留めが適用されている現場を多く見る。２段山留
めとは山留め壁の掘削面内に更に一段、レベル違いの山留めを有するものである。２
段山留めは構造物形状に応じて掘削量を削減できることや先行して床付け完了した工
区で躯体が構築できる等の優位性から適用されることが多い。しかしながら、２つの
山留めの離隔の影響や相互作用等の力学的問題について実測値を基にした確認があま
り行われていない。これは現場での測定が難しいことから実測値が非常に少ないこと
も要因として挙げられる。本章ではこの２段山留めのモデル実験と対応した数値解析
を行い、その力学的特性の説明を目的として議論を進める。 
 
６．２ ２段山留めモデル実験の概要 
 
ここでは２段山留めの離隔と根入れ長のパラメータに対して検討を行い、一般的な

１段山留めと比較することによって２段山留めの特異性について議論を進める。 
使用する実験機は 5章で使用したものと同一である。切梁掘削モデル実験機の写真

を Photo 6-1 に、概略図を Figure 6-1 に示す。山留め壁と離隔の関係及び各山留めの根
入れを考慮した検討パターン（Table 6-1参照）で議論を進める。掘削条件も５章と同
様とし掘削単位を 1.5cmとして順次掘削、崩壊するまで実験を遂行した。切梁も５章
と同じく２段とし、同じ位置（-1.5cm、-7.5cm）同じタイミングで設置している。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Photo 6-1  ２段山留め実験機 
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Figure 6-1 2次元 2段山留め掘削実験機略図 

Case 1-a         Case2-a          Case3-a        Case4-a 

Case 1-b         Case2-b         Case3-b        Case4-ｂ 
 

Table 6-1 検討パターン 
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６．３ 実験に対応した解析概要 
  
 解析に用いたメッシュ図の一部を Figure 6-2 に示す。アルミ棒積層体は 4章、５章
に合わせ、事前に自重圧密解析を行い、深さ方向に間隙比が分布する状態を初期状態
としている。５章の切梁掘削実験と同じくアルミ板で作成した山留め壁は beam要素、
切梁は spring要素としてモデル化している。さらに山留め壁と地盤の間のすべりを考
慮するため、beam要素と solid 要素（地盤要素）の間に joint要素を設置した。解析で
使用した各材料定数を Table  6-2に示す。尚、計算の途中で地盤内の要素に引張り領域
(tension)が発生した場合にはそれ以後の計算を打ち切ることとしている。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 6-2  解析メッシュ図（Case1-b） 

解析 に 用 いた 各材料定数  

アルミ 棒  

アルミ 板  

地盤材料   

切梁 
 

山留 め 壁  

γ = 20 . 4 〔 kN / m2〕  

  upper ： 

Table 6 - 2 材料定数一覧   

  

EA = 4 .22 × 10 4 〔 kN / cm 〕  

EI= 0 . 88 〔 N ・ m 2/ cm 〕   

lower ： 

1 = 3 . 64 〔 kN / m / cm 〕   k

k2 = 4 . 13 〔 kN / m   / cm 〕 

k3 = 4 . 55 〔 kN / m   / cm 〕 

long 

short
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６．４ ２段山留め実験と解析の結果 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 6-3  地表面沈下形状（実験） 

0100200300

0

2

4

6

8

10
Distance from retaining wall (mm)

Settlem
ent(m

m
)

 d=30mm
 d=60mm
 d=90mm
 d=120mm
 d=150mm
 d=180mm

Case1-b
2D Observed

0100200300

0

2

4

6

8

10
Distance from retaining wall (mm)

Settlem
ent(m

m
)

 d=30mm
 d=60mm
 d=90mm
 d=120mm
 d=150mm
 d=180mm

Case1-a
2D Observed

0100200300

0

2

4

6

8

10
Distance from retaining wall (mm)

Settlem
ent(m

m
)

 d=30mm
 d=60mm
 d=90mm
 d=120mm
 d=150mm
 d=180mm

Case2-a
2D Observed

0100200300

0

2

4

6

8

10
Distance from retaining wall (mm)

Settlem
ent(m

m
)

 d=30mm
 d=60mm
 d=90mm
 d=120mm
 d=150mm
 d=180mm

Case2-b
2D Observed

0100200300

0

2

4

6

8

10
Distance from retaining wall (mm)

Settlem
ent(m

m
)

 d=30mm
 d=60mm
 d=90mm
 d=120mm
 d=150mm
 d=180mm

Case3-a
2D Observed

0100200300

0

2

4

6

8

10
Distance from retaining wall (mm)

Settlem
ent(m

m
)

 d=30mm
 d=60mm
 d=90mm
 d=120mm
 d=150mm
 d=180mm

Case3-b
2D Observed

0100200300

0

2

4

6

8

10
Distance from retaining wall (mm)

Settlem
ent(m

m
)

 d=30mm
 d=60mm
 d=90mm
 d=120mm
 d=150mm
 d=180mm

Case4-a
2D Observed

0100200300

0

2

4

6

8

10
Distance from retaining wall (mm)

Settlem
ent(m

m
)

 d=30mm
 d=60mm
 d=90mm
 d=120mm
 d=150mm
 d=180mm

Case4-b
2D Observed



 95 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Figure 6-4  地表面沈下形状（解析） 
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Figure 6-5  山留め壁の変位（実験） 
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Figure 6-6  山留め壁の変位（実験） 
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Figure 6-7  山留め壁の変位（解析） 
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Figure 6-8  山留め壁の変位（解析） 
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Figure 6-9  切梁軸力の推移 
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Figure 6-10  変位分布図（離隔：50ｍｍ） 
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Figure 6-11  変位分布図（離隔：100ｍｍ） 
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Figure 6-3 は実験結果の地表面沈下形状をまとめたものである。各 Case での a（こ
こでの aは Case1-aの a に相当し、以下 bも同様とする）は離隔が 50ｍｍ、bは離隔が
100ｍｍとなっているが、明らかに沈下量は離隔の影響を受けており、離隔が小さくな
ると地表面沈下量が増す。また、各 Case は根入れ量に変化を与えたものであるが、大
きな変化は見られず、根入れによる地表面沈下量への影響は殆どない。Figure 6-4 は
Figure 6-3 に対応した解析結果をまとめたものであるが、各 CASE での山留め壁付近の
沈下形状は実測値と異なる。山留め壁と地盤のすべりを考慮して joint要素を使用して
いるが、要素長 7.5mm に対してすべり量が卓越しているためと考えられる。そのため、
壁付近の変位が抑制される結果となり、壁より地山側で最大沈下量が発生している。
Figure 6-12 は各 Caseの結果から d=180mmでの値をまとめたものである。この図から
解析結果は定量的には実験値を表現出来ていないが、根入れの影響は殆ど無く、離隔
の影響が大きい結果を示しており、各 Case間の影響を表現している。 
 Figure 6-5、Figure 6-6 は外側と内側の山留め壁の変位をまとめたものである。ここ
での結果からも離隔の影響が大きいといえる。離隔が小さくなると山留め壁の変位が
増える傾向を示している。一方、外壁と内壁の根入れ長が壁変位に与える影響は見ら
れない。実験は更に崩壊寸前まで実施しており、終局的な耐力としては内壁の根入れ
長の影響が高いことを付け加える。Figure 6-7 、Figure 6-8 は実験に対応した解析の結
果をまとめたものであるが、地表面沈下の結果と同様に定量的ではないが、定性的に
はよく表現している。Figure 6-13 は各 Case の結果から d=180mmの結果をまとめたも
のであるが、実験で得られた傾向とよい対応を示している。 
 Figure 6-9は掘削に伴う切梁軸力の変化をまとめたものである。実験と解析の結果は
非常に良い対応を示している。ここでの結果も離隔の影響が最も大きくなっているが、
離隔が大きくなると下段の切梁軸力の変化が全体的に小さくなっている。一方、通常
の山留めでは下段の切梁架設後に上段の切梁軸力は一定となるが、離隔 100mmでも上
段の切梁軸力が掘削に伴い増加している。通常の山留めと異なる軸力の変化を示して
いる。 
 Figure 6-10、6-11は 30mm掘削する毎に撮影した地盤側面の写真を重ね合わせたも
のであり、色が濃くなっている部分は変位が生じた領域を意味している。比較してい
る解析結果は地盤内の変位分布である。色の濃さは変位の大きさを示している。明確
になっている写真と判り難い写真があるものの、解析結果は実際の地盤内で変位が生
じた領域をよく表現している。ここでの変化も離隔の影響しか確認できない。 
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Figure 6-12  地表面沈下（d-180mm） 

Figure 6-13  壁変位（d-180mm） 
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Figure 6-14  せん断ひずみ分布（d-180mm） 
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Figure 6-14 は地盤内に生じたせん断ひずみ分布をまとめたものである。実験結果は
アルミ棒積層体の側面を実験時に連続撮影し、PIVにて画像処理したものである。
Figure 6-15 は解析結果であるが、実験結果と良い対応を示している。せん断ひずみに
よる比較も離隔の影響しかみられない。 
実験と解析の結果から地表面沈下、山留め変位、切梁軸力、地盤内変位、せん断ひ

ずみ分布と比較を行ったが、すべてにおいて離隔の影響が大きい。したがって、２段
山留めの設計を行う際は離隔の影響に最も留意する必要があると言える。次の項では
離隔の影響に着目し、２段山留めの特徴について議論を進める。 
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６．５ ２段山留めのメカニズム 
 
 実験及び解析結果から地表面沈下、壁変位及び切梁軸力は根入れの影響は殆どなく、
離隔の影響が大きいといえる。一方、根入れ部で変位が生じているにも関わらず根入
れの影響が生じていない。現行の設計手法では山留め下端に変位が生じる場合、根入
れ長を増すと下端の変位は減少するため、矛盾が生じている。これまでの検討結果か
ら解析結果は実験結果を定性的に表現していたことから、ここではさらに地盤内の諸
量について離隔 50mmの Case1-a と離隔 100mmの Case1-ｂを比較することによって離
隔の影響について検討を行い、２段山留めのメカニズムについて議論を進めることと
する。 
次に実験では測定できなかった土圧について離隔の影響を解析結果から抽出し、掘

削に伴う土圧変化を Figure 6-16 に示す。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Figure 6-16 の左が外壁、右側が内壁となっており、内壁の設置深度は頭部 d=60mm
となっている。ここでの結果から離隔による土圧への影響は外壁と内壁の両方が受け
るのではなく、外壁のみといえる。外壁は掘削深度 d=60mmまで一般的な主働土圧と

Figure 6-16  山留めに作用する土圧変化 
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受働土圧の関係であるもの、内壁での掘削となる d=90mm以降は外壁根入れ分の主働
側土圧及び受働側土圧が供に減少し始める。主働側土圧と受働側土圧の差分である抗
土圧はほぼ変化しないが、根入れ部が掘削側へ変位するため、切梁軸力が増加し、結
果として切梁背面地山での土圧が増加している。離隔によって、根入れ部分全体の土
圧がほぼ一定値まで減少する Case1-a（離隔 50ｍｍ）と根入れ部全体が同じ減少を示
す Case1-b（離隔 100ｍｍ）と傾向に違いが見られる。一方、内壁での土圧変化は通常
の山留めと同様であり、掘削に伴い主働側の土圧が低下して、受働側の土圧が増加し
ている。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Case1-a d=180mm           Case１-b d=180mm 

Case1-a d=120mm           Case１-b d=120mm 

Figure 6-17 地盤内の水平土圧分布 

0kPa            7.0kPa 

Case1-a d=60mm            Case１-b d=60mm 
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 Figure 6-17 は地盤内の水平土圧分布をまとめたものである。Figure 6-16 では水平土
圧の分布に対して掘削深度 d=120mmまで離隔の影響が小さかったことから掘削深度
d=60mm、120mm、180mmで比較を行っている。図中のコンター線は土圧増分 0.5kPa
毎に表記している。掘削深度 d=120mmまでは離隔の違いが見られないが、掘削深度
d=180mmでは離隔による違いが外壁と内壁の峡間で生じている。離隔の狭い case1-a
では内壁に作用する明確なアーチが生じていない。ここで d=120mmと d-180mmにつ
いて体積膨張領域の分布を Figure 6-18 に体積圧縮領域の分布を Figure 6-19 にまとめ
る。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

case1-a 
d=120mm 

case1-a 
d=180mm 

case1-b 
d=120mm 

case1-b 
d=180mm 

Figure 6-19 地盤内の体積圧縮領域 

0              0.5％ 

case1-a 
d=120mm 

case1-a 
d=180mm 

case1-b 
d=120mm 

case1-b 
d=180mm 

Figure 6-18 地盤内の体積膨張領域 

0              2％ 
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Figure 6-18 では外壁と内壁の峡間で体積膨張の範囲に違いが生じている。離隔の狭
い case1-a ではその峡間がほぼ全域で膨張しているのに対して離隔の広い case1-bでは
外壁の受働側まで膨張していない。先の 4章では体積膨張している領域がせん断ひず
み領域と一致し、そのせん断ひずみ領域で土圧が変化していることを示したが、外壁
と内壁の峡間も同様に体積膨張領域の違いで土圧分布に差が生じている。一方、体積
圧縮領域（Figure 6-19）では離隔による明確な違いは見られないが、外壁の頭部と内
壁の掘削底面を結ぶように分布し、外壁の根入れ部はその分布の内側に位置した関係
となっている。このときの状態を Figure 6-20 に示す。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Figure 6-20 の関係から外壁と内壁で生じるアーチ効果より根入れ部は土圧に対して
抵抗しない。つまり周辺の地盤と一体になって変位するため根入れ長の違いが生じな
いことになる。Figure 6-16 で根入れ部分の主働側と受働側の土圧分布が対象的に分布
しているのは周辺地盤と一体になって掘削側へ移動しているためで、実験及び解析結
果で壁変位が根入れ長に関らず変位分布が同じであった事が説明できる。 
 掘削深度 d=120mmでは Figure 6-21で示すように外壁での掘削深度と内壁での掘削
深度が同じであり、Figure 6-22 でも上下段の切梁軸力が同値となっている事から均衡
がとれた状態を示している。この状態から掘削深度が進行すると離隔の影響が生じ、
離隔が大きい Case1-bでは Figure 6-20 右図の関係となり、内壁での掘削に伴って壁が
変位しアーチが生じる。一方、離隔が小さい Case1-a では Figure 6-20左図の状態とな
り、明確なアーチが生じないことから下段切梁の軸力は大きく増加する。また、内壁
の変位に従って外壁も変位し、上段切梁の軸力も増加する。このときの上下段切梁の
軸力関係は Figure 6-22 のように整理される。 

離隔の小さい場合            離隔の大きい場合 

Figure 6-20 離隔の違いによる影響 

Upper Strut 

Lower Strut 

Arching Effect 

Wide  

Small Displacement 
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Lower Strut 

Arching Effect 

Narrow  

Large Displacement 
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 次に内壁でアーチ効果が生じる離隔条件についての検討を行う。Figure 6-22 の軸力
変化から、離隔の小さい case1-a では掘削深度 d=210mmで急激な軸力増加が生じてい
る。このときの地盤内の状態を Figure 6-23 で示す。掘削深度 d=210mmでは地盤内で
内壁の掘削床から地表面を結ぶせん断ひずみがより明確に発達している。結果として
全体の変位が進行するため急激な軸力増加を招いている。 

Upper Strut 

Lower Strut 

Arching Effect 

Figure 6-21 掘削深度ｄ＝120ｍｍでの状態 
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Figure 6-22 離隔による切梁軸力の変化 
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 これまでの検討結果から、離隔の小さい場合について掘削深度と２段山留めの状態
が Table 6-3のようにまとめられる。また、表中の上下段のアーチ状態の定義について
は Figure 6-24で説明している。 
 
      

case1-a 
 

case1-a 
 

case1-b 
 

case1-b 
 

Figure 6-23 掘削深度 210mmでの状態 
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掘削深度               ２段山留めの状態 
 

掘削が浅い場合               間接的アーチ 

掘削がやや深い場合            下段アーチの衰退 

掘削が深い場合              すべり面の発達 

Table 6-3 離隔と２段山留めの状態 

(a)間接的アーチ           (b)下段アーチの衰退 

Arching Effect 

Upper strut 

Lower strut 

Arching Effect 

Upper strut 

Lower strut 

Arching Effect 

Upper strut 

Lower strut 

(c)すべり面の発達 

Figure 6-24 上下段のアーチ状態の定義 

Shear band 
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６．６ 通常の山留めと２段山留めの比較 
 
 これまで２段山留めについて議論を進めてきたが、通常の山留めとの比較を行い、
その特徴を整理した上で２段山留めを設計する際の考慮すべき要点をまとめる。実験
結果に対して解析結果は定性的な確認が行われているためここでの議論は解析結果を
元に議論することとする。 
 通常の山留めは第５章の掘削実験 CASE1 を条件とするが、その関係を Table 6-6-1に
整理する。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
初めに地表面沈下についての比較を行う。Figure 6-25 は通常の一段山留めと２段山

留めの比較を行ったものである。ここでの結果からは特異な点は見られない。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Table 6-4 比較条件 
 

通常の山留め       ２段山留め 

Figure 6-25 地表面沈下の比較 
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 次に Figure 6-26 で切梁軸力の比較を行った。通常の山留め壁では上段切梁の軸力推
移として２段切梁設置までは掘削の進行に対してリニアに増加するものの、２段切梁
設置後は軸力増加を示さない。それに対して２段山留めでは前節で議論したように常
に増加傾向を示している。また、下段切梁の軸力は通常の山留めの場合、１段切梁と
同じく掘削の進行に対してリニアに増加するが、増分は１段目と比較して大きい。一
方、２段山留めの軸力は通常の山留めと比較して半分程度の増分に過ぎない。 
 
 山留めに作用する土圧については Figure 6-13の関係から、内壁に作用する土圧は切
梁軸力を別途考慮することで一般的な山留めと同じ設計手法が適用できる。その一方、
外壁は内壁での掘削進行に伴い、外壁の掘削床以深の主働側、受働側の両方の土圧が
同様に減少し、上段切梁の背面土圧が増加している。現行の設計概念では適切に評価
できない現象であるため、別途設計モデルの考案が必要となる。また、内壁の掘削に
伴い外壁の根入れ部が掘削側に変位するのに対し外壁の掘削床以深の主働側、受働側
の両方の土圧が同様に減少することから、周辺地盤と一体になり変位しているといえ
る。ここで根入れ長さに関して必要長が疑問となるが、前節のTable 6-3及び Figure 
6-16 を考慮して下段切梁設置深度までは根入れを確保する必要がある。 
 
 

Figure 6-26 切梁軸力の比較 
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６．７ まとめ 
 
 本章では２段山留め壁の切梁掘削実験および数値解析から離隔と根入れ長に変化を
与えた検討を行った。また、数値解析の結果から外壁と内壁の峡間部の応力状態が得
られ、その結果から力学的メカニズムの整理を行った。 
この章から得られた知見は次のようにまとめられる。 

 
(a) 内壁は通常の山留めに近い主働土圧と受働土圧が作用している。一方、外壁は根入

れ部主働側と受働側の土圧分布が掘削に伴い小さくなる挙動を示す。内壁の変位に
より外壁の根入れ部全体が緩み、周辺地盤と一体になって変位するため外壁の根入
れ部の主働側と受働側が同様の減少傾向を示す。また、根入れ部分が土圧に抵抗し
ていないことから根入れ長の違いにより変位に差が生じない。 

(b) ２段山留めは内壁のアーチを外壁のアーチが支持する関係が形成されていることか
ら外壁に設置した切梁の軸力は内壁に設置した切梁の軸力増加の影響を受ける。一
方、内壁と外壁の離隔が狭い場合は内壁のアーチが衰退し内壁の土圧を下段切梁だ
けで支持する状態となることから離隔が大きい場合と比較して下段切梁の軸力が大
きくなる。 

(c) 通常の山留め掘削では下段の切梁設置後、掘削が進行しても上段切梁の軸力は増加
しないが、２段山留めでは掘削に伴い上段切梁は下段切梁と共に軸力増加を示す。
その結果、上段切梁の軸力は通常の山留めと比較して大きい軸力となるが、逆に下
段切梁は通常の山留めより軸力が低くなる。 
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第７章 結論 
 
 
 
 
 
 
 
 本研究では山留め挙動と周辺構造物の影響についてモデル実験と弾塑性有限要素解
析の双方から検証を行った。まず、山留めに作用する土圧および地盤の変形と壁変位
の２次元と３次元について比較を検討した。その後に、近接構造物と山留めとの相互
作用と２段山留めにおける内壁と外壁の相互作用についてそれぞれ検討を行った。 
 各章で得られた結果を以下にまとめる。 
 
 第１章では本研究のまえがきとして、山留め掘削の発展と現状の把握、これからの
設計における山留めと近接構造物の関係や相互作用を考慮した設計手法の重要性を述
べた。 
 
 第２章では現行の山留め設計手法と近接構造物の考慮手法のまとめを行った。初め
に山留め単体の設計手法の歴史的進化をまとめ、各設計モデルの特徴を示している。
現行の設計において軸となっている土圧の重要性を述べ、土圧の設定を見誤ると適切
な設計が出来ないことを示している。また、適切な周辺への影響評価の重要性と、一
般的な評価手法が相互作用を考慮していない点について指摘としている。 
 
 第３章では有限要素解析で使用する構成式 subloading tij modelの背景と基本概念を
説明している。ここでの説明は地盤材料の次の特徴を考慮した構成式であることを示
し、第４章以降での地盤内の応力状態から力学的メカニズムの説明を行うための前提
を目的としている。 
 
第４章では山留め壁の変位を模した強制変位実験と数値解析により山留め壁に作用

する土圧特性について検討した。掘削による代表的な山留め挙動のモデルとして変位
プロセスと変位モードおよび３次元効果を挙げ、これらの挙動について土圧特性の検
討を行った。 
この章から得られた知見は以下のようにまとめられる。 
 
(a) 掘削による地表面沈下は地表面付近の壁変位の影響を最も受け、変位位置が深くな

るとその影響は小さくなる。また、地表面沈下は変位プロセスと変位モードの両方
の影響を受ける。つまり最終的な変位分布が同じであっても同時に変位を与えるよ
り上から順に変位を与えた方が局所的に大きく沈下する。さらに高さに対して狭い
壁では３次元効果によって地表面沈下の影響範囲がより局所的に、より大きくなる。
このような違いは壁変位のプロセスと３次元効果によるものであり、弾性解析では
表現できない。 

(b) 掘削により壁面に作用する土圧は変位モードに関係なく、変位プロセスに依存して
いる。例えば、自立掘削となる壁変位よって生じる土圧分布は壁の変位量に関係な
く同じであり、その分布形状は Rankine 等の深さ方向に三角形分布したものとは異
なった分布を示す。壁変位によってアーチ効果が生じ、変位部では土圧は減少し、
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変位境界部では逆に土圧が増加する。その土圧変化は僅かな壁変位によって生じる
が、その後変位を進行させても殆ど変化しない。また、３次元下ではアーチ効果が
鉛直方向だけでなく、水平方向にも作用するため、３次元と２次元を比較すると土
圧分布は似ているものの、３次元での壁面土圧の大きさは２次元より小さくなる。 

 
 第５章では４章で行った強制変位とさらに切梁を用いた掘削を実施し、近接構造物
と山留め壁の相互作用について検討を行っている。ここでは特に近接構造物と山留め
壁の離隔の影響について着目し、実験と数値解析から検討した。 
この章から得られた知見は次のようにまとめられる。 

 
(a) 近接構造物と山留めの離隔が小さくなると切梁軸力は増加する。一方、離隔を大

きくしても近接構造物のない場合と比較して大きな軸力の推移を示す。それは構
造物荷重が直接作用して軸力が増加するのではなく、山留めに作用するアーチ効
果が構造物荷重により顕著になりその結果地盤内の応力が大きくなる結果である。
つまり、アーチ効果の生じる高い応力のため、土圧が増加し、結果として切梁軸
力も増加している。 

(b) 近接構造物を有する場合、掘削の影響が構造物沈下に集中するため、近接構造物
のない場合と比較して、地表面沈下量は構造物位置では大きくなるが、構造物周
辺では小さくなる。また、掘削の影響が構造物と山留めの峡間に集中することか
ら離隔に関係なく構造物より地山側での地表面沈下はあまり生じない。 

 
 第６章では２段山留め壁の切梁掘削実験および数値解析から離隔と根入れ長に変化
を与えた検討を行った。また、数値解析の結果から外壁と内壁の峡間部の応力状態が
得られ、その結果から力学的メカニズムの整理を行った。 
この章から得られた知見は次のようにまとめられる。 

 
(a) 内壁は通常の山留めに近い主働土圧と受働土圧が作用している。一方、外壁は根入

れ部主働側と受働側の土圧分布が掘削に伴い小さくなる挙動を示す。内壁の変位に
より外壁の根入れ部全体が緩み、周辺地盤と一体になって変位するため外壁の根入
れ部の主働側と受働側が同様の減少傾向を示す。また、根入れ部分が土圧に抵抗し
ていないことから根入れ長の違いにより変位に差が生じない。 

(b) ２段山留めは内壁のアーチを外壁のアーチが支持する関係が形成されていることか
ら外壁に設置した切梁の軸力は内壁に設置した切梁の軸力増加の影響を受ける。一
方、内壁と外壁の離隔が狭い場合は内壁のアーチが衰退し内壁の土圧を下段切梁だ
けで支持する状態となることから離隔が大きい場合と比較して下段切梁の軸力が大
きくなる。 

(c) 通常の山留め掘削では下段の切梁設置後、掘削が進行しても上段切梁の軸力は増加
しないが、２段山留めでは掘削に伴い上段切梁は下段切梁と共に軸力増加を示す。
その結果、上段切梁の軸力は通常の山留めと比較して大きい軸力となるが、逆に下
段切梁は通常の山留めより軸力が低くなる。 

 
以上、本研究を通じて山留めに近接する構造物や山留め（２段山留め）への影響を

検討する際には地盤と構造物の相互作用として考えることが大切であることを示した。
簡便な評価式を作成することも重要であるが、梁・ばねモデル等が既に手計算ででき
ない状態であることを踏まえると、適切な評価を可能にする数値解析を用いて検討し
た方がむしろ合理的といえる。その数値解析で用いる構成式は要素レベルで土の挙動
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を表現できる必要があり、山留め掘削の代表的な問題に対して subloading tij modelは十
分適用できることを示した。 

 
今後に残された課題のいくつかを示すと、 
(a) 設計の軸となる土圧特性について検討を行い、subloading tij modelを構成式として

用いた有限要素解析の有効性が確認できたが、実際の地盤（砂、粘土、中間土等）
で実際の事例検証を既報 25)で一部行ったものの十分ではない。更なる検証を行う
必要がある。 

(b) 全体を通じて数値解析の結果は荷重に関して定量的に再現できていたが、変位に関
しては実験値より小さい変位を示す傾向であった。厳密な相互作用を検討する際に
は定量的な再現性も必要とされるため、より定量的に再現できる構成式への発展が
望まれる。 

(c) 本研究は山留めと近接した構造物の相互作用の重要性を検討する目的であったが、
埋設された構造物への検討まで至っていない。埋設された構造物への配慮も山留め
設計で要求される項目であるため、埋設構造物に対する検証も必要である。 
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Appendix １ 有限要素法の定式化 

 

 本節では、有限要素解析の定式化を行うために力のつりあい式の弱形式である仮想仕

事式を導く。次に仮想仕事式と構成式、変位の内挿を用いて水とのカップリングをも考

慮した有限要素法における剛性マトリックスを導く。 

 

・有限要素 

 有限要素解析において有限要素マトリックスの計算は非常に重要な位置を占める。し

たがって、本解析では Figure A1-1 に示すようなアイソパラメトリックの四角形要素
1)

を用いる。節点は 4 節点とし、ガウス積分点は図に示すような 4点(r=±0.57735,s=±0.57735)

とする。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure A1-1 アイソパラメトリック要素 

 

(1) 仮想仕事の原理 

物体がつりあいの状態にあるとき、物体内部では力のつりあい式とひずみの適合条件

式が成り立っている。 

                       (A1-1) 

ε ij i j j iu u= − +
1
2

( ), ,                   (A1-2) 

ただし、応力とひずみは圧縮側を正にとり、bj は単位体積あたりの物体力であり座標軸

の正方向を正とする(Figure A1-1 参照)。応力境界 ST 上では応力場σij は次の関係式を満

たす。 

   (A1-3) 

ここに、ni は表面 ST上の外向き単位放線ベクトルの方向余弦、T j は表面力であり座標軸

の正方向を正とする。 

ここで、変位境界 SD 上で 0 となる仮想変位(重み関数)をδuj(Galerkin 法では重み関数と

して変位の近似関数と同じものを用いる)とする。式(A1-1)の両辺のベクトル量と仮想変

位速度ベクトルδu j との内積をとり領域 V において体積積分(重み付き残差法)をすると、 

( ),σ δij i j jV
b u dV− =∫ 0             (A1-4) 
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また、 

σ δ σ δ σ δij i j ij j j ij j iu u u, , ,( )= −            (A1-5) 

が成り立つので式(A1-4)をガウスの発散定理を用いて書き改めると、 

n u dS u dV b u dVi ij jS ij j iV j jV
σ δ σ δ δ∫ ∫ ∫− − =, 0          (A1-6) 

左辺第 1 項は、S=ST+SD(δuj=0 on SD)と考え、第 2 項は式(A1-2)応力テンソルの対象性

より、 
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          (A1-7) 

が成り立つので式(A1-6)は、 

σ δε δ δij ijV j jS j jV
dV T u dS b u dV

T
∫ ∫ ∫= +           (A1-8) 

となる。b→γと置き換えて、式(A1-8)をベクトル表示すると、 

δε σ δ δ γT

V

T T

VS
dV u tdS u dV

T
∫ ∫∫= +            (A1-9) 

となる。以上の誘導過程からわかる通り、仮想仕事式はつりあい式を満足する応力と変

位境界条件を満足する変位場とそれから導かれるひずみのあらゆる組み合わせについて

成立し、その応力とひずみは構成則で関係づけられている必要はない。 
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Figure A1-2 対象とする領域 V と境界条件 



(2) 剛性マトリックス  

 次に、z 軸方向の変位を拘束する平面ひずみ条件下について有限要素法における剛性

マトリックス
2)
を導く。 

 

(a) 有効応力の原理 

ｚ軸方向の変位を拘束する平面ひずみ条件下では x-y 面内の全応力増分{dσ}は x-y

面内の有効応力増分{dσ×}と間隙水圧増分{due}の和で表される。 

{ } { } { }d d dueσ σ= +'              (A1-10) 

ここに、 
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(b) 土の構成式  
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           (A1-12) 

式(A1-12)のマトリックス[D]が応力～ひずみマトリックスであり、弾塑性解析であれ

ば弾塑性構成モデルから導かれる平面ひずみ条件下の応力～ひずみマトリックスを適用

する。 

 

(c) 要素内変位増分 

有限要素法では要素内の変位増分{du}は変位関数のマトリックス[N]を決めることに

より節点変位増分{da}を用いて次式で表せる。 

{ } [ ]{ }du N da=        (A1-13) 

[N]は、節点変位増分{da}から要素内変位増分{du}への変換マトリックスである。 

ここに、 
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また、ひずみ増分は、 
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したがって、 

{ } [ ]{ }d B daε = −        (A1-16) 

ここで、[B]は[N]を微分して導かれる節点変位増分{da}から要素内ひずみ増分{dε}への変

換マトリックスである。 

 

(d) 仮想仕事の原理 

節点における仮想仕事を{δa}とすると式(A1-13),(A1-16)より、 

{ } [ ]{ }δ δu N a=        (A1-17) 

{ } [ ]{ }δε δ= − B a        (A1-18) 

式(A-4-9)に式(A1-17),(A1-18)を代入し 
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とおくと、 
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節点変位増分は考えている要素に独立なので最終的に次式が成り立つ。 
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ここで{dF}は節点力増分を表し、[K]は要素の剛性マトリックスを表している。また

ue は圧縮を正としている。要素の体積ひずみ増分は、節点変位増分{da}を使って次式で

与えられる。 
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要素の体積変化量 dV は、 
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したがって、間隙水圧を考慮した要素の剛性方程式
3)
は次式で与えられる。 

[ ] [ ]
[ ]

dF
dV

K L

L
da
duT

e









 =

−

















0

     (A1-24) 

各荷重ステップで式(A-4-24)で与えられる各要素の剛性マトリックスを重ね合わせ直

接剛性法により解くことにより、節点変位増分{da}および要素内過剰間隙水圧{due}を算

定することができる。 



また、[B],[D]を用いることによりそのステップの{dε}, {dσ×}を求めることができる。

この計算を順次繰り返すことによって弾塑性構成式を用いた有限要素解析が可能となる。

式(A-4-24)を解くにあたり非排水時には、 

dV = 0         (A1-25) 

間隙水圧の消散を考慮する場合には、 
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で dV を与える。 

 

 



Appendix 2  beam 要素による有限要素解析 
 

Figure A2-1 に示すように節点 i, j からなる beam 要素の軸方向を x 軸、垂直方向を y

軸とする局所座標系を考える。ここで、beam 要素の長さを l、節点 i, j の軸方向変位(ui, uj)、

たわみ(v i, v j)、たわみ角(θi, θj)とする。 

 

(1) 変位関数 

まず、要素内変位関数を求める。軸方向変位関数 u は 2 つのパラメーターによって表

されるので次式のような 1 次式を仮定する。 

u ax b= +            (A2-1) 

u=ui (x=0), u=uj  (x=1)を上式に代入して a, b を求めて式(A-5-1)に代入すると、 

u
x
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u
x
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+1               (A2-2) 

垂直方向変位関数 v は 4 つのパラメーターによって表されるので次式のような 3 次式

を仮定する。 

v ax bx cx d= + + +3 2                 (A2-3) 

v=v i (x=0)、v=v j (x=1)、dv/dx=θi (x=0)、dv/dx=θj (x=1)を代入して整理すると、 
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式(A-5-4)を x で微分すれば次式となる。 
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したがって、式(A2-2),(A2-4),(A2-5)をまとめてマトリックス表示すると要素内変位ベク

トル{f}は次式で表せる。 
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ここで、 

[ ]{ } ,δ θ θ ξe
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(2) ひずみ変位マトリックス  

式(A2-2)において、x に関して 1 階の偏微分をとれば、左辺は軸ひずみ xux ∂∂= /ε と

なり、式(A2-5)において、x に関して 1 階、2 階の微分をとれば、左辺はそれぞれ、 22 / xv ∂∂ , 
33 / xv ∂∂ となる。これらをまとめると、以下の要素内ひずみベクトル e}{ε が求められる。  
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(3) 断面力・ひずみマトリックス  

式(A2-8)より要素の任意の断面におけるひずみが求まるので、Figure A2-2 に示す要素

内任意断面での断面力は次式で与えられる。 
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ここで、M は曲げモーメント、N は軸力、S はせん断力を示す。 

 

(4) 剛性マトリックス  

局所座標系での beam 要素の剛性マトリックスは任意の節点変位に対して、仮想仕事

法を用いることにより、式(A2-6),(A2-8),(A2-10),(A2-11)を考慮すれば次式となる。 
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(5) 全体座標系での剛性マトリックス 

Figure A2-3 より、局所座標と全体座標を結ぶ座標変換マトリックスは次式のように表

される。 
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したがって、式(A2-12)で表した局所座標での剛性マトリックス[kB]から、全体座標系で

の剛性マトリックス[KB]は次式で表される。 

[ ] [ ] [ ][ ]K T k TB B
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Figure A2-3 局所座標系(X, Y)と全体座標系



Appendix 3  Joint 要素による有限要素解析 
 

不連続面を考慮した有限要素解析を行うため Goodman
5)
らにより提案されている joint

要素による不連続面の解析法について述べる。次に、joint 要素に実際の境界面の力学特

性（摩擦特性）を導入する方法
6 )
について述べる。 

 

(1)  joint 要素による不連続面の解析法  

 Figure A3-1 の要素 A と要素 B との境界面が不連続になるとき、Figure A3-2 に示すよ

うな joint 要素を導入する。この joint 要素の初期状態は、節点 1 と 4、2 と 3 の節点座標

は等しく、その長さは L、幅は 0 である。そして要素の中心に原点をとり joint の長さ方

向を x 軸、垂直方向を y 軸とする局所座標を考える。joint 要素内部に貯えられるエネル

ギーφは、joint の単位長さあたりに作用する力が変形に対してなした仕事量の要素全体

にわたる総和に等しいので次式で与えられる。 

     

 

(A3-1) 

 

ここに、{w}は joint 要素の相対変位ベクトルであり次式で表す。 

           

(A3-2) 

なお、s は joint 要素のせん断方向成分を表し、n は垂直方向成分を表している。また、

{p}は joint の作用応力ベクトルである。 

 

                  (A3-3) 

joint 要素の応力～変位マトリックスを[DJ]とすると次式が成り立つ。 

(A3-4) 
 
式(A-6-1)から式(A-6-4)は次式のように与えられる。 

 
                                                        (A3-5) 

 

次に joint 要素内の変位が節点変位の線形内挿関係式で表せるとすると、相対変位ベク

トル{w}は節点変位の関数として次式で与えられる。 
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また{u}は節点変位ベクトルであり、その成分 ui, v j はそれぞれ節点 i の x 方向および y

方向の節点変位を表している。式(A3-1)に式(A3-4),(A3-6)を代入すると次式を得る。 

     

(A3-7) 

いま{R}を節点力ベクトルとすれば、joint 要素の外力ポテンシャルは 

{ } { }V u RT= −                              (A3-8) 

となる。したがって、全ポテンシャルエネルギーχは次式で与えられる。 

{ } { }χ φ= − u RT
       (A3-9) 

ポテンシャルエネルギー最小の原理より 
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ここに[kJ]は joint 要素の剛性マトリックスを表しており、整理すると次式で与えられる。 
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また、式 (A3-12)で表した局部座標系の剛性マトリックスを全体座標系の剛性マトリッ

クス[KJ]に変換すると次式で表せる。 

[ ] [ ] [ ][ ]K T k TJ J
T

J J=       (A3-13) 

ここでθを局部座標系と全体座標系のなす角とすると、[TJ]は次式で与えられる。 
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 (2) 境界面の摩擦特性を考慮した joint 要素 

基礎底面と地表面、山留めと地盤との変形挙動は、それらの境界面のせん断・垂直応

力比(ps/pn)が両者の間の最大摩擦係数 tan δに達するまでは一体として変形するが、ps/pn  

が tanδに達した後は ps/pn=tan δを維持しつつこれらの境界面ではズレ（塑性せん断変形）

が生じると考えられる。 

 

ここでは、境界面の joint 要素にこれらの摩擦特性を具体的に導入した応力～変位マト

リックス[DJ]を境界面にズレが生じない場合（ps/pn＜tan δ）とズレが生じた場合（ps/pn

≧tan δ）とに分けて誘導する。 

 

Solid element  A 

Solid element  B 
Joint element 

Figure A3-1 要素 A と要素 B の間の不連続面 
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Figure A3-2 joint 要素の説明図 

 



(A.)  ps/pn＜tan δ 

Figure A3-3 より降伏関数 f と塑性ポテンション関数 g を次式で与える。 

f
p
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n

= − tanδ         (A3-15) 

g p cs= −        (A3-16) 

この場合、境界面でせん断方向にも垂直方向にも変位はほとんどないと考えられるの

で微小な弾性変形だけを考える。 
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式(A3-17), (A3-18)をマトリックス表示すると joint 要素のせん断応力増分 dps、垂直応

力増分 dpn は相対せん断変位の弾性増分 }dw{ e
s 、相対垂直変位の弾性増分 }{ e

ndw と次式

で関係づけられる。 
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ここで、 ][ e
JD は次式で与える。 
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なお、ks, kn は joint 要素の大きな剛性を表すため大きな正の定数で与える。 

次に、降伏関数 f と塑性ポテンシャル関数 g のそれぞれに対し、応力 p に関する偏微

係数を示す。 
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全相対変位増分を相対変位増分の弾性成分と塑性成分の和として考えると、 
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塑性流れ則(flow rule)は次のようになる。 
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式(A3-23)の両辺に }{/ pf ∂∂ を乗じて式(A-6-24)を考慮すると、 
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物体点が弾塑性状態にある場合、降伏関数 f は f=f({p}, H)=0 で与えられる。従って弾

塑性状態が継続するには、次式の整合条件を満足しなければならない。 
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式(A-6-24)を式(A3-26)に代入すると、 
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式(A-6-27)を式(A3-25)に代入して整理すると、 
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式(A-6-28)を式(A3-27)に代入すると、 
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式(A-6-29)を式(A3-23)に代入すると、 
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式(A3-30)を整理すると最終的に次式を得る。 
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ここに、 
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(B.)  ps/pn≧tan δ 

この場合、境界面の垂直変位は式(A-6-18)で与えられるがせん断変位は Figure A3-3 で

示したように ps/pn が tanδに達した後は塑性せん断変位 p
sw 、せん断垂直応力比 ns pp の

関係式を次式で与える。 
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ここでξを 0 に近い正の定数とすることにより Figure A3-3 に示す tanδより大きな応

力比には抵抗しない完全塑性体を近似的に表現できる。式 (A3-33)の微分をとって整理す

れば }dw{ p
s は次式で表せる。 
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従って全せん断変位 sdw は次式で与えられる。 
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式(A3-18),(A3-35)よりジョイント要素の変位増分～応力増分関係は次式で表される。 
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Figure A3-3 不連続面の ps∼pn 関係および ps/pn∼ws 関係 
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Appendix 4 応力～ひずみ関係の一般表示 
 

本節では、第 3 章で述べた 3 次元応力条件下の応力～ひずみ関係式を有限要素解析に

組み込むため{dσ}=[D]{dε}([D]:応力・ひずみマトリックス)なるような形に変換する。弾

塑性状態にある物体点のひずみ増分テンソル dεij は、弾性成分 e
ijdε と塑性成分 p

ijdε の和と

考えることができる。塑性ひずみ増分テンソルは tij 空間で関連流動則を満足する成分

)(AFp
ijdε と等方的な圧縮成分 )( ICp

ijdε の和で表す。 

                            (A4-1) 

それぞれの成分は次のように与えられる。 
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ここで、δi j はクロネッカー(kronecker)のデルタであり<dtN>は次式で定義する。 
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降伏関数 f は f=(σij, H)=0 (H:ひずみ硬化パラメーター)で与えられるので後続負荷条件

(consistency condition)より、 
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これは、応力増分により塑性ひずみが生じたとき、ひずみ硬化が起こり応力状態が後

続の降伏曲面に達することを意味する。ここで、式(A4-1),(A4-2),(A4-3)より  
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式(A4-5)に式(A4-6)を代入するとΛは次式で与えられる。 
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ここに、h は塑性係数である。 
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以上より、塑性ひずみ増分テンソルは、次式に示すように df によるものと dtN による

ものの和として与えられる。 
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ここに、 
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応力増分テンソルは、Hooke 則を用いると次式で与えられる。 
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降伏関数 f と tNの増分 df と dtNは応力増分テンソル dσij を用いると、 
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と表せるので式(A4-11),(A4-12),(A4-13)より 
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ここで、 
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式(A4-14),(A4-15)より、 
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式(A4-20), (A4-21)を式(A4-10), (A4-11)に代入すると、 
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となり応力～ひずみマトリックス[D]が求まる。 
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