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羽根付き鋼管による斜面の補強効果に関する研究 

 

論文要旨 
 

本論文では，降雨や地震に対する盛土斜面の安定性を向上させる方法として，羽根付き鋼管による補

強を取り上げる。特に，法尻の主に湿潤による不安定化が原因となる深さ数メートル規模の斜面崩壊を

対象として，これを抑制するために必要な，受圧板を併用した鋼管の荷重分担範囲，羽根付き鋼管の引

抜き抵抗，受圧板間のアーチ効果と部材抵抗による補強効果を調べるため，実大盛土で実験を行った。

それらの実験結果と既往の知見から，受圧板の荷重分担範囲の評価法，斜面へ水平方向に回転貫入した

羽根付き鋼管の引抜き抵抗評価法を構築し，一般的な斜面安定設計法に適用可能な本工法で補強した斜

面の設計法を提案する。本論文は以下の第１章から第７章で構成される。 

 

第１章「序論」では，本研究の背景と研究目的について述べている。降雨と地震の複合作用によって

盛土斜面崩壊が発生した災害（2009 年駿河湾地震等）をきっかけに，杭として実用化していた羽根付き

鋼管の技術を斜面安定に応用できないかと着想したこと等が本研究の背景であることや，羽根付き鋼管

による斜面補強の得失を明らかにするために，盛土の斜面崩壊のメカニズムや一般の斜面安定工の補強

効果についてもまとめている。 

 

第２章「羽根付き鋼管による斜面安定工に関する先行研究と課題」では，本工法に関する先行研究の

成果をとりまとめ，研究課題を設定している。鋼管に開口を設けた場合の鋼管の水抜き効果について，

既往の知見と先行研究による実験と解析についてまとめているほか，先行研究で実施された遠心模型実

験等で示されている鋼管の部材抵抗や受圧板による効果，補強材の配置等に関する検討結果から，本工

法に期待される補強効果をとりまとめ，それらを実大盛土による実験で確認することを研究課題として

設定している。 

 

第３章「受圧板による荷重分担範囲」では，受圧板によって一体挙動する移動土塊の範囲を解明する

ための実験とその成果について述べている。実験では，高さ 3m の試験盛土を構築し，1 組の受圧板と

鋼管で補強された斜面の除荷実験等を実施して，正方形で一辺が 300mm，600mm，800mm の受圧板を

用いたケースで荷重分担範囲を調べている。実験結果と既往の知見から，受圧板の荷重分担範囲を四角

錐台とみなす評価法を提案している。この荷重分担範囲が重なるように部材を配置することで，移動土

塊の部分的な崩壊が抑制されるため，受圧板を離散的に配置しても移動土塊が一体で挙動すると見なせ

るようになる。 

 

第４章「羽根付き鋼管の引抜き抵抗特性」では，斜面へ水平方向に回転貫入した羽根付き鋼管の引抜

き抵抗特性について述べている。5 箇所の実盛土において 9 ケースの羽根付き鋼管の引抜き実験で得ら



れた荷重変位関係から，水平方向に回転貫入した羽根付き鋼管は，羽根外径 176mm 以下，羽根区間長

5m 以下の条件で，1 本あたり 19～110kN の最大引抜き抵抗力を発揮し，引抜き変位量が鋼管径程度の

50～70mm となってもその抵抗力を保持できていることを明らかにしている。杭として鉛直方向に打設

した羽根付き鋼管の引抜き抵抗評価式と実験結果の比較を踏まえて，既往の斜面安定工の設計法を参考

に，斜面へ水平方向に回転貫入した羽根付き鋼管の引抜き抵抗の評価式を提案している。これにより，

不安定化し得る斜面において，受圧板の効果で一体化された移動層全体のすべりに対して，鋼管の引抜

き抵抗を付加することによって，斜面全体の安定性を確保することができることを示している。 

 

第５章「羽根付き鋼管による斜面補強効果」では，本工法による斜面補強効果を実大実験によって検

証している。受圧板間のアーチ効果を確認するために，第３章で提案した受圧板の荷重分担範囲が重な

る間隔で 2 組の受圧板と鋼管を高さ 2.4m の試験盛土に打設し，その盛土の移動層の法尻を除荷する実

験を行っている。その結果，受圧板間で形成されたアーチと鋼管の部材抵抗により，鋼管より上方の移

動層の沈下が抑制されることを示している。また，高さ 8m の実盛土において，鋼管で補強した移動層

を構築し，その法尻を掘削する除荷実験を行い，法尻の崩壊は鋼管より上方に伝播しないことを示して

いる。更に同じ実盛土で 3 列×3 段の鋼管を施工し，長期的な観測を行うことで，その長期安定性につ

いても確認している。 

 

 第６章「羽根付き鋼管で補強した斜面の設計法」では，本工法で補強した斜面の設計法について述べ

ている。一般の斜面安定工の設計法と第５章までに明らかにした補強メカニズムをふまえて，一般に盛

土の設計基準で用いられている設計計算法に適用可能な羽根付き鋼管で補強した斜面の設計法を提案し，

試設計も行っている。 

 

 第７章「結論」では，本研究の成果を取りまとめている。具体的には，羽根付き鋼管の斜面補強メカ

ニズムについて明らかになった点を整理し，実大実験で検証した補強効果を踏まえて，提案する羽根付

き鋼管で補強した斜面の設計法を用いて，一般の設計基準に準拠した設計ができることを結論として述

べている。 
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第１章 序論  

 

１．１ 本研究の背景  

 

2011 年東北地方太平洋沖地震や 2016 年熊本地震といった大地震，毎年発

生している台風や梅雨前線に伴う集中豪雨によって，年間 400 件～800 件の

がけ崩れ 1-1)が発生している。比較的大きな災害は自然斜面や切土が中心で

あるが，近年は日降水量 100mm 以上や 1 時間降水量 30mm 以上といった大

雨の発生頻度が増えてきており 1-2)，盛土でも大きな斜面崩壊が度々発生し

ている。  

写真 1.1.1～写真 1.1.3 および図 1.1.1 に示す鉄道や道路等の盛土で多数の

斜面崩壊が生じた 2004 年新潟県中越地震 1-3 )や 2007 年能登半島地震 1-4)1 -5 )

では，マグニチュード 6 を超える本震発生前に降雨が続いていた。そのため，

浸透水によって斜面の初期有効応力が低下していたことが，被害を大きくし

た要因として指摘されている。更に，2009 年駿河湾地震 1-6)では写真 1.1.4

と図 1.1.2 に示すように東名高速道路の盛土が約 40m にわたって崩壊し，一

時通行止めとなった。お盆の帰省ラッシュの時期に起きた災害であったため，

連日復旧状況等が報道され盛土の斜面崩壊に対する関心が高まった。  

盛土は，鉄道，道路，空港等の交通荷重を支持するもの，建築物を支持す

るもの，河川や海岸堤防等の止水をするもの，フィルダムや調整池のように

貯水をするもの等，様々なインフラに多用されている。そして，コンクリー

ト構造物等と比べて，一部が損傷しても直ちに全体系の機能が失われること

が少ないため，維持管理を容易にできる仕様を規定することで，斜面崩壊が

生じた時に損傷した箇所を復旧するという考え方で設計がなされてきた。  

その一方，一部の被害が全体機能の喪失につながる可能性がある線状構造

物で，緊急輸送ネットワークとなる重要路線や周辺環境の制約で復旧が困難

な場所については，設計基準で想定された以上の災害を受けても構造物やシ

ステムが壊滅的な状況に陥らないように危機耐性 1-7)を考慮するということ

が提唱されている。同じような思想のもと，盛土構造が用いられる海岸堤防

でも，想定された以上の津波を受けて，盛土の一部が損傷しても全体の機能

は失わないような粘り強い構造 1-8 )についての研究が進められている。  

新設の盛土については，このような最新の考え方に基づき設計を行えば大
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きな問題は生じないと考えられる。ところが，現在供用されている盛土の中

には，設計基準が整備される前に構築された既存不適格な盛土が相当数あり，

それらの斜面安定対策例 え ば 1-9)が課題となっている。  

自然斜面や切土もしくは，新設の補強土壁による盛土については，従来か

ら様々な斜面安定工が開発，実用化されているが，既設盛土の補強に適用可

能な工法としては，張り芝，モルタル吹付け，法枠等の法面工にほぼ限られ

ている。これらの法面工は表層崩壊の抑制には効果があるものの，浸透水に

よる斜面内の抵抗力低下等によって生じる深さ数メートル規模のすべりに

は効果がない。よって，既設盛土斜面の安定性を向上させるには，大幅な構

造変更を必要とするが，河川堤防の改修以外でそのような大規模な対策が取

られることはほとんどない。  

 

著者らは，盛土の斜面崩壊が注目されはじめた当時，杭基礎に適用する「ら

せん形状の羽根を取り付けた鋼管杭」 1-10)の実用化に取り組んでいた。羽根

付き鋼管杭は，水やセメントを使わずに杭を地中へ直接回転貫入することで

所定の支持力が得られる工法であり，小型機械の開発等により狭小地や近接

施工に対応できる杭基礎技術となっていた。  

そこで，羽根付き鋼管をアンカーのように水平方向に打設して斜面を補強

すること，同時に鋼管を水抜きパイプとして利用することを着想し，約 7

年の歳月をかけて，図 1.1.3 に示す水抜き孔を設けた小径羽根付き鋼管を斜

面へ水平方向に回転貫入し，水抜き効果と部材抵抗による補強効果を発揮す

る工法（以下，本工法と呼ぶ）を開発してきた。そして，狭小な既設盛土斜

面での適用性を高めるため，本工法は写真 1.1.5 に示すコンパクトな装置で

鋼管を斜面へ回転貫入できるように改良されている。  

しかし，本工法を例えば，図 1.1.4 に示すようなイメージで斜面の補強に

利用して，無補強の場合に法尻が崩壊するような作用を受けても法肩側の変

状を抑制し，盛土上の交通システムの機能を維持するための補強を計画する

場合，本工法の補強効果を定量的に評価する方法がいまだ存在していないた

め，補強に必要な鋼管の数量を決めることが困難である。  

以上のような背景から，実構造物への適用に向けて，一般的な斜面安定設

計法に適用可能な，羽根付き鋼管による補強斜面の設計法を提案することを

課題として本研究に取り組むこととした。  
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写真 1.1.1 2004 新潟県中越地震による鉄道盛土の斜面崩壊の例 1-3) 

 

 

 

写真 1.1.2 2004 新潟県中越地震による道路盛土の斜面崩壊の例 1-3) 
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写真 1.1.3 能登有料道路（当時）の盛土斜面崩壊の例 1-5) 

 

 

図 1.1.1 斜面崩壊した盛土断面の例 1-4) 
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写真 1.1.4 東名高速道路の盛土斜面崩壊箇所 1-6)  

 

 

 

 

 

図 1.1.2 斜面崩壊した盛土断面 1-6 )  
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開口による水抜き

羽根による引抜き抵抗

鋼管による部材抵抗
 

 

図 1.1.3 羽根付き鋼管  

 

 

 

 

写真 1.1.5 羽根付き鋼管の施工例  

エアー駆動 

トルクレンチ 

羽根付き鋼管 
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②水抜き孔から排水し
盛土内水位を低下させる

補強により斜面が壊れる箇所を限定する

無補強区間は
深層崩壊

移動層
（移動土塊）

①受圧板で移動層を
一体挙動させる

➂鋼管を配置し
すべり面の形成を防止

飽和度

受圧板
羽根付き鋼管

 

 

図 1.1.4 羽根付き鋼管で補強した盛土とその補強効果のイメージ  
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１．２ 自然災害による盛土の変状  

 

自然災害による盛土の変状には，降雨による盛土のサクションの喪失によ

る初期有効応力の低下と，飽和度の上昇による重量増加に伴う表層崩壊が多

いが，降雨による被災は深さ 1m 以内の表層崩壊がほとんどで，大規模な崩

壊は自然斜面での地すべり以外ではめったに起こらないと考えられていた。 

ところが， 2004 年新潟県中越地震では，多数の盛土において深さ数メー

トル規模のすべりが生じた。これらの斜面崩壊は，地震前の降雨により盛土

の法尻が湿潤し，斜面が不安定化している時に地震の作用を受けて深いすべ

りが生じたものと考えられ，この頃を契機に，降雨後の地震や地震後の降雨

といった複合作用を受ける斜面安定問題についての研究が各所で進められ

てきた。  

降雨や地震による盛土の崩壊メカニズムに関して，一井 1-11)と秦ら 1-12)は，

図 1.2.1 に示す 1G 場の振動台で模型盛土による降雨後の地震を模擬した実

験を行い，実験で得られた図 1.2.2 に示す地震後の含水比分布等を解析で再

現することによって，浸透水による地下水面が生じない程度の降雨強度でも

耐震性が低下すること，法肩や盛土深部でのサクション等による強度低下が

耐震性に影響を与えることを指摘している。  

松丸ら 1-13)は，2004 年新潟県中越地震による鉄道盛土の被災原因として，

地震前の降雨の影響を分析するため，被災した盛土材料の室内試験を実施し，

図 1.2.3 に示すモデル等により浸透流解析を行っている。図 1.2.4 に示すよ

うに降雨量が盛土の排水能力を越えて湛水条件を与えた場合に盛土内の飽

和度が高まることから，地震直前の降雨によって盛土底部で飽和度が上昇し，

地下水面が形成されていたために斜面崩壊が生じたものと結論付けている。 

川尻ら 1-14 )は，地震後の降雨によって生じる斜面崩壊を対象に，図 1.2.5

に示す模型盛土を振動台で加振後に散水し，加振によって生じたクラックか

ら流入する浸透水が盛土の強度低下を生じさせることや図 1.2.6 に示すよう

な法尻の変形がきっかけとなって盛土が崩壊するメカニズムを示している。 

杉田と佐々木 1-15 )は谷埋め盛土の崩壊原因を調べるため動的遠心模型実

験を行っている。その結果，盛土の締固め度が低い場合や図 1.2.7 に示すよ

うに法尻での浸透水位が高い場合ほど，大規模な崩壊が生じやすいことを示

している。  
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以上の既往の研究等から，盛土の崩壊規模が大きくなる可能性がある斜面

崩壊の原因として，法尻のゆるみに着目する。図 1.2.8 に示すように法尻は

もともと応力が集中している部分であるため，荷重がそれほど増えなくても

法尻がゆるんで強度低下すると，盛土自重を支持しきれずに上側の斜面が

徐々に崩れていき，最終的に法肩まで進行する場合もある。また，法尻のゆ

るみは，集中豪雨や長雨により，傾斜基盤上の片盛土，切り盛り境部，谷埋

め盛土等の集水地形で頻繁に生じているものと想定される。  

 よって，本工法の開発にあたっては，法尻のゆるみによる崩壊を抑制する

ことを対象に羽根付き鋼管による補強効果の有効性を明らかにすることか

ら始めている。  
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図 1.2.1 盛土断面 1-12) 

 

 

 
 

図 1.2.2 地震後の盛土内含水比分布 1-12)  
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図 1.2.3 浸透流解析モデルの例 1-13 )  

 

 

 
 

図 1.2.4 浸透流解析による盛土内飽和度分布の例 1-13 )  
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図 1.2.5 模型盛土 1-14)  

 

 

 

 

図 1.2.6 法尻の湿潤による盛土の崩壊メカニズム 1-14 )  

 

 



第 1 章 序論 

13 
 

 

 

図 1.2.7 動的遠心模型実験における浸透水位と斜面崩壊との関係 1-15 ) 
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盛土

 

 

 

 
 

 

 

 

 

図 1.2.8 法尻のゆるみが原因の盛土崩壊メカニズム  

集 中豪 雨，長 雨  

盛 土内 水 位（湿 潤 面 ）が上 昇  

法 尻が湿 潤し強度 低 下（法 尻のゆるみ） 

法 尻が崩 壊  

進 行性 破 壊  

最 終的 に発 生し得るすべり面  
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１．３ 既存斜面安定工の補強効果とその得失  

 

既存の斜面安定工は，部材で補強し斜面の抵抗力を向上させる抑止工と水

抜きにより斜面自体の初期有効力を高める抑制工に分類される。本工法は，

部材抵抗による補強と水抜きの両者をあわせ持つものであるが，本研究は羽

根付き鋼管の部材抵抗による補強効果を定量的に把握することを対象とし

ているため，鋼製の補強材を用いた抑止工に関連した既往の研究を参照する。 

なお，水抜き効果については，第２章で後述する。  

 

斜面安定の抵抗力を高める鋼製の補強材には，地すべり抑止杭（鋼管），

ロックボルト（鋼棒），グラウンドアンカー（線材），テールアルメ（鋼板）

等があり，自然斜面，切土，盛土といった斜面の種類やすべり面の深さに応

じて，使い分けられている。  

一方，羽根付き鋼管を水平方向へ回転貫入する斜面安定工は，既存工法の

いずれにも該当しないが，鋼管を用いる点で，地すべり抑止杭の抵抗メカニ

ズムやその発現に必要な杭の離散的な配置方法は参考になる。  

足立ら 1-16)1-17)は，図 1.3.1 に示す降下床にアルミ棒積層体地盤を設けた模

型実験と 2 次元の FEM 解析により，地すべり抑止杭のアーチ効果について

調べ，図 1.3.2 に示す荷重変位関係から並列杭に比べ千鳥杭の方がアーチを

形成しやすいこと，並列杭の杭間隔が杭径の 6 倍を超えるとアーチは形成さ

れないことを示している。  

中村ら 1-18 )は，図 1.3.3 に示す大型せん断土層で地すべり抑止杭の杭間隔

がアーチ効果発現に与える影響を調べ，図 1.3.4 に示す杭頭変位と杭間地盤

の鉛直面変位との関係から，杭間隔 8d（杭径）が杭間から地盤がすり抜け

ない限界であると推定している。  

 

次に，水平方向に部材を配置する補強材に関する研究を調べる。  

崔ら 1-19 )は，NATM 工法に用いる地山補強パイルの挿入角度と地盤沈下抑

制効果との関係を調べるため，図 1.3.5 に示す降下床で除荷する装置を備え

た土層において地山補強パイルの模型実験を行っている。そして，その実験

結果を 3 次元弾塑性有限要素解析で再現することによって，パイルを長くし

て上向きに設置して引張を受けるようにすると補強効果が高まることや図
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1.3.6 に示すようなパイルの設置角度と抵抗メカニズムとの関係について示

している。  

テールアルメで用いる補強材は，盛り立てた土の上に水平に設置される。

その補強材と周辺土によって生じる引抜き抵抗例え ば 1-20)は，図 1.3.7 のよう

なリブ付き補強材を用いると，図 1.3.8 に示すようなリブのない補強材に比

べて，最大抵抗力発現後の荷重低下が緩やかになることを示している。  

 

鉄筋を補強材とする地山補強土の補強効果に関して，龍岡と浜田 1-21)は無

補強および補強斜面の法肩を載荷した際に生じる盛土のひずみ分布を図

1.3.9 に示す模型実験により観察し，土の引張方向の伸びが大きい最小主ひ

ずみの方向に補強材を配置するのが有効であること，図 1.3.10 に示すように

補強材を 1 層で配置した時に比べ 2 層に配置すると補強材の引張力が有効に

発揮されて効率よく斜面を補強できること，補強材のすべり層厚に対する長

さ，配置密度，配置角度によって補強効果が影響すること等を示している。 

村松ら 1-22)は，補強材による引抜き抵抗と法面工（支圧板や法枠）による

補強効果が相互に影響することを調べるため，重力場において図 1.3.11 に示

す模型を用いた除荷実験を行っている。その実験結果から，図 1.3.12 に示す

法面保護工の条件で影響する補強材引張力分布モデルを示したうえで，補強

材密度の増加や法面保護工の適用により補強法面は補強領域の一体性が促

進され変形性や安定性が向上することを示している。  

Pedly1-23 )は，図 1.3.13 に示す大型一面せん断試験機等を用いて，補強材に

よって増加するせん断抵抗について，補強材の形状，設置角度，受圧板の有

無等による違いを調べ，図 1.3.14 に示すように受圧板を併用すると補強材の

抵抗力は受圧板がない場合に比べ大きくなることや，それらの抵抗力を算定

するモデル示している。  

 

 グラウンドアンカーの適切な打設位置等について，吉松と中山 1-24 )は，剛

体ばねモデルを用いた解析的な検討を行っている。図 1.3.15 に示すようにア

ンカー打設位置により，想定すべり面以外に生じる土塊局所破壊の形態や破

壊に必要な外力の大きさが変化すること，本解析では実際の現象に合わせて，

図 1.3.16 に示すような分割スライスに働く推力を算定できるが，簡便法では

スライス間の推力を同等と仮定しているために実際の現象とつり合い計算
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結果に差異があることを指摘している。  

 

以上のように，地すべり抑止杭，ロックボルト，補強盛土，地山補強土，

グラウンドアンカーの補強効果は，前記のような模型実験による研究，支持

力や土圧理論と多数の採用実績による経験に裏付けられ，有効な補強効果を

得るための補強材の配置等を規定した基準やマニュアル例え ば 1-25 )1-26)1 -27 )が制

定されている。  

しかし，表 1.3.1 に示すようにいずれの工法についても適用する部材のサ

イズや形状，補強の対象としている崩壊規模，設計で見込んでいる補強効果

が本工法とは異なるため，斜面へ水平方向に回転貫入した時の羽根付き鋼管

による引抜き抵抗と鋼管のせん断や曲げによる部材抵抗，離散的に配置した

受圧板により移動土塊の抜け出しが抑制されること（内的安定）を評価する

には未解明な点が多いと言える。  
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図 1.3.1 実験装置の概要図 1-16) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 1.3.2 並列配置と千鳥配置の荷重変位関係 1-16)  
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図 1.3.3 大型せん断土層と模型杭 1-18) 

 

 

 

図 1.3.4 杭頭変位と地表面変位との関係 1-18)  
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図 1.3.5 実験装置 1-19)  

 

 

図 1.3.6 地山補強パイルの補強効果 1-19)  
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図 1.3.7 テールアルメのリブ付き補強材イメージ 1-20 )  

 

 

 

 

図 1.3.8 テールアルメ補強材の引抜き抵抗特性 1-20 ) 
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図 1.3.9 斜面載荷実験の装置 1-21 ) 

 

 

 

図 1.3.10 補強材 1 層配置と 2 層配置との補強材引張力の比較 1-21 )  
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図 1.3.11 除荷実験装置 1-22 )  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 1.3.12 法面工の影響を考慮した補強材引張力分布 1-22)  
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図 1.3.13 大型一面せん断試験装置による実験手順 1-23 )  

 

 

 

図 1.3.14 受圧板を併用した補強材を配置した時のせん断抵抗 1-23)  
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図 1.3.15 補強材の配置による局所破壊の違い 1-24)  

 

 

 

図 1.3.16 分割スライスに作用する推力の分布 1-24)  
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表 1.3.1 本工法と既存の斜面安定工との違い  

斜面  

安定工  

地すべり  

抑止杭  

グラウンド  

アンカー  

羽 根付 き鋼 管  

【本工 法】  
地山補強土  

概要図  

 
 

  

使用  

鋼材  
大径鋼管  鋼線  小径鋼管  鉄筋  

設計で

見込む

補強効

果  

・部材抵抗（せ

ん断，曲げ）  
・引抜き抵抗  

・引抜き抵抗  

・部材 抵 抗 （せ

ん断，曲げ） 

・引抜き抵抗  

内的安

定を保

つ方法  

鋼管を  

離散配置  

表面工＋受圧

板＋アンカー  

受圧板＋鋼管

を離散 配 置  

表面工＋  

支圧板＋鉄筋  

対象崩

壊規模  
大  大～中  中～小  小  
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１．４ 本研究の目的  

 

本研究では，降雨や地震に対する盛土斜面の安定性を向上させる方法とし

て，羽根付き鋼管による補強を取り上げ，特に，法尻の主に湿潤による不安

定化が原因となる深さ数メートル規模の斜面崩壊を対象として，これを抑制

するために必要な部材抵抗等による補強効果について，実大盛土での実験を

通して検討する。  

そして，それらの実験結果と既往の知見から，斜面へ水平方向に回転貫入

した羽根付き鋼管による補強効果の評価法を構築し，一般的な斜面安定設計

法に適用可能な本工法で補強した斜面の設計法を提案することを本研究の

目的とする。  

 

本論文は全７章で構成されており，各章には次に示す内容の考察や提案が

記載されている。  

第２章では，鋼管による斜面の補強効果を調べる目的で実施された遠心模

型実験等よる先行研究の成果をとりまとめ，本工法で期待される補強効果を

明示している。  

 第３章では，受圧板によって一体挙動する移動土塊の範囲を解明するため

の実験と考察について述べ，受圧板の荷重分担範囲の評価法を提案している。 

第４章では，斜面へ水平方向に回転貫入した羽根付き鋼管の引抜き抵抗特

性を解明するための実験と考察について述べ，引抜き抵抗の評価式を提案し

ている。  

第５章では，受圧板間のアーチ効果，周辺土の拘束効果を見込んだ鋼管の

部材抵抗，補強斜面の長期的な安定性を確認するために実施した実大盛土で

の法尻を不安定化させる実験と考察について述べている。  

 第６章では，第５章までに明らかにした補強メカニズムをふまえて，一般

に盛土の設計基準で用いられている設計計算法に適用可能な羽根付き鋼管

で補強した斜面の設計法を提案している。  

 第７章では，本研究による結論と成果を取りまとめている。  
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第２章 羽根付き鋼管による斜面安定工に関する先行研究と課題  

 

２．１ 概要  

 

本章では，羽根付き鋼管による斜面安定工に関する先行研究を参照し，本

工法による補強効果を解明するための課題を整理する。  

 

２．２ 水抜き効果  

 

本研究では詳細な検討を行わないが，羽根付き鋼管に開口を設けることで

斜面内の水抜きを行うことができ，斜面の安定化に有効であることを示すた

め，本節では，水抜きパイプによる抑制工の既往の研究を調べることとする。 

水抜きパイプは樹脂製の有孔管が一般的であり，水抜きボーリングの排水

管や擁壁の水抜き管として用いられ，その配置や排水効果は経験的に決めら

れてきた。近年では，集中豪雨災害に対応するため，土木研究所と民間企業

8 社 2-1)により，地下水排除ボーリング工の排水性能調査が行われている。

ここでは，集水ボーリング工や横ボーリング工の現場調査やアンケートとと

もに，室内において集水性に関する実験を行い，集水性能の評価を試みてい

る。例えば，図 2.2.1 に示すように長さ 1.0m，高さ 0.3m，幅 0.25m の土層

内に仰角 5°で水抜きパイプを配置し，土層内に給水することにより，VP 管，

鋼管（SGP 管）を含む 12 種類の水抜きパイプの集水性，通水性についての

実験を行っている。その実験による図 2.2.2 に示すような結果等より，集水

率と通水率との関係について，全周集水型で開口率の高い保孔管は，集水率

が大きい反面，通水率が小さくなり（水が入りやすく，漏れやすい），全周

集水型で開口率の低いものは，集水率は小さいが，通水率は大きくなる（水

が入りにくく，漏れにくい）こと，塩ビ管と鉄管の材質の違いによる排水性

能の違いはみられないことを示している。  

徐ら 2-2)2 -3 )は，不透水層上にある片盛土を想定し，図 2.2.3 に示すような

高さ 3.8m，幅 3.75m，傾斜 1:1.8 の実大盛土に最大 3 列×2 段の水抜きパイ

プを配置し，盛土背面から給水することで，配置間隔と排水性能の関係を調

べている。図 2.2.4 に示すように実験結果と浸透流解析結果を比較し，盛土

内から排出する総水量は，水抜きパイプの配置間隔を 6.25m とした場合に対



第２章 先行研究と課題 

32 
 

し， 1.25m とした方が多くなり，実験と解析が近い値を示している一方で，

実験による盛土内の湿潤面の高さは，配置間隔が 1.25m の場合と 6.25m の場

合であまり差がない結果となり，解析結果と異なった。これは，同じ盛土を

使用して複数ケースの実験を行ったため，水みちができたためと考察してい

る。また，水抜きパイプ周辺の排水性低下を考慮することで実験結果を再現

できる解析モデルを提案している。  

 

一方，鉄道盛土では後施工できる排水工として，従来から図 2.2.5 に示す

有孔鋼管を盛土に打ち込む技術が用いられており，杉崎ら 2-4)により，設置

から 20 年以上経過した排水パイプの機能性に関する調査がなされている。

その調査結果として，鋼管内部に土砂が溜まって通水に支障となるものは少

ないが，図 2.2.6 に示すように鋼管周囲に固結した土砂が付着すると透水係

数が盛土地盤の 1/5～1/30 に低下することが示されている。  

太田ら 2-5)は，図 2.2.7 に示すような側面に排水パイプの挿入孔が設けられ

た高さ 510mm，内径 400mm のアクリル製円筒に直径が 60.5mm で，5×50mm

のスリットが 16 箇所空いた，長さ 500mm の鋼管を打設し，鋼製の底板側か

ら給水する浸透実験により，排水パイプの性能を調べている。その結果，排

水パイプは水位低下効果の他に間隙水圧低下効果を有していること，排水パ

イプの打設によってその周辺土の密度が高まることや粒子骨格の堅固化（ス

キンエフェクト層）による透水係数の低下を考慮する必要があることを示し

ている。また，図 2.2.8 に示すような排水パイプの周囲にスキンエフェクト

層を考慮することで，排水パイプの水位低下効果と間隙水圧低下効果の両者

を適切に再現できる解析モデルを提案している。  

渡邉ら 2-6 )は，図 2.2.9 に示すような高さ×幅×長さとも 1m の土槽内に直

径 60.5mm，羽根径 160mm で前記排水パイプと同じスリットを設けた羽根付

き鋼管を回転貫入し，底板側から給水浸透実験を行い，土の締固め度を 80%，

85%，95%に変えて排水性能の変化を調べている。その結果，図 2.2.10 に示

すように 3 ケースの鋼管からの排水量は，模型地盤の飽和透水係数とほぼ

線形に近似できる関係にあり，排水量の大きさは回転貫入施工による乱れの

影響ではなく模型地盤の飽和透水係数に依存していること，開口を有する羽

根付き鋼管は排水に伴う飽和度の減少や，間隙水圧の低下効果などを有する

ことを示している。  
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荒井ら 2-7)は，豪雨と地震の複合災害を対象に山岳道路等の地下水位が上

昇した片盛土が地震で崩壊するメカニズムを把握することを目的に，盛土内

に地下水位を上昇させた状態で，振動台により盛土を加振する遠心模型実験

を行っている。図 2.2.11 に示すようにプロトタイプ寸法で，高さ 3.25m，傾

斜 1:1.5 の盛土に ϕ  75mm×3.0～ 3.25m の補強材を 1.25m の間隔で水平方向に

2 列×2 段配置し，ϕ150mm×2.25m の排水材を盛土中央に 1 本配置し，盛土

背面から給水後に加速度 590gal で 5.0 秒加振した。その結果，無補強斜面で

は，せん断ひずみは盛土上部に蓄積しやすく，表面ほど大きいこと，図 2.2.12

に示すように法先は上載圧が小さいため，大きな過剰間隙水圧が生じやすい

ことを示している。そして，斜面の補強にあたって，補強材はせん断ひずみ

の局所化を抑制するため，加速度の増幅に伴うせん断ひずみの局所的な蓄積

が主要因である法先を通るすべりを抑制し，すべり面を奥側に移動させる効

果があること，図 2.2.13 に示すように排水材は法先近辺での過剰間隙水圧の

上昇を抑制し，過剰間隙水圧の上昇が主要因である基盤層を通る円弧すべり

（深層崩壊）を防ぐ効果があること，補強材と排水材を併用すると変位やひ

ずみの発生を大幅に低減できるため盛土法肩の不同沈下を抑制する補強効

果が高いことを示している。  

 

以上のような既往の知見から，羽根付き鋼管に開口を設けることで斜面内

の水抜きを行うことが可能であり，斜面内の飽和度を減少させることや，間

隙水圧を低下させる効果を期待できる。また，水抜き効果と部材による補強

効果を併用すると，それぞれを単独で用いた場合よりも斜面の安定性はより

高まることが示されている。  
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図 2.2.1 土槽寸法と土槽外観 2-1 )  

 

 
 

図 2.2.2 水抜きパイプの集水率と通水率との関係 2-1 )  
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図 2.2.3 実験装置 2-2)  

(a)実験結果  

(b)解析結果  

図 2.2.4 実験と浸透流解析による盛土内湿潤線 2-2 )  
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図 2.2.5 水抜きパイプ 2-4 )の図 を トレ ー ス  

 

 

 

図 2.2.6 パイプ内の土砂体積状況 2-4)  
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図 2.2.7 実験土槽 2-5)  

 

 

 

図 2.2.8 排水パイプ解析モデル 2-5 )  
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図 2.2.9 実験土槽 2-6)  

 

 
 

図 2.2.10 水抜き鋼管周辺土の間隙水圧の低下量 2-6 )  
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図 2.2.11 実験装置と補強材の配置 2-7)  

 

 

図 2.2.12 深層崩壊した無補強斜面の過剰間隙水圧変化 2-7 ) 

 

  

(a) 無補強斜面        (b) 排水材を配置した斜面 2-7 ) 

 

図 2.2.13 無補強斜面と排水材を配置した斜面の過剰間隙水圧分布  

 



第２章 先行研究と課題 

40 
 

２．３ 部材による補強効果  

 

２．３．１ 遠心模型による鋼管および受圧板の載荷実験  

 

森川ら 2-8)は，鋼管の施工角度が斜面補強効果に与える影響を調べるため，

図 2.3.1 に示すような実験装置により遠心模型載荷実験を行っている。移動

層の厚さを 7m と 4.5m の 2 ケースとし，移動層内に鋼管を配置し，移動層

の背面から鉄板を介してジャッキで側方に押し出す方法を用いている。移動

層は江戸崎砂で，Dc=90%の締固め度で構築され，プロトタイプ寸法でφ 270

×15t の鋼管を 1.8m（6.67D）の間隔で 5 本×1 段で配置し，鋼管の角度をす

べり面に対して 0°（直），-30°（山側），30°（谷側）として設置している。  

そして，図 2.3.2 に示す実験結果等から，直や山側に比べ谷側に傾斜させ

た鋼管（CASE3）は，くさび杭の変形モードとなり，地盤の摩擦抵抗が大き

く，補強効果が高いこと，山側に傾斜させた鋼管は，せん断と軸力を直接的

に負担すること，鋼管と地盤との間に生じる空隙の大きさは，変形モードに

よらず，変形量に依存していることを示している。  

 

 中道ら 2-9)は，受圧板を併用した鋼管の斜面補強効果を調べるため，図 2.3.3

に示すような実験装置により遠心模型載荷実験を行っている。移動層は

E50=12MPa（N 値 4～ 16 相当）の江戸崎砂を用い，プロトタイプ寸法で層厚

3.75m に構築され，鋼管は直径 135mm，板厚 7.5mm で，1.5m(11D)の間隔で

3 本×1 列，すべり面に対して 30°の角度で配置し，鋼管頭部に縦×横とも

900mm あるいは 1350mm の受圧板を設置し，鉄板を介してジャッキで移動

層を側方へ約 100mm（変位量 /直径=80%）まで押し出す実験を行っている。 

そして，図 2.3.4 に示す実験結果等から，斜面の抵抗力をすべり面の摩擦

抵抗＋せん断抵抗＋引抜き抵抗と考えると，すべり面の摩擦抵抗は一定で，

せん断抵抗，引抜き抵抗は最大変位 100mm まで増加することが示された。

詳細には，無補強は変位量 /直径=4%(5.4mm)でピークに達し，すべり面の摩

擦抵抗が一定となったのに対し，補強ケースでは，変位量 /直径=20%(27mm)

で鋼管が降伏するものの，受圧板がある場合はその後も抵抗力が増加するこ

と，その際にすべり面付近で杭は S 字に大きく曲げ変形し，受圧板は移動層

に食い込むこと，降伏後もせん断抵抗は上昇することが示されている。  
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図 2.3.1 鋼管の載荷実験装置 2-8) 

 

 

 

図 2.3.2 水平抵抗の分担率（大変形時） 2-8) 
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図 2.3.3 受圧板を併用した鋼管の載荷実験装置 2-9) 

 

 

 

図 2.3.4 載荷荷重と正規化した移動層水平変位との関係 2-9) 
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２．３．２ 受圧板付き鋼管の設置角度の影響を調べる模型除荷実験  

 

西尾ら 2-10)は，受圧板を斜面に対して垂直に配置した場合と斜面に沿って

配置した場合の補強効果の違いを調べるため，重力場で模型実験（ 1/13 スケ

ール）を行っている。図 2.3.5 に示すように盛土は，プロトタイプ寸法で高

さ 8m，移動層厚 1m，傾斜 35°で，江戸崎砂を用いて締固め度 Dc=80%で構

築し，すべり面にテフロンシート （ϕ=17.9°，c=0.0357 kN/m2）を設置して

いる。補強材はφ 60.5×4.5t で横間隔 1.95m，縦間隔 1.69m で上段 2 本×下

段 3 本配置し，縦×横とも 650mm の受圧板を補強材頭部に角度を変えて設

置し，土層をクレーンで徐々に傾斜させて斜面を崩壊させている。  

その実験により，無補強斜面は 22°傾斜させた時点で崩壊したのに対し，

補強斜面は 40～ 50°傾斜させた時点で崩壊する結果となったことから，補

強斜面は無補強斜面に比べ 1.3～1.4 倍抵抗力が増えていることや受圧板の

角度によって補強材に作用する軸力が変化することを示している。  

 

  

＜CASE2 補強斜面＞  

  

＜CASE3 補強斜面＞  

 

図 2.3.5 実験装置（補強斜面） 2-10 ) 

（正面図）  
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２．３．３ 遠心模型による補強斜面の振動台実験  

 

持田ら 2-11 )2-12 )は，地震時における部材の斜面補強メカニズムを明らかに

するため，動的遠心模型実験を行っている。図 2.3.6 に示すように盛土は，

プロトタイプ寸法で高さ 8m，傾斜 1:1.5 で，江戸崎砂を使用し，締固め度

Dc=85%で構築され，直径 ϕ160mm の補強材をすべり面に対して 30°の角度で

谷側に向けて配置し，補強材頭部に縦×横とも 1600mm の受圧板を設置して

いる。そして，補強材の本数を 5 本×3 段，上段 5 本×1 段，下段 5 本×1

段と変化させ振動台実験を実施している。その結果，上段に杭を配置するこ

とで，無補強に比べ地震時の法肩変位を抑制できること，図 2.3.7 に示すよ

うな補強材による下方地盤の抑え効果，受圧板による下方地盤の抑え効果を

観察したことを示している。  

 

   

図 2.3.6 実験装置 2-11) 

 

 
図 2.3.7 杭と受圧板による抑え効果 2-12) 
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２．３．４ 遠心模型による補強斜面の除荷実験  

 

上村ら 2-13)や Sawaishi et al.2 -14)は，斜面へ水平方向に配置し，受圧板を併

用した補強材による補強効果を調べるため，遠心模型による除荷実験を行っ

ている。盛土の模式図を図 2.3.8 に示す。盛土高さはプロトタイプ寸法で 8m，

斜面角度は 55°，地盤には江戸崎砂を用い，締固め度 95%の不動層（元の

盛土）と 85%とした移動層の 2 層地盤を構築し，補強鋼管を模擬したφ

160mm のアクリル棒を水平方向に 2m 間隔で 3 列×3 段の千鳥配置で設置し，

更に 2 段目と 3 段目の頭部には矩形の受圧板を配置する。この模型地盤の法

尻にアルミ製のブロックを設置し，それを剛土槽内に設置したジャッキと接

続し，遠心加速度 40G 時にブロックを引くことで法尻を起点とする移動層

の不安定化を人為的に発生させる。この盛土において，補強材の頭部に配置

する受圧板のサイズを縦×横の長さが両者とも 400mm（CaseSF）， 600mm

（CaseMF），800mm(CaseLF)の 3 種類ケースで除荷実験を行っている。  

実験状況を写真 2.3.1 に示す。斜面崩壊時に正面から撮影した CaseSF と

CaseLF の様子から，最終的に CaseSF では 3 段目右側の補強材 H， I 間で移

動層がすり抜ける一方，CaseLF ではそのような挙動は見られていない（た

だし，補強斜面は，補強されていない部分から崩壊する）ことが示されてい

る。  

また，図 2.3.9 に示す補強材の実測ひずみから換算した軸力，曲げモーメ

ント，ジャッキ受圧荷重，ブロック移動量との関係から，CaseSF，CaseLF

とも軸力は除荷開始時点から作用しており，曲げモーメントは，CaseSF で

は 20～ 30mm 程度ブロック移動後に急増しているのに対し，CaseLF では変

化が小さいことから，CaseSF では補強材の引抜き抵抗が極限に達して引き

抜け，移動層の変位が大きくなったため，補強材に作用する曲げモーメント

が増加したものと指摘するとともに，ジャッキ受圧荷重の変化からも，

CaseSF に比べ CaseLF の方が補強効果が発揮されていたことを示している。 
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図 2.3.8 実験装置 2-14) 

 

 

 

 

 

写真 2.3.1 移動層のすり抜けとクラックの発生状況 2-14) 
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図 2.3.9 軸力，曲げモーメント，ジャッキ受圧荷重，ブロック移動量との

関係 2-14)  
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２．４ 本工法で期待される補強効果  
 

第１章で参照した既存工法の中で，地すべり抑止杭は鋼管のせん断抵抗を

期待して設計されるが，その他の斜面安定工は，補強材の引抜き抵抗を期待

して設計されるものが多く，いずれも引抜きかせん断のどちらかのみの補強

効果を考慮している。一方，本章の前節までに示した部材による斜面補強効

果に関する一連の研究から，水平方向に羽根付き鋼管を打設した場合には，

羽根による引抜き抵抗に加え，部材周りの拘束効果を考慮した部材抵抗（せ

ん断あるいは曲げ）も期待できる。  

また，グラウンドアンカーや地山補強土では，表面工によって，移動層が

一体挙動することを前提に設計されているが，前節で調べた先行研究の成果

から，受圧板を適切な間隔で離散的に配置すると移動層のすり抜けが抑制さ

れ，一体挙動することが分かっている。  

以上のことから，本工法で期待される補強効果を図 2.4.1 のように仮定す

る。ひとつ目は，適切な間隔で受圧板を配置することにより，移動土塊の部

分的な崩壊が抑制されて一体挙動し，斜面の内的安定が保たれることが期待

できる。  

ふたつ目は，斜面全体の安定性を高める補強効果として，鋼管の引抜き抵

抗と，受圧板と鋼管が下方変位する時に生じる周辺土の拘束効果を見込んだ

部材抵抗が期待できる。なお，鋼管にはプレストレスを導入しない前提のた

め，これらの部材による補強効果は，移動層の変位が生じてから発揮される

ものと考えられる。  

 更に，地山補強土 2-15 )では，引抜き抵抗と部材抵抗（せん断，曲げ）は同

時に発揮されているものの引抜き抵抗のみを考慮して設計がなされている

が，本工法では，地盤から決まる引抜き抵抗力や部材抵抗力に比べ，材料の

引張強さが十分に確保されれば，部材抵抗力（せん断，曲げ）が上限値に達

し鋼管が下方へ回転変位していくと，鋼管軸方向への力の伝達に変わり，最

大引抜き抵抗力まで鋼管による抵抗力を保持できるものと考えられる。  

 よって，本工法では，引抜き抵抗と部材抵抗（せん断，曲げ）を合わせた

抵抗力の発現が期待できるものと考えられる。  
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荷重分担範囲

受圧板

 
 

盛土正面  

 

すべり面

Rt：羽根による
引抜き抵抗

Rs：部材のせん断（曲げ）抵抗

 
 

盛土断面  

 

図 2.4.1 本工法で期待される補強効果  
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 そして，斜面全体の安定性を高めることを目的に，例えば一般の斜面安定

性照査に用いられているすべり面（円弧や直線）を仮定した極限平衡法に前

述の補強効果を見込むことで，本工法により補強した斜面の設計ができるよ

うになるものと考える。その一例として，図 2.4.2 のような直線すべり面で

の極限平衡法に前述の補強効果を見込む場合，式 2.0 のように表現できる。 

なお，式 2.0 で分母は起動力，分子は抵抗力を示している。  

 

Fs = [ c･L＋ { (W－ u･b)･cosθ＋R t･sinθ  }･tan ϕ＋R t･cosθ＋Rs･sinθ  ]  

／ (W･sinθ)                      (2.0) 

 

ここに，  

Fs：斜面安定の安全率  

W：分割片の移動層土塊の重量  (kN) 

R t：鋼管の引抜き抵抗力  (kN) 

Rs：鋼管の部材抵抗力  (kN) 

L：分割片の移動層土塊とすべり面の接触長さ  (m) 

θ：水平面に対してすべり面のなす角度  (°) 

c：すべり面の粘着力  (kN/m2) 

ϕ：すべり面のせん断抵抗角  (°) 

u：間隙水圧  (kN/m2) 

b：分割片の移動土塊の幅  (m) 

 

  

 

図 2.4.2 直線すべり面を仮定した時の補強効果と力のつり合い  

W 

R t  

R s  

L  

θ  

c， ϕ  

b  

W 

R s  

(W－ u･b )･cosθ  

R t  
c･L 
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２．５ 本工法の研究課題  

 

本研究の目的は，斜面へ水平方向に回転貫入した羽根付き鋼管による斜面

補強効果の評価法と一般的な斜面安定設計法を準用した本工法による補強

斜面の設計法を提案することである。  

ただし，前節までに示した先行研究等の成果に基づき期待される羽根付き

鋼管による斜面補強効果は，まだ実物では確認されていない。  

そこで，本研究では，特に法尻の湿潤による不安定化が原因となる深さ数

メートル規模の斜面崩壊を想定した実大盛土による実験で，荷重がそれほど

増えなくても斜面が壊れる現象を模擬し，以下の課題に取り組んだ。次章よ

り，それぞれの課題とその取り組みについて詳述する。  

 

課題１：受圧板による荷重分担範囲を明らかにし，移動土塊がすり抜けず

一体挙動するために必要な受圧板の配置方法を構築すること。  

 

 課題２：斜面へ水平方向に回転貫入した羽根付き鋼管の引抜き抵抗に関す

る挙動を明らかにし，引抜き抵抗評価法を構築すること。  

 

課題３：鋼管や受圧板によって拘束される周辺土の地盤抵抗が付加された

鋼管の部材抵抗は，有意な補強効果（鋼管上方の移動土塊の変位

を抑制する効果）であることを明らかにすること。  
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第３章 受圧板による荷重分担範囲  

 

３．１ 概要  

 

本章では，移動土塊がすり抜けず一体挙動するために必要な受圧板の配置

方法を提案するため，受圧板を併用した鋼管を斜面に配置した時の移動土塊

を支持する荷重分担範囲を解明する。  

検討にあたって，まず，グラウンドアンカーに用いられている受圧板や補

強土壁に用いられている支圧板等の荷重分担範囲に関する既往の研究を調

べる。次に，実大の試験盛土において，1 組の受圧板を併用した鋼管による

補強斜面の除荷実験を実施し，荷重分担範囲と受圧板サイズ，斜面の幾何形

状，移動層の地盤強度等との関係を把握する。そして，それらの結果と既往

の知見をもとに，受圧板の荷重分担範囲の評価法を提案する。  

 

３．２ 受圧板の荷重分担範囲に関する既往の研究  

 

受圧板の支持範囲に関する既往の研究として，  Yoshimatu and Shimizu3-1 )

は，グラウンドアンカー受圧板の影響範囲を調べている。図 3.2.1 に示す実

験装置を用いて，受圧板の設置条件を変えた引抜き実験を行い，図 3.2.2 に

示すクラックの分布等を観察した結果に基づき，図 3.2.3 に示すように受圧

板が影響を与える土塊範囲の評価法について受働抵抗角（受働土圧）を基準

に提案している。  

林ら 3-2)は，土槽に配置した支圧板付き補強材を鉛直に引き抜く実験によ

り，図 3.2.4 に示す引抜き抵抗分布を示したうえで，図 3.2.5 に示す実験装

置を用いて鉄筋補強土の支圧板付き補強材の載荷実験を行った結果，補強材

を引張材として機能させるためには支圧板が不可欠であると指摘している。 

武藤ら 3-3)は，図 3.2.6 に示す小型引抜き試験装置により，アンカー式補強

土壁の支圧板単体の引抜き実験を行い，図 3.2.7 に示す最大引抜き力 Pmax で

正規化した引抜き力 P と支圧板の幅 B で正規化した引抜き変位 δ との関係

において，支圧板サイズによらず δ/B=2～3%の小さな変位量で P/Pmax=1/3 の

引抜き力が発揮されることを示している。  
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また，離散的に部材を配置する斜面安定工のアーチ効果について，Ito and 

Matsui3-4 )は，図 3.2.8 に示す地すべり抑止杭に水平荷重として作用する土圧

分布を仮定し，塑性変形と塑性流れに基づく水平荷重の評価法を提案し，図

3.2.9 に示すように実際の地すべり地で確認した実測値と提案法および他で

用いられている方法による算定値を比較し，その適用性を示している。  

足立ら 3-5)，多田ら 3-6)は，斜面の引張り領域に打設された地すべり抑止杭

の挙動について，降下床を用いたアルミ棒積層体による除荷実験により調べ，

杭間地盤の標点計測と杭の実測ひずみから，図 3.2.10 に示すように並列で配

置した地すべり抑止杭のアーチは，直角二等辺三角形を頂点とする形状にな

る場合と，正三角形を頂点とする形状になる場合があり，これらのモードは

移動層厚から決まる拘束圧の大きさで変化することを指摘し，この並列配置

のアーチの組み合わせにより，図 3.2.11 に示すように千鳥配置した地すべり

抑止杭で形成されるアーチの形状が推定できることを示している。  

大野ら 3-7)  は，図 3.2.12 に示す実験土層を用いて地すべり抑止杭の除荷実

験を行い，杭の配置方法によって，各杭の荷重分担が異なることや，図 3.2.13

に示すように実測クラック分布と受働抵抗領域を比較し，中央部に配置した

前列杭の荷重分担率が後列杭に比べ大きいこと，受圧抵抗領域が重なる範囲

については，前列杭が受けた荷重を後列杭が幾らか負担していること等を指

摘している。  

Kourkoulis et al.3 -8 ) は，地すべり抑止杭について図 3.2.14 に示す 3D モデ

ルによる解析を行い，図 3.2.15 に示すように杭の間隔，移動層の層厚等によ

って，杭に作用する土圧分布が異なることを示している。  
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図 3.2.1 実験装置 3-1)  

 

 

図 3.2.2 地表面で観察されたクラック分布 3-1)  

 

  

 

図 3.2.3 グラウンドアンカー受圧板による荷重分担範囲 3-1 )  
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図 3.2.4 支圧板付き鉄筋の引抜き抵抗分布 3-2)  

 

 

図 3.2.5 載荷実験装置 3-2 )  
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図 3.2.6 小型引抜き試験装置 3-3 )  

 

 
 

図 3.2.7 正規化した引抜き荷重と変位との関係 3-3 )  
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図 3.2.8 地すべり抑止杭に作用する土圧モデル 3-4 )  

 

 

図 3.2.9 実測値と算定値との比較 3-4)  
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図 3.2.10 並列配置した地すべり抑止杭のアーチ形成メカニズム 3-5)  

 

 

 

図 3.2.11 千鳥配置した地すべり抑止杭のアーチ効果 3-5)  
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図 3.2.12 実験土層 3-7)  

 

 

 

図 3.2.13 杭周りの実測クラック分布と受働抵抗範囲との比較 3-7)  
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図 3.2.14 地すべり抑止杭の概略抵抗メカニズム 3-8 )  

 

 

 

図 3.2.15 杭間隔 2D と 7D の時の解析結果 3-8 )  
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３．３ 荷重分担範囲に関する現場実験  

 

法尻の湿潤による不安定化が原因で生じる斜面崩壊を実大盛土による除

荷実験で模擬し，受圧板が移動土塊を支持する荷重分担範囲を明らかにする。 

まず，大野ら 3-7)が用いた油圧ジャッキでせき板を降下させる方法を参考

に，油圧ジャッキ上に鉄板を載せ，鉄板上で移動層を盛土する装置を実大盛

土に構築し，除荷時における受圧板サイズによる補強効果の違いを法肩変位

や発生するクラックの分布で調べた。次に，除荷実験では荷重を直接計測す

ることができないため，３つの方法（詳細は後述）により，受圧板が支持す

る移動土塊重量を推定した。  

 

３．３．１ 除荷実験の内容  

 

受圧板サイズによる補強効果の違いを法肩変位や発生するクラックの分

布によって調べるため，法尻の湿潤による斜面崩壊を模擬した除荷実験を行

った。図 3.3.1 に試験盛土の概要図を，写真 3.3.1 に全景を示す。  

試験盛土の構築にあたって，まず，不動層（粘性土）を設計高さ 3m，傾

斜角度 55°に成形して，盛土中間高さから水平方向に鋼管を打設した。次

に，すべり面を明確にするため，不動層の斜面表面に土木シート（クロス養

生用）を 2 枚重ねて敷設し，土木シート上に移動層（砂質土）を幅 3m，傾

斜角度 40°で構築した。  

移動層を除荷する装置を図 3.3.2 に示す。法尻に 50ton 油圧ジャッキを 3

台配置し，油圧ジャッキの最大降下量を約 100mm としてジャッキアップし

た上に幅 3m の鉄板を載せ，その鉄板上に移動層を設けた。表 3.3.1 に示す

ように不動層は換算 N 値 2.5 の礫混じり粘性土で，移動層は人力で砂を積上

げ，湿潤密度約 1.7g/cm3，含水比約 9%で構築した。用いた土の物性を表 3.3.1

に示す。  

実験ケースと各盛土の条件を表 3.3.2 に示す。無補強（TK-N）以外に用い

る鋼管のサイズは，いずれも鋼管径φ60.5mm，長さ 3m，羽根径 160mm，羽

根区間長 0.64m とし，GL+1.5m の高さから不動層へ水平に 1.7m 回転貫入し，

移動層の構築と同時に鋼管頭部に鋼管と直交するように受圧板を配置した。

受圧板の高さ×幅のサイズは，300×300mm（TK-300），600×600mm（TK-600），
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800×800mm（TK-800）の 3 種類で，それぞれ幅 3m の移動層の中央に 1 枚

配置した状態で除荷実験を行った。  

表 3.3.3 に除荷実験時の計測項目を，図 3.3.3 に計測計画断面図を示す。

法肩，鉄板，鋼管に変位計を，受圧板に傾斜計とロードセルを，油圧ジャッ

キにロードセルを設置した。また，移動層の表面に 300mm 間隔で標点を配

置し，その移動量を測量した。  

ジャッキダウンは 10mm 毎に手前側，奥西側，奥東側の順に行った。鉄板

全体が 10mm 降下したことを確認してから，標点を測量し，測量が終わった

ら再度ジャッキダウンという手順を繰り返し，それぞれの実験ケースで移動

層を 90mm～100mm 降下させた。なお，移動層構築から除荷までの養生期間

は 4～11 日間とし，全ケースとも晴天時に除荷を行った。  

 

３．３．２ 除荷実験の結果と考察  

 

(1) 実験経過  

各ケースの除荷実験終了時の移動層の状態を写真 3.3.2～写真 3.3.5 に示す。 

写真 3.3.2 に示す TK-N（無補強）では，鉄板を 10mm 降下させた最初の

除荷ステップ（以下，除荷ステップ 10mm といい，数字は鉄板降下量を示す

こととする）で，法肩や移動層の側面に生じたクラックから，土木シートに

よるすべり面で移動層が全体的に下方に変位したことを確認した。よって，

移動層の底面摩擦（土木シート）は，除荷ステップ 10mm で最大摩擦に達し

たものと考えられる。除荷ステップ 20mm 以降，移動層中央部の水平クラッ

ク，鉄板端部からの鉛直クラックが徐々に伸展した。この水平クラック，鉄

板端部からの鉛直クラックは，鉄板直上の移動層と鉄板外側の移動層に変位

差が生じ，側面摩擦が徐々に発揮されることによって生じたものと考えられ

る。そして，除荷ステップ 60mm で鉄板端部からの鉛直クラックが法肩近く

まで伸展し，油圧ジャッキ反力が定常状態となったことから，側面摩擦は最

大値に達した※ 1 ものと考えられる。その後，最終除荷ステップ 90mm まで，

全体的なクラック分布に変化はなく，クラックの幅が徐々に大きくなった。 

写真 3.3.3 に示す TK-300 では，鉄板を 10mm 降下させた最初の除荷ステ

ップで，法肩や移動層の側面に生じたクラックから，土木シートによるすべ

り面で移動層が全体的に下方に変位したことを確認した。次に，除荷ステッ
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プ 30mm で移動層中間部の水平方向にクラックが生じた。その後，除荷ステ

ップ 40mm で，受圧板上端から斜め上方にクラックが生じ始め，最終除荷ス

テップ 100mm まで徐々にそれらのクラックが伸展した。  

写真 3.3.4 に示す TK-600 では，TK-300 と同様に除荷ステップ 10mm で移

動層が全体的に変位し，除荷ステップ 20mm で，移動層中間部および受圧板

上端から水平方向にクラックが生じた。その後，除荷ステップ 40mm で，受

圧板上端から斜め上方にクラックが生じ始め，その後のステップで TK-300

に比べ多数のクラックが受圧板から生じ，最終除荷ステップ 100mm では，

法肩まで伸展したクラックがあった。  

写真 3.3.5 に示す TK-800 では，他ケースと同様に除荷ステップ 10mm で

移動層が全体的に変位し，移動層中間部に水平方向のクラックが生じた。そ

の後，除荷ステップ 40mm で，受圧板上端からクラックが生じ，最終ステッ

プまで水平方向のクラック幅が徐々に広がっていったが，TK-300 や TK-600

のような受圧板から放射状に伸展するクラックはほとんど生じなかった。  

 

(2) 補強効果  

補強効果を表す法肩変位と除荷ステップとの関係を図 3.3.4 に示す。ここ

では，法肩変位を移動層鉛直ひずみ εv（鉄板変位 δb と法肩変位 δ t の差を各

ケースの移動層高さ h で除した値）として各ケースの値を示している。全て

のケースで除荷ステップ 10mm から，引張の移動層鉛直ひずみが生じている

ため，前記のように最初のステップからクラックが生じたものと考えられる。 

引張の移動層鉛直ひずみが，補強ケースでは除荷ステップとともに大きく

なっているのに対し，TK-N（無補強）では除荷ステップ 40mm を境に引張

から圧縮に転じている。これは，鉄板を降下させると，3m 幅の鉄板上に載

っている移動層と鉄板より外側の移動層との間で摩擦抵抗（以下，移動層側

面の摩擦抵抗と呼ぶ）が生じ，TK-N では，その摩擦抵抗が除荷ステップ 40mm

で限界値に達したことを示すものと考えられる。  

補強ケースの中では，TK-600 と TK-800 は勾配が直線的に伸びているのに

対し，TK-300 は除荷ステップ 90mm から勾配が緩やかになっていることか

ら，補強による抵抗力の増加が限界値に近付いていることを示しているもの

と考えられる。  

また，凡例に示した δ tmax は法肩変位の最大値で，TK-N（無補強）の 100mm
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に対し，補強ケースでは 55～68mm であり，受圧板併用の鋼管で補強した斜

面の法肩変位は，無補強に比べ抑制されることを確認した。  

 

(3) 鋼管の挙動  

受圧板を併用した鋼管の挙動を考察するため，受圧板荷重と除荷ステップ

との関係を図 3.3.5 に示す。TK-800 の受圧板荷重は最大約 12kN でまだ増加

傾向を示しており，TK-600 は最大約 9kN，TK-300 は最大約 3kN で，受圧板

荷重が定常状態となっている。  

また，鋼管鉛直変位と除荷ステップとの関係を図 3.3.6 に，鋼管鉛直変位

と鋼管水平変位との関係を図 3.3.7 に示す。除荷ステップに伴い鋼管鉛直変

位が大きくなっているのに対し，鋼管水平変位はほとんど生じていない。よ

って，本実験においては，鋼管の引抜き抵抗よりもせん断抵抗が支配的※ 2

であったものと考えられる。これは，不動層の勾配が約 53°で比較的急勾

配であること，受圧板にはプレロードを作用させていないことから，引抜き

抵抗に比べ，せん断抵抗が発揮されやすい状態であったためと推定する。  

 

(4) 各ケースの抵抗力  

補強効果による抵抗力の各ケースでの違いを考察するため，図 3.3.8 に移

動層荷重（ジャッキ反力）と法肩変位との関係を，図 3.3.9 に移動層荷重の

変化率（ジャッキ反力の初期値と各除荷ステップにおける反力の差分を初期

値で規準化した値）と法肩変位との関係を示す。  

本実験では，油圧ジャッキ反力が移動層荷重をすべり面の摩擦と部材抵抗

で支持しきれなかった分の値となるため，すべり面摩擦が一定と仮定すると，

ジャッキ反力から得られる移動層荷重の初期値からの変化量は，除荷時に鋼

管等により発揮されている抵抗力の増分であり，この値が大きいほど補強効

果が大きいといえる。本実験結果では，TK-N（無補強）の移動層荷重の変

化量に比べ補強ケースの値が大きいため，全補強ケースにおいて，受圧板を

併用した鋼管による抵抗力が発揮されているといえる。  

また，TK-N で除荷ステップとともに移動層荷重の変化量が大きくなって

いるのは，移動層側面の摩擦抵抗の影響※ 1 であるが，法肩変位 60mm 以降

で定常状態になっている。補強ケースにおいては最終除荷ステップで法肩変

位が 60mm 前後となっているため，TK-N の除荷ステップ 60mm と補強ケー
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スの最終除荷ステップでの移動層背面と側面の摩擦抵抗が，補強されたケー

スでも同等に発揮されたものと仮定すれば，補強ケースから無補強の移動層

荷重の変化率を引いた値が各補強ケースの補強効果による正規化抵抗力で

あると考えられる。この値を比較すると，TK-300 と TK-800 が約 0.1 でほぼ

同等に対し，TK-600 は約 0.3 で 3 倍大きな抵抗力を発揮している。  

補強ケースにおける抵抗の違いは，図 3.3.10 に示す移動層荷重の変化率と

受圧板の傾斜角度との関係にも表れており，TK-300 と TK-800 は移動層荷重

の変化率に比例して受圧板の傾斜が大きくなっているのに対し，TK-600 は

傾斜が 1°程度以内に留まっている。TK-600 よりも大きな受圧板荷重が作用

していたにもかかわらず，TK-800 の補強効果が小さかったのは，本実験が

鋼管直下の地盤を強制変位させているためと考えられる。  

すなわち，本実験では，受圧板や不動層に定着している鋼管は鋼管下方の

移動層からの反力を得られにくい状態であり，特に TK-800 では受圧板下方

の受働抵抗が得られず，鋼管を中心として受圧板が回転し，傾斜角度が徐々

に大きくなったものと考えられる。  

一方，TK-600 では受圧板がほとんど傾斜しなかったため，受圧板や鋼管

下方の地盤抵抗が他の補強ケースに比べて大きく得られたものと推定でき，

それが抵抗力の発現にも寄与したものと考えられる。  

 

※1：無補強（TK-N）のすべり面摩擦については，付録 A を参照のこと。  

※2：鋼管水平変位の減少やマイナスの値については，付録 B を参照のこと。  
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鉄板幅 3.0 

土木シート幅 3.0 

不動層 

移動層 

鋼管 
西側 

東側 

正面図（斜視） 

 

 

敷鉄板 3 枚＋台座 

＋油圧ジャッキ 

受圧板 

土木シート（2 枚重ね） 

不動層 

補強鋼管 

3.0 

0.8 
1.5 

移動層 

0.6 程度 

1.5 砕石 

40° 1.7 

土留め 

55° 

断面図 

 

図  3.3.1 試験盛土の概要図（単位：m）  

 

 

写真  3.3.1 試験盛土全景（TK-600）  
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図  3.3.2 除荷装置の概要図  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図  3.3.3 計測計画断面図  
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表  3.3.1 盛土地盤（除荷実験）  

盛土箇所／種別  試験項目  試験結果  

不動層／  
礫まじり粘性土  

土粒子密度  s  (g/cm3) 2.65 

SWS 試験※  換算 N 値  2.5 

湿潤密度  湿潤密度 t  (g/cm3) 1.86 

乾燥密度d (g/cm3) 1.41 

自然含水比 wn (%) 31.2 

三軸圧縮  
(UU) 

粘着力 cu (kN/m2) 52.9 

内部摩擦角 ϕu (°) 16.5 

移動層／砂質土  

土粒子密度  s  (g/cm3) 2.68 

粒度  最大粒径  (mm) 4.75 

均等係数 Uc 2.68 

50%粒径 D50 (mm) 0.35 

現場密度  湿潤密度 t  (g/cm3) 1.73 

乾燥密度d (g/cm3) 1.59 

含水比 w  (%) 8.8 

三軸圧縮  
(CD) 

粘着力 cd (kN/m2) 19.6 

内部摩擦角 ϕd (°) 35.5 

※SWS 試験：スウェーデン式サウンディング試験  
 

 

表  3.3.2 実験ケース（除荷実験）  

ケース名  
受圧板サ

イズ  

高さ  
移動層傾斜  
不動層傾斜  

鉄  
板  
降  
下  

法  
尻  
掘  
削  

片  
持  
載  
荷  

鋼  
管  
引  
抜  

備考  

TK-N 
(無補強 ) 

なし  
3.23m 
41.6° 
53.1° 

○  －  －  －  鋼管なし  

TK-300 
300×

300mm 

3.27m 
40.7° 
52.7° 

○  ○  ○  －  
TK-600 実験後，鋼

管を撤去せず移動

層構築  

TK-600 
600×

600mm 

3.21m 
40.9° 
52.7° 

○  －  －  －   

TK-800 
800×

800mm 

3.26m 
41.8° 
53.1° 

○  －  ○  ○  
TK-N 実験後の不

動層に移動層を構

築  
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表  3.3.3 計測項目（除荷実験）  

計測箇所  計測方法  箇所数  備考  
油圧ジャッキ  ロードセル  3 点  移動層構築直後で初期値

を計測  
鉄板（油圧ジャ

ッキ上側）  
変位計  鉛直 4 点   

鋼管  変位計  鉛直 1 点  
水平 1 点  

水平変位は手前方向  

受圧板  ロードセル  1 点   
傾斜計  1 点   

移動層法肩  変位計  鉛直 3 点   
移動層表面  定点観測  

カメラ  
2 箇所  法肩，正面  

VTR 1 箇所  正面  
測量  18～24 点  標点の左側，右側，中央

の縦 3 列  
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写真  3.3.2 TK-N（無補強）除荷実験後  

 

 

放射状 

クラック 

 

写真  3.3.3 TK-300 除荷実験後  
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放射状 

クラック 

 

写真  3.3.4 TK-600 除荷実験後  

 

 

 

放射状クラックなし 

 

写真  3.3.5 TK-800 除荷実験後  

 

 

放射状 

クラック 
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※凡例の δ tmax は法肩最大変位量  

図  3.3.4 移動層ひずみと除荷ステップとの関係  
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図  3.3.5 受圧板荷重と除荷ステップとの関係  
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図  3.3.6 鋼管鉛直変位と除荷ステップとの関係  

 

 

 

 0

20

40

60

80

100
-20 -10 0 10 20

鋼
管

鉛
直

変
位

(m
m
)

鋼管水平変位 (mm)

TK‐300

TK‐600

TK‐800

 

図  3.3.7 鋼管鉛直変位と鋼管水平変位との関係  
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図  3.3.8 移動層荷重と法肩変位との関係  
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図  3.3.9 移動層荷重の変化率と法肩変位との関係  
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図  3.3.10 移動層荷重の変化率と受圧板傾斜角度との関係  
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３．３．３ 受圧板による荷重分担範囲の推定  

 

前節の除荷実験では，載荷実験と異なり，荷重を直接計測することができ

ないため，次の手順で荷重分担範囲に関する検討を行った。  

まず，除荷実験における TK-300 のケースで， (1) 油圧ジャッキ反力差，

(2) 鋼管の鉛直変位， (3) 受圧板が支持する移動土塊の観察という３つの方

法によって，受圧板が支持する移動土塊の重量を推定し，妥当と考えられる

値を求めた。次に，その結果と受圧板の荷重分担範囲に関する既往の知見か

ら，荷重分担範囲の評価法を構築し，TK-600 と TK-800 の条件で，この評価

法の妥当性を確認した。  

 

(1) 油圧ジャッキ反力差  

除荷実験において，移動層を降下させた時の油圧ジャッキに作用する反力

差（無補強斜面の反力から補強斜面の反力を引いた値）から，受圧板が支持

する移動土塊の重量を推定する。  

本実験では，無補強斜面において，油圧ジャッキ反力（無補強）とは，す

べり面の摩擦抵抗が移動層荷重を支持しきれなかった分の力であり，補強斜

面において，油圧ジャッキ反力（補強）とは，すべり面の摩擦抵抗と部材抵

抗が移動層荷重を支持しきれなかった分の力である。よって，部材抵抗は油

圧ジャッキ反力（無補強）と油圧ジャッキ反力（補強）の差に等しいため，

油圧ジャッキ反力によって，受圧板が支持する移動土塊重量（補強効果）を

推定できる。  

無補強斜面と補強斜面の油圧ジャッキ反力（移動層荷重の変化率）の比較

にあたっては，図 3.3.8 において無補強の移動層荷重がほぼ一定値になった

（移動層の側面摩擦抵抗が最大値に達したと仮定できる）法肩変位が 60mm

前後の除荷ステップに着目して検討する。また，無補強斜面と補強斜面では，

移動層の寸法が若干異なるため，初期の移動層荷重で正規化した移動層荷重

の変化率により比較する。図 3.3.9 において TK-N（無補強）と TK-300 の移

動層荷重の変化率の差は 0.083 であるため，これに TK-300 の初期値 70.6kN

を掛けた値が補強効果による部材抵抗と考えられ，その値は約 6kN となる。  
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(2) 鋼管の鉛直変位  

 不動層に定着された鋼管に軸直角方向荷重を作用させる実験（以下，片持

ち載荷実験と呼ぶ）を行って荷重変位関係を求め，その荷重変位関係と除荷

実験時に生じた鋼管の鉛直変位から，鋼管に作用した等価な移動土塊重量を

推定する。  

 前述した除荷実験における荷重のつり合いから，部材抵抗（補強効果）は

移動土塊自重からすべり面摩擦抵抗と油圧ジャッキ反力を控除したものと

なる。よって，部材抵抗を発揮した結果として，除荷実験で計測された鋼管

の変位には，すべり面摩擦抵抗の影響が含まれているため，このつり合い関

係から求まる部材抵抗（補強効果）は， (1)油圧ジャッキ反力差から推定し

た部材抵抗（補強効果）と等価である。  

片持ち載荷実験の模式図を図 3.3.11 に示す。不動層（礫混じり粘性土）に

片持ち梁の状態で定着されている鋼管の突出長さ 1.2m の位置に 30kg の重り

を 1 個ずつ吊り下げ，最大 120kg（ 4 個）まで載荷し，載荷位置の鋼管鉛直

変位を変位計で測定した。なお，片持ち載荷実験は，TK-300 と TK-800 の 2

ケースで実施した。  

図 3.3.12 に荷重変位関係を示す。TK-800 に比べ TK-300 の勾配が若干小さ

いが，これは TK-300 が TK-600 の除荷実験後に鋼管を撤去せず，同じ鋼管

を用いて実験を行ったものであるため，TK-600 の実験による影響を受けて

いるものと考えられる。ただし，両ケースとも載荷後に除荷すると鉛直変位

がゼロに戻ったため，鋼管とその周辺土は弾性挙動と見なせるものと考える。 

よって，TK-300 の鋼管が最大鉛直変位 89mm を生じた時は，図 3.3.13 の

荷重変位関係を外挿すると 2.2～ 2.6kN の荷重（集中荷重）が作用していた

ものと推定され，鋼管が支持する移動土塊による荷重分布を等分布と仮定す

ると 6～ 8kN，三角形分布とすると 9～ 12kN で集中荷重と等価になる。以上

の結果から，受圧板が支持する移動土塊の重量は 6～ 12kN と推定できる。  

 

(3) 受圧板が支持する移動土塊の観察  

除荷実験後に，受圧板周りの移動土塊を掘削し，受圧板が支持する移動土

塊（背面土）を際立たせて体積を直接推定する。この体積に現場密度試験か

ら得られた単位体積重量を掛けることによって，受圧板が支持する移動土塊

重量（補強効果）を推定する。  
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除荷時に保持された受圧板による背面土（移動土塊）の範囲を写真 3.3.6，

写真 3.3.7 に示す。これは TK-300 の除荷実験後に法尻をスコップで徐々に

掘削※ 3 して，受圧板に支持されていない前方，側方の移動土塊を除去して，

自立した範囲を際立たせた結果である。  

そして，図 3.3.13 に受圧板により直接支持された背面土の寸法を計測した

結果に基づき推定した荷重分担範囲を示す。斜面表面での実測から，正面か

ら見て受圧板の上端側で幅 1.7m，下端側で幅 2.4m の背面土が支持され，断

面方向から見て，受圧板の上端側で斜面表面長さ 1.2m までの背面土が支持

されている。ここで，下端側の受圧板から斜面奥行き方向の支持範囲を，受

圧板の下端から受働崩壊角で立ち上がる範囲と仮定し，その線と受圧板上端

の水平線との交点 P，この交点から斜面表面で移動層の支持が確認された頂

点 Q，受圧板の点 I，点 J で囲まれる範囲から体積を 0.65m3 と求め，それに

現場密度試験から得られた単位体積重量 17kN/m3 を掛けることで，受圧板が

支持する移動土塊の重量は約 11kN と推定できる。  

 

以上の３つの方法で推定した受圧板が支持する移動土塊の重量を表 3.3.4

に示す。ここで，(1) 油圧ジャッキ反力差による推定値 6kN から逆算される

移動土塊の体積は 0.35m3 となるが， (3)で観察した移動土塊の体積に対して

過小である。また，(2) 鋼管の鉛直変位で仮定した鋼管に作用する移動土塊

による荷重分布は，傾斜のある移動土塊断面の形状から等分布よりも三角形

分布に近く，受圧板が支持する移動土塊重量は約 12kN に近いと考えられる。 

よって，(3) 受圧板が支持する移動土塊の観察によって，移動土塊の体積

を直接測定した結果から推定した 11kN は妥当な値であるものと考えられる。 

 

※ 3：法尻をスコップで掘削した手順等については，付録 C を参照のこと。 
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 荷重分担範囲の移動土塊

による荷重分布の仮定 

重り 
不動層 

補強鋼管 または 

1.2 1.7 

粘性土

換算N値2.5

 

図  3.3.11 片持ち載荷実験の断面模式図（単位：m）  
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図  3.3.12 片持ち載荷荷重と鋼管鉛直変位との関係  

 

集中荷重 2.2～2.6kN に相当  

TK-300 除荷実験  
鋼管鉛直変位 89mm 
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写真  3.3.6 受圧板が支持する移動層側面（TK-300）  

 

 

 

 

 

写真  3.3.7 受圧板が支持する移動層正面（TK-300）  
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図  3.3.13 受圧板の荷重分担範囲の模式図（単位：m）  

 

 

 

表 3.3.4 受圧板が支持する移動土塊重量の推定値  

推定方法  
移動土塊重量の

推定値  (kN) 
誤差の要因等  

(1) 油圧ジャッキ反

力差  
6 

各ケースの移動土塊サイズ，すべ

り面摩擦の差異  

(2) 鋼管の鉛直変位  6～ 12 
仮定した鋼管に作用する移動土

塊からの荷重分布  

(3) 受圧板が支持す

る移動土塊の観察  
11 

受働抵抗角で仮定した受圧板下

端側から斜面奥行き方向への支

持範囲  
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３．４ 荷重分担範囲の評価式の提案  

 

３．４．１ 評価式の構築  

 

受圧板の荷重分担範囲の検討にあたり，前節による受圧板が支持している

移動土塊範囲の観察結果と，Yoshimatu and Shimizu3-1 )が模型による受圧板の

引抜き実験結果から示した受圧板の影響範囲を比較する。  

図 3.4.1 に両者の荷重分担範囲を重ね合せた結果を示すと，前者の荷重分

担範囲は，後者の影響範囲に比べ受圧板上端側で小さくなっている。この違

いは，後者の影響範囲は地表面が平坦な状態で実験した結果から求めたもの

であるのに対し，本実験では受圧板背面土が斜面であることに加えて，受圧

板より上方の表面は補強されていないため，除荷に伴って緩みやすいことに

よるものと考える。  

これに関連して，図 3.4.2 に示す受圧板上方の移動層表面の測量結果にお

いて，受圧板よりも移動層表面が手前側に変位していたことから，除荷に伴

い移動層が手前側にはらみだしていたことが示唆される。  

これらの考察より，本工法の受圧板による荷重分担範囲の評価にあたって

は，除荷時における受圧板の背面土において，受圧板の下端側では背面土を

抑えつける方向に土塊が変位しようとするため，背面土が受働状態になるこ

と，受圧板の上端側では背面土の緩みを考慮することが必要である。  

 

以上の結果，本工法の受圧板の荷重分担範囲を図 3.4.3 のように仮定する。

ここで，断面方向については，受圧板の下端から斜面奥行き方向に水平面か

ら π/4-ϕ/2 の仰角で立ち上がり，受圧板上端位置までを受圧板の背面土の支

持範囲とし，受圧板上端位置から上方の水平面から π/4+ϕ/2（主動崩壊角）

で立ち上がる斜面表面までの領域を荷重分担範囲と仮定する。平面方向につ

いては，受圧板下端では受圧板直交面から π/4+ϕ/2 の角度で，受圧板上方で

は π/4 の角度（ϕ=0 とした場合）で側方に広がる領域を荷重分担範囲と仮定

する。  
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ただし，平面方向の広がりを狭めることが受圧板のピッチを決める上で安

全側であることと，この領域の体積を求めるための簡便のため，平面方向に

ついては，受圧板下端と上端側の広がる領域を平均化し，上下端とも π/4+ϕ/4

の角度で広がる範囲を荷重分担範囲とするものとする。これを図 3.4.4 のよ

うに仮定する場合，四角錐台の体積を求める公式を用いて，受圧板の荷重分

担範囲を以下の式 3.1 で表すことができる。  

 

Wp = Vp･γ t                 (3.1) 

 

 Vp = V f＋Vb 

V f  = h/6･(Amax･b＋a･Bmax＋2(a･b＋Amax･Bma x)) 

Vb = Bmax･Cmax/2･Amax/3 

h = D /tanβ f ※ただし，h は不動層までの距離を上限とする。  

a = b  = D  

Amax = D＋ 2･h･tanψ  = D･(1＋2･tanψ/tanβ f) 

Bmax =  h･tanθ  = D･tanθ/tanβ f  

Cmax = h･tanθ/(tanβb－ tanθ) = D･tanθ/{tanβ f･(tanβb－ tanθ)} 

ψ = π/4＋ϕ/4 

β f  = π/4－ϕ/2 

βb = π/4＋ϕ/2 

 

ここに，  

Wp：受圧板に作用する移動層重量  (kN) 

Vp：受圧板が支持する移動層の体積  (m3) 

γ t：移動層の湿潤単位体積重量  (kN/m3) 

D：受圧板（正方形の場合）の幅と高さ  (m)  

θ：移動層の傾斜角度  (rad) 

ϕ：移動層の内部摩擦角  (rad) 
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３．４．２ 評価式による計算値と実験結果との比較  

 

 本節では，前節で TK-300 の実験結果に基づき提案した式 3.1 による計算

値と，除荷実験において補強効果が最も有効に発揮された TK-600 と TK-300

と同等であった TK-800 の実験結果から推定した受圧板に支持される移動土

塊重量を比較する。  

表 3.4.1 に TK-600 と TK-800 の式 3.1 から求まる移動土塊重量の計算値と

実験結果から，(1) 油圧ジャッキの反力差  (2) 移動層全体の力のつり合いの

２つの方法で推定した値を示す。ここで， (1)の方法は前節で用いたものと

同様であり， (2)の方法は，実験で得られた実測値（ジャッキ反力，受圧板

荷重），盛土の出来形寸法と現場密度試験から求まる移動層の自重，法肩変

位 60mm の除荷ステップでの TK-N のつり合い計算から得られる移動層側面

の摩擦抵抗を条件に，極限平衡法により部材抵抗を算定するものである。  

TK-600 の実験から求めた値において， (1)で推定した値は，図 3.3.9 から

求まる TK-600 と TK-N（無補強）との移動層荷重の変化率の差 0.279 に初期

値 65kN を掛けて得られたものであり， (2)で推定した値は，図 3.4.5 に示す

力のつり合い図から得られた部材抵抗である。  

同様に TK-800 の実験から求めた値において，(1)で推定した値は，図 3.3.9

から求まる TK-800 と TK-N（無補強）との移動層荷重の変化率の差 0.095

に初期値 65kN を掛けて得られたものであり， (2)で推定した値は，図 3.4.5

に示す力のつり合い図から得られた部材抵抗である。  

 

以上の結果，補強効果が有効に発揮された TK-600 において，式 3.1 から

求まる土塊重量は，実験結果から推定した補強効果による抵抗力よりも 2

割程度小さい安全側の値となっている。また，TK-600 の荷重分担範囲と考

えられる除荷実験で受圧板まわりに発生したクラックの分布は，写真 3.4.1

に示すように受圧板から法肩まで達していたのに対し，式 3.1 から求まる荷

重分担範囲は法肩には達しないことからも，TK-600 の条件においては安全

側の評価となっている。  

一方，TK-800 において，式 3.1 から求まる荷重分担範囲の土塊重量は，

試験装置の関係で移動層の寸法が制約（受圧板から不動層までの距離が他ケ

ースよりも短い）されたため TK-600 とほぼ同等であるのに対し，図 3.4.6
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に示す油圧ジャッキ反力差，移動層全体の力のつり合いから求まるせん断抵

抗の値は非常に小さい。  

これは，除荷実験で考察したとおり，特に TK-800 は他のケースに比べ，

鋼管下方の地盤反力が得られにくい状態であったと推察されるため，せん断

抵抗が卓越する状態（部材抵抗（補強効果）は，移動土塊自重からすべり面

摩擦抵抗力と油圧ジャッキ反力を控除した値と等価）という状態ではなく，

引抜き抵抗が卓越する力のつり合い状態であったものと考えられる。  

そのため，TK-600 に比べ TK-800 では受圧板の上部が斜面手前側に回転変

位し，TK-600 よりも大きな軸力（引抜き抵抗力）12kN が受圧板に作用して

いたものと考えられる。  
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図  3.4.1 本実験による荷重分担範囲と Yoshimatu and Shimizu との比較  
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図 3.4.2 TK-800 除荷実験時の斜面表面に設置した標点の測量結果  

（受圧板直上の斜面表面に設置した標点）  
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図  3.4.3 本工法の荷重分担範囲の考え方  

 

 

 

 

 

図  3.4.4 簡略化した本工法の荷重分担範囲  
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表  3.4.1 評価式による算定値と実験から推定する受圧板が支持する移動土

塊重量との比較（単位： kN）  

推定方法  TK-600 TK-800 備考  

(1)油圧ジャッ

キ反力差  
18 6 

TK-N（無補強）との差分

より算定  

(2)移動層全体

の力のつり合い  
せん断 17 
(引抜き 9) 

せん断 0 
(引抜き 12) 

括弧内の引抜き抵抗力は

実測値  

評価式による  
算定値  

14 12 

TK-600 に比べ TK-800 の

方が移動層の層厚が薄い  
(受 圧 板 と 土 木 シ ー ト ま

での距離が短い ) 

 

 

 

 

写真 3.4.1 法肩から見た TK-600 の受圧板上方のクラック分布  
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図  3.4.5 TK-600 の力のつり合い  

 

 

 

 

 

図  3.4.6 TK-800 の力のつり合い  
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３．５ 本章のまとめ  

 

本章では，受圧板を併用した羽根付き鋼管の荷重分担範囲を解明するため，

既存工法の受圧板に関する先行研究を調べ，実大の試験盛土において，1 組

の受圧板と鋼管による補強斜面の除荷実験を実施した。そして，受圧板サイ

ズを変えた各ケースと補強効果との関係を確認したうえで，実験結果に基づ

き受圧板による荷重分担範囲の評価法を提案した。これらの検討から得られ

た知見を以下に示す。  

 

(1) 1 組の受圧板と鋼管で補強した斜面は，無補強斜面に比べ，移動層が除

荷された時の法肩変位が小さくなることを確認した。  

 

(2) 除荷実験で得られた油圧ジャッキ反力差，鋼管の鉛直変位，受圧板が支

持する移動土塊の観察により受圧板が支持する移動土塊重量を推定し，受

圧板の配置間隔を決めるための荷重分担範囲の評価法を提案した。  

 

(3) 受圧板サイズが大きいほど荷重分担範囲が広がり，補強効果も大きくな

るものと考えられるが，受圧板を大きくしても鋼管下方の地盤反力が得ら

れない場合は鋼管の部材抵抗による補強効果が有効に得られない。よって，

受圧板を併用した鋼管の部材配置にあたっては，鋼管下方の地盤反力が得

られるような条件の位置に部材を配置すべきであることが分かった。  

 

 なお，複数の受圧板を配置する場合，離散的に配置された地すべり抑止杭

等と同様に 1 箇所あたりの分担荷重が受圧板単体での分担荷重に比べ小さ

くなる群効果が生じるものと考えられる。ただし，群効果による 1 箇所あた

りの分担領域は小さくなっているのではなく，隣り合う部材と重なり合って

いるものと考えられ，条件によってはアーチ効果により領域が広がる可能性

もある。よって，本章の受圧板による荷重分担範囲に関する検討は，移動層

を一体挙動させるために必要な受圧板の配置（最大間隔）を決める目的で行

ったものであるため，群効果の影響を見込まない方が安全側になっているも

のと考えられる。  
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第４章 羽根付き鋼管の引抜き抵抗特性  

 

４．１ 概要  

 

本章では，水抜きパイプとして用いることを前提に，斜面へ水平方向に

回転貫入した羽根付き鋼管の引抜き抵抗特性を解明する。  

まず，一般に斜面安定工で用いられている補強材の引抜き抵抗特性や羽

根付き鋼管杭（鉛直に打設）の引抜き抵抗特性に関する既往の研究を調べ

る。次に，複数現場の実盛土において鋼管の引抜き実験を行い，斜面へ水

平方向に回転貫入した鋼管の引抜き抵抗力と地盤強度，羽根径，羽根区間

長等の関係を把握する。それらの結果を踏まえ，既往の補強材等の引抜き

抵抗評価法を参考に，水平方向に打設した鋼管の引抜き抵抗評価法を提案

する。  

 

４．２ 引抜き抵抗に関する既往の研究  

 

斜面安定工に用いる補強材の引抜き抵抗の評価法は，土質工学会・補強

土工法 4-1)や鉄道構造物等設計標準・同解説  土構造物 4-2)等に示されている。

例えば，補強盛土で使用されるテールアルメの補強材 4-3)は図 4.2.1 に示す

ように水平方向に配置され，その地盤から決まる引抜き抵抗力は有効上載

圧を考慮した盛土地盤のせん断強さで評価されている。  

主に切土で適用される棒状補強材の引抜き抵抗力 4-4 )は，図 4.2.2 に示す

ように移動層と不動層の両者で，有効上載圧を考慮した土のせん断強さに

補強材外周面積を乗じて得られる値に打設角度や拘束圧の影響を補正して

計算されている。  

グラウンドアンカーにはアンカー形式の違いにより，図 4.2.3 に示すよう

に摩擦型，支圧型 4-5)4 -6)があり，それぞれの方法を用いている各工法におい

て引抜き抵抗評価法が示されている。  

一方，本研究対象である小径羽根付き鋼管は，これを鉛直方向に打設し

た杭 4-7)としてや擁壁を含む構造物転倒防止のアンカー 4-8)として用いる場

合の引抜き抵抗評価法については提案されているが，水平方向に斜面安定

工の補強材として打設された場合については余り検討されていない。写真
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4.2.1 に示すように杭としての引抜き抵抗力は，複数の羽根間に地盤が密着

し，羽根径を直径とする杭体として挙動することで，周辺土のせん断強さ

が周面抵抗力として発揮される。また，実地盤における載荷試験結果から，

羽根径を直径とする円筒表面積（以下，羽根円筒表面積と呼ぶ）に作用す

る土のせん断強さを N 値で推定する支持力評価式 4-9 )が表 4.2.1 のように示

されている。  
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図 4.2.1 補強盛土補強材の引抜き抵抗メカニズム 4-3 )  

 

 

 

 

図 4.2.2 地山補強土工法の引抜き抵抗メカニズム 4-4 )  

 

不動土塊  
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図 4.2.3 グラウンドアンカーのアンカー形式 4-6)  
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写真 4.2.1 地中から引き抜いた羽根付き鋼管杭 4-7 )  

 

 

 

表 4.2.1 羽根付き鋼管杭の周面抵抗評価式 4-9)  

 R f=｛Σ(f ci･L ci)+Σ(f si･L si)｝･π･D w

 　粘性土 : f ci=c i

 　砂質土 : f si=5N i+20

 　c i : 粘着力

 　N i : N値

 　L ci : 粘性土層厚

 　L si : 砂質土層厚

 　D w : 羽根径

粘性土およびN値4以上の砂質土

羽根径は杭径の1.2～3.3倍
適用範囲

単杭の最大周面抵抗力 R f
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４．３ 引抜き抵抗メカニズムの推定  

 

前節で調べた既往の知見から，水平方向に打設した羽根付き鋼管の引抜

き抵抗メカニズムを図 4.3.1 のように推定する。羽根付き鋼管には，鋼管全

長にわたって羽根を付けた部材（以下，全長羽根付き鋼管と呼ぶ）と鋼管

の先端側にのみ羽根を付けた部材（以下，先端区間羽根付き鋼管と呼ぶ）

がある。前者は羽根部の周面抵抗のみが発揮されると考えられるが，後者

はそれに加え最も手前側の羽根部による支圧抵抗や無羽根区間の鋼管の周

面抵抗が発揮されるものと考えられる。こられの抵抗力には，羽根円筒表

面積，周辺土のせん断強さに加え，土被り厚さ，施工による拘束圧，打設

角度等が影響するものと推察する。  

以上のように，水平方向に打設された鋼管の引抜き抵抗特性は，水平方

向に回転貫入した影響や羽根部と斜面との位置関係による影響によって，

杭としての引抜き抵抗特性とは異なるものと考えられることから，この仮

説を検証するため，実盛土で複数の引抜き実験を実施した。  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 4.3.1 引抜き抵抗メカニズムの仮定  

② 羽 根 部 支 圧 抵

抗  

先端区間羽根付き鋼管 

①羽根部周面抵抗 

③鋼管周面抵抗 

②羽根部支圧抵抗 

全長羽根付き鋼管 

①羽根部周面抵抗 

引抜き抵抗力 



第４章 羽根付き鋼管の引抜き抵抗特性 

101 
 

４．４ 実盛土による引抜き実験  

 

４．４．１ 実験内容  

 

羽根付き鋼管の引抜き抵抗特性を調べるため，実盛土における引抜き実

験を 5 現場で 12 ケース（評価対象は 9 ケース）実施した。各ケースの条件

を表 4.4.1 に示す。実験に用いた鋼管は外径 48.6mm～ 76.3mm で，羽根幅は

全て 50mm とし，羽根径を 148mm～ 176mm とした。鋼管長は 2～5m で，

全長羽根付き鋼管と先端区間羽根付き鋼管がある。  

各現場の斜面勾配と鋼管の打設位置は，図 4.4.1 に示すとおりで，鋼管の

打設角度は仰角 0～ 5°を基本としている。ただし，現場 KS では，杭との

違いを比較するため，鉛直方向に打設したものを 1 ケース実施した。また，

各現場において，それぞれの鋼管は 1m 以上（羽根径の 5 倍以上）の離隔

をとり，引抜き抵抗に影響が出ないようにした。  

 引抜き実験状況の例を写真 4.4.1～写真 4.4.3 に示す。現場 KS，現場 EB，

現場 KMN では，センターホールジャッキを用いて斜面地盤を反力にして

載荷することにより，鋼管に取り付けた棒鋼を直接引き抜くことで荷重を

作用させた。現場 KMW では，バックホウを反力にしてチェーンブロック

で鋼管に荷重を作用させた。現場 TK では，バックホウを反力にして油圧

ジャッキで鋼管に荷重を作用させた。なお，現場 KS では除荷を伴う段階

載荷（荷重保持時間 30 分），現場 EB では除荷をしない段階載荷（荷重保

持時間 5 分），現場 KMN では荷重保持時間を 2 分に短くした連続的な載

荷，現場 KMW，現場 TK では荷重保持をしない連続的な載荷により実験を

行った。  

 

 



第４章 羽根付き鋼管の引抜き抵抗特性 

102 
 

 

表 4.4.1 各実験ケースと実験条件  

現場・実験ケース 試験体の仕様 最大荷重 地盤条件 土質 備考

現場 KS（2012年9月～10月）

 STKM13A ϕ 76.3×10t×4.0m　仰角 0 deg.

 D w=176 mm　L w=3784 mm

 STKM13A ϕ 76.3×10t×4.0m　俯角 30 deg. 盛土と地山に跨がる 上部：粘土混じり細砂

 D w=176 mm　L w=3784 mm 換算N値3.1～50 下部：細砂

 STK400 ϕ 76.3×4.2t×2.2m　鉛直に打設 上部：粘土混じり細砂

 D w=176 mm　L w=2112 mm 下部：細砂

現場EB（2013年4月～5月）

 STK400 ϕ 48.6×3.5t×6.0m　仰角 0 deg.

 D w=148 mm　L w=5000 mm

 STK400 ϕ 48.6×3.5t×6.0m　仰角 0 deg.

 D w=148 mm　L w=1800 mm

現場KMN（2014年9月～10月）

 STK400 ϕ 76.3×4.2t×5.8m　仰角 5 deg.

 D w=176 mm　L w=2112 mm

 STK400 ϕ 76.3×4.2t×5.8m　仰角 5 deg.

 D w=176 mm　L w=1056 mm

 STK400 ϕ 76.3×4.2t×5.8m　仰角 5 deg.

 D w=176 mm　L w=528 mm

現場KMW（2016年3月～6月）

 STKM13A ϕ 60.5×6t×3m　仰角 0 deg.

 D w=160 mm　L w=640 mm

 STKM13A ϕ 60.5×6t×3m　仰角 0 deg.

 D w=160 mm　L w=640 mm

 STKM13A ϕ 60.5×6t×3m　仰角 0 deg.

 D w=160 mm　L w=640 mm

現場TK（2016年11月）

 STKM13A ϕ 60.5×6t×3m　仰角 0 deg.

 D w=160 mm　L w=640 mm

鋼管寸法 : 規格, 鋼管外径×板厚×長さ　 D w : 羽根径　　L w : 羽根区間長

礫混じり細砂

礫混じり細砂

礫混じり火山灰砂

礫混じり火山灰砂

粘土混じり細砂

礫混じりシルト

礫混じり中砂

礫混じり中砂

礫混じり中砂

礫混じり細砂

KS176-LW4 35kN
スウェーデン式サウン

ディング試験
換算N値 7.1 (1.5)

KS176-LW2D90 50kN
スウェーデン式サウン

ディング試験
換算N値 3.1

KS176-LW4D30 131kN

EB148-LW5 110kN
簡易コーン貫入試験

換算N値 4.1

N値 9

KMN176-LW0.5 19kN N値 9

EB148-LW2 100kN
簡易コーン貫入試験

換算N値 4.1

KMN176-LW2 20kN N値 9

N値 27～50

鋼管周辺土が乱れたた
め評価対象外とする

KMW160-LW0.6A 76kN N値 27～50

KMW160-LW0.6B 82kN N値 27～50

KMN176-LW1 50kN

ジャッキ最大荷重に達
し実験終了

ジャッキ最大荷重に達
し実験終了

鋼管周辺土が乱れたた
め評価対象外とする

地盤条件が不確定のた
め評価対象外とする

TK160-LW0.6 20kN
スウェーデン式サウン

ディング試験
換算N値 2.5

最大変位76mm

KMW160-LW0.6C 80kN

 
 

 

 

 

 

 

 

 

羽根区間長 Lw

羽根径 Dw鋼管外径  
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図 4.4.1 各現場の斜面勾配と補強鋼管の打設位置  

▽盛土高さ GL+5m 

▽GL-2m 

▽+1m 

▽+3m 

換算 N 値 7.1 

換算 N 値 1.5 18° 

▽GL±0m 
KS176-LW

KS176-LW2D9

SWS2 
換算 N 値 3.1 

SWS1現場 KS 

※SWS はスウェーデン式サウンディング試験  

換算 N 値 4.3 

地山 (細砂 )N 値 50 

KS176-LW4D30 

盛土 (粘土混じり細砂 ) 

34°(1:1.5) 

EB148-LW5 

EB148-LW
※打設高さは両者とも GL+1.0m 

現場 EB 盛土 (礫混じり火山灰質砂 ) 
簡易動的コーン貫入試験  
換算 N 値 4.1 

現場 KMN 
37°(1:1.33) 

KM176-LW2(周辺土乱れ ) 

KM176-LW1 

KM176-LW0.
※打設高さは全て GL+0.75m 

盛土 (礫混じり細砂 ) 
標準貫入試験  
N 値 9 

▽盛土高さ GL+4m 
現場 KMW 

45°(1:1) 

KMW160-LW0.6A 
KMW160-LW0.6B 
KMW160-LW0.6C 
(周辺土乱れ ) ※打設高さは全て GL+1.3m 

盛土 (礫混じり中砂 ) 
標準貫入試験  
N 値 27～50 

現場 TK 
55° 

TK160-LW0.6 

※打設高さ GL+1.5m 

盛土 (礫混じりシルト ) 
スウェーデン式サウンディング  
試験 換算 N 値 2.5 

▽盛土高さ GL+3m 
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写真 4.4.1 引抜き実験状況（現場 KMN）  

 

 

写真 4.4.2 引抜き実験状況（現場 KMW）  

 

 

写真 4.4.3 引抜き実験状況（現場 TK）  

変位計 

基準杭 

センターホールジャッキ 

反力用支圧板 

手動式油圧ポンプ 

変位計 
基準杭 

ロードセル 

試験体 

チェーンブロック 

変位計 

架台 

ロードセル 

試験体 

油圧ジャッキ 
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４．４．２ 実験結果と考察  

 

 図 4.4.2～図 4.4.6 に 5 現場における各ケースの引抜き荷重－変位関係を

示す。なお，赤線は羽根径の 10%の変位を表す。  

現場 KS の結果である図 4.4.2 において KS176-LW4 の羽根円筒表面積は

KS176-LW2D90 の 2 倍あるにもかかわらず，前者の最大荷重は後者の 0.7

倍であった。KS176-LW2D90 は地表面から GL-2m まで平均換算 N 値 3 の盛

土に打設しているため，KS176-LW4 はそれより強度の小さな土に打設され

ていると考えられるが，打設した盛土頂部で実施したスウェーデン式サウ

ンディング試験からは平均換算 N 値 7.1 の位置に打設されている。前記調

査結果は貫入深さ 6.43m，換算 N 値は 1～ 10 で，深さ 2m まで平均換算 N

値 1.5，深さ 2～4m で平均換算 N 値 4.3，それ以深基盤層までは換算 N 値 5

～12（平均 7.1）である。KS176-LW4 は傾斜角度 18°の緩斜面に水平に打設

され，羽根区間の平均土被り厚さは 0.65m であるため，換算 N 値は前記調

査における深さ 2m までのサウンディング結果（換算 N 値 1.5）程度である

可能性がある。KS176-LW4D30 は初期の挙動が KS176-LW4 に近いが，変位

2.5mm から勾配が大きくなり，最大荷重は 131kN に達した。本ケースは，

羽根区間の一部が N 値 50 の層に貫入しているため，他のケースに比べ大

きな引抜き抵抗力が得られたものと考えられる。  

現場 EB の結果である図 4.4.3 において，羽根区間長 5m の EB148-LW5

に対し， 2m の EB148-LW2 は，羽根円筒表面積が前者の 0.4 倍であるにも

かかわらず最大荷重が 0.9 倍作用している。これは，後者に羽根円筒表面

積でのせん断抵抗に加え，最も手前側の羽根による支圧抵抗が発揮されて

いることによると考えられる。  

現場 KMN の結果である図 4.4.4 において，羽根区間長 2m の KMN176-LW2

に対し， 0.5m の KMN176-LW0.5 は，羽根円筒表面積が前者の 0.25 倍であ

るが，最大荷重はほぼ同等である。これは前者が施工時に鋼管の周辺土が

乱れて打設されたことが要因であるため，適正な施工を行うことが引抜き

抵抗力の発現に重要であることを示している。また，最大荷重に達した時

点で反力装置が緩み載荷を終了せざるを得なかった KMN176-LW0.5 を除き，

その他のケースは 25mm を越える変位量まで最大荷重レベルの抵抗力を保

持している。  
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現場 KMW の結果である図 4.4.5 において，施工時に鋼管の周辺土が大き

く乱れて打設された KMW160-LW0.6C は，引抜き荷重 80kN でピークに達

し，200mm 変位した後，抵抗力を失って引き抜けたが，他のケースは約 80kN

のジャッキ最大荷重を繰り返し作用させても引き抜けなかった。これは，

本現場の盛土は礫混じりのため，羽根が礫にかみ込むことによって，大き

な支圧抵抗が発揮されたものと考えられる。一方，KMW160-LW0.6C は，

鋼管周辺土の乱れの影響で，初期勾配は他のケースに比べかなり小さかっ

たものの，最大荷重は 80kN に達し，その後，写真 4.4.4 に示すように鋼管

から 1m の影響範囲でコーン破壊して引き抜けたため，KMW160-LW0.6C

は，ほぼ支圧抵抗のみで引抜き抵抗を発揮していたものと考えられる。  

現場 TK の結果である図 4.4.6 において，TK160-LW0.6 は 10mm 程度の変

位で降伏しているものの， 75mm まで変位しても荷重低下していない。  

 

図 4.4.7 に全現場の引抜き荷重－変位関係を示す。いずれのケースも 5～

10mm 程度で降伏しており，一般的な杭の摩擦抵抗と同様の挙動を示して

いる。しかし，降伏後も荷重は低下せず， 2 次勾配のある荷重変位関係を

示している。これは最前面の羽根による支圧抵抗の発現が関係しているも

のと推察する。  

以上の結果， 10mm 程度の変位までに降伏レベルの引抜き抵抗力を発揮

し， 50～ 70mm といった鋼管径程度の引抜き変位に達しても引抜き抵抗は

最大荷重レベルで保持されることが分かった。  
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図 4.4.2 現場 KS における引抜き荷重－変位関係  
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図 4.4.3 現場 EB における引抜き荷重－変位関係  
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図 4.4.4 現場 KMN における引抜き荷重－変位関係  
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図 4.4.5 現場 KMW における引抜き荷重－変位関係  
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図 4.4.6 現場 TK における引抜き荷重－変位関係  
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図 4.4.7 全現場の引抜き荷重－変位関係  

（KS176-LWD30，KMN176-LW2，KMW160-LW0.6C を除く）  
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写真 4.4.4 KMW160-LW0.6C におけるコーン破壊の影響範囲  
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４．５ 引抜き抵抗評価式の提案  

 

４．５．１ 鋼管の回転貫入方向による引抜き抵抗の違い  

 

 水平方向に回転貫入された羽根付き鋼管の引抜き実験各ケースの最大荷

重，杭の設計で用いている羽根径の 10%変位時における荷重（以下，杭の

基準荷重と呼ぶ），両者の荷重を羽根円筒表面積で除した応力度を表 4.5.1

に示す。ここで，実測した杭の基準荷重と表 4.2.1 に示す羽根付き杭の引抜

き抵抗力評価式から求まる計算値を比較し，鉛直打設された杭との違いに

ついて考察する。  

表 4.5.2 と図 4.5.1 に砂質土地盤での実測から求めた杭の基準荷重と杭の

評価式による計算値（粘性土地盤の TK160-LW0.6，地盤条件が不明な

KS176-LW4D30，施工時に周辺土が乱れた KMN176-LW2，KMW160-LW0.6C

は本検討から除く）を示す。各ケースの計算での周面抵抗力度には，砂質

土の評価式 5･N+20 を用いた。全体的に計算値よりも実測値が同等かやや

上回りよく推定できているケースが多いこと，図 4.5.2 に示す杭の実測値と

評価式 5･N+20 との関係 4-9 )において，評価式は実測値の下限を推定してい

ることから，鉛直打設と水平打設された羽根付き鋼管の引抜き抵抗力に有

意な差はないものと考えられる。よって，水平打設された羽根付き鋼管も

鉛直と同様に，引抜き抵抗力は羽根径と羽根区間長から決まる羽根円筒表

面積と，周辺土のせん断強さによって決まるものと考えられる。  

一方で，前記図 4.5.2 において，評価式をそのまま適用すると抵抗力を過

大評価しているケースもある。特に KS176-LW4 は，換算 N 値 7.1 で評価す

ると過大であり，土被りが浅い位置で計測された換算 N 値 1.5 の方が妥当

である。杭の場合は，ボーリング調査位置と杭施工位置が多少離れていて

も，土被り厚さは通常ほぼ同じであるが，斜面に水平打設する場合は，地

盤調査位置と鋼管打設位置が離れていると土被り厚さが異なるケースが多

いものと考えられる。  

よって，水平打設された羽根付き鋼管の引抜き抵抗の計算に N 値による

評価式を適用する場合には，地盤調査位置と鋼管打設位置との土被り厚さ

の違いを考慮し，設計で用いる N 値を適宜補正する必要があるものと考え

る。  
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４．５．２ 引抜き抵抗に影響を与える条件  

 

(1) 引抜き抵抗と土被り厚との関係  

 引抜き抵抗力に影響を与える条件は，鋼管サイズと周辺土の地盤強度で

あるが，羽根円筒表面積のような鋼管サイズによる影響は，前節の検討か

ら杭と同等と考えられるので，ここでは，周辺土の地盤強度による影響に

ついて検討する。  

前節では周辺土のせん断強さと N 値との関係式を用いて検討したが，一

般に盛土ではボーリング調査があまり実施されないため N 値は不明である

ことが多い。また，鉄道構造物等設計標準・同解説  土構造物 4-2)に記載さ

れている地山補強土工法の引抜き抵抗評価式における補強材周辺土のせん

断強さは，クーロンの破壊基準に基づいた式を用いているため，以降の羽

根付き鋼管の引抜き抵抗に関する検討はクーロンの破壊基準 τ=c＋ σv･ tanϕ

に基づき行うこととする。  

 せん断強さを決める定数に関して，盛土の地盤は基準に適合するように

締め固められているため，自然地盤に比べ，個々の盛土の単位体積重量や

内部摩擦角の違いは小さい。一方，粘着力は盛土の状態（飽和度等）によ

って大きく変わるため設定が難しく，経験値が用いられる場合が多いと考

えられる。よって，不確定要素の大きい粘着力を除き，内部摩擦角や単位

体積重量をほぼ一定と見なした場合に有効上載圧 σv を決定する有効土被り

厚による影響について検討する。  

図 4.5.3 に実測した羽根付き鋼管の最大荷重を羽根円筒表面積で除した

応力度と羽根区間の平均土被り厚さとの関係を示す。これより，応力度は

羽根区間の平均土被り厚さに比例しており，土被り厚さが引抜き抵抗力に

影響を与える主要因となっていることが分かる。  
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(2) 引抜き抵抗と周辺土のせん断強さとの関係  

 前節図 4.3.1 において，全長羽根付き鋼管の場合，引抜き抵抗は羽根部周

面抵抗と等価と見なせるが，先端区間羽根付き鋼管の場合には，羽根部周

面抵抗の他に，最前方羽根における羽根部支圧抵抗，無羽根区間の鋼管周

面抵抗も期待できる。そこで，後者の引抜き抵抗が最大限発現すると仮定

し P.Habib が提案したグラウンドアンカーの極限引抜き抵抗力の評価式

4-10)を準用して式 4.0 のように表現し，実測値と本式による計算値を比較す

る。  

なお，杭の支持力評価式は最大周面抵抗と先端支持力の和で構成されて

いるが，実測では各地層における最大周面抵抗は同時には発現しない。た

だし，支持力評価式による算定値は，基準変位における実測荷重（支持力）

の下限値相当となるように各係数が設定されている。よって，本研究でも

同様の考え方により，引抜き抵抗力を考察することとした。  

 

R t  = Rwf＋Rwb＋Rsp           (4.0) 

 

Rwf = (π･Dw･Lw’)･(c＋ σv･tanϕ) 

Rwb = Awo･Kwp 

Rsp = (π･Dsp･Lsp)･(csp＋ σvsp･tanϕ sp) 

 

  ここに，  

   R t：基準引抜き抵抗力  (kN) 

Rwf：羽根部周面抵抗力  (kN) 

Rwb：羽根部支圧抵抗力  (kN) 

Rsp：鋼管周面抵抗力  (kN) 

   Dw：羽根径  (m) 

   Lw’：有効羽根区間長 (m)で，羽根区間長 Lw－羽根径 Dw とする。  

   c：鋼管周辺土の粘着力  (kN/m2) 

ϕ：鋼管周辺土の内部摩擦角  (rad) 

σv：羽根区間における周辺土の有効上載圧 (kN/m2)で，  

σv=γ･hwf とする。  

γ：鋼管周辺土の単位体積重量  (kN/m3) 
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hwf：羽根区間長の有効土被り厚  (m) 

Awo：先頭羽根の有効支圧抵抗面積  (m2)で，  

Awo=π/4･(Dw
2-Dsp

2)とする。  

Kwp：先頭羽根の有効抵抗土圧 (kN/m2)で下式による。  

  Kwp=1/2･γ･hwb
2･tan2(π/2+ϕ/2)＋2c･hwb･tan(π/2+ϕ/2) 

Dsp：鋼管外径  (m) 

Lsp：有効無羽根区間長  (m) 

csp：鋼管表面の付着力  (kN/m2) 

ϕsp：鋼管表面のせん断抵抗角  (rad) 

σvsp：無羽根区間における周辺土の有効上載圧 (kN/m2)で，  

σvsp=γ･hsp とする。  

hsp：無羽根区間長の有効土被り厚  (m) 

 

 ここで，本実験データからは，直接的に羽根部支圧抵抗や鋼管周面抵抗

は求められないため，次の方法で推定した。  

 ・羽根部支圧抵抗は，有効抵抗土圧と先頭羽根のドーナツ形状となる有

効支圧抵抗面積との積 4-9 )と仮定し，有効抵抗土圧はランキンの受働土

圧式から求めた。なお，引抜きに対する有効抵抗土圧に関しては，

Meyerhof の理論に基づく回転杭の評価式 4-11)や Terzaghi の支持力公式

に基づく多数アンカー式補強土壁工法のアンカープレートの評価式

4-12)等があるが，前者は長い杭の引抜き抵抗であり，後者は鉛直の壁面

があり補強材全体が同等の上載圧を受けている時の引抜き抵抗である

ため，本実験のように上載圧が斜面の影響を受ける場合には適当な推

定方法ではないと判断し，本検討には用いなかった。  

 ・鋼管周面抵抗は，残留抵抗値を想定し，鋼管表面のせん断抵抗角を 10°，

鋼管と周辺土との付着力を粘着力の 1/2 と仮定し，無羽根区間のうち

表面から 0.5m までは施工時の乱れ等を考慮して抵抗を無視すると仮

定して求めた。  

 

 また，周辺土の地盤定数の設定にあたって，砂質土地盤の内部摩擦角は

鉄 道 構 造 物 等 設 計 標 準 ・ 同 解 説  基 礎 構 造 物 の 式 で あ る ϕ=1.85 ･

{N/(σv/100+0.7) }0.6+20 で求め，粘性土地盤の粘着力は c=5N と仮定して N
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値から推定し，単位体積重量は一般の盛土を仮定し γ=17kN/m3 とした。  

 

以上の仮定から計算した結果（鉛直打設の KS176-LW2D90，鋼管変位量

の少ない KMN176-LW0.5，載荷荷重が不足し最大荷重に達していない

KMW160-LW0.6A，KMW160-LW0.6B を除く）を表 4.5.3 に式 4.0 による計

算値，表 4.5.4 に実測値と計算値との比較を示す。この結果より，全データ

の実測値／計算値は 2.9～4.6 であり，全長羽根付き鋼管の実測値／計算値

の平均は 3.0 で，先端区間羽根付き鋼管の平均は 4.3 となっており，実測値

に比べ計算値がかなり小さい。  

この計算値が過小な原因として次のことが考えられる。まず，全長羽根

付き鋼管よりも先端区間羽根付き鋼管の実測値／計算値の割合が大きくな

っているのは，先端区間羽根付き鋼管の羽根部支圧抵抗力を過小に計算し

ていることが考えられる。仮に先端区間羽根付き鋼管の支圧抵抗力を羽根

付き鋼管杭 4-9 )の先端支持力相当として，粘性土 4.5qu（一軸圧縮強さを

qu=12.5･N で推定），砂質土 100N（N は N 値）という支持力評価式により

計算した結果を表 4.5.5 に示す。この結果では，実測値／計算値の平均は

2.8 となり，全長羽根付き鋼管に値が近付く。よって，先端区間羽根付き鋼

管の鋼管周面摩擦力が妥当な推定であれば，先端区間羽根付き鋼管，全長

羽根付き鋼管とも羽根部周面抵抗力の実測値／計算値に 3 倍程度の差があ

るものと考えられる。  

次に，全長羽根付き鋼管，先端羽根付き鋼管とも羽根部周面抵抗力で実

測値との違いがあるのは，クーロンの破壊基準による土のせん断力を計算

するために用いた内部摩擦角や粘着力が過小であるためと考えられる。仮

に，実際の内部摩擦角が 40°であったと仮定すると，計算では 30°程度の

値を用いているため，約 1.5 倍計算値が大きくなる。それでも実測値は計

算値に比べ 2 倍程度大きいのは，粘着力か内部摩擦角のどちらか一方しか

考慮していないことや，回転貫入される鋼管は排土杭であるため，押し出

した土の反力で生じる拘束圧による影響によるものと推定する。  

 

(3) 羽根部周面抵抗への拘束圧の影響  

図 4.5.4 に埋設管に作用する土圧分布 4-13)を参考に羽根部周面抵抗が発揮

される断面方向の応力分布を仮定した模式図を示す。羽根付き鋼管は土中
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へ回転貫入される時，鋼管体積分の土を側方へ押し，その影響は，先端 1

枚羽根の回転杭の加圧タンクを用いた模型実験 4-14 )4 -15)で，回転貫入時や引

抜き載荷時において，羽根近傍の拘束圧が受働土圧相当に高まることが確

認されている。  

例えば，鋼管径 60mm で羽根径 160mm の羽根付き鋼管の場合，土の圧縮

を無視し，鋼管を外径とする円の断面積分の土が羽根の外側へ均等に押し

出されるものと仮定すると，羽根の外側の土は 5mm 変位する。この変位量

は鋼管周辺土に反力を生じさせるのに有意であると考え，排土された土に

よる反力をΔp と呼ぶ。この反力Δp と埋設管の設計で仮定されている土圧

が同時に作用していると仮定すると，羽根円筒表面積における有効応力で

の周面抵抗力は式 4.2 のように表現できる。  

 

Rwf’ = ALw×[{(σv’＋Δp)＋ (σh’＋Δp)}/2×tanϕ’＋ c’]    (4.2) 

   Rwf’/ALw = { (σv’＋K0･σv’)/2＋Δp}×tanϕ’＋ c’ 

       =[{σv－u＋K0･(σv－u)}/2＋Δp]×tanϕ’＋ c’ 

=[{(σv＋K0･σv)/2－ (u＋K0･u)/2}＋Δp]×tanϕ’＋ c’ 

 

  ここに，  

Rwf’：有効羽根部周面抵抗力  (kN) 

ALw：羽根円筒表面積  (m2)で，ALw = π･Dw･Lw’ 

σv：鉛直土圧  (kN/m2)  

σv’：有効鉛直土圧  (kN/m2) 

σh’：有効側土圧  (kN/m2) 

Δp：排土された土によって生じる反力  (kN/m2) 

c’：粘着力  (kN/m2) 

ϕ’：内部摩擦角  (rad) 

u：間隙水圧  (kN/m2) 

   K0：静止土圧係数  

 

 ここで，式 4.2 において，K0=0.5 と仮定すると，式 4.3 が得られる。  

   Rwf’/ALw = {3/4×(σv－u)＋Δp}×tanϕ’＋ c’         (4.3) 

 



第４章 羽根付き鋼管の引抜き抵抗特性 

117 
 

 式 4.3 において，盛土の場合には，鉛直土圧 σv と内部摩擦角 ϕ’はばらつ

きの影響が小さく，間隙水圧 u は設計時の変数となり，この値を変化させ

て斜面安定性を検討する。一方，粘着力 c’は飽和度によって大きく変化し，

式 4.3 において粘着力のばらつきが計算値に与える影響も大きい。また，

排土された土によって生じる反力Δp も式 4.3 の計算値に与える影響は大

きいが未知数である。  

 実務設計では，土を砂か粘土のいずれかに区分して，土質定数を設定す

ることが多いことと，粘性土については短期（全応力で表される排水条件

下で）の安定性が重要となってくることから，式 4.3 を砂質土と粘性土に

分けて，式 4.4 のように示す。  

   砂質土： Rwf’/ALw = {3/4×(σv－ u)＋Δp}×tanϕ’     (4.4) 

   粘性土： Rwf’/ALw = cu 

 そして，粘性土については，粘着力 cu を現地調査結果等からどのように

設定するかという問題が大きいため，砂質土についてのみ考察することと

する。砂質土について，Δ p は周辺土の拘束圧に依存する値 (k･σv’)と考え（ k

は定数），式 4.4 において，{3/4×(σv－ u)＋Δp} = (3/4＋k)×σv’として，括

弧内を補正係数 f’に置き換えると，式 4.5 のように表現できる。  

   砂質土： Rwf’/ALw = f’･σv’･tanϕ’           (4.5) 

 ここで，式 4.0 を移項し，c=0 とすると，補正係数 f’を式 4.6 のように表

すことができる。  

 R t  = Rwf＋Rwb＋Rsp 

   Rwf = R t－Rwb－Rsp 

   f’･σv’･tanϕ’･ALw = R t－Rwb－Rsp 

   f’ = (R t－Rwb－Rsp)/(σv’･tanϕ’･ALw)           (4.6) 

TK160-LW0.6 以外は，砂質土として扱い c=0 としているため，表 4.5.4，表

4.5.5 の最右列に示す（最大荷重－支圧抵抗－鋼管周面摩擦）／羽根部周面

抵抗の値が補正係数 f’を示しており，砂質土 4 データの平均は 3.3，標準偏

差は 0.9 である。これは，鉛直打設した羽根付き鋼管 4-7)の羽根部周面抵抗

力の実測値を (σv’･tanϕ’･ALw)で除した値が，押込み杭（ 15 データ）で平均

2.4，標準偏差 0.7，引抜き杭（3 データ）で平均 2.5，標準偏差 1.1 である

ことに比べ，平均はやや大きめであるが，概ね近い値が得られているもの

と考えられる。  
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表 4.5.1 最大荷重と杭の基準荷重を羽根円筒表面積で除した応力度  

最大荷重 最大変位 杭の基準荷重
※1 羽根円筒表面積※2 最大荷重 杭の基準荷重

(kN) (mm) (kN) π･D w･L w (m2) 応力度 (kN/m
2
) 応力度 (kN/m

2
)

KS176-LW2D90 50 20 50 1.069 46.8 46.8 1.00 鉛直打設

KS176-LW4 35 28 31 1.993 17.6 15.6 0.89 全長羽根付

EB148-LW5 110 39 83 2.163 50.9 38.4 0.75 全長羽根付

EB148-LW2 100 42 57 0.768 130.2 74.2 0.57

KMN176-LW1 50 34 44 0.489 102.3 90.0 0.88

KMN176-LW0.5 19 7 19 0.196 97.1 97.1 1.00

KMW160-LW0.6A 76 21 73 0.241 314.1 304.0 0.97

KMW160-LW0.6B 82 58 35 0.241 340.0 145.6 0.43

TK160-LW0.6 20 76 17 0.241 81.5 70.7 0.87

　※1：杭の基準荷重：羽根径の10%変位時の荷重

　※2：周面抵抗に有効な羽根区間長は，全体の羽根区間長から羽根径を引いた値とする

試験ケース
杭の基準荷重

/最大荷重 備考

 

 

 

 

表 4.5.2 実測から求めた杭の基準荷重と杭の評価式による計算値  

杭の基準荷重 羽根径 羽根区間長 羽根円筒表面積 地盤条件 計算値

抵抗力 (kN) 応力度 (kN/m
2
) D w (m) L w (m) π･D w･L w (m

2
) N値 応力度 (kN/m

2
) 抵抗力 (kN)

KS176-LW2D90 50 46.7 0.176 1.934 1.069 3.1 35.5 38.0 1.32

KS176-LW4 31 15.5 0.176 3.604 1.993 7.1 55.5 110.6 0.28

KS176-LW4(N値変更) 31 15.5 0.176 3.604 1.993 1.5 27.5 54.8 0.57

EB148-LW5 83 38.4 0.148 4.652 2.163 4.1 40.5 87.6 0.95

EB148-LW2 57 74.2 0.148 1.652 0.768 4.1 40.5 31.1 1.83

KMN176-LW1 44 90.4 0.176 0.884 0.489 9.0 65.0 31.8 1.38

KMN176-LW0.5 19 97.6 0.176 0.354 0.196 9.0 65.0 12.7 1.49

KMW160-LW0.6A 73 304.0 0.160 0.48 0.241 27.0 155.0 37.4 1.96

KMW160-LW0.6B 35 145.6 0.160 0.48 0.241 27.0 155.0 37.4 0.94

TK160-LW0.6※3 17 70.7 0.160 0.48 0.241 2.5 20.0 4.8 3.53

　※3：計算値の算出には粘性土の評価式8Nを用いた

試験ケース 実測/計算
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図 4.5.1 水平打設した鋼管の実測値（砂質土）と杭の評価式（砂質土）に

よる計算値の関係  

 

 

図 4.5.2 鉛直打設した杭の実測値と算定値との関係 4-9)  
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図 4.5.3 羽根区間の平均土被りと応力度の関係  

羽根区間長 Lw 

羽根径 Dw

σv

Rt

平均土被り厚（羽根区間)

TK160-LW0.6 (粘 性 土 )  



第４章 羽根付き鋼管の引抜き抵抗特性 

121 
 

 

表 4.5.3 引抜き抵抗力の推定に式 4.0 を仮定した場合の計算値  

単位体積重量 Ｎ値 粘着力 内部摩擦角 先頭羽根面積 先頭羽根受働土圧 支圧抵抗 鋼管表面積 鋼管周面摩擦 羽根円筒表面積 羽根部平均土被り 羽根部周面抵抗 引抜き抵抗力

γ  (kN/m3) (換算N値) c  (kN/m2) ϕ  (°) A wo (m
2) P wp (kN/m2) R wb π･D s p･L s p (m

2
) R sp π･D w･L w (m

2
) (m) R wf 計算値(kN)

KS176-LW4 17.0 1.5 0.0 28.7 0.020 0.0 0.0 0.000 0.0 1.993 0.65 12.0 12.0

EB148-LW5 17.0 4.1 0.0 30.4 0.015 0.0 0.0 0.000 0.0 2.163 1.67 35.9 35.9

EB148-LW2 17.0 4.1 0.0 30.0 0.015 20.0 0.3 0.412 1.2 0.768 2.67 20.1 21.6

KM176-LW1 17.0 9.0 0.0 32.6 0.020 19.4 0.4 0.345 1.0 0.489 2.26 12.0 13.3

TK160-LW0.6 17.0 2.5 12.5 0.0 0.017 18.8 0.3 0.106 0.9 0.241 1.50 3.0 4.2

試験ケース

 

 

表 4.5.4 実測値と式 4.0 による計算値との比較  

実測値 計算値 実測値 (実測値-支圧抵抗

最大荷重 支圧抵抗 鋼管周面摩擦 羽根部周面抵抗 引抜き抵抗力 /計算値 -鋼管周面摩擦)

(kN) R wb R sp R wf 計算値(kN) /羽根部周面抵抗

KS176-LW4 35 0.0 0.0 12.0 12.0 2.9 2.9

( 0.00 ) ( 0.00 ) ( 1.00 ) ( 1.00 )

EB148-LW5 110 0.0 0.0 35.9 35.9 3.1 3.1

( 0.00 ) ( 0.00 ) ( 1.00 ) ( 1.00 )

EB148-LW2 100 0.3 1.2 20.1 21.6 4.6 4.9

( 0.01 ) ( 0.06 ) ( 0.93 ) ( 1.00 )

KM176-LW1 50 0.4 1.0 12.0 13.3 3.7 4.1

( 0.03 ) ( 0.07 ) ( 0.90 ) ( 1.00 )

TK160-LW0.6 20 0.3 0.9 3.0 4.2 4.6 6.1

( 0.08 ) ( 0.21 ) ( 0.71 ) ( 1.00 )

試験ケース

 

 

表 4.5.5 式 4.0 で先端区間羽根付き鋼管の支圧抵抗の仮定を変えた場合  

実測値 計算値 実測値 (実測値-支圧抵抗

最大荷重 支圧抵抗 鋼管周面摩擦 羽根部周面抵抗 引抜き抵抗力 /計算値 -鋼管周面摩擦)

(kN) R wb R sp R wf 計算値(kN) /羽根部周面抵抗

EB148-LW2 100 6.3 1.2 20.1 27.6 3.6 4.6

( 0.23 ) ( 0.04 ) ( 0.73 ) ( 1.00 )

KM176-LW1 50 17.8 1.0 12.0 30.7 1.6 2.6

( 0.58 ) ( 0.03 ) ( 0.39 ) ( 1.00 )

TK160-LW0.6 20 2.5 0.9 3.0 6.4 3.1 5.4

( 0.39 ) ( 0.14 ) ( 0.47 ) ( 1.00 )

試験ケース
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図 4.5.4 仮定する羽根部周辺土の応力分布  
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４．５．３ 引抜き抵抗評価式の提案  

 

前節では，羽根部支圧抵抗や鋼管周面抵抗を推定して引抜き抵抗を検討

したが，現実験データからは，それらが合計された引抜き抵抗力の値しか

分からないため，本節では，以下のことを考慮し，実務設計で用いるため

の評価式を提案する。  

・本工法は盛土斜面の深さ数メートル程度のすべりを対象とするため，

鋼管長さ 3～10m 程度で用いられるものと想定する。  

・鋼管の施工時に地表面から 1m 程度までは周辺土が乱れやすく，1m 程

度以降は安定して回転貫入されるため，鋼管周面摩擦の発現は施工に

依存すると考えられるため，現状は無視する。  

・盛土地盤は一般に N 値 15 以下であるため，周面抵抗力の発現に要する

変位量に比べ，支圧抵抗力の発現に要する変位量は大きいと考えられ

るため，最大周面抵抗力よりも引抜き抵抗力が低下しないことに支圧

抵抗力は寄与するが，現状，定量的な引抜き抵抗力には見込まないこ

ととする。  

・本工法はまだ実績がないため，適用にあたっては現地調査や引抜き実

験を行った上で用いられるものと考えられる。ただし，概略検討段階

では調査結果等がないため，基準の標準値や一般の経験値によって土

質定数を設定し，引抜き抵抗力を推定することが考えられる。盛土の

標準値を用いる場合，単位体積重量や内部摩擦角の値がばらついても

引抜き抵抗力に与える影響は 1～2 割程度であるのに対し，粘着力はそ

れに比べ影響が大きいと考えられることから，明らかに粘性土の盛土

ある場合を除き，粘着力を無視して引抜き抵抗力を推定する。  

 

上記をふまえ，鋼管の引抜き抵抗力には形式上，羽根部周面抵抗のみを

考慮する形とし，前節で検討した式 4.0～式 4.6 を踏まえ式 4.7 を提案する。  
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R t= AwL･τg                        (4.7) 

 

ここに，  

R t：鋼管の基準引抜き抵抗力  (kN) 

AwL：羽根円筒表面積  (m2)で，ALw = π･Dw･Lw’とする。  

Dw：羽根径  (m) 

Lw’：有効羽根区間長  (m)で，Lw－Dw とする。  

Lw：羽根区間長  (m) 

τg：現地での引抜き実験で得られた最大引抜き抵抗力を羽根円筒表面

積で除して求めた鋼管周辺土のせん断強さ，あるいは，現地調査

等から設定した粘着力と内部摩擦角から求まる鋼管周辺土のせん

断強さで，後者の場合は，以下のとおりとする。  

  τg = c＋ f t･σv’･tanϕ                  (4.8) 

   c：粘着力  (kN/m2) 

   ϕ：内部摩擦角  (rad) 

   σv’：有効上載圧  (kN/m2)で， σv’= σv－u とする。  

u：間隙水圧  (kN/m2) 

   σv：羽根区間の平均上載圧  (kN/m2)で， σv=γ･hwf とする。  

γ：鋼管周辺土の単位体積重量  (kN/m3) 

hwf：羽根区間長の有効土被り厚  (m) 

   f t：補正係数で，現状，粘着力を考慮する場合 f t  = 1.0 とする。  

 

  な お ， 概 略 検 討 に お い て ， 砂 質 土 地 盤 の 土 質 定 数 と し て

γ=18kN/m3， c=0， ϕ=35°を仮定するか，これよりも小さな値を仮

定する場合， f t  = 2.0 として，鋼管周辺土のせん断強さを推定して

もよいものとする。  

 

前節において，実測値（4 データ）から求めた補正係数 f’は平均 3.3，標

準偏差 0.9 であったが，N 値から換算して求めた内部摩擦角（平均 30.5°）

は実際の値よりも小さめに推定されており，補正係数 f’は大きめに計算さ

れているものと考えられる。そこで，鉄道構造物等設計標準・同解説  土構

造物の安定性照査に用いる盛土の設計用値を参照すると，砂質土地盤で最
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も不安定化しやすい土質 3（飽和度 100%）で，γ=18kN/m3，c=0，ϕ=35°と

設定されている。この土質 3 の設計用値を用いて，砂質土地盤の実測値（4

データ）から前節の検討で推定した羽根部支圧抵抗と鋼管周面摩擦を控除

した引抜き抵抗力により補正係数 f t を計算した結果を表 4.5.6 に示す。この

結果より，補正係数 f t は平均 2.6，標準偏差 0.7 であり，KS176-LW2D90（鉛

直打設）と KMN176-LW0.5（引抜き量が小さい）も加えて引抜き抵抗力の

実測値と計算値を比較すると表 4.5.7，図 4.5.5 に示すとおり，下限値相当

の値を評価している。  

次に，砂質土 4 データの実測値を計算値で正規化した最大引抜き抵抗力

と鋼管変位との関係を図 4.5.6 に示す。これより，基準引抜き抵抗力の発現

には， 25mm 程度変位することが条件であること，全長羽根付き鋼管に比

べ先端区間羽根付き鋼管は，かなり安全側の評価になっていることが分か

る。これは，先端区間羽根付き鋼管の最も前面側の羽根による支圧抵抗分

を考慮していないためである。  
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表 4.5.6 鉄道標準の標準値を用いて求めた補正係数  

最大荷重 支圧抵抗 鋼管周面摩擦 実測値-支圧 単位体積重量 内部摩擦角 羽根円筒表面積 羽根部平均土被り 羽根部周面抵抗 補正係数

実測値 (kN) R wb R sp -鋼管周面(kN) γ  (kN/m3) ϕ  (°) A Lw (m2) h wf (m) R wf f t

KS176-LW4 35 0.0 0.0 35 18.0 35.0 1.993 0.65 16.3 2.1

EB148-LW5 110 0.0 0.0 110 18.0 35.0 2.163 1.67 45.4 2.4

EB148-LW2 100 6.3 1.3 92 18.0 35.0 0.768 2.67 25.8 3.6

KM176-LW1 50 17.8 1.0 31 18.0 35.0 0.489 2.26 13.9 2.2

試験ケース

 

 

 

表 4.5.7 実測値と鉄道標準の標準値を用いた計算値との比較  

羽根円筒表面積 最大荷重 最大荷重 平均土被り厚 単位体積重量 粘着力 内部摩擦角 補正係数 せん断強さ 引抜き抵抗力

A Lw (m2) 実測値 (kN) 応力度 (kN/m
2
)  (m) γ  (kN/m3) c  (kN/m2) ϕ  (°) f t (kN/m2) 計算値 (kN)

KS176-LW4 1.995 35 17.5 0.65 18 0 35.0 2.0 16.4 33 1.07 全長羽根付

EB148-LW5 2.163 110 50.9 1.67 18 0 35.0 2.0 42.0 91 1.21 全長羽根付

EB148-LW2 0.768 100 130.2 2.67 18 0 35.0 2.0 67.2 52 1.94

KMN176-LW1 0.487 50 102.8 2.26 18 0 35.0 2.0 56.9 28 1.81

KMN176-LW0.5 0.195 19 97.6 2.44 18 0 35.0 2.0 61.6 12 1.58 引抜き量小

KS176-LW2D90 1.069 50 46.8 1.06 18 0 35.0 2.0 26.7 29 1.75 鉛直打設

試験ケース
実測値
/計算値 備考
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図 4.5.5 実測値と鉄道標準の標準値を用いた計算値との比較  
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図 4.5.6 正規化した引抜き抵抗力と鋼管変位との関係  
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４．６ 本章のまとめ  

 

本章では，斜面へ水平方向に回転貫入した鋼管の引抜き抵抗特性を明ら

かにすることを目的に実盛土における引抜き実験を実施した。そして，鉛

直方向に杭として打設した羽根付き鋼管の評価法や一般の斜面安定工で用

いられている補強材の引抜き抵抗の評価法を参考に，水平打設された鋼管

の基準引抜き抵抗力の評価式を提案した。  

以下に本章で得られた知見を示す。  

 

(1) 盛土へ水平方向に回転貫入した羽根付き鋼管は，羽根径 148～ 176mm，

羽根区間長 0.5～5m，羽根区間の平均土被り厚 0.7～ 2.7m という条件

で，1 本あたり 19～110kN の最大引抜き抵抗力を発揮し，引抜き変位

量が鋼管径程度の 50～ 70mm となってもその抵抗力が保持されること

が分かった。  

 

(2) 表 4.2.1 に示す杭の引抜き抵抗評価式による計算値は，杭と同様に水

平打設された羽根付き鋼管の引抜き抵抗力の下限値相当の値を評価

することから，鉛直打設と水平打設された羽根付き鋼管の引抜き抵抗

に有意な差はないものと考えられる。  

 

(3) 水平打設された羽根付き鋼管の最大引抜き抵抗力は土被り厚さに依

存することを明らかにし，仮定した引抜き抵抗メカニズムに基づき羽

根部周面抵抗，羽根部支圧抵抗，鋼管周面抵抗からなる式を設定し，

有効土被り厚によって決まる鋼管周辺土のせん断強さとの関係を考

察した。  

 

(4) 現地での引抜き実験や地盤調査がなされることを基本として，最大引

抜き抵抗力の評価式を示すとともに，概略設計で標準的な地盤条件を

用いた場合に下限値相当の最大引抜き抵抗力を推定する方法も提案

した。  
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第５章 羽根付き鋼管による斜面補強効果  

 

５．１ 概要  

 

本章では，４章までに検討を行った羽根付き鋼管による斜面補強効果が

実盛土で有効に発揮されることを実大の斜面除荷実験により確認する。  

実験にあたっては，まず，斜面安定に関する実大実験の方法について既

存の方法を調べる。次に，実大の試験盛土に３章で示した受圧板の荷重分

担範囲が重なる間隔で，2 組の受圧板を併用した鋼管を水平方向に回転貫

入し，鋼管下方を除荷する実験を行って，鋼管上方の移動土塊の変位を計

測し，受圧板間のアーチ効果と鋼管による部材抵抗（せん断，曲げ）を確

認する。  

更に，別の実盛土において，法尻を掘削する除荷実験を行い，受圧板が

ない場合の鋼管の部材抵抗を確認したうえで，高さ 8m，幅 11m，勾配 1:33

の斜面に 9 本の受圧板を併用した鋼管を打設して，補強斜面の安定性を長

期的に確認する。  

 

５．２ 斜面安定に関する実大実験の方法  

 

 降雨や地震による斜面崩壊を実大規模で模擬する実験として，防災科学

技術研究所では，GL+16m の高さから 1 時間あたり 15～300mm の雨量を発

生させることできる大型降雨実験施設により，地すべり時の災害例 え ば 5-1)

を模擬した実験を行っている。また，同研究所の E-Defence では，大型振

動台装置を用いて地震時における斜面の挙動を確認する実験例 え ば 5-2)も行

われている。  

鉄道総合技術研究所では，1 時間あたり 7～300mm の雨量を発生させる

ことができ，高さ 5m の土層枠を有する大型降雨実験施設により，降雨に

対する鉄道斜面の安定性を対象にした実験例 え ば 5-3)等を行っている。  

土木研究所では，1 時間あたり 10～100mm の雨量を発生させることがで

き，高さ 5m の土層枠を有する大型降雨実験土槽により，河川堤防の浸透

に関する実験例 え ば 5-4)等を行っている。  

降雨実験以外で斜面の法尻の不安定化を模擬する除荷実験の方法として，
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伊藤・豊澤 5-5)は，図 5.2.1 と写真 5.2.1 に示す実大斜面の下部をバックホ

ウで掘削する除荷実験を実施し，掘削幅や側面境界条件を一致させること

で，別途実施した遠心模型実験と崩壊挙動を整合させることができること

を示している。  

 

 これらの実験方法と小型模型による除荷実験方法 5-6)5 -7 )を参考に，羽根

付き鋼管で補強された斜面に対して，法尻の湿潤による不安定化を模擬し

た実大盛土による除荷実験を行う方法として，バックホウによる掘削，降

下板の利用，油圧ジャッキの利用という 3 種類の除荷方法を検討した。  

構築可能な移動層の寸法，移動層荷重の測定可否等の条件から，第３章

で実施した受圧板の荷重分担範囲に関する実験では油圧ジャッキ（移動層

寸法小，移動層荷重測定可）を利用し，本章の羽根付き鋼管の補強効果を

確認する除荷実験については，降下板の利用と法尻掘削による方法（移動

層寸法中，移動層荷重測定不可）を採用した。  
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図 5.2.1 掘削による斜面除荷実験の条件 5-5)  

 

 

 

写真 5.2.1 掘削による斜面の実験状況 5-5) 
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５．３ 受圧板間のアーチ効果に関する除荷実験  

 

５．３．１ 実験概要  

 

隣り合う受圧板間に生じるアーチ効果によって支持される鋼管上方の移

動土塊の安定性を確認するため，実大の試験盛土へ 2 組の受圧板を併用し

た鋼管を並列に打設し，法尻を除荷する実験を行った。  

試験盛土の概要図を図 5.3.1 に，全景を写真 5.3.1 に示す。本盛土におい

て，受圧板を併用した鋼管の配置は，３章式 3.1 から求まる荷重分担範囲

（1 本当たり幅 2.8m）が重なるように設定した。  

盛土の構築にあたって，まず不動層（礫混じり砂）の高さ 2.4m までを

傾斜角度 45°に成形した。次に，基盤から 1.3～ 1.4m の高さに 2.5m の間

隔をあけて，仰角約 3.5°で 2 本の鋼管を不動層へ 1.8m 回転貫入し，不動

層の斜面に土木シートを 1 枚設置してすべり面を設けてから，移動層（砂

質土）を正面から見て幅 3.1～ 5.1m，側方から見て幅 0.7～ 0.9m，傾斜角度

43°で構築した。  

また，移動層の法尻を除荷するため，図 5.3.2 に示すように，基盤面に

設置した鉄板上に単管 7 本を結束した束を並べて配置し，その単管束上に

鉄板を載せ，その鉄板にバックホウと人力で砂を積上げ移動層を構築した。

表 5.3.1 に示すように不動層の地盤は，N 値 27～50 の礫混じり砂で，移動

層は湿潤密度 1.9g/cm3，含水比約 17%の砂である。  

鋼管のサイズは，2 本とも鋼管径φ60.5mm，長さ 3m，羽根径 160mm，

羽根区間長 0.64m で，その鋼管頭部に，高さ×幅のサイズが 600×600mm

の受圧板を移動層の構築時に設置した。受圧板の配置角度は，一方が水平

に対して 90°（鋼管にほぼ直行）で，もう一方が水平に対して 43°（斜面

に沿った角度）とした。  

除荷実験時の計測項目を表 5.3.2 に，計測計画断面図を図 5.3.3 に示す。

法肩，鉄板に変位計を，鋼管に変位計とひずみゲージを，受圧板に傾斜計

を設置した。また，法肩から 500mm 下方の移動層斜面に標点を配置した。 

除荷実験では，まず単管の結束を外して，3 段積みの単管を移動層の自重

で崩すことにより鉄板の法先側を 34mm 降下（イベント A）させた。次に，

移動層を支持している鉄板をバックホウのバケットで叩き振動を与え単管
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を動かすことで鉄板の法先側を 99mm まで降下（イベント B）させた。更

に受圧板間の法尻をバックホウでオーバーハングに掘削（イベント C）し，

加えて鉄板をバックホウのバケットで鉄板を叩き除荷を行った。  
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図 5.3.1 試験盛土概要図（単位：m）  

 

 

 

 

写真 5.3.1 試験盛土全景  
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図 5.3.2 法尻の除荷装置  
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図 5.3.3 計測計画断面図  
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表 5.3.1 盛土地盤  

盛土箇所／

種別 
試験項目 試験結果 

不動層／

礫 ( 鉱 滓 )

混じり砂 

土粒子密度 s (g/cm3) 3.36 

粒度 最大粒径 (mm) 9.5 

均等係数 Uc 8.74 

50%粒径 D50 (mm) 3.37 

標準貫入試

験 

盛土天端～天端-3m N 値 27～50 

天端-3m～-4.45m N 値 6～9 

移動層／

砂質土 

土粒子密度 s (g/cm3) 2.79 

粒度 最大粒径 (mm) 9.5 

均等係数 Uc 4.96 

50%粒径 D50 (mm) 0.418 

現場密度 湿潤密度t (g/cm3) 1.90 

乾燥密度d (g/cm3) 1.63 

含水比 w (%) 16.7 

  

 

 

 

表 5.3.2 計測項目  

計測箇所 計測方法 箇所数 備考 

鉄板 変位計 鉛直 2 点  

鋼管 変位計 鉛直 2 点 

水平 2 点 

2 本の鋼管頭部に配置 

水平変位は手前方向 

ひずみ 16 点 2 本の鋼管部分の上下 

受圧板 角度計 2 点 2 枚の受圧板頭部に配置 

移動層法肩 変位計 鉛直 4 点  

移動層表面 VTR 2 箇所 斜め正面から 2 方向 

法肩から 500mm 下がり

に標点を設置 
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５．３．２ 実験結果と考察  

 

(1) クラック発生状況と補強効果  

 イベント A，B，C における移動層斜面のクラック発生状況を図 5.3.4 に，

各イベントと実験終了時における斜面の状態を写真 5.3.2～写真 5.3.5 に示

す。写真 5.3.2 に示すイベント A で 2 本の鋼管を水平につなぐクラックが

発生し，写真 5.3.3 に示すイベント B では，イベント A で生じたクラック

の幅が大きく広がると伴に，そのクラックより上側に 2 本の鋼管と法肩中

央から 700mm（斜面長さ）下の頂点をつなぐアーチ状のクラックが発生し

た。写真 5.3.4 に示すイベント C では更に 2 本の鋼管と法肩中央から約

400mm（斜面長さ）下の頂点をつなぎ，正面から見て受圧板の水平面から

約 30°斜め上方に立ち上がるアーチ状のクラックが新たに発生した。  

一方，移動層の法肩はイベント A～C の間，変位が生じておらず，イベ

ント C で法肩と不動層の境界付近に一部クラックが生じただけであり，受

圧板併用の鋼管により斜面が十分に補強されたことを確認した。  

鋼管についても，引抜きによる軸方向変位は生じておらず，鉛直方向の

変位も最大 3mm と小さかった。鋼管の鉛直変位が小さいため，角度を変え

て配置した 2 枚の受圧板についても挙動の違いは見られなかったが，イベ

ント C の最終段階で 90°の角度で配置した受圧板に比べて，43°で配置し

た方の回転変位が大きくなった。  

 

(2) 鋼管の分担荷重と部材抵抗  

2 本の鋼管のうち変位とひずみが若干大きかった鋼管東について，イベ

ント C におけるひずみから換算した曲げモーメント，せん断力，荷重分布

を図 5.3.5 に示す。せん断力分布は曲げモーメントの 1 階微分，荷重分布

は 2 階微分により求め，1 度微分する毎にスプライン補間 5-8)を行って得ら

れた分布である。この荷重分布のうち，鋼管頭部側で負の値をとる領域に

ついて積分したものを鋼管が受けた荷重と考えると 1.6kN となる。  

一方，３章式 3.1 で算定した荷重分担範囲から求まる移動層の土塊重量

は 1 本当たり 22kN であり，計測ひずみから換算した値の約 14 倍となる。

これは，法尻を除荷した際に，2 本の鋼管を水平につなぐクラックが生じ

るものの，鋼管より下方の移動層が鋼管の下方へのたわみを抑えるため，
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鋼管に生じる曲げモーメントが小さく，鋼管より上方の移動層の変位も抑

制されたことによるものと推察する。  

本実験において，写真 5.3.6 に示すように除荷実験最終時点における移

動層を側方から見ると，クラックは生じているものの鋼管から斜め下方向

に移動土塊が留まっている。よって，この移動土塊が自立し鋼管を支持す

るため，鋼管に小さなひずみしか生じず，荷重分担範囲の移動層が支持さ

れたものと考えられる。  

 

(3) 移動層の安定に必要な補強効果  

図 5.3.6 に鋼管のひずみから換算した軸力とせん断力を元に，移動層の

安定について極限平衡法で検討した結果を示す。鋼管に生じた 1 本当たり

の軸力が 4kN で，せん断力が 0.5kN の場合，荷重分担範囲の移動層の土塊

重量を 22kN とすると，安全率 1 で斜面が釣り合うためには，鋼管が下方

から 7kN の地盤反力で支持される必要がある。逆に，鋼管が下方から地盤

反力を得られない場合は，鋼管の軸力が 7kN 発揮される必要があるが，鋼

管の最大引抜き抵抗力（４章の KMW160-LW0.6A,B）は 76～ 82kN なので，

仮に鋼管が下方からの地盤反力を得られないとしても，荷重分担範囲の移

動層は支持される可能性が高い。  

 

(4) 鋼管を支持する移動層の地盤反力の推定  

 弾性床上の梁モデルで鋼管東の部材抵抗を試算する。計算条件について

は図 5.3.7 に示すように，荷重分担範囲の評価式による 22kN を三角形分布

として作用させ，N 値 27 として不動層の地盤ばねを設定した。なお，地盤

ばねの値は，鉄道構造物等設計標準・同解説  基礎構造物・抗土圧構造物

(2000)の方法により，変形係数を E0=2500･N（N は N 値）として求めた。  

この条件で鋼管頭部の鉛直変位が実測鉛直変位 3mm と合うための移動

層の地盤ばねは，N 値 2.1 相当の地盤ばねと求まり，その時の鋼管の変位

分布を図 5.3.8 に，鋼管の曲げモーメント分布を実測ひずみから換算した

曲げモーメント分布と合わせて図 5.3.9 に示す。  

実測値に比べ計算値の曲げモーメントは 3 倍程度大きいが，本モデルで

移動層の地盤反力がないものとすると移動土塊の重量が 1kN 弱で鋼管頭部

の鉛直変位が 3mm となること，本モデルの移動層による地盤反力の合計は
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13kN であり，図 5.3.6 で求めた 7kN からも大きくは外れていないことから，

本実験では移動層の地盤反力が鋼管を支持していたものと考えられる。  
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クラック 

(イベント B) 

鋼管東 
鋼管西 

掘削範囲 

(イベント C) 

 

 

図 5.3.4 クラック発生状況  

 

 

クラック 

 

 

写真 5.3.2 イベント A の正面から見た状況  
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クラック 

 

 

写真 5.3.3 イベント B の正面から見た状況  

 

 

 
 

写真 5.3.4 イベント C の正面から見た状況  
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写真 5.3.5 除荷実験最終時点（イベント C）  

 

 

 

 

写真 5.3.6 実験終了時における移動層の側方  



第５章 羽根付き鋼管による斜面補強効果 

145 
 

‐1.50

‐1.00

‐0.50

0.00

0.50

1.00

1.50
0.0 0.4 0.8 1.2 1.6 2.0 2.4 2.8 3.2

曲
げ

モ
ー

メ
ン

ト
(k
N

･m
)

鋼管頭部からの計測位置 （m）

曲げモーメント

 

‐1.50

‐1.00

‐0.50

0.00

0.50

1.00

1.50
0.0 0.4 0.8 1.2 1.6 2.0 2.4 2.8 3.2

せ
ん

断
力

(k
N
)

鋼管頭部からの計測位置 （m）

せん断力

 

‐2.50

‐2.00

‐1.50

‐1.00

‐0.50

0.00

0.50

1.00

1.50
0.0 0.4 0.8 1.2 1.6 2.0 2.4 2.8 3.2

荷
重

(k
N
/m

)

鋼管頭部からの計測位置 （m）

荷重

 

図 5.3.5 鋼管の曲げモーメント，せん断力，荷重分布（鋼管東）  

 

Σ=1.6kN 
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図 5.3.6 除荷実験において移動層が安定している時の補強効果  

 

 

 

 

 

図 5.3.7 弾性床上の梁モデルによる部材抵抗の検討  
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図 5.3.8 鋼管の鉛直変位分布  
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図 5.3.9 鋼管の曲げモーメント分布  
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５．３．３ 受圧板間のアーチ効果  

 

2 組の受圧板を併用した鋼管で補強した斜面の除荷実験とその考察によ

り，受圧板間のアーチ効果等について以下のことを確認した。  

 

(1) 本実験条件において，鋼管径 60.5mm の鋼管と一辺が 600mm の受圧板

を評価式による荷重分担範囲が重なるように 2.5m の間隔で斜面に設置

することで，法尻が除荷された場合でも鋼管上方の移動層が支持され，

法肩変位を抑制することができる。  

 

(2) 受圧板間をオーバーハング掘削した際に，2 本の鋼管から互いに正面か

ら見て水平面から約 30°方向上方にクラックが広がり，アーチが形成さ

れることを確認した。３章式 3.1 から求まるアーチが広がる角度は約

35°であるため，本実験において，評価式は安全側の荷重分担範囲を推

定しているといえる。  

 

(3) 移動層全体のつり合い計算と弾性床上の梁モデルにより鋼管部材抵抗

を検討した結果，本実験では，除荷した際に鋼管周りに地盤が留まって

鋼管を支持することにより鋼管のたわみが抑えられ，荷重分担範囲の移

動層を支持するために十分な部材抵抗が発揮されたものと考えられる。  
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５．４ 法尻掘削による除荷実験  

 

５．４．１ 実験概要  

 

実盛土において，法尻の不安定化を模擬するため，伊藤・豊澤 5-5)による

実験を参考に，法尻掘削による斜面の除荷実験を行った。  

実験方法は，図 5.4.1 に示すように実盛土に移動層を覆土し，斜面に無

補強区間と補強区間を設け，それぞれの法尻を徐々に掘削し，各掘削段階

における移動層の変位量等を測定することとした。そして，それらの結果

から分かる両区間の斜面挙動の違いから，鋼管による補強効果を確認した。

また，前節の実験では，鋼管の頭部に受圧板を取り付けたが，本実験では

遠心模型実験 5-9)5 -10)と同様に，受圧板を設置しない条件で，鋼管の補強効

果を確認することとした。  

除荷時に鋼管が負担する移動層の上載圧を把握するため，図 5.4.2 に示

すひずみゲージを取り付けた 2 本の鋼管（鋼管径 76.3mm，羽根外径 176mm，

長さ 5.8m）を受圧板の無い状態で設置した。ひずみゲージは，移動層変位

の影響が大きいと予想される継手より手前側の 4 断面上下位置で鋼管軸方

向に取り付けた。ひずみゲージ付き鋼管の施工位置を図 5.4.3 に，その鋼

管と後述する移動層の変位を測定するために設置した測量杭を斜面垂直方

向から見た配置を図 5.4.4 に示す。  

鋼管の設置高さは GL+1.5m で，横方向は無補強区間と区分する仕切り板

から水平方向に 1m 間隔をあけた位置（東側補強鋼管）とそこから更に 2m

間隔をあけた位置（西側補強鋼管）に配置し，仰角 5°で打設し，斜面表

面から 0.24m 部材を突出させて打ち止めた。なお，実験で掘削する範囲に

４章の引抜き実験を実施した KMN176-LW2 の試験体が入っており，本実験

の前に盛土から撤去した。  

次に，測量杭を前記図 5.4.4 で示したように，2 本の鋼管と同じ高さであ

る GL+1.5m に 9 本，それより上方の GL+2.1m に 9 本打設し，図 5.4.5 に示

すように，上下段測量杭の中間（GL+1.8m）に基準梁を設けて，18 組の変

位計を設置した。写真 5.4.1 に斜面側方から見た測量杭と変位計の設置状

況を示す。これらの測量杭は，斜面掘削実験中に移動層の動きを変位計で

連続的に計測するため配置したものであるが，移動層の変位に伴い変位計
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を固定した基準梁が動く可能性があるため，それが生じた際に変位量を補

正できるように各掘削 STEP の前後で測量を行った。  

以上の装置により，各掘削段階において，移動層の変位，鋼管のひずみ

を連続的に計測した。  
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図 5.4.1 試験盛土平面図  
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図 5.4.2 鋼管に取り付けたひずみゲージの配置  
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図 5.4.3 鋼管の打設位置（盛土断面）  
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図 5.4.4 鋼管と測量杭の配置（△印）と番号（赤色数字）  
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図 5.4.5 変位計による測量杭の水平変位の測定方法  
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写真 5.4.1 変位計の設置状況 (写真左 )と測量杭 (写真右 ) 
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５．４．２ 実験結果と考察  

 

 掘削実験は，2 本のひずみゲージを取り付けた鋼管を施工した翌日に行

った。鋼管と掘削範囲の位置関係を図 5.4.6 に，掘削実験前の状況を写真

5.4.2 に示す。  

掘削ステップを以下に示す。  

STEP 1 地表面から 1.2m の高さまで，法尻を垂直掘削  

STEP 2 1.2m の高さを変えずに，法尻部分がオーバーハング状態にな

るように斜面の内部へ向かって掘削  

STEP 3 STEP 2 と同じ要領で，更に斜面の内部へ深く法尻部分を掘削  

 

有意な移動層の変位が生じるように GL+1.5m の高さに打設された鋼管

の下方をバックホウによって徐々にすかし掘りすることとし， STEP1，

STEP2，STEP3 の間に 15～20 分のインターバルを設けて，無補強区間と補

強区間の斜面の挙動を比較しながら実験を進めた。  

 バックホウは平坦な場所で横移動させて，無補強区間と補強区間を連続

して掘削し，補強区間と無補強区間の斜面にバケットを初回に挿入する角

度は同じ条件とした。なお，試験盛土を構築する際に元の盛土に仕切り板

を立ててから，両区間を覆土しているため，それぞれの移動層（覆土）の

挙動は干渉しない状態となっている。  

計測は STEP 1 の掘削と同時に開始し，175 分間継続した。東側と西側補

強鋼管の中間点である測量杭 6，16（以降，イタリックの数字は測量杭の

番号を示す）の変位と鋼管のひずみゲージ（第 1 断面）の時系列データを

掘削や測量のイベントと移動層の崩壊過程との関係の 1 例として図 5.4.7

に示す。  

また，変位計で測定した各イベントにおける最大変位量の推移を下段測

量杭について図 5.4.8 に，上段測量杭について図 5.4.9 に示す。測量は，各

ステップの間に前記図 5.4.4 に△印で示した測量杭に対して行った。上段

の測量結果を図 5.4.10 に示す。無補強区間の東側上段の測量杭 1 で最大

8mm（測量結果），補強区間の中央上段の測量杭 6 で最大 3mm（測量結果）

の水平変位をいずれもオーバーハング掘削 2 を行った後の最終測量時に計

測した。  
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 (1) 垂直掘削の状況（STEP1）  

13 時 34 分に垂直掘削と計測を開始し，経過時間【0～35 分】（以下【】

内は経過時間を示す）の間で，床付けレベル確認のための中断をはさみ，

20 分かけて掘削した。無補強区間の掘削した壁面（以下，掘削面という）

を写真 5.4.3 に，補強区間の掘削面を写真 5.4.4 に示す。両区間とも掘削し

た壁面頭部に水平方向のクラックが入ったものの掘削面は自立しており，

測量や各計測においても変化はみられなかった。  

 

(2) オーバーハング掘削 1 の状況（STEP2）  

続いて，【40 分】にオーバーハング掘削 1 を開始した。無補強区間の崩

壊した掘削面を写真 5.4.5 に，補強区間の自立時点の掘削面を写真 5.4.6 に，

その後崩壊した掘削面を写真 5.4.7 に示す。【40～46 分】の 6 分間の掘削中

に，無補強区間は崩壊したが，補強区間は掘削面が自立していた。その後，

【46～62 分】の 16 分間，そのままの状態を保持している間に，補強区間

西側の掘削面が崩壊した。  

一方，補強区間東側は測量杭部分に水平方向の新たなクラックが入った

ものの自立を保っていた。また，前記図 5.4.10 に示す上段測量杭（GL+2.1m

の高さ）の測量結果では，無補強および補強区間とも全体的に STEP1 から

1mm 程度の変位増であり，同様に前記図 5.4.9 に示す上段測量杭の変位測

定結果も大きな変化がみられないことから，除荷による移動層地盤の影響

範囲は掘削面近傍に限定されていたものと考えられる。  

次に鋼管に着目し，前記図 5.4.7 に示す【46～62 分】の鋼管のひずみを

みると，オーバーハング掘削 1 の後で東側鋼管よりも，掘削面が崩壊した

西側鋼管に若干ひずみが残留している。  

 

(3) オーバーハング掘削 2 の状況（STEP3）  

最後の掘削ステップとして，【62 分】からオーバーハング掘削 2 を開始

し，【62～77 分】の間で，掘削深さの確認のための中断をはさみ，9 分間掘

削した。写真 5.4.8 に無補強および補強区間の掘削面を示す。両区間とも

掘削面の崩壊が進んだが，無補強区間は，掘削とほぼ同時に東側部分の掘

削面がより大きく崩壊し，基準梁から上方へ斜距離 1.5m の位置に水平方

向のクラックが入ったのに対し，補強区間は，掘削とほぼ同時に前記写真
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5.4.7 で示したオーバーハング掘削 1 にて，中央に生じたクラックが東側鋼

管を通って仕切り板まで水平に伸展して東側部分の掘削面が崩壊し，東側

鋼管，西側鋼管とも斜面表面から 0.4m 程度突出した状態（試験前は 0.24m

突出）で安定した。  

 

(4) 無補強区間と補強区間の差  

前記図 5.4.10 に示す上段測量杭の測量結果では，無補強区間の測量杭 1

が最大で 8mm 変位しているのに対し，補強区間の測量杭の最大変位は測量

杭 6 で 3mm に留まっており，斜面掘削およびそれに伴った崩壊による除荷

が移動層に与える影響は無補強区間よりも補強区間において小さいことを

示している。同様に，無補強区間と補強区間の上段測量杭の変位測定結果

を比較した前記図 5.4.9 においても，無補強区間の方が変位量は大きく，

更に無補強区間の測量杭 1 は，計測時間内で徐々に変位が伸びていた。  

 

(5) 補強区間内の移動層の挙動  

 補強区間内における東側，中央，西側の移動層の挙動について着目する

と，上段測量杭の変位を比較した前記図 5.4.9 の結果より，オーバーハン

グ掘削 2 以降，補強区間東側の測量杭 3 の変位量は，他の測量杭に比べ 1

～2mm 程度大きい。また，下段測量杭の変位を比較した前記図 5.4.8 の結

果では，東側の測量杭 13 の変位量が中央 16，17 と同等で他に比べ大きい。  

これらの結果は，東側の測量杭 3，13 の近傍には東側鋼管以外に変位を

拘束するものがないのに対し，中央は東側と西側の鋼管の上方には別の鋼

管が打設されており，西側は未掘削部があることにより地盤変位が抑制さ

れていることを示していると考えられる。  

 

(6) 鋼管の挙動  

 鋼管の挙動について着目すると，前記図 5.4.7 で示したオーバーハング

掘削 2 以降の補強鋼管上下のひずみゲージの値は，正負が逆で絶対値がほ

ぼ 同 等 で あ り ， 引 張 応 力 は 0.08kN 以 下 で ４ 章 に 示 す 引 抜 き 実 験

（KMN176-LW1）における荷重－変位関係から鋼管先端はほとんど動いて

いないと考えられる。  
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次に，図 5.4.11 に示す西側鋼管の実測ひずみから求めた各イベントにお

ける最大の曲げモーメント（オーバーハング掘削時に瞬時に発生した変動

値を除く）により，鋼管の曲げモーメントの推移に着目する。  

これより，曲げモーメントの大きさは最大 0.04kN･m 強と小さなレベル

であること，鋼管の上側が引張ひずみで，下側が圧縮ひずみであることか

ら，上側に凸型の曲げモーメントが作用し，掘削が進むとともに増加して

いること，斜面底部の掘削された範囲は鋼管頭部の下方付近までであるた

め，盛土内部 5.6m の位置にある鋼管先端は下方に動かないと考えられる

ことから，鋼管頭部は下方に変位したものと判断できる。  
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図 5.4.6 鋼管と掘削範囲の位置関係  
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写真 5.4.2 法尻掘削実験前の状況  
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図 5.4.7 各イベントと計測した時系列データの関係  
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図 5.4.8 変位計による下段測量杭の水平変位の推移  
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図 5.4.9 変位計による上段測量杭の水平変位の推移  
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図 5.4.10 測量による上段測量杭の水平変位の推移  
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写真 5.4.3 無補強区間の垂直掘削面【30 分】  
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写真 5.4.4 補強区間の垂直掘削面【31 分】  
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写真 5.4.5 無補強区間のオーバーハング掘削面が崩壊【46 分】  
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写真 5.4.6 補強区間のオーバーハング掘削面は自立【48 分】  
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写真 5.4.7 補強区間の西側の掘削面が崩壊【51 分】  
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写真 5.4.8 斜面正面から見たオーバーハング掘削面【70 分】  
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図 5.4.11 ひずみから換算した補強鋼管の曲げモーメント  
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５．４．３ 鋼管による斜面補強効果  

 

 法尻掘削による斜面除荷実験の結果と考察より，羽根付き鋼管による斜

面の補強効果について，以下のことを確認した。  

 

(1) 無補強斜面に比べ，補強斜面の除荷時おける移動層の変位量が小さく

抑えられていたことから，鋼管による斜面補強効果が発揮されていたと

いえる。  

 

(2) 本実験のように移動層が自立する程度の粘着力をもつ場合は，図 5.4.12

に示すように鋼管がクラックの起点となるものの，鋼管上方への崩壊の

進行を抑えていた。よって，受圧板を設置しない鋼管でも，それを配置

することによって，鋼管下方地盤の崩壊が上方へと進行していくことを

抑える補強効果が発揮される。  

 

(3) 移動層が自立できる程度の粘着力をもつ場合，外径φ76.3mm の鋼管を

2m 間隔（配置間隔と鋼管径の比で 26）で配置しても (2)の補強効果が得

られる。  

 

なお，鋼管下方地盤が除荷によって消失すると，鋼管上方の移動層によ

る上載荷重の大部分が鋼管に作用すると当初予想していたが，法尻掘削に

より除荷した後も鋼管の曲げモーメントは小さいオーダーに留まり，予想

した結果とはならなかった。次節では，本実験を有限要素解析で再現する

ことにより，この要因について更に調べる。  

補強鋼管の位置より上方に 

崩壊面が進展しない 

掘削ライン(点線部) 

補強鋼管 

 

図 5.4.12 鋼管による法尻から上方への崩壊の進行を抑制する効果  

羽 根 付 き鋼 管  

鋼 管 の位 置 より上 方 に
崩 壊 が進 行 しない 
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５．５ 法尻掘削実験の再現解析  

 

５．５．１ 解析の概要  

 

前節の法尻掘削実験の結果を再現するため，2 次元 FEM 解析を行った。

解析モデルを図 5.5.1 に示す。2 次元平面ひずみ条件による解析を用いた理

由は，前節の実験で鋼管上方の測量杭位置における移動層の実測変位がど

の位置でも数ミリオーダーであり，鋼管間で移動層のすり抜けが生じなか

ったことから，鋼管の離散配置を考慮していない本解析方法でも補強され

た盛土の挙動を把握できるものと判断した。  

鋼管の解析パラメータを表 5.5.1 に示す。単位奥行きあたりの 2 次元断

面で解析を行うため，鋼管を平面板としてモデル化し，鋼管の設置間隔は

2m のため，初期条件では奥行き 1m あたり 0.5 本分の剛性を入力値とした。

すなわち，鋼管の有効抵抗幅は鋼管設置間隔と等しいと仮定した。  

解 析 プ ロ グ ラ ム に は DACSAR-M5-11) を 使 用 し ， 地 盤 の 構 成 則 は

Drucker-Prager モデルとした。地盤の解析パラメータを表 5.5.2 に示す。不

動層（元の盛土）の粘着力と内部摩擦角は，一面せん断試験の結果から求

めた値，移動層（覆土）の粘着力は一軸圧縮試験，内部摩擦角は簡易支持

力測定器による換算値，ポアソン比，静止土圧係数は一般的な値とした。  

盛土の境界条件は，盛土の背面と底面を変位固定とし，盛土への移動層

による載荷や掘削による除荷を模擬できるように，盛土の幾何形状，解析

ステップ，メッシュを設定した。  
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図 5.5.1 解析モデル  

 

 

表 5.5.1 鋼管の解析パラメータ  

 項目 単位 補強鋼管
1m当り本数 本/m 0.5

ヤング率E kN/m2 2.05×108

断面積A m2 4.89×10-4

断面二次モーメントI m4 3.36×10-7
 

 

 

表 5.5.2 地盤の解析パラメータ  

項目 単位 元の盛土 覆土

ヤング率E kN/m2 1800 1200

ポアソン比ν 0.333 0.333

粘着力c kN/m2 39.3 17.1

内部摩擦角ϕ degree 39.2 27.6

静止土圧係数K 0.5 0.5  
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５．５．２ 解析結果と考察  

 

本解析では，ほとんどの領域が弾性範囲内に収まっていたことから，ま

ず，無補強と補強の両区間の移動層の実測変位が解析の計算値と合うよう

にパラメトリックスタディを行った。その結果，地盤の変形係数が不動層

（元の盛土）で E1=1800kN/m2，移動層（覆土）で E2=1200kN/m2 であると

推定した。図 5.5.2 に水平変位の実測値と解析結果を，図 5.5.3～図 5.5.5

に無補強区間と補強区間の解析結果を示す。無補強区間で推定した物性を

用いて補強区間の解析を行ったところ，鋼管の曲げモーメントは図 5.5.6

に示すように，実測値に比べ，最大値で約 14 倍，ピーク以外の平均で約 5

倍大きな値となった。  

そこで，次に地盤条件を変更して，解析による曲げモーメントの計算値

を実測値に近づけることを試みた。まず，地盤のせん断強さに関わる粘着

力 c 等の条件を変更してみたが，変位レベルが小さく弾性的な挙動が支配

的であるため，計算結果は変わらなかった。次に，地盤の変形係数のみで

曲げモーメントのオーダーを合せてみたところ，推定された不動層（元の

盛土）の変形係数は E1=20000kN/m2 程度となり，現実的ではない値が得ら

れた。  

よって，前記のパラメトリックスタディで推定した地盤の剛性値は妥当

と判断し，鋼管の有効抵抗幅を変化させることで，計算値を実測値に近づ

ける試みを行った。計算では，奥行き長さを 1m に固定しているため，有

効抵抗幅（有効奥行幅）を変化させる代わりに，鋼管の断面性能を小さく

する，すなわち，鋼管の断面積，断面二次モーメント等の断面性能を低減

させることにより，有効抵抗幅を変化させたのと等価な計算を行った。  

その結果（有効抵抗幅を変化させたときの曲げモーメント分布の計算値

と実測値の比較）を前記図 5.5.6 に示す。これより，1/13 に断面性能を低

減すると解析結果のオーダーが実測値に合うことがわかる。  

これらの結果から，鋼管の有効抵抗幅は，2m の配置間隔に対して，0.15m

（1/13）であったと考えられる。これは，鋼管外径（ 76.3mm）の約 2 倍に

相当し，この範囲が鋼管に直接支持されている地盤の範囲であるものと考

えられる。  
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図 5.5.7 に無補強区間と補強区間のオーバーハング掘削 1 における偏差

ひずみの比較を示す。元の盛土の境界付近における移動層のひずみは，補

強を施した場合，鋼管付近で小さくなっており，鋼管による変形の拘束効

果が確認できる。  

前記図 5.5.7 の局所的にひずみが低減している要素の応力状態を図 5.5.8

に示す。無対策の場合には，GL+1.2～2.4m の斜面表面に近い要素で水平方

向に引張が発生しているのに対し，鋼管を配置すると，鋼管が引張力を負

担し，鋼管まわりの要素には引張が生じていない。また，同範囲の要素の

奥行き方向の直応力は，鋼管を配置することで増加している。  

これらの結果は，下方の地盤が緩んでも，鋼管が上の地盤の水平方向へ

の抜け出しを抑制しているとともに上載荷重も分散していることを表して

いるものであると考えられる。  

また，法尻掘削実験による鋼管周りの地盤の状態を推測した模式図を図

5.5.9 に示す。法尻の抵抗力低下により生じる移動層内の引張力が鋼管に流

れることで鋼管まわりの移動層が自立し，自立した移動層と鋼管によって，

上方の移動層が支持される。これらの作用により，無補強区間に比べて補

強区間の移動層は，自立しやすい状態になっていたものと考えられる。  

ただし，最後に示した鋼管の有効抵抗幅の推定結果（杭径の約 2 倍）は，

地すべり抑止杭等によってアーチ効果が期待できるといわれる杭間隔より

もはるかに小さい。一方，法尻掘削実験では鋼管径の 26 倍の間隔で補強効

果が得られていることから，部材抵抗による補強効果は，平面的な鋼管の

配置間隔で荷重を分担するのではなく，前記図 5.5.7 で示したように不安

定化により生じる移動層内のひずみが鋼管を配置することで 3 次元的に分

散され移動層の水平方向の抜け出しを抑制するものであると推定する。  
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図 5.5.2 上段測量杭（GL+2.1m）水平変位の実測値と解析結果  
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図 5.5.3 盛土完成時の偏差ひずみの解析結果例  
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図 5.5.4 オーバーハング掘削 1 の偏差ひずみ  
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図 5.5.5 オーバーハング掘削 2 の偏差ひずみ  
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図 5.5.6 鋼管の曲げモーメントの実測と解析結果  
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図 5.5.7 オーバーハング掘削 1 における偏差ひずみ  
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元の 

盛土 

 

 

図 5.5.8 掘削面より上の要素の応力状態  

 

 

 

 

 
補強鋼管により直接 

支持される地盤 A 

鋼管間の地盤 B に 

よる上載荷重は 

地盤 A の側面に分散 

地盤 B の抜け出しが抑制され 

地盤 C が自立しやすくなる 

補強鋼管 

A 

A 

B 

C 

 

 

図 5.5.9 法尻掘削試験による鋼管周辺の地盤状態  

 

鋼 管 に よ り 直 接 支 持
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５．６ 実盛土における長期観測  

 

５．６．１ 無補強斜面の崩壊  

 

2009 年に，千葉県君津市の新日鐵住金・君津製鐵所において，高さ 5～

8m の盛土を緑地化する取り組みの一環で，0.6～1.0m の客土を元の盛土斜

面に 1:1.33 の勾配で覆土し，柵工で覆土の安定を図った。そして，この試

験盛土（鋼管を施工していない無補強斜面）に植樹を行った。  

その後，継続して斜面の安定と植樹の生育状況を観測していたところ，

2013 年 9 月の台風 26 号襲来時に試験盛土の斜面が崩壊した。崩壊時の斜

面の状態を写真 5.6.1 に示す。白線で示すように，正面から見て円弧状に

斜面が崩壊した様子が分かる。  

 

 

 

 

 
 

写真 5.6.1 隣接の無補強斜面が崩壊した痕跡（白線から下側が崩壊）  
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５．６．２ 補強された覆土斜面の構築  

 

(1) 補強斜面の概要  

法尻掘削実験を行った箇所で，2014 年 8～9 月にかけて，本工法で補強

した試験盛土を構築した。試験盛土の完成状態について，斜め方向から見

た写真 5.6.2 と正面から見た写真 5.6.3 を示す。  

試験盛土の幅は 10.5m で，その内の 8.0m を補強区間として 3 列×3 段の

鋼管を 2m ピッチの千鳥配置で打設し，残りの 2.5m を無補強区間として，

鋼管を打設しない区間を設けた。なお，無補強区間と補強区間は仕切り板

で隔ててお互いの挙動が影響しないようにした。また，覆土の変位を測定

するため，斜面 12 箇所に測量するための基準杭を設置し，斜面中腹の 2

箇所にパイプひずみ計を設置した。  

図 5.6.1 に示すように盛土高さは約 8m で，その斜面に鋼管（鋼管径

76.3mm，羽根外径 176mm，長さ 5.8m）を 3 段施工し，0.6～1.0m の客土を

覆土し勾配を 1:1.33 に仕上げ，鋼管の頭部に受圧板（高さ 400mm×幅

400mm）を取り付けた。  

試験盛土の地盤は，砂質土主体の元の盛土とシルト分を多く含む覆土の

2 種類で構成されている。両者に関する地盤の原位置試験結果を表 5.6.1 に，

室内土質試験結果を表 5.6.2 に，元の盛土の標準貫入試験（ボーリング位

置は隣接盛土の斜面中腹）の概略結果を図 5.6.2 に示す。元の盛土は概ね N

値 9～15 で，D=10～ 50mm の礫を多量に含んでおり，部分的に粘土やコン

クリート片が混じっている。  

 

(2) 鋼管の施工  

重機を持ち込むことが困難な条件でも本工法が施工できることをめざし，

本現場では人力で取り扱うことができるエアー駆動式のトルクレンチ（最

大回転トルク 8000N･m）を用いて，鋼管を回転貫入により施工した。施工

状況を写真 5.6.4 に示す。盛土地盤は礫を含む砂質土で，最大礫径 150mm

の障害物が点在していたが，長さ 3.9～ 4.5m を元の盛土地盤に貫入するこ

とができた。なお，3 列×3 段の鋼管は全て元の盛土が露出した状態で施工

し，鋼管を打設したのちに覆土を行った。  

 鋼管の施工精度に関して，水平から 5°上方に貫入することを目標に施
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工した結果，水平から上方に 0.9～ 8.1°の角度（平均 4.8°）という出来形

で打設できた。鋼管の施工中の挙動を確認するため，当初の施工で打設精

度を途中で調整せずに貫入を行ったところ，障害物にあたると上方へ先端

が向かう傾向が見られた。本工法は補強とともに水抜きも行うものであり，

水平より上向きに勾配が大きくなる方向への移動は許容できるものと考え，

その後の鋼管も打設角度については特に強制せずに施工した。  

 また，当初 1 本目の施工では鋼管を貫入しようとするとすぐに障害物に

あたり，1 回転あたりの貫入量が羽根間隔 176mm であるのに対して数ミリ

メートルとなって，鋼管の周辺土を掘り起こす状態となった。障害物への

対応を現場で試行錯誤（押込み力を付加する，正逆回転を繰り返す，打設

角度を変える）する中で，羽根外径（176mm）が鋼管外径（76.3mm）より

も約 100mm 大きく，鋼管の羽根区間長が約 2m（羽根 12 巻）あるため，羽

根が障害物に当たった状態で回転を続けると，2m の範囲で地盤を乱してし

まうと同時に施工精度も悪くなることが分かった。これを受けて，羽根区

間長を 1/2 の約 1m（羽根 6 巻）に短くすることで，羽根と障害物の接触時

に生じる周辺土の乱れを抑制することとした。  

以上の経緯から，3 列×3 段＝9 本の鋼管のうち，最初に打設した上段 3

本は羽根区間長を 2m のままで施工したが，中段 3 本は羽根区間長を 1m に

短縮して施工した結果，地盤の乱れを少なく施工することができた。  
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補強鋼管 

3 列×3 段 

崩壊斜面 

 

写真 5.6.2 完成時の試験盛土（2014 年 9 月）  

 

 

 

 

 

写真 5.6.3 正面から見た完成時の試験盛土  

 

  

2m 
  

測量杭 4 列×3 段  
  

パイプひずみ計  
2 本    

無補強区間  補強区間  
      

2013 年 9 月 

羽根付き鋼管 
3 列×3 段 
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図 5.6.1 盛土断面図  
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図 5.6.2 元の盛土の標準貫入試験結果  

（ボーリング位置は隣接盛土の斜面中腹）  

 



第５章 羽根付き鋼管による斜面補強効果 

182 
 

 

 

 

表 5.6.1 原位置試験結果  

 箇所 調査方法 測定結果

 コーン指数(換算値)　q c=267～1510 kN/m2

 内部摩擦角(換算値)　ϕ =20～30°

 N値(換算値)　4.4～12.5

 湿潤密度　ρ t=1.48 g/cm3
　w =25.9 %

 乾燥密度　ρ d=1.18 g/cm3

 砂質土 N値 2～15（一部，粘土混じり）

 D =10～50mmのレキを多量に含む

 孔内水位  GL-0.05 m（盛土内に水位はない）

覆土

(客土)

元の

盛土

 簡易支持力測定器

 現場密度試験

 標準貫入試験

 

 

 

 

表 5.6.2 室内土質試験結果  

 箇所 試験方法 試験結果

 湿潤密度試験  湿潤密度　ρ t=1.57 g/cm3
　w =38.1 %

 一軸圧縮強さ　q u=34.2 kN/m2

 粘着力　c u=17.1 kN/m2

 内部摩擦角　ϕ d=39.2°

 粘着力　c d=39.3 kN/m2
　w =35.6%

 最適含水比　w opt=31.5 %

 最大乾燥密度　ρ dmax=1.40 g/cm3

元の

盛土

 土粒子密度試験

 粒度試験

 土粒子密度　ρ s=2.51 g/cm3

　D 50=0.234mm　細粒分含有率25%

 土粒子密度　ρ s=2.72 g/cm3

　D 50=0.151mm　細粒分含有率40%

 一面せん断試験

 締固め試験

覆土

(客土)

 土粒子密度試験

 粒度試験

 一軸圧縮試験
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写真 5.6.4 鋼管の施工状況  
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５．６．３ 観測状況  

 

(1) 降雨に対する安定性  

試験盛土を構築した敷地内の雨量計により，連続雨量 50mm 以上の日が，

試験盛土の完成から 2015 年 10 月時点まで，下記に示すように 6 度記録さ

れている。  

①2014 年 10 月 5～6 日（2014 年台風 18 号）の合計雨量 200mm 

②2014 年 10 月 22～23 日の合計雨量 80mm 

③2014 年 12 月 20 日の合計雨量 70mm 

④2015 年 7 月 3 日の合計雨量 100mm 

⑤2015 年 9 月 8～10 日（2015 年台風 17， 18 号）の合計雨量 200mm 

⑥2015 年 9 月 17～ 18 日の合計雨量 120mm 

 

盛土が完成して 1 ヶ月経たないうちに襲来した 2014 年 10 月の台風 18

号による降雨（合計雨量 200mm）により，写真 5.6.5 に示すように試験盛

土の締固めができてない妻側の覆土部分と最下段の鋼管間の法先で小規模

な崩壊が見られたものの，全体的な変状は見られず安定を保ち，その後の

降雨においても盛土は安定を保っている。  

また，図 5.6.3 に斜面中腹の 2 箇所に設置したパイプひずみ計の測定記

録（盛土完成から 1 ヶ月後まで）を示す。全体的な傾向として，盛土完成

（経過日数 0 日）から台風通過翌日（経過日数 27 日）までは，無補強区間，

補強区間とも全体的に圧縮ひずみが増加傾向で，27 日以降はひずみが概ね

一定に推移している。一方で基準杭の測量では目立った変化がなかったこ

とから，ひずみの測定結果は，主に元の盛土に覆土した客土の圧密が徐々

に収束している状態を示し，台風による覆土の安定に対する影響は全体的

に見ると小さかったことを示しているものと考えられる。  

 

(2) 長期的な安定性  

本工法で補強した試験盛土の現況を写真 5.6.6 に示す。完成から 1 年以

上経過すると盛土には植生が生え，3 年以上経過した現在も斜面は安定を

保っている。一方，前述した 2013 年の台風 26 号により試験盛土と類似形

状の隣接盛土（柵工による表面工のみの対策）が崩壊していること，2014
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年の台風 18 号により製鉄所敷地内の別の箇所で，試験盛土と類似の客土で

覆土した高さ 9m，傾斜 1:1.8 の盛土（無補強）が崩壊したことから，製鉄

所構内の盛土に特に補強をせずに覆土をする場合，豪雨に対する覆土の斜

面安定の安全率は 1.0 に近い状態にあるものが点在していたものと考えら

れる。  
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小崩壊箇所 

小崩壊箇所 

地表面は水が 

溜まった状態 

 

写真 5.6.5 完成 1 ヶ月後の台風による試験盛土の小規模な崩壊  

（妻側の覆土部分と最下段の鋼管どうしの間の法先）  

 

 

 

 
 

写真 5.6.6 完成から 1 年経過した試験盛土（2015 年 10 月）  

 

  

羽根付き鋼管  
設置箇所  
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図 5.6.3 パイプひずみ計の計測結果  
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５．７ 本章のまとめ  

 

本章では，羽根付き鋼管による補強効果を実大実験で確認することを目

的に，まず，受圧板間のアーチ効果を確認するため，３章で検討した荷重

分担範囲が重なる間隔で，試験盛土へ受圧板を併用した鋼管を 2 組配置し，

除荷実験を実施した。次に，別の実盛土で法尻を掘削する除荷実験，その

実験の再現解析，試験施工による長期観測を行った。  

これらの実験および解析により，以下の知見を得た。  

 

(1) 荷重分担範囲が重なる間隔で試験盛土へ受圧板を併用した鋼管を 2 組

並列に配置し，移動層の法尻を除荷した結果，受圧板間で形成されたア

ーチにより，移動層の法肩変位が抑制され，十分な補強効果が得られる

ことを確認した。  

 

(2) 受圧板を併用した鋼管による補強斜面は，法尻が不安定化しても鋼管

の周辺土が拘束され，不動層の地盤反力に加え，鋼管下方の移動層の地

盤反力によっても鋼管が支持されることで生じる鋼管の部材抵抗を確認

した。また，鋼管の部材抵抗は，弾性床上の梁モデル等，移動層の地盤

反力を考慮できる方法で評価できることを示唆した。  

 

(3) 受圧板を配置せずに 2 本の鋼管を水平方向に打設した斜面の法尻を掘

削する除荷実験と再現解析を行った結果，移動層に自立する程度の粘着

力がある場合には，受圧板を配置しなくても，鋼管を配置することで，

不安定化によって生じる移動層内のひずみが 3 次元的に分散することで，

周辺土が自立し，移動層の安定を保つ補強効果が発揮されることを確認

した。  

 

(4) 試験盛土の構築および観測を通じて，本工法は狭い空間でも施工が可

能で，既設盛土を補強し斜面安定に寄与するものであると言える。  
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第６章 羽根付き鋼管で補強した斜面の設計法  

 

６．１ 概要  

 

本章では，一般の基準で用いられている斜面安定工の設計法で，羽根付

き鋼管による補強斜面を検討するための設計法を提案し，試設計を行う。  

設計法の構築にあたっては，一般の基準や既往の斜面安定工の設計法を

調べ，一般の斜面安定設計法に第３章で提案した受圧板による荷重分担範

囲の評価法，第４章で提案した羽根付き鋼管の引抜き抵抗評価法，第５章

で確認した部材抵抗を考慮できるように組み込む。  

 

６．２ 一般の基準による斜面安定設計法  

 

 一般の鉄道，道路，宅地等の盛土の設計にあたり，斜面安定を検討する

場合には，各分野において定められた基準，例えば，鉄道土構造標準等 6-1 )6-2 )，

道路土工・盛土工指針等 6-3)6 -4)6 -5 )，宅地防災マニュアル等 6-6 )に規定されて

いる斜面安定設計法が用いられている。  

また，鋼製部材を用いた斜面安定工には，地すべり抑止杭，グラウンド

アンカー，地山補強土，補強土壁等があり，それぞれ設計法が確立されて

いる。  

 本節では，本工法の設計法を構築するための参考として，一般に用いら

れている斜面安定工の設計法のポイントについてまとめることとする。  

 

６．２．１ 各分野の斜面安定に関する基準  

 

(1) 鉄道分野  

 鉄道構造物等設計標準・同解説  土構造物 6-1 )では，安全かつ経済的に土

構造物を構築することを目的とし，安全性，使用性，復旧性に応じて要求

性能を定め，設計を行うことと規定している。要求性能で定めた許容でき

る変形量によって表 6.2.1 に示す性能ランク（Ⅰ～Ⅲ）が設定されており，

性能ランクに応じた性能照査方法（全体系，各構成部位の設計応答値が設

計限界値状態以内であることを照査）を用いる。復旧性の検討にあたって



第６章 羽根付き鋼管で補強した斜面の設計法 

192 
 

は，表 6.2.2 に示す性能ランクで定められた変形レベルと損傷レベルの範

囲内に作用を受けた時の応答値が収まることを照査する。  

 斜面安定設計法としては，変動作用に対して，一般に修正フェレニウス

法による円弧すべり面を仮定したつり合い計算が用いられ，常時の照査値

は 0.71～ 0.76 以内（逆数 1.3～ 1.4），降雨時（作用Ⅰ）およびレベル 1 地

震時は 0.83～ 1.00 以内（逆数 1.0～1.2）と規定されている。レベル 2 地震

動等の偶発作用に対して復旧性を検討する場合には，ニューマーク法を用

い，要求性能に応じて残留沈下量が 5～ 50cm 以内となるように照査する。 

 なお，安定性の照査に用いる盛土の標準的な設計用値を表 6.2.3 に，降

雨の浸透による影響を考慮するための飽和度コンター図の例を図 6.2.1 に

示す。  
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表 6.2.1 性能ランクと要求性能水準，適用のイメージ 6-1)  

 性能ランクⅠ  性能ランクⅡ  性能ランクⅢ  

要 求 性 能

の水準  

常時においては極めて

小さな変形であり， L2

地震動や極めて稀な豪

雨に対しても過大な変

形が生じない性能を有

する土構造物  

常時においては通常の

保守で対応できる程度

の変形は生じるが， L2

地震動や極めて稀な豪

雨に対しても壊滅的な

破壊には至らない性能

を有する土構造物  

常時においての変形は

許容するが，L1 地震動

や年に数度程度の降雨

に対して破壊しない程

度の性能を有する土構

造物  

適用の例  

例えば，省力化軌道を

支持する土構造物  

例えば，重要度の高い

線区の有道床軌道を支

持する土構造物  

例えば，一般的な線区

の有道床軌道を支持す

る土構造物  

 

表 6.2.2 性能ランクと変形レベル，損傷レベルの制限値の目安 6-1)  

性能ランク  性能ランクⅠ  性能ランクⅡ  性能ランクⅢ  

土構造物の変形レベル  変形レベル 1 変形レベル 2～ 3 変形レベル 3～ 4 

各構造部位の損傷レベル  損傷レベル 1～ 2 損傷レベル 2～ 3 損傷レベル 3～ 4 

 変形レベル 1：ほとんど変形は生ぜず，機能は健全で補修しないで使用

可能な状態  

 変形レベル 2：多少変形するが，補修によって機能が短期間に回復でき

る状態  

 変形レベル 3：残留変形は大きいが，部分的な再構築によって機能が回

復できる状態  

 変形レベル 4：残留変形が非常に大きく，場合によっては再構築しなけ

れば機能が回復できない状態  

 損傷レベル 1：各構成部位が，ほとんど損傷していない状態  

 損傷レベル 2：各構成部位が場合によっては補修が必要な損傷状態  

 損傷レベル 3：各構成部位の補修が必要な損傷状態  

 損傷レベル 4：補修が必要で，場合によっては部材の取り替えが必要な

損傷状態  
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表 6.2.3 安定性の照査に用いる盛土の設計用値 6-1 )  

 

 
 

 

 

図 6.2.1 飽和度コンター図の例 6-1 )  
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(2) 道路分野  

道路土工・盛土工指針 6-3 )では，使用目的と適合性，構造物の安全性，耐

久性，施工品質の確保，維持管理の容易さ，環境との調和，経済性を考慮

して，想定する作用に対し要求性能を設定し，それを満足することを照査

することと規定している。想定する作用は主に，常時，降雨，地震動（レ

ベル 1 地震動およびレベル 2 地震動）で，作用毎に安全性，供用性，復旧

性の観点から，表 6.2.4 に示す性能（ 1～3），重要度（ 1～ 2）といった要

求性能を定める。性能の照査にあたっては，表 6.2.5 に示すように要求性

能に応じて限界状態を設定し，各作用に対する盛土の状態が限界状態を超

えないことを照査することとしている。  

盛土の安定性の照査は，表 6.2.6 に示す標準法面勾配等を満足する場合

は省略できるが，表 6.2.7 の条件に当てはまる場合（地下水位の高い箇所，

長大法面を有する高盛土，傾斜地盤上の盛土，谷間を埋める盛土，片切り

片盛り，切り盛り境部等，これまでの経験から変状を起こしやすい条件）

に実施される。  

常時，降雨，地震動の作用によるすべりに対する安定の照査にあたって

は，円弧すべり面を仮定した分割法（修正フェレニウス法）を用い，常時，

降雨時の安全率は 1.2 を目安に，地震時の安全率は 1.0 以上として照査し

てもよいとされている。降雨時の検討においては，間隙水圧の決定が重要

であり，浸透流解析，図解法，簡便法により推定することとしており，粘

着力の小さい材料では法尻から徐々に崩壊する進行性破壊を抑制するため，

安定検討の結果にかかわらず，所定の排水工を設置することとしている。

レベル 2 地震動に対する照査をする場合には，すべり円弧の設定に関して，

法面表層付近のすべりは無視し，車道を横切る法肩から 4m 程度以上の円

弧を設定するのがよいとしている。なお，震度法で用いる設計水平震度を

表 6.2.8 に示す。  

また，地震動の作用に対する盛土の安定性を変形で照査する場合は，ニ

ューマーク法（土の強度が軟化し残留強度まで低下することの影響を考慮

してよい），静的自重変形解析法，弾塑性有限要素解析法等，合理的な方

法を用いることとし，特に，切り盛り境部，カルバートおよび橋台等の横

断構造物取り付け部において，道路の性能に大きな影響与える段差につい

て検討する。  
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表 6.2.4 盛土の要求性能の例 6-3 )  

重要度  

想定する作用  
重要度１  重要度２  

常時の作用  性能１  性能１  

降雨の作用  性能１  性能１  

地震動の作用  
レベル１地震動  性能１  性能２  

レベル２地震動  性能２  性能３  

性能１：想定する作用によって盛土としての健全性を損なわない性能（通

常の維持管理程度の補修で盛土の機能を確保できる）で，安全性，供用

性，修復性すべてを満足する。  

性能２：想定する作用による損傷が限定的なものにとどまり，盛土として

の機能の回復がすみやかに行い得る性能（盛土の機能が応急復旧程度の

作業によりすみやかに回復できる）で，安全性および修復性を満足する。  

性能３：想定する作用による損傷が土工構造物として致命的とならない性

能（盛土の崩壊等により隣接する施設等に致命的な影響を与えない）で，

安全性を満足する。  

重要度１：万一損傷すると交通機能に著しい影響を与える場合，あるいは，

隣接する施設に重大な影響を与える場合。  

重要度２：重要度１以外の場合。  

 

表 6.2.5 盛土の要求性能に対する限界状態と照査項目 6-3)をも と に 作成  

要求性能  限界状態  照査手法  

性能１  
盛土の力学特性に大きな変化が生じず，かつ路面

から要求される変位にとどまる限界の状態  

変形照査  

安定照査  

性能２  損傷の修復を容易に行い得る限界の状態  変形照査  

性能３  
隣接する施設へ甚大な影響を与えるような過大

な変形や損傷が生じない限界の状態  
変形照査  
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表 6.2.6 盛土材料および盛土高に対する標準法面勾配の目安 6-3)を 一部 省 略  

盛土材料  盛土高  勾配  

粒度分布の良い砂 (S)，礫及

び細粒分混じり礫 (G) 

5m 以下  1:1.5～ 1:1.8 

5～ 15m 1:1.8～ 1:2.0 

粒度分布の悪い砂 (SG) 10m 以下  1:1.8～ 1:2.0 

岩塊（ずりを含む）  
10m 以下  1:1.5～ 1:1.8 

10～20m 1:1.8～ 1:2.0 

砂質土 (SF)，硬い粘質土，硬

い粘土  

5m 以下  1:1.5～ 1:1.8 

5～ 10m 1:1.8～ 1:2.0 

火山灰質粘性土 (V) 5m 以下  1:1.8～ 1:2.0 

 

 

表 6.2.7 盛土の安定性の照査を行う盛土の条件 6-3 )を一 部 省 略  

条件  判断基準  

盛土自体の

条件  

盛土高さ・勾配  
盛土高・法面勾配が表 6.2.6 に示

す標準値を超える場合  

盛土材料  
盛土材料が泥土等の表 6.2.6 に該

当しない特殊土からなる場合  

盛土周辺の

地盤条件  

基礎地盤  
盛土の基礎地盤が軟弱地盤や地

すべり地のように不安定な場合  

湧水  
降雨や浸透水の作用を受けやす

い場合※  

水際の盛土  

盛土法面が常時および洪水時等

に冠水したり，法尻付近が侵食さ

れるおそれがある場合  

※規定にしたがって排水対策を十分に行い，表 6.2.7 に示す標準法面勾配

の範囲内であれば安定性の検討を省略することができる。  
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表 6.2.8 設計水平震度の標準値（ kh0）
6-3)  

 地盤種別  

Ⅰ種  Ⅱ種  Ⅲ種  

レベル１地震動  0.08 0.10 0.12 

レベル２地震動  0.16 0.20 0.24 

 

kh = cz･kh0 

 

   ここに，  

    kh：設計水平震度（小数点以下２桁に丸める）  

    kh0：設計水平震度の標準値で，表 6.2.8 による。ただし，円弧す

べり面を仮定した安定計算以外に用いてはならない。  

    cz：地域別補正係数（0.7～1.0）で，図 6.2.2 による。  

 

 

 

 

 

図 6.2.2 地域別補正係数 6-6)  
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(3) 建築分野  

 宅地を建設するための盛土の造成に関する法律として，宅地造成等規制

法が制定されている。  

また，2004 年新潟県中越地震を契機に国土交通省が制定した宅地防災マ

ニュアル 6-7)等において，供用期間中に 1～ 2 度程度発生する確率を持つ一

般的な地震（中地震）の地震動に際しては，宅地の機能に重大な支障が生

じず，また，発生確率は低いが直下型又は海溝型巨大地震に起因するさら

に高レベルの地震（大地震）の地震動に際しては，人命及び宅地の存続に

重大な影響を与えないことを耐震対策の基本的な目標として設計するよう

規定されている。  

これらに基づき，第二次改訂版・宅地防災マニュアルの解説，各自治体

の宅地造成に関するマニュアル等が制定されている。  

宅地防災マニュアルにおいて，盛土法面の勾配は，原則として 30 度

（1:1.8）以下とされ，法面の安定性の検討は，円弧すべり面法の簡便法（ス

ウェーデン式：フェレニウス法と同法）で行うこととし，谷埋め盛土や高

さ 5m 以上の腹付け盛土については盛土全体の安定性を二次元の分割法で

検討することとしている。  

 これらのすべりに対する安全率は，常時で 1.5 以上，大地震で 1.0 以上

とされ，大地震については，設計水平震度 kh0=0.25 に域別補正係数（建築

基準法施行令第 88 条第 1 項に規定する Z の数値（ 0.7～ 1.0））を掛けた値

による慣性力を考慮した震度法により検討することとしている。  
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６．２．２ 鋼製部材を用いた斜面安定工の設計法  

 

(1) グラウンドアンカー  

 グラウンドアンカーの設計例え ば 6-8)は，図 6.2.3 に示す流れで行われる。

まず，アンカーの配置を設定して，設計アンカー力を算出し，テンドン，

アンカー頭部，アンカー体等の部材の設計を行う。次に，アンカー体を含

む地盤全体の崩壊に対する安定の検討について，円弧や複合すべり面を仮

定した分割法を用い，所定の安全率が得られるように自由長を決定する。  

アンカーの配置にあたっては，アンカー体の最小土被り厚を 5m 以上確

保することやアンカー体の設置間隔を 1.5m 以上確保すれば，グループ効

果によるアンカーの極限引抜き力の減少を考慮しなくてもよいこと等が規

定されている。  

 部材抵抗の照査に関して，テンドンの耐力は，極限引張り力に対して，

常時は 0.6，地震時は 0.8，降伏引張り力に対して，常時は 0.75，地震時は

0.9 を掛けて低減することとしている。  

 極限引抜き力に関しては，常時は 2.5，地震時は 1.5～ 2.0 の安全率を設

定し，基本調査試験が実施できない場合の極限周面摩擦抵抗として，例え

ば N 値 10 の砂の場合は，τ=100～140kN/m2 を見込めるものと設定されて

いる。  
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図 6.2.3 グラウンドアンカーの設計フロー例 6-8)を一 部 修 正  

START 

アンカー頭部の設計  

アンカー配置の設定  

アンカー体・自由長の設計  

構造系全体の安定  

END 

OK 

NG 

基本調査試験  

供用アンカーの施工  

設計アンカー力の算出  

テンドンの設計  

適正試験・確認試験  

OK 

アンカー

の見直し  
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(2) 地山補強土  

地山補強土の設計例 え ば 6-9 )は，図 6.2.4 に示す流れで行われる。まず，破

壊モードを想定し，補強材の種類，破壊モードに効果的な配置，角度，長

さを設定する。次に，想定した破壊モードで安定性を検討し，表面材の設

計を行う。全体の安定は，一般に円弧すべりで検討する。ただし，長大斜

面に対しては直線すべりを用いる場合もある。  

 地山補強材の補強効果としては，地山の剛性や補強材の変形レベルに応

じて，曲げ・せん断・引張り抵抗が複合的に発揮される。しかし，これら

の全てを設計計算に定量的に取り入れることは現状困難であり，また，ほ

とんどの場合，引張り補強効果が卓越することから，設計上は一般に引張

り抵抗のみが取り扱われることが多い。  

表面材は，移動土塊の抜け出しによる崩壊を抑止する効果を発揮するも

ので，表面材の耐力が十分な場合は，補強材の抜け出しによる崩壊モード

となり，逆に耐力が不十分な場合は，移動土塊の抜け出しによる崩壊モー

ドとなる。  

 補強材の配置にあたっては，補強材を移動土塊の最小主ひずみの方向に

打設するのが有効で，すべり面の法線に対して 45°-φ /2，斜面に対して約

10～ 30°となる。また，相互の補強材が干渉による群効果を考慮しなくて

よい最小打設間隔は 1.0m と規定されている。  

 更に，鉄道基準 6-1)では，補強材の有効径 D と最大打設間隔との関係が

示されており，補強材の有効径 D=50mm で最大打設間隔 30D，D=400mm

で 8D とされている。また，補強材長さは最小で 1.5m，最大は小径棒状補

強材で 5m，中径棒状補強材で 7m，大径棒状補強材で 10m とされている。

芯材（鉄筋）の耐久性に関しては，腐食しろ 1.0mm を考慮するとしている。  

 一方，道路基準 6-4)6 -5 )では 1 本 /2m2 が標準的な配置とされ，最大打設間

隔を 1.5m，補強材長さを最小 2m 程度から最大 5m としている。極限周面

摩擦抵抗力度の推定値は，例えば N 値 10 の砂で 80kN/m2 であり，引抜け

に対する安全率は，常時 2.0，地震時 1.25 としている。芯材（鉄筋）の耐

久性に関しては，腐食しろ 0.5mm を考慮するとしている。  
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図 6.2.4 地山補強土の設計フロー例 6-9)を一 部 修 正  

START 

設計条件の設定  

想定したモードの安定に対

する検討  

安定性の照査  

END 

OK 

NG 

構造形式の計画  

表面材の設計  

破壊モードの想定  

補強材仕様の仮定  

構造細目  
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(3) 地すべり抑止杭  

 地すべり抑止杭の設計 6-10)は，図 6.2.5 に示す流れで行われる。まず，杭

谷側移動層の有効抵抗力，杭設置地点の移動層の変位量，杭山側移動層の

受働破壊等の条件から，杭の打設位置を設定する。次に，表 6.2.9 に示す

ように杭谷側で期待できる有効抵抗力の大きさから，くさび杭，補強杭，

せん断杭，抑え杭のいずれかの設計式（破壊モード）を選択し，杭の水平

負担力を算定し，杭断面の応力照査，杭山側移動層の受働破壊の検討を行

う。そして，仮定した円弧すべり面や直線すべり面の地盤のせん断強さに

杭のせん断（曲げ）抵抗を加えた値を抵抗力として，斜面全体の起動力に

対する安定性の検討を行い，杭種と配列を決定する。  

 標準杭間隔は移動層の厚さに応じて，2.0～4.0m 以下や 8D（D は杭径）

以下が目安とされている。荷重を均等に分担するために単列配置を原則と

するが，杭間隔が 1m 未満となる場合は群効果の影響がでるため千鳥配置

にするとしている。不動層への杭の根入れ長は，半無限長と見なせる βL

≧3（β は杭の特性値，L は不動層への根入れ長）が確保されることが前提

である。  
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表 6.2.9 地すべり抑止杭の各設計式の特徴 6-10)  

 特徴  

くさび杭  移動層と不動層が相対的に変位する場合の杭の挙動を解析す

るもので，杭と移動層が一体となって移動し，すべり面に発生す

る杭のせん断抵抗力および抵抗曲げモーメントによって地すべ

りが安定化するというものである。  

すべり面位置に地すべり推力に等しいせん断力が発生すると

して作用外力を与える。  

慢性的な地すべり移動が繰り返されている場合や地すべりの

安定度がきわめて低くなる場合の設計に適する。  

補強杭  安定状態にある地すべりをより安定化させる理論で，杭を弾性

床上の梁として考える。そのために杭谷側移動層が杭を介して伝

わる力を受けても，杭谷側移動層単独の安全率が全体の計画安全

率以上になるように設計される。  

地すべり推力は三角形分布荷重としているが，せん断力検定は

せん断杭と同一方法を採用している。  

杭谷側の移動層が極めて安定しており，地すべり全体の安全率

も十分確保されている状態の設計に用いる。  

せん断杭   すべり面での杭のせん断抵抗力のみで地すべりを安定化させ

る理論で，杭のたわみやモーメント分布に関しては全く考慮され

ない。すべり面位置に地すべり推力に等しいせん断力が発生する

として作用外力を与える。  

抑え杭   杭谷側の移動層による支持が期待できない場合の設計式で，す

べり面より上を片持ち梁として，不動層はその他の設計式と同様

に Y.L.Chang の理論に基づいて解析する。  

 一般に地すべり推力はすべり面深度の 1/3～ 1/2 の深度に集中

荷重として与える。  
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図 6.2.5 地すべり抑止杭の設計フロー例 6-10 )を一 部修 正  

START 

設計式の選択  

地盤の安定性に
対する検討  

END 

OK 

NG 

設計前提条件の設定  

最適な杭種と配列の決定  

抑止杭諸元の設定  

杭の断面計算  

杭の安定性に  
対する検討  

OK 

NG 
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(4) 補強土壁  

 ここでは，補強土壁の中で，タイバーとアンカープレートといった鋼材

を用いる多数アンカー式補強土壁工法 6-11 )の設計法を参照する。図 6.2.6 に

多数アンカー式補強土壁の設計フローを示す。まず，設計条件を整理し，

支持地盤の状態に応じて基礎形式を選定し，補強土壁の形状を仮定する。

次に，内的安定検討として，タイバーが破断しないこと，アンカープレー

トの引抜き及び破断が生じないこと，連結部材が破断しないこと，壁面材

が破壊しないことを照査する。次に，外的安定として，タイバーと壁面材

で囲まれた範囲を仮想壁体と考え，仮想壁体の滑動，転倒，支持に対する

安定性を照査する。最後に全体としての安定性検討として，すべり破壊，

支持地盤の沈下や液状化に対する検討を行う。  

 なお，アンカープレートの引抜きに対する安全率は常時 3.0 以上，地震

時 2.0 以上，すべり破壊の安全率は常時 1.2 以上，地震時 1.0 以上とされて

いる。  
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図 6.2.6 多数アンカー式補強土壁の設計フロー例 6-11 )を一 部修 正  

START 

基礎形式の選定  

全体としての  
安定性の検討  

END 

OK 

NG 

要求性能の設定  

排水工，付帯構造の検討  

断面形状，寸法仮定  

内的安定検討  

外的安定検討  

OK 

NG 

設計条件，荷重設定  

基礎工の検討  
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６．３ 羽根付き鋼管による補強斜面の設計法の提案  

 

 前節で示したとおり，斜面全体の安定性の検討にあたっては，円弧すべ

り面（または直線を含む複合すべり面）を仮定した分割法（修正フェレニ

ウス法）を用いた安定性照査が一般に用いられている。また，既存の斜面

安定工の設計法では，内的安定を保つための部材配置，外的安定あるいは

全体の安定における必要抑止力を満足するための部材抵抗の評価法が定め

られている。  

 そこで，本節では，修正フェレニウス法を用いて，本工法で補強した斜

面の安定性を照査する設計法を提案する。本工法は，斜面全体の安定にお

いて，主に羽根付き鋼管の引抜き抵抗を抑止力として期待するものである

ため，グラウンドアンカー例 え ば 6-7)や地山補強土例 え ば 6-8)の設計法を主に参

照して構築する。  

 ただし，前章までに示したとおり，受圧板を併用した鋼管が下方変位す

ると周辺土が拘束され，鋼管下方の地盤反力を期待する部材抵抗も期待で

きる。これは，地すべり抑止杭 6-9)のくさび杭や補強杭に類似した補強メカ

ニズムであると考えられることから，それらの移動層の地盤反力を見込ん

だ設計法を参照して部材抵抗の評価式を提案する。  

また，本工法は，地すべり抑止杭のように鋼管を離散的に配置し，独立

受圧板を併用することで，法面工を設けなくても移動層斜面が一体で挙動

し，内的安定が保たれることを前章までに確認している。そこで，内的安

定を保つための部材のピッチを第３章で示した受圧板による荷重分担範囲

により決定することとする。  
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６．３．１ 補強設計の考え方  

 

 本工法による典型的な斜面の補強例を図 6.3.1 に示す。まず，受圧板の

荷重分担範囲が重なるように部材を配置して，部材間からの移動土塊のす

り抜けを抑制（内部安定）し，移動層斜面が一体で挙動する条件を満足さ

せる。次に，斜面安定の検討において，移動土塊自体の抵抗力に羽根付き

鋼管の引抜き抵抗と部材抵抗を付加させて，移動土塊による起動力を上回

る抑止力を確保するように部材の仕様や配置を決める。  

また，鋼管の水抜き機能で浸透水を排除できることから，地下水位が部

材よりも上昇しないこと，間隙水圧の低減を見込んだ移動土塊の初期有効

応力が発揮されること等を期待して設計することもできる。  

 

６．３．２ 本工法の機能  

 

 本工法は，旧基準で想定されていなかった集中豪雨（降雨強度）や降雨

と地震の複合による偶発作用に対して安定性が不足する既設斜面の要求性

能を満足させるために利用されることを想定して開発されたものである。  

よって，これらの偶発作用によって生じうる斜面崩壊に対しては，部材

耐力を最大限発揮して脆性的な破壊を抑制することが本工法に求められる

機能であるものと考える。  

 前章までの実験等により，本工法の引抜き抵抗力は，鋼管が 50～70mm

程度引き抜けても最大引抜き抵抗力が低下せずに発揮されることが分かっ

ている。また，部材には延性破壊（降伏後のじん性が期待できる）する軟

鋼が用いられる。  

よって，本工法の部材の設計にあたっては，最大引抜き抵抗力や引張降

伏強度を基準に検討して問題ないと考えられる。  
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正面図  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

断面図  

 

＜部材の配置方法例＞  

・正面配置：受圧板の荷重分担範囲が重なるように部材を配置して，部材

間からの移動土塊のすり抜けを抑制（内部安定）し，移動層斜面が一体

で挙動する条件を満足させる。一般に千鳥配置とする。  

・断面配置：既設斜面（無補強）の安定検討から求まるすべり面を基準に，

鋼管の長さを設定する。  

 

図 6.3.1 本工法による典型的な斜面補強例  

荷重分担範囲の重なり 
受圧板の荷重 

分担範囲 

受圧板 

移動層 

移動層 

不動層 すべり面 

受圧板の荷重 
分担範囲 

羽根付き鋼管 

受圧板 鋼管の引抜き抵抗と
部材抵抗 
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６．３．３ 設計フロー  

 

 本工法の基本的な設計フローを図 6.3.2 に示す。これは，グラウンドア

ンカー例 え ば 6-7 )や地山補強土例 え ば 6-8)の設計法と同様に部材の配置と抵抗力

を算定してから，斜面全体の安定性を検討するという流れである。  

ただし，両工法は部材の耐力照査を斜面全体の安定性の検討の前に行う

手順となっているのに対し，本工法は部材の最大抵抗力が発揮できるよう

に部材耐力を決めることを基本とするため，斜面全体の安定性を満足して

から，部材耐力の検討を行うこととした。  

次節より，設計フローに章番号を併記した検討項目について詳述する。  
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               ＜補強条件の設定＞  

                ・すべり面の位置，部材配置等  

の制約条件の整理  

                ・受圧板のサイズ，羽根付き鋼管の  

外径や長さ等の設定  

 

               ＜内的安定の検討＞【6.3.4】  

                ・受圧板を荷重分担範囲が重なる  

ピッチで配置  

 

               ＜鋼管による抵抗力の算定＞【6.3.5】  

・鋼管の引抜き抵抗力  

                ・鋼管の部材抵抗力  

 

               ＜補強斜面全体の安定性照査＞【6.3.6】  

                ・適切なすべり面を仮定して検討  

 

               ＜部材耐力の照査＞【6.3.7】  

                ・鋼管の耐力照査  

                ・受圧板の耐力照査  

 

図 6.3.2 設計フローと検討項目（例）  

START 

補強条件の設定  

要求性能の設定  

内的安定の検討  

補強斜面全体の  

安定性照査  

END 

OK 

NG 

設計条件の整理  

部材耐力の照査  

鋼管による抵抗力の算定  

既設斜面の  
安定性照査  

OK 

NG 
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６．３．４ 内的安定の検討  

 

 移動層のすり抜けを防止し内的安定を保つため，受圧板の荷重分担範囲

が重なるように受圧板の配置間隔を決める。受圧板の荷重分担範囲は，図

6.3.3 に示す範囲とし，第３章で提案した式 3.1 により算定するものとする。 

 そして，図 6.3.4 に示すように横方向間隔 Ppw が Ppw≦Amax，縦方向間隔

Pph が Pph≦D+Cmax･tanβb となるように受圧板を配置する。  

 

Wp =  Vp･γ t                       (3.1) 

 

 Vp = V f＋Vb 

V f  = h/6･(Amax･b＋a･Bmax＋2(a･b＋Amax･Bma x)) 

Vb = Bmax･Cmax/2･Amax/3 

h = D /tanβ f ※ただし，h は不動層までの距離を上限とする。  

a = b  = D  

Amax = D＋ 2･h･tanψ  = D･(1＋2･tanψ/tanβ f) 

Bmax =  h･tanθ  = D･tanθ/tanβ f  

Cmax = h･tanθ/(tanβb－ tanθ) = D･tanθ/{tanβ f･(tanβb－ tanθ)} 

ψ = π/4＋ϕ/4 

β f  = π/4－ϕ/2 

βb = π/4＋ϕ’/2 ※ϕ’ =  ϕ ただし，ϕ<θ の場合，ϕ’=θ とする。  

 

ここに，  

Wp：受圧板に作用する移動層荷重  (kN) 

Vp：受圧板が支持する移動層の体積  (m3) 

γ t：移動層の湿潤単位体積重量  (kN/m3) 

D：受圧板（正方形の場合）の幅と高さ  (m)  

θ：移動層の傾斜角度  (rad) 

ϕ：移動層の内部摩擦角  (rad) 
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図 6.3.3 受圧板の荷重分担範囲  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 6.3.4 受圧板の配置方法  

Cm a x  

β f  = π /4-ϕ  /2 

Am a x  

Ψ  = π /4＋ ϕ  /4 

Bm a x  

Ψ  

θ  
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D 

β f  
β f  

D 
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６．３．５ 鋼管による抵抗力の算定  

 

(1) 鋼管の引抜き抵抗力  

 羽根付き鋼管の地盤から決まる引抜き抵抗力は，図 6.3.5 に示すように

羽根外径を直径とする円筒面（羽根円筒表面積）における地盤のせん断強

さにより決まるものとし，現地での引抜き実験で得られた最大引抜き抵抗

力に基づき式 4.7 により算定することが望ましい。ただし，現地での引抜

き実験の実施が困難な場合には，第４章で提案した式 4.7，式 4.8 により算

定するものとする。  

 なお，式 4.7，式 4.8 の適用にあたっては，次のことに留意する。  

盛土の地盤定数の設定（内部摩擦角 ϕ や単位体積重量 γ）にあたって，

詳細検討では，現場試験，サンプリングによる室内試験から求めることを

基本とするが，概略検討においては，標準的な盛土の地盤定数として

γ=18kN/m3， c=0，ϕ=35°か，それよりも小さな値を用いることとする。  

第４章で検討した結果，図 6.3.6 に示すように鋼管の引抜き抵抗力は

10mm 程度の変位で降伏レベルの力が発揮され 50～ 70mm 程度変位しても

低下しないことが分かっており，盛土の地盤定数を γ=18kN/m3，c=0，ϕ=35°

とした場合，補正係数 f t を 2.0 とすると，鋼管変位が 25mm 程度以上とな

った時の引抜き抵抗力を上回ることを確認している。引抜き抵抗力の安全

率は，これらを考慮して設定するものとする。  

また，水平面と鋼管とのなす角が±10 度以内の場合，角度の影響は補正

係数に含まれているものとしてよいこととする。  

なお，鋼管の引抜き抵抗力に関する群効果について本研究では確認でき

ていないが，杭の場合，羽根径の 3 倍程度が群効果を考慮する目安である

ことや，地山補強土等における群効果の規定を参考にして，最小限確保す

べき鋼管間隔を決める必要があるものと考えられる。  

 

R t= AwL･τg                        (4.7) 

 

ここに，  

R t：鋼管の基準引抜き抵抗力  (kN) 

AwL：羽根円筒表面積  (m2)で，ALw = π･Dw･Lw’とする。  
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Dw：羽根径  (m) 

Lw’：有効羽根区間長  (m)で，Lw－Dw とする。  

Lw：羽根区間長  (m) 

τg：現地での引抜き実験で得られた最大引抜き抵抗力を羽根円筒表

面積で除して求めた鋼管周辺土のせん断強さ，あるいは，現地調

査等から設定した粘着力と内部摩擦角から求まる鋼管周辺土の

せん断強さで，後者の場合は，以下のとおりとする。  

 

  τg = c＋ f t･σv’･tanϕ                  (4.8) 

   c：粘着力  (kN/m2) 

   ϕ：内部摩擦角  (rad) 

   σv’：有効上載圧  (kN/m2)で， σv’= σv－u とする。  

u：間隙水圧  (kN/m2) 

   σv：羽根区間の平均上載圧  (kN/m2)で， σv=γ･hwf とする。  

γ：鋼管周辺土の単位体積重量  (kN/m3) 

hwf：羽根区間長の有効土被り厚  (m) 

   f t：補正係数で，現状，粘着力を考慮する場合 f t  = 1.0 とする。  

 

  な お ， 概 略 検 討 に お い て ， 砂 質 土 地 盤 の 土 質 定 数 と し て

γ=18kN/m3，c=0，ϕ=35°を仮定するか，これよりも小さな値を仮

定する場合，f t  = 2.0 として，鋼管周辺土のせん断強さを推定して

もよいものとする。  
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図 6.3.5 羽根付き鋼管の地盤から決まる引抜き抵抗力  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図 6.3.6 鋼管の引抜き抵抗の挙動と設計値との関係  
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(2) 鋼管の部材抵抗力  

 鋼管のせん断や曲げに対する部材抵抗力に関しては，地すべり抑止杭 6-9 )

の設計法を参考に，想定する移動層の変位量と，鋼管下方地盤による反力

の条件に応じて，評価法を選択するものとする。  

 ただし，本工法が既設盛土の補強に用いられる場合には，不動層と移動

層との地盤の強度差がそれほど大きくないため，すべり面付近における移

動層側の下方変位と不動層側の鋼管の下方変位の差が大きくないものと考

えられる。  

以上のような場合，図 6.3.7 に示すように鋼管下方の地盤反力を得なが

ら部材抵抗が発揮されることを実大実験で確認しており，弾性床上の梁を

仮定し部材抵抗を評価するものとする。例えば，弾性床上の梁の設計モデ

ルとして，一様に変位することを仮定した移動層の地盤抵抗を評価できる

地すべり抑止杭 6-9)のくさび杭（半無限長を仮定）の設計モデルを準用する

場合，式 6.3 により鋼管の部材抵抗を算定する。また，本部材抵抗を考慮

する場合は，別途，地盤の受働抵抗が部材抵抗を上回ることを確認するこ

ととする。  

なお，鋼管は水平から仰角 10°程度以内（通常，仰角 5°程度）で配置

されるが，地盤定数の設定やすべり面の仮定に比べ，この角度が設計に与

える影響は小さいため，水平として扱うこととする。  
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図 6.3.7 くさび杭を準用した設計モデル  

 

  Rs  = min(Ss1， Ss2)                     (6.3) 

 

   Ss1 = 2×Mpud／［ e -α1×｛ (1/β1-1/β2)･cos(α1)－ (1/β1＋1/β2)･sin(α1)｝］  

    α1 = tan-1(β2/β1) 

   Ss2 = 2×Mpud／［ e -α2×｛ (1/β1-1/β2)･cos(α2)＋ (1/β1＋1/β2)･sin(α2)｝］  

    α2 = tan-1(β1/β2) 

    Mpud = fpsyk×Zp/γb 

    β1 = { Es1/(4EI) }1/4 

   β2 = { Es2/(4EI) }1/4 

 

ここに，  

 Rs：鋼管の部材抵抗力  (kN) 

Ss1：移動層における鋼管の部材抵抗力  (kN) 

Ss2：不動層における鋼管の部材抵抗力  (kN) 

Mpud：鋼管の曲げ耐力  (kN･m) 

fpsyk：鋼管の設計引張降伏強度  (MPa) 

Zp：鋼管の断面係数  (m3) 腐食しろを考慮する。  

γb：部材係数で， γb =1.05 とする。  

Es1，E s2：移動層，不動層の変形係数  (kN/m2) 

 

x 1  

移 動層（ γ1，c1，ϕ1，E s1） 

不 動層（ γ2，c2，ϕ2，E s2） 

すべり面  

Rs  

x 2  

y 2  

y 1  
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６．３．６ 補強斜面全体の安定性照査  

 

既設斜面の安定性照査に適用した斜面安定設計法に準拠する。補強によ

る抵抗力として，鋼管の引抜き抵抗と部材抵抗を，水抜き効果として地下

水位の低下や間隙水圧の消散を考慮し，補強斜面の安定性を検討する。例

えば，無限長斜面（直線すべり）を仮定する場合の例を図 6.3.8 と式 6.4 に，

円弧すべりを仮定する場合の例を図 6.3.9 と式 6.5 に示す。  
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図 6.3.8 無限長斜面（直線すべり）を仮定する場合  

 

Fs = [ c･L＋ { (W－ u･b)･cosθ－ kh･sinθ＋R t･sinθ  }･tan  ϕ  

＋R t･cosθ＋Rs･sinθ  ]／ (W･sinθ＋ kh･W･cosθ)       (6.4) 

 

ここに，  

Fs：斜面安定の安全率  

W：分割片の移動層土塊の重量  (kN) 

R t：鋼管の引抜き抵抗力  (kN) 

Rs：鋼管の部材抵抗力  (kN) 

L：分割片の移動層土塊とすべり面の接触長さ  (m) 

θ：水平面に対してすべり面のなす角度  (rad) 

c：すべり面の粘着力  (kN/m2) 

ϕ：すべり面のせん断抵抗角  (rad) 

u：間隙水圧  (kN/m2) 

b：分割片の移動土塊の幅  (m) 

kh：地震時の設計震度  

 

W 

k h･W 

R s  

(W－ u･b )･
cosθ  

R t  
c･L W 

R t  

R s  

L  

θ  

c， ϕ  

b  

k h･W 
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図 6.3.9 円弧すべりを仮定する場合（修正フェレニウス法）  

 

Fs = RE･Σ { c･L＋  (WE’･cosαE－ kh･WE･sinαE＋R t･sinαE )･tan  ϕ  

＋R t･cosαE＋Rs･sinαE }／ {RE･Σ (WE’･sinαE＋ kh･WE･yG) }  (6.5) 

   WE’ = WE－u･b  

 

ここに，  

Fs：斜面安定の安全率  

WE：分割片の重量  (kN/m) 

WE’：浮力を考慮した分割片の重量  (kN/m) 

R t：奥行き 1m 当たりの鋼管の引抜き抵抗力  (kN/m) 

Rs：奥行き 1m 当たりの鋼管の部材抵抗力  (kN/m) 

αE：各分割片で切られたすべり面の中点とすべり円の中心を結ぶ直接

が鉛直となす角度  (rad) 

c：土の粘着力  (kN/m2) 

ϕ：土の内部摩擦角  (rad) 

L：分割片で切られたすべり面の弧長  (m) 

RE：円弧すべりの半径  (m) 

yG：各分割片の重心とすべり円の中心との鉛直距離とすべり円の半径

との比  

kh：地震時の設計震度  

WE  

R t  

R s  

O 

αE  

c， ϕ  

R E  

L G  

y G =L G/
R E  

L  

b  
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６．３．７ 部材耐力の照査  

 

 鋼管と受圧板は，鋼管が抵抗力を最大限発揮するために必要な耐力を確

保するものとする。  

 

(1) 鋼管の引張耐力  

鋼管の引張耐力は，地盤から決まる鋼管の引抜き抵抗力以上を確保する

ものとする。また，鋼管の引張耐力は，板厚が最小の鋼管母材，水抜き穴

による開口率が最大の鋼管母材，継手（継手を設けている場合）の引張耐

力のいずれか小さい値で決まり，式 6.6 により算定するものとする。  

 

γ i･(R t／Tpud) ≦  1.0                   (6.6) 

 

   Tpud = min(T t min，Tdr max，T j t )  

   T t min = fpsyk×A t min／ γb 

   Tdrmax = fpsyk×Adrmax／ γb 

 

ここに，  

Tpud：鋼管の設計引張耐力  (kN) 

T tmin：板厚が最小の鋼管母材の設計引張耐力  (kN) 

Tdr max：開口率が最大の鋼管母材の設計引張耐力  (kN) 

T j t：継手の設計引張耐力  (kN) 

fpsyk：鋼管の設計引張降伏強度  (MPa) 

A tmin：板厚が最小の鋼管母材の断面積で，腐食しろを考慮する  (m2) 

Adr max：開口率が最大の鋼管母材の断面積で，腐食しろを考慮する  (m2) 

γ i：構造物係数で， γ i  =1.0 とする。  

γb：部材係数で， γb =1.05 とする。  
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(2) 鋼管のせん断と引張耐力  

 鋼管のせん断と引張が同時に作用する場合の耐力の照査にあたっては，

式 6.7 を用いることとする。  

 

  (γ i／ 1.1)2×{ (Rs／Vpyd)2＋ (R t／Tpud)2} = 1.0         (6.7) 

 

   Vpyd = Ap･f  pvyk/γb 

    fpvyk = fpsyk/√3 

   Tpud = Ap･f  p syk/γb 

 

ここに，  

 Vpyd：鋼管のせん断耐力  (kN) 

Tpud：鋼管の引張耐力  (kN)  

fpsyk：鋼管の設計引張降伏強度  (MPa) 

fpvyk：鋼管の設計せん断降伏強度  (MPa) 

Ap：鋼管の断面積で，腐食しろを考慮する  (m2) 

γ i：構造物係数で， γ i  =1.0 とする。  

γb：部材係数で， γb =1.05 とする。  
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(3) 受圧板の耐力照査  

 受圧板には，荷重分担範囲の移動土塊重量を支持すること，鋼管の引抜

き抵抗を移動層に伝達することが求められる。通常は後者の性能を満足す

るための荷重が大きいため，鋼管の引抜き抵抗を移動層に伝達するために，

受圧板の中心に鋼管の引抜き抵抗力を作用させた時に，受圧板が降伏しな

いように耐力を確保することを検討する。  

一般的に，受圧板の全面が背面土と接している場合，粘性土では等分布

に近く，砂質土では受圧板中央を最大値とする三角形分布に近い地盤反力

分布が生じると考えられる。また，「グラウンドアンカー受圧板設計・試

験マニュアル 6-12)」では，グラウンドアンカーによる引抜き抵抗力を受圧

板面積で除した値による等分布荷重を仮定し，部材を片持ち梁とした検討

モデルを用いている。  

一方，本工法で用いる受圧板には，グラウンドアンカーで用いる受圧板

に比べ，サイズや剛性が小さな鋼板を使用すること，受圧板と地盤との馴

染みについて特別な処理をしないこと等が異なる。  

よって，図 6.3.10 に示すように両端部を支点とする単純梁に引抜き抵抗

力を集中荷重として作用させるモデルで検討することとし，式 6.8 により

算定するものとする（等分布荷重を仮定したモデル 6-12）に比べ 2 割程度，

発生曲げモーメントが大きくなる）。  
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図 6.3.10 鋼管の引抜き抵抗力を伝達する受圧板耐力の検討モデル  

 

  γ i･(M tmax／M jud) ≦  1.0                  (6.8) 

 

M tmax = R t･D/4 

 

ここに，  

R t：鋼管の引抜き抵抗力  (kN) ※式 4.7，式 4.8 による。  

  M t max：最大曲げモーメント  (kN･m) 

  M jud：受圧板の曲げ耐力  (kN･m) 

D：受圧板の幅と高さ  (m) 幅と高さの寸法が異なる場合はどちらか

大きい値とする。  

R t  D  
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６．４ 試設計  

 

 本節では，前節で提案した設計法を用いて，羽根付き鋼管で補強した斜

面の試設計を行う。なお，本試設計は鉄道盛土を対象とする。  

 

６．４．１ 設計条件  

 

(1) 盛土形状等  

 鉄道盛土，高さ 8m，傾斜 1：1.5，上載荷重 10kN/m2 とする。  

 

(2) 地盤定数  

鉄道構造物等設計標準・同解説  土構造物の安定性照査に用いる盛土の設

計土質 3 より，以下のように盛土の地盤定数を設定する。  

盛土全体： γ t  = 16 kN/m3， c = 6 kN/m2，ϕ = 35°  

表層 2m： γ t  = 16 kN/m3， c = 3 kN/m2，ϕ  = 30°  

 

(3) 要求性能  

性能ランクⅡ，変形レベル 2，損傷レベル 1～ 2 とする。  

 

(4) 安定性の検討方法  

本試設計では，鉄道盛土で規定されている変形照査は行わずに，全ての

作用に対して，修正フェレニウス法による震度法を用いることとし，安定

照査で以下の目標安全率を満足させる検討を行う。  

 

＜安定性の照査値（目標安全率）＞  

常時     ： f r s≦0.76（逆数 Fs≧ 1.3）  

降雨時    ： f r s≦0.91 以内（逆数 F s≧1.1）  

レベル 1 地震時：設計震度 kH = 0.2， f r s≦1.00 以内（逆数 F s≧1.0）  

部材は損傷レベル 1 とする  

 レベル 2 地震時：設計震度 kH = 0.25， f r s≦1.00 以内（逆数 F s≧1.0）  

         部材は損傷レベル 2 とする。  
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(5) 既設斜面の安定性  

 表 6.4.1 および図 6.4.1 に示すとおり，常時は目標安全率を満足している

が，盛土内水位が GL+4m になる降雨時，レベル 1 地震時，レベル 2 地震

時は安全率を満足していない。  

 

表 6.4.1 既設斜面の安定計算結果  

設計状態  安全率  抵抗力／起動力  備考  

常時  Fs = 1.33≧ 1.3 

OK 

2741／ 2057 kN･m 

半径 23 m 

 

降雨時  Fs = 0.92＜ 1.1 

NG 

574／627 kN･m 

半径 10.8 m 

盛土内水位

GL+4m 

レベル 1 地震時  Fs = 0.95＜ 1.0  

NG 

2512／ 2657 kN･m 

半径 23 m 

設計震度  

kH = 0.2 

レベル 2 地震時  Fs = 0.88＜ 1.0 

NG 

2455／ 2807 kN･m 

半径 23 m 

設計震度  

kH = 0.25 

 



第６章 羽根付き鋼管で補強した斜面の設計法 

230 
 

６．４．２ 補強部材の検討  

 

 (1) 補強部材  

 以下の鋼管と受圧板により斜面を補強する。  

羽根付き鋼管：鋼管径 76.3 mm，板厚 4.2 mm，鋼管長 4.0 m 

羽根径 176 mm，羽根区間長 1.0 m 

         材料規格 STK400，規格降伏点 fpsyk = 235 N/mm2 

受圧板   ：縦×横とも 600 mm，板厚 22 mm 

         材料規格 SS400，規格降伏点 f j s yk = 235 N/mm2 

 

(2) 内的安定の検討  

 Ppw = 3.0 m，Pph = 1.5m と仮定し，表層地盤の条件で検討する。  

  Amax = D･(1+2tanψ/tanβ f) = 3.31 m 

  ψ  = π/4+ϕ/4 = 0.916 rad 

 β f  = π/4-ϕ/2 = 0.524 rad 

  Cmax = D･tanθ/{tanβ f(tanβb-tanθ)} = 0.65 m 

 θ = 0.588 rad 

 βb = π/4+ϕ/2 = 1.047 rad 

  横方向間隔 Ppw≦Amax = 3.31 OK 

縦方向間隔 Pph≦D+Cmax･tanβb = 1.73 m OK 

 以上より，鋼管を横方向間隔 3m，縦方向間隔 1.5m の 3 段配置とする。 

  鋼管 3 段配置： 1 段目 GL+1.5m 2 段目 GL+3.0m 3 段目 GL+4.5m 

 

(3) 鋼管の基準引抜き抵抗力の算定  

R t  = AwL･τg = (π･Dw･Lw)･(c+f t･σv･tanϕ) 

= {π×0.176×(1-0.176)}×{0+2.0×16×(8-1.5)×tan35°} 

  = 66 kN （1 段目）  

R t  = {π×0.176×(1-0.176)}×{0+2.0×16×(8-3)×tan35°} 

  = 51 kN （2 段目）  

R t  = {π×0.176×(1-0.176)}×{0+2.0×16×(8-4.5)×tan35°} 

  = 36 kN （3 段目）  
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(4) 鋼管の部材抵抗力の算定  

 地盤の変形係数に関し，鉄道構造物等設計標準・同解説  基礎構造物の式

を基に，移動層については，くさび杭の考え方によるバネ値低減を考慮し

た Es1=2000･N/1.4×0.5 により，不動層については E s2=2000･N/1.4 により算

定する。ここで，N=4 とすると，鋼管の部材抵抗の特性値は以下の通り。  

 β1 = { Es1/(4EI) }1/4=1.64 m-1  

β2 = { E s2/(4EI) }1/4=1.95 m-1 

 腐食 1mm を考慮した鋼管の曲げ耐力は以下の通り。  

Mpud = fpsyk×Zp/γb = 2.86 kN･m 

 発生最大曲げモーメントが鋼管曲げ耐力に達した時の移動層および不動

層のせん断抵抗は以下の通り。  

  Ss1 = 2×Mpud／［ e -α1×｛ (1/β1-1/β2)･cos(α1)－ (1/β1＋1/β2)･sin(α1)｝］  

    = 17 kN 

  Ss2 = 2×Mpud／［ e -α2×｛ (1/β1-1/β2)･cos(α2)＋ (1/β1＋1/β2)･sin(α2)｝］  

    = 14 kN 

 以上より，鋼管の部材抵抗力は以下の通り。  

  Rs  = min(Ss1， Ss2) = 14 kN 
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６．４．３  補強斜面の安定性  

 

(1) 降雨時  

 降雨時の対策は，GL+1.5m に水抜き鋼管を打設し，GL+4.0m から GL+1.5m

に盛土内水位を低下させることで，常時と同じ安全率 Fs=1.33 に改善され

るため，検討を省略する。  

 

(2) レベル 1 地震時  

 レベル 1 地震時の 1m あたりの必要抑止力は，以下のとおりとなる。  

(2657-2512)／23×1.0 = 6.3 kN 鋼管の荷重分担範囲 3m では 19 kN 

 すべり面の中点と円弧の中心と垂直面がなす角度 αE を αE = 30°とする

と，引抜き抵抗力および部材抵抗力による補強効果は以下の通り。  

R t･sinαE･tanϕ  +R t･cosαE +R s･sinαE = (0.35+0.87)×R t+0.5×Rs  

 ここで，レベル 1 地震時における部材抵抗力の安全率を 2.0 とすると，

R t a  = R t /2 により，R t a = 18～ 33 kN 

  Rsa = Rs /2 により，Rsa = 7 kN 

よって，  

(0.35+0.87)×R t a+0.5×Rsa  ⇒  1.22×(18～ 33)＋0.5×7 ⇒  25～44 kN 

 以上より，すべり面の中点と円弧の中心と垂直面がなす角度は仮定した

ものであるが，鋼管の荷重分担範囲 3m の必要抑止力 19 kN に対して， 1

段分の部材抵抗による補強効果 25～44 kN が上回っているため，十分に必

要抑止力を満足する。  

 

(3) レベル 2 地震時  

 レベル 2 地震時の 1m あたりの必要抑止力は，以下のとおりとなる。  

(2807-2455)／23×1.0 = 15.3 kN 鋼管の荷重分担範囲 3m では 46 kN 

 すべり面の中点と円弧の中心と垂直面がなす角度 αE を αE = 30°とする

と，引抜き抵抗力および部材抵抗力による補強効果は以下の通り。  

R t･sinαE･tanϕ  +R t･cosαE +R s･sinαE = (0.35+0.87)×R t+0.5×Rs  

 ここで，レベル 2 地震時における部材抵抗力の安全率を 1.0 とすると，

R t  = 36～66kN，R s = 14 kN 

よって，  
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(0.35+0.87)×R t+0.5×Rs  ⇒  1.22×(36～ 66)＋0.5×14 ⇒  50～88 kN 

 以上より，すべり面の中点と円弧の中心と垂直面がなす角度は仮定した

が，鋼管の荷重分担範囲 3m の必要抑止力 46 kN に対して，1 段分の部材抵

抗による補強効果 50～ 88 kN が上回っているため，必要抑止力を満足する。 

 ただし，鋼管を配置した断面を横切らない深いすべり面の安定性が F s  = 

1.0 を下回るため，図 6.4.2 に示すように鋼管を 1 段増やし，すべり面を更

に大きな円弧とすることで F s  = 1.0 が満足された。  
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６．４．４  部材の耐力  

 

(1) 鋼管の引張耐力  

  鋼管部材で最も耐力が小さい水抜き孔のある断面で検討する。水抜き

の開口率を 5%とするため，断面積を 5%低減し，腐食しろを考慮する時，

引張耐力の照査結果は以下の通りである。  

   Adrmax = π×{(76.3-2)－ (4.2-1)}×(4.2-1)×0.95 = 679 mm2 

Tdr max = fpsyk×Adrmax／ γb  = 235×679／ 1.05×10-3 = 152 kN 

γ i･(R t／Tpud) = 1.0×(66／152) = 0.43 ≦  1.0 OK 

 

(2) 鋼管のせん断と引張耐力  

  鋼管のせん断と引張が同時作用する場合の照査結果は以下の通りであ

る。検討断面は (1)と同じとする。  

   Ap =  Adrmax = 679 mm2 

fpvyk = fpsyk/√3 = 235/√3 = 136 N/mm2  

Vpyd = Ap･f  pvyk/γb = 679×136/1.05×10-3 = 88 kN 

   Rs= 14 kN 

   Tpud = Tdrmax = 152 kN 

   R t  = 66 kN 

  (γ i／ 1.1)2×{ (Rs／Vpyd)2＋ (R t／Tpud)2} ≦  1.0 

  (1.0/1.1)2×{ (14/88)2＋ (66/152)2} = 0.18 ≦  1.0 OK 

 

(3) 受圧板の耐力  

  鋼管の基準引抜き抵抗力 66kN に対する受圧板の耐力照査結果は以下

の通りである。  

  M t max = R t･D/4 = 66×0.6/4 = 9.9 kN･m 

  Z jmax = 600×222／6 = 48400mm3 

  M jud  = f j syk×Z jmax／ γb = 235×48400／ 1.05×10-6 = 10.8 kN･m 

γ i･(M tmax／M jud) = 1.0×(9.9／10.8) = 0.9 ≦  1.0 OK 
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６．４．５  検討結果  

 

 表 6.4.2 に示す前節までの検討結果により，下記仕様の受圧板付き鋼管

を横 3m ピッチ，縦 1.5m ピッチ×4 段で配置することで，補強斜面の安定

性に関して目標安全率を満足させることができる。  

 

＜補強部材の仕様＞  

羽根付き鋼管：STK400 φ 76.3mm×4.2t×4.0m 

羽根径 176mm，羽根区間長 1.0m 

受圧板   ：SS400 縦×横とも 600mm，板厚 22mm 

 

表 6.4.2 補強斜面の安定計算結果  

設計状態  安全率  抵抗力／起動力  備考  

常時  Fs = 1.3 以上  

OK 
－  

補強斜面での検

討省略  

降雨時  Fs = 1.33 ≧  1.3 

OK 

2741／ 2057 kN･m 

半径 23 m 

水抜き効果で常

時安定性と同等  

レベル 1 地震時  Fs = 1.0 以上  

OK 
－  

必要抑止力が十

分なことを確認  

レベル 2 地震時  Fs = 1.02 ≧  1.0 

OK 

6492／ 6343 kN･m 

半径 23m 

設計震度  

kH = 0.25 
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(a) 常時のすべり面  

 

(b) 降雨時のすべり面（盛土内水位 GL+4m）  

 

(c) レベル 1 地震時のすべり面  

図 6.4.1 既設斜面の安定性  
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図 6.4.2 補強斜面の安定性（レベル 2 地震時）  
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６．５ 本章のまとめ  

 

本章では，一般の基準による斜面安定設計法に準じた羽根付き鋼管によ

る補強斜面の設計法として，既存の斜面安定工の設計法を参考に鋼管の部

材抵抗評価法や部材耐力の照査法を検討し，第３章で提案した受圧板によ

る荷重分担範囲の評価法，第４章で提案した羽根付き鋼管の引抜き抵抗評

価法と合わせて，これらを総合的に考慮できる設計法を提案した。  

また，本設計法を用いて試設計を行い，既往の基準に準拠して本設計法

が適用できることを確認した。  
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第７章 結論  

 

本研究では，降雨や地震に対する盛土斜面の安定性を向上させる方法とし

て，羽根付き鋼管による補強を取り上げ，特に，法尻の湿潤が原因となる深

さ数メートル規模の斜面崩壊を対象に検討を行った。  

まず，斜面崩壊を抑制するために必要な，受圧板を併用した鋼管の荷重分

担範囲，羽根付き鋼管の引抜き抵抗，受圧板間のアーチ効果と部材抵抗によ

る補強効果を実大実験で確認し，次に，それらの実験結果と既往の知見から，

受圧板の荷重分担範囲の評価法，斜面へ水平方向に回転貫入した羽根付き鋼

管の引抜き抵抗評価法を構築した。そして，それらの補強効果の評価法をと

りまとめて，一般的な斜面安定設計法に適用可能な本工法による補強斜面の

設計法を提案した。  

 

以下に本研究により得られた結論をまとめる。  

 

第１章では，本研究の背景として，降雨と地震の複合作用によって盛土斜

面崩壊が多発した事例として，2004 年新潟県中越地震，2007 年能登半島地

震， 2009 年駿河湾地震を取り上げ，それらがきっかけとなり，杭として実

用化していた羽根付き鋼管の技術を斜面安定に応用することを着想したこ

とについて述べ，以下の既往の研究による知見をとりまとめた。  

 

(1) 降雨と地震の複合作用による斜面崩壊のメカニズム  

  地震前の降雨や浸透流により，盛土内の地下水位が上昇し，法尻の湿

潤による抵抗力の低下により法尻が崩壊する。法尻に支持されていた上

方の地盤が支持力を失い崩壊する。この繰り返しにより法肩まで崩壊が

進行する。  

 

(2) 既存の斜面安定工の補強効果  

  鋼材を用いる工法のうち，地すべり抑止杭は鋼管のせん断（曲げ）抵

抗，グラウンドアンカーや地山補強土は線材や鉄筋の引抜き抵抗による

補強効果を考慮して設計する。また，グラウンドアンカーや地山補強土

は法面工によって，移動層の抜け出しがないことが前提となっている。 
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第２章では，羽根付き鋼管に関する以下のような先行研究を調べ，これら

の研究成果から，本工法に期待される補強効果をとりまとめ，実大実験でこ

れらを確認することを課題とした。  

 

(1) 鋼管に開口を設けた場合の鋼管の水抜き効果  

羽根付き鋼管に開口を設けることで斜面内の水抜きを行うことが可

能であり，斜面内の飽和度を減少させることや，間隙水圧を低下させる

効果を期待できる。また，水抜き効果と部材による補強効果を併用する

と，それぞれを単独で用いた場合よりも斜面の安定性はより高まる。  

 

(2) 遠心模型実験等による鋼管の部材抵抗や受圧板による補強効果  

直や山側に比べ谷側に傾斜させた鋼管は，くさび杭の変形モードとな

り，地盤の摩擦抵抗が大きく，補強効果が高いこと，山側に傾斜させた

鋼管は，せん断と軸力を直接的に負担すること，鋼管と地盤との間に生

じる空隙の大きさは，変形モードによらず，変形量に依存している。  

斜面の抵抗力をすべり面の摩擦抵抗＋せん断抵抗＋引抜き抵抗と考

えると，すべり面の摩擦抵抗は一定で，せん断抵抗，引抜き抵抗は移動

層の大変形時（最大変位 100mm）まで増加する。  

すべり面の摩擦抵抗は，変位量 /鋼管直径=4%(5.4mm)でピークに達し

て一定となる。鋼管は，変位量 /鋼管直径=20%(27mm)で降伏するものの，

受圧板がある場合はその後も抵抗力が増加する。その際にすべり面付近

で鋼管は S 字に大きく曲げ変形し，受圧板は移動層に食い込むが，降伏

後もせん断抵抗は上昇する。  

 

(3) 遠心模型実験等による補強材の配置と補強効果  

  受圧板を併用した鋼管による補強斜面は無補強斜面に比べ抵抗力が

増え，受圧板の角度によって鋼管に作用する軸力が変化する。  

受圧板を併用した鋼管には，下方地盤の抑え効果があり，斜面の上段

に鋼管を配置すると，無補強に比べ地震時の法肩変位を抑制できる。  

受圧板を併用した鋼管を適正なサイズにすると移動層の部分的な崩

壊が抑えられる。ただし，補強斜面は，補強されていない部分から崩壊

する。  
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第３章では，受圧板によって一体挙動する移動土塊の範囲を明らかにする

ため，高さ 3m の試験盛土を構築し， 1 組の受圧板と鋼管で補強された斜面

の除荷実験等を実施した。矩形で高さ×幅が 300mm， 600mm， 800mm の受

圧板を用いたケースで荷重分担範囲を調べた結果，以下の結論を得た。  

 

(1) 受圧板を併用した鋼管による補強効果  

1 組の受圧板と鋼管で補強した斜面は，無補強斜面に比べ，移動層が

除荷された時の法肩変位を抑制する効果がある。  

 

(2) 受圧板による荷重分担範囲  

除荷実験で得られた油圧ジャッキ反力差，鋼管の鉛直変位，受圧板が

支持する移動土塊の観察により，受圧板が支持する移動土塊重量を推定

し，受圧板の配置間隔を決めるための荷重分担範囲の評価法を提案した。 

受圧板の荷重分担範囲を四角錐台で簡略化した評価式から荷重分担

幅と高さが求まり，それらが重なるように部材の配置を決めることで，

移動土塊が一体で挙動し，内的安定を保つものと見なすことができる。 

 

(3) 受圧板サイズと補強効果との関係  

受圧板サイズが大きいほど荷重分担範囲が広がり，補強効果も大きく

なるものと考えられるが，受圧板を大きくしても鋼管下方の地盤反力が

得られない場合は鋼管の部材抵抗による補強効果が有効に得られない。 

よって，受圧板を併用した鋼管の部材配置にあたっては，鋼管下方の

地盤反力が得られるような条件の位置に部材を配置すべきであること

が分かった。  
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第４章では，斜面へ水平方向に回転貫入した羽根付き鋼管の引抜き抵抗特

性を定量的に把握するため， 5 箇所の実盛土において 12 ケースの引抜き実

験を実施した。その内，有効なデータが得られた 7（ 9）ケースの羽根付き

鋼管の荷重変位関係から，以下の結論を得た。  

 

(1) 羽根付き鋼管の引抜き抵抗特性  

盛土へ水平方向に回転貫入した羽根付き鋼管は，羽根径 148～176mm，

羽根区間長 0.5～5m，羽根区間の平均土被り厚 0.7～2.7m という条件で，

1 本あたり 19～ 110kN の最大引抜き抵抗力を発揮し，引抜き変位量が鋼

管径程度の 50～ 70mm となってもその抵抗力が保持されることが分か

った。  

 

(2) 鉛直打設（杭）と水平打設との違い  

杭の引抜き抵抗評価式による計算値は，杭と同様に回転貫入で水平打

設された羽根付き鋼管の引抜き抵抗力の下限値相当の値を評価するこ

とから，鉛直打設と水平打設された羽根付き鋼管の引抜き抵抗に有意な

差はないものと考えられる。  

 

(3) 引抜き抵抗と土被り厚との関係  

せん断強さを決める定数に関して，個々の盛土の単位体積重量や内部

摩擦角の違いは小さいが，粘着力は経験値が用いられる場合が多い。  

よって，不確定要素の大きい粘着力を除いた場合，内部摩擦角や単位

体積重量をほぼ一定と見なすと，有効上載圧 σv を決定する有効土被り

厚により，水平打設された羽根付き鋼管の最大引抜き抵抗力は依存する。 

 

(4)引抜き抵抗評価式  

現地での引抜き実験や地盤調査がなされることを基本として，最大引

抜き抵抗力の評価式を示すとともに，概略設計で標準的な地盤条件を用

いた場合に下限値相当の最大引抜き抵抗力を推定する方法も提案した。 

後者の場合，羽根部周面抵抗のみを考慮した形になっているが，補正

係数の中に羽根部支圧抵抗や鋼管周面抵抗の影響が含まれている。  
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第５章では，本工法による斜面補強効果を実大実験で検証するため，まず，

受圧板間のアーチ効果を確認する除荷実験（受圧板の荷重分担範囲が重なる

ピッチで 2 本の鋼管を高さ 2.4m の試験盛土に打設し，その盛土の移動層の

法尻を不安定化させる実験）を実施した。次に，受圧板のない鋼管の部材抵

抗を確認するため，鋼管のみで補強した移動層の法尻を掘削する除荷実験と

その再現解析を実施し，本工法による補強斜面の長期安定性を確認するため

試験施工（高さ 8m の実盛土に 3 列×3 段の鋼管を施工）を実施した。  

これらの実験結果と考察より，以下の結論を得た。  

 

＜受圧板間のアーチ効果を確認する除荷実験＞  

(1) 補強効果  

本実験条件において，鋼管径 60.5mm の鋼管と，一辺が 600mm の受

圧板を評価式による荷重分担範囲が重なるように 2.5m の間隔で斜面に

設置することで，法尻が不安定化した場合でも鋼管上方の移動層が支持

され，法肩変位を抑制することができる。  

 

(2) 荷重分担範囲  

受圧板間をオーバーハング掘削した際に，2 本の鋼管から互いに正面

から見て水平面から約 30°方向上方にクラックが広がり，アーチが形成

されることを確認した。３章式 3.1 から求まるアーチが広がる角度は約

35°であるため，本実験において，評価式は安全側の荷重分担範囲を推

定した。  

 

(3) 鋼管の部材抵抗  

移動層全体のつり合い計算と弾性床上の梁モデルにより鋼管部材抵

抗を検討した結果，本実験では，除荷した際に鋼管周りに地盤が留まっ

て鋼管を支持することにより鋼管のたわみが抑えられ，荷重分担範囲の

移動層を支持するために十分な部材抵抗が発揮されたものと考えられ

る。  
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＜法尻掘削実験と再現解析＞  

(1) 補強効果  

無補強斜面に比べ，補強斜面の除荷時おける移動層の変位量が小さく

抑えられ，鋼管による斜面補強効果が発揮された。  

 

(2) 鋼管配置による効果  

移動層が自立する程度の粘着力をもつ場合は，鋼管がクラックの起点

となるものの，鋼管上方への崩壊の進行を抑えていた。よって，受圧板

を設置しない鋼管でも，それを配置することによって，鋼管下方地盤の

崩壊が上方へと進行していくことを抑える補強効果が発揮される。  

外径φ 76.3mm の鋼管を 2m 間隔（配置間隔と鋼管径の比で 26）で配

置してもこの補強効果が得られる。  

 

(3) 鋼管まわりの移動層の挙動  

法尻が除荷された際に無補強では，移動層の水平方向に引張が発生す

るような条件でも，鋼管で補強すると，鋼管が引張力を負担し，鋼管ま

わりの移動層には引張が生じなくなり，抜け出しと直角方向にひずみが

分散する。  

これにより，地すべり抑止杭等によってアーチ効果が期待できるとい

われる杭間隔（杭径の 8 倍）よりも大きな間隔（鋼管径の 26 倍）で鋼

管を配置した場合，鋼管の部材抵抗による補強効果は，平面的な鋼管の

配置間隔で荷重を分担するのではなく，法尻の不安定化により生じる移

動層内のひずみが鋼管を配置することで 3 次元的に分散され移動層の

水平方向の抜け出しを抑制するものであると推定する。  

 

＜実盛土における長期観測＞  

(1) 本工法の施工性  

   実盛土において，人力で取り扱うことができるエアー駆動式のトルク

レンチ（最大回転トルク 8000N･m）を用いて，鋼管（鋼管径 76.3mm，

羽根径 176mm，貫入長約 3m）を回転貫入により斜面へ水平方向に施工

することができた。プラント設備が不要で，水やセメントを使わないの

で，本工法は既設盛土のような狭い空間でも施工が可能である。  
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 (2) 長期的な安定性  

   盛土が完成して，合計雨量 200mm を超える降雨を数度受けているが，

3 年以上経過した現在も本工法による補強斜面は安定を保っている。  

 

 

 第６章では，一般の基準による斜面安定設計法に準じた羽根付き鋼管によ

る補強斜面の設計法として，既存の斜面安定工の設計法を参考に鋼管の部材

抵抗評価法や部材耐力の照査法を検討し，第３章で提案した受圧板による荷

重分担範囲の評価法，第４章で提案した羽根付き鋼管の引抜き抵抗評価法と

合わせて，これらを総合的に考慮できる設計法を提案した。  

また，本設計法を用いて試設計を行い，既往の基準に準拠して本設計法が

適用できることを確認した。  
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最後に，本研究の残課題を以下に示す。  

 第１章に関して，本研究では，盛土の法尻のゆるみが原因となる崩壊に着

目して検討を進めたが，それ以外の崩壊を起こし得る作用に対して，補強斜

面がどのように挙動するかを把握することは，今後の課題である。  

例えば，地震時の揺すりこみ沈下による崩壊や橋台背面の沈下等は，比較

的多く報告されている盛土の損傷事例である。  

 

 第２章に関して，本工法の水抜き機能について簡単にふれたが，斜面安定

工として重要な機能であるため，今後，詳しく研究すべき課題である。  

 

 第３章に関して，除荷実験時の荷重を推定するために何を測定すべきか試

行錯誤したが，今後，類似の実験を行って，実験データを積み増しする際に

は，本実験を参考に補強効果を明確に表現できる測定方法を見直す必要があ

る。また，受圧板の荷重分担範囲が重ならない場合に，移動層がどのように

挙動するかを解明することができれば，本工法の適用範囲が更に広がるもの

と考えられる。  

 

 第４章に関して，本研究では，全長羽根付き鋼管と先端区間羽根付き鋼管

の引抜き抵抗を羽根円筒表面積と周辺土のせん断強さの積で評価する方法

を提案したが，先端区間羽根付き鋼管には，最前方羽根での支圧抵抗や無羽

根区間の鋼管周面抵抗の発現が期待できるため，今後実施する引抜き実験で

は，軸力を分離できるような測定方法を採用し，羽根区間とそれ以外の部分

の抵抗の実測値を積み増しする必要がある。  

 

 第５章に関して，下方の地盤抵抗を考慮した鋼管の部材抵抗を評価するた

めに，何をどのように測定すべきかについては，まだ試行錯誤中である。そ

のため，鋼管の部材抵抗について，地すべり抑止杭の弾性床上の梁を仮定し

た設計法を準用した時の移動層の変形係数の設定方法や本工法独自の評価

法を提案するには至っておらず，実験法，評価法ともに今後の課題である。 

 

 第６章に関して，本研究では実務設計で用いられている円弧すべり面を仮

定した安定解析（主に修正フェレニウス法）を対象に検討を行ったが，今後，
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実現象を把握する目的で 3 次元的な挙動を検討するためには，FEM 等によ

る変形解析において，鋼管の補強効果をどのように見込むのかを検討する必

要がある。  
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付録Ａ 第３章の実験における無補強（TK-N）ケースの条件  

 

１．試験盛土の条件  

 

 第３章の斜面除荷実験にあたり，以下の手順により，付 A 図 1.1 に示す出

来形で試験盛土を構築した。盛土天端から地表面まで調査したスウェーデン

式サウンディング試験による不動層の試験結果を付 A 図 1.2～付 A 図 1.4 に

示す。  

 

＜試験盛土の構築手順＞  

1) 不動層となるローム主体の土をバックホウで高さ 3m に盛土し，丁張を設

置して，すべり面の土刃を 55°になるように成形する。  

2) 高さ 0.7m 程度で垂直に切った法尻をコンパネで土留めする。  

3) 不動層に鋼管を施工する。不動層への貫入長さを 1.7m（斜面から 1.3m

突出），打設高さを GL+1.5m とする。  

4) 土木シートを 2 枚重ねで，不動層のすべり面に設置する。  

5) 基盤面をすき取り，砕石（厚さ 0.2m 程度）を敷き均してレベルにし，敷

鉄板 5×10’を平坦に設置する。（ずれないように砕石へ埋め込む）  

6) 敷鉄板上に油圧ジャッキを 3 台配置する。（ストッパーで転び止めをする） 

7) 盛土構築時の仮受け材（溝形鋼）等を敷鉄板下と手前に設置する。  

8) 3 台の油圧ジャッキに台座，ロードセルを配置し，鉄板 5×10’を 3 枚重

ねで設置する。鉄板がレベルになるよう 3 台のジャッキストロークを調節

し，ロードセルの荷重を計測する。（除荷装置の重量）  

9) 鉄板の縁を溝形鋼で土留めし，鉄板の上に移動層の砂を 0.2m 程度ずつ載

せ人力で締め固める。  

10) 移動層が鋼管位置に達したら，受圧板を鋼管に設置し，くさびで仮固定

する。（TK-N を除く）  

11) 受圧板まわりと鋼管上部の移動層を 3m の高さまで構築する。移動層設

置直後のロードセルの荷重を計測する。  

12) 受圧板からくさびを撤去し，ロードセルを設置し，初期値を計測する。 
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付 A 図 1.1 試験盛土の出来形  

 

 

付 A 図 1.2 スウェーデン式サウンディング試験（S-1）  
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付 A 図 1.3 スウェーデン式サウンディング試験（S-2）  

 

 

付 A 図 1.4 スウェーデン式サウンディング試験（S-3）  
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２．無補強（TK-N）の実験状況と考察  

 

２．１ 除荷ステップとクラック発生状況  

付 A 写真 2.1～付 A 写真 2.6 に除荷時における TK-N の移動層の状態を示

す。最初の除荷ステップ 10mm で法肩や側面の全般にわたって，すべり面（土

木シート）にクラックが生じたことから，移動層全体のすべりが生じた。よ

って，移動層の底面摩擦（土木シート）は，除荷ステップ 10mm で最大摩擦

に達したものと考えられる。  

除荷ステップ 20mm 以降，移動層中央部の水平クラック，鉄板端部からの

鉛直クラックが徐々に伸展した。この水平クラック，鉄板端部からの鉛直ク

ラックは，鉄板直上の移動層と鉄板外側の移動層に変位差が生じ，側面摩擦

が徐々に発揮されることによって生じたものと考えられる。  

そして，除荷ステップ 60mm で鉄板端部からの鉛直クラックが法肩近くま

で伸展し，油圧ジャッキ反力が定常状態となったことから，側面摩擦は最大

値に達したものと考えられる。  

 その後，最終除荷ステップ 90mm まで，全体的なクラック分布に変化はな

く，クラックの幅が徐々に大きくなった。  

 

２．２ 補強斜面ケースの考察に用いる TK-N の仮定  

 

(1) 移動層の側面摩擦  

TK-N の移動層に関するつり合い条件は，油圧ジャッキ反力＝移動層重量

－移動層摩擦抵抗（底面摩擦＋側面摩擦）という関係であるため，除荷ステ

ップ 10mm ですべり面にクラックが入り移動層全体が変位したことから，移

動層底面摩擦は一定と仮定すると，除荷ステップに伴って，油圧ジャッキ反

力が徐々に減少したのは，ほぼ，移動層の側面摩擦によるものと考えられる。 

よって，除荷ステップ 60mm 以降で油圧ジャッキ反力の変化が小さくなっ

たことから，本実験において移動層の側面摩擦も上限値に達したものと見な

せると考えられる。  

 なお，付 A 図 2.1 に示すように移動層側面摩擦が徐々に変化したと考えら

れる理由は，次のとおり。  

・除荷ステップ初期段階は，鉄板の近傍で変位差を生じる移動層下部に比べ，
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移動層上部は一様に沈下するので移動層側面摩擦がほとんど生じない。  

・除荷ステップが進むと，移動層上部にも変位差が生じてクラックが伸展し，

移動層側面摩擦が徐々に発揮される。  

・最終の除荷ステップ 90mm では，鉄板変位と法肩変位がほぼ同じであるた

め，移動層側面摩擦は上限値に達し，移動層全体は一様に沈下している。 

 

(2) 移動層は内部でせん断破壊を起こしていない  

付 A 図 2.2 に示すように，仮に実験で最も大きな水平クラックを生じてい

た移動層中央の P-S 面付近で，移動層がせん断破壊を生じていたとすると，

最小限に見積もったすべり面の拘束圧は油圧ジャッキ反力から，  

  σ r  = R j／ (b･L) = 20／ (1.5×3.0) = 4.4 kN/m2 

次に，せん断破壊面の角度 θ’は，σ r が一定で σa のみが増加すると考えると，  

  θ’ = 45°＋ϕ／2 = 45 + 35.5／2 ≒ 63° 

この時，せん断破壊する時の σa は，  

  σa = tan2θ’･σ r＋2c･tanθ’ = 3.85×4.4 ＋ 2×19.6×1.96 ≒ 94 kN/m2 

せん断面の垂直方向高さを小さく見積もり，仮に 0.5m とすると  

  Rh = σa･0.5･L  = 141 kN ＞  W = 140 kN 

となる。  

 以上より，移動層をせん断破壊させるための水平力は，移動層重量と同じ

程度になる必要があるが，このような状態は起こり得ない。よって，移動層

は内部でせん断破壊していないものと考えられ，移動層全体を一体とみなし

てつり合いを考えられる。  

 

(3) 鉄板の摩擦抵抗（鉄板水平反力）  

 移動層と不動層の間には 2 枚の土木シート（ϕs  = 23.3°）を敷設し，そこが

すべり面となっている。移動層底面の摩擦抵抗は，鉄板上に 1 枚の土木シー

トが敷設された上に載っていることから，鉄製のおもりと土木シートとの摩

擦実験結果から得られた，せん断抵抗角 ϕs’=26.1°を用いて検討する。  

 

(4) 油圧ジャッキ反力のバランス  

 初期の除荷ステップと最終の除荷ステップ最終で，前後に設置したジャッ

キ反力のバランスが異なった。これは，盛土の重心位置が除荷と伴に，盛土
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手前側に移動したために生じたものと考える。ただし，重心の移動はあった

ものの，前後の油圧ジャッキ反力のバランスから，移動層による鉛直荷重の

作用点は前後に設置したジャッキの範囲内に収まっていること，除荷実験中

に鉄板はレベルを保っていて，回転等の動きは生じていことから，3 台の油

圧ジャッキ反力を合計した値を用いて，移動層のつり合いを検討して問題な

いものと考えられる。  
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付 A 写真 2.1 除荷ステップ 10mm－移動層を斜め正面から見た状態  

 

 

  
 

付 A 写真 2.2 除荷ステップ 10mm－すべり面に生じたクラック（法肩） 
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付 A 写真 2.3 除荷ステップ 60mm－移動層を斜め正面から見た状態  

 

 

 
 

付 A 写真 2.4 除荷ステップ 60mm－移動層中央から法肩のクラック分布  
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付 A 写真 2.5 最終除荷ステップ 90mm－移動層を正面から見た状態  

 

 

 
 

付 A 写真 2.6 最終除荷ステップ 90mm－移動層を法肩から下方に見た状態  
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除荷ステップ 10～20mm          除荷ステップ 90mm 

 

付 A 図 2.1 無補強斜面のクラック形成状況  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

付 A 図 2.2 無補強斜面のつり合い状態  

 

 

 

上部の移動層重量 W t p 

移動層の側面摩擦抵抗 R y t p 

法肩変位量 δ t p 

下部の移動層重量 W b m 

移動層の側面摩擦抵抗 R y b m 

鉄板変位量 δ b m 

R y t p /W t p ＜  R y b m/W b m  

δ t p ＜  δ b m  δ t p ≒  δ b m  

・移動層の砂質土 

 重量： W=140kN 

内部摩擦角： ϕ d =35.5°（三軸圧縮試験） 

粘着力： c d=19.6kN/m2（三軸圧縮試験） 

 

・反力 

 最小ジャッキ反力： R j m i n =20kN 

 鉄板幅： b=1.5m 

 盛土奥行き： L=3.0m 

 

R y t p /W t p ≒  R y b m/W b m  

W 

Rj,σr 

Rh,σa 

θ’ 

P 

S 
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付録Ｂ 第３章の実験における補強ケースの鋼管挙動  

 

１．最終除荷ステップにおける鋼管挙動  

 

 第３章の斜面除荷実験の補強ケースにおける最終除荷ステップの鋼管挙

動を，付 B 図 1.1～付 B 図 1.3 に示す。いずれのケースも鉄板変位 100mm に

対し，法肩の変位は 55～ 68mm と低減されており，鋼管による補強効果が発

揮されたものと考えられ，法肩変位は鋼管鉛直変位とほぼ比例している。  

鋼管の鉛直変位と鋼管鉛直変位に伴う巻取り式変位計の距離の変化を補

正した水平変位（以下，単に水平変位と呼び，抜け出し方向の変位を正とす

る）との関係を付 B 図 1.4 に示す。これより，TK-300 は水平変位がほぼ生

じず，TK-600 は最大 3mm 程度の引き抜け，TK-800 は水平変位がマイナス

方向となっている。ここで，水平変位の減少やマイナスの値は，鋼管が引抜

けていないために，鋼管鉛直変位に伴い，巻取り式変位計で測定した水平変

位がマイナス方向になったものである。  

よって，本実験においては，引抜きに比べせん断・曲げによる鉛直方向の

挙動が卓越していたものと考えられる。  

 

２．鋼管の引抜き抵抗  

 

補強ケースにおける受圧板荷重と水平変位との関係と，TK-800 引抜き実

験における鋼管軸力と水平変位との関係を付 B 図 1.5 に示す。ここで，TK-600

は水平変位が逆転に転じるまでは，TK-800 引抜き実験の結果に対応してい

ることから，受圧板が移動土塊から直接受けている荷重として計測された受

圧板荷重は，除荷ステップの初期から途中段階までは，鋼管を押し下げなが

ら引抜く作用となっていた，最終除荷ステップに近付くにしたがって，鋼管

を回転させる作用に変わっていったものと考えられる。  

 これに対し，TK-300 や TK-800 では TK-600 と異なり，鋼管が引き抜けて

おらず，受圧板荷重は鋼管を回転させる作用として働いたものと考えられる。 
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付 B 図 1.1 TK-300 の鋼管挙動（単位：mm）  

 

 

 

付 B 図 1.2 TK-600 の鋼管挙動（単位：mm）  

 

 

 

付 B 図 1.3 TK-800 の鋼管挙動（単位：mm）  
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付 B 図 1.4 鋼管の鉛直変位と水平変位の関係  
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付 B 図 1.5 受圧板荷重（鋼管軸力）と鋼管水平変位との関係  

 

水平変位(+) 

鉛直変位(+) 
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付録 C 第３章の掘削実験方法  

 

１．掘削手順  

 

 第３章の掘削実験では，以下の手順で掘削を行った。掘削状況を付 C 写

真 1.1～付 C 写真 1.8 に示す。  

(1) 受圧板の手前までスコップで移動土塊を鉛直に掘削する。  

(2) 鉄板の両サイドから徐々にスコップで移動土塊を掘削する。移動層の下

部にスコップを入れ，移動層が崩壊してくる部分を除去する。  

(3) 除荷実験で生じたクラックから下方の土塊が徐々に崩壊する。  

(4) 受圧板まわりの土塊が残る。  

(5) 受圧板が支持している土塊の範囲を測定。  

 

２．受圧板が支持している土塊を確認  

 

 受圧板が支持している移動土塊を確認した後で，受圧板下部の支持地盤を

掘削すると，受圧板に支持されていた移動土塊が崩壊した。付 C 写真 1.9，

付 C 写真 1.10 に移動土塊が崩壊した状態を示す。このことから，補強効果

を発揮するには，鋼管や受圧板下方の地盤反力が得られることが必要である

ものと考えられる。  
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付 C 写真 1.1 掘削前  

 

 

 

 

付 C 写真 1.2 掘削状況  
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付 C 写真 1.3 掘削途中段階  

 

 

 

 

付 C 写真 1.4 掘削途中段階  
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付 C 写真 1.5 掘削途中段階  

 

 

 

 

付 C 写真 1.6 受圧板が支持する移動土塊の範囲を確認（正面）  
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付 C 写真 1.7 受圧板が支持する移動土塊の範囲を確認（側面）  

 

 

 

 

付 C 写真 1.8 受圧板が支持する移動土塊の範囲を確認（法肩から下方）  
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付 C 写真 1.9 受圧板の支持地盤を掘削し移動土塊が崩壊（正面）  

 

 

 

 

付 C 写真 1.10 受圧板の支持地盤を掘削し移動土塊が崩壊（側面）  
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