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第９章土圧(Earth pressure) 

１．これまでは、土質力学の材料力学。これからは、土質力学の構造力学。 

 ●基礎の支持力問題 

                       

 ●斜面の安定問題      

 

                      σn’      σn’ 

● 土圧問題               τ      

                              τ   

   σn’ 

  τ    

    

 

        

すべり面（または、破壊面）、実際は厚さのあるすべり層（shear band） 

 

● 土圧問題； 計算された土圧（主働土圧）に抵抗できる安定した擁壁の設計する問題。 

  例） 重力式     Ｌ型 RC          逆ＴRC       補強土擁壁 

          (gravity)      (cantilever)     (T-shaped)      (reinforced soil) 

 

 

 

 

―従来式擁壁：地盤が破壊しないように、擁壁を重くするか基礎を十分広く深くして 

       構造物を建設する問題。 

―ジオテキスタイル補強土擁壁：新しい形式、盛土内に水平補強材を配置する。 

● 斜面の安定化問題： 例）斜面が滑らないように、斜面勾配を十分緩くして掘削する問題。 

           あるいは、深礎を建設したり、地山補強土工法で補強して安定化する問題。 

● 地盤の支持力問題： 地盤が構造物の重量に耐えられるように基礎構造物の大きさや深さを決定  

する問題。 
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２．地盤の三つの典型的な破壊問題を扱う場合、土の変形・強度特性を等方剛完全塑性と仮定する。 

      

 

        （完全塑性）降伏後は、せん断ひずみγの増加に拘わらず、せん断応力τは一定。 

 

       （剛性）降伏前のひずみはゼロ。 

     

0 γ     

 

●粘着力のない土の場合での、上記の「仮定と現実の相違」の説明 

荷重度＝1/SF＝tanφmob（荷重に比例）/tanφpeak（抵抗に比例）=τmob/τpeak(σn’一定の時) 

 

τ              局所安全率 SF＝tanφpeak/ tanφmob  

①  

   破壊包絡線      φpeak         1.0                     設計 

                                        

                             φmob                              

 

 0                   σｎ’    0                                 γ 

                          

                       （τmob,σn’）  ●実際は、土のせん断応力τ-γ関係は非線形 

                    しかし、ここでは①の様に単純化する。 

妥当な設計せん断強度αの値はピーク強度と残留強度の間。 

しかし、具体的にどの値にすれば良いのかは、大問題。 

                   現在の設計：設計せん断強度α=残留強度あたり（安全側） 

 

 

τ 
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３．三種類の土圧と三種類のすべり面 

一般の状態 

Ｈ
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δ
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複雑であり、簡単には解けない。 

 

まず、下図のように最も単純な状態での考察して原理を理解する 

（下図は主働土圧状態での図） 

すべり面（すべり層）

主働領域

水平

総土圧P(主働土圧:Pa)

滑らかで鉛直
空気乾燥盛土（c= 0）

水平変位δ
壁高H

すべり面（すべり層）

主働領域

水平

総土圧P(主働土圧:Pa)

滑らかで鉛直
空気乾燥盛土（c= 0）

水平変位δ
壁高H
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■本来は、土圧は擁壁の変位の関数である。今、擁壁下端はヒンジ固定であると仮定する。 

 

       主働土圧が発生するときの壁の動き       

       受働土圧が発生するときの壁の動き 

          H･tan(45o-φ/2)      H･tan(45o+φ/2) 

 

   θ       主働すべり面             

                                

 H 

                            受働すべり面 

   H/3                45 度-φ/2    

 

              45 度+φ/2                   要素 A 

 土圧 Q                                             σv 

 

                                  水平ひずみεｈ   

                                   （圧縮；正）           σh 

                     土圧係数 K
Q

H



1

2
2

 

                                               KPが発揮されるθは非常に大きい* 

  受働土圧係数 KP 

 

                                  K～εｈ                                             p ：非常に大きい 

                       K～θ 

 

K= 1.0 

 

                                   静止土圧係数 K0 

                                   主働土圧係数 KA 

 

θ（外側へ正）            0                    εh（圧縮正） 

 

a : KAが発揮されるθ= 0.1 – 0.3 %程度(非常に小さい*）   
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● 主働状態 

・ 主働土圧(active earth pressure) QA；盛土が破壊しない状態で達成できる土圧の中での最小値。 

               土圧がこれよりも小さくなろうとすると盛土は主働崩壊する 

擁壁は、QA（×安全率）に抵抗できる能力を持てば良い。 

なぜ？→ QA に達するまでの擁壁の主働変位量は少ない（壁面高さの 0.1- 0.3 %程度）ので、 

この変位は許容できる。従って、QAに対する抵抗力があれば良い。 

・ 主働すべり面：あり得る破壊面の中で、最も鉛直に近い破壊面。 

・ 盛土内の応力状態： σ1とσ3の作用方向は、鉛直と水平方向。 

 

       主働土圧が発生する時の擁壁の動き                

       受働土圧が発生する時の擁壁の動き 

                       

         主働すべり面           安息角面 

 

                             

                   φ    45 度-φ/2   受働すべり面 

 

              45 度+φ/2              

 

 

 

P

静止土圧P0
(R)  すべり層に沿って φres

が全面的に発揮されたとき
の主働土圧(Pa)res

擁壁の外側への水平変位 δ

(P) すべり層に沿ってφpeak

が同時に発揮された時の主
働土圧(Pa)min

0

実際の土の挙動

剛完全塑性体

P

静止土圧P0
(R)  すべり層に沿って φres

が全面的に発揮されたとき
の主働土圧(Pa)res

擁壁の外側への水平変位 δ

(P) すべり層に沿ってφpeak

が同時に発揮された時の主
働土圧(Pa)min

0

実際の土の挙動

剛完全塑性体

 

 

主働土圧状態での「設計で想定されている挙動」と「実際の挙動」の比較 

Q 

静止土圧 Q0 

すべり面に沿って φpeak が同時に発揮

されている時の主働土圧(QA)max 

すべり面に沿って φres が同時に発揮

されている時の主働土圧(QA)min 
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● 静止土圧状態 

・ 静止土圧(earth pressure at rest) Q0；壁が全く動かない状態（地盤の中の水平ひずみがゼロで、水平

地盤内と同じひずみ状態での土圧）。QAより大きく、QPより小さい。 

・ 盛土内の応力状態： σ1とσ3は鉛直と水平方向。 

 

● 受働状態 

・ 受働土圧(passive earth pressure) QP；盛土が破壊しない状態で達成できる土圧の中での最大値。 

                これよりも土圧が大きくなろうとすると、盛土は受働崩壊する。 

・ 受働すべり面：あり得る破壊面の中で、最も水平に近い破壊面。 

・ 盛土内の応力状態： σ1とσ3は水平・鉛直方向。 

 

● 安息角面(plane of the angle of repose) 

・擁壁が全く消失して、盛土が滑り切って、最終的に安定する面。 

 ・この時の安息角面直下での応力状態： σ1とσ3は鉛直と水平方向ではない。 

 

 

                                                            σ3  

   安息面         τ 

        φ                 σ1      

              σn   σ3                

           σ1                            安息面の方向=破壊包絡線の方向 

                 面に関する極 Pp   

                      τ 

                                （σn、τ）の座標 

                 φ         90o   

            0                                       σ 

45 / 2o   

 

                                     σ1作用面 

           σ3作用面                      
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■なぜ、主働土圧が発揮されるまでの擁壁の変位は小さく、受働土圧が発揮されるまでの擁壁の変位

は大きいのか？ 

 

       主働土圧が発生するときの壁の動き       

       受働土圧が発生するときの壁の動き 

          H･tan(45o-φ/2)      H･tan(45o+φ/2) 

 

   θ       主働すべり面             

                                

 H 

                            受働すべり面 

   H/3                45 度-φ/2    

 

              45 度+φ/2                   要素 A 

 土圧 Q                                             σv 

 

                                  水平ひずみεｈ   

                                   （圧縮；正）           σh 

                     土圧係数 K
Q

H



1

2
2

 

                                               KPが発揮されるθは非常に大きい* 

  受働土圧係数 KP 

 

                                  K～εｈ                                             p ：非常に大きい 

                       K～θ 

 

K= 1.0 

 

                                   静止土圧係数 K0 

                                   主働土圧係数 KA 

 

θ（外側へ正）            0                    εh（圧縮正） 

 

a : KAが発揮されるθ= 0.1 – 0.3 %程度(非常に小さい*）   
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                                     σv 

 

                       主働土圧状態での破壊包絡線 

                               （σv=σ１、σh=σ3） 

 

                                                            等方応力状態（σv=σh） 

                                                               受働土圧状態での破壊包絡線 

                                                             （σv=σ3、σh=σ1） 

 

 

                    0                       σh 

 

                  σh= KA･σv     =σv                                    =KP･σv 

                                           = K0･σv   

＊ a : KAが発揮されるθ= 0.1 – 0.3 %程度(非常に小さい）である理由： 

a) 初期静止土圧状態から主働破壊に到るまでの応力σhの変化量が、大変小さい。 

    一方、受動土圧状態に至るまでの応力σhの変化量は、大変大きい。 

    従って、 ( )h p >> ( )h a  

b) 盛土の破壊領域の大きさが全く異なる。主働破壊領域は受動破壊領域よりも、大変小さい。 

 

従って、 

( ) tan(45 / 2)
( ) tan(45 / 2) ( )

o
h p o

p h p h p p

H
K

H

 
   

  
       は 

( ) tan(45 / 2) ( )
( ) tan(45 / 2)

o
oh a h a

a h a

p

H

H K

      
      

よりも、はるかに大きくなる。 

 

注： 
1 sin

1 sinpK







 

●KPは大きい。 特に、φが大きくなると。 
φ(度) KP KA 

30 3.0 0.33 

35      3.69      0.27    

40 4.6       0.217 
45 5.8       0.172     
50 7.55      0.132 

0（水） 1.0       1.0    

        KA･KP= 1.0     
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Coulomb主働領域

擁壁

H/3

Coulomb土圧論におけるすべり面

Rankine土圧理論におけるすべり線網

滑らかで鉛直な面 水平面

盛土

HP

Coulomb主働領域

擁壁

H/3

Coulomb土圧論におけるすべり面

Rankine土圧理論におけるすべり線網

滑らかで鉛直な面 水平面

盛土

HP

 

図２ 盛土底面に摩擦力がない場合の仮想的な状態での盛土の主働崩壊 

4. Rankine 土圧 

 Rankine: 19C 英国の工学の機械工学教授（初代）： 

英国での大学の工学教育の開始は、日本よりも遅い。 

  Rankine の弟子 Henry Dyer が日本の工学教育の基礎を作った 

（工部大学校: Department of Civil Engineering） 

 

● まず、図１に示すような最も単純な状態での考察をする。 

a) 盛土には、粘着力は無いとする。 

b) 盛土内が、図２に示すように全て破壊状態にあると仮定する（実際には、盛土の底部に摩擦力

があり、それが盛土の変形を拘束するため、擁壁に近い盛土内で破壊状態になっても深部では

破壊状態になっていない）。 

  

                  水平         =σ1（主働土圧問題） 

                                                 =σ3（受働土圧問題） 

          σv＝γ･z（一定）   

     （盛土）         

        z            σh =σ3；減少（主働土圧問題） 

                 =σ1；増加（受働土圧問題）                   

         鉛直で摩擦なし 

図１ 

                   盛土底面も摩擦が無い状態を想定（実際は、その様なことはない） 
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● 盛土内のあり得る二つの破壊状態； 主働、受働状態。 

                             σv 

 τ            φ 

                                      P: 受働状態の      破壊包絡線 

   σh0                 応力の Mohr 円 

           R 

                            ①                                            1 

                            

  0                                                  σ               KA 

               I                                                                      1 

      A                                                                           1        

                                           σhP                                R  I           

     σhA                                                        σv＝γ･z   A                   ①          P 

 

                                                                         1    σhP 

         σv＝γ･z                                      0            KP 

                                              σh 

                                σhA σh0                           

● A: 主働土圧応力状態； 

    σhはσvよりも小さくなり、σh=σ3, σv=σ1 となる。                                     

             従って、 

hA v




 
1

1

sin

sin

1 sin

1 sin Az K z
  



    


 

       主働土圧係数： KA 



 
1

1
4 22sin

sin
tan ( / / )




   <1.0             

●R: 静止土圧状態： Jaky の経験式、 0 1 sinK    

●P: 受働土圧応力状態；擁壁が盛土の方へ変位した時。 

    σhはσvよりも大きくなり、σh=σ1, σv=σ3 となる。                                     

             従って、 

hP v




 
1

1

sin

sin

1 sin

1 sin Pz K z
  



    


 

       受働土圧係数： K KP A 



 1
1

1
4 22/

sin

sin
tan ( / / )




    >1.0             

●KPは KAよりも圧倒的に大きい。 特に、φが大きくなると。 
φ(度) KP KA 

30 3.0 0.33 

35      3.69      0.27    

40 4.6       0.217 
45 5.8       0.172     
50 7.55      0.132 

0（水） 1.0       1.0    

        KA･KP= 1.0     
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●主働土圧と受働土圧のバランスの問題 

                   地表面 
 
                     矢板   
                           アンカー    

 
 
                              盛土 
             
 
                 主働土圧      受働土圧 
                                                
 

            受働土圧 

 

    

a) 受働土圧が発揮されるまでの変位は非常に大きい。 

b) KPが完全に発揮されるとして設計すると、機能発揮の面から見ると許容できないほどの大き

な矢板の変位、地盤の大変位を許容していることなる。 

c) 従って、KPの２／３程度しか期待しないで設計するのが妥当。 

d) A joke: 昔、Kp が全部発揮するとして計算すると、矢板とアンカーは盛土の方に変位するこ

とになるが、それで良いのか、と質問を受けたことがある。 

 

●静止土圧 

   静止土圧係数(the coefficient of earth pressure at rest)：水平ひずみεh= 0.0 の時の土圧係数 

            K h

v
0 




： 水平地盤内の土圧係数と同一。

            σv 

 

水平地盤が                                             1:1 

堆積している正規圧密状態の時: 

   K0= 1 –sinφ 

(Jaky の半理論式)                                    過圧密状態： 

弱い土ほど、自立性が低い土              (K0)OC= (K0)NC･OCRsinφ 

程、K0は大きい。                        （経験式） 

                          除荷し、過圧密比が大きくなるほど、 

                          K0は大きくなる。 

                          0                                    σh  

■実際は、水平地盤内の横方向の応力を求めるは、ひどく難しい。 

  測定しようと、器具をセットすると、地盤内のひずみ状態が変化して、 

  応力状態が変化してしまうから。   
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5. 盛土内の水圧の影響 

1) 盛土が空気乾燥している砂の場合    
1

s
d w

G

e
  


 

                                                    

          'v v d z     （一定）   

     （盛土）         

        z            ' ' ( )h h A v A v A dK K K z             

                                                     ( ) ( ' )A d A dQ Q  

        鉛直で摩擦なし                          H/3 

 

                                                   'A A dp K H     

                                                     21
( ) ( ' )

2A d A d A dQ Q K H       

2) 盛土が飽和している砂の場合 
1.0

'
1
s

w

G

e
 

 


 

                                                    

          ' 'v z   （一定）   

     （盛土）         

        z            ' ' ( ' )h A v AK K z        

       鉛直で摩擦なし                       'AQ ＋       wQ   

        水圧:： w wp H            ' 'A Ap K H           w wp H    

                                           21
' '

2A AQ K H      ＋ 21

2w wQ H     

両者の土圧＋水圧を比較すると、 

2 2

2

1 11 1
1'' ' 1 12 2

1( )
2 1 1

s s
A w w AA w

A w A w

s sA d A d
A d A w A

G G
K KK H HQ Q K e e

G GQ KK H K K
e e

    
 

                 
     

 

 

Gs= 2.7, e=0.7, φ=40 度, c=0 の時、
1 sin '

1 sin 'AK




 


0.217 

1 1.7
1 0.217 1' 1.217 3.531 1.7 3.53

2.7( ) 0.3446 1.00.217
1 1.7

s
A

A w

sA d
A

G
KQ Q e

GQ K
e

        
 


 

裏込め盛土が飽和すると、土圧＋水圧は 3.53 倍も大きくなる。 
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土圧問題の演習 1 

以下の単純な状態を想定する。 

        水平 

 

 

                    ●盛土：初期には乾燥した砂 

Ｈ= 5m                      Gs= 2.7, e=0.7, φ=40 度, c=0.0 

        鉛直で摩擦なし 

 

 

1) 擁壁の幅 1 m あたりの主働土圧 (QA)d=(1/2)･Ka･γd･H2 (tonf/m)の大きさと、擁壁下端からのその

作用高さ(m)を求めよ。 

2) H= 5m の場合と H= 15 m の場合での、擁壁構造物内部の水平面に作用する壁幅 1 m あたりのせ

ん断力Ｓ(tf/m)の高さ方向の分布を求めて、両者を比較せよ。 

3) “擁壁の下端を中心とした転倒モーメント Md (tonf-m/m)”及び“擁壁下端に作用する水平せん断力

SB(tonf/m)”と擁壁の高さ H (m)との関係を求めよ。それに基づいて、Ｈが非常に大きくなると擁壁

構造物が巨大になる理由を論じろ。 

4) 裏込め盛土からの擁壁の排水工が非常にお粗末で、豪雨時に盛土内部での水位が盛土天端まで上昇

したとする。 

a) 盛土内の土の骨格がもたらす主働土圧 QA’(tonf/m)と水圧 Qw(tonf/m)を、それぞれ求めよ。ここで、

QA’は有効応力で求めた主働土圧である。 

b) 1)で求めた(QA)d (tonf/m)と、4a)で求めた QA’と Qwの合計(tonf/m)を比較して、擁壁の排水工の重

要性を論ぜよ。 

 

[答]  

1) (QA)d =(1/2)･Ka･γd･H2 (tonf/m)の大きさと、擁壁下端からのその作用高さ(m)を求めると、・・・・・ 

盛土の単位体積乾燥重量
2.7

1.59
1 1 0.7

s
d w w w

G

e
     

 
 

主働土圧係数 2 21 sin
tan (45 / 2) tan (45 40/ 2) 0.217

1 sinAK
 



     


 

(QA)d =(1/2)･Ka･γd･H2 =(1/2)･0.217･1.59･52 = 4.31 (tonf/m)； 擁壁下端から H/3=5/3=1.67 (m) 

 

2) H= 5m の場合と H= 15 m の場合での、擁壁構造物内部の水平面に作用する壁幅 1 m あたりのせん

断力Ｓ(tf/m)の高さ方向の分布を求めて、両者を比較すると： 

 擁壁底面での SB は総土圧(QA)d に等しい。H= 15 m の場合での(QA)d は H= 5 m の場合での値の

(15/5)2= 9 倍大きい。 

 

3)“擁壁の下端を中心とした転倒モーメント Md (tonf-m/m)”及び“擁壁下端に作用する水平せん断力

SB (tonf/m)”と擁壁の高さ H (m)との関係は、・・・ 
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  SB = QA=(1/2)･Ka･γd･H2 

    MB = QA(H/3)=(1/6)･Ka･γd･H3 

  何れの値も、H が大きくなると急速に大きくなる。従って、仮に重力式擁壁で抵抗するとすると、 

 その高さ H に比例して幅を大きくする必要があり、そうすると、a)擁壁の体積は H2 に比例し、b)

内部応力は H に比例するため鉄筋量が増加し、c)擁壁底面の応力も H に比例するため、地盤の耐力

が不足して、杭基礎の必要性が高まる。 

 

 

 

 

 

 

 

 

3)豪雨時に盛土内部での水位が盛土天端まで上昇した場合。 

主働土圧 QA’ =(1/2)･Ka･γ’･H2 = (1/2)･0.217･1.0･52 = 2.71 (tonf/m)  

盛土の水中単位体積重量
1.0 1.7

' 1.0
1 1 0.7
s

w w w

G

e
   

  
 

 

水圧 Qw(tonf/m) =(1/2)･γw･H2 = (1/2)･1.0･52 = 12.5 (tonf/m) 

 

' 2.71 12.5
3.52

( ) 4.31
A w

A d

Q Q

Q

 
  、または、 

2 2

2

1 1
'' '2 2

1( )
2

1
1.0 ( 1) 1.0 0.217 1.7 1.0 0.71 3.53

0.217 2.7
1

A w
A w A w

A d A d
A d

s
A

A s

s A s
A

K H HQ Q K

Q KK H

G
K K G ee

G K GK
e

   


       
 

  

           
 



 

H 土圧分布 
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盛土に粘着力がある場合の土圧 

● 最も単純な状態での考察          水平 

   

               

       A  

           σh 

                      z 

        鉛直で摩擦なし 

 

この場合、土圧（全応力）σh=σh’（有効応力）＋ｕ（水圧）を、 a)有効応力で考察する場合と、b)

全応力で考察する場合がある。 

 a)有効応力で考察する場合は、有効応力に基づいて土圧を求めると同時に水圧も求める。 

 土水分離型土圧、と俗称されている。 

b) しかし、盛土が地下水面上より上にあり不飽和である場合は、間隙水圧は負であり、測定が難

しい。従って、土塊 A の強度特性を土塊Ａに作用する全応力σの関数として求め、全応力で考

察する場合がある。この場合、間隙水圧（あるいは suction）を陽には考慮しない。土水一体型

土圧、と俗称されている。 

 

 全応力に基づく土圧は、下図のモール・クーロンの破壊基準に基づいて求める。 

    全応力σ= 有効応力σ’＋間隙水圧ｕ= 有効応力σ’－ suction S (=－ｕ) (1a) 

      σ’=σ－ｕ=σ＋S                                           (1b) 

 

  ｃ’を有効応力に基づく真の粘着力とし、φ’を有効応力に基づく内部摩擦角とすると、    

   τ= c’ +σ’･tanφ’= c’ + (σ－ｕ)tanφ’= c’ + (σ+S)tanφ’               (2) 

A) c’=０で、Ｓが盛土の深さに依存しないで（σに依存しないで）一定の場合は、 

    ｃを全応力に基づく見掛けの粘着力として、 

         τ= S･tanφ’+σtanφ’=ｃ＋σtanφ’   （下図 A）               (3a) 

  B) Ｓがσに依存する場合は、φを全応力に基づく見かけの内部摩擦角として、  

  τ=ｃB＋σtanφ  （下図Ｂでは、S は深いほど大きい）                (3b) 

                         B      A 

                   τ              φ    φ’ 

                                      

                                                          ' tan '     

         ｃ 

                         ｃB  

                                                                      σ, σ’ 

       ｃ･cotφ’ 
 
 



第９章 土圧 

 16

 ■粘着力のある場合の土圧を全応力で記述する。                      

                   τ                   φ 

                                      

 

         ｃ                                   * *( ) / 2v hA   

                         ｃB  

                                      * *( ) / 2v hA                         σ 

            ｃ･cotφ’  
 
                σhA                  σv 
 
                  0                                                       等価応力σ* 
 
原点の水平移動により、 

* cot ; * cothA hA v vc c            

 

三角形の幾何学から、 
1 sin

* *
1 sinhA v

 



 


 

従って、
1 sin

* ( cot )
1 sinhA v c

  



   


   K cA v( cot )  ； 

ここで、 KA 



 
1

1
4 22sin

sin
tan ( / / )




  （主働土圧係数） <1.0 

従って、
1

* cot ( cot ) (1 )
tan tanhA hA A v A v A

c
c K c c K K     

 
                

ここで、  ( )
tan

1  K
c

A 
1 sin cos 2 sin cos

(1 )
1 sin sin 1 sin sin

c c
   
   

 
      

  c 



2

1

cos

sin




2c KA  

            注： KA 




1

1

sin

sin




1

1

2

2





sin

( sin )




cos

( sin )

2

21




 

従って、 2 2hA A v A A AK c K K z c K          (9.6)  

（c によって主動土圧は減少する） 

 
[受働土圧] 

* cot ; * cot

1 sin
* *

1 sin

hP hP v v

hP v

c c     
 


     


 


 

1 sin
* * ( cot )

1 sinhP v P vK c
   



     


； 21 1 sin

tan ( / 4 / 2)
1 sinP

A

K
K

  



   


（受働土圧係数） ≻ 1.0 

従って、 * cot ( 1)
tanhP hP P v P

c
c K K   


        2 2P v P P PK c K K z c K          

(9.6) （c によって受動土圧は増加する） 

 

しかし、(9.6) 式を使用する際には注意が必要（後ほど述べる）。 
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粘着力がある場合の総土圧 （ v z   を用いて求める） 

QA=
z

H

hA dz

 

0

 2

0 0

1
( 2 ) ( 2 ) 2

2

H H

A v A A A A A

z z

K c K dz K z c K dz H K c H K  
 

                    (9.7) 

QP=
z

H

hP dz

 

0

 2

0 0

1
( 2 ) ( 2 ) 2

2

H H

P v P P P P P

z z

K c K dz K z c K dz H K c H K  
 

                     (9.7) 

■ 有効応力で記述して、土圧を求める場合は、c, φ, σの替わりに c’, φ’, σ’を用いて式を書き直

して、別途水圧を求めて、足し合わせる。 
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土圧問題の演習 2 

● 最も単純な状態での考察          水平 

 

                        ・α 

        A  

H           σh    ・β    一様な不飽和盛土 

  X                   （地下水面は、擁壁の下の支持地盤内とする） 

        鉛直で摩擦なし   ・γ             （図１） 

・ 盛土内に一様な suction が作用しているとする。 

・ φ(=φ’)= 35 度、真の粘着力 c’= 0、サクションによる見かけの粘着力ｃ= 0.15kgf/cm2 (1.5 tonf/m2)、 

・ 単位体積重量 t = 1.6 gf/cm3 (1.6 tonf/m3)、間隙比 e= 0.8, Gs= 2.7 

・ H= 5 m の場合、擁壁は、どの大きさの土圧に抵抗できるように設計したら良いか？ 

ただし、水平方向の力の釣り合いだけを検討して、擁壁の転倒の可能性は検討しないとする。 

  

（答案１） 全応力で考察して、擁壁単位幅当たりの主働土圧 QA(ton/m)の大きさを求めると、 

  KA 



 
1

1
4 22sin

sin
tan ( / / )




  =0.271 を用いて、 

  2A A Ap z K c K        (pA= 0 となるのは、 z= 3.6 m) 

  21
2

2A A AQ H K cH K    =5.42－7.8=－2.38 (tonf/m)。 

今、主働状態を想定している。しかし、擁壁は後方に引っ張られる？ → 何が、おかしいのか？ 

 

       σhの鉛直分布  0               τ 

                             ( h  :負)      β(σh= 0） 

                   ・α        負                           

               z             zc= 3.6 m               

H          ・β  

        σh                         0          σ 

          ・γ         正    

（図２）                       （図３） γ(σh> 0) 
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（答案２）盛土が全高さに亘って主働破壊状態である状態では、図１で擁壁は X のように主働方向に

変位している。それにも拘わらず、図-3 の応力状態では擁壁上部の背面は盛土によって受働側に

水平に引張っられている。これは矛盾である。また、そもそも擁壁と盛土の間で盛土内部と同様

なサクションは発揮されない。従って、図 3 の状態は非現実的である。 

実際には、土圧 Q= 0.0 の状態となって盛土は自立した状態で釣り合うと考えることが出来る。

その時は、盛土は全ての高さに亘って主働破壊状態に至っていないと考える（図 5, 6）。 

       総土圧 Q 

 

 

           この状態になって釣り合うと考える。 答え： 0AQ   

                （図 4） 

 

擁壁の前方への変位 

 

      σhの鉛直分布   0               τ 

                             ( h  :負)      β(σh= 0） 

                  ・α             負（引張り応力）                           

               z                            

H         ・β  

        σh                          0          σ 

          ・γ         正（圧縮応力）    

（図 5）                       （図 6） γ(σh> 0) 

 

（答案３）「盛土内部でのサクションによる引張り強度は長期的には期待できない（特に豪雨時に盛土

が濡れた時）。従って、この引張り強度を期待して土圧計算をするのは危険である。」と考える。

即ち、引張り力が作用しようとする深度 z= 0 ～ zc の間では盛土内にクラックが生じるか擁壁と

盛土の間が分離して土圧σh は zero となるが、その下方では主働土圧状態になっていると考える。 

ここで、σhA =γ･zc･KA － 2ｃ√KA=0 から,   zc =2ｃ／{γ･√KA}= 3.6 m  

従って、z= zc ～H の間の圧縮力の主働土圧を積分すると、QA*= 0.4 tonf/m が得られる。 

 

      引っ張り強度がないとした時の破壊包絡線 

      σhの鉛直分布   0               τ 

                             ( 0)h         β(σh= 0） 

                  ・α                                        

               z             zc= 3.6 m               

H           ・β  

       σh                         0          σ 

          ・γ       正    

（図 7）                       （図 8） γ(σh> 0） 
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（答案４）引張り力が作用しようとする深度 z= 0 ～ zc の間では盛土内にクラックが生じるか擁壁と

盛土の間が分離して土圧σh は zero となるが、降雨時には、ここに水が溜まり、水圧が発生す

るとする（工学的配慮）。すると、Qw= (1/2)γw･(zc= 3.6 m)2= 6.48 tonf/m、 QA*= 0.4 tonf/m、 両

者併せて、6.9 tonf/m。 

 

      σhの鉛直分布   0               τ 

                             ( 0)h         β(σh= 0） 

                  ・α                                        

        z       水圧        zc= 3.6 m               

H          ・β  

       σh                          0          σ 

          ・γ       正の土圧    

（図 9）                       （図 10）  γ(σh> 0） 

 

 

（答案５）豪雨時には盛土内全体で suction はゼロになるとする。盛土の有効応力で考えた真の粘着力

は zero であることを考えて土圧を計算する。工学的に妥当な解 

 

 a) 擁壁の背面での排水工事が十分であり、水圧を考えないで良い場合。盛土は完全には飽和してい

ないであろうが、安全側として飽和単位重量
2.7 0.8

1.944
1 1 0.8

s
t w

G e

e
  
  

 
 (tonf/m3)を用いて

土圧を計算する。     ＱA= (1/2)γt･H2･KA= 6.59 tonf/m  

 

      σhの鉛直分布   0               τ 

                             ( h  > 0）β(σh> 0） 

                  ・α                                        

        z                                

H          ・β  

       σh                          0          σ 

          ・γ       正の土圧    

（図 11）                       （図 12） γ(σh> 0) 
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c) 擁壁背面の排水工が不十分であり、水中単位重量
1 2.7 1

' 0.944
1 1 0.8

s
w

G

e
  

  
 

 (tonf/m3)を用

いて計算して土圧を計算して、また水圧を考慮する必要がある場合。 

    

ＱA= (1/2)γ’･H2･KA= 3.19 tonf/m;  Qw= (1/2)･H2= 12.5 tonf/m 

併せて、15.7 tonf/m。 

 

      σhの鉛直分布   0               τ 

                             ( h  > 0）β(σh> 0） 

                  ・α                                        

        z                                

H           ・β  

       σh                         0          σ 

          ・γ      正    

（図 13）         土圧    水圧      （図 14） γ(σh> 0） 

 

 

[土圧問題の演習 3] 

    下図に示す擁壁の盛土内には晴天時には一様なサクション負の間隙水圧）が作用していて、その状

態での盛土のせん断強度は tanf c     である（c と φの値は図中に示す）。この擁壁が豪雨時で

も安定であるためには、どのような水平荷重(tonf/m)に対して設計したら良いのかを示せ。ただし、 

a)擁壁と盛土の排水工事は不十分であり、豪雨時には盛土内に雨水が浸入して盛土は飽和して地下

水位は盛土の天端まで達し、擁壁背面には水圧が作用する。 

b)粘着力係数 c はサクションによるものであり、盛土内に雨水が浸入するとゼロになる。 

  

水平

晴天時は不飽和である一様な盛土：
φ(=φ’)= 30度、
ｃ= 0.05 kgf/cm2 (0.5 tonf/m2)、
間隙比 e= 0.7, 粒子比重Gs= 2.7

Ｈ = 6 m

鉛直で摩擦なし擁壁

水平

晴天時は不飽和である一様な盛土：
φ(=φ’)= 30度、
ｃ= 0.05 kgf/cm2 (0.5 tonf/m2)、
間隙比 e= 0.7, 粒子比重Gs= 2.7

Ｈ = 6 m

鉛直で摩擦なし擁壁
 

 

【答】水中単位重量
1 2.7 1

' 1.0
1 1 0.7

s
w

G

e
  

  
 

 (tonf/m3)と tanf     (c= 0,  = 30 度)を用いて

土圧を計算し、水圧との合計を求める。
1 sin 0.5 1

1 sin 1.5 3AK




  


 

  ＱA= (1/2)γ’･H2･KA= (1/2)(1.0)(36)(1/3)=6.0 tonf/m 

   Qw= (1/2)･H2= 18.0 tonf/m 

併せて、24.0 tonf/m。 
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９．２ 鉛直自立高さ 

二つの考え方。 

１） 剛な壁面が全く存在しない場合。 

２） 回転抵抗があり転倒しない剛な壁面が存在する場合（教科書で想定してあるケース）。 

 

１）剛な壁面が全く存在しない場合。 

                                          τ       

                          破壊包絡線 

     σh= 0.0                                                  要素Ｂ 

                 要素    

    （Hc）１    Ｂ   

 

         Ａ            0                   σ 

                                       

                                 要素Ａ 

 

最下端の要素Ａが、破壊状態（主働応力状態）にあるとする。 

すると、それより上方にある土の要素は、破壊状態ではない。 

要素 A における応力状態： 

 σhA =γ･zc･KA － 2ｃ√KA=0 から,  自立高さ 1

2
( )c

t A

c
H

K
 

仮に、全高さで強度が一定として、φ=0 とすると、 1

2
( )c

t

c
H


 （一軸圧縮試験の状態） 

 

例）自然の状態で見られる自立している鉛直崖。 

全応力で表した粘着力ｃは、実際の粒子間の粘着力あるいは suction、あるいは両方に起因している。 
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２）回転抵抗があり転倒しない剛な壁面が存在する場合（教科書で想定してあるケース）。 

    水平応力が引張りになることを許容し、全壁高において盛土が破壊主働応力状態あり、 

  合計主働土圧がゼロになっているとする。 

 

●            σhの鉛直分布 

                  ・α             負 

               z              zc 

  (Hc)2         ・β  

       σh 

          ・γ    正    

 

    要素α、β、γ全てが破壊状態にあるので、以下の Mohr 円が得られる。 

 

                    τ              φ 

              α（引張り強度がある場合） 

 

        ｃ 

 

                         0                                             σ 

       ｃ･cotφ’                 

                             γ  

                  β  

              

 

QA          

 ( ) ( )

( )

z

H

A A c A A

c

K c K dz H K c H K
0

2
2

2

2
1

2
2  = 0.0 から、  

     自立高さ ( ) ( )H
c

K
Hc

A

c2 1

4
2 


        （9.9）式 

 

しかし、実際現場で擁壁と盛土（自然地山）の間に引っ張り力が作用すると仮定するのは危険。 

 通常は、（Hc）１ を用いるのが安全側（特に、壁面のない状態では）。 
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９．１．４ Coulomb 土圧 

● 最も単純な状態での考察        水平 

  主働崩壊の場合、 

             

           （静止域：剛体）    

             主働すべり面（直線と仮定する）* 

        主働域（剛体挙動をすると仮定する）* 

        鉛直で摩擦なし 

                                      (*：これが Coulomb 土圧理論の特徴の一つ) 

剛な壁体      

■この条件の下で求めた主働土圧(Coulomb の主働土圧)は、Rankine 主働土圧と同一になる。しかし、

壁面に摩擦があったり、盛土上面が水平でなかったりすると、Rankine 土圧理論と Coulomb 土圧理

論では異なる解が得られる。即ち、Rankine 土圧→下解値；  Coulomb 土圧→上解値となる。下界値

である Rankine 土圧の方が上界値である Coulomb 土圧よりも、主動土圧では大きくなり、受働土圧

では小さくなる。この一般的場合（後述）は、Coulomb 土圧ではすべり面を直線と仮定することに

よって陽な解が得られる（教科書 234 頁 9.11 式、この式の誘導は大学院で教える）。しかし、Rankine

土圧理論では複雑な数値計算が必要となり、陽な解が得られず、実用的ではなくなる。 

 

■粘着力のない状態での Coulomb 土圧 

      主働崩壊状態              受働崩壊状態 

  (主働土圧 QA；active earth pressure)   （受働土圧 QP; passive earth pressure） 

 

     WA                                            WP 

 

 

QA                     H         QP                  

         φ n             H/3                     φ 

                  RA                              α  α    n           RP 

        α     α－φ                     α＋φ  

       QA 

 

             WA                         WP        RP 

     RA   α－φ                 α＋φ   

 

                                                QP 

＊ 二次元状態で考える。 

  21
/ tan

2AW H   ：主働域の土塊の重量。    (1a) 
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  21
/ tan

2PW H   ：受働域の土塊の重量。  (1b)  

角度αは不明である。以下、この値を求める(この方法に、Coulomb の天才がある)。 

鉛直方向の力の釣り合い： cos( )W R          (2) （＋は受働、－は主働状態） 

 水平方向の力の釣り合い： sin( )Q R          (3) （＋は受働、－は主働状態） 

注）W、R、Q は、何れも同じ高さ H/3 に集まっているので、鉛直方向・水平方向の力の釣り合いが

満足されると、モーメントの釣り合いも同時に満足される。 

 

式(1), (2), (3)からＲを消去すると、 

           



tan

)tan(

2

1
)tan( 2 

 HWQ   (4)  

ここで、 

a) 主働状態に対する Q の極大値が、主働土圧（総土圧） AQ であり、 

b) 受働状態に対する Q の極小値が、受働土圧（総土圧） PQ である、 

として、極値の条件（


Q
 0）の解を求める。

    
2

tan( )
1 tan
2

Q
K

H

 



 


  (4a) 

φ= 40 度の時、主働、受働状態のそれぞれに対して、土圧係数 K とα(度)の関係を下図に示す。主働

土圧状態での係数 K が、極大値 KA=
Q

H
A

05 2.  
と受働土圧状態での係数 K の極小値 KP=

Q

H
P

05 2.  
の値

を発揮する時の角度αを示す。 

  

  

0 20 40 60 80
0

1

2

3

4

5

6

7

8

主働土圧状態

受働土圧状態

α= 90度 - φ=50度 

φ= 40度 

主働状態での
K～α関係

 

 

土
圧

係
数

, 
 K

 (度)

受働状態での
K～α関係

K= K
P

α= 45度-φ/2= 25度 

α= 45度+φ/2= 65度 

K= K
A

2α= 0度
 1

α= φ 
 

3

α= 90度 

 

4

実際の土圧係数K
に可能な値の範囲
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[4 式を解く] 




tan

)tan( 
E として、 0


E

から、
tan( )

tan
E

 



 （主働土圧）の時は、以下の式が成り立つ。

2 2 2

1 tan( )
0

cos ( ) tan tan cos

 
    


 

  


sin cos sin( ) cos( ) 0            

sin 2 sin 2( ) 0     

ここで、 sin( ) sin( ) 2cos sinx y x y x y     

即ち、sin( ) sin( ) 2cos sin
2 2

A B A B
A B

 
   を用いると、

cos(2 ) sin 0     

この解は、sin 0  であるから、2 90o   、 45 / 2o   

従って、極大値として、以下の値が求まる。

2 2

2 2

1 tan(45 / 2 ) 1 tan(45 / 2)

2 tan(45 / 2) 2 tan(45 / 2)

1 sin(45 / 2) cos(45 / 2) 1 1 sin

2 sin(45 / 2) cos(45 / 2) 2 1 sin

o o

A o o

o o

o o

Q H H

H H

   
 
   
  

  
     

 

   
     

   

」

ここで、  1
sin cos sin( ) sin( )

2
x y x y x y     を用いた。

まとめて、 

   21 1 sin

2 1 sinAQ H




  


  (5) 

 

又は 土圧係数 KA=
25.0 H

QA


で表現すると、 21 sin

tan ( / 4 / 2)
1 sinAK

  



  


  



同様に受働土圧の解も求まる。



まとめて、   21 1 sin

2 1 sin
A

P

Q
H

Q



  



  (5)  

 

土圧係数 K=
Q

H05 2.  
で表現すると、 21 sin

tan ( / 4 / 2)
1 sin

A

P

K

K
  


 



    
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[土圧問題の演習 4] 

φ= 40 度の時、主働、受働状態のそれぞれに対して、土圧係数 K=
Q

H05 2.  
とα(度)の関係を図に示

し、主働土圧状態での係数の極大値 KA=
Q

H
A

05 2.  
と受働土圧状態での係数の極小値

KP=
Q

H
P

05 2.  
の値とその時の角度αを求めよ。 

[答]  

  

0 20 40 60 80
0

1

2

3

4

5

6

7

8

主働土圧状態

受働土圧状態

α= 90度 - φ=50度 

φ= 40度 

主働状態での
K～α関係

 

 

土
圧

係
数

, 
 K

 (度)

受働状態での
K～α関係

K= K
P

α= 45度-φ/2= 25度 

α= 45度+φ/2= 65度 

K= K
A

2α= 0度
 1

α= φ 
 

3

α= 90度 

 

4

実際の土圧係数K
に可能な値の範囲

 

（①～④の状態は次頁に図示してある） 

注） 

主働崩壊状態とは、静止状態から土圧を減少させていった時、最も早く破壊状態になる破壊面（主働

崩壊面）で破壊が生じている状態である。他の角度の面では、土圧がもっと小さくならないと破壊

状態には至らない。従って、主働土圧とは、盛土が崩壊しない状態での、あり得る最小の土圧であ

る（極大値が最小値：鞍部状態の解）。 

受働崩壊状態とは、静止状態から土圧を増加させていった時、最も早く破壊状態になる破壊面（受働

崩壊面）で破壊が生じている状態である。他の角度の面では、土圧がもっと大きくならないと破壊

状態には至らない。従って、受働土圧とは、盛土が崩壊しない状態での、あり得る最大の土圧であ

る（極小値が最大値：鞍部状態の解）。
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① 

             

             

PQ                                           無限大の大きさのすべり領域 

         

         

        0o   

              φ    PR    

 

② 

             

             

PQ             PR        受動域の重量を支える反力がゼロになり、   

           φ          反力 R の方向が水平になる 

         90o    

  

  

③ 

             

             

0AQ                

           

        φ      

         AR W （主動域の重量は、全てすべり面での反力によって支えられている）   

 

④ 

             

             

0AQ                

          

       90o   

      0AR  （主動域の重量が無い） 
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■壁の摩擦の影響 

Coulomb 土圧だと、解きやすい。 

                      水平 

  [主働崩壊の場合] 

             

           （静止域：剛体）    

             主働すべり面（直線と仮定） 

         

         鉛直で摩擦あり;摩擦角δ (= (2/3)～(3/4)φ) 

 

剛な壁体     主働域（剛体挙動をすると仮定する、実際には剛体にはならない）。 

                 すべり面は、直線であると仮定する（実際は、若干曲線になる）。 

          この二つの単純化によって、解が得られるようになる。 

・Rankine 土圧理論だと、すべり面が曲線になり、差分式を解かなくてはならなくなり、非常に難しく

なる。 

 

■粘着力のない状態での Coulomb 土圧 

     (主働土圧 QA；active earth pressure)   （受働土圧 Qp; passive earth pressure） 

 

     WA                                            WP 

                  QP 

 

    δ               Ｈ                           

 QA         φ n             H/3                     φ 

                  RA                              α      α n           RP 

        α     α－φ                     α＋φ  

       QA 

         δ 

             WA                         WP        RP 

     RA   α－φ                α＋φ   

                           δ 

                            QP 

＊ 二次元状態で考える。 

  21
/ tan

2AW H   ：主働域の土塊の重量。    (1a) 

  21
/ tan

2PW H   ：受働域の土塊の重量。  (1b) 
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主働土圧に対して、 

 鉛直方向の力の釣り合い： sin cos( )A A AW Q R            (2) 

水平方向の力の釣り合い： cos sin( )A AQ R               (3a) 

                    or   
cos

sin( )A AR Q


 
 


         (3b) 

RAを消去して、   
cos

sin
tan( )A AW Q


 

 
    

     (4) 

           Q
W

HA
A




  


  sin
cos

tan( )

tan( )

{sin tan( ) cos }tan 
 

  
    

1

2
2   (5) 

x=cotα とおいて（５）式を書き換え、それをｘで偏分して、


Q

x
A  0  の条件を満たすｘの値を求め、

それを（５）式に代入すると、極大値として壁に摩擦がある場合の主働土圧ＱAが求まる。 

  Q H KA A  
1

2
2 ( )  ( ) (

cos

sin( ) sin cos
)KA 


   


  

2   (6)

δ→0 にすると、 

        KA( )
sin

sin
tan ( / / ) 


  




 0
1

1
4 22  

●δが有るときの方が、土圧が小さくなる。 

● しかし、φ= 40 度の時、 KA(δ=0)= 0.217,   

           δ= (2/3)φ= 27 度として、(KA)δ=0.200;  92 % of KA(δ=0) 

 であり、差は非常に小さい。 

● また、(KA)δの水平成分は、 

        ( ) cos (
cos

sin( ) sin cos
) cosKA   

   
 

  
2    (7) 

    となり、差は拡大する（82 % of KA(δ=0)となる）。 

● 同様に、擁壁の底面積が大きいほど、δの増加により点Ｏの周りの転倒モーメント Md は急激に

小さくなる。従って、擁壁背面に摩擦が有った方が、擁壁は転倒に対して非常に安定する。 

 

          (1/2)γ･H2･(KA)δ    → Md= (1/2)γ･H2･(KA)δ･ｘ    

        δ 

           (1/2)γ･H2･KA(δ=0)  → Md= (1/2)γ･H2･KA(δ=0)･(H/3) 

          H/3（壁面に摩擦がないときの腕の長さ）   

  ｏ      

                腕の長さ r (擁壁底面が広いほど、小さくなる) 
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■ 一般的状態 

Coulomb 土圧だと解ける。以下、主働土圧解だけ求める。 

               

         β 

                       すべり面（直線と仮定する。この仮定に 

             Ｗ           によって、解が求まる。実際は、曲線） 

               θ 

 Ｈ                       φ   

     n    δ        ω    F  n 

               

      P        α          注）θ=ω – 90o  

       擁壁背面の長さ；H/cosθ 

                                              90o -(θ+δ) 

                        P 

 

                                       90o -(α-φ-θ-δ) 

                                    W 

                         F 

                                   α-φ   

                     

        PA=[P]max                                                                (1) 

         P
W
o


 
   

sin( )

sin{ ( )}

 
   90

  (2) 

         
2

2
2

1 cos ( ) {tan( ) cot( )}

2 cos
W H

     


    
     (3) 

● 解は、次のようにして得られる。 

１） （３）式を（２）式に代入する（式４）。 

２） x=cotα とおいて（４）式を書き換える。 

３） （４）式をｘで偏分して、


P

x
 0  の条件を満たすｘの値を求める。 

４） それを（４）式に代入すると、極大値として主働土圧 PAが求まる。 

★ この解を求めるのは、結構大変ですよ。 

2

sin( )

sin( ) sin( )
sin { sin( ) }

sin( )

AK
 

     
 

 
  
   

     

             (5：教科書 234 頁 9.11 式) 
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９．１．６ 壁の変位パターンと土圧分布 

主に地盤掘削問題に関連した土圧問題の歴史 

 Peck の論文 1)を参考にして、最近の知見を追加して纏めた。 

 
１）１８世紀まで：経験主義の時代 

   経験主義：専ら自分の（あるいは、限定された集団の）経験だけに基づいて擁壁を設計する。 

        土圧を数値として、理論的に求めない。 

   工学：経験を理論で体系化し、あるいは理論を経験で裏付けて、一般の異なる条件の下での 

      擁壁を同一の基準で設計する。 

 

２）１８世紀から１９世紀：土圧理論の誕生と数学的深化 

    Coulomb 理論と Rankine 理論を源にして、非常に数理的に発展。 

 

３） １９世紀から２０世紀初頭：技術者の土圧理論への不信感の誕生 

（理論と実際の見かけ上の相違Ⅰ） 

   熟練した実務家である Baker は 1881 年の論文で、Coulomb 土圧理論によれば倒壊するはずの多数

の大型擁壁が実際には倒壊していないことを示した。   

a) 今日の目から見た原因： 安息角を用いて主働土圧を計算していた。そうすると、主働土圧

を過大評価する。 
b)  これは、過去の問題か？ 

 今日でも、通常の擁壁の主働土圧の設計計算において、例えば「砂の内部摩擦角φは 30 度」のよ

うに一律でピ－ク強度よりも小さい強度を用いている。 

  

 その第一の理由は、盛土の締固め度を別途規定しておけば上記のような低い強度を用いた設計は安

全側であり、またそれでも十分経済的に見合う擁壁構造物が設計できるし、個々の擁壁の裏込め盛土

のせん断強度を原位置試験や室内試験で実測する手間を掛けるほどのこともない、と言う実務的な暗

黙の判断である（多くの技術者は、この点を明確には意識していない）。 

   

 もう一つの理由は、理論的でありかつこれも暗黙的なものである。即ち、図１に示す単純化した状

態に対して説明すると、最小の土圧(PA)min は内部摩擦角φpeak がすべり面（実際はすべり層）に沿っ

て同時に発揮された[Ｐの状態]で実現する。擁壁の抵抗力が(PA)min よりも大きければ、Ｐの状態には

至らないが、何らかの理由でＰの状態を越えると、すべり層が進展する。すべり層は直線的であり全

体的に同時に進展しやすいため、小さな擁壁変位ですべり層が完成する（これと対照的なのが、基礎

荷重による地盤の極めて進行的な破壊である）。すると、すべり層内の強度は残留摩擦角φres に容易

に低下して、主働土圧は(PA)res に増加する（Ｒの状態）したがって、擁壁を(PA)res に対して設計する

のが合理的な程度に安全側であると言うことになる。実際、通常の設計で用いられているφの値はφ
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resと見なせる。 
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                主働領域    
                       水平 
             滑らかで鉛直 
                          盛土（c= 0） 
      壁高 H     水平変位δ 
                          すべり面（すべり層）  
  a)                      総土圧 P(主働土圧:PA) 

 
                     
                       P   
 (R) すべり層に沿って                            静止土圧 P0 
    φresが発揮されたときの主働土圧(PA)res  

                                                 
                                                (P)すべり層に沿って 
   b)                      φpeakが同時に発揮 
        擁壁水平変位  δ                0    された時の主働土圧(PA)min 

      
すべり層に沿うせん断変形量（δに換算） 0 
                                             非常に小さい値：～(1-3)H/1,000 
   擁壁水平変位 δ            0  

                        arcsin{(1 – K0)/(1 + K0)}  
            実際の土の挙動                                 
        R(φres) 
                                              P(φpeak) 
          剛完全塑性体                                      
   c)              φmob=arcsin{(σ1-σ3)/(σ1+σ3)}      

      
 
図１ 常時での主働土圧 P、土のせん断強度、擁壁の水平変位の関係 

 

 

c) しかし、土木構造物を非常に大きな地震荷重（いわゆるレベルⅡ）に対して設計するようになった今

日の我が国の状況では、これらの前提を再考する必要がある。 

  すなわち、このような相当高めの設計地震荷重を採用するのならば、従来の設計法の中で貯金して

いた安全代（しろ）を設計計算に取り入れる必要がある。まず、盛土の材料が良く（即ち粒度分布と

粒径がある程度大きく）と締固め度が良ければ、従来より大きくて実際的なφの設計値を採用して、

強い盛土と弱い盛土は差別する必要がある（従来の設計法は、良い盛土材料を用いて良く締固めた盛

土に対して悪平等である）。 
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 同時に、動土圧理論も再考する必要がある 2,3)。すなわち、関東大地震以前に提案された物部・岡部

理論では、土は等方剛完全塑性体と仮定されている。そのため、水平震度 khの増加に応じて安全率が

最小になる臨界直線すべり層はより水平で深くなり、どのすべり層でも同じ内部摩擦角φが発揮され

る。しかし、実際はある震度(kh)1 で盛土内にすべり層 No. 1 が生じると、その内部のφmob は残留値

φres に低下する（図１ｃ）。すると、より大きな震度(kh)2 に対して盛土内に新たなより深いすべり層

が生じるとは限らない。それは、すべり層 No.1 以外の盛土部分では依然としてピ－ク値φpeakが発揮

できるからである。khが(kh)1よりもかなり大きくなると、より深いすべり層 No. 2 が生じることにな

るが、このことは最近の模型振動台実験で確認された 4)。このような「地震荷重が増加する過程では、

すべり層が進行的に発生する」と言う考えに従うと、物部・岡部理論と同様な極限釣り合い法により、

φpeakとφresを用いた新しい動土圧理論が組み立てられる 2,3)。物部・岡部理論では、例えばφ=30 度

を用いると「kh= tan30 度= 0.577 ですべり面は盛土底面と一致して動土圧が無限大になる」と言う

不自然な結果となるが、新しい動土圧理論では、そうはならない。これは一歩前進ではあるが、φpeak

が発揮されるまでの盛土の変形過程や、φmob～すべり層のせん断変形関係が粒子径で異なること等が

考慮できていない。 

 

 

４）２０世紀初頭：理論と実際の見かけ上の相違Ⅱ 

 Coulomb 土圧理論ではすべり面以外は剛体であるので、図２ような擁壁は水平移動する。Rankine

土圧理論でも、盛土底面の摩擦がなく盛土内のひずみが一様ならば擁壁は水平移動する。何れの場合

も土が完全塑性体（図１ｃ）なので、現実的な土圧～壁面変位関係は得られない。なお、主働領域内

だけで一様なひずみが生じれば壁面は下端を中心に回転するが、その条件を満たす解は古典土圧理論

では得られない。何れにせよ、主働土圧合力 Paの作用点は壁下端から(擁壁高さ H)/3 にあり、壁の変

位モードの関数ではない。 

 

 Coulomb 主働領域     滑らかで鉛直な面        
   擁壁                    水平       

                         
                           盛土                

                             
               P          H 
    H/3                    
                         
     Coulomb 土圧論におけるすべり面    Rankine 土圧理論における 
                        すべり線網 
図２ 古典土圧理論での盛土の破壊状態 
 

 New York 市で地下鉄工事などで多くの掘削工事に携わってきた技術者の Meem は 1908 の論文で、

切り梁に作用する土圧の実測によると土圧の最大値は掘削底面から掘削深さの 1/3 ではなく上から 

1/3 である、と報告した。この主張は古典土圧理論と異なるため、当時数多くの鋭い批判を浴びた。
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今日の目から見ると、土圧分布は壁面変位モードにより異なるため、Meem の主張が合理的である。 

 
５） ２０世紀中盤：掘削壁面土圧と周辺地盤の変形（理論と実際の見かけ上の相違Ⅲ） 

 1970 年～1990 年の間、大都市での地下鉄やビル建設での掘削工事において近接構造物の変位を抑

制することが、支保工の設計に関連した土圧の大きさと分布形状の問題よりも、より重要な工学的課

題になった 5,6)。今日では、この課題はより重要である。近接地盤の変形を抑制するには掘削壁面の水

平変位を抑制する必要があり、このためには切り梁の剛性の増加・鉛直間隔の減少、切り梁挿入の間

の掘削深さの制限、鉛直壁の剛性の増加等が有効である。この他、切り梁にプレストレスを導入する

のも有効である。 

 すなわち、図３a においてこれから掘削する土層の水平土圧 phと壁面位置での水平変位δが、図３

ｂでの０の状態であるとする。切り梁にプレストレスを入れないで掘削を行うと、掘削層の受働土圧

と重量の消失により切り梁が圧縮し矢板が変形し、大きな水平変位δ１が生じる。一方、切り梁にプ

レストレスを入れると２の状態になり、この状態から掘削をしても３の状態になり、水平変位はδp

のように著しく減少する 7)。なお土が弾性体と仮定すると、プレストレスの効果が小さく評価される。 

                     掘削面の鉛直構造物（矢板等） 

                                
 
                 ジャッキ 
                       反力 F    （地山地盤） 
     切り梁 

                               
   a)      0 
                 壁面水平変位δ     水平土圧 ph 
              掘削 

                 1, 3 
             （地山地盤） 
                               水平土圧 ph 

                                       2            
    プレストレスを加えた時の挙動 
                                                   プレストレスによる増加      
   プレストレスがない時の挙動        3                    

                                
    b)                         0 
      1                      
 
掘削面       δ1        δ0  δp    0 
水平変位δ    

 
図３ 掘削工事における切り梁プレストレス工法 
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 土圧分布、掘削底部地盤の破壊、掘削地盤周辺の地盤変形の予測は 1960 年代まで経験的でありお

互いに独立であった。1970 年代に登場した FEM 解析法で、はじめて統一的に取り扱えるようになっ

てきた。現場での経験で検証された FEM 数値解析法による設計が将来重要になると展望できる。 

 都市部の多くの近接問題等では小さな地盤変形しか許容されず、またその予測精度を上げることが

重要である。この場合、土の 0.5 % 程度以下の小ひずみでの非線形変形特性が重要になる。地下鉄等

近接掘削工事に関連した London clay 地盤の非線形解析が、その代表である。我が国でも、軟弱地

盤から堆積軟岩地盤の掘削問題で同様な経験があり、また弾性変形特性・小ひずみでの変形特性等に

関する研究が進んできている。しかし、掘削等の圧力減少問題の他に基礎載荷・盛土建設等の圧力増

加問題があり、また変形特性の圧力依存非線形性も重要である。小ひずみレベルでのひずみ・圧力依

存非線形性のより合理的モデルが、必要となっている 8)。 

 

 
６） ２０世紀後半：抗土圧構造形式の発展 

 地盤掘削での自由作業空間の確保と掘削幅の増大に対処するため、木材支保工から鋼鉄製支保工へ

の転換、アンカー工法、支保工が不要で最終構造物の一部にもなる剛な地下連続壁、さらには地山補

強土工法の採用と進展してきている。 

 掘削地盤が軟弱な場合にアンカー工法を用いると、アンカー力の確保のためにアンカ－が長くなる。

また、鉛直から 45 度程度の角度に設置したアンカーにプレストレスを導入すると、アンカー頭部を

支持している H 鋼等鉛直壁面工にも軸力が導入されて沈下し、プレストレスが減少する。このような

状況では、プレストレスを入れず補強筋が短い地山補強工法が有利となる場合がある。しかし、引き

抜け抵抗力を確保するために高剛性芯材の周りに太径のセメント改良円筒を形成するなどの工夫が必

要となる。しかしプレストレスを導入しないので、掘削時の地盤変形の抑制に対して決定的には有効

ではない。あるいは、深層混合工法による改良地盤を土留め壁とし、曲げ抵抗を鉄筋挿入なので増加

する工法もありえよう。さらに、地盤のセメント混合を水平方向に連続施工できれば効率は飛躍的に

上昇する。 

                                                   壁面工での補強材引張り力 
             主働土圧                 補強材    

 
                   H 
 大きな転倒 
 モーメント               
                    支点 
                      小さなせん断荷重と 
    大きなせん断荷重          転倒モーメント 
a) 従来形式の擁壁構造物                 b) 剛な一体壁面工を持つ補強土擁壁 

 
図４ 従来形式の擁壁と剛な一体壁面工を持つ補強土擁壁の力学的原理の相違 
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 （補強土）9,10) 補強土の歴史において、テ－ルアルメ壁工法と nailing（地山補強土工法）の導入が

最大のインパクトであった。我が国ではかっては、補強土工法はテ－ルアルメ壁工法の代名詞であっ

た。現在は、ジオテキスタイル補強土擁壁も多くなってきて、テ－ルアルメ壁工法は選択肢の一つに

なってきた。 

 従来形式の擁壁構造物は下端支持の片持ち梁であり、下端に作用するせん断荷重は主働土圧 Paに等

して（壁高 H）2に比例し、転倒モーメントは H3に比例し、壁体内部応力もそれに応じて大きくなる

（図４ａ）。このため、10m を越えるような擁壁は経済的ではなくなる（特に、設計地震時土圧が大

きい我が国では）。このことから、盛土の自立性が高い補強土擁壁の合理性は高い。 

 補強土壁工法の力学原理の初期における説明は、「補強土壁工法の壁面工には、従来形式の擁壁作用

する主働土圧が作用せず、引張り補強材がその土圧は抵抗している。従って、壁面工は土のこぼれだ

しを防ぐ役割しかない。従って、擁壁の安定解析に擁壁は登場しない。このことから、土圧軽減工法

とも呼べる。一方、壁面工には基礎地盤と盛土の変形に追従できるように柔軟性が必要である」であ

る。この説明は、補強土擁壁の革命的側面と際立たせるために有効であるが、理論的に見て一般性が

ない。このことが、補強土工法のその後の技術的発展に尾を引いた。まず上記の説明では、主働領域

（図１a）に対する議論がない。主働領域の安定性と剛性を確保するためには、補強材が連結して主働

土圧程度の大きな土圧が作用する剛な壁面工が必要である。また、壁面工が一体で剛な場合は補強土

の安定が更に増す。盛土を建設してから剛な一体壁面工を建設すれば、建設中の基礎地盤と盛土の変

形と壁面工の間の相互作用の問題が避けられる。図４ｂに示すように、剛な一体壁面工は小さい間隔

の多数の支点で支持された連続梁であり、その下端には大きなせん断荷重と転倒モーメントは作用し

ない。このような自立性が、従来形式の擁壁に対して補強土擁壁の耐震性が高い理由の一つである。 

 「金属製補強材は非延伸的であるが石油高分子化合物のジオテキスタイルは延伸的であり、後者で

補強された擁壁構造物は変形性が大きい」。この説明も、耳に入り易い。実際は、材料のヤング率が相

対的に低くても、補強材が面状で鉛直方向には小さい間隔で配置されていて盛土との接触面積が大き

ければ、補強された盛土の変形性を効率的に抑制できる。一方素材としての剛性が大きくても、空間

的に粗に配置されていて盛土との接触面積が小さければ、補強材よりも遙かに弱く柔らかい盛土の変

形と破壊を抑制するのに効率的ではなくなる。さらに、実際に問題となるのは建設中の盛土変形では

なく、盛土完成後の載荷による変形やクリープ変形である。実際に補強盛土のクリ－プ変形が生じた

場合の主因は、殆どの場合補強材のクリープ変形ではない。むしろ、盛土の締固めが十分でなく補強

材の配置が十分でない場合や壁面工が不十分な場合、土自身のクリ－プ変形を原因として補強土のク

リ－プ変形が生じる。一方、永久構造物として建設されて盛土の締固めが十分であり耐震設計されて

いれば、常時での補強材の破断に対する安全率は非常に高く、ジオテキスタイルでもクリ－プ変形性

は非常に低い。また補強土盛土に鉛直荷重が作用した場合、補強材の引張り力が増加するが、そのた

めに盛土が水平方向に圧縮クリ－プ変形することがある。これは、通常問題にする盛土のクリ－プ変

形とは逆方向の変形である。これらの補強土盛土のクリ－プ変形に関する研究と設計法は、全く不十

分である。 

 補強土構造物は単に抗土圧構造物ではなく、それ自体が土構造物である。典型的なのは、補強土橋

台である。通常の橋台では、杭の打設後ＲＣ橋台を建設し、その後に盛土をする。このため、盛土荷

重による土圧や基礎地盤の変形が生じ、それに抵抗するために更に杭が必要となる。桁荷重を直接支
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持する橋台を、補強土盛土で建設できれば杭基礎を省略できて非常に経済的なる場合が多い。しかし、

供用開始後の交通荷重に対する短期・長期に亘る盛土の変形が極小である必要がある。プレロ－ディ

ド・プレストレスト工法 11,12)は、この問題を解決できる。この工法は、実用化されている。同様に、

セメント改良土盛土で橋台を建設することも利点が多い。 

 では、補強土構造物が RC 擁壁・橋台よりも経済性に優れていると言う点だけではなく、耐震性に

も優れている 2)と言う理由で、今後より広く普及するであろうか。最近の研究では、十分高い鉛直プ

レストレスが維持できればレベルⅡの地震荷重に対しても補強土構造物は十分機能を維持できる可能

性が高い。プレストレスで盛土に拘束圧を与えることで、土は粒状体であり元々クラックだらけであ

るから若干変形しても損傷したことにならないこと、本質的に減衰性が大きく靭性が高いこと、と言

う利点が最大限に活用できる。 
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