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１．はじめに 

剛壁面補強土壁は兵庫県南部地震における実績から，Ｌ１地震動で設計されたものでも十分な変形性能を有する

と思われるが，今後，Ｌ２地震動に対する設計が求められることも想定される。そこで地震時変形量の算定法を提案し，

試計算を行ったので，その結果について報告する。 

２．変形計算法 

地震時における実務的な変形計算法について，現行の補強土壁の設計1)において用いられている極限平衡法に

基づき、滑動と転倒変形（図-１参照）について算出する方法について提案した。ここでは両方のモードとも２直線すべ

り面で形成されるすべりに沿って生じるものとする。図-１において，壁および背面土塊（補強領域）を含めたブロックに

対して釣り合い式を求め，ニューマーク法によって変形量を算出する。ただし，極限解析では剛塑性論に基づくため

滑動土塊そのものは変形しないものとしているが，実際は滑動土塊そのものもせん断変形などが生じる。そこで，この

変形を単純せん断変形とみなして、せん断変位量をエネルギー一定則より弾性解から誘導し、残留変位の推定する

ことにした。計算方法については文献2)に詳しい。 

３．計算条件
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図-２に試計算で用

いた壁高5～13ｍの補

強土壁標準断面を示

す。盛土の基本物性

値はγ=1.8tf/m,φpeak

=50゜,φres=35゜である。

標準断面を求める際の設計補強材強度は，

常時1.8tf/m，一時2.1tf/m,地震時2.4tf/mを

用いた。また，設計震度はＬ１地震時を想定し

て0.2とした。なお，以降のＬ２地震時変形計

算に用いた入力地震波は，鉄道新耐震標準

に定める８種類の人工地震波であり，詳細に

ついては文献3)を参照とする。これらを基本パ

ラメータとして各種の試計算を実施した。 
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図-２ 計算モデル 

４．補強材強度の影響 

上述したＬ１地震時の補強材設計強度は，Tae＝αｅ×Taと設定している。ここに、αe：地震時低減係数（施工や環

境条件，荷重状態などを考慮した低減係数：ここでは，0.8），Ta：メーカー保証値（ここでは，3.0tf/mとする） 

ここでTaは，引張り試験から求められる平均強度Ｔave（仮に5.5tf/mとする）に対して，製品自身のバラツキに対する

修正係数γm（仮に0.7）や，生産時におけるロッド間のバラツキに対する修正係数γr（仮に0.8）で設定した値（Ｔa=γm

・γr・Ｔave=0.7×0.8×5.5=3.0tf/m）と考える。しかしL2地震時では、設計外力が著しく大きくなるのに対して、L1と同

じ設計強度で設計することは必ずしも合理的とは言えない。特に補強土壁の変形計算においては、補強領域体の一
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図-１ 計算で想定した地震時変形モー
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体性が材料強度のバラツキにはさほど依存せず、平均強度が

所定の値以上であれば、問題が生じないと考えられる。 

したがってここでは，γr=1とした場合（Tae＝0.8×0.7×5.5=3.

0tf/m）や，γm=γr=1とした場合（Ｔae=0.8×5.5=4.4tf/m）にお

いても計算を行った。 

図-３は，各地震波に対する補強材強度の設定の違いによる

変形の違いを示したものである。補強材強度の設定に応じて変

形量は変化する。したがって設計強度の設定の仕方によって，

Ｌ１で設計した断面で所定の変形性能が得られないこともあるの

で，設計強度の考え方の整理は今後の重要な課題である。 

図-３ 補強材設計強度の設定による比較
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Ｈ５．盛土高さの影響 

図-４は，H=3～13ｍの標準設計に対するＬ２地震時の試計算

結果である。ここでは，Tae=3.0tf/mとして計算したものである。 

計算は変形量が大きく算定される総研適合波Ｇ２’波，神戸Ｎ

Ｓ波を用いて実施した。この内，H=3，5mについては全層敷きの

補強材が少ないため変位率が大きくなっており，H=9m以上はTa

e=6.0tf/mの補強材が全層敷きに配置されているため変位率が

小さくなっている。よって，全層敷きの補強材配置が，Ｌ２の変形

性に対して重要になることがわかる。また，上載盛土を有する形

状(H=11+6)では上部盛土の慣性力の影響で変形が大きくなるの

で注意を要する。しかしこの場合には，補強土擁壁が鉄道や道

路面からは離れた位置にあるので，許容変形量も大きく設定で

きると考えれば問題は少ない。 

図-４ 盛土高さによる影響 

６．土質定数の影響 

図-５は，土質定数の相違による変形量への影響を試計算し

た結果である。鉄道新耐震標準4)では，所定の締固め密度が得

られる時には，すべり面の設定においてφpeak（ピーク強度）を用

いることができるため，従来のφres（残留強度）に加えて２つのφ

を用いて計算する。これによると土質定数が低下（土質①→④）すると変形量は著しく大きくなる。また良質な土を用い

ても締め固めが不十分な場合にはφpeak=φresとなることから，その場合には土質⑤に示すように変形量は大きくなって

しまう。この結果から，施工の良否が設計で反映されることになるため，良好な施工を促進する計算法と言える。 
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図-５ 土質定数による影響 

７．おわりに 

兵庫県南部地震では，L1地震時で設計した剛壁面補強土壁が激震地に設置してあったが、甚大な損傷に至らな

かった。しかし今回提案した地震時変形計算法では，変形量が補強材の設計強度や入力地震波の設定などに依存

する。したがって，Ｌ２地震時で過度な設計にならないようにするためには，これらを適切に設定する必要がある。 
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