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土構造物の実務的な安定解析

における諸課題

東京理科大学土木工学科

龍岡文夫
複合技術研究所

DUTTINE, Antoine

前回： 土の締固めの原理・方法と設計への反映(本日のテーマ）

安定な土構造物の建設には、乾燥重量と含水比に加えて飽和度を管理した締固

めが合理的である。ここでは、この新しい締固め管理法の原理と方法を説明する。

締固めの良否とともに、粒径に応じて厚くなるせん断層の発達に伴うひずみ軟化、

強度・剛性の異方性、三軸・平面ひずみ圧縮等での強度の関係、排水・非排水強度

の関係等を考慮して安定解析に適切に反映することが重要である。この課題を、地

震時土圧、基礎支持力、斜面安定を例として説明する。

今回： 土構造物の実務的な安定解析における諸課題

斜面のスライス法による円弧すべり安定解析は、古典的な土質力学のテーマであ

り、今更議論の余地はないと通常考えられている。しかし、実務では依然重要であ

るにも関わらず、設計指針類・教科書等でスライス間土圧、間隙水圧・浸透圧・斜面

に作用する水圧、地震力、飽和土の排水条件、非排水繰返し載荷への非排水強度

の影響等の取り扱い法が異なる式が示されていて、しかも、その相違の説明が十

分ではない。今回、この問題を統一的に説明をして適切に対処する方法を提示する。

また、円弧すべり安定解析に基づくNewmark法による剛体すべり変位解析と準静

的非線形FEM解析による連続体としての残留変形解析を説明し、飽和土では非排

水繰返し載荷と締固めの影響を適切に考慮することが重要であることを説明する。
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1. 藤沼ダムの事例

2. 円弧すべり安定解析法の理論的基礎と実施に当たっての留意事項

2-1. 混乱した現状

2-2. 円弧すべり安定解析の基礎

2-3. Fellenius法とは

2-4. 地下水位・浸潤面と自由水位の考慮

・浸透流がない場合

・定常浸透流がある場合

2-5. 地震力の取り扱い

2-6. 異なる設計指針等での排水状態での安全率の式の比較

3. Newark-D法と劣化剛性FEMによる盛土の地震時残留変形解析

3-1. Newmark法の経緯

3-2. 飽和土の非排水せん断強度の非排水繰返し載荷による劣化を

考慮したNewmark-D法による剛体すべり解析

3-3. 飽和土の非排水せん断剛性・強度の非排水繰返し載荷による

劣化を考慮した準静的非線形FEMによる残留変形解析 3

2011東日本大震災 福島県の藤沼本堤

■農業用灌漑ため池のアースフィルダム(H= 18.5 m; L= 133.2 m、中
央・表面遮水壁は無い)

■着工1937年4月; 第二次世界大戦で中断; 竣工1949年10月. 
■越流による破堤のため、死者7、行方不明1
■福島県のため池総数 3,000*. 約750が被災 (* 全国で250,000)

（福島県提供）
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破堤前

藤沼ダム： 推定されたすべりNo.1 ～No. 4（生起順）

沈下
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すべり4

すべり2

堆積物
すべり3

貯水池 下流

石積み擁壁

すべり1

石積み
リップラップ

侵食された部分

●すべりNo.1とNo.2の複合すべり
●すべりNo.1は上部盛土で複数生

じ、断面全体が喪失した箇所が
あった可能性

●すべりNo.2だけならば、越流は生
じなかった可能性がある

上部盛土（砂質土）
残存部の締固め度
(1Ec)= 88 %

中部盛土
（粘性土）

下部盛土（粘性土）

すべり1
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b)

明瞭な円弧すべり破壊

上部盛土 (砂質土)
中部盛土 (粘性土)
下部盛土 (粘性土)

堤頂部の擁壁 
アスファルト舗装 

石積み 
中段のコンクリート 

波除工 

腰石積み 

＜貯水池側＞ ＜下流側＞ 

50 m

貯水池側
石積み

波除工

アスファルト舗装

中段のコンクリート

堤体頂の擁壁

中部盛土（粘性土）

下部盛土（粘性土）

上部盛土（砂質土）

腰石積み

■崩壊の原因（推定）:

1) 全般的に締固め度が非常に低い（近代的締固め基準がなく、近代的締固

め機械もなく締固めエネルギーが不十分）

2) 上部盛土は、戦後の最も劣悪な条件の下で建設

a) 透水しやすく、侵食されやすい、締固め不足の場合は非排水繰返し載

荷によって著しく弱化しやすい砂質土を使用

b) 締固め度が特に低い

⇒崩壊が上部盛土の一部で開始⇒越流しやすい状況となった

一部での越流開始後、早い速度で侵食が進展⇒破堤

■このような耐震診断・耐震補強が必要なため池は、全国で一万を超える！

Tanaka, T., Tatsuoka, F., Mohri, Y. (2012): Earthquake Induced Failure of Fujinuma Dam, Proc.
Int. Symp. on Dams for a Changing World, Kyoto, June 5, Vol. 6, pp.47-52.
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藤沼ダム: 強化復旧工事は2014年度から開始

・設計条件： 崩壊した堤体よりも遥かに安定であり、2011年東日本大震災と

同じレベルの地震動を受けても確実に安定であること*を示す

必要がある ⇒①盛土材の選択、 ②十分な締固めが必須

従来の慣用耐震設計:

設計せん断応力(τw)d : kh= 0.15（レベルI設計地震動）

設計せん断強度(τf)d： 1EcでのDcの管理値90 %で含水比>>woptでの

排水強度 →円弧すべり解析による安全率Fs ≥ 1.2 を確認

・この設計法では、実際の流動的な大崩壊は説明できない！

また、復興する堤体がレベル2設計地震動に対して非常に安定であること

を示すことができない!
⇒旧堤体の崩壊を説明した上で、上記*を示せる解析法が必要

①飽和部分では非排水せん断挙動であり、②非排水繰返し載荷によって

強度と剛性は経時的に劣化することを考慮する必要がある。

⇒Newmark法（全応力法に基づく）によるすべり変位解析と準静的FEM残留

変形解析による残留変形解析と両解析結果の統合

実務的な耐震診断：Newmark-D法とFEMの組み合わせ

極限釣り合い法での瞬間安全率, Fs

土
構
造
物
の
残
留
変
形

許容値

1.0

2. 剛体すべり変位
（Newmark法）

1. すべり変形以外の連続体とし

ての残留変形（準静的非線形
FEM)

3.盛土の残留変形= 
1. 連続体としての残留変形 + 
2. すべり変形
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1. 藤沼ダムの事例

2. 円弧すべり安定解析法の理論的基礎と実施に当たっての留意事項

2-1. 混乱した現状

2-2. 円弧すべり安定解析の基礎

2-3. Fellenius法とは

2-4. 地下水位・浸潤面と自由水位の考慮

・浸透流がない場合

・定常浸透流がある場合

2-5. 地震力の取り扱い

2-6. 異なる設計指針等での排水状態での安全率の式の比較

3. Newark-D法と劣化剛性FEMによる盛土の地震時残留変形解析

3-1. Newmark法の経緯

3-2. 飽和土の非排水せん断強度の非排水繰返し載荷による劣化を

考慮したNewmark-D法による剛体すべり解析

3-3. 飽和土の非排水せん断剛性・強度の非排水繰返し載荷による

劣化を考慮した準静的非線形FEMによる残留変形解析
13

我が国の設計指針等における斜面の円弧すべり極限釣

合い法による常時と地震時安定解析で用いられている安

全率を求める諸式の総括

注

1)この式の背景は、雑誌基礎工の記事に説明してある。

2)この内容は、順次修正、追加される。

14
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部分的に水没しているが浸透流がなく外荷重Qi=0の斜面
を対象として比較

すべり円の中心:
C (xc, yc)

想定したすべり円弧

スライスi

斜面

スライスiの全重量

作用せん断力: Swi

直荷重: Pi

y

x

土圧

ｙi

水平地震荷重: kh･Wi

地下水位（一定）

間隙水圧

水没斜面に作用
する水圧: UAB

間隙水圧: Ubi

水圧: Uti

殆どの指針類はFellenius法に基づいている➔Fellenius法による式に限定して

比較 ➔ 各種要因について異なる仮定 ➔ 異なる式

16

地下水位

側面間隙水圧 Ui+1

底面間隙水圧 Ubi

側面間隙水圧 Ui

スライスiの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi

全重量 Wi

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi

底面直荷重 Pi

水没体積Vsi

青字a)の項目が合理的な仮定

1)スライス底面の有効直荷重P’iを求める

際のスライス間の有効土圧に関する仮定

a)スライス両側面での有効土圧の合力は、

スライス底面に平行

b)スライス両側面での有効土圧のそれぞ

れがスライス底面に平行

c)スライス間の有効土圧と間隙水圧を無

視する

■地下水位により上のすべり土塊では、こ

れらの仮定でのP’iは同じである。しかし、

b)では隣り合うスライス間の土圧に矛盾

が生じ、c)では浸透力・地震荷重等の各

種要因のP’iに対する影響を力の多角形

に基づいて算定することが出来なくなる。
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地下水位

側面間隙水圧 Ui+1

底面間隙水圧 Ubi

側面間隙水圧 Ui

スライスiの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi

全重量 Wi

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi

底面直荷重 Pi

水没体積Vsi

青字a)の項目が合理的な仮定

2)スライスの鉛直側面での間隙水圧の作用

方向：

a)水平（力学的に正しい）：

いわゆる修正Fellenius法

b)無視 または スライス底面に平行（力学的

に不合理で、スライス底面が急勾配になる

ほどP’i<0となる）: 古典的なFellenius法

3)滑動momentMdを計算する時の部分的/完全水没スライスの自重と斜面に

作用する水圧UABの考慮法：

a)「有効重量W’iを用いてUABは用いない方法」と「全重量WiとUABを用いる方

法」： 両者は等価であり、力学的に正しい

b)「Wiを用いてUABを考慮しない」方法。

1)盛土内の地下水位が存在し ない場合は正解

2)地下水位が高いが浸透流が無い場合は力学的に不合理で安全側

完全に水没して浸透流が無い斜面では安全率を約1/2に過小評価

3)浸潤面が高く斜面下方に向かう浸透流があるが斜面に水圧が作用して

いない斜面に対しては、実務的にほぼ妥当な近似法

4)水平地震荷重の考慮の有無とその作用位置：

a) kh･Wiはスライスの重心に作用するとしてMdを

算定（力学的に正しい

b) kh･Wiはスライスの底面に作用するとしてMdを

算定（力学的に不合理）

c)地震荷重によって生じるΔuは考慮するがkh

は考慮しない(地震動終了直後の安定性を検

討していることになる）

d)耐震設計をせず常時の排水条件（kh=0 

&Δu=0)での安定性だけを確認

18

地下水位

側面間隙水圧 Ui+1

底面間隙水圧 Ub

側面間隙水圧 Uib

a

スライス iの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi

全重量 Wi

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi 底面直荷重 Pi

水平地震荷重 kh･Wi

水没体積 Vsi

5)飽和土の地震時の排水条件：

a)飽和土に対して非排水条件

a1) 全応力法に基づき、非排水繰返し載荷による低下を考慮した非排水

せん断強度

a2) Δu法によって非排水せん断強度を算定

Newmark法に適用する場合はkhによるMdを考慮する必要がある

b)常に排水条件と仮定

緩い土では危険側、密な土では安全側の仮定
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影響要因

解析法

滑動モーメントMdの影響要因 抵抗モーメントMrの影響要因（スライス底面有効直荷重P’iの計算法）

備考

常 時 の
自重

地震荷
重 ( 水
平）

kh.Wi載
荷位置

スライス側
面での常
時及び地
震時土圧

スライス
側面での
常時間
隙水圧Us

浸潤
面の
位置

浸透力 地震時に排
水状態の場
合のせん断
強度

飽和土の地震時せん断強度

排水せ
ん断強
度

非排水せん断強度

全応力法 有効応
力法
（Δu法）

Newmark-S W’i
もしくは
Wi & UAB

kh.Wi スライス
重心

スライス底
面に平行1)

水平に作
用2)

考慮 上流側
斜面で
は無視

kh.Wにより
Piは減少

1)Fellenius法での仮
定
2)スライスの有効重
量W’iからP’iを計算、
力学的に合理的

Newmark-D 非排水繰返
し載荷によ
り劣化

国交省河川管
理施設等構造
令、河川砂防技
術基準
フィルダム対象

W’i
もしくは
Wi & UAB

kh.Wi スライス
底面3)

スライス底
面に平行

水平に作
用2)

考慮 考慮? kh.Wiにより
Piは減少

左に同じ
4)

3)見掛け上。Mdを過
大評価
4) 飽和土の地震時

非排水強度を、緩い
土では過大評価、
密な土では過小評
価

フィルダム耐震
設計指針平成3
年5月

スライス
重心

土地改良事業
計画設計基準
平成15年4月

W’i
もしくは
Wi & UAB

kh.Wi スライス
底面

スライス底
面に平行

水平に作
用2)

考慮 考慮? kh.Wにより
Piは減少

左に同じ
5)

UU試験に基

づく。地震時
P’i=初期値-
kh・Wi･
cosαi

6)

5) CU(c’, φ’)或いは
CD(cd, φd)
6)非排水状態で地

震荷重の影響を考
慮する意味が不明

土地改良事業
設計指針「ため
池整備」平成27
年5月1日

Wi & UAB kh.Wi 記述なし 記述なし 記述なし 考慮 考慮? 記述なし 砂質土
はCD(cd, 
φd)、粘
性土
CU(c’, φ’)

慣性直後に
限りUU試験
に基づくcUU,
φUU

全体として詳細は不
明。おそらく、上記
基準と同様であろう。
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各種設計指針等でのFellenius法による安全率計算式の設定条件

影響要因

解析法

滑動モーメントMdの影響要因 抵抗モーメントMrの影響要因（スライス底面有効直荷重P’iの影響要因）

備考

常 時 の 自
重

地震荷
重(水
平）

kh.Wi
載荷
位置

スライス側
面での常
時及び地
震時土圧

スライ
ス側面
での常
時間隙
水圧Us

浸潤面位
置

浸透
力

地震時に
排水状態
の場合の
せん断強
度

飽和土の地震時せん断強度

排水せん
断強度

非排水せん断強度

全応力法 有効応力
法（Δu
法）

鉄道構造物等
設計標準・同解
説平成19年1月

Wi (UABに関

する注記な
し)

kh.Wi スライ
ス重心

スライス底
面に平行

水平に
作用

考慮（暗
黙的）

無視 kh.Wiによ
りPiは減
少

左に同7) 7)飽和土で非排水強

度を使用する規定は
ない。

河川堤防の構
造検討の手引
き（改訂版）平
成24年2月

Wi (UABに関

する注記な
し)

kh.Wi
8) スライ

ス重心
スライス底
面に平行

水平に
作用

考慮（暗
黙的）

無視 kh.Wiによ
りPiは減
少

左に同じ7) 8), 9)ΔUとkh・Wiを同

時に考慮した解析は
行わない。
9)地震直後の状態を
想定
10)地震時過剰間隙
水圧ΔUの作用方向
は常時のUと同じ扱い

考慮し
ない9)

スライス底
面に平行

水平に
作用

考慮 無視 スライス
側面で
ΔUは水

平10)

道路土工盛土
工指針（平成22
年4月）

Wi (UABに関

する注記な
し)

kh.Wi スライ
ス重心

スライス底
面に平行

水平に
作用

考慮（暗
黙的）

無視 kh.Wiによ
りPiは減
少

左に同じ 盛土が主として慣性
力で崩壊する考えれ
る場合

道路土工軟弱
地盤対策工指
針（平成24年8
月）

考慮し
ない9)

スライス底
面に平行

水平に
作用

考慮 無視 スライス
側面で
ΔUは水
平10)

地盤の液状化により
盛土の安定性を損な
う可能性が高い場合

kh.Wi スライ
ス重心

スライス底
面に平行

水平に
作用

考慮（暗
黙的）

無視 全応力で
表した土
の動的強
度11)

11)繰返しせん断ひず

みの大きさを考慮した
全応力強度（動的強
度）（おそらく、非常に
低いFsとなる）

港湾の施設の
技術上の基準・
同解説（平成19
年7日）

Wi (UABに関

する注記な
し)

考慮し
ない

スライス底
面に平行

水平に
作用

Mrに対し

ては考慮、
Mdに対し
ては不明

考慮
しない

簡易Bishop法も併記
されている

耐震設計は示されて
いない

宅地防災マニュ
アルの解説（平
成10年3月）

Wi (UABに関

する注記な
し)

kh.Wi スライ
ス重心

スライス底
面に平行

スライ
ス底面
に平行
12)

考慮 考慮
しない
10)

kh.Wによ
りPiは減
少

左に同じ 所謂有効応力法の場
合
12)P’iを過小評価

20
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影響要因

解析法

滑動モーメントMdの影響要因 抵抗モーメントMrの影響要因（スライス底面有効直荷重P’iの影響要因） 備考

常 時 の
自重

地震荷
重(水
平）

kh.Wi載
荷位置

スライス
側面での
常時及び
地震時土
圧

スライス
側面での
常時間隙
水圧Us

浸潤
面位
置

浸透
力

地震時に
排水状態
の場合の
せん断強
度

飽和土の地震時せん断強度

排水せん
断強度

非排水せん断強度

全応力法 有効応力
法（Δu法）

道路土工、切
土・斜面安定工
指針（平成21年
度版）

Wi (UAB
に関する
注記な
し)

考慮し
ない12)

スライス
底面に平
行

水平に作
用

考慮
（暗黙
的）

無視 kh.Wによ
るPiの減

少は考慮
しない13)

13)そもそも、耐震設
計を行わない

Newmark-
Δu法

河川堤防の指
針に準拠した場
合

Wi (UAB
に関する
注記な
し）

kh.Wi
14) スライス

重心
スライス
底面に平
行

水平に作
用

考慮 無視 スライス側
面でΔUは
水平15)

14)ΔUとkh・Wiを同時
に考慮
15)非排水繰返し三軸

試験で各繰返しサイ
クルでのΔuの最大値
から求めた値

Newmark-
Δu法
自重によるMd
に関して正しい
方法

W’i
もしくは
Wi & UAB

kh.Wi
14) スライス

重心
スライス
底面に平
行

水平に作
用

考慮 無視 スライス側
面でΔUは
水平15)

宅地防災研究
会(2000): 改訂

版宅地防災マ
ニュアルの解説
[I]、平成12年5
月

Wi (UAB
に関する
注記な
し)

kh.Wi スライス
重心

スライス
底面に平
行

水平に作
用16)

考慮
（暗黙
的）

無視 kh.Wによ
りPiは減少

左に同じ 16)原理的に異なった

複数の式が示されて
いる
17)P’iを過小評価、Mr
を過小評価

スライス
底面に平
行16, 17)

21

スライスの自重の定義：

①全重量Wi： スライスが地下水位の上か、部分的あるいは完全に水没しているに

かかわらず、全単位体積重量γtotal（飽和あるいは不飽和）を用いて計算した重量

②有効重量W’i=全重量Wi – 浮力Wbi: 地下水位の上ではγtotalを、地下水位より下で

は水中重量γ’を用いて計算した重量、 浮力Wbi=Vsi（水没体積）･γw

22

部分的に水没しているスライス

各種設計指針等での安全率計算式を統一した表現にするための定義

地下水位

側面間隙水圧 Ui+1

底面間隙水圧 Ubi

側面間隙水圧 Ui

スライスiの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi

全重量 Wi

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi

底面直荷重 Pi

水没体積Vsi

完全に水没しているスライス

地下水位

側面間隙水圧 Ui+1

側面間隙水圧 Ui

スライスiの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi

全重量 Wi

底面作用せん断力Swi= Sfi/Fi

底面直荷重 Pi

上端面水圧 Uti

底面間隙水圧 Ubi

ωi

スライス体積=水没体積Vsi
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a) 全応力的表示 b) 有効応力的表示

重心G‘

C

外荷重Qi

ai

x’
すべり土塊
の全有効重量 W’total

地下水位R
重心G

C

外荷重
Qi

ai

x
すべり土塊
の全重量 Wtotal

水圧
UAB

地下水位

Rxh

スライスj

A

B

浸透流がない斜面での滑動モーメントMd （両者は同じ内容）：

■有効応力的表現： Md= Σ(R･W’i･sinαi）= W’total･x’ (1)
■全応力的表現： Md= Σ(R･Wi･sinαi） - Mw= Wtotal･x – Mw (Mw=UAB･xh) (2)
式2の根拠

①Mw=UAB･xhは完全水没スライスの上端に作用する水圧によるMdの合計。

②隣り合うスライスの側面の間隙水圧によるMdはキャンセルされてMdを生じない。

③スライス底面に作用する間隙水圧はMdを生じない。

23

各種設計指針等での安全率計算式を統一した表現にするための定義

解析法
安全率Fs= Min(Fglobaｌ)のFglobaｌの内容 （Qi= 0の場合） 備考

初期状態(常時） 地震時（排水条件、もしくは非排水条件）

Newmark-S

あるいは、

Wbiはスライスに作用する浮力=ui･bi

分母では、有効重量W’i＝全重量Wi – 浮力
Wbiを用いている。これはWiと外水圧UABを
用いた式と等価である。

排水条件： yiはkh･Wiの円弧中心までの腕の長さ

Newmark-D

非排水条件： τf.uは、全応力法で求めた劣化を考慮した
非排水せん断強度

国交省河川管理施設
等構造令、河川砂防
技術基準（フィルダム
が対象）

飽和しているかどうかに関わらず全て排水条件：

フィルダム耐震設計
指針平成3年5月

Newmark-S法とおなじ
飽和しているかどうかに関わらず全て排水条件：

土地改良事業計画設
計基準平成15年4月

飽和しているかどうかに関わらず全て排水条件： 国交省
と同じ

土地改良事業設計指
針「ため池整備」平成
27年5月1日

明確な記述がない 明確な記述がない

w

[ ' ' cos tan ' ]
( sin ) /

fi i i i i

i i

c l W
W M R

α φ
α

⋅ + ⋅ ⋅
⋅ −




w

[ ' ( ' cos sin ) tan ' ]
( sin ) / ( / )
fi i i i h i i i

i i h i i

c l W k W
W M R k W y R

α α φ
α

⋅ + ⋅ − ⋅ ⋅ ⋅
⋅ − + ⋅ ⋅


 

w

[ ' ( ) cos tan ' ]
( sin ) /

fi i i bi i i

i i

c l W W
W M R

α φ
α
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.

w

[ ]
( sin ) / ( / )

f u

i i h i iW M R k W y R
τ

α⋅ − + ⋅ ⋅


 

w

[ ' ( ' cos si
( co
n ) tan ' ]

( sin )) / s
fi i i i h i i

h

i

i ii ik W
c l W k W

W M R
α α φ

αα
⋅ + ⋅ − ⋅ ⋅ ⋅

− ⋅⋅ + ⋅



w

[ ' ( ' cos sin ) tan ' ]
( sin ) / ( / )
fi i i i h i i i

i i h i i

c l W k W
W M R k W y R

α α φ
α

⋅ + ⋅ − ⋅ ⋅ ⋅
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w

[ ' ( ' cos si
( co
n ) tan ' ]

( sin )) / s
fi i i i h i i

h

i

i ii ik W
c l W k W

W M R
α α φ

αα
⋅ + ⋅ − ⋅ ⋅ ⋅

− ⋅⋅ + ⋅



各種設計指針等での安全率計算式
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解析法
安全率Fs= Min(FglobaｌのFglobaｌの内容 （Qi= 0の場合） 備考

初期状態(常時） 地震時（排水条件、もしくは非排水条件）

鉄道構造物等設計標
準・同解説平成19年1
月

あるいは、

Ubiは部分的に水没したスライスでの底
面での間隙水圧=ui･li
Wbiはスライスに作用する浮力

分母に全重量Wiを用いていて、斜面に
作用する水圧UABによる抵抗モーメント
が含まれていない。従って、UAB>0の斜
面に対してはMdを過大評価

UAB=0の斜面では、分子で浸透力の影

響で考慮した実用的な近似式となって
いる。

飽和しているかどうかに関わらず全て排水条件： Newmark-
S法と同じ

河川堤防の構造検討
の手引き（改訂版）平
成24年2月

排水条件： 上と同じ式

非排水条件： 地震荷重による∆Ubiは考慮するがkh･Wi
は考慮しない(地震動終了時が対象）

この式は部分的に水没したスライスが対象であり、完全
水没したスライスに対しては書き直す必要がある。

所謂∆u法

道路土工盛土工指針
（平成22年4月）

飽和しているかどうかに関わらず全て排水条件： それぞれの
式を適用す
る条件は、
上の表を参
照道路土工軟弱地盤対

策工指針（平成24年8
月）

非排水条件： 地震荷重による∆Ubiは考慮するがkh･Wi
は考慮しない

非排水条件： τfは、全応力法で求めた劣化を考慮した
非排水せん断強度

指針では式
は示されて
いない。文
章から解釈。

道路土工、切土・斜
面安定工指針（平成
21年度版）

排水条件： 地震力による∆Ubiとkh･Wiを考慮しない 常時に対す
る式と同じ
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解析法
安全率Fs= Min(Fglobaｌ)のFglobaｌの内容 （Qi= 0の場合） 備考

初期状態 地震時（排水条件、もしくは非排水条件）

Newmark-Δu法

河川堤防の指針に準
拠してΔuとともに地震
荷重を考慮した場合

分母にWiを用いていてUABによる抵抗

モーメントが含まれていない。従って、
UAB>0の斜面に対してはMdを過大評価。
しかし、UAB=0の斜面では、分子で浸透
力の影響で考慮した実用的な近似式

非排水条件： 地震荷重によるΔUbiとkh・Wiを同時に考慮

分母にWiを用いていてUABによる抵抗モーメントが含ま
れていない。従って、UAB>0の斜面に対してはMdを過大
評価。しかし、UAB=0の斜面では、分子で浸透力の影響
で考慮した実用的な近似式

式の形は
要確認

Newmark-Δu法
自重によるMdに関し
て正しい方法

港湾の施設の技術上
の基準・同解説（平成
19年7日）

分母でWiを用いてUABによる抵抗モー

メントが含まれていない。完全に水没し
た斜面に対して、安全率をかなり（1/2
程度に）過小評価する。

記述がない。 簡易
Bishop法も

併記され
ている

宅地防災マニュアル
の解説（平成10年3
月）

分母にWiを用いていて、UABによる抵

抗モーメントが含まれていない。従って、
UAB>0の斜面に対してはMdを過大評価。
しかし、UAB=0の斜面では、分子で浸透
力の影響で考慮した実用的な近似式

飽和しているかどうかに関わらず全て排水条件：
分子が異なる二つの式が示されている

所謂有効
応力法の
場合
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1. 藤沼ダムの事例

2. 円弧すべり安定解析法の理論的基礎と実施に当たっての留意事項

2-1. 混乱した現状

2-2. 円弧すべり安定解析の基礎

2-3. Fellenius法とは

2-4. 地下水位・浸潤面と自由水位の考慮

・浸透流がない場合

・定常浸透流がある場合

2-5. 地震力の取り扱い

2-6. 異なる設計指針等での排水状態での安全率の式の比較

3. Newark-D法と劣化剛性FEMによる盛土の地震時残留変形解析

3-1. Newmark法の経緯

3-2. 飽和土の非排水せん断強度の非排水繰返し載荷による劣化を

考慮したNewmark-D法による剛体すべり解析

3-3. 飽和土の非排水せん断剛性・強度の非排水繰返し載荷による

劣化を考慮した準静的非線形FEMによる残留変形解析
27

三次元的すべりを
二次元すべりでモデル化

B

B

A

A
A-A断面

B-B断面

側面
側面

θ

dθ

R

すべり面(slip plane)は
実際はすべり層(shear band)

せん断応力, τ

せん断ひずみ, γ
体積ひずみ, εvol

τ-γ

γ-εvol dεvol

ダイレイタンシー角: 
ν=arctan( -dεvol/dγ)

dγ

a)

b)

dθ R

dR= (R･dθ)tanν

c)
円弧

すべり土塊の運動学(kinematics):
Shear band が膨張していれば対数螺旋: 

R=R0・exp[tanν･(θ-θ0)]
すべり量が多くなると実質的にν=0 →円弧「ｓ

スライス法の構造（step 1→step 4⑦)：

1) すべり土塊の形状に関する仮定: 二次元

2) すべり面の形状に関する仮定： 円弧

3) 試行すべり面の仮定

28
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a)

b)

複合直線すべり面の例:
a)水平軟弱薄層が存在する場合
b)強度が明確に異なる領域で構成されている場合： 例）補強土擁壁

軟弱層

BA

θ1 θ2

壁面工

補強材 等価なすべり円

二重楔直線すべり面

B
A

θ1

θ2

29

4) スライス法による円弧すべり極限釣り合い解析

① 試行すべり円弧に囲まれたすべり土塊を n 個の鉛直 slice に分割

② 円弧すべり安定解析での最も基本的な概念は、個々のスライスで

定義される「土のせん断破壊に対する局所的安全率」：

τwi: 作用せん断応力

τfi = c’i + (σni - ui) ･tanϕ’i

Fi
fi

wi

=
τ
τ

30

地下水位（一定）

すべり円の中心:
C (xc, yc)

想定したすべり円弧

スライスi

斜面

スライスiの全重量 Wi

外荷重Qi

作用せん断力 Swi

=(せん断強度Sfi)/Fi

直荷重 Pi

間隙水圧 Ubi

Ui+1 側面間隙水圧 Ui

土圧 Ei

Ei+1

水没斜面に作用す
る水圧 UAB
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4) 円弧すべりでの極限釣り合い解析

③すべり土塊全体の試行すべり面の中心Cの周りの抵抗モーメントMrの

滑動モーメントMdに対する比で定義した全体安全率Fglobalは、

④実際のすべり破壊は、必ず進行的。しかし、スライスNo. 1から最終スラ

イスNo. nまでFiが全て等しいと仮定すると(即ち、破壊は進行的ではな

いと仮定すると）、 個々のスライスに対する とすべり土塊

全体に対するFglobalは同じになる。

F1= F2= F3= …= Fi= … = Fn= F とすると、

→

Fglobalと F1= F2= F3= …= Fi= … = Fn= F が一致する

{ ( )}
{ ( )}

fi ir
global

d wi i

R lMF
M R l

τ
τ

⋅ ⋅
= =

⋅ ⋅



( ) ( ) ( )
( ) ( ) ( )
i wi i wi i wi i

global
wi i wi i wi i

F l F l F l
F F

l l l
τ τ τ

τ τ τ
⋅ ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ ⋅

= = = =
⋅ ⋅ ⋅

  
  

31

( ) ( )/
/ ( ) ( )

fi i i wi ir
global

d wi i wi i

l F lM RF
M R l l

τ τ
τ τ

⋅ ⋅ ⋅
= = =

⋅ ⋅
 
 

/i fi wiF τ τ=

4) ④実際は、すべり破壊が進行的で、

Fglobal ≠ F1 ≠ F2 ≠ F3 ≠ … ≠ Fi

➔通常用いている安全率の基本的な定義は、進行性破

壊の有無にかかわらず成り立つ以下の式：

(1)全てのスライスでP’iが力とモーメントの釣合いの条件

を満たし、せん断強度Sfi=C’i+P’i･tanφ’が正しければ、

Mrは正解である。

(2)全てのスライスでSwiが力とモーメントの釣合いの条件

を満たしていれば、 は正解である。

32

( ) ( ) ( )
[ ] ( ) ( ) ( )

fi i fi fir
global

d Sw wi i wi wi

R l R S SMF
M R l R S S

τ
τ

⋅ ⋅ ⋅
= = = =

⋅ ⋅ ⋅
  
  

スライスの幅: bi

li=bi/cosαi

Ei

Ei+1

αi

αi

C

R
Wi

Swi= Sfi/Fi

βi=αi

Pi

yi

R･sinαi

b

hi+1

hi

βi+1=αi

a

地下水位より上
のスライス

しかし、(1)が厳密に成り立つ実用的解法はない。Fellenius法では、Mrは近似解。

また、(2)で言う正解の[Md]Swを求めるのは厳密法でも困難。Fellenius法では、近似値。

従って、Fellenius法を含めて通常はスライス自重W’i等, 地震荷重等による[Md]directを求

めている。 正しく求めた[Md]directは、正解の[Md]Swと等しい。ただし、W’iとWiを混用する

など [Md]directの算定を間違えている場合がある。これらは、後で詳しく説明。

[ ] ( )d Sw wi iM R lτ= ⋅ ⋅
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[ ] ( ) ( )d Sw wi i wiM R l R Sτ= ⋅ ⋅ = ⋅ 
[ ] ( sin ) ( ) ( )d direct i i i i total i iM R W Q a W x Q aα= ⋅ ⋅ + ⋅ = ⋅ + ⋅  

すべり土塊に作用する滑動モーメン
トMd（地震力、浸透力が無い場合）

4) ⑤ 滑動モーメントMdを求める：

(1)

(2)

スライスの幅: bi

li=bi/cosαi

Ei

Ei+1

αi

αi

C

R
Wi

Swi= Sfi/Fi

βi=αi

Pi

yi

R･sinαi

b

hi+1

hi

βi+1=αi

a

地下水位よりも上のスライスiの幾何学条件
と荷重条件（外荷重、地震力が無い場合）

隣り合うスライスの側面の土圧による滑動モーメントは打消し合い、スライス底面

に作用する直荷重Piによる滑動モーメントはゼロ ➔ 両者は(2)式には表れない。

33

全てのスライスでSwiと他の荷重・力の成分との間で力とモーメントの釣合いの条件

が満されていれば、正しく計算された(1)と(2)は同じ結果。

重心G

C

外荷重
Qiai

x

τw

τf

すべり土塊の
全重量Wtotal

（Mdの本来の定義）

全重量 Wi

αi

作用せん断力
Swi= Sfi/Fi 

全直荷重 Pi

c b
水平地震荷重 kh･Wi

a

d

合土圧
Ei+1 – Ei

αi

βi

αi - βi

4) ⑤ 滑動モーメントMdを求める：

(2)式は、スライス間の土圧の大きさ、方向、位置に関する仮定が異なるFellenius法、

Bishop法、Janbu法などに共通して、正解である。通常は、(2)式を用いている。

しかし、フィルダム、ため池堤体では、地震時に対して(1)に基づく近似解を用いてい

る（水平地震荷重をスライス底面に加えていることと等価） 。(2)式によるMdよりも大

きくなる（後述）

34

[ ] ( ) ( )d Sw wi i wiM R l R Sτ= ⋅ ⋅ = ⋅ 
[ ] ( sin ) ( ) ( )d direct i i i i total i iM R W Q a W x Q aα= ⋅ ⋅ + ⋅ = ⋅ + ⋅  

(1)

(2)

（Mdの本来の定義）

すべり土塊に作用する滑動モーメン
トMd（地震力、透水力が無い場合）

スライスの幅: bi

li=bi/cosαi

Ei

Ei+1

αi

αi

C

R
Wi

Swi= Sfi/Fi

βi=αi

Pi

yi

R･sinαi

b

hi+1

hi

βi+1=αi

a

地下水位よりも上のスライスiの幾何学条件
と荷重条件（外荷重、地震力が無い場合）

重心G

C

外荷重
Qiai

x

τw

τf

すべり土塊の
全重量Wtotal

全重量 Wi

αi

作用せん断力
Swi= Sfi/Fi 

全直荷重 Pi

c b
水平地震荷重 kh･Wi

a

d

合土圧
Ei+1 – Ei

αi

βi

αi - βi
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4) ⑥ 抵抗モーメントMrを求める：

{ S } { ( tan )}fi fi i i i
global

d d

R R c l P
F

M M
φ⋅ ⋅ ⋅ + ⋅

= = 

Sfi= τfi･l i = ci･li + P i･tanφi

スライス底面での直荷重Piは、高度な不静定力であり、

その大きさと作用位置yiは、スライス側面土圧Ei, Ei+1,
の大きさ、方向と位置(hi, hi+1)だけではなく土の変形

特性の関数。

⇒スライスに作用する荷重・力の水平・鉛直方向の力

の釣合いとモーメントの釣合いの厳密な解析で「よ

りましな解」が得られるが、この解析だけでは正解

は求まらない。

ただし、無限長の直線すべりでは、Piの正解は求まる。

Fellenius法では、これと同様な状態を想定している。

スライスの幅: bi

li=bi/cosαi

Ei

Ei+1

αi

αi

C

R
Wi

Swi= Sfi/Fi

βi=αi

Pi

yi

R･sinαi

b

hi+1

hi

βi+1=αi

a

35

ここでは、水圧、間隙水
圧が無い場合

水圧、間隙水圧がある
場合は別途議論

1. 藤沼ダムの事例

2. 円弧すべり安定解析法の理論的基礎と実施に当たっての留意事項

2-1. 混乱した現状

2-2. 円弧すべり安定解析の基礎

2-3. Fellenius法とは

2-4. 地下水位・浸潤面と自由水位の考慮

・浸透流がない場合

・定常浸透流がある場合

2-5. 地震力の取り扱い

2-6. 異なる設計指針等での排水状態での安全率の式の比較

3. Newark-D法と劣化剛性FEMによる盛土の地震時残留変形解析

3-1. Newmark法の経緯

3-2. 飽和土の非排水せん断強度の非排水繰返し載荷による劣化を

考慮したNewmark-D法による剛体すべり解析

3-3. 飽和土の非排水せん断剛性・強度の非排水繰返し載荷による

劣化を考慮した準静的非線形FEMによる残留変形解析
36
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無限長の直線すべり
では、E= E’（大きさ、作用高

さが同じ、作用方向は斜面
に平行で同じ）となるので、P
は、 E= E’の値と作用高さに
関わらず正解が求まる

Wi
(既知）

αi

ϕi

Ei+1 - Ei

Swi= Sfi/Fi

Wi・sinαi

Pi=Wi･cosαi

Pi･tanϕi= Sfi – ci･li

Fellenius法： 「スライスi側面の土圧Ei とEi+1の

大きさ、方向と作用位置は不明で良いが、「こ
れらのベクトル和 の作用方向はスラ

イスの底と平行」と仮定すれば、上図に示す力
の多角形から、スライス底面での直荷重は、

Pi= Wi･cosαi
と求まる。

1i iE E+ −


a)

b)

α

Sw= Sf/F 

P=W･cosα
W=γt･b･H

深さ: H

スライスの幅: b

すべり面
α

l=b/cosα E

E’

直交力: P

スライスの全重量: W=γt･b･H

作用せん断力: Swi= 
せん断強度/安全率: Sfi/Fi

スライスの幅: bi

li=bi/cosαi

Ei

Ei+1

αi

αi

C

R
Wi

Swi= Sfi/Fi

βi=αi

Pi

yi

R･sinαi

b

hi+1

hi

βi+1=αi

a

37

水圧、間隙水圧
が無い場合

Wi
(既知）

αi

ϕi

Ei+1 - Ei

Swi= Sfi/Fi

Wi・sinαi

Pi=Wi･cosαi

Pi･tanϕi= Sfi – ci･li

■「各スライスの両側面に作用する土圧Ei+1とEiの夫々はスライス底面に平行」*と仮

定すると、同じ鉛直面で相隣り合うスライスに作用する土圧の間で矛盾が生じる。

Fellenius法では、上記の力学的に許容できない仮定は必要ない。また、この仮定

*による土圧は各スライスで力とモーメントの釣り合いを満足していないかも知れな

いが、その検討はしない。

■Original Fellenius法はOrdinary-Method-of-Slicesとも呼ばれていて、この方法では

｢スライス間の土圧を無視してPiを求める｣と説明されている。この方法でも、Pi= Wi･

cosαi が得られる。しかし、スライス間の土圧を無視した方法では、スライス間の鉛

直面に作用する間隙水圧、スライスに作用する浸透力、地震荷重等を考慮した上

に示すような力の多角形を描くことができず、これらの要因を適切に考慮してP’iを

求めることはできなくなる。

スライスの幅: bi

li=bi/cosαi

Ei

Ei+1

αi

αi

C

R
Wi

Swi= Sfi/Fi

βi=αi

Pi

yi

R･sinαi

b

hi+1

hi

βi+1=αi

a

38

水圧、間隙水圧
が無い場合
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39

Fellenius自身は、「スライス間力を無視してPiを求める」とは言っていない。
この課題は、より一般的に正確に議論している。

「スライス間の鉛直側面に作用する力の位置と方向は未知であるが、力
の多角形の図を作成する際に、この点に対して一定の限界内で適切な仮
定をすることができる。類似な仮定に基づけば、その仮定の仕方は解析
結果に大きくは影響しないであろう」

Fig. 5(次頁）に示す力の多角形でも、スライス間力を考慮している。
→図-2, 3参照
ただし、図-１に示されている力の多角形では、スライス両側面に作用する

土圧及びそれらの合力の方向はスライス底面に平行には描かれていな
い。

40
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図-1

41

図-2a

これは、安全率Fs= 1.0の状態の考察である。

図-1を分析すると、図-2になる。力の多角形は正しく成立している。

図-2aには、図-1に描かれていないPiとNi･tanφiのベクトルを描いている。

42

Ｗｉ

Ci

スライス底面
直荷重：Pi

Ci

Pi･tanφi

Pi･tanφi

Ei

Ei+1

Ei

Ｗｉ

Pi

スライス底面
合反力: Ri

Ri

Ei+1

スライス底面
方向

ϕ'i
αi

αi

図-2a 図-2b
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43

図-2bを書き換えると図-3aになる
⇒スライス側面の土圧の合力 の方向はスライス底面に平行ではない！

Felleniusは、かなり一般的なスライスでの力学的状態をキチンと考えていたことが分
かる。

1i iE E+ −


Ｗｉ

Ci

スライス底面
直荷重：Pi

Ci

Pi･tanφi

Pi･tanφi

Ei

Ei+1

Ｗｉ

Pi

スライス底面
合反力: Ri

Ri

Ei+1-Ei

スライス底面
方向

αi

αi

ϕ'i
αi

図-3a 図-3b

αi

Ei+1

スライス底面
での反力Ri

スライスa:
(Pi)F < (Pi)B

Ei

Ei+1

Ei

Ri

b: (Pi)F = (Pi)B

c: (Pi)F > (Pi)B

d: (Pi)F = (Pi)B

e: (Pi)F < (Pi)B

Pi

Swi= Sfi/Fi

Wi
(既知）

αi

ϕi(Swi)F= (Sfi/Fi)F

(Pi)B･tanϕi= (Sfi)B – ci･li

Wi・sinαi

(Pi)B

αi

(Pi)F

(Ei+1 – Ei)F (>0)

(Ei+1 – Ei)B (>0)

(Swi)B= (Sfi/Fi)B

(Pi)F･tanϕi= (Sfi)F – ci･li

スライスa

Fellenius法では、スライス底面の角度αiが

大きいほどPiを過小評価する

44
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簡易Bishop法：

スライスの両側面に作用する土圧の合ベクトルの方向は水平

この仮定では、角度αiが大きいほどPiを過大評価する

スライスの幅: bi

li=bi/cosαi

Ei

Ei+1

αi

C

R
Wi

Swi= Sfi/Fi

Pi

yi

R･sinαi

b

hi+1 hi

a

xi

αi

Wi
(既知）

αi

ϕi

Ei+1 - Ei

Swi= Sfi/Fi

Pi･tanϕi= Sfi – ci･li

Wi・sinαi

Pi

αi

45

水圧、間隙水圧
が無い場合
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円弧すべり解析法- I

(Pi は Fellenius 法 に

よる力のつり合い式

による値)

円弧すべり解析法- II

(PiはFEM自重解析に

よる値)

安全率 Fs

（kh= 0)
2.068 2.168

降伏震度 khy 0.146 0.159

やや安全側

αiが大きくなると、
Fellenius法によるσ’niは
正解よりも小さくなる

臨界すべり円弧に沿った、Fellenius法
とFEM自重解析によるスライス底面で
の直応力σ’niの比較

αiが斜面勾配角度に近いと、Fellenius法
によるσ’niは正解に近くなる
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4) ⑦ 試行すべり円弧の中心位置Cの座標と半径Rを変化させ

て、安全率Fglobalの最小値Fsを求める。

地下水位（一定）

すべり円の中心:
C (xc, yc)

想定したすべり円弧

スライスi

斜面

スライスiの全重量 Wi

外荷重Qi

作用せん断力 Swi

=(せん断強度Sfi)/Fi

直荷重 Pi

間隙水圧 Ubi

Ui+1 側面間隙水圧 Ui

土圧 Ei

Ei+1

水没斜面に作用す
る水圧 UAB

48

Fellenius法の特徴のまとめ

各スライス側面の土圧の大きさ、方向と作用位置は探索しないが、「合
土圧の作用方向はスライスの底と平行」と仮定して、スライス底面での
直荷重を水圧と間隙水圧がない場合はPi= Wi･cosαiと求める。その結
果、①c’が大きくなりすべり面が深くなるほど、②αiが斜面勾配角よりも
大きくなるほど、③khが大きくなるほど、実際のP’iを過小評価する傾向
になる。

この誤差は安全側である。逆に、①c’が小さくすべり面が浅いほど、②
αiが斜面勾配角と類似なほど、③khが小さいほど誤差は小さくなる。

また、上記の仮定に基づくと、定常浸透流、外荷重、地震荷重の影響と、
今回は検討結果を示さないが引張り補強の影響を式で直接明示でき
て、厳密法と比較すると、これらの要因と安全率の関係が理解しやす
い、と言う大きな利点がある。

従って、わが国の設計指針類の殆どがFellenius法を採用していること
は合理的である。しかし、留意すべき諸点がある。
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1. 藤沼ダムの事例

2. 円弧すべり安定解析法の理論的基礎と実施に当たっての留意事項

2-1. 混乱した現状

2-2. 円弧すべり安定解析の基礎

2-3. Fellenius法とは

2-4. 地下水位・浸潤面と自由水位の考慮

・浸透流がない場合

・定常浸透流がある場合

2-5. 地震力の取り扱い

2-6. 異なる設計指針等での排水状態での安全率の式の比較

3. Newark-D法と劣化剛性FEMによる盛土の地震時残留変形解析

3-1. Newmark法の経緯

3-2. 飽和土の非排水せん断強度の非排水繰返し載荷による劣化を

考慮したNewmark-D法による剛体すべり解析

3-3. 飽和土の非排水せん断剛性・強度の非排水繰返し載荷による

劣化を考慮した準静的非線形FEMによる残留変形解析
49

すべり円弧の中心:
C (xc, yc)

想定したすべり円弧

スライスi

地下水位（一定）

斜面

外荷重

せん断力: 
Swi =Sfi/Fi

全直荷重: Pi

間隙水圧: Ubi

y

x

有効土圧

間隙水圧

A

B

水没斜面に作用
する水圧: UAB

R･sinαi

すべり土塊の重量

想定したすべり円弧

スライスi

地下水位

斜面

すべり土塊の重量

外荷重 有効土圧

間隙水圧

浸透流

地下水位
低下

A

B

UAB

せん断力
Swi =Sfi/Fi

全直荷重 Pi

間隙水圧 Ubi

すべり円弧の中心:
C (xc, yc)

自由水面（不変と仮定）

斜面内に地下水位が存在する次の

三つのケースを検討

①浸透流が無い静水状態

②斜面に向かう定常浸透流がある場合

③斜面深部に向かう定常浸透流がある

場合

①浸透流が無い静水状態

②斜面に向かう定常浸透流がある
③斜面深部に向かう定常浸透流がある

50

想定したすべり円弧

スライスi

斜面

外荷重 有効土圧

間隙水圧

浸透流

浸出点B

A UAB
低下後
自由水面 せん断力

Swi =Sfi/Fi

全直荷重 Pi

間隙水圧 Ubi

すべり円弧の中心:
C (xc, yc)

すべり土塊の重量

斜面内の浸潤面の最大高さ
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①地下水位が存在するが、浸透流がない静水状態の斜面
での水圧と間隙水圧の取り扱い

51

すべり円弧の中心:
C (xc, yc)

想定したすべり円弧

スライスi

地下水位（一定）

斜面

外荷重

せん断力: 
Swi =Sfi/Fi

全直荷重: Pi

間隙水圧: Ubi

y

x

有効土圧

間隙水圧

A

B

水没斜面に作用
する水圧: UAB

R･sinαi

すべり土塊の重量

抵抗モーメントMrを求める場合での間隙水圧の取り扱い：

地下水位が存在するが浸透流がない斜面で、地震力が作用していない常

時において、スライスiの底面に作用する有効直荷重は・・・

P’i= σ’ni･li
σ’niはスライス底面に作用する有効直応力の平均値、liはスライス底面の長さ

応力と力で表した排水せん断強度は、

τfd.i= c’i +σ’ni･tanϕ’i

Sfd.i= C’i +P’i･tanϕ’i

c’iは有効応力での粘着力係数、C’i = c’i･li
ϕ’iは有効応力での内部摩擦角

P’iはせん断強度が発揮されている時の値

で次式によって求まる

P’i= Pi – Ubi   

この式は有効応力の原理を表していて常に正しいが、

Ubiが正しくても、Pi が間違っていると間違ったP’iの値を得てしまう

52

地下水位

側面間隙水圧 Ui+1

底面間隙水圧 Ubi

側面間隙水圧 Uib

a

スライス iの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi

全重量 Wi

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi

底面直荷重 Pi

全応力的表示
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P’i= Pi – Ubi   

この式は有効応力の原理を表していて常に正しいが、

Ubiが正しくても、 Pi が間違っていると間違ったP’iの値を得てしまう

⇒スライス両側面での間隙水圧の作用方向に関して二つの方法

この二つの方法は、異なるPiの値を与える

・PWP-a： スライス両側面での間隙水圧の方向は水平： 力学的に正しい

この仮定に基づくFellenius法は、修正Fellenius法と呼ばれている

ほとんどの設計指針で採用されている

・PWP-b： スライス両側面での間隙水圧を無視

あるいは、その方向はスライス底面に平行

多くの教科書で、Fellenius法、あるいはOrdinary-method-of-slices
での仮定と説明されている。しかし、力学的に不合理であり、実

務的には過度に安全側の結果となる場合がある

54

・スライス側面での有効土圧の合ベクトルの作用方向はスライス底面に平行

・スライス側面での間隙水圧の方向が正しく水平

（修正Fellenius法と呼ばれている方法）

⇒部分的に水没したスライスiに作用する力の多角形：

全重量 Wi
αi

有効土圧 E’i+1 と E’iの合ベクトル

作用せん断力 Swi= Sfi/Fs

有効直荷重 P’i=W’i･cosαi

浮力 Wbi=ui･bi
=Ubi･cosαi
=Vsi･cosαi

αi

浮力を考慮した有効
重量 W’i= Wi - Wbi

側面間隙水圧Ui+1とUiの合ベクトル
大きさはUsi=Ubi･sinαi

底面間隙水圧 Ubi= ui･liαi

地下水位

側面間隙水圧 Ui+1

底面間隙水圧 Ubi

側面間隙水圧 Ui

スライスiの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi

全重量 Wi

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi

底面直荷重 Pi

水没体積Vsi

P’i= W’i･cosαi

スライスiの有効重量W’i= 全重量Wi - 浮力Wbi (= Vsi･γw= ui･bi)
P’i= (Wi– Wbi)･cosαi =(Wi - ui･bi)･cosαi

=(Wi - ui･li･cosαi)･cosαi =Wi･cosαi – Ubi･cos2αi
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地下水位

側面間隙水圧 Ui+1

側面間隙水圧 Ui

スライスiの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi

全重量 Wi

底面作用せん断力Swi= Sfi/Fi

底面直荷重 Pi

上端面水圧 Uti

底面間隙水圧 Ubi

ωi

スライス体積=水没体積Vsi

P’i= W’i･cosαi

スライスiの有効重量W’i= 全重量Wi - 浮力Wbi (= Vsi･γw= ui･bi)
この式は、部分的あるいは完全に水没したスライスに共通に成り立つ

・スライス側面での有効土圧の合ベクトルの作用方向はスライス底面に平行

・スライス側面での間隙水圧の方向が正しく水平

（修正Fellenius法と呼ばれている方法）

⇒完全に水没したスライスiに作用する力の多角形：

全重量 Wi
αi

有効土圧 E’i+1 と E’iの合ベクトル

作用せん断力 Swi= Sfi/Fs

有効直荷重 P’i=W’i･cosαi

浮力 Wbi
=(ui - uti)･bi
=Vsi･cosαi

αi

浮力を考慮した有効
重量 W’i= Wi - Wbi

底面間隙水圧 Ubi= ui･li

側面間隙水圧Ui+1とUiの合ベクトル
大きさはUsi=Ubi･sinαi

αi

αi - ωi

スライス上端面水圧Uti

56

殆どの指針類では、修正Fellenius法を用いている。

●フィルダム（国土省、農林水産省）

●道路・鉄道盛土、河川堤防、港湾土構造物

分母で有効重量W‘iではなく全重量Wiを用いることによる問題は、後ほど
説明する

[ ' ' cos tan ' ]
( ' sin )

fi i i i i
global

i i

c l W
F

W
α φ
α

⋅ + ⋅ ⋅
=

⋅




[ ' ' cos tan ' ]
( sin )

fi i i i i
global

i i

c l W
F

W
α φ

α
⋅ + ⋅ ⋅

=
⋅
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●Newmark-S, D法

●フィルダム（国土省、農林水産省）
- 建設省河川局開発課監修・㈶国土開発技術センター発行(1991): フィルダムの耐震設計指針（案）、平成3年6
月、2.地震時安定性の検討、2.4安定計算, 7～9頁式(2)～(6)

- 社団法人日本河川協会編(2014): 改訂新版建設省河川砂防技術基準(案)同解説、設計編[1]: 建設省河川局
監修、技報堂出版、平成26年3月3日（改訂版新刷版第16刷）、第2章ダム設計、6.3堤体の設計, 6.3.1すべり破
壊に対する安全性, 224-228頁に示されている諸式、（注）第1刷は昭和60年（1985年）10月31日

-農林水産省農村振興局(2003); 土地改良事業計画設計基準、設計｢ダム｣－技術書（フィルダム編、平成15年4
月, 第9章フィルダムの設計、II-102頁式(9.1.6-1)

●道路盛土・河川堤防、鉄道盛土、港湾構造物、宅造盛土：
-（監修）建設省建設経済局民間宅地指導室（編集）宅地防災研究会(2000): 改訂版宅地防災マニュアルの解説
[I]、平成12年5月10日4版、㈱ぎょうせい、VI.盛土、Ⅵ.3. 盛土のり面の安定性の検討、121頁（式Ⅵ. 3-1）。

- （公益社団法人）日本道路協会(2010): 道路土工、盛土工指針（平成22年度版）、平成22年4月、第4章設計、
4-3-2常時の作用に対する盛土の安定性の照査、108 – 115頁、111頁式(解4-1)
- （公益社団法人）日本道路協会(2012): 道路土工、軟弱地盤対策工指針（平成2４年度版）、平成24年8月、第5
章軟弱地盤上の土工構造物の設計、5-4常時の作用に対する安定性の照査、145 – 151頁、149頁式（解5-15）
- （公益社団法人）日本道路協会(2009): 道路土工、切土工・斜面安定工指針（平成21年度版）、平成21年6月、
第8章のり面保護工、8-4-2構造物公の設計・施工、(9)地山補強土工、296 - 300頁、297頁式（参8-6）

- ㈶国土開発技術研究センター(2009): 河川土工マニュアル、平成21年4月、第3章河川土工の設計、3)安定計
算法、85頁式(3-4) 

- (財)国土技術研究センター(2012): 河川堤防の構造検討の手引き（改訂版）、平成24年2月、第4章浸透に対
する堤防の構造検討, 4.3.3照査の方法, 48頁に示されている式
- （社）日本港湾協会・国土交通省港湾局監修(2007): 港湾の施設の技術上の基準・同解説（下巻）、平成19年7
月、 3斜面の安定, 3.2安定性の検討, 668頁式(3.2.1)

- 国土交通省鉄道局監修・鉄道総合技術研究所編(2007): 平成25年改編鉄道構造物等設計標準・同解説、土
構造物、平成19年1月、㈱丸善出版、3章盛土、3.1.2盛土の性能照査法, 66頁式（解3.1.1）

P’i= [Pi]b – Ubi   → 正しい形式の式

[Pi]b= Wi･cosαi → 間違っている

[P’i]b= Wi･cosαi – Ubi=  (Wi– Wbi/cos2αi)･cosαi → 間違っている
58

・スライス側面での有効土圧の合ベクトルの作用方向はスライス底面に平行

・スライス側面での間隙水圧は無視 ⇒ これは「その作用方向はスライス底

面に平行」と仮定していることと等価

（元々Fellenius法, Ordinary-method-of-slicesと呼ばれている方法）

⇒部分的に水没したスライスiに作用する力の多角形（間違っている）：

地下水位

側面間隙水圧 Ui+1

底面間隙水圧 Ubi

側面間隙水圧 Ui

スライスiの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi

全重量 Wi

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi

底面直荷重 Pi

水没体積Vsi
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Wbi/Wiをパラメータとした、PWP-a, PWP-bでのP’i/Wiとαiの関係
Wbi/Wi= 0.5はスライス全体が地下水位以下の場合

i[ ' ] 1 cosa bi
i

i i

P W
W W

α
 

= − ⋅ 
 

i
2

[ ' ] 11 cos
cos

b bi
i

i i i

P W
W W

α
α

 
= − ⋅ 
 

αi➔90oでも[P’i]aは常に正でありαi=90o で0に収束

⇒PWP-aが実務で用いられている

αi大➔ [P’i]bは[P’i]aに対して急減、容易に負になる。

この傾向は、Wbi/Wiが大きくなると急激に強くなる

⇒PWP-bは力学的に不合理で、過度に安全側になる場合がある 59
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方法B

数字は、
スライスの浮力/全重量：
Wbi/Wi= Ubicosαi/Wi= 0.5 0.4 0.3 0.2 0.1

 0.0

スライス底面角度, αi (度)

ス
ラ

イ
ス

底
面

で
の

有
効

直
荷

重
/
全

重
量

, 
P

' i/
W

i

方法A[P’i]b /Wi （仮定PWP-b)

- - - - [P’i]a /Wi （設定PWP-a)

PWP-a: 修正Fellenius

PWP-b: 元々のFellenius

方法b（スライス側面での間隙水圧の作用方向はスライス底面に平行と仮

定）は、現在でも多くの教科書等で紹介されている

もしくは、

注： この式は部分的に水没したスライスだけに適用できる。全重量Wiと浮力Wbi

を用いた次式が一般的条件に対して適用できる。

例）

●かなり多くの教科書

●土質工学ハンドブック（1982年）

●（監修）建設省建設経済局民間宅地指導室（編集）宅地防災研究会(2000): 改訂版宅地

防災マニュアルの解説[I]、平成12年5月10日4版、㈱ぎょうせい、第VI章盛土、Ⅵ.3. 盛土の

り面の安定性の検討、121頁、（式Ⅵ. 3-1）。
なお、分母で有効重量W‘iではなく全重量Wiを用いている問題は、次に説明する

60

( cos[ ' tan ' ]
( ' si )

)
n

fi i i
global

i

i bi

i

ic l
F

W
W Uα φ

α
⋅ −⋅ + ⋅

=
⋅




w

[ ' tan ' ]
( si

( cos )
n ) /

i i bfi i i
global

i

i i

c l
F

W U
M RW α

α φ⋅ −⋅ + ⋅
=

⋅ −




2

w

/ cos ) cos[ ' ( tan ' ]
( sin ) /
i bi ifi i i

global
i

i

i

c l
F

M
W

R
W

W
α α φ

α
⋅ + ⋅

=
⋅ −

− ⋅
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'i i biW W W= −

Wbi= スライスに作用する浮力i

鉛直浸透流が無い場合は部分的に水没し

たスライスでは、

浮力Wbi (= Vsi･γw) = cosbi iU α⋅

滑動モーメントMdを求める場合での水圧と間隙水圧の取り扱い：

a) 全応力的表示

重心G

C

外荷重Qi

ai

x
すべり土塊
の全重量 Wtotal

水圧UAB

地下水位

Rxh

スライスj

A

B

b) 有効応力的表示

重心G‘

C

外荷重Qi

ai

x’
すべり土塊
の全有効重量 W’total

地下水位R

[ ] ( sin ) ( )

( )
d direct i i i i w

total i i w

w AB h

M R W Q a M

W x Q a M
M U x

α= ⋅ ⋅ + ⋅ −

= ⋅ + ⋅ −

= ⋅

 


[ ] ' ' ( )

( ' sin ) ( )
d direct total i i

i i i i

M W x Q a

R W Q aα

= ⋅ + ⋅

= ⋅ ⋅ + ⋅


 

a)とb）は、同じ結果

Mw: 自由水位以下の斜面A-B間に作用してい

る水圧の合計UABによる滑動モーメント

Mdの減少分

・すべり土塊に作用する浮力によるMdの

減少に相当する 61

62

Wtotalは、すべり土塊の全重量。Wiは、各スライスの全重量で、R･sinαiはその腕の長さ。
[各スライスに作用しているMdを発揮する力、水圧、間隙水圧の項目を積分すると・・・」：
①モーメントMw= UAB･xh； UABは完全に水没したスライス上端面に作用する水圧の総和= 

自由水位以下の斜面部A~B間に作用している水圧Utiの総和

②相隣り合うスライス間の鉛直面に作用する間隙水圧と有効土圧による転倒モーメントは打
ち消し合う

③スライス底面に作用するする間隙水圧と土圧は転倒モーメントを発揮しない
④

MwはMdを減少させる。これは、スライス土塊に作用する浮力によるMdの減少分を意味する。

実務では、Mdはこの全応力的表示の式を用いて計算している場合が多い

地下水位

側面間隙水圧 Ui+1

側面間隙水圧 Ui

スライスiの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi

全重量 Wi

底面作用せん断力Swi= Sfi/Fi

底面直荷重 Pi

上端面水圧 Uti

底面間隙水圧 Ubi

ωi

スライス体積=水没体積Vsi

a) 全応力的表示

重心G

C

外荷重Qi

ai

x
すべり土塊
の全重量 Wtotal

水圧UAB

地下水位

Rxh

スライスj

A

B

[ ] ( sin ) ( )

( )
d direct i i i i w

total i i w

M R W Q a M

W x Q a M

α= ⋅ ⋅ + ⋅ −

= ⋅ + ⋅ −
 


( sin )i i totalR W W xα⋅ ⋅ = ⋅
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w

[ ' ' cos tan ' ] ( )
( sin )

[ ' ' cos tan ' ] ( )
( sin ) /

'
fi i i i i i i

global
i

fi i i i i i

i

i

i

i

c l W Q a
F

c l W Q a

W

W M R

α φ
α

α φ
α

⋅ + ⋅ ⋅ + ⋅
=

⋅

⋅ + ⋅ ⋅ + ⋅
=

⋅ −

 


 


静水状態に対する修正Fellenius法でのFglobalの正解は・・・

63

フィルダム（国土省、農林水産省）
- 建設省河川局開発課監修・㈶国土開発技術センター発行(1991): フィルダムの耐震設計指針（案）、
平成3年6月、2.地震時安定性の検討、2.4安定計算, 7～9頁式(2)～(6)
- 社団法人日本河川協会編(2014): 改訂新版建設省河川砂防技術基準(案)同解説、設計編[1]: 建設
省河川局監修、技報堂出版、平成26年3月3日（改訂版新刷版第16刷）、第2章ダム設計、6.3堤体の
設計, 6.3.1すべり破壊に対する安全性, 224-228頁に示されている諸式、（注）第1刷は昭和60年
（1985年）10月31日
- 農林水産省農村振興局(2003); 土地改良事業計画設計基準、設計｢ダム｣－技術書（フィルダム編、
平成15年4月, 第9章フィルダムの設計、II-102頁式(9.1.6-1)

重心G

C

外荷重Qi

ai

x
すべり土塊
の全重量 Wtotal

水圧UAB

地下水位

Rxh

スライスj

A

B

[ ' ' cos tan ' ] ( )
( sin )

fi i i i i i i
global

ii

c l W Q a
F

W
α φ

α
⋅ + ⋅ ⋅ + ⋅

=
⋅

 


所が、道路・鉄道・河川堤防・港湾構造物等の指針では、
分母にMwが含まれていない下の式が示されている

64

重心G

C

外荷重Qi

ai

x
すべり土塊
の全重量 Wtotal

水圧UAB

地下水位

Rxh

スライスj

A

B

この式を、下図のようなMw>0の斜面に適用すれば、
Mdを過大評価して安全率を過小評価する
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65

道路盛土・河川堤防、鉄道盛土、港湾構造物、宅造盛土：
-（監修）建設省建設経済局民間宅地指導室（編集）宅地防災研究会(2000): 改訂版宅地防災マ
ニュアルの解説[I]、平成12年5月10日4版、㈱ぎょうせい、VI.盛土、Ⅵ.3. 盛土のり面の安定性の
検討、121頁（式Ⅵ. 3-1）。
- （公益社団法人）日本道路協会(2010): 道路土工、盛土工指針（平成22年度版）、平成22年4月、
第4章設計、4-3-2常時の作用に対する盛土の安定性の照査、108 – 115頁、111頁式(解4-1)
- （公益社団法人）日本道路協会(2012): 道路土工、軟弱地盤対策工指針（平成2４年度版）、平
成24年8月、第5章軟弱地盤上の土工構造物の設計、5-4常時の作用に対する安定性の照査、
145 – 151頁、149頁式（解5-15）
- （公益社団法人）日本道路協会(2009): 道路土工、切土工・斜面安定工指針（平成21年度版）、
平成21年6月、第8章のり面保護工、8-4-2構造物公の設計・施工、(9)地山補強土工、296 - 300
頁、297頁式（参8-6）
-㈶国土開発技術研究センター(2009): 河川土工マニュアル、平成21年4月、第3章河川土工の
設計、3)安定計算法、85頁式(3-4) 
- (財)国土技術研究センター(2012): 河川堤防の構造検討の手引き（改訂版）、平成24年2月、
第4章浸透に対する堤防の構造検討, 4.3.3照査の方法, 48頁に示されている式
- （社）日本港湾協会・国土交通省港湾局監修(2007): 港湾の施設の技術上の基準・同解説（下
巻）、平成19年7月、 3斜面の安定, 3.2安定性の検討, 668頁式(3.2.1)
- 国土交通省鉄道局監修・鉄道総合技術研究所編(2007): 平成25年改編鉄道構造物等設計標
準・同解説、土構造物、平成19年1月、㈱丸善出版、3章盛土、3.1.2盛土の性能照査法, 66頁式
（解3.1.1）

[ ' ' cos tan ' ] ( )
[ ]

( sin )
fi i i i i i i

global co
i

de
i

c l W Q
W

a
F

α φ
α

⋅ + ⋅ ⋅ + ⋅
=

⋅
 



道路・鉄道・河川堤防・港湾構造物等の指針では、
分母にMwが含まれていない下の式が示されている

66

この式は、
・下図でのMw>0であるケース5, 6, 7に適用すれば、安全率を過小評価
・ただし、すべり土塊が地下水位よりも上に位置するケース1とMw=0の状態

で定常浸透力があるケース2, 3, 4に対して適用できる実用的な近似式
（次に説明）

1 2 3 4 5 6 7
1.0

1.5

2.0

2.5

+: [Fs]A

[FS]code

□: [Fs]C

最
小

安
全

率
 F

s=
 M

in
.[

F gl
ob

al
]

浸潤面と自由水面の位置

臨界すべり円弧に対する最小安全率
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1. 藤沼ダムの事例

2. 円弧すべり安定解析法の理論的基礎と実施に当たっての留意事項

2-1. 混乱した現状

2-2. 円弧すべり安定解析の基礎

2-3. Fellenius法とは

2-4. 地下水位・浸潤面と自由水位の考慮

・浸透流がない場合

・定常浸透流がある場合

2-5. 地震力の取り扱い

2-6. 異なる設計指針等での排水状態での安全率の式の比較

3. Newark-D法と劣化剛性FEMによる盛土の地震時残留変形解析

3-1. Newmark法の経緯

3-2. 飽和土の非排水せん断強度の非排水繰返し載荷による劣化を

考慮したNewmark-D法による剛体すべり解析

3-3. 飽和土の非排水せん断剛性・強度の非排水繰返し載荷による

劣化を考慮した準静的非線形FEMによる残留変形解析
67

②斜面下方に向かう定常浸透流が存在する斜面で常時の場合

68

浸潤面想定したすべり円弧

スライスi

斜面

外荷重 有効土圧

間隙水圧

浸透流

浸出点B

A UAB
低下後
自由水面 せん断力

Swi =Sfi/Fi

全直荷重 Pi

間隙水圧 Ubi

すべり円弧の中心:
C (xc, yc)

すべり土塊の重量

斜面内の浸潤面の最大高さ

背後からの地下水・表面水の供給が多い沢部盛土、豪雨時等に斜面内の地下水

位が高くなった盛土、洪水時の堤防の川裏側の斜面、急激に貯水位が低下した

フィルダム上流側法面では、斜面に向かう浸透流が生じる ⇒ 崩壊例が多い
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単位体積の土要素に作用する力・応力の

二つの表現方法：

●全応力的表示

全重量Wと間隙水圧u
●有効応力的表示

三種類の体積力

・全重量W, 浮力Wb, 流線方向の浸透力f
（合計として有効重量W*）

69

L
全重量: t tw gγ ρ= = ⋅

単位体積の
土の要素

浮力: b w ww gγ ρ= = ⋅

透水力: 

f w f wf i i gγ ρ= ⋅ = ⋅ ⋅

if:  流れの方向の
動水勾配= Δh/L

g: 地球の加速度
∆h

浸透力

有効応力的表示全応力的表示

有効重量w*

単位体積の
土の要素

水圧ut=静水圧(u0)t + 過剰間隙水圧∆ut

ub=(u0)b + ∆ub

全重量W

ul=(u0)l + ∆ul
ur=(u0)r + ∆ur

w

浮力wb

f

有効重量w*

力の多角形

浸透力f

全重量

地下水位

側面間隙水圧 Ui+1

底面間隙水圧 Ubi

側面水圧 Ui

b

a

スライスiの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi

全重量 Wi

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi

底面直荷重 Pi

全応力的表示

水没体積 Vsi

有効応力的表示

地下水位

b

a

スライスiの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi

有効重量 W*i

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi

底面有効
直荷重 P’i

70

スライス法でのスライスに作用する力・応力・水圧・間隙水圧の二つの表現方法：

●全応力的表示：

全重量Wi, 間隙水圧Ubi. Ui & Ui+1、有効土圧E’i & E’i+1 、せん断力Swi、全直荷重Pi
●有効応力的表示： 有効重量W*i、有効土圧E’i & E’i+1、せん断力Swi、有効直荷重P’i
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71

有効直荷重 P’i=W*i･cosα*i

全重量 Wi αi

ϕ'i

作用せん断力
Swi= Sfi/Fi

P’i･tanϕ’i= Sfi – ci･li

有効土圧 E’i+1 – E’i
浮力 Wbi=Vsi･γw

αi

浮力を考慮した有効
重量 W’i= Wi - Wbi

全直荷重 Pi

底面間隙水圧
Ubi= ui･ii

側面間隙水圧 Ui+1 – Ui

Ubi
浸透力 IFi

浮力と透水力を考
慮した有効重量
W*i=W’i+IFi

α*i

ui･bi

Mdを有効応力的方法で求める
ために必要
P’iを求めるために必要
（あとで議論）

●有効応力的表示： 有効重量W*i、有効土圧Ei & Ei+1、せん断力Swi、有効直荷重P’i

w

[ ' tan ' ]
( )

( sin
* cos *

)
fi i i

global w AB h
i

i

i

ic l
F M U

M
x

W
W α φ

α
⋅ ⋅+

= =
⋅ −

⋅
⋅


しかし、この式を用いるためには、浸透力を求めなければならない。実務では面倒

浸透流が存在する場合での常時での滑動モーメントMd（両者同じ結果）

[ ][ ] ( ' sin ) ( )

* * ( )
d direct i i i i i i

total i i

M R W IF z Q a

W x Q a

α= ⋅ ⋅ + ⋅ + ⋅

= ⋅ + ⋅
 



[ ] ( sin ) ( )

( )
d direct i i i i w

total i i w

w AB h

M R W Q a M

W x Q a M
M U x

α== ⋅ ⋅ + ⋅ −

= ⋅ + ⋅ −

= ⋅

 


斜面前の自由水位の低下
・浸透力IFi・ziの増加⇒Md増加

斜面前の自由水位の低下
・Mwの減少⇒Md増加

実務では、全応力的表示でMdを計算：

浸透力を求めなくても、地下水位・浸潤面の
位置が分かれば計算できるから

72

b)全応力的表示a)有効応力的表示

外荷重Qi

重心G

C

外荷重Qi

ai

x
すべり土塊
の全重量Wtotal

水圧UAB

地下水位

Rxh

A

B
重心G*

C

外荷重Qi

ai

x*
すべり土塊
の全有効重量W*total

地下水位R



東京理科大学  龍岡  文夫  名誉教授、 複合技術研究所 DUTTINE、 Antoine 様

http://jp.midasuser.com/geotech　201　

73

Wtotalは、すべり土塊の全重量。

Wiは、各スライスの全重量で、R･sinαiはその腕の長さ。

・モーメントMw= UAB･xh、UABは完全に水没したスライス上端面に作用する水圧の総和= 自由水

位以下の斜面部A~B間に作用している水圧の総和

・相隣り合うスライス間の鉛直面に作用する間隙水圧による転倒モーメントは打ち消し合い、

スライス底面に作用するする水圧は転倒モーメントを発揮しない ⇒これらは式に現われない

MwはMdを減少させる。これは、スライス土塊に作用する浮力によるMdの減少分を意味する。

b)全応力的表示

外荷重Qi

重心G

C

外荷重Qi

ai

x
すべり土塊
の全重量Wtotal

水圧UAB

地下水位

Rxh

A

B

地下水位

側面間隙水圧 Ui+1

側面間隙水圧 Ui

スライスiの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi

全重量 Wi

底面作用せん断力Swi= Sfi/Fi

底面直荷重 Pi

上端面水圧 Uti

底面間隙水圧 Ubi

ωi

スライス体積=水没体積Vsi

[ ] ( sin ) ( )

( )
d direct i i i i w

total i i w

w AB h

M R W Q a M

W x Q a M
M U x

α== ⋅ ⋅ + ⋅ −

= ⋅ + ⋅ −

= ⋅

 


74この式の説明は次頁以降

[ ' ' cos tan ' ]
( sin ) /

fi i i i i
global

i i w

c l W
F

W M R
α φ

α
⋅ + ⋅ ⋅

=
⋅ −




Mr： 有効応力的表示
（実用的な近似式）

Md：全応力的表示

すべり円弧の中心

想定したすべり円弧

部分的に水没した
スライス

斜面

浸透流

水没斜面に作用する水圧: UAB

UABによる滑動に抵抗する
モーメント: Mw= UAB･xh

A

B

完全に水没した
スライス

xh

浸潤面

w

[ ' tan ' ]
( )

( si
* co
n )

s *
/

fi i i
global w A h

i

i
B

i

iW
M R

c l
F M U x

W
φα

α
⋅ + ⋅

=
−⋅

⋅
= ⋅


Mr： 有効応力的表示
Md：全応力的表示

定常浸透流がある状態に対する修正Fellenius法でのFglobalの正解は・・・
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浸透流がある斜面内の間隙水圧

浸潤面（地下水位）

hi

βi

浸潤面に直交する
等ポテンシャル線
（直線と仮定）

①

③②

βi

浸透流

斜面

①での間隙水圧ubi
・hi･γw(静水圧）ではない
・①-③間の水深(=hi･cos2βi)による値

= hi･γw･cos2βiに等しい

①での水頭は②での水頭と同じ。

従って、

①での間隙水圧ubiはhi･γw(静水圧）ではなくて

①-③間の水深(=hi･cos2βi)による値= hi･γw･cos2βi

長大斜面内の長さ・深さ方向に一様な定常浸透流のように、①斜面内で等ポテン

シャル面が直線で、かつ②スライス底面が浸潤面方向に平行（αi=βi)である場合：

浸潤面

側面間隙水圧
Ui+1

底面間隙水圧 Ubi= ui･li
αi=βiの時は、
Ui= Wbi･cosαi

側面間隙水圧 Uihi

スライスiの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi=βi

全重量 Wi

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi 底面直荷重 Pi

水没体積 Vsi

βi

有効直荷重 P’i = W’i・cosαi =Wi・cosαi -Ub

全重量 Wi

αi=βi

浮力 Wbi=Vsi=bi･hi･γw

αi=βi

全直荷重 Pi= Wi・cosαi

底面間隙水圧 Ubi= ui･ii

側面間隙水圧の差
∆Us= Ui+1 – Ui= 0

浮力、浸透力を考慮し
た有効重量 W*i

浸透力 IFi

Ubi= ui･li=Wbi･cosαi

αi=βi

浮力を考慮した有効重量
W’i=Wi - Wbi

作用せん断力Swi= Sfi/Fs

有効土圧 E’i+1とE’iの合ベクトル

この場合は、スライス両側面での間隙水圧の差ΔUs= 0なので、

ただし、Ubi≠hi･γw (静水圧）･li; Ubi= hi･γw (静水圧）･li･cos2αi である！！

静水状態に対して「スライス間の間隙水圧の作用方向はスライス底面に平行」と間

違って仮定した場合の式と同じ形の式 ・・・・ 混乱しやすい

w w

[ ' ( cos ) tan ' ] [ ' ' cos tan ' ]
( sin ) ( sin )

fi i i i bi i fi i i i i
global

i i i i

c l W U c l W
F

W M W M
α φ α φ
α α

⋅ + ⋅ − ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅
= =

⋅ − ⋅ −
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しかし、通常は殆どのスライスの底面の方向は浸透流の方向と異なる（αi≠βi

今、スライスの条件（基本的形状、土質等）と浸透流の状
態が固定された状態（βi一定）で、αiが変化するとする

等ポテンシャル線は直線であると仮定する

αi増加
（αi>βi)

αi減少
（αi<βi)

αi=βi

斜面

浸透面

自由水面

すべり土塊の斜面に作
用する水圧の合計UAB

地下水位

側面間隙水圧
Ui+1

底面間隙水圧
Ubi= ui･li = Wbi･cos2βi /cosαi

側面間隙
水圧 Ui

hi

スライスiの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi (>βi)

全重量 Wi

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi 底面直荷重 Pi

水没体積 Vsi

βi

地下水位

側面間隙水圧
Ui+1

底面間隙水圧
Ubi= ui･li = Wbi･cos2βi /cosαi

側面間隙
水圧 Ui

hi

スライスiの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi (>βi)

全重量 Wi

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi 底面直荷重 Pi

水没体積 Vsi

βi

正しい有効直荷重[P’i]C
= W’i・cosαi -Wbi･sinβi･sin(αi-βi)

全重量 Wi
αi

有効土圧 E’i+1とE’iの合ベクトル

浮力 Wbi=Vsi=bi･hi･γw(固定）

αi (>βi)

全直荷重 Pi

側面間隙水圧の差∆Usi= Ui+1 – Ui

Ubi= 
Wbi･cos2βi /cosαi

浮力、浸透力を考慮し
た有効重量 W*i

βi

αi-βi 有効重量W’i= Wi -Wbi

Wbi･sinβi･sin(αi-βi)

βi

βi

αi-βi

浸透力 IFi(固定）=Wbi･sinβi

Ubi

⊿Us

Wbi

作用せん断力Swi= Sfi/Fs

αi≠βiの場合でのスライス底面の有効直荷重

global C

cos {cos si[ ' [ ( )}] tan ' ]
[ ]

( sin ) /
n sini i bi i i ii i

i w

i i

i

W Wc l
F

W M R
φ

α
α α β α β⋅ + ⋅

=
⋅ −

⋅ − ⋅ + ⋅ −


i C i i bi i i i[ ' ] ’ cos sin si ( )
(

n
cos {cos sin sin )}i i bi i i i i

P W W
W W

α β α β
α α β α β

= ⋅ − ⋅ ⋅ −
= ⋅ − ⋅ + ⋅ −

Cはcorrectの意味
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この式は、下図でのケース1～7の全てに適用できる
・βi=0 ならば、静水状態に対する式aになる。
・ αi - βi= 0ならば、一般斜面に対する実用的な近似式aになる（この検討は次頁）。

・道路、鉄道、河川、港湾の指針類とDuncanの教科書では式aでMw=0とした式bが示
されている。 この式は、 Mw=0のケース1～4には実用的な近似式として適用できる
しかし、Mw>0のケース5～7では安全率を過小評価

1 2 3 4 5 6 7
1.0

1.5

2.0

2.5

+: [Fs]A

[FS]code

□: [Fs]C

最
小

安
全

率
 F

s=
 M

in
.[

F gl
ob

al
]

浸潤面と自由水面の位置

臨界すべり円弧に対する最小安全率

global C

cos {cos si[ ' [ ( )}] tan ' ]
[ ]

( sin ) /
n sini i bi i i ii i

i w

i i

i

W Wc l
F

W M R
φ

α
α α β α β⋅ + ⋅

=
⋅ −

⋅ − ⋅ + ⋅ −


w

[ ' ' cos tan ' ]
[ ]

( sin )
fi i i i i

global A
ii

c
W

l W
F

M
α φ

α
⋅ + ⋅ ⋅

=
⋅ −


 (a)

[ ' ' cos tan ' ]
[ ]

( sin )i

fi i i i i
global code

i

c l W
F

W
α φ

α
⋅ + ⋅ ⋅

=
⋅




(b)

uは、浸透圧を考慮した正しい間隙水圧ではなく、水浸
に比例した静水圧であり、この式は、

と同じ内容！
しかし、浸透流のある斜面で、（6.59)式は

①分子が、何故浸透圧の影響が見掛け上含まれてい
ないこの形で良いのか、説明がない！

②分母で、何故全重量, W, で良いのか、説明がない！

前面に自由水位がある斜面に機械的に適用すれ
ば、安全率を過小評価する

80

[ ' ( ) cos tan ' ]
[ ]

( sin )

[ ' ' cos tan ' ]
( sin )

fi i i bi i i
global code

i i

fi i i i i

i i

c l W W
F

W

c l W
W

α φ
α

α φ
α

⋅ + − ⋅ ⋅
=

⋅

⋅ + ⋅ ⋅
=

⋅







米国で最も実務家が参照しているtext book !
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次の三つの仮定で得られる「 αi ≠βiの時のP’iの値」を比較する：
① αi ≠ βiのスライスでも妥当な仮定：

②全てのスライスでαi = βiと仮定 （道路、鉄道、港湾等の指針類、Duncan et al.)：

③ αi ≠ βiの全てのスライスでも、スライスの鉛直側面での間隙水圧の差はゼロと
仮定した場合（Ubiは浸透圧の影響を考慮した正しい間隙水圧）

81

global

[ ' tan ' ]
in ) /

'
( s

i i i

i

i

i w

c l
F

W M R
P φ

α
⋅ + ⋅

=
⋅ −




i C i i bi i i i[ ' ] ’ cos sin sin( )P W Wα β α β= ⋅ − ⋅ ⋅ −

'’ ’ cos cos co[ s]i W i i i i bi iP W W Wα α α= ⋅ = ⋅ − ⋅

2

bi
cos’  cos  [  cos  
cos

] i
i Ub i i i i bi

i

P W U W W βα α
α

= ⋅ − = ⋅ − ⋅

②全てのスライスでαi = βiと仮定：

82

w

[ ' ' cos tan ' ]
[ ]

( sin )
fi i i i i

global A
ii

c
W

l W
F

M
α φ

α
⋅ + ⋅ ⋅

=
⋅ −




'’ ’ cos cos co[ s]i W i i i i bi iP W W Wα α α= ⋅ = ⋅ − ⋅

浸透力 IFi(固定）=Wbi･sinβi

[P’i]W’ = W’i・cosαi

全重量 Wi
αi

有効土圧 E’i+1とE’iの合ベクトル

浮力 Wbi=Vsi=bi･hi･γw

αi (>βi)

全直荷重 Pi

側面間隙水圧の差∆Usi= Ui+1 – Ui

Ubi= 
Wbi･cos2βi /cosαi

浮力、浸透力
を考慮した
有効重量 W*i

作用せん断力Swi= Sfi/Fs

βi

αi-βi

W’i= Wi -Wbi

Aはapproximatedの意味
この式は、実用的な近似式
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③ αi ≠ βiの全てのスライスでも、スライスの鉛直側面での間隙水圧の差はゼロと
仮定した場合

83

2

bi
cos’  cos  [  cos  
cos

] i
i Ub i i i i bi

i

P W U W W βα α
α

= ⋅ − = ⋅ − ⋅

i

w

b[ ' ( ) tan ' ]
[ ]

( si )
 

n
cosi ifi i i

global Ub
ii

c l
F

W
W U

M
φ

α
α⋅ + ⋅

=
⋅
⋅ −

−




側面間隙水圧の差∆Usi= Ui+1 – Ui

浸透力 IFi(固定）=Wbi･sinβi

[P’i]Ub = Wi・cosαi - Wbi･cos2βi /cosαi

全重量 Wi
αi

有効土圧 E’i+1とE’iの合ベクトル

αi (>βi)

全直荷重 Pi

Ubi= Wbi･cos2βi /cosαi

浮力、浸透力を考慮した
有効重量 W*i

作用せん断力Swi= Sfi/Fs

βi

αi-βi

W’i= Wi -Wbi

Ubi
Wi・cosαi

浮力 Wbi=Vsi=bi･hi･γw(固定）αi
βi

Wbi

Ubi

Ubi･cosαi= 
Wbi･cos2βi

aa

b
bc

cはcorrectの意味

次の三つの仮定で得られる「 αi ≠βiの時のP’i/Wiの値の比較をする：
① αi ≠ βiのスライスでも妥当な仮定：

②全てのスライスでαi = βiと仮定：

③ αi ≠ βiの全てのスライスでも、スライスの鉛直側面の間隙水圧
の差はゼロと仮定：

84

i C bi
i i i i i

i i

[ ' ] cos {cos sin )si ( }nP W
W W

α α β α β= − ⋅ + ⋅ −

'’ co[ ] s cosi W bi
i i

i i

P W
W W

α α= − ⋅

-30 -20 -10 0 10 20 30 40 50 60 70 80 90
0.0

0.2

0.4

0.6

0.8

1.0

1.2

Wbi/Wi=0.5

Wbi/Wi=0.25

Wbi/Wi= 0 (全ケース）

[P'i]C/Wi

[P'i]W'/Wi

[P'i]Ub/Wi

異
な

る
仮

定
に

基
づ

く

ス
ラ

イ
ス

底
面

有
効

直
行

力
/
ス

ラ
イ

ス
全

重
量

, 
[P

' i] C
/W

i, 
[P

' i] U
b/W

i a
nd

 [P
' i] W

'/W
i 

スライス底面の角度, a
i
 (degree)

βi= 30 度

αi （度）

[P’i]W’と[P’i]Ubの平均は、い

ずれも[P’i]Cの平均に近くな

りうる

しかし、全体的には、

[P’i]W‘ の方が[P’i]Cに近い値

を保っていて、αiが大きく

なっても負にならない

2
bi’ cos cos   cos  ]

os
[

c
i Ub bi i

i i
i i i i

P U W
W W W

βα α
α

= − = − ⋅
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85

[ ' ' cos tan ' ]
( sin ) /

fi i i i i
global

i i w

c l W
F

W M R
α φ

α
⋅ + ⋅ ⋅

=
⋅ −


実用的な近似式：

すべり円弧の中心

想定したすべり円弧

部分的に水没した
スライス

斜面

浸透流

水没斜面に作用する水圧: UAB

UABによる滑動に抵抗する
モーメント: Mw= UAB･xh

A

B

完全に水没した
スライス

xh

浸潤面

定常浸透流がある状態に対する修正Fellenius法でのFglobalの正解は・・・

global C

cos {cos si[ ' [ ( )}] tan ' ]
[ ]

( sin ) /
n sini i bi i i ii i

i w

i i

i

W Wc l
F

W M R
φ

α
α α β α β⋅ + ⋅

=
⋅ −

⋅ − ⋅ + ⋅ −


一般的条件で成り立つ式：

③深部に向かう浸透流が存在する斜面での常時の場合

[ ][ ] ( ' sin ) ( )

* * ( )
d direct i i i i i i

total i i

M R W IF z Q a

W x Q a

α= ⋅ ⋅ + ⋅ + ⋅

= ⋅ + ⋅
 



斜面深部で地下水位が低下すると、
・W’i若干増加➔Mdは若干増加
・IFi・zi減少➔Mdは減少

（通常、この影響の方が大きい）

斜面深部で地下水位が低下すると、
・Wi若干減少➔Mdは若干減少
・UABが不変ならばMwは不変

86

想定したすべり円弧

スライスi

地下水位

斜面

すべり土塊の重量

外荷重 有効土圧

間隙水圧

浸透流

地下水位
低下

A

B

UAB

せん断力
Swi =Sfi/Fi

全直荷重 Pi

間隙水圧 Ubi

すべり円弧の中心:
C (xc, yc)

自由水面（不変と仮定）

[ ] ( sin ) ( )

( )
d direct i i i i w

total i i w

w AB h

M R W Q a M

W x Q a M
M U x

α= ⋅ ⋅ + ⋅ −

= ⋅ + ⋅ −

= ⋅

 


全応力的表示（実務で用いられている） 有効応力的表示



土構造物の実務的な安定解析における諸課題

208　MIDAS 地盤変形・トンネル分野

③深部に向かう浸透流が存在する斜面での常時の場合

global C

cos {cos si[ ' [ ( )}] tan ' ]
[ ]

( sin ) /
n sini i bi i i ii i

i w

i i

i

W Wc l
F

W M R
φ

α
α α β α β⋅ + ⋅

=
⋅ −

⋅ − ⋅ + ⋅ −


w

[ ' ' cos tan ' ]
[ ]

( sin )
fi i i i i

global A
ii

c
W

l W
F

M
α φ

α
⋅ + ⋅ ⋅

=
⋅ −




一般的条件で成り立つ式：

実用的な近似式：

何れも、斜面に沿って下方に浸透流がある場合の式と同じ形式
ただし、Wi, W’iは浸潤面の位置の影響を受ける：

想定したすべり円弧

スライスi

地下水位

斜面

すべり土塊の重量

外荷重 有効土圧

間隙水圧

浸透流

地下水位
低下

A

B

UAB

せん断力
Swi =Sfi/Fi

全直荷重 Pi

間隙水圧 Ubi

すべり円弧の中心:
C (xc, yc)

自由水面（不変と仮定）

浸潤面

1. 藤沼ダムの事例

2. 円弧すべり安定解析法の理論的基礎と実施に当たっての留意事項

2-1. 混乱した現状

2-2. 円弧すべり安定解析の基礎

2-3. Fellenius法とは

2-4. 地下水位・浸潤面と自由水位の考慮

・浸透流がない場合

・定常浸透流がある場合

2-5. 地震力の取り扱い

2-6. 異なる設計指針等での排水状態での安全率の式の比較

3. Newark-D法と劣化剛性FEMによる盛土の地震時残留変形解析

3-1. Newmark法の経緯

3-2. 飽和土の非排水せん断強度の非排水繰返し載荷による劣化を

考慮したNewmark-D法による剛体すべり解析

3-3. 飽和土の非排水せん断剛性・強度の非排水繰返し載荷による

劣化を考慮した準静的非線形FEMによる残留変形解析
88
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スライス重心に作用する水平地震荷重の影響

（まず、斜面内に地下水位が無い場合で検討）

89

すべり円の中心:
C (xc, yc)

想定したすべり円弧

スライスi

斜面

スライスiの全重量

作用せん断力: Swi

直荷重: Pi

y

x

土圧

土圧

ｙi

水平地震荷重: kh･Wi

地下水位（一定）

外荷重Qi

αi

R･sinαi

R･cosαi

地下水位より上にあるすべり土塊に対する外向き地震荷重khの影響

それぞれのスライスの両側面での土圧の大きさ、作用方向と作用位置が、力・
モーメントの釣り合い条件を満たしている場合

b

a

スライス iの幅 bi

土圧 Ei

土圧 Ei+1

αi

全重量 Wi

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi

底面全
直荷重 Pi

水平地震荷重 kh･Wi

全重量 Wi

αi

作用せん断力
Swi= Sfi/Fi 

全直荷重 Pi

c b
水平地震荷重 kh･Wi

a

d

合土圧
Ei+1 – Ei

αi

βi

αi - βi

[ ] ( ' sin ) ( )d direct i i h i iM WR yk Wα= ⋅ + ⋅ ⋅⋅ 

スライス間の土圧の大きさ・方向・位置に関係なく、
力学的正解の滑動モーメントは次式で求めることができる。
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全重量 Wi

αi

作用せん断力
Swi= Sfi/Fi 

全直荷重 Pi

c b
水平地震荷重 kh･Wi

a

d

合土圧
Ei+1 – Ei

αi

βi

αi - βi

それぞれのスライスで力とモーメントの釣り合いが満たされて
いる場合、Mdを元々の定義に従ってSwiを用いて求めると、

[ ] ( )

( ' sin ) ( cos ) [ cos( )]
d Sw wi

i i h i i i i i

M R S

R W R k W R Eα α α β

= ⋅

= ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ ⋅ − ⋅ Δ ⋅ −


  

一方、Swi方向の力の釣合から、

斜面内に地下水位
が無い場合それぞれのスライスでSwiが力とモーメントの釣り合いの条件

を満たしていれば、

⇒[Md]Swと[Md]directの式を比較すると、yi>R･cosαi なので、

R･Σ[ΔEi･cos(αi –βi) ]>0

ただし、kh=0の時は、

つまり、R･Σ[ΔEi･cos(αi –βi) ]= 0

[ ] [ ] ( ' sin )d direct d Sw i iM M WR α= = ⋅ ⋅

[ ] [ ] [ ( ' sin ) ( )]d Sw d direct i i ii hM M R W k W yα= = ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ 

' sin cos cos( )wi i i h i i i i iS W k W Eα α α β= ⋅ + ⋅ − Δ ⋅ −

Fellenius法を適用した場合、地下水位より上にあるすべり土塊に対

する外向き地震荷重khの影響

b

a

スライス iの幅 bi

土圧 Ei

土圧 Ei+1

αi

全重量 Wi

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi

底面全
直荷重 Pi

水平地震荷重 kh･Wi

全重量 Wi

αi

作用せん断力
Swi= Sfi/Fi 

全直荷重 Pi

c b
水平地震荷重 kh･Wi

a

d
水平地震荷重による
減少 kh･Wi･sinαi

合土圧
Ei+1 – Ei

αi

地震荷重が作用しても、スライスiの両側面での土圧の合ベクトルは、その作用方

向はスライス底面に平行であると仮定している。この場合、力・モーメントの釣り合
い条件を満たしていない
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地下水位より上にあるすべり土塊に対する外向き地震荷重khの影響

スライスiの両側面での土圧の合ベクトルの方向は、水平地震荷重が大きくなる

ほどスライス底面方向から水平方向にづれる

⇒Fellenius法は、khが大きくなるほどPiを過小評価

b

a

スライス iの幅 bi

土圧 Ei

土圧 Ei+1

αi

全重量 Wi

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi

底面全
直荷重 Pi

水平地震荷重 kh･Wi

全重量 Wi

αi

作用せん断力
Swi= Sfi/Fi 

全直荷重 Pi

c b
水平地震荷重 kh･Wi

a

d

合土圧
Ei+1 – Ei

αi

βi

αi - βi

力・モーメントの釣り合い条
件を満たしている場合

全重量 Wi

αi

作用せん断力
Swi= Sfi/Fi 

全直荷重 Pi

c b
水平地震荷重 kh･Wi

a

d
水平地震荷重による
減少 kh･Wi･sinαi

合土圧
Ei+1 – Ei

αi

Fellenius法の仮定を適用し
た場合

Fellenius法を適用すると、

[ ] ( )

( sin ) ( cos ) [ ]
d Sw wi

i i h i i i

M R S

R W R k W R Eα α

= ⋅

= ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ ⋅ − ⋅ Δ


  

Swi方向の力
の釣合から

[ ] ( sin ) ( )d direct i i h i iyM R W k Wα= ⋅ + ⋅ ⋅⋅ 
力学的正解の滑動モーメントは、

Fellenius法を適用する場合、Swi は正解ではないので[Md]Sw=R･Σ(Swi)は正解では

なくなる。しかし、通常は転倒モーメントとして正解の[Md]directを用いている。

つまり、Fglobal= Mr/Mdにおいて、

・Mdは正解の正しいSwiに基づいている[Md]directを用いているが、

・Mrは力の釣り合い条件を満たしていないSwiに基づいている。

水平地震荷重はスライス重心に作用しているので、Fellenius法としても解は：

全重量 Wi

αi

作用せん断力
Swi= Sfi/Fi 

全直荷重 Pi

c b
水平地震荷重 kh･Wi

a

d
水平地震荷重による
減少 kh･Wi･sinαi

合土圧
Ei+1 – Ei

αi

斜面内に地下水位
が無い場合

[ ' ( cos tan ' ]
( sin ) ( )

)hfi i i i i
global

i i h i

i

i

ik W sic l W
F

W k W
R

R y
nαα φ

α
⋅ +

=
− ⋅⋅

⋅ + ⋅ ⋅⋅


 
･ ･
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地下水位があるが浸透流がない場合でのP’iに対する外向きkhの影響

95

地下水位

側面間隙水圧 Ui+1

底面間隙水圧 Ubi

側面間隙水圧 Uib

a

スライス iの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi

全重量 Wi

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi 底面直荷重 Pi

水平地震荷重 kh･Wi

水没体積 Vsi

地下水位

b

a

スライス iの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi

有効重量 W’i

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi

底面有効
直荷重 P’i

水平地震荷重 kh･Wi

部分的に水没したスライス

排水状態で浸透流がない場合（修正Fellenius法）

P’i= (Wi – Ubi･cosαi)･cosαi - kh･Wi･sinαi
= (Wi – Wbi)･cosαi - kh･Wi･sinαi
= W’i･cosαi - kh･Wi･sinαi

96

P’iは、- kh･Wi･sinαi
によって減少

W’i= Wi - Wbi

αi

作用せん断力Swi= Sfi/Fi

地震時有効直荷重 P’i

浮力 Wbi=ui･bi=Ubi･cosαi

αi

側面間隙水圧 Usi=Ui+1 – Ui

底面間隙水圧 Ubi= ui･ii

b

d

水平地震荷重 kh･Wi

a

c

水平地震荷重による減少 kh･Wi･sinαi

有効土圧 ∆Ei= E’i+1 – E’i

g
h

e

全重量 Wi

αi

kh=0の時の P’i= W’i･cosαi

自重Wi, 浮力Wbiと水
平地震荷重kh・Wiの
合ベクトルW+

i

f
部分的に水没した
スライス
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地下水位があるが浸透流がない場合でのP’iに対する外向きkhの影響

97

完全に水没したスライス

地下水位

側面間隙水圧 Ui+1
側面間隙水圧 Ui

b

a

スライスiの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi

全重量 Wi

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi

底面直荷重 Pi

上端面水圧 Uti

底面間隙水圧 Ubi

βi

水平地震荷重 kh･Wi

排水状態で浸透流がない場合（修正Fellenius法）

P’i= (Wi – Wbi)･cosαi - kh･Wi･sinαi
= W’i･cosαi - kh･Wi･sinαi

98

P’iは、- kh･Wi･sinαi
によって減少

完全に水没した
スライス

この式は、水没してないスライス、部分的・完全

に水没したスライスに対して共通

a

浮力を考慮した
有効重量 W’i

αi

地震時有効直荷重 P’i

αi

b

e

水平地震荷重 kh･Wi

d

h

i

f

全重量 Wi

αi - βi

側面間隙水圧Usi= Ui+1 – Ui

底面間隙水圧 Ubi= ui･ii

水平地震荷重による減少 kh･Wi･sinαi

kh=0の時の P’i= W’i･cosαi

作用せん断力Swi= Sfi/Fi

有効土圧 ∆Ei= E’i+1 – E’i

浮力 Wbi=Vsi･γw

自重Wi, 浮力Wbiと水
平地震荷重kh・Wiの
合ベクトルW+

i

cスライス上端面水圧Uti

g
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99

w

[ ' ( ' cos tan ' ]
[ ]

( ' sin ) ( )

[ ' ( ' cos tan ' ]
( sin ) / ( )

)

)

fi i i i i
global direct

i i h i

fi i

h i i

hi i i

i i h i

i

i

i i

k W sin

k W s

c l W
F

W k W

c l W
W M

R
R y

R
R k W y

in
R

α φ
α

α φ
α

α

α

− ⋅

−

⋅ ⋅ +
=

⋅ + ⋅ ⋅

⋅ +
=

⋅ − + ⋅ ⋅

⋅

⋅
⋅

⋅


 


 

･ ･

･ ･

Newmark-S, D法
フィルダム（国土省）
- 建設省河川局開発課監修・㈶国土開発技術センター発行(1991): フィルダムの耐震設計指針（案）、平
成3年6月、2.地震時安定性の検討、2.4安定計算, 7～9頁式(2)～(6)

⇒地下水位があり静水状態の斜面に対してFellenius法を適用した場合の正解は、

w

(1) [ ] ( ' sin ) ( )

( sin ) ( )
d direct i i h i

i i h

i

ii

M W k W

W

R y

R yM k W

α

α

= ⋅⋅

⋅

+ ⋅ ⋅

= ⋅ − + ⋅ ⋅
 

 

力学的正解の滑動モーメントは、

修正Fellenius法では、

(2') [ ] ( ) ( ' sin ) ( cos ) [ ]d Sw wi i i h i i iM R S R W R k W R Eα α= ⋅ = ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ ⋅ − ⋅ Δ   

(1) [ ] ( ' sin ) ( )d direct i i h iiM W kR yWα= ⋅ + ⋅ ⋅⋅ 
力学的正解の滑動モーメントは、

ここで、(2), (2’)式で を仮定すると、

⇒

常に、

(3)式に基づくと、修正Fellenius法では、

.

[ ' ( cos sin ) tan ' ]
[ ]

( ' sin ) ( cos )
fi i i i h i i i

global Sw app
i i h i i

c l W k W
F

R
R W k WR

α α φ
α α

⋅ + ⋅ − ⋅ ⋅ ⋅
=

⋅
⋅

+ ⋅ ⋅⋅⋅


 

(2) [ ] ( ) ( ' sin ) ( cos ) [ cos( )]d Sw wi i i h i i i i iM R S R W R k W R Eα α α β= ⋅ = ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ ⋅ − ⋅ Δ ⋅ −   
力・モーメントの釣り合いを満たしたSwiに基づくと、

[ cos( )] 0, [ ] 0i i i iR E R Eα β⋅ Δ ⋅ − = ⋅ Δ = 

.[(3) [ ] ] [(1) [ ] ]d Sw app d directM M>による による

.(3) [ ] ( ) ( ' sin ) ( cos )d Sw app wi app i i h i iM R S R W R k Wα α= ⋅ = ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ ⋅  

[ ' ( ' cos tan ' ]
[ ]

( ' s )
)

in ) (
h ifi i i i i

global dir
i

ect
i i h

i

i

c l WR
R y

k W
F

W
i
W
s

k
nα α φ

α
−⋅ ⋅ +

=
⋅ + ⋅ ⋅

⋅
⋅


 

･ ･
よりも常に小さい安全率
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.

[ ' ( ' cos sin ) tan ' ]
[ ]

( ' sin ) ( cos )

[ ' ( ' cos sin ) tan '
( cos

]
s n ) )( ' i

fi i i i h i i i
global Sw app

i i h i i

fi i i i h i i i

i h ii i

c l W k W
F

W k W

c l W k W

R

W

R

k W

R
α α φ

α α

α α φ
α α

⋅ + ⋅ − ⋅ ⋅ ⋅
=

⋅ + ⋅ ⋅

⋅ + ⋅ − ⋅ ⋅ ⋅
=

⋅ +

⋅

⋅

⋅ ⋅

⋅










この式は、「スライス底面に水平地

震荷重が作用する」と仮定してい

ることなる

➔フィルダムの実務設計で広く用

いられているが、力学的に合理

性がなく、常にMdを過大評価し

てFglobalを過小評価

101

フィルダム（国土省、農林水産省）
- 社団法人日本河川協会編(2014): 改訂新版建設省河川砂防技術基準(案)同解説、設計編[1]: 建設省

河川局監修、技報堂出版、平成26年3月3日（改訂版新刷版第16刷）、第2章ダム設計、6.3堤体の設計, 
6.3.1すべり破壊に対する安全性, 224-228頁に示されている諸式、（注）第1刷は昭和60年（1985年）10
月31日

- 農林水産省農村振興局(2003); 土地改良事業計画設計基準、設計｢ダム｣－技術書（フィルダム編、平
成15年4月, 第9章フィルダムの設計、II-102頁式(9.1.6-1)

斜面内に地下水位が
存在する静水の場合

すべり円の中心:
C (xc, yc)

想定したすべり円弧

スライスi
斜面

スライスiの全重量

動員されたせん断強度: Swi

直荷重: Pi

y

x

土圧
土圧

αi

R･cosαi

αi

外荷重Qi

水平地震荷重: kh･Wi

地下水位

[ ] ( sin ) ( ) ( )

( )
d direct i i w h i i i i

total h total i i w

w AB h

M R W M k W y Q a

W x k W y Q a M
M U x

α= ⋅ ⋅ − + ⋅ ⋅ + ⋅

= ⋅ + ⋅ ⋅ + ⋅ −

= ⋅

  


■斜面下方に向かう浸透流がある状態で水平地震荷重を受けると
Mdは更に増加

■UABが小さくなれば、Mdは更に増加

102

斜面下方に向かう浸透流と水平地震荷重がある排水状態の斜面

重心G

C 外荷重Qi

ai

x
すべり土塊
の全重量Wtotal

水圧UAB

地下水位R

xh

kh･Wtotal

y
浸潤面

全応力法的な表現でのMd
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P’iに対する外向きkhの影響

地下水位

側面間隙水圧 Ui+1

底面間隙水圧 Ubi

側面間隙水圧 Ui

b

a

スライスiの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi

全重量 Wi

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi 底面直荷重 Pi

全応力的表示

水没体積 Vsi

水平地震荷重 kh･Wi

103

有効応力的表示

地下水位

b

a

スライスiの幅bi

有効土圧E’i

有効土圧E’i+1

αi

浮力、透水力を考慮
した有効重量W*i

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi

底面有効
直荷重P’i

水平地震荷重 kh･Wi

斜面下方に向かう浸透流と水平地震荷重がある排水状態の斜面

・フィルダム上流斜面で貯水位が急降下した場合、
・地下水位が、山間部の沢部の盛土で常に高い場合、豪雨で上昇した場合
■P’iは、地震荷重に加えて浸透力によって二重に減少
■Mdは大きく増加している

➔地震時の安定性は著しく減少 104

部分的に水没
したスライス

地震時有効直荷重 P’i

全重量 Wi
αi

有効土圧 E’i+1 – E’i

浮力 Wbi=Vsi･bi

αi

底面間隙水圧 Ubi= ui･ii

側面間隙水圧 Ui+1 – Ui

浮力、浸透力
を考慮した
有効重量 W*i

常時の浸透力 IFi

水平地震荷重による
減少 kh･Wi･sinαi

作用せん断力Swi= Sfi/Fi

水平地震荷重 kh･Wi

kh=0の時の P’i= W’i･cosαi

これを算定する必要がある

斜面下方に向かう浸透流と水平地震荷重がある排水状態の斜面
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長大斜面のように、浸透流の方向がスライス底面に平行な場合に水平
地震荷重が加わった場合は・・・・・

地下水位

側面間隙水圧 Ui+1

底面間隙水圧 Ubi= ubi･li
ubi=hi･γw･cos2αi

側面間隙水圧 Ui
hi

スライスiの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi

全重量 Wi

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi 底面直荷重 Pi

水没体積 Vsi

水平地震荷重 kh･Wi

w

[ ' ( ' cos tan ' ]
[ ]

( sin
)

) ( )
fi i hi i i

global direct
i

i

i h i

i

i

k W sc l W
F

M k W
in

R W
R

y
α φα

α
⋅ +⋅

=
⋅ − + ⋅⋅ ⋅

− ⋅
 

･ ･

有効直荷重 P’i = W’i・cosαi - kh･Wi・sinαi
全重量 Wi

αi

有効土圧 E’i+1 – E’i

浸透力を考慮しない浮力
Wbi=Vsi=bi･hi･γw

αi

W’iによる有効直荷重 P’i= W’i・cosαi

側面間隙水圧⊿Us
= Ui+1 – Ui= 0

浮力、浸透力、地震
荷重を考慮した
有効重量 W*i

浸透力 IFi
作用せん断力Swi= Sfi/Fi

Ubi= ubi･li=Wbi･cosαi

αi
kh･Wi

有効重量W’i=全重量 Wi –浮力Wbi

αi

P’iは、地震荷重
に加えて浸透力
によって二重に
減少

この式は、通常の斜面での円弧すべりに対する実用的な近似式
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107

[ ' ( ' cos tan ' ]
[ ]

( sin ) ( )
)h ifi i i i i

global direct
i i h i i

ik W siR
R y

nc l W
F

k WW
α φα

α
⋅ +

=
⋅ + ⋅ ⋅⋅

⋅⋅ −
 

･ ･

- 国土交通省鉄道局監修・鉄道総合技術研究所編(2007): 平成25年改編鉄道構造物等設計標準・同解
説、土構造物、平成19年1月、㈱丸善出版、3章盛土、3.1.2盛土の性能照査法, 66頁式（解3.1.1）

- （監修）建設省建設経済局民間宅地指導室（編集）宅地防災研究会(2000): 改訂版宅地防災マニュア
ルの解説[I]、平成12年5月10日4版、㈱ぎょうせい、VI.盛土、Ⅵ.3. 盛土のり面の安定性の検討、宅造
盛土、132頁式-②.

- （公益社団法人）日本道路協会(2010): 道路土工、盛土工指針（平成22年度版）、平成22年4月、第4章
設計、4-3-4地震動の作用に対する盛土の安定性の照査、(2), (3)地震動の作用に対する盛土の安定
性の照査の方法、124頁式（解4-2）

- （公益社団法人）日本道路協会(2012): 道路土工、軟弱地盤対策工指針（平成2４年度版）、平成24年8
月、第5章軟弱地盤上の土工構造物の設計、5-6地震動の作用に対する安定性の照査、(2)地震時安
定性照査の方法、2)地震動の作用に対する照査の方法、170頁式（解5-35）

この式では、

①水平地震荷重は正しくスライス重心に作用するとしているが、

②MdをMw=0として求めている。

このため、以下に示すようにこの式の適用にはいくつかの注意が必要である。

次の実用的な近似式が斜面の耐震設計で用いられている

すべり円弧の中心

想定したすべり円弧

部分的に水没した
スライス

斜面

浸透流

UAB= 0

A

完全に水没した
スライス

xh

浸潤面

[ ' ( ' cos tan ' ]
[ ]

( sin ) ( )
)h ifi i i i i

global direct
i i h i i

ik W siR
R y

nc l W
F

k WW
α φα

α
⋅ +

=
⋅ + ⋅ ⋅⋅

⋅⋅ −
 

･ ･

Mw=0で浸透流のある斜面に対しては、

浸潤面の位置を適切に設定すれば、実用的な近似式
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すべり円弧の中心

想定したすべり円弧

部分的に水没した
スライス

斜面

浸透流

水没斜面に作用する水圧: UAB

UABによる滑動に抵抗する
モーメント: Mw= UAB･xh

A

B

完全に水没した
スライス

xh

浸潤面

[ ' ( ' cos tan ' ]
[ ]

( sin ) ( )
)h ifi i i i i

global direct
i i h i i

ik W siR
R y

nc l W
F

k WW
α φα

α
⋅ +

=
⋅ + ⋅ ⋅⋅

⋅⋅ −
 

･ ･

Mw>0で浸透流のある斜面の耐震性を過小評価する

110

斜面深部に向かう浸透流と水平
地震荷重がある排水状態の斜面

地下水位

b

a

スライスiの幅 bi

有効土圧 E’i

有効土圧 E’i+1

αi

浮力、浸透力を考慮
した有効重量 W*i

底面作用せん断力
Swi= Sfi/Fi

底面有効
直荷重 P’i

水平地震荷重 kh･Wi

地震時有効直荷重 P’i

全重量 Wi
αi

有効土圧 E’i+1 – E’i

浮力 Wbi=Vsi･bi

αi

底面間隙水圧 Ubi= ui･ii

側面間隙水圧 Ui+1 – Ui

浮力、浸透力
を考慮した
有効重量 W*i

常時の浸透力 IFi

水平地震荷重による
減少 kh･Wi･sinαi

作用せん断力Swi= Sfi/Fi

水平地震荷重 kh･Wi

kh=0の時の P’i= W’i･cosα
フィルダム上流斜面で下流に向かって
浸潤面が低下している場合などで、UAB

が変わらない場合：
■P’iは、地震荷重で減少するが、浸透
力によって増加

■Mdは、地震荷重によって増加するが、
浸透流によってγtが減少した分だけ
減少

⇒浸透流によって安全率は増加

重心G

C 外荷重Qi

ai

x
すべり土塊
の全重量Wtotal

水圧UAB 地下水位

R

xh

kh･Wtotal

y



土構造物の実務的な安定解析における諸課題

220　MIDAS 地盤変形・トンネル分野

実用的な近似として：

■Mrは浸透力によって増加する。

無視⇒安全側 （必要ならば考慮することはできる）

■Mdは、浸潤面の位置を求めて次式（正解）を適用

111

[ ] ( sin ) ( ) ( )

( )
d direct i i w h i i i i

total h total i i AB h

M R W M k W y Q a

W x k W y Q a U x

α= ⋅ ⋅ − + ⋅ ⋅ + ⋅

= ⋅ + ⋅ ⋅ + ⋅ − ⋅
  



a) 全応力的表示

重心G

C 外荷重Qi

ai

x
すべり土塊
の全重量Wtotal

水圧UAB 地下水位

R

xh

kh･Wtotal

y

112

地震時に飽和土が非排水状態の場合

1）飽和した斜面は、粒径が小さく排水距離が長いほど、地震時に非排水条件

あるいはそれに近い条件になりやすい。

その場合、排水条件と仮定して安定解析をすると、

・緩い土ではMrを過大評価して危険側、密な土ではMrを過小評価して安全側

となり、全体としては締固めの影響を過小評価

2) 非排水条件で解析する場合での飽和土の非排水せん断強度Sf.uの算定法：

・全応力法で非排水繰返し載荷による低下を考慮（Newmark-D法）: 
・ Δu法:  τf.u=c’ + (σ’0 – Δu)･tanφ’（正確なΔuの推定が必要！難しいが！）

⇒締固まった盛土ではΔuを過大評価して安全率を過小評価する傾向

従って、実務では地震荷重は加えないΔu法を適用されている

Δu>0と地震荷重を同時に考慮する方法でないと、

⇒締め固まった盛土では、地震時に最小となる安全探索できない

Newmark法に適用できない （これらは後ほど説明）
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1. 藤沼ダムの事例

2. 円弧すべり安定解析法の理論的基礎と実施に当たっての留意事項

2-1. 混乱した現状

2-2. 円弧すべり安定解析の基礎

2-3. Fellenius法とは

2-4. 地下水位・浸潤面と自由水位の考慮

・浸透流がない場合

・定常浸透流がある場合

2-5. 地震力の取り扱い

2-6. 異なる設計指針等での排水状態での安全率の式の比較

3. Newark-D法と劣化剛性FEMによる盛土の地震時残留変形解析

3-1. Newmark法の経緯

3-2. 飽和土の非排水せん断強度の非排水繰返し載荷による劣化を

考慮したNewmark-D法による剛体すべり解析

3-3. 飽和土の非排水せん断剛性・強度の非排水繰返し載荷による

劣化を考慮した準静的非線形FEMによる残留変形解析
113

Fellenius法による排水状態に対する安定計算の
各種指針等での式の比較

1.異なる仮定の総括

2.異なる式のまとめ

3. 解析条件

4. 安全率とNewmark法による剛体すべり変位の比較

114
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青印が適切な設定・仮定（PWP-a等の記号は次頁以降で表示）

1) P’iを求める時のスライス側面での間隙水圧の作用方向：

・PWP-a:  水平（力学的に正しい）

・PWP-b:  スライス側面での間隙水圧を無視、あるいは、スライス底面に平行（力学

的に不合理で、斜面が急勾配になるほど安全側）

2)滑動momentMdを計算する時のスライスの自重と外水圧UABの考慮：

・W-a:  「有効重量W’iを用いて浸透力を考慮する」方法と「全重量Wiを用いてUABを

考慮する」方法。両者は同じ結果となり、力学的に正しい

・W-b:  「Wiを用いてUABを考慮しない」方法。

1) 盛土内に地下水位がない場合は正解

2) 地下水位は高い静水状態の場合は力学的に不合理で確実に安全側、完全水

没斜面では過度に安全側

3) 地下水位が高く斜面に向かう浸透流がある場合に対しては、実務的にほぼ妥

当な近似式を定式化できる

1.異なる仮定の総括-1

115

3)水平地震荷重の考慮とその作用位置：

・HSL-a: 水平地震力がスライス重心に作用

・HSL-b: 水平地震力はスライスの底面に作用（力学的に不合理、常に安全側）

・HSL-c: 非排水状態での飽和土での地震荷重によるΔuは考慮するが地震力は

考慮しない(地震動終了時が対象； 正確なΔuの推定が難しい）

・HSL-d:  耐震設計をせず常時の排水状態での検討(Δu= 0, kh= 0) 

4)飽和土の地震時の排水条件：

・US-a1: 非排水として、全応力法で非排水繰返し載荷による劣化を考慮

・US-a2: 非排水として、Δu法によって非排水せん断強度を算定。正しいΔuを推定で

きれば、US-a1と同じ結果が得られる。しかし、実際にはこの方法で地震時と地

震直後での非排水せん断強度を適切に推定することは難しい。

・US-b: 飽和土でも排水条件とする（緩い土では危険側、密な土では安全側）

（非排水せん断強度を用いる安定解析は、次章で扱う）

1.異なる仮定の総括-2

116
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Fellenius法による排水状態に対する安定計算の
各種指針等での式の比較

1.異なる仮定の総括

2.異なる式のまとめ

3. 解析条件

4. 安全率とNewmark法による剛体すべり変位の比較
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浸透流がない静水状態の斜面の常時（初期状態）での各種安全率の式

記号 スライス側面での間
隙水圧作用方向

Mdの計算での水没
スライスの自重

Fglobalの式

PWP-a/W-a

Newmark-S & D

水平
（注1)

有効重量W’i= 
全重量Wi – 浮力Wbi

（注2)

PWP-b/W-a
スライス底面に平行 有効重量W’i= 

全重量Wi – 浮力Wbi

PWP-a/W-b 水平 全重量Wi

PWP-b/W-b スライス底面に平行 全重量Wi

w

[ ' tan ' ]
( sin )

( cos / cos )i i bi iifi

i i

ic l
W M

W Wα α φ
α

⋅ −⋅ + ⋅
⋅ −




[ ' ' cos tan ' ]
( sin )

fi i i i i

ii

c
W

l W α φ
α

⋅ + ⋅ ⋅
⋅




w

[ ' ' cos tan ' ]
( sin )

fi i i i i

i i

c l W
W M

α φ
α

⋅ + ⋅ ⋅
⋅ −




( cos / cos )[ ' tan ' ]
( sin )

i i bi

i

iifi i

i

c
W

l W Wα α φ
α

⋅ + ⋅
⋅

⋅ −
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注1）浸透流がある斜面では、P’iに対する浸透力の影響を考慮する必要がある

注2)
浸透流がない斜面では、 「有効重量W’を用いる方法」は「全重量Wを用いてMwを考慮する方法」と等価
浸透流がある斜面では、 「W’を用いて浸透力を考慮する方法」は「Wを用いてMwを考慮する方法」と等価

w

( co[ ' tan ' ]
( si )

s )
n

i i bifi i i

i i

W Uc l
W M

φα
α

⋅ + ⋅
⋅
⋅ −

−




[ ' tan ' ]
( si

( cos )
n )

i i bifi i i

ii

c l W U
W

φ
α

α⋅ + ⋅
⋅

⋅ −
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浸透流がない斜面（排水条件）の地震時での安全率の各種の式

スライス側
面での間隙
水圧作用方
向

Mdの計算で

の水没スライ
スの自重

水平地震
荷重の考
慮とその
作用位置

Fglobalの式

PWP-a/W-a/HSL-a
(注3)

Newmark-O 
（完全塑性）
Newmark-S 
（ひずみ軟化）

水平
（注1)

有効重量W’I

= Wi – Wbi

（注2)

スライス
の重心

PWP-a/W-b/HSL-a 水平 全重量Wi スライス
の重心

PWP-b/W-b/HSL-a
(注3)

スライス底
面に平行

全重量Wi スライス
の重心

PWP-a/W-a/HSL-b
(注3)

平行 有効重量W’I

= Wi – Wbi

スライス
の底面

w

[ ' ( ' cos sin ) tan ' ]
( sin ) ( / )

fi i i i h i i i

i i h i i

c l W k W
W M k W y R

α α φ
α

⋅ + ⋅ − ⋅ ⋅ ⋅
⋅ − + ⋅ ⋅


 

[ ' ( ' cos sin ) tan ' ]
( sin ) ( / )

fi i i i h i i

i h i ii

i

W
c l W k W

k W y R
α α φ

α
⋅ + ⋅ − ⋅ ⋅ ⋅

⋅ + ⋅ ⋅


 
[ ' { sin } tan ' ]

(
( cos / cos )

sin ) ( / )
fi i h i i i

i h i i

i i bi i

i

c l k W
k W y R

W W
W

α φα α
α

⋅ + − ⋅ ⋅ ⋅
⋅

−
+ ⋅ ⋅

⋅
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w

[ ' ( ' cos sin ) tan ' ]
( (s )i on ) c sh

fi i i i h i i i

i i i i

c l W k W
W k WM α

α α φ
α

⋅ + ⋅ − ⋅ ⋅ ⋅
⋅ − + ⋅ ⋅


 

( cos[ ' { sin } tan ' ]
(

)
sin ) ( / )

fi i h i i ii i

i h i i

bi

i

c l k WW
k WW y

U
R

α α φ
α

⋅⋅ + − ⋅ ⋅
⋅ + ⋅ ⋅

− ⋅
 

注3): 地震時に飽和土が非排水状態になる場合にこれらの式を用いる場合は、これらの式の記号の末
尾に/US-bを追加する

浸透流がない斜面（非排水条件）の地震時での安全率の各種の式

スライス
側面での
間隙水
圧作用
方向

Mdの計

算での水
没スライ
スの自重

水平地震
荷重の考
慮とその
作用位置

Fglobalの式

PWP-a/W-a/HSL-a
/US-a1
Newmark-D

水平
（注1)

有効重量
W’i= 
Wi – Wbi

（注2)

スライス
の重心

PWP-a/W-b/HSL-c
/US-a2

水平 全重量Wi 地震荷重
を考慮し
ない

（注4)

PWP-a/W-b/HSL-a
/US-a2

Newmark法に適用するた

めの式（河川土工指針から
展開）

水平 全重量Wi スライス
の重心

(注4)

PWP-a/W-a/HSL-a
/US-a2  Newmark法に適
用するための式

水平 有効重量
W’i

スライス
の重心

.

w

[ ]
( sin ) ( / )

f u

i i h i iW M k W y R
τ

α⋅ − + ⋅ ⋅
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[ ([ ' { } tan ' ]
( sin

) cos ] cos
)

i bi bi ifi i i

i

i

i

U U
W

l Wc α
α

α φ− +⋅ + ⋅
⋅

⋅ ⋅


Δ

注４): この式は部分的に水没したスライスが対象であり、
完全水没したスライスに対しては書き直す必要がある

[ ([ ' { } tan ' ]
( sin )

) cos ] os
( / )

ci bi bi i ifi i i

i i h i i

c l W U U
W k W y R

α α φ
α

⋅ + ⋅
⋅ +

−
⋅

+ ⋅
⋅

⋅
 

Δ

w

[ ' { } tan ' ]
(

[
sin ) ( / )

( ) cos ] cosfi i i bi ibi i

i i h i i

iW U Uc l
W M k W y R

α
α

α φ− + ⋅⋅ ⋅
⋅

⋅+
⋅ − + ⋅


 

Δ
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Fellenius法による排水状態に対する安定計算の
各種指針等での式の比較

1.異なる仮定の総括

2.異なる式のまとめ

3.解析条件

4.安全率とNewmark法による剛体すべり量の比較
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地層
番号

地層名
湿潤密度
γt (kN/m3)

飽和密度
γsat (kN/m3)

c' 
(kPa)

Φ’ 
(deg)

① コア 19.0 20.0 0 50

②③ ランダム 19.0 20.0 0 50

④
地盤（N値

20） 21.0 21.0 37.5 31.5

⑤
地盤（N値

50） 21.0 21.0 1000 31.5

地層
番号

地層名
湿潤密度
γt (kN/m3)

飽和密度
γsat (kN/m3)

c' 
(kPa)

Φ’ 
(deg)

① コア 19.0 20.0 20 30

②③ ランダム 19.0 20.0 20 30

④ 地盤（N値20） 21.0 21.0 37.5 31.5

⑤ 地盤（N値50） 21.0 21.0 1000 31.5

ｃ＝0、φ＞0の堤体

ｃ＞0、φ＞0の堤体

三つの対象断面 二つの物性値
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排水条件での安全率の検討
1) P’iを求める時のスライス側面での間隙水圧の作用方向：

・PWP-a:  水平（力学的に正しい）

・PWP-b:  無視、あるいはスライス底面に平行（力学的に不合理）

2) 滑動momentMdを計算する時のスライスの自重と外水圧UABの考慮：

・W-a:  Wiを用いてMwを考慮。力学的に正しい

・W-b:  「Wiを用いてMwを考慮しない」方法。

3)水平地震荷重の考慮とその作用位置：

・HSL-a: 水平地震力がスライス重心に作用

・HSL-b: 水平地震力はスライスの底面に作用（力学的に不合理、常に安全側）

[ ' ( ' cos sin ) tan ' ]
( sin ) / ( / )

i i i i h i i i
global

i i w h i i

c l W k W
F

W M R k W y R
α α φ

α
⋅ + ⋅ − ⋅ ⋅ ⋅

=
⋅ − + ⋅ ⋅


 

(32)PWP-a/W-a/HSL-a
近年のフィルダム

[ ' ( ' cos
(

sin ) tan ' ]
( / )sin )i i

i i i i h i i i
global

h i i

c l W k
F

k WW
W

y R
α α

α
φ⋅ + ⋅ − ⋅ ⋅ ⋅

⋅⋅
=

+ ⋅




PWP-a/W-a/HSL-b
フィルダムとため池堤体
の従来からの実務設計

(33)
[ ' ( ' cos si

( cos )
n ) tan ' ]

( sin ) /
i i i i h i i i

globa
w h i

l
i i i

c l W k W
F

W M k WR α
α α φ

α
⋅ + ⋅ − ⋅ ⋅ ⋅

=
⋅ − + ⋅ ⋅




PWP-a/W-b/HSL-a
鉄道・宅造・道路盛土、河川堤防

(34)

[ ' { sin( cos )
(

} tan ' ]
(si )) /n
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PWP-b(Ubiは静水圧）
/W-b/HSL-a 多くの教科書 (35)
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式(33)

式(32)

式(35)
■四つの式による臨界円は同一

■間隙水圧と斜面に作用する水圧の影

響がないので、kh･Wiを各スライスの重

心に加えている式(32), (34), (35)による

Fsは同一。

■「kh･Wiを各スライスの底面に加えてい

る式(33)によるFs」と上記のFsとの差は、

臨界すべり円弧が浅くyi/Rが1.0に近い

ために非常に小さい。

■式(33)によるすべり量は、他の三つの

式よりも若干大きい。

Newmark-O法による剛体すべり変位⇒

ｃ＝0、φ＞0の堤体
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ｃ> 0、φ＞0の堤体
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■間隙水圧と斜面に作用する水圧の影

響がないので、kh･Wiを各スライスの

重心に加えている式(32), (34), (35)に
よるFsは同一

■yi/Rが1.0よりも若干小さくなるので、

「kh･Wiを各スライスの底面に加えてい

る式(33)によるFs」は上記のFsよりも若

干小さくなる。

■式(33)によるすべり量は、他の三つ

の式よりもかなり大きい。
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■最も合理的な式(32)： 地下水位が低い

場合よりも、khの増加によるFsの低下が

大きい。

■「kh･Wiを各スライスの底面に加えている

式(33)によるFs」と上記のFsとの差は、臨

界すべり円弧が浅くyi/Rが1.0に近いため

に非常に小さい。

■ Mwを無視した式(34)によるFsは式(32)
による値から半減、すべり変位は急増

（不合理な結果）。

■式(35)によるFsは更に小さくなり、すべり

量は更に大きい（非常に不合理な結果）。 1 2 3 4
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注） 図-25に示す斜面
状態(S)に対しては、ここ
に示す式(34)による解は

正解であり、この解は式
(32)によっても得られる
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式(34)式(33)式(32) 式(35)

注） 図-25に示す斜面
状態(S)に対しては、ここ
に示す式(34)による解は

正解の近似値であり、こ
の解は式(32)によっても
得られる

■最も合理的な式(32)： 地下水位が低い

場合よりも、khの増加によるFsの低下が

大きい。

■yi/Rが1.0よりも若干小さくなるので、

「kh･Wiを各スライスの底面に加えている

式(33)によるFs」は上記のFsよりも若干

小さくなる。

■ Mwを無視した式(34)によるFsは式(32)
による値から半減、すべり変位は急増

（不合理な結果） 。

■式(35)によるFsは更に小さく、すべり量

は更に大きい（非常に不合理な結果） 。
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注） 図-25に示す斜面
状態(S)に対しては、ここ
に示す式(34)による解は

正解であり、この解は式
(32)によっても得られる

左

下に

[ ' ( ' cos
(

sin ) tan ' ]
( / )sin )i i

i i i i h i i i
global

h i i

c l W k
F

k WW
W

y R
α α

α
φ⋅ + ⋅ − ⋅ ⋅ ⋅

⋅⋅
=

+ ⋅


 (34)

[ ' ( ' cos sin ) tan ' ]
( sin ) / ( / )

i i i i h i i i
global

i i w h i i

c l W k W
F

W M R k W y R
α α φ

α
⋅ + ⋅ − ⋅ ⋅ ⋅

=
⋅ − + ⋅ ⋅


  (32)

安全率は半減
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注） 図-25に示す斜面
状態(S)に対しては、ここ
に示す式(34)による解は

正解の近似値であり、こ
の解は式(32)によっても
得られる

左

ｃ> 0、φ＞0の堤体

安全率は半減

注： それぞれの設計指針での安定解析法の妥当性は、

①採用された仮定が適切かどうかを、同一条件で計算された安

全率を比較するなどして検討するとともに、

②以下の諸要因を適切に考慮しているか、総合的に検討する

必要がある。

a)土のせん断強度の決定法、

・締固め度の評価

・三軸試験、平面ひずみ圧縮試験、一面せん断試験

・異方性

・破壊の進行性、粒径効果

・その他

b) 設計震度（あるいは設計入力地震動）

c) 許容最低安全率（あるいは許容最大変位）

②については、別途議論する必要がある。
130
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現状では、

A) 従来の設計法:
①レベル１の設計地震動相当の低いkh + 
②締固めた盛土では過小評価された排水せん断強度 +
③適切な（不合理さをできるだけ排除した）式による安定解析 + 
④計算されたFs >設定された許容最低安全率

での判定と

B) 新しい設計法:
①レベル２の設計地震動 +
②実際の締固め度と排水条件等を考慮した現実的なせん断強度 +
③適切な（不合理さをできるだけ排除した）式による安定解析 +
④「Newmark法で計算した残留変形」プラス「非排水繰返し載荷による応

力･ひずみ関係の劣化を考慮した準静的非線形FEMによる残留変形」の

算定と、その値と許容残留変形の比較

での判定、

を組み合わせるが適切であろう。 131

1. 藤沼ダムの事例

2. 円弧すべり安定解析法の理論的基礎と実施に当たっての留意事項

2-1. 混乱した現状

2-2. 円弧すべり安定解析の基礎

2-3. Fellenius法とは

2-4. 地下水位・浸潤面と自由水位の考慮

・浸透流がない場合

・定常浸透流がある場合

2-5. 地震力の取り扱い

2-6. 異なる設計指針等での排水状態での安全率の式の比較

3. Newark-D法と劣化剛性FEMによる盛土の地震時残留変形解析

3-1. Newmark法の経緯

3-2. 飽和土の非排水せん断強度の非排水繰返し載荷による劣化を

考慮したNewmark-D法による剛体すべり解析

3-3. 飽和土の非排水せん断剛性・強度の非排水繰返し載荷による

劣化を考慮した準静的非線形FEMによる残留変形解析
132
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Newmark法による剛体間のすべり

固定系（常にx= 0)

x u - x

u マス M

マスが(u-x）が増加する方向に台に対し
て滑る時の摩擦抵抗= R=M･g ･tanφμ

マスMに作用する加速度×質量=
M･d2u/dt2

x - u 2

2

x
t

∂
∂

： 入力加速度

滑っていない状態での力の釣合い式：

2

2( tan ) uR M g M
tμϕ ∂= ⋅ ⋅ > ⋅

∂
動的入力
荷重

摩擦抵抗
すべりによる
慣性抵抗

滑り出した後の力の釣合い式：

2

2( tan ) uR M g M
tμϕ ∂= ⋅ ⋅ = ⋅

∂

2 2

2 2

( )tan x u xM g M M
t tμϕ ∂ − ∂⋅ ⋅ + ⋅ = ⋅

∂ ∂

2 2

2 2

( )tan x u xg
t tμϕ ∂ − ∂⋅ + =

∂ ∂
⇒すべり量（ x-u）を求める

Newmark法による斜面上の剛体間のすべり(円弧すべりに対応）

滑っていない状態での力の釣合い式：
2

2( tan cos ) sinuR M g M M g
tμϕ α α∂= ⋅ ⋅ ⋅ > ⋅ + ⋅ ⋅

∂ 動的入力荷重と

初期せん断荷重

摩擦抵抗
すべりに
よる慣性
抵抗

滑り出した後の力の釣合い式：

2

2( tan cos ) sinuR M g M M g
tμϕ α α∂= ⋅ ⋅ ⋅ = ⋅ + ⋅ ⋅

∂

2 2

2 2

( )tan cos sinx u xM g M M M g
t tμϕ α α∂ − ∂⋅ ⋅ ⋅ + ⋅ = ⋅ + ⋅ ⋅

∂ ∂

2 2

2 2

( )tan cos sinx u xg g
t tμϕ α α∂ − ∂⋅ ⋅ + = + ⋅

∂ ∂

⇒すべり量（ x-u）を求める

x

u - x
u

マス
M

x - u

固定系（常にx= 0)

マスが(u-x）が増加する方向に台に対して滑
る時の摩擦抵抗= R=M･g･tanφμ ･cosα

マスMに作用する加速度×質量=
M･d2u/dt2 ： 入力加速度

傾斜角α

マスによる初期せん断荷重(一定値)=M･g･sinα
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2

2r G
uM M g r M R

t
∂> ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅
∂

Fs > 1.0で滑り出していない時:

円弧すべりの場合の運動方程式:

{ ( )}r fi iM R lτ= ⋅ ⋅
. tanfi i n i icτ σ φ= + ⋅

抵抗モーメント

2

2G
uM g r M R

t
∂⋅ ⋅ + ⋅ ⋅
∂

滑動モーメント

uは、すべり土塊の重心での回転方向の変位
u-x= RG・θは、すべり土塊の重心での回転方向の

すべり土塊と周辺地盤との相対変位

 

RG

r

スライス法

臨界すべり面u-x= RG・θ

すべり回転角: θ

δ= R･θ

M･g

kh ･ M･g

2

2

2 2

2 2

2

2

( )

( )

r G

G G

d G

uM M g r M R
t

x x uM g r M R M R
t t

x uM M R
t

∂= ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅
∂
∂ ∂ −= ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ − ⋅ ⋅
∂ ∂

∂ −= − ⋅ ⋅
∂

Mdは、滑り土塊のマスMに作用する重力
の加速度gと地震による入力加速度dx2/dt2

によって生じる静的+動的滑動モーメント。

2 2
2

2 2

( ) ( )G G
x uM R M R
t t

θ∂ − ∂⋅ ⋅ = ⋅ ⋅
∂ ∂

また、

であるので、

2
2

2( )r G dM M R M
t
θ∂+ ⋅ ⋅ =

∂

Fs = 1.0で滑り出した時:

 

RG

r

スライス法

臨界すべり面u-x= RG・θ

すべり回転角: θ

δ= R･θ

M･g

kh ･ M･g
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Newmark法の経緯
①従来の実務での盛土の地震時のすべり安定解析:

レベル1設計地震動相当の水平震度kh（例えば0.15）に対する極限つり合

い法によるすべり安全率が所定の値（例えば1.2）以上であることを確認

②1995年兵庫県南部地震⇒レベル2設計地震動に対する安定解析の導入：

残留すべり変形が許容値以下ならば、計算された安全率 < 1.0 を許容

同時に、 土のせん断強度を現実的な値とする必要

従来: ϕres程度 ⇒ 締固めが良ければ、 ϕpeak + ϕres

⇒排水条件でのひずみ軟化を考慮したNewmark-S法

③従来から課題であったが、2011年東日本大震災で重要な課題と再認識：

・非排水飽和条件の盛土・地盤： 良い締固め → 高い安定性。

一方、低い締固め→非排水繰返し載荷による強度低下による流動すべり

これらの現象を再現できて締固めの影響を鋭敏に反映できるように、

Newmark法を改良する必要⇒ では、どのように？
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Yoshida,T. and Tatsuoka,F. (1997), “Deformation property of shear band in sand subjected to plane strain compression and 
its relation to particle characteristics”, Proc. 14th ICSMFE, Hamburg, Vol. 1, pp.237-240. 

Okuyama,Y., Yoshida,T., Tatsuoka,F., Koseki,J., Uchimura,T., Sato,N,. and Oie,M. (2003): Shear banding characteristics of 
granular materials and particle size effects on the seismic stability of earth structures, Proc. 3rd Int. Sym. on Deformation 
Characteristics of Geomaterials, IS Lyon 03 (Di Benedetto et al. eds.), Balkema, September, 2003, pp.607-616.

龍岡文夫・菊池喜昭：基礎の設計―やさしい基礎知識第１４回―：2.1.7砂礫のせん断強度、2.1.7.4 ひずみ軟化過程
(2003)、基礎工月3号、94-99頁
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粒径の影響を考慮しな
いでφresを用いる従来法

φres
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Newmark-S法によるすべり変位に対する粒径の影響

Newmark法の経緯
①従来の実務での盛土の地震時のすべり安定解析:

レベル1設計地震動相当の水平震度kh（例えば0.15）に対する極限つり合

い法によるすべり安全率が所定の値（例えば1.2）以上であることを確認

②1995年兵庫県南部地震⇒レベル2設計地震動に対する安定解析の導入：

残留すべり変形が許容値以下ならば、計算された安全率 < 1.0 を許容

同時に、 土のせん断強度を現実的な値とする必要

従来: ϕres程度 ⇒ 締固めが良ければ、 ϕpeak + ϕres

⇒排水条件でのひずみ軟化を考慮したNewmark-S法

③従来から課題であったが、2011年東日本大震災で重要な課題と再認識：

・非排水飽和条件の盛土・地盤： 良い締固め → 高い安定性。

一方、低い締固め→非排水繰返し載荷による強度低下による流動すべり

これらの現象を再現できて締固めの影響を鋭敏に反映できるように、

Newmark法を改良する必要⇒ では、どのように？
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1. 藤沼ダムの事例

2. 円弧すべり安定解析法の理論的基礎と実施に当たっての留意事項

2-1. 混乱した現状

2-2. 円弧すべり安定解析の基礎

2-3. Fellenius法とは

2-4. 地下水位・浸潤面と自由水位の考慮

・浸透流がない場合

・定常浸透流がある場合

2-5. 地震力の取り扱い

2-6. 異なる設計指針等での排水状態での安全率の式の比較

3. Newark-D法と劣化剛性FEMによる盛土の地震時残留変形解析

3-1. Newmark法の経緯

3-2. 飽和土の非排水せん断強度の非排水繰返し載荷による劣化を

考慮したNewmark-D法による剛体すべり解析

3-3. 飽和土の非排水せん断剛性・強度の非排水繰返し載荷による

劣化を考慮した準静的非線形FEMによる残留変形解析
149

実務的な耐震診断：Newmark-D法とFEMの組み合わせ

極限釣り合い法での瞬間安全率, Fs

土
構
造
物
の
残
留
変
形

許容値

1.0

2. 剛体すべり変位
（Newmark法）

1. すべり変形以外の連続体とし

ての残留変形（準静的非線形
FEM)

3.盛土の残留変形= 
1. 連続体としての残留変形 + 
2. すべり変形
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151

飽和した領域を持つ盛土の地震時残留変位・変形 =

①すべり土塊と支持土塊は剛体であるとしたすべり

+

②剛体すべり以外の連続体的残留変形

152

飽和した領域を持つ盛土の地震時残留変位・変形 =

①すべり土塊と支持土塊は剛体であるとしたすべり
(Newmark法による）

+

②剛体すべり以外の連続体的残留変形
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地震時に飽和土が非排水状態の場合

1）飽和した斜面は、粒径が小さく排水距離が長いほど、地震時に非排水条件

あるいはそれに近い条件になりやすい。

その場合、排水条件と仮定して安定解析をすると、

・緩い土ではMrを過大評価して危険側、密な土ではMrを過小評価して安全側

となり、全体としては締固めの影響を過小評価

2) 非排水条件で解析する場合での飽和土の非排水せん断強度Sf.uの算定法：

・ Δu法:  τf.u=c’ + (σ’0 – Δu)･tanφ’（正確なΔuの推定が必要！難しいが！）

⇒締固まった盛土ではΔuを過大評価して安全率を過小評価する傾向

従って、実務では地震荷重は加えないΔu法を適用されている

Δu>0と地震荷重を同時に考慮する方法でないと、

⇒締め固まった盛土では、地震時に最小となる安全探索できない

Newmark法に適用できない

・全応力法で非排水繰返し載荷による低下を考慮（Newmark-D法）
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地震時に飽和土が非排水状態の場合

1）飽和した斜面は、粒径が小さく排水距離が長いほど、地震時に非排水条件

あるいはそれに近い条件になりやすい。

その場合、排水条件と仮定して安定解析をすると、

・緩い土ではMrを過大評価して危険側、密な土ではMrを過小評価して安全側

となり、全体としては締固めの影響を過小評価

2) 非排水条件で解析する場合での飽和土の非排水せん断強度Sf.uの算定法：

・ Δu法:  τf.u=c’ + (σ’0 – Δu)･tanφ’（正確なΔuの推定が必要！難しいが！）

⇒締固まった盛土ではΔuを過大評価して安全率を過小評価する傾向

従って、実務では地震荷重は加えないΔu法を適用されている

Δu>0と地震荷重を同時に考慮する方法でないと、

⇒締め固まった盛土では、地震時に最小となる安全探索できない

Newmark法に適用できない

・全応力法で非排水繰返し載荷による低下を考慮（Newmark-D法）
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Δu法； 道路盛土、河川堤防の設計指針で示されている式：

[ ( ) cos[ ' { } tan ' ]
( sin

]
)

cosi bifi i i
global

i i i

i i

bW U U
F

W
c l α φ

α
α⋅ + ⋅

=
⋅

⋅
− + ⋅


Δ

- （監修）建設省建設経済局民間宅地指導室（編集）宅地防災研究会(2000): 改訂版宅地防災マ
ニュアルの解説[I]、平成12年5月10日4版、㈱ぎょうせい、第VI章盛土、Ⅵ.3. 盛土のり面の安定
性の検討、VI.盛土、VI.3.盛土のり面の安定性の検討、5. 地震時の安定性の検討認、124頁（式
Ⅵ. 3-4）

- (財)国土技術研究センター(2012): 河川堤防の構造検討の手引き（改訂版）、平成24年2月、第６
章地震に対する堤防の構造検討101-117頁、107頁に示す

- （公益社団法人）日本道路協会(2012): 道路土工、軟弱地盤対策工指針（平成2４年度版）、平成
24年8月、第5章軟弱地盤上の土工構造物の設計、5-6地震動の作用に対する安定性の照査、(2)
地震時安定性照査の方法、2)地震動の作用に対する照査の方法、172頁式（参5-10）

(a)

■ (a)式の分子は、案外複雑な内容を持つ：

Ubiは浸透圧を考慮しない静水圧（浸透流がある場合でも）

ΔUbiは、地震荷重による過剰間隙水圧

・静水圧と同様に水深に比例すると仮定（説明は次頁）

・この値を正しく算定するのは非常に難しい（後述）

この式は、部分的に水没しているスライスに適用できる。しかし、完全に水没したス

ライスに対しては、書き変える必要がある。

地震荷重による過剰間隙水圧ΔUbiは、常時の静水圧Ubiと同様に深さに比例する

と仮定 ⇒ ΔUbiはUbiに比例し ΔUbi/Ubi= r（定数）と仮定すると

⇒地震時に上方に向かう浸透流が発生すると仮定していることになる。

P’i= [Wi - (Ubi+ ΔUbi)･cosαi]･cosαi= Wi･cosαi – (Ubi+ ΔUbi)･cos2αi
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Swi= Sfi/Fi

W*i

Wi
αi

(P’i)B

E’i+1 – E’i

Wbi=ui･bi
=Ubi･cosαi

αi

(Pi)B

Ubi= ui･ ii

Ubi

c

Ubi

∆U*bi

∆IFi

∆U*si= r･Usi

∆U*bi= r･Ubi

αi

Usi= Ui+1 – Ui
（大きさは、Usi=Ubi･sinαi) ∆U*si

P’i

Pi 

∆Usi

∆Usi

∆Ubi

∆Ubi
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Δu法； 道路盛土、河川堤防の設計指針で示されている式：

■分母に地震荷重kh･Wiが含まれていない。➔地震終了直後の安全率を求めている

ΔUbiが最大値となっている地震終了直後の安全率が地震中の値よりも必ず小さ

ければ妥当（緩い飽和土が比較的小さい地震荷重によって液状化する場合）

・しかし、一定程度以上締め固まった地盤・盛土に強い地震動が加わった場合は、

地震中にkhとΔuによって安全率が最小値となる可能性

■(a)式は地震荷重の項を含まないので、所定の地震動履歴全体に適用して

Newmark法によってすべり計算を行うことはできない。

その計算できるように、上の式を修正すると・・・

■加えて、分母にMwが含まれていない問題がある（次頁）

[ ( ) cos[ ' { } tan ' ]
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i i i

i i
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c l α φ
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Δu法； 道路盛土、河川堤防の設計指針で示されている式：

■分母： 全重量Wiを用いていて、Mwが含まれていない

→ Mw= 0の斜面に対しては妥当な近似

Mw> 0の斜面に対して適用すると、Mdを過大評価、安全率を過小評価

Δu法として、より合理的な式は、

■まとめ： (a)式では、耐震性の

①Mw=0としていることによる過小評価の可能性、

②kh= 0としていることによって過大評価、

③ΔUbiの過大評価による過小評価の可能性（次頁以降で説明）

がある。
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飽和土の非排水繰返し載荷

理論的に正しいが、円弧すべり安定計算に適用する場合は、
以下に示す二つの問題①、②に注意する必要がある

. ' ' tan 'f u fcτ σ φ= + ⋅
* *' ' ' ( )f ni ni i ni i ni i iu u u uσ σ σ σ σ= + Δ −Δ = −Δ = − −Δ

有効応力法（いわゆるΔu法）
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0

.f uτ

' ' tan 'f fcτ σ φ= + ⋅
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( 0)ni niσ σΔ Δ <
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り
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' fσ

初期液状化

*
.i luΔ

想定した
全応力経路

*
iuΔ

iuΔ

.f uτ +

問題①: 地震荷重khと過剰間隙水圧Δuを同時に考慮する場合での課題

水平震度khによりスライス底面での拘束圧は減少：Δσni=- kh･Wi･sinαi/li
しかし、上の式の分子ではこの影響を考慮していない

⇒ 従って、 とする必要がある
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問題② [影響が大きい]: 
非排水せん断強度τf.uの発揮時における過剰間隙水圧Δu*

iの値は、ある程度以上

締め固まった土では、ダイレイタンシーによって、直前のせん断応力τ= 0の状態で

の値Δu*
i.lよりも大きく減少している

→ Δu*
iを「非排水繰返し三軸試験で測定されたΔuの時刻歴での上包絡線」から

算定すると、「初期液状化時でτ= 0の時の過剰間隙水圧Δu*
i.l」になる

→ Δu*
i=Δu*

i.lとした場合、非排水せん断強度= τ+
f.u （非常に小さくなり、締め固まっ

た土の実際の値を著しく過小評価） （次頁以降、実例で説明）

飽和土の非排水繰返し載荷

161
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で
の
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力
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有効応力で表現した
破壊包絡線
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niσ
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直応力, σ, σ’

' fσ

初期液状化

*
.i luΔ

想定した
全応力経路

*
iuΔ

iuΔ

.f uτ +

神戸市舞子 淡路島松帆

舞子 松帆

花崗岩

（単位: 
m)

沖積層、後期洪積層

未固結礫（明石層）

（神戸層）
堆積軟
岩

（F: 断
層）

明石海峡大橋の２Pの基礎地盤明石層の非排水三軸試験
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明石海峡大橋2P基礎地盤の明石層（密な礫質土）の不撹乱試料
の大型三軸試験（直径30 cm, 高さ 60 cm)

明石層礫質土の「不撹乱」
試料の異方圧密供試体の
非排水繰返し三軸試験

Δu*
iは、通常「Δud～t関係の上

方包絡線」から算定する

点O： 非排水繰返し載荷開始時

Δu*
i=Δud=0

点C: Nc=10終了後で軸ひずみは

5%を超えている

Δu*
i=Δudは、かなり大きく

なっている

C
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C

実際の、点Cでの強度低下率は小さい

点O： 非排水繰返し載荷開始時

Δu*
i=Δud=0

点C:点C: Nc=10終了後で軸ひずみは5%
を超えている; Δu*

i=Δudは、かなり

大きくなっている

いずれの状態でも、密な土であるため、

有効応力法（Δu法）による非排水せん

断強度は実際の値をかなり過小評価

等方圧縮された飽和豊浦砂の一
定拘束圧での純せん断（ねじり
せん断試験） 排水と非排水

排水

p’一定の排水せん断でも著しい体積変
化 ! 密度により著しく異なる

排水

排水

体積一定の非排水せん断ではp’が著
しく変化⇒密度によって著しい強度差

非排水

非排水

龍岡文夫・毛利栄
征(2015):地盤工

学・技術ノート第
22回, 盛土の地震時

残留すべり計算②、
雑誌基礎工4月号



土構造物の実務的な安定解析における諸課題

248　MIDAS 地盤変形・トンネル分野

せん断強度

乾燥密度

非排水せん断強度

排水せん断
強度

飽和土では、非排水せん断強度の方が排水強度よりも締固め効果は

はるかに大きい

しかし、この事実は従来の設計では十分に考慮されていない場合が

多い

非排水繰返し載荷後の非排水せん断強度に対する締固めの三重の効果

緩詰めになるほど、

①初期非排水せん断強度は大きく低下、排水せん断強度よりも低くなる。

②非排水繰返し載荷で生じる損傷ひずみが大きくなり、

③同一の損傷ひずみによる低下率が大きい。

せん断強度

乾燥密度

①初期非排水せん断強度

排水せん断
強度繰返し非排水載荷後の非排水せん

断強度 ⇒Newmark法で使用

② & ③
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排水せん断強度, τf

乾燥密度

有効応力法（Δu法）によるτfの初期値
（排水せん断強度に等しい）

有効応力法（Δu法）に
よる所定の非排水繰返
し載荷後のτf

実際の所定の非排
水繰返し載荷後のτf

実際の単調載荷に対するτfの初期値

飽和土の有効応力法（Δu法）による非排水せん断強度と
実際の値との関係の模式図

170

地震時に飽和土が非排水状態の場合

1）飽和した斜面は、粒径が小さく排水距離が長いほど、地震時に非排水条件

あるいはそれに近い条件になりやすい。

その場合、排水条件と仮定して安定解析をすると、

・緩い土ではMrを過大評価して危険側、密な土ではMrを過小評価して安全側

となり、全体としては締固めの影響を過小評価

2) 非排水条件で解析する場合での飽和土の非排水せん断強度Sf.uの算定法：

・ Δu法:  τf.u=c’ + (σ’0 – Δu)･tanφ’（正確なΔuの推定が必要！難しいが！）

⇒締固まった盛土ではΔuを過大評価して安全率を過小評価する傾向

従って、実務では地震荷重は加えないΔu法を適用されている

Δu>0と地震荷重を同時に考慮する方法でないと、

⇒締め固まった盛土では、地震時に最小となる安全探索できない

Newmark法に適用できない

・全応力法で非排水繰返し載荷による低下を考慮（Newmark-D法）
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土の実際のτ～γ関係

0

τ

τinitial

s e

せん断ひずみ, γ

非排水τ～γ関係

パルスn開始以降

地震前

非排水繰返し載荷による
継続的な強度の低下

γ+

γDA

Newmark-D法で用いる「飽和土の非排水繰返し載荷で低下してゆく
非排水せん断強度」の求め方

すべりが生じる全ての
パルスに対してすべり
s→eを求め、積分する

0

τw

τi

等価線型化応答解析による見掛けのτws
e

time
応答解析による作用せん断応力τwの不規則な時刻歴

パルn

連続するゼロクロッシング
実際のτw(= 土の抵抗応力τf)

龍岡文夫・毛利栄征・デュッティン、ア
ントワン・矢崎澄雄・上野和弘(2015):地
盤工学・技術ノート第26回, 盛土の地震時
残留すべり計算⑥、雑誌基礎工8月号

全応力法で非排水繰返し載荷による低下を考慮（Newmark-D法）:

τf.u= 飽和土の地震時非排水せん断強度

全応力法では、初期有効応力状態の関数とした上で地震荷重によ

る非排水繰返し載荷による劣化を考慮

kh･Wi= (スライスiの平均応答水平加速度/g) ･Wiの時刻歴

gは地球の加速度

⇒安全率の時刻歴を求める。

⇒残留すべり変位の時刻歴を求める。
172

u

w
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非排水繰返し載荷後の
非排水せん断強度

非排水繰返し載荷

せん断強度: τf

乾燥密度

排水せん断強度

ピーク強度

残留強度

Newmark-D法での全応力法による土のせん断強度：
1)排水せん断強度は、ピーク値から残留強度に低下

初期非排水せん断強度
（単調載荷）

2)非排水せん断強度は、非排水繰返し載荷で低下してゆく

・初期非排水強度

・非排水繰返し載荷でひずみが発生することによって、非排水せん断強度

は低下する ⇒締固めの効果は非常に大きい

どうやって求めるのか？

修正ニューマーク-D法によるすべり変位解析における

室内せん断試験の役割

地
震
動

に
よ
る
荷

重

時間

損
傷

ひ
ず
み

土
の
強

度
す
べ
り

変
位

繰
返
し

応
力

振
幅

損傷ひずみ=
1%, 2%, 5%など

土
の
強
度

損傷ひずみ

繰返し載荷回数

時間

時間

時間

通常のニューマーク法と同様の
手順ですべり変位を計算

(a)

(b)

(c)

(d)

(e)

(f)

ニューマーク法の手順に従って
すべり変位を計算

龍岡文夫・上野和弘・毛利栄征・田中忠次(2015): 地盤工学・技術ノート第27回, 盛土の地震時残留す
べり計算⑦、雑誌基礎工9月号
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単調載荷試験および繰返し+単調載荷試験による非排水
条件での応力～ひずみ関係の模式図

主
応
力
差

時間

【両試験共通】
圧密過程

（排水条件）

【純単調載荷試験】
単調載荷過程
（非排水条件）

【繰返し+単調載荷試験】
繰返し載荷過程
（非排水条件）

【繰返し+単調載荷試験】
単調載荷過程
（非排水条件）

繰返し載荷後に
残存する強度
（損傷強度(σa-σr)maxD）

繰返し載荷過程で
生じた最大ひずみ
あるいはひずみ振幅
（損傷ひずみεD）

純単調載荷試験

繰返し+単調載荷試験

繰返し載荷の
影響が無い強度（初期非排水せん断強度）
（非損傷強度(σa-σr)maxM）

強度低下

(DA)

龍岡文夫・上野和弘・毛利栄征・田中忠次(2015): 地盤工学・技術
ノート第27回, 盛土の地震時残留すべり計算⑦、雑誌基礎工9月号

鉾田砂での実験例

粒度分布

締固め曲線と三軸試験供試体の
締固め状態

0

20

40

60

80

100

0.001 0.01 0.1 1 10

通
過
質

量
百

分
率

(%
) 

粒径(mm)

‧ 土粒子密度: 2.67g/cm3

‧ 平均粒径 : 0.204mm
‧ 均等係数 : 17.0
‧ 細粒分含有率 : 13.6%

龍岡文夫・上野和弘・毛利栄征(2015): 
地盤工学・技術ノート第27回, 盛土の地
震時残留すべり計算⑦、雑誌基礎工9月
号、79-82頁。
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鉾田砂三軸圧縮試験供試体
（締固め後飽和化）
+ 非排水試験(σ'c= 100 kPa)
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修正ニューマーク-D法によるすべり変位解析における

室内せん断試験の役割
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べり計算⑦、雑誌基礎工9月号
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時、はじめてzero-
crossingしたとする

累積損傷度理論 (Cumulative damage theory)

SR= τcyc/σ’0: 繰返し応力振幅
τcyc,i: パルス i の応力振幅
σ’0: 初期有効拘束圧

パルスi

まず、不規則荷重をパルスの集合体に置き換える

Log(N)

様々な応力振幅SRを用いた「一様振幅繰返し載荷」
による実験結果
SRと「所定の両ひずみ振幅DAが生じるまでの繰返
し載荷回数N」の関係

SR

SRi

パルスiの
応力振幅:

Ni

パルスiによる損傷Di= (1/Ni)

最初のパルスからパルスi=n終了点までに生じた全損傷を、 D=Σ(1/Ni)とする
パルスnでDが1.0になればひずみDAが生じる、とする。

任意の不規則荷重を、同じDAを発生する等価な「振幅SR、繰返し載荷回数N
の規則荷重」の置き換えられる
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純単調載荷試験 :    q,    Δu
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繰返し載荷 単調載荷

(a)

強度低下
qmaxS

qmaxD

鉾田砂の非排水繰返し載荷前後の主応力差～軸ひずみ関係
緩詰め（Dc= 85%）
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鉾田砂の非排水繰返し載荷前後の主応力差～軸ひずみ関係
密詰め（Dc=95%）
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鉾田砂の非排水繰返し載荷による強度低下特性
（緩詰め，中詰め，密詰め）

■緩詰めでは、低下率が大きい
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非排水繰返し載荷で発生したひずみが大きいほど、ピーク応力状態でのp’
は小さい ⇒p’の初期値と間隙比だけでは、非排水繰返し載荷を受けたあと
の非排水せん断強度は予測できない ⇒これを説明する構成モデルは単純
ではない（ここで説明する方法ではこの問題は回避）

修正ニューマーク-D法によるすべり変位解析における

室内せん断試験の役割
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従来のNewmark法
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修正Newmarkによる藤沼ダム本堤のすべり計算

0 10 20 30 40 50 60 70
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0.000
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0.004

経過時間，t（秒)

0.0
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0.4
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0.8

降伏加速度

滑動開始時刻 6.92s.

δ
max

=545.8 mm

Ac
c 

[m
/s

2 ]
θ 

[ra
d/

s2 ]
δ=

R
⋅θ

 [m
]

非排水繰返し載荷の影響を考慮することによって、はじめて藤沼ダムの崩壊
が説明できる
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各強度試験に基づいて設定した解析に用いる土質特性 

 地層 単位体積重量

(kN/m3) 
排水 

せん断強度 
非排水 

せん断強度 
No.名称 Dc 湿潤 γt 飽和 γsat c' (kPa) φ’(度) cu0(kPa) φu0 (度) 

①  コア 
95% 

18.5 19.6 15 22 30 20 
②③ランダム 18.0 19.6 1 50 45 20 
①  コア 

90% 
18.0 19.1 12 19 18 13 

②③ランダム 17.0 19.1 7 40 15 20 
①  コア 

85% 
16.5 18.5 10 15 15 10 

②③ランダム 16.0 18.5 5 35 4 30 
④  地盤 N20 17.0 17.4 37 31.5 37 31.5 

 

異なる締固め度 Dc=85% ; 90% ; 95% （標準プロクターによる）を想定

解析事例での締固め度の影響の検討

195

196

解析事例 動的応答解析 （等価線形法）

16m

57.5m

160m

湿潤重量 初期せん断剛性 減衰係数 ポアソン比

  γ t [kN/m
3
] G0 [MPa] h [%] ν

コア(飽和） 19.1 150.0 非線形特性参照 0.3

ランダム1(飽和） 19.1 300.0 非線形特性参照 0.3

ランダム2(不飽和） 17.0 300.0 非線形特性参照 0.3

基盤N20(飽和） 17.4 150.0 3.0 0.45

基盤N50(飽和） 17.4 370.0 3.0 0.45

地層名
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 GHEモデル
 実験結果
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②③ランダム

①コア

Shear strain 片振幅せん断ひずみ γ [%]

S
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堤体材料の
非線形特性
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 加
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度

 [
ga

l]

Elapsed time 経過時間 [s]

海溝型地震波
　南海トラフ

dt=0.02s
データ数:16384

max=270.1 gal
(t=53.44s)

FEM応答解析に用いる物性値 Dc=95%
入力地震波
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解析事例 非排水繰返し載荷試験から求めた物性値

1 10 100
0.0
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0.3

0.4

0.5
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  両振幅軸ひずみ

   DA=
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Dc=90%  

 

Number of cycles, 繰返し回数 N

せ
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力
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幅
比

 s
tr

e
ss
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 S

R
=Δ

τ d/
σ 0

Dc=95%

液状化強度曲線
①コア、②③ランダム
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 強

度
低

下
率

 t
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φ/
ta

n
φ 0 , 

c
/
c

0
 

Strain amplitude 両振幅軸ひずみ DA[%]

強度低下モデル
コア材、ランダム材

Dc=85;90;95%

主応力差

時間

土の繰返し非排水
三軸試験方法
（JGS 0541）

土の圧密非排水（Cubar）
三軸圧縮試験方法
（JGS 0523）

σd

異なるＤＡまでの
繰返し載荷

単調載荷

②Newmark-D法に用いる強度低下率

①繰返し強度曲線 ③Δu法に用いる過剰間隙水圧比
(Δu= 各サイクルでの最大値）

≈累積損傷度

0 1 2 3 4

0.0

0.2

0.4

0.6

0.8

1.0

1.2

A1 0.86251　　　
t1 0.05
d1 0.2
A2 0.21977
t2 0.9949
d2 1.56226

 

過
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圧

比
 Δ

u
/

σ'
0

両振幅軸ひずみ x=DA [%]

 ( ) ( )d d1 2
1 2x t x t

0 1 2u / ' A 1 e A 1 e− −   Δ σ = ⋅ − + ⋅ −      
過剰間隙水圧

非排水繰返し三軸試験
1Ecによる締固め度：Dc=95%Dc=95%の場合

≈累積損傷度

L=79.5m

H =15.4m 
Newmark-O法： 一定の排水強度
Newmark-D法： 非排水繰返し載荷による

強度低下を考慮した非排水強度
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(Newmark-O)
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199

解析結果

Newmark-D:
・非排水せん断強度

・非排水繰返し載荷の影響は、

締固め度が低下するほど大

⇒締固めの効果を正当に評価

変位量が最大
となる円弧すべり
（ケースによって異なる）

有効応力法(Δu法)
・非排水せん断強度

・締固め度が高くなるほど、すべ

り変位を著しく過大評価

⇒締固めの効果を評価できない

（適切な耐震設計が困難になる）

Newmark-O法

・排水強度を用いているため、締

固め度が低いほど、すべり変

位を著しく過小評価

85 90 95
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Δu法

様々なNewmark法による
残留すべり変位量

標準Newmark法

詳細D法

 

N
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k法
に

よ
る

す
べ

り
変

位
量

 [
c
m

]

1Ecによる締固め度 Dc [%]

Newmark-D

Newmark-O

Δu法

1. 藤沼ダムの事例

2. 円弧すべり安定解析法の理論的基礎と実施に当たっての留意事項

2-1. 混乱した現状

2-2. 円弧すべり安定解析の基礎

2-3. Fellenius法とは

2-4. 地下水位・浸潤面と自由水位の考慮

・浸透流がない場合

・定常浸透流がある場合

2-5. 地震力の取り扱い

2-6. 異なる設計指針等での排水状態での安全率の式の比較

3. Newark-D法と劣化剛性FEMによる盛土の地震時残留変形解析

3-1. Newmark法の経緯

3-2. 飽和土の非排水せん断強度の非排水繰返し載荷による劣化を

考慮したNewmark-D法による剛体すべり解析

3-3. 飽和土の非排水せん断剛性・強度の非排水繰返し載荷による

劣化を考慮した準静的非線形FEMによる残留変形解析
200
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飽和した領域を持つ盛土の地震時残留変位・変形 =

①すべり土塊と支持土塊は剛体であるとしたすべり

+

②剛体すべり以外の連続体的残留変形
(準静的*非線形FEM解析による）

準静的FEM解析は、自重と地震荷重を考慮した静的FEM
解析を意味する

202

中空ねじりせん断試験による飽和豊浦砂の地震波による不規則繰

返し荷重を用いた単純せん断条件での非排水繰返し載荷

実際の地震動荷重： 応力制御

この実験： 測定精度を確保するために

ひずみ速度一定

Pradhan, Tej B.S., Tatsuoka,F. and Sato,Y. 
(1988), “Undrained stress strain behavior of 
sand subjected to earthquake wave loading”,
Proc. of the 9th World Conference on 
Earthquake Engineering, Vol.3, pp.267-272.

密詰め
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203

非常に複雑な τvh – γvh 関係 !
直接構成モデルで再現するのは困難

204

非常に複雑な τvh – γvh 関係 !
⇒τvh/σ’v – γvh関係は、非常に

明快な弾塑性特性を示す

⇒τvh/σ’vが従前の最大値を超

えたら明確な降伏が開始し、

現在のピーク応力状態での

ひずみγvhは、従前の繰返し

載荷履歴に関係なくなる

After point A
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中空ねじりせん断試験による飽和豊浦砂の地震波による不規則繰

返し荷重を用いた単純せん断条件での非排水繰返し載荷

実際の地震動荷重： 応力制御

この実験： 測定精度を確保するために

ひずみ速度一定

Pradhan, Tej B.S., Tatsuoka,F. and Sato,Y. 
(1988), “Undrained stress strain behavior of 
sand subjected to earthquake wave loading”,
Proc. of the 9th World Conference on 
Earthquake Engineering, Vol.3, pp.267-272.

緩詰め

206

非常に複雑な τvh – γvh 関係 !
直接構成モデルで再現するのは困難



土構造物の実務的な安定解析における諸課題

268　MIDAS 地盤変形・トンネル分野

207

非常に複雑な τvh – γvh 関係 !
⇒τvh/σ’v – γvh関係は、非常に明快な弾塑

性特性を示す

⇒τvh/σ’vが従前の最大値を超えたら明確な

降伏が開始し、現在のピーク応力状態

（例、point h)でのひずみγvhは、降伏前の

載荷履歴ｆ’→y２→F、および、それまでの

繰返し載荷履歴に関係なくなる

208

⇒現在(例えば point h)のひずみγvhは、降

伏前の載荷履歴f’→y2→F、および、そ

れまでの繰返し載荷履歴に関係なくな

る

⇒現在(例えば point h)のひずみγvhは、 原

点からの単調載荷でのτvh – γvh関係

o→y1→F→hに現在のτvhの値を代入

すれば求まる
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降伏後に発揮されたτvh/σ’v がピークになってい

る点でのひずみγvhは、除荷後の残留ひずみと

見なして良い

210

• 仮に、地震荷重によるせん断応力τvhの時刻歴

が求まっていれば、それぞれのピーク応力状態

の土構造物の変形は、非排水繰返し載荷によっ

て劣化してゆく「それぞれの原点oから単調載荷

によるτvh – γvh関係」を用いた一連の準静的非

線形FEM解析によって求まる

• 全応力法の非線形FEM解析で得られたτvhの時

刻歴は、通常は設計では安全側： ある程度規

模以上の土構造物の初期固有周期は、通常地

震動の卓越固有周期よりも長いから
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211
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「単調載荷」のみ

強度低下

DA（％）

それぞれの非排水繰返し載荷を受けた後の
応力･ひずみ関係を、その原点が繰返し載荷
前の初期状態になるように内挿/外挿

0 5 10 15 20 25
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強度低下モデル
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香川県打越下池
H25新堤体-前刃金

15%
10%

7.5%

5%

2%

0.75%

DA=0%

非排水繰返し載荷によって劣化してゆく応力～ひずみ関係を求めた例

劣化してゆく応力～ひずみ関係を用いるFEM解析と実挙動の関係

τがゼロ→τa→ゼロ→τc→τd→

ゼロと変化したとする。

実挙動： o→a→b→c→w→d１→e1

劣化応力～ひずみ関係を用いた準

静的非線形FEM: o→w→d２

点d1とd2でひずみは同一になり、

τがゼロになっても残留すると仮定

弾塑性体ならば、現在のd点でのひずみ

よりも小さいひずみレベルでの繰返し載

荷a→b→c→wの影響は消滅することか

ら、この仮定は合理的

e1

せん断応力, τ

せん断ひずみ, γ

a

o
c

d2

τa

τd

τc

注） 応力～ひずみ関係b→w→d1は、

γが点aでの値に達する点wで、

劣化応力～ひずみ関係o→w→d2
に復帰すると見なす。

w

劣化

e2b

d1
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τがゼロ→τa→ゼロ→τcと変化し

たとする。

実挙動： o→a→b→c

劣化応力～ひずみ関係を用いた準

静的非線形FEM: o→c2

点c2でのひずみは、実際の点cでの

ひずみより小さい。

点c2でのひずみが点aでのひずみ

（すなわち点wでのひずみ）よりも小さ

い場合は、その時の最大残留ひずみ

は点aでのひずみである。従って、準

静的FEM解析による点c2での変形は

意味を持たない。

e1

せん断応力, τ

せん断ひずみ, γ

a

o
c

d1d2

τa

τd

τc

w

劣化

e2b

c2

劣化してゆく応力～ひずみ関係を用いるFEM解析と実挙動の関係

0

τi

P: 最大ピーク応力状態

time

作用せん断応力τw

0

ピーク応力状態で
のすべり変位δ

time

非排水繰返し載荷によって劣化してゆく応力～ひずみ関係を用いる準静
的非線形FEM解析による残留変形

残留すべり変位δ

E: 地震動終了時

I: 中間応力状態

弾性体： Pで最大のδ、最終残留変位はゼロ

●: 代表的なピーク応力状態

一定程度以上締め
固まった通常の盛土

Iでのδ= 最終残留変位

δ

非常に緩い盛土：
Eでの最大のδ=最終残留変位
この場合はEでの解析で十分
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解析事例

215

簡単化した新設ダムの例 （断面は福島県藤沼ダム副堤、堤体材料は鉾田砂*）

地層
Dc
(%)

γt
(kN/m3)

γsat
(kN/m3)

Cu0
(kPa)

Φu0
(°)

G0
(MPa)

Poisson
ν

間隙率

n

①
②
③

コア・
ランダム

95 18.2 19.8 45 20 60 0.3 0.402

90 17.2 19.2 15 25 52.5 0.3 0.433

85 16.3 18.7 4 32 42.5 0.3 0.465

④ 地盤（N値20） -- 21.0 21.0 37 31.5 120 0.45 --

⑤ 地盤（N値50） -- 21.0 21.0 37 31.5 180 0.45 --

*上野ら(2014): 飽和度の非排水繰返し載荷による強度低下率に対する締固め度の影響、第49回地盤工学研究発表会、北九州, 1395-1396.
龍岡ら(2015): 第27回盛土の地震時残留すべり計算⑦、基礎工2015.09、79-83

①地震応答解析（非線形性を考慮した等価線形法、地震中に劣化しない等価剛性）
②Newmark-D法解析（地震中に劣化するせん断強度に基づく）
③準静的非線形FEM解析（地震中に劣化する非線形応力～ひずみ関係に基づく）

②Newmark-D法

非排水条件での
極限つり合い安定解析

スライスの累積損傷度

Newmark-D法による変形

③準静的FEM
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2 )

せん断ひずみ γ (％)

 

香川県打越下池
H25新堤体-前刃金

15%
10%

7.5%

5%

2%

0.75%

DA=0%

各要素の
累積損傷度

損傷度

全応力法による
2D FEM応答解析

準静的非線形FEM
による変形

①地震応答解析

応答加速度
による慣性力

応答応力状態

土塊すべり
の応答加速度
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③ 準静的非線形FEM：
非排水繰返し載荷によって劣化して行く応力～ひずみ関係を導く

主応力差

時間

土の繰返し非排水
三軸試験方法
（JGS 0541）

土の圧密非排水（Cubar）
三軸圧縮試験方法
（JGS 0523）

σd

・非排水繰返し載荷後の非排水三軸圧縮
(Newmark法解析のために実施済)

c
1 2 1m (m m ) x b x

0 b

x xy f (x) x a e
1 x 2e

+ − ⋅ − ⋅ = ⋅ + ⋅ − + 

・ｙ= τ/τpeak、ｘ= γ/γpeak ：正規化された

応力とひずみ
・ｆ0（ｘ）：基本となる一般双曲線法

によるDA= 0の時のy – x関係
・τpeak ： Newmark D法による値と同じ

損傷ひずみ
の増加

0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
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 近似曲線
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異なる締固め度での劣化応力･ひずみ関係の例

0.1 1 10 100
0.0
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0.6   strainDA=
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τ d
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Dc=95%

Liquefaction strength
(core, shelter)
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10%

1% 2%5% 10%

2%
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10%

Dc=95%Dc=90%

Dc=85%
損傷ひず
みの増加

損傷ひず
みの増加

損傷ひず
みの増加

せん断ひずみ (%)

せん断ひずみ (%)

せん断ひずみ (%)

せ
ん

断
応

力
(k

Pa
)

Dcが大きいほど、初期非排水強度・剛性
は大きくDAは小さいので、非排水繰返し
載荷後も高い強度・剛性を維持
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Newmark-D法と同様に締固め度が高くなると残留沈下が急速に減少

準静的非線形FEM：
解析結果

Dc=95%

Dc=85%

Dc=90%0 20 40 60 80 100 120 140 160 180

0.0

0.5

1.0

1.5

2.0

2.5

3.0

3.5

4.0

D
c
=85%

D
c
=90%

 

堤
体

天
端

で
の

沈
下

 [
m

]

経過時間 [s]

堤体天端での沈下

D
c
=95%

堤頂での沈下

土の変形特性は弾塑性的なので、等価線形化法で求めた
地震荷重履歴の途中に生じた最大変形は最終的な残留
変形と見なせる。

また、地震荷重による慣性力の残留変形に対する影響は大きく、無視できない

220

剛体すべり変形とすべりを伴わない変形の合算Dc=90%

変形①と②の最終合算
沈下量：147.8cm

「すべり発生時t=53.12秒」から
「準静的FEMによる変形が
最大になるt=60秒」の間

に生じた剛体すべり土塊以外
の変形の増分

ｔ＝60秒（堤頂沈下量最大時）

Newmark-D法

①剛体すべり（最終値）: NewmarkD法 ＋
すべり開始時までの全体での残留変形：準静的FEM

②すべり発生後のすべり土塊を剛体とした
最大残留変形：準静的FEM

ｔ＝53.12秒（すべり発生時）
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詳細ニューマークD法と準静的非線形FEMによる解析結果

85 90 95

0
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450

詳細D法+
準静的FEM

残留沈下量

詳細D法

 

 

沈
下

量
 [

c
m

]

1Ecによる締固め度 Dc [%]

許可沈下量：2.0m

同じ枠組み（累積損傷理論）で定式化した非排水繰返

し載荷による剛性・強度の低下を考慮したNewmark-D

法と準静的非線形FEMによる変位・変形の合算

●締固めの影響は非常に大きい

堤頂での残留沈下量

想定許容
沈下量:2.0m*

*堤頂高さと常時満水位
との差

Duttine et. al., (2016) : 非排水繰返し載荷による土の剛性・強度の劣化を考慮したNewmark法と準静的FEMによる盛土の残留変形解析、

第51回地盤工学研究発表会、岡山

藤沼ダムの解析

崩壊した本堤の解析

復旧のための設計段階の解析
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旧藤沼ダム本堤の解析

Newamrk-D法と

準静的非線形FEM

地
震

動
に
よ
る
荷

重

時間

損
傷

ひ
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み
土

の
強
度

す
べ
り

変
位

繰
返
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応
力

振
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損傷ひずみ=
1%, 2%, 5%など

土
の
強
度

損傷ひずみ

繰返し載荷回数

時間

時間

時間

通常のニューマーク法と同様の
手順ですべり変位を計算

(a)

(b)

(c)

(d)

(e)

(f)

ニューマーク法の手順に従って
すべり変位を計算

推定浸潤線

（単位: m)

上野和広，毛利栄征，田中忠次，龍岡文夫(2013)： ため池堤体土の非排水繰返し載荷の伴う強度低下特性，第48回地盤
工学研究発表会，富山．
上野和広，毛利栄征，田中忠次，龍岡文夫(2014)： 飽和土の非排水繰返し載荷による強度低下に対する締固め度の影響，
第49回地盤工学研究発表会，北九州．
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③下部盛土

②中部盛土

① 上部盛土

最大軸ひずみ= 旧藤沼ダム本堤
異方圧密
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非排水繰返し載荷による非排水せん断強度の低下の実験例

推定浸潤線
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σd/(2σ'm0)=0.195, 繰返し回数123回

強度低下-1 静的試験
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礫まじり細粒分質砂
（ρd=1.32g/cm3, Dc値=95.2%）
σ'rc=72kN/m2,σ'ac=144kN/m2

σd/(2σ'm0)=0.330, 繰返し回数61回

強度低下-2静的試験

繰返し+単調試験

静的試験

単調繰返し

③
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現場乾燥密度

③下部盛土
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①上部盛土
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損傷後非排水せん断強度

旧藤沼ダム堤体材料の

非排水せん断強度:

非排水繰返し載荷による劣化

してゆく応力～ひずみ関係

→準静的非線形FEMによる剛
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③ 下部盛土(σ’c= 150 kPa)
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2011年東日本大震災時に藤沼ダム北東3 
kmの長沼で観測された地表水平加速度
記録を基盤入力に変換
●レベル2設計地震動と見なす

旧藤沼ダム等価線形FEM応答解析
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地盤工学会第二次提言
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明瞭な円弧すべり破壊
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旧藤沼ダム本堤： 等価線形FEM応答解析によって得られた地震時応力に基づく
円弧滑り安定解析による二つの臨界すべり面 →実際のすべり面に類似

実際のすべり面

③下部盛土

②中部盛土

①上部盛土

■ 非排水繰返し載荷による劣化

のために最大加速度時(t= 
97.01秒)の後ですべりは継続

■ 最終的な天端沈下量 (5.35 m 
と 1.224 m)： 非常に大きい

すべり1 すべり2
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Newmark-D法

非排水繰返し載荷の影響を考

慮することによって、はじめて

藤沼ダムの崩壊が説明できた

すべり1 すべり2

旧藤沼ダム本堤の非排水繰返し載

荷による非排水強度・剛性の劣化を

考慮した準静的非排水FEM

最大の残留変形(t= 100.14 s):
- 非排水繰返し載荷による非排水応力～

ひずみ関係の劣化のために、最大加速

度(t= 97.01 s)の後に生じる

- この最大残留変形から剛体すべりによ

る残留変形による分を差し引いてから、

円弧すべりによる残留変形と合計する

→最終的な残留変形
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それぞれの時刻での独立した
準静的非線形解析による堤体
天端での残留沈下
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旧藤沼ダムの最終残留変形

以下の二種類の残留変形の合計:

1) Newmark-D法による最終残留変形

2) 準静的非線形FEM解析による最終

残留変形、以下の合計

2a) 円弧すべりが開始するまでに堤体

全体で生じた最大残留変形

2b)円弧すべりが開始した後にすべり面

より下の領域で生じた最大残留変形

すべりC1とC2が独立に生じた場合

実際には、すべりC1とC2の両方が生じた

→残留天端沈下量は次の二者の合計

（5.57 m）:
- すべりC1による”すべり変形と”C1が生

じた場合のFEM解析による残留変形”
の合計(= 4.4 m)

- すべりC2による残留変形 (= 1.07 m) 

5.57 m: 実際の流動的崩壊と整合

すべりC1とC2が独立に生じた場合

旧藤沼ダムの最終残留変形
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藤沼ダムの解析

崩壊した本堤の解析

復旧のための設計段階の解析

設計段階で想定した盛土材料
（実際の工事での盛土材料は若干異なる）

新藤沼ダム本堤の解析： Newmark-D法

粒径 (mm)

重
量
通
過
百
分
率

(%
)

ランダム材

コア材
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新藤沼ダム本堤： 非排水繰返し強度大, 非排水繰返し載荷による強度低下率小

旧藤沼ダム本堤： 非排水繰返し強度小, 非排水繰返し載荷による強度低下率大
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2011年東日本大震災時に藤沼ダム北東3 
kmの長沼で観測された地表水平加速度
記録を基盤入力に変換
●レベル2設計地震動と見なす

新藤沼ダム等価線形FEM応答解析
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すべりC1： 降伏震度khyは初期値(0.594)から最終値 ( 0.541)に低下、
しかし入力荷重よりも高い値を維持

すべりC2： 降伏震度khyは初期値(0.728)から最終値 ( 0.677)に低下、
しかし入力荷重よりも高い値を維持

→ いずれのすべりも生じない

新藤沼ダム本堤： 等価線形FEM応答解析によって得られた地震時応力に基づく
円弧滑り安定解析による二つの臨界すべり面
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Circular slip C1
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■ すべりは生じない

Newmark-D法による残留ひずみ

堤体天端の残留沈下：

十分に小さい
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新藤沼ダム本堤の非排水繰返し載

荷による非排水強度・剛性の劣化を

考慮した準静的非排水FEM
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それぞれの時刻での独立した準静的非線形解析による
堤体の天端での残留沈下
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1. 藤沼ダムの事例

2. 円弧すべり安定解析法の理論的基礎と実施に当たっての留意事項

2-1. 混乱した現状

2-2. 円弧すべり安定解析の基礎

2-3. Fellenius法とは

2-4. 地下水位・浸潤面と自由水位の考慮

・浸透流がない場合

・定常浸透流がある場合

2-5. 地震力の取り扱い

2-6. 異なる設計指針等での排水状態での安全率の式の比較

3. Newark-D法と劣化剛性FEMによる盛土の地震時残留変形解析

3-1. Newmark法の経緯

3-2. 飽和土の非排水せん断強度の非排水繰返し載荷による劣化を

考慮したNewmark-D法による剛体すべり解析

3-3. 飽和土の非排水せん断剛性・強度の非排水繰返し載荷による

劣化を考慮した準静的非線形FEMによる残留変形解析
243

土構造物の実務的な安定解析における諸課題

斜面のスライス法による円弧すべり安定解析は、古典的な土質力学の

テーマであり、今更議論の余地はないと通常考えられている。

しかし、実務では依然重要であるにも関わらず、設計指針類・教科書等で

①スライス間土圧、

②スライスの上端面、鉛直境界面、底面に作用する間隙水圧、スライスに作

用する浸透圧、斜面に作用する水圧、

③地震力、

④飽和土の排水条件、

④非排水繰返し載荷への非排水強度の影響等

の取り扱い法が異なる式が示されている。しかも、その相違の説明が十分で

はない。

今回、これらの問題を修正Fellenius法の枠組みで統一的に説明をして、適

切に対処する方法を提示した
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土構造物の実務的な安定解析における諸課題（続き）

また、円弧すべり安定解析に基づくNewmark法による剛体すべり変位解析

と準静的非線形FEM解析による連続体としての残留変形解析を説明した。実

際の残留変位・変形は、両者による残留変位・変形を適宜合算して求める。

これらの方法は、地盤材料の変形･強度特性に関する特定の構成モデルに

依拠しないで、できる限り一般的な力学の枠組みに従って構築されている。

飽和土では非排水繰返し載荷と締固めの影響を適切に考慮することが重

要であることを説明した。






