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第1章 序論

1.1 研究の背景

1.1.1 ベトナム社会主義共和国における自然災害

ベトナム社会主義共和国はインドシナ半島に位置する ( 図 1.1)．人口は，約 9270万人，
首都は北部に位置するハノイである 1)．キン族 (越人)が人口の約 86%を占め，他にクメー
ル，華僑等の 53の少数民族が存在し，宗教は大多数が仏教である．政体は社会主義共和
国であるが，日本国政府による報告 2)によると l，1986年の第 6回共産党大会において市
場経済システムの導入とドイモイ (刷新)政策が採択されて以降，外資の導入や市場経済
化が進んでいる．
その一方で，自然災害のリスクは 171か国中 18番目に高く 3)，特に風水害による被害に
見舞われることが多い．図 1.2にベトナム全土のハザードマップを示す 4)．ベトナム全土
で，洪水，鉄砲水，台風，干ばつ，土砂災害のリスクが高いことがわかる．また，台風が
もたらす大雨や雨季に観測される豪雨が誘因となる土砂災害が多く発生している 5)．ベト
ナム社会主義共和国は，熱帯モンスーン地域に属し，年間の平均雨量はおおよそ 2000mm

であり，その約 75%から 80%が雨季の 3ヶ月間に観測される．そして，台風や洪水により，
海岸浸食，土砂崩れなどの土砂災害が発生している．Vanら 5)による 2000年から 2002年
に行われたベトナムの主要 25河川の合計 850 kmの河川堤防と合計 900 kmの海岸を調査
した結果 5)，各地域で数 10 kmの深刻な侵食がみられた．さらに，崩壊範囲が 100m程度
のものを含む約 1600の土砂崩れがあることも分かった．
図 1.3から図 1.5にVanら 5)の調査に基づく代表的な被害の様子を示す．図 1.3は中部

図 1.1: ベトナム社会主義共和国の位置 (Google Mapに加筆)
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図 1.2: ベトナム社会主義共和国のハザードマップ (National report on disaster reduction
in Vietnamより加筆修正)

図 1.3: HoaDuanでの海岸侵食 図 1.4: Bac Lieuでの河岸崩壊
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図 1.5: ThuaThien-Hue(中部)での高速道路沿いにおける土砂崩れ

に位置するHoaDuanでの海岸侵食を示し，この図より海岸侵食により海岸沿いの家屋が
崩壊していることが分かる．図 1.4は南部に位置する BacLieuでの河岸崩壊を示し，河
岸崩壊により，桟橋が大きく崩壊していることが写真から分かる．図 1.5にThuaThien-

Hue(中部)での高速道路沿いにおける土砂崩れを示す．他にも，国内の地域と地域を繋ぐ
主要な道路沿いでも多くの土砂崩れの発生が確認されている．1999年にはHai VanPass

沿いで土砂崩れが発生し，これにより，ベトナムの北部と南部を繋ぐ道路が約半年にわた
り寸断され，その被害額は約 100万ドルと推定されている．このように，自然災害により
社会基盤が被害を受けている例が多い．
近年では，経済成長が自然災害の影響を受けている．2016年にはエルニーニョ現象に
より南部のメコンデルタでは過去最悪とされる干ばつや，少雨に伴う河川水位の低下で水
田に海水が流入し，塩害が広がった．海岸地域には 4つの台風が襲来し，大雨により洪水
や地すべりが発生した．これらの災害により，道路や灌漑設備にも大きな影響があり，農
業や水産業が打撃を受けたとの報告がある 6)．農業国であるベトナムは，自然災害による
農作物およびそれに関わる灌漑施設等への被害が経済成長を直撃する．2016年上半期の
国内総生産 (GDP)の伸び率は 5.5%であり，前年同期の 6.3%を下回り，この原因は前述
の自然災害であると考えられている 6)．2017年の夏には，北部では豪雨による土石や地
すべりに見舞われ，同様に道路や橋梁等の社会基盤が被害を受けている 7)．
以上より，ベトナム国内において，自然災害が頻発し，それらが社会基盤の整備や経済
成長に影響を及ぼしていることは明らかである．このような現状を受け，ベトナムの自然
災害に関する政府職員や研究者は，自然災害の被害を最小限にするために，土砂災害や水
害のリスクの評価の必要性を唱え，天気や災害に関する予報や警報の基準を決定するため
の研究の促進に努めている．しかし，具体的な提案や解決策については，研究が進んでい
ないといった現状がある 6)7)．

1.1.2 サイゴン川における災害およびそれに関連した研究

前述のように，ベトナムはその立地と環境から自然災害に見舞われることが多い．本研
究は，その例として南部ホーチミン市を流れるサイゴン川の河岸崩壊を対象として研究を
行う．
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図 1.6: ホーチミン市の位置 (Google Mapに加筆)

表 1.1: 経済指標の全国平均とホーチミン市平均の比較

2005 2008 2009 2010 2011 2012 2013 2014 2015

1人当たりGDP(全国)(USD) 700 1154 1191 1297 1532 1753 1902 2053 2088

1人当たりGDP(ホーチミン) (USD) 1657 2519 2742 3067 3324 3666 4549 4986 5318

経済成長率 (全国)(%) 7.5 5.7 5.4 6.4 6.2 5.2 5.4 6.0 6.7

経済成長率 (ホーチミン)(%) 12.2 10.9 9.3 12.0 10.3 9.2 9.3 9.6 9.9

図 1.7: ホーチミン市内の工業団地 図 1.8: サイゴン港の位置

ホーチミン市は，東南アジア有数の大都市で，以前のサイゴン市として知られている．
その位置を図 1.6に示す．近年の顕著な経済成長，急激な人口増加，沖積平野に位置する
こと等の東南アジアの大都市に共通する特徴を持つ．2016年 4月現在，市の人口は 1007

万人であり，首都ハノイよりも多く 8)，国の経済の中心地となっている．近年では，国内
初の都市鉄道が建設されており，今後の目覚ましい発展が期待される 9)．表 1.1に年ごと
のベトナムとホーチミン市の 1人当たりGDPと経済成長率を示す 10)．1人当たりのGDP

はこの 2005年からの 10年で 3倍以上となり，2015年の 1人当たりGDPは全国平均の約
2.5倍である．さらに，ホーチミン市の経済成長率は近年では以前に比べ鈍化しているも
のの，常に全国平均を上回っている．このことから，ホーチミン市はベトナムの経済成長
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図 1.9: 家屋周辺の河岸崩壊 図 1.10: 家屋直下の河岸崩壊

図 1.11: 河岸崩壊による家屋の倒壊 図 1.12: 港湾施設での河岸崩壊 　

において，重要な役割を担っていることが分かる．
ホーチミン市の経済発展を支えるものの 1つが，輸出産業である．ホーチミン市の輸出
金額は全国の約 21%(2014年)を占めているが，その 70%(2014年)を技術・加工・製造商
品が占めている 11)．これらの製品はホーチミン市の市内や近郊に点在する工業団地で多
くが生産されている (図 1.7)．
これらの工業団地で生産させた製品は，陸路でサイゴン川下流域の複数の港へ運ばれ輸
出される．サイゴン川に点在する港は国際貿易の歴史が長く，貨物取扱量は，南部主要港
で全体の 5割以上を占め，国内最大規模である 12)．その代表が，ホーチミン市街地から
ほど近いThanhda半島に位置するサイゴン港である．その位置を図 1.8に示す 13)．サイ
ゴン港は 1860年に開港し，その後，19世紀には米やコーヒー等の輸出港として栄えた．
現代においては，外航船が入港できる施設を備え 14)，一般貨物用，旅客用，コンテナ貨
物用の複数のターミナルから構成され，ベトナム南部の物流の中枢拠点である 15)．
このThanhda半島では近年河岸の崩壊が頻発している．図 1.9と図 1.10に民家近傍で
の河岸崩壊，図 1.11に河岸崩壊による家屋の崩壊を示す．図 1.12に港湾施設での河岸崩
壊を示す．このようにサイゴン川では，河川のすぐそばに家屋が並んでいるため，家屋や
施設のすぐ近傍もしくは直下まで河岸崩壊が進行している．よって，河岸崩壊により，家
屋が倒壊，沈下している例が多い．サイゴン港についても，直接の被害については報告
がないが，今後，河岸崩壊が港湾施設に影響を与える可能性は非常に高い．2007年には，
被害の総額が約 1000万円となり，河岸崩壊がホーチミン市民が住む家屋や重要なインフ
ラに影響を及ぼしていることは明らかである．
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図 1.13: コンクリートによる対策工 (1) 図 1.14: コンクリートによる対策工 (2)

図 1.15: 土のうによる対策 図 1.16: 木杭による対策

このような事態に鑑みて，ホーチミン市は巨額の予算を投じ，対策を進めようとしてい
る．例えば，PhouocLong橋や RachTom橋の周辺に合計約 2000万円を投じて対策を進
めた．そして，図 1.13，図 1.14が示すように，一部では日本と同じようなコンクリート
での対策が進んでいる．しかし，コスト面での問題や，河岸が崩壊している被害延長が大
きいため，コンクリートでの対策の設置が追いついていない．したがって，一般的な対策
は，土のうを積み上げたもの (図 1.15)や木杭 (図 1.16)のような簡便なものである．土
のうごと崩れている箇所もみられ，これらは決して十分に対策がとられているとは言え
ない．
このような現状から，効果的かつ経済的な対策工法の提案が求められている．そのため
には，まず，河岸崩壊の要因やメカニズムを把握する必要がある．そこで，将来的に崩壊
要因や崩壊メカニズムを明らかにするために，深川ら 16)により「ベトナム・サイゴン川
河岸崩壊現象の解明と対策工提案のための調査研究」が実施された．このプロジェクトの
中で，サイゴン川河岸斜面崩壊メカニズム解明に関する，現地調査，SPH法を用いた斜
面の安定解析，室内土槽試験，水路を用いた室内試験などが行われている．
まず，酒匂ら 17)は被害状況の視察と地盤調査を行い，サイゴン川近傍での地下水位は
河川水位よりも高い時間帯があること，河岸表層は軟弱土が厚く堆積していることを把握
し，サイゴン川河岸の現状を明らかにした．
森實 18)19)20)は，サイゴン川のような複雑なモデルの数値解析を SPH法によって行うた
めに，簡素化されたモデル斜面を用いた土槽試験と，Buiらによって構築された SPH法
による解析モデル 21)を用いて，数値シミュレーションを行った．数値シミュレーション
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においては，水面下は土の飽和単位体積重量，水面上は湿潤単位体積重量を与えることで
水位変動を再現し，モデル実験の結果と比較し，解析の妥当性の検証を行った．土槽試験
において，モデル斜面の崩壊が起こった．しかし，せん断応力低減法を用いて，モデル斜
面と同じパラメータで数値解析を行ったところ，安全率は 1.0以上であった．斜面の崩壊
に対する抵抗力を低減させ，斜面を崩壊させたところ，土槽試験と同様の崩壊挙動を示
した．
平野 22)23)は，水位上昇による河岸の崩壊現象を再現した室内土槽試験と土槽実験を再
現する SPH法による数値解析を行い，数値解析の妥当性の検証をし，河川の水位上昇に
伴うモデル斜面の崩壊挙動について考察した．堤体下部の支持力低下による沈下の発生や
斜面が安息角へ向かうなどの傾向が確認されたという点で土槽試験結果と数値シミュレー
ションは同様な傾向を示し，崩壊挙動関して妥当な結果を得るとともに，河川の水位上昇
は河岸崩壊の要因の 1つであると結論付けた．
石川 24)はサイゴン川を模した水路を用いて試験を実施し，河岸近傍の平均流速と侵食
の関連性について考察した．そこで，サイゴン川の通常流れが斜面侵食に与える影響は非
常に小さいと考え，河川の流量，水位，流速の変動が斜面の侵食に大きな影響を与えてい
ると考察した．
平野 25)26)は，サイゴン川を模した水路を用いて，河川の水位変動を再現するモデル実
験を行い，サイゴン川の河岸侵食の発達について考察した．また，実験結果に対して河岸
侵食速度評価を実施し，実験の妥当性を評価した．実験において，シルト，粘土などの凝
集体の剥離がみられたが，侵食による溝の発達はなく，与えた水理条件では河岸侵食を生
じにくいとした．また，モデル実験における実測値と侵食速度評価式から導かれた値か
ら，与えた条件下においてモデル実験は妥当性を得ているとしている．

1.2 研究の目的
以上の背景を以下にまとめる．

• 河岸崩壊は，周辺のインフラ等に多大な影響を及ぼしているが，コスト面の問題や
被害延長の規模が大きいため，対策工の設置が追いついていなく，対策の多くが不
十分である．

• 既往の研究では，現地調査，SPH法を用いた斜面の安定解析，室内土槽試験，水路
を用いた室内試験などが行われ，河川水位の変動が斜面崩壊の一因となっているこ
とがわかった 27)．しかし，水位変動の繰り返しが河岸斜面に与える影響について，
そして，斜面崩壊が起こった際に河岸のどの部分がどれだけの規模で崩壊するのか
把握されていない．

• 効果的かつ経済的な対策工法が必要とされているが，具体的な提案はまだ行われて
いない．

そこで，本研究では，河川の水位変動，地下水位の変動に焦点を当て，水位変動と斜面
内の浸透挙動，河岸斜面の安定性の関係の解明，および，河岸の変形箇所の予測をし，そ
の結果や地質条件を基に，軟弱地盤対策工法について検討し，その基本的な特性を明らか
にすることを目的とする．
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具体的には，まず，これまでの現地調査の結果をまとめ，サイゴン川河岸の地盤・水理
特性について考察する．次に，それらの結果を用いて，FEM(Finite Element Method) に
よる斜面の浸透・安定連成解析を行い，河川の繰り返しの水位変動を再現し，水位変動と
斜面内の浸透挙動，河岸斜面の安定性の関係を把握する．さらに，現地調査解析結果と
解析結果を元に，サイゴン川河岸崩壊に対する，安価な現地発生材である，生石灰，籾殻
灰，稲わらを用いた軟弱地盤対策工法について基礎的な実験を行い，その材料の配合比や
水分量と改良土の強度特性の関係を明らかにする．最後に，前述の軟弱地盤改良工法を現
地の土試料に適用し，実地盤での強度発現の特性や改良材の配合比と改良土の強度特性に
ついて明らかにし，本改良工法の課題を抽出する．なお，安価な現地発生材を用いた軟弱
地盤対策工法に関する既往の研究については，その詳細とともに，後に述べる．

1.3 本論文の構成
第 1章では研究の背景，既往の研究，研究の目的について述べた．
第 2章では，2009 年から 2013 年まで行われた現地調査の概要，方法論，結果をまとめ
る．そして，サイゴン川の水理特性と河岸の地盤特性について明らかにする．
第 3章では，第 2章での現地調査結果を踏まえて，河川の水位変動を再現し，河岸斜面
の浸透-安定連成解析を行う．斜面内の浸透挙動や安定性，河岸の崩壊箇所や規模につい
て考察する．
第 4章では，生石灰と現地発生材である籾殻灰を用いた軟弱地盤改良工法の概要につい
て述べる．改良土の一軸圧縮試験の概要，手順，試験結果について説明し，改良土の基本
的な力学特性について明らかにする．
第 5章では，前章の地盤改良工法に対する稲わらの利用について述べる．試験手順，試
験結果について説明し，稲わらを用いた改良土の基本的な力学特性について明らかにする．
第 6章では，前述の地盤改良工法をサイゴン川河岸の土試料に適用し，同様に一軸圧縮
試験を行う．試験結果は第 4章と第 5章での試験結果と比較し，実地盤での強度発現の特
性や改良材の配合比と改良土の強度特性について検証する．
第 7章では，結論と今後の課題について述べる．



11

第2章 サイゴン川の水理特性と河岸の地
盤特性

2.1 調査の概要
サイゴン川の現状の把握および数値解析に用いるデータを取得するために，現地調査
を行った．図 2.1にその調査対象地を示す．調査はホーチミン市の市街地からもほど近い
Thanh da半島で行い，この地域は潮汐の影響を受ける感潮区域である．また，第 1章で述
べた河岸斜面の崩壊が頻発している箇所でもある．図 2.1に示すP1からP7では標準貫入
試験（SPT)とサンプルの室内土質試験，A-A’，B-B’断面ではADCP(Acoustic Doppler

Current Profiler)を用いた河川情報と河岸断面の取得を行った． なお，P1では地下水位
の計測と原位置透水試験も行った．本章では，これらの調査手法，結果，考察について述
べる．

図 2.1: 調査対象地

2.2 ADCPを用いた河川情報取得

2.2.1 取得方法

本研究では，ADCP(Acoustic Doppler Current Profiler)を用いた河川情報と河岸断面
の取得を行った．ADCPとは，水中に超音波を発して，ドップラー変調を受けた反射音
の周波数を解析することにより，河道断面内の 3次元の流速分布を測定する装置である．



第 2章 サイゴン川の水理特性と河岸の地盤特性 12

図 2.2: ADCPを用いた計測の様子

その性質から，河岸断面も同時に取得することができる．ADCPをボートに搭載し，流
下方向に対して，直角方向に移動してデータを収集する．図 2.2にその収集の様子を示し
ている．

2.2.2 結果

図 2.3，図 2.4にA-A’断面における河川水位と流量の関係，河川水位と断面平均流速
の関係， 図 2.5，図 2.6にB-B”断面における河川水位と流量の関係，河川水位と断面平
均流速の関係を示すグラフをずそれぞれ表している．なお，河岸断面と流速の 1時間ごと
の計測を 24時間にわたり行った．ここで述べている河川水位は南シナ海の平均水面を 0

としている．各地点で，河川水位と流量，断面平均流速が連動していることがこれらのグ
ラフからわかる．水位が大きい時は，流量および流速は負の値を取り，これは河川が逆流
していることを示している．計測結果より，水位の変化によって河川の環境も変化してい
ることが示唆されている．
図 2.7，図 2.8にADCPで取得したA-A’断面，B-B’断面で取得した河岸断面をそれぞ
れ示す．どの河岸も約 30度の傾斜がある．なお，図中にある黒の太線は河床面を示し，細
線は計測が可能な範囲を示している．
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図 2.3: A-A’断面における水位と流量

図 2.4: A-A’断面における水位と断面平均流速

図 2.5: B-B”断面における水位と流量
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図 2.6: B-B”断面における水位と断面平均流速

図 2.7: A-A’断面

図 2.8: B-B’断面

2.3 河岸斜面の地盤特性

2.3.1 取得方法

図 2.1に示す P1から P7において標準貫入試験 (SPT)を行い，同時に土壌のサンプ
ルを採取し，室内試験を行い，河岸斜面の地盤特性を把握した．一連の試験はAmerican

Society for Testing and Materialsが策定，発行するASTM規格に則り行う．

2.3.2 結果

図2.9にP1における地盤断面図，表2.1に室内試験より得られた各種土質パラメーター
を示す．P1においては，地盤は大きく 3層，部分的に 4層に分けることができる．表面
は他所から運ばれた覆土で，第 1層は有機粘土でN 値が 1から 2，第 2層は砂混じり粘土
でN 値が 12から 13，第 3層は粘土でN 値が 7から 11．なお，部分的に存在する 3a層は
粘土質の砂でN 値は 8である．地盤の状態を分類する基準はいくつか存在するが，例え
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ば，道路土工・土質調査指針 28)によって提案されている基準 (表 2.2)を用いて，地盤の
強度を評価すると，第 1層は非常にやわらかい地盤，第 2層，第 3層，第 3a層は中位ま
たはかたい地盤に分類される．また，第 1層では，含水比が液性限界を超え，地盤が液性
状態である．以上より，この地点では，ゆるい粘土が厚く堆積した地盤であり，軟弱な地
盤であると言える．

図 2.9: P1における地盤断面図

表 2.1: P1における室内土質試験結果

P1

第 1層 第 2層 第 3層 第 3a層

液性限界wL (%) 73.4 39.2 51.1 -

塑性限界wp (%) 46.8 20.3 30.2 -

塑性指数 Ip (%) 26.6 18.9 20.9 -

含水比w (%) 86.7 26.6 44.0 27.0

湿潤密度 ρt(g/cm
3) 1.44 1.96 1.75 1.88

乾燥密度 ρd(g/cm
3) 0.77 1.52 1.19 1.48

比重Gs 2.60 2.72 2.72 2.67

飽和度 Sr (%) 95.0 92.0 93.0 89.0

粘着力 c(kN/m2) 11.3 23.7 17.2 17.2

内部摩擦角 ϕ (deg) 9.43 12.3 23.4 7.55

透水係数 k (m/s) 2.56 × 10−6 - - -

N 値 0-3 4-7 7-11 8
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図 2.10にP2からP6における地盤断面図，表 2.3に室内試験より得られた各種土質パ
ラメーターを示す．P2からP6においては，3層に分けることができる．P1同様，表面は
他所から運ばれた覆土で，第 1層は有機粘土でN 値が 0から 3，第 2層は砂混じり粘土で
N 値が 8から 15，第 3層はロームでN 値は 15から 30ある．P1と同じように地盤の強度
を評価すると，第 1層は非常にやわらかい地盤，第 2層は中位またはかたい地盤，第 3層
は非常にかたい地盤に分類される．下部層は P1に比べてかたい地盤だが，表層は P1同
様，やわらかい粘土であり，この地点においても，地盤は軟弱であると推定される．
図 2.11にP7における地盤断面図，表 2.3に，室内試験より得られた各種土質パラメー
ターを示す．P7においては，2層に分けることができる．第 1層は有機質シルトでN 値
が 0，第 2層は砂混じり粘土でN 値が 3から 7である．他の地点と同じように地盤の強度
を評価すると，第 1層は非常にやわらかい地盤，第 2層は中位またはかたい地盤に分類さ
れる．この地点も他の地点と同様に，第 1層はやわらかい粘土が厚く堆積し，この地点に
おいても，地盤は軟弱であると推定される．

表 2.2: N 値による基礎地盤判定の目安 (粘性土)

N 値 硬軟 注意事項
0-4 やわらかい 注意を要する軟弱地盤であり精密な土質調査を行う必要

がある．
5-14 中位‐かたい 安定については大体問題はないが，沈下の可能性がある．

15以上 非常にかたい 安定および沈下の対象としなくてよいが，中小構造物の
基礎地盤としては 20以上が望ましい．

図 2.10: P2における地盤断面図
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図 2.11: P7における地盤断面図

表 2.3: P2からP7における室内土質試験結果

P2-P6 P7

第 1層 第 2層 第 3層 第 1層 第 2層

液性限界wL (%) 70 36 - 87.2 55.6

塑性限界wp (%) 38 16 - 44.9 27.0

塑性指数 Ip (%) 32 18 - 42.3 28.6

含水比w (%) 75 20 17 95.7 46.8

湿潤密度 ρt(g/cm
3) 1.50 1.65 1.63 1.44 1.71

乾燥密度 ρd(g/cm
3) 0.86 1.76 1.81 0.74 1.16

比重Gs 2.61 2.72 2.66 2.62 2.70

飽和度 Sr (%) 95.2 99.5 96.6 97.0 96.9

粘着力 c(kN/m2) 10.8 36.3 9.8 11.8 16.6

内部摩擦角 ϕ (deg) 4.38 15.7 28.1 18.9 23.2

透水係数 k (m/s) 6.2 × 10−8 4.8 × 10−7 6.1 × 10−5 - -

N 値 0-3 8-15 15-30 0 3-7
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2.4 河岸近傍の地下水位と河川水位の関係

2.4.1 計測方法

河川水位の変動，地下水位の変動，および，河川水位と地下水位の関係について調べる
ために，河川地下水位と河川水位の計測を行った． 計測場所は調査地点 P7にとし，図
2.12にその現場の様子を示す．まず，河岸近傍に塩ビ管を埋設し，井戸を設置した．図
2.13にその概略図を示す．塩ビ管の地中に埋まる部分は，巻き線ストレーナーというス
リット入りのパイプを用いて，地下水位の移動を妨げないようにしている．図 2.13に示
すように河川から近い順に，井戸からに圧力式水位計 (応用地質製 S&DL mini)( 図 2.14)

を設置し地下水位を計測した．計測期間は 2013年 9月 23日 11時から 25日 8時までの 3

日間である．河川水位は，河床に直接，水位計を設置することで計測した．計測期間は
2013年 9月 24日 15時から 25日 8時までの 3日間である．

図 2.12: 調査地点P7

図 2.13: 井戸の設置図
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図 2.14: 応用地質製 S&DL mini

2.4.2 結果

図 2.15に各井戸における地下水位と河川水位の関係を表すグラフを示している．ここ
での各水位は，井戸の地表面を基準にしている．
地下水位は，河川から最も遠い井戸において，最も高く，河岸の地下水位は常に河川水
位より高い位置にあるという結果が得られた．このことに関して，海岸工学の領域におい
ては，海岸の地下水位と海岸の浸食や変形との関係についての研究がされているが，福島
ら 29)の研究では，海岸の地下水位が海面より高い位置にあると，地下水位が低いときよ
りも海岸の変形が大きくなることが示されている．この研究を参考にすると，地盤を構成
するは本研究と異なるものの，サイゴン川河岸においても，同様のことが生じる可能性が
ある．これについては，現地計測のみでは把握できないので，次章において，数値解析を
行い，詳細を検討する．
また，地下水位は最大で約 0.5 m変動し，その変動の幅は，河川から近い井戸ほど大き
い．河川水位は約 2 m変動し，これは地下水位と連動している．このことから，地下水
位の変動は河川水位の変動に起因するものであると考えられる．ただし，一番河川に近い
井戸の地表面を 0として地下水位を示しているが，地下水位の位置が地表面より上にある
時間帯がある．これは井戸から上手く水が抜けないなどの不備があった可能性がある．こ
の可能性を考慮しても，地下水位の位置が高い位置にあることと，河川水位の変動に伴う
地下水位の変動があることは認められると考える．この点については，次章で，浸透解析
の結果を用いて検証する．河岸近傍の地下水位は河川の水位に影響されることが，計測結
果から示唆される．降雨等により河川の水位が通常よりも高くなるとき，どのように地下
水位が推移するのか，また，季節変動についても今後把握する必要がある．
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図 2.15: 河岸近傍の地下水位と河川水位の関係

2.5 まとめ
本章では，サイゴン川の現状の把握および数値解析に用いるデータを取得するために，
現地調査を行い，その結果について述べた．以上のまとめを次に述べる．

• 河川が逆流している時間帯があり，水位の変化によって河川の環境も変化している
ことが示された．

• 河岸を構成する地盤は，3層もしくは 4層に分類することができ，表層はゆるい粘
土が厚く堆積し，軟弱な地盤である．

• 河川水位は約 2 m変動し，これは地下水位と連動している．
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第3章 河岸斜面のFEM浸透・安定連成
解析による崩壊挙動の把握

3.1 解析概要
前章において，サイゴン川の河川水位が 2 mの変動があることを述べた．地下水位の
計測結果からも，河川水位の変動により河岸内の水分状態が変化することがわかる．メコ
ン川においても，河川の水位変動や河川近傍の地下水位変動が観測され，それらと河岸崩
壊に着目した研究も行われている．例えば，坂本 30)らの研究では，水位低下時の河岸侵
食に着目し，メコン川の河岸浸食における地下水位変動の計測を行い，地下水位低下速度
が間隙水圧変動による有効応力状態変化に与える影響を明らかにする必要性について述
べている．このように河川水位変動と河岸崩壊の関係についての研究は行われているも
のの，その数は少なく，また，繰り返される水位変動について詳細に検討されている研究
は少ない．本研究では，河川の水位変動による地盤内の浸透挙動の把握とそれらが斜面の
安定性に与える影響について検討するために，市販FEM(Finite Element Method)コード
PLAXIS2017を用いて，水位変動を再現した斜面の浸透安定連成解析を行う．解析対象は
ADCPによる河岸の計測，地下水位計測を行ったA-A’断面とする．近傍の P1で行った
測量の結果も加味して斜面をモデル化する．この断面にはP1の土質パラメータを適用さ
せる．図 3.1にその位置を示す．

図 3.1: 解析対象地の地図
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3.2 線形弾完全塑性モデル
本研究では，土の応力-ひずみ関係のモデル化に線形弾完全塑性モデルを用いる．本項
では，PLAXISで用いられている線形弾完全塑性モデル 31)について述べる．
まず，線形弾完全塑性モデルについて説明する．線形弾完全塑性モデルとは土の応力-

ひずみ関係を線形的に表現する数値モデルである．図 3.2にその概念図を示す．降伏点ま
では応力 (σ’)の増加に従いひずみ (ϵ)が直線的に増加し，降伏点以降は応力が一定でひず
みのみが増加する．図 3.2中の σ’は有効応力，ϵeは弾性領域におけるひずみ，ϵpは塑性
領域におけるひずみ (塑性ひずみ)である．この線形弾完全塑性モデルにおいて，ある材
料のひずみ ϵとひずみ速度 ϵ̇は以下それぞれ式 (3.1)，式 (3.2)のように，弾性領域で生じ
るもの，塑性領域で生じるものの和として考えられる．

ϵ = ϵe + ϵp (3.1)

ϵ̇ = ϵ̇e + ϵ̇p (3.2)

弾性領域における応力-ひずみ関係はフックの法則 (式 3.3)に従う．

σ̇′ = Deϵ̇e (3.3)

ここDは弾性マトリクスで，単軸問題における弾性係数 (ヤング係数)Eに相当する．
式 3.3に式 3.2を代入すると，以下の式 (3.4)が得られる．

ϵ̇ = De(ϵ̇− ϵ̇p) (3.4)

一般的な塑性理論によると，塑性ひずみ速度は応力に関する降伏関数の導関数として表
すことができる．すなわち，塑性ひずみ速度は降伏関数 f と直交するベクトルで表すこ
とができる．塑性領域における応力-ひずみ関係を明らかにするために，塑性ポテンシャ
ル関数 gを決定する必要がある．塑性ポテンシャル関数と降伏関数が一致する関連流れ測
と，塑性ポテンシャル関数と降伏関数が一致しない非関連流れ測がある．関連流れ則は材
料の体積変化を過大評価することが多いことから，PLAXISでは，非関連流れ則，すなわ
ち f ̸= gを適用している．一般的にひずみ速度は式 (3.5)のように表すことができる．

図 3.2: 線形弾完全塑性モデルの概念
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ϵ̇p = λ
∂g

∂σ′ (3.5)

ここで，λは塑性係数である．塑性係数 λは弾性領域では 0で，塑性領域では正の値を
とる．以上のことを整理すると以下のようになる．
材料の応力状態が弾性領域にあるとき，

λ = 0かつ f < 0または
∂fT

∂σ′ D
eϵ̇ ≤ 0 (3.6)

塑性領域にあるとき，

λ > 0かつ f = 0かつ
∂fT

∂σ′ D
eϵ̇ > 0 (3.7)

と表すことができる．
また，弾完全塑性挙動を表現するにあたり，有効応力速度とひずみ速度の関係を説明し
なければならない．そこで，下記の方程式を用いることができる．

σ̇′ = (De − α

d
De ∂g

∂σ′
∂f t

∂σ′D
e)ϵ̇ (3.8)

ここで，

d =
∂fT

∂σ′ D
e∂g

σ′ (3.9)

式 (3.8)中の αは，弾性領域で 0，塑性領域で 1である．
以上に述べた塑性理論は，滑らかな形の降伏関数 (例：Druker-Pragerの降伏関数)に対
して適用できるものであり，Mohr-Coulombモデルの六角形のような降伏基準には対応で
きない．そこで，Koite32)らによって提案された以下式 (3.10)の方程式を用いる．式 (3.10)

は多面体の形をした降伏関数や 2個以上の降伏関数に対応することができる．

ϵ̇p = λ1
∂g1
∂σ′ + λ2

∂g2
∂σ′ +… (3.10)
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3.3 Mohr-Coulombモデル
本研究では，地盤材料の降伏基準として，Mohr-Coulombモデル 31)を使用する．Mohr-

Coulombモデルはクーロンの摩擦法則を拡張して提案された．実際に，材料の任意の要
素において，クーロンの摩擦法則が成り立つ．この降伏基準は，主応力の観点で考えると
6つの方程式で構成される．以下にそれらの方程式を示す．

f1a =
1

2
(σ′

2 − σ′
3) +

1

2
(σ′

2 + σ′
3) sinϕ− c sinϕ ≤ 0 (3.11)

f1b =
1

2
(σ′

3 − σ′
2) +

1

2
(σ′

3 + σ′
2) sinϕ− c sinϕ ≤ 0 (3.12)

f2a =
1

2
(σ′

3 − σ′
1) +

1

2
(σ′

3 + σ′
1) sinϕ− c sinϕ ≤ 0 (3.13)

f2b =
1

2
(σ′

1 − σ′
3) +

1

2
(σ′

1 + σ′
3) sinϕ− c sinϕ ≤ 0 (3.14)

f3a =
1

2
(σ′

1 − σ′
2) +

1

2
(σ′

1 + σ′
2) sinϕ− c sinϕ ≤ 0 (3.15)

f3b =
1

2
(σ′

2 − σ′
1) +

1

2
(σ′

2 + σ′
1) sinϕ− c sinϕ ≤ 0 (3.16)

ここで，cは粘着力，ϕは内部摩擦角である．
以上の式 (3.11)から (3.16)の方程式をそれぞれ fiと表す．そして，fi = 0とすると，図

3.3のような図を描くことができる．

図 3.3: 主応力空間におけるMohr-Coulombの降伏関数
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降伏関数に加え，6つの塑性ポテンシャル関数も定義することができる．それらを以下
に示す．

g1a =
1

2
(σ′

2 − σ′
2) +

1

2
(σ′

2 + σ′
3) sinϕ− c sinψ (3.17)

g1b =
1

2
(σ′

3 − σ′
2) +

1

2
(σ′

3 + σ′
2) sinϕ− c sinψ (3.18)

g2a =
1

2
(σ′

3 − σ′
1) +

1

2
(σ′

3 + σ′
1) sinϕ− c sinψ (3.19)

g2b =
1

2
(σ′

1 − σ′
3) +

1

2
(σ′

1 + σ′
3) sinϕ− c sinψ (3.20)

g3a =
1

2
(σ′

1 − σ′
2) +

1

2
(σ′

1 + σ′
2) sinϕ− c sinψ (3.21)

g3b =
1

2
(σ′

2 − σ′
1) +

1

2
(σ′

2 + σ′
1) sinϕ− c sinψ (3.22)

ここで，ψはダイレイタンシー角である．

3.4 せん断強度低減法
せん断強度低減法 33)は，斜面の抵抗力に安全率の逆数である低減係数 1/FOSを乗じ
て変化させ，斜面の安全率を求める手法である．安全率は滑り力 Sと滑りに対する抵抗
力Rの比であり，以下のように定義される．

Fs =
R

S
(3.23)

式 (3.23)を変形させると以下式 (3.24)のようになる．

S =
1

Fs

R (3.24)

ここで，抵抗力Rはせん断強度 τ に依存するから，Mohr-Coulombの破壊基準を用い
るとせん断強度 τ は以下式 (3.25)のように表せる．

R

A
= τ = c+ σ tanϕ (3.25)

ここで，Aは滑り面の面積である．式 (3.25)を式 (3.24)に代入すると，式 (3.24)の右
辺，仮想的な土のせん断強度 τFsは以下式 (3.26)のように表される．

τFs =
c

Fs

+ σ(
tanϕ

Fs

) (3.26)

cは粘着力，ϕは内部摩擦角である．ここで，Fsに小さな値を与えると仮想的なせん断
強さ τFs，つまり仮想的な抵抗力は大きくなり，斜面は崩壊しない．徐々にFsを大きくす
ると，地盤のせん断強度が低下し，ある値で斜面が崩壊し，計算が収束しなくなる．この
とき，斜面が崩壊せず，計算が収束する最大の Fsを斜面の安全率とする．　
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3.5 河川の水位変動を再現した斜面の浸透・安定連成解析

3.5.1 解析条件

各解析パラメータとモデル斜面は原則，室内土質試験と現地計測結果に基づき決定し
た．ただし，有効応力の内部摩擦角 ϕ′は飯塚ら 34)によって提案されたパラメータ決定
チャートに基づき定めた．そのフローチャートを図 3.4に示す．そして，有効応力の粘着
力 c′は安全側をとり，0と定めた．また，例外となるパラメータについては後にそれぞれ
説明する．
ヤング係数E(kN/m2)は一律N 値より推定した．以下式 (3.27)にその換算式を示す．

E = 2800N (3.27)

図 3.4: パラメータ決定チャート 34)
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表 3.1，図 3.5にA地点における解析パラメータとモデル斜面をそれぞれ示す．モデル
斜面は現地調査の結果に基づき，3層構成とする．第 1層の透水係数は P1で行った原位
置透水試験により求め，第 2層と第 3層の透水係数は飯塚ら 34)のパラメータ決定チャー
トに基づき定めた．
構成モデルは，先に述べたように弾完全塑性モデル，降伏基準はMohr-Coulombモデ
ル，不飽和領域の浸透特性はVan-Genuchtenモデル 35)を用いた．また，初期河川水位は
現地調査で行った測量およびADCP計測の結果に基づき決定し，河川水位が地下水位の
変動に与える影響を考察するために，地下水位の入力値は河川水位と同じ高さとした．1

日 2サイクルある河川水位の変動を再現するために，図 3.6のような水位変動を与えた．
図 3.5中の青線が初期水位を示している．4時間かけて水位を 2 m低下させ，低水位のま
ま 1時間維持し，その後 4時間かけて水位を 2 m上昇させ元の水位に戻し，その水位を 1

時間維持させた．以上の水位変動を計 20サイクル与え，総解析時間は 200時間とし，各
地点に対して浸透・変形解析と浸透・安定解析を行った．

表 3.1: 解析パラメータ

パラメータ 第 1層 第 2層 第 3層

湿潤単位体積重量 ρt(kN/m
2) 14.4 19.2 17.2

飽和単位体積重量 ρsat(kN/m
2) 14.1 18.9 16.8

ヤング係数　E(MN/m2) 2.80 14.0 25.2

ポアソン比 nu 0.35 0.35 0.35

粘着力 c′(kN/m2) 0.00 0.00 0.00

内部摩擦角 ϕ′ (deg) 28.6 30.8 30.2

ダイレイタンシー角 ψ (deg) 0.00 0.00 0.00

透水係数 k(m/s) 2.56 × 10−6 5.33 × 10−6 5.84 × 10−5

図 3.5: 解析に用いるモデル斜面
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図 3.6: 入力する水位変動

3.5.2 解析結果と考察

図 3.7から図 3.10にA地点の経過時間 1時間から 4時間の変位分布図を示す．変位は
初期状態からの位置の変化を示している．図中の青線で示される水位が低下すると天端
と法肩部の変位が大きくなる．これは，浸潤面 (青線) が河川の水位よりも遅れて低下し，
河川水位よりも浸潤面が高い状態が続くことによるのもと考えられる．河川水位が高いと
きは，浸潤面が高い位置にあっても河川からの水圧で斜面が押されることで安定している
が，その浸潤面が高い位置にあり土の自重が大きい状態のまま，河川水位が低下し，斜面
を押さえる力が小さくなり斜面が不安定化し，変形が起こる．水位上昇時には，変位が減
少し，斜面が押し戻されるような挙動が見て取れるが，完全に元に戻るのではなく，変位
が蓄積する．
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図 3.7: 変位分布図 経過時間：1時間

図 3.8: 変位分布図 経過時間：2時間
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図 3.9: 変位分布図 経過時間：3時間

図 3.10: 変位分布図 経過時間：4時間
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図 3.11に経過時間 4時間のせん断ひずみの分布を示す．上記同様，水位が変動する範
囲である法肩部高さから約-2 mの範囲にひずみが集中していることが分かる．また天端
部にも一部ひずみが生じている．図 3.12に経過時間 10時間のせん断ひずみの分布を示
す．経過時間 4時間と比べると，せん断ひずみの値はほとんど変化しない．上で述べたよ
うに水位上昇時には，斜面が押し返されるが，法肩部のせん断ひずみは水位が上昇しても
残留する．

図 3.11: せん断ひずみ分布図 経過時間：4時間

図 3.12: せん断ひずみ分布図 経過時間：10時間



第 3章 河岸斜面の FEM浸透・安定連成解析による崩壊挙動の把握 32

図 3.13と図 3.14に水位が最低位に近づく経過時間 3時間，4時間の浸透流量の分布図
をそれぞれ示す．2次元解析で奥行 1 mとして計算されているので，ここでの浸透流量の
単位はm/hとなる．青色の矢印が浸透流の向きと大きさを示し，その縮尺は図の右側の
白黒のバーで示す．前述した，変形が大きい法肩部の斜面の右側に向かう浸透流の量が大
きい．これは，河岸のの地下水位が河川水位よりも高い位置にあるため水頭差が生じ，河
岸側から河川へ向かって水流が生じていることを示している．

図 3.13: 浸透流分布図 経過時間：3時間

図 3.14: 浸透流分布図 経過時間：4時間
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図 3.15と図 3.16に同時期の間隙水圧値の分布を示す．本解析では，鉛直上方向を y軸
の正としているので，鉛直下向きにかかる水圧は不の値として出力されている．間隙水圧
値は，質量保存則に基づいて浸透流量との関係より算出されるが，上記の浸透流が大きい
箇所において間隙水圧値が局所的に上昇する等の現象は見られず，浸透流量，間隙水圧お
よび法肩部の局所的な変形の関係性については明確にできない．この解析モデルにおいて
は，浸透流が引き起こす掃流力は考慮されていない．実際にこのような法肩から斜面右側
に向かって浸透流が生じる場合，浸透流まわりに掃流力も働くことから，斜面はより不安
定になると考えられる．

図 3.15: 間隙水圧分布図 経過時間：3時間

図 3.16: 間隙水圧分布図 経過時間：4時間
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次に，1サイクル目以降の結果を示す．図 3.17から図 3.20に経過 20時間から 140時間
の 40時間おきの変位分布図と，図 3.21から図 3.24にせん断ひずみ分布を示す．ただし，
コンター図の最大値が前に示している図と異なるので，注意されたい．1サイクル目と同
様に法肩部に着目すると，徐々に変形が大きくなることが分かる．さらに，法面でもせん
断ひずみの値が大きくなっている．水位変動により，地盤にかかる水圧，地盤内の間隙水
圧が変動し，水位低下時の地盤内の有効応力増大と斜面の支えとなる河川側から水圧の減
少が繰り返されることで，それまでに受けた水位変動により不安定となった箇所が更に不
安定になり，徐々に変位と変形する範囲が大きくなると考えられる．

図 3.17: 変位分布図 経過時間：20時間



第 3章 河岸斜面の FEM浸透・安定連成解析による崩壊挙動の把握 35

図 3.18: 変位分布図 経過時間：60時間

図 3.19: 変位分布図 経過時間：100時間



第 3章 河岸斜面の FEM浸透・安定連成解析による崩壊挙動の把握 36

図 3.20: 変位分布図 経過時間：140時間

図 3.21: せん断ひずみ分布図 経過時間：20時間
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図 3.22: せん断ひずみ分布図 経過時間：60時間

図 3.23: せん断ひずみ分布図 経過時間：100時間



第 3章 河岸斜面の FEM浸透・安定連成解析による崩壊挙動の把握 38

図 3.24: せん断ひずみ分布図 経過時間：140時間

そして，図 3.25から図 3.28に水位変動の 20サイクル目すなわち最終サイクルの水位
降下時の変位分布図，図 3.30から図 3.33にせん断ひずみの分布図を示す．図 3.29に経
過時間 200時間の変位分布図，図 3.34にせん断ひずみ分布図を示す．
20サイクル目においても，最初のサイクル同様に水位低下時に変位の値が増大し，水
位が上昇しても，せん断ひずみが残留することがわかる．
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図 3.25: 変位分布図 経過時間：191時間

図 3.26: 変位分布図 経過時間：192時間
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図 3.27: 変位分布図 経過時間：193時間

図 3.28: 変位分布図 経過時間：194時間
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図 3.29: 変位分布図 経過時間：200時間

図 3.30: せん断ひずみ分布図 経過時間：191時間
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図 3.31: せん断ひずみ分布図 経過時間：192時間

図 3.32: せん断ひずみ分布図 経過時間：193時間
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図 3.33: せん断ひずみ分布図 経過時間：194時間

図 3.34: せん断ひずみ分布図 経過時間：200時間
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また，地盤内の地下水位の位置が 1サイクル目よりも低下している．それに伴い，河川
と地下水の水頭差が 1サイクル目よりも 20サイクル目のほうが小さくなる．したがって，
図 3.35に示すように浸透流法肩部に生じる右向きの浸透流の値は，20サイクル目のほう
が小さくなると考えられる．浸透解析の結果については，一旦河川水位が下がると地下
水位は元の位置から 1mほど下がる．河川水位が元の位置に戻っても，地下水位は元の位
置には戻らず，河川水位よりも地下水位のほうが低い位置にあることが確認できる．河川
水位が低いときは地下水位のほうが高い位置にあり，地下水位の変動幅は 50ｃｍ程度で，
その値は現地計測での値と同程度である．一方，2章で述べたように現地計測では地下水
位のほうが常に高い状態であり，解析結果とは異なる．これはまず，本研究は，河川水位
に着目し，それが地下水位にどのような影響を与えるか考察するために，簡素化のため，
まずは入力の地下水位は河川水位と同様にした．入力の地下水位の位置が実際よりも約
90cm低い位置にあることが 1つの原因であると考えられる．しかし，河川水位が 1回下
がると，地下水位が下がり，河川水位が元の位置に戻っても初期水位よりも 1m程低くな
るため，同様の水位変動が続くと，地下水位が河川水位よりも高い位置を維持することは
考えにくい．このことから，現地計測において地下水位が河川水位よりも高い理由とし
て，降雨等で河川以外から地盤への水の供給の影響も考えられる．よって，降雨等他の要
因が河岸の安定性に与える影響についても考える必要がある．

図 3.35: 浸透流量分布図 (経過時間：194時間)



第 3章 河岸斜面の FEM浸透・安定連成解析による崩壊挙動の把握 45

図 3.36に経過時間ごとの安全率の変化を示す．斜面の安全率は，水位が低下するとき
に低下する．また，同じ水位のときであっても，水位が元の位置に戻る時よりも，水位が
下がる過程における安全率の方が小さい．これは，水位低下時に変形が大きくなる変形解
析の結果と一致し，河川水位が高いときは，浸潤面が高い位置にあっても河川からの水圧
で斜面が押されることで安定しているが，その浸潤面が高い位置にあり土の自重が大き
い状態のまま，河川水位が低下し，斜面を押さえる力が小さくなり斜面が不安定になると
考えられる．なお，本解析で与えた水位変動の回数の中では，水位変動の繰り返しによっ
て，安全率が徐々に低下するような傾向は見られなかった．
また，図 3.37から図 3.42に崩壊時の想定変位分布図を示す．これらの図においては，
コンター図の色が赤に近づくほど，変位が大きいことを示す．水位が低いときと高いとき
の想定変位分布図を比較すると，崩壊が起こった際に，変形が大きくなる箇所が異なる．
水位が低いときは水面付近である，法肩部の崩壊が想定され，水位が高いときは法面の変
形が生じる可能性が高い．いずれの場合も軟弱地盤で構成される，第 1層が変形する可能
性が高く，この箇所へ対策することが望ましいと考える．

図 3.36: 経過時間ごとの安全率の変化

図 3.37: 想定変位分布 経過時間：4時間
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図 3.38: 想定変位分布 経過時間：10時間

図 3.39: 想定変位分布 経過時間：94時間
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図 3.40: 想定変位分布 経過時間：100時間

図 3.41: 想定変位分布 経過時間：194時間
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図 3.42: 想定変位分布 経過時間：200時間

3.6 まとめ
本解析の結果と考察を以下のようにまとめる．

• 水位が低下したときに，斜面を支えている河川からの水圧が小さくなり，斜面の変
位は増大し，せん断ひずみが生じる．

• 水位低下時に斜面は変形し，水位が上昇した際に，斜面は水圧に押し戻されるよう
な挙動を示すが，完全に元の位置には戻らず，水位低下時に生じたせん断ひずみは
残留し，水位変動が繰り返されるごとに，斜面の変位は徐々に増大し，せん断ひず
みは蓄積する．

• 水位低下時には，法肩に河岸から河川側に浸透流が生じ，実際では解析には考慮さ
れていない掃流力が働き，それが河岸侵食の一因となる可能性がある．

• 水位変動の繰り返しによって，安全率が徐々に低下するような傾向は見られなかった．

• 変形解析，安定解析の両方結果より，水位低下時に第 1層が変形する可能性が高く，
この箇所へ対策することが望ましいと考える．

以上より，河岸崩壊を防止するための対策は第 1層の軟弱地盤，特に法肩と法面に施す
必要があると考えられる．また，水位変動により繰り返しの応力の変動が想定されるた
め，粘り強い材料を用いた材料による対策が望ましい．
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第4章 安価な現地発生材を用いた軟弱地
盤改良工法に関する基礎実験

4.1 現地発生材を用いた軟弱地盤改良工法

4.1.1 使用する材料

現地計測と数値解析から，河岸表層が軟弱地盤であり，河川の水位変動により，表層が
変形しやすいことが明らかとなった．よって，本研究は表層部に何らかの対策を施さなけ
ればならない．本研究では，ベトナムでにおいて安価で入手しやすい生石灰と籾殻灰を用
いた地盤改良工法の開発を目指し，基礎的な研究を行う．まず，以下に，それぞれの材料
の特徴について説明する．
生石灰を図 4.1に示す．生石灰は石灰岩を石灰，コークス，重油，あるいはガスなどに
よって 1000～1200℃に加熱し焼成したもので，白色の塊あるいは粉末状で生産されてい
る．一般に，酸化カルシウム (CaO)の含有率が非常に高い．欧米においては対象土の含
水比が低いため，主に消石灰 (生石灰に水を加えて常温あるいは過圧下で消化したもの)

が使用されることが多い．しかし，高含水比粘性土が多い我が国などでは生石灰の強力な
脱水力，膨張力の特徴を生かすために，生石灰が使用されることが多い．生石灰は対象土
との化学反応に基づく作用により，早期かつ確実な地盤改良効果を発揮する 36)．実際に，
ベトナムでも地盤改良に利用され，品質が安定したものを容易に入手できる．
籾殻灰を図 4.2に示す．籾殻灰とは米を脱穀したときに取れる籾殻を焼却した際に出る
灰のことである．籾殻灰は二酸化ケイ素 (SiO)の含有率が約 90%とポゾラン材料であるフ
ライアッシュよりも多く，シリカヒュームの含有率に匹敵するほど高い 37)．世界での籾
殻の生産量は年間 1億トンを超えるほどであるが，多くの籾殻が有効に使われていない状
況である．そのため，ポゾラン材料としての利用やバイオマスとしての利用が期待されて
おり，ベトナムでは，籾殻を使った発電プロジェクトが進められている 38)．稲作を行う
国では容易にかつ安価に手に入手できる．

図 4.1: 生石灰 図 4.2: 籾殻灰
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4.1.2 関連する既往の研究

軟弱地盤に対する対策については，数多くの研究がこれまでなされてきた．生石灰と籾
殻灰を用いた新しい地盤改良工法を提案するにあたり，以下に関連する既往の研究につい
て述べる．地盤の状態が悪いときに，何らかの対策を行い，地盤の状態を改善させるとい
うことは，記録が残らない古い時代から行われてきた 39)．それゆえ，軟弱地盤改良工法
は数多くの種類が存在する．表 4.1に地盤改良工法の種類 40)を示す．

表 4.1: 地盤改良工法の種類

対策の手法と主要な原理 工法概要の説明

1.構造物の形式の変更
押さえ盛土工法
軽量盛土工法

2.除去・置換
補強土工法
置換工法

3.軟弱地盤の特性の改善
圧密・排水

載荷盛土工法
真空圧密工法
地下水位低下工法
バーチカルドレーン工法
石灰パイル工法
グラベルドレーン工法
表層排水工法
排水機能付き鋼材工法

締固め

サンドコンパクションパイル工法
ロッドコンパクション工法

　 バイブロフローテーション工法
静的締固め工法
バイブロタンパー工法
重錘落下締固め工法

固結・熱処理

表層中層混合処理工法
深層混合処理工法
高圧噴射撹拌工法
薬液注入工法
凍結工法
事前混合処理工法
管中混合固化処理工法
SGM工法

4.補強

表層排水工法
シート・敷網工法
サンドコンパクションパイル工法
深層混合処理工法
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調査対象のサイゴン川河岸は 1) 軟弱粘土で構成されている，2) 地下水位は高く，地盤
は水分を常に多く含んでいる，3) 対策を要する箇所が多く，低コストかつ大掛かりな装
置を必要としない方法が望ましい，といった特徴がある．そこで，本研究では，安定材と
なる何らかの材料を地盤に供給し，土壌と混合して養生することで，地盤を固化させる，
深層混合処理工法を用いる．この工法は，”深層”と付いているが，どんな軟弱土も任意の
形状・強度に改良できる 41)．土中の脱水や圧密することにより地盤の強度を上げるので
はなく，安定材で土を固結させるため地下水位高い場所でも施工が比較的容易である．ま
た，実地盤をそのまま利用するので，掘削土の処分の手間がない，養生は 4週間程度でサ
ンドドレーン等と比較すると工期が短い，振動，騒音等の建設公害が少なく，住民に受け
入れられやすいといった長所 39)がある．　
次に，地盤改良に用いる安定材について述べる．前に述べたように，低コストの改良材
が望ましい．そこで，本研究ではベトナムでも比較的品質が安定し入手しやすい生石灰，
および，コメを脱穀したときに出る籾殻を焼いた籾殻灰を用いる．
まず，生石灰を用いた地盤改良に関する既往の研究をついて述べる．生石灰は古くから
地盤改良に利用されており，その始まりは紀元前 3000年頃とされている 39)．これまで，
多くの研究が実施されており，例えばDiamondら 42)は，その概略や石灰系改良土の硬化
メカニズムをまとめている．以下に，生石灰改良土に関する基礎的研究，本研究と共通点
のある東南アジアや河岸で施工された例について示す．
浅川 43)は，1975年の時点で石灰安定処理の基本的概念と現状についてまとめている．
この時点ですでに，日本において石灰系の材料を用いた地盤改良工法はすでに多くの現場
に適用されていたと考えられる．
南里ら 44)は，有明粘土を対象として，高含水比粘土の生石灰による改良特性とそのメ
カニズムを知るために生石灰と残土に含まれる成分の反応性について考察し，さらに生石
灰の添加量，養生期間，締固め方法の力学特性への影響について考察し，生石灰の反応は
第 1 期の「消化反応」域と第 2の「ポゾラン反応」域に分割できるとし，養生期間と添加
率によるポゾラン反応強度の定量的表現を提案した．
鬼塚ら 45)は生石灰とポゾラン材料による含水比低減性について調べ，その添加量と含
水比低減に伴う強度増加との間に相関があることを述べた．
小関ら 46)は，土質安定処理に用いる安定材と石灰と水が関与する土質改良の反応機構
と改良土の特性について述べ，石灰による土壌の安定化は石灰水和反応，イオン交換反
応，エトリンガイト生成反応，ポゾラン硬化反応，炭酸化反応の 5つが複雑に絡みあって
固化が徐々に進むとしている．
鬼塚ら 47)は，採取場所の異なる有明粘土について，強熱減量，塩分，腐植含有量を調
査し，有機物と塩分が生石灰添加による有明粘土の改良効果に及ぼす影響について考察
し，含水比が同じでも，腐植酸と塩分の含有量によって，生石灰による改良強度には差異
があることを明らかにした．
中澤ら 48)は，雨季・乾季の激しい季節変動を受けるアンコール遺跡基壇修復に白華現
象の防止を考慮して消石灰改良土を用いた例を示し，長期間養生の一軸圧縮強度は転嫁率
の増加に伴い増加する傾向がみられることを明らかにした．
北詰ら 49)は，現地石灰安定処理土の長期特性調査を行い，11年間および 27年間保存
された現場処理土の強度を検討し，養生 64日から 11年の間で強度は約 3倍増加し，その
後 16年間での強度増加傾向は小さいことを述べた．
安田ら 50)は，セメント系固化材，石灰系固化材，高炉セメントを河川堤防の地盤改良
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に適用し，石灰系固化材を用いた改良土は 28 日養生で基準値をほぼ満足する結果を得る
ことを示した．
次に，籾殻灰を用いた改良土に関連する既往の研究について述べる．次節で詳細につい
て述べるが，籾殻灰はポゾラン材として地盤改良への効果が期待される．籾殻灰をポゾラ
ン材として用いた例は少ないため，まず，成分が類似し，かつリサイクル材として活用さ
れる石炭灰 (フライアッシュ)をポゾラン材として利用した例をいくつか挙げる．
手島ら 51)は，ヘドロ質の埋立土に生石灰とフライアッシュの混合物を安定材として適
用し，硬化効果を確かめ，実際の工事でも比較的安価かつ高い強度を発現するものと推測
した．
竹田ら 52)は，ペーパースラッジ灰と石炭灰を軟弱土改良への適用を試み，強度という
観点からペーパースラッジ灰と石炭灰の混合灰は再焼成灰と同等の改良効果を持ち，養生
によって著しい強度増加を示すことを明らかにした．
日隈ら 53)は，乾湿繰返しの条件設定を用いた石炭灰混合材料の耐久性について述べ，
石炭灰混合材料の乾湿繰返し耐久性に対し，高温養生による乾燥手法は，一軸圧縮強度の
低い条件 (qu=500 kN/m2 未満)には適していない可能性を示唆した．
そして，籾殻灰のポゾラン材としての利用をした研究について述べる．
石黒ら 54)は，60MPa以上の高強度コンクリートに籾殻灰を適用し，籾殻灰混合の影響
について調べ，籾殻灰は高性能AE減水材を使用することにより，混和材として利用可能
であることを確認した．
杉田ら 37)は，籾殻灰のポゾラン材としての利用を目指し，基礎的研究を行い，籾殻灰
中には質量で約 90%前後の二酸化ケイ素が含有されており，この含有率はフライアッシュ
よりかなり大きく，良質なシリカフュームに相当する含有率であり，「2段階焼却法」によ
り作られた籾殻灰はポゾラン活性が極めて高いとしている．
セメント系の改良土にも適用され，Phanら 55)によって，籾殻灰をセメント系改良土に
加えることで，強度が改善され，混合するセメントの一部を籾殻灰に置き換えることも可
能であると述べた．
李 56)によって，生石灰と籾殻灰を用いた改良土のせん断強さの評価や降雨に対する耐
侵食性について検証された．
以上，生石灰と籾殻灰を改良材として利用した研究はあるが，生石灰と籾殻灰を組み合
わせ，詳細な強度の評価や，配合比が改良土の強度特性に与える影響については明らかに
されていない．本章では，まず 2つの材料について説明する．そして，改良土の一軸圧縮
試験を行い，籾殻灰の配合比，土試料の含水比が改良土の強度特性に与える影響について
明らかにする．

4.1.3 改良土の硬化メカニズム

本研究で取り扱う地盤改良工法は，1)短期的反応である生石灰による脱水反応，2)長
期的反応である籾殻灰に含まれるシリカによるポゾラン反応の 2段階の化学反応により地
盤を硬化させることができる．以下にそれぞれの反応について説明する．
1)短期的反応である生石灰による脱水反応 36)

ここで生じる脱水反応は，生石灰の強力な脱水力，膨張力の特性によるもので早期かつ
確実に地盤改良効果を発揮できるものである．土中に含まれる水が，生石灰と反応し，水
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酸化カルシウムCa(OH)2いわゆる消石灰が生成される．このとき，地盤は最適含水比に
近づき締固め強度が増加する．この過程を示す化学式を式 (4.1)に示す．

CaO + H2O → Ca (OH)2 (4.1)

2)長期的反応であるポゾラン反応 57)

土中に含まれるアルミナAl2O3，および籾殻灰に含まれるシリカ SiO2が短期的反応で
生成された水酸化カルシウムCa(OH)2と反応し，けい酸カルシウム水和物 nCaO・SiO2・
mH2O，アルミン酸カルシウム水和物 3CaO・A2 O3・6H2O といったセメントの生成水和
物と似ている化合物が生成される．これらの化合物が改良土を硬化させ，耐久性や水密性
を向上させる 57)．以下にその化学式を示す．

Ca (OH)2 + [SiO2，Al2O3] → nCaO · SiO2 ·mH2O，3CaO · A2O3 · 6H2O (4.2)

ここで式 (4.2)中の n,mは整数である．

4.2 改良土の一軸圧縮試験

4.2.1 試験概要

本章では生石灰と籾殻灰それぞれ混合量，土試料の水分量が改良土の強度特性に与える
影響を把握を目的とし，改良土の一軸圧縮試験を行う．生石灰と籾殻灰 (安定材)の混合
量，水分量を変えた数パターンの供試体を作成し，決められた養生日数ごとに試験を行う
ことで，安定材の量と養生期間が改良土の強度特性，変形特性へ与える影響について検証
する．

4.2.2 安定材の配合比

試験を行うにあたり，安定材の配合比について以下のように定義する．土試料の乾燥質
量 msを基に配合比を決定することとする．

A =
mql

ms

× 100 (4.3)

B =
mhu

ms

× 100 (4.4)

ここで，Aは生石灰の配合比 (%)，Bは籾殻灰の配合比 (%)，mql， mhuはそれぞれ生
石灰の質量 (g)と籾殻灰の質量 (g)である．
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4.2.3 一軸圧縮試験の方法と条件

改良土の供試体作製に用いる材料は上で述べた，生石灰，籾殻灰，稲わらに加え，試料
である藤森粘土と水である．実務の現場では，実際に現地で試料を採取し，配合試験を行
う．しかし，本研究ではまず，現地土の不均一性や有機物の影響を取り除き，生石灰と籾
殻灰と含水比の改良土の強度への影響について精査するために，あらかじめ物性が明らか
になっている藤森粘土を土試料として使用する．藤森粘土の物性については，嘉門らの研
究 58)を参照されたい．
まず，藤森粘土と水をミキサーに入れ十分に練り混ぜ，含水比を調整する．その後，生
石灰，籾殻灰が均一に混ざるように少しずつ入れるようにし，計 10分ほど練り混ぜる．な
お，生石灰は粉末状，籾殻灰は市販の籾殻くん炭をさらに燃焼させて灰色になったものを
使用した．練り混ぜた後，改良土を取り出し，直径 5cm，高さ 10cmのモールドに 1層毎
に 110gずつ入れて，1層ごとに突き棒や締固め用円盤で層ごとに分離しないよう十分に
締め固めて，計 3層 330gの供試体を作製する．養生は，まずは，3日までは密閉した状
態にして空気中で養生を行う．現地の河岸において，地下水位は高い位置にある．現地に
この改良土を適用した場合，改良土の大部分が地下水面下になることが想定されるため，
養生 3日目の試験終了後に，水浸養生に切り換えて養生を行う．
所定の期間，供試体を養生した後に一軸圧縮試験を行う．一軸圧縮試験は地盤工学会基
準「JGS 0511 土の一軸圧縮試験方法」に基づき行う．試験機として島津製作所製圧縮試
験機 (最大荷重 300kN)を用いる．初めに，試験を行う供試体を準備し，モールドの型枠
を外す．供試体の上面が平行かつ軸方向と直角でない場合は，マイターボックス，ワイヤ
ソーを用いて整形する．整形した後，その供試体の平均高さ，平均直径，質量を計測する．
それぞれの養生日数ごとに供試体を 3個ずつ用いて試験を行う．試験中は毎分 1%の圧縮
ひずみが生じる割合で圧縮し，データロガーを使い，1秒ごとに圧縮量と圧縮力を測定す
る．圧縮終了条件は以下の通りである．

1. 圧縮力が最大となり引き続きひずみが 2%生じた場合

2. 圧縮力が最大値の 2/3程度に減少した場合

3. ひずみが 15%に達した場合

のいずれかの条件に達したら終了させる．なお，目標値は一軸圧縮強さ 200kN/m2とす
る．これは，本研究と同様にサイゴン川河岸への対策を目的としている，Nguyenら 59)の
研究を基に決定した．試験終了後，使用した供試体を粉砕して，含水比を測定する．
表 4.2に，初期含水比 (設定含水比)，安定材の配合条件を示す．まず，籾殻灰の量が改
良土の強度特性に与える影響について検討するために，籾殻灰の混合量を変えた 4パター
ンの試験を実施する．そして，初期含水比が改良土の強度特性に与える影響を調査するた
めに，初期含水比を変えた 4パターンの試験を行う．
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表 4.2: 初期含水比と安定材の配合条件

試験条件番号 初期含水比 (%) 生石灰 (%) 籾殻灰 (%)

1 55 5 0

2 55 5 5

3 55 5 10

4 55 5 15

5 60 5 10

6 65 5 10

7 75 5 10

8 100 5 10
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4.2.4 一軸圧縮試験の結果と考察：籾殻灰の配合比が改良土の強度特性

に与える影響

図 4.3に試験条件 1から 4の一軸圧縮強さと養生日数の関係を示す．それぞれのプロッ
トに対して，標準誤差を示すエラーバーを記入している．このグラフに記載されている全
ての条件で目標強度 200 kN/m2を達成している．
試験条件 1(生石灰 5%)においては，養生 14日までは強度が増加し続ける．その後，養
生 28日では養生 14日よりも強度が低下するが，養生 56日で養生 14日とほぼ同じ一軸圧
縮強さとなり強度が維持されていることがグラフから分かる．
試験条件 2(生石灰 5%，籾殻灰 5%)においては養生 28日までに一軸圧縮強さが増加し
続ける．それ以降も養生 56日まで強度は増加傾向になる．なお，養生 14日までの強度が
他の条件の強度の 1/2程度であるが，28日以降，他の条件とほぼ同等の強度を得られて
いることから，混合材が均一に混ざっていない等の理由からポゾラン反応の発現が遅れた
可能性がある．この点については，後で試験時の供試体の含水比や乾燥密度を示しながら
考察する．
試験条件 3(生石灰 5%，籾殻灰 10%)では，前述の条件と同様に養生 28日までに一軸圧
縮強さが大きく増加する．そして，養生 28日から養生 56日までは，一軸圧縮強さが緩や
かに増加する．この条件は，今回の条件の中では最も大きい強度を与えた．
試験条件 4(生石灰 5%，籾殻灰 15%)では，他の条件とは異なり，強度が大きく増加す
るのは，養生 7日までである．そして，強度は養生 28日まではわずかに増し，養生 56日
ではわずかに減少する．

図 4.3: 養生日数と一軸圧縮強さの関係：試験条件 1～4
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そして，養生 56日における最終的な一軸圧縮強さは，籾殻灰 10%，5%，0%，15%の順
で大きく，適量の籾殻灰を加えることで一軸圧縮強さが向上することが示された．試験条
件 4，すなわち今回の条件の中で最も多く籾殻灰を含んでいる条件の強度が一番小さい理
由に関しては，大量の籾殻灰を入れることで土がうまく締固まりにくくなることが原因と
考えられる．
養生 3日までは全配合比においてほぼ同様に一軸圧縮強さが増加し，養生 7日以降の一
軸圧縮強さに差がある．これは，試験条件 1から 4は同量の生石灰が混合されているので，
生石灰の脱水反応によりどの条件も同じように強度が増加するが，それ以後が籾殻灰に含
まれるシリカによって促進されるポゾラン反応による強度増加であるため強度発現差が生
じると考えられる．また，籾殻灰を加えた試験条件 2から 4においては，養生 28日以降
の一軸圧縮強さの変化が穏やかになる．これは，ポゾラン反応による強度発現は養生 28

日までに起こることを示していると推定される．この点については，前述の試験条件 2と
同様に，後で試験時の供試体の乾燥密度を精査することで詳細を検討する．
図 4.4に試験条件 1～4の破壊ひずみと養生日数の関係を示す．破壊ひずみは圧縮応力
が最大値を取るとき，すなわちピーク強度を迎えるときのひずみである．すべての配合比
において，養生期間が長くなるにつれて，破壊ひずみが小さくなることがグラフから読み
取れる．試験条件 1～4において，養生 7日までに大きく低下する．ここから，生石灰に
よる脱水反応で改良土が締め固まり，延性が小さくなることが考えられる．養生 14日以
降は，どの配合比でもほぼ同様の値をとっている．このことから，破壊ひずみの大きさは
試料または生石灰の配合比に依存すると考えられる．

図 4.4: 養生日数と破壊ひずみの関係：試験条件 1～4
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図 4.5に試験条件 1～4の乾燥密度と養生日数の関係を示す．試験条件 2，3以外の条件
では，養生 3日から 7日で乾燥密度が減少している．これは，養生を空気中養生から水浸
養生に切り替えたことにより，供試体中に水が浸入したことによると考えられる．また，
試験条件 1～4の中で，最も大きい強度を得た試験条件 3(生石灰 5%，籾殻灰 10%)は，養
生 56日まで乾燥密度が穏やかに上昇している．この配合比が今回の試験条件の中で最も
効率よく生石灰により脱水され，ポゾラン反応が促進され，強度と供試体の硬化を促す化
学反応の両方の面で，生石灰 5%に対して籾殻灰配合比 10%が最適な配合比率であると言
える．
図 4.6に，試験条件 1から 4の 7日目と 28日目の応力ひずみ曲線を示す．それぞれの配
合条件において，養生 7日目と 28日目でを比較すると，ピーク強度は増加している．そ
して，破壊ひずみの値は養生 7日目と 14日目で大きく変化は見られないが，ピーク強度
を迎えた後にの挙動に違いが見られる．養生 28日目は 7日目に比べ，ピーク強度後の応
力減少のスピードが大きく，残留強度が小さい．このように応力ひずみ曲線に示される
ピーク強度後の供試体の挙動からも，生石灰と籾殻灰を混合することで，改良土の強度は
改善されるが，靭性が減少することが示された．

図 4.5: 養生日数と乾燥密度の関係：試験条件 1～4
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(a) 試験条件 1：養生 7日目 (b) 試験条件 1：養生 28日目

(c) 試験条件 2：養生 7日目 (d) 試験条件 2：養生 28日目

(e) 試験条件 3：養生 7日目 (f) 試験条件 3：養生 28日目

(g) 試験条件 4：養生 7日目 (h) 試験条件 4：養生 28日目

図 4.6: 試験条件 1～4の応力ひずみ曲線
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4.2.5 一軸圧縮試験の結果と考察：初期含水比が改良土の強度特性に与

える影響

図 4.7に試験条件 5から 8の一軸圧縮強さと養生日数の関係を示す．比較のために，安
定材の配合比が同じ試験条件 4も結果もグラフに記載している．まず，前で述べたように，
初期含水比 55%の条件は，全期間において，目標値を超える強度を得た．しかし，初期含
水比 75%と 100%の条件の改良土は養生 14日目から 28日目で強度がわずかに増加してい
るものの，養生 3日から養生 56日まで強度はほとんど一定の値を保ち，一度も目標値を
達成することはなかった．初期含水比 60%と 65%の改良土については，養生 7日目で強度
が低下し，その後養生 65日目では目標値 200 kN/m2と同程度の値を保っている．養生 7

日目に強度が低下した理由は，養生 3日間では供試体を空中養生したが，その後，水中養
生に切り替えたため，供試体に水が浸透し，土構造がゆるくなったためだと考えられる．
この結果により，空気中養生の期間を延ばすことで，改良土の強度が改善される可能性が
示唆された．また，初期含水比の違いが一軸圧縮強さに大きな影響を与えることが明らか
になった．
図 4.8に示す破壊ひずみに着目すると，強度とは反対に，初期含水比 75%と 100%の条
件においては，全期間で 5%を下回らない比較的大きな値を示した．ほとんどの条件で養
生 7日目で破壊ひずみの値が大きく減少している．これは，生石灰による脱水反応がこの
時期までに終わり，改良土が締め固められることにより靭性が低下することが原因の 1つ
となると考えられる．また，一軸圧縮強さと同様に，初期含水比の違いが破壊ひずみの値
に大きな影響を与えることが明らかになった．
次に，図 4.9に改良土の含水比と養生日数の関係を示す．養生 3日目以降は，水浸養生
としているが，初期含水比 75%，100%の改良土においては，養生 7日目の含水比が 3日
目よりも低下している．これは養生 3日目以降も生石灰が脱水できる容量を持つことを示
した．一方で，そのほかの条件においては，養生 7日目で含水比が上昇している．これは，
生石灰が脱水する能力が残っているが，元々改良土に含まれる水分が小さいため，改良土
に含まれる水分量よりも，水浸養生時に改良土に浸透する水分量のほうが大きいため，以
上のような結果に至ったと考えられる．

図 4.7: 養生日数と一軸圧縮強さの関係：試験条件 4～8
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図 4.8: 養生日数と破壊ひずみの関係：試験条件 4～8

図 4.9: 養生日数と含水比の関係：試験条件 4～8

図 4.10に初期含水比と養生 28日目における試験時含水比を示す．初期含水比 55%の改
良土は，他の条件に比べると脱水量が低い．これは養生 28日目の含水比が藤森粘土の液
性限界値に近い値であり生石灰が残留していたため，水浸させても生石灰の作用が働き，
一軸圧縮強さが大きく増加したと考えられる．初期含水比 60，65，75%は脱水量にほと
んど差がないことから，本研究で使用した生石灰 (配合比 5%)の脱水力は含水比 6 7%程
低下させる量であると言えるだろう．初期含水比 100%は，その他の条件と比べると脱水
量が高く，これは設定した水分量が多すぎるため，自然蒸発や試験時に供試体を触ること
による乾燥などで含水比の差が大きくなったと考えられる．
図 4.11に改良土の乾燥密度と養生日数の関係を示す．初期含水比 55%，60%の条件の
改良土においては，養生 3日目から 7日目にかけて，乾燥密度が減少している．これは，
前で述べた通り，水浸養生に切り替えたことにより土骨格構造が緩くなったことが理由の
1つとして挙げられる．初期含水比 65%，75%，100%の条件の改良土においては，養生 7

日目では生石灰による脱水反応で締め固まり，乾燥密度は大きくなるが，養生 7日目以降
は減少している．その後は全ての条件において乾燥密度は一定となり，土骨格構造がポゾ
ラン反応によるセメント類似物質の生成されることにより維持されると考えられる．
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図 4.10: 初期含水比と試験時含水比の差：試験条件 4～8

図 4.11: 養生日数と乾燥密度の関係：試験条件 4～8

図 4.12に条件 5から 8の応力ひずみ曲線を示す．試験条件 8のみグラフの最大値が異
なるので注意されたい．初期含水比 55%と異なり，養生 7日目から 28日までの強度の増
加は穏やかである．養生日数が進んでも，破壊後の応力減少は小さく，改良土の靭性が小
さくなる傾向も見られない．



第 4章 安価な現地発生材を用いた軟弱地盤改良工法に関する基礎実験 63

(a) 試験条件 5：養生 7日目 (b) 試験条件 5：養生 28日目

(c) 試験条件 6：養生 7日目 (d) 試験条件 6：養生 28日目

(e) 試験条件 7：養生 7日目 (f) 試験条件 7：養生 28日目

(g) 試験条件 8：養生 7日目 (h) 試験条件 8：養生 28日目

図 4.12: 試験条件 5～8の応力ひずみ曲線
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4.3 まとめ
以上の結果を以下にまとめる．

• 適量の籾殻灰を加えることで一軸圧縮強さが向上することが示された．

• 初期含水比が低い改良土において，養生期間が長くなるにつれて，破壊ひずみが小
さくなり，脆性破壊の発生が認められた．

• 本研究における生石灰 5%，籾殻灰 10%の配合比では高含水比の土では十分な改良
効果が得られないため，検討の余地がある．
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第5章 生石灰と籾殻灰を用いた地盤改良
工法に対する稲わらの利用

5.1 概要および関連する研究
前章において，軟弱土に生石灰と籾殻灰を混合することで，一軸圧縮強度が改善される
が，脆性破壊が生じることが明らかとなった．本章では改良土の靭性を向上させ，脆性破
壊を防ぐことを目的とし，生石灰と籾殻灰に加え，稲わらの利用について検討する．
稲わら (図 5.1)はイネ科植物の茎を乾燥させたものである．稲の生産地では大量に出る
副産物である．日本で稲わらは約 8割がすき込みや焼却処分されており，約 1割が家畜の
飼料として利用されている 60)．稲わらの主成分はセルロースとセミセルロースで成分の
52%を占めており 61)，最近では稲わらなどの植物繊維を科学的，機械的に処理した新素
材セルロースナノファイバーの幅広い用途での活用が期待されている 62)等，リサイクル
材として活用が期待されている．
稲わらのような，繊維系の材料を改良土に混合することで，繊維と土が絡み合い，本来
土が弱いとされる性質である引張力に対する抵抗力を高める．せん断時には土粒子の移動
を補強材となる繊維で拘束し，外力に対する抵抗性が付加される 63)．また，強度特性 (圧
縮，引張強度等)を改善するだけでなく，破壊後の粘り強さを期待することができる 64)．
地盤材料や改良土に繊維を混合し，強度特性の改善を目的とした研究はこれまで数多く
なされてきており，実務の現場においても採用されている．以下に関連する研究をいくつ
か挙げる．
まず，1991年に中山ら 65)は，盛土や切土に対する補強土壁あるいは補強土層材料とし
ての使用を目的として，連続長繊維を用いた補強土の室内試験を実施し, 補強土の基本的
力学的特性について検討し，繊維混入の効果は，繊維が砂の粒子を拘束することによる,

破壊ひずみの増大と見掛けの粘着力の増加となって現われることを示した．

図 5.1: 稲わら
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そして，三木ら 66)は，短繊維混合補強土の示す特性を把握する試験の実施や現場への
適用を図り，侵食の生じやすい土の盛土や切土のり面の被覆材，河川堤防の法面被覆材等
に短繊維混合補強土の特徴を生かした適用例として挙げた．
Nguyen59)らによって，サイゴン川河岸崩壊の対策工法の 1つとして，セメント系改良
土に稲わらを適用し，稲わらにより，強度と破壊ひずみの値が改善されることを示した．
また，Greeshmaら 67)によって，石灰系の改良土にも稲わらが適用され，補強材とし
ての効果を示した．
このように，稲わらは様々な改良土に補強材として適用されている．しかし，本研究で
取り扱う，生石灰と籾殻灰を用いた改良土に適用された例はない．よって，本章では，生
石灰と籾殻灰の改良土に稲わらの適用を試み，稲わらの長さと配合量が改良土の強度特性
に与える影響について検討し，さらに，現地適用を考慮した，乾湿繰り返し環境下での改
良土の耐久性についても考察する．

5.2 稲わらを用いた改良土の一軸圧縮試験

5.2.1 試験方法と試験条件

まず，改良土の供試体を作成する．供試体作成方法は，前章で述べたように，藤森粘土
と水をミキサーに入れ十分に練り混ぜ，含水比を調整する．その後，生石灰，籾殻灰，稲
わらが均一に混ざるように少しずつ入れるようにし，計 10分ほど練り混ぜた．稲わらは
十分湿らせ，その後，表面の水分をふき取ったものを使用した．それ以降の手順や一軸圧
縮試験方法は前章と同様である．生石灰と籾殻灰同様，土試料の乾燥質量 msを基に配合
比を決定し，以下のように定義する．

C =
mrs

ms

× 100 (5.1)

ここで，Cは稲わらの配合比 (%)，mrsは稲わらの湿潤質量 (g)である．表 5.1に生石
灰，籾殻灰，稲わらの配合条件を示す．生石灰と籾殻灰の配合比は前章で最も強度が得ら
れたものを採用し，各条件で一定とし，稲わらの量は 3パターンとし，それぞれで最大の
長さが 0.3-1.0 cm，1.0-3.0 cm，3.0-7.0 cmの計 3種類の長さを用い，合計 9パターンの条
件で試験を実施した．

表 5.1: 稲わらを用いた改良土の配合条件

初期含水比 (%) 生石灰 (%) 籾殻灰 (%) 稲わら (%)

55 5 0 1

55 5 5 3

55 5 10 5
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5.2.2 試験結果

図 5.2，図 5.3，図 5.4に稲わらの配合比 1%，3%，5%の養生日数と一軸圧縮強さの関
係をそれぞれ示す．比較のために，図 5.2では，生石灰 5%と籾殻灰 10%を混合させた条
件の結果についても記載している．ほとんどの条件において，強度の発現は養生 14日目
から 28日目までに収束し，養生 56日目までその強度を維持している．そして，目標値
200kN/m2を超えており，目標値を達成している．この強度のグラフにはデータのばらつ
きを示す，標準誤差のエラーバーを示している．強度のばらつきは，供試体の不均一性に
起因することが多い．しかし，図 5.5，図 5.6，図 5.7に稲わらの配合比 1%，3%，5%の
養生日数と乾燥密度の関係をそれぞれ示しているが，このグラフのエラーバーから読み取
れる乾燥密度の値のばらつきは極めて小さく，供試体は均一に作成されていることが示さ
れている．よって，稲わらの繊維の位置，向き，形状，せん断面との位置関係が強度デー
タのばらつきの一因となると考えられる．

図 5.2: 養生日数と一軸圧縮強さの関係：稲わら 1%

図 5.3: 養生日数と一軸圧縮強さの関係：稲わら 3%
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図 5.4: 養生日数と一軸圧縮強さの関係：稲わら 5%

図 5.5: 養生日数と乾燥密度の関係：稲わら 1%

図 5.6: 養生日数と乾燥密度の関係：稲わら 3%
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図 5.7: 養生日数と乾燥密度の関係：稲わら 5%

図 5.5，図 5.6，図 5.7に示される，稲わらの配合比 1%，3%，5%の養生日数ごとの乾
燥密度の推移について考察すると，すべての条件において，養生 3日目と 7日目の間で，
乾燥密度が減少している．これは前でも述べているように，水浸養生に切り替えたことが
原因であると考えられる．養生 7日目以降，乾燥密度は徐々に増加している．これはポゾ
ラン反応により改良土内にセメント類似物質が生成されたことを示している．ただし，稲
わらの配合比 5％の条件においては，乾燥密度が低下している．これは，水が供試体内に
浸透することで，土骨格構造がゆるくなることによるものと考えられる．
図 5.8，図 5.9，図 5.10に稲わらの配合比 1%，3%，5%の養生日数と破壊ひずみの関
係をそれぞれ示す．すべての条件において，養生 7日目もしくは 14日目で破壊ひずみの
値が減少している．これは，生石灰による脱水反応はこの時期までに収束し，改良土が締
め固まることを示すと考えられる．また，破壊ひずみの値は，多くの場合において，稲わ
らを用いた改良土の方が，稲わらなしの改良土よりも大きい．これは稲わらにより改良土
の脆性破壊が抑制されていることを示している．養生 28日目の値に着目し，稲わらの配
合比で比較すると稲わらの配合比が 5%の改良土の破壊ひずみが最も大きい値をとってい
るが，破壊ひずみの値の稲わらの量や長さとの明確な関係は見られない．
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図 5.8: 養生日数と破壊ひずみの関係：稲わら 1%

図 5.9: 養生日数と破壊ひずみの関係：稲わら 3%

図 5.10: 養生日数と破壊ひずみの関係：稲わら 5%
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図 5.11: 養生日数と含水比の関係：稲わら 1%

図 5.12: 養生日数と含水比の関係：稲わら 3%

図 5.11，図 5.12，図 5.13に稲わらの配合比 1%，3%，5%の養生日数と含水比の関係
をそれぞれ示す．養生 3日目以降，水浸養生に切り替えたことにより，ほとんどの条件に
おいて養生 7日目までに含水比が上昇する．その後，養生 14日目までは含水比が低下す
る．これは，生石灰の脱水反応によるものだと考えられる．稲わらの配合比 5％の条件に
おいては，養生 14日目以降，含水比が上昇している．この条件は，他の条件よりも多量
の稲わらを含んでいるため，稲わらが，吸水したことが原因の一つとして考えられる．
図 5.14に供試体の含水比と一軸圧縮強さの関係を示す．これは，稲わらを含まない条
件の結果も含まれている．このグラフから稲わらの有無を問わず，供試体の含水比が大き
いほど，一軸圧縮強さは小さいことがわかる．また，稲わらを用いた改良土の結果と稲わ
らなしの結果を比べると，同じ含水比でも稲わらを用いた改良土の方が一軸圧縮強度が大
きいものが多い．これにより，稲わらを用いることで，より高い含水比を持つ地盤にも対
応できる可能性が示唆された．ただし，稲わらを用いた改良土においては，初期含水比の
条件が 1パターンのみとなっているので，検討の余地を残している．
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図 5.13: 養生日数と含水比の関係：稲わら 5%

図 5.14: 含水比と一軸圧縮強度の関係

図 5.15に応力ひずみ曲線を示す．ここからも，稲わらにより改良土の脆性が低減した
ことがわかる．また，稲わらを用いた改良土は破壊後の材料の軟化挙動が穏やかであるこ
とも示している．



第 5章 生石灰と籾殻灰を用いた地盤改良工法に対する稲わらの利用 73

(a) 稲わら 1% 長さ 0.3-1.0cm：養生 7日目 (b) 稲わら 1% 長さ 0.3-1.0cm：養生 28日目

(c) 稲わら 1% 長さ 1.0-3.0cm：養生 7日目 (d) 稲わら 1% 長さ 1.0-3.0cm：養生 28日目

(e) 稲わら 1% 長さ 3.0-7.0cm：養生 7日目 (f) 稲わら 1% 長さ 3.0-7.0cm：養生 28日目

図 5.15: 応力ひずみ曲線 (稲わらの量：1%)
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(a) 稲わら 3% 長さ 0.3-1.0cm：養生 7日目 (b) 稲わら 3% 長さ 0.3-1.0cm：養生 28日目

(c) 稲わら 3% 長さ 1.0-3.0cm：養生 7日目 (d) 稲わら 3% 長さ 1.0-3.0cm：養生 28日目

(e) 稲わら 3% 長さ 3.0-7.0cm：養生 7日目 (f) 稲わら 3% 長さ 3.0-7.0cm：養生 28日目

図 5.16: 応力ひずみ曲線 (稲わらの量：3%)
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(a) 稲わら 5% 長さ 0.3-1.0cm：養生 7日目 (b) 稲わら 5% 長さ 0.3-1.0cm：養生 28日目

(c) 稲わら 5% 長さ 1.0-3.0cm：養生 7日目 (d) 稲わら 5% 長さ 1.0-3.0cm：養生 28日目

(e) 稲わら 5% 長さ 3.0-7.0cm：養生 7日目 (f) 稲わら 5% 長さ 3.0-7.0cm：養生 28日目

図 5.17: 応力ひずみ曲線 (稲わらの量：5%)
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次に，破壊後の改良土の軟化挙動について説明する．前で説明した通り， 1)圧縮力が
最大となり引き続きひずみが 2%生じた場合，2)圧縮力が最大値の 2/3程度に減少した場
合，3)ひずみが 15%に達した場合のいずれかで，圧縮試験を終了することができる．本
研究の稲わらを用いた改良土の試験では，1)もしくは 2)の終了条件が当てはまった．そ
れぞれの概念図を 5.18に示す．終了条件 2)で終える供試体の方が，破壊後の軟化挙動が
穏やかであることは明らかである．終了条件と稲わらの長さや量との明確な関係性は得ら
れなかったので，破壊後の供試体のひずみ軟化挙動を定量化するために，式 (5.2)のよう
な計算を行った．破壊時の圧縮応力 σmaxと試験終了時の圧縮応力 σf の差を破壊時の圧縮
ひずみ ϵmaxと ϵf の差で除した σ̇s　 kN/m2をひずみ軟化速度と定義し，破壊後の改良土
の応力-ひずみ関係について考察する．この値が大きいほど，破壊後のひずみに対する応
力減少が大きいことを表し，これは靭性が小さいことを示す．
図 5.19に稲わら配合比 1%，3%，5%の供試体ごとの養生日数とひずみ軟化速度 σ̇sの関
係を示す．まず，稲わらの配合比 1%の条件においては，ほとんどの供試体において，50

から 100の間に分布し，稲わらの配合条件 3%と 5%の条件においては，0から 50の間に
分布し，稲わらの配合比が大きいほうが，ひずみ軟化速度が小さい，すなわち，破壊後の
応力減少が穏やかに進み，改良土の靭性が高いことが示された．また，稲わらの配合比
1%の条件では，稲わらの長さが小さいほうが，ひずみ軟化速度が小さい傾向がグラフか
ら読み取れる．すなわち，繊維長が小さくても，改良土により多くの本数の繊維を含んだ
ほうが，靭性が高まる．一方で，稲わらの配合量が 3%と 5%の条件では，稲わらの長さと
ひずみ軟化速度の関係性は見られない．よって，稲わらの長さよりも，改良土に含まれる
稲わらの量および本数が，破壊後のひずみ軟化挙動に影響を及ぼす可能性が示唆された．

図 5.18: 一軸圧縮試験終了条件の概念図

σ̇s =
σmax − σf
ϵmax − ϵf

(5.2)
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(a) 稲わら 1% (b) 稲わら 3%

(c) 稲わら 5%

図 5.19: 供試体ごとの養生日数とひずみ軟化速度の関係
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5.3 乾湿繰り返し環境下での改良土の耐久性

5.3.1 試験方法と試験条件

本研究では，乾湿繰り返し環境下での改良土の耐久性について検証する．特に，改良土
の初期含水比と稲わらの有無が耐久性に与える影響に着目する．試料は現地の軟弱地盤
を想定し，同様に藤森粘土を用いる．稲わらの有無が乾湿繰り返し環境下における改良土
の耐久性と強度特性の変化について検証するために，本研究における各種材料の配合比
を表 5.2に示す 4通りである．なお，稲わらの長さは 3cm-7cmとする．供試体の作成方
法については，前で述べたものと同様である．　次に，供試体の養生と乾湿繰り返し試験
を行う．乾湿繰り返しの手順については建設汚泥利用マニュアル 68)に準拠する．具体的
には，まず 3日間，空気中で養生する．その後，2日間を 40 ℃で炉乾燥，1日間を 20 ±
2 ℃で水中浸漬とする．この 3日間を 1サイクルとし，最大で 10サイクルまで行う．1サ
イクルが終わるごとに，供試体 3個について，まず，外見上の評価を行う．評価基準は表
5.3に示す．そして，一軸圧縮試験を行う．この一軸圧縮試験も同様に地盤工学会基準に
基づき，一軸圧縮強さや破壊ひずみを試験によって求めることで耐久性について評価す
る．ただし，外見上の評価が F～Hのものについては一軸圧縮試験は行わない．

表 5.2: 乾湿繰り返し試験における安定材の配合比

条件 No. 初期含水比 (%) 生石灰 (%) 籾殻灰 (%) 稲わら (%)

1 55 5 10 0

2 55 5 10 5

3 65 5 10 0

4 65 5 10 5

表 5.3: 外見上の評価基準

クラック状況 欠落状況
A 外見上ほとんど変化なし
B 微細クラック，局所クラック 表面剥離が局部的に発生
C 明瞭なクラックが一部に発生 供試体の一部がわずかに欠落
D 明瞭なクラックが全体に発生 供試体がより大きく欠落
E 供試体の一部または全体が崩壊　 (20%程度)

F 供試体が全体的に崩壊，崩落．供試体としての形は存在
G 供試体全体が崩壊し片々は塊状
H 供試体全体が崩壊し，片々は細粒化～泥状化

5.3.2 試験結果：外見上の評価

まず，ほとんどの供試体で，乾燥から水中浸漬にした際に，図5.20に示すようにスレー
キングの発生が確認された．これは，改良土の劣化の要因の 1つになりうると考えられ
る．次に，表 5.4に供試体の外見上の評価を示す．マスの中の左側のアルファベットはク
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ラック状況を示し，右側は欠落状況を示す．どの条件においても，乾湿繰り返しの回数が
増加するごとに，クラックの発生や供試体の崩落の発生箇所の増加や発生範囲の拡大が認
められた．
図 5.21aと図 5.21bに条件 1のサイクル 1とサイクル 4，図 5.21cと図 5.21dに条件 2

のサイクル 1とサイクル 6，図 5.21eと図 5.21fに条件 3のサイクル 1とサイクル 2，図
5.21gと図 5.21hに条件 4のサイクル 1とサイクル 3の供試体の状態をそれぞれ示す．稲
わらを含まない改良土は，供試体全体に欠損が発生すると一気に全体が細粒化してしまう
のに対し，稲わらを含む改良土は，供試体全体に欠落が発生しても，稲わらが骨格のよう
な役割を果たしたため，供試体の形をある程度保つことができたと考えられる．
評価と図が示すように，サイクルが進むと，供試体にクラックや欠落が多く存在するこ
とが分かる．稲わらを用いない条件の供試体は評価がDとなった次のサイクルに評価が
Hとなっているが，稲わらを用いた評価がDとなった後 2サイクルは Eとなり，供試体
の劣化のスピードが穏やかであることも明らかとなった．外見上の評価からは，稲わらを
用いた初期含水比 55%の条件の改良土が最も高い耐久性を示した．

図 5.20: スレーキングの発生

表 5.4: 乾湿繰り返し試験：外見上の評価

サイクル数 1 2 3 4 5 6 7

条件 1 B-B B-B D-D D-D H-H - -

条件 2 A-A B-B C-C C-D E-E E-E H-H

条件 3 D-C H-H - - - - -

条件 4 B-B D-D F-F H-H - - -
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(a) 条件 1　サイクル 1 (b) 条件 1　サイクル 4

(c) 条件 2　サイクル 1 (d) 条件 2　サイクル 6

(e) 条件 3　サイクル 1 (f) 条件 3　サイクル 4

(g) 条件 4　サイクル 1 (h) 条件 4　サイクル 6

図 5.21: 供試体の状態
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5.3.3 試験結果：一軸圧縮試験

図 5.22と図 5.22にサイクルごとの改良土の一軸圧縮強さの推移，破壊ひずみの推移を
それぞれ示す．どの条件においても，乾湿繰り返しサイクルが進むと一軸圧縮強さが低下
し乾湿繰り返しの影響を受けていることが分かる．
条件 2，1，4，3の順に一軸圧縮強さは大きく，初期含水比が同じもの同士を比較する
と，稲わらを用いた条件のほうが，強度大きい．これは，前にも述べたように，稲わらが
骨格のようになり，改良土の形を保ち，稲わらが改良土を拘束することでスレーキングに
よる改良土の劣化を和らげていると考えられる．また，条件 1と 2を比較すると，わずか
ながら条件 2のほうが，強度低下のスピードが穏やかである．また，初期含水比 55%の改
良土のほうが，65%のものよりも強度が大きい．これは乾燥過程において，含水比が高い
供試体 3，4の方が水分変化は大きいため，比較的，スレーキング現象が起きやすい状態
であったため劣化が早く進んだと考えられる．
破壊ひずみはサイクルごとに大きな変化を示さず，破壊ひずみの値に対する乾湿繰り返
しの影響は比較的小さいと考えられる．また，全ての条件の，全サイクルにおいて，稲わ
らが入っている改良土の破壊ひずみのほうが，稲わらなしのものよりも大きく，脆性が改
善されている．これにより，乾湿繰り返しの影響を受ける環境下でも，稲わらが脆性破壊
を抑制することが示された．

5.4 まとめ
前章で述べたように，生石灰と籾殻灰を用いた改良土において脆性破壊の発生が認めら
れため，生石灰，籾殻灰に加え，稲わらの利用についても検討した．稲わらの量と長さを
系統的に変化させた改良土を作成し，同様に一軸圧縮試験を実施し，さらに，現地適用を
考慮した，乾湿繰り返し環境下での改良土の耐久性についても検討した．
本章での成果を以下のようにまとめる．

• 稲わらを混ぜることで，破壊ひずみの値は改善された．

• 破壊後の改良土の挙動に着目すると，稲わらの長さよりも，改良土に含まれる稲わ
らの量および本数が，破壊後のひずみ軟化挙動に影響を及ぼす可能性が示唆された．

• 乾湿繰り返しサイクル数を重ねるごとに改良土の強度は低下したが，稲わらを用い
ない改良土より稲わらを用いた改良土のほうが強度低下の速さが小さいことが分
かった．

• 稲わらを用いることで改良土の強度や耐久性が向上することが明らかとなった．
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図 5.22: サイクル数と一軸圧縮強さの関係

図 5.23: サイクル数と破壊ひずみ
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第6章 現地発生材を用いた地盤改良工法
の実地盤への適用

6.1 概要
本章では，前章までに述べた，生石灰，籾殻灰，稲わらを用いた改良土工法を現地発生
土に適用させる．同様に，改良土の一軸圧縮試験を行い，安定材の配合比，稲わらの有無，
養生日数が改良土の強度特性に与える影響について検討する．
本研究では，サイゴン川河岸において土試料を採取し，安定材と混合し，改良土を作成
した．図 6.1に土試料の採取場所を示す．この地点は 2章で説明した P1地点から川の上
流方向数 10メートルの場所であり，基本的な土の物性は P1地点と類似すると考えられ
る．ただし，安定材の添加量を決定するために，再度，含水比の計測を行った．さらに，
土中の有機物が改良土の強度発現特性に影響があることが指摘されている 47)ため，土中
の有機物の含有量を調べるために，現地土試料の強熱減量試験を行った．それらの結果を
表 6.1に示す．含水比は 2章で述べた結果よりも低いが，これは，河川水位が低い時間帯
に地下水面上の土を採取したためだと考えられる．強熱減量は約 5%で有機物粘土とされ
ている 2章で述べた地盤調査との結果と相違ない．

図 6.1: 土試料の採取場所

表 6.1: 土試料の含水比と強熱減量

含水比 (%) 強熱減量 (%)

45.7 5.29
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6.2 改良土の一軸圧縮試験

6.2.1 試験方法と試験条件

改良土の供試体の作成方法と試験手順については前述しているものと同様である．安
定材の配合条件については表 6.2に示す．安定材の配合比，稲わらの有無，養生日数が改
良土の強度特性に与える影響について考察するために，安定材の配合比を変えたものの 2

パターンと，稲わらを用いるものと用いないものの 2パターンで，計 4パターンの配合条
件で試験を行う．安定材の配合比率の定義は第 4章に述べた通り，土試料の乾燥質量を基
準に設定している．条件 2および 4における稲わらの長さは最大 1.0-3.0 cmとした．養生
方法は養生 3日目までは空気中で養生し，それ以降は水浸養生とした．生石灰，籾殻灰，
稲わら全てベトナムにて調達したものを使用した．

表 6.2: 安定材の配合比率

条件No. 生石灰 (%) 籾殻灰 (%) 稲わら (%)

1 5 10 0

2 5 10 5

3 10 20 0

4 10 20 5

6.2.2 一軸圧縮試験の結果

図 6.2に一軸圧縮強さと養生日数の関係を示す．どの条件においても，養生 7日目で強
度が低下している．これは，養生を空気中養生から水浸養生に切り替えたことによるもの
と考えられる．その後，条件 1，2の改良土の強度は，養生 56日目まで徐々に低下する．
その一方で，条件 3，4の改良土は 7日目以降強度が穏やかに増加する．養生 56日目での
強度は，条件 3，4，1，2の順で大きい．安定材の配合量が大きいほうが大きく，安定材の
量が同じものを比較すると稲わらを用いないほうが強度が大きい．これは，前章までに述
べた藤森粘土での結果においても，稲わらを用いる方が強度が小さいという結果が得られ
ており，同様に，稲わらの繊維により，ポゾラン反応が阻害されている可能性を示唆して
いる．また，条件 1，2においては，前章までに述べた藤森粘土で模擬した軟弱粘土を用
いた試験結果よりも，強度の発現が小さく，さらに，条件 3，4は安定材の配合量を 2倍
としているのにもかかわらず，強度発現が比較的小さい．土試料の含水比は前章までとほ
とんど相違ないことから，有機物によるポゾラン反応の阻害が原因の 1つと考えられる．
図 6.3に破壊ひずみと養生日数の関係を示す．どの条件においても，養生 56日目まで
に，破壊ひずみが低下する．安定材が多く混合されている条件 3，4は，強度の増加ととも
に，破壊ひずみも減少し，特に，生石灰の脱水反応が起こると推測される養生 7日目まで
の破壊ひずみの値の低下が顕著である．全ての期間において，稲わらを含む条件 2，4が
稲わらを含まない条件 1，3よりも破壊ひずみの値は大きく，現地発生土に対しても，脆
性破壊を抑制する目的での稲わらの利用は有効であることが示された．
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図 6.2: 養生日数と一軸圧縮強さの関係

図 6.3: 養生日数と破壊ひずみの関係

図 6.4に含水比と養生日数の関係を示す．条件 3の養生 3日目はデータが欠損している．
条件 1は養生 7日目に含水比が低下し．養生 14日目には含水比が上昇し，養生 28日目に
再び低下し，その後養生 56日目までに上昇している．条件 2，4においては，養生 7日目
で含水比が上昇し，その後は穏やかに上昇する．条件 3は養生 28日目までに含水比がわ
ずかに上昇した後，養生 56日目までに低下する．含水比が上昇するタイミングは条件に
よって異なるものの，全体的に上昇傾向であることから，水浸養生の影響を受けているこ
とが考えられる．ただし，安定材の配合量が多く，稲わらを用いない条件 3のみ，含水比
の上昇幅が穏やかであること，今回の試験条件の中で全期間において含水比が一番小さ
いことから，安定材を多く混合したことで，生石灰による脱水反応とその後のポゾラン反
応が促進され, 改良土の水密性が向上したことが示唆された．また，稲わらを用いた条件
においては，今回の条件の中では全期間にわたって比較的含水比が高い状態にあることか
ら，第 5章での試験結果と同様に，稲わらを伝って，改良土に水が浸透しやすくなってい
ると考えられる．
図 6.5に乾燥密度と養生日数の関係を示す．含水比の結果と同様に条件 3の養生 3日目
はデータが欠損している．条件 1，2，4においては養生 7日目もしくは 14日目までに乾
燥密度が低下し，これは前に述べているように水浸養生への切り替えが原因であると考
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えられる．強度の比較的大きい条件 3と 4は乾燥密度が上昇もしくはほとんど一定の値を
保っており，養生 56日目の時点での乾燥密度の値は今回の試験条件の中で比較的大きい．
一方で，強度の発現が小さい条件 1と 2においては，乾燥密度は全期間において減少傾向
であり，最終的な乾燥密度も条件 3，4と比べると小さい．
以上より，安定材を多く配合した改良土においては，生石灰の脱水反応，その後のポゾ
ラン反応が促進されることで，セメント類似物質が生成されることで乾燥密度が増大し，
改良土の水密性が向上し水中でも含水比が大きくならずに強度が増加することが試験結
果から示唆された．稲わらを用いた改良土においては，第 5章での結果と同様に供試体の
水浸後に含水比の上昇が確認され，稲わらを伝って改良土に水が浸透しやすくなる可能性
も示唆された．その一方で，安定材の配合量が大きく稲わらを含む条件 4の結果に着目す
ると，ある程度の強度が得られている．

図 6.4: 養生日数と含水比の関係

図 6.5: 養生日数と乾燥密度の関係
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図 6.6，図 6.7に各条件の養生 7日目と 28日目の応力ひずみ曲線を示す．まず，安定材
の配合比率が小さく稲わらを用いない条件 1においては，養生 7日目と 28日目で圧縮応力
のピークの値はほとんど変わらないが，破壊ひずみの値が小さくなり，脆性が高まった．
そして，安定材の配合比率が小さく，稲わらを用いた条件 2は，養生 7日目と 28日目で
応力ひずみ曲線の形がほとんど変わらない．安定材の配合比率が大きく，稲わらを用いな
い条件 3においては，養生 7日目と 28日目で圧縮応力のピーク値は大きくなるが，破壊
ひずみの値は小さくなり，破壊後の応力減少のスピードが大きくなる．安定材の配合比率
が大きく，稲わらを用いない条件 4においても同様に，養生 7日目と 28日目で圧縮応力
のピーク値は大きくなるが，破壊ひずみの値は小さくなる．稲わらを用いた条件と用いな
い条件を比較すると，養生 7日目と 28日目の間での，稲わらを用いた条件の方が稲わら
を用いない条件よりも破壊ひずみの減少幅が小さく，さらに，破壊後の応力減少のスピー
ドも穏やかであることが応力ひずみ曲線よりわかる．これらの結果は，第 5章で述べた，
藤森粘土を用いた模擬軟弱粘土に対する結果と同様である．現地土に対しても，稲わら
によって改良土の脆性破壊を抑制することが可能であり，さらに，破壊後の応力減少のス
ピードが低下し，改良土の靭性が高まったことが示された．
以上より，稲わらによる脆性の低下は認められたが，改良土の強度発現については十分
でないことが示された．これは，土中に含まれる有機質成分により水和反応が阻害され，
セメント類似 1つの要因であると考えられるが，粒度や土壌の pH等の土の物性が要因で
あることも考えられるため，今後詳細な検討が必要である．

(a) 試験条件 1：養生 7日目 (b) 試験条件 1：養生 28日目

(c) 試験条件 2：養生 7日目 (d) 試験条件 2：養生 28日目

図 6.6: 応力ひずみ曲線：試験条件 1～2
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(a) 試験条件 3：養生 7日目 (b) 試験条件 3：養生 28日目

(c) 試験条件 4：養生 7日目 (d) 試験条件 4：養生 28日目

図 6.7: 応力ひずみ曲線：試験条件 3～4

6.3 まとめ
本章では，生石灰，籾殻灰，稲わらを用いた地盤改良工法を現地発生土に適用させ，配
合試験を行った．以下に，その成果をまとめる．

• 生石灰，籾殻灰および稲わらを現地発生土に混合することで，改良土の強度の増加
が認められた．

• 前章までに述べた藤森粘土でで模擬した軟弱粘土を用いた試験結果よりも，強度の
発現が小さく，さらに，安定材の配合量を 2倍としても，強度発現が比較的小さい
ことが分かった．土試料の含水比は前章までとほとんど相違ないことから，有機物
によるポゾラン反応の阻害が原因の 1つと考えられる．

• 全ての期間において，稲わらを含む改良土のほうが稲わらを含まない条件の改良土
よりも破壊ひずみの値は大きく，現地発生土に対しても，脆性破壊を抑制する目的
での稲わらの利用は有効であることが示された．

• 藤森粘土を用いた模擬軟弱粘土に対する結果と同様に，現地土に対しても，破壊後
の応力減少のスピードが低下し，改良土の靭性が高まったことが示された．
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• 今回の試験における改良土の強度は十分とは言えず，安定材の配合比や現地土の特
性と改良土の強度発現の関係について更なる検討が必要である．
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第7章 結論

7.1 本論文の成果
本研究はサイゴン川沿いでの河岸崩壊に着目し，河川の水位変動，地下水位の変動に焦
点を当て，水位変動と斜面内の浸透挙動，河岸斜面の安定性の関係の解明，および，崩壊
箇所の予測を行い，その結果や地質条件を基に，軟弱地盤対策工法について検討し，その
基本的な特性を明らかにすることを目的とした．
具体的には，まず，これまでの現地調査の結果をまとめ，サイゴン川河岸の地盤・水理特
性について明らかにした．次に，それらの結果を用いて，FEM(Finite Element Method)

による斜面の浸透・安定連成解析を行い，河川の繰り返しの水位変動を再現し，水位変動
と斜面内の浸透挙動，河岸斜面の安定性の関係を把握した．さらに，現地調査解析結果と
解析結果を元に，サイゴン川河岸崩壊に対する，安価な現地発生材である，生石灰，籾殻
灰，稲わらを用いた軟弱地盤対策工法について基礎的な実験を行い，その材料の配合比や
水分量と改良土の強度特性の関係について検討した．最後に，前述の軟弱地盤改良工法を
現地の土試料に適用し，実地盤での強度発現の特性や改良材の配合比と改良土の強度特性
について明らかにし，本改良工法の課題を抽出した．
以下に，本研究で得られた主な成果を示す．

1. 標準貫入試験 (SPT)の結果，サイゴン川河岸は厚さが 15m前後のN 値が 0から 3

の軟弱粘土で構成されることが分かった．

2. 河川水位と河川近傍の地下水位の計測を実施した結果，河川水位は約 2m変動し，河
川近傍の地下水位は河川水位と連動することが分かった．

3. 現地調査で得られた情報を基に，河川の水位変動を再現した FEM浸透安定連成解
析を行い，水位変動が繰り返されることで，表層に地盤のせん断ひずみが蓄積する
ことも予想され，河川の水位変動は河岸の安定性に影響を与え，特に表層部の変形
に影響を与えることを明らかにした．

4. 表層の軟弱粘土部に着目し，生石灰，籾殻灰といった安価な材料と現地発生材を用
いた軟弱地盤改良工法について検討を行い，生石灰と適量の籾殻灰を軟弱土を模擬
した土試料に混ぜることで，軟弱土の強度が改善され，生石灰と籾殻灰は軟弱地盤
改良に有用であることを明らかにした．

5. 上記の改良土において脆性破壊の発生が認められたため，生石灰，籾殻灰に加え，
稲わらの利用についても検討した．稲わらの量と長さを系統的に変化させた改良土
を作成し，同様に一軸圧縮試験を実施し，適量の稲わらを混ぜることで，破壊ひず
みの値は改善され，改良土の靭性が増大し，稲わらの利用の効果を示した．



第 7章 結論 91

6. 上記の改良工法を現地土に適用させ同様の試験を実施した．安定材を混合すること
で，一軸圧縮強さは改善され，生石灰，籾殻灰および稲わらの安定材としての現地
土に対する利用の効果は認められた．

7. 生石灰，籾殻灰および稲わらの安定材としての現地土に対する利用の効果が認められ
た一方で，発現する強度は十分ではなく，さらに改善の余地があることが判明した．

次に，各章で得られた知見を示す．

第 1章では，研究の背景と目的について述べた．ベトナム国内において，自然災害が頻
発し，それらが社会基盤の整備や経済成長に影響を及ぼしている．その現状を受け，ベト
ナムの自然災害に関する政府職員や研究者は，自然災害の被害を最小限にするために，土
砂災害や水害のリスクの評価の必要性を唱え，天気や災害に関する予報や警報の基準を決
定するための研究の促進に努めている．ただし，具体的な提案や解決策については，検討
が十分でないという現状を示した．自然災害により経済成長やインフラの整備に影響を及
ぼしている例として南部ホーチミン市を流れるサイゴン川の河岸崩壊を対象とし，近年で
の河岸崩壊による被害の状況，被害額および現在の対策工法について述べ，河岸崩壊に対
する対策が不十分であることを示した．このような背景から，本研究では，河川の水位変
動，地下水位の変動に焦点を当て，水位変動と斜面内の浸透挙動，河岸斜面の安定性の関
係の解明，および，崩壊箇所の予測し，その結果や地質条件を基に，軟弱地盤対策工法に
ついて検討し，その基本的な特性を明らかにすることを目的とした．

第2章では，サイゴン川の水理特性と河岸の地盤特性について述べた．サイゴン川の現状
の把握および数値解析に用いるデータ取得のために，現地調査を行った．ADCP(Acoustic

Doppler Current Profiler)を用いた河川情報と河岸断面の取得を行い，どの河岸も約 30度
の傾斜があること，河川が逆流している時間帯があり，計測結果より水位の変化によって
河川の環境も変化していることが示唆された．そして，標準貫入試験 (SPT)を行い，同
時に土壌のサンプルを採取し，室内試験を行い，河岸を構成する地盤は 3層もしくは 4層
に分類することができ，表層はゆるい粘土が厚く堆積し，軟弱な地盤であることを明らか
にした．また，河川水位と河川近傍における地下水位の計測を実施し，河川水位は約 2m

変動し，これは地下水位と連動していることを示した．

第 3 章では，河川の水位変動による地盤内の浸透挙動の把握とそれらが斜面の安定
性に与える影響について検討するために，市販 FEM(Finite Element Method) コード
PLAXIS2017を用いて，水位変動を再現した斜面の浸透安定連成解析を行った．その結
果，水位が低下したときに，斜面を支えている河川からの水圧が小さくなり，斜面の変位
は増大し，せん断ひずみが生じた．また，水位が上昇した際に，水位低下時に変形した斜
面は水圧に押し戻されるような挙動を示すが，完全に元の位置に戻らず，水位低下時に生
じたせん断ひずみは残留し，水位変動が繰り返されるごとに，斜面の変位，せん断ひずみ
は蓄積するという結果を得た．浸透解析の結果からは，水位低下時には，法肩に河岸から
河川側に浸透流が生じ，実際では解析には考慮されていない掃流力が働き，それが河岸侵
食の一因となる可能性があることを示唆した．安定解析の結果に着目すると，水位変動の
繰り返しによって，安全率が徐々に低下するような傾向は見られなかった．変形解析，安
定解析の両方結果より，水位低下時に第 1層が変形する可能性が高いということが分かっ
た．以上より，河岸崩壊を防止するための対策は第 1層の軟弱地盤，特に法肩と法面に施
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す必要があると考えられる．また，水位変動により繰り返しの応力の変動が想定されるた
め，粘り強い材料を用いた材料による対策が適切であることを示した．

第 4章では，表層の軟弱粘土部に着目し，生石灰，籾殻灰といった安価な材料と現地発
生材を用いた軟弱地盤改良工法について検討した．生石灰と籾殻灰それぞれ混合量，土試
料の水分量が改良土の強度特性に与える影響の把握を目的とし，改良土の一軸圧縮試験を
行った．生石灰と籾殻灰 (安定材)の混合量，水分量を変えた数パターンの供試体を作成
し，決められた養生日数ごとに試験を行うことで，安定材の量と養生期間が改良土の強度
特性，変形特性へ与える影響について検証を行った．一連の試験結果から，適量の籾殻灰
を加えることで一軸圧縮強さが向上することが示された．一方で，初期含水比が低い改良
土においては，養生期間が長くなるにつれて、破壊ひずみが小さくなり，脆性破壊の発生
が認められた．そして，本研究における生石灰 5%，籾殻灰 10%の配合比では高含水比の
土では十分な改良効果が得られないため，検討の余地があることを示した．

第 5章では，改良土の靭性を向上させ，脆性破壊を防ぐことを目的とし，生石灰と籾殻
灰に加え，稲わらの利用について検討した．稲わらの量と長さを系統的に変化させた改
良土を作成し，第 4章と同様に一軸圧縮試験を実施した．その結果，稲わらを混ぜること
で，破壊ひずみの値は改善された．また，破壊後の改良土の挙動に着目すると，稲わらの
長さよりも，改良土に含まれる稲わらの量および本数が，破壊後のひずみ軟化挙動に影響
を及ぼす可能性が示唆された．さらに，現地適用を考慮した，乾湿繰り返し環境下での改
良土の耐久性についても考察した．改良土を乾燥と水浸の環境下に繰り返し晒し，乾燥
と水浸の 1サイクルごとに，改良土のが外見上の評価と一軸圧縮試験を実施した．その結
果，乾湿繰り返しサイクル数を重ねるごとに改良土の強度は低下したが，稲わらを用いな
い改良土より稲わらを用いた改良土のほうが強度低下の速さが小さく，稲わらを用いるこ
とで改良土の強度や耐久性が向上することが明らかとなった．

第 6章では，生石灰，籾殻灰，稲わらを用いた地盤改良工法を現地土に適用させ第 5章
と同様に一軸圧縮試験を行い，安定材の配合比率，養生期間と改良土の強度特性の関係に
ついて考察した．その結果，生石灰，籾殻灰および稲わらを現地発生土に混合することで，
改良土の強度の増加が認められた．その一方で，第 5章までで使用した藤森粘土で模擬し
た軟弱粘土を用いた試験結果よりも，強度の発現が小さく，さらに，安定材の配合量を 2

倍としても，強度発現が比較的小さいことが分かった．土試料の含水比は前章までとほと
んど相違ないことから，有機物によるポゾラン反応の阻害が原因の 1つと考えられる．そ
して，全ての期間において，稲わらを含む改良土のほうが稲わらを含まない条件の改良土
よりも破壊ひずみの値は大きく，現地発生土に対しても，脆性破壊を抑制する目的での稲
わらの利用は有効であることが示された． また，藤森粘土を用いた模擬軟弱粘土に対す
る結果と同様に，現地土に対しても，破壊後の応力減少のスピードが低下し，改良土の靭
性が高まったことが示された．以上に示したように，生石灰，籾殻灰，稲わらによる地盤
改良の効果の一定の確認でき，現地土に対してもこれらの材料が安定材として有用である
ことが明らかとなった．一方，今回の試験における改良土の強度は十分とは言えず，安定
材の配合比や現地土の特性と改良土の強度発現の関係について更なる検討が必要である
ことを明らかにした．
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7.2 今後の課題
まず，本研究における河岸崩壊要因の検討に関する今後の課題を述べる．本研究では，
洪水等を考慮しない平常時を想定し，現地計測や数値解析を行った．実際に河岸近傍の地
下水位は河川の水位に影響されることが，計測結果から示唆されたことから，大雨や洪水
時等の平常時以外の河川水位や地下水位の変動，それに伴う地盤の挙動についても把握す
る必要となる．具体的には，現地において長期的な水位等の計測を行い，洪水時の水位の
動きを把握し，平常時以外の河川水位や地下水位の変動を入力値として，本研究と同様に
安定解析等を実施し，平常時以外の河岸の挙動を把握することで，洪水や大雨と河岸の安
定性の関係性についても明らかにする必要があると考えられる．
次に，生石灰，籾殻灰，稲わらを用いた地盤改良工法に関する今後の課題を述べる．ま
ず，本研究で扱った改良土においては，空気中養生から水浸養生に切り換えた際，一軸圧
縮強さが低下することが多くあった．また，乾湿繰り返し試験においても，十分な耐久性
は示されなかった．このことから，改良土が十分に硬化しないものについては，空気中養
生の期間を長くすることで，強度の増加が見込まれる．よって，空気中養生期間と改良土
の強度発現の関係について精査する必要がある．また，本研究における生石灰 5%，籾殻
灰 10%の配合比では高含水比の土では十分な改良効果が得られないため，高含水比の土
に対しても同様に安定材の配合比率を系統的に変化させた試験を実施し，改良土の強度特
性について検証する必要がある．
最後に，本研究で提案する地盤改良工法の現地適用についての課題を述べる．生石灰，
籾殻灰および稲わらを現地発生土に混合することで，改良土の強度の増加が認められが，
藤森粘土で模擬した軟弱粘土を用いた試験結果よりも，強度の発現が小さく，さらに，安
定材の配合量を 2倍としても，強度発現が比較的小さいことが明らかとなった．この要因
の 1つとして，土中に含まれる有機物によるポゾラン反応の阻害が考えられるが，詳細な
メカニズムについては不明であり，今後は，安定材の配合比や現地土の特性と改良土の強
度発現の関係についての更なる検討に加え，化学的な観点からの検討も必要であると考え
られる．そして，実地盤への施工も意識し，施工方法や実地盤での設計についても具体的
に検討する必要がある．
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