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The main causes of the collapse of “Tensyudai”, base of castle tower, of Japanese castles are increasing the inertia of the 
masonry wall stones during the earthquake and increasing of earth pressure of the back soil. In this paper, as a fundamental 
study to evaluate the loading capacity of the “Tensyudai”, we investigate the effect of the increasing of the earth pressure 
statically. we conduct model experiments of “Tensyudai” under vertical load. We examine the collapse mechanism of the 
“Tensyudai” considering the three-dimensional mechanical characteristics and evaluate the collapse load.  
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１． はじめに 
 
有史以来、日本には数万の城が築城され

たと言われている。日本各地には、文化遺

産として価値の高い城郭が数多く現存して

おり、現在、文化庁により、約 200 の城が

史跡に指定されている 1)。また、日本城郭

協会により、日本 100 名城 2)と続日本 100
名城 3)が選定されている。その中で、現在

においても、天守閣を有する 40 城を図 1.1
に示す。これらは、現存天守、木造復元天

守、外観復元天守、復興天守に分けられる
4)。現存天守とは、江戸時代から残っている

天守をいう。復元天守とは、残されている

古写真に、実測図、古城絵図に加えて発掘

調査などをもとにして再建した天守をい

う。復元天守の中には、木造で外観・内部

を再現した木造復元天守と、外観を再現し

た鉄筋コンクリート造の外観復元天守があ

る。復興天守とは、かつて天守があった記

録があっても、天守の詳細が分からなかっ

たり、建築意匠や位置が違う天守をいう。 図 1.1 天守閣を有する城 

−91−



2 

16 世紀半ばの安土城石垣に始まる近世城郭石垣は、豊臣時代、徳川時代を経て最高技術レベルに到達し

たと言われている 5)。徳川期大阪城石垣は、石垣形状において、反りや輪どりといった 3 次元曲面に見られ

る構造美や構造形式は、世界的に他に例を見ない極めて優れたものであり、わが国で独自に展開し、開花し

た建設文化であると言われており 5)、石垣の形状に関する研究もなされている 6)。大阪城天守閣および天守

台を図 1.2 に示す。また、城郭石垣の断面構成と主要要素の名称を図 1.3 に示す 4)。 
城郭石垣の中には損傷・崩壊しているものもあり、その大きな原因として地震や大雨等が挙げられる。近

年では 2016 年 4 月 16 日に発生した熊本地震によって、熊本城の多くの石垣が崩壊した。熊本城石垣の被害

の様子を図 1.4 に示す。特に、飯田丸 5 階櫓では、南面と東面の石垣が崩壊し、南東角の一本の石垣だけが

残る特徴的な崩壊形状を呈した 7)。また、2018 年には豪雨によって丸亀城の石垣が崩壊した 8)。昨今、城郭

石垣の歴史的文化財としての価値が注目されており、石垣の適切な保存・修復方法が求められているなかで、

城郭石垣の崩壊に関する力学原理を知ることは重要であり、これまでにいくつかの力学的検討がなされてい

る 9),10)。 
文献 9),10)においては、石垣の取り扱いとしては、石垣石が背面土を抑えるもたれ擁壁として捉えたもの

である。文献 9)では、自重のみの作用時における石垣の崩壊機構を仮定し、これに基づいた石垣の限界方程

式を誘導し、石垣石の転倒と石垣石のせん断すべりの両者を石垣の崩壊機構として統一的に取り扱った限界

勾配曲線を導出した。また、石垣の安全率を定義し、現存する石垣の安定性評価を可能にした。さらに、文

献 10)では、自重のみの作用時における石垣の崩壊挙動に関する模型実験の結果から、実験結果と理論値が

良い対応をしており、限界勾配曲線の妥当性が示されている。 
一方、城郭天守台を対象とする場合、その石垣形状は四角錘台型であり、擁壁として捉えただけでは考慮

できないアーチ効果といった 3 次元の力学特性を考慮した力学的検討をする必要がある。 
本研究では、3次元の力学特性を考慮した城郭天守台石垣の安定性を評価することを目的とする。鉛直荷

重を、背面土の主働土圧を上昇させる要因として与える。小型天守台模型を作製し、これを用いて背面土へ

の鉛直荷重載荷実験を実施する。さらに、鉛直荷重時における天守台石垣の崩壊メカニズムを検討し、崩壊

発生時の荷重を推定する。 
 

２. 天守台モデルと想定荷重 

 
(1) 天守台モデル 

対象とする天守台モデルを図 2.1 に示す。我が国の城石垣の特徴である反りを考慮することは今後の課題

とし、本論文では、基礎的な知見を得ることを主眼として直線勾配を対象とする。天守台は石垣石部と背面

土部で構成されている。天守台の４つの隅角部分を隅石部、２つの隅角部に挟まれた石垣平面を平石部と呼

ぶ。天守台の長辺部の上辺の長さを Lt1、下辺の長さを Lb1、短辺部の上辺の長さを Lt2、下辺の長さを Lb2 と

する。長辺部、短辺部のいずれも上辺と下辺の長さの差は等しく、2l とする。石垣高さは Hs であり、水平

面に対する石垣勾配を θとすると HS, l, θの関係は、HS l⁄ = tan θとなる。また、石垣石の幅を b とする。背面

土は裏込石をモデル化したものとして砂質土とする。 
 

図 1.2 大阪城天守閣および天守台 図 1.3 城郭石垣の断面構成と 

主要要素の名称 

図 1.4 熊本地震による熊本城石垣の

崩壊被害 
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(2) 想定荷重 

a) 初期荷重 

ロの字型の石垣石部上面部で、天守閣が天守台に接しているものと考える。天守閣は n 層として、すべて

の層が同じ面積 Lt1×Lt2 とする。また、天守閣の一層当たりの単位面積重量を qT[N/(m2・層)]とすると、天守

閣重量 WTはWT=qTnLt1Lt2となる。 
初期荷重として、天守閣重量を等分布の線荷重wT0として与えることとし、wT0=WT 2 Lt1+Lt2 となる。天

守閣重量相当の線荷重を図 2.2 に示す。 
b) 鉛直荷重 

図 2.3 に示すように、背面土の主働土圧上昇のため、背面土上面部への上載圧 qを想定する。 
 
３. 小型天守台模型を用いた鉛直荷重載荷実験 

 
(1) プロトタイプ 

基準となる天守台寸法は大阪城天守台 11)をプロトタイプとする。大阪城天守台の寸法を図 3.1 に示す。 
大阪城の天守閣は 5 層なので、qT=0.735[t/m2・階]、n=5 とすると天守閣相当重量は 4400t となり、天守閣

重量相当の線荷重 wT0=310.2kN/m となる。 
 

(2) 試験体概要 

プロトタイプを基に、長さの相似比 1/100 を設定し、小型天守台模型を作製する。模型石垣石は水セメン

ト比 20％の無収縮グラウトで作製する。3DCAD を用いて石垣石の 1 つ 1 つを自作でモデリングする。モデ

リングにおいては、平石部と隅石部は直方体を基本とし、全体が隙間なく収まるようにその中間部の石を設

計した。また、隅石部は算木積みとなること、目地は縦に通らないこと、90°未満の角ができないこと等の

ルールを設定した。CAD データに基づいて 3D プリンターを用いて模型石垣石の型枠を作製する(図 3.2)。型

枠に無収縮グラウトを流し込むことにより石垣石を作製する。石垣石を一段ずつ空積みにて積み上げてその

層ごとに静かに砂を充填する手順を繰り返して小型天守台模型を作製する。結果として緩い背面土となった。

材料定数は計測結果に基づいて、石垣石の単位体積重量 γs=2.74×104[N/m3], 石垣石同士の摩擦角ϕs=35°, 背面

土の単位体積重量 γ=1.37×104[N/m3], 内部摩擦角ϕ=34.7°とする。これを基準試験体とすることとし、試験体 A
と呼ぶ。試験体 A に対して、石垣勾配を大きくすることによる強度変化を確認するため、石垣勾配 θ=80°で
ある試験体 B を作製する。試験体 A,B については、底面長さ Lb1, Lb2, 石垣幅 b, 石垣の斜面長さ HS/sinθを共通

とする。それぞれの試験体寸法を表 3.1 に示す。小型天守台模型(試験体 A)を図 3.3 に示す。 

図 3.1 プロトタイプ寸法(大阪城)(単位:m) 図 3.2 模型石垣石の型枠

図 2.1 天守台モデル 図 2.2 天守閣重量相当の線荷重 図 2.3 上載圧 
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図 2.1 天守台モデル 図 2.2 天守閣重量相当の線荷重 図 2.3 上載圧 
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(3) 実験概要 

実験手順を以下に示す。小型天守台模型を万能試験機に設置し、天守閣重量相当の錘としてロの字型の鉄

板(3.2mm厚、4.5mm厚)を石垣石上面部に載せる。試験体 A,B に対する錘の寸法を図 3.4 に示す。 
基準となる天守閣重量相当の線荷重の大きさは、相似則より、wT0=31.0N/m となる。この値を基準とし、

錘の枚数と厚みを調整する。線荷重の大きさの違いによる石垣の強度変化を確認するため、基準値に対して

試験体 Aでは 0,1,2,3倍相当の線荷重を、試験体 Bでは 1倍および 2倍相当の線荷重をそれぞれ与える。実験

ケースを表 3.2 に示す。ケース名称は鉛直載荷を表す V と試験体名，錘の倍率による構成とする。 
万能試験機の載荷部に長方形の載荷板を取り付け、これを用いて背面土上面部への下向き鉛直荷重を漸増

載荷する。試験体 A,Bに用いる載荷板の寸法は、それぞれ A＝0.305×0.262m2、B＝0.367×0.325m2であ

る。 

鉛直荷重載荷に伴って発生する石垣石の水平変位を測定する。水平変位は、石垣石が背面土から離れる方

向を正とし、測定位置は長辺部の下から 4 段目の左右中央部の石垣石とする。各実験ケースについて 3 回実

験を行う。鉛直荷重載荷実験装置を図 3.5 に示す。 
 
(4) 実験結果と考察 

実験時の上載圧は一般に一様分布とはならないが、ここでは簡単のため、鉛直載荷荷重を載荷板面積で除

して平均化したものとして上載圧 qを評価することとする。試験体 A,B それぞれについての実験結果として、

錘の倍率ごとに、代表的な、上載圧‐水平変位関係を図 3.6、図 3.7 にそれぞれ示す。また、図 3.8 に示すよ

うに、上載圧‐水平変位関係において、傾きが減少し始める点に対応する上載圧を第１崩壊点 qc、上載圧の

最大値を最大上載圧 qmax と定義する。それぞれの実験ケースにおける第１崩壊点および最大上載圧の値を表

3.3、表 3.4 にそれぞれ示す。 

 

表 3.1 試験体寸法 
試験体 A B 
θ(°) 69.3 80 
Lb1(m) 0.487 
Lb2(m) 0.444 
Lt1(m) 0.369 0.428 
Lt2(m) 0.326 0.386 
HS(m) 0.156 0.164 
b(m) 0.03 

図 3.3 小型天守台模型(試験体 A)

(a) 試験体 A    (b)試験体 B 
図 3.4 錘の寸法(単位：mm) 

図 3.5 鉛直載荷実験装置(試験体 A) 

表 3.2 実験ケース 
名称 V-A0 V-A1 V-A2 V-A3 V-B1 V-B2
試験体 A A A A B B 
wT (N/m) 0 31.0 61.9 92.9 31.0 61.9
錘 (N) 0 43.1 86.2 129 50.0 100

5 

実験結果の考察を以下に示す。表 3.3、3.4 より、錘の重量が重くなるほど第１崩壊点および最大上載圧が

増加した。また、石垣勾配 θ が大きくなるほど第１崩壊点および最大上載圧は減少した。基準である実験ケ

ース V-A1 において、第 1 崩壊点時の鉛直荷重は、天守閣重量相当荷重の約 43 倍となる。また、最大上載圧

時の鉛直荷重は天守閣重量相当荷重の約 71 倍となる。プロトタイプの天守台は鉛直荷重に対して、崩壊に

至るまでの余裕度が大きいものと考えられる。 
崩壊後の小型天守台模型の様子を図 3.9 に示す。実験経過の観察より、崩壊は平石部で発生し、隅石部が

残った。また、錘を載荷した時に、平石部が、隅石部から左右に圧縮締め付けられるような作用が見受けら

れた。 
以上の結果より、以下のことが推測される。平石部において石垣勾配 θが小さいほど、天守閣重量相当荷

重と石垣自重の転倒モーメントによるもたれ効果が大きくなり、土圧に対する抵抗が大きくなると考えられ

る。 
隅石部に作用する天守閣重量相当荷重は、隅石部において水平方向の応力に変換され、圧縮締め付け応力

として平石部に作用すると考えらえる。さらに、圧縮締め付け応力は平石部で石垣斜面の法線方向へのアー

チ効果として作用して、背面土の主働土圧に抵抗するものと考えられる。このアーチ効果の作用に関して力

学的モデルを仮定し、次章において理論的検討を行う。 

 

図 3.6 上載圧‐水平変位関係(試験体 A) 図 3.7 上載圧‐水平変位関係(試験体 B) 

図 3.8 第１崩壊点と最大上載圧 

図 3.9 実験後の小型天守台模型 
(実験ケース：V-A3) 

表 3.3 第１崩壊点 qc(kN/m2) 
実験回数 V-A0 V-A1 V-A2 V-A3 V-B1 V-B2

1 11.4 22.2 32.0 46.1 13.0 19.6 
2 13.5 19.8 32.0 48.6 13.8 17.9 
3 12.6 26.9 29.9 46.1 12.6 20.7 

平均 12.5 23.0 31.3 46.9 13.1 19.4 
 
 

 
表 3.4 最大上載圧 qmax(kN/m2) 

実験回数 V-A0 V-A1 V-A2 V-A3 V-B1 V-B2
1 26.9 39.5 45.9 65.4 20.6 26.5 
2 26.5 38.1 48.3 54.7 21.3 23.7 
3 26.7 37.6 48.6 67.4 16.7 26.3 

平均 26.7 38.4 47.6 62.5 19.5 25.5 
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４. 鉛直荷重時における崩壊メカニズムの検討 

 
(1) アーチ効果を考慮した解析モデル 

 実験結果からわかるように、最大上載圧に至るまでの石垣模型の挙動は大きな変形を伴う非線形性の強い

ものであり、これを解析的にとらえることは非常に困難である。ここでは基礎的検討として、単純なモデル

化による崩壊メカニズムの仮定に基づいて、崩壊時の上載圧を解析的に評価する。解析値は、線形挙動を示

す限界としての第 1 崩壊点の予測値として位置づける。また、最大上載圧についての、ある程度の予測にも

つながる。 

実験結果の考察より、天守台を平石部と隅石部の 2 つの領域に分けたモデルを仮定することとする。平石

部において、崩壊が発生するものとする。平石部では、鉛直荷重と主働土圧の作用に加えて、左右からの圧

縮締め付け応力によるアーチ効果の作用を受けるものと考える。隅石部では、鉛直荷重が圧縮締め付け応力

に変換されて、アーチ効果の反力を発生させるものとする。 
隅石部は、隅石を含む隅角部の楔状の領域とし、平石部は、隣り合う隅石部に挟まれた台形状の平面部分

の領域とする。隅石部は、隅石稜線を含む鉛直面に関して対称形であるものとし、上部の長さを lwとする。

lwは隅石部の楔領域の大きさを規定するパラメータとなる。また、la1, la2はそれぞれ、石垣長辺部および短辺

部の上辺長さから両隅石部の上辺の長さ 2lwを差し引いた長さである。 
平石部と隅石部の境界面上に圧縮締め付け応力が作用することとなる。lw が大きくなるに従い、圧縮締め

付け応力は増大する。平石部の長辺部、短辺部に隅石部から作用する圧縮締め付け応力の合力を f1と f2とし、

図 4.1に示す。f1と f2は、平石部表面の法線と水平線からなる面内で背面土の方向に向き、作用高さは天守台

石垣上面から hSと仮定する。これが、背面土の主働土圧に抵抗するアーチ効果となり、平石部の la1, la2の範

囲で作用するものとする。対称性より f1 と f2の力の大きさは等しくなる。図 4.2 に隅石部に作用する力を示

す。𝑓𝑓𝑓𝑓��, 𝑓𝑓𝑓𝑓��, 𝑓𝑓𝑓𝑓�� および𝑓𝑓𝑓𝑓��, 𝑓𝑓𝑓𝑓��, 𝑓𝑓𝑓𝑓��は、それぞれ f1および f2の x,y,z方向成分である。 
Wst は隅石部について、対称面に関して一方の部分の重量であり、Wst=HSblwγS �2 sin θ�⁄ として得られる。

隅石部に作用する力についての支点まわりのモーメントの釣合いより、f1が求められる。 
平石長辺部表面の法線方向を ξ 軸として、ξ 軸と長辺部表面の上辺からhSの高さの線とで定義できる面と

図 4.3 平石部鉛直断面

における f1ξ 図 4.4 長辺部立面図と Ξ-Ξ '断面における f1ξ 図 4.5 アーチ効果 

図 4.2 隅石部の力の釣合い 図 4.1 平石部に作用する圧縮締め付け合力 
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して、図 4.3 に示す石垣 Ξ-Ξ '断面を考える。Ξ-Ξ'断面図と長辺部立面図を図 4.4 に示す。モデル化における

仮定より、f1は Ξ-Ξ '断面において図 4.4 に示す台形の斜辺方向に作用し、f1の ξ 軸方向成分 f1
ξの大きさがア

ーチ効果として作用する。f1
ξは次式のように得られる。 

fξ
1=

�2Wst+3wT0lw��4l+lw�HS tan α
6�HS-hS��HS�1+ sin θ tan α�+�2l+lw� cos θ tan α�               (4.1)  

天守台石垣の平石部において背面土の主働土圧に抵抗するアーチ効果を図 4.5 に示す。アーチ効果による

単位長さあたりの力は F1=2f1
ξ/la1として得られる。 

 
(2) 第１崩壊点の評価式 

文献(9)に示されたクーロンの主働土圧に基づく崩壊理論を

応用して、図 4.6に示す平石部鉛直断面の崩壊メカニズムを検

討し、崩壊時の上載圧を求める。これは、実験結果における

第１崩壊点に対応するものと考える。 
天守閣重量相当の線荷重 wT0, 石垣石自重 WS, アーチ効果に

よる背面土の土圧に抵抗する力 F1が背面土の主働土圧 Paに抵

抗する。背面土の主働土圧が石垣石にせん断すべりもしくは

転倒を生じさせ、石垣石は崩壊する。予備解析より、せん断

すべりによる崩壊と、転倒モーメントによる崩壊荷重は近い

値となった。よって、ここではせん断すべりによる崩壊を想

定する。 
背面土上部に上載圧が作用した時のクーロンの主働土圧合力は次式より得られる 12)。 

Pa=
1
2 γHS

2Ka �1+
2q
γHS

�                  (4.2) 

ここで、Kaはクーロンの主働土圧係数であり、次式により与えられる。 

Ka=
sin2�θ-ϕ�

sin2 θ sin�θ+δ� �1+�sin�δ+ϕ� sin ϕ
sin�θ+δ� sin θ�

2                (4.3) 

平石部石垣石の釣合い式は以下のように表される。 
鉛直方向の力の釣合い式 

wT0+WS+F1 cos θ -N sin θ+Q cos θ- Pa cos�θ+δ�=0                                                 (4.4) 
水平方向の力の釣合い式 

F1 sin θ+N cos θ+Q sin θ -Pa sin�θ+δ� =0                                                    (4.5) 
Ws は石垣石の重量であり、Ws=bγs��2Hs sin θ� �-�b tan θ� ��/2として得られる。 

石垣石の崩壊が石垣石間のせん断すべりで定まる場合、軸方向力 N とせん断力 Q との間には塑性条件式

Q=N tan ϕsが成立する。 
釣合い式および塑性条件式を解くことにより、第１崩壊点に相当する上載圧 qcが次式で得られる。 

qc=
�wT0+WS� cos�θ-ϕs� +F1 cos ϕs

HSKa cos�δ+ϕs�
-
γHS

2                (4.6) 

 
(3) 解析結果と考察 

実験時の各パラメータ―の数値に基づいて、解析を行う。ここに、hS � HS/2と仮定する。試験体 A,B そ

れぞれについて、隅石部の楔領域の大きさを表す lw/Lt1の変化に伴う第１崩壊点の関係を図 4.7 にそれぞれ示

す。マーカー付きの鉛直線は実験値を示し、曲線は理論値を示す。実験値における lw/Lt1 の値は 3 回の実験

に対応する値の平均値であり、3 回の実験値が相当する第１崩壊点の値をそれぞれ鉛直線上に示している。 
解析結果より、石垣勾配 θ が増加すると、第１崩壊点の値が減少し、また、天守閣重量相当荷重が増加す

ると第１崩壊点の値が増加することが分かる。したがって、解析結果は実験結果の傾向を表現できることが

図 4.6 平石部鉛直断面の力の釣合い 
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４. 鉛直荷重時における崩壊メカニズムの検討 

 
(1) アーチ効果を考慮した解析モデル 

 実験結果からわかるように、最大上載圧に至るまでの石垣模型の挙動は大きな変形を伴う非線形性の強い

ものであり、これを解析的にとらえることは非常に困難である。ここでは基礎的検討として、単純なモデル

化による崩壊メカニズムの仮定に基づいて、崩壊時の上載圧を解析的に評価する。解析値は、線形挙動を示

す限界としての第 1 崩壊点の予測値として位置づける。また、最大上載圧についての、ある程度の予測にも

つながる。 

実験結果の考察より、天守台を平石部と隅石部の 2 つの領域に分けたモデルを仮定することとする。平石

部において、崩壊が発生するものとする。平石部では、鉛直荷重と主働土圧の作用に加えて、左右からの圧

縮締め付け応力によるアーチ効果の作用を受けるものと考える。隅石部では、鉛直荷重が圧縮締め付け応力

に変換されて、アーチ効果の反力を発生させるものとする。 
隅石部は、隅石を含む隅角部の楔状の領域とし、平石部は、隣り合う隅石部に挟まれた台形状の平面部分

の領域とする。隅石部は、隅石稜線を含む鉛直面に関して対称形であるものとし、上部の長さを lwとする。

lwは隅石部の楔領域の大きさを規定するパラメータとなる。また、la1, la2はそれぞれ、石垣長辺部および短辺

部の上辺長さから両隅石部の上辺の長さ 2lwを差し引いた長さである。 
平石部と隅石部の境界面上に圧縮締め付け応力が作用することとなる。lw が大きくなるに従い、圧縮締め

付け応力は増大する。平石部の長辺部、短辺部に隅石部から作用する圧縮締め付け応力の合力を f1と f2とし、

図 4.1に示す。f1と f2は、平石部表面の法線と水平線からなる面内で背面土の方向に向き、作用高さは天守台

石垣上面から hSと仮定する。これが、背面土の主働土圧に抵抗するアーチ効果となり、平石部の la1, la2の範

囲で作用するものとする。対称性より f1 と f2の力の大きさは等しくなる。図 4.2 に隅石部に作用する力を示

す。𝑓𝑓𝑓𝑓��, 𝑓𝑓𝑓𝑓��, 𝑓𝑓𝑓𝑓�� および𝑓𝑓𝑓𝑓��, 𝑓𝑓𝑓𝑓��, 𝑓𝑓𝑓𝑓��は、それぞれ f1および f2の x,y,z方向成分である。 
Wst は隅石部について、対称面に関して一方の部分の重量であり、Wst=HSblwγS �2 sin θ�⁄ として得られる。

隅石部に作用する力についての支点まわりのモーメントの釣合いより、f1が求められる。 
平石長辺部表面の法線方向を ξ 軸として、ξ 軸と長辺部表面の上辺からhSの高さの線とで定義できる面と

図 4.3 平石部鉛直断面

における f1ξ 図 4.4 長辺部立面図と Ξ-Ξ '断面における f1ξ 図 4.5 アーチ効果 

図 4.2 隅石部の力の釣合い 図 4.1 平石部に作用する圧縮締め付け合力 
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して、図 4.3 に示す石垣 Ξ-Ξ '断面を考える。Ξ-Ξ'断面図と長辺部立面図を図 4.4 に示す。モデル化における

仮定より、f1は Ξ-Ξ '断面において図 4.4 に示す台形の斜辺方向に作用し、f1の ξ 軸方向成分 f1
ξの大きさがア

ーチ効果として作用する。f1
ξは次式のように得られる。 

fξ
1=

�2Wst+3wT0lw��4l+lw�HS tan α
6�HS-hS��HS�1+ sin θ tan α�+�2l+lw� cos θ tan α�               (4.1)  

天守台石垣の平石部において背面土の主働土圧に抵抗するアーチ効果を図 4.5 に示す。アーチ効果による

単位長さあたりの力は F1=2f1
ξ/la1として得られる。 

 
(2) 第１崩壊点の評価式 

文献(9)に示されたクーロンの主働土圧に基づく崩壊理論を

応用して、図 4.6に示す平石部鉛直断面の崩壊メカニズムを検

討し、崩壊時の上載圧を求める。これは、実験結果における

第１崩壊点に対応するものと考える。 
天守閣重量相当の線荷重 wT0, 石垣石自重 WS, アーチ効果に

よる背面土の土圧に抵抗する力 F1が背面土の主働土圧 Paに抵

抗する。背面土の主働土圧が石垣石にせん断すべりもしくは

転倒を生じさせ、石垣石は崩壊する。予備解析より、せん断

すべりによる崩壊と、転倒モーメントによる崩壊荷重は近い

値となった。よって、ここではせん断すべりによる崩壊を想

定する。 
背面土上部に上載圧が作用した時のクーロンの主働土圧合力は次式より得られる 12)。 

Pa=
1
2 γHS

2Ka �1+
2q
γHS

�                  (4.2) 

ここで、Kaはクーロンの主働土圧係数であり、次式により与えられる。 

Ka=
sin2�θ-ϕ�

sin2 θ sin�θ+δ� �1+�sin�δ+ϕ� sin ϕ
sin�θ+δ� sin θ�

2                (4.3) 

平石部石垣石の釣合い式は以下のように表される。 
鉛直方向の力の釣合い式 

wT0+WS+F1 cos θ -N sin θ+Q cos θ- Pa cos�θ+δ�=0                                                 (4.4) 
水平方向の力の釣合い式 

F1 sin θ+N cos θ+Q sin θ -Pa sin�θ+δ� =0                                                    (4.5) 
Ws は石垣石の重量であり、Ws=bγs��2Hs sin θ� �-�b tan θ� ��/2として得られる。 

石垣石の崩壊が石垣石間のせん断すべりで定まる場合、軸方向力 N とせん断力 Q との間には塑性条件式

Q=N tan ϕsが成立する。 
釣合い式および塑性条件式を解くことにより、第１崩壊点に相当する上載圧 qcが次式で得られる。 

qc=
�wT0+WS� cos�θ-ϕs� +F1 cos ϕs

HSKa cos�δ+ϕs�
-
γHS

2                (4.6) 

 
(3) 解析結果と考察 

実験時の各パラメータ―の数値に基づいて、解析を行う。ここに、hS � HS/2と仮定する。試験体 A,B そ

れぞれについて、隅石部の楔領域の大きさを表す lw/Lt1の変化に伴う第１崩壊点の関係を図 4.7 にそれぞれ示

す。マーカー付きの鉛直線は実験値を示し、曲線は理論値を示す。実験値における lw/Lt1 の値は 3 回の実験

に対応する値の平均値であり、3 回の実験値が相当する第１崩壊点の値をそれぞれ鉛直線上に示している。 
解析結果より、石垣勾配 θ が増加すると、第１崩壊点の値が減少し、また、天守閣重量相当荷重が増加す

ると第１崩壊点の値が増加することが分かる。したがって、解析結果は実験結果の傾向を表現できることが

図 4.6 平石部鉛直断面の力の釣合い 
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分かる。また、lw/Lt1 が大きくなると、第 1 崩壊点の値が大きくなることが分かる。図 4.7 より、実験結果に

対応する楔領域の大きさは lw/Lt1＝0.30～0.42 程度として評価できた。ただし、本論での解析モデルは仮定に

基づくものであり、今後詳細な検討が必要である。 
 
５. 結論 

 

 城郭天守台石垣の鉛直荷重時における安定性を評価することを目的として、小型天守台模型を用いた鉛直

載荷実験を行った。また、3 次元の力学特性を考慮した鉛直荷重時における天守台石垣の崩壊理論を構築し

た。本論文で得られた成果は以下のとおりである。 
(1) 鉛直荷重時の崩壊メカニズムを把握するため、小型天守台模型を用いた鉛直載荷実験を行った。この際、

模型石垣石は 3D プリンターで作製した型枠により作製した。実験結果より、崩壊は平石部から発生した。

また、石垣石部上部に載荷する錘が重くなるほど崩壊時の上載圧が増加し、石垣勾配が大きくなるほど減少

することが確認できた。さらに、崩壊メカニズムについて考察した。 
(2) 鉛直荷重載荷実験の結果の考察に基づき、鉛直荷重時における石垣崩壊に関する崩壊メカニズムの検討

を行った。崩壊メカニズムに対応する第１崩壊点の予測値は、実験結果の傾向を定性的に表現することがで

きた。 
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(a) 試験体 A (b) 試験体 B 
図 4.7 第１崩壊点(上載圧) (実験値と理論値の比較) 
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The purpose of our research was to clarify the relationship between slope displacement and rainfall on slopes. In June 
2016, we installed a field monitoring system on a slope behind a culturally important building to measure surface 
displacement to 1.0 m depth using inclinometer sensors. Rainfall was measured by a nearby rain gauge. Measurements 
suggest that a slip surface formed at GL-0.6 to -1.0 m. The relationship between rainfall and maximum displacement 
indicated the coefficient of determination with the highest relationship between hourly rainfall and maximum 
displacement.

Keywords: Displacement, Inclinometer sensor, Rainfall, An important cultural asset

１．はじめに

京都に点在する神社仏閣等の文化遺産の多くは山地斜面に位置しており，土砂災害の潜在的危険性が高い

場合が多い。京都市清水寺境内においても，この半世紀の間に数度の土砂災害に見舞われた。1972年7月に

は，大雨に伴い高さ10 m，幅13 mの土砂が流出し，重要文化財に指定されている釈迦堂が全壊した。1999年
6月には，梅雨前線の活発化に伴い，木造平屋建ての茶店「滝の家」の後背斜面が，高さ15 m，幅10 mにわ

たって崩壊し，茶店を押しつぶした。2013年9月には，台風18号に伴う大雨により，境内で大小5箇所の斜面

が崩壊した1)（図1参照）。また2015年7月には，台風11号に伴う大雨により，清水寺と隣接する大谷本廟境

内（図1に示すモニタリング位置から南西方向へ直線距離で約350 mの位置）において，高さ20 m，幅50 mの

大規模な斜面崩壊が発生した。以上のことから，約50年間で清水寺境内および近傍斜面において，降雨に伴

う斜面崩壊が4回発生していることが分かる。

降雨に伴う斜面崩壊は，一般的に以下のようなメカニズムに従うことが知られている。まず，降雨が進行
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