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圧密沈下対策が実施された泥炭質軟弱地盤の長期沈下と二次圧密 
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1. はじめに 

周知のように，二次圧密に関する研究はこれまで精力的に行われてきた．その成果として，二次圧密を含む一次元圧

密理論も多数発表されている 1)-5)．二次圧密は最大排水距離の小さな室内圧密試験においてのみ一次圧密終了後に観察

される挙動であって，排水距離の大きな現場では長期にわたる一次圧密中に含まれてしまい，分離しては現れないとす

る考え方がある．一方，これまでの研究成果によれば，ひずみの時間依存性に起因する二次圧密は一次圧密中からも発

生し，長期に渡って時間の対数にほぼ比例することが明らかにされている 6)-15)．しかしながら，慣用的一次元圧密解析

（慣用法）では，現在でも二次圧密の影響は考慮されていない 16)．慣用法に利用する 1 日間隔載荷圧密試験（標準圧密

試験）の圧密量が，現場の何時の圧密量に対応するのか，圧密係数決定時に二次圧密の影響を無視して良いのかなどの

問題点は今もなお残されている． 

本研究では，本州の 2 地区においてほぼ同じ層序をなす泥炭質地盤上に施工された道路盛土（局所載荷）と宅地造成

盛土（一次元載荷）のそれぞれで長期間観測された沈下測定データをもとに，二次圧密に起因すると考えられる現場の

長期沈下と室内一次元圧密試験の二次圧密係数 αとの関係を比較している．実際の軟弱地盤は不均質で，層別沈下の経

時変化が測定されることは少ないため厳密な比較は難しいが，室内圧密試験で観察される二次圧密沈下は，実際地盤の

長期沈下と対応することを示す．また，著者らはこれまでに二次圧密を考慮した一次元圧密沈下解析モデルを提案して

いる 17),18)．ただし検討対象は主として粘土であり，有機質土（泥炭）に関する検討は必ずしも十分でないため，不撹乱

泥炭に対して層厚の異なる一次元圧密試験を行い，圧密挙動に対する提案モデルの適用性を確かめている． 

 

2. 泥炭質軟弱地盤の圧密沈下挙動 

2.1 二次圧密係数の定義 

二次圧密係数には，圧密時間 1 ログサイクル当たりの間隙比変化量で定義する )log/( teCα ∆∆= と体積ひずみで定義す

る二次圧密係数 00 ,/( ffCα α= は初期体積比）があり，本論文では後者を使用する．軟弱地盤は複数の軟弱層から構成さ

れることが多く，動態観測では地表面沈下量のみ測定されることが多い．次節で検討する宅造盛土と道路盛土が施工さ

れた軟弱地盤の二次圧密係数 αは，圧密時間１ログサイクル当たりの地表面沈下量を全軟弱層厚で除した体積ひずみ（一

次元圧密では軸ひずみでもある）で表す．宅地造成盛土では軟弱層厚に比べて盛土幅が十分大きいので，一次元圧密条

件として体積ひずみによる二次圧密係数 vα と表示し，道路盛土のような局所載荷では平面ひずみ条件の地表面沈下量が

測定されるため，軸ひずみによる二次圧密係数 Aα と表して区別する．なお，室内圧密試験の二次圧密係数には下付き添

え字をつけずに αと表示する． 

 

2.2 神奈川県伊勢原市愛甲地区 

神奈川県伊勢原市愛甲地区 19)の標高は 20 m 前後で，開析谷に沖積層が堆積する．地表面から深度 2 m 程度までシル

ト層，その下位深度 7～15 m に堆積する黒褐色の泥炭層は有機物を多量に混入し，N 値は 0～1 で非常に軟弱である． 泥

炭層中にはスコリア層を帯状あるいはポケット状に多量に含む．泥炭層の下には，N 値が 0~9 のシルト層が堆積する．

この地区に施工された高速道路と宅地造成地の長期沈下挙動について比較する． 

(a) 東名高速道路盛土 

愛甲地区北部には旧日本道路公団が 1969 年完成した東名高速道路が位置し，建設時に愛甲試験盛土工事が実施されて

いる．試験盛土工事では，地盤改良なしで高さ 4.5m の盛土を施工した無処理 N 地区と，圧密沈下促進のためサンドド

レーンを打設した SD 地区の圧密沈下挙動が詳細に検討された．SD の仕様はドレーン径 40cm，ドレーン長 10m，ドレ

ーンピッチ 1.2m，三角形配置（△）である．N 地区と SD 地区間の水平距離は約 40m で，旧日本道路公団の愛甲試験盛

土工事資料を利用して作成した各地層内の含水比の深度分布を図-1 に示した．試験盛土各地点の含水比の深度分布は似

た傾向を示してはいるが，上位 2 層の層厚と平均含水比がやや異なる．当時の検討では，沈下対象層が 3 層（シルト層，

上部泥炭層，下部泥炭層）に区分されているが，40 m 離れた両地区の土層構成はその層厚に 0.5～1 m の差があること

が分かる．当地区のような丘陵地間のおぼれ谷沖積層は，その堆積環境から不均質で場所による層厚の変化の大きいの 
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が特徴である．ステーション No.199（STA199+59）地点から採取した土試料で実施された圧密試験の pe log− 曲線が図

-2 である．●記号で示した泥炭層の初期間隙比は 9 以上と非常に高く，高圧縮性の泥炭層で大きな圧密沈下が発生する

ことが懸念された． 

愛甲試験盛土工事に隣接した 3 地点（STA196,197,198）において，盛土工事後から盛土中央直下の旧軟弱地盤地表面

で約 10 年間観測された沈下量－時間関係が図-3 である．当地区には沈下ならびに安定対策として，サンドコンパクシ

ョンパイル（L=10 m）とサーチャージ（H=2 m）が施工されている．図から，サーチャージが除荷されて，供用開始後

も時間の対数に比例する沈下が観測されている．図中には，前述した定義による二次圧密係数 Aα を求め示した．この値

と室内一次元圧密試験の α値を直接比較したいところであるが，圧密量－時間関係の測定データは残されていない． 

(b) 宅地造成盛土 

東名高速道路から約 1km 南には，住宅地開発に伴う造成盛土が施工され，二次圧密に起因する長期沈下の発生が予測

された．バーチカルドレーン工法（ファイバー&三角形配置（△）ピッチ 1.3m）の圧密沈下の促進効果を確認するため

に試験盛土工事が実施された地点の地層構成は，高速道路地点と類似している．しかしながら，高速道路試験盛土工事

と同様，試験工事前の圧密量－時間曲線に関する土質試験結果は残されていない． 

住宅開発区域内で試験工事地点からは少し離れた地点で採取した試料の圧密試験結果が図-4 と図-5 である．泥炭や泥

炭混じりシルトは不均質で圧縮性が高く，二次圧密係数 αの値も高いことが両図から明らかである．バーチカルドレー

ン施工地点で計測された沈下量－時間関係が図-6 である．当試験盛土では，層別沈下量が測定されているので，その結

果も図に記している．ドレーンの施工間隔は 1.3 mで，おおよそ 500日以降で二次圧密的長期沈下が観測されている． 700

日以降の沈下量を二次圧密と仮定して二次圧密速度 vα を求め図中に示した．当地点で観測された vα は，図-5 の α値よ

りも大き目である．図-5 中に示した αは隣接地点で採取された試料の試験結果ではあるが，両図の二次圧密係数の比較

から，実地盤でも室内圧密試験で観測される二次圧密の存在が推察される． 

 

2.3 静岡県袋井市磐田地区 

(a) 大規模宅地造成盛土 

袋井市内の太田川および原野谷川の沖積デルタ地帯に続く台地を南北に刻み込んだ沖積谷（溺れ谷）が，宅地造成の

ために全面的に盛土された．東名高速道路に接する造成地南側沖積谷中央の軟弱層は，最大約 14 m の厚さがある．自

然含水比 490～1100 %を示す泥炭層が最大 9 m の厚さで堆積し，その下位に自然含水比 86～150 %の有機質シルト層が 
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図-4 e-logp 曲線（愛甲・宅造） 図-5 α-logp 関係（愛甲・宅造） 図-6 沈下量-時間関係（愛甲・宅造） 
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堆積する．また，谷の一部には下部シルト層の欠如した泥炭層のみ堆積した場所があり，泥炭単一層の圧密沈下量が観

測されている．土質調査を実施した宅地造成地隣接地の軟弱層は，盛土前の状態に近いと考えられる．造成地の盛土荷

重による長期沈下量について検討するため，シンウオールサンプリングにより泥炭と有機質シルト試料を採取した．採

取試料の標準圧密試験結果から一次元圧密沈下量を計算し，観測された沈下量の結果と比較する． 

図-7 に pe log− 曲線，図-8 と図-9 はそれぞれ泥炭とシルト試料の圧密量－時間曲線である．泥炭層は，圧縮性が大き

く，シルト層に比べ不均質である．圧密量－時間曲線からは，両試料とも典型的な二次圧密が観察される．二次圧密係

数 αと平均圧密圧力 p の関係を示した図-10 から， αは正規圧密領域においてほぼ一定であることがわかる．図中の両

矢印は，現場の圧密圧力に対応する範囲を示しており，この圧密圧力範囲における αの平均値は，泥炭で 2.4 %，シル

トで 1.2 %である．図-7 に示した両試料それぞれ 4 つの pe log− 曲線を平均して設計計算用 pe log− 曲線を描き，式(1)

の慣用法で一次元圧密沈下量（ cS ）を求めた． 

 

 

ここに，Hは軟弱層厚，0e は圧密前の間隙比，

1e は圧密後の間隙比である． 

盛土施工後，8 地点において約 10 年間測定さ

れた現場沈下量 FS と，式(1)による計算値 cS を

比較して表-1 に示した．また，このうちの 5 地

点（No.1～No.5）の沈下の経時変化を図-11 に示した．No.1～No.5 は，泥炭の単一層で無処理地盤である．No.5 は他の

地点に比べて，含水比も低く有機質土含有量も小さいいため，沈下量が小さくなっている．No.6～No.8 は泥炭とシルト

の 2 層地盤で，No.7 と No.8 にはサンドドレーンが打設されている．現場沈下量 FS は，標準圧密試験結果を用いて算定

した cS に近い大きさで，両者の比率 cF SS / はほぼ 1 と判断できる．表-1 の vα は，無処理地盤（No.1～No.6）で 4 %程

度，サンドドレーン打設地盤では 2 %程度に低下しており，サンドドレーンの圧密促進効果によるものと考えられる．

また，この表-1 の vα は図-10 に示した標準圧密試験から得られた α値の約 2 倍を示すが，当現場でもやはり二次圧密的

な長期沈下が発生している． 

(b) 東名高速道路盛土 16) 

宅地造成地の南端に接する東名高速道路袋井地区の沈下時間関係が図-12 である．1000 日以降で二次圧密的な長期沈
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表-1 計算沈下量と現場観測結果（袋井・宅造） 
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図-11 沈下量-時間曲線（袋井・宅造） 図-12 沈下量-時間関係（袋井・道路） 

 No. 1 2 3 4 5 6 7※ 8※

H (cm) 580 675 575 650 500 950 1350 1300

SC (cm) 333 337 314 501 172 259 583 577

SF (cm） 348 386 309 430 180 280 510 572

SF /SC 1.0 1.1 1.0 0.9 1.0 1.1 0.9 1.0

αV （％) 3.6 4.2 4.1 3.8 4.4 5.2 1.9 2.3

図-9 シルトの圧密量-時間関係（袋井・宅造） 
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下が観測されるが，その大きさは図-11 の一次元の宅地造成現場のそれに比較し

てかなり小さい．圧縮性が大きく低強度の泥炭質地盤の安定性を確保するため,

サンドコンパクションパイル（SCP）を打設したことが，この一因と考えられる．

また二次圧密的沈下は，収束することなく生じている．SCP の仕様は，ドレーン

径 70cm，ドレーン長 8m，ドレーンピッチ 1.5m，正方形配置（□）である． 

 

2.4 標準圧密試験と現場の二次圧密係数 

上述の 2 地区で観測された泥炭質軟弱地盤上の道路盛土による二次圧密係数

Aα ならびに宅地造成盛土による vα と，一次元圧密試験の二次圧密係数 αの関係

を示したのが図-13 である．多層軟弱地盤の平均値である Aα ， vα と単一層の α関

係を単純には比較できない．また，図-13 の現場データには，道路と宅造盛土に

よる載荷条件の違いのみならず，地盤改良の有無の影響も含まれている．さらに，土によっては圧密圧力の大きさによ

って αが著しく変化する場合もある．このような要因から図の結果はばらつきが大きく，また，粗雑な比較になってし

まうが， Aα ， vα と αには相関性が認められる．図-13 は，一次元圧密試験で観測される二次圧密係数 αが，実際地盤の

長期沈下の予測に利用できる可能性が高いことを示す． 

 

３．応力ひずみ時間関係と圧密 FE 解析 18)  

一次元圧密の全体積ひずみ v を有効応力変化に伴う pv と時間依存性の tv の和として式(2)で，二次圧密速度 tv& を式(3)，

式(4)でそれぞれ表す 17),18)． 

 

 

 

ここに， λは圧縮指数， *λ は一次圧密量のみで定義する圧縮指数， 0f は初期体積比， 0p と p は圧密前後の平均有効応

力，αは体積ひずみの二次圧密係数， iv& は二次圧密の初期速度である．標準圧密試験では 1 日後の全圧密量 fv から λを

決定し，この圧密時間 ft （=1440 分）における体積ひずみ速度 fv& は式(5)で計算する． 標準圧密試験の最大排水距離 LH

よりも大きな排水距離 FH の fv& を決定する場合には，式(6)を利用する．式(6)の n は定数で，最大排水距離の異なる供

試体に対し，n=0 と n=2 を用いるとアイソタック型(仮説 B)と平行移動型（仮説 A）の圧密量－時間曲線が計算されるこ

とを後述する． 

( ) )6(/*/,)5(/ n
LFLfLf HHtvtv −== αα &&  

二次圧密を考慮した圧密連成 FE 解析の力のつり合い方程式と圧密方程式は式(7)で表す 20)． 

 

 

 

ここに， K ，C，P は剛性，連成，透水マトリックス， 01 , dd は節点変位， 01 , uu は節点水圧で添え字 1 は 0 の t∆ 時

間後を意味する． F は節点外力， tF は tv による等価節点力である．式(7)から得られる節点変位を用いて要素の全ひず

み成分 εを計算し，有効応力成分 σを式(8)， t∆ 時間後の tF は式(9)から計算する. 

)9(,)8()( ∫=−= dvεDBFεεDσ t
T

tt , 

ここに， D ， B は応力ひずみとひずみ変位マトリックス， tε は時間依存性のひずみ成分である.  

一次元圧密における二次圧密は，式(3)のように体積ひずみ速度で表される． tF を計算する tε& は二次圧密のひずみ速

度成分で， tv& により式(10)から計算する 21),22）．式(10)は粘塑性流動則として FE 解析に利用されているが，この報告の考

え方は粘塑性論に基づくものではない．粘塑性論で塑性ポテンシャルと呼ばれる式(10)中の Q には，次式(11)を利用し

た. 

 

�は平均有効応力， 2σ は偏差応力の第二不変量，M は CSL の勾配， 0p は 02 =σ の平均有効応力， γは一次元圧密時の

有効応力状態と静止土圧を対応させるための定数で， 0=γ としたQは修正 Cam Clay モデルと一致する．FE 解析には，

8 節点アイソパラメトリック要素を用い，一次元圧密試験の計算に 10 行 1 列の要素とした. 
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４．試料および実験方法 

神奈川県伊勢原市愛甲でシンウオールサンプリングした泥炭を用いた圧

密試験を実施した．試料の物理的性質は，土粒子の比重 sG =2.33，平均自

然含水比 nw =480 %，強熱減量 8.53=igL %である． 

一次元圧密試験：固定リング式の標準圧密試験機にセットした供試体に

正規圧密領域の圧密圧力 39.2 kPa を載荷し予圧密した．圧密圧力増分 39.2 

kPa を載荷し圧密量の経時変化を測定した． 

分割型圧密試験：分割型圧密試験器は、最大排水距離の大きな供試体で、

排水層の内部の水圧挙動を確認することが可能な試験装置である。4 台の

分割型圧密試験機を利用して，まず 4 供試体を個別に圧密圧力 39.2 kPa で

予圧密した．その後，排水経路を直列に接続して，片面排水条件（排水距

離 H=4 cm）のもと圧密圧力増分 39.2 kPa を載荷し圧密量の経時変化を測

定した．また，各試料間と非排水面の 4 箇所で過剰間隙水圧の変化を測定

した． 

 

５．実験ならびに計算結果と考察 

5.1 解析に必要な土質定数と計算手順 

図-14 に○記号で示した一次元圧密試験結果を用いて，圧密 FE 解析に

必要な土質定数を決定する． 

1) 一日後の圧密量 111.0=fv から圧縮指数 λを求める．初期体積比 0f

=6.99 である.  

2) t 法で求めた圧密係数 05.0=vc cm2/min を用いて透水係数
7103.2 −×=k （ wvv γmck ⋅⋅= ， vm は体積圧縮係数， wγ は水の単位体積

重量）cm/sec を算定する． 

3) 圧密量－時間曲線において，120 分以降の直線部分の勾配から二次圧

密係数 α を求める（ 01.0=α ）． 

4) 一次圧密量で定義する圧縮指数値 *λ と塑性ポテンシャルの定数 γ

=0.33 を仮定する． 

5) 全圧密量と仮定した *λ 値から一次圧密量 pv を求め 1 日後の二次圧密

量 fv を決定し，式(3)から二次圧密の初期速度 iv& (1/min)を計算する． 

有限要素圧密解析には，圧密前の初期応力を設定するため静止土圧係数

0K とポアソン比 νが必要である．これらの定数は，三軸CU 試験の M か

ら 37.00 =K ， 27.0=ν とした． 

3 つの圧縮指数比 λλ /* を仮定して計算した圧密量－時間曲線が，図-14

の実線，破線，点線である． λλ /* ＝0.9 と仮定した実線の計算結果は，1

日後の全圧密量に対して 9 割が一次圧密量となる．この仮定では，一次圧

密終了後に二次圧密の発生が顕著になり，計算結果と実測値のズレが大き

い．これは， *λ の仮定値が過大なことを表わしている． 6.0/* =λλ と仮定

した破線の計算結果は，0.5 と仮定した点線の結果よりもより実測値に近い

が， 6.0/* =λλ の仮定が合理的か否かは確認できない．図-14 の計算結果か

ら，非排水面に接する底部要素の一次元圧密中における 0K 値の経時変化

を図-15 に示した． γ =0（修正 Cam Clay モデル）で計算すると， 0K 値は

破線のように圧密の進行とともに増加してしまうので，これを一定値に保

つために提案式(11)中の γを 0.33 と仮定した． 

 

5.2 一元圧密 FE 解析 

図-16 の○記号と●記号は，標準圧密試験の最大排水距離 H=1 cm と分割

型圧密試験（H=4 cm）から得られた圧密量－時間曲線である．H=1cm の fv&

は min/11094.6min1440/ 6−×=α で，この値を利用して計算した結果が細

実線である．最大排水距離 H=4cm の供試体では，式(6)の定数 n=0 と n=2
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でそれぞれ fv& を求めて計算した結果を太実線と破線で示した．n=0 とし

た破線はアイソタック型（仮説 B），n=2 とした実線では実験結果に対応

する平行移動型（仮説 A）の圧密量－時間曲線が計算される． 

図-17 は，分割型圧密試験の排水面（●記号）と非排水面に接する分割

片（▲記号）ならびに平均（○記号）の圧密量－時間曲線である．排水

面に接する分割片の計算結果は，圧密前半において実測値とずれている

が，非排水面の圧密挙動は実測値とほぼ一致している．分割型圧密試験

の 4 供試体底部で測定した間隙水圧の測定値と計算値を比較したのが図

-18 である．計算された過剰間隙水圧は，全層において実測値よりもや

や消散が早い傾向を示すものの，全体的には良く再現できている．いく

つかの仮定に基づく計算結果ではあるが，計算に用いた複数の土質定数

に関する仮定の妥当性を示すものである． 

 

６．まとめ 

泥炭質軟弱地盤で観測される二次圧密に起因すると考えられる長期沈下と室内一次元圧密試験で観察される二次圧密 

を比較するとともに，提案モデルによる室内試験の再現計算を行った．得られた結果を以下にまとめて示す． 

1) 泥炭や粘土など複数の地層で構成される軟弱地盤の旧地表面の長期沈下速度は，多層地盤の平均的挙動であるが，一

次元圧密試験における泥炭や粘土単独の二次圧密係数と関係する可能性を確認した． 

2) 泥炭の二次圧密を考慮した一次元圧密有限要素圧密解析を行い，圧密試験結果と比較してその適用性を検討した．沈

下量だけではなく，圧密中の有効応力経路を静止土圧係数に一致させるため，塑性ポテンシャル中の定数γを仮定し

て計算した結果は，ひずみのみならず間隙水圧を上手く再現できることを示した． 

3) 室内試験により得られた最大排水距離の異なる泥炭の圧密量－時間曲線は仮説 A の平行移動型に近く，Terzaghi 理論

の 2H 則が成立する． 

4) 提案モデルにおいて，二次圧密の初期速度をどう仮定するかによって平行移動型（仮説 A），アイソタック型（仮説

B）のいずれの計算結果を得ることも可能である． 

一次圧密量と二次圧密量を分離測定し，提案法に含まれる定数仮定の妥当性を確認することが今後の課題である．  
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