
２．検討事項 

２.１ 拡大崩壊の危険度評価と頭部排土工の効果 

（最危険断面による試算）
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ひずみ量 区分
～0.003 前兆領域
～0.006 警戒領域
～0.020 破壊領域
 0.020～ 完全破壊領域

ひずみ量による危険度区分(森脇,2001)

【検討に用いた土質強度】
(1)溶結凝灰岩

　①岩石　　c=500kN/m2　・φ=55°

　　　　　　　γ=19.0kN/m3

　　　（土質試験値 c=90～3570kN/m2

      　                         ・φ=64～51°)

　②節理　　c=0kN/m2　・φ=40°
(2)軽石質凝灰岩
　　γ=16.5kN/m3

　 　c=95kN/m2　・φ=35°
　　　　　　　　（F=0.98時点の逆算値）

　　（土質試験値 c=120kN/m2・φ=38°)

N25°E75°EとN80°W75°Eの直交節理
からなる柱状節理が発達。岩石は硬質だが
節理は開口し引張強度はほとんどない。

不規則な割れ目が形成される。地震直後
にはみられなかったもので，拡大崩壊ない
し中小規模崩壊が原因の可能性が高い。

割れ目からの湧水
亀裂を通じた裂か水が存
在

7/19ＬＰ計測日
　(6.7mm/日)

6.9mm/5日 9.4mm/5日

6/15～7/19の1ヶ月で
急速に拡大し，その後
安定化に向かう。

8/24の降雨を境に減少
傾向にあった変位が増加

今後，豪雨により安定度が減少
する恐れがあり，水位上昇を考
慮する必要がある。

7/19の拡大崩壊の安全率
をFs=0.98と想定する。

崩壊上部は節理（流れ盤75°）に
規制された直線的なすべり面の
可能性が高い。

地表面の傾動はほとんど認められない。
冠頭部GPS・滑落崖の光波の計測値は俯角
58°。

【拡大崩壊の滑落崖の状況】

【溶結凝灰岩の状況】

【軽石質凝灰岩の状況】

地形変化により安定化
した可能性がある。安定
解析により検証する。

拡大崩壊の推定と解析条件の検討

沈下
(LP 5～6m)

押出し(?)

GPS等変位
俯角58°

地下水位
亀裂

崩壊堆積物の堆積

軽石質凝灰岩

溶結凝灰岩

段差亀裂

滑落崖の崩壊土砂量に較

べ堆積土砂量が　8万m3（崩
壊土砂量の50％）も多い。

拡大崩壊により滑落崖
が，2～3ｍ前方に押し
出した可能性がある。

【ＬＰによる冠頭部の変化】

【降雨・地下水の状況】

最危険円弧の探索

斜面モデルと安定解析の方法

【安定解析の手順】
　①すべり面は，溶結凝灰岩中は直線すべり，軽石質
　　凝灰岩中は円弧で，連続すると想定。
　②地震後1ヶ月（7/19）の地形条件で，安全率は0.98
　　と仮定する。
　③溶結凝灰岩の強度を与え，②の条件で，軽石質
　　凝灰岩の土質強度を求める。
　④他の地形条件（地震直後や排土工）の時の斜面の
　　安全率を求める。

拡大亀裂は，溶結凝灰岩底面（標高420～425m）と
同じ高さの旧陥没帯（標高420m）まで連続する。

終端付近の亀裂状況

拡大崩壊のすべり面は，溶結凝
灰岩底面を切り，軽石質凝灰岩
まで連続し，崩壊の危険性が非
常に高い。

【拡大亀裂の分布】

ひずみ量（変位量／斜面長）は0.01に達する。

発生時と豪雨時の水位差約10ｍ

－　30　－

２.１　拡大崩壊の危険度評価と頭部排土工の効果(1/3）



①地すべり発生時（地震発生時） ②地すべり発生直後 ③地震翌日（6/15） ④拡大崩壊発達期
（6/15～7/19）

⑤地震1ヶ月後（7/19）

地すべり
土 塊

軽石質凝灰岩

軽石質凝灰岩 軽石質凝灰岩軽石質凝灰岩 軽石質凝灰岩

溶結凝灰岩 溶結凝灰岩 溶結凝灰岩
溶結凝灰岩 溶結凝灰岩

崩壊堆積物

崩壊土砂堆積

崩壊堆積物

垂直の亀裂

急崖部の
不安定化

F<1.0

崩壊

地震動に
よる脆弱化

拡大崩壊
の発生

（推定450万m3）

陥没帯

滑落崖

柱状節理発達

中小規模崩壊
（推定25万m3）

沈下(5～6m)

押出し(?)

崩壊堆積物
による押さえ効果

崩壊による
頭部の荷重減

拡大崩壊の沈静化

大滑動

【拡大崩壊】
豪雨

拡大崩壊の活発化

地下水位の上昇
(5～10ｍ)

中小規模崩壊の発生

大規模崩壊
（450万m3）

中小規模崩壊

陥没帯

陥没帯

地すべり
への悪影響

道路
への影響

滑落崖の拡大

F=0.98
緩慢に活動

F=0.86→0.98
活動的～緩慢

F=0.86
極めて活動的

F=1.08
安定

F=0.95～0.93
極めて不安定

F=1.00に
近い状態

拡大崩壊発生の経緯と安定度

滑落崖の今後の予測

未対策の場合

未対策の場合

排土工

拡大崩壊
F=1.05～1.02
豪雨時も安定

対策工必要

排土工

応急排土工施工後

中小規模崩壊
F=1.00に

近い状態

拡大崩壊
F=1.15～1.10
豪雨時も安定

中小規模崩壊
F>1.15～1.10

安定

標高487.5m

標高420m

対策工の効果

拡大崩壊の
安定度の変化

地下水位の上昇

【中小規模崩壊】

立入制限

拡大崩壊は安定化

【拡大崩壊・中小規模崩壊対策】

【拡大崩壊対策】

計画排土工施工後

上部の土塊を排土して崩壊
にかかる重さを減らす

どのような崩壊にも効果を
発揮するよう，緩い傾斜で
切土して，崩壊にかかる重
さを減らす。
切り土により，安全率は，

拡大崩壊＜中小規模崩壊

豪雨
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A=7763.6m2

A=8683.3m2A=10470.9m2

A=12476.5m2 A=9996.7m2

溶結凝灰岩

軽石質凝灰岩

溶結凝灰岩

軽石質凝灰岩

溶結凝灰岩

軽石質凝灰岩

溶結凝灰岩

軽石質凝灰岩

溶結凝灰岩

軽石質凝灰岩

拡大亀裂

拡大亀裂

拡大亀裂

拡大亀裂

拡大亀裂

断面 1断面 2

断面 3

断面 4

断面 5

拡大亀裂

断面積

(m
2
)

両断面積
の平均

(m
2
)

断面間距離
（ｍ）

土量

(m
3
)

北端 0.0

南端 0.0
合計 4482687.6

滑落崖崩壊土量計算結果

8683.3
4341.7

210083.0

919405.9

1198542.8

907430.3

884218.4

363007.3
断面5

断面1

104.46

88.67

94.67

83.61

54.123881.8

10120.0

11473.7
断面2

90.85

断面3

断面4
10233.8

9340.0

7763.6

12476.5

10470.9

9996.7
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1.  冠頭部拡大亀裂の検討

1. 1  拡大亀裂発達の経緯

（1）変位量

主滑落崖背後の冠頭部では，地震後1ヶ月で急速に段差亀裂（以後，拡大亀裂と呼ぶ）が発達した（図 1.1）。ＬＰ

による6/18～7/19までの最大沈下量は約10ｍで，平均的にも5～6ｍに達しており，極めて活発な滑動であった。

拡大亀裂は，その後，徐々に滑動速度を減じたものの（図 1.2），段差亀裂の伸縮計観測を開始した7月中旬で約10mm

／日（水平・鉛直移動）前後であった。また，100mm の日雨量を観測した 8/24 の前後 5 日の変位量は，前が 6.9mm

で，後が9.4mmであり，豪雨以降に速度が増加している。

図 1.1 LPによる6/18～7/19（H.20）の差分

図 1.2 伸縮計によるH.20年7～9月の変位

拡大亀裂の現在（H.21.9）の状況を図 1.3示す。拡大崩壊の頭部は，図 1.1の変化量からもわかるように，ほぼ均

一な沈下を示しており，顕著な傾動は認められない。

冠頭部に設置したGPS（GP.8）および光波測量点（GP.7A・GP.7B・GP.7C）におけるH.20年7～9月頃の水平・

垂直変位量から，岩盤の変位角度を求めると，GP.8・GP.7B・GP.7Cで水平から俯角55～58゜となっており，急角度

で沈下している（GP.7A は，26°と比較的緩傾斜）。変位角度を俯角 60°とし，地震発生１ヶ月の沈下量を 6ｍとす

ると，この間の水平移動量は3ｍ程度となる。

図 1.3 滑落崖の現在の状況（H.21.9）

（2）拡大崩壊の範囲と深さ

拡大崩壊の範囲は，図 1.4に示したとおりである。

右岸側には隣接する旧地すべりの陥没帯付近までは明瞭に連続性を追うことができる。これより下部へは，不明瞭な

がら側壁とほぼ平行に連続し，標高約 420ｍまで確認することができた。この付近での溶結凝灰岩と軽石質凝灰岩の境

界標高は約 420～430m である。亀裂が，この標高より下まで連続していることは，この拡大崩壊が，溶結凝灰岩内の

崩壊ではなく，軽石質凝灰岩まで達した大規模なものであることを示唆している。

  

図 1.4 拡大崩壊の範囲（H.20.8踏査時）とH21.9の亀裂拡大状況

（3）LPによる地震後1ヶ月の地形比較

図 1.1に示した LP の差分計算結果から，滑落崖の崩壊量と脚部の堆積量を比較した。冠頭部の沈下量は計算から除

外している。崩壊量は約17万m3であるのに対し，堆積量が25万m3で，8万m3も堆積量が多い結果となっている。

GPS 等の観測結果から，土塊の移動ベクトルの俯角は 60°程度であり，すべり面は全体としてこの程度の傾斜を有

していることを示していると考えられる。また，溶結凝灰岩には，斜面下方に75°程度で傾斜した柱状節理が発達して

おり，この面がすべり面を形成している可能性が高い。

このため，冠頭部の沈下にともなって，崩壊土塊は前方に押出しを生じている。冠頭部の沈下量を 5～6ｍとすると，

1.3～3.5m 程度は押出しが発生している可能性がある。滑落崖右半部の面積を幅 350ｍ×高さ 100ｍとすると，面積は

拡大亀裂 

冠頭部滑落崖 
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35000m2であり，押出し土塊量は約 4.6 万～12.3 万m3となる。これを崩壊量に加えれば，おおむね侵食量と堆積量が

釣り合う。

1. 2  岩盤の状況

（1）軽石質凝灰岩

①軽石質凝灰岩にみられる節理系

第二リッジに発達する節理を30箇所計測し，ステレオネットを用いて方向解析を行った結果が，図 1.5である。

軽石質凝灰岩には，走向が東西で垂直性の節理と，走向が南北～南南東-北北西で垂直性の節理が発達している。これ

らはおおむね直交する関係にある。垂直性以外の亀裂はほとんど認められない。

図 1.5 第二リッジ軽石凝灰岩の割れ目の卓越方向解析（ステレオネット下半球投影）

同様な傾向は，第一リッジでも認められる。第一リッジの山側の滑落面は，平滑な傾斜60°の１枚面であるが，第一

リッジが斜面下方へ30°転倒しているので，山側滑落面はもともとは垂直の面であったことがわかる。

②主滑落崖の軽石質凝灰岩

主滑落崖の軽石質凝灰岩には，明瞭な節理系は認め難く，滑落面はおおむね60°の傾斜をなしている。これは主働破

壊によってできた破壊面である可能性がある。

また表面には不規則な形状の開口亀裂が観察でき，そのうちの数カ所の亀裂からは多量の湧水がみられる。不規則な

開口亀裂であることから，拡大崩壊ないし中小規模崩壊が原因の可能性が高い。

図 1.6 主滑落崖の軽石凝灰岩の傾斜（左）と開口亀裂（右）

③軽石質凝灰岩内の地下水位

冠頭部に掘削したBV-14の地下水位は，標高=410～425ｍと高く，溶結凝灰岩と軽石質凝灰岩の境界付近に形成され

ている。主滑落崖脚部の開口亀裂から大量の湧水が認められることから，軽石質凝灰岩内には裂か水が形成されている

と推測される。

（2）溶結凝灰岩

溶結凝灰岩には，柱状節理を主体として，多くの節理・割れが生じている。柱状節理は，短径 2～3m 程度である。

長径部の節理は数十ｍに達するところもあるが，緩傾斜の節理も多く発達するため，柱状ブロックは複数のブロックに

細分化されている。このため，溶結凝灰岩の崩壊岩塊は，最大でも4～5m程度で，多くは2～3ｍ以下である。

柱状節理の構造は複雑であるが，おおむねN25°E75°E と N80°W75°E の直交節理により柱が形成されている。

N25°E75°E は，滑落崖に対し流れ盤構造となる。溶結凝灰岩は，風化と地震動による緩みのため，節理面は分離し

ており，そのためこの面で多くの崩壊が生じている。

長柱状部の節理面は比較的平滑な面となっており，ダイレイション角（粗さの乗り越え角）はあまり大きくないと推

測される。

図 1.7 主滑落崖の溶結凝灰岩に発達する節理とその粗さ
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1. 3  限界ひずみ量からみた崩壊危険度

斉藤・上沢（1966）は，三軸圧縮試験による応力制御クリープテストにより，土質に関わらず，二次クリープ状態に

ある定常ひずみ速度－破壊時間との間に図 1.8に示すような関係を見いだしている。この関係は，次式のようになる。

log10tr＝2.33－0.916log10ε±0.59 

この関係からは，二次クリープ開始点から破壊にいたるまでのひずみの範囲は，0.0055～0.083であり，最小で0.6％，

中央値で2％，最大で8％のひずみに達すれば破壊することを示している。

図 1.8 三軸圧縮試験による定常ひずみ速度－破壊時間の関係（斉藤・上沢，1966）

拡大亀裂は，地震後1ヶ月で急速に発達し，その後ひずみ速度が低下している。このことから，地震後1ヶ月までが

一次クリープ，1ヶ月以降が二次クリープと考えることができる。地震発生後1ヶ月の7/19から現在までの拡大亀裂の

変位量は，最大で5m，平均的に2m程度に達している（現地踏査結果より）。

安定解析で求められた最危険すべりの斜面長は，約250ｍである。したがって，限界ひずみの考え方に基づけば，二

次クリープ開始後のひずみ量が 1.5～20m（中央値 5m）に達すると崩壊する危険性が高い。現在のひずみ量は，0.008

～0.02に達している。

森脇（2001）は，室内試験と既往崩壊事例から，限界ひずみ量の考え方を実斜面へ適用し，地表面ひずみ量と危険度

評価を表 1.1のように提案している。

表 1.1 地表面ひずみ量と危険度評価

地表面のひずみ

移動量／崩壊斜面長
領域区分

  ～0.003 前兆領域

0.003～0.006 警戒領域

0.006～0.020 破壊領域

0.020～ 完全破壊領域

これによれば，現在の荒砥沢拡大崩壊は，破壊領域に区分され，既に破壊領域に入っているか，もしくは直前で崩壊

の危険度が高い，非常に危険な斜面とみなすことができる。

1. 4  安定解析の検討条件

1. 4. 1  拡大崩壊の検討条件

1）地層

軽石質凝灰岩と溶結凝灰岩からなる斜面とし，脚部にはこれらの崩壊物からな崖錐堆積層を設定した。

2）すべり面

溶結凝灰岩中のすべり面は柱状節理の節理面（段差亀裂から 75°）で，溶結凝灰岩と軽石質凝灰岩の境界まで形

成済みとし，与えた地形・土質条件による繰り返し円弧計算により，最危険すべりを探索。

3）検討時期および地形

解析測線は2測線（R測線・L測線）とし，次の条件で検討した。

①地震発生時：軽石質凝灰岩の節理構造から推定。地すべりにより滑落崖が割れた瞬間の状態。

②地震発生後：LPによる6/15の地形を使用。崩壊が活発化し，段差亀裂が発達した時期。

③地震発生1ヶ月後：LPによる7/19の地形を使用。

④現在：地形は不明。

⑤豪雨時：③の地形条件を用いる。

⑥応急排土工施工後：③の地形条件を用いる。排土標高は487.5m。

⑦計画排土工施工後：③の地形条件を用いる。法切勾配は1:1.0（小段あり）。

図 1.9 解析測線位置

図 1.10 地震発生から1ヶ月後の地形変化

亀裂(75°) 
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4）土質強度

①溶結凝灰岩

土質試験による強度は，c=90～3570kN/m2・φ=64～51°である。ここでは，両者の間のやや低めの値を用い，

c=500kN/m2・φ=55°とする。単位体積重量は，γ=19kN/m3（試験値）とする。

②溶結凝灰岩（節理面強度）

粗さのある不連続面のせん断強度は次式で求めた。

τ＝σn・tan（φr＋ｉ）

ここに，τ：せん断強度

σn：不連続面にかかる垂直応力 0.25Mpa（土かぶり50m程度・すべり面傾斜角75°）

φr：残留せん断抵抗角（≒φb基本摩擦角） 35°（コアのチルト試験）

ｉ：ダイレーション角 ｉ＝JRC・log10（JCS／σn）

ここに，JRC：粗さ係数 10（1mの測定長に対し節理面の起伏20mm）

JCS：壁面強度（一軸圧縮強度の1/4で，1.00MPa） 未風化岩で20.0MPa，強風化部で0.75MPa 

よって，溶結凝灰岩の不連続面のせん断抵抗角は，φb＋ｉ＝35＋6＝41°≒40°

・節理面の強度 ： c=0kN/m2・φ=40°

③軽石質凝灰岩

c・φは，地震発生1ヶ月後の崩壊の安全率をF=0.98（滑動中）として，逆算値を用いた。なお比較的新鮮なコア

の三軸試験のピーク強度でc=200kN/m2・φ=35°，残留強度はcr=0.8kN/m2・φr=27.8°である。

・ 軽石質凝灰岩の土質強度：γ=16.5kN/m3・c=95kN/m2・φ=35°

・ γ=16.5kN/m3（試験値）

④崖錐堆積物

γ=18.0kN/m3・c=0kN/m2・φ=35°とした。

5）地下水位

地震発生時期とH.20/10/24の豪雨時の水位差を考慮する。

崩壊時～現状水位（HWL）：亀裂背後の標高410mと滑落崖脚部を結ぶ線

豪雨時：崩壊時水位＋5m（HWL+5m）と崩壊時水位＋10m（HWL+10m）で検討

図 1.11 冠頭部BV-14の地下水位データ

6）安全率

地震発生1ヶ月後において，滑動中であるため，この状態をF=0.98と想定した。

1. 4. 2  中小規模崩壊の検討条件

拡大崩壊よりも規模の小さな中小規模崩壊について検討した。検討条件は，次のとおりとする。

①地形：地震発生1ヶ月後の地形（RおよびL測線）

②土質強度：1. 4. 1 と同じとする。

③節理条件：位置を変化させた3通り（①遷急線位置，②遷急線から10m上部，③遷急線から20m上部）を検討。

③水位：HWL 

図 1.12 中小規模崩壊の解析モデル（左：亀裂あり，右：亀裂なし）

1. 4. 3  溶結凝灰岩の切土による効果試算の検討条件

切土による効果を検討するため，現状斜面において，溶結凝灰岩を傾斜 40～60°に変化させた場合について解析を

行う。検討条件は，次のとおりとする。

①地形：地震発生1ヶ月後の地形（L測線）において，溶結凝灰岩と軽石質凝灰岩の境界（標高420.0m）から，40°

～60°で法切し，標高487.5m（応急排土工）で水平とした地形。

②土質強度：1. 4. 1 と同じ

③節理条件：拡大亀裂と法先から40mの位置の2通りについて検討する。

⑤水位：HWL+10m 

  

図 1.13 溶結凝灰岩の切土による効果の安定解析モデル

水位差10m 

亀裂

HWL 

亀裂

切土工(40～60°) 

HWL+10m 

排土工(EL=487.5m) 
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1. 5  安定解析結果

1. 5. 1  拡大崩壊

安定解析結果は表 1.2のとおりである。

各時期の断面における最危険すべりは，比較的短い半径（r=100m 程度）を有する深くえぐり込んだすべり面となっ

ている。発生当初のすべり面最深部は，両断面とも標高 330m であり，陥没帯の地表面より 20m 以上深いすべりとな

っている。

表 1.2 拡大崩壊の安全率

R断面 L断面 平均
軽石質凝灰岩

Pt
溶結凝灰岩

Wt

地震発生前
試験値

　c=200kN/m2

　φ=35゜

地震発生時
（地すべり発生時）

6/14
1.03 1.13 1.08

地震発生後
（地すべり滑落後）

6/15
0.85 0.87 0.86

地震発生1ヶ月後
7/19

1.00 0.96 0.98

現在 1.02程度 0.98程度 1.00

豪雨時HWL1
（水位上昇5m）

0.97 0.94 0.95

豪雨時HWL2
（水位上昇10m）

0.95 0.92 0.93

応急排土工施工後
（EL=487.5m）

1.07（HWL1）
1.04（HWL2）

1.03（HWL1）
1.01（HWL2）

1.05（HWL1）
1.02（HWL2）

法切工施工後
1.15（HWL1）
1.10（HWL2）

1.15（HWL1）
1.10（HWL2）

1.15（HWL1）
1.10（HWL2）

7/19逆算値

　c=95kN/m2

　φ=35゜

岩石（試験値）

　c=500kN/m2

　φ=55゜
節理（チルト試験
他）

　c=0kN/m2

　φ=40゜

時系列
土質強度拡大崩壊

図 1.14  R測線の拡大すべり（7/19）と計画切土工施工後の最危険すべり（HWL+10m）

1. 5. 2  中小規模崩壊の検討

（i）亀裂が連続する場合

拡大亀裂より滑落崖側を頭部とする中小崩壊の安全率を求めた結果を次に示す。

表 1.3 連続性の良い亀裂ある場合の中小規模崩壊の安全率（HWL）

亀 裂 位 置

遷急線 遷急線から10m 遷急線から20m 

R測線 0.99 1.00 0.94 

L測線 0.77 0.79 0.78 

現状水位（HWL）でも，安全率は1.00を下回る。特に傾斜の急なL測線の安全率はF<0.8であり，極めて小さくな

ることから，溶結凝灰岩全深度にわたって連続する亀裂は少ないと考えられる。地震直後の6/15には，溶結凝灰岩は垂

直に近いところがあり，軽石質凝灰岩を含む崩壊も発生したと考えられる。実際に，軽石質凝灰岩と溶結凝灰岩との境

界付近で，軽石質凝灰岩がテラス状に張り出しているところが確認できる。

亀裂がある程度連続しているような箇所は，図 1.7に示すようにまだ多く残されていて，このような箇所では安全率

が低く，降雨の状況や風化等により崩壊する危険性のあり，対策が必要である。

   

図 1.15 L測線とR測線の中小規模崩壊の最危険すべり（遷急線から10mに亀裂・HWL）

（2）溶結凝灰岩の法切による効果

滑落崖を安定化させるためには，現況（約70°）よりも溶結凝灰岩を緩傾斜化し，軽石質凝灰岩への荷重を減少させ

ることが不可欠である。

また，拡大亀裂の条件のほうが危険となる。したがって，拡大崩壊の安定を確保するよう切土することで，中小規模

の崩壊の安全率はそれより高まることになる。

表 1.4 法切による豪雨時斜面の安定度（HWL+10m）

節理位置

拡大亀裂 法面中間

40° 1.10 1.33 
45° 1.05 1.10 
50° 1.02 1.14 

Wt 
傾斜

60° 1.01 1.01 

R測線 7/19
Ｆ＝1.00 

R測線 法切工施工後
F=1.10～1.15 

L測線 Ｆ＝0.79 R測線 F=1.00 
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２.２ 拡大崩壊による全体ブロックへの影響の検討手法
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２．拡大崩壊による全体ブロックへの影響 

２.１ 全体ブロックへの影響シナリオ 

拡大崩壊による全体ブロックへの影響を検討するために以下の３つのシナリオを想定した。これ

らのシナリオに近い過去の地すべり事例を元に全体ブロックへの影響を検証した。

表２－１ 拡大崩壊が全体ブロックへ影響するシナリオ

ケース 内容

ケース１
滑落崖の崩落による衝撃荷重等の影響で全体ブロックが滑動す

る。

ケース２ 冠頭部の拡大すべりによって全体ブロックが滑動する。

ケース３
冠頭部の拡大すべりと豪雪年の融雪によって全体ブロックが滑動

する。

（１）シナリオ（ケース１）の検証事例 

＜内容＞

滑落崖の崩落による衝撃荷重等の影響で全体ブロックが滑動する。

下図は融雪時に発生した地すべり事例の断面図である。この地すべりは２月７日に斜面長 130m

の地すべりが発生し，流出した土砂が土石流となって下流の集落に被害を与えた。その２週間後の

２月２１日に滑落崖に小崩壊が発生し（図中赤色），その崩落土砂が地すべり頭部に載った事から，

地すべり全体が再活動し，再び土石流が発生した。

当地区は地すべり発生前の地形から過去の地すべり地形が再滑動したものであると考えられてい

る。

地質は第四紀の固結度の低い凝灰岩を主体としている。

図 2.1.1 福島県小栗山地すべりの事例（断面図）

（２）シナリオ（ケース２）の検証事例 

＜内容＞

冠頭部の拡大すべりによって全体ブロックが滑動する。

下図は兵庫県の大久保地すべりの断面図である。この地すべりは対策工がすでに施工されていた

旧地すべり地（黄色）の側壁側の斜面に新たな地すべりが発生し（緑色），その影響で旧地すべりの

移動ブロックが再滑動し流出した土砂が土石流となった事例である。

地質は第三紀の安山岩質の凝灰岩，火山礫凝灰岩，砂岩等からなる。

図 2.1.2 兵庫県大久保地すべりの事例（断面図）

主滑動ブロック 上部ブロック

2/7

2/21

2/72/21

現在

治山対策

崩壊発生前（推定）

推定すべり線

1.80

3.00

6.60

7.80
8.90
9.80

15.00

No.BV-4
T.P. = 470.65m

Dep. = 15.00m

0.00

4.50

5.70

9.70

11.00

No.BV-3
T.P. = 434.34m

Dep. = 11.00m

0.00

8.55

10.00

12.80

14.00

No.BV-2
T.P. = 420.91m

Dep. = 14.00m

0.00

2.00

7.70

11.00
12.00

19.80

21.00

No.BV-6
T.P. = 414.34m
Dep. = 21.00m

0.00

6.70

10.50

11.80

13.70

15.00

No.BV-1
T.P. = 412.43m

Dep. = 15.00m

0.00

130m 

S=1:500

BV-10

Ⅲ測線縦断面図

GH=944.63
Dep=27.0m

BV-23

GH=956.97
Dep=40.0m

250m 

旧地すべりブロック

新しい地すべり
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（３）シナリオ（ケース３）の検証事例 

＜内容＞

冠頭部の拡大すべりと豪雪年の融雪によって全体ブロックが滑動する。

下図は新潟県の地獄山地すべりの断面図である。中腹部から末端にかけての地獄地すべりとその背

後の地獄山地すべりブロックに分かれているが，毎年の融雪時に両者が一体なって滑動する。すべ

り面傾斜は極めて低角度で，毎年の融雪時期には中腹部の地獄地すべり地内で自噴する地下水が確

認できる。図 2.1.4 は当該地内の地下水位変動の例である。この地すべりはすべり面傾斜角が極め

て低角度であるにもかかわらず，頭部の地獄山地すべりの滑動力と融雪時の豊富な地下水によって

毎年移動を繰り返している。

地質は新第三紀更新世から第四紀鮮新世の魚沼層群を主体としており，魚沼層群の砂礫層が豊富

な地下水の供給源となっている。

図 2.1.3 新潟県地獄山地すべりの事例（断面図）

図 2.1.4 新潟県地獄山地すべり地での地下水位変動

２.２ シナリオ（ケース１）の検証結果 

福島県小栗山地すべりの事例をもとに以下のような流れで検証を行った。

図 2.2.1 検証の流れ

２.２.１ 小栗山地すべり事例での検証とパラメータ等の設定 

（１）第１回目地すべり発生時の土質強度パラメータの推定 

最初の地すべり発生時（図 2.2.2）の安全率を F0＝0.95 とし，すべり面の最大深度約ｈ＝11m

から，ｃ＝ｈ法による逆算を行うと，すべり面の土質強度パラメータは以下の値となる。

ｃ＝11 kPa，φ＝24.6136°

当該地の斜面傾斜角は約２０°であるが，ｃ＝ｈ法による逆算値も 20°代の値となっている。こ

のことから，φ＝20°としてｃを逆算すると以下の値となる。

ｃ＝17.9344，φ＝20°

２次元解析の逆算値には移動体の三次元効果による増分が含まれることから，ここでの粘着力ｃ

にはすべり面粘土の土質強度特性の他に移動体の三次元効果による増分を含んでいる。

φが大きいと安全率に与える地下水位の低下の影響が大きく，地すべり発生前後の地下水位の違

いにより地すべり発生後の安全率を過大に評価する危険がある。よってφ＝20°を採用した。

地すべり発生時の土質強度パラメータ推定値：ｃ＝17.9344，φ＝20°

小栗山地すべり発生前地形での安全

率とすべり面強度パラメータの推定

小栗山地すべり発生直後の安全率と

すべり面強度パラメータの検証

小栗山崩壊土砂の静的荷重による安

全率変化の検討

小栗山崩壊土砂の動的荷重（衝撃力）

による安全率変化の検討

＜小栗山地すべり事例での検証＞

崩壊土砂の衝撃力に関するパラメー

タの検討・設定

荒砥沢地すべりの拡大崩壊土量の算定

荒砥沢地すべりの拡大崩壊土砂の静

的荷重による安全率変化の検証

荒砥沢地すべりの各測線毎の崩壊土

量の算定

荒砥沢地すべりの拡大崩壊土砂の動

的荷重（衝撃力）による安全率変化

荒砥沢地すべりの各測線毎の崩壊土

砂の衝撃力の算定

＜荒砥沢地すべりへの適用＞
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図 2.2.1 小栗山地すべり発生前の断面図

（２）地すべり発生直後の安全率とすべり面強度パラメータの検証 

第１回目の地すべりも地すべり地形の再滑動であったことから，第１回目の地すべり発生後にす

べり面のせん断強度パラメータが変化しなかったと仮定すると，地すべり発生直後の全率は F＝

1.84 となる。

第１回目の地すべり発生後に，粘着力ｃが約半分に低下したと仮定（３次元効果分を含む）する

と，土質強度パラメータは以下の値となり，その時の安全率は F＝1.38 となる。

ｃ＝9.0，φ＝20°

第１回目地すべり発生直後の安全率 F＝1.38 （ｃ＝9.0，φ＝20°）

地すべり発生直後の断面図を図 2.2.2 に示す。

図 2.2.2 小栗山地すべり発生直後の断面図

３）滑落崖崩壊土砂による安全率の変化の検証 

図 2.2.3 は１回目の地すべり発生直後の移動土塊（水色）と滑落崖崩壊範囲（赤線）を示した断

面図である。この滑落崖崩壊すべり面部分の断面図上の面積は約 233m2 である。この崩壊に巻き

込まれたと考えられる移動土塊の上端部の面積が約 14m2 であることから，全土量は 247m2 とな

る。

図 2.2.3 小栗山地すべりの断面

図 2.2.4 滑落崖崩壊土砂による載荷条件の検討

主滑動ブロック 上部ブロック
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  この土量が移動土塊の頭部にどのように堆積したか不明であるため，図 2.2.4 に示す３つのパタ

ーンを想定し，それぞれの場合の静的な荷重により安全率の変化を調べた。その結果を以下に示す。

ここでの載荷幅 38m は滑落崖崩壊土塊の斜面長と同値を採用している。

いずれの載荷条件でも静的荷重による載荷後の安全率は F＞1.0 となっており，頭部載荷による

再滑動は発生しないことになる。

表 2.2.1 崩落土砂の静的荷重による安全率の推移

載荷条件 載荷前安全率 載荷後安全率

台形分布 1.12 
三角形分布 1.09 

等分布

F＝1.38 
1.12 

頭部載荷による再滑動が発生するためには，崩落時の衝撃荷重による影響とその時の動的荷重に

よる過剰間隙水圧の発生の影響が考えられる。ここでは全てを衝撃荷重による影響と仮定し，崩落

土砂載荷時の安全率が F＜1.0 となるための動的荷重を求めた。

その時の動的荷重と静的荷重の比率を以下に示す。三角形分布の場合が最も比率が小さくなるが，

それでも動的荷重は静的荷重の 1.7 倍であり，荷重の 70%の衝撃力が発生したことになる。

表 2.2.2 崩落土砂載荷時に F＜1.0 となる動的荷重の推定値と静的荷重との比率

載荷条件 静的載荷後安全率 動的荷重÷静的荷重

台形分布 1.12 2.1 
三角形分布 1.09 1.7 

等分布 1.12 2.2 

（４）崩壊土砂の衝撃力に関するパラメータの検討・設定 

動的荷重が静的荷重の 1.7 であったと仮定して，その衝撃力に関するパラメータの検討を行った。

運動量の変化が力積と等しくなるという以下の物理法則がある。

m×ΔV＝F×Δt   （←運動量と力積に関する物理法則）

ここに，ｍ：質量，ΔV：速度の変化量，F：衝突力，Δt：衝突時間

この法則を利用して崩落土砂が移動土塊に衝突して停止するまでの時間Δｔを概算した。

滑落崖崩壊の土塊高さが約 25m であったことから，その半分の 12.5m を落下高さとして衝突時

の速度 V を算定し，重量の 70％の衝撃力が発生する衝突時間を算定した。

その結果，重量の 70％の衝撃力が発生するためには，衝突時間Δｔは約 2.23 秒であったことに

なる。よって，以下のパラメータを採用して荒砥沢地すべりでの衝撃力を算定する。

＜崩壊土砂の衝撃力に関するパラメータ＞

崩落高さ＝土塊高さの半分，崩落土砂の衝突時間＝2.23 秒

２.２.２ 荒砥沢地すべりへの適用結果 

（１）荒砥沢地すべりの拡大崩壊土量の算定

滑落崖の拡大崩壊範囲を推定した上で崩落土砂量を推定し，それが三角形分布で堆積すると仮定

した場合の各断面の推定土砂量を以下のように定めた。各断面毎の推定土砂量（断面積）は表 2.2.3

の通りである。

図２．２．５ 荒砥沢地すべり頭部の滑落土砂の分布の推定

表 2.2.3 荒砥沢地すべりの拡大崩壊の推定土砂量

測線 崩落土砂量（断面図上の断面積 m2）

Ａ測線 31 
Ｂ測線 6945 
Ｃ測線 3626 
Ｄ測線 1526 
Ｅ測線 0 

（ａ）Ａ測線                 （ｂ）Ｂ測線

（ｃ）Ｃ測線                 （ｄ）Ｄ測線
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（注：この試算結果は一例であり、条件を検証しさらに試算を行う。）
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