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⽀持⼒とは
l 極限状態における耐荷⼒（荷重と変位の1対1関係の喪失：不安定）

n 模型実験の荷重変位関係

2002年度 地盤工学基礎 演習問題と解答

 
■ 2002/1/20 出題

下図のような，底面が粗な帯状直接基礎の支持力 Q/B を，Terzaghi の支持力公式により求めよ。

▲ 解答例

戻る
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荷重変位関係はには以下のパターンがある
(A)標準型：ピーク荷重＝残留荷重
(B)ひずみ軟化型：ピーク荷重＞残留荷重
(C)ひずみ硬化型：ピーク荷重が定義できない
⽀持⼒は
(A)、(B)ではピーク強度、
(C)では所定の変位に対する荷重、
または荷重変位曲線における折れ点（降伏点）

を⽤いて定義することが多い

⽀持⼒

⽀持⼒



地盤・荷重条件と⽀持⼒の差異
l 地盤の応答特性（⼟質特性）：

n ⅰ)完全塑性型、ⅱ)ひずみ硬化型、ⅲ)ひずみ軟化型
n 応答特性によって、基礎の荷重変位関係は変化する
n 基本的に、ⅰ: A、ⅱ: C、ⅲ: B、の対応関係がある

l 載荷⽅法の影響：
n 荷重制御
A、Cの荷重変位関係は得られるが、Bは⽣じない

n 変位制御
A、B、Cの荷重変位関係が得られる

n 変位による幾何学的変化
載荷に伴い基礎が地中に貫⼊すると、⼟被り圧の作
⽤でCの変位関係が得られる

l 理論解析（単純化モデル）
n 地盤応答特性はⅰ型、荷重変位関係はA型、載荷による幾何学的変化を考慮し
ないこと（微⼩変形）が⼀般的である

n 実現象との差異は適⽤限界や安全率（Fs=3、弾性設計）で考慮する
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（余談その1）⽀持⼒と安全率

l 安全率の定義と物理的意味
n 斜⾯安定型

u 荷重条件を保持して、強度の低減により破壊に対する安全率を定義
（𝐹𝑠 = 1.2が標準）

u 内部摩擦⾓を低減する効果（ ⁄𝑡𝑎𝑛𝜙 𝐹𝑠）は⾮常に⼤きい

n ⽀持⼒型
u 地盤強度を保持して、限界荷重から載荷重の安全率を定義
（𝐹𝑠 = 3が標準）

n 安全率の定義が異なると数値で単純な⽐較はできない
u 𝐹𝑠 = 1で両者は同じ条件になる
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（余談その2）排⽔条件と⽀持⼒

l 載荷速度と排⽔条件
n 載荷速度と排⽔速度の兼ね合いで地盤の強度特性は変化する
n ⾮排⽔強度≦部分排⽔強度≦完全排⽔強度（正規圧密粘⼟地盤）

l 載荷速度と強度定数
n ⾮排⽔強度（瞬間載荷）

u 強度定数は𝑐!（𝜙! = 0）
n 完全排⽔強度（緩速載荷）

u 強度定数は𝑐、𝜙または 𝜙
n 部分排⽔強度（変化のゾーン）

u 圧密による強度増加があるため
対応する強度定数はない

u 設計では短期問題（⾮排⽔）ま
たは⻑期安定問題（完全排⽔）で評価する

𝑞（強度）

𝑞̇（載荷速度）

排⽔強度

⾮排⽔強度

部分排⽔強度

変化のゾーン



基礎に作⽤する荷重と接地圧

l 鉛直荷重と接地圧

n 剛基礎の接地圧分布は地盤の強度特性によって変化する
l 偏⼼荷重と接地圧（鉛直荷重＋モーメント）

n モーメントにより基礎と地盤に離合が⽣じる
l 傾斜荷重と接地圧（鉛直荷重＋⽔平荷重）

砂質地盤 粘性⼟地盤

砂質地盤 粘性⼟地盤

砂質地盤
？ 偏⼼傾斜荷重（複合荷重）ではどうなる？

楽天で購入

クリックして解答を表示

〔H30 No.20〕図に示す土質柱状図の地盤において、地階を有しない地上3階建て
の鉄骨造の事務所を計画する場合、基礎の設計に関する次の記述のうち、最も不適当
なものはどれか。

1．表土下部の細砂層を支持地盤とした直接基礎（べた基礎）とする場合は、細砂層の許容応力
度及び即時沈下量の検討に加えて、粘性土層の許容応力度及び圧密沈下量の検討も行う。
2．粘性土層まで貫入させた摩擦杭と、直接基礎（べた基礎）からなるパイルド・ラフト基礎と
する場合は、摩擦杭の効果により基礎の沈下を抑えられることから、沈下量の検討を省略でき
る。
3．砂

れき

礫層を支持地盤とした杭基礎とする場合は、粘性土層における負の摩擦力の検討を行う。
4．砂

れき

礫層を支持地盤とした杭基礎とする場合、細砂層が地震時に液状化する
・

お
・

そ
・

れがあると判
定されたときは、液状化層の水平地盤反力係数を低減して杭の設計を行う。

クリックして解答を表示

〔H30 No.21〕図に示す鉄筋コンクリート造の擁壁の設計に関する次の記述のう
ち、最も不適当なものはどれか。

1．地表面に作用する上載荷重は、擁壁背面側に作用する土圧として考慮しない。
2．擁壁底版の直上の土の重量は、擁壁の転倒に対する抵抗要素として考慮する。
3．擁壁底版とその直下の地盤との間に生じる滑動抵抗力を、擁壁背面側に作用する土圧等の水
平成分の1.5倍以上となるように設計すれば、使用限界状態での擁壁の変形等の検討は省略でき
る。
4．擁壁の滑動抵抗を大きくするために、擁壁底版の底面に突起を設けることもある。

クリックして解答を表示

 

 

〔H29 No.21〕地盤及び基礎に関する次の記述のうち、最も不適当なものはどれ
か。

１．直接基礎の地盤の許容応力度の算定において、根入れ深さD を評価する場合、隣接する建
築物の影響を考慮する必要がある。
２．杭の長さが長い場合、杭頭の固定度が大きくなるほど、杭頭の曲げモーメントは小さくな
る。
３．支持層が傾斜している地盤に杭基礎を採用する場合、長い杭と短い杭を混用すると、各杭
の負担水平荷重の差異や

・

ね
・

じ
・

れが生じやすい。
４．地盤沈下の

・

お
・

そ
・

れのある敷地において、支持杭を採用する場合には、負の摩擦力による杭
の支持力、杭の沈下量等を検討しなければならない。

クリックして解答を表示

〔H28 No.20〕基礎に関する次の記述のうち、最も不適当なものはどれか。

１．支持層が同一の杭において、施工方法の異なる杭を用いることは異種基礎の併用となるの
で、避けることが望ましい。
２．同一の砂質地盤を支持層とする直接基礎において、基礎底面に作用する単位面積当たりの
荷重が同じ場合、基礎底面の大きさに関係なく即時沈下量は同じになる。
３．地下階を有する建築物の杭の耐震設計において、一般に、杭に作用する水平力は、地下外
壁等が負担する水平力に応じて、一定の範囲内で低減することができる。
４．直接基礎の場合、基礎の沈下は、上部構造に障害が発生する

・

お
・

そ
・

れがない範囲で許容され
る。

クリックして解答を表示

〔H27 No.20〕基礎の設計に関する次の記述のうち、最も不適当なものはどれか。

１．一つの建築物にやむを得ず直接基礎と杭基礎とを併用する場合、それぞれの基礎の鉛直荷
重時及び水平荷重時の詳細な検討を行い、基礎及び上部構造に障害が生じないことを確認しな
ければならない。
２．地盤の変形特性は非線形性状を示すが、通常の設計においては、地盤を等価な弾性体とみ
なし、即時沈下の計算を行ってもよい。
３．直接基礎と杭基礎が複合して上部構造を支えるパイルド・ラフト基礎は、基礎の平均沈下
量及び不同沈下量の低減に効果がある。
４．杭基礎の先端の地盤の許容応力度は、支持地盤が砂質土の場合、一般に、セメントミルク
工法による埋込み杭より、アースドリル工法等の場所打ちコンクリート杭のほうが大きい値を
採用することができる。

クリックして解答を表示

 

 

〔H27 No.21〕擁壁及び地下外壁の設計に関する次の記述のうち、最も不適当なも
のはどれか。

１．擁壁の転倒に対する検討においては、安定モーメントが常時作用する土圧による転倒モー
メントに1.5を乗じた値を上回ることを確認する必要がある。
２．常時作用する土圧は、構造体と土の状態が同じ条件の場合、受働土圧より主働土圧のほう
が大きい。
３．隣地境界線に建設される擁壁は、原則として、終局限界状態においても滑動は許容されな
い。
４．地下外壁の設計においては、地下水位以深の部分は、土圧だけでなく水圧も考慮する。

クリックして解答を表示

〔H26 No.21〕基礎及び地盤に関する次の記述のうち、最も不適当なものはどれ
か。

１．擁壁のフーチング底面の滑動に対する抵抗力は、粘土質地盤より砂質地盤のほうが大き
い。
２．受働土圧は、擁壁等の構造体が土から離れる側に移動した場合の圧力である。
３．地盤の許容支持力度は、標準貫入試験の値が同じ場合、一般に、砂質地盤より粘土質地盤
のほうが大きい。
４．直接基礎の基礎スラブの部材応力算定用の接地圧については、一般に、基礎スラブの自重
は考慮しなくてよい。

クリックして解答を表示

〔H24 No.21〕基礎及び地盤に関する次の記述のうち、最も不適当なものはどれ
か。

1．同一砂質地盤において、直接基礎の底面に単位面積当たり同じ荷重が作用する場合、一般
に、基礎底面が大きいほど、即時沈下量は小さくなる。
2．直接基礎における地盤の許容支持力は、一般に、基礎の根入れ深さが深いほど大きくなる。
3．沖積層は、最後の氷河期から現在までに堆積した地盤であり、一般に、洪積層と比べて軟弱
な地盤が多い。
4．地盤改良の目的は、液状化の防止、支持地盤の造成、圧密沈下の促進、地盤掘削時の安全性
の確保等である。

クリックして解答を表示

 

 

〔H24 No.23〕擁壁の設計に関する次の記述のうち、最も不適当なものはどれか。

1．擁壁の転倒に対する検討においては、安定モーメントが常時の土圧等による転倒モーメント
の1.5倍を上回ることを確認する。
2．擁壁に作用する土圧は、一般に、背面土の内部摩擦角が大きくなるほど小さくなる。
3．擁壁の滑動に対する検討においては、大地震が作用しても滑動が生じないことを確認する。
4．擁壁の設計に用いる土圧は、一般に、静止土圧とし、必要に応じて地震動を考慮した土圧に
ついても検討する。

クリックして解答を表示

〔H23 No.21〕地盤及び基礎に関する次の記述のうち、最も不適当なものはどれ
か。

1．直接基礎の基礎スラブの構造強度を検討するときには、一般に、基礎スラブの自重及びその
上部の埋戻し土の重量は含めない。
2．圧密沈下の

・

お
・

そ
・

れのある軟弱地盤において、軟弱地盤中の摩擦杭に杭と地盤の相対変位が生
じない場合には、負の摩擦力を考慮しなくてもよい。
3．圧密沈下によって生じる杭の負の摩擦力による杭先端の地盤支持力及び杭先端の材料強度を
検討するとき、地震時等の短期的な鉛直荷重については考慮しなくてもよい。
4．直接基礎の擁壁において、土圧や水圧等の水平力に対する抵抗力は、一般に、「基礎底面の
摩擦力又は粘着力」と「基礎根入れ部分の受働土圧」との合計とする。

クリックして解答を表示

〔H23 No.22〕地盤及び基礎に関する次の記述のうち、最も不適当なものはどれ
か。

1．地盤の液状化がなく、偏土圧等の水平力が作用していない建築物の直接基礎は、地震による
水平力に対し、基礎底面と地盤との摩擦により抵抗できると考えられている。
2．地下室を有する建築物の杭基礎において、建築物と地盤を一体とした解析等で検討した場合
を除き、基礎スラブ底面における地盤の鉛直支持力と杭の鉛直支持力は加算しない。
3．地下室を有する建築物の杭基礎において、地震による水平力は、地下外壁を介して地中に伝
達される水平力と杭が負担する水平力とに分けることができる。
4．一様地盤中にある杭及び地盤を弾性と仮定した杭頭固定の杭において、地盤、杭工法及び杭
頭に作用する水平力が同じ場合、杭径が小さいほど、杭に発生する曲げモーメントは大きくな
る。

クリックして解答を表示

 

 

〔H22 No.21〕直接基礎に関する次の記述のうち、最も不適当なものはどれか。

1．直接基礎の鉛直支持力を平板載荷試験により算定すると、試験結果は載荷面付近の地盤特性
が反映されたものとなり、実際の建築物においては平板載荷試験より深い地盤の影響を受ける
ので、試験結果の解釈には注意が必要である。
2．極限鉛直支持力は、「地盤の粘着力に起因する支持力」、「地盤の自重に起因する支持力」
及び「根入れによる押さえ効果に起因する支持力」のうちの最大値とする。
3．支持地盤としている砂質地盤の下部に粘土層があり、その粘土層までの深さが基礎底面から
概ね基礎幅の2倍以下の場合は、その粘上層の支持力に対する安全性を確認する。
4．傾斜地盤上部の近傍の水平地盤に直接基礎がある場合は、一般の水平地盤上にある場合に比
べて支持力が低下し、その傾斜地盤による支持力低下率は、斜面の角度、斜面の高さ及び法肩
からの距離に影響される。

クリックして解答を表示

〔H22 No.23〕地盤及び基礎に関する次の記述のうち、最も不適当なものはどれ
か。

1．砂質土における杭の極限周面摩擦力度の大小関係は、打込み杭＞埋込み杭（杭周固定液を使
用）＞場所打ちコンクリート杭である。
2．砂質土における杭の極限先端支持力度の大小関係は、打込み杭＞埋込み杭＞場所打ちコンク
リート杭である。
3．構造体と土が同じ条件であれば、地下構造物に常時作用する土圧の大小関係は、一般に、受
働土圧＞静止土圧＞主働土圧である。
4．液状化の判定を行う必要がある飽和砂質士層は、一般に、地表面から約20m以内の深さの
細粒分含有率が35%以下の緩い沖積層である。

クリックして解答を表示

〔H21 No.21〕地盤及び基礎に関する次の記述のうち、最も不適当なものはどれ
か。

1．地下外壁に作用する土圧は、地表面に等分布荷重が作用する場合、一般に、「地表面荷重が
ない場合の土圧」に「地表面の等分布荷重に静止土圧係数を乗じた値」を加えたものとする。
2．地盤の許容支持力度は、標準貫入試験のN値が同じ場合、一般に、砂質地盤より粘土質地盤
のほうが大きい。
3．軟弱地盤の下部に良質な支持層のある敷地において、支持層に達する支持杭を採用ずる場合
には負の摩擦力を考慮し、軟弱地盤中の摩擦杭を採用する場合には負の摩擦力を考慮しなくて
もよい。
4．基礎の極限鉛直支持力は、傾斜地盤上部の近傍の水平地盤に基礎がある場合、斜面の角度、
斜面の高さ、法肩からの距離に影響を受けるので、一般の水平地盤に基礎がある場合に比べて
大きくなる。

クリックして解答を表示

 

 

〔H21 No.22〕地盤及び基礎に関する次の記述のうち、最も不適当なものはどれ
か。

1．地盤の液状化は、地表面から約20m以内の深さの沖積層で地下水位以下の緩い細砂層に生
じやすい。
2．地盤沈下の生じる原因としては、地下水の過剰な揚水や埋立てによる下部地盤の圧縮等があ
る。
3．直接基礎は、地震時の上部構造からの水平力に対し、液状化などの地盤破壊がなく、かつ、
偏土圧等の水平力が作用していなければ、基礎底面と地盤との摩擦により抵抗できると考えら
れる。
4．同一工法の杭基礎を用いる建築物において、杭の径のみが異なる場合、地震時の水平力に対
し、杭頭固定曲げモーメントは、径が小さい杭ほど大きくなる。

クリックして解答を表示

〔H21 No.23〕基礎に関する次の記述のうち、最も不適当なものはどれか。

1．直接基礎と杭基礎を併用する場合には、それぞれの基礎の鉛直・水平方向の支持特性と変形
特性を適切に評価する。
2．水平力が作用する杭基礎において、地震時に液状化する可能性がある地盤では、水平地盤反
力係数を低減して、杭の水平力に対する検討を行う。
3．軟弱地盤において良好な支持地盤が深く、支持杭基礎工法によると極端に費用が高くなる場
合、地盤改良又は摩擦杭を用いることを検討する。
4．直接基礎及び杭基礎の長期許容支持力R は、基礎の材料の許容応力度以下の範囲で、地盤
の破壊に基づく極限支持力R の2/3以下とする。

クリックして解答を表示

〔H20 No.19〕基礎及び地盤に関する次の記述のうち、最も不適当なものはどれ
か。

1．同一地盤に設ける直接基礎の単位面積当たりの極限鉛直支持力度は、支持力式により求める
場合、一般に、基礎底面の形状によって異なる。
2．構造体と土が同じ条件であれば、土圧の大小関係は、一般に、受働土圧＞静止土圧＞主働土
圧である。
3．地震時に液状化の

・

お
・

そ
・

れがある砂質地盤は、一般に、「地表面から20m以内の深さにある
こと」、「地下水で飽和していること」及び「粒径が均一な中粒砂等でN値が概ね15以下であ
ること」に該当するような地盤である。
4．地盤の許容応力度は、N値が同じ場合、一般に、粘性土より砂質土のほうが大きい。
5．擁壁に作用する水圧は、一般に、擁壁の背面に十分な排水措置を講ずることにより考慮しな
くてもよい。

クリックして解答を表示

〔H20 No.20〕杭基礎に関する次の記述のうち、最も不適当なものはどれか。

1．長い杭において、杭頭の固定度が大きくなると、杭頭の曲げモーメントは小さくなる。
2．杭に作用する軸方向力は、支持杭に負の摩擦力が作用する場合、一般に、中立点において最
大となる。
3．JIS A5525 (鋼管ぐい）に適合する鋼管杭に溶接継手を設ける場合は、継手による杭材の許
容応力度の低減を行わなくてもよい。
4．杭を軟弱地盤に計画する場合は、地震時の杭頭慣性力と地盤変位との影響を重ね合わせて設
計を行う方法がある。
5．杭先端の地盤の許容応力度を計算で求める場合に用いるN値は、杭先端付近のN値の平均値
とし、その値が60を超えるときは60とする。

クリックして解答を表示
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（事例）擁壁基礎の載荷重



主働楔

受働楔

⽀持⼒解析⼿法①

l 解析⼿法
n 模型試験などの実験式
n 極限釣り合い法
n すべり線法
n 極限解析（上・下界定理）など

l Terzaghiの⽀持⼒式
n 模型試験の観察から、破壊形態を特定して⽀持⼒式（重ね合わせ）を求めた

n ⽀持⼒係数（𝑁", 𝑁#, 𝑁$）の提案
⽀持⼒係数は強度定数で数式化した

概略では、
これらの⽅法は、破壊形態を仮定し、すべ
り線で強度が発揮される際の載荷重をつり
合い式等を⽤いて求める⽅法である
重要なのは、破壊形態を変化させて載荷中
の最⼩値を求めることである

𝑄
𝐵
= 𝑐𝑁! + 𝑞𝑁" +

𝛾
2
𝐵𝑁# （𝑄:載荷重、𝐵:基礎幅、𝛾:単位体積重量、𝑞:表⾯荷重）

𝑞$% = 𝑐𝑁! + 𝑞𝑁"

𝑞$& =
𝛾
2
𝐵𝑁#

（⾃重なし）

（⾃重のみ）



⽀持⼒解析⼿法②

l ⽀持⼒係数（Terzaghiの⽀持⼒式）

n 摩擦⾓（𝜙）の⽀持⼒に及ぼす影響は極めて⼤きい
n 地盤のばらつきを考えると安全率（𝐹%＝3）は決して⼤きな値ではない



⽀持⼒解析⼿法③

l Meyerhofの⽀持⼒式
n 模型試験からの実験式
n 偏⼼荷重に対する有効断⾯積（有効幅法）の提案

l 道路橋⽰⽅書の⽀持⼒式
n 模型試験、数値解析からの実⽤式（世界に先駆けて基礎の⼨法効果を考慮）

𝐵' = 𝐵 − 2𝑒 （ 𝑒：基礎中央からの偏⼼量）
𝑄
𝐵’
= 𝜅𝑐𝑁! + 𝜅𝑞𝑁" +

𝛾
2
𝐵’𝑁#

𝑄
𝐵′
= 𝜅𝑐𝑁!𝑆! + 𝜅𝑞𝑁"𝑆" +

𝛾
2
𝐵′𝑁#𝑆#

（ 𝑆" , 𝑆$ , 𝑆#：⼨法効果の補正係数）

𝜅 = 1 + 0.3
𝐷
𝐵′

𝑆! = ⁄𝑐 10 ( ⁄% *, 𝑆"= ⁄𝑞 10 ( ⁄% *, 𝑆#= 𝐵′ & ⁄( )

（ 𝜅：根⼊れ効果の割増係数）

! 𝐵

𝐵*



基礎の⼨法効果とは

l 地盤の進⾏性破壊と耐荷⼒の低下
n 砂質⼟や過圧密粘⼟の排⽔せん断では、(ⅲ)
の「ひずみ軟化」挙動を⽰す

n 模型試験では位置により、作⽤応⼒やひずみ
が異なり、ピーク荷重にて⼀部で強度低下を
起こして耐荷⼒の低下を⽣じる（⼨法効果）

l 慣⽤⽀持⼒解析の限界
n 慣⽤解析は地盤全域でピーク強度を仮定する
ため、進⾏性破壊の解析は不可である

n ⽀持⼒式では⼨法効果を考慮できない
n 建築学会の構造指針で実験式の採⽤

適⽤性に関する詳細検証が課題である

s

e

(ⅰ)

(ⅱ)

(ⅲ)

𝑏
𝑎

𝑑

𝑐

𝑒

𝑄

𝑎
𝑏 𝑐

𝑑
𝑒

𝑄
𝐵′
= 𝑐𝑁! + 𝑞𝑁" +

𝛾
2
𝐵′𝑁#𝑆# 𝑆#= 𝐵′ ( ⁄% *ここに、

𝑆#= 1 − 0.25𝑙𝑜𝑔 ⁄𝐵′ 2 （US Army）



⽀持⼒の塑性解析

l 境界値問題の⽅程式群
n 破壊解析は塑性流動を対象とするため、応⼒と変位速度の場を解析する

u ⼒のつり合い式
u 変位速度とひずみ速度の適合条件
u 構成式（応⼒・ひずみ速度関係）
u 境界条件

n 変位速度の⼤きさは不定で、各点での⽅向や相対的な⼤きさが重要である
n 破壊を直接取り扱うため、構成式は剛完全塑性を⽤いる

応⼒と変位速度が定まる

斜⾯の事例

s

e
剛完全塑性のモデル化

変位速度が2倍になっても、
応⼒場や破壊モードは変わらない



境界値問題と極限解析

l 極限解析の枠組み
n 境界値問題の条件を緩和すると解は無数に得られるが、真値に対する上下の
関係を明確にして、解の存在範囲を明らか（上・下界定理）にする

n 上界定理（変位速度場を解析）の例
u 変位速度とひずみ速度の適合条件
u 構成式
u 境界条件
u 外荷重と応⼒場のエネルギーのつり合い（上界値を保証）

n ⼒のつり合い式を必ずしも満⾜しない特徴がある
n 変位速度場に対して無数の解が存在するため、解の最⼩化が不可⽋である

可容な変位速度を仮定すると
⽀持⼒（真値より⼤きい、⼀つの解）
が求まる

斜⾯の事例

すべり⾯を仮定すると安全率が求まる
すべり⾯を変化させて、安全率の最⼩化を図る



上界定理と剛塑性構成式

l 解の最⼩化で達成できること
n 上界定理の⽅程式群

u 変位速度とひずみ速度の適合条件
u 構成式
u 境界条件
u 外荷重と応⼒場のエネルギーのつり合い

u 変位速度とひずみ速度の適合条件
u 構成式
u 境界条件
u ⼒のつり合い式

n 剛塑性構成式の開発（詳細は略、以降に⼤塚らによる解析結果を⽰す）

解の最⼩化演算

応⼒と変位速度が定まる

⼒のつり合い式を直接解析する構成関係の誘導
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【剛塑性構成式】粘性⼟地盤の有限変形解析

変位に伴う幾何学的変化（根⼊れ効果）を反映
して⽀持⼒が増⼤する傾向を表現する



【剛塑性構成式】斜⾯の安定解析

l ソリッドモデル・不連続⾯モデルの構成式を利⽤
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【剛塑性構成式】基礎の⽀持⼒解析

l ソリッドモデル・不連続⾯モデルの構成式を利⽤
V

V

a) 底⾯摩擦⼒が作⽤ (Vult=3836 kN/m)

b) 底⾯摩擦⼒なし (Vult=1981 kN/m)

! !"#!!

砂質地盤の破壊形態（ B=5.0m，f=30deg）
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せん断応⼒（基礎底⾯は粗）

鉛直圧⼒（基礎底⾯は滑か）

偏⼼荷重と接地圧分布

l 砂質地盤の解析（ 砂質⼟，f=30deg ）



偏⼼荷重と破壊形態

l 砂質地盤の解析（ f=30deg ）

a1) e=0.1B (V=2584 kN/m)

a2) e=0.2B (V=1526 kN/m)

b1) e=0.1B (V=1334 kN/m)

b2) e=0.2B (V=799 kN/m)

a3) e=0.3B (V=764 kN/m) b3) e=0.3B (V=415 kN/m)

! !"#!!Rough condition Smooth condition



偏⼼荷重と接地圧分布・破壊形態

l 粘性⼟地盤の解析

a) e/B=0.3, V=2.39cu for rough condition

b) e/B=0.3, V=2.31cu for smooth condition

! !"#!!
V

V

鉛直圧分布（ sn/cu ，e/B=0.3）
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偏⼼⽀持⼒とMeyerhofの⽐較

l 砂質地盤の⽀持⼒

n Meyerhofの実験式と良い対応を⽰し、内部摩擦⾓に依らない
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組み合わせ荷重と限界荷重

M
BV ult

¼ 0:63
V
V ult

1" V
V ult

! "0:8
 !

ð19Þ

5. Applicability of normalized limit load plane of vertical and
moment loads

It is questionable whether the failure envelope in the V-
M plane for the eccentric vertical load is applicable to com-
bined loads of V and M which are independent variables.
This is because once the failure envelope in the V-M plane
is proposed, it is possible to apply it to the assessment of
the ultimate bearing capacity for combined loads of V
and M. However, the applicability of this failure envelope
is not clear since it was originally developed for the eccen-
tric vertical load which is connected to the moment load. In
this study, the moment load is replaced by a triangular dis-
tributed load the summation of which is zero in vertical
load, as shown in Fig. 18, in order to handle the vertical
load and the moment load independently. Moment capac-
ity Mult is basically unknown and it was determined
through a computation process under prescribed vertical
load V. The failure envelope in the V-M plane for the com-
bined load is systematically investigated under two friction
conditions for the footing surface, namely, rough and
smooth. In the study, a series of analyses was conducted
for case of sandy soil of / = 30 deg and clayey soil of
cu = 50 kPa with a zero-tension analysis. The properties
of the interface element corresponding to the sandy and
clayey soils are given in Tables 1 and 2, respectively.

Fig. 19 shows the ultimate bearing capacity of a footing
in the normalized V-M plane on the sandy and clayey soils
for rough and smooth conditions. The figure demonstrates
that the failure envelope for the combined load is almost
similar in shape and magnitude to the two friction condi-
tions regardless of the different types of soil. For the sandy
soil, maximum moment capacityMmax, reflecting the rough
and smooth conditions, generally achieved a value of 0.081
BVult at a vertical load of around 0.46 Vult. For the clayey
soil, on the other hand, the failure envelope was observed

symmetrically in respect to the vertical load of around
0.5 Vult and the maximum moment capacity Mmax achieved
a value of nearly 0.133 BVult, which is equally 1.64 times
the value for sandy soil. It is interesting that the envelope
in the normalized V-M plane in the case of a combination
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analyzed against the eccentric vertical load using an
interface element. A zero-tension analysis was employed
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footing-soil system. The failure mechanism of the foot-
ing generally changed depending on the different friction
conditions. This failure mechanism has been verified
with that discussed in past works.

Fig. 17. Failure envelope in V-M plane against eccentric vertical load on
clayey soil.

Fig. 18. Initial load conditions for rigid plastic FEM.

Fig. 19. Failure envelope in V-M plane against combination of centric
vertical and moment loads for sandy and clay soils under two friction
conditions.

1990 Q.N. Pham et al. / Soils and Foundations 59 (2019) 1980–1991

M
BV ult

¼ 0:63
V
V ult

1" V
V ult

! "0:8
 !

ð19Þ

5. Applicability of normalized limit load plane of vertical and
moment loads

It is questionable whether the failure envelope in the V-
M plane for the eccentric vertical load is applicable to com-
bined loads of V and M which are independent variables.
This is because once the failure envelope in the V-M plane
is proposed, it is possible to apply it to the assessment of
the ultimate bearing capacity for combined loads of V
and M. However, the applicability of this failure envelope
is not clear since it was originally developed for the eccen-
tric vertical load which is connected to the moment load. In
this study, the moment load is replaced by a triangular dis-
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bined load is systematically investigated under two friction
conditions for the footing surface, namely, rough and
smooth. In the study, a series of analyses was conducted
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偏心鉛直荷重の経路

モーメント荷重の載荷経路

地盤物性によって異なるが、基礎底⾯
の粗滑は影響しない



偏⼼傾斜荷重の⽀持⼒（砂質⼟）

l 基礎に作⽤する偏⼼傾斜荷重（鉛直荷重＆⽔平荷重＆モーメント）

l 鉛直荷重＆モーメントは同じだが，⽔平荷重の作⽤⽅向が異なる
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傾斜荷重（鉛直・⽔平荷重）の⽀持⼒
l 砂質地盤の極限⽀持⼒と限界荷重曲⾯（V-H）

l 粘性⼟地盤の極限⽀持⼒と限界荷重曲⾯（V-H）

0.00

0.03

0.06

0.09

0.12

0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0

N
or

m
al

iz
ed

 h
or

iz
on

ta
ll

oa
d
H
/V

ul
t

Normalized vertical load V/Vult

!"#$%&'E%F*+,-.L
!"#M%&'E%F*+,-.L%
!"1$%&'E%F*+,-.L%
!"#$%&'E2-P4R6789%F$:L
!"#M%&'E2-P4R6789%F$:L
!"1$%&'E2-P4R6789%F$:L
!"#$%&'E2;84<7&7=% F>$$?L
!"#M%&'E2;84<7&7=% F>$$?L
!"1$%&'E2;84<7&7=% F>$$?L

0.0

0.2

0.4

0.6

0.8

1.0

0 0.2 0.4 0.6

! !"
"#
" #
$%

%&'E)$*E

H",-E./M
H",1E./M
H"2-E./M
H",-E./ME3 4/5/678VE):;<,*
H",1E./ME3 4/5/678VE):;<,*
H"2-E./ME3 4/5/678VE):;<,*
=&'>/'E):;?-*
@/>ABE):;?1*
H",-E./ME8VECa#&%A8'E)-1*
H",1E./ME8VECa#&%A8'E)-1*
H"2-E./ME8VECa#&%A8'E)-1*

( )!" #$%& ' (
$%&" ')#*
$%&

! !+
 

= − 
 

!!
φ

α
φ

( )!
"
" #$%& ' (

)*$ )*$

$%& "
'+#, !"#

$ % %
% % %

φφ +   = −      

! !

0.00

0.20

0.40

0.60

0.80

1.00

0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7

! "#
$%
$ !
"#

#$% &&'(

RPFEM

Hansen (1961)

Meyerhof (1963)

Vesic (1973)

Equation (07)

0.00

0.05

0.10

0.15

0.20

0.25

0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0

N
or

m
al

iz
ed

 h
or

iz
on

ta
l l

oa
d
H
/V

ul
t

Normalized vertical load V/Vult

RPFEM

Hansen (1961)

Meyerhof (1963)

Vesic (1973)

Equation (08)

!"#$%

&
'

! !"
#$

 
= −  
 

!"#

$%&

' '
( !"#

$ %
% %

  
 = −   π +    



偏⼼傾斜荷重の限界荷重空間①
l 砂質地盤の限界荷重曲面（V-H，V-M）

l 粘性土地盤の限界荷重曲面（V-H，V-M）
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偏⼼傾斜荷重の限界荷重空間②
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豊浦砂のせん断特性

l ⿓岡らの試験結果（内部摩擦⾓と拘束応⼒）と種々の砂質⼟のせん断特性

formula and others. The results from the AIJ formula are
smaller than those from other formulas that do not consider the
size effect of the footing. A great discrepancy can be seen in
the ultimate bearing capacity at the footing width of 100 m.
Since the AIJ formula was developed semi-experimentally, it
implies that RPFEM needs to take into account the size effect
of the footing when assessing the ultimate bearing capacity.

3. Rigid plastic constitutive equation for sandy soils

3.1. Strength tests on Toyoura sand by Tatsuoka et al.

As mentioned above, the effect of the confining pressure on
the shear strength is clearly presented in Fig. 6 through the
experiments by Tatsuoka et al. on Toyoura sand. This figure
shows that the internal friction angle decreases with the
increase in confining pressure for a constant void ratio. In this
study, in order to estimate the influence of the pressure level on
ϕ under triaxial compression, the relationship between the
internal friction angle and the first stress invariant is arranged
in the normalization form. The general property in the internal
friction angle is surveyed against the confining pressure. Fig. 6
indicates that internal friction angle ϕ can be inferred by the
confining pressure for various void ratios. Fig. 7 demonstrates
the relationship between internal friction angle ϕ and the first
stress invariant I1 at failure. In reality, the friction angle

decreases with an increase in the first stress variant in a
logarithmic function. The range of the first stress variant is
chosen according to the test results. The secant friction angle
corresponds to the peak of each first stress variant and was
larger than the approximated value obtained from the Mohr–
Coulomb approach. Although the relationship is different,
depending on the void ratio, the figure shows that the internal
friction angle decreased with an increase in the first stress
invariant, irrespective of the void ratio. Fig. 8 indicates the
relationship between the normalized internal friction angle and
the normalized first stress invariant. ϕ0 and I10 are the
reference values for the internal friction angle and the first
stress invariant, respectively. The figure shows that the
normalized internal friction angles display a similar trend
irrespective of the void ratio, which means that the obtained
relationship exhibits the common property of Toyoura sand.Fig. 6. Experimental result of Toyoura sand (Tatsuoka et al., 1986).
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increase in the stress level (Fig. 3). The normalized relation-
ships for silica and S.L.B sands are closely related to those
of the Toyoura sand, indicating the typical behavior of
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Fig. 3. Comparison of normalized relationship between ///0 and I1 for
various sandy soils.

Fig. 1. Relationship between internal friction angle and first stress
invariant for Toyoura sand (after Tatsuoka et al. (1986)).

Fig. 2. Normalized relationship between ///0 and I1 for Toyoura sand.
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拘束圧に対する⾮線形せん断強度モデル

相対密度で傾向が異なる
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⽀持⼒解析⼿法の検証

l 遠⼼模型⽀持⼒試験（砂質地盤）との⽐較

n 拘束圧に対する⾮線形強度を⽤いた解析は、遠⼼模型試験の結果と⾼々10%
の誤差に収まる ⽀持⼒に及ぼす基礎の⼨法効果を精度よく表現

n ⼨法効果は進⾏性破壊によるが、拘束圧に対応する内部摩擦⾓を適⽤するこ
とで同様の効果が⽰された

sandy soils with incremental stress (Fig. 3). The normaliza-
tion between / and I1 always holds irrespective of the ref-
erence value of the confining pressure in standardizing /
(Nguyen et al., 2016). Hettler and Gudehus (1988) investi-
gated the influence of the confining pressure on the shear
strength property in the case of three different sandy soils,
namely, Darmstadt sand, Degebo sand, and Eastern
Scheldt sand, through compression tests performed with
an improved apparatus. Their experimental study con-
cluded that the parameter which determines the effect of
the pressure level on / remained nearly the same in the case
of different sands and different relative densities. Although
the sandy soils investigated in this study are different from
those of Hettler and Gudehus (1988), they indicate the
same trend against incremental stress, indicating the gen-
eral property of sandy soils. The general equation for the
mean trendline in Figs. 2 and 3 can be expressed as follows:

/
/0

¼ 1þ dI1
1þ fI1 þ wI21

ð10Þ

Here,d depicts the linear coefficient of the numerator,
whereas f and w denote the linear and binomial coefficients
of the denominator, enumerated as %1.915 (1/Pa), %2.145
(1/Pa), and 2:105& 10%5(1/Pa2), respectively.

4.2. Validation of simulation method

In this section, the simulation method is corroborated
against the centrifuge experimental results in the case of
three different sandy soils, namely, silica sand, S.L.B sand,
and Toyoura sand, having different relative densities. The
RPFEM(NL) is used for the UBC analysis of surface strip
footings using soil properties identical to those of the cen-
trifuge experiments in the case of each soil. The soil index
properties (Table 2) and the stress-dependent shear
strength relationships (Figs. 2 and 3) discussed in the pre-
vious section are used for the UBC analysis corresponding
to each target soil and relative density. Non-linear param-
eters, a, b, and n are set in this study to correspond to each
soil with a given relative density for the UBC analysis
against the centrifuge tests, as can be observed in Fig. 4.
The normalized relationships between ///0 and I1 are
established in Figs. 2 and 3 for each sandy soil and given
relative density. Therefore, the shear strength parameters
of the non-linear shear strength are set based on the estab-
lished trendline relationship (Figs. 2 and 3) for the target
soil and relative density, with the same initial internal fric-
tion angle as that of the target sand at a given relative
density.

Since centrifuge experiments were conducted up to a
strip footing width of 4 m, the UBC analysis discussed in
this section was conducted up to the same footing size as
that which corresponds to the experimental results depicted
in Fig. 4. For strip footings on Toyoura sand, the analysis
results are compared with the findings of Okahara et al.
(1988) in the case of three different relative densities

(Dr = 58%, 74%, and 88%). In the case of S.L.B sand
(Dr = 80%) and silica sand (Dr = 90%), the analysis results
are compared with the experimental studies of Tatsuoka
et al. (1997) and Zhu et al. (2001), respectively, by employ-
ing the shear strength property of each target soil. There is
a good agreement between the analysis results of the pre-
sent study and the centrifuge experimental findings, as
can be observed in Fig. 4. This indicates that the RPFEM
using the non-linear shear strength property of sandy soils
can accurately estimate the effect of the footing size on the
UBC in the case of various sandy soils ranging from lower
to higher relative densities.

5. Ultimate bearing capacity analysis for model sandy soil

5.1. Shear strength property of model sandy soil

In this section the shear strength property of the model
sandy soil is discussed. It is useful to consider the model
sandy soil for comparing the UBC estimated through the
RPFEM and various UBC formulas from literature for a
given initial internal friction angle. According to Peck
et al. (1974), the internal friction angles of loose to dense
sandy soils normally fall in the range of 28.5! to 41!. There-
fore, a reasonably wide range of friction angles, i.e.,
/0 = 30!-40!, is considered for the model sandy soil, as soils
falling in this range are often encountered in practice.
Established for the mean property of Toyoura sand (Figs. 2
and 3), the non-linear shear strength parameters can easily
be set for model sandy soil with a given initial internal fric-
tion angle as normally retrieved through triaxial compres-
sion tests. The model sandy soil is defined by the shear
strength property, which follows the mean trendline (Eq.
(10)) of the shear strength for Toyoura sand. Therefore,
the shear strength parameters of the non-linear shear
strength are set based on the mean trendline (Eq. (10))
through the triaxial compression condition, and initial
internal angle /0 is set as that of the target model sandy
soil.

Fig. 4. Validation of analysis method for various sandy soils in cases of B
up to 4 m.

T. Iqbal et al. Soils and Foundations 63 (2023) 101325

6

各種の砂質⼟、相対密度に対して検証

数
値
解
析
結
果

遠⼼模型試験結果



砂質地盤の⽀持⼒

l 線形強度（慣⽤解析）と⾮線形強度の⽀持⼒⽐較

n ⼨法効果による⽀持⼒の差異は（φが⼤きいほど）極めて⼤きい
n 基礎幅が1mを起点に両者の差異が⼤きくなる
n 建築学会構造指針および道路橋⽰⽅書とよく⼀致する（補正係数の妥当性）

The initial friction angle is set to correspond to the ref-
erence value in the first stress invariant, i.e., I1 = 0 MPa,
and the model parameters are set through the non-linear
yield function (Eq. (2)) based on the relationship between
I1 and

ffiffiffiffiffi
J 2

p
of the target model sandy soil, as shown in

Fig. 5. The non-linear parameters, a, b, and n, are depicted
in Table 3 for bearing capacity analyses in the case of the
model sandy soil. Parameter n expresses the non-linearity
of the shear strength against the stress level, and a corre-
sponds to the initial internal friction angle /0 of the target
model sand. Therefore, n is uniquely set by the mean trend-
line property of the shear strength in Eq. (10), and a is
determined by fitting the relationship of I1 and

ffiffiffiffiffi
J 2

p
for

the target internal friction angle /0 drawn by considering
Eq. (10) and the stress condition of the triaxial compression
test, as shown in Fig. 5. A marginal value for the cohesion
parameter (b = 1 kPa) is used in the analysis to stabilize the
computations. However, its overall effect on the bearing
capacity results is minimal. As the general property of Toy-
oura sand against the variation in stress levels remains sim-
ilar for various densities, a constant parameter n is set for
the normalized mean relationship in Fig. 2 for the purpose
of simplifying the modeling.

5.2. Ultimate bearing capacity analysis using Drucker-
Prager and non-linear shear strength

This section focuses on a stability analysis of strip foot-
ings on a model sandy soil under the plane strain condition
using the RPFEM Drucker-Prager (DP) and RPFEM non-
linear (NL). The material shear strength parameters incor-
porated in the RPFEM(DP) analysis procedure are identi-
cal to those gleaned from conventional triaxial
compression tests, while in the case of the RPFEM(NL),
the parameters set in Table 3 are employed. The UBC anal-
ysis is conducted for a wide range of footing sizes (1 m to
10 m) and material shear strength parameters to properly
ascertain the efficacy of the employed technique. The mate-
rial strength characteristics of the footing are set up in such

a manner as to have a completely rigid mass, while the
boundary conditions are set to be wide enough so that
the rigidity will not have any direct effect on the soil failure
domain.

The analysis results through the RPFEM(DP) and
RPFEM(NL) are plotted along with those from the Meyer-
hof, AIJ, and JRA bearing capacity formulas in Fig. 6 for
the centric vertical loading scenario in the absence of sur-
charge loading in the case of c = 18 kN/m3. It is pertinent
to mention that both AIJ and JRA guidelines propound
the same size effect modification in Nc in the absence of sur-
charge loading. The RPFEM (DP), being the linear shear
strength model, indicates good concurrence with the Mey-
erhof UBC formula (Fig. 6). It corroborates that the
boundary conditions, mesh size, and loading arrangements
considered for the analyses are suitable to precisely com-
pute the ultimate bearing capacity for the various cases
examined in this research study.

The marked difference in the results between the
RPFEM(DP) and RPFEM(NL) is quite noticeable and
can be attributed to the size effect of the footing on the
UBC through the confining stress dependency of the shear
strength parameters. This is primarily because large foot-
ings lead to high stress levels in the soils underneath them,
resulting in a reduced peak friction angle. Apropos, such
an effect of the stress level on the UBC has been pointed
out in numerous experimental studies (De Beer, 1965;
Clark, 1998; Zhu et al., 2001) as well as numerical studies
(Nguyen et al., 2016). Since the size effect of footings is

Fig. 5. Relationship between I1 and
ffiffiffiffiffi
J 2

p
for model sandy soil.

Table 3
Material shear strength parameters for analyses in case of model sandy
soil.

/0 a b (kPa) n

30! 0.175 1 0.526
35! 0.216
40! 0.257

Fig. 6. Comparison of ultimate bearing capacity results in case of c = 18
kN/m3.
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⽩抜き円：線形強度による⽀持⼒
⾊塗り円：⾮線形強度による⽀持⼒
破線：Meyerhofの⽀持⼒
実践：建築学会および道路橋⽰⽅書

⽀
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⼒

基礎幅

𝒒 =
𝟏
𝟐𝜸𝑩𝜼𝑵𝜸, 𝜼 =

𝑩
𝑩𝟎

(𝟏𝟑
, 𝑩𝟎 = 𝟏𝒎（𝟏）



⽀持⼒式（⾃重項）の検討と提案

l ⼨法効果の表現
n 拘束圧に影響する因⼦は基礎幅のほか、地盤の単位体積重量がある
n 単位体積重量の影響分析（地下⽔位以深を考慮）

n 単位体積重量と基礎幅を基準化した表現

of normalized dimensions as compared to the total stress
condition. This phenomenon can be attributed to the differ-
ence in mean effective stress in both cases. On the contrary,
the size of the failure modes remains nearly the same in the
case of the linear shear strength since the effect of the stress
level is not considered in the postulate. Such a variation in
the size of the failure zone needs to be carefully considered,
specifically in urban areas where structures lie in close
vicinity to one another and the performance of one struc-
ture may affect that of another. Based on the numerical
investigations, it is rationally deduced that the proposal
of a modification coefficient is imperative for the frictional
term of the UBC formula in both the AIJ and JRA guide-
lines to properly account for the effect of stress
dependency.

6. Ultimate bearing capacity formula for sandy soils

6.1. Modification coefficient for Nc

An interesting finding in this study is that the combined
effect of soil unit weight c and footing size B governs the
confining stresses in the soil. For instance, in the case of
/0 = 35!, the UBC of the footing size of 5 m at c = 18
kN/m3 is 948 kPa, while that of the footing size of 10 m
at c = 9 kN/m3 is 949 kPa. As the mobilized shear strength
in the soil remains the same for a constant value of the pro-
duct (cB) of soil unit weight c and footing size B, the UBC
results also remain the same. This indicates that the size
effect of the footing on the UBC is a function of the pro-
duct cB. In this study, the term cB is normalized with
respect to the atmospheric pressure, i.e., pa = 101.325 kP
a. In fact, De Beer (1965) initially introduced this concept
and used (cB/Eq) to discuss the stress level effect through
1 g model tests, where Eq was the normalizing factor equal
to atmospheric pressure pa. Since then, this conceptualiza-

tion has been used in centrifuge experimental studies (e.g.,
Zhu et al., 2001). The modification coefficient (gc) in the
frictional term can be expressed as follows in the case of
the centric vertical load (Eq. (11)):

gc ¼
2qu
cBN c

ð11Þ

The effect of stress term cB on modification coefficient gc
is examined through bearing capacity analyses of the strip
footing under the centric vertical load. The analysis results
are arranged in Fig. 9 by numerically surveying the bearing
capacity for the wide ranges in footing sizes of B = 1 m to
10 m, soil unit weights of c = 8 kN/m3 to 18 kN/m3, and
internal friction angles of /0 = 30!, 35!, and 40!. The range
in stress (cB/pa) considered in this study adeptly covers the
range encountered in practical situations, i.e., 0.1–0.6
(Loukidis et al., 2011).

Fig. 7. Ground failure domains in case of /0 = 35!, B = 10 m, and c = 18 kN/m3.

Fig. 8. Comparison of ultimate bearing capacity results in case of c = 8
kN/m3.
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The relationship between gc and cB/pa, based on the
analysis conducted for the model sandy soil, is expressed
by the mean trendline using the least squares method
(Iqbal et al., 2022). The relationship for the mean trendline
in Fig. 9 can be closely approximated by Eq. (12). The
UBC formula for a strip footing on sandy soil, under the
centric vertical load, is proposed as Eq. (13), in terms of
the Nc by Meyerhof (1963) and the modification coefficient
(Eq. (12)). Meyerhof’s bearing capacity factor Nc is
employed in the proposed equation (Eq. (13)) since the
analysis results from the linear shear strength model, i.e.,
the RPFEM(DP), are consistent with those of Meyerhof.
In addition, Meyerhof’s bearing capacity factors are often
referenced and recommended in foundation engineering
manuals and guidelines (e.g., AIJ (1988, 2001, 2019)),
and thus, widely used in engineering practice. In Fig. 10,
the applicability of the approximated formula (Eq. (13))
is evaluated against the RPFEM analysis results through
wide variations in soil properties and footing sizes.

gc ¼ 0:55
cB
pa

! ""1
3

0 6 gc 6 1 ð12Þ

qu ¼
1

2
cBN cgc ð13Þ

6.2. Validation of proposed equation

The proposed UBC formula (Eq. (13)) is validated
against the other prevailing UBC formulas, namely, AIJ,
JRA, Eurocode, and USACE, for various analysis condi-
tions, as shown in Fig. 11. In the case of c = 18 kN/m3,
the proposed UBC formula shows a good match with the
AIJ and JRA UBC formulas. However, in the case of
c = 8 kN/m3, the AIJ and JRA formulas underestimate
the UBC by nearly 20%. This is because both the AIJ
and JRA formulas do not explicitly consider the stress level
effect of c on the size effect modification coefficient. On the
other hand, the Eurocode and USACE UBC formulas
overestimate the UBC as compared to the proposed UBC
formula, AIJ, and JRA UBC formulas. This is primarily
because neither the Eurocode nor the USACE formula
adequately considers the effect of the confining pressure
on the UBC rendered by the footing size and soil unit
weight.

Table 4
Sizes of normalized failure domains in case of total and effective stress analyses.

/0

[!]
Footing
B [m]

c = 18 kN/m3 c = 8 kN/m3

Non-linear Linear Non-linear Linear

D/B L/B D/B L/B D/B L/B D/B L/B

30 1 1.05 3.05 1.05 3.10 1.06 3.08 1.06 3.10
5 0.84 2.29 0.93 2.74 0.92 2.51 0.94 2.75
10 0.82 2.27 0.90 2.71 0.88 2.40 0.91 2.70

35 1 1.32 4.02 1.32 4.05 1.32 4.04 1.32 4.03
5 1.05 3.00 1.18 3.60 1.12 3.28 1.19 3.63
10 1.00 2.85 1.14 3.53 1.05 3.11 1.14 3.53

40 1 1.55 5.36 1.55 5.36 1.55 5.35 1.56 5.38
5 1.26 4.20 1.41 4.91 1.33 4.55 1.43 4.91
10 1.22 4.00 1.40 4.80 1.28 4.25 1.40 4.81

Fig. 9. Relationship between modification coefficient gc and cB/pa. Fig. 10. Performance of proposed UBC formula against RPFEM analysis
results.
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𝒒 =
𝟏
𝟐𝜸𝑩𝜼𝜸𝑵𝜸, 𝜼𝜸 = 𝟎. 𝟔𝟓

𝜸𝑩
𝒑𝒂

&𝟏𝟑

内部摩擦⾓や重量を変えても統⼀的に表現
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【閑話】地盤の⽀持⼒と誤差要因①

l 粘性⼟地盤上の⽀持⼒
n 対象地盤の強度プロフィール
⾮排⽔強度：深さ⽅向に𝑐!の線形強度を仮定

n 慣⽤解析の⽀持⼒： 𝑞 = 157𝑘𝑁/𝑚+



地盤の⽀持⼒と誤差要因②

l 誤差要因①：⼀軸試験結果を平⾯ひずみ条件での強度へ変更
n ⼀軸試験は軸対称の破壊形態であり、2次元平⾯ひずみ条件とは破壊形態が異
なるため、応⼒状態（中間主応⼒）が異なる

n 誤差要因①を考慮した⽀持⼒： 𝑞 = 182𝑘𝑁/𝑚+

𝑞 = 182𝑘𝑁/𝑚+𝑞 = 157𝑘𝑁/𝑚+（慣⽤解析） （要因①）



地盤の⽀持⼒と誤差要因③

l 誤差要因②：⾃然堆積粘⼟の強度異⽅性
n ⾃然堆積粘⼟は堆積環境に基づいて強度異⽅性を⽰すことが多い

n 誤差要因①＋②を考慮した⽀持⼒： 𝑞 = 126𝑘𝑁/𝑚+

𝑞 = 126𝑘𝑁/𝑚+𝑞 = 182𝑘𝑁/𝑚+（要因① ） （要因①＋②）



地盤の⽀持⼒と誤差要因④

l 誤差要因③：表層付近での過圧密による強度増加
n 対象とする強度プロファイルの⾒直し

n 誤差要因①＋②＋③を考慮した⽀持⼒： 𝑞 = 142𝑘𝑁/𝑚+

𝑞 = 142𝑘𝑁/𝑚+𝑞 = 126𝑘𝑁/𝑚+（要因①＋② ） （要因①＋②＋③）



地盤の⽀持⼒と誤差要因⑤

l 誤差要因④：構造部建設中の圧密による地盤の強度増加
n 建設過程を漸増載荷と仮定して、軟弱地盤の圧密解析から地盤の強度増加を
加味した

l プラスとマイナスの誤差がキャンセル・アウトする構造【優れた設計法】

𝑞̇ = 2𝑘𝑁/𝑚+𝑑𝑎𝑦 𝑘 = 1.5×10&1𝑚/𝑑𝑎𝑦（構造物の載荷速度 ） （地盤の透⽔係数 ）

事 例 着⽬した誤差要因 誤差要因 ⽀持⼒(kN/m2)

慣⽤解析 − − 157

case A 供試体と地盤の破壊条件の差異（①） ① 182

case B せん断強度の異⽅性（②） ①+② 126
case C 地表⾯での過圧密特性（③） ①+②+③ 142

case D 建設中の圧密によるせん断強度の増加（④） ①+②+③+④ 159


