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1． 緒 言 

 

 近年，記録的な台風および集中豪雨の影響により土砂

災害が頻発している．令和 2年度における全国の土砂災
害発生件数は 1319 件であり，甚大な被害を及ぼした 1)．

特に，砂礫を含む土石流の被害は，人的被害や財産被害

に多大な影響を及ぼしている． 
 土砂災害の一つに土石流災害がある．そのための対策

構造物として，砂防堰堤が設置されている．現行設計で

は，土石流衝突に弾性応答で耐えられるように設計され

ている．砂防堰堤の設計は，土石流衝突面が完全に流

体を止める不透過型砂防堰堤（以下，不透過型と呼称

する．）を前提としている．しかし，透過型砂防堰堤

（以下，透過型と呼称する．）は，水および小砂礫は通

過する構造となっているが，不透過型の設計法を準

用している 2)．さらに，近年の異常気象を原因とし

た大規模土石流の発生により，砂防堰堤の損壊事例が報

告されている 3)．そのため，現行の設計荷重レベル（以

下，Level-I荷重と呼称する．）より大きな荷重（以下，Le-
vel-II荷重と呼称する．）が作用したと考えられている 4)． 
そこで，Level-II設計に関して，石川ら 5)は，設計にお

いて 100年超過確率で求められる流量を 200～1000年の
超過確率で求めることにより，大規模土石流荷重の設定

が可能であることを提案し，透過型の冗長性（リダンタ

ンシー）や頑強性（ロバストネス）に着目することで鋼

材の有用性を示した．嶋ら 6), 7)は，透過型の設計において

設計荷重に対する構造物のリダンタンシーやロバストネ

スの評価法の一案として Level-II 荷重を砂防堰堤の安定
計算の限界条件から流体力を逆算して，求める手法を提

案した．また，國領ら 8)は大規模な土石流荷重における

構造物の照査法について，構造応答を弾塑性応答で耐え

られるように必要保有耐力をエネルギー一定則から算出

する手法を用いて，構造物の保有耐力をリダンダンシー

等をもとに評価した．しかし，Level-II荷重および構造応
答を組み合わせた考え方について不明確なままである． 

そこで本研究は，透過型を想定して，既往の研究 9)を

参考にしたLevel-II荷重とLevel-I荷重の構造応答につい
て検討するものである．さらに，Level-II荷重は動的荷重
モデル 10)を使用した構造応答について検討する． 
 
2. 砂防堰堤の設計荷重 

 

砂防堰堤は，鋼製砂防構造物設計便覧（以下，便覧と

呼称する．）に基づいて設計されており，便覧は昭和 60
年に発刊され 11)，その後 4回の改訂を経て発刊された 12)．

表－1に，透過型の設計荷重の改訂経緯を示す． 
平成 5年版 13)では，主として透過型の荷重の組み合わ

せが変更され，新たに面外荷重について記述された． 
平成 13 年版 14)では，鋼製流木工に関する設計が追加

され，透過型および不透過型砂防堰堤の設計を分けて記

述されるようになった． 
平成 21年版 2)では，透過型の設計に用いる荷重の算出

方法に加え，構造部材の間隔の設定について記述され，

砂防堰堤の捕捉面が同一形状となるようになった． 
令和 3年版 12)では，砂防堰堤の弱点となる継手部の照

査に加えて，参考資料として Level-II 荷重に対する安全
性照査に関する記述が追加された． 
ここでは，その発展の経緯を追って設計荷重の変遷を

記述する． 
まず，設計荷重は不透過型の荷重を準用している．準

用とは，当初は全く同じものであったが，不透過型に用

いる静水圧を透過型の透水性を考慮し，昭和 60年以降に
省略していることをいう．よって，昭和 60年以降の荷重
形態は一環して図－1となる． 



 
 

まず，改訂にかかわらず，土石流流体力の下部には，

堆砂圧の静的な圧力荷重を次式によって与える． 
 

PeH = Ce・WSl∙ he                           (1) 

 
ここで，PeH：堆砂圧の水平合力（kN/m2），Ce：堆砂のせ

ん断抵抗角によって定まる主働土圧係数，WSl：堆砂の単

位体積重量（kN/m3），he：堆砂面からの任意の点までの

深さ（m）である．なお，重力式構造物である砂防堰堤に
は，静止礫圧係数として，主働土圧係数を用いるものと

されている． 
 続いて，土石流流体力は大同の研究 15)もとに，次式で

表される．  
 

Fdeb = Kh ∙ 
γd
g

 ∙ Dd ∙ Udeb
2                             (2) 

 
ここで，Fdeb：土石流流体力（N/m），Kh：土石流流体力係

数（1.0），γd：土石流の単位体積重量（N/m3），Dd：水深

（m），Udeb：土石流の流速（m/s），g：重力加速度（9.8 m/s2）

である． 
土石流の流速の考え方は，改訂に伴って変遷しており，

昭和 60年版では，高橋のダイラタント流体としての式 16)

である次式で表された． 

  U = 2
5

 {
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ここで，sinα：係数（0.02），σ：礫の単位堆積重量（2,600 
kg/m3程度），ρ：水の単位堆積重量（1,200 kg/m3程度），

d：土石流の代表粒径（m），θbed：河床勾配（°）である．  
 平成 5年版以降，流速はマニングの式 17)によって求め

られ，次式で表される． 
 

U = (
1

Kn
) Dr

2 3⁄ ( sin θbed )1 2⁄            (4) 

表－1 透過型に関して改訂された事項 

年 改訂内容

平成5年版

➢ 最小板厚：透過型の規定の追加
➢ 不透過型の換算壁体幅の算出方法を変更
➢ 透過型記述の荷重の組み合わせを変更
➢ 面外荷重について新たに記述
➢ 土石流対策ダムでは袖部の安定計算追加

平成13年版
➢ 透過型と不透過型に分けて設計法を記述
➢ 荷重の組み合わせを変更
➢ 透過型の土砂捕捉機能・効果量を追加

平成21年版

➢ 土石流の流速と水深など，土石流諸元の算出方法
➢ 透過型の部材間隔の設定
➢ 透過型の構造計算の考え方
➢ 堤高15 m以上（透過型）の荷重の考え方

令和3年版

➢ 透過型に関連する事務連絡の対応
➢ 「透過型の適用の目安」の追加
➢ 「土石流捕捉性能を規定するために用いる礫径」の追加
➢ 「継手部の照査」の追加
➢ 「レベルII荷重に対する安全性照査」の追加
➢ 「底版コンクリートの保護」の追加
➢ 「埋込み部の照査」の追加
➢ 「小規模渓流対策用の透過型」の追加

図－1 現行設計荷重分布 
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ここで，Kn ：粗度係数（s・m-1/3），Dr ：土石流の径深（m）
（ Dr = Dd （土石流の水深））である． 
 土石流荷重の大きさを支配する主因である流量につい

ては，設置域の流量を基に設計されている． 
昭和 60年～平成 13年までは 100年超過確率の降雨量

に基づいてピーク流量 18)を求めており，次式で表される． 
 

 QSP = α Qp= C*
C*-Cd

 QP           (5) 

 
ここで，QSP：土石流のピーク流量（m3/s），α：係数，QP：

計画規模の降雨に対する清水の対象流量（m3/s），C*：堆

積土砂の容積土砂濃度（0.6 程度），Cd：流動中の土石流

に容積土砂濃度である．加えて，平成 13年版以降は流出
土砂量に基づきピーク流量を求めており，次式で表され

る． 
 

   QSP=0.01 ∙ ∑ Q = 0.01 ∙ 
C* ∙ Vdqp

Cd
        (6) 

 
ここで，ΣQ：土石流総流量（m3），Vdqp：1波の土石流に
より流出されると想定される土砂量（空隙込み）（m3）で

ある．平成 13 年版では，式(5)，(6)のどちらかでピーク
流量を決定し，それ以降は，式(6)でピーク流量を求める
こととしている． 
 以上のようにピーク流量を基にして，土石流流体力お

よび流速が求められる． 
 
3. 検討設計荷重 

 
3.1 Level-II荷重に関する先行研究 
土石流ピーク流量について，池田ら 19)は土石流ピーク

流量と総流出量の関係が，観測と現地調査データから総

流出量から推定されるピーク流量より大きくなる場合が

あることを明らかにし，現地調査手法の精度向上の重要

性について考察している．また，武澤ら 20)は深層崩壊を

考慮することで，流量，流速および水深が 1～2オーダー
大きくなることを示した． つまり，大規模土石流を想定
した設計では，ピーク流量の設定が重要であり，Level-II

荷重におけるピーク流量は Level-I の再現頻度に対応し
て，200 年や 500 年再現確率とすることが望まれるとし
ている．しかし，再現確率を基にして流量を定量化する

手法については提案されていない． 
石川 9)は，既往設計における流出土砂量と流域面積の

相関性を示し，確率的に推定する手法を提案した． 

 
3.2 Level-II設計荷重 

Level-II荷重では，大規模土石流を想定した土石流荷重
の作用を目的とし，著者ら 10)の研究をもとに動的荷重モ

デルを図－2 のように，時間とともに垂直分布形状が変

化するものとした．図－2(d)の動的荷重モデルを考える
にあたって，最大荷重に達する時間について，土石流が

堰堤頂部に達する時間を，「堰堤の上流側に安息角を成し

て，堰堤頂部に達する時間」と定義して，次式で与えた． 
 

tH = 
0.5∙H 2

v ∙ Dd ∙ tan θr
                               (7) 

 
ここで，tH：土石流が堰堤頂部に達する時間（s），H：堰
堤高さ（m），θr：堰堤の上流側に安息角（°）である．な
お，本研究では θr = 35 °とした． 
土石流流体力は，式(2)で与えるものとし，土石流水深

より下部に作用する堆砂圧は次式で表される． 

図－2 動的荷重モデル 
(a) 初期 (b) 中期 (c)  最終段階 (d) 動的モデル 
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Fen= ∫ fe, t
dnu

dnl
dyet                                                                 

=
Ce ∙ γe∙( dnu

2- dul
2)

2
 + Ce∙ Dd∙ γd (dnu- dnl)       (8) 

 
ここで，Fen：堆砂圧荷重（N/m），dnl，dnu：堆砂圧の上部

および下部の深さ（m）である．この際，の際，土石流流
体力が作用している段の荷重が，式(8)による堆砂礫荷重
に達すると，その後はFenを維持する． 
この際，Level-II荷重は石川の研究 9)を基に，図－3に

おける 99 %予測線を用いて，Level-Ⅱ荷重の土石流ピー
ク流量（m3/s）を設定する． 

 

QII = 247.0 AB
0.701                             (9) 

 
ここで，QII：Level-II荷重の土石流ピーク流量（m3/s）で
ある． 
さらに，流速と水深は Level-I 荷重と同様に，Level-II

荷重における流速と水深を求める．  
  
4. 設定条件 

 
4.1 流域条件 

本研究では，透過型モデルの流域条件として，流域面

積をパラメータとして解析を行った．流域面積の基準に

関して，国土交通省の定める土砂災害警戒区域等におけ

る土砂災害防止対策の推進に関する法律施行令 21)や建設

省河川砂防技術基準（案）同解説・計画編 22)に掲載され

ているが，明確な砂防堰堤設計のための基準流域面積の

記載はない．そこで本研究では，流域面積をAB = 0.5，1.0，
2.0 km2の 3ケースをパラメータとし，渓床勾配は土石流
流下区間の角度を採用し，θbed = 10 °とした． 
ここで，透過型モデルの設計条件として，透過型に連

接する両翼の非越流部との間隙は最大礫径 1.0 倍以下に
設定することとされており 2)，本研究では 0.6 mとした．

これに堰堤幅を足し合わせたものを河床幅とし，Bda = 
10.7 mとし，流域面積の変化に伴う河床幅の変化は考慮

しないものとし，土石流水深を求めた． 
 

4.2 解析構造モデル 

図－4に示す透過型モデルは，底面が固定されており，
高さ 9.0 m，幅 9.5 m，奥行き 3.5 mである．通常，透過

型には継手が存在するが，本研究では継手による効果を

考慮せず，すべてを同一断面とした．また，各部材間隔

は，便覧 2)を参考に，縦材および横材は土石流区間にお

いては最大礫の 1倍と掲載されているため，想定する最
大礫径 1.0 m と同様の間隙で配置している．使用部材の

断面は，図－5に示す直径D = 508 mm，肉厚 t = 22 mm
とした． 
なお，使用鋼管材料はSTK490とした．図－6に，解析

に用いた鋼材の応力～ひずみ関係を示す．これを基に，

断面分割法により，円管断面の曲げモーメント～曲率関

係，軸力～ひずみ関係およびねじりモーメント～ねじり

率関係を求めた．これを解析では，図－7～9の赤線で示
すトリリニアモデルと決定した． 
本解析では，動的弾塑性解析を使用しており，構造物

の大変形挙動を解析可能な手法とした．なお，塑性化，

破断の判定を関連流れ則により求めた．弾性限界を表す

関数Φy（以下，降伏関数と呼称する．）および塑性化を表

す関数ΦP（以下，塑性化関数と呼称する．）について，そ

れぞれ次式で表される． 
 

Φy= (
M1

My
)

2

+ (
M2

My
)

2

+ (
N
Ny

)

2

+ (
T
Ty

)

2

- 1.0 ≤ 0     (10) 

 

ΦP= (
M1

MP
)

2

+ (
M2

MP
)

2

+ (
N
NP

)
2

+ (
T
TP

)
2

-1.0 ≤ 0    (11) 

 
ここで，M1，M2，N，T：断面主軸および断面回りの曲げ
モーメント，軸力，ねじりモーメント，MY，MP，NY，NP，

TY，TP：それぞれ図－5～7で示す降伏モーメント，塑性
モーメント，降伏軸力，塑性軸力，降伏ねじりモーメン

ト，塑性ねじりモーメントである． 
 

図－5 断面形状 
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図－6 応力～ひずみ関係 
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図－4 透過型モデル 



 
 

4.3 Level-II荷重 

表－2 に，Level-II 荷重におけるパラメータを示す．
Level-II荷重は，式(2)，(4)，(7)，(9)および連続の式を用
いて，各流域面積における土石流流体力および堰堤頂部

に達する時間を求めた． 
表－2におけるパラメータを用いて，図－10に示す総

荷重～時間関係を用いた．流域面積 AB = 0.5 km2の最大

総荷重は 5.71×104 N/m2，流域面積AB = 1.0 km2の最大総

荷重は 7.72×104 N/m2，流域面積AB = 2.0 km2の最大総荷

重は 1.29×105 N/m2となり，流域面積AB = 1.0 km2の最大

総荷重は流域面積AB = 0.5 km2の最大総荷重の 2.3倍，流
域面積AB = 2.0 km2の最大総荷重は 1.7倍となる．また，
最大総荷重後の荷重低減は最大荷重に達する傾きと同様

に低下していき，堆砂荷重に達すると一定となる動的荷

重モデルである． 
なお，本論文ではページ数の関係上，流域面積AB = 2.0 

km2における結果を示す． 
 

5. 解析結果と考察 

 

5.1 検討設計荷重（Level-II） 
図－11 に，Level-II 荷重に対する部材の変形応答の解

析結果を示す．図－11 (a)は，土石流上端が堰堤底面から
高さ 2.7 mに達したときのものであり，この時，部材 25，
37，49が許容応力度に達しており，堤頂部の水平変位は
0.5 cm である．図－11(b)は，総荷重が 1.05×107 N に達

しているが，この時に 1段目水平つなぎ材の部材 214が
弾性限界（σy = 3.15×108 N/m2）に達した．なお，堤頂部

の水平変位は 5.7 cmである．図－11(c)は，荷重が堰堤上
端に達して総荷重が最大値 1.07×107 N に達した時のも

のである．1 段目水平つなぎ材の上下流端は弾塑性領域

（Φy ≦ Φ ≦ ΦP）となっており，堤頂部の水平変位は

7.3 cmとなる．図－11(d)は，頂部変位が最大となる時の
ものである．最大総荷重発生時より 30 ms遅れている．
総荷重は，堰堤上部に作用しており，土石流荷重は 2.7 m
で 206.2×103 N/m2となっている．この時，1段目水平つ
なぎ材は弾塑性応答となっている．堤頂部の水平変位は

最大値であり，umax = 7.6 cmとなる． 
最後に，図－11(e)は，土石流荷重の作用が終了し，堰

堤全面に堆砂圧荷重が作用しているときのものであるが，

全部材は弾性領域に復元している．この時の堤頂部の水

平変位は 1.5 cmであり，堤頂部の水平変位には残留変位

がある． 
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図－9 ねじりモーメント～ねじり率関係 

表－2 Level-II荷重の諸元 

流域面積 AB（km2） 0.5 1 2
ピーク流量 QII（m3/s） 151.9 247.0 401.5

流速 vII（m2/s） 6.8 8.3 10.0
水深 Dd-II（m） 2.1 2.8 3.7

土石流流体力 FII（N/m2） 9.48×104 1.40×105 2.10×105

堰堤頂部に達する時間 4.07 s 2.5 s 1.57 s

図－10 総荷重～時間関係 
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図－7 曲げモーメント～曲率関係 図－8 軸力～ひずみ関係 
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図－12 に，Level-II 荷重における堤頂部の水平変位お
よび総荷重の時刻歴応答を示す．総荷重は時間とともに

上に凸型で増加していくのに対して，堤頂部の水平変位

は下に凸型で増加している．これは，土石荷重による作

用モーメントが，透過型モデル下部では小さくなるため

増加傾向が異なることが考えられる． 
図－13に，Level-II荷重における変形応答の部材 37，

151，214の降伏関数に対する軸力と曲げモーメントの影
響を示す．これより，いずれの部材も軸力よりも曲げモ

ーメントが卓越している．よって，以降は曲げモーメン

トと曲げ変形に着目して分析する． 
図－14 に，Level-II 荷重における部材に生じる曲げモ

ーメントの時刻歴応答と総荷重の時刻歴応答を比較して

示す．部材 37は，総荷重の増減とほぼ一致するように増
減しており，最大曲げモーメント発生時刻は最大総荷重

の時刻とほぼ一致する．部材 151，214は，立ち上がりが

緩やかに曲げモーメントが増加する．曲げモーメントの

発生時刻は，最大総荷重の時刻とほぼ一致する．つまり，

構造応答には内部の自励振動のようなものではなく，ほ

ぼ荷重の増減にのみ支配されることが分かる． 
図－15 に，Level-II 荷重における各部材の最大曲げモ

ーメントを示す．最大曲げモーメントは部材 214の 1.93
×106 N・mであり，上・下流側柱材および 1段目水平つ
なぎ材に降伏曲げモーメントに近い曲げモーメントが生

じている．特に，1 段目水平つなぎ材は降伏モーメント

より大きな曲げモーメントが生じ，塑性化している． 
 図－16 に，Level-II 荷重における部材の最大回転角を
示す．図－10(c)から塑性変形しているのは，1 段目水平
つなぎ材であり，明らかに構造応答は弾塑性応答となる．

このときの最大回転角は 1 段目水平つなぎ材の部材 214
のものが 0.0059 radとなる． 
ここで，鋼管の変形特性として局部座屈による限界回

(d) t = t0 + 1.60 s 
（最大頂部変位） 

7.6 cm

3.7 m

5.3 m

u = 7.6 cm 

3.7 cm 

5.3 cm 

214 

205
14 

208 211 
217 220 223 

図－11 Model-Iに対する部材の変形応答 
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図－12 Level-II荷重における堤頂部の水平変位 
および総荷重の時刻歴応答 
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転角の研究 23), 24)をまとめると，図－17のようになる．ま
ず，菅沼ら 23)の研究は，径厚比D/t = 40.1の鋼管に一様な
純曲げモーメントが作用する工夫をし，曲げモーメント

～回転角関係を示している．この結果の最大曲げモーメ

ント（局部座屈開始）に対応する回転角は，θf_1 = 17.5×10-

2 rad（≒ 10 °）となっている．一方，星川ら 24)は，径厚

比 D/t の関数として局部座屈に対応する限界回転角 θf_2

を次式のように提案しており，鋼製透過型砂防堰堤部材

の衝撃吸収エネルギー算定に引用されている． 
 

θf_1 = 17.5×10-2 (const)         (13) 

 

θf_2 = -0.36∙(D t⁄ )+0.188       (14) 

 
この式に本解析モデルの D/t = 23.1 を代入すると，θf_2 = 
10.5×10-2 rad（≒ 6 °）となる．それぞれに対する本解析
の塑性回転角の比は約 30倍と 18倍となる． 
 
 
 

6. 結 言 

 
本研究は，鋼製透過型砂防堰堤の Level-II 設計荷重モ

デルについて先行の実験研究 10)を参考にして，検討した

ものである．得られた結果は，次のようになる． 
1) 石川の研究 9)を基に，土石流のLevel-II荷重を 99 % 
予測線を前提に設定する方法を提案し，非超過確率

99 %を仮定して検討を行った． 
2) 動的荷重モデルによる振動を生起するような動的な
効果は小さく，かつ部材に生起する塑性回転角は，回

転角限界値の 1/20（1/30）程度で充分な安全余裕度が
あるものと評価されることが判った． 

3) 今後の課題として，構造モデルを増やして，コード
キャリブレーションを行うことが必要である．  
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