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低い洪水位、函体は正常、函体周辺は泥炭層を挟在する泥炭性軟弱地盤、付近の堤防に

異常がないことなどから、不等沈下に伴って生じた空洞を水みちとするパイピングに起

因して最終的に決壊に至ったものと推察した。 

(9)以上から樋門周辺堤防の不等沈下の影響は、函体側面部や底面部に強く現れて浸透性

や通水性を高める変状を形成し、その変状が連続堤防の弱点になることを明らかにした。 
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第 6 章 変状の形成原因および決壊原因の検証 

前章まで、樋門周辺堤防の変状や決壊の実態、進行状況、危険性などを把握した。 

本章では、樋門周辺堤防と決壊箇所の現地調査に基づき、変状の形成原因および決壊原

因を把握し、それらの数値解析による検証方法について提示した。 

 

6.1 現地観測による検証 

(1)Ｒ樋門（杭基礎）の動態観測 1)-10)
 

嶮淵川のＲ樋門 1)-8) では、盛土施工に伴う土層の動きを示す沈下、地中変位および土圧

の観測を行い、変状の形成原因を考察した。図-6.1.1 は観測点と観測結果を示し、観測

（1986.10～1990.1）は盛土から 2 週間は 1～3 日、その後は 7～30 日間隔で 1,212 日測定し

た。なお沈下観測では、函体側面の段差状沈下による計器損壊を防止するため、第 4 章 4.4、

4.4.2、図-4.4.1～2 に示したロッド型沈下計 9)および層別沈下計 9)､10)を使用した。 

観測結果は、函体から 0.1m のＳ1 測線 9.8～26.2cm と大きな不等沈下が生じ、この部分

に剪断破壊が生じることが示された。0.3m のＳ2 測線は 13.6～29.8cm、1.0m 測線は 18.8

～40.8cm、2.0m 測線は 43.2～48.9cm が観測され、沈下量は函体から離れるに従って暫増し

た。また、最大沈下量が発生する函体上面周辺の変状規模は大きくなり、下面の沈下量は

空洞量に近似すると考えられる。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-6.1.1 観測点と沈下観測の結果 

 

地中変位は、天端川表肩で函体から 20 cm 点に地中変位計（孔内傾斜計精度 1/100 ㎜）

を 52 日目に設置し、54 日目から沈下観測と同様の間隔で 1,161 日観測した。 

図-6.1.2 は、函体直角方向の観測結果を示し、（＋）は函体側への変位、（－）は離れる

変位を示している。堤防と埋戻土は粘性土であり、地盤はＮ値 1～10 程度の砂質土、火山

灰、シルト、それらの混合土が堆積し、支持層は深度 23m 前後の層厚約 4.0m、Ｎ値 20～
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30 の軽石質火山灰層である。 

観測結果は、3 日で盛土全体が函体から-2 ㎜前後離れ、447 日に最大変位が観測され堤

防表面－22 ㎜、側面－13 ㎜、下面－4 ㎜になった。観測終了の 1,161 日は堤防表面－9 ㎜、

側面－4 ㎜、下面－3 ㎜と戻りが生じた。変位形状は、函体側部では開削面に抑制されて弧

状になり、函体上方は脆弱な地盤の影響により大きく離れ、観測最終日の頃は函体側にや

や戻るものの、土層の締固め度が低下した状態でほぼ静止した。 

土圧は、図-6.1.3 に示す①～⑤にロードセル型土圧計(容量 2.0kgf/㎠)を設置し、函体の

上下面の土中（鉛直）土圧 2 点、壁面（水平）土圧 3 点で観測し、表-6.1.1 に盛土終了日

から観測終了日までの結果を示した。土中土圧は、①0.68→0.74 kgf/㎠、⑤0.54→0.84 kgf/

㎠と変化し、当初から 109～ 156%増加した。壁面土圧は、② 0.49→0.22 kgf/㎠、③

0.53→0.07kgf/㎠、④.41→0.16kgf/㎠となり 55～87%減少した。この結果は、不等沈下の進

行に伴う壁面土圧の低下現象は、土層の締固め状態を緩ませることを示唆している。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

     図-6.1.2 地中変位観測結果          図-6.1.3 土圧計設置図 

表-6.1.1 土圧観測結果 

測定位置 盛土終了日(24 日) 1 年後(381 日) 観測終了日(1,212 日) 

① 土中土圧（下面） 0.68 ㎏ f/㎠ (100%) 0.77 ㎏ f/㎠ (113%) 0.74 ㎏ f/㎠ (109%) 

② 壁面土圧（下方） 0.49 ㎏ f/㎠ (100%) 0.35 ㎏ f/㎠  (71%) 0.22 ㎏ f/㎠  (45%) 

③ 壁面土圧（中間） 0.53 ㎏ f/㎠ (100%) 0.13 ㎏ f/㎠  (25%) 0.07 ㎏ f/㎠  (13%) 

④ 壁面土圧（上方） 0.41 ㎏ f/㎠ (100%) 0.26 ㎏ f/㎠  (63%) 0.16 ㎏ f/㎠  (39%) 

⑤ 土中土圧（上面） 0.54 ㎏ f/㎠ (100%) 0.67 ㎏ f/㎠ (124%) 0.84 ㎏ f/㎠ (156%) 
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図-6.1.4 は、観測期間全体の盛土状況、沈下量、地中変位および土圧の動態を表したも

のである。盛土施工は 4 段階 24 日間、総盛高は 7.4m で函体上面からは 4.36m である。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-6.1.4 沈下量・地中変位量・土圧の動態 

 

沈下動態は、図-6.1.1 に示した不等沈下発生箇所の函体上・下面の S１-1、S１-3 点およ

び S2-1、S2-3 点の観測値である。 

各測点の沈下曲線は盛土時に急速に下降し、盛土後は S2 測線が S1 測線の約 2.5 倍の速

度で進行しており、不等沈下は観測終了時でも僅かに進行している。 

函体上下間の圧縮沈下量は、S１測線の 235 日 11.4 ㎝、781 日 15.2 ㎝、1,212 日 16.4 ㎝、

S2 測線は 9.7 ㎝、13.5 ㎝、14.9 ㎝となり、2 年程度でほぼ終了している。最終沈下量を双

曲線法で求めると S１-1、11.0 ㎝、S１-3、29.5 ㎝、S２-1、16.0 ㎝、S2-3、32.4 ㎝となり、

その進行率は 85%以上である。 
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地中変位は、図-6.1.2 に示す深度 2.0～8.0m、4 点の測定値である。 

深度 2.0m と 4.0m は、447 日（盛土開始から 498 日）で－14.9 ㎜と－20.2 ㎜の最大変位

量を示した。その後は戻りが生じ、730 日以降は微動状態になった。深度 6.0m は 447 日に

最大変位量－13.4 ㎜を示したが、戻りが生じて観測最終日は＋0.2 ㎜と当初に近付いた。 

深度 8.0m は、447 日に最大変位量－4.0 ㎜を示したが振幅は小さく、観測最終日は－2.8

㎜となり、土層全体は不等沈下の進行に伴い函体から離れる方向に動いている。 

土圧は、盛土施工中は全点で沈下量と共に増加傾向を示した。盛土後は、土中土圧は緩

い変動を繰り返しながら 658 日に最大値なり、その後は僅かな増加や低下を繰り返し静止

状態に近付いている。壁面土圧は、盛土終了日に最大値を記録した後、不等沈下の進行に

伴い僅かな増減を繰り返しながらも、やや低下傾向を示している。 

以上の観測から、函体側面の段差状の不等沈下は盛土開始と同時に発生し、その発生土

層は剪断破壊により大きく乱れて変状を発現させ、最大沈下量が発生する函体上面周辺で

は変状規模も大きくなることが示され、現地の変状形態と整合する結果が得られた。 

地中変位は、函体直角方向（Ｘ軸）で不等沈下に伴って函体から離れる方向に変位し、

1.4 年後に最大値を示した後、その半分程度まで戻りが生じて静止状態になった。深度別

は、堤防表面-10～-20 ㎜、函体の上面-5～-15 ㎜、中間+1～-14 ㎜、下面-3～-4 ㎜と上面付

近が大きくなった。盛土は全体的に函体から離れる方向に変位し、ゆるみや空隙などの変

状発現を助長していることが示唆された。  

土中（鉛直）土圧は、沈下に伴って増加した。壁面（水平）土圧は、盛土中は増加した

が施工後は沈下に伴い低下し、ゆるみなどの変状発現を助長していることが示唆された。 

 これらの動態観測から、函体側面部に生じる不等沈下により土層は剪断破壊されて大き

く乱れ、地中変位と壁面土圧は土層の締固め状態低下を助長する方向に働くなどの連鎖的

な現象が、ゆるみや空洞などの変状を形成していることが明らかになった。 

 

(2)Ｙ樋門（柔構造）の沈下観測 8)､11) 

 柔構造樋門における函体の沈下観測は、幌向川のＹ樋門（外形寸法 H3.0×B2.5m×L35.0

～1 連）で行い、図-6.1.5 に結果を示した。観測期間は 2003.2～8、196 日、間隔は盛土期

1 日/1 回、終了後 7～30 日である。函体下面の盛土キャンバーは、掘削後の最大リバウン

ド量 10.5 ㎝を考慮した 2.0～10.0 ㎝である。 

現地調査時（2005.9）の堤防法面は、写真-5.2.12 に示したように 15 ㎝の不等沈下が生じ、

函体下面の盛土キャンバーは 196 日後 13.3～29.5 ㎝、1,291 日後 24.4～45.1 ㎝と大きく沈

下して設計敷高からは最大 35.1 ㎝沈下した。継手部は、写真-5.2.14 に示したように最大変

位量 8.0 ㎝、開き 3.7 ㎝になり、川裏天端肩の沈下量は盛土終了時から 32.4 ㎝、法尻の側

方流動は最大 6.3 ㎝になった。川裏の函体と胸壁の接続部付近の部分掘削では、写真-5.2.13

に示した土層の軟弱化と湧水が観察され、調査孔の観察では函体側面部にゆるみと 1.0～

4.0 ㎝の空洞が 5 点で観察されたが底版部では認められなかった。 

以上の調査から、空洞化の軽減は底版部で認められるものの、函体側面や上部隅角部周
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辺において軟弱化、ゆるみ、空隙、空洞などが発現していた実態から、特に遮水性向上に

効果があったとは云えない。また、沈下予測の難しさが現れ、設計値を満足するための土

質調査や基礎地盤強化のあり方を再検討する必要がある。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-6.1.5 Ｙ樋門の函体沈下量 

 

(3)Ｑ樋門（柔構造）の沈下観測 12) 

 千歳川の柔構造のＱ樋門（外形寸法 H2.9×B2.1m×L45.0～1 連、写真 5.2.15～21）では、

樋門工事（1999.9～2000.4、200 日）終了後の函体と堤防の沈下観測を行った。  

樋門下の地盤は、層厚 2.5m のセメント混合改良で補強されており、完成後からの観測

期間（2000.4～2000.12）は 257 日、間隔は 15～30 日である。 

図-6.1.6 は沈下観測の結果であり、函体は川裏に約 18 ㎝傾斜して折れ角は継手部や止

水壁に集中し、3 本接ぎの函体には 1 本当たり２～3 箇所の全周クラックが発現した。 

図-6.1.7 は、止水壁、函体から 0.3ｍ離れた地盤改良面、函体上方の埋戻地盤における

沈下観測結果である。前 2 者の沈下量は 11～13 ㎝、埋戻地盤は 37 ㎝であり、函体直近で

段差状の沈下形状になっている。また、函体上方の沈下量は前 2 者の 3 倍程度であり、こ

の付近の変状規模は大きくなることが示唆された。経過日数による止水壁部と地盤改良面

の圧密沈下量は、200 日-1.1 ㎝、457 日-1.8 ㎝となり空洞化の抑制効果が現れている。埋戻

面と地盤改良面の圧縮沈下量は 200 日 26.3 ㎝、457 日 25.8 ㎝であり、圧縮沈下はほぼ終了

した状態であるが、その抑制は盛土施工条件や構造的な問題から難しいと考えられる。 

以上の結果、柔構造樋門では地盤改良により基礎地盤の圧密沈下量は小さくなり、函体

下の空洞化抑止には効果が認められた。しかし、函体下面側方から上方の堤防天端までは、

基礎地盤の圧密沈下と盛土の圧縮沈下の作用による不等沈下と変状が発現するため、柔構

造樋門の周辺堤防における浸透に対する安全性が特に向上したとは云えない。 
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図-6.1.6 Ｑ樋門の函体沈下量 

 

 

 

 

 

 

 

図-6.1.7 Ｑ樋門の函体と地盤の沈下量 

 

6.2 数値解析に基づく検証 

1990 年代中頃までの樋門は、基礎の支持力と構造を定める調査設計が行われ、変状把握

に必要な土質試験や解析などの実施例は少ない。樋門周辺堤防の不等沈下や変状の実態は、

主に外観観察や測量で把握され、決壊原因は被災箇所や既存資料を勘案して推定された。 

また、地盤変位を求めるための土質試験や数値解析などは、空洞化対策として柔構造樋

門が採用された 1990 年代後半から行われるようになった。この経過を踏まえ、変状の形成

原因および堤防が流失する決壊の解析方法を提示した。 

 

(1)不等沈下と変状の形成原因の解析 3)-8)､13)､18) 

変状の発現に関わる不等沈下形状は、6.1(1)に示した嶮淵川のＲ樋門をモデルに数値解析

を行った。図-6.2.1 は土層モデルであり、盛土 1 と盛土 2 は砂質シルト、函体下面はシル

ト質粘土、その下層は砂質火山灰、砂質シルト、有機質シルトなどが 18.0m 堆積し、その

下層の支持層は軽石質火山灰であり、表-6.2.1 に土質定数を示した。 

沈下解析手法は有限要素法 13)による線形弾性解析を用い、一般的なフックの法則に従い、

平面歪み状態を仮定した式-6.1 により x,y 軸方向の応力(σx,σy)および剪断応力（τxy）を

求め、式-6.2 により x,y 軸方向の歪みおよび剪断歪みを求めた。 

解析ケースは、ケース 1 として基本的な no-tension 法により再現性を確認し、ケース 2

は joint element 法を用いて不連続な不等沈下形状を再現した 3)-6)､8)､18)。ジョイント要素の

位置は図-6.2.2、条件は表-6.2.2 を設定して計算値と実測値との比較を行った。  
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図-6.2.1 Ｒ樋門の土層モデル 

表-6.2.1 土質定数一覧 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

式-6.1                 式-6.2 

 

 

 

変形係数
E

粘着力
ｃ

内部摩擦角
φ

単位体積重量
γt

(KN/㎡) (KN/㎡) (度) (KN/㎥)

盛土1 3.71 400 0.45 30 0 16

盛土2 0.65 400 0.45 30 0 18

シルト質粘土 3.45 1,500 0.18 20 0 16

砂質火山灰 1.65 3,500 0.45 0 30 12

細砂 1.10 6,000 0.45 0 35 12

砂質シルト 2.90 2,000 0.45 20 0 16

砂質火山灰 0.60 4,000 0.40 0 30 12

シルト質粘土 2.35 2,000 0.45 30 0 6

砂質火山灰 1.05 3,500 0.40 0 30 12

シルト 0.95 3,500 0.45 30 0 16

軽石質火山灰 4.75 10,000 0.40 0 35 12

有機質シルト 1.70 100,000 0.35 40 0 16

コンクリート 210,000,000 0.20 0 45 23

地層
ポアソン比

ν
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表-6.2.2 ジョイント要素の条件 

接線剛性係数 
Kｓ(KN/㎡) 

垂直剛性係数 
Kn(KN/㎡) 

粘着力 
c(KN/㎡) 

100 1,000,000 30 
内部摩擦角 

φ(°) 
接線剛性係数 

Ksr(KN/㎡) 
引張応力 
σtf(KN/㎡) 

0 0 0 
最大圧縮変位 

εn max 
  

1,000   

    図-6.2.2 ジョイント要素設定図 

 

図-6.2.3～4 は、ケース 1～2 の函体上面および下面+1.2m の解析値と実測値の比較図、

図-6.2.5～6 は変位図であり、図-6.2.7 はケース 1 に基づく最大剪断歪み分布図である。 

図-6.2.3 の函体上面の沈下量は、ケース 1 では函体側面は段差のない 0.0 ㎝、0.5m 点 16.0

㎝、1.0m 点 24.1 ㎝と緩い曲線形状になった。ケース 2 は、函体側面で 25.6 ㎝と段差が生

じ、0.5m 点 34.1 ㎝となり、ケース 1 より緩やかな曲線形状になり、実測値とほぼ同様の

形状が再現された。下面+1.2m のケース 1 は、上面と同様に函体側面の沈下量は 0.0 ㎝と

なり、ケース 2 で 24.9 ㎝の段差が再現され、実測値は 0.1m 点で 6.2 ㎝の差異が生じたも

のの 1.0m 点では同じ沈下量になった。全体的な沈下形状は、no-tension 法を用いた図-6.2.5

のケース 1 の変位図では段差形状は表現されていないが、joint element 法を適用した図

-6.2.6 のケース 2 の変位図では段差形状は再現され、この周辺の土層は剪断破壊されるこ

とが示唆された。 

図-6.2.7 は、ケース 1 に基づく最大剪断歪み分布を赤色（10%）、オレンジ（8%）、黄緑

（6%）、緑（4%）、水色（2%）、青（0%）の色調で表した結果である。剪断歪みの大きい

赤色領域は、函体側面に沿って下面下層約 2.0m から上面上層約 3.0m、幅 1.2～2.0m に亘

り分布し、この領域の土層は不等沈下に伴い剪断破壊することが示唆された。 

以上から、段差状の不等沈下は土層を剪断破壊し、10％以上の最大剪断歪みの分布範囲

は現地調査による変状の発現範囲と近似し、不等沈下は変状形成の起因現象であることが

検証され、この解析方法の有意性が示された。 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-6.2.3 函体上面の沈下形状        図－6.2.4 函体下面+1.2m 
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図-6.2.5 ケース 1 の変位図 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-6.2.6 ケース 2 の変位図 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-6.2.7 ケース 1 の最大剪断歪み分布(%) 

 変位量スケール 200 ㎝    当初の土層区分 
   解析後の形状 

 変位量スケール 200 ㎝    当初の土層区分 
   解析後の形状 
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 (2)決壊原因の解析 6)､8)､14)-25) 

決壊原因は、島松川のＭ樋門（写真-5.2.32～33）をモデルに数値解析を行った。堤防は

標高 10.53m、天端幅 5.5m、堤高 3.6m、敷幅 22.3m、土質は火山灰と泥炭の混合土、地盤

は表層から泥炭 1.0～3.0m、火山灰、粘性土と続き軟弱層厚は約 10m、旧河道上である。 

決壊時 14)-16)の水位は天端より 1.0m 低い 9.53m であったが、図-6.2.8 のように堤防 60m

が流失し、底版下には 1.2m 前後の連続した空洞が発現した。現地調査では、(1)越水が無

いこと、(2)周辺堤防や函体に異常な変形や損壊が無いこと、(3)泥炭層と共在する軟弱地盤

であることなどから、函体下の空洞化によりパイピングが生じて決壊したと推定した。  

この推定原因の有意性について、浸透流解析などにより検証 6)､8)､19)､20)した。解析上の洪

水継続時間は、洪水の発生から終了まで 0～100 時間を設定し、降雨浸透を考慮した。 

河川条件は旧湿地、河道直線部、越流なしを設定し、図-6.2.9 に土層モデル、表-6.2.3

に土質定数、図-6.2.10 に降雨量と水位の変化図を示した。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-6.2.8 樋門の決壊箇所の平面図 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-6.2.9 Ｍ樋門周辺の土層モデル 
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表-6.2.3 土質定数 

区 分 土  質 
透水係数 
K(cm/sec) 

湿潤密度 
ρt(g/cm3) 

土の剪断強度 
ｃ(t/㎡) 

土の内部摩擦角 
φ(°) 

旧 堤 部 細粒火山灰 8.0×10-5 1.80 0.0 25 
堤防嵩上部 火山灰質シルト 8.0×10-5 1.70 2.0 0 
函体側面部 軽石混じり砂 1.7×10-3 1.60 0.0 20 
基 礎 地 盤 泥 炭 6.3×10-5 1.10 1.5 0 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-6.2.10 降雨量と水位の変化図 

 

M 樋門の決壊に関与する要因として浸潤線、ヒービング、法面すべりを取り上げ、それ

で安全の場合は不等沈下の影響を検討することとし、以下に解析方法と結果を示した。な

お解析上の土層断面は、堤防が流失したため決壊箇所周辺の土層をモデルにした。 

(1)浸潤線の作用は、式-6.3 による有限要素法を用いて非定常二次元不飽和～飽和解析を実

施した。図-6.2.11 は、図-6.2.10 に基づく経過時間 0 時間および最高水位終了 44 時間時

点における浸潤線解析の結果である。浸潤線は、44 時間後に裏法に達したが堤防全体は

飽和状態に至らず、浸潤線は上昇しにくい結果になった。 

 

                    式-6.3 

 

 

 

 

 

 (2)ヒービングによる浸透破壊の可能性は、式-6.4 で表される裏法尻の G（被覆土層の重

量：tf/㎡）/W（被覆土層底面に作用する揚圧力：tf/㎡）＜1.0 の関係から検討した。 

図-6.2.12 は被覆土層(G/W)～時刻歴の解析結果であり、最高水位の終了時間前後の数

時間は G/W が 1.0 に近い値になるが 1.0 以下にはならず、決壊箇所のモデルとした周辺

堤防では浸透破壊の可能性は低い結果になった。  
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G/W=(ρt･H)/(ρw･P)                  式-6.4 
 

ここに、 
G：被覆土層の重量(tf/㎡) W：被覆土層底面に作用する揚圧力(tf/㎡)  
ρt：被覆土層の密度(tf/㎥) H：被覆土層の厚さ(m) ρw：水の密度(tf/㎥)  
P：被覆土層底面の圧力水頭(圧力水頭と位置水頭の差(m))  

 

 

(3)法面すべりの可能性は、式-6.5 で表される間隙水圧を考慮して安全率を求める簡便分割

法による円弧すべり計算を行った。土質条件は表-6.2.3 の値を用い、堤防内水位は浸透

流解析による浸潤線を用いた。図-6.2.13 の解析結果では、堤防天端から法尻の円弧安

全率は Fs>1.0 になり、すべり破壊の可能性は低い結果になった。 

 

                   式-6.5 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-6.2.11 二次元鉛直（非定常）浸潤線図 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-6.2.12 裏法尻の G/W～時刻歴図 
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図-6.2.13 円弧すべり解析結果 

 

以上の M 樋門の解析結果から、決壊原因は浸透現象に起因するとは考えられないため不

等沈下の問題を検討することとした。しかし、Ｍ樋門では土質定数を定める試験などは行

われていない。この状況を考慮し、Ｍ樋門と同様に函体周辺に泥炭層が存在する厚別川の

I 樋門 8)､17)､18)､21)の沈下観測と数値解析の結果を参考に、Ｍ樋門の不等沈下状況を類推した。 

図-6.2.14 はＩ樋門の沈下観測位置と土層断面図、表-6.2.4 は土質定数である。 

解析計算は、式-6.1 を用いて x,y 軸方向の応力(σx,σy)と剪断応力（τxy）を求め、式-6.2

を用いて x,y 軸方向の歪みと剪断歪みを求めた。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-6.2.14 I 樋門の沈下観測位置と土層断面図 
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表-6.2.4 盛土と基礎地盤の土質定数 

地 層 変形係数 
(KN/㎡) 

ポアソン比 
ν 

粘着力 
ｃ(KN/㎡) 

内部摩擦角 
φ(°) 

単位体積重量 
γt(KN/m3) 

盛 土 400 0.45 30 0 15 
泥 炭 1,500 0.48 30 0 10.5 

砂 3,500 0.45 20 25 17 
シルト 1 2,000 0.45 40 0 17 
粘 土 1,000 0.48 20 0 16 
シルト 2 1,500 0.48 40 0 17 
砂 礫 100,000 0.35 0 30 18 

コンクリート 210,000,000 0.20 0 45 23 

 

解析ケースは、不等沈下計算は joint element 法、剪断歪み計算は no-tension 法で行い、

ジョイント要素の設定方法と条件は図-6.2.2 および表 6-2.2.2 を用いた。 

解析沈下量と実測沈下量（）の関係は、図-6.2.15の函体下面+1.2mは 0.0m点 24.2 ㎝（‒）、

0.1m 点 26.0 ㎝（30.6 ㎝）、0.5m 点 30.8 ㎝（37.1 ㎝）、1.0m 点 34.1 ㎝（38.5 ㎝）、図-6.2.16

の函体下面は 0.0m 点 25.2 ㎝（‒）、0.2m 点 25.9 ㎝（19.2 ㎝）、0.5m 点 27.0 ㎝（26.5 ㎝）、

1.0m 点 29.1 ㎝（31.6 ㎝）であり、その差異は 0.5～6.7 ㎝で再現精度は良好であることか

ら、現地では土層の不等沈下や剪断破壊に伴う変状が発現したことが示唆された 

図-6.2.17 は、joint element 法による変位図であり、函体側面部の形状は実測値と同様の

形状なり、この解析からも変状が発現していたことが示唆された。 

図-6.2.19 は、図-6.2.18 に示した no-tension 法に基づく最大剪断歪み分布図であり、剪

断歪みの大きい赤色(10%)領域は、函体を包むように底版下約 2.0m から上方約 4.5m、幅

2.0～5.0m に亘り分布し、この領域に変状が発現したことが示唆された。  

以上の沈下量と剪断歪みの解析結果から、函体側面部に段差状の不等沈下や底版下の空

洞（1994）が発現していたと考えられ、またＩ樋門における近年の構造物点検調査 22)や空

洞化対策の実施 23)などは変状が発現していたことを裏付けている。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-6.2.15 函体下面+1.2m の沈下分布     図-6.2.16 函体下面の沈下分布 
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図-6.2.17  joint element 法による変位図 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-6.2.18  no-tension 法による変位図 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-6.2.19 最大剪断歪み分布図 
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地盤条件が類似しているＩ樋門の沈下に関する観測と解析の結果、Ｍ樋門完成後 12 年目

の決壊、近年の構造物点検調査などから、Ｍ樋門でも決壊時点以前に不等沈下に伴うゆる

みや空洞などが発現していたと類推した。Ｍ樋門で変状が発現したと仮定した場合、函体

周辺の締固程度が緩み透水係数が上昇する。この仮定に基づき、函体周辺の埋戻土である

軽石混じり砂層の透水係数（ｋ=1.70×10-3cm/sec）について、他樋門における現地透水試験

の観測値 24),25)ｋ=1.44×10-1～1.77×10-2cm/sec を参考にｋ=1.70×10-1～10-2cm/sec と設定し、

ヒービングによる浸透破壊の安全性を試算した。解析結果は、図-6.2.20 のように透水係

数を上昇させた 2 ケースの最高水位の終了時点前後の数時間は G/W<1.0 となり、ヒービン

グによる浸透破壊が発生した可能性が高い結果が得られた。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-6.2.20 透水係数と浸透破壊の関係 

 

以上の M 樋門の周辺堤防をモデルにした検討では、河川水などによる浸透作用では決壊

に至らなかった。残る要因として地盤沈下の問題を取り上げ、他樋門の沈下観測や透水試

験の事例なども含めて検討した結果、函体周辺で不等沈下が発生し、ゆるみや空洞が発現

することが想定された。そこで、ゆるみに伴う透水係数上昇に着目してヒービングによる

浸透破壊について検討した結果、決壊に至るとの結論を導いた。この結論は現地調査結果

と整合し、その有意性を裏付けることができた。この推定方法は、堤防流失に伴う資料不

足を考慮して災害要因を広く取り上げ、要因分析や他の類似条件にある樋門との比較など

により、信頼性の高い原因推定ができることを示したものである。 

 

6.3 第 6 章のまとめ  

本章では、変状の形成原因および決壊原因について、現地調査、沈下動態観測および数

値解析に基づいて検証を行い、以下にその知見を整理した。 

 

(1)不等沈下は盛土開始と同時に発生し、それに伴い土層がせん断破壊されて変状が発現す

る。また最大沈下量は函体上方に発生し、下面の沈下は直接的に空洞発現に繫がる。 
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(2)函体周辺の不等沈下は、下面は地盤の圧密沈下、側面と上方は地盤の圧縮沈下と盛土の

圧縮沈下で発生する。 

(3)不等沈下は函体から 0.1m 以内に段差状で発生し、その部分の土層は剪断破壊され、地

中変位は函体から離れる方向に移動して壁面土圧は低下する。この連鎖的な動態により

函体周辺土層の締固状態が緩み、著しく浸透性の高いゆるみや空洞などの変状が形成さ

れ、それが弱点になることを実証的に明らかにした。 

(4)柔構造樋門の沈下観測では、函体下の地盤強化工法の採用により不等沈下に伴う空洞化

の軽減効果は認められた。しかし、函体側面から上方の不等沈下に伴うゆるみや空洞な

どの変状の発現抑止は難しいため、浸透に対する安全性が向上したとは認められない。 

(5)柔構造樋門の函体の沈下形状は、函体の継手部や接続部で折れ角が集中する状態になり、

他樋門の事例からも継手部の長期的な安全確保に課題が残っていた。 

(6)不等沈下と変状の形成原因の解析では、有限要素法の no-tension 法で再現性を検討した

後、joint element 法による沈下解析と no-tension 法に基づく剪断歪み解析により、沈下分

布および最大剪断歪み分布を再現した。その結果、不等沈下により土層に段差が生じる

位置や函体周辺の剪断破壊される範囲が把握され、現地調査による変状の形態、発現範

囲、形成原因などを補完する結果が得られ、この解析方法の有意性が示された。 

(7)決壊原因の解析では、決壊に関わる要因として浸潤線の作用、ヒービングによる浸透破

壊、法面すべりの安定性に関わる検討を行った結果、安全であった。そこで残る原因の

不等沈下について、地盤条件が同様な他樋門との比較結果などから、決壊した樋門で不

等沈下が発生したと仮定し、再度、函体周辺土層のゆるみを考慮したヒービングによる

浸透破壊の検討を行った。その結果、空洞化に起因して決壊したとの結論が導かれ、こ

の決壊に関わる要因を解析的に検証する方法の有意性が示された。 
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第 7 章 変状の進行形態および安全対策 

前章まで、泥炭性軟弱地盤上にある樋門周辺堤防では、不等沈下の長期的な進行により

変状が拡大して決壊などの危険性が高まることを解明した。したがって、氾濫被害から地

域社会を守るためには、変状を安全化して決壊の抑止や被害の軽減化を図る必要がある。 

 本章では安全確保の基本として、変状が決壊に至る形態、対策目的および対策範囲を示

した。恒久的な決壊防止や被害軽減対策は、現況の河川施設の機能の中から、樋門に関す

る安全対策として地域社会に受け入れられやすく、実現性と確実な効果が期待できる方式

を選定し、それらを新しい対策のあり方として提言した。 

 

7.1 変状の進行形態 1)-8) 

変状の発現から決壊に至る形態は、前章までの現地調査や動態観測などに基づき、次の

5 段階で示した。 

図-7.1.1 は、図-6.1.4 の沈下動態図に示した盛土終了日頃の変状形態であり、堤防の外

観上からは目立った変化は見られない。地中の函体周辺の土層は、地盤の圧密沈下と盛土

の圧縮沈下は 80%程度進行した時期であり、函体側面と下面隅角部付近には不等沈下に伴

うゆるみ、クラック、空洞などが小規模に形成された状態である。 

図-7.1.2 は、開削調査時（表-5.1.1、樋門設置後平均 18.8 年）の変状形態であり、盛土

完了時から不等沈下は相当に進行し、変状は目視で観察できる。 

堤防表面の変状は、写真 5.2.1～2、写真 5.2.12、写真 5.2.15 に示した天端や法面の抜け

上がり、開口クラック、段差などが発現する。樋門と堤防の接続部は、写真 5.2.3～6、写

真 5.2.11、写真 5.2.16～17 に示した護岸の損傷、護岸下の空洞、構造物や遮水矢板周囲の

空隙、陥没などが発現する。地中の函体周辺は、写真-5.2.7～10、写真-5.2.13 の段差状の不

等沈下、軟弱化、湧水、土層の色調変化、底版下の空洞など、写真 5.2.18～21 に示した空

隙、クラック、軟弱化などが発現する。コンクリート構造部は、写真-5.2.10、図-5.2.2、写

真-5.2.14 に示した損壊、継手部の段差、止水板の破断などが発現し、これらの変状は洪水

時の浸透に対する危険性を助長することになる。また、樋門設置から 20 年前後の状態であ

ることから、最終的な変状形態に近似していると考えられる。 

図-7.1.3 は、函体周辺の変状が進行して水みちが形成された状況で、洪水位が上昇した

状況を示し、河川水は透水性の高いゆるみや空洞などの部分へ容易に浸透して川裏側に達

する。これにより、川裏の法尻周辺では小規模な土砂流失、法すべり、軟弱化などが発現

し、写真-5.2.27 のような水路や法尻における噴砂や漏水、図-5.2.9 や写真-5.2.29 に示した

ような法尻付近のパイピングの他、ヒービングなどの浸透破壊の前兆現象が発現し始める。 

これらの変状が進行することにより、写真-5.2.30 のような法面のすべりや崩壊などに進

展し、堤防表面部ではゆるみ、クラック、段差、陥没などが拡大する。函体周辺では、ゆ

るみや空洞などを疎通している浸透水は流速と水圧を増し、土砂流出を助長して堤防決壊

を誘発する危険性が著しく高まる。 

図-7.1.4 は、写真-5.2.31 のように樋門漏水による堤防損壊が進行中の状況であり、堤防
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は過飽和状態になり、パイピングは勢いを増して水みちや浸出口は拡大する。この現象に

より法面すべりや堤防崩壊が誘発され、堤防断面の減少に伴う浸透路長の短縮により浸透

水流の勢いは増大する。その結果、水みち周囲の土砂の崩壊と流出が助長され、急速に堤

防決壊の危険性が高まる。 

図-7.1.5 は変状進行の最終形態であり、空洞周辺のゆるみ範囲は支持基盤を失って空洞

内への崩落が始まり、堤防は剪断抵抗力を失って著しく弱体化し、水圧と浮力を受けて滑

動し始め、写真-5.2.32 や図-6.2.8 に示すような決壊に至る。底版下は、写真-5.2.33 のよう

に土砂が流失して空洞化する。 

以上のように、変状が進行して決壊に至る形態を 5 段階で図示した。実際に決壊した島

松川のＭ樋門（写真-5.2.32～33、6.2.(2)など）は、樋門設置から 12 年後の災害であり、地

盤特性や変状調査の結果から、決壊時にはゆるみや空洞が発現していたと推察され、1 度

の洪水により短時間で図-7.1.2 から図-7.1.5 まで進展したものと考えられる。 

地震動や液状化では、図-7.1.1～2 の変状が発現した樋門に、写真-5.2.22～26 に示した噴

砂、空隙、法面や函体の損壊などの危険性の高い変状を瞬間的に発現させる。また、堤防

内の液状化痕跡は透水性が高く、次回の地震や洪水時の弱点になることは明らかである。 

 

 

 

 

 

 

 

図-7.1.1 盛土完了時の変状形態 

 

 

 

 

 

 

図-7.1.2 開削調査時の変状形態 

 

 

 

 

 

 

図-7.1.3 洪水位上昇時の変状形態 
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図-7.1.4 堤防破壊進行時の変状形態 

 

 

 

 

 

 

 

図-7.1.5 決壊後の変状形態 

 

7.2 安全対策 1)､3)-26)  

石狩川下流における連続堤防整備後の災害原因は、従前から多い堤防越水から地盤や樋

門の漏水に関わる決壊などに変化している。近年の堤防一般部の整備状況は、緩傾斜断面

に施工余盛を加えて施工され、安全性の向上が図られている。一方、杭基礎樋門ではグラ

ウト充填による空洞化対策 4)､9)､10)などが行われているが、長期的な地盤沈下の影響を解消

するまでに至っていない。柔構造樋門 11)､12)は、地盤沈下予測や地盤改良費用などに問題が

残り、樋門改築が遅れる要因になっている。この現状から、今後に計画高水位に迫るよう

な洪水が発生した場合は、樋門周辺堤防の変状部に洪水外力が集中することは明らかであ

り、パイピングや決壊などの災害が頻発するものと予測される。 

堤防災害を誘発する杭基礎樋門と柔構造樋門の変状は、第 5 章 5.2 などで示したように

函体下面の空洞化以外は同様の形態で発現している。したがって基本的な対策は、樋門周

辺堤防における地盤沈下に伴う不等沈下を抑制することになる。この沈下対策は、長期的

な不等沈下や変状拡大の抑止効果の維持や多大な費用などの問題点を踏まえ、浸透水の抑

制、パイピングや土砂流失を防止する浸透水の遮断、決壊した場合の被害軽減対策などを

適宜組み合わせ、確実な効果維持が図れる方式を採用することが現実的である。 

以上を考慮した対策目的は次の①～⑤のように考えられ、対策方式は変状の形態と動態

を分析し、図-7.1.1～5 の変状の進行状況、図-7.2.1 の発現範囲などを参考にすることによ

り、信頼性に優れた対策が選択できる。  

①樋門と堤防の接続部の不等沈下を軽減する。 

②堤防への浸透水を抑制し、浸透した水は安全に排水する。 

③ゆるみや空洞などの変状部を疎通する浸透水を遮断し、土砂流失などを抑止する。 
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④堤防が決壊した場合は、二次施設などで氾濫被害を軽減させる（フェールセーフ）。 

⑤不等沈下と変状の動態を監視し、安全性評価と的確な対策を実行する（モニタリング）。 

 

7.2.1 変状の発現範囲 3)-6)、8)､9)、13)-17) 

図-7.2.1 は、現地調査に基づく樋門周辺堤防の変状の発現範囲を示したものであり、図

中の①～⑦は形態の説明である。函体周辺の発現範囲は、左右 4.0m 程度、上方は天端ま

で、下面の下層は 2.0m 程度であり、この範囲を確実に安全化する必要がある。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

図-7.2.1 函体周辺の変状の発現範囲 

 

7.2.2 恒久的な安全対策 

恒久的な安全対策は、実現性や確実な効果が期待できる以下の方式を提示した。対策の

実施時期は、一般的には樋門新設時である。補強対策の場合は、図-7.1.2 の最終的な変状

形態に至る前で、沈下の進行速度が微小になる樋門完成から 3～5 年以降を目途とし、洪水

により図-7.1.3～5 の形態に至った場合は災害復旧工事が行われる。 

 

(1)不等沈下の軽減対策 

不等沈下の軽減対策は、地盤沈下の直接的な抑制や堤防と構造物の分離などにより変状

を抑止する方式であるが、残留沈下による変状拡大への対策を考慮する必要がある。 

摩擦杭の場合は、施工時期が非洪水期の 1～2 ヶ月間で 10m 程度の盛土を行うため、沈

下の予測や管理が難しく、一般的に不等沈下の軽減対策として採用されない。 

図-7.2.2 は、柔構造樋門下面の空洞化抑止を図る深層混合処理方式のモデルであり、改

良深度はＬ=4.4～11.3m（Ф1.2：71 本、Ф1.4m：180 本）である。このモデルの地盤改良
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①堤防天端、②現地盤、③函体下面の不等沈下に伴う土層の褶曲や段差を表し、段差部
の土層は剪断破壊されてゆるみなどが生じる。　④函体直上のクラックである。　⑤函体上
方のゆるみ、クラック、空洞、軟弱化、函体側面の空隙などである。　⑥ゆるみ領域で不等
沈下量が大きい場合はクラック、空洞、空隙などが発現する。　⑦下面周辺のゆるみ、ク
ラック、空洞などであり、空洞には地下水や泥土が充満する。
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費（2012 価格、直接費のみ。）は約 90.0 百万円であり、杭基礎樋門の約 33.0 百万円（鋼管

杭、Ф0.4m、L=24.0m、28 本）に比べ 3 倍程度になる。一方、柔構造樋門の実測沈下量は、

図-6.1.5～7 のように過大な沈下が生じやすく、変状も杭基礎樋門と同様に多様な形態で発

現している。その実態と現場条件を精査し、沈下予測や抑制工法の信頼性、残留沈下対策、

函体周囲の変状形態、経済性、維持管理などを総合的に検討してから採用する必要がある。 

 

 
 

 
 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 

図-7.2.2 地盤沈下対策のモデル 

 

堤防と構造物の分離方式はオーバーサイフォン式 4)､6)､19)と呼ばれ、写真-7.2.1 の堤防を

横架する水管橋式は地盤沈下の影響排除、写真-7.2.2 の堤防断面外に設置する地上配管式

は地盤沈下の影響を軽減する方式であり、不等沈下や空洞化などに起因する決壊は恒久的

に解消される。なお、オーバーサイフォンの多くは揚水樋門で採用され、排水樋門では小

貝川母子島地区など少数である。しかし、洪水時に閉扉する必要がないため、堤防で囲ま

れた地区の内水排水などに大きな効果が期待できる。 

 

 

 

 

 

 

 

 

写真-7.2.1 水管橋式オーバーサイフォン  写真-7.2.2 地上配管式オーバーサイフォン 

Ａ１ 

 

深層混合処理横断図 

深層混合処理平面図 

Ａ2 

Ａ１ 
Ａ１-Ａ２断面図 

深層混合処理 

Ａ２ EL=9.47 


