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序

　　土木工学は、ある意味で、人間社会の生活向上のために自然環境を熟知し、かっそれを改革する

　工学であるといえるであろう。それは自然現象に精通し、その因果関係を十分把握したうえでの変

革であり、建設でなければならない。したがつて、自然現象の正しい理解は大前提であって、誤ま

つた解釈は誤まつた変革や建設とな I．・災害を招く危険性を常’・はらんでいる・この意味において、

土木工学に課せられた重大な責務を知ることができる。

　自然には・「山あり・河あり・平野あり・湖あり、海あり」である．それぞれのところで動．植

物が生をうけている・そして・いみじくも・m・・d・k1・・が万物の構成元素として、誤まつて掲げ

た四元素は自然界で重要な構成をなしている。なかでも、水は自然界を循環し、土中にあるとき、

それぞれの状況に応じて、土中水とか、間げき水とか、浸透水とか、地下水とかよばれる。しかし、

それらの本質に変るところは何もない。

　本論文はこの土中水の諸現象に関連して、第・編では土中の非定常浸透問駅対する基礎的な研

究にっいて述べ・第2編では地下水運動に関する二、三の研究成果を述べている．したがつて、上述

の江点からすると、本論文は土中水運動という一つの自然現象に精通するための一研究の成果とい

うべきものである。二つの研究課題は、いずれも大きな問題であつて、本論文によつてこれらのす

べてが解明されたということはもらうんできない。しかしながら、第1編では河川堤防の実際的な

浸透ろう水醜や・さらに土中の非定常浸透と排水の基礎的な現象をかなり，究明することができた。

また第2編では・地下水位変動の予測に関連して、具体的に調査・解析法を示して、総合的な検討

の成果を示すとともに・境界条件の影響の相違を指摘し、カ・つ局部的な水路浸透が地下水位上昇に

及ぼす効果を表わす関係を明らかにした。本研究が、この分野の研究の進歩のためにいささかなり

とも寄与できるならば、この上もない幸いと言わざるを得ない。

　本論文の作成に際して、著者にこの研究課題を与えられ、終始一貫熱意のこもつた御指導と御鞭

齢賜わった馴・京都大学教授赤井浩一博士、ならびにこの研究を完成させるに際し御助言、御

数励を楊わつた諸先生方に対して深甚の謝意を表する次第である。また、現地調査や現地観測の資

料の入手に際しては・建設省琵醐工事事務所および木曽川下流工鶉務所との連朱に負うところ

大であつて・建設省河川局河川計醜建設専P棺稲田裕氏ら関係各位に心から感謝の意を表する。

また、この研究の遂行にあたり、文部省科学研究費（試験研究（分担者、42・43年度）、各個研
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序 論

　遮水を目的とする土構造物としての河川堤防は出水に対して周辺土地への氾らんを防止しなけれ

ばならない。しかし、堤体材料・断面の選定には従来から経済的制約のため、いつでも最善のもの

を採用することができない面もあつた。さらに堤体材料としての土は多かれ少なかれ透水性を有す

る。このため、堤防は出水に際して河水の浸透ろう水をいくらかは甘受せざるを得ない実情にある。

この問題は土と水の問題であり、いうならば土質工学と水工学が接触している学問の境界にある種

類のものであるといえよう。この意味で、従来から両分野の研究者によつて研究が進められてきた。

しかしながら、上述した河川堤防における災害防止のための科学的方法の樹立とか、土中水運動に

対する一貫した解析法の検討とかを目標としたものはみられなかったようである。

　土中水運動の解析にはダルシーの法則が運動の式として使用され、特殊な問題を除いて、一般的

に成立する基本式と認められる。非定常運動を考える場合には、さらに連続の式が解析に必要にな

る。ζれは考える現象の領域の規定にも影響されるが、従来の取扱いにおける連続の式には、二通

りの考え方があることが認められる。一つは浸潤面のフロントを境いに含水比が急変するという仮

定に立っものであり、他の一つは漸変するという仮定に立つものである。元来これらの考えは、前

者が浸潤とか浸透とかよばれている現象に対して、後者が土中の水分移動とよばれている現象に対

して、それぞれ使用されてきた。しかし、このような区別の必然性に対する検討はみられないよう

であつて、とくに後者の土中の水分移動の問題では、常に間げき水圧が負圧の状態に対してしか研

究かみられない。また前者の立場に立っと、不飽和状態の含水比変化というものか考察できない不

合理もある。

　上述した考察に基づいて、本研究の第1編では、土甲の非定常浸透流に関連した問題、河川堤防

の防災工学的な研究、土中の非定常浸透と排水に関する基礎的な研究および地盤の滞水層定数の試

験法に関する研究を行なう。

　第1章では、本研究の出発点となつた問題、河川堤防のろう水に関する災害科学の樹立を目標と

した研究を述べる。まず、淀川堤防のろう水実態に対する科学的検討の結果得られている事項、す

なわら実際の河川堤防の災害にはろう水災害が多いζと、それが堤体基礎の高い透水性砂層の存在

と堤体断面と材料の選定に際する問題の二つにおもに起因することが指摘される。このため、滞水

層上の堤体と不透水性基礎上の堤体のそれぞれの浸透破壊に対する安定性について考察している。

さらに破堤に到らなくても多量のろう水による災害の予知のため、堤体および基礎地盤のろう水の

推定やろう水防止対策工法について、具体例を挙げて検討している。

　第・章で取扱つた堤防の浸透ろう水の問題は、基本的には、土中の非定常浸透の問題であつて、

これが究明される必要のあることが指摘される。この意味で、第2章では、土中の非定常浸透と排

水に関して基礎的な研究を行なつている。まず、土中水運動の解析に必要な基本的関係式が整理・

（5）



考察される（2．2節）。これに基づいて、基本的な浸透・排水の現象を水平一次元の場と、鉛直一

次元の場で考えて実験的に検討を加え、貯留係数β（有効間げき率ともよばれている）を用いた解

析によりかなり良好な解析ができる場合と（うでない場合のあることを明らかにし、さらに排水実

験では著しい特性を見い出している（2．3、2．4節）。つぎの2．5節では、実際の河川堤防に近い

直立堤体に対して解析的・実験的検討を加え、滞水層内の浸透と不透水性基礎上の浸透を対比させ

ながら究明し、前者においては重ね合わせの原理の適用性を検討している。実際の河川堤防のよう

な梯形堤体内の浸透に関しては、解析がきわめて困難なため、2．6節で砂模型とHe　le－Shaw模型

実験による観察結果を述べ、ある程度の説明が前節の準一次元的解析によって可能であることなど

を示す。

　第3章は現地の土中水運動を取扱う際の技術的問題として、解析に必要となる滞水層定数を算出

するための現地の非定常揚水試験に関する研究を述べている。すなわら、従来の揚水試験の解析法

に関する種々の研究に対して、滞水層の水理学的境界条件の相違が試験結果としての水位低下関係

に与える影響を分類学的に整理・考察して、今後実施されるときの指針を与えんとしている。

　このように、第1編は土中の非定常浸透流に関連して、河川堤防の浸透ろう水に関する防災工学

的な研究と二、三の非定常浸透と排水の現象に対する基礎的な研究を述べんとするものである。

　第2編の地下水位変動に関する研究では、第1編が土中水運動に対する応用的研究と基礎的研究

を取扱つているのに対比して、より広範囲にわたる地下水運動にっいての研究を述べる。昨今、河

川改修事業は洪水疏通能力の増大や平衡勾配を実現すること、砂利採取規制の考慮など多目的な計

画の基にその実施が考慮されている。また琵琶湖の総合開発では湖水の有効利用か叫ばれている。

このような事態に対しては、その計画が実施されるに際して、琵琶湖では計画される湖面低下にと

もなう周辺地下水位の変動が、また矢作川や揖斐川においては計画されている河床低下にともなう

周辺地下水位の変動が、さらに第1編第1章にみられる長良川河口せきのように逆に河川水位の上

昇にともなう周辺地下水位の変動が、それぞれ予測されていなければならない。これらの問題は、

広大な地下水流動における一境界条件としての河川水位や湖面の変動が流域の地下水位変動に及ぼ

す影響の問題であつて、一種の境界値問題である。地下水位変動の解析は、基本的には第1編に述

べられる考え方によつて可能である。しかるに、地下水流動に関連したパラメター、地層条件、滞

水層定数、滞水層の水理学的境界条件など、いずれも正確な把握が困難であつて、その調査・解析

には種々の方法が考察される。

　本論文の第2編第1章においては、具体的に、琵琶湖周辺の地下水位変動に関する調査研究の成

果を述べる。この章では、現地条件とその特性の正確な把握の必要性を強調するとともに、その調

査手順と電子計算機に基づく地下水位変動の計算結果とを示して、総合的な検討と考察のもとに湖

面変動にともなう地下水位変動を推定する。

　第2章では、第1章に示した調査研究の結果としての、予想された地下水位変動に対して、その

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（e）



後観測された地下水位変動を対比するとともに、実際の地ド水位変動は境界における水位が水文学

的なスケールで変動していることの影響を受けて複合した形となつていることを、2つの流域の地

下水位についてそれぞれ分析・検討する。その結果、琵琶湖周辺の地下水位変動に対して採用され

た　詳細な現地調査とそれに基づく解析的検討の方法が満足すべき結果を与えるζとを示す。

　第3章は地下水位変動に与える局部的な影轡因子として、地表に存在する理想的な浸透性水路か

らの浸透流に対して基礎的な研究を行なうものである。すなわら、水路からの浸透水流による地下

水位の上昇に関して、写像関数を用いた解析と室内の模型実験とに基づいて現象が解明される。

（？）



　　　　第　1　編

土中の非定常浸透に関する研究



第1章　河川堤防のろう水とその防止工法に関する研究

1．1　概　　　　説

　例年、洪水期がくると破堤、洪水はん乱、多大の災害という事態を現出し、その都度堤防の保

全と洪水処理がいかに困難かを感じる。そこで、従来の河川堤防の設計・施工を回顧してみると、

経済的な制約もさることながら、技術的な問題も山積している感が深い。たとえは、河川堤防の

災害実態は＋分に科学的に把握されていたカ・どうか、堤防の災害はどんなものが多いか、洪水出

水による河川水位上昇に起因した堤体内浸透現象は十分究明されているかどうか、といった疑問

がつぎつぎに惹き起るであろう。

本論文では・ζのような問題臨を出発点として、まずこの章の次飢2では、「淀川堤防の

ろう水調査」の結果得られている事項を確認するとともに、河川堤防の浸透破壊に対する安定性

に関して実験的考察を加えている。つぎに、1．3節では、堤体が破壊するまでには到らないけれ

ども、局部的には多数発生している堤防及び基礎のろう水を予知するため、そのろう水量の推定

方法及びそのろう水防止工法に関して・淀川支川木津川堤防と長良川高須輪中堤を対象として検

討した結果を述べている。

1．2　河川堤防のろう水災害の考察

　1．　2．　1　淀川堤防の災害例

　　淀川堤防は昭和34年の7号台風および15号台風による出水時にかなりの被害を受けてい

　る。被害の形態は種々あるけれども、欠壊の主要な原因を堤防天端の越流、法面破壊（浸食）

　および堤体または基礎のろう水、の3つに分類すると、次のようであつた。1）

　　1）堤体浸透によるもの（67ケ所）

　　　裏小段陥没（12ケ所）、裏のり面崩壊（29ケ所）、裏石積みのはらみ出しおよび転倒

　　（10ケ所）、単なるろう水（48ケ所）。

　2）基礎地盤の浸透によるもの（25ケ所）

　3）表法面浸食および法先の洗掘（29ケ所）

　　赤井らはζの被害実態から、「ζのように河水が直接あたる部分よりも、裏法面側の被害が

　圧倒的に多いことは淀川堤防の特色であって、これは淀川では表護岸・床固めなどの低水工事

　が効果的に施工されていて、平時の河水を河道中央部へ集約している結果と考えられる。」と

　考察している。このような特徴をもつ淀川堤防の基礎地盤は、全流域にわたり厚さ十数ntの砂

　礫層から構成されていることも判明している。

　　一方・河川堤防の非定常浸透撤関する従来の研究によると、河川水位の上昇↓・よ繊内浸

　潤面のフロントが表法面から裏法面へ漸次前進してゆく形式になるとされていた。2）
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　しかし、昭和56年」0月28日の集中豪雨による出水に際して、淀川の支川木津川堤防に

おける堤内の自由水面の時間的変化がきわめて早くなつていることが観測された。ζのような

結果に対して、赤井らは「現実の多くの河川堤防のように基礎が透水層からなり、降雨のため

堤体もかなり湿っていて、河川水位による静水圧の伝達が比較的短時間のうらに堤内に波及す

るような場合には、浸潤線の形は河川水位の定常状態に対して描いた流線網で得られるものに

近いと考えられる。」と述べている。すなわち、現実の河川堤防は透水性基礎上にあるものが

少なくないと考えられ、洪水時などの河川水位上昇に対して堤内の自由水面はきわめて早く追

随して上昇するため、基礎を含めた堤体のろう水が発生しやすくなることおよび堤体土の有効

応力が減少して土の強度低下が生じやすくなることが指摘される。

　さて、このような河川堤防の設計はどのように考えられているであろうか。土質工学ハンド

ブツクによれば、3）　堤体断面に関しては7種類の安定計算の必要性が述べられ、築堤材料に

関しては「あくまでも運搬距離、運搬方法などを考えて安価なものを選定するが、その質的な

検討も忘れてはならない。」と記されている。しかし、「………実際の施工にあたっては、材

料の選択はほとんど許されないのが現状である。このため築堤材料としては好ましくない土で

築堤を行なうこともしばしぱある。」3）このように、河川堤防のろう水災害の原因は不適切

な築堤材料を用いている懸念のある点にもあることが理解される。それと同時に、堤体断面の

安定計算法にも確立された計算方法が周知のものとなつていないζとも指摘される。

　以上を要約すると、淀川堤防の災害には小規模ではあるけれども、堤体基礎を含めた堤体ろ

う水によるものが多く、その原因として、

1）実際の河川堤防の基礎は透水性砂礫層となつていることが多く、河川水位上昇に対する堤

　内自由水面の上昇が早く応答すること。

2）堤体断面形・築堤材料の選定は経済的制約があつて、不十分なものになつている傾向にあ

　ること。

が指摘される。

　したかつて、これらの原因がそれぞれ堤体の安定性にどのように影響しているかが究明され

なければならない。とくに、前者と後者の断面設計に関しては、いずれも「土中の非定常浸透

現象」という基本的問題が十分解明される必要がある。ζの意味で、本論文の第1編の主たる

研究が「非定常浸透」に置かれている（第・章）。一方、築堤材料・断面設計に関する問題も

重要であるため、それらと浸透破壊との関係について、次項1、2．2で若干の実験的考察を加え

た。

1．　2．2　河川堤防の浸透破壊に対する考察4）

　　河川堤防の基礎が透水性の砂礫層から成つているとき、外水位の変動に対する堤内自由水位

一一
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の応答は、基礎が不透水性である場合に比較するときわめて早い。’
ｵかし、堤防の浸透破壊に

関する従来の研究では、いずれも不透水性基礎上のものに対して検討されている。そこで、こ

の項では不透水性基礎上の堤防と透水性基礎上の堤防の両者を比較しながら、堤体の浸透破壊

の状況を室内における砂模型実験により考察する。

堤防の浸透破Me関する従来の研究に欲のものカ・みられる．すなわち、久保田は、土の粘

着力をc・せん断抵抗角をψ・堤臓法面の傾斜をθ、単位体積あたりの土塊の水中動をγ、、

水の単位体積重量をγw、および限界動水傾度をi。としたとき、堤防裏法面が浸透水に対して

安定であるための条件として、次式を提案した。5）

・・一 ﾑ（im　g－　im　0）…e＋☆≧dn・e　　　　（・．、．1）

　赤井は砂質土を用いた模型実験によつて、堤防裏法面の傾斜がゆるいとき、洗掘破壊が生じ、

急な傾斜ではすべり破壊が生じることを観察するとともに、洗掘破壊に対しては浸出面上の単

一粒子のつり合いから理論的に次式を導いた。6）

㌔

　≡

θ
鋤

）θ

　一

㎞

ノ（γπ

㏄
4一3

≦
●－

（1．1．2）

ζこに @i：動水傾度、qf：土粒子の形状係数、　q＝o．6、γノ：湿潤重量、他の記号は式

　　　　（1．1．1）と同じ。

　ζれらのほかに、福岡・山村は現地における実物大の堤防破壊実験を行なつている。7）

すなわら、淀川堤防の旧堤を利用した実験であつて、盛土材料は砂質ロームで、粘土分が10

％含まれ、かなり細粒の土となっていて、基礎には不透水性のアスフアルトを敷いている。

境界条件としての外水位上昇に対する実験および8prinklerによる降雨条件に対する堤防

破壊実験も行なつている。その結果に対する定量的な堤防の安定条件の検討は十分でないけ

れども、外水位上昇に対しては裏法面の中腹より高めのところにクラックが発生したことお

よび降雨条件に対しては天端にクラツクが発生したことを報告し、2種類の実験でいずれも

大きなすべりまたは堤体の変形がみられている。内田らは不透水性基礎上の盛土の天端のみ

から撤水浸透させたときの堤体内の水位変動とその崩壊にっいて、室内の砂模型実験teより

検討している・8）その中で崩劇関して‘・、堤内‘・発生する遜田，よつて法尻にわずカ，

なくずれが起り、続いて法面の中央付近を上端とするすべりが発生していると報告した。最

初のわずかなくずれは局部破壊ともみられ、次の段階ではζれが新しい境界条件となって大

きなすべり破壊に発展するものと考えられる。このような観点から、田中も局部破壊の発生

と崩壊の進行状況を、室内の砂およびマサ土を用いた模型実験で観察している。9）

　以上に述べた研究では、久保田と赤井の各研究で破壊条件式が提唱されているが、久保田

の式（1．1．1）は粘着力cの項が他項と「元」が合致せず不合理な面があつて、ζの意味で
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盛土の浸透破壊に対する安定条件としては、砂の洗掘破壊に対する赤井の式（1．1．2）が妥当

なものとして示されていると考えることができる。一方、上述の研究成果を詳細に調べると、

盛土材料と破壊形態との間におおよそ次の対応関係を認めることができる。

　　　　　　　　　　　　　　r洗掘破壊

∴1：：：：謙；：；；111：

　このことから、堤防の破壊に影響する堤体自身の因子として、盛土の裏法面の傾度と盛土材

料の種類が指摘される。盛土材料の性質は現在のところ土の強度定数c（粘着力）、ψ（せん

断抵抗角）で表現される。したがつて、上述の対応関係は盛土の裏法面傾度、土の強度定数c、

ψなどの大小により破壊形態が異なつてくることを予想させる。

　このように、従来の研究成果の考察からだけでも、盛土の浸透破壊は複雑な様相を呈してい

ることがわかる。そこで、筆者も室内で簡単な浸透破壊実験を行なつて、その破壊現象を盛土

の基礎が透水性である場合と不透水性である場合についてそれぞれ観察してみる。

　堤防の形状は天端幅20・om、高さ20　omおよび法面が2割、2割5分、3割の3種類のこう

配とした。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　盛土材料は図1．1．1に示す粒度の長良川高水

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　敷の砂質土で、この砂の乾燥密度γdを変えた

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ときの間げき率および透水係数kは表1．1．1の

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ようである。鋼製水槽（幅20・om、高さ80・om

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　長さ150ax）内につくった不透水性基礎上の盛

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　土と、厚さ20・onの砂層の上につくつた透水性

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　基礎上の盛土に対して、それぞれ外水位の上昇

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　速度を急激ic　5　cm上昇させて15分間放置して、

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　また急激に5・on上昇させるというS／150mhの

　　図1．1．1　粒度加積曲線　　　　　　　　場合と、5αロ上昇させて30分間放置する5／30

表LL1　盛土材料の性質

乾燥密度γd（％） 1．81 1．41 143 1．59

間げき率n 0，511 0473 0465 0401

透水係数k（軸） 247×10－2 873×10－3 541×10－3 109×10－3
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omkの場合のいわゆるステップ状外水位変化2種類について実験した。外水位が盛土天端の高

さに達してからは一定に保った。充填した盛土の乾燥密度γdは1、45％とした。盛土材料

は初期含水比約10％、浸水後の含水比は約25％であつたので、浸水後の湿潤密度γ’は

1・45×1・25・＝1・819／alとなる。

　外水位の時間的変化に対する二、三の観測点の水頭変化および裏法面浸水の状況や破壊の状

況を図1．1．2に示した。

、



　　　　　　　（o）不澄水性墓唆上●奮▲⑲うも合

　　　　　　　　　　　　り兜e，’押‘痂L●　，iVS　L’め，つ？“，：7Cm　t’崩丸

　　　　　　　　s．1一吟vo

（b）透，k・性基礎」：」の童土角場合

図1．1．2　浸透敬壊の状況
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タテ座標は水槽の底面からの高さをとっているので、b）に描いたのが不透水性基礎上の盛土に

対応し、（b）に描いたのが透水性基礎上の盛土に対応する（破壊した2割こう配の場合のみ示す）。

それぞれ同一の図には外水位上昇速度が5／150m　kと5／30　crkの2っの場合が同時に描かれ

ている。図L1．2（83　）の堤体内水位の測定位置は底面上の裏法先から9　ocx、70CX　5　Ocr

の点である。破壊時の水位を2種類の外水位上昇速度の場合で対比すると、両者の差はわずか

である。図1．1．2ib2の堤体内水位の観測位置は裏法先の高さで、裏法先から測って75賦45cm

などの4点である。この場合も破壊の瞬間における堤体内水位は外水位上昇速度の影響を大

して受けず、ほぼ同じである。このことから、浸透破壊は浸透水圧がある限界値になつたとき

に発生するものと考えられる。

　不透水性基礎上の盛土では、3種類の法面こう配の盛土すべてにおいて、破壊の状況は異な

るが、裏法先に浸透水が浸出して数分内に生じた点が注目された。図Ll．2に記入した矢印の

写」て一A 写真一B

写真一E 写真一F

写真一C 写真一D

写真一一G 写冥一H

　　　　　　　　　　写真1．1．1　浸透破壊の状況

時刻に撮影した裏法先の状況を写真1．1．　1に示した。写真1．1．1によれば、不透水性基礎上の

場合には、最初に小規模な洗掘のような土粒子の流れが生じるが、次第に破壊の進行してゆく

経過がみられる。一方、透水性基礎上の場合には、瞬間的に生じた液状化のような破壊が最初

から大きく、その後の破壊領域の拡大が顕著でないことが注目される。

　このように、盛土の裏法面の局部破壊の形態は、透水性基礎上の盛土では、浸出点付近で一

瞬に液状化して崩壊する傾向がみられるのに対して、不透水性基礎上の盛土では、法先付近の

砂粒子が数ケ流れてから、局部的にすべりを起す傾向を示した。従来、不透水性基礎上の盛土

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一7一



のすべり破壊面を考えるときは裏法先を通る円が採用されていたが、本実験ではすべりの上端

が明確に観察されるのに対して、下端部は液状化して、明確なすべり面が生じているかどうか

疑わしかつた。そこで、円形すべり面法による安定計算と式（1．1．1）および式（1．1．2）に

基づいて計算される安全率によつて検討を加えることとした。

　上述のように、実験では局部破壊したものが4つあつたが、その場合には、その部分を元の

形に金網で成形して、外水位が天端の高さにあるときの定常浸透状態における流線網を観測し、

図1．1．3には法面こう配が2割の場合を示した。

（‘）遭ノK情刀硯メ角褒エ

　　　　　　　　　　　図1．1．3　砂模型から得られた流線網

これより、裏法面の浸出点における動水こう配iを図式的に求め、式（1．1．1）のi、式（1．

1．2）のicおよび痂θとの比較を表1．1．2に示した。

　　　　　　　　　　　表1．L2　盛土の法面こう配と動水こう配

限界動水コウ配　　動水コウ配i（実験㈲
盛土のノ
竃ﾊコウ配

θ 痴θ
io io

透水性基礎不透水性基

繧ﾌ場合礎上の場合

2　　割

Q割5分

R　　割

26034／

Q1048，

P8026，

0．44．5

O，372

O，316

0320

O501

O626

0256

O401

O501

0．33

O．31

O．27

0．42

O．29

O．27

計算にあたつては、c＝0（このようにしたため式（1．1．1）を比較上使用した）、ψ＝350、

γb＝γノ＝1．8〃ば　としている。表1．　1．　2に得られたda　eとio、動水こう配iとieを

それぞれ比較すると、いずれも2割こう配の場合のみ前者が大きい。他のこう配では後者が大

きくなって、式（1．1．r）、式（1．1．2）を満足し、安定であることを意味している。しかる

に、実験では不透水性基礎上の盛土はすべて破壊したのであるから、2割5分と3割の各こう

配の不透水性基礎上の盛土では洗掘破壊ではない別の形態の破壊が生じていると考えざるを得

ない。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一一8一



　なお、安全率を「実際に動員されているせん断抵抗力は最大せん断抵抗力の1／F　ec

なっている」と定義されるところの、いわゆる強度安定率Fとして考えると、式（1．1．1）に

対応して式（1．1．3）、式（1．1．2）に対応して式（1．1．4）がそれぞれ導かれる。なお、こ

こではC＝0としている。

F一 ﾁw守γb・…θ卿 （1．1．3）

　　　F－　・・tθ・蟹L＿
　　　　　・＋4毒．一㌍☆

これらの式から安全率を計算すると、表1．1．3のようである。

　　　　　　　　　　表LL3　洗掘破壊による安全率

（1．1．4）

盛土のノリ面 式（LL3） 式（1．1．4）によるF

コ　　ウ　配 によるF 透水性基礎上

ﾌ　場　合
不透水性基礎上
ﾌ　　場 合

2　　割

Q割5分

R　　割

0．91

P．12

P．35

0．93

P．16

P39

0．85

P．06

P．27

　さて、洗掘破壊ではない別の形態の浸透破壊として、次には円形すべり破壊の可能性を検討

してみる。すなわち、2割こう配の盛土↓ζ対して、Bi8hopの円形すべり面法で安全率を計算

する。計算には、図式解法から得られる流線網から計算される簡げき水圧を用いた。流線網に

関しては、流管の数Nfを等ポテンシヤル線で分割される数Ndで除した係数のNf／Nd　は図

式解で％2＝0．167、　実験から3／16＝0．187という値が得られ、透水性基礎上の場合は図

式解で3／S－・375・実験から舟・・と・・う値が得られているので、両者の方法1・よる結果

はほぼ一致しているといえよう。円形すべり面法による安定計算結果は図1．1．4に示した。
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鷲駕／

　　　　　　　　図1．1．4　円形すべり面法による安定計算結果

透水性基礎上の盛土の安全率はF＝O．2・6、不透水性基礎上の場合はF＝0．19となつて、すべり

破壊に対しても前者の方が後者より安定といえるようである。なお、すべり円の大きさは必ら

ずしも裏法先を通るものが最小とはならず、法先と浸出点の間を薄く切るすべり円が生じやす

いことが注目される。

　洗掘破壊に対する安全率は表1．1．3に示したように、2割こう配の盛土ではts　O．　9であるか

ら、すべり計算結果からみると、実際には円形すべり破壊の方が安全率は小さく、発生しやす

いと考えられる。しかしながら、実験で観測された破壊がすべり破壊であつたとは即断できな

い。なぜなら上述の2種類の破壊に対する安全率の計算にあたって、見かけの粘着力を増加さ

せると、たとえはC＞0．001知にすると、安全率はF＞1となつて安定となること、および土

の強度定数の大きさによって最小の安全率を示す破壊の形態は異なることが考察されるからで

ある。実際、実験では透水性基礎上の銑土の破壊部分は一一tsの塑性流動のようにもみえた。

　以上の室内実験に基づく堤防の浸透破壊の考察を要約すると、次のようである。

1）浸透破壊時の堤体内水位は外水位上昇速度の相違による差がなく、ほぼ同一の高さとなっ

　ている。すなわち間げき水圧の増大が浸透破壊の原因である。

2）堤体基礎の透水性は堤体裏法面傾度が急な2割こう配のとき、堤防の安定性に対して効果

　的となっている。しかし一面では、透水性基礎上の堤防の破壊は瞬間的であるので、この点

　の考察が必要であろう。

3）浸透破壊の形態は盛土法面こう配や盛土材料の強度定数に影響されることが指摘された。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－10一



1．3　河川堤防のろう水とその防止工法に関する研究

　河川堤防の災害がしぱしばろう水に起因するものであることはすでに述べた。このろう水災害

は、ろう水のために裏法面などが破壊するというものと、堤体は安全であつても多量のろう水に

よる水害というものの2つに分けられる。前者の問題に関しては前節1．2．・2で考察した。この節

では、後者の面から堤防のろう水流量の調査・予測に関して考察する。

　現実の河川堤防および基礎の土質構成はきわめて複雑なため、ろう水問題としては、その地点

ごとに詳細な量的検討をする必要に迫られるのが通例である。ζのためには各種調査資料の整理

　・分析、現地実験や現地観測、さらには室内での模型実験などを行なって、総合的判断を加えね

ばならない。こうした意味で、この節では総合的な調査研究の成果を述べる。

　さて・すでに述べたように・淀川堤防など多くの河川堤防はその基礎が透水性である。堤内地

の表土層は、低透水性の土層が発達している場合と発達していない場合とが考えられる。前者は

被圧地下水地帯、後者は不圧地下水地帯と大別される。

1．3．1　淀川支川木津川堤防の場合

　　淀川の支川木津川の城陽地区右岸堤防基礎は表層にわずかに粘土層を有しているところもみ

　られるけれども・地盤は主として砂層となつていて不圧地下水地帯とみられる．この地点で、昭

　和32年の2回にわたる長期間の地下水位観測を整理すると、地下水位変動の振幅は本川水位

　変動の振幅に対して、河川から遠ざかるにつれて指数関数的に減衰していて、その減衰率は2

　回の観測で等しくなつていることが見い出されている。1）　ζの関係は解析的に導かれて、減

　衰率は地盤滞水層の厚さ、透水係数、砂層の間げき率などが関係している。10）一方、河川水

　位とろう水流量の相関性は比例関係にあつて、ろう水量が0に対応する河川水位は、丁度堤内

　地盤高に相当していて、河川水位が少しでも上昇すると、ろう水が始まることが予想される。

　このようなところ（不圧地下水地帯）では、堤体と基礎が透水性の場合であって、この形式の

　堤防のろう水量の解析は厳密には困難であつて、11）普通にはかなり大きな近似が必要となつ

ている．12）このため、ろう水流量の推定には現地観測資料の＋分な検討とか、砂鯉に対す

　る浸透実験や寒天模型による電気的相似浸透実験による検討など、十分な根拠を要請されるこ

　とが多い。

　　上述の寺田築堤の標準的な旧断面と寒天実験から得られた流線網は図1、1．5（a）に示した。
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　　　　　　図LL5　木津川堤防（城陽地区）の流線網

図11．5（d）には、ろう水防止のための一対策として設けられた裏小段を有する複合断面とその

流線網を示した。各流線網は計画高水位T．P．23．997〃　を保つ定常浸透流におけるもので、

堤防の天端は標高丁．P．2・6．2・5m、表裏法面傾度は約2割、堤内地表面標高はT．　P．1　7．586

m、堤防基礎の透水層は標高丁．P．9．7m付近に現われる粘土の不透水層までとなつている。

堤防および基礎の砂質土の透水係数は別途調査からk＝1、25×10－2Cithと判明している。図

1」．5に対する堤防ろう水流量は流線網から算出され、

色）の場合q－1・25×・r2×64・×吉一267W㎝

（・）の場合q－1・25×・・一“2×64・×昔一2・・9cdde・／・m

が求められる。ζれに対して、Cresger－Ju8tin法により近似計算すると、12）（a）iζ対して

2．91嚇／傷（このうら0．77㎡友／onが堤体ろう水、他は基礎ろう水）、（b）le対して2、26

♂唆／cr（ζのうちO．　6　O　diha／caが堤体ろう水）が得られる。ζの場合、　Creag。r’一’J　u。　t　i　n法

から算出した値は流線網から求めたものとよく合つていて、ろう水流量を計算するのに簡便で

あるけれども、一方の流線網は定常浸透流の厳密解であるという背景があるので、さらに別の

問題に対する解答を与えてくれる。たとえば、堤内地へのろう水量の場所的分布、浸透水圧の
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分布・堤体の安定解析に必要な堤体内の間げき水圧などが容易に求められる。図1．1．6には図

伽％w6㎡ ㎝》塀㎡　　　　　　　　c働㎡
　’．0 £o 乙0
うα8水

08 θ，

零α6
α

＼　　　　4 σ

α2 c2寸　」

。1－一一Sf－－75－一一一7ii－一一一　nt

図1．1．6　堤内のろう水量分布

　　　　L1．5から堤内地の浸透流量の分布が求められている。裏法面からの浸出水があるために、裏

　　　　法先にろう水が集中していることが明確に現われている。

　　　　　さて、上述のように推定されたろう水に対して、その防止対策工法の効果に関して検討する。

　　　　木津川堤防のような、基礎地盤が透水性のときのろう水防止工法として採用されているものは、

図1・1・5（b）～（d）に示した　（1）2つの裏小段と犬走りを設ける裏腹付工法、②表法面のコンクリート

　　　　法覆工および矢板工、および　（3）前述（IX②の併用工法である。これらの施工効果について検

　　　　討しておくことは、今後Cの種のろう水防止対策を決定する際に一っの指針を与えるであろう。

　　　　　図1．L5（b）は裏腹付工施工後の断面に対する流線網とみなすζとができる。図1．1．5（c）、（d）

　　　　には、表法面のコンクリート法覆及矢板工法、および裏腹付との併用工法がそれぞれ実施され

　　　　た後の堤体及基礎断面に対する流線網が得られている。それぞれの場合の浸出面の高さを比較

　　　　すると、それらの施工効果が端的に認められる。すなわち、当初断面で1．50mの高さ（図1．

　　　　1．5（a）参照）のものが上述の3種類の工法に対して、（1）0．74m、（2）O．6　5　M，（3）0．22mとそれぞ

　　　　れ低下しているζとがわかる。これに伴なってろう水流量の低減は当初の2．67Cil6．／■から、

　　　　（1）2．1gag／微（2）1．67ct6．／．（3）1．60輪／omとなつて、裏腹付工とコンクリート法覆及矢

　　　　板工の併用工法では当初の約60％に低減している。さらにパイピングに対する安定を比較す

　　　　ると、浸出点におけるHarzsの方法で安全率が0．57から2．8に増加することがわかる。13）

　　　　　以上には、木津川堤防のろう水とその防止工法に関して、現地調査資料に基づいた室内の模

　　　　型実験によつて検討した結果を要約した。ろう水量の推定やろう水防止工法の効果が実験的に

　　　　適確に判明することがわかる。この場合は、定常浸透流に対する検討を行なつたけれども、次

　　　　の長良川堤防の場合にみられるように、非定常浸透時の現象も現地観測資料に基づいて検討が

　　　　可能である。

　　　1．3．2　長良川堤防（高須輪中堤）の場合14）15）

　　　　　高須輪中では堤内地表に難透水層として、粘土質表土層が全般によく発達していて、表土の
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下に厚さ約13mの砂礫透水層が存在する。したがつて、この場合の地下水は被圧地下水とな

っている。この高須輪中堤内地は、いわゆるゼロメーター地帯であつて、T．　P．±Omよりも

低く、16ね（金廻）地点の右岸では、T．　P．一一・O．4〃mとなつている。このため、現状におい

ても図1，1．7にみられるようにかなりのろう水が認められている。そこでこの地点におけるろ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　う水に対して、第1に現状の堤内地下水圧やろ

　i》水のシミ出し部　　．

X小さなクィ7クサンド
　（t’マ）

十洪水i時クィヲクサンド

◇烏0　20

躍
　　　外　㎞

20．0

1

亮良川・ロリ可4

窪

　　　　　～C
　　　金廻

　　　　　B
　15．015・　A
qtli，itT

　　＼；由

福永郎、　福
七取

　　　　　　輪
　　　　　　　中

図1．　1．・7　高須輪中平面図

う水量を把握すること、第2に計画されている

長良川河口ぜき建設による河川水位上昇時の堤

内地下水圧やろう水量の増加を推定すること、

第3に予想されるろう水被害を防除するための

対策工法の指針を得ること、などを目的とした

調査研究を述べる。

　長良川河口せき計画にともなう堤内ろう水に

関する調査としては、建設省内でろう水実態調

査や地質・地層調査などが行なわれてきた。16）

この項では、これらの資料にもとついて、解析

可能な、きわめて単純化した地盤モデルで解析

整理を行なつて、二、三の観測値に基づく検討

・考察を加えるとともに、最終的には、予測さ

れる堤内ろう水防止のための対策工法の選定に

際する判断の指針を与えている。

　すなわら、高須輪中堤内における地下水圧変

動の観測や、とくに堤外で砂州が少なく、堤内

ろう水の激しい地区とみられる長良川右岸16

ke－120m地点（金廻）における堤内既存水路

へのろう水量の観測などの結果から、地盤の透

水性に関する諸定数の推算とそれに基づいてせき設置後の長良川水位上昇にともなう堤内地下

水頭とろう水量の各増分を推定する。この推定はきわめて単純化した地盤モデルによるもので

あるため、さらにより実際に近い地盤モデルに対するアナロジー実験によつて検討を加える。

それと同時に、予想されるろう水被害を防除する対策をたてるための実験的検討を加える。す

なわち予想される堤内地下水圧とろう水量の増加を低減させるために5種類の対策工法、（1）水

路工、（2）暗きよ工、（3）水路・暗きよ併用工、（4）矢板工、（5）ブランケットエ（表腹付工）を考慮

し、それらの効果を検討する。
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（1）高須輪中堤内地のろう水

現状⌒砺万li｛一’フ「ニー’一一’一

　　　　　プランケットエ
　　　　　による腹く寸け

釜＼ぜi竺三豆避迎
　　透水層k＝LO×10’儂αm！sec
　　　　　　（4．4×10－3）

　　101520m

水路
　　　　　05m

　旭ノ2m
暗き．ci・．・m》、一擁想㎝！，ec

　　　　　　　（1．0×10－・）

Fω ゐ

工

A’ 4

　．　　　　　　　　　　　　　　　　　　．　　　　　　　　●
D　　●　　　　　　　．　　　・　　■　　　　　　　　●　●　　　　　　　　　　　　　●

■　　　　　　　　　　．
D　・

怐@　　　　　●

f・ F・’
c　　’

@．　　　　　　　・　●

E　　　　・

@■@●　　　　■怐f　も　　　　　　・

怐@●　　・　　　　　　・

@θ

　　　　　　　　図L1．8　高須輪中堤防と地盤の断面（C断面）

　　図一1・1・　8　IC示された断面図は長良川右岸16be－120m地点のものであつて、　C断面と

　称しているものである。地層の詳細は複雑であるが、大別して3層にまとめられている。各

　層の透水係数は揚水試験などの調査から求められたものであつて、図1。1．8中のカッコ内の

　値として示してある。カッコ外の値は後述する寒天icよる電気的相似浸透実験において、結

　果的に採用されている透水係数である。

　　図1．1．8に示した堤防および基礎断面をいま簡単のため、図1．1．9のよう↓ζ難透水性の表

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　土層で被覆されている被圧滞水層地盤で近似す

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　る。このとき砂層（厚さD＝13．8m、透水係数

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　k、圧縮率K）の水頭をh（x，t）とし、表土

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　層（厚さd、透水係数k，）の地表面に湛水が

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ないとする。外水位が

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　F（t）＝A十B4in（σt）　　　　　　　　（1．1．5）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　なる変化をしているときの水頭h（X，t）は、　t

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　→。。のとき、次式で与えられる。17）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　h（x，D＝A・XP（mza）＋B・XP←ps）・・”bi（σt－

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　qlx）　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（　1．1．6）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ただしM2＝b／K，b－k’イ㎞入K－kZK

図1’　1・　9地盤の鋤モデル @　・・毒疏＋・｝、q造｛梛一b｝
　　さで、外水位変動と堤内地下水位の変動の応答の観測値から式（1．1．6）中に現われる諸

　定数の算出を試みる。

　　C断面における観測結果の一例が図1．1．10である。図中の記号C－4、C－5、　C－6、

　C－7は観測井の番号であつて、外水からの距離xがそれぞれ55微87nK　130微180

　mの地点にある。
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図1．1．10　外水位と堤内地下水頭の変動

観測井の直径は7．　5　cr、測定深度は5mの位置である。さて、この断面の地点では、潮汐に

よる外水位変動にともなう堤内地下水頭の時間的変化が観測されている。外水位の正弦的変

化に対応して、堤内地下水頭の変動振幅は堤防からの距離とともに減衰を已し、そのピーク

時の時間はずれ（時間的遅れ）を示し、平均堤内地下水頭も外水から㎏ざかるにっれて減衰

している。後者の減衰は式（1．1．6）の右辺第1項によるものであり、前者の減衰が第2項
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図1．1．11　水位振幅，

　時問的遅れ，平均地下水頭
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によるものである。

　図L1．11の（a）には地下水頭の減衰の関係、（b）には距離xと時間的遅れ（式（1．1．6）の

qx／aに相当する）の関係（c）には平均地下水頭の減衰の関係を描いてある。図1．1．・11の

それぞれの直線の傾度から式（1．1．6）における定数p、q、　mの値が計算される。この整

理を2地点において、数回の観測に対して行なつた結果が表1．1．4に示されている。p、　q、

　　　　　　　　　　　　　　表1．1．4　透水性に関する諸定数の算出

C地点（ 16㎞一120加） D地点（16ん鴛一50初）

回 観測年月日 P q m m 一
　1

@8

P0

P1

P2

P8

38．

R9．

S0．

S0．

S0．

S1．

12． 2音》24

P0

Q5

Q3

P0～11
Q4

131

P07
P．10

P27

P33

P29

052
O52
O．34

O．52

O64

O．38

055

O88

O．59

O36

O．71

O67

100

O．93

P．04

P．16

Pユ7

P23

100　0．56　053
O92　106　0．47
P．12　0．43　0．86

P．19　0．51　035

P．17　0．45　0．68

P．18　07　40．59

083
|103108108092

22
162 058

一 1．51 G地点（14．2㎞120〃2）
42． 9．

4～7 （2ユ8）（0．85 （1．11 （195） （390）（131）（235） （3β7）

平 均 1．25 050 050 1．15 いずれも（×10－4 ）・〔㎝一1〕

観測井の深さは（　）が2．5〃2に、（　）以外のは5．0〃2に対応する。

mの間にはp2－q2＝m2なる関係がある筈であるが、観測値から計算された値はこの関

係嚇足せず・P2－q2＞nieなつていて・Pが過大｝・算出されているか、またtg・q、　mの

値が過小に算出されていることになる。

　観測値を得た実際の断面は各種の土層から構成されていて、図1．1．8に示すものよりさら

に複雑であるのに対して、前述の解析式（1．1．6）は図1．1．9に示すきわめて単純化された

地盤モデルに対してしか演算が可能でないので、上述のような問題が生じるのは当然ともい

える。しかし逆にいえば、実際の堤体および地盤を図1．1．9のようなもので近似しても、図

1．1．11にみられるように、地下水圧変動の振幅、平均地下水頭の減衰および時間的遅れな

どが、定数を適当に選べば、きわめて単純化された地盤モデルに対する演算式（1．1．6）に

よつて解析されるといえよう。

　mが大きいことは平均地下水頭の減衰が大きいことを意味するので、mを小さめに評価

している表1．1．4の観測直から求めた値の採用は、平均地下水頭の減衰を遅らせるという結

果になり、水頭を過大評価することを意味する。一方、平均流量は式（1．1．6）を微分して

kDを乗ずることによつて求められ、後述の式（1、　1．・8）で与えられるから、　mの値は小さ

い方が危険側の推定であるともいえない。そζで次には、C断面の近傍で観測されている水

路へのろう水量の時間的変化から検討してみよう。

　C断面の近傍（長良川右岸16㎏）で、堤内地の既存排水路を利用して、外水位変動に対

するろう水量が観測されている。水路の長さは137M，水深15・cm、幅1．6mであつて、外

・－ P7一



水から水路までの距離は85mである。水路の一端を閉じて、他端に三角ぜきを設けて、水

路へのろう水量の時間的変化が観測された結果は図1．1．12に示されている。周期的な外水

蜘
　　

ｨ　蜘　㎜

（o

iOOo

0

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　｛

　　　　　　　　　　　　　T，P．－L20m
”一一一一一　Ae－．．．“－sdF－一’一一一　　…～“噂＾

熕?ﾊ（水路）

一輌一古
上12！　　　誌

に
　　口⊇

二
！しウ】　チエ

　　領

図1．1．12　ろう水流量の変化

位変化に対応して観測ろう水量も周期的な変化をしている。平均ろう水量は約3，5　9　OOdde

であつて、これは約O．026ede／〃1に相当する。

　さて、図1．1．・8　ec示すような難透水性の表土層を有する被圧滞水層の上部につくられてい

る排水路への非定常浸透流の解析はきわめて困難である。そこでこのような場合の定常浸透

流を研究したTurnbul　lらの方法により、18）排水路への浸透流量を近似的に計算してみた。

図1．1．12の一点鎖線がその結果である。この方法は定常浸透時の計算式であるため、時間

的遅れは計算できないけれども、それを2時間（その理由は後述）にして描いてある。観測

ろう水流量と比較すると、時間的な変動の振幅はかなり大きいけれども、平均ろう水流量は

ほぼ等しいということができる。観測ろう水流量の変動が計算値より小さいことは、浸透ろ

う水してきた水が排水路を流下して、三角せきで測定されているため、観測値が時間的に平

均化されたことによるものではないかと考えられる。

　さて、Turnbul　lらの方法では時闇的遅れが計算できないので、いまかりに、外水位変化

　　　　　　　　　　　　　　　　　　一1　8一



の位相は外水位変化による被圧滞水層中の排水路と同じ地点における地下水流量変化の位相

に等しいと近似してみよう。図1．1．9の被圧滞水層中の地下水流量は式（1．1．6）を微分し

てkDを乗じて求められ、式（1．1．7）となる。また時間的に平均した浸透流量Qmは式

（1．1．8）で与えられる。

Q（・・の一㎞・㎞・一叫B厄一丁疋「・・－px・dn（σ・、’一、q。＋a）｝

ただし　α一im・－1（％）

Qm（・）＝＝i　f。T　Q（…）・t－kDAm・－mx

　　　　　T＝2π／σ

（1．1．7）

（1．1．8）

式（1．1．6）から水圧変動の時間的遅れはq）Yaであるけれども、式（1．1．7）から浸透流

量の時間的遅れは（qx一α）／σで与えられることがわかる。

　外水位変化を正弦変化で近似させ、かつすでに求めた諸定数

　　A＝1・66m・m＝1．15×10　b’4　om－1，　D＝13m，xニ85m，B＝0．80m，

　　P＝1・25×1　O－4・・一“1・，q＝0．50×10－4　om－1，　k＝1．0×1r2輪

を用いて、式（1．1．7）に求められている時間的遅れ（qX－a）／o　を計算すると、ζれは

41分・・ig　6．　　耀灘職雰㌘；楚棄㌫謡騨竺〉’

　観測ろう水流量には、さらに排水路から三角せきへの測定系の時間的遅れはL／2uであつ

て、水路延長L＝137M，　u＝3590÷（160×15）＝1．50nhaとすると、1・／2　u＝77分とな

る。さきの41分とあわせて118分の時間的遅れとなる。この遅れが図1．1．12の外水位

変動とろう水流量変動の時間的ずれ、約2時間に相当していることになり、上に求めた諸定

数はほぼ妥当なものであると考えられる。

　なお、式（1．1．・7）を用いて形式的に地下水流量を試算することができるけれども、その

結果は排水路へのろう水量測定値の約！／9になる。この点にっいては、両者の相違すなわち、

流れの前提条件である地盤条件が違つていること、さらに排水路からのろう水流量の観測時

には、堤内地の地下水圧が水路水位より高く、観測値には堤外と堤内の両方からのろう水が

加算されていることなどが考えられる。

　以上を要約すると、実際の堤体および基礎断面は各種の土層から成つていて複雑であるけ

れども、土層の透水性を平均化した近似断面を描くと、図L1．8のような堤内表土層（難透

水性）、堤体および地盤上部の砂質シルト層（半透水性）および下部の砂層（透水層）の地

層構成となる。この地点における地下水圧変動と堤内排水路へのろう水量変動の観測結果を、

図1．1．9に示すきわめて単純化した地盤断面に対する解析式で整理したところ、比較的妥当

な結果を得た。これは実際の堤体および基礎を図1．1．・9のように近似しても、定数を適当に

選べぱ、大きな誤差は生じないということの証左であると考えられる。したがつて、次には
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上述の方法・結果を用いて、現状とせき建設後に予想される地下水頭とろう水量を推定する。

　高須輪中堤防C断面（16k”r－120〃z）における堤内地盤高はT．　P．－0．40〃である。この

高さを全水頭0の基準にとると、つぎの対応ができる。なお、現状水位とせき設置後外水位

には水文資料の整理・解析が整つている油島（14ke）地点のものを便宜的に採用した。

堤内地盤高

現状最低外水位

現状平均外水位

現状最高外水位

せき設置後外水位

　標　　　高

丁．　P．　－0．40m

T．　P．－0．08〃2

T．P．十〇．4　gm

T．　P．　十1．06m

T．　R　十1．31m

全水頭

　0

32伽

89cr

146cm

171　cm

　いま外水位が時間的に正弦変化しているとすると、式（1．L5）のA、　Bは上述の数値か

らA＝89夙B＝57emとなる。すなわち、外水位が

　　F（t）＝89十57　4繭（σt）　　（om）　　　　　　　　　　　　　　　　（L1．9）

　　　σ一」皐、T－12×6・×6・SC

という変動をしているとき、堤内地下水頭の変動は式（1．1．6）で計算される。mニ0、5×

10－40m　－1　のときとm＝1．15×10－40m　－1のときに対応する計算結果を図11．13に

示す。

150

oo

T0

　

（6）綴終

0

N

＼＼＼＜＞＞．＼

　　　　m
－　5×10－6crn　n

－－
P，15×10－eq胞●‘

　　　＼＼
　　　　　　　　　、、：．s
　　　　　　　　　N　－N●一■●匂匂■一

　　　．■■」一一．一●●■■■●■旨■■●＿　＿

　　　100
　　距離（m）

せき設置後

現状最高
現状平均
現状最低

200

　　　　　　　　　　図1・1・13　堤内地下水頭の分布（推定）

　図1・1・13によると、現状平均水位の場合に対してせき設智後の堤内地下水頭は約2倍程

度まで増加することがわかる。なお、この計算では地盤を図1．1．9のようなもので近似させ

ていることに留意しておく必要がある。
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堤内地へのろう水量Qノに関しては、堤内表土層（厚さd、透水係数kノ）の下面の水頭h

（x，t）と表面の水頭0による動水傾度で生じるから、

　　　Qノ（…）一∫。xピ÷・t　　　（1・1・1・）

　式（1・1・10）に式（Ll・6）のhを代入して、時間平均のろう水流量錨は次式によつて

求められる。

　　　蛋一÷∫㍗・t一器（1－・一一mx）

一A・
C1’ll｛1，9i（1－・一一）

（　1．1，11）

ただし　　nd＝kノ／（KDd）

　堤内地へのろう水は堤防敷部分を除くx≧55〃1の部分へのろう水であるとすると、堤内

ろう水量は

　　　　　　　　　　　　　　　　　　Ak，
　　　Qfu（x＝　oo）－Qfn（x＝55m）＝　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　〔e－mx〕　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1、1．12）
　　　　　　　　　　　　　　　　　　dm　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　x＝55m
　式（1．1．12）にA＝8・9cv，t（現状）、　A＝171cm（せき設置後）、d＝・50a厚などの値

を用いて計算する表1．1．　5のようである。

表L1．5　推定ろう水流量

m kノ 現状平均ろう水 せき設置後ろう水

0．5×10一細一1 100×10一ε㎝血 0．0272⑫繊 0．05204銑
1．15×10一細一1 528×10－8輪 0．0438ε麺 0．0834⑫跡

　　ここでは（kDd）の値を一定として、　m＝0．5×10－40m－1とm＝1．15×10　－40m－一　1

　の2つの場合を計算してある。表1．1．5から、現状の堤内ろう水量は0．027～0，0444輪

　程度であつて、これがせき設置後には0．052～0．083磁〆〃程度に増加すると推定される。

　さきに堤内排水路への観測ろう水量が0．026賜〃2であつたから、上の計算値はオーダー的

　に妥当なものといえよう。現状の平均堤内ろう水量は約0．035鋤〃2であつて、せき設置後

　には約0．06S4da／mと約2倍弱になると予想される。

（2）高須輪中堤のろう水防止工法の検討

　　せき設置後の高須輪中の堤内ろう水の増分はかなりのものになることが予想された。しか

　し、それは観測地下水圧と観測ろう水量の各変動および近似した地盤モデルに対する解析に

　基づく検討に準拠している。そこで次には、実験的に上述の推定値のオーダーを確認して、

　さらにろう水防止の対策工法の効果を究明する。実験手法には、定常浸透流の解法として用

　いられている寒天による電気的相似実験法を採用している。堤体および基礎地盤断面には解

　　　　　　　　　　　　　　　　　　一一2　1・一



析的演算に用いた図1．1．9よりはさらに実際に近いとみなせる図1．1．8の平均化された断面

を相似させている。

　さて、この種の堤内ろう水防止対策の原則は堤体を保全しつつ、その効果をあげるべきこ

とである。この意味で、堤体の前面（表法面）で積極的に遮水する方策として、表法面の腹

付け（ブランケットエ）、コンクリート法覆工および止水壁矢板工が考慮される。一方、や

むをえない堤内ろう水をすみやかに排除する方策として、排水路や排水暗きよの設置が考慮

される。この排水路などはその建設によつて堤体安定の保全に関して、少なくとも現状をそ

こなうことのないように、設計・施工上に細心の注意が必要なことは論をまたない。これら

の対策工法の優劣は堤内ろう水の防止効果、工費の経済性および安定性によって比較される

であろう。本文では各工法のろう水防止効果という面から実験的検討を加える。この検討は

図1．1．6に示すC断面に対して行なう。対策工法はっぎの5種類である。

1）排水路工：堤防裏法先から5m離れた位置に幅2m、深さ1．5mの長方形の排水路を建

　設する。

2）排水暗きよ工：直径50　cmの暗きよを堤防裏法先から5〃2離れた位置で、約5m下の透

　水層に届くところに設置する。

3）排水路・暗きよ併用工：1）　と2）の併用工法。

4）矢板工：堤防表法先コンクリート張りの先端、根固めの部分に7．5mの長さの止水壁矢

　板を打込む。

5）ブランケットエ：堤防表法面‘ζ腹付する（図L1．8の破線部参照）。その土質は堤体材

　料と同じ透水性とする。

　せき設置後も長良川水位は当然時間的に変動する。また地点によつても多少異なつてくる。

さきの“ろう水の推定”では、外水位条件として油島地点のもの（T．P．＋0．49m）を採用

したけれども、この実験では現状外水位は高須輪中全体を平均的にみた標高T．P．＋0．60m

にした。この点の相違は後に考察する。さてせき設置後の外水位はさきに用いたものの端数

を切捨てて、T．　P．＋1．3　Omとして、しかも時間的にも一定に保たれている定常浸透状態

を実験対象とした。

　この種の問題は室内の寒天模型の電気的相似浸透実験によって検討される。定常浸透流と

電流の相似性は周知であるが、表1．1．6の対応関係に明らかである。

　　　　　　　　　　　表1．L6　浸透流と電流の相似性

浸透流 透水係数’ 水　頭 1動水傾度 流　量 流　　速

電　流 比電導度 電　圧 電圧傾度 電　流 電流強度

寒天模型で観測される電流1は次式によつて浸透流量に換算される。19）
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　　　q－1×1×』×ミ　　　　　（1．1．13）

ここに、q：換算浸透流量（alde／em）、1：電流（アン〔ア）、　k：透水係数（ε寓血）、

rc　：比電導度（Ω一1・om－　1）、　h：水頭差（om）、V：電位差（ボルト）、b：寒天模型

の厚さ（本実験ではb　・＝　O．60n　とした）。

　比電導度は厚さO・　6　cmで・10・om×10cmの正方形状寒天の対辺間の電気抵抗Rを測定すると

ると、κ＝1／（O．　6R）で与えられる。

　さて・図1・1・8に示す堤防および地盤は3つの土層から成つている。このような透水性の

異なる土中の浸透では、表1．1．6の対応から、透水係数と模型における寒天の比電導度とが

比例するように寒天の電気抵抗を決めることによつて、寒天実験の相似性を保持できる。こ

の実験では寒天の濃度を1％とし、食塩濃度が15％のときの寒天の電気抵抗はR＝8．1オ

ームとなつた。この寒天で図1．1．・8の透水層（k＝1．0×10－2輪）を相似させると、Rk

－8・1×1・ゴ輪）となる・難透水層と半透水層｛・ついても、・の関係端足する電気抵抗

Rの食塩濃度の寒天を用いることにより、実験の相似性を保つ。本実験では、半透水層に対

して食塩濃度0．85％（Rニ76　オーム）、難透水層に対して0％（R＝1，840オーム）とし

た。その結果、相似される透水係数はそれぞれ、1．1×10－3輪、4．4×10－5輪とな

つている。電圧は1ボルトで水頭差1mを相似させているので、結局式（1．1．18）は次の

ようになる。

　　　　　　8．1×10－2／R　　100　　　1
　　q＝1×1／（。．6R）×1×一π

　　　＝8．1×1噛／om（1：アンペァ）　　　　　　　　　　　（1．1．14）

電流1は回路中に入れた既知抵抗rの両端間の電位差Vをテスターで測定して、V÷rによ

り求められる。

　寒天模型の縮尺は1／100　として、交流を用いた。実験の種類は対策工法と水位条件の組

み合せできまり、表1．1．7に示す場合に対して実験した。
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表1．1．7　実　 験　　の　 種　 類

　　水位条件

n盤と工法

現況1
ｽ均
?ﾊ

せ　き　計　画　水　位
中洪

?ﾊ

計　画

p?ﾊ
1 2 2， 8 4 4ノ

1現　況　地　盤
1－1

P00 1－2
@　170

1－8
R70

1－4
U40

1－4／

U40

日排水路を設けた
鼾

1－2
i鵠鵠雫罐　　　　　220 F3

R70
｝－4

U40
1－4，

U40

圏排水暗きよを設

ｯた場合

薗一2
目一8

R70
卜4
U40

肝4，

U40

W排水路と暗きよ
�ｹ用した場合

W－2
W－3
R70

肝4
U40

Ψ矢板工の場合
Ψ一2

@　　　　170
Ψ一3

R70
V－4

U40
F4
U40

Wブランケット
ﾌ場合

W－2
@　　　　170

W－3
R70

W－4

U40
W－4／

U40

注　1．4ノというケースはコンクリート覆工がH．W．　Lまで完成されている場合。

　　2．表中の数字は外水位から堤内地表面または水路（暗きよ）の水面までの総水

　　　頭落差（om）である。

それぞれの場合に対する電気回路は若干異なるが、これらの中で最も複雑な場合の例として

排水路と暗きよを併用した場合の電気回路を示すと、図1．1，14のようである。

透水屠 （暗きょ）

図LL14　電 気 回 路
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　自由水面の位置はその点の水頭が位置の水頭に等しくなるように試行的に決定される。自

由水面上の寒天を切取って完成した水面形の一例として、排水路・暗きよ併用工（IV－2）

の場合を示すと写真1．1．2のようである。

f．v／

　　　　　　　　　　写真1．1．2　寒天模型実験装置

　なお、対策工法の相似方法を若干説明する。

1）排水路は幅0．6　cm、長さ3　om（または4α4）の銅板の両端を0．5　om（または1．0㎝）ず

　っ折曲げて、コの字のものとした。

2）暗きよは幅0．6　omの銅板を直径が0．5　omの円筒になるように作つた。

3）矢板は帖1．　O・c7x、長さ7．5・om、厚さ1　nnのガラス板を所定の位置に立てて、電気的に絶

　縁した。

4）ブランケットは堤防表のり面への腹付けであつて、図1．1．8の破線部に、堤体を相似し

　た寒天と同じものを用いている。なお、このブランケットの前面の河水にあたる部分はコ

　ンクリート法覆工として、不透水面とした。したがつて、この場合堤外からの浸透水はこ

　れより先の地面からのみ生じる。

　実験では自由水面の位置を試行的に求める。つぎに浸透流量を表わす電流および水頭分布

を現わす電圧分布を測定する。実験結果を整理して、各場合の自由水面形、流線網および浸

透流量が得られる。以下では流線網、浸透流量、堤内地表面下500nの位置における水圧分

布と浸透水圧分布および自由水面の高さに関して各工法の堤内ろう水に対する防止効果を比

較する。

　さて、実験結果・対策工法の効果について次に述べる。

　現地盤に対する現状水位の場合（1－1）とせき設置後外水位の場合（1－2）および各

種対策工法を実施したときのせき設置後外水位の場合（1－2、ll－2ζ薗一2、　W－2、

V－2、vr　一一2）について流線網を描くと図1．1．15のようである。
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図1．1．15 高須輪中堤防の流線網
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この図では等ポテンシヤル線を破線で示し、流線は実線でその概要を示した。等ポテンシヤ

ル線のポテンシヤル値は堤内地表面を基準0として測つた水頭（on）で示してある。したが

つて水路工などの場合、水路水位を堤内地表面から50・omないし10　O　om下げているので、

水路近傍のポテンシヤル値は負になつている。測定した電流から換算した浸透流量は表1．1．

8のようである。
　　　　　　　　　　　　表1．1．8　浸透流量（ci｝ha／’om）

水　位　条　件
現況平均 せき計画水位 中洪水位 計画高水位

1 2 2ノ 3 4 4，

1現況地盤 堤内へ 0，125 0205 0，472 0，932 0796

1水路工
堤外から

迥Oへ
?Hへ

0，233

O，135
O，088

0，241

O，050

O，190

0，472
O374
O，098

0907
O／755
O，123

0783
O667
O，110

圃暗きよ工
堤外から

逑烽ﾖ
ﾃきよへ

0，235

|0，047
O，282

0478
O，228
O228

0，939

O456
O456

0／752

O，353

O399

w水路工・

ﾃきよ工
@の併用

堤外から

逑烽ﾖ
?Hへ
ﾃきよへ

0，251

|0，050
@0．027
O，275

0493
O，232

O019
O236

0972
O444
O，045
O，463

V矢板工 堤内へ 0，167 0365 0732 0642

Wブランケ
c　ト　エ 堤内へ 0，184 0443 0875 0772

さらに水頭分布のうら堤内地表面下50・omの位置における水圧と浸透水圧を求める。浸透水

圧とは水流の方向に沿う動水傾度と水の単位体積重量の積である。ζの実験では堤内地表面

近傍での水頭（電圧）測定点は、地表面下50・omとさらに110・cm下の測定点であること、

さらにこの付近での浸透流はほぼ鉛直上向きになつていること（図1．1．15にその傾向が認

められる）を考慮して、地表面下160cmの水頭から地表面下50　omの水頭を差し引いた値

を110cmで除したものを近似的に動水傾度として求めた。水圧分布は図1．1．16、浸透水

圧分布は図1．1．17のように得られた。
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　i巫一2　（暗きょ工）

g　W－2　（水路・i蒋きょ併川」：｝

e　V－2　（呆板1⊃

OW－2（プランケソトエ）
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図1．1．16 水 圧 分 布
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図1．1．17　浸透水圧分布

　これらの結果に対して、図1．1．15では同じ値の等ポテンシヤル線の位置を比較

対比し、表1．1．8ではとくに堤内地へのろう水量の多少を比較し、図1．1．16と図

1．1．17ではそれぞれ水圧の増減を対策工法ごとに比較すると、次の事項が明らか

となった。

1）現状地盤に対して現状平均外水位のとき、堤内地下水圧は水頭にして地表面上

　約10・cm未満であるが、せき設置後には約10・onの水頭上昇が生じる。ろう水流

　量も0．01　2　5　9de／mからO．020S4ha／mまで、約7割増加する。

2）水路工の場合は、水路水位を地表面下5　OCIiN　1　O　O　cr低下して維持すると、現

　状を維持することができる。ろう水流量についていえば、せき計画水位の場合水

路水位を地表面下50㎝に保つとき堤外からの60％が堤内地へ、40％が水路

　へ集まる。水路水位をさらに50　om下げて地表面下1加に保っと、堤外からの
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　21％が堤内地へ、79％が水路へ集まつて、水路効果が現われ、堤内地へのろう水量は

　0．01354ム／mから0．O　O　S　eha／mに減少する。

3）暗きよ工はきわめて大きい減圧効果を発揮し、実験のように暗きよの水頭を地表面下

　50　cm　ie保つと、現状をかなり改良する。

4）矢板工、ブランケットエでもかなり減圧効果が認められるけれども、現状を維持する程

度には若干不足である。ろう水流量からみると、矢板工の方が効果があるようである。

5）排水路・暗きよ併用工は暗きよ工単独の場合とほぼ同様の効果を有する。このことは暗

　きよ工が排水路工に比較して顕著なろう水防止効果を有するζとを意味する。

図1．1．15に得られている自由水面の高さを拡大して図1．1．18に描いた。

　　　　　　　　　　　図1．1．18自由水面

堤防断面中央より堤内側で自由水面の高さを比較すると、排水路・暗きよ併用工と暗きよ工

の場合がほぼ最低を示し、っぎに排水路工、ブランケットエ、矢板工の順に高くなる。

　以上には、ろう水防止工法の効果を論じた。ここではさらに、さきに得られたろう水量の

観測値や計算推定値と寒天実験結果とを比較しておく。

　現地盤における既存堤内水路への平均ろう水流量は約0．026edr／mであつた。これは外

水位がT．P．＋O．4　6mであり、水路水位がT．　P．－1．20mのときに得られている。一方、

計算における外水位を実験と同じ水位にして計算推定値を修正すると、現状の堤内ろう水流

量は0．030～0．0494A／m、せき設置後のものは0．052～0．08％ム／mとなる。これら

の計算値は現地盤をきわめて単純化した地盤モデルに対して得られたものであるけれども、

現地盤における既存堤内水路で観測された平均ろう水流量0．0264ん／〃から考えてほぼ妥

当なものであろう。一方、寒天実験では現状の0．O　l　3　eha／m、せき設置後の0．0214d』／m

が得られ、計算値よりも小さい。これは本実験のように、異なる食塩濃度をもつ寒天を接さ

せて模型をつくると、全体としての合成抵抗が若干増加するなど変化が生じていたことに起

因するのではないかと考えられる。20）

　堤内地下水圧の計算による推定はmの値によつてかなり異なる（図1．1．18参照）。しか

し、mが変つても、現状平均外水位に対するせき設置後の水頭はいずれも2倍弱になつてい

る。一方、寒天実験でも、図1．1．16の水圧分布や図1．1．17の浸透水圧分布にみられるよ

うに、現状に対するせき設置の水頭（堤内地表面からの水頭）および浸透水圧は2倍程度ま

一30ト



　で上昇している。このように、せき設置による地下水頭の増加も、ろう水量の場合と同様定

　性的ee－一一致している。

　　なお、寒天実験では、模型の領域は堤外側はのり先から30mまで、堤内側はのり尻から

　50mまでの範囲（全長140m　）にしたため、地盤の両境界はいずれも不透水境界として

　いる。この結果、堤外からの浸透水流を模擬した電流は、堤内側の透水層を通って遠方へ向

　うものがなくなり、すべて堤内地表面を模擬した極板（銅板）に集まることになつている。

　この点では、実験の相似性が完全には成立していない。しかし、堤外からの浸透は堤体のり

　面とのり先部からのものがほとんどであるから、堤外側の境界設定は十分な近似であろう。

　一方、堤内側の不透水境界については、堤内側50m以遠500m　までの領域を同じ土層構

　成として、寒天ではなく電気抵抗回路で近似して、500m地点の土層の各層の水頭を地表

　面と同じ0とした条件の予備実験を行なった。しかし、得られた結果のポテンシヤル分布に

　はほとんど差が生じないことが認められた。このことは低透水性の表土層が裏法尻から堤内

　地表にあつても、薄い層であるため、ろう水はおもに裏のり尻部分に浸出することになるた

　めと思われる。

　以上、この項では、長良川河口せき計画にともなう高須輪中堤防のろう水とその防止工法に

関する詳細な調査研究を述べた。まず現地の各種調査結果の考察を要約し、っぎに観測資料を

整理するために、きわめて単純化した地盤モデルによつて堤内地下水圧とろう水量を検討し、

せき建設による外水位上昇時におけるそれらの場合を推定した。また、それが堤内地に与える

被害を除去するための対策工法5種の効果を、寒天による電気的相似浸透実験によつて定性的

に検討した。もとより堤内地下水圧やろう水量は堤内地盤の土層の局部的変動などによる相違

が予想されるが、おおよそ次のような結論が得られた。

1）現状に対して、せき設置後には堤内地下水頭（堤内地表面を基準0にとった水頭）とろう

　水量はいずれも約2倍になる。すなわち、ろう水量は現状で約0．03sede／mと考えられ、

　何ら対策を講じないときのせき設置後には約O．O　68　eAm／〃と予想される。

2）これらの水圧とろう水量の増加を防止するための対策工法を検討した結果、ブランケット

　エや矢板工でもある程度のろう水防止効果か認められるが、水路工では水路水位を地表面下

　約60㎝に保つことにより現状を維持できること、さらに暗きよ工は検討した工法の中で最

　大のろう水防止効果を発揮し、暗きよの水頭を地表面下20～3　Ocm　ee保つことにより現状を

　維持できると予想される。

1．4　結　　　論

　　この章では、淀川堤防のろう水被害の実態調査結果にヒントを得て、河川堤防のろう水に対す

る災害科学の樹立を意図して、まず堤防の浸透破壊に対する実験的な考察を加え、堤防のろう水
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量の推定とろう水防止工法に関して、とくに長良川堤防について詳細な検討の方法とその成果を

示した。得られている事項を要約すると、次のようである。

（1）淀川堤防のろう水被害の概況からみて、洪水時の堤防災害には堤体および基礎のろう水によ

　るものが多いことを確認した。その原因には、堤体材料などの問題も指摘されるが、主として

　堤防基礎の砂礫透水層の存在が強調された。

②　堤体材料・断面形状に関連して、浸透破壊に対する堤防の安定性を基礎が透水性である場合

　と不透水性である場合について、室内実験で検討したところ、堤防の浸透破壊の形態として従

　来から洗掘破壊、すべり破壊が指摘されていたけれども、その破壊形態は堤防裏法面のこう配

　や盛土材料の強度定数（とくに粘着力）によりかわることが指摘された。また急こう配の盛土

　では、透水性基礎の存在が安定性を増大せしめる効果を有することが判明したが、同時にその

　破壊は不透水性基礎上の場合に対して比較的大きく瞬間的であることが観察された。

（3）実際の河川堤防のろう水量の推定には、現地における詳細な調査が必要であることが強調さ

　れる。木津川堤防のろう水は、いわゆる不圧地下水としての堤内ろう水が主なものであって、

　全ろう水流量は近似公式などによつても概算されるが、堤内地へのろう水量の分布などは流線

　網によってはじめて求められ、その分布は裏法尻部に集中して、透水層厚の数倍離れたところ

　では微小となる。さらに、高須輪中堤における堤防および基礎のろう水は被圧地下水帯のもの

　で、地層は大別して3っにまとめられるが、大たんに近似した地盤モデルを考えてろう水量な

　どの推定を行なつたところ、観測資料の十分な検討によつて定数を適当に選べば良好な結果が

　得られることがわかった。

（4）堤防および基礎のろう水防止対策工法として、裏腹付工、表法面の法覆工や矢板工、さらに

　堤内側のろう水を低減させるための消極的な方法としての排水路工、排水暗きよ工などが考え

　られ、木津川堤防と長良川高須輪中堤に対してこれらのろう水防止効果を寒天による電気的相

　似浸透実験によつて比較検討して、それぞれのろう水防止効果の程度を究明することができた。
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第2章　土中の非定常浸透と排水に関する基礎的研究

2．1　概説

　この章では・土中の非定常浸透・排水に関する基礎的研究を述べている。すなわち，まず2．2節

では土中の非定常浸透に関する基本的関係式を整理して．運動の式としてはダルシーの法則が普通

には適用されるが・連続の式には考え方によつて従来から2通りの式が導かれていることを示す。

この2種類の連続の式がいろいろに使用されていて，両者の適用性や相違について言及したものが

見当らない。そこで・そめ両者の特性や取扱いの相違について，一次元浸透・排水現象に関連させ

て考察を加えている。、　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　’

　2・　3節では・上述の基本的解析式ゼ念頭においで，水平一次元の浸透と排水の実験を行ない．二

っの解析法は土試料が粗いか細かいかによつて現象をよく表現する場合とそうでない場合のあるこ

とを示す。それと同時に・従来あまり強調されていなかつた初期含水比の大小が浸透・排水に及ぼ

す影響を指摘し・排水実験では圧力水頭の分布に著しい特性が見い出されることを述べる。2．4節

では・さらに鉛直一次元の浸透と排水において，上述二っの考え方に基づく検討を加えながら，そ

の解析法の適合性について考察している。

　2・5節では・二次元浸透・排水の場であるけれども，一次元的に解析が可能な直立堤体内の準＿

次元非定常浸透に対して解析的・実験的な検討を加えている。解析はポテンシヤル流として取扱う

方法で・毛管帯は無視されている。とくにこの節では，初期の滞水層厚さが大きいとき，拡散型の

線形式に基づく解析が良好な結果を与えることを，砂模型とHe　le－Shsw樽型を使用した室内実齢

による検討を含めて示す。次の2・6節では，第1章で取扱つた河川堤防のような，実陣的な梯形堤

体に対する浸透現象を室内実験によつて考察した結果を述べている。最後の2．　7節はこの章の結論

を要約してある。

2・2　土中水運動の基本的関係式

2．2．1　運動の式

一般に多孔質物体中の水の運動について成立する関係式は次元解析によると

F（　△p　　　Vt　　Vd　Vd
ﾏ9△8，　9，△s，　v，　T／ρ）一・（・・2．・1）

ここに　△P：圧力損失・ρ：水の密度，9：重力の加速度，V：水の速度，△8：流れに沿う微

　　　　小長さ・d：多孔質物体中の空隙の大きさを表わすパラメター，v：動粘性係数で，粘性

　　　　係数をPとすると　v＝μ／ρ，T：水の表面張力

で与えられる。1）式（1・2・1）の変数項の第1は流れに沿う圧力損失の程度を表わし，第2は

Fr　ou　d③数の2乗に相当するから重力項に対する慣性項の比の大きさを表わし，第3はReynold8
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数であるから粘性項に対する慣性項の比の大きさを表わし，第4はWeber数といわれて表面張力

に対する流体としての水の運動エネルギーの比の大きさを表現している。

　飽和に近い土中の，比較的ゆつくりした浸透流では，Fr数と表面張力項は無視され，

　　　　F（　1，　Re　）＝＝0　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（　1．2．2　）

ただし　1：動水傾度，Re：Reynold8数。

なる関係になる。式（1．2．2）の関係は種々実験的に検討が加えられていて，R●数がある限界値

以下の値ならば，次のダルシーの法則と等価なものとなる。

　　　　V＝－k・grad（p／ρg十田）　　　　　　　　　　　　（1．2．3）

ここに　k：透水係数（crr｝／se　c）

　　　　z：位揖の水頭，鉛直座標（上向正）。

　式（1．　2．3）を次式で定義する水頭

　　　　h：＝P／ρ9十z

を用いて書き直すと

（1．2．4）

　　　　V＝＝－k・grad（h）　　　　　　　　　　　　　　　　（1．2．5）

　式（1．2．3）や式（1．2．5）で表わされるダルシーの法則は，多孔質物体中の浸透水流が定常状

態になつているときの運動方程式であつて，その誘導に関しても熱力学的な検討などから立証され

ている。2）

　一方，浸透水流が非定常状態にあるときの関係はMvier－Stokesの式との対応を考慮して，次

式で与えられている。3）

　　　己爵一一・・ad（・）一｛　　　（…2・・6）

ここに　λ：土の間げき率

　しかしながら，普通の地下水運動や堤体内浸透を考えるときには．式（1．2．6）の左辺の慣性項

は右辺の各項に比較してかなり小さいことがわかつているため，4）5）　自由表面を有する浸透現象

ではとくに運動の式として式（1．2．6）を採用する必要はほとんどなく，式（1．2．5）で十分であ

る。本研究ではその立場から運動の式にはとくに断らない限りダルシーの法則を用いる。

　式（1．2．5）や式（1．2．6）の運動方程式における透水係数kは比例定数であるけれども，上述

のところでは飽和土中の浸透現象を考えているので、土の横造骨格，間げき率とか問げき分布およ

び問げき流体としての水の粘性により決まるものであつて，たとえばTayl　orによれげ，6）
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　　　　k－D2，2三．．」旦．c

　　　　　　　　　μ　　　1十e

ここに　D8：球状粒子の直径・　rw：水の単位体積重量，μ：水の粘性係数，6：土の間げき比

　　　　C：土の形状係数。

　さてダルシーの法則が提案されたのは元来上述のような飽和土に対してであつたけれども，その

後の多くの研究により不飽和土に対しても拡張され，検討されてきた。7）このときの透水係数kは，

負圧となっている間げき水圧P．飽和度Sr，含水比wあるいは含水率θ（土の全体積に対する間

げき水の量を体積割合で表わしたもの）などの関数となる。すなわち，不飽和土の透水係数に対し

ては次のような栢々の表現がなされる。

　）

エ　

　　

　　

べ

ffff

O　

O　O　

O

kkkk

＝＝＝＝

kkkk

（1．2．7a　）

（　1．2．7　b　）

（　1．2．7　c　）

（1．2．7d）

ただし　k。　：標準的な透水係数。

　上述の因子のうち・含水比wと含水率θとの間には，その定義から次の関係が導かれる。

　　　　　θ＝w°γd／xw

ここに　「d：土の乾燥単位体積重量，　γw：水の単位体積重量。

　さらに，飽和度Srと含水率eとの間には

Sr＝θ／n

（1．2．8）

（1．2．　9）

ここに　n：土の全問げき率

なる関係がある。したがつて，式（1．2．8）と式（1．2．9）を考慮すると，式（1．2．7）の4ケの

式は・それぞれ独立したものではなく，式（1・2．7a）と残る3ケの式のどれか1ケの計2ケが独

立したものであろ。問げき水圧Pは，いま考えている不飽和土では，当然負圧（Suction）が働い

ているわけで・毛管張力に起因するのでCapi　llary　pressureとも呼ばれ，以下では水頭の高さ

（Cm）で表わされている。このサクシヨンlp｜と上述の因子，たとえば含水比wとの問には周知

のPF～w閉係がある。pFとはサクシヨンの対数であって次式で表わされる。

　　　　　　PF＝1・9、。・1P｜　　　　　　　　（1・2．10）

このPFとwとの関係の一例は図1．2．1に示されている。土の湿潤過程と乾燥過程とでは異なつた

関係を示す・いわゆるヒステレシス曲線が認められている。図1．2．　1に示されている含水比を含水

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一37一



率θにかえて，間げき水圧P，含水率θ，透水係数kの概略的な関係を示すと図1．2．2のようであ

る。したがって，含水率θと間げき水圧Pとの問に

P＝Ps｛β）

P＝Pd（θ）

（1．2．11a）

（1．2．11b）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　w

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　図1．2．1　含水比とpFの関係

ションが働くと透水係数は0に近くなることが図1．2．3．ecみられる。

　図1．2．1のサクシヨンと含水比との関係が

湿潤過程と乾燥渦程とで異なることは，土中

水の取扱い上きわめて軍要なことであって，

これを解析にとり入れた研究が進められてい　，

る。11）～16）　このヒステレシスの機構に関す

る研究もみられるけれども，17）十分解明され

ていない現在，ある含水比の土を採取してき

ても，その土のサクシヨンは不定であるから，

たとえ式（1．2．7）の関係が一価関数であつ

ても，透水係数は決定されない。しかし図1．

2．2に示す間げき水圧が正圧の領域では．上’

述のヒステレシスという問題はなくなって簡

単となる。従来，地下水運動とか飽和浸透現

象では，上述した間げき水が正圧の領域にお

いて論議されていたため，透水係数は一定値　　　　図1．2．2　含水率サクシヨン，透水係数の関係

となつていたことが理解される。

　上述のように」問げき水圧が負となつている不飽和土では，浸透・排水にともなう問げき水圧，

含水率などの変化はきわめて複雑なものとなつていろと考えられる。この分野は「土中水分の移動」

などといわれ，たとえばPhilipの研究を継承するものが“Soi180ience“とか“SoilPhysics”

とかよばれる分野に多数みられている。7）～9）t　26）　しかし，これらの研究は．浸透水による含水比
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ここに　P8：湿潤過程のもの・Pd：乾燥過程の

　　　　もの。

なる関係を平衡状態のものとして考えることができ

る。透水係数に関してはBrook8　and　Coreyらの

研究もあるが，9）Klute　and珊lkin80n　tこよれ

ば，1°）サクシヨンがある大きさのものまでは透水係

数kは一定値であるけれども，それより大きいサク

丘

　　浸三向　　　　遍≒報
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鴇・㌣x図萄著亘喜ぬ

　　　RectaCtXt　benSi・m。x一σ．e・ρ・

　　　　　　　　　　　　　　　　　T

図1．2．3　変換された透水係数とサクシヨンの関係

　　　　　（KIute　SndWi　lkin80nによる）

の上昇が聞げき空気の妨げを受けず，土中のサクシヨンが0に達したとき土は飽和されるという前

提に立脚するなど・問題を含んでいる。この点についてはさらに2．3節で言及する。

2．2．2　連続の式

　土中水運動の連続の式は，飽和土に対して水の非圧縮性を仮定すると，次式で与えられる。

　　　　　d’vV＝＝°…　昔＋晋＋器・　　（・．2・12）

ここに　V：流iEII，，　u．　v．　w：流速Vのx，　y，　z方向の各成分。

　一方・不飽和土に対しては・水の非圧縮性を仮定して，さらに間げき空気の作用を無視すると，

　　　　　　δθ

　　　　　「汀＋di・v＝0　　　　　　　　　（1・2・13）

　さて・土中水運動を取扱う場合に浸透という用語のほかに．「浸澗」または「湿潤」という用語

がしばしば用いられるが・明確に使い分けされていないようである。田淵は「不飽和の，ある低含

水比の土中へ水が浸入してゆく過製を“浸潤”とよんで，「やがて有限な土塊の領域樋水し終

えて，他端から水が浸出し始める以降◎過程」を“浸透”とよんで区別したが㌍）本論文でもこの

ような使い分けをするように努める。しかし、この区別もあいまいな点があるので，全体としては

両者を含めて浸透とよぷことが多い。
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　田淵のような区別をすると，浸潤における連続式が式（1．2．13）であり，浸透における含水比

の変化がないところでの連続式が式（L2．12）であるともいえよう。　Philipらの研究では，浸

潤が終了して間げき水圧が0か正圧となつた状態では土は飽和すると考え，連続の式としては式

（1・2・13）の方を用いる。しかし．もし浸潤面を境いに前方はほぼ初期含水比で，後方が飽和し

ているとすると・連続の式は飽和領域についてのみ考慮することになつて，式（1．2．12）の連続

の式が使われる。このときには移動する浸潤面という境界条件を特別に考えることになる。

2．2．3　境界条件

　土中水運動を解析する際の最も困難な問題は境界条件の与え方であろう。たとえば，地表面から

の土中水分の蒸発は気象条件や地質，地面の植生条件が関係する。また，地下水運動における上流

境界条件には水文学的な水循環がある程度解明されている必要がある。このように，境界条件その

ものが別の用語・蒸発とか呼ばれる大きな問題となっていて，それが十分判明していないことが理

解される。

　しかし，小規樽の土中水運動を考えるときは容易に境界条件を与えうるものもあって，次に列挙

されるものが知られている。2s）

　（1）貯水条件：堤防表のり面に対する河川水位，アースダムに対する貯水位などは，その表の

　　り面という境界で，水圧（水頭）が「静水圧」として容易に求められる。

　（2）　自由水面：堤体内の自由水面などに対しては，その面上で「圧力が大気圧に等しい」とする

　　ことができる。

　（3）　浸出面：堤防裏のり面に浸出する部分であつて．「圧力か大気圧に等しい。」

　（4）地表面に水が湛まることなく浸透する際の降雨量が既知のとき，「既知流量」。

これらのうち②の自由表面にっいては，それより上部の毛管帯を無視できる場合と無視できない場

合があって’毛管体内の水流が自由表面下の浸透流に与える影響が検討され芦）～32）この意味で毛

管帯を含めた解析など検討されている。33），sc）しかしこれらは定常浸透状態に対するものであつて，

非定常状態に対するものは不明である。

　以上・土中水運動の取扱いに際する某本的問題を概説した。これらに基づいて，次には現在使用

されている基本的解析式とその具体的な取扱いを要約して述べる。

2．2．4　一次元浸透と排水の基礎式

　一定断面積a，長さLの管に土試料を詰めて水平に静置した状態を考える。断面積aが適度に小

さければ，土柱の両端に給水源や排水源として正または負の圧力変化を与えたとき，土柱内にはほ

ぼ純粋な水平一次元浸透または排水の現象が生じる。図1．2．4h）の土柱の位置xにおける，時刻t

の流速をu（x，t），さらに土の透水係数をk（P）とすると，ダルシーの法則は式（1．2．5）の形

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一40一
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1

べ

　　　　　　　　　　　　ん

　　　　　　　　　　図1．2．4　水平一次元の浸潤

式を用いて，

　　　　　　u（x・　t）＋bp（N・k（P）　　　bx）一・　　　（一）

で与えられる。連続の式は一般的に式（1．2．13）を用いて表わすと，

　　　　　芸＋9／一・　　　　　　（・．2．15）

で与えられる・後述するように培一・とみなせるときの連続式は次式となる。

　　　　　bu
　　　　　で＝0　　　　　　　　　　　　　（1・2・16）
　　　　　　　　　　　卿
　式（1・2・14）の圧　　　（x，t）は．断面積8が微小のとき，断面軸中心線を基準にとつて

水頭h（x，t）で表わすと，位置の水頭の項は消えて，

　　　　　h（x・t）＝＝P（x，t）　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．2．17）

　式（1．2．14）を式（1．2．15）に代入すると，

　　　　　票「告（　　　bpk（P）・　　　δx）　　　　　　　（・．・2．・1　8）

　式（1．2．18）は次式で定義される比水分容量c’：

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－41一



　　　　　　　bθ
　　　　　P　＝
　　　　　　　　bP

を用いて書き改めると．

〔cm－1〕

恥一÷嘉（・（・）・i姜）

（1．2．19）

（1．2．20　）

または

景一☆宇・芸） 一c（　　bθD・　　bx）
（1．2．21）

ここに

D÷・／（bθbP） （12．22）

一方，式（1・2．14）を含水比変化がないとした連続の式（1．2．16）に代入すると，

　　　　昔（・・〉／）一・’　　　　　（・．・2．・2・3）

が得られる。h述の展開では透水係数kは均質・等方な土柱に対するものと考えているため，　kは

土柱の位置xに無関係であるとしている。

　以上，飽和土に対する運動の式としてのダルシーの法則を不飽和土に対して拡張すると，土中水

運動の基本式は連続の式の考え方によつて式（1．2．20）や式（1．2．21）または式（1．2．23）

で表わされる。しかし，これらの式は土中の間げき空気の運動が無視され得るという仮定に立脚し

たものであることに留意しなければならない。

　従来の研究を振返ると，水平一次元浸透の研究には2挿類の流れが認められる。一つはLa・mbe

に始まるものであつてぷ）～‘°）土柱の一端（x＝0）に正圧を与えたとき，土柱内を浸潤面が進行

するが．その際「土の初期含水比wiが小さいところで浸透水は流れず，浸潤面が通過する前後で，

含水比は初期含水比から飽和含水比まで急変化する」という仮定から現象を解析する。この仮定に

立脚すると，連続の式は飽和領域について成立する式（1．2．16）となるの℃　基本式は式（1．2．

23）であって，浸透水の流速は式（1．2．16）より

　　　　　・（・・の一・ω一β・票一　　　　　（・・2．24）

ここに　β：貯留係数，β＝（WO－－Wi）rd／rw＝θ0一θi（θ0：飽和含水率，θi：

　　　　初期含水率），xf：湿潤面の位置x　・＝　Xfと表わす。

で与えられる。貯留係数βというのは，従来誤まつて土の全問げき率としたり（乾燥土ではほぼ正

しいが），有効闇げき率としたりしていたものであるけれども，その意味は“浸潤”にともなう土

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一42一



中水の貯留量の増加分であるので，このように呼称した。さて，式（1．2．23）の透水係数が圧力水頭

Pに関係なく・土柱内の密度変化などに起因して位置xの関数であるとき，すなわち

k＝k（x） （1．2．25）

であるときには・式（1・2・23）を積分すると，圧力水頭P（x，t）は次のように求められる。

　　　　　　P（x・－t）－C・¢廿qω・∫昔　　　　　（・．2．2　6）

したがつて・k（x）＝COnst．のときには，ある任意の時刻の圧力分布は直線的になることがわか

る。含水比分布は仮定によつて湿潤面を境いに急変化する。以上の関係を図示したものが図1．2．

4である。図1・2・4ωの圧力分布で・位置x＝Xt　の浸潤面における圧力はHhnsenやその他

によつて指摘されている水頭損失hwなどを考慮して示されているけれでも，これらを合成した

水頭をh売と表わして・近似的に圧力水頭分布は直線的であるとみなせる。なお，浸潤面に働く

毛管水頭hcの大きさは初期含水比wiの大きさの影響を受けることになる。上述のように，

Lambe一派の研究は．①初期含水比w　iに応じた毛管水頭h　eを浸潤面で考える。：．②境

界に与える圧力は正圧であって．浸潤面を境に含水比が急変する。③圧力分布は直線的である

（k＝constのとき），といつた特色を有している。

　もう一つの研究の流れは・Philipらのものであって次の特徴を有するes）」SM，・）①土試料は

不飽和であって・間げき水圧は0または負である状態を考える（圧力分布は浸潤過程と乾燥過程

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1ごとに含水比～サクシヨン関係を用いて堆定する）。②含水率θはφ＝xt－Tの一価関数

関係（θ＝θ㈲）にある。具体的な解析は次のように行なわれる。

　式（1・2・21）の含水率（Volumetric　moi8　ture　conte・nt）θに関する基本式をBoltzman

変換：

　　　　1φ・＝xt一丁

により常微分方程式にすると，

　　　　　　1　　　　d　　　　　　　　　　　　　　dθ
　　　　　一一一一φ＝　一　　　　　　　　　　　　（D・一）
　　　　　　2　　　　　　　　　　dθ　　　　　　　　　　　　　　dφ

積分すると，

　　　　　∫9、φdθ一一2D・d芸

となって，これを境界条件を満足するように解いて，

θ＝θ（φ）

（1．2．27）

（1．2．28）

（1．2．29a　）

（1．2．291））

なる解が得られるというものである。
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　一方，鉛直方向の運動についても同様の取扱いができる。この場合には，水頭と圧力水頭：P（

x，　t）との間に次の関係が成立する。

　　　　　　h（　z，　t）＝＝P（2’　t）十z　　　　　　　　　　　　　　　　（1．2．30）

ここに　z：基準面より上向きの座標。

　水頭　h（z，t）に関するダルシーの法則は

　　　　　　w－一・・吾　　　　　　　（・．・2．・3　1）

ここに　w：鉛直上向きの流速。

で表わされ，連続の式は水平方向の浸透・排水の場合の式（1．2．15）や式（1．2．16）に対応

して，それぞれ

　　　　　　δθ　　bw
　　　　　δ、＋5丁＝0　　　　　　　　　（1・2・32）

　　　　　　bw
　　　　　　　　＝：　0　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　 （1．2．33）
　　　　　　bz

となるから，鉛直浸透における解析式の相違は形式的に式（1．2．30）を除けば他は同一の取扱

いでよいことが導がれ次の基本式が示される。

　　　　　芸一書～・昔｝）せ（k．）Lu　　　bz）＋吾　　　（…2・・34　a）

または

　　　　　　il「吉（D・票）＋砦　　　　 （・．・2．・34b）

ただしD－・／…　一爵

　圧力水頭に関する形にすると，

　　　　　」芸÷芸（　　bPk・　　δz）＋÷・砦　　　（一）

2．2．5　二次元浸透と排水の基礎式

　いま，図1．2．5のような長方形土堤内の自由水面をもっ運動に対して，鉛直断面内では水頭は

等しいと仮定する。すなわち，等ポテンシヤル線は鉛直に立つ直線になると近似する。このとき，

運動の式は

一44一
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　　　　　　　　図1・2．5　直立堤体内の準一次元浸透

　　　　　　　　　　bh
　　　　　　u＝－k’丁三　　　　　　　　　　（・・2・36）

ただし　u：水平方向の流速で，鉛直方向の流速は0であるとすc　h：水頭。
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　，
　図1・2・5の鉛直断面xにおいて微小幅dxを考え，　OP面からの流入水量とQR面の流出流量

の差がP　pr　Q’Qの部分の水位上昇になるとすると，水面傾度がゆるいときの連続の式は

　　　　　β票＋（H・＋・）・｛芸＋・・芸一・　　（・．・．3　7）

で表わされt2）　式（1．2．36）と式（1．2．37）を組合わせると次式を得る。43）

　　　　　是一÷・〔H。b2h＋⊥．　b2（hl2　δx22bx2〕　　　（一）

ここに　h：水頭（水位）の変動量，k：透水係数，β：貯留係数（有効間げき率），　Ho：初

　　　　期滞水層水深。

h《Hoのとき，

　　　　　　　　　　　　　2
　　　　　　bh　kHo　bh
　　　　　百τ＝β’b。・　　　　　　　　　　（1・2・39）

Ho幸0のとき

　　　　　芸一☆・響一芸・（h・皇寸（bhbx）2〕　（・．・2．・4・）

　以上のように自由表面をもつ二次元の流れで，水面傾度がゆるい浸透水流に対しては，鉛直断

面上での水頭は等しいと仮定すると，基本式は式（1．2．38）で表わされる。このような条件を

満足する浸透流は準一次元浸透流とよばれる。

　この種の問題に対する従来の研究では，自由水面の高さを上述のように（Ho＋h）としない

でhとおいて解析するのが一般的で，式（1．2．40）のような非線形偏微分方程式を基本に研究

が進められていた。このため，Bo　us8i　nesqの研究やVlsdimi　rescuらの研究では式（1．2．
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40）を線形化して解いていた。44）　非線形

の解を求めたのはPoluberinovs－Kochi　na

である。4sl）これらの詳細は2．5節に譲る。

　さて．準一次元流の仮定を取除いた一解析

　　　　　　　　　　　46）
法は嶋によつて示された。　　　　　　　　　　　　　それによると，

図1．2．6に示す自由表面をもつた流れに対し

て，運動の式と連続の式は自由表面内部につ

いて考えると次式が成立する。

　　　　　ψ＝－k（P十z）

　　　　　　　　　　　　　　　（　1．2．4　1　）

　　　　　　　　δep
　　　　　　uニnv　　　　　　　　δx　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　図1．2．6直立堤体内の二次元浸透

　　　　　　　　　　　　　　　（1．2．42）

　　　　　　w一書÷　　　　　　　　（・．・2．4　3）

　　　　　㌃…＋吾一・　　　　　　（…2・4　4）

ここに　ψ：速度ポテンシヤル，P：圧力水頭，　u．　w：x，　z方向の速度成分。

　自由水面に関する条件は次の2つの式で表わされる。

　　　　　　β・票＋・f・芸÷－Wf－・　　　（…2・・4　5）

　　　　　一・・δ；i－・f－wピ睾一・　　　－6）

ここに　hf：自由水面の高さ．β：土の貯留係数（有効間げき率），　Uf．　Wf：自由水面上

　　　　のX，Z方向の流速成分。

　式（1．2．41）～式（1．2．46）の6ケの式中に含まれている未知量は，g・（x，　z，　t）．

P（x．　z，　t），　u（x．　Zt　t），　w（x，　z，　t），　11f（x，　t），　uf（x，11f，

t）およびWf（x・hf・t）の7ケであって・式が1ケ不足する。そこで嶋は鉛直方向の流

速成分について，次の仮定をおいた。

　　　　　　　　　s
　　　　　　w＝　if°w・　　　　　　・　（1・2・47）

式（1・2．47）を含めた7ケの式から自由水面の高さhfに関する式を導いた結果は次式で与え

られている。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－46一



β・ ﾒ喋）融呉欝2）（…2・4　8）

式（1・2・48）の右辺第2項を省略すると，式（1．2．40）に一致するので，準一次元の仮定に

よる誤差は式（1・2・48）の右辺第2項の大きさによることがわかる。嶋は一つの数値計算例を

不しているけれども，実験的には検証されていないようである。実際には，初期および境界条件

を与えて式（1・2・48）を解く方法にかなりの困難が認められ，今後も検討が必要であろう。

　上述のように・二次元非定常浸透流に対しては，いわゆるポテンシヤル流としての（毛管帯の

存在を無視した）解析が行なわれている現状であつて，土の諸特性，たとえばpF～含水比関係

などを考慮することは難しい。しかし，負圧領域のみの土中フk運動については最近Rub　i　n　が成

果を示している。16）

2．3．水平一次元の浸透と排水に関する実験的考察47）・48）・49）

2．3．1　概説

　土中の浸透・排水を表現する基本式とその取扱いにっいて，2．2節で概説した。この節では，

具体的な問題として，水平に静｛された砂質土柱の一端に，ある一定の水圧を与える水平一次元

浸透・排水実齢を行ない，基太式に基づく解析がどの程度現象を説明し得るかを考察する。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　35），36）
　Lambeらの水平一次元浸透流の研究では，　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　水平土柱の初期含水率θiから浸透後の含水率

θ・までの増分をβとすると，これが一定と仮定して連続式｝，式（、．2．25）を採用して，運動の

式はk＝consqのときのダルシーの法則を用いる。境界に与える水頭を一定とすると（x＝’0

；h＝ho＝・　COn　st．），浸潤距離Xfと時間tの関係は次式で与えられる。

　　　　　　・～一竿・（・・＋…）・一竿・hT・・t　　（・．2．49）

ここに　hε：浸潤面に働く有効な毛管水頭，hT＝ho＋hc’

　一方・式（1・2・26）で示される圧力水頭賀（x，t）はk＝constとして，初期および境界1

界条件に，h（x，　t）＝・　p（X，　t）として，

　　　　　　h（x，0；）＝－hc，

　　　　　　h（0㌦　t）＝ho．　　　（t＞’d）　　　　　　　　　　　　　　　 （1．2．50）

　　　　　　h（xf，　t）＝－h6，　（t＞㊨）

を用いると，

h（x・t）・＝h・一〔h・＋h・’〕・（・／・f） （1．2．51）

または
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　　　　　・h（x，tho）－1芸÷

が得られる。式（1・2・49）と式（1・2・52）からXfを消去すると

0≦x≦xf三　2（k　　　hT・t　のとき

　　　　　　　　　　　　　　hT　　　　　　　　x　　　　　h（x．　t）
　　　　　一　　　　　　　＝1－一一・　　　　　　　　　　　　　　　　　　v’1”（’if7B－Yfi；TF：－ii－　　　　　　　　　　　　　　ho　　　　　　　　ho

　Xf＜xのとき

h（x，t）＝－h’¢

（1．2．52）

（1．2．53）

（1．2．54）

　一方，Phi　lipらの研究では，土中水の圧力が0以下の負圧状態の水分移動を取扱っているbS，

それによると連続式として式（1．2．15）を用い，基本式として式（1．2．21）を考えている。
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　＿⊥
その結果，式（1．2．29）のような解が求められる。この方法では含水率eとφ＝xt2　との

一価関数関係が基本となっていて，Lambe　らの解析と異なつている。両者の関係を含水比分布

の形で比較すると図1．2．7のようである。図1．2．7では，式（1．2．49）を次のように書き改め

て考えられている。

　　　　　　　　　一上
　　　　　φ’－Xf　・2　…俘・T－一

　さて，Philipらの解析では土中水が正圧

の領域を考えていない（もし，正圧の領域を　・

議論するとすれば，式（1．2．21）でなく式

（1．2．20）を基本にして解析する必要があ

る）ため，水平土柱の一端x＝0で正圧を与

えたときの解析はLa血boらの研究に基づく解

析によらざるを得ない。そこで，この節では

式（1．2．49）から式（1．2．54）に示され

た関係を基本にして，さらに図1．2．7に示さ

れた含水比分布を念頭に置き，水平一次元の

浸透と排水に関して実験的考察を行なう。

　‘

Se

略

ρか

図1・　2．7二つの考え方による含水比分布

2．　3．2　水平一次元浸透の実験装置・方法

　土試料は図1．2．8に示す粒度分布をもつ粗砂，細砂，標準砂　（豊浦）の3種類の比較的均等

な砂．および均等係数が72という，きわめて配合のよい長良川堤防土である（表1．2．1参照）。

試料を充填する透水管はA，Bの2種類を用いた。透水管Aは内径4．・06em（断面積1　293　cr2）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－48一



図1．2．8　粒径加積曲線

表1．2．1　土試料の性質

b哩哩

粗　砂 細　砂 標準砂 長良川堤防土

間げき率
@　n

ぶ　　．．

ｿ42～0．44 0．42～0．44 0．42～0．44 0．45

有効径の2乗
р堰B（血m・）

　　一1
Q×10 　　一1

P×10
　　一3
V×10 　　一6

S×10

均等係数
@Uc

2．1 1．7 1．1 72

透水係数
求icm／8③c）

　　一1R．3×10
　　一2S．5×10　　　　－2～9．0×10 　　●2P．0×10　　　－2～2．0×10 　　一4Q．0×10　　　　－4～6．0×10

長さ約35・caのアクリル製円筒で，この円筒の一端には2つの導水管を通して2つのタンクに連

結している。パルプの切換により少なくとも2種類の水圧が与えられる（図1．2．9参照）。透水

　　　　　　　　　　　　　図1．2．9　透水管A

，管Aを用いた浸透実験では．浸潤面のフロントの移動の観察と初期含水比w．および浸透後の平
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1
均的な終局含水比Weをおもに測定し，二，三の実験では定常状態になつたときの水頭分布を測

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一49一



定した。

　透水管Bは内径5．17・cm（断面積20．98　om　2），長さ30傭の円筒アクリル管を3本連結した

ものである（写真1．2．1）。1本の管には3　cm幅の感体（金属板）を等間隔（3傭）に5ケ所で

　　　　　　　　　　　　　　写真1．2．1　　透水管B

アクリル円管外側から巻きつけ，これに極針をっけて，高周波を通して含水比の多少による誘電率

率を測定した。この管にはさらに水頭測定のために感体と感体の中間部計4点にホースニプル（

内径7mm，外径10mm，長さ35mmのネジ付小管）をとりつけた（図1．2．10参照）。
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　試料は乾燥密度1．42g／ゴになるように一様に詰めたが．若干パラッキが認められていて．

本実験では間げき率oにして0・41～0．45の範囲にある。試料の初期含水比wiは乾燥状態のも

ものから，浸潤面のフロントが目で観測できる限界の含水比までとした。結果的には約0～15

％の範囲になっている。

　実験における境界条件は．試料の一端は大気に放置されていて圧力Oとみなされる。他端は距

離座標xの原点x＝0で，浸透水の浸入口となる（後述の排水実験の場合には排水口となる）も

のであって，管の端から5傷内側まで水が貯留される。土試料はこの5ca奥につけられた金網か

ら奥に充填してある。この浸水端にはパイプを通じて水タンクの水圧を作用させ，実験では2種

類の定水圧　ho1，ho2　が与えられるようにしてあつて，　ho1〈ho2としt：。

　実験は浸水端に水タンクの水頭ho1を作用させてスタートする。浸潤距ma　Xf・’と経過時間q

との関係が観測され，透水管Bの実験では誘電式土壌水分測定器（大起理化工業KK．製）に

よる数点での含水比測定が行なわれた・（写真1・2・2参照）eこの含水比測定のためには計器の誘

の｝口’⊥盈㍗・・V‘

　　　　　　　　　　　　写真1．2．2　誘電式土壌水分測定器

電率の読みと含水比の間に較正曲線が必要である。感体ごとに較正曲線は異なるが，図1．2．11

にはその一例を示してある。必らずしも両者の関係は直線性が成立しているとはいえず．とくに

飽和度100％に近くなると複雑な曲線関係となった。

一52一



1

　　　，30　　　　⑳▲壊水分測定塞の説

図1．2．11　含水比測定用水分計の較正曲線

2．2．3　水平・・一一次元浸透の実験結果と考察

（1）浸潤距離Xfと時間tとの関係

　水平一次元浸透流においては・浸潤によるフロントの進行距離Xfの2乗Xf2と経過時間t

との間には比例関係が成立すると予想される（式（L2．49）参照）。標準軌　細砂，粗砂に対

する実験結果の二，三を示すと，図1．2．12のようである。
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式（1・2．49）中のhTはx＝0における水頭hoから浸潤面における負圧までの有効な総水頭落

差である。“有効”なという意味は浸潤面に働く負圧をhcと表わすと，　Hansenによればこのほ

かに浸潤面における水頭損失hwがあり，

hT　ニho十fic，　　fic＝h　6－hw （1．2．55）

となることを意味する。式（1．2．55）で与えられるhc’を有効な毛管水頭とよんで，透水係数

と貯留係数β（有効間げき率ともいう）の比k／βおよびhc’が一定とすると，式（1．2．49）

｝・よつて・f2とtとは比例関係｝・ある．実験ではx－・1・：・tlける水頭・。を最初h。、鱒え，

t＝tl時刻（このとき浸潤距離X・＝・　X1）まで一定に保ち，つぎにt＝tl時にho2（＞hOl）

の水頭に急上昇させる。図1・2・12の最初の直線的関係（傾きをm1〔㎡／sec〕）は水頭hOl　に

対応し・次の直線（傾きをm2〔♂／8ec〕）は水頭ho2に対応している。実験結果からm1，

m2の傾きが読みとられると，次式により定数とみなされるk／β，　h¢’が求まる。

（1．2．56）

　　　　　　h6－mlh°2－m・h°1　　　　　　　（、．2．57）
　　　　　　　　　　m2　　　　　　　　　　　　－m1

図1・2・12に掲げたものについて，これらの定数を算出すると表1．2．2のようである。

　　　　　　　　　　　　表1．2．2　パラメターの算出

　　m1
id嘱θc）

　　m　2
i㎡／8ec）

ho1
i㎝）

ho2
i伽）

（㎝％£） 　h’c

i㎝）
wi
i％）

（a）
2．60 5．70 25 60

　　　　　　一24．43×10

44 231 標準砂

㈲ 285 638 25 60
　　　　　　一25．05×10

33 5．95 〃

（c） 2・70 4．05 25 60
　　　　　一21．93×10

45． 8．93 〃

（d）
11．1 28．0 25 60 241×10－2

一2．0 0．73 細　砂

（e） 104 302 25 60
　　　　　　一2283×10

一66 300 〃

ω 18．6 322 25 60
　　　　　一2266×10

229 9．92 〃

（∂ 7．5 272 15 25
　　　　　一1980×10

一11．2 220 粗　砂

（h）
14．5 248 15 25

　　　　　一15．16×10

一〇．9 6．22 〃

（i） 8．1
16．6 15 25

　　　　　一14．25×10

一5．5 9．14 〃

いずれの場合でもx～　とtの直線関係が成立していることが認められる。このことは式（1．2．

49）を誘導する際に設けられた連続式の考え方がこの場合には妥当なものであると考えられる。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－57一



　さて・上述の結果は均等な砂に対するものであるため，配合のよい実際の堤防土として長良川

堤防土に対する同様の実験を透水管Bを用いて行なつた。図1．2．13がその結果の一例である。
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図1．2．13は両対数座標で整理してあるが，これは透水性が低い土であるため，浸潤に長時間を

要してxf2～t関係を普通の目盛の座標で整理すると大きな図になるのを避ける便宜にすぎξ，

い。この両対数座標では式（1・2・49）の10910x　i2と10910tの関系（外水位をho1から

ho2に急変させた後では・lo910（xfしxi2）とlo910（t－t1）の関係）は座標軸と4S

の傾きをもつ直線関係になるはずであり．図1．2．12にみられた外水位変化（hOl→ho2）によ

る折れ線の関係は，図1．2．13では4Sの傾きをもつ平行な2直線となるべきである。図1、2．13

にこのことが証明されているようにみえる。しかし，詳細にみると，若干ながら45°　の傾きよ

り急な場合，緩い場合がみられる。とくに初期含水比wiが0％の乾燥試料に対して45°の傾き

の直線関係となっているけれども・初期含水比が大きくなると，10910xf2と10910tの傾

きは急になる場合が多い。これと類似の実験結果を示したのはHa11（1956）の鉛直浸透実験

‘，対するものであってi・わ原欧っ、、てH。11は言及して、、な、㌔しかしWt　1＿らのパ1）

　　　　　　39）　　　　　　　　　52）
や田中の研究　，　　　　　　　　さらに高木らの研究　から予想されることとして，間げき空気が速やかに散逸

しにくい状態が発生している懸念はある。しかし浸潤速度はきわめて緩速であるので，問げき空

気の影響は明らかでない。この原因に関連した事項は以下においても検討する。

　②　浸潤過程における水頭分布

　前節2．2で述べたように，均一な土試料に対する水頭分布は直線的になるはずであつて（式（

1・2・53）など参照），これは式（1．2，16）などの連続式の考え方によつて決まる。粗砂，細

砂，標準砂に対する浸潤終了直後の水頭分布は図1．2．14のようであって，ほぼ直線関係が成立

しているようである。しかしその直線分布は必らずしも良好であるとはいえないようである。こ

のため，細粒の長良川堤防土に対する水頭分布の経時変化の観測結果にっいて述べる。
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　透水管Bを用いた実験では，間げき水圧測定用のホースニプルが試料に接する先端に，負圧約

50・onまでは測定できるガラスフィルターをとりつけて，初期含水比が5％，10％の土に対し

て負圧から正圧までの圧力変化を測定した。記録は，ホースニプルからビニール管を通じて圧

力計に作動させ，自記記録計に指示させた。
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　図1・2・15に示した圧力水頭の分布および時間的変化は従来より予想されていた直線分布が必ら

ずしも十分でないことを示唆している。しかしwiが小さい5％の場合は比較的直線分布に近い。

一方・10％の場合には直線性からかなりのずれが生じていて，あたかも透水係数の異なる土試料

が充填されているかのようにみえる。この傾向は，試料の詰まり方や初期含水比が均一になるよう

に留意して繰返した数回の実験でも確認された。このため先述のlo910x～～10gt関係（図1．

2・13）と圧力水頭分布の関係の対応を調べると次のような特徴が認められた。

　1）土試料の初期含水比が0％に近く乾燥している場合，圧力水頭の分布はほぼ直線になつてい

ると考えられる。初期含水比が高くなつて5％，10％となるにっれ，水頭分布は下に凸な形とな

る傾向を強め，浸水端から少し奥に入ったあたりでの水頭上昇がとくに少ない。

　il）水頭分布が上ec凸の形をしたものも蝋認められたので．水頭分布と1・9、。・f㍉・9、。

t関係との対応をみたところ・水頭分布力・下｝・凸の形の場合・・は1・9、。・f2－1・91。tの関係が

45°の傾度より急になり・上に凸の形になつている場合には45°の傾度より緩くなる。ただし，

外水頭hOiによる初期の水頭変化部分を対比したものである、

　このような圧力分布が直線的にならない原因は明らかでないけれども，それが浸潤距離の時間

的変化とも関連しているので，次には同時に測定されていた含水比変化について述べる。

（3）浸潤にともなう含水比変化

　長良川堤防土の初期含水比が0％，5％，10％の場合に対して，外水頭としてho，，＝＝85．4

emを作用させ・浸水端からの距離x＝14．2emのところで幅3・omの感体（金属板）で測定した含水

比のプ化を図1．2．16に示した。

％30

含

人
，む20

凶ア

’0

0

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　｝
　　　　　　　　　　　　　　測≡．，4．・　1

　　　　　　　　　　　　　　長良り堤肪土　　　　　i

　　　　　　　　　　　　　　。書％　　i

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　・　5％　　　　　1
　　　　　　　　　　　　　　Φ　’o％　　　　　　l
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　i

　　　　　5つ　　　　　　　　　　　　　ノ00　　・
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　夙Ln　　　　　　　時　　間

凶L2・16　含水比の時間的変化
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浸潤にともなうフロントがこの感体の内側に入つてみえなくなるときの時刻を，たとえば1n．7

min　lO　8eq　フロントが感体を通過して再び見え始めるときの時刻を，たとえばOut．18min

308ecと記入してある。

　図1・2．16から明らかなように，初期含水比が0％の場合はフロントの進行速度は遅いけれど

も，フロントが測点に到達してからの含水比変化は急激である。さらに，フロントが感体を通過

して出てゆくときの含水比は約30％となつていて（この土の飽和時の含水比はGs＝2．605，

n＝0・45ゆえw＝30・9％），3ケの初期含水比のものに対してほぼ等しいことが認められる。な

お・フロントがさらに進行してゆくとき，含水比はフロントが通過してからしばらく後に，飽和

含水比よりも大きい値を示すが，さらに時間が経過すると，含水比は若干低下して，ある値に近

づく。この終局の含水比は初期含水比によつて異なり，wiが小さい方が終局の含水比weは大

きくなつている。この傾向は別の整理によつても明らかとなっている（図1．2．21）。

　含水比の他の測定点での観測をまとめて，浸潤にともなう含水比分布の時間的変化を示したの

が図1・　2・17である。なおwi＝5％のときのものであるけれども．wi＝10％の場合も同様

の関係を示す。図1．2．17から明らかな

　ブ引

3°u
1貧l

t’㌧。L
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　　i
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　　i

浸角碕給復の声呈遇時向
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l
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］　　　L

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　60　　　　　　80　　　　0　　　　　　20　　　　　　40
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　距離乙　　　　　　　ent

　　　　　　　　　　　（㌫襟繋、1∫一玩’・　85・細ウう

　　　　　　　　　　　　図1．2．17　含水比分布の時間的変化

ように，浸潤面フロント前方の含水比はほとんど初期含水比のままであって，フロントを境いに

フロントの背面では含水比大きく，飽和に近い。しかし詳細にみると，フロントのすぐ内側の部

分が大きくなっているのに対して，浸潤が進んだ後には若干含水比は小さめに減少してゆき，フ

ロントが試料他端に到達してフロントが消滅して定常浸透状態となつたところではかなり小さめ

になつている。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－72一



　このような現象は・従来の研究報告にみられず，十分な説明を与えることができないけれども，

先行含水比としての初期含水比および間げき空気の散逸などが浸潤現象に与える影響，すなわち間げき

Mとas水と唖2）間げき空meじwaとわナ，繊働注じていること噸廿るのではないかと考えられる。

（4）実験結果の考察

　上述のように，浸潤にともなう現象を，（DXf2～t関係という浸潤距離の時間的変化，（ll）水頭分

布の時間的変化・⑭含水比分布の変化，という面から水平一次元浸透の実験結果を整理したが，得

られた事項を要約すると次のようである。

（1）乾燥土柱への浸潤では，浸潤面の背後で含水比が急激に増加していて，式（1．2．16）や式

（1・2・24）で表わされる連続式の考え方．式（1．2．49）で表わされる圧力水頭の直線釣分布が

成立していることが強調される。

di）初期含水比が大きいとき．圧力水頭は直線的分布からかなりのずれが生じ，定常状態になつて

もその傾向は残る。

⑳　浸潤にともなう含水比の増加は，初期含水比が小さい方が急激である。しかし浸潤面のフロン

トが通過した直後の含水比はほぼ等しく飽和に近い。浸潤面が通過後の含水比は若干ながら低下し

て・ある一定値に近づく。この一定値は初期含水比によつて若干異なり，初期含水比が大きいほど

終局含水比は小さめになる。

　ここに認められた（li）．肋については，従来の概念では説明され得ないが，次のような仮説的な考

察ができるであろう。すなわち，「乾燥土柱への浸潤過程では，フロントの進行につれ間げき空気

をほとんど完全に追出し，空気と水の置換が完了する。したがつて，浸潤後の含水比は飽和に近く，

その後の低下も少ない。また圧力分布も直線的なものとなる。初期含水比がある程度あると，フロ

ントの進行にともなう間げき空気の散逸が生じるけれども，初期含水比として元からある間げき水

が間げき空気の移動する空間を狭くしている。このため，間げき空気が完全に除去されないで間げ

きに閉じ込められる。この過程は図1・2．18で模型的に説明される。すなわち，G）フロント面を破

って空気が閉じ込められ始め，（b）完全に閉じ込められる。6）浸潤面が進行してゆくと間げき水圧は

負圧から正圧へと上昇してゆき，閉じ込められた空気は前方へ押される。臼｝一部の間げきに空気を

少量残して・空気がフロント前方に押し出されろ。6）この間げき空気の閉じ込めが完了する。浸潤

現象では，（a）から（e）までの過程がくり返されていろ。」

　この浸潤過程で，浸潤面背後の問げき水圧はフロントのメニスカスに引張られて負圧となつてい

るが，飽和に近くなつていて，間げき空気の移動はひも状に，あるいは間けっ的に生じていると考

える。このように考えると，上述の事項（N）の前半は理解できる。｛ij）の後半の「浸潤終了後に若干な

がら含水比が低下する現象」については，溶解していた空気が間げきに放出されるということが原

因と考えられ易いけれども，実験における浸潤水には一度煮沸しした脱気水を使用しているので，

浸透水に溶解している空気の放出は少ないと考えられる。したがつて，この原因は他に求めねばな
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らない。いま「土中の間げき空気が帯状にあ

るところに，間げき水圧が増大すると間げき

空気が球状に分割されて，結果的に間げき空

気の全体積としては増加する」という間げき

空気の形状変化にともなう体積増加の発生を

仮説として考えれば，これは一因となるかも

しれない。

　以上，浸潤現象の考察では次のような基本

的事項を究明せんとしている。

①初期間げき水は浸潤により追出される間

　げき空気の移動を妨げる。

②初期含水比がある大きさのものまでは，

　初期含水比の増加とともに閉じ込められる

　間げき空気が増加する。

③閉じこめられた空気量が多いときは再度

　浸潤面を破つて逃げる。

④閉じこめられた間げき空気は，間げき水

　圧の増加に対して問げき空気の全体積が増

　加する。

　これらは定性的に説明することすら困難で

ある。しかし実験で観察された事実に基づい
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　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　図1．2．18浸潤過程における間げき空気

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　の散逸と閉じ込めの説明図

ているため，今後ヒ述した仮説の正否を検討してゆかねばならない。

　インドでは出水により河川水位の上昇が予想される場合，出水に先立つて堤防に水を撤く習慣が

あるといわれる。普通に考えるならば，堤体の含水比がかえつて上昇するから堤体の安定に悪影響

があると思われる。しかし上述してきた一次元浸透実彫こよれば初期含水比がある程度ある方が

浸潤後の終局含水比は低く，かっ圧力水頭も低くなつて好都合であることが理解される。この意味

で，インドの習慣は理にかなつたものを含んでいるといえるであろう。しかし，撤水の程度には適

切な量的制約がおのずからあるはずであって，今後もこの点について検討する必要がある。

2．3．4　水平一次元浸透におけるパラメター

　土中の浸潤現象では，時間経過とともに浸潤面のフロントが進行する。しかし，初期含水率θi

がかなり大きいときは，浸潤水は当初からあった初期含水率の部分に相当する間げきを通って流れ

るので，浸潤面というものはみられなくなる。初期含水流θiがある程度小さいならば，上述のよ
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　うな浸潤面フロントの進行か観察される6このと起フロントの前方の含水率は初期倉水率のままであつて，フロントの背後

の部分では急に犬きく飽和に近い。このフロントの背後の含水率に関して，すでに述べたように，2通りの考え方

がある。すなわち　④一定の含水率，普通は飽和含水率であるという場合と，　Φ距離．時間によ

つて変化するという場合である。図L2．16に示した含水比変化から考えると，初期含水率が小さ

いときには　Qの方に近く．初期含水率が大きいときは　Φの方に近い現象となるようである。

　⑲の見方に立っ場合には，土中の間げき水が負圧のとき浸潤面に毛管圧力とよばれる負圧が作用

していて，浸潤水を吸引すると考える。このため浸潤過程の解析には，式（1．2．55）などに示し

たようなパラメターを考慮することになる。これに対して　㊥の見方に立つPhili　Pの研究などで

は・吸水能（Absorptivity）Sという量が考えられる。そのほか，一次元浸透の解析に現われる

パラメターを列挙すると次のようである。

（i）　X，t：独立変数

（ID　圧力水頭pまたは水頭h，含水率θ：従属変数

⑳　パラメターとして，透水係数k，貯留係数（有効間げき率）β，初期含水率θi，浸潤面に働

　く毛管水頭hcあるいは比水分容量c＝be／bp，　吸水能Sなど。

　この項では，これらのパラメターに対する考察を行なう。

（1）透水係数k，貯留係数βと毛管水頭

　自由表面（浸潤面も含める）が時間的に変化する非定常浸透現象においては，透水係数kと貯留

係数（有効間げき率）βの比が必らず解析式に現われる。これは連続の式を一次元の場では式（1．

2・24）のようにとり，二次元の場では式（1．2．37）のようにとることの必然的結果である。

（Philipの研究などでは，このk／βの代りにk／cという比が現われる。ここee　，c．は比水分

容量）。

　前項で述べた実験結果を用いて式（1．2．56）によってk／βの値を計笥することができる。そ

れによると・図1・2・13に示した長良川堤防土に対する実験結果で，外水頭1・01＝27．7㎝に対し

てはm、一・f2^t，h。，45．・㎝樹しては外7」OlltmoEa）II　t　iのときの浸潤醗。f一⑫，として、m2－（。r2

　　2
－4x）／（t－t1）によつてm　1，m2“を試算すると表1．2．3のようであって，これから職的なk／βの値を計算

すると表12・4のようである表1．2．2および表1．2．4には式（1．2．57）で計算される有効な毛管水頭

hc’も同時に示してある。得られた値はかなりパラッキがみられ，とくにhc’にっいては正負の違

いが出ているが，流通係数ともよばれるk／βの伯はほぼ妥当なようである。
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表1．28　経過時間に対する浸潤距離の2乗の比

xタt m1（〃面n）
1

m2（CiMm　i　n） 平均勾配
醐詠比wi％

測．点警　号

2 3 4 5 6

1　7

8 9 10 11 12 end mlm m　2m

（a） 833 8．64 741 672 7．iも 743 804 809 809 8．12 8」2 80 7．7 791
5％

（b） 3．12 a81 344 346 4£0 571 630 648 652 641 63皇 6留 321 6．11

（c） 500 504 535 572 7β8 848 891 9ρ1 8．？6 869 ＆63 8．田 527 8．60

ρ） 833 9．30 903 977 16ρ 175 198 209 盟2 2L6 19．1 9．1 196

10％ （e） 125 20．1 170 168 192 o 28 2M 225 24 233 別ρ 16β 224

（f） 625 672 760 808 14マ 52 160 173 177 17．6 17．1 7．16 165

表1．2．4パラメターの算出（長良川堤防土）

初期含水比

@wi％

実験番号

平均勾配 毛管水頭

@，?メi㎝）

　流通係数

求^β（㎝／8ec）mlm m2m

（8） 7．77 8．93 89．2
　　　　一455×10

5　％
（b） 3．21 6．11 一　8．61

　　　　一31．4×10

（c） 527 8．60 一　〇．258
　　　　一31．6×10

但） 9．11 19．6 一　3．15
　　　一350×10

10％ （e） 16．6 22．4 21．4
　　　一32．8×10

（f） 7．6 16．5 一14．5
　　　一34．5×10

　粗砂，細砂，標準砂に対して得られたk／βの値とhc’の関係は図1．2．19のようである。さら

に浸潤後の定常浸透状態になつたとみなされる，浸透後5分における透水係数k8を求めて，初期

含水比との関係を示すと図1．2．　20のようであつた。
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図1．2．19　係数k／βと毛管水頭の関係

図1．2．20 定常時の透水係数と初期含水比の関係
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　さて・貯留係数βは従来有効間げき率ともよんでいたが，初期含水比によつてかわる。含水率の

増分（観測値）をβ6と表わし．さらに浸透後の含水比をw6と表わすと，これらの関係は図1．2．

浸：「
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　　　　　　図1・2・21　初期含水比Wiと終局含水比w③と貯留係数βoの関係

21のようである。土試料の問げき比は一定になるよう調節したが，若干バラッキがあつて，n＝

O・　41～0・45の範囲にある。図1・2・21から明らかに，貯留係数βoは初期含水比の増加に対して

比例的Gζ減少すること・および終局含水比weは初期含水比wiが小さい方が若：Fながら大きく，

wiが大きい方がw③は小さめになる傾向が認められている。後者については，さきの図1．2．16

謁

ミL

0

図1．2．22　k／βとks／Pt　eの関芸 図1．2．Zb・K／Pとk8／βeの関係
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とか図1．2．17においても認められていて，定牲的に一致している。こ・Dようなことからも，土中

の当初から存在する間げき水は新しく浸入してくる浸透水に対して，間げき空気の消散を妨げる効

果をもつ面もあると解釈される。

　上↓ζ得られた係数βoとさきに求めた定常浸透状態における透水係数k8によつて，　ks／β③と

いう比を考える。この値とさきに得られているk／βの値の関係は図1．2．22，図1．2．23に示し

た。それぞれ，パラメターは初期含水比wi，有効な毛管圧力hc’をとつている。図1．2．22と図

1・2・23から・wi＝3～6％がlh　c’1＜5㎝に対応していて，このとき近似的に次式が成立する。

k／β⇒k8／βe （1．2．58）

　一方・浸潤過程が終了する時，土柱（長さL）の浸出端x＝Lに出水する時刻Tおよび初めの外

水頭ho1に対する浸潤距離Xf＝⑫1と所要時間t1を観測すると，これらの間には，式（1．2．

49）より次の関係が成立しなければならない。

　　　　　　　2　　2k
　　　　　　e・＝7（h°・＋h・’）t・　　　　　　（・・2・59）

　　　　　　財一芳（hOi十hピ）（T－・、）　　　（・．2．・6・）

　これらの関係を用いて，ho1＝＝　2　7！7　eq　ho2＝45．　Oc7ny⑫1＝　29．Oavg　L＝　82．5侃として，さら

に観測されている浸潤面における毛管圧力をhc’＝100mとして，流通係数k／βの値を求めると

　　　　　　　表1．2．5　浸潤所要時間の観測値から算出されるk／β

実験ケース t（min）
式（1．2．59）より

求^β（㎝／sec）
T－t（min）

式（12．60）より

求^β（㎝／sec）

（a） 124 1．5×10－3 796
　　　　一31．1×10

⑥ 240 　　　　一47．7×10

1010
　　　　一48．9×10

（c） 150 　　　　一31．2×10

744 　　　　一3
P．2×10

（d） 86 　　　　一32．2×10

289
　　　　一331×10

（e） 52 　　　　一33．6×10

291
　　　　　一33．1×10

（f） 104 　・　　　－31．8×10

376
　　　　一32．4×10

表1．2．5のようである。表1．2．5に得られたk／βの値は表1．2．4に得られているものとお～よそ

一致している。このことは水平一次元浸透現象を把握するには式（1．2．49）や式（1．2．53）な

どでもかなり良好なことを意味していると考えられる。
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②　毛管圧九貯留係数，吸水能

　PhiIipは浸潤流量に関連して，次式で定義される吸水能Sを考えている：9）

　　　　　　　　　　　　　　　　1　　　　　　　　　　　1
　　　　　　㊤一∫ll…一・τ∫llφ・・一・”一・8　　　（・．・2．・6　1）

ここに　Q：積算浸潤流量（㎡），a：水平土柱の断面積（♂），8：吸水能（Absorptivity）

　　　　　　　　　1
　　　　〔ca／86c7〕，　ei；初期含水率，θo：浸潤後の含水率。

　　　　　　　　　　1
　　　　φ：φ＝xゼ王　（式（1．2．27）参照）

　　　　　　　　　　　　　　　　　40）
　これに対してHa　ns　enらの研究では　次式が対応する。

Q／8＝輌r一 （1．2．62）

ここに　Q：積算浸潤流量（td），　a：断面積（㎡），　k：透水係数，β：貯留係数，11c’＝hc

　　　　’－hw’　hc：毛管圧力水頭（as）・hw：浸潤面における水頭損失。

　式（1．2・62）の透水係数は元来浸潤面背後の領域に対して考えられているけれども，式（1．2．

61）との対応を考えるときは全領域で負圧状態であるのf”式（・・2・6　2）のkをkpと書いて・

式（1．2．61）と式（1．2．62）を対応させると次式が得られる。

8：＝ @2kp・βhc° （1．2．63）

または

　　　　　2hc’ ＝S　／（2kp・β） （1．2．64）

一方，β＝θo一θiとおくと，式（1．2，63）は次のようにも表わされる。

　　　　　　8＝2kp・h・’（θ・一θi、　　　　　　（1・2・65）

式（1．2．65）をθiとSとの関係式とみて，
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　式（ア．2．　65）

kp　hc’やθoは一定と仮定しておくと，図

1．2．24のような関係である。貯留係数βが

初期含水率の増加に対して直線的に減少する

（図1．2．21参照）のに対し，吸水能Sは初期

期含水率θiが小さいところで大きく，θi

の増加に対して8の減少は小さいが，θiが

θoに近くなると8は急に減少する傾向の関

係を示して興味深い。

　なお．Philipの研究などにみられる．式　　　図L2．24一吸水能sと初期含水率θiの関係
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（1・　2・19）で表わされる土の比水分容量（SPecific　moi　st　u　re　conteng8P8cific

yie　ld）eと貯留係数（有効間げき率）βとの関係については，後述の2．4節で若干考察している

（式（1．2．93）参照）。

2・3・5　水平一次元排水の実験的考察

　土の含水比とサクシヨンの関係（図1・・2・・2）のような特性を考慮しなければ，浸透と排水とはら

ようど逆の現象とみられる。もし・そのようにいえるならば，浸透現象の解析に用いられてきた関

係式は・種々の因子の符号曙意して・簡単に排水現象の解析に適用される・とであろう．しかし，

以下に述べるように排水現象には・含水比とサクシヨンの関係（以下では，毛管圧力特性曲線と仮

称する）という土の特性を反映して，きわめて特徴的な圧力分布を示すことが見い出されている。

　前項までには’初期含水比が小さく，間げき水圧が負圧（毛管圧力）となつている土試料からな

る水平土柱の一端に正圧を負荷したときの浸潤・浸透現象を考察した。この項では，土の基本的な

排水現象として，正の闇げき水圧をもつ水平土柱の一端に負圧を強制したときの排水に対する実験

的考察を行なう。

　すなわち，排水実験は浸潤過程の実験で行なった非定常浸透状態が完了して定常状態となつたと

きの状態を初期条件とする。境界条件は，浸透実験の場合に正の外水頭hoを与えていた土柱の一

端x＝0において，圧力水頭をステップ降下（急低下）させるという

　　　h（0，t）＝－H　　　　　　　（1．2．66）

なる条件およびAb端x　＝＝Lでは大気に接して放置するという条件である。

　土試料には長良川堤防土を用いた。実験における観測事項は，排水にともなう土柱内の圧力分布

の時間的変化と排水量の変化である。

　浸潤過程における実験結果の圧力分布の時間的変化を表わした図1．2．15（a），6）（d），も1（f）

に対応して・排水による圧力分布の変化は図1・　2・　25（a），（b），（d）（e），『）（も）の排水実験は失敗）

である。圧力計による測定点は，x＝5・ca，17　cm，29・om，470m．59・omの5点で，土柱の全

長はL＝82．5α■である。
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　図1．2．25に示された圧力分布はきわめて興味ある傾向を示している。排水端のx＝0における

水圧は与条件としての負圧一50・omであるから，そのすぐ内部の土中の間げき水圧は早く低下して

負圧となる。一方土柱の右端x＝＝Leeおいては大気に接しているので，ここでの条件は圧力水頭

h＝0であるが，測定値からみると図1．2．25の右端の方が圧力低下が早く，大きく，負圧になつ

ていることがわかる。これは土柱内の間げき水が左端の方へ向つて強制排水されるため，右端の方

から順に土の含水比が低下してゆき．間げき水圧として負圧が生じることに起因すると考えられる。

　さらに図1．2．25では，土柱の右方領域の圧力分布が右下りの関係になつているにもかかわらず，

間げき水は右方へ流れず左端の排水口へ向うことが，土柱の中央部に投入した色素（ウラニン）の

　動きからも確認されるなど，排水現象に特異な性状が観測された。これはダルシーの法則で説
　明されるものと異なり，従来の圧力測定法によつて観測される間げき水圧に疑問があるか・不飽

　和土中にみられる新しい特性であろうか。いずれにせよ’　一．上述のような水平土柱の一次元強

制排水においては，他端x＝Lの境界条件としてh＝Olなどとすることができなくて，浸潤過程に

おけるように（移動する浸潤面のように），移動する境界条件として排水面（浸潤面と対をなすも

の，圧力分布が右下りになる限界位置）の移動を考慮して，解析法や圧力測定法の検討が必要であ

ろう。ここではこの問題は今後の研究課題としておきたい。

釣ほ雰土

σ

086

LLLL＿」＿＿⊥
　　　　　　　　　　　　　　　60　80㊨0
　　　　　　　　　　　　　　　　　ζ納玩）

G
20

ーLO　O～

　　　　　　　　　　　　　　Φ（d）
　　　　　　　　　　　　　　e（e）

＿＿＿」一．⊥」」竺」

　　　20　　　40　6080tOO（mtn）
　　　　　　　　　　t

図1．2．26　積算排水量

　　　　　　　一87一



なお・図1・2・261・は積算排水量の測定結果輌対数紙上｛・プ・ットした．この整理からみると，

積算排水量゜と時間tとの間｝・・浸醐程｝・おける式（・．2．62）で表わされる関係e，類似した傾

向が認められる・すなわち・w・－1・％の場合の（・），（f’）のケースでは式（・．・．62）から類推さ

れる10910Qとloglotの関係がこう配1／2ζよく合致している。しかしwi＝5％の場合に

は，1／t2のこう配より急である。

　また，図1．2．　25に示した

長良川堤防土に対するものに　　図1・227　排水過程における圧力水頭の変化（豊浦標準砂）

対して・舗麟砂に対すると同様の排zkeewaを行なつたところ，図1．2．27のように同緑の餉を示す圧力

水頭分布の変化を馴した・この…waで｝ま水平土柱の長さはL－・142．5・crとした｝ナれども，右方の右下りの

圧力繊布は明確に認められる・一方・鉛直±tr・illLre・・i・｛91i土層については・自由J・t（iki上・pの位置のes

圧力噸は一・pであるといわれる．8）この・肪よりすると，図1．2．25mUL2．27の肪の圧加噺布が右

下りの部分では　　　　　dh
　　　　　　　　　　　「a「ヌ「＝・・－1　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．2．67）

となるべき・ことが類推されるが，事実この傾向が現われている点に興味深いものがある。

2．3．6　水平一次元の授透と排水に関する結論

　この節では，まず第一に水平一次元浸透に関する従来の研究には，連続の式の考え方に2通りあ

つて’Lambeらは式（1・2・24）を用いて水平土柱の一端を正の圧力水頭を与えたときの内部の圧

力分布は直線的であると考えているのに対して，Philipらは式（1．2．15）を連続の式として用い，

土中水が負圧状態における水分移動の問題を取扱つて，含水率θが式（1．2．296）で示さ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一88一



　　　　　一！
れるφ＝xt－2　との一価関数関係を仮定して，θを求めて土の含水比とサクシヨンの関係を媒介

に間げき水圧を求める解法を採用していることを指摘した。

　これに対して，筆者は浸潤に際して土中水は負圧から正圧まで変化する現象が多いこと．土の初

期含水比が浸潤・排水の現象に影響するはずであること，浸透後の土は完全飽和しないこと，など

の諸点に問題を見い出すとともに，近似的Ge　Lamb　eらの解析に基づいた関係式で，砂質土からな

る水平土柱に対する一次元浸潤・排水現象を説明せんと試みた。すなわち実験結果を，浸潤距離，

圧力水頭の変化，含水比分布の変化などで整理して考察した。その結果得られた事項を要約すると

次のようである。

（1）粗砂のように，かなり粗粒な土に対してはLamb③　らの解析法がかなりよく，水平一次元浸透

　現象を表現する。すなわち，浸潤面を境いに含水比は急変化し，圧力水頭分布は直線的である。

（2）細粒土（長良川堤防土）に対しては，初期含水比が0％という乾燥している場合に，Lamhe

　らの解析法が良好である。初期含水比が5％，10％と大きい場合でも近似的には，Lambeら

　の解析法である程度浸潤過程を説明できるしかし詳細に検討すると，圧力水頭の分布は下に凹の

　形になり，含水比の場所的時間的変動が複雑となる。

（3）細粒土に対する，浸潤にともなう含水比の時間的変化は，初期含水比wiが大きい（10％）

　ときの方がゆつくり増加する。しかし，浸潤面が通過直後にはほぼ飽和に近くなる。しかるに浸

　潤面が先に進んでしまうと，含水比は若干ながら低下し，その程度はwiが0％のときよりも5％、

　5％のときより10％の方がそれぞれ小さめになる。

（4）従来有効間げき率とよばれていたものは貯留係数とよんだ方が適切であると思われるが，全

問げき率を一定にした実験によると，貯留係数は土の初期含水比の増加に対して比例的に減少す

　る傾向にある。

（5）　Lambe　らの解析式に基づいて観測値から逆算される流通係数k／β（透水係数と貯留係数の

　比）は非定常時の値とみられるが，これは個々の値を定常状態の値から求めた値とほぼ等しい。

（6）排水は浸透の逆現象とみなされる。この意味で，水平一次元浸透終了後の土柱の一端に負圧を

　与えた排水実験を行なっt：ところ，浸透過程から類推されるものよりかなり複雑な圧力水頭分布

　を測定したnすなわち排水により生じる含水比低下の著じるしい，大気に接している他端に近い

　　不飽和の部分には，その解釈や測定法に関して詳細な検討の必要性を認めた。なお，排水の先

　行過程である浸潤渦程における初期含水比の相違は排水過程にも若平の影響を与えていることも

　観察された。
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2・4鉛直一次元の浸透と排水↓・関する実験的考察49）

2．4．1　概説

実際的な多くの浸透現象は・領域の境界が複雑で禰々の・Neラ・ターの鯛的変動端所的変動

もからまつて・三次元的な流れとなつている。このような場合に，解析解を求めることはほとんど

不可能であって・一般には二次元流か一次元流として，たとえばアースダム，堤防などの浸透，矢

板をめぐる地下水・河川や湖の水位変動↓・よる地下水流動などの問題が研究されて、・る．次節に述

べる堤体内非定常浸透水流は二次元的であるけれども，流れの鉛直成分が水平成分に比較して小さ

いため・これを近似的に一次元として解析する，いわゆるE一次元解析が行なわれている．二次元

浸透醜では・とくに舳水面の変動は水平流の変動がそ破配的煙因となつていることが特色

であるけれども，自由水面には多かれ少なかれ毛管帯が存在する。この影響はいまのところ明確で

ないので・流れの方向を鉛直方向のみに拘束した鉛直一次元流を調べると，この種の影響が明確に

なるのではないかという期待がもたれる。

　このような意味で・この節では・2・2節に述べられた基本式に基づいて導かれる関係式と実験結

果との間に毛管帯の大きさなどの緒がどの程度現われるかという点に留意して．基本的な鉛直＿

次元の非定常浸透・排水を調べる。すなわち，鉛直土柱内を自由水面がh昇してゆく浸透，土柱の

表面囎水している水位が低下する排水および湛水面が土柱郁消えて舳水面力・±柱内を降下す

る排水という三つの現象をとりあげて検討する．いわゆる降雨浸透のような，地表面力・らの浸潤現

象は取扱わない。

2．4．2　解析式の誘導

（1）鉛直一一次元の上昇浸透流

　図1・2・28に示す長さLの鉛直土柱の底面から上向きの鉛直座標zをとる。最初土柱内の自由水

面はz＝δの位置にある。底面の圧力水頭を

Hだけステツプ上昇（急上昇）させると，時

間t後には自由水面はz＝zfの富さまで上

昇する。ここではZfの時間的変化およびz

＝δを基準面としたときの土柱内の水頭変化

を求めてみよう。

　連続の式として式（1．2．33）を用い，ダ

ルシーの法則，式（1．2．31）の透水係数k

がこの土柱内で一定とすると，水頭は次式で

表わされる。

teO

一一

：・　’．・’、一一ニー一こニー

@，　　　．・　　　　・　，

@　　．　⑨氈@■　　　…

E・

ｪ．二

　　一τ
窒戟@　L　　｜

z＞o

E　一　．

　マ諱C．：1．　　∴・：

V二．・：r≒．’

「「　　1
x1τ　ll

齔ﾙ

図1・2．28鉛直一次元の上昇浸透



h（z，　t）＝Aω・z十Bω （1．2．68）

ここに　A（t），B（t）：時間のみの関数。

境界条件として

h（P，も）＝H＝con8t　　（t＞o） （1．2．69）

を式（1・2・68）に代入すると．B（t）＝Hが得られる。一方，自由水面がtfの高さまで上昇した

とき’自由水面の位置zfでは，水頭hは位置水頭だけをもつているので，

　　　　　　h（Zpの＝恥・f＋H＝・f一δ

　　　　　砦A¢ト『

式（1．2．70）を式（1．2．68）に代入すると

　　　　　　　　　　　　　　　　　　⑫
　　　　　h（z，　t）＝H十（1－一）・z
　　　　　　　　　　　　　　　　　　zf

（1．2．70）

（1．2．7　1）

ここに　e＝H十δ

　式（1．2．70）を運動の式（1．2，31）に代入し，かっ鉛直上向き流速を

　　　　　　w一β・÷昔　　　　　　　（・．2．72）

で表わすと，次式が得られる。

　　　　　　一β・」誓一k・Zf－i÷＋δ）　　　　（…2・・73）

ここに　β：貯留係数（有効間げき率）。

　式（1．2．73）をt＝0；Zf＝δなる初期条件で積分すると，自由表面Zfの時間的変化を

表わす次式が得られる

　　　　　　一丁・一・f一δ＋（H＋・）1・・｛1－z呈δ｝　　（児4）．．、

　以上から，鉛直上向きの浸透は式（1．2．71）と式（1．2．・74）を組合わせて表現できる。しか

し．上述の展開は連続の式として，式（L2．　33）を用いていること，さらに自由表面上の毛管帯

の存在は無視していることに注意しなければならない。

　後者の毛管帯に関しては，自由水面上にさらにほぼ飽和した毛管高さhk　を考慮することによつ

てその影響を解析式にとり入れると・（zf＋　hk）を新しくZfと表わして同様の展開を行なうこ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一91一



とになる。その結果は’式（1・2．71）と式（1．2．74）に対応してそれぞれ次式が得られる。

　　　　　　　　　　　　　　　　H十δ十hk
　　　　　　11（z，t）＝H十（1－　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　）・z　　　　　　　　　　　　（工2．75）
　　　　　　　　　　　　　　　　　　zf

　　　　　　　一ft－・f－（δ＋hk）＋（H＋δ＋h・）h｛1－Zf三一hk｝（一）

　式（1・2・75）と式（1・2・76）では，zfは飽和していると考えた毛管帯の上限を表わしてい

て，圧力が0となる自由水面の位置はz＝2f一δ一一hkの高さとなつていることに留意しなけれ

ばならない。

（2）鉛直一次元の排水1（湛水位の変化）54）

　図1．2．29に示すように，土柱の表面に最

初hωなる深さの湛水があつて，一定の流量

が浸透している定常状態を考える（初期条件）。

一定流量の補給を止めると，表面の湛水深さ

は減少してゆき，いつか湛水面は土中に消え

る。ここでは．この時刻までの湛水深さの時

間的変化とそれにともなう土柱内部の水頭変

化を考えてみよう。いま，水頭の基準面およ　　　　　：

び鉛直座標zを図1．2．29のようにとると，　　　　　　’

初期条件と境界条件はそれぞれ次のようであ　　　図1．2．2　9鉛直「次元の排水1（湛水位り変化）

る。
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下

　　　　　　h（Zt・）一（9＋i・（・）一δ）・膓一H＋ilLS（9°）・　・

　　　　　　　h（⑫，t）＝H十h（t）

　　　　　　　h（e，　t）＝・0・

ただし　e＝Lである。

　この問題では．ダルシーの法則だけで現象が解析できる。すなわち

　　　　　　dh（t）　　　　　　　　　　　　h（t｝＋H
　　　　　　　　　＝　一一kp
　　　　　　　dt　　　　4

式（1．2．79）を初期条件の式（1．2．77）を満足するように積分すると

　　　　　　　　　　　　h（o）＋H　　　　　　kt
　　　　　　－＝ln｛　　　　　　　　　　　　hω＋H　｝
　　　　　　　4

または

　　　　　　h（・〉・　｛・h6＞＋H｝・・PI（kt4）－H

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－－92一

（1．2．？7）

（1．2．78）

（1．2．79）

（1．2．80a　）

（1．2．80b）



が得られる。土柱内の水頭は直線的分布と考えることができるので次式が得られる。

　　　　　　　　　　　　z　　　　　　h（z，t）＝一・｛h臼田｝
　　　　　　　　　　　　e

　　　　　　　　　　　一t（h6）＋H）・xp（一丁）　　　（一）

　湛水面が土柱に消える時間teは

　　　　　　　　　4　　　　h（o）
　　　　　　　te＝Tln（1＋ri「｝　　　　　　　　　　　　（1・2・・82）

により与えられる。

（3）鉛直一次元の排水口（土柱内の水面降下）

　湛水面が土柱内に消えた瞬間から時間tを

とって・土柱内の自由水面の高さZfの変化

　運動の式は，さきの式（1．2．73）の誘導

と同様にして，　　　　　　　　　　　　　　　　　図1．2．30鉛直一次元の排水1（自由水面の降下）

　　　　　　β・票一一k・2告δ　　　　　（…2・・8・4）

ここに　 δ＝L－H，　　L＝4

　したがって，自由水面Zfと水頭h（z，　t）の時間的変化はそれぞれ次式のように求められる。

一〉・－Zf一δ一H＋δ・1・｛z昔δ｝

τ・0
　¶　・　　　・
怐@　　■　　・　．　　●　　　・　　　　・

・　　　　■　　　’　　・　　　　．

”．．’

〃

z》o
：．〔．’

’：∵．∴・

㌧：1∵

一　一　　一　一

　　　●　　　　　　●　　　’　　・

A．．’
諱E・㌧．　　　　■・一■一・　　　　．

（1．2．85）

　　　　　　　・（。，の一Zf；δ．z　　　　　　　（、．，．86）
　　　　　　　　　　　　　2f

　上述の解析に対して，Ligon　らは排水による降下中の自由水面上に飽和領域（毛管帯として引

き上げられていうもの）がeの高さだけあるとして解析している。53）　しかし彼らの実験的検討に

よれば，粒径2mmのガラス球からなる試料（当然毛管帯は小さく6も小さい）には解析式がよく

合致したけれども，粒径0．5mmのガラス球と混合した試料（毛管体は大きい）ではよく合わない

ことが報告されていて，Eを考慮することが必らずしもよいとはいえないようである。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－93一



　上述の式（1・2・85）などの関係式は，基本的には式（1．2．33）の連続の式やダルシーの法則

から導かれるものである。式（1・2・33）は，自由水面を境いeζ含水比が急変するという仮定が成

立しないところでは上述の関係式も成立しないであろう。含水比の場所的・時間的変化を考慮した

連続の式（1・2．32）によるならば，基本式は式（1．2．34）あるいは式（1．2．35）で表わされ

る。それらの式中に現われる透水係数kや比水分容量が定数とみなせないときは，電子計算機を用

いた数値計算によらねばならない。しかしこれらのパラメタ・一が定数とみなせるときには，基本式

は線形の拡散型の式

bh（z，

δt

゜－D・b2h（Zt　tb嘯Q）（D－・／・）
（1．2．8　7）

となるので．富士岡らは初期条件として式（1．2．83）を用い，境界条件としては

δh（ﾂ≒のL⑫一・ （1．2．88　）

h（0．　t）＝0 （1．2．89）

を用いて，次の解を得ている．54）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　h（㌔の一9・Σ（2EFt｝1　　　m＝O）…即俘1・《・」昔〕…2芸1・（1－÷）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．2．90）

　式（1・2・・88）に示される境界条件は土柱表面から水の補給がないというものである。この条件

について富士岡らやその他の研究者は何も註釈なしに用いているが，水平一次元排水では．この種

の条件の与え方は妥当でないことをすでに指摘した。上述の鉛直一次元の排水の場合に，式（1．2．

88）が妥当と考えられるのは次のような考察ができることによるものと考えられる。すなわち「

水頭は圧力水頭と位置水頭の和である。土柱内に水面が消えた後には，土柱内の自由水面より上部

に含水比慨下にともなう圧力水頭の低下が生じる。その圧力の大きさは自由水面から考えている位

置までの高さにほぼ等しい負の圧力水頭と考えられる。したがつて，このとき位置水頭と圧力水頭

の和としての水頭はほぼ0に等しく，したがって水頭の鉛直方向の動水傾度もまた0とみなすこと

ができる」。
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2・4・3．鉛直一次元浸透と排水の実験装置・方法

　実験装置は図1．2．31のように，高さ45

0m，断面積330　alの円筒形水槽に砂試料を

詰めたものである。底面より2α慮のところに，

金網に薄い布を重ねて張り，その上に砂を水

締めして詰めた。土柱の高さはL＝39．　5　om

である。水槽底面の中心には給排水用の丸・

ゴム管を連結して，土柱の底面の圧力条件を

制御できるようにつくられている。土柱内部

の水頭測定は底面より金属パイプ（図1．2．

32）を立てて，所要の高さの位置の測定点

に径が約5mmの小孔をあけ，粗い目の金網

と布をっけた。測定点の圧力は，金属パイプ

の下端の底面の取付部からビニール管を通し

て，圧力検出器に伝えられ，ペン書きレコー

ダーで記録された。圧力測定点は水槽底面よ

り　9em（ノ吃1），　200m（ノ吃2　），　2　50m（

Ma　3）の3点である。充填した砂試料は豊浦

標準砂と平均粒径が0．8mmの粗砂の2種類

である。これらの物理的性質は，豊浦標準砂

では間げき比6＝0．743，初期含水比Wi

＝22．7％，貯留係数β＝0．148，粗砂で

はe＝0．566，　wi＝：4．9％，　β＝0．212

である。なおここにあげた貯留係数βという

　　　議7「

　　　三ヒ

　　　率5。！

O

図1．Z．UL’鉛直一次元浸透の実験装置

コ「Pt

含緬

図1．2．32水頭観測用の先端部
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図1．2．33　粒径加積曲線
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のは初期含水比Wiの試料に底面から徐々に水を吸水させて試料内に貯えられた間げき水の土全体

積に対する割合である。二っの砂の粒度分布は図1．2．33のようである。

上昇浸透実験の場合には・底面にステップ上昇（急上昇）H－36．1・me与え，それ↓，よる土柱

内の圧力水頭をペン書きレコーダーにより記録した。この実験では自由水面が土柱表面に現われる

までとした。

排水実験は上昇浸透が終了したものに，上面から一定mgの給水を行ない，上面の湛水深が約3

av　iζなるようec・H－3　6・1　cmとして定常浸透状態｝・なったときを初期条件として．排水実験を開

始する・すなわち上面からの水の補給を止める．すると湛水位は低下を始め，いつ噸水、口柱内

に消えてしまう（排水1一湛水位の変化）・水面が土柱内部に消えナ・後の排水1‘ま舳水面が土柱

内を降下する現象で・時間的にきわめて速いものとなる。このため，実験では圧力計を通じてペン

書きレコーダー一・・で圧力測定することによって急速な圧力変化を観察した。

2．4．4　鉛直上昇浸透の実験結果と考察

ステップ状の急激な圧力上昇を土柱底面｝・与えt・ときの上昇浸透流は，式（・．2．71）と式（、．

2．74）あるいは式（1．2．75）と式（1．2．76）で解析される。



標準砂に対する実験結果を水頭の時間的変化に整理すると図1．2．34ωが得られる。これを整理
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図1．2．34 上昇浸透における水頭の時間的変化

　　　　　6）標準礁　　｛b）粗砂

し直して，毛管帯の厚さに関するhkをhk＝＝15．8　onとして式（1．2．75）と式（1・2・76）で

表わされる関係と比較対比するため，両者を重ね合わせて描くと．図1．Z35‘）のようであつて・

水面変化などの非定常現象の早さを表わす係数k／βの値がk／β＝7．5・on／secのとき実験結果

とほぼ合致することがわかつた。
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毛管帯の高さをhk＝1　5・8　omとした根拠は，実験結果の図1．2．34ωに得られている水頭が自由水

面より土柱表面の高さまでの落差が15．8α”のとき（t＝3～48ecのとき），急に上昇している

こと・すなわちこのとき自由水面上の毛管帯が15．8　omあつて，砂表面に下から浸出してくる水に

よつて膜ができていたものが間げき空気の散逸のために破れたものと考えられる点にある。

　粗砂に対する実験結果も同様にして図1．2．34¢））および図1．2．35｛b）が得られる。粗砂の場合の

毛管帯に関しては2　om相当のものが図1．2．34｛b）のt＝56～588e¢　に認められているので，

hk＝2　emとして実験値と解析式を比較して図12．35　fO）に示した。このとk係数k／βの値は

k／β＝1．Oc7VI／　s　e　cのときよく両者が一致している。

　標準砂と粗砂に対する各結果を比較すると，粗砂の場合の方が解析式はよく合う傾向にある。し

かし・毛管帯の考慮は単なるその大きさをhk＝constとしている程度では細粒土に対しては十

分でないようである。

2．4．5　排水1（湛水位の変化）の実験結果と考察

　湛水面が砂柱内に消えるまでの時間は式（1，2．82）で解析的に表わされる。豊浦標準砂に対す

る実験では・式（1・2・82）のパラメターはH＝36．1　cm，　hp）＝3．2㎝，　e＝39．50mとしてい

て，観測によるとte＝1918ecであったので，透水係数はk＝1．72×1（O一20m／80cなる値を得

る。一方，砂柱内部の水頭は解析によると式（1．2．81）で表わされる。観測パイプnta　l（z＝7

0n）・Ma　2（z＝＝　180n），　Ma3（z＝2・30m）によって測定された水d9変化を式（1．2．81）に従って

整理すると，図1．2．36ωのようになる。
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　　　　　　　°1・9iチ（h（Oj・H））／〈A（，，t）｝　O．05

　　　　　　図ユ・2・3・6排水1（湛水位低下）｝・おける袖τと

　　　　　　　　　　　log・：｛（記／の・（hOV阿）／h（4　t）｝の関係

　　　　　　　　　　　（8）標準砂．　（b）粗砂

式（1・2・81）によれば，t／eと109｛（z／e）・（h⑩）＋H）／h（4t）｝の関係は原点を通る
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直線関係となるはずであるけれども，どの観測値もずれが同じ方へ生じている。横座標の対数の真

数部の分子（z／e）・（h6）＋H）は，初期の定常状態に発生しているべき水頭であり，分母の

h（z，t）は実際の観測した水頭である。したがつて，ずれの原因は初期の定常状態の水頭がすで

に理論的に予想できるものより小さくなつていたことにあると考えられる。このずれは非定常変化

過程でも残つていて，3本の観測結果はほぼ平行した直線となっている。定常状熊の観測水頭が小，

さくなる原因は不明であるけれども，間げき空気の存在に起因するパラッキのような，不飽和特性

によるものと考えられる。しかしながら，水頭の変化そのものは解析式（1．2．81）の示すような

直線的変化を示していることが理解される。この変化からそれぞれの観測値より透水係数kが表1．

2．6のように算出される。

表1．2．6 湛水位の変化の観測値から算出される透水係数 （標準砂）

観　測　パ　イ　プ 茄1 砿2 克3

観測点Z（㎝） 7 18 23

透水係数k（㎝／⑨ec） ao6×1．0－2 2．26×10－2 205×10－2

表1．2．6に得られた透水係数はさきに湛水面が砂中に消えるまでの観測時間から求めた値1．72×1｛「2

c”r，／8ecよりかなり大きくなつている。一方初期の定常浸透状態における流量からも透水係数が

算出できて，約2．6×10－2■，／8ecが得られている。このように式（1．2．82）から算出される透

水係数が小さめになることは，次の粗砂の実験結果にも若干現われているが，砂柱上下の境界面に

おける水頭損失の発生に起因tるのではないかと思われる。

　一方，粗砂に対する実験結果の整理を行なうと，図1．2．36（b）のようである。さきに，式（1．2．

82）により透水係数を求めると，この場合にはIl＝　36．2c”；h　（O）＝3．1c”；1＝39．5αmとして湛水面

の消える時間te　＝188eoからk＝1．80×lO－　i　on／　secが得られる。さて，図1．2．36（b）をla）と

比較するとわかるように，粗砂の方が初期の定常時における水頭分布は式（1．2．77）で表わされ

るものに近いようであつて．細砂の方が間げき空気などの影響を受け易い傾向にあることを指摘で

きる。

表1．2．7 湛水位の変化の観測値から算出される透水係数 （粗砂）

観　測　パ　イ　プ ％1 ％2 斑3

透水係数（例／8ec） 一
217×1δ一1 1．82×10－1

2．4．6　排水E（土柱内の水面降下）の実験結果と考察

　自由水面が土柱内を降下する排水現象は式（1．2．85）と式（1．2．86），あるいは式（1．2．

90）により解析的に表現される。
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標準砂と粗砂に対する実験結果は図1．2．37の6）とth）ecそれぞれ観測されている。
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　　　　　　　図1・2．37排水1（自由水面の降下）における水頭の時間的変化

　　　　　　　　　　　　h）標準軌　　（b）粗砂

標準砂の場合には3つの観測点の水頭は時間経過につれて，すべて0に漸近している。しかし粗砂

の場合にはra　3のz＝230mの水頭は120m程度までは低下するが．それ以上の低下は進行しない

点が注目される。しかし粗砂でもz＝7・Clxの位置（Ta　1）の水頭は0まで低下しきつている。図1．

2．38は観測点の高さと土柱底面に与えている水頭面の高さの関係を明示するものである。
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H－2・2・395・m
i，・．・

z＝23cm

一．
噤≠P8　cm

Z＝7cm

　一z＝3．4cm

’－?≠O

　　　　　　　　　　　　図1．2．38　鉛直土柱と水頭測定点

砂柱内の水面は長時間経過後には，z£＝δに落着く。この状態で考えると，上述の観則点はすべ

て舳水面より上に位置するので．どの位置で埴圧を観測しているのである．舳水面より馴

位置までの高さに相当する大きさの負圧が生じるならばi結果的に水頭は0になる。上述したよう

に・標準砂ではこのような状態が成立しているわけである。しかし粗砂では，！ta　1のz＝7cnで最

終自由水面の高さよりz一δ＝3・6・on（δ＝3．4㎝）だけ上に位置しているが，水頭は0に漸近し

ている（図1・2・37（b）参照）。このことは，標準砂では少なくとも23－3．4＝19．6㎝までの高

さの間げき水圧は・平衡状態になると自由水面からの高さに等しい負圧が生じ得ることを意味し，

粗砂では自由水面より3・6　onの高さの間げき水の負圧はその位置水頭に等しい大きさのものを生じ

うるけれども・18－3・4＝14・6　ca以上も高い点での間げき水は，その位置水頭に等しいような

大きな負圧を発生させられないことを意味する。これらのことはその砂の毛管帯の大きさに依存す

るものと考えられる。すなわち・標準砂では圧力の観測点がすべて重力水とつながつている毛管帯

の範囲に入つていたのに対して，粗砂ではra　1のみが毛管帯の中に入つていて，　itra　2や％3では排

水の途中で毛管帯よりも高くなつてしまつて、この位置での間げき水は重力水と不連続になり，い

わゆる理想平衡土層で生じるほどの負圧が間げき水圧として発生しない状態ieなつていると考察さ

れる。

　以上のように実験で観測されている水頭変化は複雑であるけれども．これを先述した簡単な解析

的関係と対比してみよう。
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図1・2・39は標準砂（・遮砂（b）1・対してそれぞれ式（・．2．85）と式（・．2．86）の組合わせた関

係・式（・・2・9・）を対応させて，合致するよう｛・定数を選んで描、・it　6のである．図、．2．3　96）

の標準砂の水頭変化はかなり速いが・平衡状態に近づくとゆるやかに低下している．このときの係

数k／βの値は3・9・cm／8eeと算出される．さて，式（・．・．8・）は元来間・アき水圧が正の紛で

連続の式（1…33）とダルシーの法則（透水係数が一定のときのもの）とから導かれる関係であ

るが・これは負圧の毛管帯領域で械立していると考えられる．この蜘が図・．2．39ωの標準砂

の結果に端的に現われているということができる。

図1・2・39㈲の粗砂の水頭変化‘・つ・・ては，とく↓・M・2と％3のものは途中で低下が止ってしま

うため・M・1の水頭変化1・注目して・上述の2種類の解析式と比較したところ式（、．2．90）‘，近

いことが認められた・この関係は漸変する含水比分布を仮定Ut・もので．・式（・．2．32）の連続式

を用いて誘導さn・・t：ものである・鯛の水平一次元浸透現象では，この勧関係はむしろ細粒土の

土試料に対してよいと撫されているので，上述の粗粒土の鉛直排水現象には従来の見方とは違っ

緬からの考察が必要なようである・図・．・・39のような水頭が低下してしまうまでの時間が土柱

の排水‘ζ必要であるとするならば，図・．2・39のh）と暁を比較すると明らかなよう‘，．鱒砂の

方がきわめて速く排水する・しかる‘・それぞれの透水係数は標準砂で約2×1・－2。m／＿，粗

砂で約2×1・一”　1　・m／・・cであつて後者の方が約1・倍大きい．一方，舳水面が変化する非定

常現象の速さは・／βの値の大小によつておsよその朋しが得られる．そこで上述の問題を、／β

なるパラメターの値を計算して比較してみよう。

図1・2・39⑭実験値と式（・…9・）との整理↓・よれば，水分伝導係数（D・ff。、、。、、y）D

はFitting　rm　th　odにより求められ，

D42 P－3・9・S2×、±23．5・涼／8ec

が得られる・Dは式（・…87）など1・おいても示してあるよう｛・，D－・／・（。，比水分容量）

である・この関係↓・・D－－23・5〃8e・とk－2×1・6－10m／8ecを用いると，。－8．5×1。－3

・・　一 psる値が得られる・比水分容量・と貯留係数βとの関係は次のように考えられる．「貯留係数

（有効間げき率）βは浸透または排水にともなう含水率θの変化量である。すなわち

　　　　　　β　・1　fZ、　del…　一芸・・z＋芸・・

ここにθ＝θ（・・t），θi＝θ（・，0）

一方，近似的に次式が成立する。

・・一 |袈・・＋芸吾・・一・・dp

（）1．2．91
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　　　　　　∴C＿旦　　　　　　　　　　 （1．2．92）
　　　　　　　　　　dp

式（1．2．g2）はcが元来式（1．2．19）で定義される偏微分関係のものであるけれども．近似的

に常微分関係で表現したわけである。比水分容量Cが一定であるとすると．

　　　　　　β一1　fpl．　・d・1・C・IP－Pi　1　　　　（1・2・93）

が得られる。式（1．2．93）によれば．これまでに定数的に取扱つてきたし，以後でもそう取扱う

貯留係数βというものは場所的・時間的に変動して．圧力の関数のようになつていることがわかる・

いま一次元領域（0≦z≦1）で浸透が定常状態になつて，浸潤が終了するまでの時間をrとする

と・平均貯留係数（平均有効間げき率）礼は

　　　　　　β・一ナ∫1∫6　c・1・－Pi－t

＝C・　l　Pm－　Pi　l （1．2．94）

ここに

　　　　　　　　・・m－☆1∫；・d・d・

で表わされる。ここに得られたβmを近似的にβと等しいと考えると・次の関係式：

　　　　　　ts　＝＝　k　：＝D　　　（1．2．95）
　　　　　　　　C・　l　Pm・－　　Pi　l　　l　Pm・－　Pi　l　　　　　　β

が導かれる。」上述の排水実験では，圧力変化の最大量はH＝：36．1・c”である。したがつて

lPme－Pi　1＝1　8cnとみなされる．この値を式（1・2・　94）に用いて・k／βを求めると・k／β

＝1．33／8。¢なる値が得られる。念のため，βを計算するとβ＝＆5×10－3×18＝O．15なる

値が得られる。

　さて標準砂のk／β値が3．90m／8ecであったから，上に得られた粗砂の1．3ca／8ec　はかな

り小さい。とくに透水係数の大きさを考慮に入れると，標準砂の貯留係数βは1×10－2の大きさで

あることになる。排水過程における貯留係数は土の単位体積から排出される水量という意味をもつ

から，産出率（8P6¢ific　yield）ともよばれる。このような意味での貯留係数βは．第3章に述

べる現地の非定常揚水試験（不圧地下水の場合）からも報告されているが，きわめて小さくなる。

とくに細粒土の場合にはこの傾向が強い。
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ー

」

　　　　　　　　　　　　　　　　　　d，o

　　　　　　　　　　図1．2．40浸透過程と排水過程の貯留係数

図1・2・40には．2．3節の水平一次元浸透・排水実験に用いた粗砂（この節で用いているものと同

じ）・細砂．豊浦標準砂，長良川堤防土に対して，全問げき率はすべての試料でnニ0．41～0．45

にしてあるが，浸潤過程終了後のβとかなり長時間にわたつて大気中排水した後のβdとが比較さ

れてある。48）明らかに，貯留係数は浸透過程ではほぼ＿定であるけれども，排水過程では土粒子

粒径が小さくなるときわめて小さくなることがわかる。
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　さて，排水実験における湛水位変化の過程

と土柱内を自由水面が降下する過程の全過程

に対して，標準砂の場合の砂柱内の水頭分布

と圧力水頭分布の各時間的変化は図1．2．41

のようである。とくに図1．2．41（b）の圧力

水頭分布の時間的変化から，標準砂の毛管帯

内での圧力水頭は終局的には植下などの指摘

している，8）いわゆる理想平衡土層内の熱力

水頭に漸近してゆくことが理解される。

2．4．7　鉛直一次元浸透と排水に関する結論

　この節では，鉛直一次元の浸透と排水の基

本的現象に対する数種の実験を行ない，その

結果を2．2節で述べた基本式に基づく解析式

によって整理し，種々の比較・考察を加えた。

得られた事項のおもなものを要約すると次の

ようである。

（1）　自由水面を境界として急変する含水比分

　布を仮定した式（1．2．33）を連続の式と

　して採用し、かっ水頭の鉛直方向の直線的

　分布を仮定した解析によると，たとえば鉛

　直上昇浸透は自由水面上に飽和した毛管帯

　の厚さを考慮した式（1．2．75）と式（12．

　2．76）で表わされ．鉛直排水1の湛水位低

　低下中の排水は式（1．2．80）と式（L2．8

　81）で表わされ，排水0の自由水面が鉛直

　土柱内を降下する排水現象は式（1．2．85）

　と式（1．2．86）で表わされる。

②　これらの解析式によって粗砂と豊浦標準

　砂の鉛直上昇浸透がかなりよく説明される

　こと，湛水位低下中の排水現象はとくによ

　く表現されること，

　が実験的に確かめられた。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－10　8・一

SO　cm　40

No．3

No．1

全水頭

（o）

㎝

＼

一15　　－10　　－　　　Ocm5
　　　　圧力水頭

　　　　　　　　　　　　　　図1．2．41水頭分布の時間的変化（標準砂）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　〈s）全水頭，　㊨圧力水頭

自由水面が降下する豊浦標準砂柱内の排水現象もよく表現されること，など



（3）上述のように・連続の式に式（1・2・33）の形のものを用いると，土の貯留係数βに対する

　透水係数kの比k／Pは自由水面が変動する非定常浸透・排水の解析には必らず現われる。＿

　方・連続の式に式（1・2・32）の形のものを用いると，k／c（C：比水分容量）なる比が現

　われる。βとcとの間には・たとえば式（1・2・93）に示した近似的な関係がある。貯留係数

　βは有効問げき率ともよばれるが，これは浸透過程では土中に貯えられる水量の割合を表わし，

　排水過程では土中から排出される水量の割合を表わす。浸透過程のβは土の種類によらないで

一定に近いが・排水過程のβは．全問げき率が一定のとき，土の粒径が細かくなるときわめて

　小さくなる。

2．5　準一次元非定常浸透流に関する研究43）

2．5．1　概説

　本章の第2節では・土中水運動の基本的関係式にっいて述べ，第3節と第4節では基本的な＿

次元の浸透と排水に関する実瞭的考察の結果を述べた。この節では，実際の河川堤防内の浸透の

ように，さらに複雑な二次元問題を究明するために，簡略化したモデルとしての長方形の直立堤

体内の非定常浸透の問題を準一次元解析法によつて考察する。

　本詮文の第1章に述べたように，洪水時の木津川堤防内の浸潤面の卸測から，実際の土堤中の

浸潤面の時間的変化は非定常というよりも，外水位変化に対する応答が早く，定常状態が生じ易

いことが指摘され’それは堤体基礎地盤の透水性が大きいことに起因していると推論された。55）

この節では・この問題の検討の意味も含めて上述の直立堤体に関する砂模型実験とHe　1　e－Shaw

模型実験による考察結果について述べ，滞水層内の浸透は熱伝導型の基本式によりかなりの精度

で解析可能であることを示す。さらにこの種の非定常浸透問題における重ね合わせの原理の適用

を実験例にっいて検討し．比較的自好な結果が裡られること，および相似律に関する考察結果に

ついて述べる。

　図1・2・5の直立堤体内の非定常浸透に関する基本式は，鉛直流成分を無視する「準一次元」の

仮定をおくと・運動の式としての式（1．2．36）および連続の式としての式（1．2．37）から得

られる式（1．2．38），式（1．2．39）および式（L2．40）で表わされることを示した。その

際・連続の式では図1．2・5のPP’面からの流入やQQ’面からの流出は無視できると近似して

いる。図1・2・5のように初期水位H。があつて，水面形が上に凹な形状のとき，おもな浸透水流

は初期水面下に生じるが，Ho＝0すなわち不透水面がOR面にくると．水面はむしろ上に凸な

傾きをもつ形状となり，PP面での流入やQQ’面での流出を省略することはできなくなる。その

うえ・この部分は自由水面近傍で不飽和土中への浸潤という形態となるから，自由水面の上下で

は土の飽和度は著じるしく相違している。飽和度が増大するとkも増大する。56）また土の貯留係

数（有効間げき率）βは連続の式中に入っているが，すでに2．3節で述べたように，これが初期
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飽和度に依存する。このβは問げき率のうちで浸透水によつて占められる部分から初期土中水分に

よつて占められる部分を差し引いたものと定義される。したがつて，同一の土に対してでも初期飽

和度が・Ptきい土中のβは小さく，初期飽和度が小さい土中のβは大きくなる。さらに自由水面の上部

には毛管水帯が存在しているから，水位変動の幅と毛管水上昇高さとの大小関係により，土の初期

飽和度とともに貯留係数βの大きさも場所的に変動することになる。

　このような観点よりすれば，従来の解析式（1．2．　36），（1．2．37），（1．2．38）は初期水

位Hoが相当大きい場合の浸透（H＜Ho）を近似的に表現しているが，境界における外水位変化

Hが割合大きい場合や，Ho＝0という不透水権基礎上の堤体内の浸透は，透水係数kや貯留係数

βの場所的，時間的変化を考慮に入れなければならず，式（1．2．40）が十分な近似式であるかど

うか疑点が残る。しかし現段階では，初期水位をもっ浸透（以下では滞水層内の浸透という）が式

（1．2．39）という熱伝導型の線形停徹分方程式で表わされるのに対し．不透水性基礎ヒの浸透は

式（1．2．40）の非線形偏微分方程式で表わされることになり，この点で両者の相違を究明するこ

とができる6ζこでは，このような点から滞水層内の浸透と不透水性基礎上の浸透のそれぞれの特

徴を対比させながら．考察を進める。

2．5．2　滞水層内の浸透

　滞水層内の浸透は式（1．2．39）が基礎式となる。式（1．2．39）を初期条件および境界条件，

h（x，0）＝0，　h（0，t）＝H　　（t＞0） （1．2．968）

h（oo，　t）＝＝り （t＞0） （　1．2．96b）

で解くと，

　　　　　　　　　　　　　　　　x／4

　　　　　　b（ちt，H）－1☆∫2価♂λ2・－f・（Eef／ilcl－）（一）

　　　　　　　　　　　　　　　　0

ここ｝ζ　To＝kHot／（B’　e2）

を得る。ただしeは砂モデルの長さであって，h式では消去されて解の中に入つてこない量である

が，後の便宜のため付加しt：ものである。これは半無限に拡がる浸透を表わしているが，図1．2．5

のように有限な距離⑫に境界があるとき，x＝⑫での条件として，浸出面の水圧は大気圧に等しく，

水頭は位置のポテンシヤルだけになるから，

h（4，　z，　t　）＝＝z十P／ρq＊z （1．2．98）

とするべきであるが，準一次元の仮定のもとでは，
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　　　　　　h（e．　t）：＝0　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．2．99）

と考える。式（1・2・96a）と式（1．2．99）を満足する式（1．2．39）の解を求めると，Toの

小さい範囲で，

　　　　　　h（￥）雀～・・f・（2n蒜）一・・f・（2（n＞荒x／e）〕

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．2．100）

ここに　To＝kHot／（β⑫2）

が得られ，Toが大きい範囲での評価は，

　　　　　　h（量・≧1－1一禦・－n2π2　T：・i・YiSl（－1）

ここ｝こ　To＝kHot／（βp，2）

で与えられる。57）　Toは無次元値であって，時間係数ともよばれろ。その必要な変化範囲は，計

　　　　　　　一4
算によると10　　　　　　　　　～1である。その両極値付近のToの値に対しては，式（1．2．100）と式

（1．2．101）からそれぞれ計算されるh／Hは若干異なるが，ほぼ等しい。後述するように，浸

透流量を求める際には，これらの式をそれぞれxで偏微分することになるので，その違いは明確に

なつてくる。流量変化は相当時間経過を要するので，式（1．2．101）から算定するのが合理的で

ある。

　図1・2・5の滞水層内の浸透流量q（x’t）は，ダルシーの法則にしたがつて，

　　　　　　q（Nの一・（・－1・＋・）・芸　　　　（…2・・1・2）

と表わされる。水頭hには先述したように式（1．2．101）を用いて，

　　　　　　q（x・－t）一亨・〔㌢＋（i－7）一竃・－n2　re2T°…芋｝〕

　　　　　　　　　　　　　　×〔1＋2i義一n2π89零゜・・nlx〕　　（…2・・1・3）

　　　　　　∴q（・・t）－kH（÷＋H）・〔1＋2邊一㎡π鞭゜〕　（－4）

　　　　　　　　　　　　　kHHo　　　　　◎o　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－n2π2To
　　　　　　∴q（e・t）＝e’〔1＋2嵩　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　’cOs（nπ）〕　　　（1．2．105）

　　　　　　　　　　　　kH（Ho十H）
　　　　　　q（Os。。）＝　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．2．106）
　　　　　　　　　　　　　　e
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　　　　　　q（e…）－kスH°　　　　　　（・…1・7）

　式（1．2．106）と式（1．2．107）の差kE2／⑫は，上述のように熱伝導理論を浸透現象に適

用した結果生じたものであり，一定断面中を伝わろ熱伝導現象には現われない量である。浸透現象

では断面積が場所的，時間的に変化するので，たとえ定常流となつても，流線は水平ではなく，水

頭分布も直線分布とはならない。この誤差を除去するためには，非線形の偏微分方程式（1．2．　38）

を解かねばならない。ここでは一応，定常流の流量は上のq（0，。。）とq（4，。。）の平均にな

るとする。すなわち

　　　　　　　・mean－・（　HHo十一　2）号

　一方・自由水面をもつ流れでは．毛管水帯を流れる水量は無視されない。AVerjsnOVによれば

最大毛管上昇高H・の約1／3の紛が有効であるξ8）したがつて詮流量q。は，

　　　　　　q。一・（H・＋》＋ig，・7　　　　　（…2・・1・8）

このqoが式（1．2・106）のq（0，。。），式（1．2．107）のq（4，。。）に近似的に等しい

と考えて．式（1・2．104）と式（1．2．105）に用いて，それぞれをqoで除去すると，

q（…－t）／q・－1＋2111f－n2　「「2T°

qle・t）／q・－1＋2匡ゼn2π2T°…（・π）

（1．2．109）

（1．2．110）

　さて．これまでのところでは，式（1．2．96a）で与えられる急激な外水位上昇（いわゆるステ

ップ上鼻）に対する解析式にっいて述べた。いま外水位が一定速度Uoで上昇tると，

　　　　　　h（NO）＝0，　h（0，t）＝uot　（t＞0）　　　　　　　　（1．2．111）

なる条件と式（1．2．96b）を満足する式（1．2．39）の解は次式で与えられる。59）すなわち，

式（1．2．97）｝ζ対応して，

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　2　　一λ2　　　　　　h（N　t）
　　　　　　　・b、＝（1＋2　12）e「f・（X）る㌃λ・　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．2．112　）

ここに　 λ＝（x／e）／（2∨T5）

　さらに．有限距離の境界で定水位を与える条件式（1．2．99）と式（1．2．111）を満足する式

（1．2．39）の解は次式で与えられる。
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h（x・の一ee〔（1＋2ξ・UO　t　Pt＝0）…f・（ξ）一（1＋2～）・・f・（ζ）

一吉（・・一ξ2一ζ・一ζ2）〕
（1．2．113）

ここに

　　　　　　　2n＋x／9　　　　　　　　　　　　　　　　一　　　　　　　　　　　　　　ζ＝　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．2．114）　　　　　　E＝
　　　　　　　　　2VEi5”　　　　　　　　　　　　　　　　　　　2∨rc

　上に得られた式（1．2．100）と三式（1．2．113）1の各関係は図1．2．42に示しt：。

互〃

いr

互嬬

　　　　　　　　　図1．2．42式（1．2．100）と式（1．2．114）の各関係

上昇比h／Hとh／Uotを比較すると，前者の方が大きく変化も速いことが認められろ。

　さて，以上の滞水層内の浸透（H＜Ho）に対して外水位変化HがHoと同程度の場合を考えよ

う。基本的な式（1，2．38）または式（1．2．40）は非線形であるので，従来これを解くため，近

似的手段として線形化の手法がとられてきた。たとえば，V　ladimi　rescu　and　L　at・esは基本式

を

　　　　　　　　　　　　　　　　　　N　　　　　　芸一；・音（・・｝k’・）・￥・誓詳…穀　　（・…115）

　　　　　　　　ここに　a2＝kh／β

　　　　　Nと変形し．hを実験的に決定されるべき線形化のパラメターとして扱つている。こQとき式（1．2．

40）の解は実験的に

　　　　　　h（x，t）　　　　xH　＝e「fc（E。7〒一）（・≦・＜t・）　　（・・2・116）
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　　　　　　｛h（x・　t）｝2－。，f。（x）（、＞t：）　　（、．2．117）

　　　　　　　　　H　　　　　　　　　2a∨「t

ただし　t　1，は外水位のステップ上昇Hの持続時間

で近似できるとしている。式（1．2．116）は式（1．2．ll5）から導かれるものであって，第1

の線形化法とよばれ6　b・，　6°）式（・．・．117）1ま第2の線形化法とよばれる式，

　　　　　　bh’khδ2　h’　　　　　　　　　　　　　　　　　b2　hノ
　　　　　　下「＝τb。・＝＝　a2　‘S’T．・　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．2．118）

　　　　　　　　　　　　　　ここに　　hノ＝h2，　　aZ’＝kh／β

から導かれることが確認できる。しかし，外水位の上昇期間中は第1の方法が，外水位がなくなっ

てからは第2の方法がそれぞれ合理的であるという十分な理論的根拠はない。さらに玉を実験的に

決定されるべきパラメターとしたことは問題を残していて，今後の解析的研究に待たねばならない。

なお，Po　1u　bsri　no　vs　－Kochi　nsはこの種の問題に対して8mall　pa　rsmeter　me・th・odを用い

て近似解を求めているけれども，60）まだ図表化されていない。

2．5．　3　不透水性基礎上の浸透

　初期水位Ho＝0の場合，基本式は式（1．2．40）となるか，あるいはkやβの場所的時間的

変動などを考慮した全然別の形の式になると考えられる。

　いま浸透流線はすべて水平であると仮定し・不透水性基礎から自由水面までの高さをZf，その

点までの境界からの距離をXfとすると，

　　　　　　dXf＿k　H－Zf
　　　　　　一ロー万’X，　　　　　　　　　　　（1・2・119）

　この式をt＝0においてXf’＝0なる条件で積分すると，

　　　　　号一1－☆2÷2－1－2・｛x；発｝2　　（一・）

ここ1ζ　T＝kHt／（β杉2）

なる放物線形の自由水面を得る。

　式（1・2・　120）は自由水面に着目した観点から導かれるが，不透水性基礎の近くの水は被圧さ

れていて．水平方向にだけ流れると考えてみよう（これを被圧一次元流という）。このとき基本式

は，

　　　　　　慧一一一曇一（tkβ・d：ト・・芸　　　（・．・2．・12　1）

である。もちろん境界の水位変化Hとしてはステップ上昇を考えている。式（1．2．121）の2つ

の式を組み合わせて，積分すると，
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　　　　　　h（x・tH）－1一癒亘諸＝1－・π｛2誇4｝　　　（・．・．122）

ここにT＝kHt／（β　e2）

なる解が得られる。式（1．2・　120）は自由水面の変化の近似式であり，式（1．2．122）は不透

水性基礎上の水頭分布の近似解とみなされる。

　一方．内田は非定常性を境界条件に入れ，理論的解析と実験結果とから不透水性基礎上の砂質土

中への浸透による自由水面形は

　　　　　昔一1－｛嵩毛鑑元終1－（≒）3／4｛膓完4｝3／2（－3）

ここに　T＝kHt／（a42），　　α：土の間げき率、　Xt，　Zf：式（1．2．120）のものに同じ。

で与えられることを示した。5）

　式（1．2．40）を直接解く試みはPolubari　nova　Koc・hi・na｝こよりなされている§0㎏なわら

　　　　　　　h　　。．万一　　＿
　　　　　　u〒’ζ＝2ViEiii，T’ξ＝V　2ζ　　　　　（1・2・124）

なる置換を行ない，差分法と級数展開とによって

　　　　　　・一一C（ξ一C）一〉（ξ・－C）2「言6ξ一C）3

　　　　　　　＋571C・（ε一C）4＋・・一・…　　　　（・．2．125）

ここ｝こ　 C＝：1．14277

なる解が求められている。

　これまでに得られた種々の解を比較するために描いたのが図1．2．43である。
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ユ．0

旦H

PO∩・

G一線

馴29・）1≧：T鵠］

　　　　　　　C　（12．122）

E一線

　　　D－・線

匿IT一腸

　　　　　L
　　　　O　　　’e．2’　し、．4　　（il　6　　「）．8　　 1．0　　1．2　　1．4　　1．ε

　　　　　　　　　　　　　　　　　ξ←。・r告

　　　　　　　　　　　　図1．2．43種々の理論解

A線，G線は滞水層内の浸透を表わしており，　B線，　C線．　D線E線，　F線は不透水性基礎上の

浸透を表わす。G線以外の関係は一つの境界から半無限に拡がる浸透を表わしているので，これら

に対しては4＝。。である。明らかに，A線はG線の包路線となつており，またG線はC線との交点

付近から時間経過に対しても水頭はほtl－一一定になつていることが注目される。

　不透水性基礎上の浸透の問題で，外水位が一定速度Uoで上昇する場合の解はPolu▼a・ri・no・va

Kochi　n8が次のように与えている。60）

0≦Xf≦V「fi（7P5’ij5）　・tのとき

Zf＝u・も一Xf、／τ万7て▽万丁 （　1．2．1　2　6　）

Xf＞∨で・t　のとき

Zf＝0 （1．2．127）

すなわち，外水位が一定速度上昇するときの水面形は直線状になることがわかる。しかし，浸透領

域が有限の場合（0≦Xf≦のに対しては，浸潤面のフロントの先端Xf＝Vて⌒・t

が距薗εに達した後の問題として，浸出面という下流側の境界条件を考慮しt：解析が必要となるけ

れども，これに対する研究はなく，残されている問題である。

2．5．4　非定常浸透における重ね合わせの原理

　これまでには境界の外的条件として急変する水位変化（ステップ上昇）をおもに考えたが，現実

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一116一



に起きる外的条件は不規則かつ複雑であり，この種の条件に対して逐次その解を求めることは労多

いだけである。そこで非定常浸透に対して重ね合わせの原理の適用を考える。

　いま境界における水位変化が，図1．2．44

の曲線のような変動の場合，これを任意の時

間で分割してゆき，段階的な水位変化に近似

させて考える。外水位のステップ変化Hが生

じたときの土堤内の水位変化の解

　　　　　　h（x，t）
　　　　　　　　　　　＝f（x，t）
　　　　　　　　H

　　　　　　　　　　　　　　（1．2．128）

は既知であるとする。いま，

（1）浸透現象は線形式で十分表現される。

②　関数形f（x，t）はHに無関係な関数

　である。

（3）　f（x．

A

O、

｝｛「，

tl　t2
t

図1．2．44ハイドログラフ

t

　　　　　　t）は水位の昇降に対しても不変であり，初期含水量に関与されない。

という仮定のもとで考えると，時刻tiでステップ上昇した水位をHiとして，重ね合わせの方法

によりh（x，t）は次式で表わされる。

h（Nt）＝」￥Hi・f（x，　t－ti）
　　　　　　1

（1．2．129）

　このような考え方は，かって洪水の流出解析に用いられた単位図法の手法に通じるものであり，

La　Dgbeinは土中の温度計算にこの種の方法を適用して良い結果を得ている§1）ttお上述の重ね合

わせの方法は仮定②に明らかなように，f（x，　t）はHに対し独立な関数であることが必要なの

で．f（x，　t’）がHの従属関数となる不透水性基礫上の浸透計算には適用できない。すなわち厚

い滞水層内の浸透にのみ応用される。

2．5．　5　準一次元浸透流の相似律について

　相似律は実際の現象と模型の現象を対比するとき，両者間の力学的相似性を意義づける関係であ

る。従来準一次元非定常浸透流における相似律として提出されている関係はつぎのようである。

（1）矢野・山本は非定常浸透流を規定する基本式として，運動の式に非定常項を含む変形された

Navier－－Sもok68　の法則および連続の式として速度のdivergenceが0であるという関係を

用い．流動抵抗が粘性抵抗に比べて大きいと考えて，

λr＝1．k．＝T，＝石 （1．2．130）
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を導いている。62）ただし，λは間げき率，kは透水係致　Tは時間の元Lは長さの元，添字，は

実物の量に対する模型における量の比を表わす。

（2）河原田は一次元浸透の場合の基本式

　　　　　　㌃・i舞÷芸一・　　　　　（－1）

について考え，次の相似律を得ている。63）

　　　　　　kr＝λrTr＝VIFi1－i－　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．2．132）

（3）　田中は浸透における加速度項は無視されるとして，次の関係を得た。64）

　　　　　　krTr＝Lr　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．2．133）

（4）田町は実態への換算を行なう関係をダルシーの法則をもとにして次のように求めた。65）

　　　　　　krTr＝ArLr　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．2．134）

（5）吉田はダルシー数，圧力係数なる量を新しく定義しつっ，Fr数を加味して，田町と同結果を

与えた。66）

　以L　考察対象がいずれも同じ非定常浸透であるのに対し，種々の立場から相似律を導いている。

しかし大別すると，これらの考え方は2種に分けられる。第一は矢野・山本，河原田によるもので

Xr＝1とすると，而者は同一の式，

　　　　　　kr＝Tr＝V后一　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　 （1．2．135）

になる。ただし，これは自由水面をもつ非定常浸透という条件が連続式に導入されていない点に疑

点が残る。第二は田中，田町らの考え方で，運動の式は慣性項を無視したダルシーの法則を用いて

いる。これもXr＝1とすると

　　　　　　krTr＝Lr　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．2．136）

となる。式（1．2．136）は式（1．2．135）の必要条件であるが，十分条件ではなく，両式は同

義でない。

　さて実際の浸透現象では慣性項は小さいとされている。4）・5）そして現段階では，非定常浸透の基

本式は式（1．2．38）であるから，

　　　　　　t＝t∋×1ら　　ρ＝⑫うぐL　　　　　　　　　　　　　　　　 （1．2．137）

なる無次元化を行なうと，
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　　　　　　　　　　　　　×b2h×1b2h×2　　　　　　δhX　kT
　　　　　　b、x＝π｛H・　　　　　　　　　　　　　　　b。×・＋7’b。×・｝

となるから，モデルと実物との間に成立すべき相似律は

krTr＝βrLr

（1．2．138）

（1．2．139）

となる。ここにβは貯留係数（有効間げき率）である。

　以上を要約すると，実際の浸透現象は慣性項が小さいと考えられるので，室内実験などで成立せ

しめるべき相似律の関係は式（1．2．139）で与えられ，とくに慣性項が大きいときは式（1．2．

132）の1をβで置き換えたもので与えられると結論される。

　しかし，これらの相似律はすでに述べた初期飽和度の分布，毛管水帯の影響を考慮していないの

で，まだ完全なものとはいえない。毛管水帯の影響については，吉田は土の静止毛管上昇高hcの

比hcrが長さの縮尺比Lrに等しくなければならないとしている。34）　しかし，この関係は式

（1．2．139）の関係などと同時に満足させることは，実際上きわめて困鱗であつて，今後に検討

を加えていかなければならない。

2．5．6　砂模型にょる実験装置と方法

　実験に用いた鋼製水槽は写真1．2．3．に示すようであつて，長さ4000m．巾250m，高さ50・om

違

　　　　　　　　　　　　　写真1．2．3．鋼製水槽

で，前面ガラス張りとし，両端部には水位調節用の昇降できる排水管が付けられている。試料に用

いる砂は水路の中央部ガラス張りの部分に詰め，長さ315・om，巾23　cr，高さ33　omの砂模型に

つくった。水槽底面には20・om間隔に水圧観測のための細孔をあけ，水圧計に連結するビニール管

がとりっけられるように作られている。外径10mm，内径7mmのビニール管を水で満たし，そ

の先端部を細かい孔径0．11mmの金網で被覆して，それを測定位置に埋め込み，他端は写真1．2．

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－119一



　　　　　　　　　　　　　　　写真1．2．4　水　圧　計

4のように水圧計に連結する。浸透水流による水圧変化はビニール管に充満している水を介して水

圧計に伝わり，電圧変化されて電子管式自動平衡型記録計に記録される。

　水圧計は写真1・2・4のように配置さ礼　その受圧面は直径30mmの・円形で，容器の外径は50

mmある。この水圧計は東洋測器製のLPU－■型（非接着型）で，最大負荷圧力509／頃最大

入力電圧8V・較正係数31．3μV／9／㎡なる性能をもつ。本実験には12個の水圧計を用いた。

変換増幅された電圧変化は制御箱を通して記録計のin　putに繋がる。写真1．2．5の左下二っが零

、

　　　　　　　　　　　写真1．2．5　電源箱．制御箱，記録計

点調整と感度調整用の制御箱であり．左上二っ，右上二つの計4個は制御箱を通じて水圧計に加え

る恒電圧を得るための入力電源安定箱で，本実験では7Vの電圧を用いた。写真1．2．5の右下に示

す記録計は山武ハネウエル計器製の」153×890－16型（打点式）で，記録点数12，最大入力

電圧5mV，感度0．007mV，打点間隔5秒，記録紙の巾278mmとなっている。

　充填試料は，乾燥密度1．58g／㎡，間げき比0．78の均一な砂であり，その粒度分布は図1．2．8
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に示す粗砂である。毛管水帯の上部の含水比は約5％であつて，含水比分布は図1．2．45に示すよ

　　　　　　　　　　　含水量

　　　，　　　　　　　　　　　　　　L　　　　　　　　　　x

　　ユ（、L＿已＿L＿＿二そこ当己」　＿、
　　　l　　　aSt・‥＼　　　　　　　　　　　　　　　　　　㌦

　　　　　　5．4％　　　　　　　　　　　29％

　　　　　　　　　　図1．2．45　砂模型内の初期含水比分布

うである。定常時の透水係数は0．3320n／8ecであり，最大毛管上昇高はHc幸80nであつた。

流量変化の測定は両境界面の浸入流量をそれぞれ水位調節している排水管から越流する水量を一定

断面のタンクに受け，その底面部にさきの水圧計の中の1個を設置して水深の変化から算出した。

　つぎに実験の方法を述べる。

　長方形の砂模型を透水性地盤とみなし，初期にある水深を与えてこれを一定に保っておき，最も

簡単な水位変化として一方の境界面の水位を急上昇あるいは急降下させるときに生じる地盤内の水

頭変化や端部における流量変化を測定したnここで水路底面の水頭をそのまま水位高さと考えるの

は疑問があるので，同じ鉛直断面で底面から高さ150mの位置でも水頭を測定した。この場合初期

条件として，水位0すなわち水路底面まで重力排水している砂中への浸透は不透水性基礎上の浸透

とみなす（たとえば表1．2．8のAo．　Bo，　Coの場合）。水路の両端の水位を底面まで下げて，

　　　　　　　　　　　　　　　表1．2．8　実験の種類

Ho　　H 一30 一20 一10 10 20 30

0
一 一 一 Ao Bo Co

一10
一 一 Alo Alo Blo 一

一 一20 一 B20 A20 A20 一 一

一 一 一30 C20 B30 A30 一 一 一

水圧面がちようど底面の高にあつても，負圧をかければ，なおも毛管水帯部分の水が排水され続け

て’水圧面は低下する。銅製水路の底板のビニール管取りつけ部分は長さ50mm，外径11mm

の鉄管が底面上に15mm，底面下に35mm突き出ている形となつている。この取りつけ部分は

20　on間隔にとりつけられているので，この孔から重力排水させると底面の水圧は水頭にして5傭

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一121一



ほど低下して落ちつく。こうした排水状態における砂モデル内の含水比分布は，図1．2．45の白丸

印で表わされており，深度変化にともなう含水比変化は少なく，ほぼ5％であつて，水圧面が底面

の高さにある場合の半黒丸印の初期含水比分布とはかなり異なつている。図1．2．45の白丸印で表

わされるような完全排水した状態を初抑条件とする場合の実験は“ダッシユ”をつけて，Ao°（H

＝100m），　Bδ（H＝20・om），　Cδ（H＝30・cr）と表わした。この砂モデル底面の若干の水

の有無による水頭変化の相違は後述する実験結果に顕著にみられている。

　上述の特殊な場合を除けば，本研究の一連の実験の種類は表1．2．8のようである。記号A20は初

期水位（滞水層厚さ）Ho＝20　cm，急上昇水位変化H＝10傷の実験であり，　A20はHo＝20

0m，　H・＝－10・om（急降下）を意味する。このようなステップ上昇またはステップ下降を境界条件

として与える実験のほかに，浸透における重ね合わせの原理の適用性を検討するため，擬似洪水波

として三角形ハイドログラフを与える実験もあわせ実施した。三角形の変動は実際の洪水の上昇期

と下降期の期間の比が約1：3であることを考慮したものである。

2．　5．　7　砂模型の実験結果と考察

（1）水面形の変化にっいて

　図1．2．46は砂模型底面の5点または6点における測定値をもとに描いた水面形である。
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　　　　　　　　図1．2．46　外水位のステップ上昇またはステップ下降

　　　　　　　　　　　　　　により堤内に生じる水面の時間的変化

前項でも指摘したように，この水面形というのは正確には底面での水頭分布である。それゆえ本来

底面で測定した水頭の値をもつて自由水面の高さとみなす準一次元流の仮定の妥当性を調べるため．

底面の観測地点と同じ位置ではあるが，底面から15　onの高さの点の水頭変化をあわせ測定し，底

面での測定値との比較を行なつた。前者に対する後者の比の時間的変化を示したものが図1．2．47

である。
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　　　　　　　　　　　図L2．4　7　水頭比の時間的変化

透水性滞水層内のAloの場合は．ζの比は初期からほとんど1であり，変化が少ない。もっとも大

きい変動が生じると思われるCoの場合でも高々1．15であって，ぽとんど1．O～1．1である。これ

れからみると，準一次元流の仮定はほぼ妥当と思われる。

　図1．2．46からただらに判明することは，H／Hoの値が小さいほど水面形の変化は熱伝導型に

近い変化となることである。またH／Eoの比が大きくなるにつれて，すなわち浸透流が不透水性

基碑上の流れの形態になうにつれ外水位変化にともなう水位変化の進行は緩慢となって，水面形は

立つてくる。そして流れが定常流となり，浸透水面が下流面に浸出するようになつても，直線的な

自由水面形状とはならず，上に凸な形となる。この傾向はH／Hoが大きくなるにつれて顕著｝ζな

つてくる。
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　　　　　　　　　　図1．2．48　h／Hと10g｛x／2Vi7｝の関係（砂模型）

　図1・2・48は図1・2．46の水面変化を観測点における時間的変化に整理し直し．さきに求めた理

論解と比較するため，片対数紙上に描き，定数k／βをfitting　me　th　odで算出したものである。

ここにfi　ttiロ9　me　th　odとは．この図が横座標を対数でとつてあるため，把論曲線と実験値が合

致するように横座標をずらせて両曲線を重ねると，実験における時刻tと時間係数ToまたはTの

座標のずれが定数となって算定されることを利用するものである。図1．2．48から明らかに，恥

の小さい場合ほどよく式（1．2．100）と合致した変化を示すがH／Hoが大きくなるにつれ．実験

値は理論曲線からはずれてくる。H／Hoの最小な場合のA20でH／Ho　・＝　O．5となるが，理論値は予

想以上によく実験倣に合う。この原因として毛管水帯の存在が大きな働きをしていると考えられ，

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一　1・2　6－・



熱伝導型の基本式（1．2．39）にもとつく計算値はかなりの精度で浸透現象を表現しうるといえる。

なお，図1．2．48ω。th），㊤）に対するk／βの値は図に記入したように約3．6～5．1　cm／secで

ある。

　一方，不透水性基礎上の浸透とみなされる水頭変化は，初期には滞水層内の浸透と同じような変

化を示すが，定常になるにっれて水頭分布は大きくなってくる。含水量が砂層の土中水を完全重力

排水した状態にあるBo’の場合には，砂層底面付近の水頭変化は浸透水が被圧されていて水平に

流れていると仮定して導いた式（1．2．122）でよく表わされている。この図で初期の砂層中には

負圧が働いていて．h／Hが負になつていることが認められる。図1．2．48（o）に示した水頭分布は

Po　1u　ba　ri　no▼a－Koehihaの厳密解の式（1．2．125）や内田の式（1．2．128）にあわず，

むしろ直線関係式（1．2．122）にょくあう。このことは自由水面形が水頭分布形と若干遼うこと

を意味し，測定によれば底面の水頭より共干大きくなつている。しかし，初期含水比が完全重力排

水状態にあるときでも，底面での飽和度は図1．2．45にみられるようにわずかながら夫きくなつて

いる。こうしt：影響も介在しているので，正確に自由水面の式としてどれが最適であるかは即断で

きない。飽和度の測定が正確な段階になつて始めて，自由水而の位置も把握されるであろう。この

点に関しては後述するHele－－Shaw模型の実験でも検討する。さて，図1．2．4S6），6）｝ζそれぞれ

平均的に算定されているk／βは1．9　0m／sec　でほほ等しく，かつ滞水層内の浸透の場合より

かなり小さいことは，k／βがこの場合にも土中の初期飽和度に影響される傾向がみられる。

　さて，滞水層の初期水位が境界で低下しt：場合（H＜0）は図L2．48（f），㈲，　h）に示されてい

る。A30の場合の実験値は理論式（1．2．100）によく合致しているが，　lE／1－？olが1に近づ

くにつれはずれが大きくなっている。その傾向はさきの水位上昇の場合とほぼ同様である。この場

合でも算定されたk／βの値はやはり条件HoとHの大きさに若干依存するようである。

　以上，図1．2．48のfitti　ngme・thodにより算定されたk／βの値は，滞水層内の浸透では

3．6～5．1・cm／800，不透水性基礎上の浸透では約1．9・om／sec　となっt：。このことは次のよう

に考察される。すなわち滞水層内の浸透では，初期飽和度が不透水性基礎上の浸透のそれに比べて

大きいため有効問げき率βが小さくなり，kが同じとしてもk／βは前者の方が大きくなると考え

られる。透水係数kは定常時に0．3320m／8ec　と測定されている。いま問題はあるが，これを非

定常なときのkと等しいと考えてみると．滞水層内の浸透についてはβ＝0．092～0．066，後

者の不透水性基礎上の浸透については，β＝0．166となる。非定常時の透水係数は定常時の場合

よりは小さいと考えるのが普通であるから，上に計算したβの値はもつと小さくなり，結局数％の

オーダーになると考えられる。このように非定常浸透現象では問題となる土の問げき率は通常考え

られている値よりかなり小さく，十分留意しなければならない。67）

②　流量変化について

　水位変化にともなう浸透流量変化の実測例を図1．2．　49に示した。図中に示したように，定常時

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一127一



　　　　　i泌ユ三；

，⑩，，）ト・q・＝い：吋ηi・／㎝（識’

　、　’・r…　　　　　　　　・・－i・

　　　ト　｛・．tS・　i　A2ei　K，　itiQ　i

　　　　
　2，nL　ξ遣込⊥L二．1

”’Ea，r’
G＼ ｲ・〔㌘∵

　2．（い・

（㌍、・一　己、

O

翻
∩

　　　　　　　1。二・璽遜4
　　　　　　　’“　　．・之鯉・史］，

　　　　　　　　　　　●●qo＝＝
　　　　　　（実溜）・　：ユ7・4cm」／min／om　i

　　　　　、　’”　　．，；　！（完溺1

・ぐ’誌、㍊∴㌔㌔瓢ヒ　…

二竺∴…∴＿一翌□
1‘ @　　　　s．　－　　　　1fV　　　　　　　　　　　ミe「v｝　t（secノ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　tし1
　　’r　　　　　　　　　　　　　　　　、・）ノ
　　　、方！

図1．2．49 流　量　変　化

に観測した流量と式（1・　2・　108）で計算した流量96とはほぼ等しい。近似解としての式（1・2・

109）と式（1・2・110）の各関係と実験値を比較整理すると，fitting　me・th・Odによってk

／β＝3．47・on／8ecとなり，水頭変化から算出した値より小さいが，これは流量の測定が砂層か

ら浸出する箇所ではなく，越流させてタンクに受けるまでの時間的遅れがあるためである。この図

から滞水層内の浸透流量についても，熱伝導型偏徹分方程式にもとつく解析がかなり良好であるこ

とがわかる。

（3）　浸透における亘ね合わせの原理の適用

　洪水による水位上昇の型として図1．2．5P

のような三角形ハイドログラフをHo＝10

0mの場合にっいて実験した。その三角形ハイ

ドログラフが図1．2．50の段階状の変化と等

価であると考えて，軍ね合わせの原理にもと

つく式（1．2．129）で計算した水位変化が

図1．2．51の関係であり，それぞれ実験値と

対比させて描いてある。図1．2．516），（b）は

洪水継続時刷を変えt：ものであるが．洪水継

続時間の長い変化のゆるい場合の方が，わず

かながらよく合うようである。

h（0，0

　　10

h（0，t）

　　10

0　2　4　　6　8

t（min．）

10　　　t2　　M　　　16　　　18　　20

t（min．）

図1．　2．5　O　擬似ハイドログラフ
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　　　　　　　　　　図1．2．51　重ね合わせによる計算水位と実測水位

ハイドログラフの初期の水位上昇期間中は計算値の方が大きく，下降期間の水位は実測値の方が大

きくなる傾向がみられる。しかし，いずれにせよ，重ね合わせの原理の適用の妥当性はかなりの精

度で認められる。なお，図1．2．51の計算ではk／β＝2．O　om／8ecとしている。

2．5．8　He・1・e’－8h・aw模型の実験結果と考察

　Hb・1　e－Shaw模型としての実験装置は2．6節の梯形堤体に対すろ実験のところで詳述するが，そ

の概要は次のようである。厚さ12mm，高さ50　on，長さ150・cmのガラス板を銅製型枠に固定

して前面とし，背面から厚さ10mm，高さ40・om，長さ140　omのアクリル板を28本のアジヤ

スト（ネジ付き間隔調製支持棒）で取付けたものが装置の骨子である。鉛直に立つたガラス板とア

クリル板の間隔は2．1皿mに調節してある。この狭い間げきに粘性流体を流すと，その運動は粘性

流としての浸透水流と相似な現象となる。用いた粘件流体としては市販のグリセリンをウラニンで

着色したもので，写真観測の便をはかつた。

　すでに述べたように砂模型の大きさは長さ3150m，高さ33・omであるが，　He・l　e’一・Shaw模型の

大きさは上述のアクリル板の大きさの領域であって，長さ140　om，高さ40㎝である。このHe　1③

一Shaw模型で実施した実験ケースは表1．2．8に示されている外水位変化Hが正の浸透の場合と若

干nとBoの値を変えた組み合わせの場合および一定速度の外水位上昇の場合である。

　砂模型では水圧計による水頭測定から自由水面の高さを近似的に推定した。しかしHe　le－Shaw

模型では自由表面の高さがみえるので，写真観測により直接自由表面が求められる、
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表1．2．9砂模型とHele－Shaw模型の比較

砂　模　型 ヘル・シャウ模型

砂 2枚の平行板にはさまれたせまい
ﾔげき

間げき率はある程度任意にとれる
i透水係数と関連がある）

間げき率は1になる
i透水性を表わす間げき巾と無関
@係）

毛管帯が存在する

模型上の相違点

毛管帯がほとんどない

自由水面下に間げき空気が閉じ込められる

自由表面下に間げき空気が閉じ込められることがない

透水性は砂の粒径，問げき率などの調節による

自由水面の位置がみえない 自由表面の位置がみえる

模型内部の水頭測定は間げき水圧
vなどにょつて行なわれる

内部の水頭測定のための測点の取
tけが製作上困難である

水温変化などあっても，ヘル・シ
сE模型ほどの透水係数に与える
S性の影響は大きくないと思われ
驕B

実験観測上の相違

温度変化，グリセリン濃度の制御がかなり困難である。透水係数に

^える粘性が変動する恐れがある

表1・2・9には砂模型とHe　le－Shaw模型の比較を示した。種々の相違点があるけれども，砂模型に

おける水頭から求めた自由水面の高さとIi　e　le－Shaw模型の自由表面の高さとを比較すると，後者

の方が若干高くなるようである。
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　　　eα2恥〆3＼

　　　　　　　　因1s2’52’レnと1◆9｛x／2V’r｝の関係（Hb・1・e－・Sh・”模型）

　1．”：’25？の｛n｝．bl｛c）は砂摸型忙対すろ図12．48の（A）．（b）．ωに対応ヴるものである。　Hb　1　e

－Shaw模型ではβ＝1と考えられるが，こうしたときk／β＝kとなるので，　kを定常時の流量

から求めて式（1．2．100）の包路線としての式（1．2．97）の関係を図L2．52の破線で示した。

一方，観測値にできるだけよく合致するように式（1．2．100）の関係をfitting　rne　thodで重

わ合わせて描いたものが実線である。明らかに両者にはずれが生じていて，（a）ではk／β＝2．00

c7・！／　s　ecに対してfitting　me・thodからはk／β＝3．44α∂／8ecとなり，（b）ではk／β＝4．15

ひ／8ecに対して6．O　80m／sec，　ωではk／β＝4．49　cm1／8ecに対して6．890m／secなる値

がそれぞれ逆算されている。この原因は明らかでないが，fitting　meth・dにより逆算される係
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数k／βの値がみかけのものである点に問題があるように思われる。なお，砂模型の図1．2．48の

（a）・㈹・（c）のk／βの値が減少する関係にあるのに対して，図1．2．52では逆に増加する関係にあ

るようにみえるが・これはHe　1←Shaw模型でのグリセリン濃度の変化と温度変動のバラツキに起

因するものである。

　さて・自由表面の時間的変化に対して，理論式の関係と測定値を比較すると，当然のことながら

H／Hoの小さい（8）の場合がもつともよく合っている。しかし定常状態になつたときの水位は模型

内部中央付近でとくに式（1．2．100）の示すものより高くなつていて，砂模型に対する図1．2．48

h）ほどよく合っていない。この傾向は（b＞ωにおいても認められる。

　さらに・　　砂模型　　　の場合とは逆に，理論的変化よりも一時的に大きい傾向にあることが

認められる。すなわち，図1・2．52のようなh／H～x／2V「rの関係の整理を行なうと，　He　le－

Sh・aw模型の方が立った傾向を示す。

　上には砂模型とHe　16－ShaW模型の滞水層内浸透の実験結果を比較対比して，①初期滞水層厚

Hoに比し外水位のステツプ変化Hが小さい場合は，熱伝導型の基本式に基づく解析関係が良好な

結果を与えること・②H610－Shaw模型の自由表面の時間的変化は，砂模型の場合とは逆に，理論

的変化よりも遅れて．一時的に大きく，定常状態になると自由表面の高さはかなり高くなる傾向に

あること・の2点を指摘した。後者の②にっいては，両模型の相違が現われていると考えられ，と

くに毛管帯の有無，および砂模型の水頭とIie・1③一一Shaw模型の自由表面の対比となつていることの

2点がおもな原因と考えられる。

　図1．2．53はHe　le’－Shsw模型における不

透水性基礎上の浸透の一実験結果であって，

砂模型の図1．2．48の㈹，6）に対応するも

である。図1．2．53に明らかなように，H61e

－Shaw　模型の自由表面変化は式（1．2．125

に示すPo　1　ubs　ri　n　ov　｝r－－Kb　chi　naのE線に

わめてよく合っている。しかし，砂模型の図

1・2．48⑧に示されている水頭変化（底面で

測定されたもの）は式（1．2．122）の直繧

関係，C線にきわめてよく合っていることも

事実である。このことは，不透水性基礎上の

浸透では底面付近の水頭が式（1．2，122）

の関係で表わされ，自由表面が式（1．2．125）

のKo・chi　naの式で表わされることとなって，

　　1　　＼
　　卜

．5L
77”［

｛Ve
　　，　eo［214
　Q5」
　　！　角oa57
　　L

　　　oo500

　　　●o．as

　e
　　　Φσ沼5
　「

oL＿⊥＿．⊥⊥一」⊥＿」＿．一．－L＿＿

　　　　　　　　　2VT　　〈艀ピ均

図1・Z53　h／Hと109｛x／2π｝の

　　　　　関係（B◎‥－9』栖w模超〉

準一次元の仮定はこの場合には満足されにくいことを意味すると考えられる。
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　　　　　　　　　図1．2．54　不透水性基礎上の浸透における自由水面変化

　　　　　　　　　　　　　　　（外水位一定上昇，He　1③一Sh　s　w模型）

　図1．2．54には不透水性基礎上の浸透に関連して実施した，外水位が一定速度（Uo＝blmi　n）

で20・cmまで上昇して以降20　cm　ec保たれているときの自由表面の観測結果である。自由表面が他

端の境界に浸出するまでの関係は，式（1．2．126）が表わしている直線的水面変化を実証するに十

分なものがある。

2．5．9　結　　論

　この節では，第1章で指摘された木津川堤防内で観測された浸潤水面の変化の特性を究明するた

め，基礎的な研究として直立堤体モデルを考え，室内の砂模型とHe　le－’Shaw模型に対する実験的

検討を加えた。とくに初期水位がある滞水層内の浸透と初期水位のない砂層内の浸透（不透水性基

礎上の浸透）とを対比させ，また従来の解析法の適用限界と非定常浸透流の問題点にも触れながら

考察を進めた。その結果得られた事項はつぎのようである。

（1）砂質地盤上に築かれた現実の河川堤防内の浸透はきわめて早く定常状態に達するが・それはお

　もに厚い透水性滞水層および初期の高い飽和度の分布に起因すろ。

（2）厚い滞水層内の浸透は近似的に水平流がおもであつて，準一次元流の仮定を満足し，水頭およ

　び水位の変化は熱伝導型の基本式に基づく解析的関係を示すことが実験的に確認された。

（3）透水係数と貯留係数（有効間げき率）の比k／βの値は，土の初期飽和度や毛管水帯の大きさ

　の影響を受ける。とくに非定常浸透流の解析に従来用いられてきた土の間げき率としては有効問

　げき率（貯留係数と呼称した方がよいと考える）を用いる必蓼がある。
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（4）初期含水比が低く，かつ一定の分布になつている不透水性基礎上の砂層への浸透では，底面の

　水頭の時間的変化は直線的分布を保つ変化を示し，式（1．2．122）でよく表現される。しかし自

　由表面の変化はPol　uba　ri　nova’一一Ko　chinaの式（1．2．125）で表わされると考えられる。

㈲　不透水性基礎上の砂層底面の初期間げき水圧が0であるときの浸透は毛管水帯の影響が大きく，

　水頭変化はあたかも滞水層内の浸透のような変化を示す。このように，領域内の初期飽和度の相

　違はk／βの値だけでなく，浸透水面の遷移過程にも影響をおよぼす。

（6）　自由水面を有する非定常浸透における相似律は，従来の基礎式をもとに考えれば　慣性項を無

　視して誘導される式（1．2．139）で表わされる。

（7）三角形の擬似洪水波を与えた室内実験の結果に重ね合わせの原理を適用して，実験値と計算値

　を比較したところ良好な結果が得られた。実際の厚い滞水層上の河川堤防内の浸透の問題では，

　この重ね合わせの方法を用いた水位変化の計算はかなり妥当なものといえる。

2．6　梯形堤体内の非定常浸透に対する実験的考察68）

2．6．1　概　　説

　直立堤体内の浸透に対して，梯形堤体内の浸透は表裏の法面が傾斜した境界となつていること，

したがつて二次元的解析が必要なこと．さらに裏法面への浸出面が発生することなどのため，その

解析が困難なものとなっている。このような事情を反映して，梯形堤体内の非定常浸透に関しては，

図1．2．55に示すような模状の無限に広がる

ものに対して，二，三の研究がみられるのみ

　　　69），70）
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　txである。

　ここでは，堤体が不透水性基礎上にある場

合とある厚さの滞水層上にある場合の梯形堤

体内の非定常浸透実験を，砂模型とHe．1e－

Sh　tW模型のそれぞれによつて行なった結果

について述べ，堤体基礎の透水層の有無の影　　　　図1．2．55襖状の浸透領域

響について若干の考察を行なう。

2．6．2　砂模型とHe　le－－Shaw模型の実験装置

　砂模型は図1．　2．56（a）に示t鋼製水槽の中央部にっくった。中央部は，長さ150CJU，巾20㎝，

高さ80αロの水路で，前面のみ厚さ10mmのガラス板がはめ込まれている。
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　　　　　　　　　図1．2．56（a）　鋼製水槽の主要寸法

水路裏面と底面に図1，2．56（b）に示す位置に小孔をあけて．マノメーターに接続しt：。
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　　　　　　　　　　図L2．56（b）　圧力測定用小孔の配置図

　盛土材料は第1章の図1．1．1に示した長良川高水敷の砂質土を，乾燥密度1・459／di　となるよ

うに充填しt：ものである。堤体形状は図1．2．56（biに一点鎖線（不透水性基礎上の堤体）と破線（

滞水層上の堤体）で示したようなもので，堤高20・a”，天端巾20・cm，表法面と裏法面は同一こう

配として30aと22．5°の2種類とした。透水性基礎は堤体と同じ砂を15・omの厚さに詰めたもの

である。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－135一



　砂模型に対する外水位は一定速度Uoで天端の高さまで上昇させて，その後は一定に保つ条件と

した。自由水面は上述した小孔位置で測定される水頭から等ポテンシヤ線を描いて推定した。

　　　　　　　　　　　写真1．2．6　H③1e－ShaW模型（梯形堤体）

　Hle　1　e－Sh　a　w模型は写真1・2・6に示すようなもので（写真には滞水層kの堤体の場合を示した），

長さ150　ca・高さ550mの前面には厚さ10mmのガラス板が鋼枠にはめこまれ，底面部には奥

行30・emの鉄板を構成し・上面と背面には5本の山形鋼を組んで支持した。ガラス板のすぐ背面に

厚さ10mmのアクリル板を上述の梯形堤体に切つて立てた。2板の間の間隙は2．6mmに調節し

た。He　l　e－Sh・sw模型の梯形は法面の傾度30°のみとして，他の寸法は砂模型と同一である。

H61e－Shaw模型では堤内の水頭を測定しなくとも，自由表面が写真撮影できるが，非定常時にお

ける等ポテンシヤルの位置・傾きを知るため．堤体底面から5・omの高さで，表法先から測って246

m・396q　596町nの3点には小孔をあけ，この位置の水頭をビニール管を通して圧力計で測

定した。Ile　le－Shaw模型では．外水位条件としてステップ上昇するものと一定速度で上昇するも

のの2挿類について実験した。なお水頭測定のための記録は三栄測器製ビジグラフPR－101型

（6素子）を使用し，圧力計は2．5節の実験で使用したものを流用した。

2．6．3　実験結果とその考察

　He　l　e－Shaw模型実験の結果をさきに述べる。
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　　　　　　　　図t257　外水位のステップ上昇により梯形堤体内に生じる

　　　　　　　　　　　　　　自宙水面⑩時聞的変化（Hd●－Sh　aw模型）

　図1．2．57は外水位がステップ上昇したときの水面変化であって，b）と（b）は滞水層内の浸透であ

り，（c）と㈹は不透水性基礎上の浸透である。h）と（c），も）と④をそれぞれ対応させて比較すると，図

1．2．48などに認められている，滞水層内の浸透と不透水性基礎上の浸透の差異が明らかである。

’ごなわち前者の自由表面は堤体全体にわたって，初期から上昇し，しかも上昇が速い。不透水性基

ぴ上の浸透では，浸潤面のフロントが裏法面に浸出するまでの時間が必要となるからである。

　図1．2．58は外水位が一定速度で上昇した場合の自由表面変化である。この場合も浸潤面のフロ

ントが裏法面へ浸出するまでの不透水性基礎上の浸透は滞水層内の浸透に比べて遅れる傾向にある。

しかしそれ以後はほとんど両者に差異はみられなくなつていろ。
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　　　　　　　図L2・58外水位の一定速度上昇により梯形堤体内に生じる

　　　　　　　　　　　　自由水面の時開的変化（He　l　e－Shsw模型）

　さて・図1・2・67と図1・2・58にはいずれも，図中に3っの水頭測定点と観測されt：水頭に等し

い位置の高さをもつ自由表面上の一点とが直線で結ばれている。これは大よ呑の等ポテンシャル線

の傾きを表わすと考えられるが，示されている傾きは不i．’く性基礎上のものの方が変化が大きく，

流れの方向が激しく変化する傾向にあること，および傾きが予想されるものより大きくなつている

点が注目される。傾きが大きいことは流れがあたかも鉛直向きに生じているようにみられるカs，滞

水層内の浸透においてもこの傾向が初期に認められていて，問題を含んでいるようである。自由水

面の観測と水頭測定の精度とも関連しているので，この面からも今後検討しなければならない。

　図1．2．57（8）はステツプ上昇量H・＝10・om

の場合であるが，距離xの座標を図1．2．59

のようにとり，直立堤体の場合の整理．図1．

2．48と同様の整理を行なう際のxはx－－

Hcotaを用いると，図1．2．60（a）が得られる。

　Hcotαというのは図1．2．59の斜線部に

相当していて，図1．2．60では準一次元的整

理を行なうt：めに，この部分を無視して近似

的な整理を行なつたものである。　　　　　　　　図1．2．59水平方向の座標のとり方
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　　　　　　図la60　h／Hと10g｛（“Hcot2）／2～／t｝の関係

　　　　　　　　　　　（al　H＝10cm　；滞水層内の浸透

図1．2．60h）に示した滞水層上の浸透では式（1．2．100）のxをx・一一Hc　otα（α＝30°）にし

て整理してもかなりのずれが生じる。しかし，不透水性基礎上の浸透を整理したものでは，図1．2．

57軌（d）に対応して図1．2．60（bX（¢）が得られ，自由水面の直線的関係を表わす式（1．2．122）

のxをx・一一　Hcotαにしたものにかなりよく合つている。直立堤体の場合には自由水面は式（1．2．

125）のKbchinaの式によく合致したのに対し，梯形堤体の場合の自由水面は，係数k／βを

適当にとり，図1．2．59に示される斜線部の堤体の影響を無視すると，式（1．2．122）で表わさ

れる直線的自由水面形の関係によく合うことがわかる。なお上述した整理では，浸潤面のフロント

が裏法面に浸出面を生じないまでの期間について行なつたものである。また，これらのHe・1・e・－b

Shaw模型における係数k／βの値は図1．2．60に得られているように（a）で1　O．O　em／sec，　（b）

で9．03傷／see，　（c）1　L3　ax／88cと算出される。

　図1．2．58の外水位が一定上昇するときの自由表面変化についてはPi　et　raruが解法を示した。

それによると，図1．2．58にも認められるように自由表面は直線で，その傾きは位置x，時問に無

関係と考える。堤体表法面の傾きを1：m，すなわちm＝cotαとし，自由表面の傾きを1：（M

－m）とすると，自由水面は次のように表わされる。
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（c）不虚水吐基穫上の浸達j

　　　H＝15Cni

　　喜・・r・・3・ぴ・
＼／ゾ式（r．、2．，22）

　　も

（x　一　Heot　ct）／乏ノτ αシ三ec・

図1．2．60　h’／Hと／1og｛（x　一一　Hcotα　）／2VT　lの関係

　（b）H＝100n，（c）．H＝15ca：不透水性基礎上の浸透
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　　　　　　　　MUot－Xf　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．2．140）　　　　　　Zf＝　　　　　　　　　M－m

ここに

　　　　　　M－〉・（m＋m・＋4K×〕　　　　　（・・2・・141）

　　　　　　Kうく：＝（k／β）／Uo　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（　1．2．142　）

　図1．・2．　58に描かれている水面形の傾きを読みとると，158ecで1：2．4，308ecで1：4．55，

458ecで1：4．16，608ecで1：4．55，90socで1：5．55となる。30sec，458ec，60

86cの場合を平均すると1：4．42の傾きになる。

m＝1．　73であるからM＝6．15が得られ，

　　　　　　K×＝（k／β）／u。＝M（M－m）＝27．2

Uo＝10傷／皿inであるから，　k／β＝4．　5　3cw！／8ecがえられる。

　つぎには，砂摸型による不透水性基礫上の浸透で，外水位が一定速度で上昇する場合の実験結果

に触れておく。

　砂模型では自由水面が直接観測できないので，堤体内の多数の位置に立てたピェゾメーターによ

る測定水頭から等ポテンシヤル線を描き図解的に水面形を推定した。図1．2．61には推定した水面

形を実線で描き，そのとき与えた外水位変化は右方に示した。破線はB・rahmaらの方法で算出され

る水面形のうちで，もっともよく合うようにk／βの値を選んで計算した水面形である。
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　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　「

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　／o｝，．／．．　，．．←
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1／　　．．．．

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　｝　！／
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　oピ…万一あ㌃

　　　　　　　　図1．2．61外水位の一定速度上昇により梯形堤体内に

　　　　　　　　　　　　　生じる自由水面の時間的変化（砂模型）

それぞれのk／βの値は6）で0．018㎝／sec，　（Nで0．030鋼／860，　（c）で0．0500r／86c　と

なつている。図1．2・　61に得られている実線の推定水面形と破線の計算水面形は堤体の表側，外水

側でよく合つている。しかし不透水面近傍ではかなりずれが生じている。砂模型に対するこの実験

のように，係数k／βの値が外水位上昇速度Uoに比べて小さいときは，自由水面形は図1．2．61

のように逆S字形の曲線になり，Bra　hmaらの方法による計算水面形も堤外側の表法面近傍でその

傾向を示している。しかし，全体的にみると，He・le－Shsw模型の実輪結果を整理した図1．2，58

にみられているよう↓ζ，図1．2．61の砂模型の場合でも，近似的↓ζ自由水面は直線とみなしても大

きな誤差はないようである。すなわち，Piet・ra・ruの解式（1．2．140）を図1．　2．　61の関係

に用いてみよう。b）のuo＝0．5勾／minに対する水面形の碕きは1．68，1．53，1．56で平均1．59

となるのでk／β＝0．044cr／secが求められる。　th）のu　o　＝＝　1eq／mioに対しては0．93，1．20

の平均1．06を用いてk／β＝0．049cu，／sec，　（¢）のuo＝3傭／minに対しては0．48を用いて

k／β＝O．O　5　30m／8　e¢が求められる。ここに得られた結果は．さき｝C・Brahmaらの方法から求め

た（8）の0．018ca／sec，　（b）の0．030ca／s　8c，　6＞の0．050em，／8ecに比較すると，パラッキ

が少なく．むしろPietrsruの解法の方が簡潔でもあり，良好なようである。いずれにせよ，不

透水性基礎の梯形堤体ic－一定速度の外水位上昇が与えられるとき，堤内の自由水面は直線で近似し

て十分の精度を期待することができることがわかつた。
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2．6．4　結　　論

　実際の河川堤防のように，梯形堤体内の浸透は表裏の法面の傾斜した境界の存在と，裏法面の浸

出面が解析を困難にしていて，複雑なものとなつている。この節では，外水位がステップで変化す

るときと一定速度で上昇するときに対して，堤体の基礎が透水性であろ場合と不透水性である場合

について，砂模型とHe　1σ一ShaW模型で実験を行ない，非定常浸透現象を観察した。得られている

結果を要約すると次のようである。

（1）　堤体基礎の厚い透水層の存在は滞水層内の浸透の特徴であつて，直立堤体の場合に得られてい

　ると同様に，不透水性基礎上の浸透に比較してきわめて速く外水位変化に応答する。

②　厚い滞水層上の梯形堤体に対して，少量の外水位変動を与えたときの水面変化は，前節に述べ

　た熱伝導型の準一次元的解析が良好なようであるが，直立堤体のときほどよく一致しない。なお，

　このときの距離座標は外水位が表法面に交わる点の鉛直線上からの水平距離を採用している。

（3）不透水性基礎上の浸透に対して急激なステップ変化を与えたときの自由表面の変化は，若干上

　に凸な形を示しつっ前進するが，直線で近似しても大きな誤茅はない。このときの直線関係は距

　離xを外水位が表法面に交わる点の鉛直線上からの距離にとつて整理すると，式（1．2．122）

　でよく表わされる。外水位が一定速度で上昇する場合の自由水面形は，Pietraruらの仮定した

　直線式でよく表わされる。しかし外水位上昇速度Uoが堤体土のk／βの値に比較して大きいと

　きの水面形は，Bra㎞らの解が示すように，堤体の表法面付近で若二F下に凸な形になる傾向に

　ある。

（4）堤体内部の水頭変化の観測結果によると，自由表面が裏法面に高い浸出面を持たない初期の等

　ボテンシヤル線はかなり傾いていて，鉛直面上の水頭がかなり異なる。したがつて，準一次元的

　解析法は（1）に述べた程度以外には拡張して適用することはできない。

2．7　結　　論

　土中の非定常浸透と排水の現象は，換言すると，多孔質物質としての土中の問げきを水が移動す

る現象である。もし間げき空気が間げき内にあるときには，間げき空気は間げき水との界面に毛管

張力を発生させて，空気の存在がある作用を引起すであろう。しかし，界面作用としての毛管張力

が小さく，間げき空気が円桝に土中から解放されるかまたは土中に流入しうるならば，浸透・排水

現象の解析は簡単なものとなるであろう。

　この章では，まず土中水運動の解析的取扱いに関連して，運動の式　連続の式，境界条件につい

て基本的関係を整理した。その結果，運動の式にはダルシーの法則が一般的に用いられていうけれ

ども，連続の式には二通りの考え方があることを指摘した。一っはLa　mb③　の研究などにみられる

浸潤（浸透）過程に対するものであって，浸潤面のフロントまたは自由表面を境いに含水比が初期

含水比から終局含水比へ急変して，それぞれは一定と考える。この含水比の差に相当すろ水量を土
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の全体積に対する割合で表わしたものは貯留係数または有効問げき率とよばれる。他の一つは

Phili　P　の研究などにみられる土中水分の移動に対するものであつて，漸変する含水比分布を考

慮するものである。このときの含水比は土中のサクシヨンと関数関係をもつことになる。間げき水の

サクシヨンの減少に対する含水率の増加割合を比水分容量c（Spe　ci　fic　moisture　c・ntent）

とよんでいる。さきの貯留係数βと比水分容量cとの間には，たとえば，式（1．2．93）のような

関係がある。本研究では土中の浸透に力点を置いt：関係から，連続の式には前者のLambeの研究に

おけると同様の仮定に立つて，研究を進めた。具体的には，2．3節で水平一次元の非定常浸透と排

水の現象を，2．4節では鉛直一次元の非定常浸透と排水の基本的な現象を，さらに2．5節では直立

堤体内の非定常浸透の問題を，最後の2．6節では梯形堤体内の非定常浸透の問題にそれぞれ解析的

・実験的検討を加えた。得られている事項は各節の終りに結論として述べてあるが，それらを総括

して要約すると次のようである。

（1）浸潤面または自由水面の変動する非定常浸透と排水の解析には，透水係数kと貯留係数βとの

　比が必然的に現われる。このうち，貯留係数βは土の浸透過程においては浸透後の含水率（土の

　全体積に対する間げき水の体積割合）θoと初期の含水率θiの差であつて，土の全間げき率n

　を一定にしておくと，βは土の種類には依存せず，初期含水率θiの増大にっれて減少することが

　実験的に見い出された。一方，排水過程における貯留係数βは，初期含水率θiと排水後の含水

　率eとの差であって，土粒子の粒径が細かい場合にはきわめて小さい値になることが判明した。こ

　れは土中の毛管力などに起因した土の保水能力に関連していると考えられた。

（2）　水平一次元浸透に関しては，急変する含水比分布を仮定した連続の式に基づく解析式が，一般

　に粗粒土や初期含水比の低い細粒土に対して良好な結果を与えることがわかっt：。一方　初期含

　水比の高い細粒土に対しては上述の解析式からずれが認められt：。すなわち，水頭分布が必ら

　ずしも直線にならないこと，含水比の変化が一時的には緩慢となること，浸潤を終了して浸透過

　程になつて落着いた終局の含水率θoは初期含水率θiの大きさに若干依存して，eiがある程

　度の大きさになつた方がθoが小さくなる傾向のあることが判明した。

（3）水平一次元の排水に関して，土柱の一端に負圧を強制的に与え，但端は大気に放置した実験に

　よれば，排水により含水比低下の著じるしい，大気に放置した側の土柱内に大きな負圧の発生が

　認められ、しかも圧力水頭分布の傾きと水流の向きとがダルシーの法則で説明される向きとは逆

　になつているよ．うにみえるが，圧力測定法上の問題などに詳細な検討が必要であろう。

（4）鉛直上昇浸透流に関しては，さらに毛管帯として一定の高さの負圧領域を自由水面上に仮定し

　て，土柱の底面の水頭がステップ上昇したときの自由表面の上昇と土柱内部の水頭変化を解析し

　たときの自由表面の上昇と土柱内部の水頭変化を解析した。その結果を粗砂，豊浦標準砂をそれ

　ぞれ用いた実験によって検討したところほぼ妥当な結果が得られた。

（5）　鉛直下降排水に関しても，同様に一定の高さの毛管帯を考慮して自由水面の低下を解析した。
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　その結果得られた関係式は粗砂，豊浦標準砂をそれぞれ用いた実験結果によく合った。しかし，

　自由水面上の毛管帯の大きさの範囲を越えた位置での間げき水圧は理想平衡土層内で生じるほど

　の負圧が発生せず，この領域では土中水は滴状になつていると考えられた。

（6）直立堤体に対する非定常浸透に関しては，準一次元の仮定をおき，毛管帯を無視して，基本式

　を解析するとともに，堤体基礎が透水性であるときの滞水層内浸透では，基本式が線形の拡散型

　の式になること，したがつて重ね合わせの原理が適用されることなどを砂模型とPele－Shaw模

　型による実験で検証した。堤体基礎が不透水性のときには基本式が非線形となるが，種々の解を

　比較して自由水面はPoluba　ri　nova－－Kochi　na　の式が良好なこと，しかし不透水底面での水頭

　は直線的分布をした式（1．2．122）で表わされることなどが，いずれも二っの模型実験で確認

　された。これらの結果から，滞水層内の浸透は不透水性基礎上の浸透に比較して，時間的に早く変

　化することが明らかとなつた。さらに，毛管帯を無視した場合の非定常浸透における相似律は式

　（1．2．139）で表わされることを示した。

（7）梯形堤体内の非定常浸透に関しては，直立堤体の場合に得られている関係を拡張して実験結果

　を整理したところ，滞水層内の浸透は直立堤体の場合ほどよく合わないけれども，外水位変化が

　小さいときは近似的に許される。不透水性基礎上の浸透では，外水位のステップ変化と一定速度

　上昇に対して，いずれも直線的水面形の進行が観察され，それらの関係式を示した。
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第3章現地揚水試験に関する研究

3．1　概　　説

　土中水運動の諸現象を解析する際には，ほとんどの場合ダルシーの法則が使用され．したがつ

て透水係数kを用いて解析されねばならない。また第2章にみられたように，自由水面が変動す

る非定常現象では，さらにもう一っの重要なパラメター，有効間げき率とか貯留係数とか呼ば

れるβが必然的に導入されなければならない。透水係数の測定に関しては，JISA　l218に
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1）
土の透水試験方法として，室内実験による測定方法が一応規格化されている。　ここに“一応”

と述べたのは，その試験方法と土試料の状態量（たとえば初期含水比か終局含水比あるいは飽和

度，間げき比など）との関連性に対する適確な指針が与えられていないからである。一方，有効

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　2）
間げき率βに関しては，水理公式集にその概略値が示されている程度であって，　測定方法に関

する規定はないようである。

　このような実情のため，現地で土の透水性が重要な問題が発生すると，土を採取して室内に持

帰つて試験する代りに，その都度現地のそのまSの乱さない状態で測定する方法としての現地揚

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　3）
水試験が実施されている。揚水試験の解析には当然「井戸の水理」が利用される。　井戸は元来

人類発祥の古代から人類にとつて必要欠くべからざる背景をもつていたためか，その研究の歴史

もかなり古く，揚水試験としては解析の簡単な定常揚水試験がしtSしば実施されていたようであ

る。

　しかし，井戸の水理が究明されるにっれ，定常状態の意義のあいまいさが指摘されたり，貯留

係数を求める必要が生じたり，さらには揚水による井戸の水理が定常（平衡）状態に達するには

長時間を要することなどのため，最近は非定常揚水試験が実施されることが多い。しかるに，現

地揚水試験は現地の水理・地層条件の相違によつて水位低下のパターンには種々の複雑な関係が

観測されることがしばしば報告される。これに対して，理想的な状態での確立された水位低下関

係の解析法を知っている程度では，もはや揚水試験結果を整理・分析して滞水層定数を算出する

ことすら不十分なものとなる。この章では，このような問題解消のために，まず従来の非定常揚

水試験の解析法を整理・考察するとともに，筆者がこれまでに経験した観測水位低下関係の分析

を通して，現地揚水試験の確立を目的とした，現地揚水試験の解析法に対して詳細な考察・検討

を加えている。

3．2　非定常揚水の水理（従来の研究成果とその考察）

3．2．1　理想的な条件に対する解

　図1．3．1のように，厚さDが一定で，無限の広がりをもつ均質な被圧滞水層に掘抜井戸が完全

貫入されているとき，半径「oなる井戸の側壁にストレーナーを切って，ポンプで一定流量Qを
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揚水すると．揚水井水位は低下し始めると同

時に地下水圧面は漸次降下し，水面傾度も次

第に大きくなつてゆく。しかし普通はある程

度揚水を継続すると，ほぼ一定の水面形で平

衡して定常状態となる　（厳密には有限な距

離r＝Rで水位か流量が強制的に決められる

ような境界条件がない限り定常状態はあり得

　　3），4）
ない　　　　　）。

　さて，揚水開始と同時に始まる水圧低下の

図1．3．1被圧地下水の揚水による水位低下

　　　レ

不透水層

∵o：・㌧べ帯水層

時間的変化は，次に述べる仮定が満足される理想的な場合に対して解析法が確立されている。

仮定（1）滞水層は均質・等方である。

　　　　②　滞水層は無限の広がりをもつ領域である。

　　　　（3）井戸は滞水層を完全貫通していて，全層から集水される。

　　　　（4）井戸半径は無限小である。

　　　　（5）透水係数kと滞水層厚Dの積である透水量係数（伝達係数ともいう）Tは時間と場

　　　　　　所に無関係に一定である。

　　　　⑥　揚水にともなう土中水の排水は間げき水圧の減少により，ただちに貯留水が排出さ

　　　　　　れる（貯留係数Sが一定）。

　　　　（7）揚水により生じる水面傾度は過大でない。

　これらの仮定のうちで最後のものは，第2章に述べた準一次元的取扱いが井戸水理としての放

射状流にも適用されるための仮定とみなされ，筆者がっけ加えたものである。図1．3．1をを参照

しっつ，滞水層の透水係数をk，圧縮率をκ，半径rの地点の水頭をh＝H－8（ただし，Hは

初期水頭，8は水頭の低下量）および半径rの円筒面を通つて流入する流量をQ　とすると，運
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　r
動と連続の式はそれぞれ

　　　Q・・2・rD・・吾　　、（…3・・1）

　　δQ・＿、＿D．≡　　　（、．3．，）
　　br　　　　　　　　　　　　bt

で与えられる。両式からQrを消去して，水圧低下量sに関する基礎式を導くと，

　　　；：一÷・〔嘉＋÷劇（一）
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　式（1．3．3）を次の初期および境界条件：

　　　t＝0　　；　8ニO

　　　r：＝◎◎　 ；　　8＝0　　　　　　　　　　　　 （1．3．4）

　　　r＝0，t＞0；Qr＝・Q

で解くと，水圧低下量8〔L〕は次式で与えられる。

　　　・－4三T・W（・）　　　（・．3．・）

　　　　　　　　　cx）　－pu
　　　W（・）一∫。÷d・一一…5772＋1・・＋・蓋i＋……（・・3・・）

　ここに，u＝Sr2／（4Tt），　T＝kD，S＝・κD

　u《1のとき，式（1．3．6）の右辺は第2項までをとつて，式（L3．5）は次式のように近似さ

　れる。

　　　　・－2芸聾m（・／r2）一・・M・2－S25T）　（一）

　上式の透水量係数Tと貯留係数Sの2っはまとめて滞水層定数とよばれている。式（1．3．6）は

W（u）～u関係であって，We　nzelの井戸関数とよばれ，Thei8の標準曲線として利用さ

　れている。式（1．3．7）は式（1．3．5）の近似式であるけれども，水圧低下量8と勾　10（t／r2）

　の関係が直線関係となることを意味していて，しかも近似の度合は良いため，揚水試験整理にお

　いてJac・b　の方法としてよく利用される。

　　図1．3．2に示す重力井戸からの揚水にともなう水位低下も，掘抜井戸の場合と同様に解析され

　る。すなわち運動と連続の式はそれぞれ次のように表わされる。

　　　　Q・一…h・・碧一1　…3・・8）図1・3・　2不圧地下水の揚水｛こよる水位低下

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Q　　　　δご～一β…一芸（、．．3．．9）

　ここに，βは滞水層地盤の有効間げき率（貯留

　　　　係数）

両式からQ　を消去し，8＝H－hとして水位

低下量8に関する基本式を求めると．

票一缶・÷・吉（・h芸）（一）

または
　　　岳一晋・〔iil。｛（1一量）・斜＋（1－÷）÷1ヨ（…3・・11）

式（1．3．10）と式（1．3．11）はいずれも非線形であって，容易に解けない。しかし，揚水流

量を適当にとると・水位低下量8は小さな範囲にすることができて，sに関する次の線形式が得

　られる。
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式（1．3．12）は式（1．3．3）とまつたく同型で．ただ右辺の係数が異なつているだけである。

したがって，滞水層定　　　　　　　　　　　表1．3．1　帯水層定数

数を表1．3．1のように，

掘抜井戸と重力井戸の

各場合を区別して使用

すると，初期および境

界条件式（1．3．4）を

満足する式（1．3．12）

の解は，掘抜井戸の場合の解である式（1．3．5）または式（1．3，7）と同一のものとなる。した

がって，s《Hのときの重力井戸（不圧地下水）の場合も掘抜井戸（被圧地下水）の場合とま

つたく同様に取扱うことができる。

　しかし，滞水層が薄かったり（Hが小さい）水位低下量8が大きい場合には近似を行なってい

ない元の式（1．3．10）を解かなければならない。三宅は式（1．3．10）の非線形解として次の

　　　　　　5）
似解を求めた。

　　　÷一η・W（・）＋；・〔η・W（・）ゴ＋9｛η・W（・）ゴ（一）

ここに，

　　　　η一，鑑2　　　　　　　　（・・3・14）
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　oo　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－u
　　　・－4ぽ一蒜，w（・）一∫÷・・

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　u

　以上に求められている解，式（L3．5），式（1．3．7）および式（1．3．13）の各関係を図示

したのが，図L3．3である。図L3．3からJacobの近似式，式（1．3．7）は1／u＞10では線形

解の式（1．3．5）にほとんど等しいこと，さらに非線形解である式（1．3．13）もη≦0．001

では線形解の式（1．3．5）に一致することがわかる。非線形解でも，η＝0．01の程度ならば，

線形解とのずれは少ないけれども，η＝o．1になるとかなりの差異が認められる。いま非線形解

を線形解で近似できるηの許容限界値をηcで表わすと，

　　　η一，。9亘・≦η，　　　　　　　（・・3・15）

　掘抜井戸

妤ｳ地下水の場合

　重力井戸

s圧地下水の場合

透水量係数T（cmン8ec）

剽ｯ係数S〔0〕

ﾘ水層厚さ（c皿）

kD

ﾈD

@D

kH
ﾀH

が得られる。式（1．3．15）は線形近似が許されるような揚水流量Qの満足すべき条件式と考え

ることができる。ηcの値は図1．　3．　3から考えて，ηc＝O．001～0．01程度とみられる。

　重力井戸からの揚水による水位低下が平衡して定常状態になったとき，揚水流量Q，境界水位

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一154一
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と水面形の関係は次式で表わされる。

　　H2－・3一梁Q句・・（R／・・） （　1．3．1　6　）

ここに，ho　l揚水井（半径ro）の水深

　　　　　R：影響半径

　　　　　H：半径r＝R　における水深

　式（1．3．16）のQを式（1．3．15）のQに代入し，さらにho／H〈1を考慮すると次式が

得られる。

　　　1＞（ho／H）2≧1－4．60ηc句10（R／ro）　　　　　　（1・3・17）

式（1．3．17）は，揚水流量1ζ対する制限式（L3．15）に対して，揚水井の水位低下に対する

制限式と考えられる。試みに，式（1．3．17）にR／ro＝5000（ro二150n．R＝750m）

を代入して．ηc＝O．001～0．Olのときにっいて試算すると，

　　　1＞h　o／H≧O．9　9～0，9　1　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（　1・3．1　8　）

すなわち，重力井戸で線形解がほぼ妥当であるといえるのは，揚水井の水位低下が滞水層厚さの

1割弱である必要のあることが推論される　しかし，従来実施された揚水試験には，揚水井の水

位低下が初期の水深の2～3割程度のものもみられる（たとえば後述の図1．3．11参照）けれど

も，必らずしも非線形解のような水位低下を示していない。これは，第2章の2．5節にみたよ

うに，準一次元非定常浸透において初期滞水層厚に比して外水位変動が微小である場合に，拡散

型の線形解．たとえは式（1．2．39）などが成立するという論理であるのに，実験によると外水

位変動のかなりの大きさのものまで線形解がよく合うという事実に類似したものと考えられる。

すなわち，毛管帯などの作用が好都合に効いているものと思われる。したがって，上述の制限式，

たとえば式（1．3．18）などは若干ゆるめられてよいと考察される。

3．　2．2　特殊な条件に対する解

（1）有限領域の滞水層の場合

　前項に述べた理想的な揚水の水理に対しては．いくっかの仮定が置かれている点が常に想起さ

れねばならない。ここでは．仮定（2）に関して，滞水層がある有限距離に存在する水理境界条件の

影響を受ける問題を整理しておく。すなわち，河海近辺で揚水したり，滞水層が不透水壁で遮断

されている近辺で揚水すると，これらの影響が井戸揚水に伴なう水面低下の関係に現われる。こ

のような問題は現在のところ，前項に述べた線形解を映像法により修正して解析することができ

る。しかし，以下に述べる映像法の適用は線形解が十分の精度をもっような滞水層条件に対して

のみ有用であることに留意しなけれはならない。

　図1．3．4は重力井戸が河岸近くにあつて，地下水位は水平で，河の水位と同じレベルにある。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－156一



このようなときの揚水による水位低下は映

像法により解析される。すなわら，河川か

ら補給があるため，河岸の水理境界面に対

して揚水井の虚像の位置に仮想注水井を考

える。実際の揚水井から観測井までの距離・

をrp，仮想注水井からの距離をriとす

ると，観測井の水位低下8は近似的に次式

で与えられる。

・－
S三T・〔W（・p）－w（・・）〕

　　　　　　　　　　　　　（　1．3．1　9　）

ここにW（u）：井戸関数

　　　・p－iii2，u・一一1・／Fl’1－，

図1．3．4河fiト’くの重力井戸に対する映像法

」llーー－

一
三

ri／rp≧1

式（L3．19）の第2項が河川からの補給水の影響を表わしている。観測井の位置は地盤内にあ

るから，ri≧rpであつて，式（1．3．19）の右辺のカッコの中は第1項の方が第2項より大

きいかまたは等しい。

　一方，滞水層が図1．3．4に示されている河川との境界でなく．不透水壁面で区切られていると

きには，上述の方法の中で，仮想注水井でなく仮想揚水井を考慮して，同様の解析ができる。す

なわち，揚水井近傍に不透水壁面が存在するときには，観測井の水位低下量8は近似的に次式で

与えられる。

　　　・－4三T・〔w（・p）＋w（・・）］　　　1　…3…）

　式（1．3．19）や式（1．3．20）はまとめて

　　　・－4そT・W，（・p，・・／rp）　　　　（・．・3．・・）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　6）
で表わすと，w8とUp，ri／rpとの関係は図1．3．5のように与えられている。

（2）滞水層にろう水（または給水）がある場合

　Hantushは滞水層にろう水がある場合の揚水にともなう水位低下量sの基本式とその解を
　　　　　　　　7）
次のように与えた。

　　⊃÷÷〔；i・竺＋÷・芒一劃　　　　　　（…3・・2・2）

ここに，Bh2＝T／（k’／b’）　〔L2〕，　k’：滞水層（厚さD，透水係数k）を被覆して

いる粘土層（厚b’）の透水係数，他の記号は前出に同じ。
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　　Q　　°°1　　　　　　　　r2
・ニ S・T∫一嘯Wxp（－y一τ万《「if）dア

　　　　　u

　Q
　　　・W（u，r／Bh）
4πT

（　1．3．2　3　）

ここに，W（u，r／Bh）：ろう水がある場合の井戸関数，u＝Sr2／（4Tt）。

　HantushらはBh＝20，000ftという比較的ろう水が少ない場合に対して，計算結果を
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　8）
8／（Q／4πT）～r2／u三4Tt／Sの関係で図示しているけれども，　s／（Q／4π

T）と1／uの関係で整理すると，図1．3．6のようである。図1．3．6から，水位低下の関係が線

形解などの場合と違つて，ある時間経過後には水位低下が一定に近づくこと，および半径rの大

きさによって最終の水位低下量8は異なることが明らかである。ほぼ平衡になるのは

　　　（r／B）2　4Tt
　　　　　　　　　＿　　　 ＞0．5～1．O
　　　　　u　　　　SBh2

　　　　　　　　　　　S　Bh2

　　　　　　∴・＞4Tr’×（…～…）　　　　　（1・3・24）

経過後であることも図L3．6からわかる。なお，この方法による揚水試験の整理・解析法と必要

な数表は文献7）または9）に詳しい。

　以上に述べたHantu8hの考えた場合は図1．3．7（a）に示すものである。

　　　　　　　　　　図1．3．7　被圧滞水fiのろう水条件と給水条件

’○

1－一一～
PS仁

η一 ﾑ∵ニテr市P
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すなわち，図1．3．7（a）は被圧滞水層を被覆している粘土層が，ある程度の透水性を有するため，

当初の滞水層の水圧面はP－Pの高さをもつていて，これと地表面S－－8との水頭差で粘土層内

を通つて一定のろう水が生じている。揚水によって，水圧面はQ－Qに低下すると，ろう水は揚

水井近傍で少なくなって，遠方では当初の大きなろう水に近いものが残っていて，ろう水に場所

的変化が現われてくる。一方，図1．3．7（b）は当初の滞水層の水圧面が粘土層内にあって，粘土層

上面から一定の補給がある場合である。揚水によつて水圧面が低下してQ－Q面に低下すると水

頭差は大きくなつて，揚水井近傍での補給水量は増大する。図1．3．7（b）のように揚水井近傍での

補給水量が遠方に較べて増大することは，（a）のように揚水井近傍でのろう水量が減少することと

全く同じ効果を滞水層に与えていると考えられる。したがつて，滞水層に補給がある場合も上述

の方法が適用される。

（3）貯留係数の変化を考慮した場合

　いわゆる遅滞排水（Slow　drainage）の影響を考慮する方法である。重力井戸から揚水

を始めると，周辺自由水面は低下し，もともと自由水面上に貯えられていた土中水が排水される。

この場合，上述した解析ではどれでも．排水された部分の土の全体積Vの有効間げき率βの割合

だけ水が瞬間的に排水されると仮定している。この意味で，βは産出率（Specifi¢　yield）

ともよばれ，重力井戸では貯留係数8に等しい。

　これに対して，Boultonは揚水開始τからτ＋δτの時間の排水による産出率を2つに分
　　　　　10），11）
けて考察した。

1）瞬間的に排水される割合としての産出率S

2）時間経過とともに徐々に排水される産出率（遅滞産出率，Delayed　yield）を
　　　　，　－a（t一τ）
　　　aSe
　　　　　　　　　　　　　’　　で与えて（a：係数，S：全遅滞産出率），

　　これは次の条件を満足しなければならない。

　　　・S’∫°°・一一　a（トτ）・・一ざ　　　　（…3・・2・5）

　　　　　　τ

　このように考えると，有効な全貯留係数（全産出率）は次のようになる。

　　　　　り　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　’

　　　S十S＝IS，（1＝1十S／S）　　　　　　　　　　　　　（1．3．26）

　この場合の水位低下量sに関する基本式および1が十分大きいときの解は次のようである。

T・
kIl』＋鵠一・・ll＋・S・∫〔砦〕、一，・・一’　a（トτ）・t

（　1．3．2　7　）
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・÷∫つJ癌）・［1マ≒・xp（芸二）一〕d：

　　　　　　0

・で≒1・ex・〔一・1・（∴1）ユ
（　1．3．2　8　）

ここに，

　　　Bb＝＝ノT／aS，　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（1．3．29）

時間tが十分小さいときには

　　　　　　　　　oo　　　　　　　　　　　　　　2
　　　・－4三T∫2J③・x・㍉1・｛1　一・・pピ1・〔x2＋1〕）｝÷L

　　　　　　　　　O
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（　1．3．3　0　）

　以上に得られた式によって新しい井戸関数W8を考え，さらに次の無次元パラメターを用いる。

　　　W＝s／〔Q／（4πT）〕　　　　 （1．3．31）
　　　　8
　　　θ一4Tt　　　　　　　　（、．3．32）
　　　　　　　Sr2

　　　　　　　4Tt　　　　　θ
　　　θ’－S，，2一了＝了　　　　　（1・3・33）

　　　θ’一ず響一一τ論　　 （・・3・34）

このようにすると，式（1．3．28），式（1．3．30）に与えられた水位低下の関係は図1．3．8に

与えられるようなものとなる。

3．2，3　非定常揚水の水理のまとめ

　これまでのところで，非定常揚水による井戸水理を整理した。ここではさらに，井戸揚水によ

る水位低下の形態を考えてみよう。

　Thei8　の標準曲線として知られている水位低下の関係は，数ケの大きな仮定に基づいた，

きわめて簡単な滞水層モデルに対して誘導される線形解である（式（1．3．5））。この解をさら

　　　　　　2
に，u≡…Sr／（4Tt）《1という仮定を設けて近似式を求めるとJacob　の直線式（1．

3．7）が得られる。これらの線形解に対して，式（1．3．18）が満足されないような過剰揚水に

対する非線形解は三宅によつて与えられた式（1．3．13）で表わされる。さらに，揚7k井近傍に

河川や不透水壁面の存在が考えられる際の水位低下は線形解を用いて導かれる式（1．3．19）や

式（1．3．・20）で表現される。滞水層にろう水などが認められているところではIiantu8hの

解である式（1．3．23）がある。重力井戸で貯留係数を表わす有効間げき率が変化する，いわゆ

る遅滞排水の発生する滞水層に対しては，式（1．3．28）や式（1．3．30）が示されている。こ

れらの関係式を比較対比するため描いたものが図1．3．9である。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－162一
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　図1．3．9は片対数方眼紙に整理したものである。この理由は両対数で整理するThei8曲線

　　　　　　　　　　　　　　　12）
の利用のしにくさに起因していて，　　　　　　　　　　　　　　　　　片対数にすると揚水試験結果の整理においてJacobの

直線関係を予想することができて，最も簡単に利用され易いからである。図1．3．9によれば，揚

水にともなう水位低下の時間的変化の関係はきわめて多様なものとなることが理解される。

　すなわち，Thei8の標準曲線とJacobの直線関係を基本にして，非線形解では水位低下が

大きく，過剰揚水の程度が大きいほど水位低下は急激に大きくなる。一方，水理干渉として，近

傍に河川の水源があるときには水位低下は抑制されてある時間経過すると一定の平衡状態に達す

る。揚水井近傍に不透水壁が存在するときには不透水壁近傍のものほど早く，大きい低下を示し，

各観測井の水位低下はほぼ平行な．直線的関係を示すようになる。さらに滞水層にろう水や給水

がある場合には最も急激な水位低下を示すところでも，」8cob　の直線関係を越すことがなく，

ある時間経過後には水位低下は止まり平衡状態に達する。

　図1．3．9にはBoultonの解も併記されている。この場合には，係数1が予め決定され得な

いため，それによつて水位低下の関係は図示したものより変形されるので，単純に上述のものと

比較することはできない。しかしながら，Hantu8hのろう水のあるときの解析における

Bh＝，v／　T／（k’ ^b’ j　に対して，Boultonの解析におけるBbr／T／（aS’）

は内容が異なるけれども，両者の水位低下の関係はr／Bhとr／Bbが等しけれは，かなりよ

く一致したものとなっていることが注目される。このことは遅滞排水が水位低下関係に与える効

果は，ろう水のある滞水層の揚水井近傍のろう水減少が水位低下に与える効果と類似したものを

示していて興味深いものがある。

　さて，上述の関係に考慮を払つたうえで，さらに現地の滞水層条件の不規則性などにも考慮を

払うとき，現地揚水試験の結果得られる水位低下の関係はいかなる因子の影響を受けているか容

易に判断できないものを含んでいるといわねばならない。このことから．揚水試験より得られる

水位低下の特性を滞水層条件や水理境界条件と関連づけて分類しておくことは，実際的な試験に

とつて非常に有用なものであろう。この意味で，本節では従来の理論的成果などを整理した。

　　　　　　　　　　　　13）
3．3　現地揚水試験の考察

3．3．1概　　説

　不透水層上の均質な砂れき滞水層からの非定常揚水試験の観測結果は，揚水流量が適度であれ

ば，Thei8　の方法やJacob　の方法で整理すると，多くの場合標準曲線ときわめてよく一

致する。それは滞水層が理想的な地層・水理条件になっている場合である。しかし，実際の地盤

の滞水層では透水性の異なる地層が複合していたり，あるいは滞水層内の地下水がかなりの伏流

水の影響を受けていたりすることがしはしばみられる。これらが水位低下の関係に与える影響は

きわめて複雑なため，前節で述べた種々の解析式に相当する観測値がどれであるのか全く予想の
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つかないことがしばしば生じる。

　最近実施された琵琶湖周辺平野などにおける揚水試験資料は多数にのぼるが，それらの結果に

は上述の事情を示す資料がかなり認められた。それらを分類してみると，3．2節に述べた形式の

水位低下関係のほかに，初期水位補正が必要な揚水試験例，揚水井近傍の水頭損失が認められる

揚水試験例，地層の複雑な滞水層からの揚水試験例，多量の地下水伏流が認められる地点の揚水

試験例などが指摘される。これらに対する検討結果を述べ，さらに今後実施が予想される揚水試

験の整理に対する指針を与える。

3．3．2　不透水壁の存在が予想される揚水試験例

　豊中の神崎川近傍のポンプ場建設予定地点で実施された揚水試験は，かなり厚い粘土層の表層

で被覆された被圧滞水層に対するものである。この滞水層はきわめて均質な砂層であること，神

崎川などから補給水を受けていないことが別途調査で確認されている。

　図1．3．10（a）は揚水に伴なう水圧低下量8（om）と句10（t／r2）の関係に整理した揚水試

の結果である。Th6i8の方法やJacob　の方法によれば．上述のような整理をすると観測井

の違い（距離rの違い）によつて食違うことなく，一つの曲線または直線上にすべての観測値が

集まるはずである。図1．3．10（a）に現われている水圧低下の特色は，遠方の観測井の水圧低下が

揚水井近傍のものに較べて時間的に早く生じていること，および相当時間経過後の各観測井の水

圧低下はほぼ平行に増大していることである。このような特徴をもっ水位低下を示す場合は，図

1．3．9などによれば，滞水層に不透水壁が存在する場合であることがわかる。そこで，図1．3．10

（a）の関係を両対数紙上にプロットし直し，かっ3本の観測井の水圧低下関係すべてを，式（1．3．

20）で表わされる解析的関係（図1．3．5）に重ね合うようにすると，図1．3．10（b）のようであ

る。観測井のMl（rpニ4〃z）に対してri／rp＝＝　5．　o，M2（rp＝＝　9m）に対して

ri／rp＝2．0，M3（rp＝16m）に対してri／rp＝1．1なる値が得られる。すなわ

ち不透水壁のために考慮しなければならない仮想の揚水井は観測井M1，M2，M3からそれぞ

れriが20．Om，18．0〃，17．6mの位置にある筈である。そこで3本の観測井からそれぞ

れのriの半径の円を描くと，図1．3．10（c）のようにほぼ一点で交わる（この場合観測井の配置

線に対して対称な位置にも交点が生じる）。したがって，不透水壁の存在はこの交点と実際の揚

水井との垂直2等分線上に位置すると推論され，この場合は2っの線が生じるが，いずれかの位

置に不透水壁の存在が推論される。実際，この位置には沈砂地かあつて，その下部に杭が打設さ

れていることが認められ．これが上述の不透水壁の働きをしていたものと考えられる。

　さて，このようにすると，滞水層定数は図1．3．10（b）の合致点を用いて，

　　　　　　　　　　　　　　　　　3
　　　T票そ一’°、￥；si．8，×81°－5・・87・d／・ec

　　　　　4T　　　　　　　　　　　4×5．87　　 －4　　　　　　 －3　　　　　　　　t　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　〔0〕　　　S＝＝一・（一一2）ニー　　　　　　　　　　　　　　　　×10　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　＝＝2．35×10
　　　　　　θ　　「　　　　　1
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と計算される。

　上に述べた例は揚水試験地点のすぐ近傍に不透水境界がある場合であるけれども，少し遠方に

あると，その水理干渉が影響し始めるのはJacob法によると

　　　・／r・2－－t・－2．，S，T　　　　　（1．3．35）

が成立するときからで，これ以後のS～句10（t／r2）関係はそれまでの直線から折れ曲つて，

境界が不透水壁のときには急傾度の直線的低下を，境界が河岸のようなときには緩傾度の直線的

低下を始めることとなる。

3．3．3　滞水層に多量の地下水伏流が認められるときの揚水試験例

　図1．3．11（a）は多量の地下水伏流が認められている琵琶湖西岸藁園地点における揚水に伴なう

水位低下の関係である。

　　　図1．3．11　琵琶湖西岸藁園地点での揚水試験結果　（a）sと＠10（t／r2）の関係

0
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地
　3伽園16　＝　＝一藁Qθ

m伽
巧司7　

r

①㊥

（∈O）句嘱ト卓日条

20

10’2

T＝°・18ﾉ・8×1°3＝2．45×1・・cm・／sec

S＝2．25×2．45×102×2．5×10－4＝1．38　×　10－i

（i）㊥Φ

　　　　　　　　①①
　　　　　　　　　　Φ①
　　　　　　　　　　　　①Φ（斑句

10－【

この地点の地層と井戸深さは図1．3．⑪Cb）のようであつて，試験滞水層は砂礫層で透水性がきわ

めて高い。さて．図1．3．11（a）の水位低下関係はとてもJacob　の直線的なものでないけれど

も，多量の地下水伏流による水位低下が抑制されていると考えて，あえて直線を引けば破線の位

置であろう。この破線によつて，滞水層定数を計算すると，揚水流量Q＝13．8⑫／8ec，滞

水層H＝6．8mとして，次の値が得られる．

T＝0．183×13．8×103÷10．3＝2．45×102c㎡／sec

S＝2．25×2．45×102×2．5×10－4＝0．14〔0〕

k＝3．60×10－］Lom／sec
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　これに対して，図1．3．ll（a）の水位低下

はHantu8hの被圧滞水層にろう水があ

る場合の水圧低下関係とよく類似している。

これはろう水でなく補給水がある場合にも

同様の水圧低下が生じることをすでに考察

した（3．2．2節，図1．3．7参照）。ここに

得られているものは不圧地下水に対するも

のであるけれども，地下水伏流が多量認め

られているため，類似した現象を示すもの

と考えられる、そこで，図1．3．ll（a）の関

係を両対数紙上にとって整理し，かつ図1．

3，7に得られている関係と重ね合わせると，

図1．3．11（c）のように2本の観測井がM1

（r＝5m）はr／Bh＝0．2で，M2

（r＝10m）はr／Bh＝・0．4でほぼ合

致する。この場合形式的に算出されるBh

　　　　　　カ　　　　　　　リ
＝　T／（k　／b　）＝25mが物理的

に何を意味するかが明らかでないけれども

図1．311　（b）地層と井戸深さ

先

1P，n

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－　　　　　　　　　　　　　　　　　　　，Boultonの係数Bb＝∪／T／（aS）に類似し

たものであろう。揚水開始後ある時間まではHantushの関係とBoultonのそれとはBh

．・　Bbのとき，ほぼ一致するから，上述の整理はむしろBoultonの解と合わせた方がよいよ

うにみえる。しかしながら，すでに述べたように，この地点の滞水層は砂礫であつて，有効間げ

き率の時間的変化を予想することが困難と考えられるため，上述のように解釈したわけである。

この意味では，もっと長期間の揚水試験を実施すると，判断が容易のようであるけれども，この

種の地下水伏流量は長期間には変動するため，信頼ある資料が入手しにくい、

　さて図1．3．11（c）のようにすると，形式的に滞水層定数は次のように求められる。合致点W8

ニ0．23，．s＝・lom，a’：＝1，t／r2　＝1．3×10－4sec／diより

　　　T＝0．23×13．8×103÷（4π）・＝2．52×1026鋪／sec

　　　S＝4×2．52×102×1．3×10－4＝＝0．13〔0〕

　ここに得られた計算値はさきに図1．3．11（a）に対して大たんに引いたJaeob　の直線法から

得られたものとかなりよく合致している点が注目される。すなわちJacob　法でも，試験地点

の特殊性と試験結果の水位低下関係との間の関連性に留意して，Jacobの整理を行なうならば

妥当な結果を得ることができるといえよう。
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図1．3．11　（c）tbg　10　sと句10（t／r2）の関係
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3．3．4　初期水位補正が必要な揚水試験例

　琵琶湖東犬上川下流・左岸地点八坂における揚水試験は，湖岸線から27mの位置に深さ14

mのストレーナーつきの揚水井を設け，観測井は湖岸線に平行な方向にM1（r＝1m），M2

（r＝4m）・M3（r＝9m）の3本，湖岸側へM4（r＝1m），M5（r＝4m），M6

（r＝9m），M7（r＝16m）の4本を設けて実施された。観測井Ml～N【・5の貫入深さは

14〃z，M6とM7は4mである。地盤の土質は地下13．30m（T．　P．72．367m）まで

が砂質土（シルト分と粘土分は合わせて10％以下）であつて，その下部に厚さ8〃1の粘土層が

現われる。その下層は被圧された砂礫層で，その被圧水頭は表層の自由水面より約2m程度高く，

表層と下層の砂層は厚さ8mの粘土層により分離されている。

　揚水流量Q＝2．5e／8ecを長時間継続して揚水したときの揚水試験結果をJacobの方法

で整理した結果は図1．3．12（a）に示されている。図中低下水位が極度に回復している部分がある

が，これは琵琶湖面に揚水開始から約5時間経過後に発生した突風による湖面波に起因するもの

であつて，この波浪による水位変化の伝播が同時に観測されている。これを利用して表層の滞水

層定数が算出される（第2編・1．3．2節参照）。

　さて，揚水に伴なう水位低下8がt／r2のみの関数として表わされるというJacob　の直

線式によれば，図1．3．12㈲のような整理をすると距es　rによる差が現われないことを示唆して
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いた。しかし，きわめて均質な砂層から成つていると確認されたこの地点で，図1．3．12（a）のよ

うに観測井ごとにかなりのずれが認められている。

　　　　　　　図1．3．12　琵琶湖東八坂地点（犬上川地区）での揚水試験結果

　　　　　　　　　　　　　（a）　Sと勾10（t／r2）の関係
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図1．3．9によれば，水位低下関係が観測井によつて平行にずれるのは不透水壁が存在する場合で

あった。しかし，その際の特徴として不透水壁に近いものほど低下が早く．大きいということが

あった。しかるに，図1．3．12（a）にみられる関係は，M4を除外して，M5，N【・6，M7の順に

低下が少なく，湖岸に近づく配置にあるため，不透水壁の存在は考えられず，むしろ湖水の補給

をわずか姫ら受けているものと思われる・しかるに・補給水の擁がある水位低下の関係には，

相当時間経過後に平衡するため下に凸な曲線関係がみられなければならないのに，図1．3．12（a）

には認められない。すなわち補給水は微小であると考えざるを得ない。

　元来，揚水開始の初期の水位低下の時間的変化は放物線的である。その様子は粘土の圧密沈下

に類似している。圧密試験の整理において，圧密量0（ゼロ）の座標の決定は周知のように，沈

下量と時間の初期の関係が放物線的関係にあることが利用されている。揚水試験においても初期水

位が何らかの理由で同一の高さにあることは少なく，したがつて水位低下量にもその影響が残る

ことは十分考えられる。地盤の土質の局部的変動が観測井水位にかなり鋭敏に働くと考えられる

し．また観測井水位と地下水位の応答性の問題もあるため，初期水位低下量s＝0の座標が各観

測井についてすべて同一であることはまれであろう。

　このような意味で，八坂の揚水試験結果において，水位低下量s＝Oの座標を補正することと

した。揚水開始前の地下水位は，揚水井でT．P．84．429m，M4でT．　P．84．470m，

M5でT．　P．84．430m，M6でT．　P．84．389m，M7でT．　P．84．425mであ

つた。図1．3．12（a）の初期水位低下関係に留意して，M5のs・を△8ニー12　om，M6の8を

△8＝－2．5　om，M7のsを△8＝　一一　2．　0　omだけ修正して，図1．3．12（a）の観測値のうら，最急
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傾度を示す部分に対しておもに再整理する

と図1．3．12（b）が得られた。ここに得られ

た（s’＋△8）～勾10（t／r2｝の関係

は．ほぼ一っの曲線付近に集まり，その直

線部分に」・cobの直線式を適用して，滞

水層定数を求めると，H＝11．54mとして

　　　　　　　　　　3　　0．183×2．5×10
T＝　　　　　　　　　　ニ33．8　α慮／sec
　　　　　13．5

　　　　　　　　　　　＿3
S：＝2．25×33．8×1．5×10＝0．114　〔0〕

　　　　　　　　　　　　　＿2
k＝33．7÷1154＝2．92×10　 0n／s6c

が得られる。さて図1．3．12（b）の直線を同

図L3．12

（聲　

（b）（S＋△S）と句、。（t／r2）

　　の関係

t∫rt（seclcrfi’）

一4　　　　　　　　　　　　　．　≡● ＾ご ．8

1　令・§3．。．

　　　　　　　　i
撃秩E鎚翌ご㌧・3＆・・／…　　〃百a．5輪．．白～92x：0’：c柄／sec　　δ・2竺攣8・i5XlO’ハま1・｝4×▲0－’回□

↑1 ●　●

｢　△　　ゐ

→　　｜

@　｜

一　1

図（a）に移して描くと継のようであつて，修正を加えていない・’吻、。（t／・2）の関係より

　かなり右に移動させねばならないことが理解される。

　3．3．5　揚水井近傍の水頭損失が認められる揚水試験例

　　自由地下水の揚水試験において，揚水流量を適度にすると，揚水前の滞水層の水深に較べて，

　揚水による水位低下を微小な範囲にすることができて，揚水井側壁内外の水位落差は無視するこ

　とができる。しかし，実際の揚水井の鋼管に切ってあるストレーナーを通して地下水が揚水され

　ることや，ボーリングする際に用いるベントナイトなどによる目づまりのため，揚水井側壁内外

　の水位落差はかなりの大きさになることが予想される。

　　その一例として・琵琶湖東岸，中主町の菖蒲の揚水試験結果を述べよう。試験地点は湖岸から

　約200mの位置で，観測井は図1．3．13（a）のように配置されていて，そのすぐ近傍に用水路が

　走つている。地層と揚水井，観測井の貫入深さは図1．3．13（IDに示すようであつて，表層の滞水

　層からの揚水試験となっている。揚水流量Q＝24／secの場合の試験結果は図1．3．13（c）の

　ようである。s～勿　10（t／r2）の関係は各観測井ごとにずれていて，しかも．r＝1mの観

　測井Mlの水位低下は揚水開始後の時間t＝3　Wh経過してから，水理干渉を受けるためか，急に

折れ曲るが，FkL・2やM3の観測井の水位変化は明確な折れ曲りを示さない。　M　lの水位が干渉を

受け始める時間を，揚水井の小川に対する鏡像の位置すなわち距離ri＝11．6mの位置に考え

　られる仮想注水井からMlの観測井までの距離ri＝11．6mの2乗で除した値はt／ri2

　ニ1．348ec／ntとなる。小川が水理：F渉を起していると考えると，仮想注水井から観測井叱

　2，M3までの距離をそれぞれ11．9m．13．6〃1として式（1．3．35）によれば，M2は190

　8cc後に，M3は2488ec後にそれぞれ水理干渉を受け始めていると考えなければならな

い。すなわち，図1．3．13（c）中の矢印で示された時刻以降は水理干渉を受けていることになる。

そこでJacobの直線式で表わされる水位低下にもっとも近い変動をするのは，それらより初

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一一一173一



期の実線で結ばれた部分と考えることがで

きる。しかし，実線部分は観測井eとに若

干ずれていて，このままでは全体的に1本

の直線を引くことができない。

　このようなS～勿10（t／r2）の関係

が得られるのは，琵琶湖周各地の揚水試験

でかなり多くみられ，稲枝町の下西川，野

良田や姉川流域の川道，八木浜，早崎の各

地点に認められた。そこで揚水による水位

変動を調べてみると，それらの共通点とし

て，揚水井水位低下量が観測井水位低下量

に較べてかなり大きく，揚水井近傍におい

て水頭損失がかなりあることが認められた。

図1．3．13（d）には揚水井中心からの距離r

と水位低下量8との時間的変化を描いた。

式（1．3．7）を書きなおすと，

・－

撃堰f9，ll°雲〔触・t－・＠・・r－・・ei・2．，瓢

　　　　　　　　　　　　　（1．3．36）

となるから，8～tbg1　O　rの関係はU〈0．1

すなわちt＞2．5Sr2÷Tを満足する任

意の時刻で直線関係となるはずである。後

述のようにT＝12．9♂／8ec　，S＝2．55

　　－2
×10　としてr＝1000mとするとt＞49．5

8ecとなる。しかるに図1．3，13（d）にみ

られるように揚水井近傍でかなりの水頭損

失を生じていることがわかる。

　そこで，水位低下量sは距離rの対数の

図1．3．13 琵琶湖東菖蒲地点（野洲川，日

野川地区）での揚水試験結果

／d

累

碧芹3でζ「～77m

灯7

（a）　平πill司（P）i～F！ml，・、

｛b）　　　・と1’1入fr戸深さ

一次式になるべきであると考えて，揚水井近傍の水頭損失に相当する量だけ距離rを実際の距離

rより△rだけ遠方に移動させた井戸位置を考える。すなわち，図1．3．13（c）のrのかわりに（

（r＋△r）を用いて整理し直して，8～句10｛t／（r＋△r）2｝の関係が各観測井に対して

よい直線関係となるように△rを選定するのである。△rの大きさは図1．　3．13（d）において観測

井の位置をそれぞれ△rだけ遠方に移動させたとき，8～句10（r＋△r）関係が直線となるよ
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うに試行的に求める。いま△r＝1mのときのtニ1ゴ冠における；8～勾10（r＋△r）を図1．3．

13⑥中に破線で示した。

　　　　　　　　図1．3．13　（c）水位低下量9と勾10（t／r2）の関係

10’s
O

10’↓

8．8XlO－・～／r2（sec／cm2）

10’3　　　　1O－2 10－i

10　　20　　30

（∈り）切劇ト攣垣壬
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1

点C

地パ
　～

蒲弓菖Q

H＝8．68m

1．7
Q‘

1’

2’

亀

　　　　　　　ζ
　　　1
　観測井
　　　tΦ・一・No．1（r＝　lm）

e・・・…　Na2（r二＝3．5m）

○……No．3（r　i8．5m）

●oe⑭』
　＾，　　　　㊥
　∠

　　3’

oQb

＼ oΦΦ　　1
　　ΦΦΦΦQΦΦ

またβ～句10｛t／（r＋△r）2｝の関　　　図1．3．13

係は図1．3．13（e）に示した。図1．3．13（e）

からT　＝＝12．9〆／8ecおよび’8＝0の

ときのt／（r＋△r）2の値は2．2×

10－48ec／㎡　となる。H＝8．68mと　　　　団

すると，透水係数はk＝T／H＝1，49×　　　　○

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　二
10－　20m／8ecとなる。さて貯留係数Sは
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　fl
上述の値2．2×1r4を用いると，S＝2．

25×12．9×2．2×IO－4＝6．39×

　一一3　　　となるが，この値は土質から考える10

と過小である。そこでt／（r十△r）2

　　　　　＿4＝2．2×10　を次のように変形する。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　2
÷2・×lr4｛1＋2≒＋（≒）｝

r－1mとすると・（・／・2）、一。一＆8×164

S＝2．55×10－2〔0〕となる。

（d）水位低下量8と勾10rの関係

rfn｝

8ec／♂　なる値が得られ，貯留係数は

　以上の考察を振返ってみると．T＝12．9α4／8ecとS＝　2．　55×1（「－2なる値は結局図1．3．

13（c）において破線部分にJacob　の直線式を考えていることになつている。ところで直線式

が成立するための条件t＞2．5r2（S／T）において．観測井M2（r＝3．5m），M3（r

　　　　　　　　　　　　　　　　　　－1．75－　一



＝8．5m）に対する所要経過時間を求める

と，それぞれt＞605sec，t＞3580

8ecとなる。このことは水理：F渉が190。

8ec，248sec後にそれぞれ現われ

ることを考え合わせると，M2とM3の観

測値は式（1．3．7）の直線式による定数算

定に用いることが不適当であることを意味

するものと考えられる。すなわち，図1．　3．

13（c）において観測井Mlの水位変化で水

理干渉を受けていない初期部分に対する直

線式の適用として，破線部の採用は妥当で

あるといえよう。

図1．3．13

2？〕

（e）水位低下量Sと

　　⑩o｛t／（r＋△r）2｝σ’明尽

‘パr↓dr）・（Eeぐ’cm2｝

　　撒．2XlO舎4
　　　　　：0’！

　　　　　　　de＝ra　3cm
　OJロ183x2XIo，

T　ｸ’司酬㎞ ¥！

　一方，先述したように，川道の揚水試験結果も上述の菖蒲のそれと類似した傾向を示した。ただ

川道の試験結果では水理干渉の現われ方がかなりにぶく遅い。川道では揚水井から南に観測井M1

（r＝5m），N〔x　2（r＝10m），M3（r＝20m）および西側eひb　4（r＝10m）を配置

している。揚水井の東側3mのところに小川が南北に流れているが，この小川は約50　omの深さで

低透水性の表土層内にとどまっていて，水理干渉を起す原因にはなりにくいように思われた。川道

の地層の粒度組成は図1．3．14（8）のようで

あって，dlo＝0．003～0．05na，d60

＝0．15～0．50　nn程度で，全般的に細粒

土で，シルト分が主体となっていて土質の

層的変化が激しい。揚水井の地下5m～

25mのストレーナー部分から採水してお

り，観測井Ml，M2，M4は地下10m

まで，M3は7mまで貫入している。

　さて，揚水試験の結果は図1．3．14（b）に

回復法の場合が示されている。水位回復は

ゆるやかに変化して明確な直線部分が判別

しにくい。8～句10（t／r2）の関係で

最急傾度を示す部分，実線で結んだ部分に

ついて距Xt　rの補正△r＝8mを行なつて

再整理すると，図1．3．14（c）が得られる。

図1．3．14　琵琶湖東川道地点（姉川地区）

　　　　　　での揚水試験結果

　　　　　（a）川道地点の地層の粒度組成
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図1．3．14　（b）水位回復量8とeop　l　o（t／r2）の関係

30　　　

20

（6
R・．唱愚回口終

1

　　　　　　初期ホ位（T．P。）

　　　　　　　　E
oh1（r＝h）SS．scnta

・胸2（r＝10ra）86．804m

ΦNcL3（r＝20m）e6．784m

Φ　　No4　（ア＝10m）　86，827m

　　　　　　　周砥ec・解
　　　　t＝250sec　　鵠Φ
t＝1SOsec　ΦΦ・

　　　　　　　　．δ

Φ8e●Φ

1’

t／r2（sec／cmt）

゜臨　2》’，■

t＝150sec
　Φ　　ΦΦ

Φ

　川道地点
　Q＝2　’／sec

　H＝13．5m

1㌻ 0－2

図1．3．14（c）からただちに，T＝0．183

×2×103÷35．5ニ10．3百｝／8ec

および8＝0のときt／（r十△r）2

＝3．2×10－　5sec／舗　を得るが，r

＝lmのときt／r2＝2．59×10｝3

86c／㎡およびrニ5mのときにt

／r2＝2，16×10－4sec／㎡　とな

つて，貯留係数Sの値は距離rの関数の

ようになるが，いまr＝1mとr＝5m

の中間点をとるとt／r2＝6．9×1r4

　　　　　　　　　　　　＿2
となって，S＝1．55×10　〔0〕とな

る。

　以上のように川道においては，透水量係

数Tの算出には直線的関係式や水理干渉の

除去にもとついて適確な値が算出されるの

図1．3．14

（巳

（c）水位回復量8と勾10｛t／
　　（r＋△r）2　｝の関係

　　　［　　　1ぷ）トー一一一←一一

［し　　1川　遭　均　点、　　I　Q＝2〃sec

！　i㎡’＝8m 1
20

」8＝35．5c日

o
o

10

o
●

o　　・
　　1　　　　　　　　　　．

D．gl．三〆瑚恒
，，，，」　、

0
1C’ 10←4

t／（r↓Or），（sec／cmり

に対して，貯留係数Sの明確な値の算出は困難である。しかし．このような問題を含む資料が得

られる川道地点では，図1．3．14（a）のように地層がかなり変化していて，しかも細粒土が多いと

ころであることに注目することができるので，そのような地盤では揚水井近傍の観測水位変化を

重視して貯留係数を算出することができるであろう。
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3．5　結　　論

　この章では，井戸揚水にともなつて地下水位が時間的に低下してゆく，いわゆる非定常揚水試

験に対して，種々の水理および地質的条件の相違による水位低下曲線の特性を整理・考察すると

ともに，すでに実施された多数の現地揚水試験に対して詳細な検討を加えた。それらの結果から，

揚水にともなう水位低下曲線の特徴を抽出して，その判別・分類を考究した。得られた事項を列

挙すると次のようである。

（1）非定常揚水試験の解析法が判明している水理・地質条件には次のようなものがある。

④Th・i・や」…　bの方法として知られている理想的な条件（線形解），⑧三宅による

　過剰揚水の場合（非線形解），◎近傍に河川のような補給水源がある場合，⇔近傍に不透水壁

　境界がある場合，⑧被圧滞水層にろう水または給水がある場合，⑲重力井戸の場合で，貯留係

　数が変化する場合。

（2）　Thei8やJacobの線形解か妥当なのは，揚水井水位低下量を不圧滞水層の初期水深の1

　割程度以内としたときである（式（1．3．18）など参照　　過剰揚水にならないための条件）。
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　o
（3）現地揚水試験結果として得られる水位低下曲線には図1．3．15に示すものが予想され，それ

　ぞれの特徴は次のようである。Jacobの方式で座標整理（片対数紙）した図1．3．15に対し

　て9

　（a）理想的な水位低下。

　（b）観測井ごとにずれが生じるが，ほぼ平行した直線関係である。試験地点近傍の滞水層内に

　　不透水壁が存在する。

　（c）滞水層に補給水またはろう水がある場合で，相当時間経過後の水位低下は止まって平衡す

　　る。

　（d）（c）に類似しているが，平衡しかけた水位低下が再度進む形式のもので，重力井戸の長時間

　　揚水にみられる。貯留係数が変化する場合である。

　（e）水理干渉（補給水）源が比較的遠方の場合。

　（f）過剰揚水の場合で，上に凸な曲線になる場合。

　（g）初期水位補正が必要な場合。

　（h），（i）揚水井側壁の水頭損失がある場合，水理干渉を受けている場合，地層が複雑な場合な

　　どの複合条件下のもので，詳細な検討が必要である。

　なお，（c）は内容的に，近在する河川などから水の補給を受ける場合，およびもともとから滞水

層にろう水あるいは給水が一様分布している場合　の2つがある。
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切
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切

ω

切
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（h） tog怜（t／ド）

図L3．15　種々の予想されろ水位低下の関係
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第4章結　　論

　本編では，非定常浸透に関連した問題として，河川堤防のろう水に対する防災工学的な立場か

らの応用研究，土中の非定常浸透と排水に関する基礎研究，さらに地盤の滞水層定数を求める非

定常揚水試験の解析法に関する　詳細な　研究の各成果を述べた。得られている事項はそれぞれ

の章の最後に要約してある。ここでは，それらを総括して結論的に略記する。

　第1章においては，河川堤防の浸透ろう水問題に対して，ろう水災害の実態を把握して，その

特徴を述べるとともに，堤防の浸透破壊に関して実験的な検討を加え，さらにろう水の推定とそ

の防止工法の効果を実験的に究明した。ろう水災害は河川災害の中で小規模ではあるが多数みら

れること，その原因には堤体断面と材料の選定に関する制約が大きかった点と堤体基礎の透水性

砂層の存在が浸潤面を外水位変化に対応してきわめて速く変化させる傾向のある点が指摘された。

このため，透水性基礎上の堤体と不透水性基礎上の堤体に対する浸透破壊実験iζよつて検討を加

えた。その結果，破壊は浸透にともなって増大する間げき水圧がある一定の大きさになって発生

すること，破壊の形態は浸出面の生じる堤防裏法面の勾配や盛土材料の強度，とくに粘着力によ

り影響されること，さらに透水性基礎の存在は不透水性基礎の場合に比べて安定性を若干増大せ

しめる効果をもつが，同時に破壊は比較的大きく，瞬間的に生じることなどが考察された。つぎ

に河川堤防のろう水の推定には，現地の詳細な調査に基づくべきであることが強調された。さら

に近似公式による推定は全ろう水量についてはほぼ妥当な結果を与えるけれども，その分布，浸

透水圧分布などに関しては，寒天を用いた電気的相似浸透実験による検討が有用なことを示した。

同時に，ろう水防止工法の効果に関する検討も寒天実験によって行なうことができ，木津川堤防

と長良川高須輪中堤防にっいて，表法面の法覆工．腹付け工，矢板工，排水路工，排水暗渠工な

どの効果を究明した。

　第2章においては，土中の非定常浸透と排水に関する基礎的な研究にっいて述べた。浸透・排

水現象は運動の式としてのダルシーの法則．連続の式をもとにした基本式を初期および境界値問

題として解析することによって究明できるが，従来の土中水運動の取扱いには連続の式に二通り

の考え方があることを指摘した。一っは浸潤面または自由水面を境に急変する含水比分布を仮定

するものであり，他の一つは漸変する含水比分布を考慮するものである。後者は負圧下の土中水

移動を取扱うときに用いられ，含水比と土のサクシヨンの関係が重要な意味をもつこととなつて，

比水分容量なる概念が導かれていた。前者は低含水比の土中への浸透において主に考慮されて

いたものであるが，このとき土の貯留係数（有効間げき率）というパラメターが解析に重要に

なる。この貯留係数βは浸透過程と排水過程とでその内容を異にする。すなわら．浸透過程のβは

土の種類に依存せず，おもに初期含水量の増加に対して比例的に減少する関係にあるが，排水過程

では土の粒径の大小が関係して．細粒な土ほどβは小さくなることがわかつた。
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　　つぎに貯留係数βを用いて，急変する含水比分布を仮定する解析法によつて，水平一次元の浸

　透と排水，鉛直一次元の浸透と排水，直立堤体内の浸透および梯形堤体内の浸透をそれぞれ実験

　的に考察した。水平一次元の浸透では，水平土柱の一端に与えられた定水頭によって生じる浸潤

　面のフロントの進行，内部の水頭分布の変化，および含水比の変化を新しく試作した実験装置に

　よつて測定するとともに，貯留係数βを用いた解析式で実験結果を整理すると，粗粒土や初期含

　水比の低い細粒土に対しては良好な結果が得られること，しかし初期含水比の高い細粒土に対し

　ては，解析式が不十分なものになること，すなわち圧力水頭の直線的分布が成立しなくなること，

　含水比の変化が一時的に緩慢になること，浸透終局の含水率θ。は初期含水率θiに若干影響さ

　れ，θiがある程度ある方がθoが小さくなる傾向にあることがそれぞれ見い出された。

　　水平一次元の排水に関しては，土柱の一端に負圧を強制的に与えて他端は大気に放置した排水

　実験によれは，排水により生じる含水比低下の著じるしい，土柱の大気に放置された側で，大き

　な負圧の発生が認められ，しかも圧力水頭の傾きと水流の向きとがダルシーの法則で説明される

ものとは逆になるようにみられるが，興味深い現象であつて，圧力測定など今後に検討が必要である。

　　鉛直上昇浸透流に関しては，さらに毛管帯として一定の高さの負圧領域を自由水面上に仮定し

　て，土柱底面の水頭がステップ変化したときの自由水面の上昇と土柱内部の水頭変化を解析した。

　その結果を粗砂と豊浦標準砂を用いた実験によって調べたところ，良好な結果が得られた。鉛直

　下降排水に関しても同様の考え方で解析した結果は良好であつて．自由水面上の毛管水帯の部分

　以下の土柱において成立した。

　　直立堤体内の非定常浸透は，厳密には二次元の場であるが，準一次元の仮定をおき，毛管帯を

　無視して基本式を解析すると，堤体基礎に滞水層があるときの浸透（滞水層内の浸透）では，基

　本式が線形の拡散型のものになつて，解が容易に求められた。それらは粗砂の砂模型とHele－

　Shaw模型に対する実験結果を十分表現しうるものであった。したがって，この場合には重ね

　合わせの原理が適用されることも明らかとなった。堤体基礎が不透水性のときには基本式が非線

　形となるが，外水位がステップ上昇したときの自由水面はKochinaの式（1．2．125）で表

　わされるけれども，不透水底面での水頭は直線的分布をした式（1．2．122）で表わされること

　が判明した。これらの結果から，滞水層内の浸透は不透水性基礎上の浸透に比較して，時間的に

　早く変化することが明らかとなつた。さらに，非定常浸透流における相似律は式（1．2．139）

　で表わされた。

　　梯形堤体内の非定常浸透に関しては，直立堤体の場合に得られている関係を拡張して，実験結

　果を整YIIしたところ，滞水層内の浸透は直立堤体の場合ほどよく合わないけれども，外水位変化

　が小さいときは近似的に許される。不透水性基礎上の浸透では，外水位のステップ変化と一定速

　度上昇に対して，いずれも直線的水面形の進行が観察され，それらの関係式を示した。

　　第3章においては，滞水層定数を算出するための技術的な問題として，現地の非定常揚水試験
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に関する研究を述べた。現地の滞水層の地層的条件・水理的条件などはきわめて複雑であって，

多くの揚水試験では複雑な水位低下の関係が観測されることが報告され，その解析的検討が十分

なものになつていない懸念があつた。このため，従来の揚水試験法に関する研究の成果を整理・

考察するとともに，筆者がこれまでに経験した観測水位低下の関係の分析を通して，今後に遭遇

が予想される揚水にともなう水位低下曲線の特徴を抽出して，その判別・分類を考究した。その

結果，種々の形の水位低下曲線がどのような条件下で生じうるかを明白にした。
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　　　第　2　編

地下水位変動に関する研究



第1章　琵琶湖周辺の地下水位変動に関する研究1）

1．1概説（地下水位変動の調査・解析法）

　一般に，地下水運動は第1編の土中水の取扱いと異なって，その対象の領域がきわめて広大で

ある点に特色がある。すなわち，広い流域の地下水運動を考えると，未知の要素は多数にのぼり，

それらの個々の因子が地下水位変動に与える影響の程度すら不明確な点がある。すなわち．種々

の境界条件はきわめて重要な要素であるけれども，その定性的・定量的解釈は全く困難である。

この意味で，この章に述べる琵琶湖周辺の地下水位変動の研究では，考えられる種々の調査・解

析法で，可能なかぎり正確な地下水位変動を予測するために実施した総合的な調査研究の成果を

述べる。その際問題となつているものは，種々の境界条件および定数パラメターを把握するた

めの詳細な調査とその整理・分析，およびそれらに基づく地下水位変動の解析的検討である。

　なお，この研究は琵琶湖総合開発のために実施された現地調査において，とくに建設省琵琶湖

工事事務所開発課（元調査課）との連携に負うところ大であることを特筆する。

　さて，平面的にみて地下水流の一方向の流れは，厳密には鉛直成分もあるので二次元的な流れ

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　2）
の場であるけれども．近似的に一次元とみなされるため準一次元的解析法が使用される。　地下

水はその表面が大気に接している自由表面をもつているか，あるいは不透水性表土層によって拘

束・抑圧されているかの相違によって，不圧地下水と被圧地下水とにそれぞれ分けられる。それ

らの地下水運動の解析式は次のように若：F取扱いが違う。

O不圧地下水の場合

　自由水面の標高をh（x，t），不透水底面の標高をg（x），地盤の透水係数をk，有効間

げき率（貯留係数）をβ，単位幅あたりの流量をq（x，t）とする（図2．11参照）。

いまkとβは距離xのみの関数とすると．　　　　　　　醐゜¶1　不圧地下水の表示

運動と連続の式はそれぞれ次のように与え

られる．．　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　不圧地下水

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　地表
q（x，t）

一一・（・）・δ・（凵E｛・（・’D－9（・）1緬．．一．　．一・一・　」1、M

　　　　　　　　　　　　　（　2，1．1　）　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　字

δq 戟F’の＋β（・）・δh守、’t）一・

　　　　　　　　　　　　　（2．1．2）

式（2．1．1）を式（2．1．2）に代入すると，

地下水位運動の基本式は次式のようになる。
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β（・）・旦詰’t）

一吉｛・（・）・［・（・・い一・（・）］・δh；：・L）1

　　　　　　　　　2

－・（h　一一・）・ c。？・＋・芸・ピー静＋芸（・一・）・芸　（2・・…3）

いまβ＝con8t．，k／β≡K（x）とすると，式（2．L3）は次のように表わされる。

芸K（・）・（h－・）・詩＋K（・）嘉・｛9－　－si　i＋芸・芸ゆ一・）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2．1．4）

○被圧地下水の場合

　被圧地下水面の標高をh（x，t），被圧滞水層の上部境界面の標高をf（x），下部境界面

の標高をg（x）とする。またこの滞水層の透水係数をk（x），滞水層の圧縮率をκ（x）と

する。単位幅あたりの流量を不圧の場合と同様にq（x，t）で表わすと（図2．1．2参照），運

動と連続の式はそれぞれ次のように与えられる。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　図2．1．2　被圧地下水の表示
q（x，も）

一一・〈・）・δh x、’L）一・｛・ω一・ix）｝　　　被圧地下水

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　地表　　．　／
　　　　　　　　　　　　　　　　（2．1．5）
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　水圧面

bq（x，t）
　　　bx

　　　　　　　　　　　δh（．x，t）
十rc（x）・｛f（x）－9（x）　｝・　　　　　　　　　　　　　　　　＝O

　　　　　　　　　　　　bt

　　　　　　　　　　　　　　　　（2．1．6）

式（2．1．5）を式（2．1．6）に代入して，

次の基本式が得られる。

碧一K・｛皇＋吉

・・

o』｛一芸1・袈＋芸芸（2・・…7）

ただし，K（x）＝con8t．として，

　　　　　　りk（x）／K＝K　（x）

3

　さて，地下水流が一次元的である場合，地下水位変動を解析するためには，上述の基本式を初

期条件と境界条件を満足するように解けばよい。一般に初期条件は解析の目的によつて多少の相

違はあるけれども，現地観測などから求めたものや地形から類推されるものを用いるほかない。

　一方境界条件のうちの水理境界条件については．ほとんどの場合現地のものを把握することは
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きわめて困難である。すなわち，実際の地下水運動は降水，蒸発，貯留，流出などいわゆる自然界

の，水循環の中の一過程であつて，観測し得るものは地下水位変動や流速などである。そしてそ

の観測も詳細な現地調査などに頼らなければならない。このため，水理境界条件としてはきわめ

て簡単化されたものを用いざるを得ない現状である。簡単化された水理境界条件には次のものが

ある。

（i）流量一定。　㈲　水位一定または既知水位変動。ω　不透水境界面（溜り水）。

　流量一定という条件はx・＝XBにおいて与えるとすると．その地点の地下水が不圧か被圧かに

よってそれぞれ次式により与えられる。

不圧・q（・B・・）一一・・〔・（…t）一・（・、）〕・」『⊥Ω一一t・

（2．1．8）

被圧・q（・B・・）一一・・〔・（・B）一・（・B）〕・

（2．1．9）

　水位一定または既知の水位変動は

　　　h（・B・の＝・・n・t　　　　　（2・1・10・）

　　　h（XB，t）＝F（t）　　　　　（2・1・10b）

ここに　F（t）は既知水位変動。

でそれぞれ表わされる。

　不透水境界面の“溜り水”という条件は境界における地下水流がないという条件であるから，

流速が0として次式が与えられる。

　　　δh（藷・’の一・　　　　　　　　　　（2・・…1　1）

　さて，境界条件として滞水層の境界線および滞水層定数を決めることは容易でない。しかしな

がら，滞水層の境界g（x）やf（x）の決定，水理境界条件を与えるXBの選定，滞水層定数に関連す

る透水係数k．貯留係数の推定などはその調査法と関連していて，重要な問題である。このため，

これらの量をすべて現地調査などから決定して地下水位変動を解析する方法とか，ある確からし

い量は既知量とするが，容易に把握できない量は何らかの関係式によって推定して地下水位変動

を解析する方法とか，いろいろの調査・解析法が提唱されることになる。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　3）
　たとえば，不圧地下水に対するものであるが，松尾・河野は「準深」という概念を提唱した。

これは式（2．1．1）の不透水底面の標高g（x）をすべて調査しなくても．少数の資料から推定でき

るという発想のようであつて，

h（。，の一一gix）＝＝H（x，t）とおき，さら1，一≡－i（動水傾度）とおくと，式（2．、．1）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　δx
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は

　　　q／k＝iH　　　　　　　　（2．L12）

となることを利用するものである。もしq／k＝con8t．ならば，どこか一地点でのH（x，

o）および水面傾度i（x，o）を実測すると，他の地点のH（x，o）はt＝oとしたときの

式（2．1．12）より算出される。この計算で得られるHを準深と称し，これより求まるg（x）をも

とに地下水位変動の解析を行なうのである。この考えに基づいた二，三の地下水位変動の計算例

が示されているけれども，この方法は現地調査が不可能な場合とか．現地調査資料が少ない場合

に有用なようである。しかし，準深と実際の滞水層厚との関連性や少数資料に基づく解析結果に

　　　　　　　　　　　　　　4）
対する精度に若干疑問か生ずる。　このため，筆者は境界条件，滞水層条件など現地条件の把握

を第一に考えて，後述するように詳細な現地調査に基づく方法をとることとしている。

　また，Stallmanは二次元的な滞水層内の地下水運動に対して，滞水層への補給水量Wを
　　　　　　　　　　　　5）
考慮した解析を示している。　とくに，無降雨の場合でも，滞水層への補給水がどこかで生じて

いると考えて，未知の要因をこのWに含めて，滞水層定数を算出する方法を研究した。この補給

水量Wを準一次元的解析式にもとり入れると，式（2．1．3）や式（2，1．6）の右辺にWを考慮す

ることになるので，不圧地下水と被圧地下水に対する基本式は式（2．1．4）や式（2．1．7）に対

応してそれぞれ次式で表わされる。

不圧・β砦「告｛・（・一・）・鰭＋W

被圧・κ｛・一・｝・ 﨟煦黹ﾂδ。｛・・（f－・）・3÷｝＋W

（2．1．13）

（2．1．14）

　以上のように，地下水運動の解析式は比較的簡単に導かれるのに対して．地下水運動に影響を

及ぼす諸条件，すなわち滞水層定数，滞水層の幾何学的条件．地質・地層条件およひ各種水理境

界条件などの把握がきわめて困難であるということができるであろう。したがつて，地下水運動

を解明するためには．これら諸条件の合理的な決定方法を確立する必要があるであろう。この意

味において，本研究の次節以降では，琵琶湖周辺地下水に対して行なった総合的な調査研究の成

果を述べるものである。

　その調査・研究の具体的な目的は，湖面低下を予想した場合に，それに伴なう湖周辺地下水位

低下の推定である。

　ある地域における地下水の様相が，その地域の地盤構成，すなわち地形や地質に大いに支配さ

れることはいうまでもない、したがって，上述の目的のためには琵琶湖周辺の地層についてかな

り詳細な調査を必要とし，とくに地下水の流通を支配する諸性質について明確な資料を得ねばな

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　6），7）
らない。このために採用した方法は次のようである。

（1）現地踏査および現地調査
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　湖周域全体を踏査し，ボーリングや揚水試験から得られる地質構造と地下水の特性の把握に努

める。さらにこれら定量的調査のほかに，現地の地下水の実態を知るため聞き込み調査を行ない，

解析に必要な資料の収集に当る。

（2）地質構造調査

　湖周辺の代表的な地区のボーリング，電気探査，水圧試験などの調査資料をもとにして，湖周

辺各地の滞水層を中心とした地質構造調査のとりまとめを行なう。

（3）地下水位変動調査

　ボーリング孔，家庭井戸などを利用して現地における地下水位観測を実施するとともに，入手

しうる湖周地下水位観測資料を利用し，湖水位と地下水位の関係を求めることにより，②の地質

構造調査の資料をもとに，湖水位低下にともなう地下水位低下の程度とその影響範囲の推定を行

なう。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　8）
　なお，調査地区と水系はつぎのようである（図2．1．3参照）。

　　　　　　　　　　図2．1．3　琵琶湖周辺地質図および地下水調査地区

哉’

題雑醐N・ぶ・
　　　　　　　　　　　　　　　　漁

蟻

琵琶湖

蕊

Pt＞｝lil

　　　　・．ss．

　　　0　　　10

A．守山地区（野洲川）

］B．中主地区（日野川・野Stitist）

C．近江八幡地区（H野川）

D．稲枝地区（愛知川・宇曽川）

E．犬上川地区（犬上川）

F．姉川地区（姉川）

G．石田川地区（石田川）

H．安曇川地区（安曇川）
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　A．守山地区（野洲川）

　B．中主地区（野洲川・日野川）

　C．近江八幡地区（日野川）

　D．稲枝地区（愛知川・宇曽川）

　E．犬上川地区（犬上川）

　F．姉川地区（姉川）

　G．石田川地区（石田川）

　H．安曇川地区（安曇川）

1．2．琵琶湖周辺の土層の構成と地下水の流況

　琵琶湖周辺平野の地勢は，湖東側と湖西側ではかなり相違する。それは琵琶湖が湖西の山腹斜

面に沿つて地盤が陥没した断層の上にできていることによる。このような地盤構造を反映して，

西側から湖に流入する河川は勾配が急なものが多い。琵琶湖への流入河川の出水の特徴は総じて

季節的変動が非常に大きいことであって，春から初夏にかけての出水時の河川水位は高いが，日

照が続く盛夏には湖周辺の河川は一般に枯れてくる。このような河川付近の地下水位の年間変動

はかなり大きい。

　琵琶湖周辺の土層の構成を模式的にみると，縦断的には

　基盤一古琵琶湖層群一洪積層一沖積層

となつている（図2．1．4a）。古琵琶湖層群は基盤岩類の上部にあって透水性は低いが，不透水

層とみなされるような粘土は少ない上層と優勢な粘土が発達している下層とからなつている。古

琵琶湖層群の上位にある洪積層は別名段丘礫層ともよばれる透水性がきわめて大きい層であり，

玉石まじりの砂れきが主体となっている。洪積層の上部には粘土が若干混在していて，とくに沖

積層との境界付近には有機質の腐食物が混じった粘土層が非常に優勢に発達している。表層の沖

積層は砂質土と粘性土が入り混じった複雑な成層をしている。しかしその複雑な成層も概観する

と，洪積層との境界にあつて，湖東では湖岸から上流へ1knないし3ム付近にかけて地表に厚い

粘土層がみられる。この沖積層の厚さはほぼ十数mであつて，それより下部に粗粒の洪積層が存

在する。

　これらの地層の地下水の性状についてみると，沖積層の滞水層の地下水圧は一般に静水圧状で

あるが，洪積層の滞水層の水圧は地表面より約十数om高く被圧されていて水量も豊富である。洪

積層でも，湖岸から上流へ1㎞ないし3　kn付近の地域で，表層が比較的厚い粘土層でおおわれて

いるところでは，地下水はかなり被圧されている。この種の影響で，湖周辺平野には多くの自墳

地帯が構成されることになる。

　っぎに土層の構成を平面的に模式化すると，

　山地一扇状地一自然堤防地一三角州　　となる（図2．1．4b）。
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図2．1．4　琵琶湖周辺地層の模式図

琶
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山地からの掃流土砂により，平地への出口付近から扇状地が形成される。この堆積過程における扇

状地の末端での傾斜は地表の傾斜よりかなり急である。琵琶湖周辺の河川は急勾配のため扇状地は

かなり大規模に発達していて，その末端付近は小高く自然堤防地を形成し，三角州を通つて湖に注

ぐ。その典型的な例を湖東の彦根の南方にある犬上川流域にみることができる。ここでは扇の半径

約6え扉におよび，扇状地の末端から湖岸線まで約3㎞は自然堤防地となつている。山地から流出す

る地下水は，扇状地を放射状に流下して，その末端で比較的急傾斜となつて堆積した地層にあたる。

地下水は下へ潜るか，う回するか，地表へ自噴するかである。実際この扇状地末端付近ではかなり

の地下水かん養のあることが期待され，浅層における自噴地帯となっていることが観測されている。

　このように考えると，扇状地末端付近の地下水位は上流からの地下水補給によつて保たれ，年間

を通じてほぼ定水頭とみなすことができるであろう。後述するように，湖面変化にともなう周辺地

下水位の変動の計算に当つて，上流側の境界を湖岸から有限な距離にとつて定水頭の条件を採用し
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た理由の一っは，上述のような土層の構成と地下水の流況の特殊性にある。

　以上は琵琶湖周辺の土層の構成と地下水の流況を模式的に考察して，そこに共通する特徴にっい

て述べたものである。実際には各地区について種々の条件の変化があるので，この点に注意を払わ

ねばならない。上記で例とした湖東の犬上川流域に対し．湖西の安曇川流域では地勢がきわめて急

峻なため，扇状地と三角州が重なり合うような形になつている。この三角州における沖積層は，巨

大なれきを含む砂層が支配的であり，地層の境界面の傾斜も急である。

　このように湖東と湖西では地層の生成条件が大いに異なつているため，地下水の流況においても

著じるしい相違がある。すなわち地下水流の傾斜は湖東の愛知川流域で1／750，平均約1／

500に過ぎないのに対して，湖西の石田川流域では実に1／150であって，地下水流の勢力は

非常に大きい。また湖西の各地区の特色は．湖岸近くで被圧地下水が容易に得られることである。

図2．1．5に安曇川三角州地帯における浅層と

深層の被圧地帯の分布を示すが，これらはい

ずれも地形的には地層および地下水面の傾斜

が変化する扇状地の裾に相当する。すなわち，

この扇状地の末端でかなりの地下水補給があ

ることが期待できる。

　このような特性は湖西・湖東を問わず，地

下水の自噴地帯となっている場所において顕

著にみられる。したがつて，安曇川，石田川，

犬上川流域のように多少とも扇状地が発達し

た地区では，地下水の水理計算においてこの

付近を上流境界として定水頭とおくことがで

きるものと考えられる。これに反して，姉川，

愛知川，日野川，野洲川流域では，各河川に

よる側面からの地下水補給などを想定した方

が実情に近いようである。

図2．1．5　安曇川三角州地帯に

　　　　　おける地下水の性状

　　凡例
飲字は地下ホiの濠さ｛■o

吻自“書
懸不跳下＊

囲mSiltL下水

ぶ3°

・て〉×

　　t畑さ“謬薪

多ミ蕊．

L一⊥一＿2h

　　　　　　　　　　　9）
1．3　滞水層定数の決定

　地下水の流動を支配するものは地層の構成であるが，その数量的表現は滞水層定数をもつて行な

われる。滞水層定数とは透水量係数（伝達係数ともいう）Tと貯留係数Sの二っをいうが，被圧地

下水にあつては，前者は滞水層の透水係数kと層厚Dとの積（T＝kD）であり，後者は滞水層の

圧縮率rcとDとの積（S＝rc・D）である。一方不圧状態の地下水の場合には，滞水層の底面から地

下水の自由水面までの初期高さをH，滞水層の有効間げき率をβとすれば，T＝kHおよびS＝β

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一一一　191一



となる。すなわち透水量係数Tについては，被圧と不圧とで大差はないけれども，貯留係数8は両

者の間に大きい意義の相違がある。これは被圧地下水では揚水などによる水圧伝播が滞水層の圧縮

性に支配されるのに対し．不圧地下水では貯留係数は揚水によつて滞水層の単位容積中から排出さ

れる水量を示し，これが有効間げき率βに等しくなる。

　前述した琵琶湖周辺の各調査地区において揚水試験を実施し，滞水層定数を算出した結果を表2．

1．1に総括した。

表2．　1．1　琵琶湖周辺の滞水層定数総括表

伝達係数 貯留係数 透水係数 圧縮率 滞水層厚さ 比

b（被圧）
T 8 k κ

H（不圧） k／8 k／κ

（ル8⑪） （㎝／8ec） （砺一1） （m） （om／8ec） （♂／S㏄）

守山・中主・　　　　　　：

近江八幡地区
●

牧　　（被圧） 732 　　　一3Q．96×10 　　　一2P．40×10 565×16－6 6石0 4．73 248×103

菖　蒲（不圧） 172×10 　　　一2Qρ5×10 　　　一2P49×10 一
750 0，745

一

稲枝地区：
柳　川（不圧） 7．74×10

　　　一2638×10 　　　一25．53×10

一
1290 0，866 一

下西川（被圧） 561 　　　一3P．77×10 　　　一2P27×10
↓03×16－5 620 7．18 　　　3R．17×10

野良田（不圧） 601×10 　　　一2V．16×10 　　　一2Q62×10 一
990 0316

一

犬上川地区：
八　坂（不圧） 338×10 L14×10－1 　　　一2Q．92×10 一

1131 0256
一

大　薮（被圧） 　　　2P07×10
　　　一2240×10 　　　一2P59×10 353×1σ一5 680 6．62 　　　3

S50×10

姉川地区：
川　道（不圧） 1の3×10 　　　一2P．55×10

　　　一37β3×10

一
1230 0，462 一

八木浜（不圧） 8．86
　　　一21．20×10 　　　一2P．74×10 一

730 1．45
一

石田川地区：
今　津（被圧） 428×10 　　　一2P27×10 　　　一2R37×10

1加×1δ一5 1190 2．65 　　　3R37×10
貫　川（不圧） 280×10 　　　一2Q32×10 　　　一2S．00×10 一

980 1．73
一

安曇川地区：
藤　江（被圧） 517×10 　　　一2Q32×10 　　　一2U．90×10 310×10－5 700 2．97

　　　3223×10

藁　園（不圧）
　　　2245×10 　　　一1P．38×10 　　　一1Rβ0×10 一

620 261
一

安井川（不圧）
　　　2540×10 　　　一2X．48×10

　　　一14．43×10

一
16／70 4．67

一

揚水試験結果の解析は主としてJacobの方法により行なつた（第1編第3章参照）。表2．1．1か

らも地層条件を反映して，湖西の安曇川地区はきわめて大きい滞水層定数を示すことが知られる。・

表2．1．1に得られた定数は，滞水層の水平方向の特性を表わすものと考えられるが，別途実施した

ボーリング孔を利用する単孔式揚水（または注水）試験の結果によると，鉛直方向の透水係数は，

水平方向のものよりも総じて1オーダー程度小さいことが判明した。

　上記の多孔式揚水試験や単孔式揚水試験は．概しそ沖積堆積物としての滞水層の特性を把握する
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ために行なわれたものであるが，湖面変動による影響を直接受ける表層地下水の挙動を調べること

もまた必要不可欠であるといわねばならない。稲枝地区の普光寺試験田と犬上川地区の八坂湖岸で

の㌫杏について述べる。

　　　　　　　　　　　　　　　　10）
L3．1　普光寺試験田での表層定数

　普光寺試験田は農林省が土地改良事業の一端として設置した施設で，幅63．5m，長さ97．6m

の長方形田圃の周囲に幅1m，深さ1．5mの水路を掘りめぐらして，その水路水位の調節を人為操

作し，主として田圃内の地下水面の高さと減水深の関係を調べようとしたものである。

　ここでは，水路水位変化による水路より外側の地盤の表層地下水位変動について述べる。地盤は

地表から約1mまでがロームの表土で，その下に約1．5mの厚さの粘土層を有し，その下方はほぼ

一様な砂層となつている。測定は水路に直角な測線上で，水路からそれぞれ3m，5〃2および10

1nの地点に浅い観測井を埋めた。この地点での地下水は，水路を起線として半無限に広がる一次元

流として解析することができる。すなわちDarcy　の法則と連続条件を満足する水頭hに関する

按分方程式：

bhkhb2h　δ2h
Tr「ポ示τ＝c’δx・ （2．1．15）

において，右辺の係数C＝kh／βを定数とみなし，境界条件

　　　h（0，t）＝h　十A8inωt
　　　　　　　　　　　O

　ここに，　ho：初期水位，　A：変動振幅

を満足する式（2．1．15）の解は

，　ω：角速度

・（・・の一・・＋A・・xp
q一・／tfo’一一一）・・や一提三）

（2．1．16）

（2．1．17　）

で与えられ，次のような性質を有している。

D波動振幅はA・exp（－xノω／2C）に従って距離xとともに減衰する。

ii）酬点での正弦波の位柚・遅れ」・v’　w／・cが生じるが・これは時間・・直すと・／，ノ≡「

　　になる。

iii）波動の伝播速度はyl　2　Cωで与えられる。

　これらの諸性質を利用して観測結果を解析することができる。試験田水路に振幅A＝18・om，周

朋3時間（ω＝2π÷（3×60×60）sec－1）の波動を与えた実験結果を図2．1．6に示す。
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図2．1．6　地下水の波動伝播による振幅の減衰と時間的遅れ

縛伺遷eL

図2．1．6（8）は水路に与えた原波動であり，図2．1．6（b）は水路からの距離による振幅減衰の様子．図

2．1．6（c）は位相の遅れを表わしている。図2．1．6旬より，C＝51．7頑／8ec，また図2．1．6（c）

よりC＝54．8パ／secが求められ，この両者はかなりよい一一致を示す。　h幸75　omとして

k／βを求めるとk／βニ0．65～0．68・om／8ecを得る。　kとβは分離できないで比としてだ

け求まるので，個々の値は別途にいずれかを求めなければならない。ここでは，従来の揚水試験か

らβニ1r2～1r3と仮定すると，透水係数kは1（T3～10－4　om／8ecの次数と考えられる。

　　　　　　　　　　　　　　10），11）
1．3．2　八坂湖岸での表層定数

　犬上川左岸の八坂湖岸で揚水試験を実施すべく湖岸線に垂直に測線を設け，ここに観測井を数本

設置して揚水による砂層の水位変化を観測中，水位降下がほぼ定常となったときに琵琶湖面に突風

による高波が生じ，観測井内の表層水位に変動が生じた。そこでこの現象を利用して表層の滞水層

定数を求めようとした。

　地下水の運動の基本式としてさきの式（2．1．15）を用い，これを境界条件
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　　　h（0，t）＝f（t）　（t＞0）

　　　h（◎o，t）＝＝0　　　 （t≧0）

のもとに解くと次式が得られる。

　　　　　　　　　　　　　◎◎

　　　・（。，の一⊥∫　，一ζ2
　　　　　　　　　　vノπ
　　　　　　　　　　　　　　　X
　　　　　　　　　　　　　2／－6’1’

（2．1．18）

．f（t＿　x2
　　　　　　　　－）dζ
　　　　　4Cζ2

（2．1．19

とくに，f（t）＝H＝const．なるステツプ変化するときは，

　　　　　　　　　　　　　　　　　
÷－erf・（　x2！一百）÷　♂ζ2dζ

　　　　　　　　　　　　　　　　　，，1，，，，，，，

　　　　　　　　　　　　　　　　2JCt

（2．1．20）

　いまx＝0として湖岸から11mの観測井をとり，この井戸の水位変化をf（t）として，図2．

1．7の観測記録からf（t）を△t＝20分ごとのステツプ変化で表わし，これを式（2．1．20）

に用いると

h（…）－H・・　erf・（、÷・）＋H・…f・（，vt　C（≒∋＋・…一一

　　　　　　　　　　　　　　　　　　x

　　　　　　　　　　　　　　　J

となる。いまC＝60ぱ／secと仮定して，

湖岸から18m，23mの距離にある2本の

観測井（M6とM5）の水位を計算した結果

は，M6の観測井での観測水位変動幅4．50n

に対し計算直4．7・omとなり，また心5の観測

水位変動相3．5㎝に対し計算値3．2emとなつ

て両者はかなりの一致をみた。したがって八

坂湖岸での滞水層定数Cはほぼ60　di／sec

とみなすことができる。この地域の表層は，

さきの普光寺試験田と違つて均質な砂層で構

成されているヂ，定数Cだけについていえば

砂質土でも粘土質土でも同じ次数であり，し

かも表2．1．1に求めた深い滞水層のものより

小さいということができる。

＋H・’・・f・ i㌫C（、一，△の）＋……………… （2，1．21）

図2．1．7　湖面変動による地下水の波動伝播

焼下木仇

伽
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1．4　湖面変動にともなう周辺地下水の挙動

1．4．1　概　　説

　湖水面の変動に応じて周辺内陸の地下水位がどのように変化するかという対応関係を調べるには，

何よりもまず既往の観測記録が有用となるであろう。しかしこの場合，内陸の地下水は単に琵琶湖

の水面の変動のみに支配されて水位変化をするのではなく，降雨，上流山地または河川からの伏流

かん養，蒸発，流出，人為的取水などの影響を受けて，複雑に変動しているものと考えねばならな

い。たとえば図2．1．8に示したのは，愛知川沖積三角州の湖岸線に垂直な測線に沿った湖岸から3．

5㎞にわたる水位観測記録であるが，図2．1．8では湖水位変化に対応した関連性がみられず，周辺

内陸の地下水位は湖岸から約1㎞も入ると湖水位低下｛ζ何ら無関係に変動していることが知られる。

これはこの付近の地下水が愛知川の伏流によつて側面からかん養されていたり，あるいは現存する

クリークによつて地下水位が高所に維持されているためと考えられる。

図2．1．8　愛知川三角州地帯における地下水の性状

鋼

゜黎菱動

L4．2　地層構成からみた湖周辺地下水の動き

　一般に地下水の性状は，地層構成を抜きにしては論ぜられるべきものではない。そこで地層構成

をあわせ述べながら，湖周辺地下水の動きを概観することにする。

　湖西と湖東では，地質構造の相違からうかがうことができるように，地下水の性状も，かなり異な

るようである。すなわち湖西の地下水は，あらい砂礫層を主とするかなり急傾斜した地層内を割合

速く琵琶湖へ流入しており，場所によっては今津地点のように，かなり不透水性の表土層が湖岸付
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近を被覆して，湖岸に沿つて小さい被圧地帯を形成している。また安曇川三角州（図2．1．5参照）

にっいては，湖岸から1～2　k”付近の間に地下数十mの深さまで透水性のよくない地層があって，

この区間の表層は不圧地下水となつており，2　kntより上流山間部に至る5kmまでの地区は粘土層が

ほとんどない状態の地層からなっている。このため上流地域（2～5　knt）では地下水面勾配はゆる

やかではあるが，あらい地質のため水流の勢いはかなり激しいようである。そして安曇川地区では，

湖岸から1．5ke付近に地下水面の傾斜が最急な地域の生じていることが家庭井戸水位の調査から判

明しているが，この湖岸から1．　5　ke付近というのは常に地下水位の高い地帯であって，これは下流

部に現われる粘土層の地質構成に起因するものと想像される。

　さらに興味深いことに，この地域での湖水位と地下水位の変動の対応を調べてみると，湖水位の

低下にもかかわらず地下水位のほうは逆に上昇する傾向も現われている。この原因はあまり明らか

でないが，湖水位低下にともなう地下水流出の増大によつて，地下水面が下流側へ押し出されるこ

とによるものではないかということも考えられる。

　このように湖西の沖積地帯は，概して地下水が豊富である。たとえば安曇川流域の針江（湖岸か

ら2　kn上流の地点）においては，地下約lmの地層から清浄な湧水が多量に得られ，池をっくつた

り，また浅層からの掘抜井戸もある。石田川流域でも，湖岸から数百mの田畑で自噴してくる生水

（シヨウズ）を得ている。

　一方，湖東では地形は一般にゆるやかであり，地質もあよりあらい砂れきはみられないが，地層

構成はかなり複雑である。このため地下水の性状にも一貫した傾向がない点が多い。

　まず姉川流域では，右岸北側と左岸南側とで，地質や地下水の様子がかなり相違している。支川

高時川の影響下にある右岸流域は，湖岸付近で厚さ数mないし10mの浅い滞水層内の溜まり水的

な地下水であるが，上流ではシルトや粘土のような粘性土が地層の主成分となって，地下水はあま

り豊富でない。姉川左岸約1～2㎞の範囲は右岸北部と同様に比較的細粒土の地質であるが，長浜

平野部に至る地域はほとんど砂礫層よりなっている。この流域一帯の被圧地下水の分布は，長浜北

の測線に沿つて深度40～60mの層から得られており．かなり広く分布している。しかし北部右

岸地帯では，田川を境に南側は姉川南部流域と似ており，北側ほど地下水の流量が少なくはないよ

うである。

　つぎに犬上川流域と愛知川流域に共通した点は，地表面下十数mの深さまで厚い不透水層がかな

りの範囲に分布していることである。犬上川流域では湖岸から1～4㎞に，愛知川流域では1～5

㎞に，それぞれ厚さ10〃似上の表土層をもっ被圧砂れき層が存在している。しかしこの両地区を

分ける宇曽川と湖岸の荒神山の存在が境界となって，両者の間に少し相違がみられる（図2．L4（b）

参照）。

　すなわち，犬上川は前述したように典型的な扇状地平野をっくり，その扇の末端付近を結ぷ地帯

に沿つて地下水位が高く，湖水位の昇降にともなう水位変動の計算に当って，ここが上流側の境界条
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件を決める一つの重要な点であると考えられる。これに反し愛知川流域の稲枝地区では．被圧地帯

が湖岸から1～5㎞の距離のところまでおよんでいるのに，浅層は透水性の低い地層が厚く，地表

水の動きと直結していないようである。この地区の被圧井戸は深く，深度約80m程度のものが多

い。

　したがって，犬上川流域は上流からの地下水の補給量の多少が重要な要素となるが，愛知川流域

稲枝地区では，宇曽川と愛知川の側面からの地下水補給を受けることになるので，これらの詳細な

検討が必要である。しかしながら現存の資料で大勢を推察すると，犬上川地区は湖岸から約2㎞付

近の地帯が扇状地の末端に相当し，年間を通じて地下水位の変動も少なく，この地帯がいわゆる影

響圏の終端と考えられる。一方稲枝地区ではこのような一っの区切りを示すものが見あたらないが，

最大の影響圏は湖岸から5～6㎞程度であろうと考えられる。

　近江八幡地区は日野川流域に属し．第一に，浅層の被圧井戸が少ないこと，第二に粘土，シルト，

細砂などの細粒土が主であること，第三に比較的小規模な面積で地下水が豊富とはいえないことな

どが特徴である。この地区では湖岸から約3knt地点の上流側と下流側とで，おのずから地下水の性

格が違つている。すなわち，上流側は日野川などの伏流水の影響を大きく受けるが，湖岸側の地下

水はう回してくる地下水や湖水により維持補給されているものと思われる。

　野洲川流域は面積がかなり大きく，中主地区，守山地区一帯がこの河川の影響を受けている。中

主地区は近江八幡地区の地層構成に似ているが．守山地区は湖岸付近がかなりの表層被覆層からで

きており．中主の湖岸付近地下水は不圧であるが，守山地区は被圧地下水の形となつている。

　以上は琵琶湖周辺の地下約20〃似浅の地下水の様子を述べたものであるが，さらに深い洪積層

内の地下水の状況は，水圧試験の結果によると水圧はそれほど大きくない模様である。先述したよ

うlc－一・般に湖周辺の浅層地下水は静水圧分布をしているが．洪積層の水圧は水頭にして十数ca程度

大きいことが観測されている。ただし犬上川地区では，この被圧度はかなり大きいようである。

1．4．3　電子計算機による地下水位変動の計算

　これまでに述べてきたように，湖周辺の地下水の挙動は各地域の地勢，地層構成の特殊性と密接

な関連性をもつていることが判明した。そこで上流端境界条件としては，表2．1．2に示すように水

位一定，流量一定および溜まり水という三種類の条件を用いて，電子計算機により地下水位の変動

計算を行なつた。すなわち，滞水層定数は表2．1．1に示した値を用い，地盤条件としての滞水層の

諸元はボーリングより得られた地層図にもとついて決定した。与えるべき湖水位変動は，昭和元年

からの既往の水位記録を計算しなおした計画水位変動であつて，本計算に用いたのはその中で最低

水位（鳥居川量水標原点T．P．84．371m－3．06m）を示す昭和14年6月始めから昭和1

7年5月末までの3ケ年間にわたつている（図2．1．9参照）。
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表2．1．2 地下水位変動に用いた上流端境界条件と

距離間隔および時間間隔

地　　区 計算番号 上流端境界条件 △x（m） △t（day）

守　　山 1 水　位　一　定 200 1．0

中　　主 2 補給なし（溜まり水） 200 2．5

近江八幡 3 補給なし（溜まり水） 200 1．0

稲　　枝 4 水　位、一　定 200 0．5

犬上川 5－1 水　位　一　定 400 0．5

〃 5－2 流　量　一　定 400 0．5

姉　　川 6 補給なし（溜まり水） 200 50

石田川 7 水　位　一　定 200 1．5

安曇川 8－1 水　位　一　定 200 1．5

〃 8－2 流　量　一　定 200 1．5

図2．1．9　琵琶湖の経年水位変動

？－IQ
）

寵

　・－20

一30

計算に当っては，滞水層が不圧地下水であるか被圧地下水であるかにより，計算式を変えて式

（2．1．3）か式（2．1．7）を用いなければならない。式（2．1．3）を次の式（2．1．22）で示す記
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号を用いて階差式にすると式（2．1．23）を得る。

記号　hl－h（・i，tj）－h（△・×i，△t×j）

　　　　　　Ki＝K（Xi）＝・K（△x×i）
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2．1．22）
　　　　　　fi＝＝f（Xi　）：＝f（△x×i）

　　　　　　9i＝・9（xi）＝9（△x×i）

　　　　　　　　j
［らh～三’のト（K1△x）・・｛（・・j－9i）（h・与・－2h・j＋・・1・）

　　　　　　　　　＋÷（　J　　　Jhi＋、　一一　hiT－．1）・｛（h・しr・・1・）一（gi＋・一・・一・）1］

　　　　　　　　　＋4（1△x）i（K・＋・・一・・Ki・・一・）（・・L・一一・h・1・）（・・j－gi）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（　2．1．23　）

　同様にして，式（2．1．7）を階差式にすると，

Ph；：’t）］こ（：i；、・［（・～＋・－2h・j＋hiこ・）

　　　　　　　　i

　　　　　　　　　　　J　　　　J
　　　　　　　　＋≒芸：三i〒ト｛（f・＋・一・ト・）一（・・＋・一・・一・）｝］

　　　　　　　　＋4（1△x），・（K；＋・－K：一・）（・・し・一・1－・）（一）

　式（2．1．23）と式（2．1．24）の左辺の差分のとり方は

一法・・j?P－・・j＋△－／］芸］1　　　（2・・…2・5）

台形　・hi＋・≠÷・｛〔ilゴ＋〔瓢＋1｝　（一）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1

の二つを併用するブイードバック回路によつて計算を行なった。また上流端境界条件としての水位

一定は，X＝XN　にて

　　　h（・N・の＝h（・N・0）＝・・n・‘・　　　　　　（2・・1・27）

として与えられ，流量一定の条件は式（2．1．8）とか式（2．1．9）で与えられ．次式で示される。

　　　　　　　J　　　　　　　　J　　　　J　　　J
不圧：kN（hN－gN）（3hN－4hN　．．　1＋hN＿2）＝const．　　（2．1．28）

被圧・kN（fザ，N）・（3　・NJ　－4　hNi、＋hNI、）一・…t．（2．・．29）
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さらに溜まり水の条件は

　　　J　　　　　J
　　h　　　　　ニh　　N十1　　　　　　N＿1

（　2．1．3　0　）

により与えられる。

　このようにして計算した結果の一例として犬上川地区の地下水位変動の時間的な様子を図2．1．10

に示した。

　　　　　　　　　　図2．1．10　地下水位変動の計算結果（犬上川地区）

T．P．（m）

100

95
@　　　　90

遍回）田十F製齢在

85

80
　u 1　　　　　2　　　　　3

　　湖岸からの距雄
4（㎞）

図2．1．10に得られた犬上川地区の計算結果には，一時的ではあるけれども，初期水面より上昇し

ている部分がみられる。このような傾向はそのほか一，二の地区でも認められたが，それらの地区

に共通することは被圧滞水層がかなり広範囲にわたっている点である。このことは，地盤断面図が

詳細な現地調査に基づいて作成されたが，滞水層をモデル化したときの誤差，とくに被圧層のモデ

ル化の精度．地下水流が一方向とした一次元的解析をしていること，現地の地表水の浸透の影響が

不明であることなどの諸点に問題が残つているものと考えられる。しかし，現在は図2．1．10に得

られている水位変動の振幅を近似的に水位低下の振幅とみなすことにより検討することができるで

あろう。そこでさきに述べた地層の構成と地下水の挙動の特性を考慮に入れて，湖水位低下にとも

なう周辺地下水位の最大低下量の分布を算定した結果が，等低下量線として図2．1．11に示されて

いる。
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図2．1．11　地下水位の等低下量線
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これより結論として次のことがいえるであろう。

1）いわゆる影響圏は全域にわたり湖岸からせいぜい3～5㎞程度である。

2）近江八幡・中主地区では，湖岸近くで地下水位の低下がかなり大きい。

3）姉川・安曇川地区では湖岸線に平行な等高線となる。

4）犬上川地区では湖岸近くで水位低下が大きく，約2。5　knの地点で急に減少する。これは上流端

境界条件がきいているものと考えられる。これに反して愛知川流域の稲枝地区では等高線間隔はほぼ

一様であり，河川からの伏流かん養をよく表現しているといえる。

1．5　結　　論

　この章では，はじめに地下水位変動の調査・解析法にっいて概説し．未知量を何にして，どこに

仮定をおくかにより調査・解析法にはいろいろ考えられることを示唆するとともに，現地条件の把

握が重要なことを強調した。この考えのもとに，琵琶湖周辺の地下水位変動を総合的に調査した結

果にっいて，とくに土層構成と地下水流況との関連性，すなわら境界条件の決定のための指針を見

い出すとともに，滞水層定数の決定に対して検討を加え，最後に湖面低下にともなう周辺地下水位
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低下を観測資料および上述の成果を利用した電子計算機による計算結果から総合的に推論した。

　もとより湖水位変動にともなう周辺地下水位の低下は，各地区での地下水流の性状や地層条件とも

関連してかなりの相違がみられるが，湖東では平均して湖岸から3～5㎞付近までの範囲が影響を

受けること，また湖西ではその影響はせいぜい湖岸から約2　knの範囲に止まることが予想される。

なお・被圧地下水帯において問題となる表層の透水性については，波動伝播に関する定数はより深

層のものよりかなり小さいことが判明した。
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第2章観測結果からみた地下水位変動のパターン1）

2．1　概　　説

　第1章では，地下水位変動の調査・解析法に関する一般的な考察を述べ，琵琶湖周辺地下水位

変動に対して現地調査に力を注いだ調査研究結果を述べるとともに電子計算機による計算などか

ら湖面低下にともなう周辺地下水位の低下を推定した。その推定の時点では，それがどの程度の

精度のものか判定するものが少なく．ただその推論の過程を誤らず，いかに合理的に推定すべき

かという点に努力が払われた。これに対して，当時の現地調査と併行して設置された多数の自記

水位計による水位変動の記録が建設省において最近集録され始め．その整理が進むにっれ，地下

水位の複雑な変動が理解されねばならなくなった。すなわち，琵琶湖周辺の現実の地下水位変動

は湖面変動によるもののほかに，降雨やかなり上流からの地下水伏流による変動が合成されたも

のとなっていることが指摘されるのである。それにもかかわらず，第1章における湖面変動に起

因する地下水位変動の推定は，現地調査に基づいた総合的な検討に立脚していたのでほぼ妥当な

ものであつたということもできる。

　一方，長良川下流に位置する高須輪中という狭い平地部における地下水圧の変動記録（建設省

木曽川下流工事事務所調べ）を整理・検討したところ，琵琶湖周辺の地下水位変動の様相とは異

なった傾向を見出すことができた。

　これらの検討te基づいて，第1章で指摘した境界条件の影響に考慮を払いながら．この章では

地下水位変動のパターンについて考察しようとするものである。

ノ

2．2　地下水位変動の観測例

2．2．1　高須輪中の地下水圧変動

　さきに高須輪中の観測結果にっいて述べる。高須輪中は第1編第1章において述べたように，

長良川と揖斐川で挾まれた合流点付近に位置し，輪中堤内地は半被圧地下水となつている地域で

ある。図2．2．1に示す8ケ所の観測井で記録された地下水圧，長良川と揖斐川における河川水位

および高須における観測雨量をまとめて示したのが図2．2．2である。河川水位の急激な変化に対

して輪中堤内の地下水圧の変動か認められるが，その変動はさらに降雨量の時間的分布とも関連

してきわめて複雑である。しかしながら，これらの応答性は地下水圧の変動量の場所的分布，そ

の変動の時間的ずれ，季節的な変動の特徴などによつて確認されるであろう。そこで個々の観測

井の水圧変動に対して詳細に考察したところ，表2．2．1に示す結果を得ることができた。さらに

図2，2．2の水圧変動などは複雑なため，10日間ごとに平均した旬間平均地下水圧，旬間雨量，

旬間平均河川水位を描いたものが図2．2．3である。この結果をもとに輪中堤内地の地下水圧面の

分布を描くと図2．2．4が得られる。
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図2．2．1　高須輪中の観測地点
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図2．2．2　降雨量，河川水位，地下水位の各変動
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図2．2．4　高須輪中の地下水圧面
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地下水圧は堤内に入るにレたがつて低下する傾向がみられる．中央部で高いところもみられるけ

れども・これは中央部を流れる排水河川としての大汀川からの地下水緬養あるいは表流水の影響

と考えられる。以上の整理結果に考察を加えると．次のようである。

　高須輪中堤内地は平担で，地質・地層構造も単調であつて，輪中という特殊性もあり，水理境

界条件は比較的明確である。事実，揖斐・長良両河川近くの地点においては地下水圧変動が河川

水位変動の影響を主に受けていることを認めることができる。しかし内陸部（輪中堤内中央部）

においては，むしろ揖斐川支川大江川，水路，ため池などの表流水の影響を受けているようであ

る。降水量の季節的変動は地下水位変動に影響していろようにみえるけれども，降水は河川水位

と関連しているので，地下水位が降水量にともなつて変化しているということはできない。河川

よりの地下水位変動には14日～15日の周期が認められるところがあるが，これは河川水位を

仲介にした潮汐の間接的影響と考えられる。以上に述べた高須輪中堤内地の地下水位変動の特色

を列挙すると次のようである。

1）地下水位は河川水位・降水量のどちらに対しても時間的に遅れて変動している。

2）概して揖斐川・長良川から離れるに従がって地下水位変動量は減少し，かっ地下水位も低下

　　する。
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3）揖斐・長良両河川付近では，地下水位は河川水位の影響を受けて変動している。

4）内陸部においては，地下水位は河川水位より他の因子（降水とか地表流水など）の影響を

　　受ける傾向にある。

2．2．2琵琶湖周辺の地下水位変動

　第1章の琵琶湖周辺の地下水位変動に関する研究では，湖周辺の地下水流動の実態を把握する

ため実施された種々の現地調査結果と電子計算機による水位変動計算結果の両者に基づいて，湖

面低下に伴なう湖周辺の地下水位の低下量を推定した（図2．1．11）。その際の水位変動計算で

は，式（2．1．23）や式（2．1．24）の階差式によつている。初期条件は現地観測により求めた

ものを採用している。水理境界条件として，下流側は湖面の水位変化であるけれども，上流側で

は境界をどの地点にするか，またその地点での水理条件としてどのような条件を与えるべきかが

難しい。第1章では，流域ごとにその地質・地層構成，地下水の流況，地下水位変動の聞き込み

調査や観測資料に基づいた総合的な判断により上流境界を選定した。そして，その地点で①水位

一定，②流量一定，③溜まり水，という三種類の条件のうちから実情に近いと考えられるものを

選定して計算している。したがつて，そこでは水位低下の推定をいかに合理的に論理立てて行な

うかに努力が払われている。

　これに対して，当時の現地調査と併行して建設省によって設置された多数の自記水位記録計ic

よる地下水位変動が記録され，整理されるにつれ，地下水位の複雑な変動が理解されねばならな

くなつた。このような意味で，この項では，観測された地下水位変動のパターンを詳細に検討す

るとともに，予想される二，三の境界条件の影響に関連させながら，第1章の推定の妥当性を確

認する。

　琵琶湖西岸の安曇川地区（第1章の図2．1．1および図2．　1．5参照）に対する電子計算機による

地下水位変動の計算結果は，すでに第1章の研究段階で得られていたものであるが，上流の境界

条件として，湖岸からの距離x＝2㎞において（a）水位一定と（b）流量一定というそれぞれの条件に

対して示すと，図2．2，5のようである。（a）と（b）の各結果を比較すると，（b）の流量一定と仮定した

場合の方が水位低下が大きく計算されている。しかしながら，現実の地下水流動では流量も変化

していると考えねばならない。そこで図2．2．5に得られている水位変動から，流量の場所的・時

間的変化を計算したところ，図2．2．6のようである。図2．2．6は距離をパラメターにとつて流

量の経時変化を描いたものである。（a），（b）いずれの場合も，上流境界における初期流量は3．52

×1「5〃…／“　＝＝。．127、／、。ur／娠ある．水位＿定の（。）の場合、，ea．，その流量が

約・．。×1「を／…／m。　O．2　5。、／、＿／mまで増加した後減少して、、る．＿方，流量＿定

の（・）の場合｝，は，3．，×lr5〃・ec／mの流量を中心｝d蹴を繰返して、、る。
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これらの変化は第1章の図2，1．9に示されている湖面変動の条件の影響を受け，湖面が低下する

とき流量は増加し，湖面が上昇しているとき流量は減少する傾向にある。水位一定の場合に流量

が増加しているのは，低下しようとする水位を境界で一定に保っているため，流量が強制される

形となるためと考えられる。一方，流量一定の場合には，湖面低下にともなう地下水位低下によ

り惹起される流量増加を抑え，強制的に一定の与流量にしているため．地下水位低下は拍車をか

けられた形となっている。このように，上流境界地点の選定とそこにおける条件の設定は重要な

問題を含んでいて，一般には“水位一定”と“流量一定”の複合したものとなつていると考える

べきであろう。

　さて，建設省において観測された安曇川地区における水位変動は図2．2．7のようである。図2，2．

7には湖面変動および雨量記録結果も併記されている。図2．2．7の水位変動記録から水面形を描く

くと図2．2．8のようである。

　　　　　　　　　　　　図2．2．8　観測地下水面形（安曇川地区）
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図2．2．8から，（1）地下水位の変動振幅が最小となつている地点は2肋より少し上流側付近となる

こと，（2）それより上流側でも，下流側でも，地下水位の変動振幅は大きくなる傾向にあること，

とくにかなり上流側の地下水位変動は減衰するどころか，逆に増幅される傾向にあることなどが

認められる。
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　表2．2．2には，上述の安曇川地区をも含めて琵琶湖周辺の5地区（図2．1．3参照）に対して，

観測井の湖岸からの距離，年間の地下水位変動量，観測地下水位変動が湖面変動や降水量変化に

対して時間的に早く応答しているか，または遅いかなどについてまとめて示してある。以上の整

理から，琵琶湖周辺の地下水位変動の特徴を列挙すると次のようである。

1）地下水位変動は，降雨変動に対しては時間的に遅れていて，湖面変動に対しては先行してい

　　る。

2）湖岸より内陸に入るにつれ，地下水位変動は減少するけれども，ある距離以上上流になると

　　逆に地下水位変動は増大する。地下水位は湖面よりも高く，上流から流下している。

3）2）に述べた“ある距離”は観測水位変動からみると，2，0～3．5㎞程度である。これより

　　内陸側の地下水位は湖面変動よりも伏流流量とか降雨量などの要因に支配される傾向にある。

　これらのことは，高須輪中における地下水のように平地部河川周辺の地下水位が河川水位変動

に対応した変化を示すことと較べて，顕著な対照を示している。すなわち，高須輪中の場合には

河川水位変動が主な境界条件となつていて，地下水位は河川から離れるにつれ減衰するタイプの

境界値問題となっているのに対して，琵琶湖周辺の地下水の場合には境界条件が不明確な上流か

らの流出水が地下水となつて下流境界としての湖に流入すろタイプの境界値問題となつていると

ころに起因するものと考えられる。図2．2．8に観測されている湖岸から3　k”より上流側の地下水

位変動は湖面変動によるものというより，むしろ水循環としての地下水伏流流量の変動に起因す

るものと考えられ，したがつて湖面変動が地下水位変動に及ぽす影響は2k鴛より少し上流側まで

あると考えられる。この意味において，先述した安曇川の水位変動計算に湖岸から2㎞の地点で

の定水位条件を用いたことはほぼ妥当であるといえよう。
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2．2．3　両流域の地下水位変動特性の考察

　高須輪甲の地下水位変動は降雨量変動，河川水位変動の両者よりも遅れて変動する。一方，琵

琶湖周辺の地下水位に関しては，ます降雨量変動がみられて，地下水位変動が生じ，つぎに下流

条件としての湖面が変動する。地下水位変動を境界値問題として把握するとき，降雨変動，河川

水位変動が先に起つて，その影響を受けて地下水位が変動すると考えるのが自然な解釈であろう。

この意味で，高須輪中の場合は典型的な地下水位変動のパターンを示していると考えることがで

きる。

　一方，琵琶湖周辺の地下水位変動においては，降雨変動，地下水位変動，湖面変動の順に発生

しているが，これは上流から下流へと現象が進行している事実を物語っており．さらに湖面があ

る大きさを持つていて，そこへ水が集まつている現象，換言すると，丁度大きな井戸が集水して

井戸水位か上昇している関係と同類のものと考えられる。この意味で，琵琶湖周辺の地下水位に

湖面変動の影響を受けっっ，また湖面への流出に先行する過程としての地下水位変動を表わして

いると考えることができる。すなわち，地下水位は湖水位条件の影響を受けつつ変動するが，一

方で湖水位は地下水流出を受けて変動していると解釈される。したがつて，地下水位変動が時間

的に先行しているという観測をみて，地下水位変動が湖面変動の影響を受けていないと即断する

ことはできない。

2．3　地下水位変動に影響する境界条件

　これまでに述べたように，地下水位変動は初期値・境界値問題として把握されるが，実際には

これらの初期条件，境界条件そのものが不明であつて，地下水位変動の予測には，解決のきわめ

て困難な問題が含まれているといわねばならない。この節では，前節の琵琶湖周辺において観測

水位変動に認められた二，三の特徴をもう少し境界条件に関連して考察・検討してみたい。さき

に指摘されたように，境界条件の主なものは，上下両境界における水理境界条件，さらに地表面

からの降雨などによる地盤への浸透条件である。

（1）上下両境界における水理境界条件

　琵琶湖周辺の地下水は湖面よりも高所に位置して，湖面に流下する形となつている。このよう

な場合，下流境界条件としての湖面変動が地下水位変動に及ぼす影響の程度と，上流ある地点に

仮想する境界における水位条件または伏流流量条件が地下水位変動に及ぼす影響の程度とを比較

したとき，ごく単純に上流からの地下水流の勢いを考えると，上流側境界条件の影響の方が大き

いようにみえる。この問題をきわめて単純化した地下水モデルで考えてみよう。

一218一



図2．2．9　一様な地下水流

図2．2・9にみられるように，緩傾斜で均等な滞水層の水深がほほへ様な地下水流を考える。この

ような不圧地下水の流れでは．基本式としての式（2．1．4）は

　　　δh　　　　　　δ2h　tVδ2h
　　下τ＝K（h’－9）’云ど＝K’δ。・　　　　　（2・　2・　1）

ここ｝こ，KニK（h－g），　K＝k／β＝const．

で近似される。地下水位変動が滞水層の水深に比較して微小のときには．係数Kが定数とみなさ

れ，式（2．2．1）は線形の熱伝導型の基本式となる。この基本式に対して，上流境界における水

一のであるとき，それぞれが引起す地下水位変動はそれぞれの境界か

らの距離においてほぼ同一になることが容易に理解される。すなわち，地下水流の勢いを考慮し

たからといつて．上流境界条件の方が下流境界条件よりも大きい影響があるということはできな

いことがわかる。

　上述したことにもかかわらず，観測地下水位変動を調べると，上流側の地下水位変動がしばし

ばかなり大きいことがみられる。この原因は何に起因するのか。筆者は第一一e（上流側境界条件が

伏流流量を決める降雨量の変動，パラッキ，すなわち日照り続きの早魅や豪雨などに起因するの

に対して，湖面変動はある程度調節されて，比較的小さく抑制されているためであると考える。

琵琶湖周辺には多くの天井川がみられ，このような傾向がとくに強く，犬上川流域の中流域では

数メートルに及ぷ年間変動が認められている。湖周辺の上流において観測地下水位にかなり大き

な変動が認められたのは，このような要因に起因すると考えられる。

（2）降雨条件

　降雨が地表面から浸透して地下水になる地盤浸透（鉛直浸透）は実際にはきわめて複雑である

が，地中の間げき空気が円滑に消散し得る場合には．地表面の圧力が0になつていて，間断なく
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　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　2）
降雨が浸透している条件下で考えると，浸潤面の進行は次式で表わされる。

　　缶資一h（　　yo1十　一　　hc）　　　　　（2・・2・・）

ここに　k：地盤の透水係数，β1土の貯留係数（有効間げき率），hc：土の毛管圧力水頭

（負圧の大きさを正で測る），yo：t時聞に浸潤した地表面からの深さ。

　式（2．2．2）に　k／β＝0．1　cm／8ec，hc＝10　omとして，浸潤深さがyo＝200伽

になるまでの時間tを計算すると，

　　　・一芸・IZ，1°6°一一　1・　〈1＋告9）ト169・8ec幸・8鋤

すなわち，降雨はきわめて短時間で地下水に転じうることがわかる。この計算では．透水係数k

と貯留係数βの比k／βを0．1　cm／8ecと仮定したが，さらにhcとyoをそのままにして，

k／βの値を占倍，　f品倍とすると浸透所要時間は10倍，100倍になる。したがつて，

透水性の低い表土層の場合には，地表からの降水による浸透には長時間を要することになる。し

かしこのような場合には，降水が地下水に与える影響が少量であって．無視される場合であると

考えられるので，実際に降水が地下水に影響する場合には，上述のように，ほとんどただらに地

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　3）
下水位変動に効果を与えることになると考察される。事実，水文学的立場からの研究では，　上

述した地盤の浸透所要時間が普通は無視されているようである。なお，表2．2，1や表2．2．2に示
し了，，地下水位の位相と降水量の位錆1－、日みられているが，これは降水が上流からの伏流

となって，さきに述べた上流境界の水位変動を経過して影響しているものがおもなものであるた

めと考えられる。

2．4　結　　論

　実際の地下水位変動は複雑で，その個々の変動が何に起因するものかの判断を下すことはきわ

めて困難である。この章では，観測地下水位の変動に対してその全体的な傾向を注目しながら考

察を加えた。とくに，第1章で推論された琵琶湖周辺の地下水位変動に観測地下水位の変動を照

合させながら，その特徴を分析・検討した。得られている事項をまとめると，次のようである。

（1）第1章の琵琶湖面低下にともなつて予測された地下水位の低下に関して，安曇川流域の観測

　地下水位を一例として比較・検討したところ，当初の予測はほぽ妥当なものであることがわか

　つた。他の流域についても，ほぼ同様の満足すべき結果を得た。

②　琵琶湖周辺で観測された実際の地下水位変動は，降水の変動に対しては時間的に遅れ，湖面

　変動に対しては時間的に先行する。しかし，地下水位変動量の分布は上下両境界条件の影響を

　受けていて，ある距離より上流の地下水位は伏流量の変動に支配されている。これら琵琶湖周

　辺の地下水の特徴は傾斜したかなり広範囲の流域下に生ずるものとして解釈された。
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（3）長良川と揖斐川に挾まれた高須輪中は平担な小流域で，被圧地下水帯である。この地区で観

　測された地下水圧変動は，両河川水位の変動に支配され，内陸に入るにっれ減衰し．時間的に

　も遅れる。もちろん降水に対しても遅れる。このような特徴は境界値問題としての地下水位変

　動の基本的なケースと考えられた。

（4）一般に，広範囲の地下水運動を考えるとき，降水が地表から浸透して地下水に転化するまで

　の時間的遅れはきわめて少ないこと，さらに上下境界条件が地下水位変動に及ぼす影響の卓越

　性についてはほぼ同程度であるが，上流側の境界条件は水文学的な水循環のきわめて大きい変

　動に起因して，変動が大きいため上流側の地下水位の季節的変動が大きくみえることを指摘し

　た。
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第3章　水路浸透による地下水位上昇に関する基礎的研究1）・2）・3）

3．1　概　　説

　第2編の第1章，第2章においては地下水位変動に関する研究として，広い地域の地下水位は

湖面変動や河川水位変動，上流からの地下水伏流および降雨などにより影響を受ける程度につい

て主に述べた。しかしながら，地下水位の変動には，細部に注目すると，井戸揚水など地下水の

汲み上げや灌慨用水路からの浸透など人工的な要素による変動もあるであろう。この種の局部的

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　4）
な条件が地下水位に及ぼす影響についても究明される必要かある。たとえば，Marin・　は

地表面から局部的な浸透がある場合の地下水面上昇を研究している。このような意味で，この章

では，水路を地表につくり．その底面や側面に細粒土などが目づまりしないような理想的な浸透

性水路を対象にして，水路からの浸透流量による周辺地下水位上昇について解析的・実験的検討

を加えている。その際，水路は湖岸線に平行な位置にある場合であつて，2次元的な水路浸透を

取扱つている。

　実際の地盤は種々の土質で構成されており，地下水の流動はそれらの土質構成と境界条件とし

ての上・下流側の地下水理条件などにより複雑な影響を受けているであろう。そのような条件を

すべて考慮した水路浸透の解析は現在のところ困難である。本研究では地盤の土質条件として表

土層は若平透水性が低いのに対して，下層は比較的透水性の高い，いわゆる2層地盤の土質条件

に対する水路浸透実験結果をも若干述べるが，おもに不透水層上の有限深さの均質な透水性地盤

を考えている。地下水理境界条件は湖岸付近に建設する水路浸透を考えるので，水路から下流側

有限距離に一定水位を与えたうえで，上流側ある距離の境界水位を一定に維持した場合（これを

定水位の場合と略称する）と，上流からの地下水伏流が一定流量に維持されている場合（これを

定流量の場合と略称する）の2種類である。

　さて，この種の水路浸透に関する従来の研究成果を概観すると，浸透する地盤の種類によって

次の3っに分類される。

（d）無限に深い均質透水屑

㈲　不透水層上の有限深さの均質透水層

の　薄い低透水性表土層下の厚い高透水性均質層

　これらの地盤条件に対して，水理境界条件や水路形状の相違する種々の水路浸透が考えられる。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　5）　　　　　　　6）　　　　　　　　　　　　7）
（1）の場合を対象とした研究者にはKozeny　　，Seytoux　，およびVeder　n　ikovら
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　8）　　　　　　　　　　　9）
がいる。（ロ）の場合を対象としたのはDachler　　であるが，Bouwer　　は9），（ロ）の両
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　10）　　　　　　1D
方について研究した。⇔の場合を対象として研究したのはVedernikov　　，Hammad

らである。Kozenyはトロコイド形の水路からの浸透にっいて，地下水流が無限下方で鉛直流

となる場合と無限遠・無限下方で水平流となる場合に対して，それぞれ浸透流量と自由水面形を
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数学的に求めた。Seytouxは地下水位が無限下方にあるとき，長方形水路からの浸透を写像

変換手法で解析し，浸透流量が水路断面積の平方根に比例することや断面積が一定ならば，深さ

と幅の比が1対2であるとき流量が最小になることを示した。Vedernikov　は地下水位が

浅く，水路内の湛水深が0のときの浸透流量を求めた。この場合の自由水面形の式も別に求めら

　　　　3）
れている。

　Dachlerは水路からある距離の境界で定水位を保っ水路浸透の実験結果と仮定された流線

網にもとついて，流れの系を水路近傍の領域と遠方の領域に分けて考え，自由水面形と浸透流量

を求める方法を提案した。Bouworはresistance　net　work　analogを用いて，

台形状の水路に対して，地下水位や地盤条件などを種々変えた実験を行ない，その結果を整理し

て，地下水位の深浅および水路幅に対する透水性地層厚の比をパラメターとした水路浸透流量を

求める図表を提示した。⇔の場合に対しては，Vedernikov　は地下水位が浅い場合と無限

下方にある場合について水路浸透流量を求め，Hammadは地下水位が無限に深いとき，等間隔，

平行に配置された水路からの浸透流を数学的に求めている。

　上述のように従来の研究でぱ．地下水位が浅い場合でも地下水理境界条件としての水位は定水

位の場合のみである。本研究では上流から地下水の伏流がある地盤で，水路から下流側ある距離

の位置にある湖岸で定水位とした流れ系を考えている。上流からの地下水の伏流という条件の解

析への導入は困難なため，数種の基本的流れ系を考える。そうして基本的流れ系を写像変換によ

る解法で解析し，実際の流れ系をそれらの組み合わせによつて表現することを試みる。その結果

を吟味するため，室内の水槽内に形づくった砂模型によって水路浸透実験を行ない，考察を加え

る。

3．2　水路から地盤への定常浸透流の解析

3．2．1　流れ系の選定

　現象は湖岸近くに設けられた水路からの浸透であって，有限深さにある不透水層上の透水性均

質地盤に対して，上流側から伏流ノトがあって，水路より下流の境界としての湖面は定水位に保た

れている場合である。図2．3．1はその流れ系を示す。

　　　　　　　　　　　　　図2．3．1　水路から地盤への浸透系



上流から鯖・Eの地下水伏流のみ｝・よる自由水面形はA’Eであるが・流量・・の水路浸透が

ある場合には自由水面はh（上流側境界条件の違いによりその量は異なる）だけ上昇する。境界

条件は一定の下流湖水位，上流側の一定水位hE（「定水位の場合」であって，上流側水面は点

　’
A　に保たれている）または一定の伏流流量qE（「定流量の場合」），水路からの浸透流量qc，

さらに水路形状や地盤内の不透水面の位置などである。

　このような流れ系は定常浸透流であるので．数学的にはLaplaceの方程式を上述の境界条

件を満足するように解けばよい。しかしこの境界値問題は容易に解けない。そこで図2．3．1に示

す浸透流を直接解くかわりに．図2．3．2（a），図2．3．3（a）および図2．3．4（a）に示される基本的な流

れを考え，しかるのちにそれらを組み合わせることとする。

　　　　　　　　　　　　　　　図2．3．2　水路浸透，流れ系1
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　　　　　G
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本文では図2．3．2（a）の流れ系を流れ系1，図2．　3．3（a）のを流れ系1，図2．　3．4（a）のを流れ系Nと仮

称する。流れ系1は半無限均質透水性地盤の表層につくられた水路から水平距離杉の地点で水路底

面から落差Hwのところにある水平な定水位の地下水面をもつ地盤への対称な水路浸透である。水

路DEからの浸透流量qc1があるとき，その流量が水路に溜まることのない状態．すなわち水路水

位が水路底面にある状態における水路浸透である。流れ系fiは流れ系1の一方の境界までの距離⑫

を無限遠方にした系であつて，これらは「定水位の場合」である。流れ系罰は傾斜した．有限厚さ

の透水性地盤で，上流側無限遠から定流量qE’の伏流水があるところへ水路から流量q。3の浸透水

がある場合である。

　　　　　　　　　　　1）
3．2．2　流れ系1の解析
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　図2．3．2（a）の流れ系を複素ポテンシヤル平

面，すなわちω一平面（ω＝　ep＋iψ，ψ：

ポテンシヤル，g：流れ開放）で表わすと，

図2．3．2（b）のような長方形領域内の平行流で

あつて，これをSchwarz－Christoffel

の公式より図2．3．2（c）のζ一半平面に変換す

る。

　　　　　　ζ

　　qc1．　　　　　dζ
ω＝ A≡｝’∫（1－～）（1一営・ζ・）－kHw

　　　　　　O

　　　　　　　　　　　　　　（2，3．1）

　　　　　　　　　ザここに　K：母数k　の第1種完全だ円積分，

　　　　k：地盤の透水係数

　点Fにおける条件：ep＝o，q＝qc1／2，

　　　　　ジ
ζ＝1／k　を用いると

　　　　　　　　K
q・・＝2kHw’ ﾜ　　（2・3・2）

　　　　　　　　　　ジここに　K’r補母数k’の第1種完全だ円積

　　　　　　分

　一方，Zhoukovsky　の関数

　G》＝＝◎1十i◎2＝＝ω一ikz，z＝x十iy｛

　◎1＝9十ky，◎2＝ψ一kx

　　　　　　　　　　　　　（2．3．3）

を導入すると

　　　　　　　　i
°＝ω一’kZ’@－ d（・・rkB）ζ

　　　　　　　　　　　　　　（2．3．4）

が得られ，式（2．3．4）に点Fの条件を代入

することによつて，式（2．3．2）で与えられ

る流量qc1の満足すべき条件を得る。

藷w－・：7｛ニー・x・吉｝・1圭、x

　　　　　　　　　　　　　（2．3．5）

図2．3．3　水路浸透，流れ系1
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ここ｝こ　L＝B十2e

　さて，式（2．3．4）はつぎのように書きなおされる。

　　　　ダζ一’ F妾・｛i＋｛ナ・｝　　　（2・・3・・）

　式（2．3．1）も第1種だ円関数の逆関数であるJacobiのだ円関数を用いて次のように書け

る。

　　　ζ一一・・｛K・（　ω　　　十1kHw）・，ご＋　－1，ω

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　kX・・n（　　i，kX）
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　kHw

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2．3．7）

　式（2．3．6）と式（2．3．7）を等置することにより．z一平面とω一平面との間の関係式が得

られる。

　z　　　ωi　　　l　　　　　l
－＝＝一一一　　　　　’●°　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（　2．3．8　）

e　ke’一六n（K’ω、，、x）
　　　　　　　　　　　　　　kHw

したがつて，自由水面形EFは条件：g＋ky＝o，ψ＝qc1／2＝kHwK／K’を式（2．3．

8）に代入することにより得られる。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ジ
　　Z　KHw　y　　　dn（K，　y／Hw，k　，）
　一＝　　　　　　十一i　十　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（　2．3．9　）

　　　　　　　杉　　　　　　1－　k）e　4　K’⑫

または

三一KHw＋・・（K’・／Hw・・X’）　　　（2．．3．．9　，）

　e　　K，e　　　　　　 1－kうぐ

　以上には，流れ系1の水路浸透における流量は式（2．　3，5）で，自由水面形は式（2．3．9）で

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　’それぞれ与えられることを示した。式（2．3．5）に現われる第1種完全だ円積分K，K　と母数

k×　，kx’　との関係を図2．3．5（a）に示した、また式（2．3．5）の関係は図2．3．5（b）に図示した。

これらの図を用いると，与えられた水路幅B，水位落差Hw，距離⑫によりqc1／kの値が容易

に求められる。式（2．3．9’）にもとついて計算した自由水面形の一例を図2．3．6に示した。

図2．3．6から，水路近傍における自由水面の傾斜はかなり急であることが認められる。
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図2．3．5（8）第1種完全だ円積分の比K／K’と母数との関係

』＼×

1・1，「一一　一｝一＾軸”一一一一1’一一一
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幽c．3．5（b）　B／Hw，L／Hwとq　　　　　　　　　　　　　　　　　／2kHwの関係（式（2．3．5））
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図2．3．6　流れ系1の自由水面形の一計算例

L

　αbミ⇔

式（2・3・9）巴㌫監2傷とき）

　手ロ！・02・d・（521　vlH・・　h”≒1）

　　　　　O　　　　　　　　　　　　　　O．5　　　　　　　　　　　　　1．0
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1〃

　　　　　　　　　　　1）
3．2．3　流れ系Eの解析

　図2．3．2（a）に示された流れ系Hの解析も前項と同様の方法によつて行なうことができる。均質

地盤の透水係数kの一様性と水路内の湛水深が零という仮定をする。

条　件：

　　　CDIg＝－kHw，gCA：g十ky＝0，ψ＝OgDE：ψ十ky＝0，ψ＝qc2
を用いて，図2．3．3（a）の実際の流れ領域を図2．3．3（b）のω一平面上の長方形領域に表わして，こ

れを図2．3．3（c）のζ一半4面に次式で写像変換する。

　　　　　　　　　t

・一 �f∫ノ（1－・2≒一・t2）一・H・　（＿）

　　　　　　　　0

ここ｝こ　ζ・＝k×2　t2

点Eの条件を式（2．3．10）に代入すると，流量qc2は

　　　　　　　　　K
　　　q。2＝kHw・＝；
　　　　　　　　　K

流れ系凪に対するZhoukovskyの関数は

　　　　　　　　　　　qc2－kB
　　　◎＝ω＿ikz＝　　　　　　　　　　　　　　　　ζi＝（qc2－k］B）t2　i
　　　　　　　　　　　　k×2

と表わすことができるので，次式が得られる。

1：三÷（訂芸÷

　式（2．3．13）をJacobiのだ円関数で表わした関係

　　　・一唯，、（・＋・Hw）・k米｝

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一一228一

（　2．3．1　1　）

（　2．3．1　2　）

（2．3．13）

（2．3．14）



を式（2．3．12）に代入することにより．z一平面とω一平面との間に次の関係式が成立する。

÷一÷・＋爵・了｛K・i（ω　　十1kHw）

　一方，

　　　　　，　　　ω　　　　　　，　　　　　x

　8n（K　　　 i十K　i，k　）＝
　　　　　　kHw　　　　　　　　　　　　　　　　　　　・x・・n｛一缶÷三i

なる関係に自由水面ACの条件：g＝－ky，e＝oを代入すると，

　　　　，　　　　。。（Ky　　x，　　　　k）

8n
o忘’＋K”・ご｝∋’。n（Hw，竺旦．kX・HWg）

・x p　　（2・・3．・1・5）

　　1
　　　カ　　　　　　　　　’

　　K　　　　K　9
・・× p

（　2．3．1　6　）

式（2．3．16）を式（2．3．15）に代入して，自由水面ACの方程式を得る。

i’tr－一陰）：｛、♂（K，，／in，、x，）－1｝　（一）

すなわち，

テー副、。，（1，y／Hw．kX・）－1｝

　自由水面DEに対しては，g＝－ky，ψ＝qc2として，
　　　　　　つ　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　カ

・n
o　－liii－／／・＋K’…x｝一÷…｛E／／，司

であるから．式（2．3．15）より自由水面の方程が得られる。

i＋th・－s㌔・2｛驚∋

すなわち

　　　　　　　　　　　　2　　　　　　　，

÷一碧＋（討・♂｛：wl・x’｝

　　　　つ（　2．3．1　7　　　）

（2．3．18）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　つ
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（　2．3．1　8　）

　以上から，流れ系1に対する浸透流量qc2は式（2．3．13）で与えられ，自由水面形は式（2．3．

17）および式（2・3．18）で与えられることがわかる。式（2．3．13））の関係は図2．3．7に図

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　タ示されている。なお，式（2．3．2）のK／K　の値は式（2．3．5）で規定され，式（2．3．11）

のK／曲値は式（2・・3・・1　3）で規定されるので・それぞれK／K’の値は異なるから，，。1

＝2qc2とは必ずしもいえない。式（2．3．17）と式（2．3．18）による自由水面形の計算例を

示すと図2．3．8のようである。
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図2．　3．7　B／Hw，⑫／Hwとqc2／kHwの関係（式（2．3．13））

図2．3．8　流れ系Hの自由水面形（式（2．3。17）と式（2．3．18）の3個の計算例）
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3．2．4　流れ系mの解・析

　図2．3．4（a）に示される流れ系劉が前述の2っの流れ系と異なる点は透水性地盤の深さが有限で

　　　　　　　　　　　　　　　　　　一230一



あること，地盤が傾斜していることおよび水路より上下流両端における条件として，一定の流量

（qEとqE＋qc3）だけを規定していることである。この流れ系の解析はPolubarinova
　　　　　　12）
－Kochins　　によつて説明されている。その結果を要約すると次のようである。

　図2．3．4（b）のω一平面は次式により，図2．3．4（c）のζ一半平面に写像変換される。

　　　　　　　　　　　り
　　　・一・qピー2：E…弓≒＋竺1・言焉（一）

ただし

　　　・・一・：＋・。3，…r1・－1・（・＋vm）　’

　　　c・sh－1x　＝1n（x＋～「口）

　　　β：のちに決定されるべきパラメター

　図2．3．4（a）の点M。は上流からの自由水面でもある流線と水路からの流線とが出会う点で．この

の流れ系の特性を表わす点で，点M。のζ一半平面の座標は

　　　ζ一・－1／｛・－k’・・v「「「：7P71

で与えられ，自由水面の条件g－ky＝oを用いると，点Moの座標yoは

　　　Y。　－R・・lp・・∴f｛ω18）｝

　一方，Zh・ukov8ky　の関数

　　　◎ニ◎1十i92＝＝Z－iω／k

　　　◎1＝e／k＋x，◎2＝9／k－－y

（　2．3．2　0　）

（　2．3．2　1　）

（　2．3．2　2　）

を導入し，区間（o〈ζ＜1）の境界条件とc8uchyの公式を用いて，次のz～ω～ζの関係

を求めている。

、（ζ）－T．。。t（。π）＋旦’ {iL’　－C°8（απ）

　　　　　　　　　　　　　　　　k　　　　k　　　　　π
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　l
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　a＿1　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　－ぽ　　　　　　　　。ζa（ζ一1）1－・∫t（1一の　．9（t）dt
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　t一ζ　　　　　　　k
　　　　　　　　　　　　　　　　　　O

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（　2．3．2　3　）

式（2．3．23）のaπは地盤の不透水面の傾斜であるが．いまaπが小さく緩傾斜の場合には

im・aπ幸aπであつて，そのときパラメターβは次式で与えられる。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　
　　　β＝1－exp（－2ε），ε＝一（B－qc3／k）　　　　　　　　（2．3．24）
　　　　　　　　　　　　　　　　　2T

　上述の解析は水路から水が地盤へ浸透している場合で，このためには次の関係が必要である。
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　　　a－1／｛1一工．τ司く・，・．．．≦〈。一・（2．．3．．2．5）

　　　　　　　　　　qE　　　　　　　　　　　　　　　　q，　　　　　　　　　　　　　　　　　・

　流れ系珂においては，水路の上・下流の境界を有限距離に限定していないので，浸透流量を地

盤の幾何的条件によつて決定することができない。そこでこの問題は次項で考察する。ここでは

流れ系口に対する上述の解析結果を若干考察しておく。

　水路からの浸透水によつて自由水面は上昇して，座標yoで示される点Moの高さになる（図

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　つ2．3．4（a）参照）。そのyoの値と水路浸透流量qc3や伏流流量qEとの関係式を式（2．3．20）

式（2．3．21）および式（2、3．24）から求めた計算例について述べる。計算結果の一例は図2．

3．9のようである。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　つ　　　　　　　図2．3．9　変換された流量（q／k，qc3／k）とyoの関係
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　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　9’／k

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　’これはβ＝o．45の場合のyo＝ω（8）／kとq／kとの関係であつて，右あがりの曲線群は

伏流量q6を一定に保つてq，3を増加させたときの関係，右さがりの曲線群は水路浸透流量q¢3

　　　　　　　りを一定にしてqEを増加させたときの関係をそれぞれ示している。いまβ＝o．45であるから，

式（2。3．24）によると（B－qc3／k）／Tの値が一定の場合に相当する。そのためqc　3が増

加することは水路幅Bも増加させていることを含んでいる。いずれにせよ．伏流流量q6を一定

に保ちながら水路浸透流量q。3を増加させると，水路内水位から上流側の最低自由水位までの落
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差yoは増加すろこと，逆にqc3を一定に保ちながらqE’を増加させるとyoは減少することが

図2．3．9から認められる。伏流流量qE’がさらに増加すると式（2．3．25）の関係が満足されな

くなって，伏流水が水路に浸出することになる。

　　　　　　　　　　　　　　’　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　り

　図2．3．9において，qc3／qEの比を一定に保ちながら．yo　とq　／kの関係をみると，こ

の両者はほぼ正比例の関係にあることが認められる。図2，3．9には一点鎖線でそれを示した。そ

こでyo／（q’／k）とqc3／《fEとの関係をβをパラメターにして描くと，図2．3．10のよ

　　　　　　　　　　図23・10　　0c3／qE’とyo／（q’／k）との関係
うである。

　　　　　　　　　　1．0

　　

@砧

へ鵡

ge）＼。栖
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βづo漣

020

0．30

0幻¶

9，3／¢三

βの値が小さくなると．yo／（q’／k）の値は極端に大きくなる傾向にある。

3．2．5　実際の流れ系の考察

　湖岸近傍に設けた水路からの浸透は現実には種々の問題があるが，近似的には図2．3．1のよう

な流れ系を考えることができる。この流れ系は流れ系1（図2．3．3（a））の非対称な半無限地盤へ

の水路浸透と流れ系穰（図2．3．4（a））の地下伏流水のある有限透水性地盤への水路浸透とが複合

したものと考えられる。流れ系1の水路浸透流量qc　2は式（2．3．13）により与えられ，地盤

の透水係数k，水路から元地下水位までの落差Hw，水路幅Bおよび水路からの有限距離eによ

りきまる。一方，流れ系圃の水路浸透流量は流れ系が無限領域にあるため，幾何的条件によつて

決めることができない。

　しかし流れ系Rの水路浸透流量qc3も，実際の流れ系の水路浸透流量qcも，図2．3．1や図2．

3．4（a）に示されるように，水路から上流側へはある有限距離の範囲しか流れす，おもに右側下流

へ向うこと，および両者とも有限深さの透水層地盤に対応していることを考慮して，両者は近似

的に等しいとする。すなわち

　　　qc幸qc3

一方，流量qc2は半無限透水性地盤への浸透流量であることを考慮すると，qc2＞qc3と考えら

れるので
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　　　qe3＝κqc2，　0＜K＜1　　　　　　　　　　（2．3．26　）

として，流量の低減係数κを導入して考えることとする。この低減係数Xは後述の実験から決定

されるであろう（式（2．3．29）参照）。

3．3　室内の模型水路浸透実験による検討

3．3．1　実験装置および方法

　室内実験は2．3．1に示される一般的な流れ系に対して

内で実施するため，図2．3．11（a）に示したよ

うな不透水面が水平な流れ系について行なつ

た。鋼製水槽は高さ50　on，長さ400　on，

幅250mであって，前面300　cmはガラス張

りになつている。その中に高さ40e・fi，長さ

3150m，幅230nの長方形砂模型をつくつー

て，これを地盤とみなした。この砂模型の表

面に金網でっくった水路は砂模型左端からの

距離杉L（右端からの距離をeRとすると，

eL＋eR－315〆のところ｛こつくられ，

4L　＝167．　5　omの水路位置（Po8ition

l），4L＝217．50mの水路位置（Po8i一

，水平に置かれた鋼製水槽（写真2．3．1）

写真2．　3．1実験水槽

一≠』垣⑭

tion　1）および⑫L＝277．50mの水路

位置（Po8ition　圃）の3種類にっいて

実験された。

　　　　　　　　　　　　　図2．3．ll（a）実験砂模型の流れ系
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　用いた砂は均等係数1・78，乾燥密度1．569／ed，聞げき比0．69，10％粒径0．13　nn，

透水係数2．38×1「2㎝／…（定水位透水試験｝・よる測定値）の豊浦標準砂である．実験

に用いた水路は100番の網目の金網でっくり

ある。

その規模・形状は図2．3．11（b）に示す6種類で

図2．3．11（b）実験水路の種類

4

・4 4 4

Canal　A

2

6

5

　　　■

ba品1 β

Canat　C

寸法単位はcm

2γ＝10

紗”
Canal　E

または

　10

　　　　z
C息nal　F

　；IN　4・」．　t　l　wに小さZL’C　L・る流れ糸では，上vrCMfiT　ZKEZ　h　Eのところから伏流水に相当する流量

Q・が流下していて・右端の水深Dwの貯水池へ流れ込む．そのときの舳水面形がξ、である。

水槽底面からD・の高さに水路をつくり・水路力・ら流勲，雄水する．水路水位は下流貯水位

面からHwの高さで平衡して・水路からの浸透旅より水路近傍の帥水面の上昇量・が生じる。

後述するように・この上題・は上流側の水理境界条蝋より影響される．本研究では止流側

水位hEを一定に保つ場合（「定水位の場合」）および水位でなく伏流流量Q、を＿定に保つ場

合（「定量流の場合」）の2種類について実験した。

上述のことから・本実験は水路の位置，水路の種類，終端貯水池水深Dw，水路底面下の透水

層厚Di・伏流流量Q・・水路浸透流量Q，および上流境界条件の組み合せ｛，より種々の場合力、

考えられる・本研究で実施Ut・実験の数はかなりの量になるが，本文中にそのデータ鞭用した

もののみmaげると・「定水位の場合」は表・…1，「定流量の場合」は表・．・．・のようである。
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表2．3．1　定水位の場合の実験の種類 表2．3．2　定流量の場合の実験の種類

地盤の

增@類
水路位置

水路の

增@類

D（㎝） Dw
i侃）

元地下水面

ｱう配1
Di（㎝） Dw（㎝）

伏流流量QE
iOd／諭）

1 A 36 34 0 0 10 185
1 A 36 31 0 0 20 22．7

1 A 36 28 0 10 5 23

均 1 D 35 37 0 10 5 30
1 D 35 34 0 10 5 60

質 1 D 35 28 0 10 10 30
1 E 38．9 34 0 10 10 60

地 1 A 36 34 0 20 10 60±2
頂 A 36 34 0 20 15 30±2

盤 田 A 36 34 0，001 20 15 50
口 A 36 34 0，002 20 15 60
‘ B 38 34 0 20 20 60
口 C 35 34 0 30 20 59
固 B 38 35 0

2

層
圃 C 35 35 0 注1すべて「均質地盤」，「Po8i

地盤
日 B 38 30 0 tion　薗」．Canal　F（B＝40窟）

薗 C 38 30 0 の場合

　時間的に一定の流量QE，Qcは水道水を枝っきビユレツトを通して調節し，実験前と実験終了

後にメスシリンダーに受けて測定した。自由水面の高さはおもに水槽の底面上20　emおきの点での

水頭をピエゾメーターによる測定から推定した。しかし水路周辺の浸透水流は複雑なため，補助的

に水路近傍350mの範囲で5　em　th隔の格子点位置に水槽の背面から穴をあけ，ピエゾメーターによ

る測定値をもとに補正した　（写真2，3．2参照）。

　なお，後述する「2層地盤」に対する水路浸透実験においては，さきに述べた高さ40　omの砂模

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　＿4
型の表層5α胃の部分を透水係数k＝3．30×10　0n／8ecのシルト質土におきかえている。

3．3．2　「定水位の場合」の実験結果

（1）水路浸透による水位上昇量

　水路断面形が台形状のCanaIAの場合で，hE＝Dw＝34　om，すなわち元自由水面形は水平

のとき，水路浸透による自由水面の上昇量hは水路からの距離によつて図2．3．12のようになる。

図2．3．12のパラメターは一定の水路浸透流量Qcで，水槽の奥行き23α蒐をbとして，Qc

＝bqcである。自由水面の上昇量hは水路浸透流量Qcの増加とともに増加すること．および上

昇量hは水路からの距離に対して指数関数的に減少することが明らかである。なお水路からの距離

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　り　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　’
は水路の左側壁から左方への距離をとつてxとしている。したがつて距離xは図2．3．2のx座標と

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　一236一



　　　　　　　’比較すると，x　＝－x－B／2（x＜0，

0＜x’ qeL）の関係にある。

図2．3．12の関係をhとQcとの関係にして

描きなおすと，水路からの距ne　x’をパラメ

ターにした図2．3．13が得られる。図2．3．1

3から水位上昇量hは流量Qcにほぼ正比例

することがわかる。このことは解析の項にお

ける式（2．3．2）や式（2．3．13）にみられ

るように，水路浸透流量が水路内水位と境界

水位との落差Hwの一次式として表わされて

いるようにみえる（このことは，たとえば式

　　　　　　　　　ゆ（2．3．2）のK／K　の値が式（2．3．5）に

よつてHwの関数であるので，厳密には誤り

である）ことと関連して興味深い。

　図2．3．13のh～Qcの関係をkh／qc

と水路からの距離x’との関係に再整理する

と図2．3．14が得られる。

写真2．3．2　水路近傍の水頭測定

図2．3．12　水路浸透による自由水面の上昇量の分布（定水位の場合）
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図2・　3・13　水路浸透流量と自由水位上昇量との関係（定水位の場合）
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図2．3．14　水路浸透流量に対する自由水位上昇量の比の分布（疋水位の場合）
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図2．3．14には水路断面形がCsnsl　A．Canat　D，Canal　Eなどの場合，外水位が水槽

底面から高さDw＝37・om，34・om，28・om・ieある場合およびhE＞Dvという元自由水面が傾斜

している場合（図2・3・14の1は元自由水面の傾斜で，1＝（hE－Dw）÷315㎝）の実験結

果も示されている。なお図2．3．12，図2．3．13，図2．3．14にに示した実験の水路位置は

Position　lの場合である。図2．3．14からkh／qcの値は水路規模の大小，断面形状およ

び元自由水面こう配の影響を大して受けないことが認められる。しかし細かくみると，水路近傍で

はkh／qcの値はわずかながらバラついており，影響が現われているようである。本実験に用い

た種類の水路規模の範囲では，その関係が明確に現われなかつた。

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　’　水路位置における水位上昇量をHと表わし，水路側面からの距離x　における自由水位上昇量h

を比h／Hで表わして，h／H’v　x’の関係を整理すると図2．3．15のようになる。
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図2．3．15　種々の場合の水路浸透による自由水面形（定水位の場A）
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図2・　3・15には水路位置がP・8ition　I・1，■の3つの場合が同時eζ記されている。それら

3っの場合の横座標のeRの値は異なつていて，順にεR＝147．5　om，97．5α冑，37．5　omとな

つているが，図2．3．15では4L／4Rの値が等しくなるように縮尺をかえて示されている。

　Po8ition　1のh／Hとx’／⑫R（x’は水路側面から左側上流への距離）の関係は図2．

3．14に示された程度のパラッキは認められた。またPo8ition1の場合のh／Hとx’／

eRの関係もほぼ同様であった。しかし水路位置が極度に砂模型の右端へ近くなったPo．ition

口の位置になると，浸透流量Qcの多少により水位上昇比h／Hの値も増減する傾向がみられ，

全体的ec・h／Hの値は小さくなつている。このことは境界の近い右端へ向う浸透水流が多くなるこ

とに起因していると考えられる。

　　　　　　カ　式（2．3．9　）を水路幅10　om，水位落差Hw＝　6　ca，模型の領域長さL＝300㎝の場合

（Position　lに類似する場合）および式（2．3．17’）をB・・＝　4　cx，Hw　・＝・6　an，e＝4
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　R
＝37．　5・omの場合に計算した結果がそれぞれ図2．3．15に記されている。明らかに，水路位置の水

位上昇に対する水路より上流側の自由水位の上昇の割合11／Hは実験値の方が計算値より大きくな

つている。たとえばPo8itionlの場合には実験値は計算値の2～3倍になつている。これが

何に起因するものか明らかでないが，（D解析式（2．3．9’）や式（2．3．18’）が半無限透水性地

盤の場合（Di→。。）に対応しているのに対して．実験値が有限深さの透水性地盤の場合（Di

二有限）であること，㈲解析に考慮されていない砂模型内の毛管帯の存在の影響，4ii）解析では水路

内湛水深が0であるのに対して．実験では台形状などの水路断面内に数センチメートルの湛水深が
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あること．などが原因と考えられる。

（2）　「2層地盤系」に対する実験結果

　上には，砂模型に対する実験結果について述べた。ここでは豊浦標準砂からなる砂模型の高さ

40・orのうち表層の5　cxをシルト質土におきかえた「2層地盤系」のものに対する水路浸透実験で．

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　＿4
「定水位の場合」に対して実施した結果について述べる。シルト質土の透水係数は3．30×10

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　＿2
0m／8ecであって，下部の透水係数2．38×10　0m／8ecに対してきわめて小さい。この実

験では，水路が表層の低透水層の厚さ5caを貫通して，下層の高透水層に通じているか否か，すな

わち水路規模（深さ．）が重要なこととなる。

　実験結果の一一例を示すと図2，3．16のようである。

　　　　　　　　　図2．3．16（8）　「2層地盤」の砂模型に対する自由水面形

）r

㎞－o

　　　　5

0

2層地盤，Position田

●　C白nal　B・Qcヱ・？3・5m／min　l

o　Catiat　C．　Q‘＝＝13（）．5c，n：！mm’

100　　　　　　200（㎝）
水路からの距離　　ピ

3CO

図2・　3・　1　6（8）↓ヒは深さ2　c「のC・n・IBと深さ・・m・…C…ICの・つの場合｝，対する水面形か示

されている・Csns1Bの場合H－9・・4…　・　Can・　ICの場合H・9．・crで・、時し、、．図2．．3．．15

と図2・　3・　1　6（a）を比較すると・2層地縣の水路からの距監の増加・ともなうhの値の変化（図

2・　3・’6（8））は均質地蘇のもの（図2・・3・・1・5）よりかなり急激で．水路からの浸透水による舳

水面の上昇量は水路近傍でかなり減少することがわかる．このようなことは外水位条件を，枇盤

の境界面の高さすなわち砂模型表面下・・m・高さ以上（・、＞35cr，Dw＞35㎝）、、したとき

には現われない・それゆえ・舳水面形が単一地層中に現われる条件では，局所的に異常な水位低

下はないのであるが・・層地蘇の水路浸透では水路水位と外水位の水頭差の大半力1水願辺の低

透水層で消費され急激な水位低下を生じることになると考えられる。

図2a16㈲・（・）は図2・・3・・1　4と類似の整蹴し増で，C・n・IBとC。n。IC、，対して，

均質地盤と2層地盤の場合を比較するために描いたものである。
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図2．3．16（b），（c） 「均質地盤」と「2層地盤」の各場合に対する
水位上昇割合h／Qcと水路からの距離との関係

…卜10
@　　5

“ミぷε）。ミ嶋

（b）

一一一
Q層地盤　D“・　・　35cm

　　　　均質地盤ID〃＝35㎝
　　　　（Canal　a　p・siti・n皿）

　　　　　　　　｝た一・＿．＿．
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　●一～●一鞠一●亀

　　O　　　　　　　　　　al

均質地盤の場合のh／Qcとx’の関係には，水路の規模や形状の影響は少なかつたのに対して，

図2．3．16（b）からみると，2層地盤系の場合には水路近傍のx’の小さい範囲でh／Qcの値は均

質地盤のときよりかなり大きくなつている。水路より遠方ではh／Q¢の値がほぼ同一になるのに

対し，水路近傍では2層地盤系の場合に均質地盤の場合の2倍にも大きくなつている。これは水路

近傍の低透肘生表層のため水路からの浸透が抑制されて，浸透流量に対する水路内の水位上昇率が大

きくなるものと解釈される。図2．3．16（c）に示されているCanal　Cの場合には，低透水性の表

層を完全貫入しているため．図2．3．16（b）のCanal　Bの場合ほど差は大きくないが．同様の傾

向が認められる。

（3）水路水位と水路浸透流量

　水路水位と水路浸透流量との関係は，さきに示した解析では式（2．3．5）や式（2．3．13）によ

つて，水路水位から境界水位までの水位落差や幾何的条件と関係づけられている。ここではこの関

係を実験結果から考えてみる。

　表2．3．1に示した種々の場合の実験から得られた，水路浸透流量Qcと水路内水位との関係をプ
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ロツトすると，図2．3．17が得られる。

　　　　図2．3．17　水路水位と水路浸透流量の関係

（日O）
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図2．3．17で，たとえば矢印をつけて示したものは均質地盤の模型のPo8itionlにCansl

Aを設けた場合に，水路浸透流量Qc＝60㎡／ninを流すと水路水位は水槽の下面からの高さにして

て37．4　om，換言すると外水位34㎝からHw＝3．4　omの高さになり，Canal　Aの深さは4　omで

であるから水路の湛水深は1．4　cm　eCなることを意味している。

　図2．3．17を概観すると，水路水位上昇量と水路浸透流量との間にはおおよそ直線関係が成立し

ていること，換言すると，QcとHwとは比例関係にあることが認められる。したがつて．ここに

示されているような範囲では，式（2．3．13）のK／K’の値は水位落差Hwの影響によるものは

少なく，おもに水路幅Bと水路側面から境界までの距離4とによつて決まってくる傾向がある。図

2．3．17には均質地盤の場合と2層地盤の対比，およびそれぞれの場合の水路がCanal　B　で

あるときとCanal　Cであるときの対比，境界水位の変化した場合の対比がそれぞれできるよう

に示されている。

　図2．3．17の①，②，③の各場合にはCanal　AがPosition　I　にあるときに境界水位

を変えた場合を示している。この程度の範囲（Dw＝34α露．31㎝．28・om）では浸透流量Qc

と水位落差Hwとはほぼ正比例関係にあり．その増加率もほぽ同じで3つの場合の関係は平行線に

近い。一方，Canal　A　より幅のせまいCanal　c　をP・8itionlに設けたときの関
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係が④である。これはさきの①，②，③の直線的関係よりもゆるい傾斜となつていて，水路位置か

境界の方へ寄ることのために．Po8itionIの場合と同じ水路水位にするためには，浸透流量

はかなり大きくする必要のある9とを示している。④のCanal　Cをさらに小さいCa“1　B

にすると，⑤のようになり，たまたま①の関係と同じ付近に集まつて，ほぼ直線関係となつている。

しかしCanal　Bでは水路規模が小さいため，浸透流量QcはCanal　Cの場合の約6割程度

になつている。

　2層地盤の場合で，外水位が2地層の境界の高さにある（Dw＝35　om）ときは，Cansl　B，

Canal　Cに対するQc～Hwの関係はそれぞれ⑥，⑦のようである（図2．3．17）。　Cansl

Cは表層の低透水層（厚さ5　om）を貫通しているので，⑦の直線の傾きは均質地盤の場合の⑤に近

いが，やや急傾斜を示して，水路浸透は⑤の場合より浸透しにくい。水路が表層内にとどまつてい

るCanalBの場合の⑥の直線は⑦より一層強くその傾向を示して，わずかの流量Qcで水路水位

は上昇し，地盤へ浸透しにくいことを示している。外水位を2地層の境界面より低く，たとえば砂

模型表面からlO｛om下の高さにした場合にはCanalBとCanalCによる差が大きくなつてくる。

すなわちCanal　Cの場合の⑨はさきの⑦の場合とほぼ同じ傾斜を示し，かつQcとHwとは正

比例関係にあるのに対して，Canal　Bの場合の⑧では，水路底面の高さから外水位までのとこ

ろに著しい水位落差が生じている。このような関係は水路浸透による自由水面の上昇量の関係にお

いてもみられたことであつた（図2．3．16参照）。

　水路浸透流量Qcを式（2．3．5）または式（2．3．13）によつて計算して，実験値と比較してみ

よう。図2．3．17に示した①と⑤の各場合に対する計算例を表2．・3．3に示した。

表2．3．3（a）水路浸透流量の計算例（式（2．3．5）にもとつく），図2．3．17の①の場合

実　験　値 ①ぬ ②輌 ③2】曜 ④kうぐ ⑥1＿1き
⑦，8の大小 ⑩Qc（dぬ栖）

Qc
пp醐

B傷） Ilw
p）

　　⑤　　　　　柴（L／Hw）k ⑦③×⑥ ⑧①一⑤

60 6．8 3．4 2．00 926 0550

O560

O570

0．Ol41

O．（1158

O．Ol70

1310

P，465

P57

0．9859

O．9842

O，983

0542

O552

O560

0690

O535

O，430

〈宇〉

1．90 62．4

72 82 4．1 2．00 76．9 0580

O582

O584

0．Ol84

O．0186

O．0188

1，416

P，430

P，450

0．9816

O．9814

O．9812

0570

O571

O573

0584

O570

O550

〈≒〉

239 78．4

81 9．4 4．7 2．00 67．0 0600 0．0212 1．42 0，978 0588 058 牛 2．82 925

@　　一
95 112 5．6 200 562 0，620 0．0249 1，400 0，975 0604 0，60C ≠ 3．47 114

　　　　　　　　　　　　　　　　＿2注：地盤の透水係数kニ2．38×10em／8ecである。
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表2．3．3（b）水路浸透流量の計算例（式（2．3．13）にもとつく），図2．3．17の⑤の場合

実　　験　　　値

　Qc
i噺加）

B（㎝） HW（㎝） 4（㎝）

①レHw ②4／HW ③㌢K’ 　　④
iぴノぴ・）2

　　⑤

ｬ∞

1⑬，⑤　の大小

⑥⑳緬 Qc
icMih）

74 26 4．4 362 0591 823 0．45

O，452

O，453

0．Ol60

O0165

0，459

O，455

＜幸

1．99 65．5

87 35 5．0 35．8 0，700 7．16 0．49

O，495

O，494

0．0275

O．0290

0503

O，493

＜中

2．47 812

104 4．7 5．8 352 0811 6．06 0530

O，532

0，045

O046

0538

O532

＜ニ

309 101

　　　　　　　　　　　　　　　　＿2
注：地盤の透水係数k＝2．38×10　0m／8ecである。

この計算においては，①の場合はCanalAで，⑤の場合はC8nalBであるが，式（2．3．5）

などの計算に用いる水路の幅Bは水路底面編ではなく，水路の湛水面の幅にとり，水位落差Hwは

水路水面から外水位までの落差をとつている。また①では水路は砂模型中央にあるとし，⑤では4

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　＿2
＝37．50mとした。砂模型の透水係数はkニ2．38×10　0m／secとしているが．これは砂模

型の両端の一定水位差による2次元定常浸透状態の流量と水面傾度の観測値から算出したものであ
る．x，．．3．、．lc示した浸透雌Q。の計算値と実験値との誤差は約鷺度以内で，比較的よく合致

しているといえよう。

　表2．3．3の計算値およびさらに3つの場合（②，③，④）の計算値を図2．3．17に併記した。実

験値（O印）と計算値（×印）の間ieはずれがあるが，これは透水係数の値がすべての場合に等し

くなつていない懸念があるため，必ずしも大きなずれであるとはいえない。しかしQc～Hwの関

係としてみると，浸透流量Qcの増減にともなう水路水位の昇降の割合は実験値の方が計算値より

も若干大きくなる傾向にある。

3．3。3　「定流量の場合」の実験結果

（1）水路浸透による水位上昇量

　「定流量の場合」の水路浸透では，砂模型左方の境界を上流端とみなして，一定の流量QEに

よる流れが定常状態となるまで流し続けるのであるが，その際左方の貯水位面の水面積が大きけれ

ば，その水位変化の応答は遅いので，小面積にしておく方が好都合である。そこで，定水位で行な

つていた実験の場合の砂模型の左端の貯水面をさらに砂模型と同一の豊浦標準砂で埋め，この部分

の水面積は約lO　om×25Cl：　eこした。そのため砂模型の長さは約35α冑長くなって，L幸360　on
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になつている。「定流量の場合」の実験はすべて均質地盤に対して，Canal　FをPo8ition

口に設けた場合としている（⑫R＝37．5α1）。

　さて実験では，伏流流量QEのみによる自由水面を観測する。つぎに流量QEはそのまま流し続

けた状態で，水路からQc＝bqcなる流量を浸透させる。そうすると水路近傍の自由水面は上昇

し始める。ある時間経過すると，定常状態とよばれる平衡状態に達する。

　　　　　　図2．3．18　水路浸透開始後の自由水面の時間的変化f憶辮量の場合）

NQ，　（㎝）

　　　　　30

　　　Q＝32㎝3！min　　　　o旬ノ

　　　Q。＝100㎝3／min

　　Dw＝15㎝
　　　D‘＝20cm

　　　ln＝＝37．5cm

　　　　　　　砂模型右端からの距離　（cm）

＼

図2．3．18には．一例としてQE＝32㎡／Wh，Qc＝100　al／Wh，下流端水深Dw＝15　om，

水路底面下の透水層厚さDi＝200mの場合の水路浸透開始後の自由水面の変化が示されている。

この場合には約180分後に，水路浸透の流れ系は平衡状態に達しtt　e．＿　1　こ

の定常状態に達したときの自由水面は伏流流量QEだけによる自由水面よりhだけ水位上昇するが．

その二，三の例を図2．3．19に示す。水路浸透流量Qeの増加につれて，水位上昇量hも増加する

ことが明らかである。水路より上流側の水位上昇量hと水路からの距離x’（図2．3．3のx座標と

対比すると，x’ニーx，（x＜0））との関係をプロットすると図2．3．20のようである。図2．

3．20の縦座標は無次元化してあつて，「定水位の場合」の図2．3．14と対比できるようにしてあ

る。水位上昇量hは距離X’とは無関係にほぼ一定値を示すことがわかる。
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図2．3．19　「定流量の場合」の自由水面形

●譜3遍蔵論；itl
23

23

58

33〃

0〃

縮尺al4・rn
Pv＝＝5．ou

20cm

図2．3．20 水路浸透流量に対する自由水位上昇量の比と

水路からの距離との関係（定流量の場合）

［
2
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1

1）ξ＝20cm

D，ジ＝10Cm

（～f：・二；　5＄　crn　’3／min

Q、＝40α113／min

0 iOO
苫1

200cm

　水路より上流の自由水面が，水路浸透により元の自由水面とほぼ平行な高さまで上昇する関係を

検討するため，一例にっいて流線網を描くと図2．3．21のようであつた。
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図2．3．21　「定流量の場合」の水路浸透における流線網

一一“’h“’一一’“’”一一一一一一一’一一一一一一．．一．一一一一．．一．一

Qと＝60cm3／min

28．｛｝

lWater

26．5

本

路Q、＝120ぐm3／min

25．0　　　23．5　　22　20．5　19　17．5

￥16cm

この流線網は水路周辺50m間隔の格子点での水頭測定と全般にわたる水槽底面での水頭測定に基づ

いて作成されている。水路断面形は金網でっくられているため，若干凹凸があり，水路近傍の等ポ

テンシヤル線は若干乱れている。しかし図2．3．21で察せられるように，上流からの伏流水と水路

からの浸透水との境界にWater　curtainとよばれる一種の境界が生じることがわかる。こ

のことは色素（ウラニン）の動きによって観察された。すなわち，水路よりかなり上流地点に投入

した色素は水路近傍までくること，その境界の下をもぐり速度をを早めて流下した。一方，水路側

壁に投入した色素は次第に拡がり，Water　curtain付近に集まつて，その形状がはつきり

認められた（写真2．3．3）。

写真2．3．　3　Water　curtain

：’

禽駒「→一．・ψ

蒙で
祢；・、↓

。～宗葺

　養　さ一e
　”　儀，
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このWa　ter　curtainの規模は水路浸透流量Qcと伏流流量QEの大小関係によって左右さ

れ，水路浸透流量Qcが大きくなると大きくなる傾向t二あ5．

　さて，多数の実験の結果，水路浸透流量Qcとそれによる水位上昇量hとの関係は図2．3．22（a）

に示されている。

図2．3．22（a）水路浸透流量と自由水位上昇量との関係（定流量の場）
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明らかにQcとhとの関係は「定水位の場合」と同様ほぼ比例関係にある。しかし細かくみるとか

なりのパラッキがあるので，h／HwとQc／（Qc＋QE）との関係に再整理すると図2．3．22

（b）のようになつて，よい直線関係の成立が認められる。すなわち，図2．3．22（b）から

　　　h　　　　　　　　qc
　　　－＝0．8×一　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（　2．3．2　7　）
　　　Hw　　　　　qc十qE
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図2．3．22（b）水位上昇比h／Hwと流量比qc／（qc＋qE）
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　このように，1定、立の場合」の水路浸透による自由水面の上昇量hが水路からの距離とともに

指数関数的に減衰する分布で表わされるのに対して，「定流量の場合」の自由水面形は伏流水によ

る元の水面形をほぼ平行に上昇させたものになつて，その水位上昇量hは近似的に式（2．3．27）

で表わされるものになることはきわめて興味深い。

　「定流量の場合」の流れの特性を表わすと考えられる，水路より上流側自由水面の最低点Mo（図

2．3．4（a）参照）の高さは理論的解析によると，式（2．3．20）と式（2．3．21）iζより与えられる。

いま，この点Moのy座標の値y。を計算するまえに，流れ系薗のqc3，すなわら近似的にqeと

等しいと考えているqc鐙算出するために設定した関係式（2．3．26）の低減係数sを検討してお

く。実験の模型水槽に流れた水路浸透流量qcと幾何的条件を式（2．3．13）に用いて計算される

qc≠の比κ＝qc／qc2がどのような量によつて決定されるかという問題の検討である。すでに

述べたようにqc3＝qcと考えると，式（2．3．13）からqc2／k＝KHw／Kであるから，次式

が成立する。

　　　　　qc3　－qe／k
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（　2．3．2　8　）　　　rc＝＿＝
　　　　　qc2　KHw／K’　　　　　．

この値と実験値で観測されているHw，水路幅B＝4㎝およびeR＝e＝37．5　omの値から式（2．

3．13）により計算されるKHw／K’Bという値を比較したところ，図2．3．23のようであつて，

　　　κ≡蓋畿一：芸　　　　　（2・・3・・　9）
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なる関係が見い出される。式（2．3．29）を式（2．3．13）と結合すると，次の関係を得る。

　　　　　　図2・3・23　Qc／kBと低減係数κとの関係
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　さて，図2．3．4（a）に示されている点Moの座標の値yoの実験値と計算値を比較したのが図2．3．

24である。計算にあたつては式（2．3．24）に現われているTのとり方が問題となる。3．2節

の解析では，水路内の湛水深は零であつて，水路水位は水路底面の高さにあり，Tはその水路底面

から不透水面までの深さとなつている（図2．3．4（a）参照）。しかし実験では水路内に若干の湛水を

生じるため，水路水位と水路底面は一致していない。図2．3．24の計算値を求める際には，水路水

位から不透水面までの深さをTとして採用した。その理由は湛水深の影響が実験結果にあまり認め

られないため，解析におけるy座標は水路水位を基準にとると解釈した方が合理的である。図2．3．

24に示された計算値と実験値とは必らずしもよい一致を示しているということはできなくて，こ

の境界値問題の複雑さを示している。点M。のx座標の値Xoは式（2．3．20）のaの値を式（2．

3．23）に代入することによつて得られるはずであるがその計算は困難である。

　したがつて，現在のところ，実験的に得られている式（2．3．27）が水路浸透による自由水位上

昇量と水路浸透流量，伏流流量との関係を近似的に表わすと考えることができる。これは実験条件

として・eB－・7・・c・n　，　D、一・一…m・qE／・一・・一・…8・3・・m（・－2．38×lr2㎝／8e・
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として），qc／k＝0．457～7．・63σ鳥に対して模型水路の大きさが幅B＝4㎝．湛水深が0～

10　omという範囲にあるときに成立するものであることに留意せねばならない。しかし，たとえば

琵琶湖西の地下水の豊富な地域で，qE／k＝o．104t／hr／m＋（1．3×10m／hr）
　　　　　　　　　　　　　　　　　13）
＝0，8αロなる値が推定されているので，　　　　　　　　　　　　　　　　　　上述の実験条件の範囲は必らずしもせまいものでないこ

，’Dが理解されるであろう。

図2．3．24　水路水位から上流側自由水面の最低点までの落差yo
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②　水路水位と水路浸透流量

　表2．3．2に示されている種々の場合の実験から得られた水路水位と水路浸透流量の関係は図2．3．

25に描かれている。図2．3．25は「定水位の場合」の図2．3．17と同様の整理を行なつたもので

ある。
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図2．3．25　水路水位と水路浸透流量の関係

〆30（

DOOOOO　ΦeΦOG

22．？

18

3°

／／

　　／
手

〆

PositioK　’皿

Canal　F

／

　　／
9／

●　10Ctn　10cm　60cms／min
000000222223

②O●OOO

50

水路浸透流量　Q．

055500111122 60
R0
T0
U0
U0
T9

（“n3／minン

一252一



水路浸透流量Qcに対する水路水位上昇量の増加率（図2．3．25の直線部の傾斜）はほとんどすべ

ての場合に対してほぼ等しいことがわかる。図2．3．25でQc＝0の場合の水位は外水位を表わし

ているが，Qc＞15㎡／砲に対する水路水位と流量Q。の直線関係を延長して，Qc＝oに対応

する水路水位を考えると，これは外水位よりもほぼ1～2　om高い。しかしDi＝oの場合，すなわ

ち水路が深く，透水層を貫通している（いわゆる「横井」とよばれる）場合は，水路水位と水路浸

透流量との直線関係がQ。ニ0のときにも成立していることが注目される。このことは左方境界の

外水位と水路水位との差による流量QEが水路（横井）に流れ込み，水路と右方下流貯水池との間

では流量（Qc＋QE）が流れ，水平成分がおもな浸透流となっていることを意味する。一方，Di

＝10・on，20　om，30・omの各場合には，水路下の透水層内にW8ter　eurtain　が生じ，水

路浸透による鉛直流成分が発生するため，Diが大きくなるにつれて水路浸透流量Q，と水路水位

との直線関係がQc＝Oのときの外水位との間にまで成立しなくなるものと考えられる。

　なお，「定流量の場合」の水路浸透流量Q¢＝bqcの量的検討はすでに示したように，式（2．

3．29）や式（2．3．30）などによって評価することができる。

3．4　結　　論

　この章では，地下水位変動の局部的な問題として，浸透性水路からの浸透水による自由地下水面

の上昇量と水路浸透流量の関係を検討した。地盤は均質であるとして（2層地盤の場合も若干検討

したが），水路より下流側の水位が一定に保たれている場合に，上流側境界条件として次の2種類

のものに対して研究した。上流側有限距離の地点において，一っは水位を一定に保つ場合（定水位

の場合），もう一つは伏流流量を一定に保っ場合（定流量の場合）である。水路から地盤への定常

浸透に関する解析的・実験的検討の結果得られた事項を要約すると次のようである。

A．「定水位の場合」の水路浸透に対して

（1）半無限透水性地盤上の水路からの浸透流量は地盤の透水係数に比例し，流れ系1（図2．3．2（a））

‘ζ対しては式（2．3．5），流れ系1（図2．3．3（a））に対しては式（2．3．13）により与えられるこ

とが理論的解析からわかっているが，有限厚さの透水性地盤に対応する模型実験（水路底面下の透

水層の厚さDiが水路幅Bの数倍になっている実験）で観測された水路浸透流量と，水路幅Bを水

面幅にとつて式（2．3．5）や式（2．3．13）から求めた計算値とはかなりよい一致をみた。

（2）水路浸透による自由水面形は流れ系1に対して式（2．3．9）により，流れ系1に対して式（2．

3．17）および式（2．3．18）によりそれぞれ表わされることを理論的に求めた。しかし，室内実

験から観測された自由水面の上昇量は水路と水理境界の中央付近で，上述の式から計算されるもの

より最大約3倍大きくなり，かなりのずれを認めた。それは両者における条件の相違，たとえば地

盤透水層の厚さ，水路内湛水深の有無や毛管帯の有無などに起因するものと考慮されるが，流量に

ついてはよい一致をみるのに対して水位上昇量にっいてかなりのずれがみられる点今後検討されな
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ければならない。

（3）水路浸透による自由水面の上昇量は浸透流量にほぼ正比例する。

（4）水路浸透による自由水面の上昇量は水路からの距離に関して指数関数的に減衰する分布となる。

　「定水位の場合」であるが，低透水性の薄層が上部にある透水性地盤という「2層地盤系」に対

する水路浸透実験からは次の興味ある観察が得られた。

（5）　「2層地盤」の場合は水路が低透水性の表層を貫通しているか否か，また外水位が2地層の境

界面より高いか低いかが重要な問題となる。「外水位が高い」場合および「水路が貫通している」

場合の自由地下水面の上昇量は「均質地盤」の場合と類似する。しかし外水位が低く．水路が浅く

て下層に「貫通していない」場合の水面形は水路からの距離とともに急激に低下する。

（6）水路浸透による自由水面の上昇量は，水路近傍ではおもに水路周辺の透水性によつて規定され，

遠方ではおもに水路浸透流量の多少によりきまるようである。

B．「定流量の場合」の水路浸透に対して

（1）定流量の場合の水路浸透流量は基本的な流れ系H（図2．3．3（a））と流れ系薗（図2．3．4（a））の

それぞれの解析結果を組み合わせることにより．式（2．3．30）によって与えられることを実験的

に検証した。すなわち，有限厚さの透水性地盤に対する定流量の場合の水路浸透流量は半無限地盤

への水路浸透流量qc2に低減係数rc（式（2．3．29））を乗ずることにより得られる。

②　自由水面形の解析は困難であるが，水路浸透による水路より上流側の自由水面の上昇量は，水

路下部に形成されるWater　curtainによるせき上げの結果として，かなり認められる。そ

の上昇量は式（2．3．27）の実験的関係式で表わされる。

（3）　水路浸透による水路より上流側の自由水面は水路浸透流量にほぼ比例して上昇する（これは

「定水位の場合」と同じである）。

（4）前項（3）の水位上昇量は水路からの距離に無関係にほぼ一定値になる（これは「定水位の場合」

と異なる）。　　　　　　　　　　　　　　　‘
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　この章の記号

8　：点Mo（図2．3．4）のζ一平面上のξ値。

b　：実験水槽の幅，25cr。

B　：長方形水路の幅（cr）。

α　：不透水面（図2．3．4）の傾角aπを表わす係数〔0〕

β　：パラメター（たとえば式（2．3．24））。

ε　：パラメター（式（2．3．24））。

Di：水路下部の透水層厚さ（図2．3．11（s）参照，cr）。

Dw：下流端貯水池の水深（ca）。

h　：水路浸透による自由水面の上昇量（om）。
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H　：水路浸透による水路位置の自由水位上昇量（om）。

Hw：水路水位から境界水位までの水位落差（om）。

hE：地盤の上流境界における水深（om）。

k　：地盤の透水係数（om／8ec）

κ　：流量の低減係数〔0〕

K，K’：それぞれ母数kX　，　k）（’の第1種完全だ円積分。

、㌔母数，、x・，網数，r2＋f’三1。

e　：水路から下流境界までの距離（om）。

L　：流れ領域の全長（om）。

2R：砂模型右端（下流側）から水路中心までの距離（on）。

4L：砂模型左端（上流側）から水路中心までの距離（om）。

q，1：流れ系1（図2．3．　2（a））の水路浸透流量（㎡／8ec／om）。

qc2：流れ系1（図2．　3．　3（a））の水路浸透流量（di／sec／om）。

qc3：流れ系N（図2．　3．4（a））の水路浸透流量（al／8ec／om）。

qE’：流れ系Nにおける上流からの伏流流量（ed／8ec／om）。

q’＝q，3＋qE’

q。：室内実験で観測された水路浸透流量（♂／8ec／om）。

qE：室内実験で観測された上流からの伏流流量（cd／8ec／om）。

Qc＝b・qc（ぱ／8ecまたは㎡／nin），

QE＝b・qE（翻／secまたはα1／gin）。

T　：水路水位面から地盤不透水面までの深さ（om）。

ω　：複素ポテンシヤル，ω＝ψ十iψ。

g　：速度ポテンシヤル。

ψ　：流れ関数，　i：複素記号（i＝」：：”i’一）。

ζ　：補助の複素平面，ζ＝ξ＋i　。

◎　：Zhouk。vsky　の関数（補助の複素平面）。

t　：補助変数（ζ＝k×2t2）

Z　：実平面，Z＝X＋iy（X：水平方向，y：鉛直方向）。

8n（u，kX）：Jacobiのだ円関数。

dn（u．k×）：同上，

　　　　　　　　　ぱ《。n2（u，k㍉＋d。2（。，kX）＝1
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第4章　結　　論

　　本編では，地下水位変動に関連して，琵琶湖面変動にともなう周辺地下水位変動の推定，実際の地’

下水位変動のパターンおよび局地的に発生’する地表の浸透性水路からの浸透水による地下水位上昇に

関する基礎的研究にっいて述べた。各章の終りに示した結論事項を要約すると，次のようである。

　第1章の琵琶湖周辺の地下水位変動に関する研究においては．一般的に地下水位変動の解析法に

っいて概説し，未知量の選定の仕方により種々の調査・解析法が考えられることを示唆するととも

に，現地の境界条件の把握が重要なことを強調した。これに基づいて，琵琶湖周辺の地下水位変動

の推論のために実施した総合的な調査について，とくに土層構成と地下水流況との関連性，境界条

件の決定のための指針を究明するとともに，滞水層定数の決定に対して検討を加え，最後に湖面低

下にともなう周辺地下水位低下を，観測地下水位資料の分析および上述の成果を利用した電子計算

機による計算結果から総合的に推論した。その結果，湖東では平均して湖岸から3～5　ha付近まで

の範囲が影響をうけること，また湖西ではその影響はせいぜい湖岸から2　keの範囲に止まることが

予想された。

　第2章の観測結果からみた地下水位変動のパターンにおいては，前章で推論された湖面低下にとも

なう周辺地下水位の低下を，観測地下水位の変動と比較・考察することによつて，その妥当性を確

認した。同時に境界値問題としての実際の地下水位変動は，おもに降水量と上下両境界条件により

支配されることを強調した。すなわち，高須輪中における平坦な小範囲の地下水位は降水，河川水

位に対して時間的に遅れて変動するという典型的なものであるのに対して．琵琶湖周辺の地下水位

は降水に対して遅れて変動するが，湖面変動に対しては先行するという特徴があることを見い出し

た。これは流域の地勢的特性を反映した結果と考えられた。また境界条件としての上下両境界条件

としての水理条件および降水が地下水に転化する時間的遅れについても若干考察した。

　第3章の水路浸透による地下水位上昇に関する基礎的研究においては，地下水位変動に与える局

地的な問題の一っとして，地表に考えられる理想的な浸透性水路からの浸透による地下水位上昇に

関して基礎的研究の成果が述べてある。すなわち，水路浸透による自由地下水位の上昇量と水路浸

透流量の関係を，水路より下流側境界の水位が一定に保たれているとき，水路より上流側有限距離

において水位を一定に保っ「定水位の場合」と，伏流流量を一定に保つ「定流量の場合」に’ﾎして

それぞれ解析的・実験的に検討した。その結果，それぞれの場合に対して，水路浸透によって当初

の地下水面からの上昇した地下水面が平衡した定常状態において，水路浸透流量の計算式を解析的・

実験的に検討して求め，そのときの自由水面形すなわち地下水位上昇量の関係式を写像関数を用い

て誘導するとともに，実験的に検討して満足な結果を得た。すなわち．水路浸透による自由水面の

上昇量は浸透流量にほぼ比列すること，上流側の境界条件として定水位の場合には自由水面の上昇

量は水路からの距離に関して指数関数的に減衰するけれども，定流量の場合には自由水面は元の水
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面からほぼ一定の高さだけ上昇することなどが明らかにされた。

、
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　　付　　録

（第2編第1章に対する付録）

　第2編第1章では，琵琶湖周辺の地下水位変動について研究した結果を示した。ここでは，その

際に示した図2．1．10の電子計算機による地下水位変動計算の結果から図2．　1．11の湖周辺地下水

位低下の推定を行つた手順について，とくに補足説明する。

　まず最初に，図2．1．10のような地下水位変動を得るために採用した計算の方法について振返つ

ておかねばならない。琵琶湖周辺の地下水位変動の計算にあたつて，設けた基本的な考え方は次の

ようなものである。

　①　地下水流は湖岸線に垂直な一方向の流れで近似する。したがつて準一次元的解析を行なう。

　　計算は偏微分方程式を階差式にした数値計算とする。

　②　滞水層定数は現地揚水試験から推定したものを用いる（表2．1．1）。この資料のない地点で

　　は，地質・地層が類似した近隣の地点での値を代用する。

　③地質・地層は約lXπ間隔で行なわれたボーリング調査，電気探査による調査，聞き込み調査

　　の結果などを総合判断して求めた地層図に基づき，これを透水性の砂層（滞水層）と不透水性

　　の粘土層とに分けてモデル化した地層条件に対して計算する。

　④　計算に当つて与える当初の地下水位条件（初期条件）は既往の現地観測値を基にした年間平

　　均の地下水面を用いる。

　⑤境界条件および計算の条件は図2．1．9と表2．1．2に示したものを用いる。

　これらの事項は種々の問題を含んでいて，それぞれが計算結果に及ぼす影響に関しては疑問な点

が多い。たとえば，平面的にみた地下水流の方向は湖岸に向うものが主なものであるけれども，う

廻したり，曲りくねる流れが現実には多少認められる。そこで，二次元的解析法の必要性が考慮さ

れるが，この方がよい結果を与えるという保証は何もない。さらに滞水層定数は数地点で測定され

ているのみで，流域の各所での値がどうなつているか，地層の連続性，初期および境界条件の与え

方など未知量があまりにも多いということは否定しえない。

　地下水位変劫の解析には，これらの背景を十分考慰しなければならないため，本文では各種の詳

細な現地調査を実施して，それらを総合的に判断して上記手法による計算結果を解釈したのである。

すなわち，地層モデル，滞水層定数を最も合理的と認められるように推定して，計算した結果の一

例が図2．1．10の犬上川地区の地下水位変動である。本文で既に指摘したように，図2．　1．10には

湖面低下にもかかわらず，上流側の地下水位が初期水位より上昇しているところがみられる。これ

は不可解な現象であつて，容易にその原因を究明することができない。このような傾向は実際の観

測結果「図2．L8など）にも認められていて，安曇川地区などにおいても認められている。しかし，

この現実の地下水位変化の傾向と上述の計算結果の傾向とが同一の原因によるものかどうかは明ら
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かでない。このように考えると，上述の地下水位変動の計算結果は種々の仮定に基づいているので，

これを全面的に正しい解が計算されているということはできない。そこで，第2編第1章の本文で

は，計算結果を次のように解釈した。

　本研究では，湖面変化に伴なう地下水位の最大低下量の分布を知ることが目的であるから，これ

を次の二つの方法で試算する。

　（A）仮定した初期地下水位からの最大水位低下量をそのまま用いる。

　（B）湖面変動に伴なつて生じている計算地下水位変動の最大振幅を最大低下量とする。

　この二つの方法で求めた最大地下水位低下量の分布の一例として，犬上川地区と稲枝地区につい

て示したのが付図一1である。
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　この二っの地区では，犬上で2．3　knt付近，稲枝で3　knt付近の各地点より上流で計算地下水位が初

期水位より高く算出された。このため付図一1には，上流側で上記二つの方法の結果に差が生じて

いる。しかし下流側では当然差がない。稲枝地区1±愛知川と宇曾川の両洞川に挾まれた地域であっ

て，側方からの地下水酒養が認められるが，実際の観測資料や聞き込み調査によると，地下水位変

動の振幅は上流にゆくに従つて減衰する形になつている傾向が認められた。そこで稲枝地区では付

図一1の実線で示した最大地下水位低下量の分布が妥当なものと考えられた。一方，犬上川地区で

は，本文中の図2．1．4（b）に示したように湖岸から2　knt～3　km付近が地下水位の豊富な扇状地末

端部に相当しているため，付図一1の破線の方の地下水位低下量の分布が実情に近いと考察される。

　他地区の地下水位変動の計算結果は，それぞれほぼ妥当な結果が得られ，（A）の方法で算出した

最大地下水位低下量の分布は付図一2のようである。

ただ，安曇川の易合は上流境界条件の相違によって大きなずれが生じているが，本文では図2．　1．　5

に示されているように湖岸から2　kx上流における豊富な湧水を重視して，Case8－1の結呆を採

用している（なお，安曇川地区においては第2編第2章においても若干考察を加えてある）。
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　これらの結果を総括して，図2．1．llに予想される地下水位の最大低下量の分布を等低下量線図

として示したのである。以上によつて理解されるように，図2．　1．　11の結論は計算結果だけでなく，

種々の現地調査結果を勘案して推論されるものである。この意味で，この結論的な図は経験的な，

総合的判断に基づく面もあるわけで，地下水位変動を高精度で推論するためには，解析法の検討，

現地観測資料の解析など数多くの基本的な問題に対する研究が今後も必要であるといわねばならな

いo
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