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第 1章序 論

1 .1 研究の背景と目的

我が国は‘列島を縦断する急峻な山脈，外国と比べて短く念、勾配な河川，国土面積に比べ長大な海岸

線を有している。また、世界有数の地震国，火山国であるとともに，地質は脆弱で，断層や破砕帯も数

多く分布している。気候はア ジアモンスーン型であり，年間の降JK量は多いが，これが梅雨期，台風期

に集中する上に，短時間に大量の降雨が発生するために洪水や，土砂災害による災害が起きやすく，また

降雨を水資源として安定的に利用しにくい自然、条件となっている。

我が国の国土は，約75%が山地であり，山から運ばれた土砂が長年にわたり堆積して形成された沖積

平野に多くの人口が居住し高度な社会・経済活動が営まれている。歴史的に見ても，平野にはかつて

河川が網の目のように縦横に流れ，洪水が起きれば一気に氾濫していたため、安定的な土地利用は極め

て困難であった。 このため，我々の祖先は営々と治水に取り組み，流域の荒廃地対策を進め，河道を安

定させ，堤防で洪水を防ぎ，さらに水路を切り開いて水を確保してきた。 こうして徐々に河川は今日の

ような姿になり，耕作地の拡大で農業生産は増大し，平野部に都市が形成されて，現在の我が国の国土

の基礎が築かれたのである。

このような国土の成り立ちのために 平野部の多くは洪水時の河川の水位よりも低く，洪水が起きれ

ば広い地域が氾濫に見舞われることになる。 こうした氾濫地域の面積は，国土の約 10%に相当するが，

ここに全国の人口の約1/2，資産の約3/4が集中している。ところが，欧米諸国では，河川に比して地

盤の高い洪積平野が多く，河川自体も流路が長く勾配も緩く，洪水による被害は局所的・限定的である O

こうした事実は，欧米諸国と比べ，我が国にとって治水がし 1かに重要な国土保全政策であるかを物語っ

ている。

一方，我が国は，世界でも有数の多雨地帯に位置するため，年平均降水量は世界平均降水量の約2倍，

約 1，714mmである O しかしながら，人口密度が大きいため， 一人当たりの年平均降水量でみると，世界

平均の 1/5程度であり 決 して諸外国に比べ恵まれている状況とはし 1えなし 1。さらに，近年の降水量の

変化をみれば，少雨傾向にあることがいえる O

また，我が国においては，降雨は季節的な変動が大きく梅雨期および台風期に集中し，さらに近年で

は各年ごとの変動も大きくなっている。 加えて，急峻な地形のため，我が国の河川の勾配は急であり，流

域は小さく，かつ，流路も短し 1。 このため，河川の流量の変動は大きく，また，流水は急速に流下して

しまい，水資源の安定的利用を図る上では極めて不利な気候的・地理的条件下にあるといえる。

最近の水需給の状況については，首都圏を始めとして水資源開発の遅れ等から依然として需要が充足

されておらず，河川の水が豊富なときにしか取水で、きない，いわゆる不安定取水に依存せざるを得ない

状況にある。また，核家族化の進展，水利用機器の普及等を反映して生活用水の使用量は増加傾向にあ

り，また，環境保全，消流雪などのための新たな需要も発生している。 さらに，地形的制約等から局地

的に水需給がひっ迫している地域もある。地下水については，地下水採取の規制，代替水源の確保等に

より過剰な地下水採取による広域的な地盤沈下は沈静化の傾向にあったが，平成6年の渇水時には一時

的な地下水採取量の増大に伴い，地盤沈下等の地下水障害が発生した。また，消雪パイプでの地下水利

用により冬期間の地下水低下およびそれに伴う地盤沈下等も発生している。



このようなことから，近年においても渇水が頻発しており，平成7年までの 19年間をとれば¥全ての

都道府県で渇水が発生している。

以上概観してきたとおり，我が国の流域の社会的特性に起因して，洪水防御と水資源の開発・利用の

両面にわたり河川流量を貯留し調節する施設であるダム建設に対するニーズが強し 1。また，水力発亀，

j謹j既， さらには河川の流木の正常な機能の維持等の面からもダムの果たすべき役割は大きし 1。このよう

にダムはI~上の保全と凶民生活ならびに社会経済活動の維持・発展に大きく貢献しており，今後も ー層

の貢献が望まれている。 しかしながら，河川の地形的特性から， 一般に我が国のダム ・貯水池は堤高，堤

体積の害IJには貯水池容量が小さく，貯水効率が悪し 1。そのため，期待する治水・利水等の効果を達成す

るための必要容量を確保するために数多くのダムを建設する必要があるが，我が国の地形 ・地質は極め

て複雑であり，地質的に恵まれない地点にもダムを建設するという高度な技術が要求されている。

このような厳しい状況下で 我が国においては，これまでに数多くの安全性の高いダムが建設されて

きている O 特に，先の兵庫県南部地震において，現行の 「震度法」に基づいて設計されたダムが，地震

断層の近傍に位置したものも含めて その安全性に関わるような被害が生じなかったことからも現行設

計法に基づくダムの安全性の高さを知ることができる。

ダムは堤体を構成する主たる材料によりコンクリートダムとフィルダムに大別できるが，特にフィノレ

ダムは， ダムサイト近傍から採取できる土や岩石といった自然、材料を用いて築造するため，その物性に

はある程度のばらつきが存在することは避けられない。加えて，土や岩石の物性，挙動については鋼材

やコンクリートなどの他の土木材料に比べて未解明な部分も多く，また解明されていてもかなり複雑で

あることが一般的である。そのため，設計に際しては，十分な安全率を見込んだり，既往の事例に基づ

く経験を重視したりする傾向が強し 1。そしてその設計が適切であったか否かの判断は建設中および建設

後の時間的経過ならびに湛7)<，地震などの外力に対して各種の挙動観測を行い，観測値が既往の類似ダ

ムと同様の値を示しているか否か，結果的に安全であったか否かを確認することで行うことが一般的で

ある。先述したように，現行の設計基準に従うとかなり安全性の高いダムを建設することが可能である

が，それは設計基準がこのような保守的とも言える設計法の集大成であるからとも言える O

しかし設計基準はできる限り合理的な力学的判断に基づくものであることが望ましし 1。さらに，近

年，公共土木構造物の建設コストの縮減が大きな政策課題となっている中で， これまで未解明であるた

め大きめの安全率を取っていた部分，既往の事例に基づいた部分についてその物性を解明していくこと

により，設計の高度化，合理化を図っていくことが望まれている。また，十分な精度の品質管理を行

いながら施工を行 うことはもちろんのこと，建設後の安全管理についても，ロックフィルダムの物性

についての十分な知見の下にその高度化を行うことが必要である O

以上のような背景から，本研究においては， フィルダム，特に大型のフィルダムであるロックフィ jレ

ダムの建設中および.湛水時さらには地震時の実測挙動に関するデータを収集，整理，分析することによ

り，安全に機能しているロックフィ jレダムの一般的な挙動を把握する。また， ロックフィ jレダムコアお

よび基礎からの浸透流量や地震時の加速度等の実測値と，理論的な検討により， フィルダムの安全性に

ついての考察を加える O これらの成果から，今後のフィルダム，特にロックフィルダムの設計や安全管

理の高度化を目指す。
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1.2 本論文の構成

本論文は，その研究の背景と目的を述べる第 1章 (本章)も含めて全7章で構成されている o 第2章以

降の構成の概要を示すと以下のとおりである。

まず第2章では，本研究を進める前段階として，フィルダムの技術的変遷を， 1)ロックフィルダム建設

の技術的変遷、 2)浸透流制御設計の技術的変遷， 3)耐震設計の技術的変遷， 4)築堤材料物性評価の技術的

変遷， 5)施工の技術的変遷， 6)建設事例に見る技術的変遷， 7)事故事伊1]と教訓し 8)挙動観測方法の技術的

変遷といった8つの項目に分けて整理するo また，このような技術的変遷についての調査結果を通して，

本論文の課題であるフィルダムの実測に基づく挙動現象の解明，およびその成果を基にした安全性の評

価がし、かに重要で、あるかを示す。

第3章，第4章においては，現在におけるフィルダムの代表的な型式であるロックフィルダムのコアお

よび基礎地盤からの浸透流を研究の対象とする o 第3章においては，単純なモテソレであるが， コアの形

状，止水カーテン長，谷形状などを考慮することにより、ロックフィルダムのコアおよび基礎が均質な

透水性媒体である場合にどのような浸透現象を示すのかを理論解析により明らかにするo これにより，

設計時に想定している理想的な浸透形態についての情報を得るo また、第4章においては，実際のダムに

おける浸透流量の実視1]値と第3章で求めた理論解により，コアや基礎地盤の透水性を検討したり，安全管

理上の問題点を抽出，その原因を分析する。

第5章においては，ロックフィ jレダムの計測項目のうち堤体の外部および内部変形，堤体内の土庄およ

び間隙水圧，基礎岩盤の変形と底設監査廊の継目変位などの力学的挙動の実視1]値を解析することにより，

安ノモに挙動しているロックフィルダムの施工時および湛水時の 一時的な挙動を把採し設計および安令

官理の高度化に資すると考えられる知凡をとりまとめる。

一第6章では，ロックフィルダムの地震時の力学挙動解析と安定性の評価について述べる。まず，近年建

設省所管のほとんどのロックフィルダムに地震計が設置され，地震時のダムの力学挙動が次第に解明さ

れるにつれ，現行の耐震設計法である震度法の仮定とは矛盾する観測値が得られていることを述べる。

これらの知見をもとに，ロックフィ/レダムの新しい耐震設計法としてフィ jレダムの耐震設計指針(案)が

提案され，現在フィルダムの耐震設計の実務において広く活用されているo 筆者は本指針(案)の検討

に参画したが，その基本的な考え方や震度法との相違点，適用にあたっての留意点などについて述べるo

さらに，兵庫県南部地震においては他の土木建造物に甚大な被害が発生したことに鑑み，現行の震度法

で設計されたロックフィルダムの地震時安定性について評価した結果について述べる。

最終章にあたる第7章においては，本論文で対象としたフィ jレダムの浸透現象，力学的挙動，耐震設計

の各分野について研究の結論および今後の課題をとりまとめる。
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第 2章 フィルダムの技術的変遷 2.2 ロックフィルダム建設の技術的変遷

2.2.1 フィルタムの定義と分類

フィ lレダムは、土や岩石といった自然、材料を盛り上げてつくった部分を主体とするダムとして定義さ

れる フィルダムには各種の型式があるがその分類を次の3点から行うこととする。

第ーには，主要築堤材料による分類であり，土(アース)および岩石(ロック)を主要な築堤材料と

するものをそれそれアース (フィル)ダムおよびロックフィルダムと分類するo この分類は明確に行う

ことはなかなか困難であるが， 1958年米国土木学会の"SympoS1umOn Rockfill Dams"での討論:nの

結果に従い 「最大堤体断面の50%以上が岩石で構成されている場合をロックフィルダムと呼び， 50%以

上が土の場合をアースダムと呼ぶ」こととする。

第二には， 図-2.2.1に示すように，フィルダムの遮水機能を果たす部分の構造による分類である。ま

ず，堤体の大部分が均一な材料で、構成されているか否かで均一型とゾーン型に分類する o ゾーン型は，

遮7K壁が堤体内にあるか否かで内部遮7K壁型と表面遮水壁型に分類し，内部遮7K壁型については， ダム

中心線が全て遮水壁部に含まれるか否かで中央遮7K壁型と傾斜遮7K壁型に細分するo なお内部遮水壁は

土質材料で構成される場合がほとんどであり，その場合は，それぞれ中央コア型，傾斜コア型と呼ばれ

ることが多いo さらに表面遮水壁型(フェイシング型)は，遮水材料として使用する材料によって①木

製，②銅製，③鉄筋コンクリート， ④アスフア ルトコンクリートの各遮水壁型に細分する O

2.1 序説

世界における夕、ム築造の歴史は極めて古くその詳細は不明確な部分がある O しかし古代文明発祥の

地であるエ ンフト ，シリア，インドなどにおいて濯淑用あるいは水道用のためにフィルダムを築造した

ものが最初の夕、ムであるといわれている lO このように古代文明の発祥とともに築造されるようになっ

たフィルダムてはあるが，当然、可時は，現在のように確立された設計体系が存在していなかったために，

その築淀材料の選定，築造方法については，経験と勘に頼っていた。さらに，ある地域においては有益

な技術↑奇報が得られていたとしても，その情報を迅速かつ確実に伝達する手段を有していなかった。そ

のため、築造されたフィルダムのほとんどが何らかの原因により破壊してしまっている。なお，このよ

うにして築造されたフィルダムの形式は，土質材料により築造されたアースダムがほとんどであった。

このようにして経験と勘に基づいて築造されたアースダムは，築堤と破堤を繰り返し司そのなかでその

構造と胞L心法が極めて長い年月の間に少しづ‘つ安全なものへと進歩していったと考えられる。このよ

うな，ゆっくりとしたダム司特にフィルダムの建設技術の進歩は， 19世紀後半から 20世紀初頭にかけて

近代的な夕、ム技術が任屯されて， コンクリートダムや大型のフィルダムとしてロックフィルダムが登場

するまで続いたコ

しかし. 19世紀後半から 20i1t紀初頭にかけて近代的なダム技術が確立された後は，その技術進歩の速

度はそれ以前とは比べものにならないほど著しく加速された。さらに， これらの技術を用いて多くのダ

ムが建設されてくると，徐々に良好な地質条件を有するダムの建設サイトが減少し地質条件が厳しい

サイ トにもダム建設の必要性が高まってきた。これのような状況が，ダム技術をさらに進歩させている。

このようなダム，特にフィルダム建設技術の発展の歴史を詳細に調査，分析しておくことは，今後の

フィルダムの調査・研究を効率的に進めるのに大いに役立つ。そこで，次節以降では， フィルダムの技

術的変遷を， 1)ロックフィルダム建設の技術的変遷， 2)浸透流制御設計の技術的変遷， 3)耐震設計の技術

的変選， 4)築堤材料物性評価の技術的変遷， 5)施工の技術的変遷， 6)建設事例に見る技術的変遷， 7)事故

事例と教訓1，8)挙動観測方法の技術的変遷といった8つの項目に分けて整理する。また，このような技術

的変選についての調査結果を通して，本論文の課題であるフィルダムの実測に基づく挙動現象の解明，

およびその成果を基にした安全性の評価がいかに重要であるかを知ることができる。つまり， フィノレダ

ムの築堤材料である自然の土や岩石材料はその物性のばらつきがコンクリートなどに比べてかなり大き

く，かっその特性については未解明な部分も少なくない。これが，基礎となる自然地盤となるとますま

す理論体系に従って取り扱うことが難しくなってくる。そこで，実現IJ挙動解析を中心としたフィルダム

堤体および基礎の特性および安全性の評価が重要になってくる訳である。

均一型

ゾーン型寸内部遮水壁型寸中央遮水壁型la)

1 L-傾斜遮水壁型・ー，

し表面遮水壁型 lei-「木製遮水壁型

ト鋼割遮水壁型

ト鉄筋コンクリート遮水壁型

L アスフアルト遮水壁型

(c) 

図-2.2.1 フィルダムの分類

第三には，施工法による分類で①人力転圧式，②捨石(ダンプトロック)方式， ③7K締め式あるいは

半水締め式， ④射7K式， ⑤機械転圧式等に分類できる。

以上のような分類方法および名称は，必らずしも絶対的なものでは無く例えば，河川法に基づく技術

基準である河川管理施設等構造令においては， フィルダムは 「ダムの堤体がおおむね均一の材料による

もの」と 「その他のもの」に区分されているにすぎない。

-
h
d
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2.2.2 ロックフィルダム建設技術の変遷

現在のロックフィルダム建設技術は，古代に発生したフィルダムの建設技術が幾多の改良、特により

高いダムをより安全に建設するための技術的改良を経た結果生まれたものである O このためロックフィ

ルダム建設技術の変遷1) 引はフィルダム建設技術の変遷でもある O

フィルダム建設技術の変遷を型式の変遷の面よりまとめたものを図-2.2.2に示す。この図を参考に

しながらロ ックフィルダム建設技術の変遷を概観する。

ゐ-・・4

骨じJLII'J

ダム

"'l"fじ

アースダムあるいはわ悩みタム

(内部J!!1ノド常々 !ロックフィルダム)

(也没と酬を刷返すことにより )

経験的にダム をir設 / 

i-.i:透.flJ.l~命
安定解析

1931 5HII 5rげ lngs(米 )(11= 100m) 
1834 GHbrlel ....2 (米 )(11= 85m) 

アスフ/ルトコンクリート

必 ノドザ ぞ!ダム

1909 \'ccaxa~o. 2 ( メ . 11 50m) 

1921 San Pab10 (米， 11 67m) 

1925 Ca1areras (米， 11 67m) 

1932 Cobb1e ルlountain (米， 11 78m) 

さら に大型化

図-2.2.2 フィノレダム建設技術の変遷

( 1) 古代のアースダムあるいは石積みダム

ダム建設の歴史は極めて古く，紀元前から主として濯淑用水貯水のためにフィノレダムが築造された

という記録が残っている。

例えばエジプトにおいては紀元前2600年頃に堤高 11mのSadd-el-Kafara (サド・エノレ・カファ

ラ)ダム6) が建設された。 このダムは，真中の36m厚のコア部を上下流部においておのおの24m幅の

割石積み擁壁で保護した形となっている。

中国においては紀元前6世紀の末，楚国において安豊塘と呼ばれる濯概用の大貯水池が築造された。

紀元前250年頃長江上流に都江堰7) と呼ばれる利水施設が築造されたがその分流施設は石積みであっ

fこO

日本においても稲作の伝来とともに弥生時代に，狭山池や満濃池に代表される多くの瀧滋用のため

池が建設されたがこれらはすべてアースダムであった。

古代のダムは土で築造するアースダムか石を積み上げた石積みダムが主流であったが， これらのダ

ムは理論的根拠に基づいて築造されたものではなく経験的に築造されたものである。そのためしばし

ば破堤することになったが，逆に， この破堤によりダムの経験則による発達があったともいえる。 し

かしこのような経験則によるフィルダム建設技術の進歩の速度は非常に遅いものであった。

-6-

(2) パ ドjレクレイ型アースダムti'

1800年代に英国では多くのフィ jレダムが建設された。これらのダムでは事故も多くその経験ととも

に建設技術は改良されていった。事故の約半分は浸透破壊によるものであったo 1850年にはアース夕、

ムの英国設計基準が制定されたが，コア材はパ ドルクレイ CPuddleClay) と称する高含水比の粘土

を使用することとしていた。 このコアは基礎をトレンチしてその中へも充填され基礎の止水にも使用

された。その後， 1824年のセメントの発明以降，トレンチはコンクリー卜で充填されることもあった。

堤体の下流面勾配は 1: 2.5，上流面勾配は 1: 3.0程度が標準とされた。 フィ lレタについての明確な考

えはなかったが，コアの両サイドには細粒の透水性の小さな材料が配置された。放流管は初めは堤体

内に埋設されたが，やがて暗渠方式となり，さらに地山内のトンネルとなっていった。

19世紀中頃までフランスを中心にヨーロッパではフィ jレダムの最大高さは 20数mと考えられてい

た。それはこれ以上高くすると施工中にすべりを起す事例があったからである O 土質工学が未発達で

すべりの原因となる間隙水圧についての概念がなかったのである。

(3) 捨石(ダンプトロック)工法と表面遮水壁型ロックフィルダム

このような遅い技術の進歩速度を加速したのは， 19世紀半ばのアメリカにおいて登場した表面遮水

壁型ロックフィルダム9) である。 ロックフィルダムは 1850----1870年のゴー/レドラッ シュ時代に砂金

採取のための水を確保するためカリフォノレニアで生まれた。初期のロックフィルダムは豊富な木材を

表面に組み立てて遮水壁とし内部に採鉱技術を応用して採取した岩石を充填した木製表面遮水壁型

ロックフィノレダムであった。その後技術的改良とともに，鋼材や鉄筋コンクリートを遮水壁に適用す

ることにより遮水壁の耐久性を増したり，施工機械の発達も加わりこの型式のダムは急激な発達を遂

げた。

コンクリート遮水墜を使用したロックフィノレダムは，堤体の沈下が大きくそのため遮水壁が損傷し，

漏水が多かったが決壊するような被害はなかったo 1930年から 1940年代になると 100m級の大規模

なフィルダムが建設された。ロックフィ jレの上下流面勾配は 1: 1.4程度と急勾配であった。1950年後

半に入ると鉄筋コンクリー トよりも水密性，可榛性に優れたアスファ lレトコンクリートを遮水壁に使

用したダムがヨーロッパを中心に築造されるようになり，現在では， この型式のダムの中心的存在と

なってきている。

この型式のダムが建設され始めた頃は，築堤材料を高所より捨石(投石)し，衝撃で締め固めるこ

とを期待するものであった。 これを捨石(ダンプトロック)工法と呼ぶ。従って，堤体内には空隙が

多く残り築堤後にかなり堤体沈下が発生することが予想されたo そのため，遮71<壁材の可権性が重要

な要因となったのである。 しかし現在は，築堤材料を薄層に撒き出し，転圧する工法で築堤されるよ

うになり築造後の沈下量は少なくなってきているため，再びコンクリート遮水壁が見直される機運に

ある。

(4) 水締め式アースダムおよび半水締め式アースダム

一方，土質材料を主体とするダムも経験則に従って建設されていたが，材料運搬，堤体築造に大き

な変革を見い出せないまま 19世紀後半までは，低ダムを建設するに留まっていた。ところが， 19世紀
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後半からアメリカを中心に水締め工法10) (ハイドロリックフィル)が流行しだし， 50m以上のダムが

続々と築造されるようになった。この工法は，土取り場からダムサイトまで土質材料をスラリー状に

して送水管により流送し，図-2.2.3に示すように斜面に沿って流入させ，外部に組粒を，中央部に至

るに従って細粒を沈澱させて中央部に遮水壁を作るというもので，材料運搬と堤体築造の両面に大き

な変革をもたらしたo なお土取り場とダムサイト聞の距離が長く，築堤材料を流送することが不可能

あるいは不経済な場合に， ダムサイトまでの材料運搬はダンプトラック等により，盛り立てだけを水

流によることがある。この工法を半水締め工法と呼ぶ。 しかしこの型式のダムは， 1930年代以降経済

的な理由から採用されることが少なくなった。また地震時にクイックサンド現象が起こりやすいこと

が明らかになりアメリカにおいては現在その対策が重要な課題となっているが，日本においてはこの

型式のダムは無い。

送水管

図-2.2.3 水締め工法の模式図

(5) 土質材料を転圧したダム

7K締め式ダムに取って替ったのが土質材料を転圧したダムである O 土質材料については， 1920年代

にアッターベルグ限界， 1933年にR.R. Proctor (プロクター)の最適合水比と締固め理論， 1930年

代に圧密試験，直接せん断試験，浸透流解析，フィルタ則，すべりの安定解析， 1940年代に三軸圧縮

試験など材料と設計理論の基礎が固められた。

これらに施工機械の進歩が相まって，アースダムにおいて遮水壁部分，時にはそれ以外の堤体部分

の土質材料が転圧されるようになった。

ロックフィノレダムにおいては，岩石部分は捨石工法で，遮水壁部分の土質材料を転圧する内部遮水

壁型ダムが発達していったo San Gabriel (サン・ガブリエノレ)第 lダム 11)* (米国， 1937年， 114m)

は初めコンクリート遮水壁で計画されたが，ロックの強度が弱いために土質コアに変更されたo Mud 

Mountain (マッド・マウンテイン)ダム 12) (米国， 1948年， 128m) も捨石工法による厚いコア(水

深の約85%相当)の中央土質コア型ロックフィノレダムである。これらのダムの沈下は大きかったが厚

い中央コアで問題は起らなかった。

このようにして転圧した土質材料による遮水壁とロックフィノレを組み合せることにより 100m級の

フィルダムの建設が可能となったのである O

(6) 射水工法によるロックフィルダム

捨石工法では，完成後の沈下量が大きかった。 これはロック材料が堅硬でないかあるいは，細粒分

*ダム名の後の() '，'1は，必要に凶じ， I"I?'，)くは事業(i名.完成11':，!XI:・:)， !_1L体的，夕、，ム別式の111ft!ドでノJ¥す。
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が岩塊同士の接触を妨げているからと考えられていた。Cogswell(コグスウェル)ダムI:l(米国， 1935 

年， 85m，コンクリートフェイシ ング型)は、 80%完成の段階の 1934年 12月31日から 1月1日にカ

けて382mmの異常な豪雨を受けた。天端は雨により 1.8m沈下し堤体内の細粒分が洗われたため沈下

が生じたと考えられ，盛り立て完了後堤体に更に相当量の射水をしたところ更に l.2m沈下した。こ

のように捨石に相当量の圧力水を射水することにより堤体の沈下を促進させる工法を射水工法

(Sluicing)と呼ぶ。このCogswellダムの事例を契機として，その後，ロ ック材は良質のものを選び細

粒のものを排除するための射水工法の重要性が広く認識されることとなった。Terzaghi(テルツァ

ギー)は， Cogswellダムの事例に関連し，実験を行い、射水が沈下を促進するのは， 71<が潤滑斉Ijとし

て働くからではなく，岩塊同士の接触点の強度を弱め，角が欠けるためと指摘した。

(7) 転圧式ロックフィルダム

1960年頃までのロックフィルの締固めは，メイソンリーのように巨石をクレーンを使って手積みす

る方法，重量物を落下させる方法，ローラ(無振動)転圧などがあったが主流は高標高から捨石し，圧

力水を射水し締固める方法であった。これらの工法に対し スコットランドのQuioch(キオーチ)ダ

ム14) (英国， 1958年， 38m)は，おそらく初の振動ローラ転圧によるロックフィルダムである。ロッ

ク材料は堅硬な変成岩で，このダムでは，下流の水質対策のためもあり， 3/8in (9.5mm)以下の細

粒分は除去され，最大粒径50cm，平均粒径 15cm程度であった。層厚は60cmであり，はじめに無振

動の平滑ローラで転圧しその後振動ローラを使っている。このダムは完成後の沈下がほとんどなく

(l年後に高さの 0.04%)，その後のロックフィルダムの施工に大きな影響を与えた。

(8) 転圧方式による内部遮水壁型ロックフィノレダム

以上のように，岩石を主体としたダム(表面遮水壁型ダムと考えて良し¥)と土質材料を主体とした

ダム(アースダムと考えてよい)の技術の向上の歴史，つまりダムの大型化の歴史について概観して

きた。しかし，岩石を主体とするダムでは，あまり大規模なものを建設すると，築堤後の沈下により

表面遮水壁に亀裂が生ず、る可能性があったり，土質材料を主体とするダムでは，土質材料の強度が岩

石に比較して小さかったり，堤体内浸透の問題などから大規模ダムの建設には自ずと制限が加わった

りしずこO

そこで登場したのが，転圧方式による内部遮水壁型ロックフィルダムである。この型式のダ、ムは，

安定性と排水性を受け持つ岩石を外側に配置して振動ローラで転圧し遮水性を受け持つ土質材料

(ごく少数ではあるが，アスフアルトやコンクリートを遮水壁とするものもある。)を内側に配置し最

適合水比に近い含水比で、転圧したものである。なおアースダムでもゾーン型のものは， この型式のダ

ムと同様と考えることができる。この型式が現在主流となっており，この型式の出現により， フィル

ダムの一層の大型化が可能となった。現在世界で最も高いダムとして建設中である Rogun(ローガ

ン)ダム(ロシア， 1998年完成予定， 325m) もこの型式である。このように堤体の大型化には，土

質力学や水理学の進歩や施工機械の発達が大きな要因となっていることを忘れてはならない。

この型式のダムは中央遮水壁型と傾斜遮水壁型に細分できる。初期には後者の型式が多かったが，

最近では，前者の型式が大勢を占めている。 この両型式の利点と欠点、はかなり議論されているが，前
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者が後者に対して絶対的な利点を有しているためではなく，各現場の特殊性や設計者の経験などが両

者選択の要因となっているようである。

2.2.3 我が国におけるフィルダム建設技術の変遷

(1 ) 我が国における 1940年以前のロックフィ lレダ‘ム

大阪府の狭山池 は7世紀初煩に，香川県の満濃池Ii は8世紀初頭に築造されたとされるが，これ

まで 1200年'""1300年にも及ぶ長い歴史の中で幾度も破堤と修復，かさ上げを繰り返してきたことが，

文献記録や地質調査などから明らかにされている。

20世紀半ばの終戦に至るまでの長い間，我が国で建設されたフィルダムはもっぱらアースダムで，

大雨による仮堤と修改築を重ねながら，経験的な方法により施工法が少しずつ改良されてきた。アー

スダムの堤高は高々 30m程度までであり，大規模なフィルダムが登場したのは，戦後ロックフィ jレダ

ムが建設されるようになってから以降のことである。

(2) 1940年代後半'""1950年代頃

我が同最初のロソクフィルダムは，石淵ダム 17) (建設省， 1953年， 53m)である。石淵ダムは，当

初コンクリートダムとして計画されたが，着工当時は終戦直後で多量のしかも一定品質のセメントを

継続して入手することが困難であったことやダム基礎の地質等を考慮して，岩塊堰堤の上流面に鉄筋

コンクリートの遮水壁を有する，表面遮水壁型のロックフィルダムとして建設された。

石淵夕、ムの建設当時はフィルダムの構造基準が未整備であったため，すべりに対する安定性は，現

在一般的に用いられている円形すべり面についてのスライス法による検討はなされておらず，海外の

先例ダムの事例を参考にして上下流面勾配を設定している。地震力も考慮され，下流面勾配は捨石し

た場合の自然、勾配である 1: 1.4に地震力を加味して，平均勾配を 1: 1.6としている。

当時は大型の施工機械の種類も数も限られていたため，盛立工事はダムサイトまで軌道を利用して

搬入した岩石を，河岸および橋梁から最大29mまたは24mの高落差で投下し，投石により生じた小岩

片の堆積を避けるために高圧水を射水する，投石射水工法で、施工された。

表面遮71<.壁型のダムとしては，このほか皆瀬ダム 18) (建設省， 1963年， 67m)などが建設されたが，

この型式のダムは堤体の沈下等により遮水壁に悪影響が生じないようにとの配慮から，通常，堤高は

70m程度が限度とされている。

(3) 1960年代'""1970年代前半頃

1960年代以降，夕、ム建設の要請が高まってくるにつれ，ダムサイトの地質条件が次第に厳しさを増

し， コンクリートダムに比べて基礎岩盤に対する条件が緩やかなロックフィ jレダムが脚光を浴びるよ

うになった。

1960年代には，傾斜遮水壁型のロックフィ jレダムとして，御母衣ダム l日) (電源開発， 1961年，

131m)や九頭竜ダム20) (建設省， 1968年， 128m)などが建設された。御母衣ダムでは，円形すべり

面法により堤体のすべりに対する安定性を検討し土質材料の強度は三軸圧縮試験の結果から設定す

るなど， フィノレダムの設計が経験的な手法から脱皮し，土質力学の理論を取り入れた設計が行われる
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ようになった。

1970年代にはフィルダムの技術の集約がなされ，河川法に基づく 「河川管理施設等構造令」が1976

年に制定された。

(4) 1970年代後半以降

1970年代後半以降現在まで大規模なロックフィ jレダムが次々と建設されてきたが，傾斜遮水壁型に

代わり堤体中央部に土質遮水壁を設けた中央遮水壁型のロックフィルダムが，盛んに建設されるよう

になった。

堤高が 150mを超える大ダムだけをみても，手取川ダム三1) (建設省・電源開発， 1979年， 153m)，高

瀬ダムm (東京電力， 1979年， 176m)、奈良俣ダム2:l) (水資源開発公団， 1990年， 158m)などが既

に完成し，総貯水容量が6億m
3
を超える徳山ダム(水資源開発公団，161m)が現在建設中である。な

お，傾斜遮水壁型のダムとしては，岩屋ダム(水資源開発公団， 1977年 127.5m)が建設されて以降，

大規模なダムは施工されていない。

これらのダムの建設を通じて， 1980年頃には堤体材料全体の約8害IJを占めるロック材料のせん断強

度を求めるための，大型三軸圧縮試験などの材料試験方法が確立された。また，ロ ック材の盛立方法

は投石射水工法から薄層で撒き出し振動ローラーにより入念な締固めを行う薄層転圧方式に様変わり

した。転圧締固めを十分行うことにより，完成後の沈下量を減少させるとともに，堤体の力学的安定

性をさらに向上させることができた。

1976年に発生したTeton(ティートン)ダム判制 (米国， 1976年， 91.5m)の決壊は，初期湛71<時

に生じたコアの浸透破壊が主原因とされ，我が国においてもこの事故を契機として基礎処理を入念に

行うことの重要性が改めて確認されるとともに， ロックフィルダムの基礎地盤には原則として監査廊

を設置することとなった。

ダムの耐震設計は，従来より震度法により行われてきたが，建設省土木研究所ではダムに設置され

た地震計により得られた地震動の観測記録を整理解析するとともに， フィルダ、ム材料の強度特性や動

的解析に関する検討を進めてきた。これらの成果も反映して，地震時の堤体の応答とロック材の内部

摩擦角の拘束圧依存性を考慮した修正震度法による新しい耐震設計の手法である 「フィ jレダムの耐震

設計指針(案)J6)が1991年に公表された。フィノレダムの設計にあたっては，震度法による検討とあわ

せて修正震度法によりチェックを行うこととされている。

1995年(平成7年)1月17日に発生した兵庫県南部地震では多くの公共施設に重大な被害が発生し

たが， ロックフィルダムを含め，近代的手法により設計・施工されたダムにはほとんど被害が発生せ

ず，地震に対して極めて安全性の高い構造物であることがあらためて実証された27)0
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2.3 浸透流制御設計の技術的変遷

2.3.1 概説

フィルダムにおいては，貯水時に基礎地盤および、貯水池周辺の地山のみでなく，堤体を通して浸透が

発生する。 この浸透水の作用により間隙水圧や揚圧力が発生し，設計・施工が不適切な場合， パイピン

グやせん断強度の低下などダムの安定性をそこなうような現象が起こり，堤体決裂の大きな因子となる

恐れがある川。 そのため，フィルダムの浸透流制御設計にあたっては，フィルダム堤体および基礎地盤の

水理学的特性を十分調査，把握しておく必要がある。

本節においては，まずフィルダムの浸透流制御の設計思想および、具体的な方法についてとりまとめた

後，各種浸透流制御方法の設計を合理的に実施するために有用な研究的成果について概観する O また，

岩盤を基礎地盤とする場合，最も一般的な浸透流制御方法であるグラウチングについては，最近の研究，

実務的な成果も含めてその技術的変遷をとりまとめる O

2.3.2 浸透流制御方法山

( 1) 浸透流制御の基本思想

建設省所管のフィルダムのほとんどはロックフィルダムであり，またそのほとんどが岩盤基礎上に

建設されている。 しかし，初期のフィルダムや現在においても濯減用のダムのほとんどはアースダム

であり，そのほとんどが土質基礎や砂磯基礎といった岩盤基礎以外の基礎上に建設されている。その

ため，以下に紹介する浸透流制御方法のなかには基礎岩盤には必ずしも効果的でない方法もある。

フィルダムの浸透に関する三つの基礎的な問題は，①土粒子の移動による堤体あるいは基礎地盤に

おけるパイピング (piping)，②浸透力の作用によるヒーピング (heaving)や斜面崩壊，③過度の水

の流失，である。これら三つの問題を解決するための浸透流制御方法は，次の三つの方法に分類され

る。

1) パイピングや ヒービングを防止するためのフィルタ (filter)の設置

2) 浸透流の低減 (seepagereduction) 

3) 排水 (drainage)

通常， これらの方法は単独で用いられるのではなく，適切に組み合わせて用いられる。

浸透流を低減する方法としては，鋼矢板やコンクリート壁のような薄いカットオフ，上流面におけ

る不透水性メンブレンやライニング，上流アースブランケット，ローラーで、締固めた遮水材料による

カットオフトレンチ， グラウチング，スラリートレンチなどがある。また，排水方法としては，各種

ドレーンやリリーフウェルなどがある O

これらの浸透流制御方法を図-2.3.1に示す。

(2) パイピング破壊の防止

フィノレダムの堤体や基礎において発生した浸透流により構成土粒子が流亡する可能性がある。例え

ば，図-2.3.2に示すゾーン型ダムの場合，浸透力と透水ゾーンの粒子間隙が十分大きいと，浸出面AB

およびBCにおいて侵食が発生する可能性がある。また，均一型ダムの場合，図-2.3.3の浸出面ABに

おいてヒービング発生の恐れがある。
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Impervious 

A: イ不Cに'J透盃/木k附'f'件y
B: 1-)流点0側!り川|リJ1卜卜げ-.1'1フランケ ツト
C:スラリ一トレンチ
D:グラウチング
E : j{)p'{ドレーン
F: JK、|えドレーン
G:リリーフウェル

図-2.3.1 フィ jレダムの浸透流制御方法ω

Zone 1 - I mpervious 

Water surface 

Impervious 

図-2.3.2ゾーン型フィノレダムにおけるパイピング発生予想域(浸出面ABとBC)川

Water surface 

B 

Impervious 

図-2.3.3 均一型フィノレダムにおけるヒービング発生予想域(浸出面 AB)2¥l)
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このように.パイヒングやヒービングの危険にさらされている浸出面においては，堤体および基礎

地盤の構成材料の流亡を防いだうえで安全に排水を行うために，適切な粒度を有するフィ lレタ材料を

設置する必要がある。有効に働くフィルタ材料の粒度を規定した基準がフィルタ基準で， これについ

ては多くの研究成果が示されているが，詳細は後述するo

i当然のことながら，堅悶な岩盤がハイヒングの危険にさらされることはないが，軟岩や風化岩，あ

るいは侵食されやすい宕や上で情成される基礎はフィルタで保護する必要がある。また， フィルタの

設置位置の設計には，各種の浸透流解析を行う必要がある。

(3) 浸透流の低減

a) 薄いカットオフ(鋼矢板，コンクリート壁)

鋼矢板によるカソトオフは， 1930年代に米国においてよく用いられたが，継目からの漏水や基礎

地盤に大きな磯が存在する場合の施工性の悪さなどの理由からその後はほとんど用いられていな

し、。

コンクリー卜壁については，英国のフィルダムにおいて 19世紀以来 1950年代までしばしば用い

られた。また，米国においては， 1920'"'-'30年代にいくつかのダムで用いられたが，基礎を機械掘削

して遮水材料で‘埋め戻すカットオフトレンチの方が人力作業の占める割合の多いコンクリート壁よ

り経済的であったため，その後は用いられなくなった。我が国においては， 1960年に完成した岩洞

ダムにおいて用いられたほか，数ダムで断層処理に使われたが，その後は浅い岩着面処理を除いて

ほとんど使われなくなった。岩洞ダム(農林省， 1960年， 40m) のコンクリート止水壁を図-

2.3.4制に示す。ただし最近では，機械力を駆使した連続地中壁工法が発達してきており，ダム基

礎の浸透流制御方法として使用される事例も徐々に増えてきており，今後のさらなる発展が期待さ

れる。なお，最近の施工事例として，只見ダム(電源開発， 1989年， 30m)の連続地中壁工法を図

-2.3.531
)に示す。

811.00 

ドしーシ)¥'イプ
EL66400 

f}・ラウト AJL45 mm 回 20m~~足。1.5 m 土 crs
グヲつト 8~L45mm o 8 m;安。30m士crs

クラウト CJし45 mm 匝 15 m ;双2 列干.~(I> 30m 士 crs

図-2.3.4 岩洞ダムのコンクリート止水時川
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コシヴリートJ¥'イ7・
河床石少しキ層

推定~笠線
基躍進盤粘荻.-6l:ィUli彼自

図-2.3.5 只見ダムの連続地中壁工法:11)

b) 遮水材料によるカットオフトレンチ(コアトレンチ)

この工法は，透水性地盤を所定の不透水層まで掘削し，遮水材料で、埋め戻す工法である(図-2. 

3.6参照)。

掘削深さが深くなると地下水の排除，掘削量の増大などでコストが高くなるうえ，洪水によるト

レンチ部の被害が甚大となる恐れもあるので，堤高の低いダムで掘削深の浅い場合に限られる。

施工時の地下水排除には，砂利または難透水性地盤以外の場合，ウェ jレポイン卜工法が有効である。

c)土質ブランケット工法

土質ブランケット工は， 図-2.3.7に示すように貯水池内に遮水材料を敷き均すことにより浸透路

長を長くし，浸透流量を減ずる工法である。

Sand and gravel with 

openwork layers 

Sand宮toneand shale 

図-2.3.6 遮水材料によるカットオフトレンチ川

透Jt<tl:J.，t位

;，‘VI.t'、，，，"、"ょ、;，fo、J.':'、.'/1<.... 、"，，.~、~'^ 1~ .• ，"NINd......"企"/L.V//.'、u，、、剖&、.)11"、'，1.

不透水'~I)主舵

図-2.3.7 土質ブランケット工法
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ブランケット材料としては，土質遮水材料， コンクリート、アスフアルトなどがある。一般に土

質遮水材料は施て性と経済性に優れ，変形に対して順応性もあるので比較的良く用いられるが、堤

体断面外に敷設する場合には，土質遮7K材料の上にこれを保護するための半透水およひ、透水材料を

設置する必要がある。

イミ透水ブランケット工は，地表での工事であることからグラウチングなどの地中の工事に比べて，

仕上がりの確実度が高いのが大きな特徴である。また，不透水ブランケット工は，堤体基礎ばかり

ではなく，堤敷以外にアバットメン卜部に分布する透水層保護にも効果があり，この目的で採用し

ているダムもある。ただし，堤高の高いダムで全面的に使用されることはない。

不透水ブランケ ット単ーではなく， これとグラウチングを併用して，浸透流量を低減している例

もみられる。これは， ダムの基礎処理としては， グラウチングが主対策工であるので， グラウチン

グのみによる浸透流制御を当初考慮していたが，施工途中で改良目標値までの改善が困難であるこ

とが判明し，不透水ブランケットとの併用でグラウチングの改良目標値が達成したのと同程度の基

礎処理を行おうとした際によくとられる対策である。この際，貯水池からの浸透量の算定が必要と

なってくるので，一般にダルシ一則に基づく浸透流解析(有限要素法あるいは理論解)を行う。 こ

の際，対象基礎がダノレシ一則の成立するような媒体であるか否かの地質的判断が必要となってくる。

土質ブランケットの施工例によると，ブランケットの厚さは，遮水材料，基礎地盤の透水性，地

層状態や厚さ，貯水位などを考慮し，貯水池水頭の 1/10を標準として， 1........3mとしている事例が

多い。また，一定厚さとするのではなく，大きな動7K勾配で、の浸透を抑制するために堤体に近いほ

ど厚くしている例もみられる。また，ブランケットの長さは，貯水池水頭の 1........4倍程度を採用して

いる例が多い。堤高では 50m程度以下のダムでの適用例が多いといえる。

ブランケットを用いた場合の浸透量の計算では， Bennettの理論犯)ね)がよく用いられるo

d) グラウチング

この工法は，注入材料を基礎地盤中の間隙，あるいは亀裂中に充填することにより浸透流制御を

行うものであるが，詳細は後述する。

2.3.3 フィルタ基準に関する研究

現在、我が国のロックフィルダムのフィルタ材料に対する粒度基準、つまりフィルタ基準は以下に示

すとおりである。この基準は‘主としてSherardらi がとりまとめた当時の種々の研究，基準を参考と

して作成されたもので，建設省河川砂防技術基準(案)設計編和 の中にも採用されている。

フィルタ材料の 15%粒径 (D，.，c，)

フィルタ材料の15%粒径(D.) 
( 1) 

フィ/レタで保護される材料の15%粒径(D'lド)
、5

(透水則)

ィルタ材料の15%の粒径(D") . r 

(2) 
フィノレタで保護される材料の85%粒径(D'Hl;，)

(パイピング則)

(3) フィルタ材料の粒度曲線は，保護される材料の粒度曲線とほぼ平行であることが望ましい(平行

則)。

(4) フィノレタで保護される材料が粗粒材料を含む場合は，その材料の粒径25mm以下の部分について

(1)および(2)を適用する(-25mm規定)。

(5) フィノレタ材料は粘着性のないもので， 200 # (0.074mm)ふるいを通過する細粒分を 5%以上含

んではならない(細粒分含有率規定)。

なお，保護される材料が粘着性に富む場合には，これらの条件を多少緩和することができるとさ

a) リリーフウェノレ

れている。

(1)， (2)の基準は，基本的にはTerzaghi37
) が提案し， Bertram38

) が均一な材料に対する実験で検証し

たものである。

(1 )の意味は次のとおりである O 比較的均一な砂，磯であれば，材料の 15%粒径は有効径である 10%粒

径と同様に材料の間隙と大きな相関があり，材料の透7水k性はほぼその2乗に比例するる:川川)， ，1ωヘ0
の基準はフイル夕の透7水k性は保護される材料のそれの25倍以上(十分大きし1リ)でなければならないこと

を意味している O

(2)の基準の意味は以下のとおりである。DFI5がフィルタの間隙の大きさを代表していることは前述し

た。一方，保護される材料の8邸5%粒径D口l日附1

れている O 彼は，種々の開口幅を持つふるいの上に土を置き，通水し，ふるいの開口l幅が，土の 80---90

%粒径程度より大きくなると粒子の流亡量が急増することを発見した。つまり，土の85%粒径以下の開

口幅であれば，粒子の流亡の可能性が少ないということである O よって，この基準はフィルタの 15%粒

径で表現できる間隙からフィルタで保護される材料，つまりコア材料の85%粒径が流亡することを防止

するためのものである。

(3)の基準は，保護される材料の粒度範囲が広くかっ細かい材料を多く含む場合に， フィ jレタ材の粒度

曲線形状が保護される材料のそれに平行に近ければ上記細粒分の流亡を防止で-きるべ という考えから

出て来たものである。この基準は実際の設計にあたって厳密な形で定量的に検討されている訳ではな

く，多分に粒度分布曲線の視覚的な判定によっている。

(4)の基準は，保護される材料が大粒径のものを含んでいる場合には施工時に材料分離が発生する可能

性も大きくなり 事実上(1)，(2)の基準による設計時の粒度の縛りが全く意味をなさなくなることを防止

(4) 排水

この工法は，堤体下流付近において浸透水圧を軽減するため，直径 15........60cmの井戸を設ける方

法である。その設置数は透水層内部の間隙水圧を測定し，その結果を検討しつつ増加していくのが

普通である。不透水層が厚い場合にはこの方法は効果的である。

リリーフウェルの設計理論としては， Middlebrook & Jervisの研究初)があるo

b) ドレーン

堤体および基礎からの浸透水を安全に排水するとともに堤内の浸潤線を下げるために， フィルダ

ム堤内あるいは堤体と基礎の境界部に大きな排水性能を有した砂機材料を配する場合がある。これ

がドレーンである。 ドレーン材は排水のために十分大きな透水性を有していることはもちろんのこ

と，ドレーン周辺材の流亡を防ぐのに十分細かい粒度を有していなくてはいけない。ドレーン材がこ

のフィルタ機能を有していない場合には，ドレーン材と周辺材の聞にフィルタ材を配する必要がある。

- 16- 門
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するためのものである。

最後の細粒分含有率の基準は，本来， フィルタ材料が十分な透水性に加えて非粘着性で、あることを規

定している。つまり，フィルタ材料は，仮に存在するとダム湛水時の水流による侵食を助長する亀裂が，

乾燥状態では負圧により安定しているが，湿潤状態になると負圧がなくなるうえ引張強度を有していな

いために塞がれ，無傷の状態に戻る材料でなければ'ならない。なお 緩和規定は， フィルタで保護され

る材料が粘着性を有していれは，それ単体でもかなりのハイヒング抵抗性を有している I.l..11 ことによ

る。一方， これに対して，最近では， コアゾーンに不等沈下，水圧破砕，施工上の不均ーさなど何らか

の原因によって集中漏水があることを想定し， これに対するフィルタ基準の新しい考え方も提案される

に至っている b)。 これに関して，我が国においては，建設省土木研究所において精力的な研究が進められ

ている州。

2.3.4 浸透流解析の理論と各種解法

フィルダムの堤体および基礎を通しての浸透による流速，ポテンシャルの分布など、については設計時

に適切な精度で把握し，必要に応じて浸透流制御を施す。そのため， フィルダム浸透流制御設計に際し

ては，浸透流解析に関する知識が不可欠である O

浸透流解析の基礎は， 1856年に， Darcy川が土中の水の浸透においてその流速は圧力勾配に比例する

という，いわゆるダルシ一則が発表されたことにより築かれた。引き続き， 1886年には，

Forchheimer1H
) :が，浸透媒体内の水圧と流速はラプラス方程式によって支配されることを示した。

1900年初期には， ForchheimerとRichardsonがラプラス方程式の近似解を得るために図式解法を開

発した。ただし，この方法は， 1937年にCasagrande1引がこの方法についての総合的な論文を発表する

まであまり広く用いられていなかった。それ以降は，図式解法や電気相似模型実験によりラプラス方程

式を解くというのが浸透流解析の基本的な手順となった。

その後， コンビューター技術の発展に伴って，差分法や有限要素法による数値解析による解法が一般

的なものになってきた。数値解析，特に有限要素法によると，境界条件や初期条件によって適用範囲が

限定されることなく，非定常問題への適用も容易である。また，計算機の性能が許せば三次元問題も比

較的容易に取り扱える。さらに，最近では，飽和領域のみならず不飽和領域内の浸透を同時に取り扱え

るコードや浸透と変形の連成を考慮できるコードも一般的に用いられるようになり様々な問題に対応で

きるようになっている。 しかし解析コードのこうした飛躍的な発展に比べて 入力物性値となる浸透

特性の評価法についての研究が遅れをとっている O 現在， この分野における精力的な研究が進められて

おり， これらの成果による浸透特性の評価精度の向上を待ちたい。

2.3.5 グラウチング技術の変遷

グラウチング技術は，今から 200年近く以前の 1802年にフランスの技術者である Charles Berignyに

より発明された。彼は，この工法を“InjectionProcess"と称して，粘土と石灰の懸濁液を注入するこ

とにより石積み擁壁の補修を行った則。 その後，注入材料としてポルトランドセメントの登場や着実な

工法の改善等によりグラウチング技術は着実に進歩した。さらに，ダム工事にグラウチングが大々的に

かっ系統的に用いられるようになったのと時を同じくして近代的グラウチング工法が1920年代に開花

- 18 

しているて-52)。 ダム工事における体系的なグラウチング，特にセメントグラウチングは， 1932年から

1935年にかけて米国の Colorado川に建設された Hoover(フーバー)ダム(米国， 1936年， 221.4m， 

アーチ式ダム)において結実した'i:!).~:l)。 その後現在に至るまでの半世紀以上の聞に，グラウチング技術

は着実に進歩してきたが，その技術進歩は他の土木分野の技術とは異なり科学的な調査・研究よりも，現

場技術者の経験と勘に負うところが大きかった。我が国においては，このような経験と勘に裏打ちされ

た技術であるグラウチンク技術について， 1972年に，土木学会によって 「ダム基礎岩盤グラウチングの

施工指針J51) がまとめられ，改良の範囲，改良目標値(フィ jレダムのカーテングラウチングで5Lu(Jレジ

オン)) ，改良の方法としての中央内挿法などが示された。さらに 1983年には，建設省の経験を集約した

「グラウチング技術指針・同解説J55) がまとめられた。この時点、で，フィ jレダムのコア敷きでは全面的に

ブランケットグラウチングを実施すること，改良目標値として 10Luが規定された。 このブランケットグ

ラウチングは，フィルダムの浸透破壊の防止に大いに寄与している O また，コンクリートダムも含めて，

リムグラウチンク♂範囲は難透水性岩盤あるいは地下水位とサーチャージ水位が交差するまでとの考えが

打ち出された。

しかし近年はダムサイトの地質条件が複雑化し，グラウチングの実施に際して数々の課題が発生し

ている。このような状況下にあって，グラウチングに対する科学的調査・研究の重要性が増してきてい

る。その自然・社会条件からダム建設に対するニーズが高い我が国においてはなおさらである。

現在，科学的調査・研究により最適なグラウチング方法の確立が望まれているダム基礎として，軟岩

基礎がある。軟岩は硬岩に比べると強度がかなり小さく， グラウチング時にリークの恐れがあるため，

軟岩基礎においては効率的な高圧注入が採用できない。そのうえ，水みちとなる割れ目や岩の孔隙が注

入材料であるセメントの粒子径よりも小さいことが多く，効率の悪いグラウチングを強いられる。柴

田制 は，多数の堆積軟岩や破砕を受けた軟弱岩におけるグラウチングの施工記録を整理・分析し限界

圧力 Pcrより 1"-'2kgf/cm
2高い圧力で注入することにより効果的なグラウチングを行えることを指摘し

ている。さらに，理論的および実験的研究を進め，効果的なグラウチングを行うためには，最小水平地

圧σI!mlnより幾分高い圧力(軟弱岩盤で 1"-'2kgf/ crrf，良好岩盤で3"-'5kgf/ cm
2

) を注入圧力に採用す

べきであると結論付けている 57)0

また，従来のポルトランドセメントでは 100μm程度である最大粒径を 10μm程度にすることで浸透

性の改善した超微粒子セメントの使用や図-2.3.8に示す二重管ダブルパッカー工法の適用により軟山

基礎グラウチングの効果の向上が図られている。
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①~孔 ①パイプ設前 ①シール材愛生 @クラ ッキン グ ⑤注入

2.4 耐震設計の技術的変遷

2.4.1 概説

1915年に佐野利器川 が 「耐震家屋構造論」と題する論文を発表し，構造物に作用する地震時慣性力に

着目して地震の影響を震度で表し，構造物の自重にこれを乗じて地震力を求めて設計に取り入れる手法

を提案した。1925年には，物部長穂日)によって震度法の概念がダムの設計に取り入れられた。わが国に

おいて，夕、ムの耐震設計に震度法を用いるようになったのはこれ以降のことであり，以来約70年もの間

若干の修正を加えつつも基本的に震度法を耐震設計法として用いてきた。

現在，わが国におけるダムの耐震設計法の法的根拠となっている 「河川管理施設等構造令J60
) および

「河川管理施設等構造令施行規則JJ61) は，ダムの構造に関し河川管理上必要とされる最低限の基準を定め

ているが，地震に対する安定性は震度法によって確保することとし，用いるべき設計震度の下限値を規

定して いる。地震に対して特別に配慮する必要のない一般的なダムでは，河川管理施設等構造令に定め

る設計震度の下限値を採用しているものが多い。また，それ以外のダムにあっては，考慮すべき地震の

大きさ，基礎の地質，ダムサイトの地震履歴，近傍の既設ダムの設計値等を参考にして，設計者の工学

的判断により下限値にある値を付加して設計震度を決めている。

本節では， ロックフィノレダムの耐震設計法の変遷について述べる。
図-2.3.8 二重管ダフソレパッ 力一工法の施工手順

2.4.2 フィルダム耐震設計基準の変遷

(1) 物部長穂の震度法の提案 (1934年)62) 

ダムの設計において震度法の考え方を導入し，とるべき震度を定めたのは， 1925年の物部長穂日)に

よる 「貯水用重力堰堤の特性並に其合理的設計方法」をその端緒とする。重力式コンクリート夕、ムで

は剛性がきわめて高いことから，地盤震度と同一の加速度が堤体内部に作用すると考え，震度法によ

る設計を提案したものである。

その後，物部長穂、聞 は， 1934年 「地震に因る動水圧を考慮せる重力堰堤の断面決定法J(内務省土

木試験所報告)において， ダムの型式別の設計震度を提案した。これが現在の震度法によるダムの耐

震設計の基本となっている。物部は， フィルダムについては模型実験と解析とに基づいて堤体頂部は

堤底地盤の地震動に比べて数倍振動するとして，土堰堤の設計震度を表-2.4.1のように底部と頂部に

区別して設定した。

表-2.4.1 ダム種別設計震度表(1934)日)

11夏 1)Ji

L 収堤
J町市o.15~ 

回~tß o. 2~O. 3 

iII! 111 

堆積地熱 1..に築むされること多く， ~川本

も押'f'l:挑み人，同|け11:小のため，地Jぷ1UJと
共鳴する危険あり 。

以降， 1957年に明文化された 「ダム設計基準」聞 が出るまでの聞は，物部の設計法や海外での施工

事例を参考に耐震設計がなされていた。

ハ
u

nノ
山
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(2) ダム設計基準(日本大ダム会議)間)-日)

lり) 夕ダoム設計基準 (ω1957年)い6日3

lω95幻7年4月に'国際大夕ダ示ム会議日本国内委員会ダム設計基準分科会日附)刊(以下'日本大ダム会議と呼

ぶ)は，明文化された基準としては初のダム設計基準を発表した。 ここで定められた設計震度は，表-

2.4.2に示すように， 地盤震度も堤体震度も同一の値で，弱震帯と強震帯の地域区分が導入された。

(b) 堤体震度

IX: 強 iJJ;;;，地域|必 iぷ川地域

フィルダム
O. 15---0. 25 
O. 12~0. 20 

O. 12~0. 20 
O. 1O~0. 15 

貯水池が空虚時，または貯水位がサーチャージ水位の場合は，この値の 2分の lをとる。

また，設計洪水位の場合は，地震の影響は考慮しない。

表-2.4.2 ダム設計基準(1957)63

*北(f/JL';j，秋川， 北山辺， *~t C/;.T， 

タムの桁矢口 111)f3) 1知見i， 111~~1~ ， 日以， 13J森)，北開，

近畿， I'(.j凹IkI rlqlt北山い'l九州、|

ロックフィ jレダム O. 12~0. 20 O. 10---0. 15 

アースダム O. 15---0. 25 O. 12~0. 20 

(3) 河川管理施設等構造令施行規則(1976年)61) 

ダムの耐震設計法の法的根拠を定めた「河川管理施設等構造令J(1976年7月)刷 およびこれを受け

た「河川管理施設等構造令施行規則JJ(1976年 10月，建設省令)61)が発令され，河川管理上必要とさ

れる設計震度の基本的基準が定められた(表-2.4.5参照)。

il出/KIL'fの{，，'jをぶす。'ヤl、伝11与は2分の lをとる。

表-2.4.5 河川管理施設等構造令施行規則(1976)61)

O. 12 

0.12 

2) 改訂ダム設計基準(1971年)61) 

フィルダムは 1965年以降に建設が盛んになり，フィルダムの技術も飛躍的に進歩したため，日本

大ダム会議は 1971年5月にダム設計基準の中のフィルダムの規定を全面的に改訂した附(表 -2.4.3 

参照)。改訂ダム設計基準においては，フィノレダムの地盤震度と堤体震度は等しいとした。また，貯

水位に応じて安定計算に用いる震度を示した。

ダムの椅知

ダムの堤体がおおむ

ね均一の材料

強良部地域

O. 15 

フィノレダム

その他のもの O. 10 

表-2.4.3 改訂夕、ム設計基準(1971)似)

この施行規則のうち，設計震度に関する規定(第2条第 l項)は 1981年 10月に改訂され，震度に関

する地域区分は強 ・中・弱震帯の 3区分となった侃) (表-2.4.6参照)。

東北 Uf森，:;rf.， 秋川 北海道， *~ヒ(日

ダムの桁矢口 IIIJf3， tf~ ，ÇJ) 関東， 111部 城)，北陸， 111[吋，

近畿， I判凶凶 111凶，~ヒ四11~，九州、|

ロックフィ jレダム 0， 12~0. 20 O. 10~0. 15 

アースダム O. 15---0. 25 O. 12---0. 20 

表-2.4.6 河川管理施設等構造令施行規則(1981)66)

ダムの何百i

ダムの児休がおおむ

ね均一の材料

強iぷi?地域 I1いjぷif地域|必i二川地域

O. 15 O. 15 O. 12 

フィル夕、ム

3幻) 第2次改訂夕ダやム設計基準 (α1978年)戸6白5

日本大夕ダダ.ρ、ム会議は， 1978年8月に再度ダム設計基準を改訂した日)。表-2.4.4に示すように，震度

を地盤震度と堤体震度に分離した。

その他のもの O. 15 O. 12 nu 
‘EEム

n
H
U
 

IX: /ノ} 強以Ji;地域 必iぷ，l;;;地域

北海道(桜本.~Ii路・ 11 北海道 ()r:記以外)， 111 

よ山 域、 l:4-卜勝)， *~ヒ， 1刻iL g'l~ Cね取を除く)，北山

111肌北|時，近畿，I判凶 11<1 )Lナ|、IC日'的を除く)， 

II，~， J.~l以，川崎 ~Il*:n 

地盤以 lえ O. 12---0. 20 O. 1O ~0. 15 

(4) 河川砂防技術基準(案) (1985年)
67) 

1985年 10月には，ダムの地域区分，基礎条件，形式別に設計震度を規定した河川砂防技術基準設計

編(案)が定められた
67)(表-2.4.7参照)。

この基準は，対外的な法的拘束力を持つものではないが，建設省所管のフィルダムの設計において

広く用いられている O

表一 2.4.4 ダム設計基準(全面改訂) (1978)戸6“
5

(aω) 地域別地盤震度
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表-2.4.7 建設省河川砂防技術基準(案) (1985)川

タ. ム の ゾーンベリ JさJ - JI;I) 

JI~ li佐 条 件 フィルダム フィルダム

強I山 .lJlí 'i;~の JI~随行税 O. 15 0.15-0. 18 
lル、〈

，:::.1.或 1'. 1'l JI~ Mt O. 18 O. 20 

1111山 iÚU;í;の行性)I~I世 O. 12~0. 15 O. 15 
lム七

.:::'1:或 1 ~ n )I~ liJt 0.15-0. 18 O. 18~0 . 20 

必I出 .il立川 O. 10-0. 12 O. 12 
i日之

:17域 卜~ 1'1 )I~ li怒 O. 15 O. 18 

{I[し，これらのMlは11交のい:であり，、1/1談I山

1!JXの地iぷ附，地質条件， tJi本の勤))"11'ドj午、?ドl:を

巧服して， これらのMi以上とする。

(川5引) フイ/ルレ夕ダダムの耐震設計指室針十 (案) (1ω99引l年)門6鴎8

1ω99引l年に建設省より示されたフイルダムの耐震設計指針(案)附 は，修正震度法に基づくものであ

り，震度法に基づくこれまでの耐震設計基準とは考え方が基本的に異なる。

修正震度法に基づく耐震設計指針(案)では，観測された地震動や堤体の応答特性を考慮して地震

荷重を定めて，地盤震度と堤体に働く地震力の震度を示す堤体震力係数を別々に定めている。

平成3年度以降に実施する建設省所管のフィノレダムについては，従来の河川管理施設等構造令(震度

法)とフィルダムの耐震設計指針(案) (修正震度法)の2つの基準を満足するように耐震設計が行わ

れている。

フィルダムの耐震設計指針(案)については 16.3 フィノレダムの耐震設計指針(案)による解析」

において詳述する。
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2.5 築堤材料物性評価の技術的変遷

2.5.1 概説

フィルダムは， ダムサイト近傍から採取される土や岩石を主材料 (フィル材料)と して築造される ダ、

ムである。 コンク リー卜 の場合，骨材の物性が多少異なっても， 強度や弾性係数などの力学的特性は結

合材であるセメン トの物性に大きく依存するため比較的狭いは‘らつきの範囲内に収まるのに対して， フ

ィル材料の力学的特性はサイトごとにかな りばらつく。つまり， フィルダムの場合，サイトごとに得ら

れた材料の物性を適切に評価し，それらの材料物性に応じた設計を行わなければならない。

そこで本節においては，ロックフィルダムの築堤材料であるコア材料(土質材料)，フィルタ材料，ロ

ック材料の物性評価の技術的変遷についてとりまとめる O

2.5.2 コア材料(土質材料)

フィノレダムの設計施工技術の発展に寄与した多くの研究成果のなかでも， Proctor附が土質材料におけ

る最適含水比の存在を示したことの貢献度は極めて高い。この成果とタンピングローラーなどの転圧機

械の発達により，高密度でかつ均質な堤体の築造が可能となった。 フィルダムの築堤材料としての土質

材料に要求される機能は，安定性と遮水性で、あるが，それぞれの指標である強度定数および・透水係数と

乾燥密度には比較的良い相関が見られる O そのため，現在では，強度定数および透水係数の管理を乾燥

密度の値により行うことが一般的である。このことからも Proctorの研究成果の貢献度の高さを知るこ

とができる。

いま，ゾーン型ロックフィルダムのコア材料を構成する土質材料を考えると，その強度よりも遮水機

能に対する要求が相対的に高し 1。 コア材料となる土質材料の透水性は， 一般に室内透水試験によって評

価される。試験の原理は土中を流れる水の流速はその圧力勾配に比例するというダjレシ一則70) に基づい

ている。室内透水試験は，その原理から定水位法と変水位法に分類できるが，透水性の小さい土質材料

については，その透水性が低いため， 図-2.5.1に示すように，ある時間内における水位管内の水位の下

降を測定して透水係数を算定する変水位法が用いられる。

原位置で盛立てられたコア材料に対しても，盛立て面において直径約30cm，高さ約30cmの手掘りの

ピッ トを設け，その中に水を満たし，その水位を一定に保ちながら注水することにより定常注水量を測

定するか，孔内水位の低下とそれに要する時間を測定することによって透水係数を算定する原位置透水

試験を実施する(図 -2.5.2参照)。具体的な試験方法としては，米国内務省開拓局 (USBR)のアースマ

ニュアノレE-19法71)が用いられる場合が多し、。ただしこの試験には半日から 1日の長時間を要するた

め，その実施頻度はあまり高くなし、。実際には，前述したように，乾燥密度と透水係数の相関の高さか

ら，密度管理を主にして，原位置透水試験により確認を行っているというのが現状である。

話題を密度に戻すと，室内の締固め試験では許容最大粒径が制限されているが，実際の締固め施工で

は，その許容最大粒径を越える粗粒分を含むため，最大乾燥密度(基準密度)の値を組粒分の混入割合

によって補正(傑補正という)する必要がある 7九

現在，磯補正の一般的な方法としては，室内締固め試験結果を規定ふるいに残留する組粒分の混入量

に応じて補正し粗粒分を含んだ土の密度を求めておき， 一方現場では磯の混じったままの土の密度を測

定し，それと比較する方法がとられている。
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図-2.5.1 室内変水位透水試験の原理

2r 2r 

(a)定水位法 (b)変水位法

図-2.5.2 原位置透水試験方法

物指し

機補正の方法には， Walker. Holtzの方法川，Humphresの方法川，巻内の方法m，および森の方法i6)

なとがあるが， 一般には Walker. Hol tzの方法がよく採用されている。

現場における盛土の乾燥密度を測定する方法としては，主として砂置換法が用いられているが， この

方法は測定結果を得るのにかなりの労力と時間を要し，また一度にできる測定個数に限界がある。この

ため近年，フィルダムコア材料の密度管理には，施工面全体の品質を迅速に把握するためにラジオアイ

ソトープ (RI)による測定方法が用いられるようになってきている。
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2.5.3 フィルタ材料

ゾーン型のロックフィ lレダムでは，堤体中央に遮水機能を受け持つコア材を，その上下流側には細粒

分を多く含んだコア材料の浸透水流による流亡を防ぎ，かつ浸透水を安全に排除する機能を有するフィ

/レタ材料を配する O そのため， フィ jレタ材料は保護すべきコア材料の粒度に応じである粒度条件を満足

しなければならなし'0これが，いわゆる“フィルタ基準"であり，この基準についてはTerzaghiの提案

以後，数々の研究成果が出されている。この詳細については， 2.3.3で既に述べている。

2.5.4 ロック材料

ロック材料は，ロックフィルダムの堤体積の約8割を占め，堤体の安定性を主に受け持つ。そのため，

ここでは， ロック材料の強度，特に静的強度評価に関連した研究成果を中心に述べる。

1963年に出版されたSherardら7i) の著書においても，大塊を多く含むロック材料の強度を試験により

求めることの難しさから，経験に基づく強度設定にならざるを得ないことが示されている。そのため，

我が国の初期のロックフィルダムにおいては，諸外国の同種岩の設計値，安息角，あるいは現場におい

てコンクリートブロックの重量を垂直荷重として実施した現場一面せん断試験の結果などを用いて，堤

体形状を決定していた。

このような状況下において， 1969年に竣工した関西電力の喜撰山ダムにおいては，超大型(供試体直

径 1，000mm，高さ 2，000mm)，大型(直径300mm，高さ 600mm)，中型(直径 100mm，高さ 200mm)

の三軸圧縮試験によりロック材料の体系的なせん断強度の評価が試みられた川。

一方，土木研究所においては，一面せん断試験機または三軸圧縮試験機を用いて，ロック材料の強度

試験法の確立を目指した研究が進められた。 しかし， 一面せん断試験機では供試体寸法が小さいこと

(直径 150mm，厚さ 30mm)，せん断面が限定されること，応力条件が不明確であること等の理由からニ

軸圧縮試験によるせん断試験法を確立する方向がとられた。ロック材料が試験できる三軸試験機(直F

300mm，高さ 600mmの供試体が試験可能)は 1973年に製作され，比較的堅硬な粗粒材料を用いて，供

試体径と最大粒径の関係等が調べられた。土木研究所で用いられているロック材料用の三軸圧縮誌験機

の概要と仕様をそれぞれ図-2.5.3と表一2.5.1に示す。

最大粒径が供試体直径の 1/5程度以上になると内部摩擦角は大きくなる傾向にあり，圧密後の供試体

密度を一定にした試験では，相似粒度，最大粒径が供試体直径の 1/5以下および細粒分 (4.76mm以下

のもの)の含有率が30%程度以下である条件を満足すれば，供試体の大きさおよび最大粒径の大きさの

影響が少なく安定した内部摩擦角が求められることがわかった。

また，三軸圧縮試験法における供試体の端面処理，供試体の一様性およびせん断速度について検討し

た。その結果は，①端面処理の有無がせん断強度に与える影響は認めらず，②供試体内の密度分布の状

態がせん断強度に影響を与えるために丁寧に供試体を作る必要があり， ③せん断速度が供試体高さの

0.25-----2.0 %/minの範囲でほぼ一定の安定 したせん断強度が求められた。これ以外にも試験法に関する

詳細な検討が行われ，ロック材料の試験法の確立が図られた。

ロック材料のせん断強度は，ロック材料の密度と密接な関係があることが， ロック材料のせん断強度

試験を行うなかで明らかになってきた。 しかし，ロック材料のせん断強度を現場では直接的に求めるこ

とが困難な状況から，密度把握は重要である。室内における締固め試験では内径30cmモー jレドを使用
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した場合，ランマーの直径が 15cm，重量 15kgf，落下高さ 50cmの条件が最も効率よく，汎用性がある

ことが明らかなったっ密度特性は，内径30cmモールドを使用して締固め試験を実施する場合は，試料の

最大粒径が約60mmが適当であり，相似粒度の手法で試料の最大粒径を低減する方法は，細粒分が少な

いときは有効な方法であるが， 0.84mmを通過する粒径試料が重量百分率で40%を越えると，間隙比が

大きくなる傾向にあることなどがわかった。また， ロック材料の相対密度を求めるために，最大密度を

ASTM基準に準拠して振動締固めによる方法で求めることを試み，一定の振動時間，加速度によって粒

子破砕を生じさせず最大密度を求めることができたが，供試体内の材料分離が生じてしまい，この方法

による最大密度試験法は採用されなかった。なお，最小密度は材料を落下高さを与えずして投入して行

う方法としている O

一方，ロック材の現場密度は それを評価する試験方法に統一されたものがなく，転圧機械の締固め

効果についても未解明の部分が多し 1。現在のところ，ロック材料の現場密度試験は水置換法により行う

のが一般的である。

ピストンカラー

三軸室底盤

図-2.5.3 大型三軸圧縮試験機(建設省土木研究所)

表-2.5.1 大型三軸圧縮試験機の仕様(建設省土木研究所)

.rsi 11 
供ぷ体の 、f法
故 大判I )) 

品大側ハ:

イ1: 掠

D300 x H600mm 

150ton (宇215kgf/cm2

) 

30kgf/cぱ (仏兵7.2) 
υ3max 

- 28-

2.6 施工の技術的変遷

2.6.1 概説

設計理論の進歩とともに，施工機械の進歩，特に大型化がフィルダムの施工を確実かつ迅速に行なう

ことを可能にし，さらにはフィルダムの大型化に貢献してきた。 フィルダムの施工技術はその時期の堤

体設計理論と密接に関係しており，また関係する分野も広い。ここでは近代的なロックフィルダムの堤

体建設の標準的な工法となっているロックおよびコアの積み込み，運搬および転圧機械，洪水吐のコン

クリー卜打設の機械設備および、代表的な遮水工法で、あるグラウチングを中心に施工の技術的変遷を概観

する。

2.6.2 積み込み，運搬および転圧機械の変遷

(1) 運搬機械の変遷

フィルダムの大型化が進み始めた当初は，堤体材料の運搬に専用軌道を持つ機関車や架空索道を利

用したり， 7K締めダムでは送水管が利用されたりした。これらの運搬機械による運搬量は，人力・畜

力に比べれば非常に大きなものとなったが，現在の施工機械の運搬量とは比べものにならず， さらに

想定工事量以上の運搬が困難なうえ，故障時の代替が効かないなどの不利な点を有している。そのた

め，現在， これらの機械を使用するダムはほとんどない。

また，ベルトコンベアによる運搬は，機関車等と同様に工事量の変更に十分対応できないなどの問

題があるものの，比較的地形の制約を受けないこと，連続的な材料運搬が可能なこと，労働力を最小

とすることができる等の利点があるうえ，最近はベルトコンベアに対する信頼性の向上も高まってい

る。 このベルトコンベアによる運搬については，アメリカにおいて少数ではあるがその優位性を認め

て採用された例79) がある。 しかし日本においてはストックヤードなどで短い距離の運搬に使用された

例があるのみである。

現在の運搬機械の主流は，ダンプトラックである O 堤体の大型化にともない材料運搬に使用される

ダンプトラックも大型化している。

(2) 積み込みおよび運搬機械の大型化

表-2.6.1に経年的に我が国の代表的なロックフィノレダムの建設において使用された積み込み，運搬

および転圧機械の種類と台数を示した。

我が国最初のロックフィルダムである 1953年(昭和28年)に完成した石淵ダム80) の例から見てみ

る。堤体材料の原石山からダムサイトまでの運搬方法は石淵ダムでは7t周ディーゼル機関車9台を用

いて運搬を行なった。ディーゼノレ機関車が採用されたのは，大型ダンプトラックが入手できないこと

および著しく燃料事情が悪かったためである。ダンプトロックによる盛り立てであるため， レールは

堤体内にまで設置され， レールの位置は盛り立ての進捗度に応じて標高が高められ， レールからの捨

石の効果が生ずるよう留意して施工された。 トロッコに積み込む作業はショベル， クレーンにより行

なわれ，一日平均 1，000m3で・約44万m
3の堤体を盛り立てるのに 3ヶ年を要した。

1961年(昭和36年)に完成した御母衣ダム!il) においては 22tダンプトラックが材料運搬の主役と

なったが大型建設機械はすべて輸入された。
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い，運搬には 22tトラン ジシ ョン材は ショベルによる積み込みを行においてはコア，牧尾ダム凶

にーコアはダンプトラ ックの他にモータースクレイ パーも利用している。

こでも大型建設機械は輸入された。

ダンプ トラ ックを使用した。

1979年(昭和54年)に完成した高瀬ダム削 においては，積み込みは ショベルに代わり 9m
3ホイー

lレローダーが中心的役割を果たすようになってくる。運搬には45t級のダンプトラックが用いられる。

なお表中の 2m
3ショベ jレはコア材の積み込み用である。

1990年(平成2年)に完成した寒河江ダム国11においては，使用機種の大型化が顕著である。積み込み

これは日本のダム工事には 10.3m3ホイー/レローダー，運搬には 77tダンプトラックが使用されたが，

で最初の使用であった。

1993年(平成5年)に完成した三国川ダム州出)においては，ほほ:寒河江ダムと同様の重機械が使用

されている。

主〉、
寸その効率化を求めて機械の大型化が図られてきた。このように積み込みおよび運搬においては，

145m)な(水資源開発公団，161m) ，丹生ダム(水資源開発公団，後建設が予定されている徳山ダム

さらに大型の機械が使用されるか否かは未定であるが使用後の転用の可能性も含め

た大型機械使用による経済性を検討して決定されることとなろう。

転圧機械の変遷と大型化

石又突き固める方法，鉄などの重量物を高所より落下させて，石、木柱，土質材料の締め固めに，

さらにローラとしては外はコンクリートのローラで曳いて締固める方法が古来から行なわれてきた。

牛馬に曳かせる方法やトラクターで牽内部に砂利を詰めるものがあらわれ，部を鉄板にしたものや，

引する方法へと発展してきた。

ローラに突起を付けて締固める方法が開発され米国のカリフォルニヤで第 l号が製作されたのが

この1905年である。突起の形状が羊の足に似ていることによりシープスブートローラと称している。

ある程度の含水比調整も期層状に締固める恐れがなく，機械は土質材料に対し練り混ぜ作用があり，

比較的に均質さらに軟岩を砕くのでそのような材料もコア材として利用できるなど，待できること，

なコア部が形成できるということで，米国内務省開拓局 (USBR)が積極的に採用し，我が国にも導入

原機では37.5m)があるが，1953年，山王海ダム87) (農水省，された。早い時期の導入例としては，

改良したウェーブローラおよびタンピングローラが効果をあげた。うまくゆかず，

クラフ

それらを総称してタンピングローラと呼ばれている刷。
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米国陸軍工兵隊 (USACOE)は，第2次世界大戦中の飛行場建設で得た経験から，コムタイヤロー

ラによるコア材の締固めを高く評価し， フィ lレダム建設に応用した。締固め効果が大きいため撒き出

し厚を大きくできることにより最大許容粒径も大きくできるので能率が良く， ダンピングローラの持

つ練り混ぜ作用がない欠点もあるが広く採用されている。

1955年に完成した Quoichダム州 (英国 1955年， 38m)において初めて振動ローラによりロ ック

が締固められた。 このダムは完成後沈下がほとんどなかったため，その後のロックフィルダムの締固

めに大きな影響を与えた。

表-2.6.1よりロックの転圧については牧尾ダムでは50tタイヤローラが使用されたが，高瀬ダムで

は30tブルドーザーによる薄層撒出し転圧となり，寒河江ダムおよび三国川ダムで30tダンピングロー

ラが使用されたことがわかる。

コアの転圧については，御母衣ダムおよび牧尾ダムにおいて20tシープスブートローラが，高瀬ダム

において30tブルドーザーが使用され，寒河江ダムおよび三国川ダムにおいては30tダンピングローラ

が使用された。ロックおよびコアの締固め方法は締固め試験を行なって決定されているが，採用され

た方法を表-2.6.1にあわせて示している O 表-2.6.2にロック材とコア材の締固め方法の変遷と主要

な実施例90) を示した。

2.6.3 洪水吐の施工技術の変遷

(1) 洪水吐の配置および施工

現在我が国におけるフィルダムは堤体上にコンクリート構造物を設けることが堤体の安全上禁止さ

れているため，洪水吐は堤体に接して設ける隣接型，あるいは堤体から離して地山の鞍部に分ける分

離型となっており，導流部は山腹を開削して水路を設けたり， トンネ lレを掘削する型式で設置されて

いる。

米国においては分離型とし流入部はコンクリート構造物とし導流部およびj威勢部は掘削岩盤の

ままの状態にしている， Salt Springsダム川 (1931年， 100m)，Hell Holeダムω(1966年， 125m)

などの例もあるが，我が国においてはすべてコンクリート構造物となっている。

洪水吐のコンクリート打設は次のような技術上の特徴がある。

① ほぼダ、ムの高さに相当する高低差およびその数倍の延長を持った細長い構造物であること。

② 地形が急峻であることが多く，建設機械の導入に制限があること。

③ フィノレダム本体施工と一体的に施工しなければならないこと。

④ マスコンクリー卜としての施工性および経済性の検討を要すること。

このため，各ダムで堤体盛立てとともに洪水吐の施工が重要な技術的課題となり，現在まで各種の

技術開発が行われてきた。

表-2.6.2 締固め方法の変遷と主要な実施例90)

山リフト射氷 ri.t filリフト工法(ブルドーザ転正) i\~IM転ハ: (振動ローラ転J{)
ロ
、y

材ク w凶 (950)， (牧足 (1957)，Ju頃竜.大勺，漆沢 (広瀬 (1971)，1勺111，御所， 、子内，七Jtlfl，
御IJぷ) むW_，卜勝， l((l}II) :寒河江 I~:J見，阿木川，奈良俣， -:l刷11)

(S25) (S35) (S45) (S55) (H2) 

1F J J 1 1960 1970 1980 1990 

ンプスフ トロ ラ

) I ( タンピンクローラ

コ (自J1tA(957)，九頑屯人.r九千l収川 御所，仁北rn，栄作IiI:，何本川， ~I lill 11) 

振動ローラ
ア 千ノド品等

(広瀬，漆沢， pqu与， ifJ見， ド場)

材 タイヤローラ 振動タンピングローラ

(:{j-hi) (奈良保)

(2) 直接運搬およびケーブルクレーンによる運搬

細長いコンクリート構造物を打設するため，必要な個所へコンクリートを運搬する手段が最も重要

な技術となる。最も基本的な方法は直接運搬する方法であり，石淵ダムでは盛り立てと同じく軌道方

式でコンクリートを運搬した。

牧尾ダムではダンプトラックで運搬し，導流部に設置されたデリッククレーンによる打設が行われ

た。 しかし， これらの方法は地形の制約を受けるo 導流部に平行に，あるいは若干の移動を可能にし

たケーフソレクレーンを設置する方法が最も一般的であるが，ケーブ/レクレーンの設置について地形の

制約を受けることが多い。

寒河江ダムでは軌索式片側走行型ケーフソレクレーン (9t)が設置された。 しかし急斜面上の洪水吐

をカバーするため，上流側の鉄塔が左岸側45m，右岸但IJ52m，下流固定塔55mと高く，軌索式として

の実績が無く，相当の技術開発を必要とした。

(注)一一ーは品初の実施ダムと;大施年をぷす。

このように大型機械を使用することによりロックおよびコアの堤体構成材料としての品質が向上す

るとともに施工の効率化が図られ，大型ロックフィ jレダムの建設が可能となっていった。

(3) コンクリートポンプによる運搬

御母衣ダムでは図-2.6.2に示すようにポンプクリートパイプ(当時の名称による)でコンクリート

を運搬し， シュート流しで打設している。

三国川ダムでは洪水吐は，高低差 130m，延長495m，コンクリート量約264，OOOm3と中規模のコン

クリー卜ダムに相当する構造物であった。 このためその施工にあたり配合設計，施工法，施工機械設

備について技術検討を行い，最大骨材粒径80mmを使用してコンクリートポンプによる圧送工法

(PCD工法=Pumped Concrete for Dams)を開発した。80mmの圧送は世界で最初であった。図

-2.6.3にその概要を示した。 このシステムは機動性，汎用性に優れており，コンクリートポンプによ

-32-
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ベルトコンベヤによる運搬(4) りコンクリート連続圧送し，土木工事用に改良されたディストリビュータで打設するシステムであり，

が約 170，000m3であったが，図-2.6.4に示すようにそのでは洪水吐のコンクリート七ヶ宿タム tコンクリートダムその{也このことは，洪水吐のみでなく，日最大 1，320m
3
を打設し省力化が図られた。

運搬をベルトコンベヤで行った「の構造物へのコンクリート打設の合理化に大きく貢献する貴重な成果であった。

基パッチャ一フラントとフィーダコンベヤからj威勢部下流端までのコンクリートを運搬するため，

ベルト幅600mmの主コンベヤが洪水吐縦断形状に沿って敷設された。打設設備本運搬能力80m
3/h，

! 6"!ケーブルクレーン1.5m'コンクリートパケ y ト

長レ.....--- 4m'コンクリートホッパー

手干唾可 石川島20A1'1ポンプクリート (EL766鐙 IC鋸付)

としては流入部にピア部およびアパットメン卜部のコンクリー卜の大量な柱状打設を考慮して固定式

また導流部(シュー卜部と呼んだ)， i威勢部には自走式スプレッダを旋回クライミングスフレッダを，

設置した。打設位置の移動に伴う自走式スフレッダの走行は，導流部においてはインクラインで付い，

日最大打設量は 985.3m3であった。j威勢部では自力で走行する構造になっており，

運搬前後におけるスランプの差はベル トコンベヤによるコンクリート品質の変化が心配されたが，

空気量の差は平均で 1.0%前後であり、運搬による品質変化を考慮した品質管理を行え

以降のコンクリートダムへの打設にも反映された。これらの成果は，ば、良いことが確認されている。

平均で0.8cm，

スカート申品4UOmm
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6玄ケーフツレクレーンにて1.5rn'コンクリートパケットを4m'コンクリートホッパーまで速機

ホッパー直下の石川島 20A型ポンプクリート iζ供給しとれを REX.ポンプクリー卜まで

φ8'ポンプクリートパイプiζて送る

① REXポンプクリー卜より 8'1-:イプILて終打設個所へ中継する

@ 1TJ量個所ILてあらかじめ布設してあった 8うマイプをいったん切り 90。曲管と取替え

シュー卜流しで打設する

石川島 20A~ポンプクリートより REX.ポンプクリートまで後算~~~

REX.ポンプクリートより最遠打設個所まで
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4E遺(足湯丸太) ① 

え 日一コ
日コ
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EC> 

コンクリ ー トシュ ー ト部打設図(御母衣夕、ム)

沃入部80m

七ヶ宿ダムにおけるべ jレコン工法による連続運搬打設概要図図-2.6.4 

島主匙悼謹@

@ 

図-2.6.2 
ンユート思123m

延長433m

固定式旋回スプレッダ打訟庭問

100m 

番号1 名 称

7 |斜路用ディストリビュータ(クレーン付)

8 |荷台車

9 |ディストリビュータ巻とげ用ウインチ

101荷台車巻上げ用ウインチ

l 11走行路
12 1荷役用ステージング

1~ 1コンクリートポンプ車

1t! 1アジテータトラック
15 1リフトアップμ装償

16 1圧送管

直主主j

¥、

① 

¥、

グラウチングの変遷2.6.4 

戦後大ダムの建設が開始されてみると日米の技術格差は著しく，専らアメリカの著名なダムの設計例，
一国)11ダムにおける PCD工法による打設(導流部)図て2.6.3

グラウチング技術の変遷を具体的に終戦後間もない頃の石淵ダ

- 35 

ムと最近の三国川ダムの施工例に見てみる。

工事例を参考と して建設が進められた。
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(1 ) 石淵ダム

コンクリートフェイシングの下端の基礎部に上幅3.0m，下幅 1.0m，深さ 3""'5mのコンクリート止

7k~去を設けた カーテングラウチングは，このコンクリート止;J<.壁を利用して1.5mを隔てて， 3m間

隔の千鳥ノj式で深さ 20~30m で行う計両であった。 地質状況が予想外に悪く，実際には止水壁総延長

441.2mに対し 456孔，平均孔間隔は約97cmで最小間隔38cmであった。80mm口径で回転式でボー

リングを行った。ボーリング総延長は9，640m，手均深度21.1mで平均セメン卜注入量は65kg/mで

あった。注入圧力は，ダムにより生ずる水圧の3倍を標準として注入することとして，河床部で 15kgf

/cm
2

，低日:部で;10kgf/cm
2
，その中間部で 12kgf/cm2，両岸取付部で5""'7kgf / C m2

としている。

このダムのカーテングラウチングを現在の実施例からみると次のことが指摘できる。

① ボーリング深度が浅い。

② ボーリング孔数が少ない。

③ 注入圧力が過大である。

④ グラウチングの効果判定を注入セメント量で行っており，現在行われているルジオンテストを

併用していない。(石淵ダ-ムでは一部圧力水の注入試験で効果判定を行った。)

しかし， これらは当時の経済力および技術水準からみてやむを得ないことと判断される。

補幼カーテン

外列
2=15，000 

hti劫カーテン内列

2=30，000 

カ←テン前列 カーテン後 ~IJ

(2) 三国川ダム

一国川ダムの基礎岩盤の透水性は非常に高く， )レジオンマップによれば，コア部掘削面の下に25)レ

ジオン以上のゾーンが残り，その深さは平均すると約20mである。さらにその下は 10~25ルジオンの

ゾーンがあり，また河床部は掘削面より 100m程度の深さから下で2ルジオン以下となっている。

ニ国川 ダムの基礎処理についてはグラウチングテストを実施し，図-2.6.5および表-2.6.3のよう

な計画がたてられた。主力一テンの長さは60"-'110m程度となっている。基礎処理の施工結果を総括

したものが表-2.6.4であり，孔数は 14，973孔，注入延長 192，297m，平均セメント注入量は 63.0kg

/mとなっている。施工によりカーテン，ブランケット，コンタクトおよびコンソリデーショングラ

ウチングはいずれも改良目標値に達したが，膨大な施工量となった。何らかの方法で岩盤内の透水性

の改良状況を把握しながら，必要な場所に必要な改良度のグラウチングを行う技術開発が求められる

ところである。

岩盤内の透水性の改良状況を把握するための有力な方法としては漏水量観測装置による漏水量，浸

透流観測孔による浸透圧力および浸透量の観測値の解析が考えられるが今までのところその解析手法

に関する知見は少なく研究の発展が待たれている。

グラウト孔配置断而図

図-2.6.5 三国川ダムのグラウト孔配置断面図

表-2.6.3 三国川ダムのグラウ ト工種および改良目標値

椅
改以 チしょ三さ(i京さ)
11牒{II'j ( 町立孔)

上カーテン 2 Lu 60........110mN位

補助カーテン |勾ダIJ 約30m

I;t 体 11 外ダIJ
5 Lu 

15 m 
10Lu 

ブランケット 5 Lu 7m  

コンタクト 5 Lu 10m 

供 JK111:き コンソリデーション 5 Lu 10m 

表-2.6.4 三国川ダムの基礎処理施工実績総括表

ステージ ホーリ ンヲi長 (m) (!人 iて rI人 II'f11:1 セ メン ! t判的l人H寺川
1k11l1k人(mf古R 

J 'IJ 筒所 やF .fL数
数 (m) (1111 : ¥1.¥1) (!人Ijt(kg)

L， 脅草 コンクリート Jlr st Illr m 

t1~*II l: Iトt/rt人mコンソリテーンョン l. 392 2，422 12， 41l. 7 1，006.7 13，418.4 12，075.0 /l，224 : 48 65~ ， 371. 1 3.4 0.7 54.6 

t威勢部 コンソ リテー ゾヨン 1， 128 1，009 3，570.0 674.9 4，244.9 3，352.0 4，353: 7 224，779.0 4.3 l.:l 67. I 

フランケ y 卜 6，920 10，900 45， 124.9 1， 166.6 46，291.5 41，751. !) 52，581・42 2， 728， 78:1. ，1 4.8 1.3 日5，1 

補助 カ ーテ ン 2，896 8，379 38，8)7.3 2，839.4 41，656.7 38， 120. I 45，624 : 1:1 2，772，881. 3 5.4 1.2 72.7 

t足 {本
l二カー テン 1，500 17，456 日7，279.4 l. 424. 8 88，704.2 87，252.2 95， 325 : II ~， .1 57 ， 616η ~ . ;， 1.1 62.5 1 

コンタクト 559 l. 464 4，787.6 1，:m.O 6， 166.6 4. 767. 6 4，nl: 3 10.086. " 2.9 O. D 日1

コンソリテー ンョン 302 302 2，416.0 312. .1 2，728.4 2，416.0 l. 233 : 4:1 146，376.9 4. 1 0.5 60.6 

1-.(I1F/1<8X カーテン 42 126 630.0 44.9 674.9 630.0 450 : 18 22. n82. 1 3.7 0.7 36.5 

プラク M コンソ リテ-/ョン 193 193 l. 347. ，1 196 6 1，514.0 1，347.4 802: q 50，721 7 4.2 0.6 37，6 

2 ~; 
カー テン 41 117 585.0 40. ~ 6Z5.9 585.0 114白 30 12，073.1 3.8 0.8 20.6 

『p、I r.i 14，973 42， 368 196，969， 3 9， 086. 2 206， 055. 5 192，297，2 213，27:1: 11 12，115，61¥0.2 1.1 63，0 
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2.7 建設事例に見る技術的変遷

2.7.1 狭山池 (大阪府狭山市. 7世紀初期完成.現在の堤高約 15m)

ものは作業分担の目印や土を運搬するための通路として使用されたものと考えられ，現代にも通用す

る合理的な作業管理が行われたものと思われる。この部分の堤体の層には，広葉樹の葉が 10'"'"'15cm 

間隔でほぼ均等に何層にも敷き並べられており， これは盛土の圧密沈下促進や'軟弱な地盤の足場対

策等のため用いられた当時の最新の士木工法の一種と考えられ 戸敷葉工法 J一J
洪水吐は西側の段丘を3'"'"'5m掘削して放水E路各(除除、げ)を建設しており'西徐川の名はこれにちなん

だものである。

築堤については締め固め，取水設備および放流設備の堤体からの分離等，現在のフィルダム技術要

素の萌芽を見ることができる O

我が同において，今から千数百年前にその原形のダムがつくられ，幾多の補修を経ながら，現在にお

いてもなお有効に機能している二つの有名なダムがある。狭山池川 h と満濃池である。この両ダムにつ

いては，アースフィルダムであるが過去の築造および・補修について多くの伝承，記録が存在するととも

に最近の補修により堤体構造などが明らかにされている。 したがって，古い時代の我が国のフィルダム

の技術的変遷を考える上で，貴重な事例である。

狭山池は，大和川水系西徐川(旧天野川)をせき止める形で，i産j既用に築造され使用されてきた貯水

池であるが，新たに治水機能を持たすための改修工事が 1988年(昭和63年)から行われている。この

工事に伴な い， 1990年(平成2年)に大阪府により「狭山池堤体保存委員会|が設置され種々の調査が

行われてきた。

この調査で北堤防と呼ばれる当初西徐川を締め切ったとみられる堤体制 Bつを掘削したところ，図-2.

7.1のように 10次にわたる堤体からなることが明らかになった。

(2) 第2次堤体以降

第2次堤体は天平3年 (731年)の行基の改修，第3次堤体は天平宝字6年 (762年)の改修，第4

次堤体は慶長 13年(1608年)の改修と考えられている。

各種の記録によれば，狭山池は過去に幾多の破堤と補修をくり返しており，時には廃絶状態にあっ

た時期があったことが明らかにされている。越流による破堤と樋管周辺からの漏水に起因する破堤か

しばしば生じたことは容易に各種の記録から推定でき，その防止が古い時代の最も重要な技術的課題

であったと考えることができる。

2.7.2 San Andreasタム (米国 1870年 (明治3年). 105ft (32m). 540.000cγ(413.000 ml)) 

San Andreas (サン ・アンドレアス)ダム馴 は近代的手法により建設された最も古いフィルダムの

lっとして有名であるとともに San Andreas断層を横切って建設されたダムとしても有名である(図

-2.7.2参照)。

図-2.7.1 狭山池の北堤防断面図(東但ト堤体保存)

EL. 455.9' 1928 R刈SE

この図により狭山池の古い時代の堤体を概観してみると以下のようになる。

FOUNDA TlON ALLUVlUM 

(1 ) 最初の堤体 (7世紀初期)

現在の堤体は高さ約15mであるが，最下部に高さ約5.4m，底幅25mの最初の堤体が認められた。堤

体は細粒土で-丹念に固められていた。自然の谷地形を利用して，延長約600mで天野川を完全に締め

切り 4'"'"'5mの深さで‘貯水したと考えられている。取水設備である東樋は，長さ 70m，材質はコウヤマ

キで，丸太を半分に割り，内部をくりぬいた樋であり，狭山池築造以前の地層を掘り下げて埋設され

ており，その上から最初の盛土が施工されていた。この木材は年輪年代法により 616年の春から夏に

かけて伐採されたものと断定された。日本書紀および古事記ではもっと古い時代と伝えているが同時

に出土した須恵器や11Cによる年代測定により最初の堤体の築造は7世紀初期である可能性が高いとさ

れている。堤体の法面全面に，また堤体断面にも 5---6mの間隔で上下流方向にも土嚢状のものが積ま

れていることが確認された。これは，法面上のものは法面の傾斜を確保して盛土すること，堤体内の

ASSUMED BEDROCK 

200 100 0 100 

HORIZONTAL = VERTlCAL 

200 300 FEET 

図-2.7.2 San Andreasダムの横断面図

(1) パドルクレイコア

形式はアースフィルダムであり，中央部に厚さ 20ftのパド jレクレイコアを持ち，カ ットオフトレ ン

チが基礎岩盤まで掘削され，この部分もパド lレクレイコアで埋め戻されている。パ ド/レクレイコアは，

うすく撤き出された湿った粘土を人力でタンピングして建設され， shouldersと呼ばれる転圧された

土質材料で両側から補強された形となっている。この形式は 19世紀にイギリスおよび米国で流行した

口

o
q
u
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日本への影響(2) 形式である。2度にわたり合計 18ftかさ上げされている。上流側斜面勾配は 1: 3.5，下流側斜面は 1: 

では建設されなかったが，戦前台湾において八田興日本(内地)水締め工法によるフィノレダムは，3である。

56.1m 一技師により濯概用貯水池として大型水締めダムである八回堰堤1(1) (1929年(昭和4年)‘

これは当時東洋一と称されたものである。現在は鳥山頭ダムと改名5，300，000 m
3
) が築造されている OSan Andreas断(2) 

されている。San が存在することはダム建設後に明らかになったことで，Andreas断ダムサイトに San

ダム高も 50m以上のものが建水締め工法は，材料運搬と堤体築堤の両面に大きな変革をもたらし，Andreasダムは地震動と断層の動きに十分抵抗するようあらかじめ想定して建設されたものではな

このタイその後建設機械の発達により経済性を失い採用されなくなった。また，設可能となったが，夕、ム完成後の 1906年4月18日に Richterマグニチュードで8+と評価されている SanAndreas し¥0

アメリカにおいては現プのダムは地震時にクイックサンド現象が起こりやすいことが明らかになり，地震が発生し左岸(東側)アパットメントにあったSanAndreas断層は岩盤部で6----8ftのくい断

在その対策が重要な課題となっている。ちがいが生じた。 破堤等の大事故には至らなかった。ダム堤体にもそれに相当する変位が生じたが，

1928年のかさ上げで見えなくなっている。この変位は，

2，960，000cγ(2，260.000 m3
)) 1931年(昭和 6年). 328ft (100m). (米国.Salt SprIngsダム2.7.4 現代のダムの安定性については， 1982年にSanAndreas断層によるマグニチュード8.3の地震を想

カリフォルニア州に建設された発電用のダムで，ダム 102) は，Salt Springs (ソノレト・スプリングス)定して，静的および動的解析によって検討を行い，重要な被害を受けないとの結論を得ている。

(図-2.7.4参照)。完成当時は世界最大のコンクリートフェイシング型ロックフィノレダムであった

66ft (20m)) 1895年(明治 28年).(米国.MesaダムLa 2.7.3 

TOP OF COPING WALL EL. 39667 _ー--15

NOR. MAX. w.s…59.2 ¥__斗 c…9607

La Mesa (ラ・メサ)ダム 1(0) はカリフォノレニア州のSanDiego J 11に建設されたダムで 1895年に完成
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Sal t Springsダムの横断面図図-2.7.4 

と大きなダムではないが，水締め工法により建設されたごく初期のダムその堤高は 66ft(20m) 

(図-2.7.3参照)。
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コンクリートフェイシング型の採用)
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堤体の大部分を構成するロックフィル部分のロックは採石場および、非常用洪水吐の掘削により採取Mesaダムの横断面図La 図-2.7.3 

ロックは小粒径から最大25tまでのものが使用され，平均で3t以上であった。捨石工法で盛りされ

立てられ，細粒径分を洗い流すため低圧力による射水が行われた。下流側斜面勾配は捨石工法である水締め工法)
 

'
a
A
 

(
 

ため 1: 1.4と岩石の安息角に近い勾配となっており，上流側は厚さ 25れから 15ftの岩石層 (223，500
ゴーノレドラッシュ後の米国西部のカリフォルニア州などで 1800年代の後半から流行水締め工法は，

cy)がデリッククレーンで設置されたため 1: 1.3となっている。
この工法はダムばかりでなく鉄道のし，水流採鉱 (HydraulicMining)の技術が応用された。また，

その厚さはこの岩石層の上に鉄筋コンクリートによりコンクリートフェイシングが行われており，築堤にも幅広く利用された。

フェイシングは60ft四方の部分にエクスパンションジョ基礎部分で3ft，堤頂部で1ftとなっている O堤体の設計は次のような考えに基づいていた。

カットオフトレンチイントで区切られて施工されている。基礎岩盤付近の遮水に工夫を行っており，中央部分の 1/3に細粒土で、不透水壁をつくる。堤体を3分割し，① 

内に 20れから 50ftの深さでグラウチングが実施されている。

- 41-

不透水壁の上下流に 1/3x 1/2幅で組粒土と細粒土でフィノレタ層をつくる O

その外側に各々 1/3x 1/2幅で，粗粒で、透水性の高い材料を配置する O
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(2) 堤体からの漏水

最初の湛水で30cfs= 51 m3/minという大量の漏水が発生しており，漏水量は貯水位と関係してい

ることが認められた。現在も 15----20cf sの漏水があり，毎日ダム下流端の観測堰で計測されている。

コンクリートフェイシングとエクスパンジョンジョイントはこれまでしばしば補修されてきたが，最

近の補修は 1979年----1980年に実施されている。

Sal t Springs夕、ムは代表的な捨石工法によるコンクリートフェイシング型ロックフィルダムであ

り，その後のこのタイプのダムの手本となった。我が国最初のコンクリートフェイシング型ロックフ

ィルタムである石淵ダムの設計にも重要な影響を与えている。

ェイ シングにドリルで穴をあけて，堤体に相当量の水を注入したところ，さらに3.9ft(約1.2m)沈下

し，堤体完成以来の総沈下量は 17.5ft(約5.3m)となった。射水の効果は当時ある程度認識されてい

たようであるが， このように劇的な効果が明らかになったことにより，その後射水工法は，ロックフ

ィルダム建設に幅広く採用されていった。

(2) ノースリ ッジ地震時の挙動11¥1

2.7.5 Cogswellダム (米国 1935年 (昭和 10年). 280ft (84m). 799.000 ml) 

Cogswellダムは 1994年 1月 17日ノースリッジ地震 (M= 6.8)の際，震央から 32.7マイルの距離

に位置しており，天端中央の地震計では上下流方向に 0.32g，右岸アバットメン卜ではダム軸方向に

0.15gの最大加速度を記録した。地震により，右岸アパットメント取付部付近の天端アスファノレトに

幅1/8----1/6in長さ 50ftの横亀裂がl本発生した。またその横亀裂付近のパラペットウオールに剥離

が見られ 1in程度上流側に傾いたが重大な被害は発生していない。

このように， Cogswellダムは射水工法の効果を確認したダムとして重要であり，現在もなお健全に

機能を果している。

Cogswcll (コグスウェル)ダムl山は米国カリフォルニヤ州のSanGabrielJI[に建設されたコンクリー

トフェイシング型ロソクフィ jレダムである。 このダムはその下流に位置する SanGabriel第 lダムとの

関係でSanGabriel第2ダムとも呼ばれている(図-2.7.5参照)。 このダムは射水工法の重要性を認識

させたダムとして有名である。

2.7.6 Nantaharaダム (米国， 1940年(昭和 15年). 250ft (76m). 2.265.000cγ(1，732ρ00 ml)) 

Nantahara (ナンタハラ)ダムl阿 は，ノースカロライナ州に建設された傾斜コア型ロックフィルダム

である。捨石工法で施工されている。 このタイプのダムは，このダムの設計および施工を担当したJ.P. 

Growdon (グロウドン)にちなんで， Growdonタイプと呼ばれている。1940年の完成当時，堤高250ft

(76m)のこのダムは最も高い Growdonタイプのダムであった(図-2.7.6参照)。
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図-2.7.5 Cogswell (San Gabriel第 2)ダムの横断而灰

(1) 豪雨による堤体沈下と射水工法

工事は 1932年3月に開始され，ロック材は高さ 25ft(7.5m)の高さのリフトより投石され，堤体は

捨石工法で順調に築造されていったが， 1932年は渇水のため散水(又は射水)はされていなかった。

1933年 12月には約80%が完成していたが同年 12月31日から 1934年 1月 1日にかけて，ダムサイト

で 15.07in(382mm)の豪雨があった。 この結果，一夜で堤体は最大沈下地点、で5.8ft(約 1.8m)沈

下し，堤体上流面の下部がすこしふくらんだ。 これは堤体内の細粒分が洗われたため堤体の沈下が発

生したと考えられた。1933年 12月の天端完成後， 1934年6月 13日までの6ヶ月間の沈下量は 13.6ft

(約4.1m)であった。つづいて既設のロックフィノレ部分の沈下の進行をはやめるため，コンクリートフ

E.covo!・d 10 Solid ROCk 
Mln. E 1. ~~8 .~ 

Surfoc・E.covot・d
10 Flrm L・dq・Rock

0 ~O 80 I20 

Scol・In F・・1

図-2.7.6 Nantaharaダムの横断面図

(1) 堤体構造

堤体の構造を下流側から見てみると次のようになる。

①三角形状のロックフィノレゾーン ゾーン l

②傾斜した三層のフィ jレターゾーン ゾーン 2
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③ 傾斜した不透水性コアゾーン

④ 傾斜した二層のフィルターゾーン

⑤ フィルタ一保護のためのロックゾーン

ゾーン 3

ゾーン 4

ゾーン 5

ゾーン3の不透水性コアの材料はダムサイト周辺ではごく少量しか入手できなかったため，室内実

験を重ねて， 230ftの水頭下で，ダム底部で29ft，堤頂部で 13ftの厚さの不透水性コアで漏水量は27.5

cfm = 77.8 Q /minと予測して，コアの設計を行った。

(2) 施工

ロック材料は，平均高さ 50ft'"'"'130ftの高さから捨石された。捨石されたロック材料に射水作業が

行われ，細粒分や小岩石はより大きい材料の空隙に流し込まれた。不透水性コア材料はフ。ルドーザー

を使用して撒き出され， シープスブートローラにより転圧された。

(3) 挙動観測

ダムからの漏水量を測定するため，漏水量観測堰が設置されている。最初の 10ヶ年の満水状態で，

無降雨の状態で36gpm= 136 Q / min， 1985年の同条件の状態で20gpm= 75.7 Q / minとなってお

り，漏水量がほぼ設計値と同一であること，又，時間の経過とともに減少し安定化する傾向にある

ことが確認されている。天端に設置された沈下観測標識は 1942年3月から継続的に観測されており，

最大断面における沈下は43年間で3.99ftである。

捨石工法による施工であるため若干沈下量は大きいが，比較的薄い不透水性コアでも注意深く設計，

施工すれば十分漏水量を小さくし，かつ安定的なダムを設計することができることを示し，傾斜コア

型ロックフィルダムの成功例として，後発ダムをリードしたダムである。

2.7.7 石淵タム (建設省. 1953年(昭和 28年)， 53m. 442，500 m3
) 

石淵ダム 106) は，我が国最初のコンクリートフェイシング型ロックフィノレダムとして終戦直後の 1946

年に着工し，復興途上の 1953年に完成した。

このダムの技術的特徴は日本における当時のロックフィルダムに対する考え方あるいは施工技術水準

を知る上で貴重なものがある(図-2.7.7参照)。

E.L. (m) 

320 

310 

3∞ 
290 

おO

図-2.7.7 石淵ダムの横断面図
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( 1) ロックフィルタイプの採用

石淵夕、ム(当時は石淵堰堤と呼んだ。)は，我が国最初の「石塊堰堤」として着工することとなったが，

その主な理由は次のようなものであった。

① セメント量の節減

終戦直後の我が国のセメント生産量は少なく重力式コンクリートダム工事用として多量のしかも

一定品質のセメントを入手することが困難であった。

② 輸送量の節減

多量のセメントを継続的に輸送することは当時の燃料および車車両事情からみて相当の困難が予想

された。

③ ロック採取の便利性

大爆破工法により比較容易に石の採取が可能であり，運搬距離も比較的短いので， ロックフィル

ダムが経済的に施工できると考えられた。

④ ダム基礎の条件

重力式コンクリートダムでは相当莫大な基礎処理が必要となるが， ロックフィ jレダムでは基礎処

理は比較的簡易と考えられた。

⑤ コンクリートフェイシングの採用

遮71<方式は前面遮71<壁型，中央心壁型，複合体型，粘土心壁型(し1ずれも当時の名称による)の

4種類が検討された。SaltSpringsダム(米国， 1931年， 328ft(100m))を設計の参考としてコ

ンクリートによる前面遮水壁型が採用された。

(2) 捨石工法

諸外国の施工事例を参考にして施工はおおむね次のような方針で行われた。

① 石の重量は 1ヶ7kg'"'"1 OOkg， 1 OOkg"-' 1 ，000kg， 1，000kg以上が各々全重量の約 1/3となるよ

うにしfこO

② 7kg以下，最大径が最小径の3倍以上のものは使用しなし'0

③ 射水処理は 7kg/cm
2の圧力で、行ない，石量の2倍以上とする O

④ 採石場からダムサイトまでは第 1運搬線 1.8kmおよび第2運搬線1.5kmの2本の標準軌が建設

された。ダムサイトでは下段と上段の 2本の運搬線をダム軸方向に架橋し，下段の場合で最高

29m，上段の場合で最高24mの高さから捨石した。運搬にはヂーゼ、jレ機関車と 4.5m
3積みサイド

ダンプカーが主として使用された。

(3) 堤体からの漏水量

完成直後の堤体全域からの最大漏水量は 277Q /secであった。1977年5片時点の漏水量は 120Q 

/sec，完成後ほぽ40年経過した 1997年5月時点では60Q /secで長期的に安定傾向にあるが，中央

コア型ロックフィル等と比較して漏水量はかなり多い。

また石淵ダムに引続き建設省によりコンクリートフェイシング型ロックフィルダムとして建設され

た雄物川水系の皆瀬ダム(建設省， 1963年， 66.5m， 58，100 m
3
) においても漏水量が多く両ダムとも
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しばしば水位を下げての補修を必要としたため‘それ以降のダムではセメント事情の好転とともにコ

ンクリートダムが，またロックフィルダムの場合でも中央コア型が採用されるケースが多くなった。

このように石淵ダムは我が国のコンクリートフェイシング型ロックフィルダムの晴矢となり，この

型式のダムに関する多くの知識と経験を与えたが，後継のダムが少なく， この型式のダム技術が進展

しなかったことは残念なことであった。

石~;~!ダムおよび皆瀬夕、 ムは捨石工法により堤体を築造，射水で締め固めを図るものであったため堤

体内に空隙も多く，時間の進行とともに自重，水位変動あるいは地震動により堤体の沈下が発生し，コ

ンクリートフェイシングを損傷し漏水量の増大をもたらした。 しかしながら現在ではロック材料は振

動ローラ一等で転圧するのが通例であり， この場合の沈下率は捨石方式の場合より著しく小さし'0こ

のためコンクリートフェイシングの損傷も軽微であると予想される。コンクリートフェイシング出ロ

ックフィ jレダムについては施工技術およびダムの耐震設計技術が終戦直後に比較すれば格段に進歩し

たこともあり，経済的なダム建設を追求する上からも，改めて総合的な検討を行ってみる必要がある O

2.7.8 Ouoichダム (イギリス 1955年(昭和 30年). 126ft (38m). 386.000cγ(295.000 m3
))  

Quoich (キオーチ)ダム 107) は，イギリスのスコットランドに建設されたコンクリートフェイシング型

ロックフィルダムである。

その堤高は 126ft(38m)で決して大型のダムではないが，従来の捨石工法によらず初めて転圧ロック

工法で建設され，堤体の沈下量が従来の方式に比較して著しく小さかったため，以降のダムにおいて転

ロック工法が採用される端緒を与えたダムとして有名である(図-2.7.8参照)。
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図-2.7.8 Quoichダムの横断面図
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(1 ) 転圧工法の採用

ロック材料は付近のトンネル工事と採石場より採取され、 3 8in C9.5mm)以下の細粒分は全ての

材料をスクリーンを通過さすことで除去された。 ロ ソク材料はダンフトラックで輸送され‘ 2ft

(60cm)の厚さにブルドーザで撒き出し転圧された。転圧方法は各種の現地試験の結果により決定

された。

10tのスチームローラで 2ft(60cm)の撒き出し厚を転正すると 0.086ftC2.6cm)すなわち撒き出

し厚に対して 4.3%の締め固めが得られ，その後3.5tの振動ローラで 0.038ft(1.1 cm)， 1.9 %の締め

固め，合計で 0.124ft(3.5cm)， 6.2 %の結果が得られ、この方法が採用された。

振動ローラのみの転圧の場合は 0.115ft(3.5cm)すなわち 5.7%であった。前者の方法の方が良い

締め固めが得られるのは， スチームローラでまず平坦面をつくることで振動ローラが効率よく作用す

ると判断された。

射水による水締め工法も併用され，水量は最低各層の厚さの4倍の量が使用され，その半分はスチー

ムローラの転圧時に 残りの半分は振動ローラの転圧時に使用された。

締め固めたロック材料の密度測定によれば 119.41bs/cu.ft(l，913kg/m3
)，空隙率27.1%で，締め

固めないロック材料の空隙率は 41%で，現在の施工事例からみても遜色ない。

(2) 挙動観測

多くの表面沈下計および層別沈下計が設置され，建設中および建設後の沈下が測定されている。建

設中の最大の沈下は基礎地盤から 21ft(6.5m)の位置の 0.191ft(58mm)で，層厚に対し 0.88%で

あった。完成後の湛水によっても天端の最大沈下量は0.028ft(8.5mm)， 0.022 %で，現在の事例から

みても少ない方である。

このように，このダムは初めて転圧ロック工法を採用し，極めて沈下量が小さいことを実証したダ

ムとして注目に値する。 コンクリートフェイシング型ロックフィルダムは， Salt Springsダムのよう

に漏水量が多いことから，一時不人気となっていた。 しかし， Quoichダ、ムで沈下が無視できるほど小

さかったことから 振動ローラでロックを転圧したこの型式のダムが見直される契機となった。

2.7.9 f~n母衣タム (電源開発株式会社. 1961年(昭和 36年).1 31 m. 8.091.000 m") 

御母衣ダム 108)は庄川上流に発電用ダムとして電源開発株式会社が 1957年に着工し， 1961年に完成さ

せた傾斜コア型ロックフィルダムである。堤高は 131m，堤体積は8，091，000m
3と当時の我が国の士木工

事としては未曾有の大規模なものであった。このダ-ムの建設を通じて多くの知見を得たが，特に重機械

による大規模土木施工および複数の材料を混合して良好な土質コア材料を得る知見は，その後に行なわ

れた我が国のロックフィ jレダムに多大な影響を与え，高瀬ダム(東京電力，1979年， 176m，11，590，000 

m3
) 等の大規模ロックフィルダムの建設も，この知見に支えられたと言っても過言では無い(図-2.7.9 

参照)。
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牧尾ダム，I は木曽川上流の王滝川に，愛知用水公団が， 1957年に着工 し 1961年に完成させた中央

同時期に電源開発株式会社によって施工されていた御母衣ダムとともに我

が固における中央コア型ロ ックフィルダムの源流となったダムである (図-2.7.10参照)。
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中央コア型ロックフィ jレダムについて未経験であった我が国において、米国の技術援助を得て牧尾

図-2.7.10に牧尾ダムのタイプ決定経過を示 した。ダムの設計が行われてゆくが，御母衣ダムの横断面図図-2.7.9 

コンクリートフェイシングタイプ① 

1955年5月，米国技術顧問が，農林省に提出した報告書では，調査不足もあって，河床岩盤が数
傾斜型コアの採用と大規模施工(1) 

(図-2.7.10-1)参mと浅くかっ土質材料が少なく石塊材料は豊富に存在していると判断されたコンクリートダムにした場合のセメント使用量と輸送費等の比較岩盤の状況および，ダム型式は，

照)。コア材の施当ダムは豪雪地帯に位置し，そして，ロック フィルダムが採用された。を行なった結果，

厚い中心コア型タイプ② ロック材の先行盛り立てのできる傾斜コア型が選択された。数で限られているため，工可能

その後の調査により，河床堆積物が25mと予想外に深く，不透水性材料が，大量に存在している

ことが明らかになり，農林省基本計画書の段階では，図-2.7.10-②のような形となった。

また大土工量工事を効率的に施工するため本工事の施工会社は米国の会社と技術援助契約を結び，

傾斜コア型と中心コア型の比較③ 

電源開発株式会社は大型重機械を米国より輸入し，施工会社に貸与した。

中心コア型の方が経済的数多くの討議の末，安全率を一定として両者の比較設計を行った結果，ロック材料(2) 

であるとの結論に達した。本体ロックフィルの 1回の盛立ては4m以下で、射水工法が採用され，盛立量の3倍以上のノk量が使用

公団案④ された。上流ロ ック フィルは将来の沈下はダムの安定に対してほとんど問題とならないとして，射71<
(図-現地で簡単に入手しうる材料を基本にするとの考えより公団案を 1955年 10月にまとめたわれていない。工法は行

2.7.10-③参照)。

ベネット私案⑤ コア材料とストックパイル(3) 

コンサルタント会議のメンバーの 1人であるベネット氏から，図-2.7. 1955年 11月，その直後，この地点、の山腹急斜面には風化花関岩土質コアの採取はダム上流約3.5kmの地点、で行なわれた。

10-④のような提案があった。CDisintegrated Granite : D. G)があり，山麓部や谷間には表土と D.Gの間に岩屑を含んだ厚い粘土

最終設計⑥ せん断強度の大きな材料ではあるが透水係数が高く，粘土は遮水性はあってがあった。D.Gは密度，

ベネット氏の再検討によっ1957年9月にシカゴで第 l回コンサルタント会議が開かれ，その後，共に単独では土質コア材としては適当ではなかった。も含水比が高く，十分な締固めが困難なため，

(図-2.7.10-⑤参照)。て得られた最終設計に落ちついたしかしこれらをそれぞれD.G約75%，粘土約25%の割合で混合することによって良好な土質コア材

ができた。混合はD.Gおよび粘土を交互に薄く約 10mの高さにまで積み上げ(ストックパイルと呼ん

技術的特徴(2) この方法により，単独で良好なコア材が無われた。これを横から切り取って使用する方法で行だ)， 

ダムサイトの至近距離で入手できる材料を最も経済的に利用できる断面堤体断面の設計には，① 
メ〉、
日い場合でも，周辺の材料を混合することにより良好なコア材を入手することが可能になったこと，

とすること，気象条件，施工速度その他の施工条件を十分考慮にいれて，技術的に不安の残らな以後の我が国ではほとん水比管理が可能となり，効率良くかっ最適な条件下で締固めが可能となり，

い断面とすることの2大原則を貫いた。どこの方法が採用される端緒となった。土質コアは厚さ 20_.....，30cmでブルドーザーで撒き出され，

ダムからの直線距離 lkm以内の地域で採取すその結果， 250万出?を越える堤体材料の全量を，② シープスフートローラーで締固められた。土質コアの施工後の比重は 2.2に及んだ。

るという好条件となっている O また気象条件からコアの施工日数が年間70_.....，100日に制限された

コア最大幅と堤高の比率を 27m:105m ='=7 1 : 4という限界までコア幅を減少させた。
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ので，

しかも経済的に施工し得たことおよび施工を通じてロッ

クフィノレダムに関する多くの知見を得たことを考えると我が国におけるエポックメイキングなダムと
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このような大規模工事を極めて短期間に



③ コア用土としては，粒径4.4mm以上の粗粒子を平均60%含む材料を使用することによって，圧

密沈下および間隙水圧発生の難問を解決したo これは，アメリカ陸軍工兵隊およびフラ ンス電力

会社における豊富な経験を基礎とし牧尾ダム現場において，数多くの慎重な試験を重ねた結果，

決定されたものである。

④ 築堤材料，特にコア材料はスト ックパイルを実施して，大いに効果をあげたo これはコア材料

の合7K比の減少，機含有率の均一化等の効果が著しかった。

⑤ 堤体の安定計算には，円形すべり面法よりもさらに精密な，修正へレニュース法を用いたo 地

辰時の安定については京都大学において 1/30の模型震動実験を行ってチエソクした。-ぶ日

本における過去約 1，300年間における地震被害記録から， 200年確率震度を推定し，安定計算を行

っfこO

⑤ 牧尾タムは，実質4年という非常に短い工期で完成したo このため大型の土木機械が使用され

たが，大部分は米国製であった。

コアゾーンは， 一層20cmの厚さに撤き出し，タンピングローラーにより 6回転圧し 15cmに

仕 tげる方法がとられたo ロックゾーンおよびトラン ジシヨンゾーンは選択的に転圧されている

が，射水工法は実施されていない。

⑦ 長野県西部地震 (1984年(昭和59年)9月14日)

長野県西部地震のマグニチュードは6.8であり，御岳山南域で‘局地的に大きな被害が生じたo 震

央の近くに位置していた当タムも，強い地震を受け天端に約1.5mの深さの亀裂および天端法肩の

ゆるみが生じたが基本的には安全であった。

この地震を契機のーっとして，我が国における耐震設計技術の見直しが行 われることとなる

のである。

① 

(11)尚水1MはEL.8920111となっているが‘

これは用地買収の関係でのちに EL880.0mに変吏

② 

③ 

寸
寸
↑自
L

引
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図-2.7.10 牧尾ダムの横断面図の変遷
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2.7.11 EI Infiernilloダム (メキシコ. 1964年 (昭和 39年).148.5m. 5.600.000 m3
) 

たのが， La villitaダムの地震記録と Prof.Marsalの指導の下に調査されていた堤体材料の強度，変形

特性を使用して実施された静的および動的解析である。堤体材料の強度，変形特性および耐震設計の

研究を通じて， El InfiernilloダムおよびLavilli taダムは我が国のダムと密接な関係を持っている。

El Infiernillo (エル ・イ ンフィエルニロ)ダム 11，) は， 1964年の完成当時メキシコにおいて最大のロ

ックフ ィルダムであり， Prof. Marsal (マーサル)の指導のもとにロックフィル材料の超大型試験を行

って，ロ ック材料の物性値を求めたことで知られている。

また‘ 1985年9月19日のメキシコ地震の震源地に近い位置にありながら軽微な被害であったことでも

知られている (図-2.7.11参照)。

2.7.12 大津岐ダム (電源開発株式会社. 1968年(昭和 43年).52.0m. 362.000 m3
) 

大津岐ダム II:l は，電源開発株式会社が只見川上流部の支川大津岐川に建設した我が国における最初の

表面アスフア/レト遮水壁型ロックフィルダムとして有名である(図-2.7.12参照)。
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図-2.7.11 El Infiernilloダムの横断面図

図-2.7.12 大津岐ダムの横断面図

( 1) 材料試験

材料試験として特記すべきことは，通常の 3軸試験では大粒径のロック材料に関する試験が行えな

いため， Prof. Marsalの指導の下に，直径1.13m，高さ 2.50m，最大粒径20cmの供試体に対して，最

高25kg/cm2
の側圧負荷状態で試験を行える装置をっくり， これによってロック材料の強度・変形物

性を求め，設計に反映したことである O 大型の供試体による試験により，ロック材料は抱東圧が増加

すると粒子破砕が生じ 内部摩擦角が減少することが解明された。堤体の法面勾配は，上下流面とも

1 : 1.75でありかなり急である。ロックゾーンが中央コアに近い部分は転庄工法，遠い部分は捨石工法

となっていることも興味深く，捨石工法から転圧工法への移行期のダム設計とみることも可能であろ

つ。

(1) ダム型式の選定

この型式が採用された理由は次のとおりである。

① 大津岐ダムは，日本有数の豪雨地帯である只見川上流に位置しきわめて交通不便なところで

あり，大量のセメント輸送を必要とする重力式コンクリートダムは，最も不利であ った。

② この地点の基礎岩盤は花関岩であり，一般に風化が進んでおり，アーチ式コンクリートダムに

適当な基礎岩盤を得るにはかなりの掘削を必要とし，経済的でなかった。

③ フィノレダムについては， ダムサイト付近から盛り立て材料が得られるという利点がある。 しか

し降水量は年間3，000mm，降水日数は250日以上と非常に多く，しかも 12月から 5月までの期間

は積雪があるため，土質遮水壁を経済速度で盛り立てることは不可能であった。

④ アスファノレト遮水壁は， アスファノレトの可擦性および自癒性によって， ダム本体によく順応す

るので，遮水材料としてコンクリート遮水壁より優れていると考えられた。

⑤ 表面遮水壁型は本体ロックフィノレが有効にウエイ卜して働くので， ダム全体の断面を小さくす

ることができ，また，遮水壁自体も工事費，施行速度の点、から内部遮水壁型より有利で，全体と

して一番経済的であった。

(2) メキ シコ地震時の挙動111)

マグニチュード (Ms)8.1のメキシコ地震により，堤頂の上下流法肩より内側に必ずしも運続してい

ないが，おのおの l本づっ深さ 30cm程度，幅2mm"--'15cmの縦亀裂がほぼ全長にわたって発生し，中

央部で約 10cm沈下した。当時，コアのかさ上げ工事を実施中で，メキシコ地震の記録は得られていな

し'0

なお，このダムの下流40kmにある Lavillita (ラ・ビリタ)ダム (1968年， 60m， 3，510，000 m3
) 

も中央コア型ロックフィノレダムで，メキ シコ地震の震源域に位置しているが，大きな被害は発生して

いない。

(2) ロックフィノレ

ロックおよびトランジョンについて，盛り立て後の初期沈下を抑制し，アスフアルト遮水壁の亀裂の

発生を防ぐため，重ローラーによって十分な締固めを行った。転圧試験により撤き出し厚さが薄い程

転圧効果が大きく，盛り立て量の20%程度の散水を行って転圧すると効果が大きいことが確認された。
我が国において，昭和61年度からロ ックフィ ルダムの地震時安定性評価のため，より合理的な工学的

手法を検討するため「ロックフィルダムの耐震調査委員会J112)が設置された際，有力な検討材料となっ

円

J
F
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u
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(3) アスフアルト遮水壁の施工

この施工は，天端にウインチ積載の自走可能なキャタピラ付移動式アンカーであるウインチポータ

を利用し，斜面上のフィニッシャ，ダンパ， ローラにより行なわれた。アスフアルト混合物の供給は

ジプクレーンにより行なわれた。

その後， この型式のダムは，主として揚水発電所の上池ダムとして，大津岐ダムと類似の施工条件

の場所で幾っか建設されてきた。その最大のものは八汐ダム(東京電力， 1995年， 90.5m， 2，109，000 

m
3
) である。 しかしコンクリート遮水壁型ロックフィルダムよりは可擦性および自癒性があると言え，

地震の多い我が固においては，さらに地震時の挙動について検討すべき課題も多く 比較的低いダム

の建設に限られている。

安全で、かっ経済的なダム建設が求められている現在，さらに研究を進めるべきダム型式であると言

える。

2.7.13 喜撰山ダム (関西電力株式会社， 1970年(昭和45年)， 91 m， 2.338.000 m1
) 

喜撰山ダム 111)は淀川水系宇治川の右支川寒谷川に関西電力株式会社が建設した揚水式発電の上池ダム

で，中央コア型ロックフィルダムである。揚水式発電の上池ダムは一般に標高の高い地点、に建設され，

流域面積が小さい場合が多い。このような場合には，非常用洪水吐の規模が小さくてすむため， ロック

フィノレダムの地形，地質の制約が少ないこと，築堤材料が現地で安価に入手でき，急速施工が可能であ

ることなどの特徴が最大限に発揮され，ダム型式の選定においてロックフィルダムが有利になることが

多い。当ダムはこのことを実証し，その後揚水式発電の上池ダムとして相続いで建設された，黒川ダム

(関西電力， 1973年， 98.0m， 3，620，000 m3
)，瀬戸ダム(関西電力， 1977年， 110.5m， 3，740，000 m3

)， 

カ yサダム(電源開発， 1978年， 90.0m， 4，450，000 m3
) などの先駆者となったダムである(図-2.7.13

参照)。
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図-2.7.13 喜撰山ダムの横断面図
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(1 ) 設計上の留意点

揚水式発電の上池ダムとして設計上特に留意された点、は， 6時間に 24mにおよぶ貯水位の急速低下

時におけるダム上流法面の安定性である。これらを中心に次に列挙するような事項について検討がな

され，設計および施工に反映された。

① コア材に関する現場転圧試験， ②ロック材に関する現場爆破試験， ③ロック材のせん断強さに関

する検討， ④堤体内の非定常浸透流に関する検討， ⑤堤体および基盤内の定常浸透流に関する検討， ⑥

ロックフィルダムの安定性に関する模型実験， ⑦ダム築造中の内部挙動の弾塑性解析と実測値の比較。

(2) 計測設備

喜撰山ダムに対して系統立った計測網を配置する目的で， 1967年に喜撰山ダム計測委員会が組織さ

れ検討の結果，計測設備が堤体に設置された。これらの観測結果は，その後のロックフィルダムの挙

動解析に重要な役割をはたしている。

このように喜撰山ダムは，ロックフィルダムが揚水発電の上池ダムとして極めて有用なダムタイフ

であることを実証したダムと言える。

2.7.14 大雪ダム (北海道開発局. 1975年(昭和 50年). 79.0m. 3.874.000 m!) 

大雪ダム II~) は北海道開発局が石狩川上流部に建設した中央コア型ロックフィルダムであるO 我が国の

最寒冷地帯での施工事例として貴重なものがあるが，監査廊内に初めて浸透流観測孔を設置したことお

よび、集水範囲を明確にした6個所の漏水観測装置(改良方式と呼ばれる)を初めて設置したことで有名で

ある(図-2.7.14参照)。
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図-2.7.14 大雪ダムの横断面灰

( 1) 監査廊および浸透流観測孔の設置

1971年，基礎掘削が始まった直後に監査廊をダム軸に沿って設置するよう計画変更された。これは

監査廊を利用して盛立工事と伴行してカーテングラウチングを実施することにより工程の短縮を図る

目的もあったが，主たる目的は監査廊内に浸透流観測孔を設置することにあり， この方式は当時の建

設省土木研究所ダム部を中心として関係者がロックフィルダムの基礎処理の確実性を向上さすために
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考案したものであった。

監査廊内からグラウトカーテンの斜下流方向に深さ 10mの有孔管で浸透流観測孔 10孔が設置され

て，湛7Kに伴なう浸透流観測孔への浸透水の挙動が計測された。特に2BL(左岸側から監査廊の2ブロ

ック)付近が浸透量が最も多く他の観測孔が 1'"'-'7 .e /minであったのに対し 70 .e /minに達した。

このため，観測l孔を使用して浸透経路の調査を しながら施工済のグラウ トカーテンの補強が行なわれ

た。このような調査およびリグラウチングが可能となったのは監査廊と浸透流観測孔設置の効果であ

り，以後の堤高の高いロックフィルダムでは，監査廊と浸透流観測孔が設置されることが主流となっ

て行った。

( 1) 十分な岩盤処理の実施

このダムは，従来のロックフィルダムに比較して堤高が高く，急峻な V字形の地形であるため，堤

体の不均等な沈下の防止と堤体材料と基礎との接着面における浸透流の発達防止に慎重な配慮が払わ

れている。

このため， コア ゾーンおよびフィルタゾーンでは一様な傾斜面を作るため，斜面の傾斜角に制限が

設けられる とともに，基礎掘削における発破の制限による岩盤のゆるみの防止， 人力による突起した

岩および開口した岩の除去，オーバーハング部分， クラック， シーム， くぼみ等への不透水性コアお

よびコンクリートによる充填等の対策が実施された。また3列のカーテングラウチングがグラウチン

グ効果を判定しながら段階的に施工されている O

(2) 改良型漏水量観測設備の設置

堤体および基礎岩盤からの浸透水は， 6箇所の漏水量観測装置で百十測されている。この方式は，堤体

下流端に lヶ所漏水量観測装置を設置した従来方式に対し後に改良方式と呼ばれるようになるが，集

71<範聞を明確にして漏水量を測定できることは，基礎岩盤の状況およびその止水性改良の程度につい

て多くの情報を得ることができる。そのため以後のロックフィルダムでは，ほとんどこの方式が採用

される端緒となった。

このように大雪ダムは我が国のロ ック フィ jレダムの計測計画に新しい流れを与えた点で重要なダム

である。

(2) コンクリートライニングをしない非常用洪水吐の設置

非常用洪水吐は右岸アパットメントの約1.5マイル上流に位置しており，低い尾根部の岩盤を大規模

に掘削した開水路となっている。水路は，掘削した岩盤のままであり， コンクリートライニン グされ

ていない。大量の掘削された岩石と土砂は徹底的な利用が図られている。

2.7.15 New Melonesダム

(米国， 1978年(昭和 53年). 637ft (1 94.2m). 15.868，OOOcγ(12，132.000 mつ)

New Melones (ニュー ・メロ ンズ)ダム 116)はカリフォルニア州に建設された 非常に大規模なダ‘ム

であり， 1978年の完成以来，米国では一番高いロックフィノレダムであり，米国工兵隊の建設した代表的

なロックフィ jレダムとして有名である(図-2.7.15参照)。

(3) 挙動観測

ダムの設計に3次元有限要素法による検討が導入され，建設中，初期湛水中およびその後の長期間に

わたり実測挙動と測定値の対比が行われた。このダムには各種の計測装置が設置されているが，解析

データは，ダムが良好に建設されており，挙動は測定の範囲内であることを示している。

このダムの岩盤処理の方法は，その後の我が国の多くのロックフィノレダムの施工において参考にさ

れている。コンクリートライニングをしない非常用洪水吐の設置は，非常用といえども，万一使用し

た場合に，岩盤に不測の洗掘・崩壊が発生することを懸念する日本においては，考えられないことで

はあるが，その採用を通して各所に見られる経済的にかっ合理的にダムを建設するという姿勢は高く

評価されるべきである。
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2.7.16 高瀬タ・ム (東京電力株式会社， 1979年(昭和 54年)， 176.0m. 11，590，000 ml
) 

高瀬ダム 117) は，信濃川水系高瀬川に，東京電力株式会社が建設した揚水発電の上池ダムであり，その

下流に同じく中央コア型ロックフィノレダムとして完成した七倉ダム (1978年， 125.0m， 7，380，000 m
3

) 

を下池としている。

高瀬ダムの完成当時，その堤高 176.0mは，黒部ダムについで我が国で2番目に高く，また堤体積は最

大であった。堤高，堤体積を総合して見れば，我が国における最大のロックフィノレダムと言うことがで

きる(図-2.7.16参照)。
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図-2.7.15 New Melonesダムの横断面図
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工方針が採用された。
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このように，高瀬ダムは グラベルフィルダムとして，堤体材料採取面において日本の通常のロ ック

フィルダムと若干異なる要素を持っているものの，堤体設計法および施工法が現在のそれに通ずるも

のを持った非常に大規模なダムとして七倉夕、ムとともに高く評価されるべきダムである。

-一" 、、 ーーー

2.7.17 御所ダム

(建設省. 1980年(昭和 55年). 52.5 m . 1.01 0.000 m3 • 重力式コンクリートとの複合ダム)

御所ダム IIH) は北上川上流の雫石川に建設省が建設した中央コア型ロ ックフィ jレダムと重力式コンク

リートダムとの複合ダムである(図-2.7.17参照)。
1.100 

図-2.7.16 高瀬ダムの横断面図

( 1) 施工機械の大型化

大規模土工工事を実施するため，施工機械の大型化が図られ，例えば運搬には45tダンプトラック 6

台， 32tダンプトラック 12台が使用されるなど，御母衣ダムの 22tダンプトラックと比較すれば，施

工機械の大きさは約2倍となっている。

約 120m 1 O.Om r~IIOm 

I 1-ELJ86.5 〆、zL辺 が~70m

(2) 堤体設計の進歩

このような大規模なダムの安全性を確保するため，従来，主として経験的に設計されていた堤体に

ついて有限要素法，大型振動実験などさまざまな手法により堤体の安定性が検討されている。また，

大型の供試体および試験施工により， ロック， フィノレタおよびコア材料の強度特性および締固め特性

に関する研究を行い，設計および施工に反映させている O

図-2.7.17 御所ダムのロックフィルダム部横断面図

(3) グラベルフ ィルダム

(1) 複合ダム

ダムは，ダムサイトの地質条件等にあわせて，右岸越流部が安山岩質集塊岩 (AR) を基礎とする重

力式コンクリートダムと，河床から左岸部を泥流堆積層 (Mr) に基礎をおく中央コア型ロックフィル

型式とする複合ダムとなった。コンクリートダムとロックフィノレダムとの聞には セパ レートウオー

ルと呼ぶ擁壁を介在させ接合がはかられた。Mrの浸透性について各種の調査が行 われ多くの知見11リ)

が得られた。
経済的理由およびこの地域が国立公圏内に位置し，環境保全を図る必要から，堤体材料の全てを工

事に伴い発生する掘削土石および貯水池内の堆積物から採取した。堤体の大部分が河床堆積物等から

構成されるダムをグラベルフィルダム (Gravel-fill Dam) と呼んでいる。 (2) 監査廊

監査廊は設置しないことに一度決定していた。 しかし Teton夕、ムの事故などの教訓により監査廊設

置が再度議論され， 1977年に設置が決定された。この監査廊を利用して浸透流観測孔が設置され，堤

体と基礎の観測・管理に使用されることとなった。
(4) 転圧ロ ック方式

インナーシェ jレゾーンおよびアウターシェノレゾーンともフソレドーザーで 1.5mの厚さで撒き出し，

13.5t振動ローラーで4回転圧を行った。すなわち転圧ロック方式で施工され，射水工法は併用されな

かった。 この時期以降，射水工法は実施されなくなってゆく 。 (3) 堤体観測計画

複合タイプのダムであること，フィル堤体の基礎が軟岩とも見なされるMrであることを考慮し工

中および管理移行後まで十分な安全管理を行うこととして堤体観測計画が実施され，施工管理および

完成後の管理に多大な成果をあげた。
(5) 浸透流抑制

工事中の 1976年(昭和51年)6月5日に発生した米国Tetonダムの欠壊事故を考慮し，高瀬ダムに

ついて設計の見直しを行い，右岸中段付近に監査廊(長さ 215m)を追加設置し，ダム基礎監視の万全

を図っている。コア材と岩盤の接触面における浸透流抑制のため，岩盤掘削仕上げについて級密な施 このように， このダムは非常に大規模なダムではないが，複合タイプのダムであること， フィル堤

口

O
F
h
u
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2.7.18 寒河江ダム (建設省， 1990年 (平成2年)， 112m， 10，346，000 ml) 

変状‘法面におけるクラックの発生等が見られるようになった。これらに対する安全対策工としてPC

アンカーを実施した。

他の地区においても，主として押え盛土等により対策が実施された。特に左岸直上流部の地すべり

対策としての押え盛土は，堤体のロックゾーンをまき込む形で実施された。

体の基礎が軟岩とも見なされる Mrであったことを中心に，従来日本のロックフィノレダムがあまり経験

しなかった分野での技術開発を要求したダムである。

寒河江ダ.ム120) は最上川の支川である寒河江川に，建設省が建設した中央コア型ロックフィノレダムで，

建設省が建設したロックフィルダムとしては最大のダムである(図-2.7.18参照)。 当ダムは流域面積が大きい地点に大規模なロ ックフィルダムを建設した代表的な事例である。

2.7.19 三国川ダム (建設省， 1993年(平成5年)， 119.5m， 6，900，000 ml) 

EiJm) 

400 
三国川ダム 121).122) は信濃川の支川三国川に建設省が建設した中央コア型ロ ックフィルダムである(図

-2.7.19参照)。

タム側1

τご ';~;u 与 i品水 í;rEし.427.000

I~ldiï~~ 水 íl' EL.436.500 

図-2.7.18 寒河江ダムの横断面図

(1) 洪水吐のコンクリート打設

本ダムは流域面積が2312km2と大きかったため 夕、、 ム設計洪水流量は2，600m3/sに達した。洪水吐

は右岸の屋根地形を利用して， フィノレ堤体とは完全に分離された型式で設置された。 このように地形

をうまく利用したが設計洪水流量が大きいため大規模な洪水吐の設置が必要となり，そのコンクリー

ト量は約25万出?と中規模な重力式コンクリートダムにも相当する量となった。

M.Gb 

~~i JltJカーテングラウチング

プランケ，トグラウチン7

図-2.7.19 三国川ダムの横断面図

(2) 浸透流解析とグラウチング

基礎岩盤の透水性が高かったため有限要素法により浸透流解析を行い，基礎岩盤からの浸透に対し

検討を加え，大量のグラウチングを行った。

(4) 地すべり対策 -特に左岸堆積層部の対策-

貯水池周辺には地すべり地が多く 対策工を実施した場所のみで 19ヶ所にのぼった。特に 1981年

の融雪期の4月から5月にかけて ダム軸上流部の崩壊 ダムサイト左岸部を通過する横手トンネ jレの

(1) 堤体材料および盛立

ロック材料は， ダム上流約700mの左岸山腹より良質硬堅な斑レイ岩を採取した。フ ィノレタ材はロ

ック山よりフィルタ材に適した材料を破砕して使用した。ロック材の比重は 2.99あり，内部摩擦角は

ロック Iで430
，ロック Eで400

であることから堤体断面は上流法面 1: 2.4，下流法面 1: 1.9と中央

コア型ロックフィノレダムの中では非常にスマートな形となっている。日本でも有数の積雪地帯である

ので特にコア材の施工管理に注意を払っている。

原石山掘削面法面は，約450mと日本でも有数の長大法面となった。その掘削工法や，法面の安全対

策について種々の検討を行い，フリーフレーム工法とPCアンカ一等を用いて施工するとともに掘削時

の安全を確認するための，荷重計や孔内傾斜計等の測定計器を入れ万全の施工管理をしたことは，高

く評価されている。

(3) 大型機械化施工

ロック材はダムサイト上流約2kmに位置する 2ヶ所の原石山より採取した。10.3m3のホイーノレロー

ダで積み込み，堤体への輸送は 77t級ダンプトラックを使用して効率化を図った。この両重機械の使

用は国内のダム工事では初めてであった。 ロック材の盛立ては 1St級の振動ローラーで l層1.5mで6

回転圧を行った。
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事故事例と教訓2.8 非常用洪水吐と PCD工法12:l)(2) 

フィルタムの事故2.8.1 
非常用洪水吐のコンクリートの総打設量は約264，000m3で中規模の重力式コンクリートダムに相当

1850 年~1980年の 130 年間に建設された世界のダムで事故を起こした件数をダム高別にまとめれば
このため，世界で初めて最大骨材粒径80mmを使用したコンクリートポンプ。による圧する量である。

この期間内に事故を引き起こした最も高いダムの堤高がこの図には，図-2.8.11211のようになる。また，
っfこO同工法で洪水吐の施工を行送工法 (PCD工法)を開発し

破線で記入しである。現在までに事故を引き起こした最大堤高のダムは堤高92mのTetonダムである。
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i '1 
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動~bbkaÐ日 ; 防 o 比 o ~ 。

高透水性岩盤の基礎処理(3) 

当ダムサイトの基礎岩盤の透水性は非常に高く， C級岩盤は改良しづらい岩質であることを考慮し

60 コア基礎は C¥1級まで掘削された。2度にわたるグラウチングテストの結果をもとに主カーテングて，

その結果により 一般孔のラウチングの深度はパイロット孔をダム高相当深さ(約 120m)まで施工し，

50 グラウチングの注入深度を決定することとされたが一般孔で 60~110m と非常に深いものとなった。

セメント注入量は 12，115tと膨大な量となったが基礎岩盤の透水性は十分に改良さ延長は 192，297m，

40 
感
情
頓
グ
ム
量

湛水後の漏水量観測においても漏水量が十分に小さいことが確認されている。れ，

30 

20 

10 

このようにこのダ‘ムはロックフィルダムの非常用洪水吐のコンクリート打設において新しいPCD工

深部まで、高透水性で、ある岩盤の処理に成功するなどの実績をあげたダムとして評法を導入したこと，

価される。

1860 

1850 
90 85 80 7ち70 65 60 55 50 45 40 35 却25 20 

0 
15" 

(・)

ダム堤高別破壊ダム数121)

ダム高

図-2.8.1 

ダム高が高くなるにつこの図から分かるように事故の多くは，堤高35m以下のダムで発生しており，

これは，堤高の低いダムに比べて高いダムの数が少ないことも lつれて事故数は急激に減少している。

完成の要因と考えられるが，何よりも堤体の設計施工において，十分な試験研究および監督が行われ，

後も適切な点検監視の行われている大ダムの信頼性が高いことを示しているものと考えられる。

それ以前に比べて減少しており，最新技術による1950年代以降に建設されたダムの事故率は，また，

フィルダムとコンクリート夕、ムの事故比率につい設計施工のダ、ムの安全性は非常に高くなっている lお )0

1950年以降では両者に安全性の差がほとんど無くなってきている lmoてみれば，

1900年~1975年の間に発生したダムの破壊原因を示せ次に，堤高 15m以上のフィノレダムについて，

ば図-2.8.2のようになる。すなわち，パイピングおよび浸透水に起因する破壊が最も多く，越流，基礎
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表-2.8.1 Tetonダムシルト材の工学的性質1:!-1

rn 11 物 件 前

< O. 005mm 10% 

!立 分 {Ij O. 005----0. 074mm 74% 

> 0.07 4mm 16% 

アッターベルグ限界
LL 24 

P 1 N.P 

M 人乾燥桁!交 1. 62tぱ

lGi 迎合水比 19.2% 

透 /K 係 数 3x10 cm/s 

せん断強度
Co (kg/cm') 0.79kg/cぱ

φ 320 37' 

)1 続行 性
1. 4kg/cm' l. 76kg/cm2 

3.5kg/cm2 2.69kg/cm2 

注 :Ijl山謙治氏の制台による。

20・ThickOver川.，，oll.y r.ducl!d ~① 
propor lIonoll1 uρ.1M dbulmenl! 
100 "，inimum of 5. meosurtd .trllco/ly 
bul nol les， Ihon 14 mto釦 rtdhOrllOfl耐ケ

ダムの基礎岩盤は透水性の高い溶結凝灰岩より成り，次のような基礎処理が行われた128)。

(1) 左右岸アバット部の標高 1，556m以上の部分では，節理の少ない岩盤に達するまで深さ 21m以上，

底幅9mのキートレンチを掘削し， コア材で置換する。

(2) 河床部においては，下流岩盤に達するまでカットオフトレンチを施工する。

(3) ダム軸沿いにカーテングラウチング施工する。

(4) コア部基礎にブランケットグラウチングを施工する O

(5) 大きなクラック，節理，空洞等には，太い径のグラウトパイプを使ってスラリーコンクリートを

流し込み関口部を塞ぐ。

ダムの決壊までの経緯は概ね次の通りである 127)0 1976年6月3日洪水吐減勢工から 180mおよび、270m

下流の河川水位よりわずかに上位の標高部分から湧水が発見された。6月4日には，堤尻より 46m下流の

右岸アパット部で湧水が見られた。その水量は75Q /minであったが，水は澄んでいた。当時こうした

現象は，異常とは認識されてはいなかった。

6月5日午前7時半すぎ，右岸の標高 1，539mのダム法尻付近で堤体とアパットメントの接続部に濁っ

た浸透水が発見された。水量は次第に増加し午前9時頃には 1mJ/sec以上となっていた。午前9時に

は，少量の澄んだ水が標高 l，586mの右岸アバットメント部の岩盤から浸出しているのが発見され， 9時

30分すぎには，標高l，586mの右岸アパットから約6m離れた堤体法面に濡れた部分が発見された。この

部分は，急速に侵食されて大きな穴となり水量は次第に増加し，堤体の侵食線は上流側に延びてゆき，午

前 11時55分には，堤体が崩れ落ち 11時57分にはついに決壊に至った(図一 2.8.4参照)。

事故後組織された，独立調査団によると事故の原因は次のように説明されている l加。

(1) 基礎岩盤の異常な関口節理の存在は良く知られていたが，深いキートレンチと通常のカーテング

ラウチングだけで浸透流の抑制を図った。

(2) コアゾーンおよびキートレンチの埋戻しに使用した粘土質シルトは，非常に低塑性で侵食を受け

やすいものであった。

(3) グラウトキャップ直下の岩盤の止水処理が不十分でこの部分からの漏水が原因でキートレンチ埋

戻し材のパイピングが始まり，埋戻し材底部を上流から下流に横断する侵食孔が形成された。

(4) キートレンチの上下流方面勾配は急であり，横断方向のアーチ作用を引き起こしやすい形状をし

図-2.8.2 フィルダムの破壊原因125)

2.8.2 パイピングによる Tetonダムの事故事例127). 1281 

Tetonダムは，米国アイダホナ1'1に建設された高さ 92mのゾーン型アースダムで， 1976年6月5日の初

期湛水中でほほミ満水位に達した時点、に，右岸基礎付近からのパイピングにより決壊した。この事故によ

り3億トンの水が流出，死者14名，浸水面積 l，619km2という大惨事が発生した。堤体の標準断面を図-

2.8.3126
)に示す。

コア材は塑性の低いシノレトで，その工学的性質は表-2.8.1の通りである。

F:M8ANKME:NT E:XPLANATlON 
① -~/，灸釘f耐d
~、 r叩01川I何e肝r月51旬o 6-吋Inch11師oyer市s 
¥!) S.ltcl.d sond. 9rO..I. ond cobblt! comρOCltd by cro ，.I" . ly~ Iroclo巧
(旬 IZ-'町 hloy.r. 
(.3) MI"./lo"，ou5 mo何"01com阿 ct.dby叩 bbtr.I，，1!d'011."句

12-，nch loy.，. 
①免印刷引11.50nd. 9ro，山 ndc州自 compocl.dby rubbe川川

_ ro/l." 1012-'阿 hloyer5 
¥._!)RocWIfρloc.d tn Jイ切t10'1'四

図-2.8.3 Tetonダムの標準断面図l泌)
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Upstrcam Oownstrcam 
ている。有限要素法による応力解析結果より得られたキートレンチ内の応力分布は，垂直応力と材

ハイドロリ ックフラクチ料の引張り強度の和よりも水圧の方が大きくなり得ることを示しており，

2.8.6参照)。(図-2.8.5， ャリングによるクラックの発生が可能であった
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(b) 局部的ア一チ作用
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2.8.3 堤体越流による CanγonLakeタムの事故事イ91J130 

Canyon Lake (キャニオン ・レイ ク)ダムは，米国サウスダコタ州に 1983年に建設された堤高6mの

アースダムである。本ダムは， 1972年6月9日，ア メリカ史上でも希な豪雨が発生 し堤体越流により

破壊，多数の死者，行方不明者を出した。

6月9日の夕刻l早くから降雨が始まり夜まで降り続き， 250mmの雨が年平均355mmしかない流域一

帯に降り注いだ。こうした激しい雨にもかかわらず，ほとんどの市民はその重大性を認識していなかっ

た。 ラジオやテレビでは，丘陵地帯に襲来した豪雨についての臨時ニュースを流していた。付近のラピ

ッドクリー ク川の流量は， 推定で850mJ/secであった。こうした豪雨により貯水池水位が上昇したた

め，午後8時30分頃貯水池制御用の洪水吐ゲートを開き放流を開始した。

午後9時からの2時間では 150mmという豪雨となり，ラピッドクリーク川の堤防は破堤し，山麓の住

宅地が洪水に見舞われた。

午後 10時少し前，市長と市の技術者はCanyonLakeダムの監視を行った。ダム下流の住民に警告を

発するため警察と消防署員が派遣された。しかし，多くの住民は危険を過小評価し，避難しなかった。

午後 10時30分頃，ブラックヒ lレズ‘から数フィートの段波がラピットクリーク川を流下してくるという

報告があった。午後10時39分，町に避難命令が発せられた。この時までにキャニオンダムの洪水吐きは

漂流物で塞がれ，越流寸前であった。最初の洪水波に対しては何とか持ち耐えたが，次の段波は長さ

150mにわたって堤体を越流し，堤体の洗掘が始まり，午後 10時45分頃ダムは流失した。

Canyon Lakeダムが決壊した後，漂流物を多量に含んだ洪水は，ラピットシティを直撃した。クリー

ク近くの建物は轟音を上げて振動し，多くの市民は避難できなかった。移動家屋やトレーラーは流失し，

電線は切断され，プロパンガスタンクは破壊した。切断されたパイプラインから洩れた天然ガスは垂れ

下がった電線から出たスパークで引火し，いたる所で爆発と火事が発生した。

夜明けには嵐はおさまったが死者237名，行方不明者5名，家を失ったもの5，000名以上の大災害とな

寸断層は，幅 10cmの粘土を伴い活断層と考えられていた。なお，当地区は油田の採掘および造山運動

でブロック運動があり，毎年数cmの沈下が認められ，付近には地割れが生じていた(図-2.8.7， 2.8.8 

参照)。
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図-2.8.7 Baldwin Hills貯水池の地表面変形コンター図131) 
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Canyon Lakeダムからわずか24km離れたPactolaダムでの流入量は62m3/secとなっており，今回

の豪雨が極めて局地的なものであったことも理解できた。

2.8.4 基礎の欠陥による BaldwinHillsダムの事故事例1311， 1321 

Baldwin Hills (ボーノレドウィン・ヒルズ)ダムは，米国カリフォノレニア州ロスアンゼルス市西南部の

丘陵地に 1951年に完成した堤高80m，堤長 198mのアースダムで，上水道給水池ダムであった。

ダムは， 1963年 12月14日，地震活動ではないが，基礎の活断層が移動し，貯水池のライニングや暗

渠が破壊し圧力水が高透水性で、侵食しやすい基礎の柔らかい砂岩や泥岩に侵入した。このようにして

発生した漏水が制御できなくなるや急激に破壊に至った。

ダム基礎は，鮮新世および更新世の堆積層により構成されていた。地質的には，上部から jレーズで侵

食に弱いシルト，砂，磯により構成されており，その下位は硬質から軟質までの性状を有する紛状砂と

シルト層から成っている。最下部は，侵食に強い硬質な密質塊状のピコ層より成っている O 当地域では，

New Port -Inglewood隆起の最北部に位置し著名な4大断層の内 1つが貯水池の西方約 150mの所を

走っている。貯水池内には2本の断層 (F-1， F-V)が南北方向に走っており，堤体を横断している。F

可
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図-2.8.8 ダム天端沈下量の経年変化128)
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事故は竣工後 12年目の 1963年 12月 14日，最初の微候があってから数時間内にダムは破壊した。即

ち， 11時 15分，巡視員が漏水監視室に集まる底部排水が濁 り，流量が異常に増加している (図-2.8.9 

参照)のを発見 し直ちに上寸に報告した。ま た，緊急放流パjレブ類が全開され，サ ンドパックの投入

および下流市街地市民への避難警報が警官隊によって伝えられた。なお，警報はラジオ，テレビでも流

された。

5 

図-2.8.9 全漏水量の経年変化128)

13時30分， 主ダムにクラック が発生し， 15分間でその幅は6mm.-...-75mmに拡大し漏水が目撃され

た。15時 15分には，上流側法面で幅3mにわたり破堤し，多量の水が流出した。15時38分にはダムは

完全に決壊した。死者5名，物的損害 l千5百万ドルに及んだ。

故調査委員会によって事故原因は次のように結論づけられた。

基礎の劣化が徐々に進行し， 1963年 12月14日に限界状態に達し突然破壊に至ったものである。以前

からの微少な断層の移動によりポーラスなコンクリート製のドレーンが損傷を受け，漏水が断層中に流

れ込んでいた。こうした地盤変動は，主に地盤沈下を引き起こしており，弱層を有する断層沿いに集中

していた。ブランケットやドレーン下の断層中では侵食が発生し，次第に開口部は拡大していった。ま

た，断層の透水性が高かったために下流法面には浸潤面は現れなかった。12月14日に生じた断層の移動

によって不透水性ブランケットが破壊し貯水池の全水頭が断層や排水システムに作用することとなっ

た。貯水池の全水頭が作用したことによって主ダムの両側アパットメントの下部に漏水が浸出した。透

水性が高く侵食されやすい断層や基礎岩盤内に流速の速い流れが発達した。このため急速に流量が増大

し，それに伴って侵食が進行してアバットメントにパイプ状の開口部ができ， この関口部に上位の基礎

や堤体が崩れ落ちた。

地盤変位や基礎の弱部および侵食されやすい特性は，設計時に配慮されており，十分な地質調査がな

され，入念な施工が行われた。また十分な観測計器も設置し，点検監視も行われた。それにもかかわら

ずダムは決壊してしまった。これらのことから我々は多くの事を学ばなければならない。

2.8.5 クラックの発生した 8alderheadダムの事故事例128). 129) 

Balderhead (パルダー ・ヘッド)ダムは 1961年.-...-1965年にかけてイギリスにおいて建設された幅の

狭いコアを有する中央遮水壁型ロックフィ jレダムで，そのダム高は48mである。図-2.8.10に標準断面

を示す。

1967年4月，ダム天端上流端に大きな陥落口が発見され事故が明らかとなった。

コア材は磯および砂混じり粘土で構成されており，その粒度分布を図-2.8.11に示す。 液性限界は 30

70 

-40%，塑性限界は 12 22%で，最適合水比付近の含水比でタンピングローラーによって厚さ 15cm

に転圧した。ロック材には頁岩を使用し，大型重機により厚さ 75cmに転圧 した。 ピット法による透水

試験を行った結果，透水係数はおよそ 1x 10 :lcm/ secであった。コアの下流側には最大粒径7.5cmの

竪硬な石灰岩の砕石を用いたのフィルタ・ドレーンを設けた。フィルタ ・ド レーンは振動ローラーで22.5

cm厚に締固めた。フィルタ・ドレーンの粒度は，その 15%粒径がコア材の 85%粒径の 3倍を越えない

ように設計した。この際のコア材の最大粒径はおよそ 2.5cmとした。
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図-2.8.10 Balderhead ダムの標準断面図12~1)
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図-2.8.11 コア材および鉛直フィノレタ・ドレーン材の粒度分布12

1

.J'

1964年 10月より貯水が開始され，比較的ゆっくりと水位を上げていき， 1966年2月に最高水位に達

した。その後， 1967年3月までその貯水位を維持した。

1967年1月の終わりに天端の下流端に小さなくぼみが発見され，その後4月の初めに直径3m，深さ 2.5

mの大きな陥没口が天端の上流端に発見された。このため， 4月の中旬までに水位を9m低下させたとこ

ろ漏水は， 45 12 /secに激減した。天端の上流端には同様な陥没口が発生した。貯水位の低下によって

天端中央部はさらに 10.-...-15cm沈下した。

1966年春もしくは夏頃より，上流側シェ jレ部に設置されていたピエ ゾメータ 一本頭が次第に減少して

いく傾向を見せており，これは上流側半透水ゾーン内での集中漏水の最初の徴候であ ったと考えられた。

フィルタ・ドレーンからの漏水は，陥没口の発見前4ヶ月間では少し濁ったり澄んだりが繰り返されて

いた。水位の低下開始以降は，濁りは全く見られていなし、。

事故調査のため下流側フィルタ・ドレー ンに深度 12mのテストピットを掘削してコア下流面を観察し
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たところ，大した損傷は見られなかったが一部軟弱化した粘土が見つかった。 ピット内のフィ jレタ・ド

レーン材料は， 平均的なものに比べて組粒であった。コアゾーン内の入念な調査も同時に実施され，図

-2.8.12， 2.8.13に示すように損傷を受けた部分が明らかとなった。採取した試料より浸透水によりコ

アの細粒分が下流に流失していることが分かった。損傷を受けた部分の補修はコア部のグラウチング処

理およびコンクリート壁の打設により行った。
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図-2.8.12 Balderheadダムのダム軸方向断面図129}

Exploratory test pit 
12 meters deep 

Vertical filter drain 

図-2.8.13 コア内の推定侵食ゾーン 12¥l}

800 

事故後調査および補修完了後，再び水位を上昇させたが，全漏水量は7Q /sec程度，濁度は 1ppm以

下で特に異常はなかった。
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この事故の原因は，次のように考えられる。

① 漏水は，湛7K後に生じたコア内の水平クラ ックにより生じた。

② この水平クラックは，アーチ作用によってコア内の応力が低下した部分に貯水圧が作用すること

によって発生した。

③ おそらく最初のクラックと漏水はコア内の中~下位部に発生し，貯水位が満水近くになるまでは

進行しなかった。

④ 上流シェル部の透水性が高くなったためクラックを通る漏水量とその速度は大きくなかった。

⑤ コア内の浸透流は細粒分を侵食，流失させ，透水経路を拡大してパイピングを引き起こした結果，

ダム天端に陥没口が形成された。

事故に至る影響因子として以下のことが考えられた。

① 鉛直に切り立った非常に幅の狭いコアO

② 大砂利から粘土まで広範囲の粒度分布を持つコア材の物性およびクラックを閉塞するような塑性

的性質を持たない粘土分の特性。

③ 狭いコアの底部に突き出たコンクリートカットオフ。

④ 垂直フィルタ・ドレーンに用いられた砕石の粒度が粗く広範囲であったこと。

2.8.6 液状化による VanNormanダムの事故事例1301. 1311 

Van Norman (パン・ノーマン)ダムは， 1912年'"'-'21年にかけて米国カリフォルニア州に建設され

たコンクリー卜表面遮水壁型アースダムで， 7K締め工法により施工された。このダムは上下部2つのダ

ムにより構成されているが，上部ダムの堤高は 43m，下部ダムの堤高は 24mであった。

1971年2月9日，ロスアンジェノレス市付近で、サンフェノレナンド (SanFernando)地震が発生し， Van 

Normanダムは大被害を受けた。しかしその一方で，この被害によりフィノレダムの設計，挙動予測解析に

一大躍進がもたらされることとなった。地震の規模はリヒタースケーノレのマグニチュード6.4，ダム基礎

の最大加速度は0.5gで，強震は 15秒間継続した。また，震央距離は南方約 14km，震源の深さは 13km

である。

この地震により，下部ダムでは大量のすべり崩壊が生じた。すなわち，上流法面のほとんど全域にわ

たってすべりが生じ，幅9mにわたり天端は沈下し，貯水池内に広がり落ちた。地震発生時の貯水位は，

天端より 10.7m下位標高にあり，貯水量は貯水容量 (2530万m
3
) の約50%程度であった。ダム破壊後

の貯水位と天端とのフリーボードはわずか1.5mであり，天端には鉛直に切り立った幅広く深い縦クラッ

クが生じていた。地震直後，下流部の漏水は一時的に増加し，し 1くぶん濁りが見られたが翌日には収ま

った。

一方，上部ダム(貯水容量230万m3
) には，堤体下流法面に重大な変形が生じていた。フィノレ部には

いくつかのクラックが生じ 放水管の継手部には開口部が生じ，そのため大きな侵食が発生していた。

また，ダム天端は下流方向に最大 1.5m変形し，沈下量は約0.9mであった。こうした被害にもかかわら

ず，地震後も給水が可能で、あった。もしこの上部ダムが決壊していたら，間違いなく下部ダムで堤体

越流が発生し， ダムは決壊していたこと予想される。

両ダムともこのように不安定な状態に陥っていたため， もし強い余震が生じていたら大災害が発生し
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チュ ードで最大7.8，震度は修正メルカリ法 CvlodifiedMercalli Scale)で少なくともx(日本の気象

庁地震度階ではVIIに相当)と推定された。ダム近傍では，落差5m以上の断層が生じたり、貯水池内に波

浪を生じた他，ヲミ端には大きなクラックが生じたり.貯水池周辺の地すべり，木造家屋の被害を生じた

りした。このようにダム地点では大きな地震動を受けたが， ダムの決壊までには至らなかった。

地震の直後， ダムの監視人は、水深約 1mの波がダム天端を越流するのを目撃した。この越流は約 10

分続ぢ少なくともこの後3回以上このような越波が発生した。被災後の点検によれば，草や小さな植物

は流失していたが，越流水の集中による影響はほとんど見られなかった。露頭した堤体材料は，中程度

の塑性を有する磯混り粘土のようであった。被害の概要は次の通りである。

(1 ) 堤体は，上下流側とも，着岩しているコンクリートコアに比較して著しく沈下した。天端中央部

上流側では最大1.8m，下流側では沖積層の厚い右岸部で 1m以上沈下した。

(2) 露出したコンクリートコアには，約25m区間にわたってほぽ等間隔にクラックが生じており，そ

の最大幅は 7.5cmであった。

(3) コンクリートコアの下流側天端に，ダム全長にわたって縦クラックが発生した。その幅は平均的

には数cm程度であるが，右岸部での最大幅は 30cmに達した。

(4) 法面の高標高部には，数多くの縦クラックを生じた。その最大幅は 15cmで， 100m以上の長さに

及ぶものもあった。

(5) ダムの右岸と堤体の接触部付近からの漏水があったが，当初より濁りはなく，水量も大したもの

ていたことが推測される。ダム下流には，約8万人の住民がいたが，地震発生後速やかに住民の避難が行

われ，その問に安全な水位まで‘貯水位を低下させた。万一、少しでも条件が悪化していたら有史以来最

大の被害が生じていたと思われる。

下流ダムでは，アパットメントおよび天端で簡易地震計による地震観測が行われており，基礎地盤で

の最大加速度は0.5gであり，天端での応答値もほほ閣程度の値を示しており，天端での増幅作用は認め

られな い。図-2.8.14に簡易地震計の観測結果をもとに決定された基礎岩盤加速度波形を用いた動的解

析結果を示す。

圃・ 10.G秒後に桜状化したゾーン

ao 13.5秒後に液状化したゾーン

~15秒後に液状化し，たゾーン
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υ 
<: 

0.2 

O. ~ 

0.6a 

ではなかった。

(6) 右岸のコンクリート洪水吐は，大きな被害を受けた。

復旧工事として，洪水吐の新設，取水設備への制水ゲートの設置，堤体上下流法面の置換盛

クリートコアのグラウチング等を行い， 1960年9月に工事は完了した。

コン
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2.8.8 事故事例より得られた教訓

これまで具体的なフィルダムの事故例を見てきたが， これからの得られる教訓および事故防止対策に

ついて以下に述べる。

図-2.8.14 Van Normanダムの動的解析結果川)

地震後行われた下部ダムの調査結果より， ダムの破壊原因は次のように結論づけられた。すなわち，

基礎の変位がダムを破壊させた証拠はなく，以前から存在していた右岸アパットの断層も移動していな

いことより，上部法面の滑動は間隙水圧の e増大により誘起されたものであり，ダムの破壊は水締めフィ

jレ材料の液状化現象によるものと考えられる。

(1 ) 堤体基礎の地質調査130)

ダムの安全性と基礎の地質条件とは不可分のものであり，建設に先だって十分な調査を実施するこ

とが望まれる。ダムサイトや貯水池周辺の地質調査にあたっては実状に応じ，精度の高い調査を行い，

危険性の有無やその程度を事前に把握しておく必要がある。

また，地質調査において得られた情報をもとに適切な対策を講じる必要があり，基礎の調査，設計，

施工においては慎重な配慮が必要である。

2.8.7 地震による Hebgenダムの事故事例l加 131) 

Hebgen (へブゲン)ダムは， 1915年に米国モンタナ州に建設された堤高37m，堤頂長219m，貯水

容量4億3，000万m3の中央コンクリート遮水壁型アースダムである。

コンクリートコアの幅は，天端で約0.9m，天端から 23mの深度で約4.9mである。

1959年8月17日 ダム地点でかなり激しい地震が発生した。地震の規模はリヒタースケーノレのマグニ

(2) 浸透水に対する配慮

フィルダムは，その構造からパイピングやクラックの発生に起因する浸透破壊など浸透水に対して

十分な配慮が必要である。浸透水に起因する事故を防止する対策として以下の項目が考えられる。

① 幅広いフィルタおよびトランジションゾーンをコアゾーンの上下流に配置する。
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② 粒度分布の良い塑性指数の大きいコア材を選定する。

③ 相対沈下を防止するため基礎岩盤の掘削勾配の急変を避ける O

④ 幅の狭い急峻なアバットメント地形で生じやすいコアゾーン内のアーチ作用を防止する。

⑤ 特にコアとフィルタゾーン聞なと¥隣接ゾーン間での引張り応力やアーチ作用を防止するため，

隣接ゾーン聞での変形特性の急変を避ける。

⑥ コアゾーン基礎での着岩部処理を入念に行い，浸透水の経路となる開口部や水みちを残さない。

Sherard ら 13~) によれば，パイピング防止策としてフィルタの設置が特に重要であり，単にフィル

タ一則を満足するだけでなく， コア材の粒度特性に応じて，適切にフィ lレタ材の粒度を選定する必要

があるとしている。 フィルタ効果によりかろうじて大事故には至らなかった数多くのダムの事例があ

ることも指摘している。また， Sherardらは，コア材料のパイピングに対する抵抗性として表-2.8.2 

に示すような判定法を提案している 135)。

また同様な材料を堤体材料として使用する場合は，十分な締固めを行うとともに，間隙水圧消散

のためのドレーンの配置などゾーニングについて配慮する必要がある。

(b) 通常の地震被害

液状化以外の通常の地震被害防止策としては以下の対策が考えられる。

1) 堤体内での変形性の不連続を避けるため，隣接ゾーン聞の変形特性が急変しないようなゾー

ニングを行う。

2) 万一のクラックの発生やパイピングに備えて，コア材保護のために、幅広い粒度分布の良い

フィルタゾーン， トラジションゾーンを配置する。

3) フィルダムの堤頂部は，上載荷重や拘束圧力が少なく， クラックが発生しやすい場所である

ため，十分な締固め施工を行うとともに，堤頂幅を広目に設計することが望まれる。

4) 法面保護および表層付近には堅硬でかみ合わせの良い材料を配置し 十分な締固めを行う。

表-2.8.2 コア材のパイピング抵抗性lお)
(5) 安全監視

ダムの安全性にとって施工中，初期湛水期間およびその後の目視観察や観測計器による堤体の安全

監視は，特に重要である。

施工期間中の監督員による適切な監督および監視の積み重ねによって，堤体の安全性はより確かな

ものになる。そのため， 日常の施工監督は十分に行う必要がある。

また，観測計器は，施工期間中およびその後の安全監視にとって非常に重要であり，適切な計器配

置と遅滞のないデータの解析が必要である。

堤体観測のうち，漏水測定は安全性と直接結びついており，欠かすことができない。 漏水測定にお

いては，異常漏水が発生した場合，漏水個所を特定する必要があり，集7K箇所をゾーンごとに区分し

ておくことが望まれる。また，堤体からの漏水か基礎地盤からの漏水かを区分できるように設計して

おく必要もある。

ダムの安全監視は， 施工期間中および完成後も引き続き実施しなければならないのは勿論であるが，

図-2.8.15に示すように，初期湛水時およびその直後の事故発生率が高く 1ペ この期間は特に厳重な

監視体制が必要である O

抵抗 n人， 1. If~~nの大きな京市上 (P. 1. < 15) .よく締rtiJめられたもの。

2. 刑判:の大きなfl'iI ~ (P. 1. < 15) .締|同め不卜分なもの。

抵抗t/l:II'N皮 3 杭度分イliのb以fなれlい砂あるいは{沙とれきの混合物に中日!交の明性を持った粘上パイ

ンターを加えたもの (P.1. < 6) .よく締i占]められたもの。

4. N:rJt分イIjの良好なfllし'TrJ.、あるいは砂とれきの混合物に巾科度のIJfWI:を持った粘土バイ

ンダーを加えたもの (P.1. < 6) .締同め不十分なもの

5. {'¥I)交分イliのUHなJI:f山花性のれき， {沙，シルトの混作物 (P.1. < 6) .よく締同めら

れたもの

庶 抗 t'I: 小 6. 純度分イIjの山好なJI:*llj右↑生のれき，砂， シルトの・混合物 (P.1. < 6) .締l川めイミト分

なもの

7. :j\l~J交の均等な非粘打性微砂 (P . 1. < 6) .よく締問められたもの。

8. fω交の均等なJ同占有性微砂 (P.1. < 6) .締閉め不ト分なもの。

(3) 越流に対する配慮

我が国では， 7K文観測地点、の増強設備が進み， これに伴い水文資料も充実するとともにその信頼性

も高まってきている。また 洪水吐等の放流設備の基準等l凱 137) も設備され，十分に安全な構造物を

合理的に設計できるようになってきている。しかし，水文統計資料は，必ずも将来を正確に予測し得

るものではなく，放流設備の設計においては流域特性を考慮した水文資料の慎重で広範囲な検討が望

まれる。

(矧

l(氾

フィルダムの地震被害には，堤体および基礎の液状化の他 堤体のすべり破壊，沈下， クラックの

発生等が考えられる。

(a) 液状化

基礎が砂質地盤より成り そのN値が15以下，均等係数が6以下で，かっ平均粒径 (D50)が0.074

--2mmで、ある場合は地震時に液状化を起こす可能性があるので実験等で液状化がの発生しないこ

とを確認した場合を除いて このような砂質基礎をダム基礎として選定してはならない。
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(4) 耐震上の配慮137). 138) 

10 20 30 

経過年数

図-2.8.15 完成後の経過年数によるダムの破壊比率125)
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2.9 挙動観測方法の技術的変遷

2.9.1 概説

前節においては， フィル夕、ムの事故事例を概観するとともに， 今後の事故防止に向けての教訓をとり

まと めた。その中で， フィ/レダムの施工時およひ1甚水時の目視観察および計器による挙動計測により安

全監視を行うことの重要性を指摘した。 このうち，目視観察は元来，目で見ることのできる変状を見い

出し， それに引き続き発生するかもしれない事故を未然に防ぐために実施されるが，自で見た状況を定

量的に表示することは極めて困難である。一方，計器による計測値は，それ自体が定量的な値ではある。

しかし， フィル ダムの築堤材料である土や岩石および基礎岩盤の特性については現時点においても未解

明な部分が多いため，計測l値の分析は定性的なものにとどまっている。

本節においては，我が国におけるフィルダム，特に大型のフィルダムであるロ ックフィルダムの挙動

観測方法の技術的変遷について概観したうえで，本研究の目的の重要性を明確にする。

表-2.9.1 寒河江ダムの埋設計器一覧

2.9.2 観測計器の種類の変遷と本研究の目的

我が国最初のロックフィ/レダムである石淵ダムでは，堰による浸透量観測，堤体表面に設置された標

的の測量による外部変形計測，地震計の設置のほかは，堤内に層別沈下計が設置されているだけである。

なお，石淵ダムの概要については， 2.7.7を参照されたし 1。これらの計器による挙動観測は，堤体および

基礎の安全管理上，必要最小限程度の項目であることがわかる O

一方，近年完成した大規模ロックフィルダムである寒河江ダムにおいては，外部変形用の標的以外に

表-2.9.1に示す数多く(16種類，約400個)の計器が堤体，基礎等に設置されている。寒河江ダムの概

要は 2.7.18に示したとおりである。 これらの計器による具体的な計測項目を盛立時と完成後に分けて，

それぞれ表-2.9.2と表-2.9.3に示す。このように，計測項目および計器数が多くなった原因としては，

寒河江ダムが大規模であることに加えて，近年，築堤材料および基礎岩盤に種々の問題を抱えているこ

とが多いこと，また，精度の高い計器が種々の目的に応じて多数製作されていることが挙げられる。 し

かし，その大部分がダム堤体や基礎岩盤の局部的な挙動をとらえるにとどまったり，設計の高度化のた

めの研究用のデータを提供するために設置されている。そのため，安全管理上は，堤体あるいは基礎岩

盤の全体的な挙動をとらえることができ，かっ長期間の計測に耐えうる浸透量や外部変形， さらには非

常時としての地震時挙動が最も重要な項目といえる。 しかし，前述したように， フィルダムの築堤材料

である土や岩石，および基礎岩盤の特性については未解明な部分が多いため，主たる安全管理上の計測

項目である浸透量や外部変形なとについても定量的な分析ではなく，定性的な分析が一般的に行われて

いる。また，地震時の堤体の力学挙動は現行の耐震設計法である震度法の仮定とは矛盾するという観測l

事実が得られている。そこで本研究においては，以下の章でこれらの計測結果について定量的な評価を

試み，安全管理や安定性検討手法の高度化に資する知見を得ることを目的としている。
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|相)}，e_;ノj |・ギヤフリーの内部応力(鉄筋応ノJ)

ノピ伴1tjlえ盛十，
地山の変形

.1五岸破砕，市の変形(水平鉛直変位)

.ノ五片三仁流押え盛上および地山の変形
(沈下 ・;.K平変位)

Jr:J下押え峰 i~の 一
!目I~~ノkハ-'ftír iY..J ・ Jò~?押え盛と内の間隙水JI

lJtH本および);~ii楚の
u正

-ギャラリーおよびぷ礎行機の仁川;

ギャラリーの
内部応ノj

-ギャラリーの内部j必ノj(鉄筋応ノ))

・左岸破砕市の変形(/.K、fZj{)11'-(変位)
.ん-:J戸上流ftjlえ盛土および地山の変形
(沈下 ・ノk、|三変{lO選択取ノ:KJ;持基礎の

変形 |・選択取水法礎の変形(沈ド)

洪水|吐き基礎の
間隙jkjjj |・洪ノk吐基礎に作用する間隙水圧

-洪水吐の継目グラウト時の継目の開きとずれ

洪水吐き打設時の
温度 |・洪ノ抑止打設時の温度

ハU口。

. kì'， ~ftPえ椛!-.の川I~~U.Kハ;

- 選択取ノ.K)l~礎の変形(沈卜')

• 1，1t体， )占{他ギャラリーからの耐/.K
周辺地山からの地ドボ

ダ宅サイトの地ド |・ !t:..I.iダムサイトの地ド;.K{，'/ 
:K{i 

地iぷH与1h:体内勤1: 1 ・ 地í~ll.'iの民体内の動 1 -.1 1: ，動/.KI 1: 
Jt，動;.KJE 民、
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第 3章 ロックフィルダムの浸透量に関する理論的研究

3.1 序説

フィルダムの堤体および基礎地盤からの浸透量は，外部変形とともに安全管理上最も重要な監視項目

の一つである。そのため，設計時には，堤体(ロックフィルダムの場合，堤体の遮水機能はコアによっ

ている)および基礎地盤の透水性を把握したうえで，その値を入力物性値として浸透流解析を実施し貯

水時の浸透流量の算定のほか，任意地点での流速や動水勾配を求めて浸透破壊に対する安全性を検討す

る必要がある O

浸透流解析の基礎は， 19世紀半ばから後半にかけての， Darcy'l による Darcy則の提案と，

Forchheimer2
)による浸透の支配方程式がLaplace方程式であることの提案により築かれた。20世紀に

はいると，図式解法や電気相似模型実験により Laplace方程式を解くことが，浸透流解析の一般的な解

法となった。その後， 20世紀後半にはし1ると，大型計算機の発達が目覚ましくなり，浸透流解析の手法

も，こうした大型計算機を駆使した差分法や有限要素法などの数値解法が一般的なものとなった。特に‘

有限要素法を用いると，解析モデノレの複雑なゾーンニング，境界条件，さらには透水性の異方性なども

比較的容易取り扱えるほか，計算機の容量にもよるが， 3次元への拡張が比較的容易で・あるなどの多くの

利点がある。また，最近では，飽和領域のみならず不飽和領域も併せて取り扱える浸透流解析コードや

変形との連成を取り扱える浸透流解析コードも一般的になりつつある。

このような浸透流解析方法の現状から， フィノレダムの設計においても有限要素法による浸透流解析が

般的に用いられている。 しかし，これらの浸透流解析は，均質な多孔質媒体を対象としたものである

ため，実際に解析対象とするものが，均質な多孔質媒体でない場合にはその解析精度に疑問がある O そ

こで， このような浸透流解析の方法をフィルダム，特にロックフィルダムに適用した場合の問題につい

て考察してみる。堤体の遮水機能を受け持つコアは，人工的に管理しながら築造されることもあり，そ

の物性のばらつきはある程度の範囲内に収まり，有限要素法による浸透流解析が十分適用できる解析対

象であると考えられる。 しかし，ダム基礎となる自然、地盤物性のばらつきは極めて大きいため，浸透量，

ポテンシャル分布の定量的な評価を行おうとした場合，同一地層であっても均質な一つのゾーンとして

取り扱って実施する解析の精度には大いに疑問が残るところである。 さらに， ロックフィ jレダムの基礎

となる岩盤基礎物性は複雑に分布する亀裂のネットワークに大きく影響されるため，そのばらつきは

質や砂際基礎のそれよりもはるかに大きいことが一般的である O

以上より，多孔質媒体内の浸透を基本とした理論に基づく解析によった場合，たとえ有限要素法を駆

使したとしても，ロックフィルダム，特に基礎地盤における浸透現象を定量的に予測することは容易で

はないことがわかる。なお，岩盤内の複雑な亀裂ネ y トワークに着目した岩盤浸透流解析の研究も，最

近の石油地下備蓄や放射性廃棄物処分の地中処分等の大規模プロジェクトからのニーズによって飛躍的

な発展を遂げている3) が，未だ実用段階には至っていない。

このような浸透流解析の解析コードのみならず，その入力物性値やモデリングを含めた総合的な精度

の問題から，実際のフィルダムの設計においては，有限要素法に基づく浸透流解析の結果に対してかな

り大きい安全率を設定して許容浸透量や浸透破壊に対する安全性を検討するという安全例の対応がとら

れている。また，フィルダムの安全管理上極めて重要な測定項目である浸透量の実測値についても，主
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要外力である貯水位との関係における急増傾向の有無により主に安全性を評価するという定性的な評価

方法が用いられている O しかし実測値として得られた浸透量は，貯水位という外力に対するフィルダ

ム堤体およびその基礎の水理特性を反映した応答であることを考慮すると，実測浸透量を定量的に分析

する方法を確立し， グラウチングの効果や浸透破壊に対する安全性の定量評価を行うことが望まれる。

この際，どのような方法を用いるかが極めて重要であるが，前述したように，有限要素法に基づく浸透

流解析では， フィルダムの浸透流量を定量的評価するほどの総合精度が現状では必ずしも十分ではない

ことに加えて，単純な簡易解析として位置付けるには，それに要する時間および費用が多大に過ぎる。

また，有限要素法に基づく浸透流解析は 研究者および設計者には極めて一般的なものであるが，ダム

管理を担当する技術者にとっては容易に操ることのできる方法とはなっていないのが現状である。そこ

で本章においては，現在におけるフィルダムの代表的な型式である中央コア型のロックフィノレダムのコ

アおよび基礎からの浸透問題を考えることとし，単純なモデノレを想定するものの，コアの形状，止水カー

テン長，谷形状などを考慮することにより，ロックフィ jレダムのコアおよび基礎が均質な媒体である場

合にどのような浸透現象を示すのかを理論解析により明らかにする。これにより，設計時に想定してい

る理想的な浸透形態についての情報を得ることができる。また， 4章においては，実際のダムの浸透流量

実測値を本章で求めた理論解で解析することにより， コアや基礎地盤の透水性を検討するとともに，安

全管理上の問題点を抽出，その原因を分析する。なお， ここで用いる方法は， ダム管理を担当する技術

者が容易に取り扱うことのできる方法である。

3.2 コアからの浸透量に関する理論的研究

3.2.1単位幅当りのコアからの浸透量

図-3.2.1に示したように不透水性岩盤表面にx軸，鉛直上方にy軸をとる。中央コア型ロックフィ jレ

ダムのコア形状は，通常天端幅は一定でダム軸に対して対称であり， コア幅は鉛直下方に一定割合で増

加している。このためコア形状を台形で表示することとして，コアの底幅をし，コア幅の y軸上方への

減少割合を 1:mとする。コアの透水係数は均質等方としてk，(以下，コアの透水係数であることが明ら

かな場合はkで表示することがある。)コア底部からの上流側水位をh"下流側水位をh2とし，h=h，-

h2とする。

実際のロックフィルダムにおいてはコアの上流側および下流側にそれぞれフィルタゾーンおよびロッ

クゾーンが配置されているが， フィルタゾーンおよびロックゾーンの透水係数はコアの透水係数より著

しく大きいので，浸透量の解析に際してはその存在を無視できるものとする。

このようなコアからの浸透量に関する研究は従来から多く行われているが，次のような理由から一般

的な解析解は得られていない。

(1) 下流側の湿潤面の位置が解析的に決定できないこと。

(2) コア形状の解析的表示が困難であること。

y 

h
u
 

。

図-3.2.1 単位幅当りのコアからの浸透量に関する模式図

このため，従来から次のような方法4) が行われてきた。

(1) 湿潤面を仮定して，ポテンシャル網および流線網を描く方法。

(2) 湿潤面を仮定して有限要素法で数値計算を行う方法。

湿潤面の位置の決定には通常Casagrande(カサグランデ)の方法が採用されている。しかし，これら

の方法では，コアの浸透量問題を考える場合，上流側水深h，の変化に伴うコアからの浸透量の変化につ

いて，全体としての傾向を把握することが困難であるので，従来からの知見を参照しながら簡単な数式

表示できる近似解を求める。
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3.2.2 ダルシ一則に基づく近似解

コア内の流れがダ/レシ一則に従うと仮定して， ロックフィ/レダムのコア内の浸透流を有限要素法で解

析した結果コ)によれば¥次のことがわかる。

(1 ) コア内の流れは水平方向が卓越しており鉛直方向成分は小さいこと。

(2) 下流側の湿潤面の位置は上流側水位よりやや低い位置に表れること。

このことにより図-3.2.1において底部から yの高さにおける水平方向流速Uはダル シ一則に従うとし

て次式で表すこととし鉛直方向流速vはOとする。

2

一
Y

4
一
m

h
一ム

'k u
 

(0壬y壬h2)

(3.2.1) 

寸
一
町

h
一
o

zuL 
‘k
 

u
 

(h2<y壬hl)

従って，単位幅当りの浸透量qは，式 (3.2.1)をy方向に積分して次式で求まる。

(h. hl -hフ (h_ hl-Y 
q= I kプ~dy + 1 ki-二一二一dy

J 0 t 0一 打ly J h t 0一 打ly

= L + 12 + L 

(h dy k(hl -h2)， .eo-mh2 
I
I
=k(hl-hz) I -;;-一一一--，--， --L/ log~一

J o.t'o-my ロ1 to 
(3.2.2) 

(h dy khl，.e。-mhl
L=khll 一二--一一一10ヌ
~ ，u.'J h .eo-my m .~o .e O- mh2 

(h vdv k r /. .， A ， .e。-mh11
13二一kI "J~J 一一 I m(hl- hz) +.eo log:u ''':.'1 

J h .eo-my mZL-" ，..， '.L/  - V --o.eO-mh2J 

通常コア下流側への浸透水は直ちに堤外に排水され， h2 = 0とみなせるので式 (3.2.2)でh2= 0とす

ると次式が得られる。

r. / A • ，. .e 0 - mh 1 
q = q 1 = 12 + 13 =っlmh + (.eo -mh) log"U .eァl

m-l ー J

(3.2.3) 

なお式 (3.2.1)において， m=Oすなわち長方形のコアで，かつ h2
二Oの場合を考えると次式が得ら

れる。

h
-ng 

可

K
一
円ノ
ω

一一y
 

d
 

y
一

こ
ん

h
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一k

 

f
l
i
tJ
 -一q

 

(3.2.4) 

これは，長方形の浸透体からの浸透量を求める簡易式として良く知られているDepuit-Forchheimer 

の式 (3.2.5) において h2 = 0とした形と一致する。

q=主;-(h/-h})
2.eo 

(3.2.5) 
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さらに， コアが図-3.2.1のような台形の場合の近似を考えて，

2=;(fE吋 1) (3.2.6) 

ここに， Q :平均コア幅

Q :コア底幅

Q 1 :上流側水位hlの標高におけるコア幅=ム -mhl 

とすると，hz = 0の場合，式 (3.2.4)は Qoを平均コア幅tで代表させて次のようにあらわされる。

kh2 khz kh2 
q=q:!=一一一=一一一二

2.e .eO+.e1 2.eι-mh 
(3.2.7) 

コアからの単位幅当りの浸透量を数値計算した例が表-3.2.1である。

同表中に示すように，コア底幅 Q0 = 55m， m = 0.25 + 0.25 = 0.5のコアについて， h= 10~100m の

範囲における式 (3.2.3)のqlおよび式 (3.2.7)のq2を計算している。両者は各水深においでほぼ同一の

値を示し， qzの簡易式でも十分な精度を有していることが分かる。

表-3.2.1 コアからの浸透量の数値計算例 (単位幅当たり)

(qおよびkをm単位で表示)

h (m) Q，/k Q7/k (Q7，/k) / (Q /k) 

10 1.00 0.95 0.95 
20 4.00 4.00 1.00 
30 9.12 9.47 1.04 
40 16.72 17.78 1.06 
50 27.28 29.41 1.08 
60 41.12 45.00 1.09 
70 59.12 65.33 1.11 
80 82.04 91.43 1.11 
90 111.76 124.62 1.12 
100 152.04 166.66 1 1ハ

5m 

←→ 

L J  

hニ 100m，k = 1 x 10-5cm/sec = 1 x 10-7m/secのとき

ql = 152.04 x 1 X 10-7 = 0.0152 X 10-3 mJ/sec/m = 0.0152 Q /sec/m 

3.2.3 コアからの全浸透量

ロックフィノレダムのコアおよび基礎岩盤からの浸透量の計測方法に，浸透量を堤体の最下流に導水し

て， 1ヶ所の浸透量観測装置で計測する従来方式と，基礎岩盤部分を複数の区域に分割して，各区域毎の

浸透量を計測する堤体分割浸透量観測l方式(改良方式)とがある O いずれの方式で計測するにせよ，貯

水位の変化に伴うコア全体からの浸透量の変化および基礎岩盤全体からの浸透量の変化の傾向を把握し

ておくことは観測値を解析する上で極めて重要である。

まず，図-3.2.2に示すような谷状の地形に設置されたロ ックフ ィルダムの コアか らの全浸透量Qにつ

いて検討する O

一番簡便な方法は，式 (3.2.3)および式 (3.2.7)を利用して，コアを ダム軸方向にn分割して各区間
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QI =). kJmh， + (ι-mh)14手町B，
'---'町1-l .t I J 

(3.2.8) 

図一 3.2.3のようにダム軸方向に z軸，鉛直上方にy軸，座標原点を谷の最深部にとって，谷の形状を

ダム高Hのとき谷幅2BのV字形と考える。

谷の最深部におけるコア底幅をムと し，任意の位置の コア底幅を tとして式 (3.2.3)を再び書くと，

毎の代表値を用いて次式で計算するものである。

B
 

7n
 

2
1
一
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凶

一一一n
u
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-
nJノ
臼

n

ヤ
ト]
凶

ハw『 (3.2.9) qニキ[m川 一仙)log午~] (3.2.10) 

h， = i区間における平均水深

.e ，= i区間におけるコア底幅

B，= i区間のダム軸方向の幅

この式においてhおよび Eはzの関数であり，谷底からの水深H。のとき zの範囲およびzの位置の河床

高はおのおの次式で表される。

~ ~ 1・‘'
~ ~ V'-， 

間一
一H

く
=Z

 

く
=ハU 7

U
 

H
一By

 

(3.2.11) 

n コア底幅tおよびzの位置の水深hはおのおの次式で表される。

240-m2z h=Ho-5z (3.2.12) 

式 (3.2.12)を式 (3.2.10)に代入して， Z方向の積分を考えると，コアからの全浸透量Qは次のよう

に表される。

図-3.2.2 コア分割模式図
Q= 竺町(8川1101附削iνM刷川011州H

m-J 0 l 一 L 一
また，特定の区域の浸透量を計算するためには，対応する iの区間をとれば良いことは明らかである。

この方法は実用的ではあるが，貯水位の変化に伴うコアからの全浸透量の変化について，全体としての

傾向を把握することが困難であるので，式 (3.2.3)を利用してコアからの全浸透量の近似解の数式表示

を求めて見る。

7
b
 

d
 

7
b
 

H
一Bm

 

n
u
L
 

σb 
0
 

7
U
 

H
一B

H
 

m
 

ヲむ
H
一Bm

 

r
h
M
L
 

g
 

o
 

×
 

(3.2.13) 

=吋Q3=m
2百l伊μH払o(仇2μ払tム0一口m吋凶凶耐1吐由品副H払則f丸引0ρ)ト一E計(α仇tム0一-mH附0)以品)μ比tム仙0

kBr~~ /~ ^ ~~ ， 2 

式 (3.2.13)では水深Hoの増加に伴なう浸透量Qの増加の傾向がわかりにくいので，式 (3.2.4)を利

用して，さらに簡易式を求めてみる O

tを便宜的に一定値で代表させることとして，式 (3.2.12)を式 (3.2.4)に代入して， Z方向の積分を

考えると， コアからの全浸透量Qは次式で表される。

y y 

H 

(Il，s/H k r ~~ H 12， kBH03 
Q = 21 ;~11 1 Ho -:.:-Z I dz =一一一

) 0 2 f L .u.u B '-' J '-"'-' 3H f 
(3.2.14) 

x 

そして， .eとして水深Ho/2における値で代表させることとすると式 (3.2.16)が得られる。

Z 。 。 Z B 

M 一手2
(3.2.15) 

eo 

図-3.2.3 コアからの全浸透量計算模式図
kBH03 2kH03 2kH0

3cot8 

Q=Q4= 3H(ム-mHo/2)=3(2do-mHo)tanG=3(220-mHo)
(3.2.16) 
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式 (3.2.16)中の tanθはダム軸方向の谷の傾斜を示している。またQは分母と分子にH。が含まれて

いるので， Hiiより若干大きい値に比例することがわかる。 このように式 (3.2.16)によれば、上流側水深

の増加によるコアからの浸透量の増加の傾向が理解しやすい。

コアからの全浸透量を数値計算した例が表-3.2.2である。同表中に示すようにコア底幅 Q0 = 55m， 

m 0.25 + 0.25 0.5のコアについてダ、ム最大水深H= 100m，ダム天端夕、、ム軸方向|幅2B= 400mにつ

いて式 (3.2.13)による QJおよび式 (3.2.16)による Qlを計算している。Qlは水深が大きくなるにつれ，

QJより小さくなり近似度が悪くなるが おおむね各水深についてQ3とQlは同程度の値を示し， QlはQ3

の簡易式として十分な精度を有していることが分かる O
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表-3.2.2 コアからの浸透量の数値計算例 (Qおよびkをm単位で表示)

し J
eo=55m 

h = 100m， k = 1 x 10-5cm/sec = 1 x 10-7m/sec， 2B = 400mのとき

Q:j = 26，898 x 1 X 10-7
二 2.69X 10-3 mJ/sec = 2.69 Q /sec 

出 (m) Q /k Qjk Q，jQ: 

10 12 12.6 0.95 
20 106 106 l.00 
30 380 378 l.04 
40 958 948 l.06 
50 1，996 1，960 l.08 
60 3，708 3，600 l.09 
70 6，392 6，098 l.11 
80 10，500 9，752 l.11 
90 16，796 14，954 l.12 
100 26，898 22.222 l.21 

5m 
モーう

図-3.2.4 大雪ダム堤体縦断面図
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3.2.4 有限要素法による計算値との比較

(1) 大雪ダムにおける有限要素法による浸透流解析

ダルシ一員IJを適用した近似解がどの程度の精度を有しているかを有限要素法による計算値と比較し

て検討する。

大雪ダムは 1975年(昭和50年)に完成した中央コア型ロックフィノレ夕、、ムである。コア体積を減少

させることが，寒冷地のためコア施工可能日数の少ない大雪ダムにとって大きな利点、があったため，

コアの厚さは我が固における平均的な厚さの50%程度となっている。コア内の浸透流の挙動について

は有限要素法による解析5) が実施されたが，これは我が国における早期の適用例の一つである。図-

3.2.4に堤体縦断面図，図-3.2.5に堤体標準断面図を示した。

図-3.2.5 大雪ダム堤体標準断面図

大雪ダムでは， ロック層は無視し，コア層と下流側のフィルタ層を一体として有限要素法により浸

透流解析を行った。使用した透水係数は次のとおりである。

コア層

フィルタ層

1 x 10-5cm/sec 

1 x 10-:Jcm/sec 

堤体を夕、、ム軸方向に 10'""'23mの間隔で27分割し，最大断面における最大水深をh= 52， 62， 72お

よび82mの4ケースに変化させて各断面の浸透流解析を行い，流線およびポテンシャル網ならびに浸

透量を計算している。その結果，計算された流線およびポテンシャル網の例を図-3.2.6および図-

3.2.7に示した。図-3.2.6は最大断面における常時満水位 (H.W.L.)，図-3.2.7は最大断面における

最低水位 (L.W.L.)にほぼ対応している O
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図-3.2.7 大雪ダムの有限要素法による流線網図

(図中の数値は，ポテンシャ jレの水頭換算値 (m) である)

M 

図-3.2.6 大雪ダムの有限要素法による流線網図

(図中の数値は，ポテンシャ jレの水頭換算値 (m)である)
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(2) 単位幅当りの浸透量の比較

表-3.2.3に有限要素法，近似解qlおよびq2の計算結果を対比して示した。有限要素法では，コア

層とフィ lレタ層を一体として計算しているが， フィルタ層の透水係数がコア層のそれより著しく大き

いので，浸透量に及ぼすフィ jレタ層の効果は実質上無いとして取り扱った。これによれば有限要素法

とqlは，各計算ケースに対して極めて良く 一致していることがわかる。これはロックフィ/レダムのコ

アの浸透流解析においては， 3.2.2の仮定が十分な精度で成立することを示している O 図-3.2.6およ

び図-3.2.7に示されるように，浸潤面の位置が多少上流側水位より下方にあらわれでも，コア上部に

おける浸透流速は大きなものではないので 浸透量に与える影響は小さいのである。 このことは有限

要素法による流線およびポテンシャ jレ網のブロックの大きさがコア上部において著しく大きいことに

よっても理解できる。

表-3.2.3 各種計算法の比較(単位幅当りのコアからの浸透量，単位 Q/sec/m) 

Iln?仏 CASE1 CASE1 CASE1 CASE1 CASE2 CASE3 CASE4 

Q = 37m Q = 33.4m Q = 28.7m ι = 15.8m Q = 37m Q = 37m Q v = 37m 
h 82m h = 72m h = 59m h = 23m h = 72m h = 62m h = 52m 

イ n~h!~糸仏 0.0131 0.0112 0.0093 0.0023 0.0101 0.0068 0.0047 
q 0.0135 0.0114 0.0086 0.0021 0.0097 0.0068 0.0048 
qノ 0.0151 0.0126 0.0097 0.0023 0.0108 0.0074 0.0049 

有限要素法と q2を比較すると， qlより若干精度は悪いものの，比較的良く近似できていることがわ

かる。一般にコアの透水係数の測定精度が十分に高いものではないことを考えれば，十分な精度で近

似できているといえる。

(3) コアからの全浸透量の比較

最大水深hを， h = 82， 72， 62および52mに変化させた場合の有限要素法と，近似式QI，Q2， QJ 

およびQ1によるコアから全浸透量の計算結果を表-3.2.4に対比して示した。有限要素法と QIおよび

Q2の計算値は良好な一致を示している。これは QlおよびQzが単位幅当りの浸透量について良好な近

似度を示しているもおよびq2を区間毎に積算したものであるから当然のことといえる。

表-3.2.4 各種計算法の比較(コアからの全浸透量，単位 Q/sec) 

日十日)1 CASE1 CASE2 CASE3 CASE4 
h = 82m h = 72m h = 62m h = 52m 

イ il~h!t!Jrâ1 2.87 2.08 1.27 0.82 

Q 2.84 1.81 1.13 0.67 
Q 3.15 2.01 1.34 0.72 
Q， 2.09 1.26 0.73 0.40 
Q¥ 1.89 1.18 0.70 0.39 

Q
U
 

Q
U
 

Q:lおよびQ¥は，大雪ダムの縦断形状を天端幅2B= 374m，最低コア標高から天端までの高さ H 二

82mの二等辺三角形として求めたものである。

QlおよびQlの値は，ほぼ同ーの値を示しており，問者の近似度はほぼ同ーとみなせるO

有限要素法による計算値の方がQlおよびQ¥より大きい方を示しているが，これは実際の大雪ダムの

形状がU字形に近く， Q3およびQ¥において二等辺三角形と仮定した形より浸透量が多くなるためであ

る。 しかし QlおよびQ¥の水深増加に伴う浸透量増加の傾向は，有限要素法のそれと良く 一致してお

り， コアからの全浸透量の傾向を把握する上での数式表示式および簡易計算式としての役割は十分果

たしているといえる。

3.2.5 まとめ

コアからの浸透量についてダルシ一則にもとづき，簡単な数式表示できる近似解について検討するこ

とにより以下の知見を得た。

(1) 単位幅あたりの浸透量qは， コアの透水係数k，コアの底幅 Q0， コアの減少率m，コア上下流の

水位差hの関数として簡単な数式表示の近似解で表される。

(2) qについて簡易式を求めることができ， m=Oの場合はDepuit-Forchheimer式と一致する。簡

易式によればqはげに比例する。

(3) 谷形状を考慮したコアからの全透水量Qも簡単な数式表示の近似解で表される。

(4) Qについて簡易式を求めることができ， Qは最大水深をH。とするとほぼH。勺こ比例する。またQは

谷の傾斜勾配をtanθとした時cotθに比例する。

(5) これらの近似解および簡易式を有限要素法により検討された大雪ダムのコアからの浸透流解析の

結果と比較したところ，よく一致した。

(6) 簡易な数式表示できる近似解および簡易式は， コアからの浸透特性を把握する上で，また浸透

の観測値を解析する上で有用である。
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3.3 基礎岩盤内の浸透流に関する理論的研究

3.3.1 等角写像による基礎岩盤内の浸透流解析

( 1) 基礎岩盤内の浸透流の模式化

図-3.3.1に示すようなロ ック フィルダムのコア敷下の透水性岩盤内における浸透流を考えること

とし，次のように仮定する。

① 浸透流はダノレシ一則に従った定常2次元流であること。

② 不透水性岩盤の上に厚さ Tの透水性岩盤がありその透水性は均質等方で，透水係数k2であるこ

と。以下，透水性岩盤の透水係数であることが明らかな場合は，kとする。

③ 透水性岩盤は上下流方向に無限に連続すること。

④ ロック部およびフィノレタ部は透水性が高いため，無視するものとし コア部は不透水性層とす

ここに， φ:速度ポテン シャ ル (以下単にポテン シャ lレと呼ぶ)

p :透水性岩盤内の浸透圧力 (以下，単に圧力と呼ぶ場合がある)

連続の方程式は式 (3.3.3)となり，式 (3.3.1)より Laplaceの方程式である式 (3.3.4)が得られる。

ハU一一
V
一
y

内

σ
士。+ 

u
一
X

司

σ三
σ

(3.3.3) 

82φ 82φ 〈

一 一一 -
8x2 8y2 '-' 

(3.3.4) 

また，流れ関数をWとすると次式 (Cauchy-Riemannの関係)が成立する。

ること。

⑤ 止水カーテン(カーテンウオールまたはカーテングラウチングとも呼ばれる)部分は不透水性

でその厚さは無視できること。また，監査廊の大きさは相対的に小さいので無視できること。

これらは， ダム基礎の浸透流問題を考える場合， しばしば行なわれる仮定である。従来からこれら

の仮定を用いて現象を単純化して模型実験，ポテンシャル網および流線網を描く図式解法，浸透流の

基本方程式を差分法やリラクゼーション法により解析する方法などが用いられてきた。最近は，有限

要素法o) により，かなり複雑な条件のもとでも数値解析が行われるようになっている。 しかし，有限

要素法による数値解析では，岩盤の浸透量問題を考える場合，全体としての傾向を把握することが困

難であるので，従来からの知見7) を参照しながら，まず，等角写像8) の手法を用いて，岩盤の浸透問

題を考えてみる。

軍一

y

内

0
τ
o

一一u
 

純

一似一一V
 

(3.3.5) 

式 (3.3.1) と式 (3.3.5) により次式が成立する。

。φ8W

8x 8y 

。φ8W

8y 8x 
(3.3.6) 

従って， t平面を図-3.3.1 (b) に示すように， t =φ+iWで表示すると， z表面と t平面の聞には

等角写像の関係が成立するので，等角写像により φおよびWを求める。

7 

'1'='1'1φ=φ1 '1'= 0 φ=φlψ='1'1 

↑〆|、

L
H
 

(2) z平面からのt一平面への等角写像

図-3.3.1 (a)に示すような厚さTの透水性岩盤上に幅2bの不透水性コアが設置されているとする。

解析の都合上，不透水性コア幅を 2bとしたが， これは 3.2におけるコアの底幅ムと等しい。

コア上流端より下流方向へbJ，コア下流端より上流方向b2の位置に不透水性で長さ Sの止水カーテ

ンが鉛直方向に設置されているとする。

透水性岩盤表面下流方向に x軸，止水カーテンに沿って鉛直下方向にy軸をとり ，z平面を z= x + iy 

で表示する O

上流側水位を h1，下流側水位を h2とし，h = hl - h2とする O

透水性岩盤内の流れを定常状態とし，x方向の流速をu，y方向の流速をvとするとダノレシーの法則

に従うことより次式が得られる。

X 

一ぽ/-f-ρ- σ内情 、〈

/ / / / / // // //// 
6 

不透水性岩盤

(a) z平面 (b) t平面

図-3.3.1 基礎岩盤内の浸透流に関する模式図 (z平面と t平面の関係)

φ
一
x

n
O
一3

一一u
 

φ
一
y

内

στσ一一V
 

(3.3.1) 

z平面の lから 8までの数字で示される位置がt平面の tlからむの位置に対応するものとすると，

Schwartz -Christoffel (シュワルツ ークリストフェノレ)の積分により，図-3.3.1 (a)に示す z平面

を図-3.3.1 (b) に示すt平面に写像する変換は次式9) で示される。

φ=k(z+旦)
ρg 

(3.3.2) 
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Z =MJ:-(i (3.3.6) 式 (3.3.13)を変形すると，

ここで， σ2_ e c r:!， (1 σ2) =σ， 2 
'¥( o--t: πz. 
一一て一一=tan-一一一1ーで-tan :.:=-i = -itanh :.:=-σ … 2T . --"2T. .--....2T 

tdt = - rdr 

と置いて積分を行なうと，

(3.3.7) (3.3.14) 

t= :t 
円 、.、 ー=、 冗Z

0.'. + 0' LtanhL一一
2T 

z= 計an1午 I+ M， ，J02-e σ、

=一一τ(tan-1ーマー-tan -1 -=-， ) 
o 0 0 

(3.3.8) 式 (3.3.12)で得られたMを式 (3.3.10)に代入すると，

点、2において z-iSがt= 0に対応するので式 (3.3.8)に代入してNを求めると，

= iS (3.3.9) 

点3において z 0がt=σに対応するので式 (3.3.8)に代入すると，次式が得られる。

1 / 20'T 
-τ(一一一一i)tan-1

一τ+iS=O
0π 。

(3.3.15) 

tan竺 o 0 Sin(nS 12T) 
一一 一

2T 0' 庁土手 cos(nS/2T) 

N=iS=-hftan三。 。 (3.3.10) 
従って，

nS 
0=s1n

2T 

， πs 
o =cos

2T 

式 (3.3.10)を式 (3.3.8)に代入すると， zは次のように表示できる。

M ，J02-e 
z=一一了tan-1

一一ーァ一一。 。
式 (3.3.15)を式 (3.3.14)に代入すると，

(3.3.11) 

t = :tCOS~ I 局= :tCOS ::~ 'tan2 ::~ + tanh2一一2T.J V_'^  2T . v_.... 2T (3.3.16) 

ただし， Mとσはまだ決定されていない。

点、8においてz= iTが， t =∞に対応するので，式 (3.3.11)に代入すると，

M"'__-1 t : 
iT=一寸tan 寸 l。 。 (t=∞) 

ここで， +の符号はt平面の +部分， ーの符号はt平面の 一部分に対応する。

特に， コアの構造物の先端の位置は，

z = -b1がt= -s 1， Z = b2がt=β2 (3.3.17) 

に対応するので，式 (3.3.16)に式 (3.3.17)の関係を代入することにより，次のように得られる。

1， 1 + iz _， _ _ _ t . 
一般に tan-1 Z = ;. log-;-一ー であるので z =---，1として代入すると，2i .~O 1 -iz '-~/ <v  -~ '-， u 0' 

1 t ; _ 1 1_ _1 -t I 0' 
τ1 = ーlog~一一一一乙i.~O 1 + t I 0' 

β ポ f 7rbld
1 = COS~ニ ， tanh2一一 +tan2一一2T A' v_.... 2T . v_.. 2T 

s2= COS~ I πh .，nS 2 = COS::::: I tanh2ー~ +tan2:~ 2T.J v_.... 2T . V_.. 2T (3.3.18) 

互
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(3) t平面から w平面への等角写像

よって，

M- 20'Ti 
-一一，

π 
(3.3.12) 

'*'ニ'Wl φ=φl 'W=O φ-φl 'W='W1 (ーい)| (φ1，0) 
〉 φ

t8 ts t3 t4 t6 t8 

//|//|/ ノ / 片 77シT7

∞bンア刀/〉〉??Jク∞ t6 I I t7 

式 (3.3.12)を式 (3.3.11)に代入すると，

1 / 20'T.，. ，J02-e 2T. ，J02-t
2 

z=----;-(一一一一i)tan 1ーーァー=一一itan-1二一一「一。 πoπ 。
'W 

(3.3.13) (a) t平面 (b) w平面

図-3.3.2 t平面と w平面の関係
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式 (3.3.16)で得られたz平面と t平面の関係を利用してさらにt平面と w平面の関係を求める。

通常カーテンウオールはコア中央部に設置されることを考慮して，簡略のため s1=s2=βとする。

図-3.3.2の関係より t平面を w平面に写像する変換は次式で示される。

=Mjt dt N 
joJ(t2-l)(f-32)+N 

(3.3.19) 

t=Oがw= 0に対応することより N2= 0となり上式は式 (3.3.20)となる。

w=M?ft dt =-jt dt 
ソoJ (f -1) (t2-β2) …ソ oJ (1 -t2) (1 -t2 / s 2) 

(3.3.20) 

ここに， 0 <βく lである。

す =(とおくと 長=(2 1-t2= 1-s2(2 1 
dt =βd r J 

(3.3.21) 

式 (3.3.21)を式 (3.3.20)に代入すると，

w =M~ r dt =MAf' dC 
ソoJ (1 -e) (1 -e /β2) ーソ oJ (1-s2(2) (1-(2) 

(3.3.22) 

式 (3.3.21)より， t =βのときと =1となり， W =(一φ1，0)がt= (s， 0) すなわち r= (1， 0) 

に対応するので次式が得られる。

fl dC =M4W) 
ヅ(1_s2(2)(1-C) 

(3.3.23) 

ここに，K(s)は母数βの第一種完全楕円積分である。

ムφ=2φl

とすると式 (3.3.23)より，

ー φ1= M4K(s) 

(3.3.24) 

Md=::::-φlー ムφ一一一一-
q K(s) 2K(s) 

(3.3.25) 

となり，式 (3.3.25)を式 (3.3.23)に代入して次式を得る。

wー ムφ r dC -一----，
2Kω))oJ(1-β2(2) (l-C) 

(3.3.26) 

w = (-φ !，W)がt=0，0)すなわちど = O/s， 0)に対応することより
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Aφ ( ~ d( d.φ 
w=一一一一¥"I s ~~ 一一一[K(s) + iK (s ') ] 

2K (s) ) 0 J (l -sγ) (1-(2) 2K(s) 
(3.3.27) 

ただし，ß' 二 ~ 1 -ß2

z平面において上流から下流側への透水性岩盤内の浸透量は w平面において流れ関数の差としてあ

らわされるから，

Aφ 
q=0-W1=一一;n¥K (s ') 

2K(s) 
(3.3.28) 

ここで，ポテンシャ jレをムφ=khとすると，

、、IFJ
一

，
-ω一

ω
K
一K

凶

一Zq
 

(3.3.29) 

すなわち，図-3.3.1 (a)に示される単位幅あたりの透水性岩盤からの浸透量は，式 (3.3.29)で求

めることができる。

ここで， K (β)およびK(β')は， βが式 (3.3.18)より求まるため，第一種完全楕円積分に関する

数表を使用して求めることができる O ただし β>0.99では適当な数表が無いことが多いので近似式10)

を使用して計算することとなる。

3.3.2 浸透量と透水効率係数K

(1) 浸透量

式 (3.3.29)を変形して無次元化した浸透量は次式で表される。

q K(s') 

kh 2K(s) 
(3.3.30) 

b/TおよびS/Tを変数として式 (3.3.18)より βを求めた結果が表-3.3.1および図-3.3.3に示

しである。また， βより式 (3.3.30)右辺の値を求めた結果が表-3.3.1および図-3.3.4に示してあ

る。
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これらの図表，式 (3.3.18)，式 (3.3.29) および式 (3.3.30) により次のことがわかる。

1) 透水性岩盤からの浸透量qはポテンシャルkhに比例する。

2) 無次元化した浸透量q/kh(以下，単に浸透量と呼ぶ場合もある。)はb/TおよびS/Tの増大

に伴し 1低j威する。

すなわち，透水性岩盤の厚さ Tに対し，コア幅2bおよび止水カーテンの深さ Sの比率が大きく

なるにつれq/khは低減する。

3) しかし， q/khに与える b/TおよびS/Tの効果は一様ではない。

例えば， b/T = 1.0の場合， S/T = 0のとき q/kh-0.35であるのに対し， S/T = 0.5のと

きq/kh= 0.3と， 0.3/0.35 = 0.86倍に低減するが，減少割合は小さし 1。 しかし， S/T >0.8で

急激に減少し S/T= 1.0でq/kh= 0となる O

b/T = 0.25の場合， S/T = 0のとき q/kh= 0.75であるのに対し， S/T = 0.5のとき q/kh

= 0.45と0.45/0.75= 0.60倍に低減しこの間の低減割合は比較的大きい。

4) q/khを十分に小さくすること，例えばq/khく 0.1にするためには， b/Tの値にもよるがお

おむねS/T> 0.95であることが必要である。このことは，断層などで著しく Tが大きい場合は，

実務上の問題としてS/Tの値を十分 lに近い値にすることが困難であるため，十分な止水効果を

得ることが一般に相当困難であることを示している。

(2) 透水効率係数K

式 (3.3.29) は次のように書ける。

q = Kh 

表-3.3.1 βおよびK(β')/2K(β) 

S/T=O S/T = 0.25 S/T = 0.50 S/T = 0.75 

b/T K(s') K(s') K(s') 2KK(P〈3')) β 
2K(s) 

β 
2K(s) 

β 
2K(s) 

β 

3 0.99984 0.145 0.99986 0.143 0.99992 0.137 0.99998 0.123 
2.5 0.99922 0.170 0.99934 0.167 0.99961 0.158 0.99989 0.141 
2 0.99627 0.205 0.99682 0.201 0.99814 0.188 0.99946 0.164 
1.8 0.99302 0.223 0.99404 0.218 0.99652 0.203 0.99898 0.175 
1.6 0.9869 0.245 0.9889 0.239 0.99350 0.221 0.98810 0.188 
1.4 0.9757 0.272 0.9793 0.264 0.9879 0.242 0.99648 0.203 
1.2 0.9549 0.305 0.9617 0.295 0.9777 0.267 0.99353 0.221 

0.9172 0.347 0.9297 0.334 0.9595 0.298 0.9883 0.241 
0.8 0.8501 0.403 0.8737 0.384 0.9281 0.336 0.9745 0.264 
0.6 0.7364 0.481 0.7806 0.451 0.8781 0.381 0.9659 0.289 
0.5 0.6558 0.533 0.7166 0.494 0.8456 0.406 0.9574 0.301 
0.4 0.5569 0.599 0.6412 0.543 0.8094 0.432 0.9481 0.313 
0.3 0.4392 0.686 0.5578 0.598 0.7723 0.457 0.9390 0.324 
0.25 0.3737 0.743 0.5154 0.628 0.7549 0.469 0.9349 0.329 
0.2 0.3042 0.812 0.4749 0.659 0.7391 0.479 0.9312 0.332 
0.15 0.2314 0.903 0.4383 0.687 0.7256 0.488 0.9381 0.336 
0.1 0.1558 1.031 0.4089 0.712 0.7156 0.494 0.9258 0.338 
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図-3.3.3 b/TおよびS/Tとβの関係
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K(s') 
K=k一一一一

2K(s) 
(3.3.32) -v

 
v
 

'1'=0 

T T 
すなわち， Kは透水係数k (m/secの次元を持つ)と K(β')/2K (s) (無次元)の積である O

K(β') /2K (s)は無次元であるが，ダlレシーの法則との対比から(透水断面の高さ/透水経路延長)

の要素よりなっていることは明らかであり，透水に関する浸透断面形状の効率を示している O このた

め， Kを透水効率係数と呼ぶこととする。

Kを使用すれば式 (3.3.29)を使用して行う浸透量の観測値の解析が著しく便利となる。すなわち，

浸透流解析において， kは均質等方と仮定したが，一般にkは場所的な変化が予想される。βの計算に

使用する bおよび Sの値は比較的正確に決定できるが， Tの決定が困難なことが多いため

K(β') /2K (β)の値の正確な算定は困難なことが多い。これに対し浸透量の観測値において通常知

りうる値は qとhであり， Kの値は，直接計算できるからである O

観測値から求まるKは，場所的に変化するkやK(s) /2K (β)の影響をすべて取り入れた形の係数

として求まる。すなわち透水効率係数はいわゆる BlackBoxの形で求まるのであるが， Kが求まれば

貯水位の変化による浸透量の変化を知るという意味では浸透流の機構が求まったことになる O

また，式 (3.3.32)との対比により Kの値を検討することにより透水性岩盤全体の平均的な透水係数

kや，透水効率K(β')/2K (s)を通じて止水カーテンの効果等も検討が可能となる。

ここで， K (β') /2K (s)の値を調べてみると，表-3.3.1に示したように b/TおよびS/Tを相

当変化させても K(β')/2K (β) = (0.1'"'-'1.0)である O 通常想定される堤高 100m級のロックフィノレ

ダムで，コア幅 2b= 50m，透水性岩盤の厚さ T = 100m，止水カーテンの深度 75mとすると

K(β') /2K (β) = 0.328であり， K = 0.328kとなる。すなわちKはkと同じオーダーか若干小さい

値を示す。これは，すべての値が計算条件通りである場合の結果ではある。 しかし多少計算条件が変

化しでもポテンシャノレ流として浸透している限りは観測結果より式 (3.3.31)を利用してKを求めてk

を推定することが可能であると思われる。

実際のロックフィルダムの浸透量観測結果をKを利用して解析した結果については第4章で詳しく

述べることとする。

t8 t1 

(a) z平面 (b) t平面

図-3.3.5 特定区間への浸透量を計算するための模式図

(z平面と t平面の関係)

図-3.3.5 (a)に示す平面において，コア上流端より上流側に距離Cの9の位置およびコア下流端よ

り下流側に距離Cの10の位置は，図-3.3.5 (b) に示すt平面において β9およびβ10として式 (3.3.

18) より次式で表される。

l πCπS  
r=β9 = s 10 = cos ;: I tanh 2一一 + tan2 ::~2T，J V~~~~~ 2T ' V~~~ 2T (3.3.33) 

コア上流端より Cの位置より浸透する流線は，コア下流端より Cの位置に流出してくることは明ら

かであるので，その流線wγの値を求めると，

w = (-φ1， Wγ)はt(r， 0) すなわち

と= (1/ r， 0) に対応することにより式 (3.3.26) より次式のようになる。
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(3.3.34) 

3.3.3 区間浸透亘

(1) 区間浸透量

式 (3.3.29) はロックフィルダ.ム基礎部からの単位幅当りの下流側への全浸透量を示している。式

(3.3.29)を変形した式 (3.3.31)は，浸透量観測値の解析に有効であることは既に述べた。 しかし最

近では改良方式により浸透量をフィルタ敷とロック敷部分に分割して測定することが多くなっている

ので，浸透量をフィルタ敷およびロック敷部分に分けて，あるいは特定区間について知ることができ

ればより便利である。

特定区間への浸透量は，既に検討した式 (3.3.26)の結果を利用して次のように求まる O

1 1 

r2 1-s'2C 
(3.3.35) 

とおくと，式 (3.3.34)の積分部分は次式のようになり，式 (3.3.34)は式 (3.3.36)式のようになる。

f; dC=Jf字 dC
1 J (1-β2(2) (1-(2) ソ。 J(l-s' 2(2) (1-(2) 

Aφ|ー… rJIR~r d( 1 
2Kω) l~~ ~ノ ， lj o w J(1-fT)(l-F)l 

(3.3.36) 

従って，コア上流端より Cの位置までの範囲より浸透し， コア下流端より Cの位置までの範囲に流
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出してくる qr流量は，

ムφ " ~ T' kh 
qし -W]-W，=一一一[K(s') -U] =一一一[K(s') -U] 2K (s) l~>' 'J'-' / '-'J 2K (s) 

(3.3.37) 

または，

旦と よー[K(s') -U] 
kh 2K(s) 

こ， U= rγ dC 
) 0 J (1 -s ' 2C) (1 -C) 

(3.3.38) 

Uは第 1種不完全楕円積分であり Sn関数11) で表示すれば，

Sn(U ， s') =デ (3.3.39) 

β'および 7は既知であるから， Uは数値計算で求めることができる。

表-3.3.2は，図-3.3.5においてb/T= 1/4の場合， S/Tを変化させて各区間への浸透量の変化

を計算にした結果である。T= 100mと仮定すれば2b= 50mとなる。これは，高さ 100mクラスの中

央コア型ロ ックフィルダムのコア幅に相当する。x= nb (n = 2， 3， 4・・・ )の表示はコア下流端x=

bより x= nbに至る区間内に流出する浸透量を示す。ムは全浸透量qに対する x= (n -1) bより x

= nbに至る区間への浸透量の比率である O

表-3.3.2 各区間への浸透量qcx/kh(b/T = 1/4の場合)

S S 1 S 1 S 3 
一 =0

T 4 T 2 T 4 X T 

Qrx/kh ム Qcx/kh ム Qsx/kh ム Qcx/kh ム

b 。 。 。 。
2b 0.41 0.55 0.31 0.50 0.21 0.44 0.13 0.40 

3b 0.53 0.16 0.42 0.18 0.30 0.19 0.20 0.19 

4b 0.60 0.10 0.48 0.10 0.35 0.12 0.24 0.13 

5b 0.65 0.06 0.54 0.08 0.39 0.08 0.27 0.09 

6b 0.68 0.04 0.56 0.04 0.42 0.06 0.29 0.06 

7b 0.70 0.03 0.58 0.03 0.43 0.03 0.30 0.04 

8b 0.71 0.02 0.59 0.02 0.44 0.03 0.31 0.03 

9b 0.72 0.01 0.60 0.02 0.45 0.01 0.32 0.02 

c<コ 0.74 0.03 0.62 0.03 0.47 0.04 0.33 0.04 

表-3.3.2によれば次のことがわかる。

1) 区間毎の浸透量で見た場合，浸透量はコア下流端に近い部分に集中しており， コア下流端から

の距離が遠くなるにつれ浸透量は急激に減少する。例えば， S/T = 0の場合x= (b"-'2b)の区

間に全浸透量の 55%が浸透しているのに対し， x = (5b~6b) の区間では全浸透量の 4%にすぎ

ない。
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2) 通常の ロ ソクフィルダムでは下流法面勾配が 1: 2.5~ 1 : 3.0程度である。 コア幅2bは通常， ダ

ム高の 1/2程度であ る ので，フ ィ ル タ 敷およ び ロ ック 敷の合計延長は， b で表示すれば 9b~11b

となる。このためロック フィルダムのロック敷最下流部付近での浸透量は極めて少ないことにな

る。

ロック フィルダムの浸透量観測装置はロ ック敷最下流部付近に設置されているので，その観測l

値はロ ック フィルダム基礎部か らの浸透量の大部分を観測していると判断できる。このことは通

常， ロックフィルダムのロ ック敷より下流部においては貯水に伴う地山からの浸透量が観測され

ないという経験的事実とも良く 一致する。

3) S/Tが大きくなると x= (b"-'2b)の区間への浸透量の割合が減少する。例えば， S/T = 0の

とき 55%であったものが S/T= 3/4の場合， 40%に減少する O すなわち止水カーテンは浸透

量の絶対値を低減させるとともに， さらにコア下流端付近への浸透量の割合を低減させる役割を

持っているのである。このことはロックフィノレダムにとって， コアの浸透破壊防止が極めて重要

な課題であることを考えると重要な知見である O

(2) フィルタ敷への透水効率係数Kドおよびロック敷への透水効率係数民z

式 (3.3.37)においてCの位置をフィルタ敷の下流端とすると，フィルタ敷への浸透量を計算するこ

とができる。

フィルタ敷への、浸透量をqドとすると，式 (3.3.31)および式 (3.3.32)に準じて，式 (3.3.40)およ

び式 (3.3.41)を定義するO

q，. = K"h 

KI;=::::::-主一[K(s') -U] 
2K(s) 

Kドをフィルタ敷への透水効率係数と呼ぶこととする。

(3.3.40) 

(3.3.41) 

Kドは式 (3.3.41)より計算できるが， b/T= 1/4， S/T=3/4，フィノレタ敷の延長がbの場合は，

表-3.3.2より Kド=0.13kのように求めることができる 。 同様にロ ック敷への浸透量を q，~ として式 (3.

3.42) および式 (3.3.43)を定義する。

ql~ = Kllh 

kU 
K日 =K-Kド二一一-

/( ~~ ~~r 2K (s) 

KI~ をロック敷への透水効率係数と呼ぶこととする 。

(3.3.42) 

(3.3.43) 

b/T = 1/4， S/T = 3/4，フィルタ敷の延長がbの場合は，表-3.3.2よりKIl= (0.33 -0.13) k 

= 0.20kと求めることができるo K， K，およびKIlは，フィルタ敷およびロ ック敷への浸透量を分離し

て計測している改良型浸透量観測装置による観測値を解析する際の重要な指標となるはずである O こ

れらの指標を用いて実際の観測値を解析した結果については第4章で詳 しく 述べることとする。



3.3.4 まとめ

基礎岩盤を有限の厚さ Tを持つ透水係数kの透水性岩盤とみなし，浸透流はダノレシ一員IJに従ったポテ

ンシャ jレ流と仮定し，等角写像の手法により浸透流解析を行ない以下の知見を得た。

(1) 単位幅あたりの透水性岩盤からの浸透流は式 (3.3.29)で表示され，ポテンシャノレkhに比例する。

(2) 式 (3.3.29)における比例常数K(β')/2K (s)の算出に必要な βは式 (3.3.18)より求まる。

K(β') /2K (s)の値はb/Tの増大およびS/Tの減少に伴ない減少する。ここに2bはコア幅， S 

は止水カーテン長である。K(β')/2K (β)は浸透に関する断面形状の効率を示しており，通常

(0.1'"'-'1.0)の範囲である O

(3) 断層などで著しく Tが大きい場合には S/Tを十分 1に近い値にすることが困難であるため，

q/khを十分小さくすることは困難である。このことは断層などで深部まで高透水性岩盤において

十分な止水効果を得ることは一般に相当困難であることを示している。

(4) 浸透量はhに比例するがその比例常数KはK=kK(β') /2K (β)で表示されるo Kを透水効率

係数と名付ける。 Kを使用すると浸透流の解析に便利であるo Kは透水係数kとK(β')/2K (β) 

の積となっているため透水係数kが推定できる可能性がある。

(5) 浸透量を区間毎に分割してコア下流端より特定の位置までの範囲に浸透してく る区間浸透量は式

(3.3.37)で表示できる。この式により，ロック敷最下流部付近での浸透量は極めて小さく，ロック

フィルダムの浸透量観測装置による観測値は，ロックフィルダム基礎部からの浸透量の大部分を観

測していることを明らかにした。また浸透流はコアに近い部分に集中していること，止水カーテン

は浸透量の絶対値を低減させるとともに， コア下流端付近への浸透量の割合を低減させる効果を持

っていることを明らかにした。

(6) フィルタ敷への浸透量qFおよびロック敷への浸透量qRを解析するために， Kに準じてフィノレタ敷

への透水効率係数KFおよびロック敷への透水効率係数KRを定義する。これらは改良方式による浸

透量の観測値の解析に有効である。
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3.4 浸透流解析結果の応用

3.4.1 ポテンシャルおよび圧力の分布

(1 ) コア底面および、止水カーテン沿いのポテンシャルおよび圧力の分布

重力式コンクリートダムにおいては， コンクリート底面における圧力分布は堤体の滑動および転倒

の問題に直接関係するため極めて重要な問題である。一方，ロックフィルダムにおいては，堤体の安

定計算において堤体の滑動および転倒の問題に基礎部における圧力分布は直接的には関係しないた

め，基礎部における圧力分布の検討はあまり行われていない。 しかし， ロックフィルダムにとって最

も恐ろしいコアの流出問題を考える場合， コアとコア敷となっている岩盤とは両者の物理的性質が全

く異なるため，この境界部の挙動には慎重な検討が必要である。このような検討は現在までのところ，

有限要素法による個別事例の検討にとどまっているが，等角写像の手法により解析解を求め，その特

徴を検討することは重要な意味を持つはずである。

ここでは， コア底面および、止水カーテン沿いのポテンシャルおよび圧力の分布について検討するこ

ととする。

式 (3.3.26)は式 (3.3.29)を利用して次のようになる。

φ= -kh r dC 
2Kω)}0)(1-β2(2) (1 _ (2) 

(3.4.1) 

式 (3.4.1)ではコア上流側でポテンシャルがkh/2，コア下流側でポテンシャノレが-kh/2となっ

ているため，理解に便利なようにコア上流側のポテンシャルをkh，コア下流側のポテンシャルがOと

なるようにポテンシャルの基準を変更すると式 (3.4.1)は次式となる。

-kh|f dC -Kω| 
2Kω) l} 0) (1-β2(2) (1 -(2) ~ ~ v"  / J 

どを決定するために必要な式 (3.3.18)による値を求める。

1) カーテンウオール底面に沿った区間

(3.4.2) 

図-3.3.5 (a)に示す Z平面において，カーテンウォーノレ上の任意の位置z= (0， yi)はt平面に

おいては式 (3.3.18)にzを代入することにより次のようになる。

5 lmi  2d一局 l-tan2勾 2 + 26
= cos:.:. I tanh一一 +tan.t.::-:一 一 一~ I -tan一一 +t 一一

2T，J "<..UHL  

2T 
' "....u 2T 

v'-Jv2T，J ν2Tν2T  (3.4.3) 

2) コア底面に沿った区間

図-3.3.5 (a)に示すz平面において，コア底面に沿った任意の位置z= (x， 0) はt平面におい

ては式 (3.3.18)にzを代入することにより次のようになる。

二 ω 竺 Itanh2笠 +tan2笠
2T ，J 

~~~AAA 

2T 
. ~~AA 

2T 
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式 (3.3.21)により，

δ/s=ど

とおくと，明 らかに δ/sく lである。

式 (3.3.53)は次のようになる O

u= r; ;==-c 
)oj(1-sγ) (1-r~) 

(3.4.7) 

1.0 

0.9 

0.8 

0.7 

0.6 

φ 
kh 0.5 

0.4 

0.3 

0.2 

0.1 

。
-b 。 S 。 b 

(3.4.5) 

φ 一二~~dU K(s)] 
2K(s) 

(3.4.6) 

Uは第 l種不完全楕円積分であり Sn関数で表示すれば式 (3.4.8) となる。

加 (U， s)二? (3.4.8) 

βおよび δが既知であるから， Uは数値計算で求めることができる。

なお，止水カーテン上流面および上流側コア底面に沿ったポテンシャルは，式 (3.4.6)において

ど δ/βとすることによって求めることができる。また，ポテンシャルφと圧力 pの聞には次

式の関係があることは明らかである。

5そ- x軸 ーう l々 一一一一 y軸 一一一一う2←一一一一 y軸 一一一一ぅ 3← x軸 → 4

|ノ コア底面 、L- 止水カーテン

上流面
来
十

止水カーテ ン

下流面

↓ コア底面 寸
"'T、 勺

図-3.4.1 コア底面および、止水カーテンに沿ったφ/khの分布

守=寺院十zJ=ま=云お[U一日 )J (3.4.9) 

ここに，ム h:zの位置における圧力の水頭換算値

p:zの位置における圧力

h:ポテンシャノレ基準面(下流水位h2) 上の水深

従って，浸透流観測孔は浸透圧力を計測しているので式 (3.4.9)の換算を行うことにより，その

位置のポテン シャノレの割合を知ることができる。

これによれば次のことが分かる。

1) 止水カーテンが無い場合は コア基礎面に沿った部分で，ポテ ンシャ lレは1.0からOにまで変化す

るのに対し， 図-3.4.1によれば止水カーテンがあることにより，その分布，形は大きく 変化する。

2) ポテンシャルの変化は止水カ ーテンに沿った部分で大きく，特に止水カーテ ンの先端部付近 (2

付近)で大きい。

3) コア底面に沿ったポテンシャノレ変化は大きいものではない。

4) 上流面基部(1の位置)のポテン シャ/レは0.86，下流面基部 (3の位置)のポテ ンシ ャルは0.14

であり，ポテン シャル差は0.86-0.14 = 0.72である。止水カーテンが無い場合は，両者は同一の

位置となりポテンシャノレは0.5である。このことは，止水カーテンにより効率よくポテ ンシ ャノレが

減少していることを示している。

コア幅2b= 50mの場合，止水カーテン下流面基部のポテンシャルがTおよびSの変化によりど

のように変化するのかを計算した結果が表-3.4.1および図-3.4.2である。

(2) ポテン シャル分布の検討

図-3.3.5 (a)に示す断面のポテンシャノレ分布を検討する。

100mクラスのロ ックフィルダムを想定して，コア幅2b= 50m，透水性岩盤の厚さ T= 100m，止

水カーテンの深さ S=50mとする。図-3.3.5 (a)の5→ l→2→3→4の順番に，すなわち上流側コ

ア底面→止水カーテン上流面→止水カーテン下流面→下流側コア底面に沿った，無次元化したポテン

シャルを式 (3.4.6)および式 (3.4.7)により計算した結果を， 図-3.4.1に示す。
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表-3.4.1 止水カーテン下流面基部のホテン シャル値 (φ kh) 

(S/b， b/T はb 25mの場合)

1) 止水カーテン下流面基部におけるポテ ンシ ャルは，止水カーテンの長さがS= 6.25m， S = 12.5 

mと比較的短い場合は，透水性岩盤の厚さ Tが増大してもほとんど変化せずほぽ一定値を示して

S (m) 
T = 50m T = 75m T = 100m T = 150m T = 200m 

S/b b/T=1/2 b/T=13 b/T=1/4 b/T=1/6 b T = 1/8 。 。 0.500 0.500 0.500 0.500 0.500 

6.25 0.25 0.418 0.420 0.421 0.422 0.422 

12.5 0.50 0.346 0.348 0.348 0.349 0.349 

25.0 1.00 0.231 0.242 0.245 0.248 0.249 

37.5 1.50 0.050 0.175 0.180 0.184 0.185 

50 2.00 。 0.060 0.138 0.145 0.145 

75 3.00 。 0.030 0.096 0.099 

100 4.00 。 0.032 0.051 

125 5.00 0.012 0.031 

150 6.00 。 0.017 

175 7.00 0.007 

200 8.00 。

いる。

0.5 

2) 止水カーテンの長さが大きくなるにつれ，急速に止水カーテン下流面基部におけるポテンシャ

ルは減少する。

止水カーテン下流面基部におけるホテンシャルが小さいことは， コア底面に沿ったポテン シャ

ル変化が小さいことを示しており，これはコアの流出を防止する上で極めて好ましいことである。

このことは浸透量を減少させるという容易に理解できる現象とともに，止水カーテンの重要な役

割である。

3) 止水カーテン下流面基部におけるポテンシャルが小さいことは止水カーテン上流面基部と下流

面基部との非常に短い水平区間に，大きいポテンシャノレ差が生じていることを示している。仮に

この部分に一部，止水カーテンの形成が十分でなく透水性の高い部分があると局部的に極めて大

きい動水勾配が生じることとなり， コアの流出にとって重要な検討課題となる O このことは，止

水カーテンの施工にあたり，特に止水カーテン基部付近の入念なグラウチングおよびブランケッ

トグラウチングによる浅い基礎部分における難透水層の形成が重要視される経験的事実を裏付け

0.3 

ている。

OA 4) 止水カーテン下流部基部付近に設置された浸透流観測孔で圧力を観測することにより式 (3.4.

9) あるいは表-3.4.1等を利用して止水カーテンの効果を判断することが可能である O

実際のロックフィルダムの浸透流観測孔において，圧力を観測した結果を解析した例について

は第4章で詳しく述べることとする。
。
官

0.2 

0.1 0.2 0.3 0..1 0.5 

S/T 

0.6 0.7 0.8 0.9 1.0 

3.4.2 浸透流観測孔への透水効率係数 Kp

浸透流観測孔において観測される浸透量は，基礎岩盤内の浸透流と何らかの関係を有しているはずで

あり，両者の関係を検討することは観測値の解析手法を明らかにする上で重要であるO

浸透流観測孔は図-3.4.3に示すように，一般にカーテンウオールの下流側に数mの有孔管部分を持つ

管が基礎岩盤中に挿入されている。浸透流観測孔は，パノレブを閉じて浸透圧力を，バルブを開放して浸

透量を測定するという 2つの機能を有している。浸透流観測孔で浸透量を観測している時としていない

時では，基礎岩盤中の浸透流の状況は多少変化すると考えられる O しかし浸透流観測孔への浸透量は，

浸透流観測孔の設置された鉛直断面において，浸透量を観測していない時の有孔管部の下端および上端

を通過する流線開の流量に比例すると考えられる。単位幅当りの浸透量は式 (3.3.31)のように表示され

るが，この浸透量に対する有孔管の下端および上流端聞を通過する流線問の流量の割合を αlとする。浸

透流観測孔で浸透量を観測している時には，浸透流観測孔へ流出する浸透流と下流側フィノレター敷およ

びロック敷へ流出する浸透流の2種類の流れが共存しているが，浸透流観測孔周辺の流れについては，当

然、前者が卓越しているであろう。浸透流観測孔は監査廊内に設置されているため，浸透流観測孔の浸透

に関係する水位差は，上流側水位と浸透流観測孔の設置位置との差Hpとなる O これは一般には，上流側

水位と下流水位との差hより大きいことが多い。浸透流観測孔を通過する流線の浸透経路は短くなるが，

この割合は α2を式 (3.4.10)で定義すると(1-α2)で表される。

0.1 

図-3.4.2 止水カーテン下流面基部のポテンシャル値 (φ/kh)

特に止水カーテン下流面基部に注目するのは次の 2つの理由による。

① 浸透流観測孔は，止水カーテン下流面基部 (3の位置)から斜め下方に， 5"'"'15mのボーリング

孔の中に先端部の数mが有孔管となった管が設置されたものである O そのため浸透流観測孔で測

定される圧力は，有孔管部分の平均的な圧力を示していると考えられる。浸透流観測孔の長さは

止水カーテンの長さ Sに比較すれば数分の l以下である。また，図-3.4.1でみたように有孔管付

近のポテンシャル変化の割合は大きくないと予想される。従って，浸透流観測孔の有孔管の位置

を止水カーテン下流面基部の位置で代表させることとしても大きな誤差は無いと考えられる。

② 止水カーテン基部の上流面と下流面では大きいポテンシャル差が生じているので，止水力一テ

ンの効果およびコアの流出問題を検討するのに便利な指標となる。

表-3.4.1および図-3.4.2によれば次のことがわかる。
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K 

3.4.3 止水力一テンの効果

(1 ) 難透水性ゾーンとしての止水カーテンについての大長昭雄の研究

3.3.1において透水性岩盤からの浸透量を中心として透水性岩盤内の浸透流について検討した。これ

は見方を変えれば， ダム基礎に設置した止水カーテンの効果を検討したことに等しし 1。止水カーテン

に関する初めての体系的研究は，黒部ダムを対象とした大長の一次元理論による解析および実験的研

/ ¥ 

/ 
/ 

/ 
/ 

/ ロック

¥ 

ロック¥

究l:J1，ll である。

Po ムh
αッ一一一=

， P h 
(3.4.10) 

著者の3.3.1における研究は二次元理論によるものであるので，大長の研究と比較して，その差違を

検討することとする。

大長は，止水カーテンにより浸透流が完全に遮断されるのではなく，ある幅の難透水性ゾーンが形

成されるという考え方に立って，難透水性ゾーンの幅，透水係数の改良度合により浸透量，揚圧力が

どの程度減少するかについて次のように検討を行っている。

図-3.4.4に示すように，浸透路長L，透水係数klなる透水性材料があり，その両端に，夫々 PI，P2 

なる7K頭が加えられたとする。また浸透路の中に透水係数k2なる幅L2の難透水性ゾーンが設けられ，

その上下流端の水頭は夫々 P3，P lであっ たとする。難透水性ゾーンより上流側の透水ゾーンの浸透路

長を 121， 下流側の浸透路長をムとする。

有孔管部分

k 

ヲ安 ト京 フ"'x: フ安 フ交 ヲ交 ト京 フ安

図-3.4.3 浸透流観測孔の浸透機構の模式図

Po :浸透流観測l孔で観測した下流水位h2を基準とした浸透圧力

ムh:P。の水頭換算値

P : h = (hl - h2) に相当する圧力

浸透流観測孔のダム軸方向への集水範囲が，幅Bpで代表できるものとすると，上記の効果を組み合わ

せ，浸透流観測孔への浸透量QI'は次のように模式化できる。

PI 

QI' αIKH" 
一一=一一一一 =αぷH，， =Kr>HpBド 1-α2u ， E a 

kl k2 

(3.4.11) 

ここに， H，， :上流側水位と浸透流観測l孔設置標高との差

Kpを浸透流観測孔への透水効率係数と呼ぶこととする。浸透流観測孔への浸透量Q"は，浸透流観測孔

の口径によっても変化するが，通常口径66mmのポーリング孔を利用してストレーナーが挿入されるた

め，その場合の浸透量と考える O 従って，口径が著しく大きい場合などにおいては，井戸への浸透量問

題にみられる口径の影響の考慮が必要である。

なお， コンクリートダムにおいて一定間隔で設置された排水孔の効果を，著者と同様の複素ポテンシ

ャルを利用して理論的に研究した嶋12) らの結果も，直接的にはBpを決定する手段とならないので，Bpの

決定手段についての今後の研究が必要である O

Bpが適切に推定されていると仮定して α1のオーダーを調べる。 α1は有孔管部分の延長が数m，フィ

ノレター敷の延長が数十mであることを考えると 1/10程度である O めは一般には0.2""'0.5程度と考えら

れるので， αョは0.2""'0.5程度となる。従って， Kpは (0.2'"'-'0.5)Kp程度と推定されるが，仮定が多いこ

とを考えると KpはKより lオーダ-程度小さい値と推定される O

Kpの指標を用いて実際の観測l値を解析した結果については第4章で述べる O

el 守 L2 e2 

L 

図-3.4.4 一次元水頭分布灰

α
 

一一
ん
一九

ρμ 一一
し
一L

L -L2 = .e 1 + .e 2 (3.4.12) 

んすると， αは難透水性ゾーンの止水性の改良度合を示す係数となり ，sは難透水性ゾーンの幅の

全浸透路長に対する割合となる O なお，ここでの α，βは前出の α，βとは全く異なるものである。ま

た，難透水性ゾーンがない時の浸透量を Qo，難透水性ゾーンが設けられた時の浸透量をQとし，難透

水性ゾーンによる浸透量の低減率をEcとすると， ダルシーの法則から次式が求まる。
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一ハ判

(3.4.13) 

それらの結果が表-3.4.2，表-3.4.3および表-3.4.4に示しである。ただし，飯田は重力式ダムを

想定して，揚圧力を軽減するための排水孔がある場合についても，上流面と排水孔の聞の浸透路長を

L = 10mとして計算して併せて示している。

K1 (PI -pJ k2 (P:l P1) Q _ "'-1 '.r:-~ _r'o .J/二kl(P1 -P2).e:! 
.el 表-3.4.2 グラウチングによる浸透量低減効果 (Ec) (飯田15)による)

(3.4.14) 

t)I:J.K孔なし t)j:;J<孔あり

カーテングラウチング カーテングラウチング コンソリ

α プアーソョノ

lダリ 2タリ 3ダ1] 1列 2タ1] グラウ 卜

β= 0.02 β= 0.04 β= 0.06 β= 0.2 β= 0.4 β= 1.0 

1/2 0.020 0.034 0.057 0.17 0.29 0.50 

1/5 0.074 0.137 0.194 0.44 0.62 0.80 

1/10 0.153 0.265 0.351 0.64 0.78 0.90 

1/50 0.495 0.662 0.746 0.91 0.95 0.98 

1/100 0.664 0.798 0.856 0.95 0.98 0.99 

これにより次式が求まる。

PI-P<!=す[α 十s(1一山 z一恥)

Qo=ト1- P2) 

Q一kl・α・(PI一β)
L[α +(1-α)β〕

E Qo Q l-α (1-α)s 
ι Qo [α+(1-α)sJ [α+(1-α)sJ 

表-3.4.3 所定の浸透量低減効果が得られるために必要な止水性改良度 (α) (飯田15)による)

(P:J-P1) s 
(PI-P2) [α+s(l-α)] 

(3.4.15) 

主
グラウチング Ec = Ec = Ec = Ec = Ec = Ec = Ec = Ec = Ec = 

ダ1]数 β 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 

な
0.02 0.153 0.074 0.045 0.029 0.019 0.013 0.008 0.005 0.002 

2 0.04 0.265 0.138 0.085 0.057 0.038 0.026 0.017 0.010 0.004 
し

3 0.06 0.346 0.194 0.124 0.083 0.057 0.038 0.025 0.015 0.007 

あ
0.2 0.621 0.444 0.318 0.231 0.167 0.118 0.078 0.048 0.022 

2 0.4 0.783 0.615 0.491 0.375 0.276 0.211 0.146 0.091 0.043 
り

コンソリ 1.0 0.900 0.800 0.700 0.600 0.500 0.400 0.300 0.200 0.100 

また，浸透路長全体の圧力差(水頭差)は (PI-P2)で，難透水性ゾーンの圧力差は (P3-P4)で

あるから，全浸透路長の圧力差のうち，難透水性ゾーンでの圧力差の占める割合は次式で表される。

また透水性ゾーンでの動水勾配を (dp/dx) J，難透水性ゾーンの動水勾配を (dp/dx)2で表すと次

式との関係が成立することとなる。
表-3.4.4 種々なる α， βの値に対応した止水ゾーンによる揚圧力低減率(飯田15)による)

[ま1=1(Pl-tJ33一仏)2=α(PCP4)イまt (3.4.16) 

排

者
グラウチング α= α= α= α= α= α= 

列数 β 1/2 1/5 1/10 1/20 1/50 1/100 

な
0.02 0.039 0.098 0.169 0.290 0.505 0.671 

2 0.04 0.077 0.172 0.284 0.455 0.676 0.806 
し

3 0.06 0.113 0.242 0.390 0.561 0.761 0.865 

あ
0.2 0.333 0.555 0.714 0.833 0.926 0.962 

2 0.4 0.571 0.769 0.870 0.930 0.971 0.985 
り

3ンソリ 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 

これから難透水性ゾーンでは透水性ゾーン内の動水勾配に比して，止ァ}ぐ性の改良度αの逆数に反比

例して急な動水勾配が形成されることとなる。

原論文では，種々な α，βの値に対応する Ecの値をグラフにして示しているが，飯田
15)

は大長の理

論に従い，具体的な例を取り上げ難透水性ゾーンによる浸透量の低減率，揚圧力の低減率を計算して

示している。

例として，高さ 100m級の重力ダムを念頭に置き，着岩面近く，あるいはコンソリデーショングラウ

チングゾーンの直ぐ外側の最短の浸透流経路として，浸透長を 100mとして揚圧力を軽減するための

排水孔が無い場合の結果を引用する。

カーテングラウチングにより形成される難透水性ゾーンの幅は， 1 JIJグラウチンク。で2m，2ヲIJ，3JIJ 

グラウチングで夫々 4m，6mとする。従って，各々の場合の8の値は，それぞれ0.02，0.04， 0.06と

する。

これらの表の数値を基に具体的な例をあげると，排水孔が無く浸透路長が 100mのとき，浸透量を半

分に減少させるためには， 表-3.4.3より 1列のカーテングラウチングでは α=0.019，即ち難透水性

の透水係数を約 1/50に低下させる必要があり ，3Jl]のカーテングラウチングでは α=0.057，即ち透

水係数を約 1/17.5に低下させる必要があることになる。 これに対して排水孔があり，透水路長が

10mとしたときは，浸透量を 1/2にするためには， 1列のカーテングラウチングでは， α=0.176，即

ち透水係数を約 1/3.6に低下させればよく，コンソリデーショングラウチングで全浸透路をグラウチ

ングする場合には，透水係数を 1/2に低下すればよいことになる。

このように浸透路長が長いときには，止水カーテンによる浸透量の低減効果は低くなり，所定の浸
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透量に低減するためには，lL水カーテン内の透水係数を大幅に低下させる必要が生ずることになる。

これは浸透路長が100mと長いときは，形成される動7K勾配も小さく 浸透量も少な いため，幅が2，..__.6m

程度の難透水性ゾーンを形成しでも浸透量の低減は少ないが，浸透路長が 10mと短いときは動水勾配

も大きく，浸透量も大きいため幅2'"'-'10mの難透水性ゾーンの形成は極めて効果的となることを示し

在，浸透流観測孔と呼ばれるものである。
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また，表-3.4.4によれば揚圧力の低減率についても浸透量低減率と全く同様な傾向を示している。

飯田l は，数値については浸透量低減率五と揚圧力低減率 (P:l-PI) / (PI -pJとは物理的に見て

全く [u]種の比較とはなっていないので 多少の数値の大小により難透水性ゾーンの低減効果が浸透量

と揚圧力のいずれに対して大きし 1かについては論じ難し、と指摘している。
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(2) 大長の止水カーテンに関する二次元模型実験による研究

前述した一次元理論に基づく考察は，難透水性ゾーンの影響については難透水性ゾーンを通過する

流れの影響のみを考慮し このゾーンの形成による流線網の変化については全く考慮していない。従

って， J上水カーテンの深さなどを検討する場合には，当然二次元解析へと進んで検討を行う必要があ

弘喝。
戸 120
己吋
(..I.l 
Q 

140 

160 

る。

大長は二次元模型実験により検討を行うこととし，黒部ダム(アーチ式コンクリートダム， H= 

186m)を対象として 止水カーテンの深さを 150m，100m， 50mの三種類，カーテンによる難透水

性ゾーンの幅をし -6mとし，その透水係数については， 5種類の計 13ケースに対し，寒天模型によ

る模型実験を行っている 。 これらの実験では 止水カーテンと他の部分との透水係数の関係を

Porosityという言葉を用いて示しているが，これを透水係数改良度α=k2/klで示せばPorosity=α 

で表される。α=0は完全遮水， 100 %は止水カーテンなしに相当する。

また，各実験ケースにより，等ポテンシャ jレ網の形は異なるが，止水カーテンの効果を判定するた

めに，止水カ ーテ ンよりある程度下流で 13ケースの実験結果の等ポテンシャノレの平均点な方向に

Piezometer holeを設け ここで測定されたポテンシャルの値を指標にして止水カーテンの深さの効

率を論じている O

Piezometer holeのポテンシャルの値を，止水カーテンを行わなかった場合と比較したポテンシャ

ルの低減率を図-3.4_5に示した。

図-3.4_5から大長は止水カーテンの深さは効率的にみて限度があり α=0，即ち止水カーテン部の

透水係数がOで完全に遮水している場合でも，黒部ダム (H= 186m)では止水カーテンの深さが100m

(0.538H)以上ではPiezometerholeの位置でのポテンシャノレの値はあまり改善されなくなることを

示している。

これから，黒部ダムの場合，止水カーテンは 100m(0.538H)以上深くしても効果的でないとして

いるが，これが以降のダムの止水計画において，止水カーテンの深さを 1/2を目安とするに至ったこ

とでの理論的根拠となっていると考えられる。

この研究が行われた当時は有限要素法等の数値解析法は開発されておらず， この種の研究は模型実

験による以外になかったのである。

大長の実験で、止水カーテン効果測定するに使用されたPiezometerは，ロ ックフィルダムの場合，現

180 

200 

図-3.4_5 止水カーテンの深さと下流側の水頭変化(大長l:il.I.¥)による)

(3) 二次元理論による止水カーテンの効果の検討

大長は一次元理論により止水カーテンの効果を論じたが，著者の二次元理論により同様の検討を行

つ。

止水カーテンが完全に不透水性で止水カーテン長Sと透水性岩盤の厚さ Tの関係がS/T又 lの場合

は，既に検討した式 (3.3.29)で止水カーテンの効果が表される。

止水カーテンが完全に不透水性ではなく，かっS/T=1の場合の検討を行う。大長の考え方に従い

図-3.4.6に示したように透水係数klの透水性岩盤の内に透水係数九の難透水性ゾーンが設置され，そ

の幅をL2とし難透水性ゾーンを止水カーテンと考えることとする。難透水性ゾーンがコア底面の中央

位置に設置されているとすると，難透水性ゾーン内の流れはy軸に関して対称となり，水平方向 (x軸

方向)の流れが卓越していることは明らかである。このため難透水性ゾーンの効果はx軸方向のみに

現れるとしても大きな誤差はない。このため，図-3.4_6に示すコア幅2bは，透水係数k，の一様な透

水層岩盤上の次式で表されるコア幅と同じこととなる。

L= (2bーし)+咋 =αb-ω+7 (3.4.17) 

L
一九

一一α
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ここで改めて， 2b = L， S二 O

と置けば，図-3.4.6は式 (3.3.29) で、止水カーテンの効果を検討することができる O

(3.4.17) 表-3.4.6 二次元理論に基づくグラウチングによる浸透量の変化 (K(β') /2K (β)J 

T = 50m T = 100m T = 200m 

α カーテングラ ウチング カーテンクラウチング カーテングラウチング

1タIJ 2タIJ 3ダIJ lタIJ 2タIJ 3タIJ lダリ 2タリ 3タリ

β= 0.02 β= 0.04 β= 0.06 β= 0.02 β= 0.04 β= 0.06 β= 0.02 s = 0.04 β= 0.06 

0.347 0.347 0.347 0.533 0.533 0.533 0.742 0.742 0.742 

1/2 0.342 0.338 0.344 0.526 0.521 0.516 0.737 0.731 0.725 

1/5 0.329 0.313 0.297 0.511 0.490 0.472 0.719 0.697 0.677 

1/10 0.310 0.277 0.252 0.485 0.465 0.413 0.691 0.649 0.611 

1/50 0.206 0.189 0.114 0.351 0.260 0.207 0.536 0.424 0.351 

1/100 0.148 0.093 0.069 0.257 0.172 0.104 0.421 0.297 0.229 

図-3.4.6 二次元理論による止水カ ーテン模式図

飯田の表-3.4.2と表-3.4.5を比較してみると，表-3.4.5においては透水層の厚さ Tの変化によ

り浸透量低減効果Ecが変化しているのに対し，表-3.4.2は一次元理論による計算のため， Tの変化に

よる Ecの変化はないことが認められる。また，表-3.4.2の一次元理論による Ecは二次元理論による

表-3.4.5のT= 50m， T = 100mおよびT= 200mのいずれのケースの値より大きい。特に α=1/ 

2， 1/5のように αの値が大きい時は，一次元理論による Ecは二次元理論による Ecより Tおよびβの

値により異なるが1.5倍"-'2倍程度大きい。これに対し α=1/50， 1/100のように， αの値が小さい

ときは1.2倍程度の大きさである。これは飯田の述べているように，飯田の計算においては浸透流路は

着岩面近く，あるいはコンソリデーショングラウチングソーーンの直ぐ外側の最短のものを対象として

いるのに対し，二次元理論では，コア底部から不透水岩盤に近い部分を通過するものまでのあらゆる

浸透流路を対象としているためである。いし、かえればグラウチングは，短い浸透路の浸透量低減には

効果があるが，不透水岩盤に近い部分を通るような長い浸透経路の浸透量低減効果は少ないことを示

している。また，一次元理論による浸透量低減効果は，常に二次元理論による計算値より大きい値を

示すことから，一次元理論により浸透量低減効果を検討する場合は十分な注意が必要である O

また飯田は，所定の浸透量低減効果が得られるために必要な止水性改良度 (α) の計算結果を表-

3.4.3のように示している O これについても透水性岩盤の厚さ Tの概念が省略されているが， 二次元理

論により T= 100mの場合について同様の計算を行ったものが表-3.4.7である。

(4) 大長の理論との比較

ここで式 (3.4.17)および式 (3.4.18)で求まる結果を大長の理論に基づく飯田の検討結果と比較し

てみる。

飯田はコンソリデーショングラウチングの外側の最短の浸透流経路として浸透長を 100mとして計

算しているため， コア幅2b= 100mとする O

1列のカーテングラウチングの厚さを2mとして 1JIj， 2列， 3JIJの場合は，おのおの β=0.02， 0.04， 

0.06とする。 αの値は飯田と同様に 1/2，1/5， 1/10， 1/50および 1/100とする。

これらの条件での計算結果を表-3.4.5および表-3.4.6に示した。

表-3.4.5 二次元理論に基づくグラウチングによる浸透量低減効果 (Ec)

T=50m T = 100m T = 200m 

α カーテングラウチング カーテングラウチング カーテングラウチング

1タリ 2ダIJ 3ダIJ 1ダIJ 2タIJ 3タIJ 1タIJ 2ダIJ 3ダIJ

β= 0.02 β= 0.04 s = 0.06 s = 0.02 β= 0.04 β= 0.06 β= 0.02 s = 0.04 s = 0.06 

1/2 0.014 0.027 0.037 0.013 0.022 0.031 0.007 0.015 0.024 

1/5 0.053 0.099 0.143 0.041 0.079 0.114 0.0031 0.061 0.087 

1/10 0.107 0.200 0.272 0.089 0.162 0.225 0.069 0.126 0.117 

1/50 0.405 0.454 0.671 0.341 0.512 0.612 0.278 0.429 0.528 

1/100 0.578 0.733 0.801 0.518 0.677 0.805 0.432 0.599 0.693 

表-3.4.7 二次元理論による所定の浸透量低減効果が得られるために必要な止水改良度 (α)

排ノ孔k 
グラウチング Ec = E = Ec = Ec = E..= E = E = E-= E = 

列数 3 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 

な
0.02 0.088 0.041 0.025 0.016 0.011 0.007 0.005 0.002 一

2 0.04 0.161 0.079 0.048 0.031 0.021 0.013 0.007 0.005 

し
3 0.06 0.224 0.115 0.070 0.046 0.031 0.020 0.014 0.008 

({t) Ec = 0.9の欄は第一関完全桁ILH!'i分の.HJ?:においてイj効数'子8村j以 I~の中!?肢が必泣なため1\ !-17 していない。

飯田の表-3.4.3と比較してみると，所定の浸透量低減効果が得られるために必要な止水改良度α

は，一次元理論による表-3.4.3の一方が二次元理論による表-3.4.7よりいずれのケースにおいても

約2倍程度大きい。例えば表-3.4.3のEc= 0.5，排水孔なし， β=0.06の場合はα=0.057となって
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おり，浸透量を半減させる場合，排水孔なしで， 3列の止水カーテンの透水係数を約 1/17.5に低下さ

せる必要がある。

これに対し表-3.4.7のEc 0.5，排水孔なし，s -0.06の場合は α-0.031となっており，こ の場

合は約 1/32.3に低下させる必要があることを示している。これは浸透量低減効果広が一次元理論の

場合の方が二次元理論の場合より常に大きいことを考えれば当然の結果である。

従って，所定の浸透量低減効果が得られる止水カーテンの止水改良度αについて検討を行う場合は，

一次元理論によって行う必要があり， 一次元理論による αは，常に二次元理論による αより大きな値

(改良度が不十分な値)を示すことに留意する必要がある。

K (β'，)ニ β;の補母数β¥を母数とする第 l種完全楕円積分の値

T， = i区間の透水性岩盤の厚さ

この方法は実用的ではあるが，貯水位の変化に伴う全浸透量の変化について，全体としての傾向の

把握が困難であるので，式 (3.3.29)を利用して基礎岩盤からの全浸透量を近似的に求めてみる。

不透水性面と考えているコアの底幅は2bは，コア底部の標高により異なる O コア底部から不透水性

面と考える岩盤まで、の透水性岩盤の透水係数kおよび深さ Tも標高により異なる。従って透水効率係

数Kの値はすべての場所で異なるのであるが，簡略のため K=一定と仮定する O

図-3.4.8に示すようにダム軸方向にz軸，鉛直上方に y軸，座標原点を谷の最深部にとってV字形

をした対称形の谷幅2B，高さHのロ ックフィ ルダムを考える。谷底からの最大水深H。の場合の全浸透

量を考える。
3.4.4 基礎岩盤からの全浸透量

(1) 基礎岩盤からの全浸透量

基礎岩盤からの単位幅当りの浸透量は式 (3.3.29)で求まるが，貯水位の変化に伴う基礎岩盤からの

全浸透量の変化について検討してみる。

一番簡便な方法は式 (3.3.29)を利用して図-3.4.7のように基礎岩盤をダム軸方向にn分割して，

各区間毎の代表値を用いて次式で計算するものである。

y 

h 

HI-一一一一一一一一一一一

~ kh， K(s';) 
Q= I: H~" ・ 一一一一 ・ B

，7¥ 2 K (s;) 
(3.4.19) 
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図-3.4.8 基礎岩盤からの全浸透量計算模式図
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図-3.4.8において， h=Ho-Ez (3.4.20) 

で表されるので，式 (3.4.20)を式 (3.3.29)に代入し， z方向への積分を考えると，水深H口の場合

の全浸透量Qは次式となる。

(llll 'II~_.. ~~_ (1111 " r~~ H 1. KBHo2 

Q = 2 I Khdz = 2K I I Ho -:: z I dz = ~ ~:: ~1I二 KH02cot8
)0 ------ ---)0 L--v B-J 
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(3.4.21) 
図-3.4.7 基礎岩盤の分割模式図

...". _ 1_  

'-'-~'-， 

Q=基礎岩盤からの全浸透量

k = 1区間における基礎岩盤の透水係数

hi = i区間における平均水深

B; = i区間のダム軸方向の延長

K (βJ =式 (3.3.17)で求まる i断面の β1を母数とする第 l種完全楕円積分の値

式 (3.4.21) により次のことが明らかになる。

① 基礎岩盤からの全浸透量は，透水効率係数Kを全基礎岩盤において同ーと仮定すれば， Kに比

例する。

② 全浸透量はH。の2乗に比例する。

③ 全浸透量はダムサイトの地形の形状の影響を受け， cot θに比例する。

円

h
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nノ
ω

- 127-
， 



コアおよび基礎岩盤からの全浸透量(2) コアおよび基礎岩盤からの浸透亘3.4.5 

コアからの全浸透量QLを式 (3.2.16)、基礎岩盤からの全浸透量QIIを式 (3.4.21)で表すこととする実際のロックフィルダムにおいてはコアおよび基礎岩盤からの浸透量が各々独立して測定されること

その合計量および比は次の通りとなる。

K2BH}K(s ') 

2HK(s) 

2klBHn:l 

Q=Qc +Qn=ιυ  
3H (2fo -mHo) 

と，は少なく，両者の合計値が測定されることが多い。

(3.4.26) 
単位幅当りのコアおよび基礎岩盤からの浸透量)

 

可

'
i(

 
単位幅当りのコアからの浸透量qcを式 (3.2.4)，基礎岩盤からの浸透量qllを式 (3.4.22)で表すこと

(3.4.27) 

2k，BH0
3 

Qc 3H(2fo-mH。) 4 k， Ho K(s) 

Qn k2BH02K(s ，) 3 k2 (2 f 0 -mHo) K (s ') 

2HK(s) 

その合計量および比は次の通りとなる。とすると，

(3.4.22) k，h2 
， kzhK(s') 

=一一一十 =qc十qll
2f . 2K(s) 

Ho = Hの最大水深の時のおおよその値を求めてみると， 24であるから，

2 Qo -mH。ー 0.5Hとなる。

このとき，

式 (3.4.27)

(3.4.23) 

k，h2 

qι 2f k，hK (s) 

qll kzhK(s ，) kzfK (s ') 

2K(s) 
Qc 4 k， H r 1 1 1 
一 ・ - ・ 一一一 ・| 一一~一一 |キ (1.8~3.8) ~ Qs 3 k2 0.5H L 1.5 0.7 J -，_.- _._， k2 

(3.4.215) 

h=Hの最大水深の場合，のおおよその値を求めてみると，式 (3.4.23)

式 (3.4.24) と式 (3.4.28)を比較してみると，式 (3.4.28)が式 (3.4.24)の約 1/2の値となって

これは qc/q[l において式 (3.4.25) のように h ~ O の場合， qc/qu当 Oとなる影響
t弓2=÷伽 fo-mH)であり， いることがわかる。

がQc/Qsにあらわれていくためである。

mキ0.5

Tなどの多くの変数のQ 0 (= 2b)， S， ロ1，式 (3.4.28)のオーダーは主としてk，/k2に支配され，るあで々
/オのA

せ
h
一
t

のオーダーであるので，斗となり，

しかし，3.4.5.(1)で検討したように一般にk，<<k2であるので式 (3.4.28)のオーダーは影響も受ける。

コアからの全浸透量は基礎岩盤からの全浸透量と比較すると十十分小さいことが分かる。すなわち，

分小さい。

b/T = 0.250のオーダーであるので，表-3.3.1より S/T= 0の時，

K (s). 1 1 
S/T = 0.75の時一一一一一一のオーダーである。

K (s') • 2xO.329 . 0.7 

3.3.2でみたように，

K(s) • 1 1 
一一一ーと キーー のオーダ-
K (s ') • 2xO.743 . 1.5 

理論解析断面と異なる断面への適用3.4.6 

コア層およびフィルタ層が深く掘削された基礎岩盤上に設置されている場合など，解析の前提とした従って，

図-3.3.1の断面形状と若干異なる断面への適用について検討する。

qc k， h K (s) • k， _ _ ._ _r 1 1 1 
・ - ・ 一一ーヰーx4xl 一一~一ー | キ (3~6) ~ 

qH k2 f K(s') 'k2--"'''l1.5 0.7J 
についての，解析解が求図-3.3.1の断面形状と異なる断面について仮に等角写像の手法により浸透(3.4.24) 

まったとするとその形は式 (3.3.29)と類似の形となり， K (β') /2K (β)の項が形状の差異に応じて若

しかしこの項の計算は相当複雑なものとなるはずである。干変化するのみであることは明らかである。がオーダーとしての最大値である。

一方漏水量の観測値の解析においてはK=kK (β') /2K (β)がBlackBoxの形で求められることとなh~O のときは，また，

る。従って浸透量についての検討においては，若干の断面形状の差異はKの値に含まれるして検討する

これことが実用的であり，そのことで大きな支障が無いことは明らかである。また， K以外の物理量も，(3.4.25) 生'=;:0
qB 

までの検討結果が準用できることは明らかである。

このような場合の解析例については 4.5および4.7において述べる。となる。h=Hの最大水深の場合，式 (3.4.24)従って， qC/qBは水深が増大するほど増大し，

まとめ

基礎岩盤内の浸透流解析の結果を，浸透流に伴なって生ずる各種の物理量に適用することにより以下
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3.4.7 

一般に k，<<k2であるのでqC/qBは十分に小さし、。

- 128-



の知見を得た J

( 1) コア底面および止水カーテン沿いのホテンシャルおよび圧力の分布はそれぞれ式 (3.4.7)および

式 (3.4.9)で表示できる。数値計算の結果，ポテンシャルの変化は止水カーテンに沿った部分で大

きく、特に止水カーテンの先端部で大きいことを明らかにした。

(2) 浸透流観測孔で観測される浸透量QI】を解析するために句 Kに準じて浸透流観測孔への透水効率KI'

を定義した。浸透流観測孔の集水範囲Bが適切に推定されていると仮定すると K"はKより lオー

ダー程度小さい値であることを明らかにした。

(3) 11-:.水カーテンを難透水性ゾーンとみなし浸透流解析結果(二次元理論)を利用して止水カーテン

の浸透量低減効果を検討した。 また大長の一次元理論による結果と比較した。

さらに止水カーテンの透水性が全体の浸透量低減効果に与える影響を明らかにした。

その結果， 一次元理論による浸透量低減効果は，常に二次元理論による値より，大きい値となるこ

とを示し， 一次元理論により浸透量低減効果を検討する場合は十分な注意が必要であることを示し

fこO

(4) 単位幅あたりのコアからの浸透量qしと基礎岩盤からの浸透量qHを比較しオーダーを検討するこ

とにより qι/qllは十分に小さいことを明らかにした。またコアからの全浸透量Qcと基礎岩盤からの

全浸透量を比較し Q乙/Qllは十分に小さいことを明らかにした。

(5) 理論的解析の前提とし断面形状と若干異なった断面形状についても，上記の結果は準用でき，ま

たすることが実用的である。

これらの知見はロックフィルダムの浸透量の観測値を解析する際の有効な手法になると考えられ

る。
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3.5 結語

ロックフィルダムからの浸透量についてコアと基礎岩盤に別けて 浸透モデルを構築し理論的研究を

行った。 この結果コア形状，止水カーテン長，谷形状などを考慮した数式表示できる近似解および理論

解を導き，コアおよび基礎岩盤の浸透流の特性を明らかにして得られた主要な知見は以下の通りである。

第2節におけるコアからの浸透量についての検討から得られた結論は次の通りである。

(1 ) コア内の流れがダルシ一則に従うと仮定して司 コアの形状を考慮して求めた単位幅当りの浸透

qの近似解は式 (3.2.3) およびその簡易式は式 (3.2.7)のように表示できるOコアの上流側と下流

側の水位差をhとすると qはほぼrに比例する。 また，数値計算の結果によれば¥両式は Depuit-

Forchheimerの式と良く 一致する。

(2) 谷形状を考慮したロックフィルダムのコアからの全浸透量Qの近似解は式 (3.2.13)のように表示

でき，その簡易式は式 (3.2.16)のように近似され，最大水深をHo，谷のタ.、 ム軸方向への傾斜をtan

θとすると QはほぼH;l。とcotθ に比例する。

(3) qおよびQについて近似解および簡易式を大雪ダムにおける有限要素法による浸透流解析結果と

比較したところ，良く一致した。

第3節における基礎岩盤を有限の厚さTである透水係数kの透水性岩盤とみなし浸透流はダlレシ一則に

従ったポテンシャル流であると仮定し，等角写像の手法により浸透流解析を行った結果，得られた結論

は次の通りである。

(4) 単位幅あたりの透水性岩盤からの浸透量qは式 (3.3.29)で表示され，ポテンシャノレkhに比例する。

(5) 式 (3.3.29) における比例常数K(β')/2K (β)の算出に必要な βは式 (3.3.18) より求まる。

K(β') /2K (β)の値はb/Tの増大およびS/Tの現象に伴い減少する。 ここに 2bはコア幅， Sは

止水カーテン長である。

K (s') /2K (β)は浸透に関する断面形状の効率を示しており通常 (0.1"'-'1.0)程度である。

(6) 断層などで著しく Tが大きい場合には S/Tを十分 1に近い値にすることが困難であるため，

q/khを十分小さくすることは困難である。 このことは断層などで深部まで高透水性岩盤において

十分な止水効果を得ることは一般に相当困難であることを示している。

(7) 浸透量はhに比例すると考えるとその比例常数はKは式 (3.3.32)で表示されるo Kを浸透効率係

数と名付 け る。 Kを使用すると浸透量の観測値の解析に便利である 。 Kは透水係数 kと

K (s') /2K (β)の積となっているため透水係数kが推定できる可能性がある。

(8) 浸透量を区間毎に分割してコア下流端より特定の位置までの範囲に浸透してくる区間浸透量は式

(3.3.37)で表示できる。 この式により浸透流はコアに近い部分に集中していること，止水カーテン

は浸透量の絶対値を低減させるとともに， コア下流端付近への浸透量の割合を低減させる効果を持

っていることを明らかにした。

(9) フィルタ敷への浸透量qドおよびロック敷への浸透量qflを解析するために， Kに準じてフィルタ敷

への透水効率係数Kドおよびロック敷への透水効率係数KHを定義した。 これらは改良方式による浸

透量の観測値の解析に有効である。

第4節における浸透流解析の結果乞浸透流に伴って生ずる各種の物理量に適用して検討した結果，得

られた結論は次の通りである。
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(10) コア底面および.止水ウォ -Jレ沿いのホテンシャ/レおよび圧力の分布はそれぞれ式 (3.4.6)および

式 (3.4.9)で表示できる。数値計算の結果，ポテンシャ jレの変化は止水カーテンに沿った部分で大

きく，特に止水カーテンの先端部で大きいことを明らかにした。

(11) 浸透流観測l孔で観測される浸透量QI'を解析するために， Kに準じて浸透量観測孔への透水効率係

数 K，を定義した。

浸透流観測孔の集水範囲B，が適切に推定されていると仮定すると KドはKより 1オーダー程度小さ

い値であることを明らかにした。

(12) 止水カーテンを難透水性ゾーンとみなし浸透流解析結果(二次元理論)を利用して止水カーテン

の浸透流低減効果を検討した。また大長の一次元理論による結果と比較した。

止水カーテンの透水性が全体の浸透量低減効果に与える影響を明らかにした。

一次元理論による浸透量低減効果は，常に二次元理論による値より，大きい値となることを示し，

一次元理論により浸透量低減効果を検討する場合は十分な注意が必要であることを示した。

(13) 単位幅あたりのコアからの浸透量qcと基礎岩盤からの浸透量qBを比較し，オーダーを検討するこ

とにより qc/qllは十分に小さいことを明らかにした。またコアからの全浸透量Qcと基礎岩盤からの

全浸透量を比較し Qc/Qsは十分に小さいことを明らかにした。

(14) 理論的解析の前提とした断面形状と若干異なった断面形状についても，上記の結論は準用でき，

またすることが実用的である O

ロックフィノレダムにおける浸透量の観測値の解析は， ロックフィルダムの安全性を評価する上で最も

重要な項目の一つである。しかしながら従来，その評価は定性的なものに留まっていた。それはコアお

よび基礎岩盤内の浸透流について，有限要素法などによる数値計算手法では，微視的な現象把握は容易

にかっ正確にできても，堤体全体からの浸透量などの巨視的判断は困難であったためである。本章での

知見は，数式表示できる近似式および理論解にも とづくものである ため， ロックフィノレダムの浸透特性

の把握および浸透量の観測値の解析に有効な手段になると考えられる。今後，本成果をダムの設計およ

び安全管理の向上化に資するよう努めるとともにさらなる研究の発展が望まれる。
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第4章 ロックフィルダムの浸透量観測と解析

4.1 序説

ロックフィルダムにおける計測事項の中で，浸透量と変形は安全管理上最も重要な計測!事項である。

夕、ムの安全管理に必要な計測事項は.河川管理施設等構造令(以下，構造令という)第 13条 1) でダムの

種類とダムの高さに応じて表 -4.1.1のように定められている。 フィルダムにおいては， 「ダムの堤体が

概ね均一の材料によるものJ，iその他のもの」のいずれの区分においても漏水量(本論文では浸透量と

している)と変形を計測するよう定められている。 また，現在ロックフィルダムの計測設備の設計時に

参考にされている建設省土木研究所資料 「ダムの安全管理J2)(昭和57年5月)では，望ましい計測事項

として表-4.1.2を示している。構造令においても 「ダムの安全管理」においても漏水量と変形は計測事

項とされている。 これは堤体の大部分を岩石，砂および土で構成されているロックフィ lレダムにおいて，

漏水量と変形が安全管理の面において大変重要であることを端的に示しているが，我々の直観的な判断

と十分に一致するものである。

計測値はその値を分析し， ダムが安全に挙動しているか否か評価を行うとともに，その分析結果のフ

ィードパックを行い，設計および安全管理の高度化が資するよう使用することが必要である。しかしな

がら，浸透量については，浸透経路であるコアおよび、基礎岩盤の透水性状の分布が不明であることおよ

びその流れが観察できないことより，貯水位と浸透量の関係が定量的に分析された例は少ない。

本章においては， ロックフィノレダムの浸透量の計測値(以下，計測されたものについては通常用いら

れている 「漏水量」および 「観測値」という用語を使用する。)を第3章におけるロックフィノレダムの浸

透量に関する理論的研究より得られた成果を利用して解析する。

まず， 4.2においては浸透量観測装置について，従来型より改良型が望ましいことおよび浸透流観測孔

の設置が望ましいことを明らかにする。

4.3においては漏水量の長期観測結果の概要について述べる。

そして， 4.4以下において，七倉ダム，小屋ダム，奥野ダム，下湯ダム，四時ダムの観測値を解析し

第3章の理論的研究の結果で浸透現象が統一的に良く説明できることを示し，今後の設計および安全管

理の高度化に資すると考えられる知見をとりまとめる。
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表-4.1.1 計測装置(河川管理施設等構造令)1) 

C1 l 'mlJ ~ii''O 
第 13条 ダムには，次のぷの'1'欄に出げる1>(分に応じ， l ， jJ~長のド側に悩ける 'J ~JJ'iを l : t. mlJ

するためのもミ日をぷける ものとする。

IX: ノハJ 

)，~6即位幣から lJ{ J点 バJ-lj[lj'J刈!

タムのやnUl までの!日さ

( q'I.{心ー m) 

50 A-::iIY.j di'l:J/J<_:， ( ~jJ 1ソj
一 市:ノj式コンクリートダム

50以 1: 制/J<_:I( 変Jf; ~jハ :ノ j

30 木尚 ð~IJ ノ'J<_:，( :J:tjJ 1:)) 
アーチ式コンクリートダム

30以上 品IJ/J<_:，(変]f; 以JI:ノj

ダムの反体が

概ね均一の材 ð~IJ/J<_:， ~: 笈 Jf3 iltWJ総
フィjレダム 料によるもの

その他のもの 品IJ/J<_:，;:変形

2 )I~路地幣から lJ{Jljまで:の |: . Jj さが 100m以 Lのダム}くは特妹な l没l汁によるダムには， ，jij 
Jfiに規定するもののほか，、1/1該ダムの~'!\:!'n 1-_特に必安と認められる'HJfiを，il.mlJするた
めの装日を設けるものとする。

表 -4.1.2 安全管理のための計測項目(建設省土木研究所資料 1834号2)，一部修正)

汁とJ
品Jハ:ノJ )Jむ)) ボみまた

ð~IJJJ<_ :It 笈Jf~ ~， t または /).測線 lt'ni }長 または はせん断 I山)ぷ

nUI~;uJ<_ J 1: J I ~ 変{，'t:

弔力式 。。 。 ム ム ム 。
コンクリートダム

アーチ式 。。 。 。。 ム 。
コンクリートダム

ロックフィノレダム 。。 。 ム ム 。
アースダム 。。 。 。 ム ム 。
(花)@ :必要不可欠な計調IjJ]in 0 :比較的111:要な計測項11

ム :大島~伎なダム等において;11臼!IJが望ましい三|制Ijr_n r 1 
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量の測定を開始し，基底浸透量を四季を通じて分離する方法を事前に分析しておくことが望まれ浸透流観測方法4.2 

る。浸透流観測方法の分類4.2.1 

さら発生する浸透量を余裕をもって排水で、きる能力を有する施設とすることが必要である。5) 目的に応じて以下に示す3種類の方法に分類できる。ロックフィノレダムにおける浸透流観測l方法は，

に，集水堰とドレーンパイプとの接続部には，適切な粒度のフィルタ材を設置して排水能力の低ロックフィ jレダムの下流のり尻や堤内に設けられた堰により，主に堤体(コア)からの浸透と基)
 

唱
E
i(

 
(図-4.2.2 (c)参照)。下を防止することが必要である礎浅部の浸透流の合計量を測定しようとするものO

監査廊からカーテングラウチング部の下流側に設置された浸透流観測l孔により，基礎浅部からの(2) 

浸透量を測定しようとするものO なお，浸透流観測l孔では浸透圧力も測定される O

地下水位観測結果を利用して，地山の深い部分での浸透流量およびその経路を知ろうとするものO

堰による方法

(3) 

4.2.2 

~I::r i査)J1I;従来方式と改良方式)
 

唱

E
A(

 
流のり尻に堰を設ける従来の浸透量測定法(従来方式 :~-4.2.1 参照)では，安全管理上の堤体

下流のり尻に設けられた浸透量測定堰(従来方式)図-4.2.1 観点、から本来測定したいダムの湛水に伴う堤体および基礎からの浸透量の他に，降雨，地山地下水，地

この方式では，特に安全管理上は最も表水の影響を受けた流量も含めて測定してしまう。そのため，

ダ
ム
管
理
所
へ

集水堤 A ノ

コアゾ一二庁ノ メグ

0・・r i/ 

監査廊 集水堤(B)

重要だが実演IJデータ数の少ない時期である初期湛水時に時間遅れなく浸透量の異常を発見することが

それに近い下流ロックゾーンに集水堰を設置し下流フィルタゾーンあるいは，困難である。よって，

て，堤体および基礎からの浸透量のみを測定する必要がある(改良方式:図-4.2.2 (a)参照)。集水

/ 

/ 

下流
フィルター

ソL ン / 偽有よ:.~1
JE;JJ利ろ.i!&層

下
流
側

集水堤(A)

浸透量検出骨量

，，'(fIJ :.f{J Jtl.! 

と，下量を測定する方法には，監査廊内に導水してその水量を測定する場合(図-4.2.2 (b)参照)

この改良方式は，北海道開発局流に流下させて測定する場合(図-4.2.2 (c) 参照)がある。なお，

上
流
側

その後のロックフィルダムににより建設され， 1975年に竣工した大雪ダムにおいて初めて採用され，

おける堰による浸透量観測の一般的な方法となっている。

改良方式を用いる際の留意点(2) 

改良方式による堰を用いた浸透量測定を，精度よくかっ合理的に実施するためには，以下の点、に留

集7Jく堰
意しなければならない。

雨水，沢水が測定する浸透量の中に混入しないよう地形状況を勘案しつつ，図-4.2.3に示すよ
下流側への導水( c) 監査廊への導水、i

ノ
1
0
 

r
r
t
、

堤内集水堰( a) 

うに適切な水切り水路を設置する等の工夫を凝らすことが望まれる。

どの部分からの浸透が異常なの改良方式により堤体および基礎からの浸透量が測定できても，2) 

¥下
排水流

.-' 1~IJ 

改良方式図-4.2.2 ダムの安全管理および、異常発生確認後の対策を適切かっ迅速かを把握することができなければ，

に実施できない恐れがある。よって，ダムサイトの地形(河床部，アパットメント部等)，地質(ど

ダム敷を分割した(少なくとも3箇所)浸透量測の部分の透水性が大きし 1か等)などを考慮して，

(図-4.2.2 (a)参照)。定が望まれる
上
流
側

自然、流下による排水が可能となポンプ等による揚水過程を極力発生させず，堰で集めた水を，3) 

自然流下が困難なときには，浸透量を下流へ流下させるたる設計が望まれる。地形条件により，

グラウチンこの下流連絡用の監査廊は，めに下流連絡用の監査廊を設けることも検討に値する。

グ機材の搬入やダム管理のための監査廊への出入り等をも容易にする O

水切り水路の例

- 137-

図-4.2.3 

改良方式により浸透量を測定する場合でも，地表71<，地山地下水等の基底浸透量が存在するか

否か，存在する場合はどの程度の量かを把握するために少なくとも湛水開始 1年程度前から浸透
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4.2.3 浸透流観測孔による方法

フィルダムにおいては，特に安全管理上重要である基礎の浅部を浸透する浸透量を測定するために，

監査廊からダム軸方向に 15mに1孔程度の浸透観測孔を設けている(図-4.2.4参照)。ここで得られる

浸透情報は点的なものであるが，その測定点数はかなり多いため，追加グラウチングの必要地点の発見

には，堰による方法と同等かそれ以上に役立つ情報を与えてくれる。

なお、この浸透流観測l孔は，その設置の型式が コンクリートダムの排水孔と類似しているが， 一般

的に排水孔は常時パルプを開いておくのに対して フィルダムの観測孔は常時バルブを閉じ，浸透量を

測定するときのみ開くことになる。その理由は，観測l孔のバルブを開いておくと，水の流れが集中し，基

礎が軟弱な場合には浸透破壊の可能性が高まるからである O さらに、 フィ jレダムでは，設計上揚圧力を

抜くことを怨定していなし 1からである。バルブを閉じた時には，浸透圧力を観測することができる。

4.2.4 その他の方法

三五フィω ヲー

カーテンケラウト

4ぴn

Scale of length 

9 2 4 6 B Ipm 

図-4.2.4 基礎の浸透流観測孔

基礎からの浸透のうち，安全管理上重要なのは，先に述べてあるように，基礎浅部からの浸透である O

しかし左右岸地山深部の浸透流量やその経路を把握したい場合に図-4.2.5に示すような地下水位観

測孔からの水位データを利用することがある。さらに，近年はその変形性が大きく，かっ強度が小さい

ため監査廊の設置が困難な基礎上にもフィルダムを建設しなけれればならない傾向にある。監査廊が設

置できず，かっ地形上の制約から下流へ導水しての浸透量測定(図-4.2.2 (c)参照)も行えなければ，

堰や浸透流観測孔による方法で浸透量を測定することができない。このような場合，基礎の地下水位分

布と透水係数を測定することで，浸透量測定の代替法とすることができる。この方法の実施例として北

海道開発局により建設された美利河ダムのフィノレダム部の例を図-4.2.6に示す。このダムでは，図-4

2.6に示す配置の地下水位観測孔内の水位を知ることにより，地下水のポテンシャ jレ分布を決定し，それ

と基礎の透水性から浸透量の算定を試みている O
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流向足達員;M

(上流側)

土質ブランケット

-_l- 4ι堤惇ξ よ

(下流側)

¥ 
h、、

図-4.2.5 地下水位の測定による浸透量の推定 図-4.2.6 地下水位観測による浸透量測定例

4.2.5 安全管理における測定頻度

ダムの安全管理のための計測は，ダム堤体および基礎に異常が生じた場合に 直ちにそれを確認でき

る程度に頻繁に行わなければならないが，一方で不必要なまでに頻度を高めて測定する必要もない。ま

た，ダム堤体および、基礎岩盤の安全性は湛水開始後の経過年数によって当然、異なっていくる(より安全

性は高まる)ものであるから，計測頻度はこれに応じて変えるのが妥当と考えられる。

ダム堤体および基礎岩盤の安全性を判断する場合は，ダムの完成後の年数に応じて次の3つの時期に

分けることができる。

(1) 湛水開始から満水以後所要期間を経過するまでの時期(第 l期)。

(2) 第 l期経過以後， ダムおよび基礎岩盤の挙動が定常状態に達するまでの時期(第2期)。

(3) ダムの挙動が定常状態に達した以降(第3期)。なお，ここにいう定常状態とは，貯水位，堤体の

温度等の外的要因を一定とした場合に，計測されたデータがほほ2一定値となる状態をいうものとす

る。

いま，建設省土木研究所ダム部により作成された 「ダムの安全管理J~) によると，フィノレダムの浸透流

に関する測定頻度は，試験(初期)湛水期間に相当する第 1期で l回/1日，第2期で l同/1週，第3回

でl回/1月を標準としている。このように，湛水開始後の時間経過とともに標準測定頻度が低くなるの

は， 2.8でも詳しく述べたとおり，フィノレダム事故事例のほとんどが初めて大きな外力として貯水圧を受

ける初期湛水時に発生することによる。

本章においては，実際のダムにおける浸透流量の実測結果を，第3章において実施した毘論的研究の成

果を用いて定量的に評価することを誌みる。その際，最も測定頻度が高く，貯水位との関係を詳細に検

討できる第 1期(試験湛水期)のデータを中心に分析する。また，長期的な浸透挙動については，任意の

時点で得られる透水性を第 1期のデータから得られた基礎岩盤の透水性と比較することにより分析する O
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4.3 浸透量の長期観測結果

4.3.1 従来方式による漏水量観測および解析例

従来方式により漏水量を測定したある中央コア型ロックフィルダムの湛水開始より貯水位が満水とな

り3ヶ月を経過するまで、の貯水位，降雨量と漏水量の関係3) を図-4.3.1に示す。この図より湛水前には，

ほほ'20012 /minの基底流量があることがわかる。湛水開始は2月下旬であるが貯水位が25m以上とな

ると漏水量は増加を始める。4月には貯水位は約30"'-'40mとなるが，漏水量は 300012 / min "'-'6000 12 

/minの間で大きく変動する。この時期の漏水量の一時的な増大は降雨による流出を合せて観測してい

るためである。降雨の少ない7月下旬において約 100012/minの漏水量が観測されているが，湛水前に

約20012 /minの基底流量が既にあったので これを差し号|し 1た80012 /minが本図中の最高水位にお

ける漏水量と推定できる。 しかし，このような推定方法では，漏水量は降雨の少ない時期にのみ知るこ

とができるだけで，降雨の多い時期に貯水による漏水量の異常(急激な増加)が発生しでも，迅速かっ

正確に把握することができなし 1。そのため，貯水位と漏水量の関係を求めダム管理に反映さすため，さ

まざまな検討がダム毎に行なわれている。最も一般的な検討方法は，正常に機能している漏水量観測値

Qはその要因別に区分した次式で表されると考え，その係数を解析する方法である。

Q - (基底流量) 十a・(貯水位の上昇) + b・(堤体上への降雨量)

c • (堤体を除いた集水域への降雨量) + (その他の不確定要素)

ここに， a， b， Cは係数である。

(4.3.1) 

第2項のaは経時的な変化が予想される。第3項は，堤体上への降雨による流出量，第4項は堤体周辺

の集水域への降雨による流出量を表しているので，多くの観測値より各種の解析法でその係数を求める

ことが可能である。第4項としては降雪地帯における堤体上の融雪水などがある O しかし貯水位と漏水

量の関係についての解析が可能であっても，多大の努力を要するとともに，精度上の問題が残る。従っ

て第3項以降の影響をできるだけ排除した改良方式による観測が望まれる。

i甚水初年度

図-4.3.1 Aダムの貯水位，降雨量と漏水量の関係
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4.3.2 長期観測結果

(1) 漏水量の長期観測結果4

従来方式による長期観測結果の一例として図-4.3.2に石淵ダムの貯水位と漏水量の経時変化を示

した。石淵ダムは捨石方式によるコンクリートフェイ シング型ロ ックフィルであるため，漏水量がか

なり大きいが，貯水位と漏水量の聞に明瞭な相関関係があることがわかる。また建設当初27012 /sec 

あった漏水量が6000日経過後に 12012 / sec， 12000日経過後に6012/sec程度に減少してきており，

長期的に漏水量が減少する方向にあることがわかる。これにより石淵ダムは漏水量の面より見れば安

定した挙動を示していると判断できる。

図-4.3.3および図-4.3.4に改良方式で観測された十勝ダムおよび寺山ダムの貯水位と漏水量の経

時変化を示した。これらの図においても貯水位と漏水量の聞に相関関係が存在することは明かであ

り，両ダムは漏水量の面より見れば安定した挙動を示していると判断できる。 しかしながら従来方式

にせよ，改良方式にせよ，貯水位と漏水量の関係についての定量的な解析，特に浸透機構に注目した

解析は従来ほとんど行なわれていない。極論すれば，堤体(コア部)および基礎岩盤からの浸透量の

割合すら観測値からは検討されていないのである。ロックフィルダムの設計および管理において堤体

および基礎の浸透破壊が生じないようにすることが最重要課題の一つであることを考えると，観測j結

果に基づいた定量的な解析の進展が求められている。

(2) 浸透流観測孔の浸透量の長期観測結果

浸透流観測孔の浸透量観測結果を図-4.3.5に示す。浸透量は長期的傾向を明らかにするため各ダ

ムとも浸透流観測孔全孔からの合計量を 1年間の移動平均としたもので示しである O これによれば寺

山ダムや子撫川ダムのように浸透量の減少が著しいダ・ムと，荒川ダムのようにあまり減少しないダム

があることがわかる。浸透流観測孔の観測値の減少には，岩盤内の浸透経路の目詰りによるものと，

グラウチングのセメントの遊離石灰の結晶などによる浸透流観測孔の目詰りの2つの原因が考えられ，

漏水量観測値との比較などによる慎重な検討が必要である。寺山ダムについては図-4.3.4の漏水量

が経年的には減少していないため，後者の影響も含んでいると考えられる。
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まとめ4.3.3 
500 

浸透量の長期観測結果を検討し，以下の知見を得た。

従来方式による浸透量観測値には，本来観測したい基底流量と貯水位の上昇にともなう浸透)
 

唱

E
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，堤体上の融雪水などによる流量が観測

このため，堤体および基礎からの浸透量のみを測定して

いる割合の高い改良方式による浸透量観測が望まれる。300 

従来方式による石淵ダムの漏水量の長期観測値は，貯水位と漏水量の聞に明瞭な相関関係がある(2) 

ことおよび長期的に漏水量が減少していることを示した。
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200 
の聞に明瞭な相関関係がある改良方式による十勝ダムおよび寺山ダムの漏水量は貯水位と漏水

ことを示した。

これらのダムは漏水量の面より見て，安定した挙動を示していると判断できる。100 

貯水位，堤体浸透量の経時変化(石淵ダム)図-4.3.2 
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しかし減少の原因には，浸透流観測孔の浸透量の長期観測値は長期的に減少傾向を示している。(3) 260 ・一

浸透経路の目詰りと浸透流観測孔の目詰りが考えられるので漏水量観測値との比較など慎重な検討
0 

2.500 
250 

が必要である O
2， 000 1.500 

(巳)

1，000 500 

漏水量観測l値についての定量的な解析，特に浸透機構に注目した解析は従来ほとんど行われてい

このため今後，漏水量観測値について定量的な解析の進展が求められている。
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(4) 
経過日紋

貯水位，堤体浸透量の経時変化(十勝ダム)
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図-4.3.3 
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4.4 七倉ダムの浸透量解析

4.4.1 七倉タムの概要および地質

七倉ダム 5) は一級河川千曲川上流部の高瀬川に，東京電力株式会社が建設した高さ 125mの中央コア型

ロックフィルダムで 1978年(昭和53年)に完成した。

ダムサイトの地質は組粒花関岩で構成されているが幅 1.-....-5m程度の扮岩等の貫入が認められる O

断層は，右岸上部の七倉A断層，右岸河床付近の七倉B断層，七倉C断層および左岸河床付近の葛断

層の 4本がほぼ河川に平行に存在している。

透水性は地表より約30mまでは 5ルジオン以上， 30----40mは2.-....-5}レジオン， 40m以深ではおおよそ

2;レジオン以下になっているが，左岸と右岸および河床部との差はかなり顕著で左岸は右岸に比してル

ジオン値が全体に低い。A断層， B断層， C断層および葛断層部分では90m付近まで5ルジオン以上を示

す箇所が存在している。図-4.4.1にダム軸に沿ったカーテングラウトによる改良前のルジオンマップ

を示した。

4.4.2 基礎処理

( 1) グラウチング

通常のブランケットグラウチングおよびカーテングラウチングを施工するとともに， ダム右岸天端

に監査廊を設け， A断層に追加グラウチングを実施した。

また，右岸部および河床部には地質調査坑を兼ねたトンネノレ型監査廊を設置し，監査廊内から通常

の下向きグラウチングとともに，地表方向への上向きグラウチングを実施した。各断層部には断層処

理を実施している。

カーテングラウチングは目標ルジオン値を2;レジオンとし，カーテンラインの改良深度は 1，2， 3次

孔は原則としてH/2(孔の上のダムの高さの 1/2)までとした。

表-4.4.1にカーテングラウチン グの結果を著者が再整理したものを示した。 これによれば，左岸部

および河床部に比較して右岸部は最大値でも平均値でも透水性が高く，右岸部においては最大値では

P孔で378.5)レジオン， 4次孔でも 108.7ルジオンと極めて高透水性のゾーンがあることが分かる。

表-4.4.1 七倉ダムカーテングラウチング実績表

項 1I 巾位 左 1手 部 何 床 部 イ7 剖i

P 孔 10 12 18 40 
l 次孔 11 12 18 41 

孔 2 次孔 21 24 34 79 
3 次孔 31 48 63 142 
4 次孔 Jド 16 86 118 220 

数
5 次孔 4 73 109 186 
6 次孔 2 24 26 
t 1 1 ~孔 7 11 19 37 

100 268 403 771 

最大 手均 最小 iill 大 、y.均 員立 ノl、以大 、ji.均 以小 M 人; 、|ι 均 以小

P 孔 34.8 2.5 0.3 58.7 2.6 0.2 378.5 9.5 0.3 378.5 5.8 0.2 
次孔 147.6 3.8 0.1 23.6 2.3 0.3 172.9 12.1 0.1 172.9 7.4 0.1 

lレ 2 次子L 26.3 2.0 0.1 35.9 2.1 0.1 113.0 5.2 0.2 113.0 3.5 0.1 
、ノ 3 次孔 13.8 1.2 。 25.3 2.3 0.1 134.0 4.8 0.1 134.0 3.3 。
オ 4 次孔 5.0 1.0 0.1 32.5 1.7 0.1 108.7 3.1 0.1 108.7 2.6 。
ノ 5 次孔 1.9 0.6 0.1 4.3 1.4 0.1 20.3 1.5 。 20.3 1.5 。
値 6 次孔 1.7 1.2 0.8 2.7 1.3 0.2 2.7 1.3 0.2 

t 1 ヲ?孔 1.9 0.9 0.2 1.4 0.7 G 45.9 1.4 。 45.0 1.1 。
'-

平 均

参考文献5)の836ページの表より編集
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端監査廊から追加カーテングラウト 1列

断層処理
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図-4.4.4 
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基礎からの浸透量としての検討4.4.5 コアからの漏水量の割合に関する検討4.4.4 

全ての場所で透水効率係数が同ーと仮定した場合の検討(1) この観測値にコアからの漏水量がどの程度合まれているか検討してみる。

図-4.4.3における漏水量において降水による影響量はわずかであり かつコアからの浸透量はほと

んど無視できることが分かったので、すべて基礎からの浸透量として検討を行ってみる。浸透に関係

プ 7/-':IUrv kK(β') 司

する基礎岩盤の透水メカ卒h数Kー が全ての場所で同一であると仮定し最大水位時の漏水量か
2K(β) 

七倉ダムを図-4.4.5のように中央部，左岸部および右岸部に分割して模式化する。最高水位時の漏水

量からコアーの透水係数を次の仮定により逆算してみる。

この観測値は全てコアからの漏水量で、ある。

ら透水効率係数を逆算してみる。で表示される。コアからの浸透量は定常状態にあり，単位幅当りの浸透量は式 (3.2.7)2) 

QJに式 (3.3.29)，Q~ および Q3 に式 (3.4.21)を適用すると全浸透量 Q は次式で表せる。QJは中央河床部の浸透量で式 (3.2.7)，Q2およびQ3は左岸部および右岸部の浸透量で式 (3.2.16)を

(4.4.3) 
KHo2 B2 . KHo2 B;l 

Q=QJ十 Q2+Q:l=KHoBJ+一一一一+一一一一
2H 2H 

適用すると全浸透量Qは次式で表される。

kH02 BJ kHo:
l B2 kHo3 B:l 

Q~+ Q:l= 
2 Q 0 -mHo ' 3H (2 Q 0 -mHo) ， 3H (2 Q 0 -mHo) 

(4.4.1) Q=QJ 

で求まる。所要の数値より Kは式 (4.4.4)

(4.4.4) 
k K(s') 2Q 

K二一一一一=TT  /，-...，-.. ~~ ， .，-.. " = 26.9 x 10-5cm/ sec 
2 K(s) Ho(2B1 + B2+ B3) 

キ 21)レジオン本

で求まる。

B3= 112m 

kは式 (4.4.2)

Bz=81.0m， 

関係する諸数値は次の通りであり，

Bl二 147m，Ho=H= 114m， 

Q=4474Q /min=74.6X 10-3m3/sec m=0.45， Q o=65.6m， 

Q(2 Q o-mH(J) 
= 21.7 X 10-7m/sec = 21.7 X 10-5cm/ sec 

B7+B、
H02(Bl十二了三)

この透水効率係数を使用して各水位における浸透量を計算した結果が図-4.4.4に示してあそして(4.4.2) 

透水効率係数がこのことは，るが，最大水位以外の全ての水位において計算値が実測値より小さい。

全ての場所において同一であるとした仮定が誤っていたものと思われる。この値は20倍以上コアの透水係数は最大で、も1X 10-5cm/secのオーダーであると考えられるので，

この結果は 3.このためこの観測値に含まれるコアからの漏水量は数%程度以下のはずである。大きい。

一定標高以上で透水効率係数が急増すると仮定した場合の検討(2) 4.5での検討結果と良く一致する O

図-4.4.4から水位EL.970m付近より水位上昇に伴って，急激に漏水量が増大していることが分か

る。

そこで図-4.4.5および表-4.4.2に示したように区域別および、標高部別に透水効率係数を2種類に

とする。 Klは透水性の低い岩盤に対するものおのおのKlおよび (KJ+ K2) 変化させるものとして，

Kl = 2.5 x 10-5cm/secと仮定する。岩盤の透水係数を参考にして，で，
1049.0m 

(K1十 K2)は高透水性岩盤に対するもので， Kl + K2 = 126.9 X 10-scm/secと仮定するoK2は，最

これらの数値を使用して貯水大水位時の浸透量が観測値と一致するよう逆算して求めたものである O

位と漏水量の関係を求めたものが図-4.4.4に示しである。

この計算値は，観測値と良く一致している。

kl + k2 

B 

Q; : Q; : Q1 A70m 

¥ミ ジヲi935m 

B3 

112m 

B 

82m 

kl + kz 

七倉ダムの模式化

k 

図-4.4.5 

透水係数とルジオン値の関係7) は次式によった。

lルジオンヰ1.3X 10 5cm/sec 
この関係はルジオン値が層流状態を想定して求められているため， 10ルジオン以上で・は換TI:精度が恋くなるo しかし他に適

吋な換算式が無いため以ドの検討においては， 10ルジオン以卜.においても.あえて適川した。ま た計算結果もイj効数字は1'"

2桁と巧ーえられるがあえて3--...4桁表示している場代がある。

F
h
u
 

*) 
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主旨ぞ2EL. 935---970m EL. 970---1049m 

11:' j.ド;邪 K K +KI. 

r l1央11引"f( ~刊 K K 

k iド剖1 K K町+K2 

一致することが分かった。なお，数値については若干の変動はあり得る O

(3) EL.970m以上で、透水効率係数が急増する理由は，七倉ダムの現地の地質の状況より右岸部高標高

部の高透水性ゾーンによるものと推定される。Kの値を右岸部高標高部の透水性と比較したところ，

3.3.2 (2)における検討結果と良く一致するo K= 126.9x 10-scm/secという値は大きいが，この

程度の数値は他ダ.ムの高透水性部で、もしばしば見られる。

(4) EL.970m未満の透水効率係数は小さいので河床部付近のB断層， C断層および葛断層の処理を始

め，全体的な基礎処理が十分効果を発揮していると推定される。

表-4.4.2 七倉ダムにおける透水効率係数の分布の推定

(K1 = 2.5 x 10-scm/sec， K2 = 124.4 x 10-5cm/sec) 

K = Kl + K2 = 126.9 x 10-5cm/sec:::;: 98ルジオンという値について検討する。3.3.2(2)における検

討により Kはkと同じオーダーか若干小さい値を示すことを示した。表-4.4.1に示したように右岸部

には高透水性のゾーンがあり，右岸部のP孔(パイロット孔)のjレジオン値は最大で378.5ルジオン，

平均で9.5ルジオンを示している。チェック孔においても最大値は 45.9ルジオンとなっており，相当

な高透水性ゾーンがあることがわかる。従ってP孔の平均ルジオン値より大きいが，浸透流に対する

平均的な jレジオン値を 100'""300 )レジオン程度とすれば， Kの値が95ルジオンとなることは不自然で

はない。断層や幅広い破砕帯あるいは高透水性ゾーンがある場合には，著者の試算によればこの程度

の数値はしばしば，他のダムの透水効率係数においても現れている。そして，十分なコンソリデーシ

ョングラウチングおよびカーテングラウチングが実施されていることを考えると，浸透経路は地中の

深い部分を通るものであり，この高い透水効率係数は岩盤の安定性等に影響を与えるものでないこと

は明らかである。

ここで，次のことに留意する必要がある O

① 水位と漏水量の関係の急変化点としたEL.970mという水位，透水効率係数Klおよび:K2には，若

干の幅があり得ること。

② 特にEL.970m以上の透水効率係数については左岸部およひ、右岸部別にかつ，標高別に変化する

ものであるが，便宜上一定値としたものであること。

七倉ダムサイトについては，右岸部高標高部にA断層があり，深部まで高透水性ゾーンがあること

を考えると恐らく， (K1 + K2) の大部分は，右岸部のA断層に関連したもので，右岸部では全体とし

て98ルジオン以上，局部的には数百ルジオンに達し，左岸部では98ルジオン未満ではないかと推定さ

れるが，図-4.4.4のデータではこれ以上の詳細な検討は難しい。

基礎岩盤の透水量を区域別に分割して計測する改良方式による漏水量観測装置および浸透流観測孔

が設置してあれば，さらに透水経路について興味ある解析が可能であると思われる。

4.4.6 まとめ

(1) 七倉ダムの漏水量は従来方式により観測されている O 七倉ダムの漏水量観測値の大部分は堤体基

礎からの漏水量と推定され，降水の影響は数%，コアからの漏水量も数%程度以下と推定される。

このことは 3.4.5での検討結果と良く一致する。

(2) 貯水位と漏水量は明瞭な相関関係を有しているが，貯水位がEL.970m以上で、漏水量が急増する。

このことに基づき，透水効率係数Kの概念を用いて検討を行った結果，例えば表-4.4.2のように

Kl = 2.5 x 10-scm/sec， K2 = 124.4 x 10-scm/secとすると計算値と観測値の傾向は非常に良く
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小屋ダムの浸透量解析

小屋ダムの概要および地質

4.5 

4.5.1 

小屋ダム勾)は，能登半島先端部の二級河川鵜飼川に石川県が建設した堤高56.5mの中央コア型ロック

フィルダムで 1991年(平成3年)に完成した。

ヘ
uz
f
蒔
を

/

/早
川
総
海
¥

周
一
眼
田
一
一
定

の互

凝灰岩を挟んでいる。また部分的に安山岩の貫入が見られる。図-4.5.1に夕、

ムサイトの地質横断図を示した。

および凝灰角傑岩(弱溶結および非溶結)(弱溶結および非溶結)ダムサイトの地質は，凝灰山

層となっており， 一部軽
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は顕著なものはなく，比較小規模なものばかりであり断層処理を要するような大

く不

夕、ム基礎の大部分は，比較的透水性が低い。図-4.5.2に

ブランケ ットグラウチングについては改良目標を 5ルジオンとした。改良結果は非超過確率85%値

きなものは見受けられない。凝灰岩および凝灰角際岩 軽石質凝灰岩，安山岩は全体的に綴密で

左右岸上部のダムの基礎の透水性は高いが，

調査時のル ジオンマップを示した。

ダムサイトでの断

基礎処理

透水性である。
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チェ y ク孔で1.4ルジオンであり極めて良く改良されている。で， 3次孔実施後の最終孔で1.7ルジオン，

カーテングラウチングの改良目標値は，岩盤の性状を考慮して5;レジオンとした。改良範囲は，パイロ

一般孔の深度を30mとした。左右岸については，改良目標値ッ卜孔によりダム高程度まで調査確認し

を満足する範囲とした。改良結果は非超過確率85%値で， 3次孔実施後の最終孔で2.6.-.."1.2 ;レジオン，チ

ェック孔で 2.4.-..，，0.8ルジオンであり極めて良く改良されている。

漏水量観測方法の概要4.5.3 

小屋ダムにおいては，図-4.5.3に示すようにWlからW7までの7ヶ所の漏水量観測装置が設置され

ている。WlおよびW2は監査廊内に設置され，各々，右岸および左岸部の監査廊内への施工目地からの

漏水量を観測している。

コアからの浸透W3からW6は堤体をダム軸万向に 4分割する形でフィルタ敷に集水管が設置され.
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流に導水して観測されている。W7はロック敷の最下流

表-4.5.1に漏水量観測装置およロック敷全体からの浸透量の観測を目的としている。
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~およびフィルタ敷からの浸透量を集水し.

び‘観ifilJ1l自の概要を示した。

部に設置され.
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漏水量観測装置および観測値の概要(小屋ダム)

名称 対象IX.域 脱出IJ対象 夕、、ム申lh)ji;l] ポテンシャル ええ，;':jJ}<{，'fll与の 長，::;j;K.{'LU与の E 
延長B(m) )e~叩~;K.{以 I{ (m) Qu (e. min) (m) 

W1 イir下院汽凶i日:Lf'tJ.出への漏水 130 EL.40，5 55，5 1.7 

W2 jii;1監内凶i 1/ 73 40.5 55.5 0.7 

W3 Jd;~: j-.ì'7 l~ コアからの耐水 34 59.0 37.0 1.4 33.0 
およびフノルタ

敷へのち」i差水
W4 イバド l:ì~l~ 11 75 66.5 29.5 13.0 22.0 
W5 λ:i~': ド古I~ 11 39 52.0 44.0 14.0 29.25 
W6 イ n ドド ~I~ 11 55 52.0 44.0 13.5 29.25 

W7 ロック敷
ロック敷へのμ

203 52.0 44.0 78.0 
透;K.

表-4.5.1 
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浸透圧力および浸透量を観測しDlから D13まで監査廊に設置され，

た。観測孔位置は図-4.5.6に観測値とともに示 した。

)
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E
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浸透流観測孔はほぼ20m毎に，

W3，，-，W6の観測値の解析

W4の観測値の解析

4.5.4 

それらを概観してW3から W7までの観測j値について貯水位と漏水量の関係を図-4.5.4に示した。

みると水位の上昇過程においては降雨が多かったためその影響を受け漏水量観測値の変動が大きいが

そして漏水水位の低下過程においては降雨が少なかったため観測値は水位と良い相関を持っている。

量はポテンシャル基準位である漏水量観測値の集水管設置標高を基準とした水位H。のほぼl乗に比例

している。W4の区間は偏平な形をしているが，最高水位時における面積がほぼ同一になるよう Ho=

コアからの漏水量が主体であれば式 (3.2.7)からわかるB =60mの長方形断面と近似する。29.5m， 
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コアからの漏水量は十分小さいと推定される O 例えば

式 (3.2.7) に表-4.5.1に示した諸数値を代入しコアの係数kを求めると次のようになる。
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十分小さいとして検討を行う。

フ基礎岩盤の上にコアが薄く設置されており，小屋ダムのコア形状は変則的な形状となっており，

このためフィルタ層下流端に設置されたW3'"'-'W7の観測ィルタが直接基礎岩盤に設置されていない。

この部分基礎岩盤よりコアを浸透しフィルタ層に浸透した浸透量を観測していることになる。値は，
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貯ノ，/<(，'[-漏水位図 (W-3) (.-17 J..ii'EL59) 

ヂJ，)t4"J'2i]II1 ~6}:j 7 [1 

貯水位-7Ml;1<註凶 (W-4)(コア(，iiIU665)
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(d) W -6 

図-4.5.4 小屋ダムの貯水位-漏水量相関図
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1 1 

貯水位 漏水量図 (W 7) (ト洗ロックEL'i2)

'1' TX: '" "1 2 j J I 1I ~ 6 } J 7 11 

漏水量 I 50，α)() 1α)，α)() 150，α)() 2∞，α)() 250，α)() 3∞，α)()3叩，αm
(me/分)

(e) W -7 

図-4.5.4 小屋ダムの貯水位-漏水量相関図(つづき)

浸透量は全量基礎岩盤からの浸透量として最高水位時の諸数値より KFを求めると次式となる。

K，.=企工=1.23x 10-5cm/sec =，: 0.95ルジオン
BH。

(4.5.1) 

式 (4.5.1)より求めたKI'は十分小さいが，観測l値にコアからの漏水量が含まれていればさらに小さ

くなる O

(2) W5の観測値の解析

W5の区間を平均標高EL.52.0mの幅B=39mの一様な区間で近似する。QはH。に比例しているの

でW4と同じく，観測値の大部分は基礎岩盤からの浸透量と判断される。KIを求めると次のようにな

る。

KF 二_~~ = 1.36x 10-scm/sec=，: 1.05ルジオン
BH。

(3) W6の観測値の解析

W6の区間を平均標高EL.52.0mの幅B= 55mの一様な区間で近似するo

kドを求めると次のようになる。
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(4.5.2) 



100 

(4.5.3) KF = .，..，.~~ = 0.93 x 10-scm/ sec ='=7 0.72)レジオン
BH。

W3の観測値の解析(4) 

90 W3の区間をポテンシャル基準水位EL.59mを最低標高とする三角形で近似する。

三角形断面で一様な Kドの場合のフィルタ敷からの浸透量は式 (4.5.4)で与えられ， QはH02に比例

W3のQはH。に比例しているように見える。するが，

80 
Q=Kl HJ -

4tane 
(4.5.4) 

(E

J
同
)

乏

v
T
主

従って， W3の浸透機構は式 (4.5.4)とは考えられず， W4と同様ほぼポテンシャ jレ基準水位付近の

70 
ここでKドとBlが未知数であるが，

W5およびW6の平均値とすると次のようになる。

同一標高とみなされる延長Blからの集中的な浸透と考えられる。

W3のKrをW4，

(4.5.5) K，:= 1.17x 10-5cm/sec='=70.90)レジオン

60 

凡 例 1 

0 観測漏水MI
. 計 算 fO'iI 

150 

(4.5.6) 

で得られた Kドを使用してBlは次のように推定される。

Bl=JL=539m 
KFH。

式 (4.5.7)

100 50 nu 

nu 
rh
d
 

全f)透 ~1( Q， (f2 /min) このB1の部分はポテンシャノレ基準水位付近の高透水性岩盤の部分として，図-4.5.2および図-4.5.

全浸透量の観測値と計算値の比較(小屋ダム)図-4.5.5 このことは後に4.5.6において浸3より W3とW5の境界部付近の 10亘Luく 20の部分と特定される。

透流観測孔D10が著しく高い浸透圧および浸透量を観測していることからも明らかにされる。なお，

そして，同一ダムで同じような岩盤条件および基礎処理条件の場合には次式が成立すると思われる。KFの仮定値により B，も変ってくる。この場合のB1はKFと一体として考慮されるべきもので，

Ki=αKFi 

KRi =βKFI W7の観測値の解析4.5.5 
(4.5.8) 

β:常数α， 
、."， ~ )_  

¥.._ ¥.._む'-，W7はロック敷からの浸透量を観測している。 W7の下流域からの浸透量は少ないと仮定すると堤体基

:区間の番号礎からの全浸透量QtはW1からW7の合計値となる。図-4.5.5は水位下降過程の水位と Qtの関係を示し

の各々のKFを式 (4.5.1)，式 (4.5.2)，式 (4.5.3)より求まる値とすると最大水位時W4， W5， W6， ポテンシャル基準水位はW5とW6の漏水量観測装置の集水管設置標高で、あるEL.52mとたものであるo

のQtとH。の関係は次式となる。なるo QtはEL.92'""93m付近において降雨の影響を受けており かっ低標高部の観測値が無いため明ら

かではないがQtはほぼH。に比例しているように見える。

(4.5.9) Qt= I: Qi=戸αKFiHoBiポテンシャル基準標高付近から集中的に集中していることを示しQtがH。にほぼ比例していることは，

しかし左岸上部のW3はほとんど浸透量は無いが，右岸上部のW4からはW5およびW6にほぼている O

K，およびKRIを5， 6とする。既に使用した諸数値を使用して α，W6に対応して， 4， W5 iはW4，このような場合に QtとH。の関係はどのようになるのか検討してみる O等しい浸透量がある。

W3は浸透量が小さいため省略した。W2 求めると次のようになる。 W1，式 (3.3.42)で示したように次式が成立する。

(4.5.10) KRi = 1.91KFi Ki = 2.91KFi， α= 2.91， (4.5.7) KF + KR = K 

これは本ダムにおいてはフィ jレタ敷への浸透量の割合は全浸透量の 1/3程度であることを示してい
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メ (4.5.10)の値を式 (4.5.9) に代入して各水位毎のダム全体からの浸透量を計算した結果が図-4.

5.5に示しである W3の灰ー域は浸透量が小さいため計算を省略している。

この計算結果は観測値結果とおおむね一致している。これは式 (4ふ8)の仮定を含めて，基礎岩盤か

らの浸透量が浸透効率係数Kの概念で表現できることを示していると思われる。

K(s') 
既に述べたように Kは透水係数kと浸透経路の効率ド関する係数 一ー の積であらわされ，通常-~'- '7<:J '7 '()) "" 3v. 2K (s) 

K(グ)
0.1'"'-' 1程度であるためKは通常透水係数kと同じオーダーか若干小さい値である。また， K，は

2K(s) 一
Kより小さし 1。表-4.5.2のKと岩盤の透水性を比較してみると基礎岩盤の透水性が高くなるにつれ， K

も大きくなる傾向が認められ，浸透流解析に基づく Kの性質と良く 一致している。

表-4.5.2 K
" 

KおよびKrと基礎岩盤の透水性の関係(小屋ダム)

れ慌の透/k'f'1
手/，A1J、 K (Lu) K (Lu) コア政11'(卜 j来 /TI~ K (Lu) 

W3 
J，，)} ，rlド.]，こ，:':jし1 J'I)}fri'ド.]tこ!:Jjし1 2;;玉Luぐ 5

2;;玉Lu<5 (4.65) 
K K }川~10 ;;三Lu<20

W4 0.95 (2.76) 5 ;;三 Lu< 10 2 ;;玉 Lu< 5 0.28 

W5 1.05 (3.06) 10豆Lu< 20 2;;玉Lu< 5 0.81 

W6 0.72 (2.09) 2;;五Lu< 5 2;;玉Lu< 5 0.29 

)は間接的に推定された値。Luはルジオンの略記。

以上の解析を総合的に見れば改良方式による漏水量の観測値を十分解析することは我々に極めて重要

な情報を与えてくれることを示している。

4.5.6 浸透流観測孔による浸透圧力および浸透量の解析

(1) 観測値の概観

各浸透流観測孔における貯水位変動に伴う浸透量の観測値を図-4.5.6に，浸透圧力の観測値を図-

4.5.7に示した。また，表-4.5.3に観測孔の諸元，観測値，解析結果の概要をまとめて示した。

図-4.5.6によれば浸透量は D10およびD8で大きいが他の観測孔は十分小さいことがわかる。

浸透圧力については次の関係があることが認められる O

Po/P =αz (4.5.11) 

ここに， Po :浸透圧力で圧力計が監査廊内にあることを考慮し，観測浸透圧力をポテンシャル基準

水位上の圧力に換算した値

P :ポテンシャ/レ基準水位上の上流側水位を圧力に換算した値

α;! :観測孔毎の一定値

Po/Pは浸透経路中の浸透流観測孔の位置におけるポテンシャルの残存率を示しており，同一観測

孔については水位が変動しでも一定値である。これは式 (3.4.10)で既に示した関係である。

また，図-4.5.6および表-4.5.3によればD9およびDI0においてサーチャージ水位時において次
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の値が観測されている。

Po/P = 0.82 (D9) 

Po/P = 0.62 (D 1 0) 
(4.5.12) 

D9およびD10の値は0.5を大幅に越えており，これらの観測孔に対しては止水カーテンによる浸透

流のポテンシャル消費効果が有効に働いていないことを示している。またD9ではP，/P=0.82と大き

いのに浸透量が著しく少ないこと， D8ではPノP= 0.32と小さいのに浸透量が比較的多いことなど一

見矛盾する現象が見られる。これらを踏まえて以下代表的な観測孔について個別に解析を行うことと

する。

(2) D10の観測値の解析

浸透圧力および浸透量の観測結果を図-4.5.8に示した。図中の 「揚圧力J，r漏水量」は，それぞれ

本論文における 「浸透圧力J，r浸透量」にあたる。これらの観測値を概観すれば¥浸透圧力は水位上

昇過程においても水位下降過程においても，ほぼ同一の値を示している。浸透量についても同様であ

る。このことより次のことがわかる。

① W3からW7の漏水量観測装置の漏ノk量が水位の上昇過程において降雨の影響を大きく受けて

いるのに対し浸透流観測孔の浸透圧力および浸透置は降雨の影響をほとんど受けず.水位変化

による堤体の浸透現象を把握するのに有効である。

② 水位上昇過程と水位下降過程の値が同一水位に対しほぼ同一であることは，基礎岩盤内の透水

性がかなり高いことを示すとともに非定常効果が大きくなく，観測l値を定常状態における値とみ

なして解析しでも大きな誤差が無いことを示している。

浸透圧力の観測値を見れば，ほぼあらゆる観測値に対して式 (4.5.11)が成立することがわかる。

D10の浸透量が図-4.5.8 (h) に示しであるが浸透量は圧力計設置標高である EL.55.71mを基準と

した水位に比例していることが認められる O これは既に3.4.2で述べたように浸透量を観測する際，圧

力計を開放するため圧力計設置位置がポテンシャノレ基準水位となるためである O すなわち，浸透流観

測孔の浸透圧力と浸透量を解析する場合，ポテンシャル基準水位が異なってくることに注意しなけれ

ばならなし1。ポテンシャノレ基準水位の差は通常3'"'-'4m程度である O 上流側水位が低い場合には注意が

必要である。

式 (3.4.11)で定義した浸透流観測孔への透水効率係数Kpを求めると次の通りである。

Kn=企P~ =10.8x10允 m/sec='=78.3)レジオン
BpHp 

ここに， Q，， :浸透流観測孔の浸透量

Bド:浸透流観測孔のタ守ム軸方向集水幅

(4.5.13) 

Hp :浸透流観測孔についてのポテンシャル基準水位上の水位(上流側水位-浸透流観測孔

設置標高)

DI0のサーチャージ水位時の諸量は次のとおりとなる。

Q" = 13.0 Q /min， Hp = 96 -55.71 = 40.29m， B
" 
= 5.0m 
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浸透流観測孔の諸元， 観測値および解析値(小屋ダム)

H， 間tJllJt}透 J1:)) P P Po/P Qr Kc Ko 

名称 ，&i?([X:域 ，&iiil: .f:t，~1山e '-I (m) (kgf/c rrO (kgf/cm7
) (kgf/cm) (Q /min) 

(x10'cm 
(ルジオン)/sec) 

D1 W4 EL.77.07m 18.93 1.1 0.7 1.49 0.47 0.04 0.07 0.05 

D2 W4 72.83 23.17 1.1 0.7 1.92 0.37 0.03 0.04 0.03 

D3 W4 68.86 27.14 1.6 1.2 2.31 0.52 0.97 1.19 0.92 

D4 W4 63.17 32.83 1.6 1.2 2.88 0.42 0.13 0.13 0.10 

D5 W6 56.43 39.57 1.9 1.5 3.56 0.42 0.17 0.14 0.11 

D6 W6 46.31 49.69 1.6 1.0 4.40 0.23 1.00 0.67 0.52 

D7 W6 40.83 55.17 2.1 1.0 4.40 0.23 0.53 0.32 0.25 

D8 W5 40.89 55.11 2.5 1.4 4.40 0.32 2.80 1.69 1.30 

D9 W5 48.55 47.45 4.0 3.6 4.40 0.82 0.58 0.41 0.32 

D10 W3 55.71 40.29 2.9 2.5 4.03 0.62 13.0 10.8 8.31 

D11 W3 74.01 21.99 。 。 。 。 。 。 。

D12 
iJtJK" J: 

75.81 20.19 。 。 。 。 。 。 。
(W3) 

D13 W6 40.86 55.14 2.8 0.17 4.40 0.38 0.86 0.52 0.40 

表-4.5.3 
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~・4..-. コンクリートダムにおける揚圧力を減少Bpは現在までのところ研究されたことがないので，なお，

させるための排水孔が通常5m毎に設置9) され，十分効果を発揮されていることを考慮して決定した。

。、l
'四喝

回

¥
N

回
【

世
主

Eυ
食
誌
部
記
M
村

従ってKpは常にBp と一体的に考慮すべき指標である O

K
pの値はかなり大きく Po/P= 0.62と大きいことと併せて考えると， D10は止水カーテンの効果が

これは図-4.5.6のD10の位相対的に小さく，しかも透水性の高い浸透経路に位置することがわかる。

置を図-4.5.1および図-4.5.2に重ね合せて見ればW3とW5境界付近の 10豆Luく 20の高透水性岩
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盤の部分にカーテングラウチングによる止水カーテンの形成に相対的に不十分な部分があったことを

(凶1'1:1) 肺訴追証明*(( .- I I~ n.( UIω/ 'd)竹京円そしてD10の位置する W3の浸透量がごく少量であることを考えるとその相対的不十分推定させる。

その幅は4.5.4(4)においてKr= 1.17 な部分は全体の浸透量には影響しないほど局部的と推定される。
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x 10→cm/sec = 0.9ルジオンと仮定した場合でB，= 5.39mと推定したがKrが大きい場合はさらに小
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さくなることは明らかである。
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図-4.5.8 小屋ダム浸透流観測孔の観測結果
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(3) D9， D8およびD3の観測値の解析

( 1)で示したようにD9はPo/P= 0.82と著しく大きい特徴がある。これは浸透経路において，浸透流

観測孔より下流の河床部付近の岩盤において大部分のポテンシャルが消費されることを示している。

そして浸透量がQ 0.58 Q /minと小さいことは D9に至るまで、の浸透経路の透水性がかなり小さい

ことを示している 。 K~ は次のようになる 。

Kp 0.41 x 10 0でcm/sec 0.32)レジオン (4.5.14) 

D8はPo/P-0.32と小さく止水カーテンの効果が認められるが浸透量はQ= 2.8 Q /minと少しし

きい。Kpは次のようになる。

Kp
二 1.69x 10-5cm/sec = 1.30)レジオン (4.5.15) 

右岸部のW4の区域に位置する D3について見てみる。 D3はPo/P= 0.52， Q = 0.97 Q / minとW4

の区域の 4観測孔の中では大きい値を示している。 Kpは次のようになる。

Kp = 1.19 x 10-5cm/sec = 0.92ルジオン (4.5.16) 

その他の観測孔においても浸透圧力と浸透量はそれぞれのポテンシャノレ基準水位上の水位と良好な

相関関係を持っている。Kpの計算結果を表-4.5.3に示した。

(4) Kp， K"およびKの関係

各観測孔のKpを漏水量観測装置の対象範囲毎にグノレープ分けして，その平均値Kpを求めて，表-4.

5.2にK，およびKと比較して示した。 これによればW3のKpが著しく大きいことがわかる。これは

D10のKpが著しく大きいことによるものである。他の観測孔の Kpと比較すればごく局部的な現象で

あることが推定される。W3を除いて考えればKp とKFの関係は次のようになる。

Kp 尋 (0.30，....，0.95)KF (4.5.17) 

平均値で表示すると次のようになる。

Kp 
士写 0.55KF (4.4.18) 

これは，3.3.3 (2)で検討した結果と良く一致する。

そして，式 (4.5.10) と式 (4.5.18)を組み合せれば次式が得られる。

Kp ~ 0.55KFキ 0.2K (4.4.19) 

これは， 3.4.2で検討した結果と良く 一致する。

式 (4.5.19)は，単位幅当りで考えた場合，本ダムにおいては浸透流観測孔の浸透量は，フィルタ敷に

浸透する浸透量の約55%に相当する流量または，全体の浸透量の約20%に相当する流量であることを示

している。以上の解析を総合的に見れば浸透流観測!孔は浸透経路の透水性および、止水カーテンの効果を

反映して各観測孔毎に特徴を持っているため，小数の観測孔の観測値のみで全体の性状を論ずることに

ついては十分注意する必要があるが，浸透流観測!孔の観測値を十分解析することは我々に極めて重要な

情報を与えてくれることを示している。

4.5.7 まとめ

小屋ダムの漏水量観測装置および浸透流観測孔の観測値を解析した結果，次のことが明らかになった。

(1) フィノレタ敷に設置された W3から W6の全漏水量は降雨の影響を受けている O コアからの浸透量
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は小さく漏水量の大部分は基礎岩盤からの浸透量である。

(2) W4から W6のフィルタ敷への浸透効率係数Kドの値は次のように算出された。

W4 Kト=1.23 x 10-5cm/ sec = 0.95ルジオン

W5 

羽T6

Kro = 1.36 x 10-5cm/ sec = 1.05 11 

Kr: = 0.93 x 10-5cm/ sec = 0.72 11 

W3についてはEL.59mにごくせまい幅の透水性岩盤が存在すると考えられ，その幅はKFをW4---

W6の平均値比 =1.17 x 10-5cm/secと仮定すると B，= 5.39mと推定された。

(3) 堤体全体からの浸透量Qlを解析したところ，平均的にみればK与2.91K，の関係が認められた。こ

れは，本ダムにおいてはフィルタ敷への浸透量の割合は全浸透量の 1/3程度であることを示してい

る。

Kの値はダム基礎岩盤の平均的な透水係数(ノレジオン値)より若干小さい値を示 しており，浸透流

解析にもとづく Kの性質に良く 一致するとともにグラウチングによる岩盤の透水性の改良および止

水カーテンの形成が良好になされたことを示している。

(4) 改良方式による漏水量の観測値を十分解析することは我々に極めて重要な情報を与えてくる O

(5) 浸透流観測孔の浸透圧力および浸透量の観測値は，ほとんど降雨の影響を受けておらず解析に有

効である。水位の上昇過程および~7.k位下降過程の値が同一水位に対しほぼ同一であることは基礎岩

盤内の透水性がかなり高いことを示すとともに非定常効果が大きくなく，観測値を定常状態におけ

る観測値とみなして解析しでも大きな誤差がないことを示している O

(6) 浸透圧力および浸透量はポテンシャル理論により良く解析できることが確認された。ポテンシャ

ル残存割合PO/P>0.5の観測孔としてD3，D9およびD10があった。これは，浸透経路のうち浸透

流観測孔より下流の河床部付近の岩盤において，大部分のポテン シャ ノレが消費されることを示して

いる。

(7) 浸透流観測孔への透水効率係数Kpを算定したところその平均値広は，Kp ~ 0.55Kド与 0.2Kとなっ

fこO

このことは，浸透流観測孔の集水範囲をBp= 5mと仮定した場合，浸透流観測孔への浸透量はほ

ぼフィルタ敷に浸透する浸透量の約55%，全体の浸透量の約20%に相当することを示している。

また，算定されたKp，KFおよびKの関係は浸透流解析の結果と良く 一致した。なおD10のKpが著

しく大きいのは，下流河床部付近の岩盤が著しく難透水性岩盤となっており全体としてKおよび、KF

の値は小さいが，浸透流観測孔付近までは著しく高透水性岩盤であるためKpの値が大きくなったこ

とが主原因と考えられる。

(8) 浸透流観測孔の観測値は浸透経路の透水性および、止水カーテンの効果を反映している。各観測孔

の観測値のみで全体の性状を論ずることについては十分注意する必要があるが，浸透流観測孔の観

測値を十分解析することは我々に極めて重要な情報を与えてくれる。

- 169-



このダムのカーテングラウチングをどのような深さまで施工すればよいか，この点が，められなかった。奥野ダムの浸透量解析4.6 

である O なお河床から左岸にかけて随所に見られる大小の断層周最後まで技術的関心が払われた問題II奥野ダムの概要および地質4.6.1 

概して高くはなかった。辺部におけるル ジオン値は，奥野ダム 10) は静岡県伊東市を貫流する二級河川伊東大川に静岡県が建設した堤高63.0mの中央コア型

図-4.6.4にダムサイトの止水カーテン沿いの/レジオンマップを示した。に完成した。ロックフィノレダムで 1988年(昭和 63年)
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奥野ダムの縦断面図図-4.6.2 

ダムサイトの止水カーテン沿いの地質図を図ダムサイ トの基礎岩盤は湯ヶ島層群の火山岩類である。

奥野ダムの止水線沿い jレジオンマッフ図-4.6.4 ダムサイトの主要な断層は，急傾斜で上下流方向に近いものが卓越する傾向があり，-4.6.3に示した。

コア敷内大なり小なり熱水変質の形跡が見られる。特に河床部のF3断層およびF4断層と Fs断層の間は，

基礎処理4.6.2 岩盤が脆弱化している。害IJれ目は深部では少ないが監査廊のトレンチ掘削に幅広い熱水変質帯を持ち，

断層処理)
 

噌'ム(
 

ボーリングコアでも同様な割れ目が見られる。面には不規則な形状の低角度の割れ目が観測され，

約20m聞にわたって粘土脈やクラ ックが密集して

いた。 F3 断層沿いの変質もコア敷で 1~2m から 10m の問で厚い粘土化帯を伴っていた。 F3 断層周辺
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F4断層沿いの変質は，左岸よりのF15断層の間，基礎岩盤の20)レジオン以上の高透水性ゾーンは，左岸側では局所的に認められる程度であったが，河

深くなっても透水性が小さくなるという傾向が認
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床から右岸側ではダム高以上の深さまで続いていて，



には，コア敷で上流側に4ヶ所，下流側に3ヶ所の湧水箇所があったo F 1'，.......F I5 断層および~ F3断層につ

いては有限要素法で応力解析を行った結果，表層部の置換えコンクリートと断層補強グラウチングが

施工された。

4.6.3 漏水量観測方法の概要

奥野ダムでは漏水量はW1から W8までの8箇所で観測されている。図-4.6.6に漏水量観測装置の平

面図を示した。各観測装置の集水管の設置位置は次のとおりである。

(2) グラウチング

1) ブランケットグラウチング

奥野ダムの基礎岩盤には次の特性があった。

① 深部においても透水性が高い傾向がある。

② 風化および割れ目が発達している。

このため改良目標は 10ルジオン以下とし，施工深度は監査廊周辺部については，補助カーテンの

役割を兼用させるため4次孔，深度20mまで，その他の区域については2次孔，深度 10mまでとし

フィ jレタ敷内のコアにごく近い位置。W1からW5はW3を中心にしてほぼ対称形に配置

されている。

W6， W7 監査廊内

W8 河床最深部のロック敷に掘込み水路をっくり，ロック敷への浸透水を下流に導水してい

W1---日T5

る。

また図-4.6.7に示すように，概ね 25m毎に浸透流観測孔が設置されている O

fこO

Li舟
<::1 、

?、

2) カーテングラウチング

カーテングラウチングの施工深度は，一般に透水性の高い岩盤でもダム高に相当する深度が最大

深度とされているが，奥野ダムでは，深部とはいえカーテングラウチンクoの直下に高透水性岩盤を

未処理で残すことは遮水上問題があるので，パイロット孔はダム高さの1.3倍に相当する深度80m

まで施工し，必要がある時は，大きな隙間を残さないような最小限度の処理を行うこととした。改

良目標は深度60mまでは 5ルジオン，深度60---80mでは 10)レジオンとした。

施工結果は図-4.6.5に示すように当初の目標を十分満足するものであった。

図-4.6.6 奥野ダムの漏水，集排水系統図
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図-4.6.5 奥野ダムの止水線沿いルジオンマップ(注入後)
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図-4.6.7 奥野ダムの観測計器配置以
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4.6.4 浸透流観測孔による浸透圧力および浸透量の解析

( 1) 浸透圧力および浸透量の観測値の概観と変化点水位Hc

当ダムの浸透流観測孔においては，小屋ダムではみられなかった現象が観測されているので，浸透

流圧力および浸透量の観測値の検討から始める。

図-4.6.8に浸透圧力，図-4.6.9に浸透量の観測値を示した。浸透流観測l孔はA4から A17まで設

置されているがA4は右岸の，A15から A17は左岸の高標高部に設置されているため，浸透圧力およ

び浸透量が全く観測されていないため省略されている。

浸透圧力およ び浸透量は基底圧力および基底浸透量(湧水量) がある場合を除き，水位に比例して

増加するはずである。

しかしながら A5から A14までの観測値を概観すると貯水位がポテン シャノレ基準水位を越えて上昇

しでも， 浸透圧力と浸透量が増加せず，あるいは増加量が少なくある水位に達した後浸透圧力と浸透

量が大きく増加を始める変化点があることがわかる。以後これを変化点水位 (Hc) と呼ぶこととする O

このような現象は小屋ダムでは観測されなかったことである。

W3 Wl 

③ ③ 
特定部分

万I//;応終(///;応終(///;除以(////
A-A断面図

図-4.6.10 止水カーテン部および止水カーテン部より下流の岩盤内の浸透経路模式図

(2) 変化点水位Hじの生ずる原因

図-4.6.9においてA5はEL.123.5mに設置されているが貯水位がEL.123.5mを越えて上昇しでも

浸透圧力および浸透量は EL.135mまでは変化せず， EL.135m以上で;7K位に比例して増加している。

この原因として，止水カーテン部および、止水カーテン部より下流側の浸透経路について，それぞれ

図-4.6.10に示したことが考えられる。

1) 止水カーテン部の浸透経路

① 止水カーテンは十分形成されていたが， EL.135mに特に高透水性な岩盤が露頭しており，ま

たその岩盤は止水カーテンよりさらに深部において下流側につながっているため，貯留水に接

することにより止水カーテンよりさらに深部を迂回する浸透流が発生した(図-4.6.10-①参

照)。

② EL.135m付近の止水カーテンに不十分な部分，いわゆるカーテンの穴があり，その部分より

浸透した(図-4.6.10-②参照)。

2) 止水カーテン部分より下流側岩盤内の浸透経路

③ 特に高透水性な部分の岩盤内を浸透し，特定部分より集中的に浸透・流出した

(図-4.6.10 -③参照)。

④ 高透水性部分の岩盤内を浸透し， EL.135m以下の岩盤の広い区域よりほぼ一様に浸透・流出

した(図-4.6.10一④参照)。

(3) Kl'lおよびKドし の定義

このような変化点水位Hcが存在する場合，ポテン シャル基準水位上の貯水位と浸透量が比例関係に

あることを前提に導かれたKrを全貯水位にわたって同一の値とすることはできない。このため，図-

4.6.11のような模式化を行い， Hc未満のKI'をKI'L，Hc以上のK"をKpしとし次式で定義するものとする。

仏
一肌

K
 

(4.6.1) 

Kp'J= _~I~し-
PU - BpHpu 

ここに，Qpし:Hcで発生する浸透量

HPL :浸透流観測孔設置位置をポテンシャル基準水位

としたHcの水深

Qpu : Hc以上で発生する浸透量

H川:Hcをポテンシャル基準水位とした貯水深

Bp :浸透流観測孔のダム軸方向集水幅 (m)(4.5.6における検討より BI'= 5.0mと仮定)

Hcが存在しない場合のKPL
および、KpuはKpと同一である。式 (4.6.1)のように定義すると， Hc未満

およびHc以上での浸透流観測孔への浸透量の変化を議論するのに有効である O

表-4.6.1に各浸透流観測毎に各種の観測値を読み取り， K"じを求めた一覧表を示した。幾つかの浸

透流観測孔の特徴を述べると以下のようである O
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図-4.6.8 奥野ダムの貯水位~浸透圧力相関図
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図-4.6.9 奥野ダムの貯水位~浸透量相関図
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図-4.6.11 Hcが存在する場合の観測値解析の模式図

表-4.6.1 浸透流観測孔の諸元，観測l値および解析値(奥野ダム)

liメ1141・ I~'J~ IU2114l・ i:j~t~ミlfg，fj 変化，r，I，Vk{ú~ H， サーチャー ジ ).~l氏 Qp Kp'J Kpl.J 

名称 |ズ域 (EL. m) 日 水位浸透:.¥1 ち土透(立 (cm/sec) (ルジオン)

(EL. m) QoC Q / min) C Q /min) 

A17 W5 148.00 3.0 。 。。
A16 W5 133.50 17.5 。 。。
A15 W5 121.00 30.0 。 。。 一

A14 W5 111.00 133.00 18.0 6.0 。 6 11.1x105 8.5 

A13 W4 101.50 130.00 21.0 15.0 7.0 8 12.7 x 10 5 9.8 

A12 W3 92.00 123.00 28.0 3.0 。 3 5.36 x 10 5 4.1 

A11 W3 90.50 60.5 0.7 0.6 0.1 0.055 X 10-5 0.042 

A10 W3 90.50 123.00 28.0 7.0 4.0 3 3.57 x 10 5 2.7 

A9 W3 97.00 123.00 28.0 1.3 。1.3 1.55 x 10 5 1.2 

A8 W3 99.20 123.00 18.0 2.4 。2.4 4.44 x 10 5 3.4 

A7 W2 102.00 123.00 28.0 3.0 。 3 3.57 x 10 5 2.7 

A6 W2 111.30 123.00 28.0 1.5 。1.5 1.79 x 10 5 1.4 

A5 W1 123.50 135.00 16.0 4.5 。4.5 9.38 x 10 5 7.2 

A4 W1 。 。
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1) A 1 7 (EL.148.00m)， A 16 (EL.133.50m)およびA15(EL.121.00m) 

水位上昇に伴う浸透圧力および浸透量の増加は全く認められなかった。 このことは，止水カ ーテ

ンにより完全に止水されていることを示している O

2) A 14 (EL.111.00m) 

EL.133mまでは浸透圧力も浸透量も増加せず，その後一定の割合で増加している。このことは

A15と併せて考える水位 133m付近にA15には関係せずA14のみに関係する浸透経路が存在したこ

とになる。

3) A13 (EL.101.50m) 

基底浸透量が7Q /min認められる O 変化点水位HιはEL.130mである。

他の孔に比較して， Hc以上での浸透量の増加割合が大きし、。

4) A11 (EL.90.50m) 

浸透圧力はEL.122m以上で増加し始める。浸透量はサーチャージ水位に達するまで，ほとんど増

加していない。

(4) Hcに関する考察

このような Hcを総括すると， Hcは次の2つのグループに大別される。

1) グループ 1 (EL.130"-' 135mのグループ。A14，A13， A8， A5) 

A14およびA13は隣接した観測孔であるので，同一の浸透経路の可能性が高し 1。また， A13， A8 

およびA5はそれぞれ離れているので，それぞれ独立の浸透経路である可能性もあるが，相互に連絡

している可能性もある。このグループの平均のKpl.Jtま Kpし=9.16x10-scm/secでかなり大きい。

2) グループII (EL.123mのグループ。 A12，A10， A9， A7， A6) 

これらはいずれも隣接したか，あるいは近くの観測孔であるため，同一の浸透経路を形成してい

る可能性が高い。このグルーフの平均のKI'しは， Kpu = 3.17 x 10-scm/secであり，明らかにグルー

プIより小さい。

4.6.5 漏水量観測装置による浸透量の解析

(1) 観測結果の概要

図-4.6.12に漏水量観測装置による観測値について，貯水位と漏水量の関係を示した。

この図から次のことがわかる。

1) 河床部の最大断面の W3の貯水位と漏水量の関係のパタ ーンが他のそれと著しく異なること。

2) W1，，-，W5の中では W4の漏水量が著しく多いこと。

奥野ダムでは降雨の影響を除去するため降雨と漏水量増加の相関関係を求めているが，目視による

最小包絡線と大差無いので以下各観測値は降水量を除いた最小包絡線で考えることとして，各観測!値

について順次検討を行うこととする。表-4.6.2に漏水量観測装置および観測結果の概要を示した。
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図-4.6.12 奥野ダムの各区間漏水量
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図-4.6.12 奥野ダムの各区間漏水量(つづき)
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(2) KドlおよびKrしの定義

Hιが存在する場合， KIと同様全貯水位にわたって KIを同一の値とすることはできない。このため

図-4.6.11のような模式化を行い， Kpと同様に KドlとKrしを次式で定義するものとする。
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ここに， qr. : Hcで発生する単位幅当りの浸透量

qu : Hc以上で発生する単位幅当りの浸透量

HLおよび Hu:図-4.6.11を参照

(4.6.2) 

(h) 水位-漏水量曲線 (W1から W8の合計値)

(伶3) HcとKド

lυ) 羽7汀l 

W1の区間内にある A5の変化点水位は EL.135mであることを考えると， Hc付近で大部分の浸透

流が発生していると考える方が合理的である O この場合は水深に比例することとなる。

このように考えた場合のKFuを式 (4.6.2)を利用して求める。この場合のサーチャージ水位時の諸

量は次の通りである。

Qu = 7 Q / min， Hu = 151 - 133 = 18m， B = 54m 

KFLJ= .，..，~~ = 1.2x 10-5cm/sec==.=0.92Jレジオン
BHu 

2) W2  
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図-4.6.12 奥野ダムの各区間漏水量(つづき)

表-4.6.2 奥野ダムの漏水量観測装置および観測結果の概要

名称 対象|メ域 観測対象 変化点水位 R， Qu Hu ダム軸方向 ポテンシャル

H向(m) (m) (Q / min) (m) 延長B(m) 基準/1<位(m)

W1 
ノ正i~~I : ~I~

133 42 7 18 54 EL. 109.00 
本'Irfñ 古 I~

W2 
λ :. 1ドド;tr~

コアーからの 123 54 12 28 55 97.00 
j;'-I I@~I~ 

W3 tnTJ~ミ自I~
漏水J12および

58 (13) 68 93.00 
フィルタ敷へ

W4 
イil;;:ド古I~

のち」透;1t 135 54 45 16 78 97.00 
斜而M

W5 右ì"~ I-. ;t l~ 33 (0) 68 118.00 
余'11而部

W6 たj下院査廊 監作曲lへの
61.45 13 169 89.55 

W7 '(_iI芋監査廊 漏水 61.45 10 154 89.55 

W8 
トー流フィル ロック敷への 57.7 580 93.30 
タ一部 浸透百t

W2の区間内の A6とA7の変化点水位がEL.123mであることを考えると， W1と同様に変化点、水

位付近で大部分の浸透流が発生していると考えられる。サーチャージ水位時の諸量は次の通りであ

る。以下Kruの計算結果は表-4.6.1に示す。

Qu = 12 Q /min， Hu = 151 - 123 = 28m， B = 55m 

Kru = -.-.~~ = 1.3 x 1 0-5cm/ sec ==.= 1.0ノレジオン (4.6.4) 
BHu 

3) W3  

W3の水位を浸透量の関係のパターンは他の観測値と比較して，降雨の影響がほとんど認められ

ない特異なパターンとなっている。これは W3の観測装置は，導水管が目詰りを起こしているなど

の何らかの原因でW3区間への浸透量を全量集水することができず，集水されなかった浸透量はW8

に流入していると考えると合理的に説明できる。降雨の影響がほとんど認められないのは，大量の

降雨による流入によりコア堤体と W8の分水壁の聞にフーノレ状に流入量が溜まり集水管上に大きな

水圧が生じた時のみ若干集水量が増加しているのである。また基底浸透量にも上記の理由により観

測上の誤差が含まれていると考えられるが，ここでは基底浸透量を 10Q /minとしておく。

W3の区間内の A9，A10およびA12のHcはEL.123mである。また， A8のそれは EL.133mであ

る。従って， W3もこれらの水位以上で浸透量が急増することが予想されるが，既に述べたように

W3は正確な浸透量を観測していることは認められないのでその確認は困難である。
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る。

サーチャー ジ水位時の諸量は次のようになる O

Q = 680 .e /min， Ho = 151.0 -93 = 58m. tanθ 与 0.359
Qtane 

K= ~H:2-- 二 12.1 x 10-5cm/secξ9.3)レジオン (4.6.6) 

そして，このKを使用して，各水位における浸透量を計算したものが図-4.6.12(3)に併せて示しで

あるが，計算値は観測値とよく一致している。

ロック敷全体で考えればKが全標高にわたりほぼ一定であることを示しており， W3で認められた

EL.135m以上における浸透量の急増が認められない。このことはロ ック敷全体で考えれば， W3で認

められたような高透水性の浸透経路が他にも何ヶ所かあり，全体としてほぼ一様なKとなっているこ

とを推定させる。

4) W4 

W4では EL.135mで浸透量が急増することが明らかになった。 このことは W4の区間内にある

A13のHしがEL.130mであることと良 く一致している。

W4のK'LはWlおよびW2のK'Lに比較して4倍程度大きい値となっており， W4のK，しの浸透経

路が特に高透水性であることがわかる。 このことは表-4.6.1における K，しの比較か らも確認でき

5) W5， W6およびW7の観測値の解析

W6およびW7は監査廊内への施工目地からの漏水量を観測したものである。

水位の上a 昇とともに漏水量は直線的に増加している。浸透流との関係が予想されるが，ここでの

検討は省略する。

4.6.6 W1から W8の合計観測値の解析

(1) Kの解析

W8はW3の下流に位置しロ ック敷への浸透水を集水しているがW3に集水されなかった浸透量も併

せて観測されていることは既に述べた。また W8は河床中央部の最深部に位置しているため W3のみ

ならずW1，W2， W4およびW5のフィルタ敷の浸透水も集水している可能性がある。

W8の水位と漏水量の関係のパタ ーンはEL.135m以上においてW4と類似のパターンとなっており，

おおよそ次の関係が認められる。

(2) KとKruの関係

(1)で求めたように， K = 12.1 x 10-5cm/secである。

A4から A17までの全浸透流観測孔については KPLi= 3.82 x 10-5cm/secである。従って次式が求

まる。

KPL :::::;: 0.31K (4.6.7) 

一方，小屋ダムについてはKp

ー
0.2Kであった。KrしとKrであるためその意味に若干の相違はある

が，おおむね同じオーダーの値を示していることは興味深い。

Qw自与 15Qw1

ここに， QWtl: W8の漏水量

QW4 : W4の漏水量

この原因として次の2つが考えられる。

① W4で大量の浸透量があったが，集水孔の位置の関係よりその一部しか集水で、きず，大部は岩盤

表面を流下してW8で観測された。

(4.6.5) 4.6.7 まとめ

奥野ダムの漏水量観測装置および浸透流観測孔の観測値の解析を行った結果，次のことが明らかにな

っfこO

ている。

(1) 浸透流観測孔A5から A14について，その浸透圧力と浸透量を検討したところ，ポテンシャ jレ基準

水位を越えて水位が上昇しでも浸透圧力も浸透量も増加せず，ある水位に達した後，増加を始める

変化点水位Hcがあることが認められた。漏水量観測装置の浸透量急増水位と浸透流観測孔の浸透圧

力および浸透量の急増水位の関係を検討したところ，両者は良く 一致することが確認され，両者は

同じ原因により生ずることが推定された。その原因は， Hcの位置に高透水性な岩盤が露頭してお

り，貯留水に接することにより浸透量が急増すること，またはHcの位置に止水カーテンの不十分な

部分があることと推定される。

(2) Hc以上の水位についてKrしを定義した。これはHc以上の水位での浸透流観測孔への浸透量の検討

に有効である。

A5から A14についてHcを調べたところ，第 lグノレープ (EL.130""135m)と第2グループ (EL.

123m) に大別できることがわかった。

第 l グループは文~= 9.16 X 10 5cm/sec，第2グノレーフはKドしこ 3.17x 10-5cm/ secであり，第

1グループが明らかに第2グループより Kドが大きく，高透水性岩盤への接触を示す水位で‘あっ た。第

lグループおよび第2グノレープの各観測孔はお互いに隣接したまたは近い位置にあるものから構成さ

れており，同一の浸透経路を形成している可能性が高いことが推定される。

(3) A4， A15， A16およびA17では，水位上昇に伴う浸透圧力および浸透量の増加は全く認められず，

② W8で大量の浸透量がありかっ W4で認められたEL.135m以上で浸透量が急増する性質を持つ

しかしEL.135m未満においては，降雨の影響が大きくあらわれており， EL.135m未満の水位と浸透

量の関係が明らかでないため，原因の確定は困難である O

図-4.6.12 (h)には， W1から W8までの合計値について降雨の影響を除去したものが示されてい

る。図中には湛水開始前に観測した基底流量31.e /minが仮排水路トンネノレの呑口標高EL.114.0mの

位置に表示しである。

しかし，基底流量はそれなりの意味を持っていると考えられるが， EL.114.0mにおいては，仮排水

路の水路のみに河川水が流れている状況でダム上流全面に河川水がある状態では無くダム全体の浸透

量問題を考える場合の意味は少ない。従ってダム全面に河川水がある最低水位EL.125.0m以上の観測

値で見ると，特にEL.135.0m以上で浸透量が急増する傾向は認められず，むしろ，浸透量は水位の自

乗に比例しているようにみえる。そこで式 (3.4.21)から Kを求める。

円。
0
0
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止水カーテンにより完全に止水されていることを示している。このことは，良好に形成された止水

カーテンの透水係数は k2:，:::;:0であり，かっ止水カーテンの最下部が不透水性岩盤に達していること

を示している O

(4) Wl， W2およびW4にもHcが認められた。Hc以上での水位についてK，し を定義した。これは，変

化点水位以上で、の浸透量を議論するのに有効である。

W4のKrしは， W1およびW2のK，し に比較して4倍程度大きい値となっており， W4のKドしの浸透

経路が特に高透水性であることが確認できた。

(5) W8はW3の下流に設置され，ロック敷への浸透量を観測しているがW3等で集水されなかった浸

透水も集水している。ダム下流へのすべての漏水量を示していると考えられる W1から W8までの

合計値から降雨による影響を除去した値についてKを求めたところ， K = 12.1 x 10-5cm/sec:':::;: 9.3 

jレジオンとなった。この値により，各水位における漏水量を推定したところ観測値を良く説明でき

ることが確認された。

(6) 漏水量観測装置と浸透流観測孔の観測値を利用してKとKI'を求めたところ， KI'L.;与 O.31Kとなっ

TこO

小屋ダムにおいてはKI'L:':::;:O.2Kとなっており，おおむね閉じオーダーを示していることは興味深

し、。
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4.7 下湯ダムの浸透量解析

4.7.1 下湯タムの概要および地質

二級河川堤川の中流に青森県が建設した下湯ダム 12)は ダムサイトの中央の堅岩部に設置した洪水吐，

左岸部の堤高70mの中央コア型ロックフィルダム(本ダム)および、右岸部の堤高52mの傾斜コア型ロッ

クフィノレダム(副ダム)から構成されている複合ダムで. 1988年 (昭和63年)に完成した。

図-4.7.1に平面図，図-4.7.2に解析の対象とする副ダムの標準断面図図-4.7.3に縦断面図を示す。

ダムサイトの周辺の基盤である新第三紀層は主に火山砕屑岩や頁岩，それを貫く安山岩や石英安山岩

の貫入岩体で構成され，断層や摺曲，更に2次的な風化や変質を受けており，複雑な地質構造となってい

る。これら新第三紀層を覆って左岸下流部や右岸部には，ダムサイト南方の八甲田山や十和田を起源と

した第四紀の火山噴出物が広く分布しており，主に八甲田起源の溶結凝灰岩と十和田起源の軽石混じり

火山灰が見られ，両層の下部には旧河床推積物が埋積されていて，それはダム基礎部において3層が確認

されている O ダム基礎部の地質構成を表-4.7.1にダム軸および、止水線の地質断面図を図-4.7.4に示し

た。副ダム右岸の山体は基礎である Tb (凝灰角磯岩)層の上部にWt2層(溶結凝灰岩)が分布しており，

更に一部両地層の聞に旧河床砂磯である Gd層が堆積するという複雑な地質構成をなしている。このう

ちWt2層は右岸山体に広範囲に分布し関口性の割れ目を多く持つ極めて透水性の大きい地層である。

図-4.7.1 下湯ダムの平面図
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4.7.2 タム設計上の問題点

実施計画調査の段階から，その止水対策について極めで慎重な検討が必要なことが強く認識され下湯

ダム技術検討委員会が設置され、入念、な検討J.l が行われた。特に溶結凝灰岩 (Wt:Jについては満水位

以下に存在するこの地層に対し入念な止水カーテンを施工しない限り大量の漏水が発生することが予想

された。このため，初期調査段階からダムサイトの上下流側のかなり広い範囲にわたり溶結凝灰岩の分

布が調べられ，現ダムサイトの近辺のみが高溶結凝灰岩の分布が副夕、ムの右岸アパ ットだけに限定され，

止水対策が必要となる範囲が狭いことが判明し，現ダムサイトに位置が設定されている。入念な止水カ

ーテンを施工するため監査廊の設置，副ダム右岸部に上段グラウチングトンネ jレ202m 下段グラウチン

グトンネル 196mを設置するなどダム構造上の工夫が実施されている O

副ダム

300m 

250 

カーテンクラウト

200 

図-4.7.2 下湯ダム副ダムの標準断面図

話IJダム

L=225.000 上段 グラウトトンネル L=202.000
4.7.3 漏水量観測装置による浸透量の解析

( 1) 副ダムの漏水量観測結果

本ダムおよび副ダムにおいて各々，浸透量観測11)が行われているが，ここでは溶結凝灰岩の透水性

が問題となっている副ダムについて検討を行う。

副ダム下流部の漏水は三箇所で実施されている。

WL-5は左岸部のフィルタ敷， WL-6は右岸部のフィルタ敷に設置されコアからの漏水およ び基

礎岩盤からの浸透水の観測を目的としているがWt2層に接する副ダム右岸アパットメントからの浸透

水はWL-6に集水されることになる。WL-7はロック敷に設置されて基礎岩盤からの浸透水の観測

を目的としている。表-4.7.2に副ダムの漏水量観測装置の概要を示した。

-ぷ?-サーチャージ水位 282.600

に笠型v..253.400 

図-4.7.3 下湯ダム副ダムの縦断面図

表-4.7.1 ダム基礎部の地質構成(下湯ダム)

地質
地 1"'1' 1'， tiじ1t'-i1 自 ，G 質

lJ:fft 

IH錐.Lit伯物 dt 
傑出りシル卜~砂 :φ5~30cm大の 1:阿見!な礁を多く合む。 Il~IJ ダムイ1'1'1のものは締っている

が，-tダム/正i~':側ではややゆるむ。

1t川1U1新2長l1 i己f 

.gl inJ Iよ.Lir:f!'i物 rd {弘、傑:ゆ1O~50cm 大のl宅似!で川 l汗された傑を多く合む。

抗争11 鋭!長 ~'i Wt 
'(i英文山山賀で，小:n)'I'をfTみ?m.f:1H梢itjーをもっ。 。i";ISIこ低締結な所があるが，概ね似い。

得IJれ11は多い。

1I1刈J本椛杭物 Gd 
砂礁 :φ20 .......， 100cm大の)I ，n'に硬い交1 1J.{'~'や玄武ぷ;の|一IJ傑を多く合み， 卜1¥1，のものはよく

l，r.]結している。

新 "1 縦以内磯山 Tb 
友111.{j~，質でゆ 3'"10cm f'tl皮のIIIJ釘の礁をfTみ， )点目の百rS分は，多孔質となっている。また

点Isは傑任が 20~30cm の火Illfi]I雄山状となる。 '，I;IJれ11はやや多いものの，概ね也uい。
fL4rv 3 

新 縦 J火 5(J{傑;f; Tb 火111ガラス質のj五百と"i]'111のゆ 1"'5cmのi擦を{l告かにfTみ， [8J*8))が剥く制かな;';IJれ11が

火111ガラス百円Is (gl) 多く発注しているo 次的に風化を受けやすく，制11)¥'化や軟質化が1]:じている所がある。

*~ 1"，' u イi Sh 島v氏自で制"かな'，~IJれ 11 が多く，ぷ}'?'ì付近では風化をかなり受けている。

表-4.7.2 副ダムの漏水量観測装置の概要(下湯ダム)

タ。ム'lilhJflI1Jポテンシャル 貝、 定化)，I，~ H Q Q 

手ノ1 fjJ¥ 刈象[X:域 縦訓IJ 文、j 象 J]<{，'/. 

延長B(m)J正司'vl'<.fu:(m) (m) H (m) (m) (.e /min) (Q/min) I 

WL -5 Jr:J 'I~: 日 1)
コアからの制ノ'1'<:I t 

84 EL. 236 46.6 260 24 70 1050 
WL-6 イiiいた[)

およびフィルタ政
141 EL. 236 46.6 (260) (24) 130 950 

への以透JA

WL-7 ロック，'m ロック蚊への以透:11 225 EL. 245 37.6 230 

100 200m 

図-4.7.5は浸透量と貯水位との関係を示しているO この図から明らかなように貯水位がEL.260m

を越えた頃から WL-6の浸透量は急に増加し始めている O 従って変化点水位Hμが存在する O この標

高は副ダム上流で Wt2層の露頭が直接，貯水に接し始める水位であり，副ダムアバットメントに存在

する。そして EL.260m以上でWL-5の浸透量も急増加している。 これはWL-6で集水された浸透

が600.Q/minを越えWL-6の集水域と WL-5の集水域を区切る堰を WL 6の浸透量の一部がWL

-5へ越水して流入したためと考えられている。また水位EL.260m以では WL 5とWL-6の個々

の浸透量の値は意味を持たず，両者の合計が意味を持っており，図-4.7.5に (WL-5) + (WL-

6)の合計値が示されている O

ィ!?γzrヘ¥
TU 

図-4.7.4 ダム軸・止水線地質断面図(下湯ダム)
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Wt2層の透水効率係数KI日(3) このことは基礎からの浸透量が大きいと予想される場合には，集水設備の設計に十分な配慮が必要

WL-6の浸透量が急増する原因となっている溶結凝灰岩Wt2のフィEL.260m以上でWL-5になことを示している。

ルタ敷への透水効率係数Kf¥¥を求めてみる。副ダムの断面形状は図-4.7.2に示したようにコア層およびフィルタ層が深く掘削された基礎岩盤
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以下しかし， 3.4.6の検討結果に従がい，上に設置されており，図-3.3.1の断面形状と若干異なる。

WL-5およびWL-6の解析

WL-7 

WL-7はロ ック敷への浸透量を観測している。

解析を行なうこととする。

WL-7， 

1) 

(2) 

この観測値は水位と明瞭な相関を示しており EL.245mをポテンシャノレ基準水位とした浸透流とし

(
E
.
」
山

)

記
長
お

てロック敷への透水効率係数KRを求めると次のようになるO

また堤体の最大断面が連続していると近似し

(4.7.1) 

Ho = 282.6 -245 = 37.6mで，

KR=企ー=4.53 x 1 O-scm/ sec::::;: 3.5 Jレジオン
BH。

てB= 225mとすると，

2) 

Q=230Q/min 

WL-5 

WL-5はWL-6からの流入がないEL.260mまでは水位と浸透量は直線関係にある。基礎から

の浸透水はフィルタゾーンに設置された集水管から監査廊内に引き込まれる構造となっているため

ポテンシャル基準水位をコア敷高と同一のEL.236mとする。川7L-5の区間を延長84mにわたり最

2.000 1， 500 1， 000 

浸透量

500 フィルタ部への透水効率係数Kドしを求めると式 (4.7.2)のように大断面が連続していると近似して，

( R. /min) なる。

副ダムの浸透量と貯水位の関係(下湯ダム)図-4.7.5 

B = 84mとして，

KドI. = KF 二企~T =5.79x 10-sm/sec::::;:4.5Jレジオン
B.Hし

HL = 260 -236 = 24m， QI. = 70 Q /min， 

(4.7.2) 

Wt2層による最大水位時の浸透量Qwの推定。

このKドlはEL.260m以上においても同一で本質的にはKFと同ーと考えられる。 = 1472 Q /min (Q2 + Q3) Qw = QI -

.....、..1-

¥.... ¥.... v，-， WL-6 3) 

(4.7.4) の浸透量 (2，000Q /min) (WL -5 + WL -6) QI= これは右岸アパットメント部分カWL-6はEL.245mで約 140Q /minの浸透量が認められる。

Q2=WL-5でWL-6からの流入量が無い場合の推定浸透量 (136Q /min) らの湧水によると思われるので，除去して検討することにするo EL.260mまでは水位と漏水量は直

Q3=WL-6でEL.260mまでの傾向を延長した場合の推定浸透量 (392Q /min) WL-5と同様の近似により KFを求める。線関係にあるので，

WL-5十羽7L-6の浸透量が貯水位EL.281m付近から急増しているのは降雪と降雨によ

ここでは浸透量として扱った。従って，浸透量には数

なお，

るものが含まれていると報告されているが，

B = 141mとして，

KFI.= 企~= 6.40 x 10允 m/sec::::;:4.9Jレジオン
B.HL 

HL = 24m， QL = 270 -140 = 130 Q /min， 

%の誤差が含まれている。(4.7.3) 

ダム軸治いの延長Bの推定2) 

Wt2層は右岸側の山体に広範囲で分布しているため堤体基礎からの浸透のみならず，右岸アパッ

これについて迂回して浸透している量が相当あると推定される。
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トメント部より山側に入り込み，

WL-5の結果と併せて考えると K札の指標でみればWL-5の基礎部分と WL-6の基礎部分は
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ほぼ同じ程度であることが認められる。



漏水量の時間的変化(5) 夕、.ム軸上流40mの測線では右岸アパ ットメントより 100m山側までは地下は地下水位観測により，

図-4.7.5で最大水位に達した後，水位下降過程に入っても同一水位に対しては水位上昇過程とほぼそれより奥からは地下水面は上昇して71<は貯水位と同標高の水平な地下水位面を形成しているが，

このことは，浸透経路の拡大が生じていないことを示している。同じ漏水量であった。またダム軸下流40mの測線では川側に向かつて極めて緩やかな勾配の地下水面を形成しいること，

図-4.7.6はWL-5およびWL-6の常時満水位付近の 1988年8月， 9月および 10月の各月の漏そしてダム軸の上下流面で、地下水面形状が大きく異なり，特に透水ていることが報告されている。

これによれば， WL-5 水量と貯水位の相関図で，降雨の影響等を除去した最小包絡線で示しである。性が高いと見られる右岸アパットメントから 100m程度山側まで-の間で止水カ ーテンの上下流で地

これらから，以後およびWL-6とも，時間の経過とともに同一水位に対して漏水量は減少している。下水面に大きな標高差が現れていることはこの部分の止水カーテンが極めて有効に機能しているこ

当ダムは漏水量は目詰まりにより漏水量は減少することはあっても増大することはないと判断され，とを示しているとされている。

浸透に対して充分安全であるとの見通しが得られている。多いが，このことを参考にし山休の内部でWt2層内の止水カーテンを上流から下流に浸透する浸透流が発

なお，試験湛水後現在までに経験した高水位で、の漏水量は表-4.7.3の通りであり，試験湛水中の間その延長をダム軸方向に B= 100mと仮定する O生しており，

ダムは安定化の方向にあることが確認されている。一水位での漏水量に対して減少しており，KI-wの算定3) 

WL-5 
264.50 

63・10

264 

.40 

63・10 / 

一¥ノノ/"生と
/ 

/ / 
/ / 

//ぷ
v 

263.50 

一 N:W.L26: 
一一一一一 一一一一一

月別の線は
各月の各貯「位に対する

WL-6 (4.7.5) 

B = 100mであるので，HL = 282.6 -260.0 = 22.6m， 

K，w=企 工主 108.6/sec=84Jレジオン
BHL 

1472 Q /min， Q仇

264.50 

Bの仮定の精度に議論の余地はあるところであるが， Wt2層部のKトwは極めて高い値を示している

貯

この値はWL-5およびWL-6がK"キ 5ルジオンであることに比較して約 15倍大ことがわかる。

264 

水

位

(
E
L
-
m
)

致しているOが著しく高透水性であることと良く

WL-6のKFLの算定

Wt2 きく，

4) 

ここでのKFしはWL-5へWL-6のK，し を求めることもできる。(4.7.4)の数値を利用して，エ1

も含めた WL-6が本来示す値とする。Qし=Qwとなる。B= 141mであるので，の流出

Kし=QL与 77.0x10-5cm/sec=59.2Jレジオン
BHし

(4.7.6) 

、漏水量の最小値を結んだもの
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nノ“透水効率係数の推定(4) 
，・4
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( R /加)Ja 
Bl 水漏

WL-7によりロック部への透水効率係数KHを求めた。また羽TL-5およびWL-6により各々フィ

ルタ部への透水効率係数Kドし を求めた。Kド1.はHcまでのKrとみなすことができるので左岸部と右岸部

副ダムの常時満水位付近の漏水量と貯水位の関係(最小値包絡線)図-4.7.6 の透水係数Kを求めてみる。

WL 左岸部および右岸部と区別して議論できないが，KIlは堤体全延長に対する平均値であるため

ノIk1三~ j
試験以水'11の同

ノk位 WL-6 WL-5 
-J}(位でのちt透同時

(m) (1!./min) (1!. /min) (1!. /min) 
~It (Q / min) 

1990年(平成2年)
EL. 270.0 688 251 939 1020 

11月4日

1994年(平成6年)
EL. 265.4 325 72 397 650 

8月3日

高水位における漏水量記録(下湯ダム)表-4.7.3 -5およびWL-6の各々のKトし がほぼ同じであるため，左岸部，右岸部とも KRで代表されるとする

と次のようになる。
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左岸部のK=WL-5のKH+ KFしこ 4.53X 10-5 + 5.79 X 10-5 = 10.3 x 10-scm/sec 

右岸部のK=WL-6のKR+ KFL = 4.53 X 10-5 + 6.40 X 10-5 = 10.9 x 10-5cm/sec 

全体のKす(10.3+附 =10.6x 1川 /sec

すなわち，式 (4.7.8)の関係が求まる。

(4.7.8) KIl ~ Kド与 1/2K
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これは， 3.3.3 (2)の浸透流解析の結果と良く一致し，小屋ダム，奥野ダムの観測値の解析結果とも
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同様の傾向を示している。



4.7.4 浸透流観測孔による浸透圧力および浸透量の解析

(1) 浸透流観測孔による浸透圧力観測の概要

副ダムには監査廊内に約 10m間隔で、WS-1からWS-28と呼ばれる 28箇所の浸透流観測j孔が設置

しである。このうちWS-25およびWS-26は右岸上段グラウチングトンネ lレ内に設置されWt2層内

の浸透圧力を，WS -27およびWS-28は右岸下段グラウチングトンネル内に設置して Gd層内の浸

透圧力を測定している。

図-4.7.7はサ チャ ージ水位から水位を下降させた時の浸透圧力の水頭換算値および浸透量を示

したものである O

サーチャ ジ水位への水位上昇過程およびサ ーチャージ水位からの水位下降過程における観測結果

はほとんと同じであるので;7k位下降時のみの図を示している。

① 全体的に右岸側に近い方が浸透圧力が高くなる傾向が見られる。

② ytJJ床中央部のWS-8から右岸アパットメントの WS-18においては，下流側のポテンシャル

基準水位をコア敷標高のEL.236mを基準にして考えた場合，サーチャ ージ水位EL.282.6mの場合

の上流側水頭46.6mに対し，浸透流の水頭換算値がEL.(262------270) m程度であるので圧力水頭

(26------34) m程度が観測されている。これは上流側水頭に対して約 (60------70)%の値である。通

常は止水カ ーテンによりかなりのポテンシャノレが消費されるとすれば50%未満のはずであり，常

識的な見解と若干異なる結果となっている。

ポテンシャル比=ムh/Ho.Kp=企L
B1Hp 

ムh:ポテンシャ・ル基準水位上の浸透圧力の水頭換算値 (m)

Ho :ポテンシャル基準水位上の上流側水深 (m)

(ポテンシャル基準水位はコア敷標高又は排水管設置標高とした)

HI' :浸透流観測孔設置標高を基準とした上流側水深 (m)

Qp :浸透流観測!孔の浸透量 (mJ/sec)

BI' :浸透流観測孔のダム軸方向集水幅 (m) (4.5.6における検討より BI'= 5.0mと仮定)

(4.7.9) 

表-4.7.4 浸透流観測孔の諸元，観測l値および解析値(下湯ダム)

他ダムの事例においても数多くの浸透流観測l孔の中で数孔がこのような現象を示すことがあるが，

本ダムのように多くの浸透流観測孔がこのような現象を示すことは珍しし1。その原因としては地質構

造上，下流側の河床部付近に相対的に難透水性岩盤があり，その部分でポテンシャルが集中的に消費

される構造となっていることが考えられる。今後の検討が必要である O

また浸透流については，左岸部のWS-8と右岸部WS-17がやや高い数値を示しており，この付

近の透水性が高いことを示している。

IEJiX I LI・亨11.モ t~~I;::] ムh 吐 6. h/H. Q. Ho Kn 
K. 

観測孔 t(域 (x 10 
EL (m) (m) (m) (12 / min) (m) cm/ sec) (ルジオン)

WS1 259.5 20.63 。 23.13 。 。
WS2 253.9 26.23 。 28.73 。 。
WS3 246.8 6.94 33.33 0.21 0.70 35.83 0.65 0.50 

WS4 243.5 10.86 36.63 0.30 1.26 39.13 1.07 0.83 

WS5 
W 

241.4 13.39 38.73 0.35 0.79 41.23 0.64 0.49 

WS6 
L 5 

239.3 16.20 40.83 0.40 2.34 43.33 1.80 1.38 

WS7 237.5 15.87 42.63 0.37 2.16 45.13 1.60 1.23 

WS8 234.6 26.31 45.53 0.58 27.08 48.03 18.8 14.5 

WS9 232.9 27.80 46.63 0.60 16.92 49.73 11.3 8.72 

WS10 232.8 28.21 46.63 0.61 11.28 49.83 7.54 5.80 

WSll 232.8 29.80 46.63 0.64 10.90 49.83 7.29 5.61 

WS12 232.7 29.51 46.63 0.63 11.92 49.93 7.96 6.12 

WS13 232.7 29.65 46.63 0.64 6.86 49.93 4.58 3.52 

WS14 232.8 29.82 46.63 0.64 9.55 49.83 6.39 4.91 

WS15 232.9 31.31 46.63 0.67 9.90 49.73 6.64 5.10 

WS16 233.0 32.18 46.63 0.69 17.44 49.63 11.7 9.01 

WS17 233.0 33.20 46.63 0.71 28.04 49.63 18.8 14.5 

WS18 
W 

233.4 33.71 46.63 0.72 15.16 49.23 10.3 7.90 

WS19 
L 6 

240.2 23.77 39.93 0.60 14.16 42.43 11.1 8.56 

WS20 240.6 23.09 39.53 0.58 0.28 42.03 0.22 0.17 

WS21 254.3 11.79 25.83 0.46 0.70 28.33 0.82 0.63 

WS22 260.2 -0.65 19.93 。 22.43 。 。
WS23 266.7 -1.59 13.43 。 15.93 。 。
WS24 275.2 -1.27 4.93 。 7.43 。 。
WS25 281.3 -2.50 -1.17 。 1.33 。 。
WS26 282.5 -1.65 -2.37 。 0.13 。 。
WS27 トンネル 240.2 27.45 39.93 0.69 (111.0) (23.30) (318) (239) 

WS28 下段 240.2 27.03 39.93 0.68 (150.0) (23.30) (429) (323) 

(2) ポテンシャ jレ比と Kp

図-4.7.8に左岸部を代表してWS-7， WS -9，右岸部を代表してWS-16，右岸アパットメント

部の下部監査廊を代表して WS-27の観測結果を示した。

WS -7， WS -16およびWS-16の浸透圧力および浸透量をみるといずれも水位の上昇に対して

比例的に増大しており， WL-5およびWL-6で見られたようにEL.260m付近で急増加する傾向は

見られない。すなわち 4.6.4(1)で明らかにしたHcが存在せず，これらの区域に高透水性岩盤である

Wt2の影響はおよんでないことを示している。

一方，WS -27においては水位および浸透量とも EL.253m付近で、急増加し Hc= EL.253mであるo

WL-5およびWL-6のHc= EL.260mと若干の位置の相違が見られるが， Wt2の影響およびその影

響が右岸アパットメント部(その山側を含む)に限定されていることは明らかである。この観測結果

からも 4.7.3(3)における KFWの推定の妥当性が検証される。

表-4.7.4に浸透流観測孔の観測値を式 (4.7.9)により整理した一覧表を示した。

このようにした時ム h/H。は浸透流観測孔におけるポテンシャル比を示す。

表-4.7.5にムh/H。とKpの関係をム h/H。の値でグjレープ別けして示した。これによればム h/H。

とKpの聞にはム h/H。の増加に伴いKpが増加する強い相関関係があることが認められる。
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WS -27 

図-4.7.8 

(g) 

下湯ダムの浸透流観測孔観測結果(浸透圧力と浸透量)
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図-4.7.8 



(1) WL 5， WL 6およびWL-7はいずれも貯水位と明瞭な相関関係が認められるo WL-6の漏

7KはEL.260m以上の水位で、浸透量が大きくなったため集水域を区切る堰を越水してWL-5に流入

したと判断され， 浸透量が大きくなると予想される場合の漏水量観測装置の設計に十分な配慮が必

要なことを示 している O

(2) 浸透量より算定された K"は

WL 5のK， 5.79 x 10 5cm/ sec ~ 4.5 }レジオン

WL 6のK， 6.40 x 10 "cm/ sec ~ 4.9 }レジオン

とほぼ同ーとなっており， WL-5とWL-6の基礎部分は K，という指標ではほぼ同じ程度である

ことが認められた。

WL-7のKIlはKIlニ 4.53x 10-"cm/sec与 3.5ルジオンとなった。

(3) WL 6およびWL-5が水位EL.260m以上で急増加しているのは，副ダム上流でWt2層の露頭

が直接，貯水に援するようになるためであり ，Wt2層の K，¥¥を若干の仮定を置き算出したところ，

K， w ~ 1 08.6cm/ sec ~ 84ルジオン

となった。

この値はWL-5およびWL-6のK，ー 5ルジオンに比較して約 15倍大きく， Wtz層が著しく高

透水性であることと良く 一致している。

(4) 基礎岩盤の透水効率係数Kを求めたところ，

左岸部で， K = 10.3 x 10-scm/sec，右岸部で， K = 10.9 x 10-5cm/ sec，全体でK= 10.6 X 10-5 

cm/secとなった。

4.8 四時ダムの浸透流解析

4.8.1 四時ダムの概要および地質

四時ダム '5) は二級河川鮫川水系四時川に福島県が建設した標高83.5mの中央コア型ロ ックフィルダム

で1982年(昭和57年)に完成した。

ダムサイトの基礎岩盤は古生代御在所統結晶片岩類で・あり 緑色片岩と石英片岩が主体であり，河床

の基盤岩は左岸寄りでは良好であったが，右岸寄りでは断層，破砕帯およびこれに伴う風化の進行によ

り脆弱化した部分が深部まで認められた。

左右岩部では河床部に比較してクリープ帯， シーム，破砕層および断層などとこれに伴う風化の進行

により岩盤はかなり劣化し，脆弱層が発達していた。図-4.8.1に調査時のダ、ム軸ル ジオンマ ップを示

す。

4.7.5 まとめ

下湯ダムとの漏水量観測装置および浸透流観測孔の観測値の解析を行っ た結果，次のことが明 らかに

なった。

4.8.2 断層と基礎処理

(1) 主要な断層など

1) A断層(右岸)

2) D断層(右岸)

3) E断層(右岸)

4) 破砕層(右岸)

5) 破砕層(左岸)

ダム軸においてダム天端付近を通過し，上下流方向に延びているもので，

幅8m以上あり，層内には 5-----15cmの粘土細脈が4-----5本存在している。

幅は最大95cmである。

幅は 180cmで，層内はほぼ粘土物質からなる。

幅は 30-----50cmで，粘土はほとんど伴わない。

幅30-----50cmで，層内は 10-----25cmの粘土を伴い，軟質化した緑色片岩が

充填している状態である。

6) クリープ(左岸部)左岸側にクリープ帯が発達しており，特に厚い所では厚さ 20mに達する場

所もあった。

Kfl ~ KFキ 1/2Kとの結果は3.3.3(2)の浸透流解析の結果と良く 一致した。

(5) 試験湛水の結果，同一水位において水位上昇過程と水位下降過程の浸透量はほぼ同一であること

が確認され，浸透経路の拡大が生じないことが示された。また常時満水位付近で;7K位と降雨の影響

等を除去した浸透量の最小包絡線を比較することにより，同一水位に対し浸透量が減少することが

月単位で確認された。さらに，試験湛水後の高水位おいても，試験湛水時よりも浸透量が減少する

ことが確認された。 これらのことより浸透量に対しては経年的に安全性が増大していると評価でき

る。

(2) 基礎処理

基礎処理のためのグラウチングとして，ブランケットグラウチング，コンソリデーショングラウチ

ングおよびカーテングラウチングを実施している。表-4.8.1にカーテングラウチングの実績を簡略

に取りまとめた。これによれば河床部の基礎岩盤の透水性は著しく低くパイロット孔においても lル

ジオン以下であることがわかる。左岸部はパイロット孔で 11.6)レジオンと高いが，これは左岸部に発

達するクリープ部の影響を受けているものと思われる。右岸部はパイロット孔で29.6ルジオン高く，

右岸トンネノレでは47.6ルジオンとさらに高い。これらはA断層の影響を受けているものと思われる。

しかし各場所とも施工次数が進むにつれ，著しく透水性が減少していることがわかる。

(6) 浸透流観測孔による浸透圧力は河床中央部でほぼ同一の値を示しているがポテンシャノレ基準水位

EL.236mを基準に考えると約 (60%-----70 %)の値を示している O その原因として，下流側の河床

部付近による相対的に難透水性岩盤があり，その部分でポテンシャルが集中的に消費される構造と

なっていることが考えられる。

(7) 浸透流観測孔のポテンシャル比とK"の間にはムh/Hoの増加に伴いKpが増加するという強い相関

関係があることが認められた。

(8) 浸透流観測孔への透水効率係数Kpの平均値EとKを比較したところ広 =O.65Kとなった。この

結果は 3.4.2の浸透流解析の結果と良く 一致した。
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四時ダムのカーテングラウチング施工実績表

施 r場 所 担<数 孔数 /1:入延長 Cm) 単位りント ~I~:( kg1m) ルジオン11奇

んう片4トンネjレ ノぞイロ ット孔 4 332 550.4 7.6 
1---5次孔 70 3，373 61.9 3.7 
チェ ック孔 4 197 0.7 0.7 

78 3，892 99.2 4.0 

洪ノ:K n 1: パイロット孔 11 526 443.6 20.2 
1---5次孔 212 9，179 38.5 5.0 
チェック孔 12 558 6.6 1.5 

235 10，263 57.5 5.6 

左岸部 パイロット孔 7 526 336.6 11.6 
常任廊 1---5次孔 70 3，506 43.3 1.8 

CO---4BL) チェック孔 7 316 0.0 0.1 
84 4，348 75.7 2.9 

I口]床部 パイロット孔 11 710 7.8 0.9 
監査廊 1---5次孔 51 2，054 0.7 0.6 

(5---12BL) チェック孔 7 285 0.0 0.0 
69 3，049 2.2 0.6 

右 岸 部 パイロット孔 2 177 360.7 29.6 
監査廊 1---5次孔 29 1，495 80.2 12.1 

(13， 14BL) チェック孔 2 101 13.7 1.4 
33 1.773 104.4 13.6 

右岸トンネル パイロット孔 10 895 713.6 47.6 
1---5次孔 96 6，190 213.1 16.3 
チェック孔 7 534 6.1 1.2 

計 113 7，619 257.4 19.3 

lにhコ 計 612 30，943 111.8 8.2 

表-4.8.1 

観測装置および浸透流観測孔の概要漏水4.8.3 

四時ダムにおいては漏水量は 右岸(フィノレタ敷)部，左岸(フィルタ敷)部およびロック敷部の3つ
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の区間に分割して観測された。
区

浸透流観測孔は，左岸部 (L) に11箇所，右岸部 (R) に 14箇所設置され，観測孔の間隔は，水平で一
∞
寸
ー
図

90N 

fこQ = 15.0mの有孔管を下流側に45
0

の角度で設置した。平均 15.0mとしている。観測孔は φ46mm，

だし右岸部R-6"-'R-14までは右岸部の三角堰による漏水量が増加したため，浸透流観測孔を追加し
c.O N 

ている。図-4.8.2に浸透流観測孔の浸透圧力と浸透量の観測値を示した。

浸大きな圧力ではないことがわかる。一方，浸透圧力は河床部で観測されているが，これによれば，
t> oN 

R -7， R -8などで，集中的に観測されていることおよびその分布

パターンは浸透圧力の分布パターンとは著しく異なっていることがわかる。

透量は左岸部L-9，右岸部R-6，
c: ON 

漏水量観測装置による浸透量の解析

試験湛水と漏水量の変化

1982年(昭和57年)12月に試験湛水を開始し，

4.8.4 

)
 

唱
E
A(

 

2.0N 

I 0 N 

1983年3月の貯水位EL.90.0m付近までは左岸部

4月には EL.99.34mで左岸部85Q/ 浸透量7Q /min 右岸部浸透量40Q /min程度であったが，o ON 
陶ーーーーデヲ町

d 

このため貯水位を最低水位EL.86.0mまで降下させた。浸透min，右岸部627Q /minまで増加した。
O 
U可

/ 
。
の
一

E
}
」
凶 流観測孔の観測結果と併せて漏水量箇所を調査した結果，右岸部A断層およびD断層部付近に追加グ

1984年2月28日に完了した。1984年3月 1日より再度，水位上昇を図
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った。追加グラウトにより， EL.95m，...__EL.99mの範囲の右岸部浸透量が50"-'100 12 / min減少するな

しかしある貯水位で、漏水量が急増どある程度の減少傾向は認められるが，大きくは減少しなかった。

するような気配が見られないこと， 7K温， PH，濁度などの異常が認められないことより基礎岩盤の浅

い部分からの漏水ではなく，地山の深部を経路とする漏水と想定されたので;7K位上昇を続行した。

この時点で，右岸部浸透量は 9911984年 12月15日に満水位まで約3mのEL.116.75mに達した。

minに達した。貯水池周辺に地すべりが発生し国ロ y ク部17412Q /min，左岸部74612 /min 

道に被害が発生したため以降貯水位を低下させた。

と貯水位の関係を示した。図-4.8.3に1983年9月18日以降の漏水

図-4.8.3より，次のことがわかる。

右岸部漏水量は EL.90m前後で急増していること。すなわち Hじ=90mが存在する。① 

これは，左岸部浸透量は急増している。EL.102.5m付近で右岸部浸透量の増加傾向は減少し② 

右岸部漏水量観測装置の限度以上の漏水があったため，隔壁を越えて左岸部漏水量観測j装置に浸

このことは右岸部漏水量観測装置の排出用バルブを操作すること透流が流入したためである。

EL.102.5m このため，左岸側部漏水量観測装置の浸透量が変化することで確認されている。で，

この点での配慮が必要である。以上では，右岸部および左岸部の浸透量に対して，

EL.115.5m付近までのロ ック敷部の浸透流は右岸部および左岸部に比較すれば増加傾向は著し③ 

これは，右岸部およ

び左岸部漏水量観測装置の限度以上の浸透流が発生したため，浸透水が隔壁を越えてロック敷部

右岸部K，1.の算定

しかし EL.115.5m付近でロック敷部からの浸透量が急増する。

に流入したためである。

く小さい。

(2) 
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大きな浸透量を示している観測孔はなく， R -1およびR-4がわずかな浸透量があることを示してい

R-4はE断層の位置に対応していることがわかる Oる。図-4.8.1より R-1はG破砕層，

この2孔が代表する区間が高透水区域としてBl

(4.8.1) 

EL.90mまでの K，>， は次のように求まる。

左岸部K川の算定(3) 

EL.92.5m付近まで直線的に増加している。左岸部の浸透量は，

集中的に浸透している区域は図-4.8.2のL-9およびL-10周辺の Bl二 30mで，図-4.8.1より

この区間はF破砕層に対応していることがわかる。EL.92.5mまでの K'lは次のように求まる。

HI. = 90 -42 = 48m 

Kr. ，ニ 企~ =6.94x 10允 m/sec::::;:5.3Jレジオン
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(4.8.2) 

EL.119.5mまで変化せず同一の値と推定される。

右岸部K"uの算定

HI = 102.5 -42 = 60.5m 

Kr ， = 企~= 68.9 x 10-scm/ sec ~ 53.0)レジオン
H，BJ 

この Kr'Lは，

QI. = 75 Q /min， 
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右岸部の浸透量が左岸部およびロック敷に侵入して観測されていることを考慮して，

HLJ = 116.75 -90 = 26.75m 

KpU=T~~ =326x 10 -5cm/sec ~ 250)レジオン
HuBl 

での右岸部のKFuは次のように求まる。

Qu = 1570 Q /min， 

1"-'5次孔およびのノぐイロット孔，14BL) Kpuの値は相当大きいが，表-4.8.1の右岸監査廊(13，

この部分が高透水性で、あることが理チェック孔のルジオン値が他の場所よりかなり大きいことより，

このことは4.4.5における七倉ダムの表-4.4.2の結果と良く類似している。また，断層な解できる。

どにより深い部分まで、高透水性で、ある場合は，止水カーテンによってKの値の大幅に減少させること

致している。

EL.90m付近に起因する K¥，しは次のようになる。

Kはほとんどkのオーダーと同じであるという 3.3.2(1)の結果と良く

KPLの効果も含まれているため，

は困難であり，
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Kpuには，

K'pu=Kpu-K川=319 x 10-scm/sec与245)レジオン

4年経過後の再試験湛水(5) 
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表-4.8.2 4年経過による浸透量の変化(四時ダム)

198411: (II{沖1159~n

/K{¥'/ (m) ki'，叶I~ イ，i '，: t'j-I~ ノ01i1

(Q /min) (Q /min) (Q /min) 

119.53 

115.0 692 950 1642 

110.0 474 796 1270 

105.0 206 734 940 

4.8.5 浸透流観測孔による浸透圧力および浸透量の解析

(1 ) 浸透圧力

1988"1: (II{叫1163"1:) 

JI .T，~ 日 1) イii'，川1) 01; 1 

(Q /min) (Q /min) (Q /min) 

877 913 1790 

750 733 1483 

490 689 1179 

309 642 951 

(;K{I't: I j'{過FAの{!I'(を採)I J) 

図-4.8.2に示したように浸透流観測孔の浸透圧力は河床部で大きく， Po/Pの最大値は河床部のL

-1で次のとおりである。

Pu/P 0.46 (4.8.5) 

この値はポテンシャノレ消費機構が止水カーテンを中心とした対称形であることを示している。Po/

Pは左右岸部において小さくなっており，十分な止水機能が働いていることが理解できる。

(2) 浸透

既に述べたように浸透圧力の分布パターンと浸透量の分布パターンは一致していない。貯水位と相

関した浸透量はR-7およびR-8のみであり，その他の浸透量はほとんどOである。

また， L -9およびR-6は，ほとんど水位に関係なく 5""-'6Q /minの浸透量を示していることに

より，湧水のような挙動をしている。

貯水位と相関している R-8とR-9のKFLは次のとおりである。

R-8においては hc= 109mであり，

Kpu = 32.9 x 10-scm/sec与 25.3ルジオン

R-9においては hc= 90mであり，

K川=13.4 x 10-5/sec:::;: 15.6ルジオン

(4.8.6) 

小屋ダム，奥野ダムおよび下湯ダムでは，浸透流観測孔の浸透量の合計値はかなり多く，フィルター

敷への浸透量と比較できるオーダーであった。 しかし，四時ダムでは全浸透流観測孔の合計値で40Q 

/minで， 40/1，790与 0.02にすぎない。この理由として，次の 2つのことが考えられる。

① 浸透流観測j孔がブランケットグラウチングの有効に働いている層内に設置されているため， ブ

ランケットグラウチング層外の浸透流をほとんど観測していない。

② 高透水性の浸透流経路が極めて局部的に存在しているため，浸透流観測孔でほとんど観測され

ていない。

4.8.4 (1)で述べたように，ロック敷部への浸透量は極めて少ない。このことから考えると四時ダム

の浸透機構は次のように想定される。

フィ jレタ敷への高透水性の浸透経路が極めて局部的に存在している。その経路としては断層および
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破砕帯周辺の脆弱部を通過し ①止水カーテンの下部を通過および②山側に迂回する， 2経路が考えら

れる。このため，あるいは浸透流観測孔がブラ ンケッ ト層内に設置されている可能性があるため，浸

透流観測孔はごく少数の観測孔でのみ浸透量を観測している O

4.8.6 まとめ

四時ダムの試験湛水および再試験湛水に伴う漏水量観測装置および浸透流観測孔の観測l値を解析した

ところ次のことが明らかになった。

(1) 右岸部漏水量観測装置の対象とする右岸フィルタ敷の浸透量は著しく大きく， EL.102.5mで左岸

部漏水量観測装置に， EL.115mでロック敷部漏水量観測装置に浸透水が侵入し，それらの観測値に

影響を与えている。ロック敷部漏水観測装置の対象とするロ ック敷部への浸透量は著しく小さい。

(2) 浸透流観測孔の観測値を利用して追加グラウトを実施した。その結果，浸透量が減少しある程

度の結果が得られた。

(3) 右岸部の浸透量はEL.90m前後で、急増していて， Hc = 90mが存在する。90mまでの浸透量は，浸

透流観測孔の観測lおよび現地の状況より G破砕層およびE断層に起因する。Kド， = 6.94 x 10-5cm 

sec王寺 5.3)レジオンと算定された。

(4) 左岸部の浸透量は，浸透流観測孔の観測および現地の状況により F破砕層に起因する。KF'= 68. 

9 x 10-5cm/sec与 53.0ルジオンと算定された。

(5) 右岸部においてEL.90m以上で浸透量が急増する理由は，浸透流観測孔および現地の状況により C

断層およびD断層に起因する。Kドし=326 x 10-5cm/sec:::;: 250ルジオンと算定された。c断層およ

びD断層に起因する K'pしは， K'pし=319 x 10-5cm/ secξ245 )レジオンと算定された。

(6) 最初の試験湛水から4年経過後に再度試験湛水を行ったところ，同一水位に対し，左岸部では増加

し，右岸部は減少し合計値では減少するなどの若干の変化が生じていた。これらはいずれも

部漏水量観測装置の目詰りおよび浸透経路の目詰りによるものと考えられる O 長期的に見て浸透

が減少傾向にあることより， ダムは安定化の方向にあることが明らかになった。

(7) 浸透流観測孔の浸透圧力は，最大の河床部でPo/P= 0.46となっており，十分な止水機能が働い

ていることが想定される。

(8) 浸透流観測孔の浸透量が観測される観測孔は少なし浸透圧と浸透量の分布パターンは全く異な

っている。

(9) 浸透流観測孔からの浸透量は，右岸部および、左岸部漏水量観測装置の浸透量に比較して著しく少

なく，他ダムの事例と大きく異なっている。このことは四時ダムの浸透機構を次のように考えるこ

とで説明できるo Iフィノレタ敷への高透7Jぐ性の浸透経路が断層周辺を通過し止水カーテンの下部を

通過および山側を迂回するなど極めて局部的に存在している。このため，あるいは浸透流観測孔か

ブランケット層内に設置されている可能性があるため，浸透流観測孔はごく少数の観測孔でのみ浸

透量を観測している。」
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4.9 結語

ロックフィルタムの漏水量(浸透量)の観測に関する技術的変遷を検討するとともに，観測値を第3章

において研究した浸透流理論にもとづき解析した結果，次の知見を得た。

(1 ) 従来方式による浸透流観測l値には， コアから浸透量，基礎岩盤からの浸透量に加え，堤体上への

降雨量および堤体を除いた集水域への降雨量による流出，その他の不確定要素が含まれる。このた

め改良方式による浸透流観測が望まれる O

(2) 従米}J式および改良方式による長期観測結果を検討したところ，漏水量の長期的な減少傾向が認

められるとともに，貯水位と漏水量の聞に相関関係が存在することが明らかになった。また浸透流

観測l孔の浸透量についても長期的な減少傾向が認められた。

(3) 従来方式による七倉タムの試験湛水結果を解析したところ，コアからの浸透量は，全体の浸透量

の数%以下と推定された。貯水位EL.970m付近より漏水量が急増しているが，その原因は右岸のA

断層に起因するものと考えられた。浸透経路は地中の深い部分を通るものであり，問題はない。こ

のことを考慮してKの分布を仮定し貯水位と漏水量の関係を推定したところ，計算値は実視Ij値と良

く一致した。

改良方式による小屋ダムの試験湛水結果を解析した結果，得られた知見は次の通りである。

(4) コアからの浸透量は全体の浸透量に比較して十分小さいと判断された。3区間に分割したフィル

タ敷への浸透量を解析することにより各区間のフィルタ敷への透水効率係数KIが算出されたが，基

礎岩盤の透水係数kと良く対応していた。

(5) 浸透流観測孔の浸透圧力および浸透量は降雨の影響をほとんど受けず解析に有効であることが判

明した。浸透圧力よりポテンシャノレ残存割合を検討したところ， 3孔が相対的にポテンシャル消費

効果が小さいことを示していた。

(6) 浸透流観測孔への透水効率係数Kpおよび、透水効率係数Kを算出したところ

KI'当 0.55K"与 0.2Kとなった。

改良方式による奥野ダムの試験湛水結果を解析した結果，得られた知見は次の通りである。

(7) 浸透流観測孔の浸透圧力および浸透量が急増する変化点水位Hcがあることが判明した。その原因

は， Hcの位置に高透水性な岩盤が露頭すること，またはHcの位置に止水カーテンの不十分な部分が

あることと推定された。

(8) Hしを調べたところ，第1グループと第2グノレープに大別できることがわかった。 Hc以上の水位に

ついての浸透流観測孔の透水効率係数Kpuを定義し，算出したところ，第 lグループは豆二=9.16 x 

10-
s
cm/sec，第2グノレープは玄二=3.17 x 10-scm/secとなり，各々のグループは同ーの浸透経路

を形成している可能性が高いことが推定された。

(9) 8区間に分割した漏水量観測装置の漏水量について各々のKを算出し，各水位の漏水量を推定した

ところ観測値を良く説明できた。

(10) 観測値の解析結果文二ー O.31Kの関係が得られ，小屋ダムと同様の結果を示した。
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改良方式による下湯ダムの試験湛水結果を解析した結果，得られた知見は次の通りである。

ll1) H" = EL.260mが存在するが‘これは高透水性のW仁層(溶結凝灰岩)に貯水が接するためで，若

干の仮定により Wt2層についてK-75.4 x 10 5cm/secと算出された。

(12) 基礎岩盤全体について K= 10.6 x 10-cm/secと算出された。

(13) 浸透流観測孔の浸透圧力についてポテン シャjレ比の大きい孔が存在することが明らかになった。

ポテンシャル比が増加すればKドが増加するという強い相関関係が認められた。Kp - 0.65Kの関係が

算出された。

改良方式による四時ダムの試験湛水結果を解析した結果，得られた知見は次の通りである。

(14) ロック敷部漏水量観測装置の浸透量は著しく小さい。右岸漏水量観測装置の浸透量は著しく大き

く， Hc = 90mが存在する。Hじまでの浸透量はG破砕層およびE断層に起因し， KII = 6.94 X 10-5 

cm/secと算定された。

(15) 右岸のHc以上において急増する浸透量は C断層およびD断層に起因し KPL = 319 x 10-5cm/ 

secと算定された。

(16) 左岸の浸透量はF破砕層に起因し， KFL = 68.9 x 10-5cm/ secと算定された。

(的 浸透流観測孔を利用して追加グラウトを実施し，ある程度の結果が得られた。浸透流観測孔の浸

透圧力および浸透量は他ダムの事例と異なっている。四時ダムの浸透機構はフィノレタ敷への高透水

性浸透経路が断層周辺を通過し，止水カーテンの下部および山側を通過するなど，極めて局所的に

存在していると推定された。

(1助 奥野ダム，下湯ダムおよび四時ダムにおいて共通して貯水位が断層部および‘高透水性岩盤に接す

る水位以上で浸透量が著しく大きくなり，漏水量観測装置をオーバーフローし，他の漏水量観測装

置に流入し，観測値が正確な値を示さないことがあることが確認された。漏水量観測装置の設計に

十分な配慮が必要である。

ダムにおける漏水量観測装置および浸透流観測孔の観測値についての評価は従来定性的なものにとど

まっていた。本章において浸透流理論にもとづく研究成果を七倉ダム，小屋ダム，奥野ダム，下湯ダム，

四時ダムの観測値に適用し，各ダムの浸透現象が統一的に良く説明できることを示した。今後本成果を

ダムの設計および安全管理の向上に資するよう努めるとともにさらなる研究の発展が望まれる。
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5.1 序説

ロックフィルダムの設計は，室内あるいは原位置試験の結果に基づいて決定した堤体および基礎岩盤

の設計値を用いて力学的および水理学的な解析を行うことにより進められる。 さらに，設計条件を十分

満足するように厳密な管理を行いながら堤体および基礎岩盤の施工がなされる。 したがって，堤体およ

び基礎岩盤の施工および‘湛水時の挙動を計測し質の高い施工および安全管理に資することはもちろん

のこと，実測挙動データを解析することにより設計値の評価方法や設計方法の適合性を評価し，設計の

高度化を図ることが重要である O 特に， ロックフィノレダムの築堤材料である土や岩石は， コンクリート

とは異なり，建設サイトごとにその力学的特性がかなり異なるうえ，同一サイトの同一 ゾーン構成材料

中のばらつきもコンクリートに比べてかなり大きいため，実測挙動データの分析結果のフィードパック

による設計の高度化，それから得られる知見に基づく安全管理の高度化が必要である。 また， フィルダ

ムは同程度の堤高のコンクリートダムに比較して基礎地盤に要求される強度が小さいため，破砕風化し

た岩盤や軟岩盤のように強度が小さいサイトでの建設が可能となる場合が多い。 これは， フィルダム建

設サイトの適用範囲がコンクリートダムのそれに比べてかなり広がるという利点となる反面， ダム築造

時の基礎岩盤の変形が相対的に大きく強度が小さいという力学的に不利な点ともいえる。そのため， フ

ィルダムについては，上記の堤体のみならず基礎岩盤も含めた実視IJ挙動データの分析結果のフィードパ

ックによる設計および安全管理の高度化が必要になる O

本章においては， ロックフィルダムの計測項目のうち堤体の外部および内部変形，堤内の土圧および

間隙水圧，基礎岩盤の変形と底設監査廊の継目変位といった力学的挙動の実測値を解析することにより，

安全に挙動しているロックフィルダムの施工および湛水時の一般的な挙動を把握するとともに，設計お

よび安全管理の高度化に資すると考えられる知見をとりまとめる。

なお， ダムの安全管理のための実測挙動観測(Observation )は，計測計器による計測

(Measuremen t)と目視観測 (VisualInspection)を適切に組み合わせて行わなければならなし 1。計測

計器は目視による監視が行えないダムの堤体内や基礎岩盤内にも容易に設置でき，その測定結果から応

力，ひずみ，水圧などの挙動を把握することができる。 しかし反面，計測計器は，主に経済的理由から

ダムの最大断面や基礎に断層等の弱部をかかえる断面に選択的に設置されるものが多く，かつ一旦設置

した計器の故障や異常値の判断，取り替えなどは，技術的・経済的に必ずしも容易ではないという課題

をかかえていることに留意すべきである。
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5.2 調査対象ダム

堤体および基礎宕盤の力学挙動データを調査したダムは，表-5.2.1に示す建設省所管の 24のロック

フィ lレ夕、ムである。24ダム中2ダムがコンクリート表面遮水壁型， 3ダムが傾斜コア型である他は中央コ

ア型のロックフィルダムである O 前者2タイプのダムは 1980年以前に完成しており，建設省所管のロッ

クフィルダムとしては相対的に初期のダムであることがわかる O

建設省所管の第 1，2号のロ ック フィルダムである石淵，皆瀬ダ、ムは，コンクリート表面遮水壁型のダ

ムで他ダムとは塑式が異なるだけでなく，当時のロック材料の締固めが，大型の締固め機械により行わ

れておらず，ロック材料を高所から投下し，その落下エネルギーにより締固める捨石工法が用いられた。

そのため，現在最も一般的な薄層転庄工法により締固めた場合よりも多少ロック材の締固め度が小さい。

いま，例として，ダムの最大横断面天端の測定開始 1000日後の沈下量dvを堤高Hとの関係で整理した

ものを図-5.2.1に示す。 この図より，捨石工法によりロック材料が締固められた2ダムの沈下量が同じ

堤高の他ダムに比べて大きいことがわかる。よって，以下の節における分析では原則としてこの 2ダム

を対象外とする。

1. 000 

ε ε 800 

> 
℃ 

酬 600 

|ム

モモ
ム'

口

S 

組

回

〈〈〈コ〉こ〉
200 ~-一一 石淵 ノ一応口• 口

d~よ~口口仁b 6 
口

口。1 _ _.JJ I 'i口

50 100 150 200 

Jヲ、と 高 H (m) 

図-5.2.1 ダム高と 1000日後沈下量の関係
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表-5.2.1 調査対象ロックフィ lレダムの諸元

ダ ム キ/1 J\J~ 式 ゲ ム rrlJ 堤

イi~:~I ダム c. F. 53.0m 

持瀬ダム C. F. 66.5m 

大寸ダム C. C. 86.5m 

憎水ダム c.c. 43.0m 

岩屋ダム 1.c. 127.5m 

-保ダム 1.c. 95.0m 

子撫川ダム 1. C. 45.0m 

手取川ダム c. C. 153.0m 

与内ダム c. C. 83.0m 

宇曽川ダム c.c. 56.0m 

漆沢ダム C. C. 80.0m 

内川ダム C. C. 66.0m 

御所ダム c.c. 52.5m 

前川ダム C. C. 50.0m 

奈良井ダム C. C. 60.0m 

七北田ダム C. C. 73.0m 

十勝ダム C. C. 84.3m 

寺山ダム C. C. 62.2m 

有間ダム c.c. 83.5m 

荒川ダム C. C. 88.0m 

奥野ダム c.c. 63.0m 

寒河江ダム c. C. 112.0m 

七ヶ宿ダム C. C. 90.0m 

山瀬ダム c.c. 62.0m 

(注記)C. F. :コンクリート表面遮ノk壁-型ロックフィルダム

c. C. :中央コア型ロ ックフィルダム

1.c.:傾斜コア型ロックフィルダム
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345.0m 0.4 x 10ト巾7

215.0m 0.5 X 106 
m

3 

440.0m 3.9 X 106 m
3 

256.5m 0.6 X 106 m
3 

366.0m 5.8 X 106 
m

3 

587.7m 5.8 X 106 
m

3 

224.0m 0.5 X 106巾?

420.0m 10.1 X 106巾7

420.0m 3.0 X 106 m
3 

196.3m 1.0 X 106 m
3 

310.0m 2.2 X 106 m
3 

348.2m 2.2 X 106 m
3 

210.0m 1.0 X 106 m
3 

265.5m 0.7 X 106 m
3 

180.8m 1.0 X 106 m
3 

420.0m 2.7 X 106 m
3 

443.0m 3.7 X 106 m
3 

260.0m 1.4 X 106 m
3 

260.0m 1.7 X 106 m
3 

320.0m 3.0 X 106 m
3 

323.0m 1.8 X 106 m
3 

510.0m 10.4 X 106 m
3 

565.0m 5.1 X 106 m
3 

380.0m 1.6 x 1ぴm
3

完成年

1954 

1963 

1975 

1976 

1977 

1978 

1978 

1979 

1978 

1979 

1980 

1981 

1981 

1982 

1982 

1984 

1985 

1984 

1985 

1985 

1989 

1990 

1991 

1991 



5.3 堤体の外部変形

5.3.1 概説

ゾーン型のロックフィルダムにおいて，変形，特に堤体の外部変形は，堤体および基礎の浸透量とと

もに安全管理上最も重要な計測項目である 1210 そのため，建設省所管のほとんどすべてのロックフィル

ダムの堤体表面には規則的に(格子点上に)かなりの数の測量周の標的が設置され， ダム貯水池供用中

の鉛直変位(沈下)，上下流方向の水平変位が測定されている。なお，数は多くないが，水平変位につい

ては， ダム軸方向の測定を実施しているダムもある。

本節においては，調査対象ダムの外部変形測定データを測定箇所，変位方向に着目して整理すること

により，安全に機能しているロックフィルダムの外部変位の時間的および空間的変化をこれまでの安全

管理で行っているように定性的傾向をとらえるにとどまらず，定量的に分析する。

5.3.2 最大横断面天端の変位

(1) 鉛直方向変位(沈下)の実測値

ダムの最大横断面天端の鉛直方向変位(沈下)の代表的な経年変化傾向として，図-5.3.1に寺内ダ

ムと十勝ダムの沈下の経年変化を示す。図に示した沈下曲線は時間の経過とともに沈下量が収束して

いく傾向を示している。また，細部に着目すると，沈下曲線には比較的初期に沈下量が急増する変曲

点、が見られる。この変曲点の生ずる時期は，貯水位が最高水位に達した時点、におおむね一致する O そ

のため， この現象は，最高水位時から水位を低下させる過程において上流側透水(ロック)ゾーンの

鉛直方向の有効応力が増加することが一因と考えられる。

次に，鉛直方向変位(沈下)の定量的評価を試みる。前出の図-5.2.1は，ダム高Hと計測開始より

1000日経過後の沈下量dvの関係について示したものである。計測!開始時点、は必ずしも盛立て完了時

点、に一致しておらず，かっダムごとの築堤材料物性に差があるためデータポイントはばらつ いている

が， ダム高が高くなるにつれ沈下量が大きくなる傾向が確認される。図中の曲線は，大型締固め機械

によりロック材料が薄層転圧されている中央コア型あるいは傾斜コア型のダムのうち計測開始時点、と

盛立て完了時点、が比較的一致しているダムにおける 1000日後の沈下量の上限包絡線をべき乗回帰に

より求めたものである。

(2) 沈下量の予測

最大横断面天端における最終沈下量dVr (m) とダムの堤高H (m)の関係式に関する既往の研究成

果を表-5.3.1にまとめて示す。最終沈下量の定義は研究者によって若干異なるので表中の備考に注

意されたし、。これらの研究成果より，任意時点、での沈下量dvとHの関係は次式に示すべき乗回帰によ

る相関が高いことが予想される。

dv = aHb (5.3.1 ) 

ここに， dvは任意時点、での沈下量 (m)，Hはダムの堤高 (m)である o a， bは回帰係数で，このう
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表-5.3.1 既往研究における沈下量予測式

ると沈下量はかなり，収束する傾向を示す ことが一般的であることに加えて，既往の研究のうち

Sowers
1lや Dasca15l はダムの施工後 10年経過時点での実測値に基づ、いて最終沈下量予測式を求めて

いることによっている。

耐f究(iあるいは1I¥1llJ 沈卜111子nliJ式 もrIu ぷi 参JZ文献

Lawton and Lester dv = 0.001H)/7 1925"1:から 1964年までにill，没さ 3) 

dv =メ~~Iriにおける品終沈卜・ :i ( (m) れた 11 タ.ムの夫inIHI~( にぷづ.く。

H=タム，:百 (m)

Sowers et al dv = (0.0025----0.01) H 14ダムの施工後10"1三時点で、の実 4) 

rJ!IJ仙に )J:~つ.く。

Dascal dv，壬 0.003H カナダの 15ダムの施r後10WII.'j: 5) 

点で・の実測に某づ.く。

M新フィルダム r学 dv， = ((0.1 ----1.7) x 10 ;} H5/2 最終沈下号は， 1年間の沈下誌が 6) 

堤高の0.02%以下になった時点

までの総沈下足として定義してい

る。

800 

500 

400 

e 300 

> 
-0 200 
剛

|ム

モマ

100 
本研究の調査対象ダムについては，あるダム高のダムの沈下量の上限値が計測開始時点、が盛立て完

了時点に比較的近いダムのデータであることから，この上限値の包絡線は盛立て完了後からの沈下量

を表していると考えられる。そこで，これらの上限値を示すダムの実測データを用いて，盛立て完了

後 1000，2000， 3000， 4000日経過後の沈下量dvとダム高Hの関係を図-5.3.2としてプロットし，

それぞれの経過日数ごとに式 (5.3.1)に基づいたべき乗回帰を行うと，係数aが1.3-----2.2x 10-4， bが

1.58---1.64の範囲の値として得 られた。 ここで，傾き bは経過日数によらず一定であると見なして， 4 

つの回帰式から得られた平均値b= 1.6に固定して再度べき乗回帰を実施したところ， aの値として1.5

---2.1 X 10-4の範囲の値を得た。b= 1.6に固定したべき乗回帰式は図-5.3.2に示しているが，べき

乗回帰式とデータポイントとの関係を見るとその相関性は比較的高いことがわかる。これらの4つのa

値と盛立て完了後からの日数に近い計測開始からの日数T (日)と aの関係は次式で近似できる。

50 
30 40 50 60 70 80 90 100 

夕、 b 高 H (m) 

図-5.3.2 ダム高と沈下量の回帰線

2. 0 

〉

てコ

pa
、・、・、

a=5x10-5Qn (T) -1.8x10-4 (5.3.2) ___ 1. 5 
E 

ここに， Qnは自然対数である O

式 (5.3.2) とb= 1.6を式 (5.3.1)に代入することにより，盛立完了後からの経過日数Tを考慮し

たダム高Hと沈下量dvの関係が次式として求まる。

ml闘
い1.0 
R 
G 
活単

品+
~ 0.5 

d v = (5 x 10-5 Q n (T) -1. 8 x 10-4) H 1.6 (5.3.3) 

式 (5.3.3)から求まる盛立て完了後 10年の曲線と表-5.3.1に示した既往研究成果として得られた

沈下量予測式を図-5.3.3に示す。この図より 建設省所管のダムの沈下量は他の予測式から求まるそ

れよりもかなり小さいことがわかる。 これは 本研究の調査対象ダムが専用の大型締固め重機により

薄層転圧されているために，相対的に大きな締固め度が得られているためと考える。なお，本研究に

おいて求めた沈下量予測式の盛立完了後の経過時間に 10年を代入したのは盛立完了後 10年も経過す

m
 

図-5.3.3 ダム高と 10年後沈下量

ハ
u

q
L
 

円
ノ
臼

- 221-

130 150 170 

Lawton & Lester 

Sowers 

Dascal 

最新フィルダム工学

本研究

200 



E K (Yt・h)r (5.3.4) 

(4) 上下流方向水平変位の実i&IJ値

図-5.3.4に最大横断面天端における上下流方向の水平変位量の経時変化の代表例を示すO この図

では下流側変位を正としている。変位の傾向は，①水位との対応を示しながら全体的傾向としては変

位量が単調に増加い|文東していく場合，と②一旦下流側へ変位するがその後上流側に戻ってくる場合，

の2つのタイフに分類できる。 ①型が調査対象ダムの7害IJを占め，特に、昭和50年以降に建設された

ダムのほとんどがこの傾向を示すむ②主については，昭和50年代前半までに建設された ダムの中に こ

のような傾向を示すダムが多し 1。しかしこれらの明確な理由は見つからない。図-5.3.5に初期湛水

時の下流側最大水平変位量と，初期湛水以後調査時点、までに測定された下流側最大水平変位量(以後，

最大水平変位量と称す)の関係を示す。この図より，ほとんどのダムで両者に 1: 1の関係があり最大

水平変位量は初期湛水時におおむね生じていることがわかる。

図-5.3.6に， ダム高H (m) と最大水平変位量の関係について示す。これより，最大水平変位量

dhnlAx (m) とダム高の間には，ほぼ次式の関係が成り立つことがわかる。

(3) べき数bについての考察

弾性モデjレと考えて天端沈下量dvとダム高Hの関係を求めてみる。モデjレ形状としては一次元と三

角形を考える。また，弾性係数Eは一定値の場合と深さ方向に，つまり拘束圧の増加に伴い増加する

場合を考える。弾性係数Eとダム天端からの深度hとの関数と しては次式を用いた。

ここに， Y tはモテεルの湿潤単位体積重量で， K， pは定数である。

表-5.3.2に各モデノレから求まった沈下量算定式を示す。結果として， Eを一定値とすれば， Hのべ

き乗数pは一次元モデルで2，三角形モテとルで、3となる。 Eが式 (5.3.4)で示す関数形を持っとすると，

それぞれ2 P， 3 -Pとなる。緒方ら7) によると，フィルダムのコア材料についてPの値は 0.4'""0.7

の範囲にあると報告している。よってHの乗数は，一次元モデルで 1.3'""1.6，三角形モデノレで2.3'""2.6

程度と考えられる。

dhmux 三五 0.001 ・H (5.3.5) 

表-5.3.2 沈下量算定式

E = const. E=K・(r・h)P

-(欠I1:

dV=工 .}f dV= 7 ・H(2 p) 

2E (2-p)・K

ベ角形

ど三lH
dV = ~ :_ • H3 dV=~ ・ H(~ p) 

24E 8・(3-p)・K

5.3.3 天端の変位

(1) 天端の沈下傾向

前項においては，調査対象ダムの最大横断面天端に設置された標的(堤体外部変位測量用ターゲッ

ト)の計測値を収集し，その変位傾向についてとりまとめた。本項においては，堤体天端のダム軸方

向に設置されている標的の計測値を収集し，堤体外部変位傾向について，おもに長期的変動を対象に

とりまとめた。

今回対象としたダムは 表-5.2.1に示したダムのうち，計測開始より 10年以上のデータが収集で

きた 11ダムである。

図-5.3.7に各ダムの天端変位，つまり沈下量と上下流方向水平変位(以降，水平変位)とダム軸沿

いの堤体断面を示す。天端変位は，試験湛水における最高水位時(以降，最高水位時)と，計測l開始

より 3年後および 10年後(以降， 3年後， 10年後)について示している。

変位の傾向としては，沈下量，水平変位ともに，概ねダム軸の中央付近で最大変位が生じているよ

うにみえる O しかし， 10年後の最大沈下量が生じている測点と下流方向水平変位の最大値が生じてい

る測点とが一致しているのは 11ダム中4ダムであり，沈下と水平変位の関連性は必ず‘しも高くないと

いえる。最大沈下量は，ほぽダム軸の断面形状(谷形状)に対応し，最終盛立高が大きい測点(つま

り，大きな横断面位置にある標的)の値ほど沈下量が大きい傾向を示す。この傾向は，ほとんどのダ

ムで明瞭に認められる。なお，沈下量の経時変化では，増加傾向が急変するような計測値は認められ

一方，実測された沈下量とダム高の関係式 (5.3.3)におけるHのべき乗数bは1.6であった。一般に

土質材料の変形および強度といった力学的特性は，拘束圧に依存するため， Eを応カの関数として表現

する方が実現象をより良く表しているといえる O また， ロック フィノレダムの堤体形状を考えると三角

形モデルの方が一次元モデルより適切である。しかし，ここで対象としている沈下量は最大断面天端

の値であり，基本的にはコアゾーンの沈下を対象としていることになる O コアゾーンでは， フィノレタ

ゾーンやアパットメント部に応力が流れやすいため， コア部における鉛直方向土圧が土柱重量(湿潤

単位体積重量に考えている地点での盛立高を乗じた値)より減少することにより乗数が低下すること

が考えられる。以上より，天端の沈下に関する Hの乗数は，これらの要因により三角形モデルと一次

元モデルの中間的な値で表されると考えられるので，本研究で得られた乗数1.6は妥当な値であると判

断する。
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沈下傾向の分析(3) 最終盛立高と天端の沈下量(2) 

ダム形状図-5.3.8に標的設置位置の最終盛立高と計測開始 10年後沈下量の関係を示す。図中の曲線は，前

ダム軸天端沈下の傾向に影響を与える要因となりうるダム形状しては 最終盛立高，法面勾配，項において，最大横断面での沈下量すなわち最大沈下量とダム高の関係における沈下量上限値のべき

しかし沈下量に直接的に影響するのはダム形式，堤体積などが考えられる。ゾーニング，線形，乗回帰として求めたを式 (5.3.3)の経過日数に 10年 (3，650日)を代入した次式を図化したものである。

沈下区間長である盛立高といえる。

ダム軸沿い谷形状がある Oこれら以外の要因で影響度合いが大きいと考えられるものに，また，(5.3.6) 2.3 ;< 10-1・H'日dv 

図-5.3.10(a)， (b)にそれぞれ天端端部沈下率が中央部と等しい場合(大雪ダム)と，異なる(大

『

<..... きし¥)場合(漆沢ダム)の例を示す。漆沢ダムの天端の標的は右岸側からA-1""'9としている。でダム高Hは最大横断面天端の最終盛立高 (m)で，dvは最大横断面天端の沈下量 (m)
甲守 1-

<..... <..... ~'-， 

のうち，天端の両岸端部付近で盛立高がOに近いA-1と9を除いて図化している図-5.3.10 (b)をに相当する。

A -6""'A -2では天端沈下率がほぼ0.3の一定値を示しているが左岸側のA-8だけが約見ると，(5.3.6)は最大横断面天端の沈下量(各ダムの最大沈下量)を包絡するように求められエ1ーしだた

これは，谷形状がU字谷になっている0.5という他よりかなり大きな値を示していることがわかる。この式で示される線より大きな沈下量を示す計測値がたものであるが，図-5.3.8に示されるように，

ため急勾配となる左岸側(図-5.3.7 (h)参照)は，盛立施工中の締固めによる沈下が進行しづらこれは，各ダムの最大横断面以外の天端沈下量をその地点、の最終盛立高に基づいて予多く存在する。

河床部よりもア完成後において中央部より割合の大きな沈下が起こるものと思われる。また，く，(5.3.6)を用いたのでは過小評価する可能性があることを示している。エ1測する場合，

パッ トメント部における方が最終盛立高に対する鉛直土圧の値が大きいことも原因として考えられまた，図-5.3.9に最終盛立高Hと10年後の沈下量を最終盛立高で除して求めた沈下率dv/Hの関

これらはダム軸沿いの谷形状の影響として総括できる。る。いずれにしても，この関面を用いた方が，式 (5.3.6)から導き出されるよりも大きな沈下量を示す計測値が係を示す。

11の対象ダム内の最大沈下率多いことが明瞭にわかる。全体としてデータのばらつきは大きいが，

それより低い部分では0.6""'0.7%程度を示す。は，最終盛立高50m以上の部分で0.5%程度，
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河床部よりも盛立高が低いアパットメント部において沈下率同一ダムにおいても，この結果から，

0.40 ダム軸方向の谷形状，上下この原因としては，堤体ゾーン閣の剛性の違い，が大きいことがわかる。
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流方向の堤体断面形状等により，河床部よりもアパットメント部における方が最終盛立高に対する鉛

直土庄の値が大きいことが挙げられる。
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図-5.3.10最終盛立高と 10年後沈下率の関係図-5.3.9 
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2) 堤{本物性値

堤体物性値として，コア材およびロック材の乾燥密度と間隙比を対象とした。また，それらの値

は，品質管理試験値の平均値を採用した。沈下率は，各ダムの天端に設置された標的の計測値の平

均値とした。ただし前述のとおり，左右岸側に設置された標的の中には盛立高が極めて低いため

極端に大きな沈下率を示すものもあるため，そのような計測値は除いて平均値を求めた。

図-5.3.11 ----14に式 (5.3.1)を求めた時に対象とした9ダムについて，ロック材，コア材の乾燥

密度，間隙比と 10年後の天端平均沈下率の関係を示した。フィルダムの特徴から，コア材やロック

材といった築堤材料はダムごとにその特性が大きく異なることも珍しくなく，同程度の乾燥密度や

間隙比を有していてもその変形性が異なる可能性がある O しかし，これらの図からは，乾燥密度が

大きいダムほと¥また，間隙比が小さいダムほど天端平均沈下率が大きくなる傾向を見いだすこと

ができる。
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3) 施工条件

施工条件としては締固め層厚(仕上がり厚)を考えた。 しかし，コア材についてはどのダムも 15

""20cmと締固め層厚の範囲が狭いため，ロック材の締固め層厚と天端平均沈下率の関係についての

み図-5.3.15に示す。締固め層厚は50""150cmの範囲に分布するが， 100"" 150cmで締められたダ

ムの天端沈下率が50cmの場合のそれに比べて大きいことがわかる。

(4) 天端のダム軸沿い水平変位傾向

水平変位の傾向はいくつかのタイプに分類できる。図-5.3.7より水平変位ダム軸沿い分布の経時

変化をみると，変動形状が一定しているダム(字曽川，漆沢，御所ダムなど)と，形状が変化するダ

ム(樽水，岩屋，手取川ダム)に大別される。

基本的なダム軸変位形状としてU字型とI字型を定義することができる。 u字型とはダム中央付近に

おいて大きな下流側変位を示し，左右岸部に向かうにつれて変位は少なくなるタイプである。 I字型と

は，左右岸端部の一方が最大変位を示し，他方の変位が小さく，斜線的な形状を示すタイプである。ま

た，特異な形状としてダム軸線を境に S字型形状を示す場合がある。これは中央付近を境に左岸側と

右岸側で変位に差が生じ，ねじれるように変形するものであるが，試験湛水時からずっとS字型のまま

移行する大雪ダムと，試験湛水時にはU字型を示すが，経年後には S字型になる樽水，手取川ダムが

認められる。各ダムの変位タイプは表-5.3.3にまとめて示す。
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ダム軸変位タイプ

l?匙¥'rJ'乙f うl:){ r:':j 行Jf3状 スUd<1''t:安動1><:11¥1 ターム 'Ijlll~{"( 11~ ，\':íJ1< f\lt: ll.~ → 3， 10"!'-後|
タムず1

L/H dWL(m) dWL/H(%) ('rrJ ]) H (m) タイプ /k、|え変1，'J)jli'j

人'1;タム 74.8 86.5 4.39 27 31.2 S 卜bfW!lJ

十円ノkタム 75.8 43.0 5.97 2 4.6 U → S |ー流@J

1';' J'_!_タム 75.11 127.0 2.87 25 19.5 U → I 

: {~ダム 77.12 95.0 2.67 10 10.5 ド流D!IJ

Tl収川タ 78.10 153.0 2.74 10 6.5 U → S L流側

年内タム 77.1 83.0 4.00 10 12.0 

'j': ':"，' ) 11タ 78.11 56.5 3.44 U 

f* 1)ミダム 79.6 76.0 4.08 20 26.3 U -KE 

1'1川lタム 78.10 66.0 5.28 22 33.3 U 

御所ダム 80.6 53.0 4.00 12 22.6 U 下流側

IJIj川ダム 80.10 50.0 5.31 7 14.1 U 

表-5.3.3 

水平変位の要因(6) 

水平変位の生じる主な要因は，貯水池からの水圧によるため，各ダムの貯水池運用形態の違いが変最終盛立高と水平変位(5) 

よって，各ダムにおける湛水開始からの貯水位変動傾向に位傾向の相違に影響していると思われる。図-5.3.16に最終盛立高と最高水位時天端水平変位の関係を示すO 前項においては，最大横断面を

ついて調査し，表-5.3.3に調査結果を示す。対象とした分析結果から，最終盛立高と天端最大下流側水平変位の関係については，最終盛立高の0.1

ここでdWL/Hは，実績貯水位変動区図-5.3.18にdWL/Hとダム軸変形タイプの関係を示す。%以内であることを述べている。図-5.3.16に示したとおり，天端のダム軸方向に設置される標的の

この数値がダム高に対する水位変動区間の割合を示す。で除した値で，間長 (dWL)をダム高 (H)下流側水平変位は，最大横断面に限らず，最終盛立高の0.1%をほぼ上限値とする範囲内に分布してい

これによると，水位変動割合が大きいダダム高に対して水位変動が大きいことを示す。大きいほど，同じ最終盛立高に着目すると，沈下量の場合と同様に，最大横断断面に比べて他の断面しかし，る。

ムは， U字型変位になる傾向があるO つまり，水位変動割合が大きいほどダム軸は全体的に下流側変位の方が水平変位の最終盛立高に対する比が大きいことがわかる。

その変位はダム軸中央部ほど大きくなる。一方，水位変動割合が小さいダムでは試験湛水最を示し，10年後計測時の貯水位は最図-5.3.17に最終盛立高と 10年後天端水平変位の関係を示す。なお，

なお，大雪ダムは水位変動害IJ合が高水位時には下流変位を示すものの，経年後は上流側へ変位する O雨水位ではなく，多くのダムでほほミ常時満水位の状態であった。図-5.3.16の分布に比較してばらつ

このダムは湛水開始以前にすでにS字型変位を示大きいにもかかわらず， S字型変位を示しているが，きが大きく，上流側への変位を示す計測値も認められる。 20mm以上の上流側変位を示した計測値は，

しており，水圧作用以外の条件によるものと考えられる。大雪，手取川ダムの2ダムのものである。

L/Hとの関係について図-5.3.19に示す。 L/Hは堤頂長 (L)をダム同もう一つの条件として，下流側変位を示す計測値は，最終盛立高の0.1%以内にほぼ分布しているが，最高水位時に比較して

これについては明瞭な傾向が認められ(H)で除したもので，簡易的に谷形状を表現できる値である O岩屋，漆大きく増加した計測値も認められる。最終盛立高の 0.1%以上の水平変位を示す計測値は，

L/Hが大きいダムはU字型，小さいダムはI字型になる傾向ないが， 1字型と U字型に着目すれば，このうち， 100mm以上の下流側変位を示した沢，白川， 三保ダムの4ダムにおいて計測されている。

にある。三保ダムは通常水位が高く，経年的に徐々に下流側変位が増加しているが計測開始から6年以降は収

この点、は注I'~'\と考えられるので，ただし，水平変位の主要因は水位変動割合で， L/Hは従的な要東傾向にある。

が必要である。樽水ダムはL/Hが大きいにもかかわらず，水位変動割合が小さいためにS字型となっ

たと考えられる。また，大雪ダムは前述のとおり湛水前からS字型変形を示しているので，大雪，樽7K

しかし発電専用以外では，年 1_._.，2回

ダムを除いた傾向としてみたものである。

その他の条件として，水位変動回数(頻度)が考えられる。
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図-5.3.22に最終盛立高と 10年後の水平変位の関係を示すO 図-5.3.21と比較して，上流法面の計

損IJ値はあまり変化がないが，下流法面の計測値は変化が認められる O 下流法面の計測値は全体的に下

流側変位が増加し特に手取川，白川ダムにおいて顕著である。結果的に 10年後の下流法面の水平変

の影響は現れにくいと考えられる。

また，表-5.3.3より，完成年が古いダムほどS字型変形が多く，近年はほとんどU字型変形を示して

今回の調査ダムからは水位変動回数(頻度)のサイク jレであり，

いることもわかる O

位は最終盛立高の 0.2%をほぼ上限値として分布している O堤体の変位形態は，貯水池からの水圧作用による本体の挙動が現れることの他に，基礎岩盤の変形挙

10年後水平変位のほとんどの計測値は下流側変位を示す。最大水平変位は，下流面で最も最終盛立動が計測結果に現れることも考えられる。

ただし下流面において上流側変位を示すダムが3高の高い位置に設置された標的の計測値である O

ダム，上流面で最大下流側変位を示すダムが2ダム認められた。なお，上流面で、最大下流水平変位を示
40 

下流面において上流側変位を示す。す2ダムは，
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0 ダム軸変位タイ プと L/Hmaxの関係図-5.3.19 ダム軸変位タイフ。と水位変動害Ij合の関係図-5.3.18 

最大横断面法面の最終盛立高と

最高水位時水平変位の関係

図-5.3.21 最大横断面法面の最終盛立高と

10年後沈下量の関係

図-5.3.20 

最大横断面法面の変位5.3.4 

最大横断面法面の沈下)
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本項では，上下流法面の変位傾向を把握することを目的に，最大横断面における外部変位計測値を

整理した。対象としたダムは，計測開始より 10年以上経過し，かっ上下流法面に標的が設置されてい

150 る9ダムである。
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示す。 図-5.3.20に，各標的位置の最終盛立高(以降，最終盛立高)と 10年後沈下量の関係を示す。

図中の破線は，最大横断面天端の最終盛立高と沈下量の関係より求められた式 (5.3.6)によって導き

このこと出される沈下量である O 計測値は概ねこの式で示される曲線を上限値として分布している。

ダム軸沿いの天端沈下については，最終盛立高が小さいと式 (5.3.6)より求まる沈下量より沈下

量が大きくなる計測値が多かったこととは傾向が異なる O

は
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0 最大横断面法面の水平変位(2) 

最大横断面法面の最終盛立高と 10年後水平変位の関係
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図-5.3.21に最大横断面法面の最終盛立高と最高水位時の水平変位の関係を示す。最高水位の水平

変位は最終盛立高の0.1%をほぼ上限値とする範囲内に分布している。
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(3) 最大断面法面の変位傾向

最大断面法面の変位傾向を図-5.3.23に示すように， 3タイプに分類した。Aタイプは，上下流法面

ともに下流側変位を示す下流変位型で，調査 した9ダムのうち5ダムがこのタイプに分類されるo Bタ

イプは，上流法面は下流側変位を示し下流法面は上流側変位を示す下流たわみ型で，同じく 3ダム。c

タイプは， 上流法面は変位なく下流法面は上流側変位を示す上流変位型で，同じくlダムである。

があることがわかった。

(6) 天端ダム軸沿いの水平変位の傾向は 3タイプに分類することができる。

(7) 天端の各測点における下流方向の最大水平変位量は，各測点における最終盛立高のほぼ0.1%以内

である。

(8) 天端ダム軸沿いの水平変位の要因と しては，貯水位の変動割合と谷形状が考えられる。

(9) 最大横断面法面における沈下および水平変位と最終盛立高との関係については，最大横断面天端

のそれら と堤高との関係とほぼ同様な関係であった。

(10) 最大横断面法面の水平変位傾向を3タイプに分類できた。

A.下流変位型

( 9ダム中 6ダム)

B.下流たわみ型

( 9ダム中 2ダム)

C.よ流変位型

( 9ダム中 1ダム)

図-5.3.23 最大横断面方面の変位タイプ

5.3.5 まとめ

ゾーン型ロ ックフィルダムの外部変形測定データの時間的および空間的変化を分析することにより以

下の知見を得た。

(1) 最大横断面の沈下量dvとダム高Hの関係は，べき乗関数dv= a. Hbで近似できる O 式中のaは盛

立後の経過日数の関数(対数回帰による相関が高し，)として表現でき， bはほぼ一定値の1.6であっ

fこ。

(2) 最大横断面の下流方向の最大水平変位量dhmaxは初期湛水時におおむね生じており，その値はダム

高Hの0.1%以下であった。

(3) 天端の沈下傾向において急変点の存在は認め られず，測定点の最終盛立高が高いほど沈下量が大

きい。

(4) 同一ダムにおいて 河床部よりも盛立高の低いアパッ トメント部において最終盛立高に対する沈

下量，つまり沈下率が大きい。

(5) 天端の沈下の要因としては 最終盛立高，堤体の乾燥密度および間隙比，ロック材の締固め厚さ
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堤体の内部変位

概説

5.4 

5.4.1 

フィルダム堤体内の変位を計測することは，盛立期間中の施工管理および堤体の設計解析のための資

的としている。堤体内部変位を計測する主な計器には，

ゾーン問沈下計，相対水平鉛直変位計(水平方向と鉛直方向を別々に計測する計器を含む)， 

さらには完成後の安全管理までを

別沈下計，

料収集，

境界面すべり変位計などがある。
CV-5 CV-4 

その他の計器が設層別沈下計は，調査対象のほとんど全てのフィルダムにおいて設置されているが，

その測定精度についても議論のあるところである。そこで本節で

別沈下量を取り上げ 実視IJデータの分析を行う。

置されているダムはあまり多くなく，

は，堤体の内部変位として

CV-2 

層別沈下測定5.4.2 

このダムでは最大横断面のコア部，上下流寒河江ダムにおける層別沈下計の配置を図-5.4.1に示す。

合計5セットの計測ダム軸方向で左右岸部のコア部に 1セットずつ，ロック部にそれぞれ lセットずつ，

計器を設置している。なお，寒河江ダムは堤高 100m以上の大ダムで，層別沈下計設置数としては最も多

白川ダムの最大横断面のコア部と下流側ロック一般的な層別沈下測定例として，い事例である O また，

層別沈下計設置例(寒河江ダム)図-5.4.1 部に設置された層別沈下計により測定された結果を図-5.4.2，図-5.4.3に示す。図-5.4.3の縦軸は，

各層別沈下計直上部の盛立高H'を盛立高Hで除した値である O

ここでは，層また，層別沈下計のデータからは，沈下量の他に，鉛直ひずみも求めることができる。
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と鉛直ひずみに区分して整理した。

層別沈下測定結果

別沈下
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最大層別沈下量・沈下率(1) 

表-5.4.1にコア部およびロ ック部の層別沈下計の盛立完了時および3年後における最大層別沈下量

(以降，最大沈下量)を示す。また，図-5.4.4に層別沈下計設置部の最終盛立高(以降，最終盛立高)

と盛立完了時における最大沈下量との関係について示す。
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コア部およびロック部の全計器の最大沈下量とそれが発生した地点、の最終盛立高の関係をみると，

次の関係式が求められる O

0.0 
0.0 

280 
(5.4.1 ) (0.005""-'0.02) . H dsmax = 

2. 5 2.0 1. 0 1.5 

沈下率 ds/H(%)

0.5 1.500 500 1. 000 

経過日数 (日)

層別沈下率曲線(白JlIダム)図-5.4.3 層別沈下計測結果(白川|ダム)図-5.4.2 
である。

これをコア部とロック部に区分すると，最大沈下量は以下のそれぞれの関係式で表現できる。

Hは最終盛立高 (m)で，dsmaxは最大沈下量 (m)守..." )~ 
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dsmaxC = 0.01・H

dSmaxr = 0.025・H-0.9 



最大層別沈下量表-5.4.1 最大層別沈下量表-5.4.1 

ロック庁[)

。|側部 IJkιJL r Hを 3 11' H j邑i愛
H~~ 

ダムr， IV:i:i'i 盛{Lrf;J
怒り rtド'，t rtドド /11. li'i f仁ドlit rtドド )t'!:IIL[I'f 

11 (m) ds (mm) ds 11(%) h/II ds (mm) ds 'II(件。) h/II 

1:iJIE V 1 80 760 0.95 0.137 

=. (呆ダム

ド流 V 3 7'1 860 1.162 0.608 

上mE V 5 12'1 2110 1.725 0.662 263<1 2.12.1 0.662 

T取川ダム
2:137 1.963 0.516 

下流 V '1 119 2050 1.723 0.5'16 
2358 1.981 0.661 

(J川ダム 下流 44 425 0.965 0.<151 ，137 0.993 0.151 

仁Jt旧ダム 下流 19 5'1 393 0.727 0.925 1¥1¥-1 0.822 0.925 

(i間ダム 下流 CH 2 60 22'1 0.373 0.'150 '199 0.831 0..150 

I:mi V 1 78 1315 1.685 0.782 1807 2.316 0.782 

#l川ダム

ドmt V 3 60 1098 1.830 0.600 1161 1.935 0.600 

上流 HV 1 89.3 132-1 1.'182 0.'186 

;復iOJ江ダム

ド流 RV 3 77.7 1126 1.'1-19 0.509 

上流 63 53'1 0.8-16 0.507 

七ヶ宿ダム

下流 3 60 53'1 0.890 0.566 

、、E

，，，
L
U
 

〆'目、
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(a) コア部

Z十損IJ部 盛立完 f時 3 fjミ経過後
;ト器

ダム名 位置 盛す.[笥
番号 沈下電 沈下中 {な{向 沈下r.t 沈下a幸1 発生位置

11 (m) ds (mm) ds/II(%) h/II ds (mm) ds/II(%) h/H 

中央 V 2 92.7 800 0.862 
(0.4-12) 

--:(呆ダム
(0.60-1) 

1王長 V 4 6-1 -160 0.718 0.578 

百屋ダム 中央 130 1500 1.15-1 0.615 1900 1.462 0.615 

子取川ダム 中央 V 2 144.3 31-10 2.176 0.5<17 3665 2.539 0.547 

(1川ダム 中央 66 606 0.90-1 0.380 716 1.068 0.529 

五宅良:Hダム 中央 60 5-10 0.900 0.333 

右岸 12 52 <122 0.811 0.576 426 0.819 0.576 

七.it回ダム 中央 19 74 680 0.918 0.540 674 0.910 0.5-10 

在民 26 52 462 0.888 0.576 522 1.003 0.576 

中央 CR 1 83.5 809 0.968 0.-155 847 1.014 0.455 

有間ダム

左岸 CR-3 66.5 759 1.141 0.390 

荒川ダム 中央 V 2 84 1515 1.803 0.619 1'184 1.766 0.619 

奥野ダム 中央 64 371 0.579 0.484 414 0.646 0.484 

中央 CV 2 113 1328 1.175 0.528 

寒河江ダム 左岸 CV 4 69.7 692 0.992 0.436 

右岸 CV 5 72.51 669 0.922 0.'113 

七ヶ宿ダム 中央 90 428 0.476 0.587 

山瀬ダム 中央 62 -163 0.748 0.425 
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図-5.4.7 層別沈下率曲線(荒川ダム)

(2) 最大沈下位置

図-5.4.6に最終盛立高と最大沈下量の生じた位置(以降，最大沈下位置)の関係について示す。コ

ァ部およびロック部ともに，最大沈下位置は最終盛立高の 40'"'"'60%，つまりほぼ中央部で生じてい

る。また，コアにおいては，最終盛立高が高くなるにつれ，最大沈下位置が高標高側に若干移動する

傾向がある。
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図-5.4.6 最終盛立高と最大沈下量発生位置の関係

(3) 3年後の層別沈下率

例として，図-5.4.7に盛立完了後3年経過時の層別沈下率曲線を盛立完了直後のそれとの比較で示

す。実線は盛立完了直後，破線は3年後の層別沈下率曲線である。高さ方向で比較すると高標高部で

の沈下率増加傾向が認められる。この傾向は計測したすべてのダムで認められ，その増加率は大きな

もので0.6%程度の値を示す。

一方，低標高部では沈下率の減少傾向が現れ，この傾向は 16事例中9つの事例で確認される。これ

は，盛立完了後より膨張しているかのような傾向を示しているが， この原因としては，湛水による水

圧荷重の作用によって堤体下流側にたわみが生じ，計測区間長が長くなったこと等が挙げられる O

2 0 2.5 

時間 t経過時

dT 

d s 1 

図-5.4.8 クロスア ームの変位推移の模式図

ここに， ム :鉛直ひずみ(%)

ds1， dS2 :任意日数経過時における A1，A2の沈下量 (m)

dT : A2を設置した時点までのA1の沈下量(層厚の増分)(m) 

T :層間距離 (層厚) (m) 

ここで注意しなければならないのは dTの値が計測されていない場合があることである。dTを計測し

ておかなければ， dS1とdS2の値を継続的に計測しても正確なひずみが把握できないので注意を要する。

表-5.4.2に堤体盛立完了時の最大鉛直ひず‘みと鉛直ひずみ分布形状について示す。なお，鉛直ひずみ

分布形状は図-5.4.9に示す4タイプに分類した。Aタイプは，最大鉛直ひずみが最低標高部で生じ，高

標高部に向かうほど双曲線的に減少してし 1く双曲線タイプo Bタイプは，最大鉛直ひずみが最低標高部

で生じ，高標高部に向かつて直線的に減少する直線タイプ。cタイプは，最大鉛直ひずみが最低標高部よ

5.4.4 鉛直ひずみ

鉛直ひずみは，層別沈下計のクロスアーム問の圧縮量とその区間長より求められる。図-5.4.8にクロ

スアームの変位推移の模式図を示し，次式で鉛直ひずみを求める。
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Dタイプは，最低標高部よりある高さまで鉛直ひずみは直線的に増加していき，ピークを示した後は高標

両部に向かつて直線的に減少していく山型タイプである。
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表-5.4.2 盛立完了時最大鉛直ひずみと分布形状 。
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図-5.4.9 鉛直ひずみ分布形状

コア部とロック部には分布形状に違いがある O コア部は， Bタイプを示す事例が多く， Dタイプはな

い。ロック部は全タイプのものが認められ，集中していない。なお， Dタイプの鉛直ひずみが下部におい

て中部より小さいという現象は実現象として説明しづらい点もあり，層別沈下計による測定上の問題が

あることの可能性は否定できない。また，実浪IJおいても Dタイプの挙動を示す事例は少ない。

この鉛直ひずみの分布形状に影響を及ぼすものとして，応力条件はもとより，材料の圧縮特性が影響

していると考えられる。久納ら8) は，鉛直ひずみ分布形状は，層別沈下量の分布形状よりも堤体材料の

変形特性(弾性係数，ポアソン比)の違いに敏感に反応するとし，築堤解析での逆解析例を示している。

鉛直ひずみ分布形状は，堤体の変形特性の解析を行う上で一つの指標となると思われる。

最終盛立高と盛立完了直後の最大鉛直ひずみの関係を図-5.4.10に示す。 コア部では最終盛立高に対

して2""8%，ロック部では2""6%の範囲の値を示す。コア部の計測値は，ぱらつきが大きく相関性を論
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堤体内の土圧および間隙水圧5.5 最大鉛つのデータを除けは‘最終盛立高が高 くなるにつれ，ロック部の計測値はじることは難しし1が，

概説5.5.1 直ひずみも大きくなる傾向が確認できる。

主に外部変形および浸透量と外力である貯水位との関係における傾向に基フィ/レダムの安全管理は，

今後のフィ jレダこれらの計測項目以外にも，しかし実際のフィjレダムには，づいて実施されている。

ム設計の合理化 ・高度化のために，築堤時および、湛水時の堤内の土圧や間隙水圧を測定するための計器

これらの計器によ って測定されたデータのうち，築堤時の土圧と築堤お

合理的な安全管理に資する知見を得る。よび、湛水時の間隙水圧のデータを分析し

築堤時の堤内土圧5.5.2 

図-5.5.1に寒河江ダムにおける盛立高と土圧計により測定したコアゾーン底部の鉛直全土圧と の関

その値は，盛立高盛立の進行に伴い鉛直全土圧が増加していることがわかる。この図より，係を示す。

の低い期間においてコア材料の湿潤密度と盛立高の積で表わせる土柱重量とほぼ同じ値を示している
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が，盛立の進行に伴い，上に凸の曲線を呈し土柱重量に比較して小さな値となる傾向にある。盛立完了
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最終盛立高と最大鉛直ひずみの関係図-5.4.10 

まとめ5.4.5 

一般的な傾向として次のことが確認された。層別沈下計の計測!値を収集し比較した結果，

その沈下量は，最終盛立高との関係最大沈下量は最終盛立高の下から 40~60 %の位置で生じ，(1) 

(0.005~O.02) ・ H で表すことができる 。dsmax = 

盛立完了後3年経過時の層別沈下率は盛立完了直後に比べ高標高部での増加傾向がすべてのダ(2) 
50 75 

盛立高 H(m)

コアゾーンにおける盛立高と鉛直全土庄の関係(寒河江ダム，

125 100 25 

ムでみられた。また，逆に低標高部では多くのダムで減少傾向が現れた。

BEP -2) 図-5.5.1 その分布形状は図-5.4.9に示す4タイプに分類される O鉛直ひずみで表現すると，(3) 

ロ ック部で 2~6%程度の値を示す。コア部で 2~8% ，最大鉛直ひずみは，最終盛立高に対し，(4) 

白川，御所，奈良井，寺山，荒川，寒河江，七ヶ宿の8ダムにおける実測結果より図-5.5.2に三保，

フィルタおよびロックゾーンにおける土柱重量と鉛直全土圧発生率との関係をコア，明らかになった，

を土柱重量で除して百分率表示した値示す。鉛直全土庄発生率とは土圧計により計測された鉛直全土

フィノレタゾーンロックゾーンは 90~100%程度，コア ゾー ンの発生率は40~90%程度を示し，である。

は 120~170 %程度の値を示した。

図-5.5.3に寒河江ダムの同一標高 (EL.350m)におけるコアゾーンとフィ jレタ ゾーンの盛立高と鉛直

これ全土庄の関係を示す。盛立高が25m程度までは両ゾーンとも土柱重量とほぼ同じ値で推移するが，

フィノレタゾーンはその減少分コアゾーンの値が土柱重量に比べて徐々に減少し始め，を越えてからは，

とほぼ等 しくなることかを受け持つかのように増加し始める。最終的に両ゾーンの平均値が土柱重

フィノレタゾーンの方がコア ゾーンよりも相対的に
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フィノレタゾーンが高い土圧値を示しているのは，

堅くアーチ作用による影響が大きいと考える。
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盛立中の実潰IJデータに基づく堤体変形係数の算定

鉛直全土圧とその土圧計と層別沈下計よ り計測される土圧計設置区間層の鉛直ひずみとの関係から変

形係数の算出を試みた。鉛直ひずみは層別沈下計測点区間長でその区間の圧縮量を除した値である。図

5.5.3 

-5.5.4に寒河江ダムのコア底部付近における鉛直ひずみと鉛直全土圧の関係を示すが，両者にはほぼ直

この関係式の傾きを変形係数 (D)とすると， 図-5.5.4の場合ではD=:: 230kgf/cm2
程線関係がある。

の実白川ダム，奈良井ダム，寒河江ダム，七ヶ宿ダム)(三保ダム，度の値となる。図-5.5.5に5夕、ム

コア材料については，概ねD= 150-----450kgf/cm2
の範囲に分布して測値より求めた変形係数を示すが，

また，実測結果から求めたコア材料の変形係数は，鉛直ひずみしが5%までは大きく変化するこいる。

設計時の築堤解析を室内試験結果から求まる一定の変形係数値を用いて解析することがないことから，
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の中標高部における間隙水圧発生率は，鉛直全土圧発生率の50%程度を示すデータと，鉛直全土圧発生

率に係わらず間隙水圧発生率が20%程度のデータとに区分される。

図-5.5.11に鉛直有効土圧発生率と間隙水圧発生率の関係を示す。鉛直有効土圧発生率とは鉛直有効

盛立中のコアゾーン間隙水圧

図-5.5.6に盛立に伴うコアゾーンの間隙水圧の経時変化を示すO 図-5.5.6 (a)は寒河江ダムの中標

5.5.4 

局部の間隙水圧で、ある。盛立の進行に伴い，盛立高に追随するように間隙水圧が増加するが，盛立の休

コアゾーンの低標高部における間隙水圧発生土圧 (σ'Jを土柱重量で除し，百分率表示した値を指す。止期間では間隙水圧が消散していくのがわかる O 図-5.5.6 (b) は七ヶ宿ダムの低標高部での間隙水圧

率は，鉛直有効土圧発生率の50%以下である O また，コアゾーンの中標高部における間隙水圧発生率は，一般的にも低標高このダムでは盛立ての進行に伴う間隙水圧の増加がほとんどみられないが，である。

鉛直有効土圧発生率が大きくなるにつれて小さくなる傾向を示す。中標高部に比較して上柱重量に対する発生割合が低い傾向にある。部の間隙水圧は，

図-5.5.7に盛立に伴う間隙水圧分布の変化を示すO 間隙水圧はコアゾーンの中央部で最大となり，フ
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夕、、 ム完成後の間隙水圧分布を推定する方法には，室内試験による方法のほかに，次式のように，

(5.5.1) 

定係数を乗じて推定する方法がある。
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間隙水圧の割合は減少し盛立完了時には土柱重量の50%程度になっている。つまり，間隙水圧は次式

(5.5.2) 

に示すように，盛立高が高くなるにつれて増加率が小さくなる放物線で表される。

U=rt・H--L.71.r
100 

2 
ここに， cは定数であるが，図-5.5.8では 0.65となる。

一方，図-5.5.9には盛立高ではなく，鉛直全土圧と間隙水圧の関係を示す。鉛直全土圧間隙水圧との

比は，盛立の進行に伴い，ほぼ一定の関係で推移していくことがわかる。
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少ない位置は，盛立完了時に高い間隙水圧を示す位置で、あり，遅れ日数が多い位置は間隙水圧の低い(概

また，遅れ日数聞における間隙水圧の上昇値は中標高部で、は0.01~0.02 ね3kgf/cm2
以下)位値である。

kgf/cm2
程度の値であるが，高標高部や低標高部下流側ではそれよりもやや大きな値となり ，14~22 日

の遅れが生じた位置では 0.12kgf/c m2
の差が生じた。

図-5.5.14に寒河江ダムの湛水開始前と初期湛水期間中の最高水位時におけるコアゾーンにおける間

最高水

位時点、では上流から下流に向けて滑らかな間隙水圧の減少傾向が見られる。調査したうちの多くのダム

j甚水開始前には明らかに残留間隙水圧の存在が認められるが，この図より，隙7K圧分布を示す。
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5.5.6 まとめ

ゾーン型のロックフィルダムの土圧および.間隙水圧の実測を分析した結果，以下の知見を得た。

(1 ) 盛立完了時において鉛直全上圧は，コアゾーンで土柱重量の40~90% ロックゾーンで90~100

%，フィルタゾーンで 120-----170 %程度の値を示す。コアゾーンの過小な値とフィノレタゾーンの過大

な値はアーチ作用によるものと考えられる。

(2) コア材の盛立期間において，鉛直ひずみと鉛直全土圧から求まる変形係数はD ニ 150~450kgf/

cm
2
を示す。

(3) コアゾーンの間隙水圧は中央部で最大となり， フィ/レタゾーンとの境界部でOとなるような球根

状の分布形状を示す。

(4) コアゾーンの間隙水圧は盛立の進行に伴い増加するが，消散するため，土柱重量と比較した増加

率は小さくなり，盛立高との関係は放物線近似できる。

(5) 鉛直全土圧と間隙水圧との比は，盛立進行に伴い，ほぼ一定の関係で推移する。

(6) コアゾーンの低標高部における間隙水圧発生率は，鉛直全土圧発生率の30%，以下，鉛直有効土

圧発生率の 50%以下である。

(7) コアゾーンの中標高部における間隙水圧発生率は，鉛直有効土圧発生率が大きくなるにつれて小

さくなる。

(8) 初期湛水期間において間隙水圧計が最大値を示す日は，最高水位時から数日遅れる。その遅れ日

数は盛立完了時の間隙水圧が大きい位置ほど短い。

(9) 盛立期間中の残留間隙水圧は，最高水位時においておおむね消散する。

5.6 監査廊継目の挙動観測と数値解析による予測

5.6.1 概説

我が国で建設されるほとんどすべてのフィルダムでは，以下の利点を考慮して、基礎岩盤内に監査廊

を設置している。

1) 堤体および基礎の安全管理

2) ダム基礎の維持・補修

3) グラウチングの工程短縮および効果的注入

監査廊は通常，岩盤内ダム軸方向に平行に全縦断に設置される。必要に応じて河床部または左右岸か

ら下流側に抜ける連絡用の監査廊が設置される場合もある。

監査廊の形式には，オープンカ ット式とトンネル式があるが 通常は工費が安く施工の容易なオープ

ンカット式が選ばれる。

通常鉄筋コンクリート構造物とされる監査廊の上下流方向断面の鉄筋の配筋設計は， 二次元有限要素

法による応力解析法により行うことが定着しつつある l九一方監査廊の縦断面方向の鉄筋配筋設計は，

上下流方向のそれほど定着した手法はなく，経験的設計を行っているのが現状である。

しかし最近，我が国には良好な基礎岩盤をもっダムサイトが少なくなり，新第三紀堆積岩・第四紀

低溶結凝灰岩 ・風化岩などのいわゆる軟岩を基礎とするダムが多く築造されるようになった。軟岩基礎

はその変形性が大きいため，堤体の盛立てによる基礎岩盤の沈下量は，ダム軸縦断面ではアパ ットメン

トから河底部にいくに従って増大し 特に河床部では堤体荷重により谷が押し広げられ伸びの挙動を示

すため，監査廊の継目が開く 。継目が著しく開いた場合，その部分が水みちとなり，浸透水により堤体

材料，特に遮水材料が洗い流される恐れがある。このため，変形性の大きな基礎岩盤上に監査廊を設け

る場合は，継目の開きが許容値内におさまるような設計・施工が必要となる O しかし，現在のところ基

礎岩盤の変形を予想する手法や，継目の開きの許容値は定まっていないのが現状である。そのため，軟

岩や破砕摺曲の著しい岩盤を基礎とするフィノレダムでは，堤体の盛立てにより監査廊の継目が開くこと

を予想して，継目に継目計を設置し，盛立てや試験湛水時の継目の開きを計測し著しく大きい開きが

生じた継目にはジョイントグラウチングを行って止水性を確保している。

今後の監査廊の設計では，特に変形性の大きい岩盤を基礎とするダムの場合，設計時に基礎岩盤の変

形量を予想して，継目の配置やジョイントグラウチングの配管の必要性の有無を判断する必要がある。

そこで本節では，実際に建設が完了したダムで得られた監査廊の継目の開きの実視IJ値を解析するととも

に，二次元あるいは三次元の有限要素法による基礎岩盤の変形解析を行い，継目の開きの予測精度につ

いて検討する。

5.6.2 漁t)11ダムにおける監査廊の継目挙動と三次元有限要素法による基礎岩盤変形解析

監査廊継目の開きを予測するためには基礎岩盤の変形量を把握する必要がある。従来から，ダムの基

礎岩盤の変形解析には二次元モデノレによる有限要素法解析が行われているが， 二次元モデルではダ‘ムの

自重による応力が平面内でしか拡散しないため，実際の変形量を知ることが困難である。これに対し三

次元モデルでは，堤体の自重による応力が三次元的に拡散するため，モデル化の範囲をある程度広くと

れば実際の基礎岩盤に近い挙動を解析により知ることができると考えられる。本項では，北海道開発局
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の漁tJlIダムについて監査廊継目の実測データと三次元有限要素法変形解析により求めた結果を比較，考

察する。

(1) 漁川ダムの概要

漁川ダムの緒元を表-5.6.1に， ダム軸方向の地質断面を図-5.6.1に示す。ダムサイトの地質は，

新第三紀末期の先野幌層の砂岩・磯岩層を基盤として，それを覆って第四紀洪積世の古期段丘堆積層，

支努火山噴出物が堆積している。そのうち， ダム基盤は主に軟岩である軽石凝灰岩層によって構成さ

れている。

表-5.6.1 漁川ダムの諸元

有
地
系
式
い
け
川
長
柏
作

業

ト

代

田

体

成

引

所

本

則

ι

堤
淀
川
出
完

北海道開発川

北海道恵庭市漁、p.

イi~守川水系T歳川文川漁川

r!1央コア刷ロ ックフィルダム

45.5m 

270m 

647300 mJ 

1I{j和 54年(1979) 7月擁立て完 f

H併日 54年(1979)11 J] 棋水開始

EL 
250m 

EL. 
250m 

c:コ

150 

100 

< rL 例>

Rd: .現MuC推梢物

Dt : Iit錐推加物
Va:新則火山灰附

Tr:段R推t'iK1

Pt:軒イ{凝V<_A't<JI:前結)

Wu:同低締結凝l火山

Wtm2. 州，Ùj締結凝lパ ~II~

Wtml: ，¥.:i締結凝l火山

Wtl:低締結凝!火山

Ps : *略行凝!火山(傾低締結)

Gv : ，'iJUJ段fr.堆MJr1
Pno:光野帆附(砂山・僕イi)

図-5.6.1 漁]11ダムのダム軸方向地質断面

(2) 軽石凝灰岩の変形性

ダム基盤のうち，その変形性が特に問題になると考えられる軽石凝灰岩に対して平板載荷試験(載

荷板の径30cm，岡11体載荷法)を実施した。試験結果を表-5.6.2に示すが，軽石凝灰岩は変形係数が

約2，000kgf/ c m2とかなり小さい値を示していることがわかる。
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表一 5.6.2 軽石凝灰岩に対する平板載荷試験結果

試験地点 変形係数(kgf/ cm1
) 控線抑制i係数(kgf/cm?) 

No. 1 2300 6600 
No. 2 1 770 5800 

No. 3 1800 5800 

、Ii. 均 1960 6070 

(3) 漁川ダムの監査廊断面と継目計配置

漁川ダム監査廊の断面を図-5.6.2に示す。漁川ダムの監査廊の特徴は，ダム縦断方向のほかに，河

床部から下流側に抜ける上下流方向にも設置されていることである。監査廊の lブロック長は6mを基

本としている。

継目計は，図-5.6.2に示すとおり断面の4隅に l個ずつ計4個設置しであり，監査廊軸方向の継目

の開きが測定できるようになっている。

5.220 

(単位:m) 

・継目計設置位置

図-5.6.2 漁川ダムの監査廊断面および継目計設置位置

(4) 漁川ダムの監査廊継目聞きの実測値

漁川ダムは 1979年7月盛立て完了，同年 11月より試験湛水を開始した。図-5.6.3は1979年8月

23日(盛立て完了約 1か月経過後，試験湛水を開始前)の継目の開きを監査廊鳥鰍図に示したもので

ある。これによると，継目が大きく開いているのは河床部の最も標高の低い部分で，最大7mm近い開

きを生じている。しかし，その他の継目では右岸斜面部のブロック 30-31の聞の継目を除いては，大

きな開きを生じているところはない。また，継目の開きの経時変化を分析してみると，開き量のほと

んどが堤体の盛立て時に発生し，湛水による変化はほとんどみられないことがわかった。
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下流

錐分布荷重が半無限の弾性体に作用した場合の変形の解析解を用いて検討した。この結果，モデル

化の範囲は，鉛直方向には荷重中心の沈下量の減少率が少なくなり，表面での沈下量の30%程度に

なる 220m(堤高の約5倍)まで，水平方向にも同様に考えて円錐分布荷重の外縁から 70m(堤高の

約1.5倍)とした。解析モデルを図-5.6.5に示す。計算における境界条件は底面は剛接，側面はそ

の面に直角な方向は固定，平行な方向は可動とした。使用した解析コードは NASA(米国航空宇宙

局)で開発された有限要素法汎用プログラム NASTRANである。

左岸

図-5.6.3 漁)[1ダムの監査廊継日開きの実測値の鳥鰍図 図-5.6.4 モデjレ範囲の決定に用いた円錐分布荷重

(5) 漁川ダム基礎岩盤の三次元変形解析

i) 解析の概要

変形解析に用いる三次元モデノレは 堤体および基礎岩盤を一体とした等方弾性体と仮定した。解

析に用いた堤体・基礎岩盤の物性値は表-5.6.3に示すとおりである O 弾性係数としては，変形係数

を用いた。軽石凝灰岩については，平板載荷試験より求めた変形係数を用いた。低溶結凝灰岩・高

溶結凝灰岩については 一軸圧縮強度より推定した。先野幌層については，軽石凝灰岩の変形係数

と弾性波速度の比を基に弾性波速度から求めた。コア・ロックの弾性係数は他ダムの事例を参考に

決定し，湿潤密度は盛立て管理試験結果より決定した。ポアソン比は，各材質の弾性係数に応じて

決定した。

表-5.6.3 解析に用いた物性値 図-5.6.5 漁川ダムの三次元モデjレ

材 質
弾性係数

ポアソン比
混判別立

(kgf / cm2
) (tf/m3

) 

コ ア 500 0.4 2.212 

ロ ツ ク 500 0.4 2.210 

料イi縦!天右 2000 0.35 

低 抗 告Jii鋭J火山 5000 0.3 

JJi熔 紡凝灰行 24000 0.2 

)t~H~J刊 Oi古ID 3300 0.35 

先野帆J刊 ci来日ID 4000 0.3 

iii) 解析結果

ダム軸断面 (X= 200.0m)における変形量分布を図-5.6.6に示す。基礎岩盤の最大沈下量は河

床部の25.4cmで，円錐分布荷重による半無限弾性体地盤の最大沈下量の22.3cmにほぼ等しい。ま

た，モテソレの側面端での変化量はほぼゼロに近く，今回はモデノレ化の側面範囲はほぼ適切であった

と考える O 図-5.6.6には，フィル堤体着岩面の変形後の伸び値も示しである。この伸びと解析モデ

ノレの各区間に対応する実際のダムの監査廊継目の開きの合計を比較したものを表-5.6.4に示す。

監査廊継目の開きは4つの継目計の値の平均値を用いた。 この表より，岩盤の変形係数を原位置試

験により求めた軽石凝灰岩を基礎とする河床部では，対応するブロック聞の継目計実視IJ値の合計と

三次元解析による変形量は比較的近い値を示している。その他の左岸水平部，右岸傾斜部等では岩

盤の変形係数が推定値であるためか，実測値と解析値の対応が良くないが定性的な傾向は似ている。

よって，基礎岩盤の変形係数を原位置試験より求め， 三次元の変形解析を行えば，かなりの精度で

ii) 解析モテごル

漁川ダムの三次元モテごルは， ダム軸を含む鉛直断面について面対象とし，堤体法面勾配は堤敷き

の全長の 1/2と堤高の比から 1: 2.75とした。鉛直方向 ・水平方向のモデル化範囲は，堤体の基礎

岩盤に与える影響範囲は，堤体自重分布を単純化して図-5.6.4に示す円錐分布荷重で近似して，円
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継目の開きを予測lできるのではなし、かと考える。 は大変困難である。 このような場合，モデル化の範囲を合理的に決めることができれば，二次元モデル

で監査廊の挙動を予測することが可能であると考えられる。 ここでは，長野県の奈良井ダムの監査廊継

目挙動をギャップ要素を考慮した二次元有限要素法による基礎岩盤の変形解析により予測可能か否かを

検討する O

(1) 奈良井ダムの概要

奈良井ダムの諸元を表-5.6.5に，ダム軸方向の地質断面を図-5.6.7に示す。ダムサイ トの基盤は

古生代二畳紀の粘板岩，砂岩，チャートより構成されている。付近には大規模な構造断層が存在する

ため，激 しい摺曲，断層の影響により複雑な互層状態を呈している。地層構造は河床にほほ3平行する

南北の走行で，全体としては西側に傾斜する。全般的に右岸では砂岩の分布が多く透水性に富んで、い

るが， 比較的堅硬である。 これに対し，河床から左岸にかけては粘板岩が優勢で，断層が多く破砕の

程度も進んでいる。

表-5.6.5 奈良井ダムの諸元

庁

地

系

式

局

長

積

年

業

ト

仕

頂

体

成

事
所
水
刑
↑
ぃ
嵯
淀
堤
完

長野県

長野県木内部梢川村去塩水

{，;濃川/1<系奈良)!・川

'!]*コア引ロックフィル夕、ム

60m 

180.8 m 

952667 mヨ

n{1平1156 {ド(1981"ド)8 )J 時，'rて五 f

n{1平1157 "ド(1982"1て)1 ) J n4/1<lJf.]始
-8.67 20.628 40.0 60.0 80.091.0 110.29 145.9 187.95 214.0 253.58 

-0.54 128.1 163.718 201.77 222.25 
Y=292 

図-5.6.6 漁川ダムの三次元モデノレによる変形量の分布

凡例

表-5.6.4 漁JlIダムの監査廊継目の聞き実測値と解析値の比較

M J~ ;1!~ Jl: i ~~ /1<、ド内!~ ノ，::J~~/1< 、ド ;-\!)"，-，1nI J米日I~ イiJド傾斜 iIl)

継 11 ，11・ BL 18 
25.84 mm 

BL 3 BL 13 
-1.95 mm 

BL 28 
6.43 mm  1.57 mm 

X ?Jl1] {!，'i "，-，BL 28 "，-，BL 13 ---BL 18 ---BL 36 

角ギ 析 {I，'j 
Y = 110.29 

40.4 mm 
Y = 20.628 

16.4 mm 
Y = 80.0 

-5.6mm 
Y = 163.718 

37.3 mm  
---163.718 ---80.0 ---110.29 ---.，201.770 

5.6.3 奈良井ダムにおける監査廊の継目挙動とギャップ要素を用いた二次元有限要素法による基礎岩盤

変形解析

三次元有限要素法による変形解析により，実際のフィノレダムの基礎岩盤の変形をある程度推定できる

ことがわかっ た。 しかし，地質構造が複雑で，変形性の著 しく異なっ た岩盤が隣り合っ て存在するよ う

なダムサイ トでは，監査廊ブロックの変位が複雑で，監査廊そのものをモテごルの中に入れなければ実際

の挙動を予測することは難しい。一方，複雑な地質構造や監査廊を含めた三次元モテソレを作成するこ と

亡Eコ砂岩(一部同
板岩を伴在う ) j 地質 岩質的境界 ①良好岩

ご日制岩f一部It ./'断層磁附
砂岩を伴在う)- /' (巾 100伺未満のもの )③ 阜、良好岩

戸ー「砂岩，腕岩班長〆戸断層. &t6時
」一一_j(砂岩優勝 ) 身"...-(巾 100"，，-以上のもの)@③と@の中間

巴ヨ特認す汗灘附，酬の進んだ部分@ ~，不時

三コチマート +地下水位 ⑤ 不良岩

「百二五日チ令ー ト， 急占高直岩E庖
Lニーニ_j(テキート 債務 )

図-5.6.7 奈良井ダムのダム軸方向地質断面
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(2) 奈良井ダムの監査廊断面と継目計配置

奈良井ダムの監査廊は，ダム軸方向のみに設置されている。また，監査廊の lブロック長は7mを基

本としている。

継目計は内空断面内に設置され，継目により 2成分と 5成分の設置をとっている(図-5.6.8参照)。

2成分のものは，監査廊軸方向の継目の開きを観測することができ， 5成分のものはこれに加えて，ブ

ロック聞のズレも測定できるようになっている。

値を用いた。コア・岩盤 (B----Cl部)・岩盤 (CJの変性係数は，他ダムの類似コア・岩盤の値を利

用した。断層破砕帯の変形係数は， (4)で示 した値とした。荷重としては コアの自重のみを考慮し

湿潤密度の値は施工管理試験結果によった。

2h足分

J-2 

5 J;X:分

J-2 

一一 Eし1070.000タム人品

36，，¥ふ 一一___--E"E日百:30O-+F=τττf末{山
35'<... " 

33 
32 

30 
29 

28 
27 

25 i 

20 

4ττ7ヲす冶~12
o 10mm 日

ー--ーー

(a) 出;IIIJI心によるジョイントのJJfJき

下流il!IJ I 1'.沈H!IJ
¥ 

図-5.6.8 奈良井ダムの監査廊継目計の配置
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EL.I053.000市II.'iil:l:j;J，付:
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(3) 奈良井ダムの監査廊継目変位の実測値

奈良井ダムは 1981年8月盛立て完了， 1982年 1月より試験湛水を開始した。図-5.6.9は1981年

11月28日(盛立て完了から 3か月経過後，試験湛水開始前)の継目の開きをダム軸縦断面図に示した

ものである。継目計の値は内空断面天端と上流側の監査廊軸方向の値のみ用いている。継目が最も開

いているのは河床部および右岸低位標高である。開きの大きい監査廊ブロックの継目は，断層破砕帯

を基礎とするブロックの継自に多し、。継目の聞きを経時的に分析すると，漁川ダムの場合と同様に継

目の開き量のほとんどが堤体の盛立て時に発生しており，湛水後はほとんど変化していない。

(b) 二次ノじイ1・ドH安説法によるジョイントのI!fJさ

図-5.6.9 奈良井ダムの監査廊継目の開き実測値と解析値

表-5.6.6 解析に用いた物性値

(4) 奈良井ダム基礎岩盤の変形

奈良井ダムではコアゾーン直下の河床部断層破砕帯に岩盤変位計を埋設し，その近傍の着岩面付近

に層別沈下計の基礎部と土圧計を設置している。岩盤変位計の沈下量は堤体盛立て完了時で 15.0cm

(測定長30m)，有効土庄は 9.0kgf/cm2で，これより求めた断層破砕帯の変形係数は 1，800kgf/c m
2 

となる。また，層別沈下計基礎部の沈下量を沈下計のケーシング内にメジャーのついた探索子を入れ

ることにより測定した結果約27.5cmで、あった。これはケーシングの穴曲りにより実際の値よりは大

きめであろうが，基礎岩盤の沈下量の絶対値に近いと考えられる。

材 質
抑性係数

ポアソン比
制潤密度

(kgf / cm2
) (tf/mJ

) 

コ ア 500 0.4 2.31 

コンクリ ー 卜 210000 0.17 

右盤 (B"""， C1部) 12500 0.2 
// C2部) 4000 0.2 

// (断悶破砕音ID 1800 0.35 

(5) 奈良井ダムにおけるギャップ要素を用いた二次元変形解析

i) 解析の概要

奈良井ダムの堤体・監査廊・基礎岩盤を含めたダム軸方向断面の二次元モテミルを用いて基礎岩盤

の変形解析を行った。解析に用いた物性値を表-5.6.6に示す。コンクリートについては，一般的な

ii) 解析モデル

解析に用いたモデノレの深さ方向の大きさは， コアの土柱重量により，層別沈下量の基礎の沈下量

よりわかった岩盤の沈下量とほぼ同程度の沈下量が得られるように決定した。左右岸方向は，経験

的に堤高程度とした。

監査廊の 1ブロックは原則!として 1要素とし継目にあたるところにはギャ ップ要素を入れた。ギ

ャップ要素は2つの節点、から構成され圧縮力のみ伝達し，引張力・せん断力は伝達しない性質を与え

た。2つの節点の間には，コンクリートの剛性よりも大きな剛性を持ったパネを入れ，接触している
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場合の幾何学的形状をできるだけ保つようにした。図-5.6.10に解析モデルを示す。解析での境界

条件は下面は剛接，側面はその面に直角な方向は固定、平行は可動とした。使用した解析コードは

米国SwansonAnalysis Systems社で開発された線形・非線形プログラム ANSYSである。

表-5.6.7 奈良井ダムの監査廊継目のズレ実測値と解析値

図-5.6.10 奈良井ダムの二次元モデル

、
ジョイン ト
。〉 Itfe 紺~ I 1.¥1ーの位i[fe :;ミ測I1r'i: 解析I1rl(

(rnrn) (rnrn) 

BL 2'" 3 ， ~ 流{J[IJ 0.69 
卜 流 側 0.71 

74.67 

BL 4'" 5 
卜流側 -0.54 
ド流側 -0.08 

37.31 

BL 5'" 6 
，-流f}llj 1.95 
ド流側 -1.50 8.17 

BL 6'" 7 ト流側 4.14 
下流側 2.55 

3.99 

BL 10'" 11 L 流 fl!lj -1.25 
ド 流 側 0.00 

-5.45 

BL 14'" 15 j--流側 -0.09 
ド流側 0.19 

-7.88 

BL 17"'18 上流側 0.73 
下流側 0.92 

-15.23 

BL 19"'20 k 流側 0.08 
下流側 0.20 

5.1 

BL 21"'22 仁流 側 0.20 
下流 側 0.19 

0.76 

BL 30"-'31 上流 側 0.28 
下 流 側 0.19 

19.04 

BL 35"-'36 上流側 0.75 
下流側 0.15 

5.79 

注) 左岸側のブロックに比して 右岸側のブロックが相対的に tに
変位したら正とする。

ii i) 解析結果

前記の図-5.6.9には，ギャップ要素を用いた二次元変形解析の結果求まった継目の開きと実測の

継目の聞きを示しておいた。継目の開きの実測値と解析値の傾向は，河床から右岸低位標高ではお

おむね一致しているが，左岸アバットメント傾斜部では一致していない。また，開きの実測値と解

析値の絶対値の河床部ではおおむね一致しているが，左右岸アパットメントでは解析値の方が実測

値より数倍大きくなっている。ズレについては， 表-5.6.7に示すように，河床部の 6"'-'7ブロック

の聞の継目を除いては解析値の方がはるかに大きくなっている O

以上より，大規模な断層のある河床部の監査廊の変位の実測値と解析値はその傾向においてはほ

ぼ一致しており，ギャップ要素を用いた二次元変形解析を用いれば，変形係数がわかっている河床

部監査廊の変位傾向が大略予想できることがわかった。 しかし，斜面部では解析値と実測値が大き

く異なった。この理由としては，入力物性値である変形係数が，河床部の断層以外すべて推定によ

っていることが挙げられる。

5.6.4 七北田ダムの斜面上監査廊の継目挙動と二次元有限要素法による基礎岩盤変形解析

宮城県の七北田ダムは右岸アバットメント上位標高にきわめて軟質な地層をもち，ダム設計・施工に

あたっては， この地層の変形性，止水処理が課題となった。ダムの建設にあたっては， この地層に岩盤

変位計，透水試験孔を設けて堤体の盛立てに伴う基礎の変形，透水性の変化を調査するとともに，監査

廊の継目には継目計を設置して変位を計測した。ここでは，堤体の盛立てに伴う基礎の変形を知る必要

があるうえ，斜面上の堤体自重による応力は，堤体を全体一層で載荷して基礎岩盤の変形解析を実施す

るよりも，遂次盛立てで載荷して変形解析をする方が実現象に近くなるという理由から，堤体を遂次盛

立て載荷した場合の基礎岩盤の変形解析を行った。

(1) 七北田ダムの概要

七北田ダムの諸元を表-5.6.8に，ダム軸方向の地質断面を図-5.6.11に示す。ダムサイト付近に分

布する基礎岩盤は，新第三紀中新世の砂岩，凝灰質砂岩，凝灰岩，凝灰角磯岩，泥岩等で，厚さ 10"'-'

30mの互層で存在し，それを新期火山性の泥流堆積物，段丘堆積物などが覆っている。基礎岩の各層

は，ダム軸断面では右岸側へ6
0

"'-'14
0

傾斜し，上下流方向には上流側へ40 ~5 0 傾斜しているO 砂

岩 (Yss)，凝灰質砂岩 (Ys)は亀裂が少なく難透水性である。凝灰岩 (Yf)はおおむね亀裂の少ない

岩盤であるが，オープンクラックが存在し，また凝灰角磯岩 (Yt)には関口した大亀裂が存在する。凝
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ウ

t
q
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灰質砂岩 ・泥岩互層 (Ym)，凝灰質砂岩 ・泥岩互層 (Sm)，シル ト質凝灰岩 ・凝灰質泥岩互層 (Sa2)

の各層は層理面に沿う細亀裂が発達する O 最上部の砂質凝灰岩 (St)は，固結が不十分で層理面がほと

んど見られな いが，多くの薄い粘土脈が挟在 しているのが見られる。ダムの設計 ・施工にあたっては，

この Stの工学的性質の把握が重要な課題となっ た。

表-5.6.8 七北田ダムの諸元
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図-5.6.11 七北田ダムのダム軸方向地質断面

(2) 砂質凝灰岩の変形性

砂質凝灰岩に対して，平板載荷試験(載荷板の径30cm，剛体載荷法)を行った。その結果を表-5.

6.9に示す。この表より，砂質凝灰岩の変形係数が2，OOOkgf/ c m2
であることがわかる。

(3) 七北田ダムの監査廊断面と継目計配置

七北田ダムの監査廊断面と継目計設置位置を図-5.6.12に示す。また 右岸上位標高の監査廊縦断

面図を図-5.6.13に示す。この部分の監査廊の 1ブロ ック長は6mであるO 継目計は，図-5.6.12に

示したように，監査廊内空断面内の3か所の凹部に設置されており，監査廊軸方向の継目の変位のみが

測定できるようになっている。
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表-5.6.9 砂質凝灰岩に対する平板載荷試験結果

試験 f~;j ，n レベル 変形係数 地s試 験点 f;;f'1i:レベル 変形係数 ぷ験 f~j弔レベル 変形係数
地 J，' (kgf! cm') (kgf/ cm1

) (kgf! cmつ (kgf/ cm1
) 地}，Ij. (kgf / cm ) (kgf/ cm2

) 

0"-'10 2600 0"-' 10 1900 0-----10 1 700 

10"-'20 2300 10"-'20 2100 10"-'20 2600 

NO.1 20"-'40 2200 No. 2 20"-'40 2000 NO.3 20"-'30 2400 

40"-'60 1600 40"-'50 1 700 30"-'40 2300 

50"-'60 1300 40"-'50 1600 

均 2200 、|ι 均 1800 均 2 100 

全 、ji. 均 2000 

280 
270 
260 
250 
240 
230 
220 
210 
200 
190 
180 
170 
160 
150 

5.780 

U.Dl.D2 
カz割j.n:I"

図-5.6.12 七北田ダムの監査廊断面および継目計設置位置
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図-5.6.13 七北田ダム右岸上位標高の監査廊縦断面
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(4) 七北田ダムの監査廊継目の実測値

全 14か所の継目の内，ブロック 13"-'12，11"-'10， 10"-'9， 9"-'8， 8"-'7， 7"-'6， 5"-'4， 4"-'3の8か

所の継目で閉じる傾向を示している。 これは，全体に変形性の大きいアバットメントでは，堤体の盛

立てによる荷重は岩盤を押し広げる方向に作用するのではなく，沈下させるように作用し，アパッ ト

メン卜の着岩面に平行に圧縮ひずみが生じたためと推測される。この推論が正しし、かどうか検証する

ため， 二次兄有限要素法による変形解析を行った。

(5) 七北田ダム基礎岩盤二次元変形解析

i) 解析の概要

七北田ダムの基礎岩盤の変形解析は次のように行った。

1) 堤体のみの二次元モデノレで，非線形の築堤解析を行う。

2) 各築堤段階での堤体着岩面における節点反力を求める。

3) 節点、反力を等方な弾性体である岩盤の二次元モテごルに作用させる。

4) 各築堤段階の変形量を求める。

築堤解析に用いたコア材の物性値は表-5.6.10に示すとおりである。湿潤密度は，施工管理試験

の結果より，その他は三軸試験の結果より決定した。また，岩盤の物性値は表-5.6.11に示すとお

りとした。砂質凝灰岩 (St)は，原位置平板載荷試験の変形係数をとって2，000kgf/cm2とした。シ

jレト質凝灰岩・凝灰質泥岩互層 (SaJは，砂質凝灰岩と閉じ値とした。凝灰質砂岩泥岩互層凝灰岩

(Ym) については，一面せん断応力とせん断変位から求めた。凝灰角磯岩 (Yt)，凝灰岩 (Yf) に

ついては， 一軸圧縮強さより推定した。凝灰質砂岩互層・凝灰岩 (Sm)，凝灰質砂岩 (Ys)，砂岩

(Yss) は，横坑内でのハンマーでたたいた状態やボーリングコアなどから推定した。

表-5.6.10 コア材の物性値

制澗'普; 1St や)JJtJ-lポアソン比
0.4 

( r t) 2.13 tf / m2 ( G ) 

応)]----ポアソン

初J~j弾性係数の 比の関係をみわ 0.1 

六%ハiに対する 240 す係数 (F)
上ヒ (K) 

名li イ7 ノj
|珠山川の，]ii1tt係 (C) 

2.0 tf/ m2 

数の大気ハ:に文、! 360 
|人J;11~ I辛操 )(J

する比 (K"，) 34
0 

(ゆ)

k;ノJ----ひずみ閃

係を1Aわす指数 0.65 破 域j 比 0.85 
(n) ( Rf ) 

A
『

勺

t
門
J
山

_..‘ 

表-5.6.11 基礎岩盤の物性値

地 ，，;-'/ 名 f申件ー係数 | 
(kgf / cm3) ポアソン比

1'1 択 j凶砂質縦 J火山 (St) 2000 0.3 

1'1 ~N 肘縦!火 :(i 出訂正岡 (Sa) 2000 0.3 

白沢!叶砂r~ー犯行 If}，'1 .凝灰右 (Sm) 3400 0.3 

I弘元}'，'1(0; {' ;-泥'-!'~ TI)t(/ .縦凶行 (Ym) 2700 0.3 

場 JC 層縦以内傑お (Yt) 4500 0.3 

1 fC i椅 保、 F;}( 行 (Yf) 3500 0.3 

込jj乙伊j 凝灰白砂、 ~'J~ (Ys) 3000 0.3 

{星1 ノじ !国 砂 -l\~ (Yss) 2500 0.3 

ii) 解析モテソレ

解析に用いた岩盤モデルの深さ方向の大きさは，堤体自重による荷重を円錐分布荷重で近似した

場合の中心部沈下量とコア土柱重量による岩盤の沈下量が同じになるように決定し， 121mとした。

左右岸方向は，堤高と同じ 73mとした。以上より決定した基礎岩盤および堤体モデノレを図-5.6.14 

に示す。境界条件は，築堤解析については境界部接点、はすべて剛接とし，基礎岩盤の変形解析につ

いては底面は剛接，側面はその面に直角な方向は固定，平行な方向は可動とした。堤体の築堤解析

には，堤体材料の応力ひずみ曲線，ポアソン比を双曲線近似とする Duncan-Chanの理論に基づく

有限要素法の解析コード ISBILDを，基礎岩盤の変形解析には前述の NASTRANを用いた。
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図-5.6.14 七北田ダムの二次元基礎岩盤モデノレと堤体モテソレ
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i ii) 解析結果

解析による変位・応力を調べてみると，盛立て標高のやや上位では，アバッ トメントに平行な方

向に引張応力が生じ，盛立て標高より下では圧縮応力が生じている。

また，右岸と位標高の監査廊継目の開きについて，いくつかの継目の聞きの実測値を合計したも

のと，その継自に挟まれる監査廊ブロックの位置に相当する節点間距離変化の解析値合計を比較し

てみた。図-5.6.15に監査廊継日の実測値と二次元モデルによる解析値を示した。ただし，継目の

開きの実視IJ値は，監査廊内空断面上部と下部とし下部の実測値は上流側と下流側の継目計の値の

、1/均値を用いた。
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図-5.6.15 七北田ダムの監査廊継目の実測値と解析値
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実演IJ値においてジョイント 1"-'3は，全体として継目は開いているが，これはジョイント 3の継目

の開きが極端に大きい ことが影響していると思われる。ジョイント 4"-'6，7"-' 11 は継目が閉じる傾

向を示しており‘ジョイント 12，13はほとんど変化していない。これに対し， 二次元解析の結果で

は，ジョイント 1"-' 3， 4 "-'6に相当する節点間では縮んでおり，また，ジョイント 7"-'11に相当する

節点間では当初伸びを示しているが，盛立て標高が高くなるに従って縮みに転じる傾向を示してい

る。この解析より，堤体の盛立てが進むとアパッ トメント傾斜部の岩盤は斜面に沿っ て縮むことが

明らかとなった。監査廊継目の実測値では，ジョイント 4"-'6， 7"-' 11に見られるようにこの傾向を

ある程度示していると考えられる。同様なことが，漁川ダムの左岸水平部から河床部にかけての継

目計の実測値および三次元モテごルによる解析値にも表れている(表-5.6.4参照)。図-5.6.15にお

いて，アバットメント傾斜部表面近くの変位は，解析値の方が実測値より大きい傾向を示している。

これは， 二次元モデノレのモデル化の範囲が大きすぎたこと，また，同じく 二次元モデルであるため

堤体の自重による荷重が十分に拡散せず，変位が実際より大きくなったためであると推測する。ま

た， ジョイント 7"-'11については，継目計の測定を開始したのが 1982年3月で，盛立ては 1981年

12月より標高234mで休止している状態であったため，その期間中に継目計の開きが収束してしま

い，継目の聞きの傾向が解析値と大きく異なったものと思われる。

5.6.5 まとめ

3つのダムの監査廊継目計の実泊IJ値を解析するとともに， 三次元および二次元の有限要素法による基

礎岩盤の変形解析を行った結果，以下の知見を得た。

(1) 今回対象とした軟岩基礎上に築造されたロックフィ lレダムでは，基礎の沈下に伴い底設監査廊の

継目に開きが生じることがわかった。 しかし，その開き量はさほど大きくないうえ，各ダムでは監

査廊の内空部周辺に止水板を設置したり， ジョイントグラウチングを施工する等の止水対策が講じ

られていた。そのため，盛立て完了後の湛水によっても ジョ イントの開きが大きくなるような傾向

や監査廊内で、の極端な漏水は見られず，これらのダムの監査廊継目は十分な止水性が確保されてい

ると言える。

(2) 基礎の変形性の分布が比較的単純なダムサイトでは，基礎岩盤および堤体を含めた三次元有限要

素法を用いた弾性変形解析により，基礎岩盤の変形 ・監査廊継目の開きを予測することが可能であ

る。

(3) 三次元有限要素法を用いた変形解析ではモデノレ化の範囲をどれくらいにとるかが重要である。堤

敷の長さが240m程度のダムでは，岩盤のモデノレ化の範囲は深さ方向は堤高の 5倍以上，右岸岸方

向，上下流方向は堤体の端より堤高の 1.5倍以上必要である O このモデル化の範囲を定めるのに，円

錐分布荷重による沈下量の解析が有用である O

(4) 二次元有限要素法のモデノレでもモデノレ化の範囲が妥当であれば，監査廊の継目をギャ ップ要素等

を用いて考慮することにより，ある程度監査廊ブロックの挙動を推定することができる。

(5) 均一な変形性をもっ軟岩からなるアバットメント傾斜部では，堤体盛土荷重により斜面平行方向

に圧力が生じ，監査廊の継目が閉じる傾向にある O この傾向は，堤体の逐次盛立てに伴う基礎岩盤

の変形解析を行うことによっておおむね予想することができる O

ウ

i
ヴ

t
門
ノ
臼



以上の結果を踏まえて，監査廊ブロックの変位を求めるための基礎岩盤の変形解析の方針をたてると

次のようになる。

(1 ) 基礎岩盤の地質構造が単純なダムサイトでは，基礎岩盤および堤体を含めた三次元有限要素法を

用いた線形の変形解析により基礎岩盤の変形量を求める O この場合，基礎岩盤の変形係数は，原位

置平板載荷試験より求める O 三次元モテソレ化の範囲は，円錐分布荷重の解析解を参考にできるだけ

大きくとる。

(2) 基礎岩盤の地質構造が複雑で，変形性が大きく異なる地質が接しているダムサイトでは， 三次元

のモデル化が困難となるので，監査廊の継目をギャップ要素等で考慮した二次元有限要素法を用い

て基礎岩盤の変形解析を行う。また，アパットメント傾斜部の監査廊については，堤体の遂次盛立

てに伴う基礎岩盤の変形解析を行う。二次元モテεルにおけるモデjレ化の範囲は，三次元モデルによ

る有限要素法の解析か円錐分布荷重の解析解により概略の基礎岩盤の沈下量を求め，堤体の土柱重

量による基礎岩盤の沈下量がそれと等しくなる範囲とすることが考えられる。
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5.7 結語

ロックフィルダムにおける計測のうち堤体の外部および内部変形，基礎岩盤の変形，堤内の土圧およ

び、間隙水圧と底設監査廊の継目変位といった力学的挙動の実演IJ値を解析することにより，以下の知見を

得た。

第3節における堤体の外部変形についての検討から得られた結論は次の通りである。

(1 ) 最大横断面の沈下量dvとダム高日の関係は，べき乗関数dv a.H1で近似できる。式中のaは盛

立後の経過日数の関数(対数回帰による相関が高し¥)として表現でき， bはほぼ一定値の1.6であっ

た。

(2) 最大横断面の下流方向の最大水平変位量dhmaxは初期湛水時におおむね生じており，その値はダム

高 Hの0.1%以下であった。

(3) 天端の沈下傾向において急変点の存在は認められず，測定点の最終盛立高が高いほど沈下量が大

きい。

(4) 同一 ダムにおいて，河床部よりも盛立高の低いアパットメント部において最終盛立高に対する沈

下量，つまり沈下率が大きい。

(5) 天端の沈下の要因としては，最終盛立高，堤体の乾燥密度および間隙比，ロック材の締固め厚さ

があることがわかった。

(6) 天端ダム軸沿いの水平変位の傾向は 3タイプに分類することができる。

(7) 天端の各測点、における下流方向の最大水平変位量は，各測点における最終盛立高のはぼ0.1%以内

である。

(8) 天端ダム軸沿いの水平変位の要因としては，貯水位の変動割合と谷形状が考えられる。

(9) 最大横断面法面における沈下および、水平変位と最終盛立高との関係については，最大横断面天端

のそれらと堤高との関係とほぼ同様な関係であった。

(10) 最大横断面法面の水平変位傾向を3タイプに分類した。

第4節においては，堤体の内部変位の代表例として層別沈下測定結果を解析した結果，以下の知見を得

た。

(11) 最大沈下量は最終盛立高の下から 40"-'60%の位置で生じ，その沈下量は，最終盛立高との関係

dsmax = (0.005"-'0.02)・Hで表すことができる。

(12) 盛立完了後3年経過時の層別沈下率は，盛立完了直後に比べ，高標高部での増加傾向がすべてのダ

ムでみられた。また，逆に低標高部では多くのダムで減少傾向が現れた。

(13) 鉛直ひずみで表現すると，その分布形状は 4タイプに分類される。

(14) 最大鉛直ひずみは，最終盛立高に対し， コア部で 2"-'8%，ロック部で 2"-'6%程度の値を示す。

第5節においては，フィルダム堤体内の土圧および‘間隙水圧の測定結果を解析することにより，以下の

知見を得た。

(1日 盛立完了時において鉛直全土庄は，コアゾーンで土柱重量の40"-'90%，ロ ックゾーンで90"-'100 

%，フィルタゾーンで 120"-'170 %程度の値を示す。 コアゾーンの過小な値とフィ jレタゾーンの過大
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な値はアーチ作用によるものと考えられる。

同 コア材の盛立期間において，鉛直ひずみと鉛直全土圧から求まる変形係数はD= 150"-'450kgf/ 

c m
2
を示すO

(1力 コアゾーンの間隙水圧は中央部で最大となり， フィルタゾーンとの境界部でOとなるような球根

状の分布形状を示す。

(1助 コアゾーンの間隙水圧は盛立の進行に伴い増加するが，消散するため，土柱重量と比較した増加

率は小さくなり 盛立高との関係は放物線近似できる。

(旧) 鉛直全土圧と間隙水圧との比は，盛立進行に伴い，ほぼ一定の関係で推移する。
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第6章 ロックフィルダムの地震時の力学挙動観測と解析

6.1 序説

諸外国のダムの事故例を見るまでもなく， 夕、ムが万一破壊すれば下流域に壊滅的な被害をもたらすこ

とは想像に難くなし 1。わが国は，狭小な国士のわずか4分の lの平地に人口 資産の大半が集中している

うえ，位界でも有数の地震同である。ここ 5年間をとってみても 1995年の兵庫県南部地震や 1993年の

北海道南丙沖地震などマグニチュード7以上の大地震が5回も発生し，多くの人命が失われ，公共土木施

設などに壊滅的な被害を被った。幸いダムは大きな被害を受けていないが，わが国において地震に対す

るダムの安全性を確保することは必須の課題となっている。

ダムは，耐用年数が著しく長い点、に他の公共土木施設とは異なる大きな特徴がある。今後幾世紀もの

間，所要の機能を良好に発揮し続けるためには，その聞に発生するであろう地震に対して十分な耐震性

を有するように設計を行う必要がある。

一方，わが国でロックフィルダムの建設が始まったのは 1950年代からであり，地震に対する経験年数

は高々 40年に過ぎない。わずか数十年の経験をもとに，耐用年数が幾世紀にも及ぶ施設の耐震設計を行

う必要がある点に， ロックフィノレダムの耐震設計の本質的な難しさがある。

本章では，ロックフィルダムの地震時の力学挙動解析と安定性の評価について述べる。まず，近年建

設省所管のほとんどのロックフィルダムに地震計が設置され，地震時のダムの力学挙動が次第に解明さ

れるにつれ，現行の耐震設計法である震度法の仮定とは矛盾する観測事実が得られていることを述べる。

これらの知見をもとに， ロックフィルダムの新しい耐震設計法である 「フィ jレダムの耐震設計指針

(案)Jが提案され，現在フィルダムの耐震設計の実務において広く活用されている。筆者は本指針(案)

の検討に参画したが，その基本的な考え方や震度法との相違点，適用にあたっての留意点などについて

述べる。

さらに，兵庫県南部地震においては他の土木構造物に甚大な被害が発生したことに鑑み，現行の震度

法で設計されたロックフィ jレダムの地震時安定性について評価した結果について述べる。
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6.2 地震時の力学挙動および地震被害

6.2.1 概説

ダムの耐震設計上考慮すべき地震力を適切に設定するためには，基礎岩盤や堤体に地震計を設置して

地震動や堤体の応答挙動を直接観測する必要がある。また，解析手法の妥当性は，計算値と実測値を対

比することによってはじめて確認することができる。 この意味から， ダムにおける地震挙動の観測は，

耐震設計の合理化を目指すうえで不可欠のものである。

新潟地震が発生した 1964年(昭和39年)6月当時，建設省所管のダムにおいて地震計を設置済みのダ

ムは数少なく，完全な記録が得られたダムはなかったが，新潟地震以降，地震計の設置台数が急速に増

加し地震観測が積極的に行われるようになった。現在では，建設省所管のほとんど全てのダムにおい

て地震計が設置され，観測が行われている。

本節では，わが国のダムにおいてこれまで得られた地震記録をもとに，地震時のロックフィルダムの

力学挙動を解析するとともに，地震による被害について述べる。

6.2.2 地震時のロックフィルダムの力学挙動解析

(1) 固有振動周期

1993年釧路沖地震の際，ロックフィノレダムの基礎と天端で観測された加速度時刻歴より周波数応答

関数を求め，その卓越周波数より算出した固有振動周期Tと堤高Hの関係を，図-6.2.1に示す。両者

の関係は概ね線形関係にあり，地震観測や起振実験結果から得られた岡本の経験式1) (6.2.1)， (6.2.2) 

の範囲にほぼ入っている。

上下流方向
H[m] 

T[sec] = (0.35~0.65) x一 一一
100 

(6.2.1) 

ダム軸方向
H[m] 

T[sec] = (0.35~0.50) x一一一
100 

(6.2.2) 

ダム軸方向の固有振動周期は，上下流方向のものより小さくばらつきが大きい傾向にあるが，これ

はダムサイトの谷方向の拘束や谷形状に起因していると考えられる。

1995年兵庫県南部地震においてもこれと 同様の結果を得ているが， 16.4.2 兵庫県南部地震におけ

るダムの挙動解析」において後述する O

(2) 水平最大加速度と鉛直最大加速度

ロックフィノレダムの強震記録をもとに， ダムサイト基礎岩盤における水平方向の最大加速度(上下

流方向とダム軸方向のいずれか大きい方)と鉛直方向の最大加速度の関係を，図-6.2.2に示す。大ま

かな傾向として，水平方向の最大加速度が 150gal以下の範囲では，鉛直方向の最大加速度は水平方向

の最大加速度の概ね 2分の l程度の値をとる傾向にある O
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ダム基礎の最大加速度と天端の加速度応答倍率の関係(ダム軸方向)図-6.2.4 天端における加速度応答倍率(3) 

ダムサイト基礎岩盤での最大加速度と天端における加速度ロックフィルダムの強震記録をもとに，

最大加速度の高さ方向の分布(4) それぞれ図-6.2.3，図-6.2.4に示す。いず応答倍率の関係を，上下流方向とダム軸方向について，

ダムコアゾーンの中位標高に地震計を埋設しているダムでは，
中央コア型のロックフィルダムで，れも，基礎岩盤での最大加速度が大きくなると天端での応答倍率は低下する傾向にあり，基礎岩盤の

これらのデータを，堤体高(ダ
基礎岩盤，天端のほかに中位標高での加速度データが得られている。

最大加速度が50gal程度以上になると，天端の加速度応答倍率は概ね 1.5""'4の範囲に入る。

と，応答倍率(基礎岩盤の上下流方向の最大加速度に対する地震

の関係として整理したのが，図-6.2.5，図-6.2.6で
計設置標高での上下流方向の最大加速度の比)

ム高に対する地震計の設置高の比)

ある。

ロ

ックフィルダムの現行の耐震設計法である震度法では，震度分布は天端から基礎まで一定としている
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ダムの高さ方向に最大加速度がかなり増幅されることがわかる。
データのばらつきは大きいが，
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が， これらの観測事実とは明らかに矛盾する。

なお、図-6.2.6の 1994年北海道東方沖地震において，新冠ダムや高見ダムの天端での応答倍率が

10を超えている。これらのダムの堤高は，それぞれ 102.8m，120mで堤体の固有周期が0.5sec程度で

あるのに対して，基礎での加速度波形のパワースペクト jレの卓越周期はいずれも 2Hz程度であり，き

わめて増幅しやすい条件にあったと考えられる。なお，ダムの基礎での最大加速度は，ともに 15galと

大きな値ではなかった。

6.2.3 地震によるロックフィルダムの被害

わが国で，地震により変状が生じたロックフィルダムは，以下に示す5ダムである。

5 6 

応答倍率

仁二一十勝ダム ー←漁川ダム ート高見ダム ー←新冠ダム

ー岳・漁川ダム --G--三石ダム ー士-二庄内ダム

2 3 4 7 8 9 10 

( 1) 御母衣ダ‘ム(1961年北美濃地震)

1961年8月19日午後2時半頃，岐阜県別山付近に震央をもっマグニチュード7程度の北美濃地震が

発生した。震源はやや深く 25kmであった。

震央から約20kmの距離に御母衣ダムがあり，天端が約3cm沈下し，水平方向に約5cm変位を生じ

たほかは，特に異常は認められなかった。

御母衣ダムは， 1961年に完成した堤高 131mの傾斜コア型ロックフィルダムで，法勾配は上流面が

1 : 2.5，下流面が 1: 1.75である。その後も， 1961年と 1969年の2回，いずれもマグニチュード 7.0

クラスの地震が数 10kmの範囲内に発生したが，若干の沈下が発生したもののダムの安定上支障とな

るような被害は生じなかった。

このことは，入念な設計・施工を行ったロックフィルダムは，少なくともこの程度の地震には十分

な安全性を有することを実証したものである。
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(2) 皆瀬ダム (1964年新潟地震)

1964年6月 16日13時02分頃，新潟県粟島付近に震央をもっマグニチュード7.5の新潟地震が発生

した。被害は新潟，山形両県を中心として9県に及んだ。

震源から約 145km離れた皆瀬ダムでは，地震によって天端が30mm沈下し， 33mm下流側へ変位し

た。また，上流面の表面遮水用コンクリートスラブに0.3，，--，0.5mmのへアークラックが発生し，下流法

面では石塊の転石が見られた。ダムサイトでの震度は Vであった。

皆瀬ダムは， 1963年に完成したコンクリートスラブによる表面遮水型ロックフィルダムで，完成後

l年4ヶ月経過した時点、で地震を受けた。漏水量は地震直後に 2倍強に増加したが， 2日後には平常の

量にもどった。

図-6.2.5 堤体高と加速度応答倍率の関係(その1)
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(3) 石淵ダム (1970年秋田県南部地震)

1970年 10月 16日，秋田県南部地方を震源とするマグニチュード6.2の秋田県南部地震が発生した。

震源の深さは Okmであった。

石淵ダムの堤頂が 19mm沈下し，上流側へ5mm移動し，漏水の増加が認められた。

石淵ダムは， 1953年に完成したわが国初のロックフィルダムで，皆瀬ダムと同様にコンクリートス

ラブによる表面遮水型のダムである。

。
o 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15 

応答倍率

図-6.2.6 堤体高と加速度応答倍率の関係(その 2)

ダムの地震観測記録が数多く蓄積され，地震時のダムの挙動が次第に明らかになってきた。 これら

の観測事実は，震度法の基本になっている最大加速度と設計震度の関係について，工学的な視点、から

検討を行う必要があることを示している。

(4) 牛野ダム(1978年宮城県沖地震)

1978年6月12日午後5時14分頃，宮城県金華山の東方沖約60kmの海底に震源をもっマグニチュー

ド7.4の宮城県沖地震が発生した。

牛野ダムの上流面石張部において，ダム軸方向に72mにわたりクラックが発生した。クラックの発

生位置は，地震時の貯水位EL87.5mよりわずか上の EL89.0mであった。
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牛野ダムは， 1973年に完成した堤高47mの傾斜コア型ロックフィルダムで，図-6.2.7の標準断面

図に示すように， コアを保護するために上流面に間知石張が施工され，石張とコアの聞にはフィルタ

の機能を有する切込砂利が， 20-----30cmの厚さで施工されている。

クラック発生の原因は， ダム堤体と張石部の岡1]性の違い，すなわち間知石張が堤体の変形に追従で

きなかったことにあると考えられる。その後の調査で， クラックはコアに達しておらず， ダムの止水

機能への影響はなかった。
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図 -6.2.7 牛野ダムの標準断面図

(5) 牧尾ダム (1984年長野県西部地震)

1984年9月14日午前8時48分頃，長野県木曽郡王滝村に震央をもっマグニチュード6.8の長野県西

部地震が発生した。

震央域に牧尾ダムがあり，ダム天端のクラック，下流法肩の沈下，下流法面のゆるみが発生した。牧

尾ダムは， 1961年3月に完成した堤高 104.3mの中央コア型ロックフィルダムである。

天端のクラックは，強震を受けたアースダムに見られる種類のもので，強震時に発生する引張応力

によるものと考えられる。クラックの深さは，写真-6.2.1に示すように最大で 1.5m程度でコアの設

計標高まで達しておらず，ダムの遮水機能に影響はなかった。

堤頂下流測法肩では， 30-----40cmほど段差がついて法面が沈下した。下流法面に設置された道路が

一部勾配が急な箇所があり，これが影響 しているものと考えられた。

堤体変形の標点が，天端ではゆるんだ法肩に設置されていたために，ゆるみの影響のない天端中央

の沈下や水平移動は測定されていない。また，斜面上の測点、もリップラップの大塊が地震動で移動し

たために，マクロな意味でのダムの変形は，正確には測定されていない。このようなことから，表層

の変位は，上流側測点、で水平上流側へ約50mm，沈下は 50-----100mm，下流側測点、で沈下は約50mm

と推定された。なお，地震時の貯水池水位は，常時満水位に比べておよそ 30m低かった。地震計は，

停電のため機能しなかった。

写真-6.2.1 牧尾ダムにおける天端のクラック発生状況

わが国のロックフィルダムで生じた被害をまとめると，以下のようであるo

1) ダムの安定上支障となるような大きな被害を受けた例は皆無である O

2) フィルダムの表面に，堤体と剛性の異なる表面遮水壁や間知石張などを設置したダムでは，地

震時に堤体の変形に追従できずにクラックが発生する恐れが大きい。

3) 御母衣ダム，牧尾ダムのような一般的な型式のロックフィルダムは，大地震時に天端でわずか

なクラックや沈下が発生することがあるが，いずれも軽微なもので堤体の安定上問題となるよう

なものではない。

なお，御母衣，牧尾，石淵，皆瀬の各ダムは，いずれも 1950年代から 1960年代前半までに完成し

た，わが国ロックフィルダムの繁明期を飾るダムである。ロックフィノレダムの建設が盛んになった

1970年代以降に完成したダムでは，これらのダムと比べて施工機械の大型化などにより，より一層丹

念な締固めが行われている O このことが， 1970年代以降に完成したダムにおいて，地震被害が発生し

ていない理由のーっとなっていると考えられる。

6.2.4 その他のダムの挙動

わが国のロックフィノレダムでは，大きな加速度を記録したにも関わらず何ら被害を生じていないダム

が数多くある。

基礎岩盤の最大加速度で大きな値を記録したダムは，樽水ダム (236gal，1978年宮城県沖地震)，三

保夕、ム(l93gal，1976年山梨県東部地震)，鶏夕、ム(l44gal，1993年北海道南西沖地震)，箕面川ダム
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(l35gal， 1995年兵庫県南部地震)などである。

このうち，樽水ダムの236galという値は，ダム基礎における加速度記録としては最大級のものである O

樽水ダムは， 1976年に完成した堤高43mの中央コア型ロックフィルダムで，設計震度は0.15である。瞬

間的ではあるが，設計震度の約1.6倍の加速度が基礎岩盤に作用したことになる。天端での加速度記録は

得られていないが，堤体の一次固有振動数は，微少地震の観測結果によると約3.8Hzであるのに対し，地

震動の卓越周波数は2.0-----5.0IIzであり，震度法で考えているように堤体が剛体のごとく振れたとは考え

にくし、。天端の加速度は，基礎岩盤に対して数倍程度に増幅されていたものと推定されるが，堤体は沈

下 ・クラック等の変状を何ら被らなかったし，漏水が急増した形跡もなかった。

観測された加速度波形を図-6.2.8に示す。 これによると，最大加速度の 236galは単一の衝撃的な波

で，ダムの地震応答に対する影響が小さく，被害が生じなかったものと考えられる。ちなみに，このピー

クを除けば加速度の値は 130gal程度に急激に下がっている。

天端の最大加速度で大きな値を記録したダムは，喜撰山ダム (489gal，1995年兵庫県南部地震)，権

現ダム (417gal， 1995年兵庫県南部地震)，箕面川ダム (400gal， 1995年兵庫県南部地震に和田ダム

(301gal， 1994年三陸はるか沖地震)などがあるが，いずれも堤体に変状は生じていない。

と天端の加速度応答倍率は概ね 1.5---4の範囲に入る。

(4) ダムの高さ方向に最大加速度はかなり増幅され，地震によっては 10倍程度の応答倍率となる場合

もある。ロックフィ/レダムの現行の耐震設計法である震度法では，震度分布は天端から基礎まで一

定としているが，これらの観測事実とは明らかに矛盾する。
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また，地震によるロックフィルダムの被害について整理し以下の知見を得た。

(5) ダムの安定上支障となるような大きな被害を受けた例は皆無である。

(6) 堤体法面に堤体とは剛性が大きく異なるコンクリート，張石，張ブロックなどが設置されている

ダムでは，堤体の変形に追従で、きずにクラックが発生する可能性が大きい。

(7) 一般的な型式のロックフィルダムは，大地震時に天端でわずかなクラックや沈下が発生すること

があるが，いずれも軽微なもので堤体の安定上問題となるようなものではない。

(8) 震度法では0.1---0.15程度の設計震度で設計しているが，基礎で0.1---0.2g，天端で0.2---0.5g程

度の加速度を生じたダムでも，安全上問題となるような被害は全く生じていない。

(9) わが国でロックフィルダムが盛んに建設されるようになった 1970年代以降に完成したダムでは，

施工機械の大型化なとにより丹念な締固めが行われていることが，地震被害が発生していない理由

の一つであると考えられる。
gal 
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Tl門EIN SECONOS 

これらの観測事実と地震時のダムの挙動は，震度法の基本になっている最大加速度と設計震度の関係

について，工学的な視点、から検討を行う必要があることを示している。

地震時の観測記録の蓄積を踏まえて，実際の観測事実と矛盾のない地震荷重を適切に設計に反映させ

た，より合理的な耐震設計法が必要と考えられる。

日.00

ー100.00

-200.00 

-300.00 

図-6.2.8 樽水ダム 加速度記録(1978年宮城県沖地震，ダム軸方向)

以上のように，これまで基礎岩盤で0.1"-'0.2g，天端で0.2"-'0.5g程度の加速度を記録したダムがある

が，何ら被害を生じていない。

6.2.5 まとめ

本節では，わが国のロックフィルダムでこれまで得られた観測記録をもとに，地震時の力学挙動を分

析し地震による被害についてまとめた。

ダムでの観測記録をもとに，地震時の力学挙動を分析した結果，以下の知見を得た。

(1) ロックフィルダムの固有振動周期と堤高の関係は概ね線形関係にあり 地震観測や起振実験結果

から得られた岡本の経験式の範囲にほぼ入る O

(2) ダムサイト基礎岩盤における水平最大加速度と鉛直最大加速度の関係は 大まかな傾向として，

水平方向の最大加速度が150gal以下の範囲では，鉛直方向の最大加速度は水平方向の最大加速度の

概ね2分の l程度の値をとる傾向にある。

(3) ダムサイト岩盤での最大加速度と天端における加速度応答倍率の関係は，岩盤での最大加速度が

大きくなると天端での応答倍率は低下する傾向にあり，岩盤の最大加速度が50gal程度以上になる
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6.3 フィルダムの耐震設計指針(案)による解析

6.3.1 槻説

1991年(平成3年)度以降，建設省，水資源開発公団および各都道府県が実施するフィルダムは，河

川管理施設等構造令に基づき震度法により耐震設計を行うのと同時に 新しい耐震設計法である 「フィ

ルダムの耐震設計指針(案)J!により耐震性の照査を行い，双方を満足するように設計している。

本指針(案)は，寒河江ダム，七ヶ宿ダム， 三国川ダム等の大規模なロックフィルダムの建設， ダム

堤体の地震動の観測l記録の蓄積，堤体材料の物性値を把握する材料試験方法の進歩等を踏まえて，国土

開発技術研究センターが 1986年(昭和61年)に組織した 「ロックフィノレダム耐震設計検討委員会(岡

本舜三委員長)Jにおいて検討を行いとりまとめたものである。筆者は，当時国土開発技術研究センター

において新しい耐震設計法の検討を担当し，引き続き建設省においても検討委員会委員として検討に参

画した。

本指針(案)は，河川管理者以外の者が設置する利水ダムの耐震設計においても用いられており， フ

ィjレダムの耐震設計の実務において広く活用されている。

本節では， フィノレダムの耐震設計指針(案)について，その特徴，適用範囲，設計手順について述べ

るとともに，平成3年度以前に設計されたフィノレダムを対象にしたケーススタディの結果について述べ

る。

② 修正震度法

修正震度法は，構造物および地盤の地震応答を考慮し，地震荷重を定めて行う耐震計算法であるo

構造物の固有周期と地盤特性の関係から，設計震度を基準震度に対して補正し，さらに震度法とは

異なり，地震荷重を構造物に一様に作用させずに，構造物の各部に地震荷重の増幅を考慮して作用

させる。このため， ダムの設計震度がダムの標高によって異なることとなり，実際の地震観測結果

と矛盾しない。

また，修正震度法では堤体の安定性は震度法と同様に静力学的に検討するため，設計の手順は従

来の震度法の延長線上にあり，設計計算も簡単であるという実務上の利点、を有している。

③ 時刻歴応答解析法

時亥1]歴応答解析法は，入力として与えた時々刻々変化する地震動に対して堤体に生じる応力や変

形を逐次求める解析法で， ダム堤体の物性値の与え方により計算結果が大きく異なり，かつ入力地

震動の設定や安全性の評価にも高度な工学的判断を必要としている。

現在，入力地震動，堤体物性値，安全性の評価の各分野について，細部にわたる研究が進展しつ

つあるが，本解析法を一般的なフィルダムの耐震計算法として規定化することは困難であると考え

られる。

したがって，時刻歴応答解析法は，地震に対して慎重な検討を要するダムについて，震度法によ

り定められたフィノレダム断面の安定性の確認方法として利用してし、く必要がある。

以上のことから，新しいフィルダムの耐震設計法として，修正震度法を用いることとした。6.3.2 フィルダムの耐震設計指針(案)の特徴

本指針(案)の特徴は (1)修正震度法 (2)堤体震力係数， (3)材料のせん断強度，の3つである。

(1) 修正震度法

構造物の耐震設計法は，①震度法②修正震度法，③時刻歴応答解析法，の3つに大別されるが，本

指針(案)では修正震度法を採用した。

① 震度法

震度法は，地震荷重を構造物に静的に作用させて計算する耐震計算法であり，従来よりダムの耐

震設計法として用いられてきた。震度法に基づき設計されたロックフィルダムは，兵庫県南部地震

をはじめとする既往の大地震時においてもダムの安全上支障となるような被害は生じておらず，地

震に対して十分な安定性を有することが実証されている。

しかし震度法では 堤体に作用する地震力を震度によって表し 震度分布は天端から基礎まで

一定と仮定しているが ロックフィルダムでの挙動観測記録によれば，天端の最大加速度は基礎地

盤のそれの数倍程度の応答倍率を示し 震度法の設計条件とは矛盾している O さらに，震度法では

0.1""0.15程度の設計震度で設計しているが，現実には堤頂部で0.2""0.5g程度の地震動を受けても

大規模な斜面崩壊等ダムの安定性に影響を及ぼすような被害を被った事例は皆無である O

地震に対するダムの安定性という社会的関心の深い問題について， このような観測事実と異なる

震度法の設計条件は 一般の人々にダムの安定性に対する無用の不信感を生む可能性もある O

ロックフィルダムの実際の観測記録と矛盾しない形で地震荷重を適切に耐震設計に反映させた，

震度法に代わるより合理的な耐震設計法が必要である。

(2) 堤体震力係数

震度法では震度は高さ方向に一定としているが，本指針(案)では，安定計算において考慮する円

形すべり土塊に働く地震力の震度を，すべり円弧の位置によって異なる値とした。すべり土魂に作用

する地震力は土塊中で一様ではなく標高によって異なり，かつ地震動継続時間中は時々刻々変化する。

しかし安定計算を簡単にするために，土塊に作用する合力としての地震力の地震動継続時間中の最

大値に相当する震度を堤体震力係数kとし，天端標高とすべり面の最も低い標高との差をy，堤高をH

としたとき， y/Hの値に応じて，図-6.3.1のように設定した。

ダムが大きな地震力を受けると，堤体にはすべりが発生し土塊が滑落する。すべり土塊を多数の薄

片に分けた場合，各薄片の標高における震度係数と薄片の重量との積は薄片に働く地震力となる O ま

た土塊を構成する全薄片に働く地震力の和は土塊に働く地震力であり，薄片に働く地震力のモーメ

ントの和は，土塊に働く地震力のモーメントとなる。すべり土塊に働く地震力のモーメントと同じ大

きさのモーメントを与えるような，土塊内では一様と仮定された震度係数を求めておけば，土塊に働

く地震力のモーメントは簡単な計算で求めることができる。このように，設計に用いる構造物に働く

地震力の分布を表すのに，実務上の取り扱い易さを考慮して土塊内の震力を一定とおく堤体震力係数

を採用した。

堤体震力係数は，土塊の形とその最下端の標高によって変わる。最下端の標高が同じである種々の

円形すべりを仮定して震力係数を試算した結果，震力係数は土塊の形によってほとんど変わらず， も

つばらすべり土塊の標高yによって決まる。したがって，震力係数分布を示すカーブはもっぱらyの関
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数となる。
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摩擦角を求める O このとき，試験結果から得られた粘着力成分は，見掛けの粘着力と称して設計上は

考慮しない場合が多い。それは，ロ ック材料のような粗粒材料の場合，破壊包絡線から見掛けの粘着

力が得られでも，拘束圧がOとなった時に真に存在するとは考えにくく，実験の精度等も考慮し安全側

で設計値を決めているためである O

しかし， ロック材料のせん断試験結果によれば，破壊包絡線は直線ではなく原点を通る上に凸の曲

線で近似できる O これは， ロック材料の内部摩擦角が，拘束圧の増加に対して一定ではなく減少する

ことを意味しており，拘束圧依存性を示すことがわかる。

図-6.3.2は，ロ ック材料の三軸圧縮試験結果の I例である O この図には，異なる 5側圧を与えた場

合の軸荷重のピーク値により，供試体の破壊時のモールの応力円が5個描いてある。また，これら5個

のモー jレ円の包絡線がこの供試体材料の破壊基準を与えると考えて，直線の包絡線および原点を通る

曲線の包絡線も記入しである。

すなわち，垂直応力 σ'nのときのせん断強度を τfとし，破壊包絡線が直線であるとすると，
k :堤体震力係数 k ， :設計地盤震度

にメプ~
τr=C' +σ'ntanφ' (6.3.1) 

ここに， C' 見掛けの粘着力

φ，内部摩擦角

図-6.3.1 堤体震力係数

前述の理由から C' = 0とすると

堤体震力係数を図-6.3.1としたのは，以下の考え方による。

① 堤体をせん断梁と仮定し，ダム基礎で実測された地震動加速度の応答スペクトルに基づきモー

夕、、ル法によって各標高の最大応答加速度を求め， これに既往の震害事例等を考慮して補正し，堤

体震度分布を求める。

② 堤体を2次元有限要素法モデjレで近似し，天端標高とすべり面の最も低い標高の差がyで、あるす

べり土塊に対して， これに生ずる地震時慣性力の地震動継続時間を通じての最大値を求める。そ

して， yを零から Hまで6段階の標高で変化させ，種々の周波数特性の入力地震動に対して堤体震

力係数を計算し， y/Hをパラメーターとして整理する。

③ 上記①と②を総合して堤体震力係数は図6.3.1とした。なお，①および②において，堤体の減衰

定数は 0.2を採用している。

実物フィルダムにおけるダム天端とダム基礎における最大加速度の観測l記録によれば，地震動が大

きくなると天端の基礎に対する応答倍率は低下し，強震時には 2"-'3倍程度となるが 図-6.3.1の堤

体震カ係数の設定は実測に照らしても妥当と考えられる。

τrσ'ntanφ (6.3.2) 

包絡線が曲線であるとし，曲線が簡単なべき関数A (σ'n) bで表せるとすると，

てr= A (σ'n) b (6.3.3) 
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(3) 材料のせん断強度

本指針(案)では， ロック材料のせん断強度を，内部摩擦角の拘束圧依存性を考慮して定めた。

ロックフィノレダムの安定計算に用いるロック材料のせん断強度は，三軸試験を3または4程度の相異

なる拘束圧下で行い 得られたモールの破壊包絡線が直線で、表されると仮定して 粘着力および内部

σ'(kgf/cm2) 

図-6.3.2 ロック材料のモー/レの応力円
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σ'n = O.lkgf/ c m2
とすると，

式 (6.3.5)において，図-6.3.2のA= 1.411， b = 0.844を仮定し

ゆ， -40.69。(6.3.3)における強度定数は， C' = 1.16kgf/cm
2
， 図-6.3.2の場合，式 (6.3.1)， 

となる。φ。=63.7
0 

およびA= 1.411. b -0.844であり、図-6.3.2からもわかるように， 4kgf/cm
2
く σ¥く 12kgf/c 

σ'nが小さい時に式 (6.3.3)がせん断強
σ'" < 0.lkgf/cm2

のような低拘束圧下での実験は困難で，
したがって，円孤すべり計算においm2の範囲で、は式 (6.3.1)と式 (6.3.3)はほぼ同ーのて fを与える。

しかし数m以下の土被りの表層すべりの安全
度の表示式として適用性を持っかとうか疑問が残る O

すべり面に働く σ¥がこの範囲にあれば，式 (6.3.1)と式 (6.3.3)はほぼ等しい安全率を与えるて，

率を求める時以外は，すべり円孤の大部分において σ'n> 0.5kgf/ c m2
の条件で式 (6.3.3)が適用可能

よりも常に小さな τfを与える。はずである。また，式 (6.3.2)は，式 (6.3.1)

それに
であり，極めて低い拘束圧下で問題となるのは円孤が斜面と交わる表面のごく 一部に限られ，

σ'" < 4kgf/ c m2の応力の小さな領域で，式 (6.3.1)または式 (6.3.3)のどち図-6.3.2において，

対応するスライスの面積も小さくなり全体の安定計算には支障がない。

ロック材料の試験に用いる三軸試験機は，通常大きな側圧での試験を前提らが適切かが問題となる O

内部摩擦角の拘束圧依存性を考ロック材料のせん断強度は，では，以上のことから，本指針(案)

として製作している。低拘束圧下でのせん断強度を精度よく求めるために，軸荷重および側圧を低荷

慮して定めることとした。
重用に改造した三軸試験機により求めたモー jレの応力円を，図-6.3.3に示す。拘束応力は0.2，0.4， 

と震度法の大きな相違は，次の2点、である O
フィルダムの耐震設計指針(案)

これによると低拘束圧の状態では包絡線が曲がっていること，換0.6， 0.8kgf / c m2
の4ケースであり，

では，震度法よりかなり大きな加速度を設計値としている。本指針(案)1) 
言すれば拘束圧が小さいほど内部摩擦角が大きくなっていることがわかる。図-6.3.3には，式 (6.3.

これによって，設計震度が実測の最大加速度に比べて著しく小さいという震度法の矛盾は避けるこ

このような低拘束圧下でも破壊包絡線として式 (6.3.3)を適3)による破壊包絡線を記入しているが，

とができる。
用しうることがわかる。

修正震度法では，材料強度を震度法よりもかなり大きくとっている。

これは，材料試験の結果に忠実にしたがった結果であるが，そのために修正震度法による場合は，材

料試験を使用条件とできるだけ同じ条件下で精密に行う必要がある。

の適用範囲フィルダムの耐震設計指針(案)6.3.3 

本指針(案)は，高さ 100m程度以下のゾーン型および均一型のフィルダムに適用する。表面遮水型の

これを準用する。フィルダムについては，

一般的な地震力，地形，基礎地盤，堤体構造 堤体材料などに特殊な条件がない
本指針(案)は，

(
"
E

U
¥
も
さ
い

これは， 100m程
フィノレダムを対象としたものであり，高さは 100m程度以下のものを対象としている。

5 

6・(kgf/cm2) 

度以下のフィルダムについては施工事例が多く，材料物性値や地震時の挙動観測に関する資料が豊富で

あることによる。
低拘束圧下におけるモールの応力円図-6.3.3 

さらに，高さが100m程度以上になると堤体の固有周期が長くなり，岩盤における地震加速度の周波数

特性を考慮すると，地震力を割り引くことのできる可能性があるためである。

なお，極めて小さな σ'nに対して，式 (6.3.3)が適用できるかどうかは疑問がある。

図-6.3.4は，既設ダム地点、で観測した水平成分82個，鉛直成分32個の地震加速度記録を用いて加速

一個のモールの応力円へ原点、から接するように号|し 1た直線の勾配を内部摩ここで粘着力を Oとし，

度倍率スペクトルを作り，固有周期Tが0.0く T~ 3.0 (sec)の範囲で， 82個の地震波に対する加速度

擦角 φ'。としたとき，次式が成り立つO

これによると，入力地震のマグニチュードが7.5以上の
倍率Sの包絡線(最大値)を示したものである。

ゆ' ー1
0
，
If-o

，
3 。=Sln

O"lf+O 3 それより長いTに対しては減少する傾向がある。
場合， Tく 0.5secの範囲では倍率はほぼ一定値をとり，

(6.3.4) 

ロックフィルダムの平均的な固有周期T (sec)は，岡本によれば堤高日 (m)に対して次式で与えら

守守 1-

I_ I_ V'-， 

れる。
σ'lI:破壊時の軸応力

σ'3:側圧

(6.3.6) 
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(6.3.5) 

これから φ'。を表現すると，

円。
Q
U
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一方，式 (6.3.3)が成り立つとして，

T1〆
ゆ'o=tan-I二Ltan-lA(o'f1)b-l。n



6.0 

6.3.4 フィルダムの耐震設計指針(案)の設計手順

(1 ) 設計地盤震度 (k，.)

本指針(案)において，設計地盤震度は次の値とする O

強震帯地域 0.18 

中震帯地域 0.16 

弱震帯地域 0.13 

建設省では，土木・建築の両分野に共通する耐震設計の基本的諸事項を体系づ、けた 「新耐震設計法

(案)J (1977年建設省)をとりまとめている O これによると，震度法に用いる設計震度は次式による。

4.4 

4.0 

ct'l. 

k" =ム1Xム2Xム3X k。 (6.3.7) 

O. 0 O. 5 1. 0 1. 5 2. 0 2. 5 3. 0 

固有周期 (sec)

ここに， kH :設計水平震度

ko :標準設計水平震度(=0.2) 

ム1 .地域係数

ム2 .地盤の特性による補正係数

ム3 .その他の補正係数

ここで， ムlは強震帯，中震帯，弱震帯の各地域ごとにそれぞれ， 1.0， 0.85， 0.7の値を用いる。地

域区分は，図-6.3.5 (建設省告示昭和56年 10月16日，第 1715号)による。

ム2は，地盤の特性によって0.9"'"'1.2のいずれかの値をとり，夕、、ム基礎は一般に岩盤であるため， ム2

= 0.9とする。ム3は， 0.5または1.0であり各種構造物の実情を考慮して定めるため，ム3= 1.0とする

と，式 (6.3.7)により定まる設計水平震度の少数第3位を切り上げると，

強震帯地域 0.18 

中震帯地域 0.16 

弱震帯地域 0.13 

となる O

本指針(案)では，設計地盤震度 (kF) としてこの値を採用した。

図-6.3.4 加速度倍率スペクトノレの最大値

堤高が100m以下の場合，固有周期は0.5sec程度以下となる O 図-6.3.4を参照すると，固有周期Tが

0.5sec以下の範囲のフィノレダムに作用する地震力は堤高によることなく 一定で， Tが0.5sec以上では地

震力は減少している。

本指針(案)の適用範囲について，高さが100m以上となると堤体の国有周期が長くなり，岩盤におけ

る地震加速度の周波数特性を考慮すると地震力を減ずることができる可能性があるとしたのは， このた

めである。すなわち，高さ 150m級ダムでは βを20%程度低減し得る。

しかし過去の地震のダムサイトでの実測記録によれば， T = 1.0sec程度まで3は低下していない例

もあることを考えると，高さ 100m以上のダムの3については，ダムサイトの地震事情を考え慎重に決定

する必要がある。

表面遮水型フィルダムの場合は，ダム堤体の地震時安定性の検討には修正震度法を適用できるが，遮

水壁自体の構造の安定性については別途の検討が必要であるので，準用することとしている。 (2) 堤体震力係数 (k)

堤体震力係数は，特別に検討した場合を除き図-6.3.1を用いるものとする O

天端標高とすべり面の最も低い標高の差をy，堤高をHとしたとき， y/Hの値に応じて，図-6.3.1 

のように与えるO すなわち，設計地盤度をkFとすると，

Oくy/H豆0.4のとき， k = kF X {2.5 -1.85 X (y /H)} 1 

0.4くy/H壬1.0のとき， k = kF X {2.0 -0.60 X (y /H) } J 
(6.3.8) 

堤体の応答は，入力地震動の周波数特性や堤体の構造等に依存するため，地震動，堤体の構造・材

料等に特殊な条件があるときには，当該ダムの特性に応じた震度分布あるいは堤体震力係数を与える

ものとする。
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ただし， T f (材料のせん断強度)につ いては，材料試験結果に応じて，下記イ ，ロのうち いず

れかにより求める。

イ.τ f= (C +σntanφ) 

ロ.て f= A (σ ，，) b 

(6.3.10) 
ハ.てf二 σntanφ。

ー
しだた

σn σn -U 
(6.3.11) 130' 

MfJ 各スライスの滑動モーメント，静水圧下のスライスでは

MD = W X r X sin θ+ k X W X h (6.3.12) 

W :各スライスの単位幅当たりの有効土柱重量(自由水面下については水中重量，自由水

面より上位については湿潤重量)

W :各スライスの単位幅当たりの全土柱重量(自由水面下については飽和重量， 自由水面

臣自:強震帯地縁| より上位については湿潤重量)

θ :各スライスの底面が水平となす角度

r :すべり円弧の半径

h :すべり円弧の中心と各スライスに働く地震力の作用線との垂直距離

Q :各スライスのすべり面の長さ

C， φ:材料のせん断強度をモール・クローン式表示したときの定数，それぞれ粘着力および

内部摩擦角

A， b :非粘着性材料のせん断強度に関する定数

φ。 非粘着性材料の図-6.3.7で定義される内部摩擦角

φ。の拘束圧依存性は，

自
己

図-6.3.5 地域区分図

なお，堤高が 100mを超える場合，岩盤における地震加速度の周波数特性を考慮すると，地震力を低

減できる可能性があるが既往の地震観測結果から 堤高 150m程度のダムで20%程度低減できると

考えられる。

(3) 安定計算

安定計算には，円形のすべり面を仮定しスライス法を用いる。

堤体のすべりに対する安定計算では，すべり面の形状を仮定する必要があるが，本指針(案)では，

これを円形とした。 この理由は，円形のすべり面は従来のフィルダムの設計で採用されてきたこと，

および円形でないすべり面も 多くの円形のすべり面に対する安定性の検討を行う過程で近似されて

いることによる O ただし 堤体の構造等から 特別のすべり面を仮定すべき場合については，そのよ

うなすべり面について安定計算を行う必要がある。

① 安定計算式

1) 円弧すべり

安定計算はスライス法を用い 次式によって安全率F3を求める(図-6.3.6参照)。

件。二件max-alog(σn/ 00) 

件。=ゆmax

(On>Oo) 

(On豆00)
(6.3.13) 

ここに， φmaxは拘束圧が小さいときの内部摩擦角の最大値， aは拘束圧が増すにしたが

い内部摩擦角が減少する度合いの係数，および、長。は万l以下の垂直応力では内部摩擦角

が一定の最大値φmaxとなる応力で，いずれも実験から定まる定数

σn 各スライスのすべり面に働いている垂直応力(全応力)

On 各スラ イスのすべり面に働いている垂直応力(有効応力)

u :各スライスのすべり面に働いている間隙水圧

k :堤体震力係数(すべり円弧の位置に応じて図-6.3.1に示される値)

F~= ~L (τf・P)
3- L (M

D
) (6.3.9) 
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満水時上流側の表層のすべりに対する安全率は，

i番目のスライス
F1-k(九 t/ / sub) i 

tanゆ¥1
i + k(九 t/ /SUb) (6.3.14) 

h
 

貯水池空虚時上流側あるいは下流側の表層のすべりに対する安全率は，

/llWi 
/Qi-L 1-ki 

Fs=一一一tan砂川
i +k (6.3.15) 

V ，~宵十 U
k :堤体震力係数，式 (6.3.8)においてy/H= 0.5における k(= 1.7kF) 

:斜面勾配(水平面に対する角度を θとすると iニ tanθ) 

φVI 実験で得られた最小の 03対する φ。(確認された範囲の φ。の最大値)

7副 :飽和重量

7叫 :水中重量

空虚時あるいは下流斜面のときは，式 (6.3.14)で7田t/r sub = 1となり，式 (6.3.15)と一致

する。

② 堤体材料のせん断強度

堤体材料のせん断強度については，材料試験結果に応じて，式 (6.3.10)のイ，ロ，ハのうち，い

ずれか適切な式を用いることとする。

ロック材料，砂機材料などの非粘着性材料の内部摩擦角 φ。は，拘束圧，試験方法，材料の構造異

方性などに依存しているが，本指針(案)では，試験機として最も普及している三軸圧縮試験機の

試験結果を用いることとした。コア材料などの粘着性材料については，試験方法は，直接せん断あ

るいは三軸圧縮試験によるものとする。特別の事由があるときには，他の適切な試験方法を用いる

ものとする。

本指針(案)に基づいて安定計算を実施する場合，低拘束圧下でのせん断強度を精度よく求める

ことが重要となる。 ロック材料の三軸圧縮試験の場合，通常σ3= 0.5kgf/ c m2以上の拘束圧を対象

としていることが多く， これ以下の拘束圧の場合には低容量の荷重計を使うなど精度上の配慮が必

要である。

③ 安全率

式 (6.3.9)によって求まる安全率は， 1.2以上とする。

震度法による従来の設計では安全率は1.2以上がとられ，それが適正であることは経験的に認めら

れている。本指針(案)による検討は，本質的には従来の震度法による検討と変わらなし 1から，従

来と同じ安全率を設定した。

n個に分割されたすべり土塊 N，=σn・R.i 

下:ri =0 n ・R.i 

Ui-は 8 ・R.i 

図-6.3.6 スライス法

τ 
σn=ー一(σ11十 a3)十一一(σ1t - a a) cos 2α 

2 2 

τ，=一一(σ1，-aa)sin2α
2 

τf 

σl'一σ3
妙。=sin-1

σl'十 σ3

σ 
σ3σn  み(σ1f十ω σ11

σl' :破壊時最大主応力

図-6.3.7 内部摩擦角 φ。の定義

2) 表層すべり

すべり面が浅くなると式 (6.3.10)の万7が小さくなる O このとき小さな万7に対する τfは実験

の範囲外となることが多し 1。 したがって，実験により式 (6.3.13)の万7および砂川が精度よく求

められたときを除き，式 (6.3.9)は土柱高さの最大値が5m以下の表層すべりには適用しないこ

ととする。このような浅い表層のすべりに対しては，式 (6.3.14)あるいは式 (6.3.15)を使い安

定性の確認を行うものとする。

6.3.5 フィルダムの耐震設計指針(案)によるダムの安全性評価

フィルダムの耐震設計指針(案)の適用性を検討するため， 1991年 (平成3年)度以前に設計された

フィルダムでケーススタディを実施した。
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(1) 検討対象夕、ム

建設省または水資源開発公団が 1991年(平成3年)度以前に設計したダムで，堤体材料の設計値お

よびせん断強度定数A. bが設定可能なダムを対象に，本指針(案)を適用した。

各ダムの諸元を表-6.3.1に示す。各材料の A，b値を図-6.3.8に示すが， Aは1.2""'1.8， bは

0.75""'0.9程度となっている。

ム，奈良俣ダムでは，震力係数を2割減ずる補正を行っている。

最小安全率となるすべり円弧の深さは従来の震度法に比べ深くなっているが，法面勾配，ゾーニン

グ，貯水位等により微妙に違ってくる。

下流面の円弧すべりの計算結果を表-6.3.3に示すが，安全率は上流面に比べて全体的に大きくなっ

ている。

表-6.3.1 検討対象ダムの諸元

表層すべりの安全率の計算に用いるせん断強度は，既往の三軸圧縮試験結果では，低拘束圧の試験

データが少ないので， φrnaxはτ1=A (σn) bにおいて， σ11= 0.5kgf/ c m2の時のて fと原点を結ぶ直線

の傾きとした。安定計算結果は，表-6.3.4，表-6.3.5に示すとおりで，安全率は全て Fs ，-- 1.2より

大きく，また円弧すべりの安全率よりも大きくなっており，堤体断面が表層の安全率で決まることは
， l~業主体

タムI;;i
所イ'JJ也

地域 地僻 ロ J ，7材のせん断強ば ぷ，¥I'{II'( 
{Jjij巧ダム:?'I

H(m) μ:分 }~J・ l又1"1" A 1 b (ct， k) 

七ヶ1I'i 90.0 日城県 強J:1借 0.18 1.778 0.804 400 ，0.15 

本州n 112.0 Ill}f~M '1目1;え晶惜…. 0.16 1.456 0.826 400 ，0.15 

住設すf :. [J~}II 119.5 新潟県 ll'ぷ借 0.16 2.100 0.719 430 ，0.15 

下取川 153.0 {lJI出l!強震舟 0.18 
1.418 0.844 外部ロック
1.260 0.918 

420 ，0.15 
内剖1ロック

大分川 95.5 大分以 qJ民需・ 0.16 1.298 0.865 380 ，0.15 

奈良俣 158.0 群馬県 強長帯 0.18 
1.494 0.844 ロック I

1.423 0.856 
41 0 ，0.15 

/1<資源 ロック皿
開発公[，11

阿木川 101.5 岐阜県 強長講 0.18 
1.716 0.805 ロック I

42.50 ，0.15 
1.405 0.837 ロックE

なし、。

以上のように，修正震度法では表層だけでなく内部の材料のせん断強度も重要となり，従来の震度

法で設計された断面の場合， A = 1.3程度以上あれば， Fs= 1.2以上となると予測される。

なお，安定計算結果の例を，図-6.3.9，図-6.3.10，図-6.3.11に示す。

表-6.3.2 検討対象ダムの安定計算結果(上流面)

事業
ダム1'1

ダム'''J 地椴
法山i勾配

ロック材の I LJ弧すべり 円弧の
主体 (m) J;，i;度 せん断強度 の安全半 1: {主

七ヶ杭 90.0 k=0.18 L流 1:2.6 A = 1.778 1.457 R= 128.0m 

下流 1:2.0 b = 0.804 

社! :定例n 112.0 k=0.16 1:流 1:2.9 A = 1.456 1.320 R= 107.0m 

ド流 1: 2.1 b = 0.826 

~ Ilヰ JII 119.5 k=0.16 Ufif 1: 2.4 A = 2.100 1.583 R=235.0m 

，i.ごJXL 
打点 1:1.9 b = 0.719 

※ トーがf1: 2.6 A = 1.418(外)

千取川 153.0 k=0.18 A = 1.260(1人J) 1.224 R=99.0m 

有
ド流 1: 1.85 b = 0.844(外)

b = 0.918(1人n
大分川 95.5 k=0.16 Ufif 1: 2.7 A = 1.298 1.252 R= 175.0m 

打点 1:2.1 b = 0.865 

ノk
※ L流 1:2.7 A = 1.494( I ) 

資
奈良保 158.0 k=0.18 A = 1.423(日) 1.380 R= 112.0m 

拡i
ド流 1: 2.05 b = 0.844( I ) 

|泊
b = 0.856( II) 

発 卜jfif1: 2.6 A=  1.716( I) 

公 IIIIJ~)II 101.5 k=0.18 A = 1.405( II) 1.283 R=74.0m 

トII 打点 1:2.0 b = 0.805( I ) 

b = 0.837( II) 

設計Ul1(ゆ:ロック材のせん断強度， k:設計足度)

2.2 

2 ・御所 | 

1.81l ・f i l i寒河江 |

61|||jx三
i 1 4 1市川

1.4 ・大分川

ロ奈良俣 |

o阿木川 |

0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1 

b 

パJ※予防{川ダム，奈良似ダムは，ダ.ム!日'j150m以上あり，堤体，:;)J係数を2'，I;IJ減じて

川いた試算結*である。

図-6.3.8 検討対象ダムの A，bの値

(2) 安定計算結果

上流面の円弧すべりの計算結果を，表-6.3.2に示す。これによると 堤体材料のせん断強度が大き

い三国川ダム，七ヶ宿ダムでは安全率が大きくなっている。なお，堤高が 150m以上と高い，手取川ダ

A
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表-6.3.3 検討対象ダムの安定計算結果(下流面)
表-6.3.5 検討対象ダムの安定計算結果(下流面の表層すべり)

'H~ 
グムずl

ダムザ;j I白熊
i.tI(li勾配

ロック材の 11 J 'l!l¥すべり I'J弧の

t体 (m) jぶ!立 せん断強度 の'ム:1A，~ 1': {モ

ヒヶji'i 90.0 k= 0.18 1";市 1:2.6 A = 1.778 1.648 R= 183.0m 

卜i/ri1: 2.0 b = 0.804 

it 
;広告lJn 112.0 k = 0.16 卜j点 1:2.9 A = 1.456 1.428 R=277.0m 

州市 1:2.1 b = 0.826 

て1"-1)11 119.5 k=0.16 1--流 1:2.4 A = 2.100 1.522 R=240.0m 

lrtlメL 
卜流 1: 1.9 b = 0.719 

※ Li.点 1:2.6 A = 1.418(外)

手取川 153.0 k=0.18 A = 1.260(内) 1.339 R=284.0m 

'('j' 
ド流 1: 1.85 b = 0.844(外)

b = 0.918(1人J)

大分川 95.5 k=0.16 川市 1:2.7 A = 1.298 1.403 R=65.0m 

ド流 1: 2.1 b = 0.865 

JK 
※ 1 ~流 1: 2.7 A = 1.494( 1 ) 

資
奈良俣 158.0 k = 0.18 A = 1.423( II) 1.475 R=342.0m 

語~t
ド流 1: 2.05 b = 0.844( 1 ) 

I}日
b = 0.856( II ) 

免
uえ 1:2.6 入=1.716( 1 ) 

公
ドI1J本川 101.5 k= 0.18 A = 1.405( II ) 1.298 R=204.0m 

|、Jj
卜流 1: 2.0 b = 0.805( 1 ) 

b = 0.837( II) 

堤体iz;;ノj 1:流出1
女 全

ダム手ノl

係数
r sat r sub 

~]配 (tan e) 
φ Oma 

Fs 
(0 ) 

七ヶm 0.31 2.15 1.15 1: 2.0 0.5 63.8 2.12 
:断uIiI: 0.27 2.24 1.24 1: 2.2 0.45 58.7 2.00 
二三凶川 0.27 2.45 1.45 1 : 1. 9 0.53 68.6 2.73 
手取川 0.31 2.16 1.16 1: 1.85 0.54 57.7 1.54 
大分川 0.27 2.17 1.17 1: 2.1 0.48 54.9 1.65 
奈良伐 0.31 2.18 1.18 1: 2.05 0.49 59.0 1.76 
阿木川 0.31 2.214 1.214 1: 2.0 0.50 63.0 2.04 

往)堤体産力係数=地盤震度KFx 1.7 

φ。:既往の〈軸圧縮試験結県では，低拘東j王の試験データが少ないので，

ゆOmaxはτr=A(ση) bにおいて， σ戸 0.5kgf/cm2の時の r~ と原点を

結ぶ直線の傾きとした。

1. 660 1.555 1 . ~JO 1. ，J6 1.5 (1 1.601 

iJ:J※手取川ダム，奈良保ダムは，夕、.ム尚 150m以上あり，堤体i:J)J係数を2;l;仲良じて

)[Jし、た試算結果である。

1¥60) 1. ~22 1.501 1. (日日 1. ~J2 1¥ 6J2 

迎設省，グム日 H=90m

入 1J 物性 fi立

ロ y ク フィルタ コ ア

" I 1.91 2_13 2.22 

%削Aφb i l l i215 

2.21 2.23 

-10' <10' 35' 

1.778 1.000 c = lOtf/ば

0.801 0.908 

'¥6JI 1.~J6 1.521. I.~ J( 1.5JI 1¥620 

(iJ民体長ノJ係数=地権震度k，.x 1.7 

ゆυ:既nの 三制|刊紙i試験結果では， {底的~訂正の試験データが少ないので，

ゆc叩 はτ:=A(σπ)。において， σ0= 0.5kgf / cm7の11与のて，と叫がよを

結ぶl門忠良の何iきとしfこ。

表-6.3.4 検討対象ダムの安定計算結果(上流面の表層すべり)

1M体長ブJ 上流riu
安 全 主宰

ダム名
係数

r sat r sub 
勾配 (tan e) 

中口max
Fs 

(0 ) 

じヶ:rti 0.31 2.15 1.15 1: 2.6 0.38 63.8 1.65 

;断IIJn 0.27 2.24 1.24 1: 2.9 0.34 58.7 1.65 

JJ<J) 11 0.27 2.45 1.45 1:2.4 0.42 68.6 2.35 

下取川 0.31 2.16 1.16 1: 2.6 0.38 57.7 1.29 

大分川 0.27 2.17 1.17 1: 2.7 0.37 54.9 1.33 

ぷμィ又 0.31 2.18 1.18 1: 2.7 0.37 59.0 1.39 

戸1J木川 0.31 2.214 1.214 1: 2.6 0.38 63.0 1.63 

Fs= 1. 457 

R= 128.0肯1

f. -♂。

図_6.3.9 安定計算結果(七ヶ宿ダム)
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ロック

6.3.6 まとめ

本節では，大規模なロックフィノレダムの建設， ダム堤体の地震動の観測j記録の蓄積，堤体材料の試験

方法の進歩等を踏まえて，現行の震度法に動的な考え方を取り入れた修正震度法による 「フィルダムの

耐震設計指針(案)Jと， これによるダムの安全性評価について述べた。

本指針(案)は，設計計算手法としては震度法の延長であり，震度分布を定めれば，荷重，物性値，計

算法，安全性の評価はほぼ現行法に準じて明確に定めうる特徴を有している。震度法と比較すると，両

者は静力学によっている点，材料強度を静的な試験結果から決めている点で一致している。 しかし，震

力分布については，震度法は全堤高にわたって一様という実測結果とはかなり違った仮定を設けている

が，本指針(案)では，堤体に働く震力分布を地震時の堤体の挙動を考慮して決めている。その意味で

は，動的設計ということもできる。

本指針(案)を震度法と比較した場合の大きな相違点は，震度法よりかなり大きな加速度を設計値と

していること，材料強度を震度法よりもかなり大きくとっていることの2点であるO これにより，設計震

度が実測の最大加速度に比べて著しく小さいという震度法の矛盾は避けることができる。また，材料強

度を大きくしたのは材料試験の結果に忠実にしたがった結果であるが，そのために材料試験を使用条件

とできるだけ同じ条件下で精密に行う必要がある。

1991年度以前に設計されたフィルダムを対象に本指針(案)を適用した結果，以下の知見を得た。

(1) 本指針(案)による検討の結果，いずれのダムでも震度法で設計した断面で安全率が1.2より大き

くなり，本指針(案)は，耐震設計法としてバランスがとれたものであるといえる。

(2) 安全率が小さくなる円弧の位置は，従来の震度法では表層であったが，本指針(案)では深くな

った。このため， ロック材をゾーン区分し内部に強度が小さい材料を配置しているようなダムでは

安全率が小さくなることがあり，堤体材料のゾーニングに配慮する必要がある。

(3) 本指針(案)で堤体の安定計算に用いるせん断強度は，式 (6.3.10)に示すイ~ハのいずれかを採

用する。ロックフィルダムの場合， これら 3式のうち堤体の安定性はロまたはハのロック材のせん

断強度で決まるのがほとんどである O ロ，ハの強度式は，本指針 (案)で新たに採用することとし

たもので，材料試験をダムの作用応力全域にわたった広範囲の応力下で精密に行う必要がある。特

に，表層の強度については，従来，拘束圧 σn= 1.0kgf / c m2
程度以下の低拘束圧下での試験はほと

んど実施されていなかったが，新たに σn= 1.0kgf/ c m2
以下の低拘束圧下で、の精度の高い三軸試験

が必要となる。

(4) 本指針(案)の適用範囲はダム高 100mまでとしている。高さ 100mを超えるダムについては，岩

盤における地震加速度の周波数特性を考慮すると，地震力を減ずることのできる可能性がある O 今

回の検討では，高さ 150m級のダムで20%程度震力係数を低減したが，ダムサイトに応じて低減の

割合が異なると考えられる。したがって， 100mを超えるダムについては，ダムサイトの地震特性を

考慮し，固有周期による震力係数の低減率を慎重に決定する必要がある O

辿iit省. グム;'::iH =112.0111 
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図-6.3.10 安定計算結果(寒河江ダム)
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4 ~3' 36' 28' 
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R= 235.0m 

~9 

以上のように，本指針(案)では震度法よりも大きな震度をとり大きな材料強度を採用しているため，

結果的には両者の設計断面にあまり違いがないことが確認された。しかし，たとえ設計断面は同じでも，

本指針(案)は震度法よりも設計の仮定が合理的であり，第三者に対する説得性においても優れている。

したがって，またより適正な耐震設計法への改良の途も開かれていると考えられる。

図-6.3.11 安定計算結果(三国川ダム)

口。
ハuqu 
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6.4 ロックフィルダムの地震時の力学挙動と安全性の評価3)

6.4.1 概説

1995年 1月17日に発生した兵庫県南部地震は，マグニチュード7.2の近年まれに見る大規模な直下型

地震であり，兵庫県を中心に多くの人命を奪い多大な被害をもたらした。

ダムについては安全性に関わるような被害は発生しなかったが 他の土木構造物では，たとえば‘道路

橋，港湾施設，鉄道施設，上下水道施設などで甚大な被害が発生しこれらの施設については耐震設計

基準の見直しが行われている。

本節では，兵庫県南部地震において得られた地震記録をもとにダムの力学挙動を解析し現行の震度

法で設計したロックフィルダムの安全性を評価する。

6.4.2 兵庫県南部地震におけるダムの挙動解析

(1) フィノレダムの被害

ロックフィルダムでは， 25gal以上の加速度を観測したダム，または震度W以上のダムが24ダムあ

ったが，基礎の最大加速度が 135galを記録した箕面川ダムをはじめとして被害はなく，地震に対して

高い安定性を有することがあらためて実証された。

一方，アースフィルダムでは，ダムの安全上支障となるような被害は生じなかったが，以下のよう

に天端のクラックや法面の滑落を生じたダムがあった。

1) 常磐ダム

常盤ダムは，近畿農政局が建設し，北淡路土地改良区に管理委託している 1974年に完成した堤高

33.5mのゾーン型アースフィノレダムで震央から約 10km 地震断層である野島断層から約700mに

位置する。図-6.4.1に堤体の標準断面図を示す。ダムには地震計が設置されていなかった。

天端の左右岸袖部で，写真-6.4.1に示すように，上下流方向に長さ 5m，幅2---3cmのクラック

が発生した。一部のクラックはコア表層にまで及んでいたが，堤体の余裕高の範囲にあり，貯水機

能に影響を及ぼすものではなかった。その他の変状は認められなかった。

(単位 :m)

FW.L 115.600 

図-6.4.1 常磐ダムの標準断面図

- 310-

写真-6.4.1 常磐ダム天端右岸袖部のクラック発生状況

2) 谷山ダム

谷山ダムは，近畿農政局が建設し，北淡路土地改良区に管理委託している 1974年に完成した堤高

28.2mのゾーン型アースフィノレダムで，震央から約7kmに位置する。図-6.4.2に堤体の標準断面

図を示す。ダムには地震計が設置されていなかった。

写真-6.4.2に示すように，天端で上下流方向に数本のクラックが認められたが，最大でも幅

3mm，長さ4.5m程度のものであった。 クラックは，いずれもアスフアルト舗装面またはアスフアル

ト舗装面直下の保護層内で収束していた。その他の変状は認められなかった。

マH.W.L.128.20
マ N.Wし126.80_ 十

守 1月17日の水{立

EL.130.50 

図-6.4.2 谷山ダムの標準断面図
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写真-6.4.3 北山第 lダムの上流法面滑落状況

写真-6.4.2 谷山ダム天端のクラック発生状況

(2) ダム基礎の最大加速度

フィルダム，コンクリートダムを問わず，今回の地震で観測されたダム基礎の水平最大加速度 (上

下流方向とダム軸方向の最大加速度のいずれか大きい方)の分布を図-6.4.4に，鉛直最大加速度の分

布を図-6.4.5にそれぞれ示す。

ダム基礎の最大加速度と震央距離の関係を，水平成分について図-6.4.6，鉛直成分について図-6. 

4.7に示す。図中には土質地盤上で観測された最大加速度値(兵庫県南部地震道路橋震災対策委員会，

1995) も併記している。両図より，ダム基礎のような堅固な岩盤の地震動は沖積地盤など土質地盤の

ものよりもかなり小さいことがわかる。このことが， ダムの被害が少なかった理由のーっと考えられ

る。

3) 北山ダム

北山ダムは，西宮市が管理する 1968年に完成した均一型アースフィルダムで，震央から約31km

に位置する。ダムは，貯水池をとりまく第 lから第5までの5つのダムで構成されているが，図-6.

4.3に示す堤高24.5mの第 lダムの上流法面捨石張部で，写真一 6.4.3のようにダム軸方向に延長

100m程度にわたって滑落を生じた。滑落は地震当日の貯水位付近に生じ，その上端は貯水位より

もわずかに高い位置にあった。滑落の深さは 1---1.5m程度で表層部に限られ，堤体の安定性に影響

を及ぼすものではなかった。
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(単位 :m)

また，水平最大加速度の距離減衰を震源断層からの距離に対して示したものが，図-6.4.8である。

ここで，各ダムの震源断層からの距離は，図-6.4.9に示すように，淡路島側では野島断層，神戸側で

は本震発生日の余震域の中心線を震源断層と見なして，各ダムサイトとの最短距離をとっている。今

回の地震で 183galの最大加速度を記録した一庫ダムは，震源断層から約 10kmの位置にある。また，

ダム基礎以外の岩盤で，震源断層近傍において観測された加速度記録として， (樹松村組技術研究所で

得られた水平最大加速度213galがある。本地点、は，震源断層から 10kmの距離(震央距離31km)の

位置にあり，岩盤の弾性波速度 (p波)も2.67km/secでダム基礎と概ね同等の岩盤と評価できる。こ

れらの結果から，今回の地震でダム基礎となり得るような岩盤に生じた最大加速度は220gal程度と推

定される O

水平最大加速度と鉛直最大加速度の比率を，図-6.4.10に示す。水平最大加速度が大きくなると

水平最大加速度に対する鉛直最大加速度の比率が小さくなる傾向が認められる O

また，鉛直最大加速度の水平最大加速度に対する比率は， 1/2を中心に 1---1/3の範囲に入る。

EL. 222.000 

水平ドレーン

図-6.4.3 北山第 lダムの標準断面図
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ダムサイト岩盤と土質地盤の水平最大加速度図-6.4.6 
ダムサイト岩盤における水平最大加速度の分布
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ダムサイト岩盤と土質地盤の鉛直最大加速度
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図-6.4.7 

ダムサイト岩盤における鉛直最大加速度の分布
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図-6.4.8 水平最大加速度の距離減衰

図-6.4.10 水平最大加速度と鉛直最大加速度の関係

(3) 加速度応答スペクトノレ

箕面川ダムの基礎で観測された加速度波形の加速度応答スペクトルを図-6.4.11に示すが，周期0.5

sec付近の加速度成分が卓越している。図-6.4.12は，コンクリートダムを含む25のダムの基礎での

加速度応答倍率を示している。各ダムで得られた加速度応答スペクトルは，形状に多少の差があるも

のの，固有周期が0.6sec以上になると応答スペクトルは徐々に低減している。また，ダム堤体の振動

に大きな影響を及ぼすと考えられる固有周期0.1"-'0.5secの範囲では，加速度応答倍率は2.5程度とな

っている。なお，減衰定数hは 10%としている。

o 20KM 
L一一」一一」

(4) ロックフィルダムの固有振動周期

8つのロ ックフィルダムの基礎と天端で得られた上下流方向の加速度波形よりフーリエスペクトル

比を求め，卓越周期から基本固有振動周期Tを算出した.基本固有振動周期Tとダム堤高Hの関係を図

-6.4.13に示す.両者はほぼ線形関係にあり 岡本の経験式1) (6.4.1)の範囲内にある.図-6.4.9 震源断層の定義
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震度法により設計したロックフィルダムの耐震性評価6.4.3 

震源断層の近傍に位置する箕面川ダまず，耐震性の検討に用いる動的解析法の精度を確認するため，

ムを対象に実測挙動解析を実施する。次に，現行の震度法で設計した 3種類の堤高を有するモデ/レダム

ロックフィルダムの耐震性を評価する O
を設定して動的解析を行い，

震度法)
 

唱

l
A(

 
河川区域に設置する堤高 15m以上のダムは， r河川管理施設等構造令」および 「河川管理施設等構造

令施行規則1Jに基づいて設計がなされ，耐震設計は震度法によっている。

震度法では，堤体の振動によって生じる慣性力の影響を，堤体各部の重量に比例する静的荷重とし

その下限値をこの比例定数を設計震度と呼び， I河川管理施設等構造令施行規則」では，て評価する O
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ロックフィル夕、ムでは0.10""-'0.15の範ダムの型式とダムが設置される地域の区分により定めており，0.001 
0.01 0.02 

ダムの構造の安全性は，堤体の円弧すべりに対して1.2以上の安全率を有すること囲で規定している。
10 0.1 2 0.1 0.2 0.5 

固有周期(sec)

0.05 

としている。
周期(sec)

箕面川ダムの実演IJ挙動解析(2) 

加速度応答スペク トル倍率図-6.4.12 加速度応答スペク トル図-6.4.11

箕面川ダム

(ダム基礎岩盤，上下流方向)(箕面川ダム，底設監査廊)

箕面川ダ‘ムは，大阪府土木部が管理する 1983年に完成した堤高47mの中央土質コア型ロックフィ

ダムは，震度法により設ルダムで，震央から約48km，余震域の東端より北東に 11kmに位置する。0.8 

計され，設計震度を0.15としている。 図-6.4.14の堤体の標準断面図に示すように，地震計が底設

ダム軸方向に基礎での最大加速度は上下流方向に 135gal，監査廊と天端に設置されており，

ダム軸方向に 400galを記録 したが，堤体の被害は全く生128gal，天端では上下流方向に242gal，

じなかっ た。基礎の地質は，中古生代丹波層群の砂岩，粘板岩より構成され，弾性波速度Vpは4km
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箕面川ダムの標準断面図図-6.4.14 

固有振動周期と堤高の関係図-6.4.13 

解析方法および条件2) 

箕面川ダムの標準断面を， 図-6.4.15のように 2次元有限要素でモテソレ化した。物性区分図を図

-6.4.16に示す。解析に用いた材料の物性値は，箕面川ダムの試験値をもとに， 表-6.4.1，図-6.

4.17のように設定 した。

解析に用 いた入力地震波形は， 図-6.4.18に示す箕面川ダムの底設監査廊での実測波形のうち，

水平上下流方向と鉛直方向の2成分を用いた。また，動的解析における減衰定数は，天端での実浪IJ波

- 319-- 318-
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これまでの動的解析における減衰形と解析により求まる加速度波形の整合性を検討するとともに，

18 

定数の設定値を考慮して，材料の履歴減衰+15%とした。
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天端の実測波形と解析波形を上下流方向成分について比較したのが，図-6.4.19である。解析波

(
渓
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形は，主要動の前半のt= 4.........5.5sec付近で実測波形を精度良く再現しているが，後半では解析波形
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の振幅が実測波形の振幅よりも小さくなっている。ちなみに，最大加速度は実測値が236galに対し

このような差はあるが，全体としては概ね良好な精度で再現し

実測解析に用いた物性値

ロック I ロック H フィ jレタ コ ア

比 'Tr 2.73 2.74 2.73 2.68 . 

~ /K比 (%) 1.40 l.50 4.30 15.40 

1~ll澗街j立 (t/ m') 2.12 2.03 2.23 2.18 

飽和j街!立 (t/m) 2.32 2.27 2.35 2.18 

表-6.4.1 

て，解析値が206galとなっている。

ていると考えられる。

ロック材のせん断剛性率と履歴減衰定数のひずみ依存性図-6.4.17 
それ以外は施 n'1;ml試験結果より求めた。*は椛 L試験結*より，
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震度法により設計したロックフィルダムの耐震性評価

入力地震波形

(3) 

0.02 
兵庫県南部地震においてダム基礎となりうるような岩盤で生じた，水平最大加速前述のとおり，
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ダムの耐震性を照査する地震動の水平最大加速度そこで，度の上限値は220gal程度と推定される O
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今回の震源断層直近における地震動を上回これは，を， 220galのおよそ i割増しの250galとした。
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黒(d) 波現権(c) 

る地震動と考えられる。

入力地震波の加速度応答スペクトル(減衰定数 h= 10 %) 図-6.4.20 色々な周波数比較的大きな水平最大加速度を記録した波形の中から，照査に用いる地震波形は，

一庫ダム，箕面川ダム，権現ダム，黒)11ダムの4つの加速特性をもった波形を採用することとして，

動的解析条件および方法2) これらの水平加速度波形を，最大加速度が250galになるように引き伸ばし，鉛度波形を選定した。

耐震性を照査するモテソレダムの断面形状は，震度法によって設計震度0.15で設計された七ヶ宿ダ
ただし周波数特性や継続時間につい直加速度波形も水平加速度波形と同じ比率で引き伸ば、した。

ムを参考にして，図-6.4.21に示すように，上流側法勾配を 1: 2.60，下流側法勾配を 1: 2.00とし
ては実測波のものをそのまま用いている O

150mの3種類とし，貯水位は常時満水位とした。ハU
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'
E
Eム堤高は 63，た。また，これらの引き伸ばしを行った後の照査に用いた4つの地震波の加速度応答スペクトルを図-6.4. 

堤体材料の物性値は，七ヶ宿ダムの室内試験値を用いるものとし，表-6.4.2のように設定した。
20 に示す。減衰定数hは10%としている。

ロック材のせん断剛性率比G/Go，履歴減衰定数hのせん断ひずみ依存性は，繰り返し三
また

軸試験結果から図-6.4.22のように設定した。減衰定数は，箕面川ダムの実測解析で，材料の履歴

減衰に 15%を加えたケースで良好な再現性を得たことなどから，材料の履歴減衰定数に 15%を加え

時間領域における等価線形法で行った。
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モデノレダムの断面形状とすべり円弧図-6.4.21 

ロック材のせん断剛性率と履歴減衰定数のひずみ依存性
図-6.4.22 

すべりに対する限界加速度3) 

ロック フィノレダムの地震時安定性を照査するため，図-6.4.21に示す円弧すべり を想定した。

般に下流側法面は上流側法面に比べて安全率の余裕が大きいので，上流方向のすべりのみを対象に

した。

モテごルダム堤体の各点、における応答加速度の時刻歴から，想定してい
この円弧すべりにおいて，

るすべり円弧内の土塊平均加速度の最大値を求めた。

このようにして， 3種類の堤高を持つモデノレダムについて，図-6.4.21に示す各すべり円弧の土塊
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まとめ6.4.4 
平均加速度の最大値を求めた結果が，図-6.4.23である。

1995年1月17日に発生 した兵庫県南部地震は，都市直下で発生した内陸地震であ り，阪神地区・淡路

安全性に影響を及ぼすような被害は
島に大規模な被害をもたらしたが，

この図には，図-6.4.21に示すすべり円弧のうちすべりに対する安全率が小さい深い円弧
なお，

ロックフィ ルダムについては，

生 じなかった。

現行の震度法で設計したロ ック フィルダムの安
今回の地震より得られた数多くの地震記録を解析し

全性をあ らためて評価し，以下の知見を得た。

ダム基礎のような岩盤での実測最大加速度は，沖積地盤のような土質地盤での実測最大加速度よ
)
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今回の地震でダムに大きな被
ダムが堅固な岩盤上に建設されていたことが，りも十分小さかった。

害が生じなかった理由のーっと考えられる。

震源断層直近の岩盤での最大水平加速度
ダム基礎で観測された最大加速度の距離減衰関係から，

は220gal程度と推定された。
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たロックフィルダムの耐震性を検討した結果，兵庫県南部地震と同等規模の地震時においてもすべ
りに対する安全性は十分確保されていることが確認された。

地震観測今後，

ダムの耐震設計技術のさらなる向上に努める必要があるO
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土塊平均加速度の最大値と限界加速度の関係図-6.4.23 

解析結果

円弧すべりの安定計算において，すべりを発生させるために必要な限界加速度を図-6.4.23に記

4) 

入している。

これによれば，解析に用いた3種類の堤高のモデルダムおよび4種類の入力地震動に対して，各仮

すべりに対する
想すべり円弧での土塊平均加速度は全て限界加速度よりも小さな値となっており，

なお，土塊平均加速度は継続時間中の最大値であり，
安定性が確保されているものと判断できる。
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6.5 結語

本章では，ロ ックフィルダムの実測地震記録を用いてダムの力学挙動を解析するとともに，ダムの耐

震性について評価検討し以下の知見を得た。

このような観測事実は，現行の震度法の仮定と矛盾しており，実際の地震時挙動を反映させた，より

合理的な耐震設計法が必要であることを述べた。

第2節では，ロックフィルダムの実測地震記録を用いてダムの力学挙動を解析するとともに，地震被害

についてとりまとめた。

ダムでの観測記録をもとに，地震時の力学挙動を分析した結果，得られた知見は以下のとおりである O

(1) ロックフィルダムの固有振動周期と堤高の関係は概ね線形関係にあり，地震観測や起振実験結

果から得られた岡本の経験式の範囲にほぼ入る。

(2) ダムサイト基礎岩盤における水平最大加速度と鉛直最大加速度の関係は，大まかな傾向として，

水平方向の最大加速度が150gal以下の範囲では，鉛直方向の最大加速度は水平方向の最大加速度

の概ね 2分の l程度の値をとる傾向にある O

(3) ダムサイト岩盤での最大加速度と天端における加速度応答倍率の関係は，岩盤での最大加速度

が大きくなると天端での応答倍率は低下する傾向にあり，岩盤の最大加速度が50gal程度以上に

なると天端の加速度応答倍率は概ね1.5"-'4の範囲に入る。

(4) ダムの高さ方向に最大加速度はかなり増幅され，地震によっては 10倍程度の応答倍率となる場

合もある。現行の耐震設計法である震度法では，震度分布は天端から基礎まで一定としているが，

これらの観測事実とは明らかに矛盾する。

また，地震によるロックフィルダムの被害について整理し，以下の知見を得た。

(5) ダムの安定上支障となるような大きな被害を受けた例は皆無である。

(6) 堤体法面に堤体とは剛性が大きく異なるコンクリート，張石，張ブロックなどが設置されてい

るダムでは，堤体の変形に追従できずにクラックが発生する可能性が大きい。

(7) 一般的な型式のロックフィルダムは，大地震時に天端でわずかなクラックや沈下が発生するこ

とがあるが，いずれも軽微なもので堤体の安定上問題となるようなものではない。

(8) 震度法では0.1，，-，0.15程度の設計震度で設計しているが，基礎で0.1"-'O.2g，天端で0.2"'-'0.5g程

度の加速度を生じたダムでも，安全上問題となるような被害は全く生じていない。

(9) わが国でロックフィルダムが盛んに建設されるようになった 1970年代以降に完成したダムで

は，施工機械の大型化などにより丹念な締固めが行われていることが，地震被害が発生していな

い理由の一つであると考えられる。

第3節では，大規模なロックフィ/レダムの建設，ダム堤体の地震動の観測記録の蓄積，堤体材料の試験

方法の進歩等を踏まえて，現行の震度法に動的な考え方を取り入れた修正震度法による 「フィ jレダムの

耐震設計指針(案)Jと， これによるダムの安全性評価について述べた。

筆者は，本指針(案)の検討に直接参画したが， 1991年(平成3年)度以降，建設省，水資源開発公

団および都道府県が実施するフィノレダムは，従来の震度法により耐震設計を行うのとあわせて，本指針

(案)により耐震性の照査を行っているなど，現在ロックフィルダムの耐震設計の実務において広く活用

されている。

本指針(案)を震度法と比較した場合の大きな相違点は，震度法よりかなり大きな加速度を設計値と

していること，材料強度を震度法よりもかなり大きくとっていることの2点である。これにより，設計震

度が実測の最大加速度に比べて著しく小さいという震度法の矛盾は避けることができる。また，材料強

度を大きくしたのは材料試験の結果に忠実にしたがった結果であるが，そのために材料試験を使用条件

とできるだけ同じ条件下で精密に行う必要がある。

1991年度以前に設計されたフィルダムを対象に本指針(案)を適用した結果得られた知見は以下の

とおりである。

(10) いずれのダムにおいても 震度法で設計した断面で安全率が1.2より大きくなり，本指針(案)

は，耐震設計法としてバランスがとれたものであるといえる O

(11) 安全率が小さくなる円弧の位置は 従来の震度法では表層であったが 本指針(案)では深く

なった。このため ロック材をゾーン区分し内部に強度が小さい材料を配置しているようなダム

では安全率が小さくなることがあり 堤体材料のゾーニングに配慮する必要がある O

(12) 本指針(案)で堤体の安定計算に用いるせん断強度は式 (6.3.10)に示すイ~ハのいずれかを

採用するため，材料試験をダムの作用応力全域にわたった広範囲の応力下で精密に行う必要があ

る。

(13) 本指針(案)の適用範囲はダム高 100mまでとしている。高さ 100mを超えるダムについては，

岩盤における地震加速度の周波数特性を考慮すると，地震力を減ずることのできる可能性がある。

100mを超えるダムについては，ダムサイトの地震特性を考慮し，固有周期による堤体震力係数の

低減率を慎重に決定する必要がある。

以上のように， これまで得られた地震の観測記録とその解析結果から，現行の耐震設計法である震度

法の仮定とは矛盾する記録が数多く得られている。地震時のダム天端の応答加速度は，基礎の最大加速

度の数倍程度の応答倍率を示している。さらに，堤体の高さ方向に最大加速度が増幅され，加速度分布

が堤体の高さ方向に一様ではない。さらに，天端での設計震度をはるかに超えるような大きな加速度を

観測しているにもかかわらず，ダムの安全上問題となるような被害は生じてはいない。

以上のように，本指針(案)では震度法よりも大きな震度をとり，大きな材料強度を採用しているた

め，結果的には両者の断面設計にあまり違いがないことが確認された。 しかし，たとえ設計断面は閉じ

でも，本指針(案)は震度法よりも設計の仮定が合理的であり，第三者に対する説得性においても優れ

ている。したがって，またより適正な耐震設計法への改良の途も開かれていると考えられる。
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第4節では， 1995年兵庫県南部地震より得られた地震記録を解析し現行の震度法で設計したロ ック

フィルダムの安全性について評価した。その結果，得られた知見は以下のとおりである。

(14) ダム基礎のような岩盤での実測最大加速度は，沖積地盤のような土質地盤での実測最大加速度

よりも十分小さかった。 ダムが堅固な岩盤上に建設されていたことが，今回の地震でダムに大き

な被害が生じなかった理由のーっと考えられる O

(15) ダム基礎で観測された最大加速度の距離減衰関係から， 震源断層直近の岩盤での最大水平加速

度は 220gal程度と推定された。

(16) 震源断層近傍に位置した箕面川ダムを対象に， ダム基礎で観測された実測加速度波形を用いて

動的解析を実施した結果，天端における解析波形は，実測波形を比較的精度良く再現できた。

(17) 3種類の堤高を有するモデルダムを設定して動的解析を行い，現行の震度法に基づいて設計さ

れたロックフィルダムの耐震性を検討した結果，兵庫県南部地震と同等規模の地震時においても

すべりに対する安全性は十分確保されていることが確認された。
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ダムは大規模な構造物であり，地震時を含め安全性の確保に万全を期す必要がある。今後，地震

観測体制を強化，充実するとともに， ダムの耐震設計技術のさらなる向上に努める必要がある。
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第7章結論 7.2 結論

第3章から第6章で得られた研究成果の詳細は各章の最終節にとりまとめであるが，第2章も含めて，

その主要研究成果を結論としてとりまとめると次のとおりである。

第2章においては 「フィルダムの技術的変遷」を詳細に調査，分析した。

フィルダムの技術的変遷を1)ロックフィノレダム建設の技術的変遷， 2)浸透流制御設計の技術的変遷， 3) 

耐震設計の技術的変遷， 4)築堤材料物性評価の技術的変遷， 5)施工の技術的変遷， 6)建設事例に見る技術

的変遷， 7)事故事例と教訓し 8)挙動観測方法の技術的変遷の8項目に分けて詳細に調査，分析し以下の

ことを明らかにした。

古代に発生したフィルダムの建設技術は，幾多の技術的改良を経て，現在のコア，フィルタおよびロ

ックを薄層転圧する中央コア型ロックフィノレダムに発展してきた。土や岩石といった自然材料を盛り立

ててつくる部分を主体とするフィルダムは，その物性および、挙動について未解明な部分が多い。そのた

め，設計および施工が適切であったか否かを確認するためには，また フィノレダムの事故防止のために

は，フィルダムの施工時および、湛水時の目視観察および計器による挙動計測による安全監視を行うこと

が重要である O 最近，挙動計測の項目数と計器数が増加しているが，安全管理上は堤体あるいは基礎岩

盤の全体的な挙動をとらえることができ，かっ長期間の計測に耐えうる浸透量や外部変形，さらには非

常時としての地震時の堤体力学挙動が最も重要な項目である。

しかしながら， フィルダムの築堤材料および、基礎岩盤の特性については未解明の分野が多いため，主

たる安全管理上の計測項目である浸透量や外部変形なと、についても一般的に定性的な分析が行われてい

る。また地震時の堤体力学挙動と現行の耐震設計法である震度法の仮定とは矛盾する観測事実が得られ

7.1 序説

本研究では，まず第 l章において研究の目的の背景および本論文の構成を述べた。ついで第2章におい

てフィルダムの技術的変遷を詳細に調査，分析した後，第3章ではロックフィノレダムの堤体(コア)およ

び基礎からの浸透量の理論的研究，第4章では第3章で得られた理論的研究の成果を浸透量の実測データ

に適用することで これらの成果が実際の浸透現象を統一的によく説明できることを示した。また，第

5章においては，ロックフィルダムの堤体の外部および内部変形，堤内の土圧および、間隙水圧，基礎岩盤

の変形と底設監査廊の継目変位といった力学的挙動の実測値を解析することにより，安全に挙動してい

るロックフィルダムの施工および‘湛水時の一般的な挙動を把握するとともに，設計および安全管理の高

度化に資すると考えられる知見をとりまとめた。さらに，第6章では，ロックフィルダムの地震時の力学

挙動解析と安全性の評価について述べた。まず，近年，地震時の実ダムの力学挙動が次第に解明される

につれ，現行の耐震設計法である震度法の仮定とは矛盾する観測事実が得られていることを述べた。こ

れらの知見をもとに，ロックフィルダムの新しい耐震設計法としてフィルダムの耐震設計指針(案)が

提案され，現在フィルダムの耐震設計実務において広く活用されているが，その基本的な考え方や震度

法との相違点，適用にあたっての留意点などについて述べた。最後に，兵庫県南部地震においては他の

土木構造物に甚大な被害が発生したことに鑑み，現行の震度法で設計されたロックフィルダムの地震時

安定性について評価した結果について述べた。

ている。

そこで，以下の章でこれらの計測結果について定量的評価を試み，安全管理や安定性検討手法の高度

化に資する知見をとりまとめた。

第3章においては 「ロックフィルダムの浸透量に関する理論的研究」をコアと基礎岩盤の浸透流に分け

て行い，次の結論を得た。

ロックフィルダムのコアからの単位幅あたりの浸透量qはタソレシ一則を適用し， コア形状を考慮する

と，近似式 (3.2.3)およびその簡易式 (3.2.7)で表される。そして谷状の地形に設置されたコアからの

全浸透量Qは近似式 (3.2.13)およびその簡易式 (3.2.16)で表される。これらは有限要素法による計算

値と良く一致する。これらの簡易な数式表示できる式は，コアからの浸透特性を把握する上で，また浸

透量の観測!値を解析する上で重要である。

ロックフィノレダムのコア敷下の透水性岩盤内における浸透流解析を行った。基礎岩盤を有限の厚さ T

である透水係数kの透水性岩盤とみなし止水カーテン長をSとし，浸透流はダルシ一則に従ったポテンシ

ャル流として等角写像の手法により浸透流解析を行った結果，単位幅当りの浸透量qは式 (3ふ29)で表

示される。 コア上流側と下流側の水位差を hとすると qはポテンシャルkhに比例する。その比例常数

K (s') /2K (β) における Sは式 (3.3.18)で求まり ， sはコア幅2b，止水カーテン長S，透水性岩

盤の厚さ Tの関数である O そして q/khはb/TおよびS/Tの増大に伴い低減する O

式 (3.3.29)より，式 (3.3.32)のように表示される透水効率係数Kを定義した。Kは，透71<係数kと

K (β') /2K (β) の積で表わされ，浸透量の観測値の解析に有効である。浸透量を区間毎に分割して，
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コア下流端より特定の位置までの範囲に浸透してくる区間浸透量は，式 (3.3.27)で表示できる。 このま.

を利用して， Kに準じてフィルタ敷への透水効率係数 K，およびロック敷への透水効率係数 KIlを定義し

た。 これらは改良方式による浸透量の観測値の解析に有効である O また，浸透流観測!孔について， Kに準

じて浸透流観測l孔への透水効率係数KI'を定義した。

浸透流解析の結果を利用して コア底面および‘止水カーテンウオール沿いのポテンシャルおよび圧力

分布を明らかにするとともに，止水カーテンを難透7k'性ゾーンとみなし，浸透流解析結果 (2次元理論)

を利用して止水カーテンの浸透量低減効果を検討し大長の一次元理論による結果と比較した。

ロックフィルダムにおける浸透量観測値の解析は，ロックフィ jレダムの安全性を評価する上で，最も

重要な項目の一つである。本章での知見は，ロックフィルダムの浸透特性の把握および浸透量観測値の

解析の有効な手段になると考えられる。

第4章においては「ロックフィノレダムの浸透量観測と解析」について研究を行い，次の結論を得た。

ロックフィルダムの浸透量(漏水量)測定法に従来方式と改良方式がある。従来方式による浸透流観

測値には，コアからの浸透量，基礎岩盤からの浸透量に加え，堤体上への降雨量および堤体を除いた集

水域への降雨量による流出量，その他の不確定要素が含まれる。このため改良方式による浸透流観測が

望まれる。また浸透流観測孔の設置が望まれる。

従来方式による七倉ダムの試験湛水結果について，現地の地質の状況に従ってKの分布を仮定して，

貯水位と漏水量の関係を解析したところ，計算値は実測値と良く一致した。

改良方式による小屋ダム，奥野ダム，下湯ダムおよび四時ダムの試験湛水結果について，貯水位と漏

水量の関係を解析した結果， K， KドおよびKIlが算出され，それらの値は基礎岩盤の透水性と密接な関係

を有しており，浸透流解析の結果と良く一致した。

小屋ダムの浸透流観測j孔の浸透圧力および浸透量より Kpが算出された。また奥野ダム，下湯ダムおよ

び四時ダムにおいては，浸透流観測孔の浸透圧力および浸透量が急増する変化点水位 Hcがあることが判

明した。その原因はHcの位置に高透水性な岩盤が露頭すること，またはHcの位置に止水カーテンの不十

分な部分があることと推定される。 Hc以上の水位についての浸透流観測孔の透水効率係数 Kドしを定義し

算出したところ，現地の地質状況と良く一致した。

ダムにおける漏水量観測装置および浸透流観測孔の観測についての評価は，従来定性的なものにとど

まっていたが，浸透流理論に基づく研究成果を七倉ダム，小屋ダム，奥野ダム，下湯ダムおよび四時ダ

ムの観測に適用し，各ダムの浸透現象が統一的に良く説明できることを示した。

第5章においては「ロックフィルダムの堤体および基礎岩盤の力学挙動と解析」について研究を行い，

fこO

堤体の内部変形について層部沈下測定結果を解析した結果，式 (5.4.1)のように最終沈下量 dSm3x -

(0.005~0.02) • H で表すことができる。鉛直ひずみは4タイプに分散されるなど，内部変形に関する各

種の知見を得た。

フィルダム堤体の土圧および間隙水圧の測定結果を解析した結果，盛立完了時において鉛直全土圧は，

コアゾーンで土柱雪量の，10-----90%. ロックゾーンで 90"-'1 00 %.フィルタゾーンで 120"-'170%程度の

値を示す。 コアゾーンの過小な値とフィルタゾーンの過大な値はアーチ作用によるものと考えられる。

コアゾーンの間隙水圧は中央部で最大となり， フィルタゾーンとの境界部でOとなるような球根状の分

布をなすなど， フィルダム堤体内の土圧と間隙水圧について各種の知見を得た。

ダムの監査廊継目計の実i~11値を解析するとともに. 3次元および2次元の有限要素法による基礎岩盤の

変形解析を行った結果，軟岩基礎上に上に築造されたロックフィルダムでは，基礎の沈下に伴い底設監

査廊の継目に開きが生ずることがわかった。基礎の変形性の分布が比較的単純なダムサイトでは‘基礎

岩盤および堤体を含めた3次元有限要素法を用いた線形の変形解析により，基礎岩盤の変形，監査廊継目

の開きを予測することが可能であるなど，監査廊ブロックの変{立を求めるための基礎岩盤の変形解析に

ついてその方針を示した。

これらにより，安全に挙動しているロックフィルダムの施工および、湛水時の一般的な挙動を明らかに

した。

第6章においては 「ロックフィルダムの地震時の力学挙動観測と解析」について研究を行い，次の結論

を得た。

最大加速度はダムの高さ方向にかなり増幅され，地震によっては 10倍程度の応答倍率となる場合もあ

る。現行の耐震設計法である震度法では，震度分布は天端から基礎まで一定としているが， これらの観

測事実とは明らかに矛盾する。

地震によるロックフィノレダムの被害について整理した結果， ダムの安定上支障となるような大きな被

害を受けた例は皆無である。わが国でロックフィ jレダムが盛んに建設されるようになった 1970年代以

降に完成したダムでは，施工機械の大型化などにより丹念な締固めが行われていることが，地震被害が

発生していない理由の一つであると考えられる。 このような観測事実は，現行の震度法の仮定と矛盾し

ており，実際の地震時挙動を反映させた，より合理的な耐震設計が必要である。

このため，大規模なロックフィルダムの建設，ダム堤体の地震動の観測記録の蓄積，堤体材料の試験

方法の進歩等を踏まえて，現行の震度法に動的な考え方を取り入れた修正震度法による 「フィ jレダムの

耐震設計指針(案)J とこれによるダムの安全性評価について述べた。

本指針(案)を震度法と比較した場合の大きな相違点は，震度法よりかなり大きな，加速度を設計値

としていること，材料強度を震度法よりもかなり大きくとっていることの2点である。これにより，設計

震度が実測の最大加速度に比較して著しく小さいという震度法の矛盾は避けることができる O また，材

料強度を大きくしたのは材料試験の結果に忠実に従った結果であるが，そのために材料試験を使用条件

とできるだけ同じ条件下で精密に行う必要がある。また， 1991年度以前に設計されたフィルダムに本指

針を適用した結果などについて知見をとりまとめた。

1995年兵庫県南部地震により得られた地震記録を解析した結果，ダム基礎のような岩盤での実測最大

加速度は，沖積平野のような土質地盤での実演11最大加速度より十分小さかったことが確認された。 3種類

の堤高を有するモデノレダムを設定し動的解析を行い，現行の震度法に基づいて設計されたロックフィル

ダムの耐震性を検討した結果，兵庫県南部地震と同等規模の地震時においてもすべりに対する安全性は

十分確保されていることが確認された。

次の結論を得た。

堤体の外部変形について最大横断面の沈下量dvとダム高の関係は式 (5.3.1)のようにべき乗関数 dv

= a.Hbで近似できる。 aは盛立後の経過日数の関数として表現でき， bはほぼ一定値の1.6であった。天

端の沈下要因および天端沿いの水平変位の要因を明らかにするなど，外部変形に関する各種の知見を得
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ダムは大規模な構造物であり，地震時も含め安全性の確保に万全を期す必要があるが，本章での知見

は，より適正な耐震設計法への改良の途を開いたものと考え られる。

7.3 今後の課題

本節においては，本研究で対象としたフィノレダムの浸透現象，力学的挙動，耐震設計の各分野につい

て今後の課題をとりまとめてみる。

まず，浸透現象に関する問題としては，浸透流解析と浸透量の測定・分析方法について考えてみる。

(1 ) フィルダムの堤体は 人工的に管理されて築造されるため，その物性のは.らつきは自然状態の基

礎地盤のそれに比べるとかなり小さいうえ，岩盤中の亀裂のように卓越した水みちを有することは

なく基本的には多孔質媒体とみなせるため，古典的な Darcy則に基づく浸透流解析が適用しやすい

状態にある。 しかし フィルダムの遮水機能を受け持つ遮水(コア)ゾーン構成材料である土質材

料は，層状締固めによりその透水性には締固め直交方向の透水性が平行方向のそれよりも小さいと

いう異方性があることが一般的に知られている。ただし，室内あるいは原位置透水試験により締固

めた遮水材料の異方透水係数を定量的に評価し，設計時の浸透流解析に用いられている事例はほと

んどなく，せいぜい締固め平行方向の透水係数を直交方向のそれの 5'"'"'10倍程度の値を試験による

実証なしに与えて解析している事例を見る程度である。近年，締固めたフィル夕、、 ム遮水材料の透水

性の異方性を室内および原位置試験により評価する研究が精力的に進められようとしている。これ

らの研究成果がフィルダムの浸透流に関する設計に反映されることを期待したい。

(2) また， フィルダムの遮水材料はかなり高い飽和度状態で締固められているため，設計時にその不

飽和透水特性について厳密な評価がなされていないのが現状である。 しかし浸透流解析コードと

しては，自由水面の決定を行うに際して解析モテソレの節点移動を行わなくても良いなどの利点、を考

慮して飽和・不飽和浸透流解析コードがフィルダムの分野においても一般的に用いられているが，築

造時から飽和度が高いため入力物性値である不飽和透水特性については解析結果にあまり大きい影

響を与えないとの判断から適当な値を与えているのが現状である。飽和度が高いことのほかに，土

の水分特性曲線や不飽和透水係数といった不飽和透水特性を求めるのにかなりの時間を要するこ

と，測定方法が基準化されていないことなども原因として挙げられる。現在，地盤工学会において

土の不飽和透水特性評価についての研究委員会が精力的に実施されているため，それらの成果に基

づいた測定方法の基準化 さらにはフィノレダム分野への適用を待ちたい。

(3) 次に，基礎地盤を対象とした浸透流解析について考えるO 基礎地盤の透水性のばらつきは，人工

的に管理して施工される堤体のそれに比べてかなり大きい。また，大型のフィルダムであるロック

フィノレダムの基礎としては岩盤が選ばれることが一般的で， この岩盤の透水性は，複雑なネット

ワークを形成する亀裂系によるため，砂磯や土質地盤に比べてはるかに空間的ぱらつきが大きいこ

とが多い。また，このような複雑な水みちネットワークを単純にDarcyNIJが成り立つ連続体として

取り扱うことも問題である O このような状況に鑑み，岩盤浸透流の研究分野においては，亀裂ネッ

トワークを直接モデル化して解析する研究や，等価な連続体と見なすものの亀裂の幾何学形状に基

づいて透水性テンソルを求める研究などが進められている O また，これらを複合させたものや，透

水性の空間的ぱらつきを統計的に処理して解析に持ち込む試みもなされている。基本的にこれらの

研究は，放射性廃棄物や有毒産業廃棄物等の地層処分の分野で発展してきているが，同じ岩盤を対

象とした構造物でも遮水性に対する要求レベルは構造物ごとに異なる。そこで今後は，これらの研

究で得られる成果をダムを対象にアレンジして，設計や安全管理に適用していくことが望まれる。
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浸透流に関するこっ目の大きな課題であるフィルダム浸透流量の測定方法および測定値の解析につい

て考察する。

(4) まず，本研究の第3，4章で得られた成果を実務レベルへ速やかに移転していくことが最も重要で

ある。この際， 4.2で示した浸透流観測方法についての情報のほか，浸透流の異常データの分析には

欠かせない基礎地盤の地質や基礎処理結果についての情報を実務レベルで十分把握できるような指

導，環境整備が必要である。

また，浸透流観測方法として4.2に示した改良方式を用いた場合でも，降雨の影響を断ち切れない

場合がある。 しかし浸透流量はフィルダムの安全管理上最も重要な測定項目の一つであるため，

このような事例については，その原因を分析し，その結果を踏まえた浸透流観測方法のさらなる改

良が待たれる。また，直接浸透量を測定する従来の方法に加えて，基礎岩盤内の複雑な水圧分布を

測定する単孔多段式の地下水圧測定システムや単孔内での流向流速測定など比較的新しい地下水測

定器による調査を組み合わせることにより，浸透流の全体像をより鮮明にとらえる努力が必要であ

る。さらに，ボーリング孔聞における多数の水圧伝播データを用いて孔問地盤の透水性分布を画像

化するパノレステストトモグラフィーの適用も必要に応じて積極的に取り入れていくことが望まれ

る。

2番目の大きな考察の対象は フィルダムの堤体および基礎の変形，土圧，間隙水圧といった力学的挙

動である。

(5) まず第一に，浸透量と並んでフィルダムの安全管理上最も重要な外部変形については，本研究に

おける成果を速やかに実務レベルへ移転していくことが必要である。ただし，本研究では安全に機

能しているロックフィルダムを対象としているため，外部変形がこの程度の値を越えるとダムが危

険であるという基準値を示すには至らなかった。そこで海外の事故事例における実測値の収集，整

理，分析が今後必要となる。

(6) 内部変形，土圧 間隙水圧の測定値は，外部変形に比べると安全管理における重要度はやや低い

が，得られた実測値をもとに，築造材料の応力一ひずみ関係の非線形性，過剰間隙水圧の発生・消

散機構，透水性の評価などが行える。これらの評価を各種解析コードを用いて行うことで，それら

の解析コードの精度の検証および改良を進めることが可能となる。さらに，最終的には堤体設計の

高度化が期待される。

(7) 基礎岩盤の変形および底設監査廊の継目変位の設計計算手法としては，本研究の5.6で示した弾性

解析に基づく方法が一般的なものとなっている。 しかし，こうした変形の問題が発生する軟岩は，

硬岩とは異なり不連続面となる亀裂があまり発達していないため，連続体として取り扱うことの問

題は少ないものの変形性の非線形性は避けて通れない特性である。既に，地下空洞やトンネルとい

った他の岩盤構造物においては，岩盤，特に軟岩盤の非線形に着目した設計，施工，安全管理を実

施している。今後フィルダムにおいても 不撹乱試料に対する三軸圧縮試験に基づく変形性のひず

み依存性あるいは拘束圧依存性といった非線形性の評価に加えて，平板載荷試験や孔内載荷試験と

いった原位置変形試験さらには実測の岩盤変形挙動データ分析に基づく変形性の非線形性の統合的

な評価およびその特性を考慮した設計計算方法の確立が望まれる。
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(8) 兵庫県南部地震後に組織された 「ダムの耐震性に関する評価検討委員会」では，現行の 「震度法」

によって設計されたダムの耐震性について改めて検討し十分な耐震性を有していることを確認し

ている。

しかしダムは大量の水を貯留する大規模で重要な構造物であるため，その安全性については，今

後とも，その調査，設計，施工および管理の各段階において十分な配慮を講じる必要がある。そこ

で，本検討委員会の提言に従い，以下の取り組みが必要となる。

① 地震の観測体制の強化・充実

ダムの管理の一層の充実はもとより，耐震設計上貴重なデータの取得などの目的に資するように，

すべてのダムに地震計を設置して地震の観測体制の強化，充実を図ることが望まれる。

② ダムの耐震設計法の高度化

ダムの耐震設計の一層の高度化を図るため，地震動の特性，堤体材料の動的特性， ダムの動的解

析手法および耐震性評価手法について今後とも引き続き研究を進めていく必要がある。

本研究で得られた成果が，今後のフィルダムの設計や安全管理の高度化の一助となれば幸いである。
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