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ABSTRACT

Coastal　areas　are　potentially　at　risk　from　waves　caused　by　a　variety　of　natural

disasters　such　as　storms，　typhoons　or　tsunamis．　In　order　to　protect　people　i…md　property

against　the　effects　of　these　waves　caisson　breakwaters　are　often　built　at　key　risk

locations．　These　massive　structures　are　cost且y，　and　can　often　be　displaced　during　their

iifetime　due　to　sporadic　episodes　of　high　wave　energy．　Due　to　the　fact　that　they　are

located　out　in　the　sea　it　is　often　possible　fbr　themL　to　continue　to　provide　effective

protection　despite　these　defbrmations，　though　it　i　s　necessary　to　understand　the

possible　extent　ofthe　movement　in　order　to　formulate　an　adequate　risk　assessment　for

　　コag1Ven　StrUCtUre．

The　first　part　of　this　thesis　deals　with　a　method　to　investigate　the　long－te㎜

defbrmations　of　the　rubble　mound　of　a　breakwater　during　its　working　life，　which　is

essential　fbr　the　movement　of　the　structure　to　be　able　to　be　measured　effectively．　In

order　to　do　so　laboratory　experiments　were　carried　out，　from　which　the　probability

distribution　functions　of　sliding　and　tiIting　were　obtained　fbr　a　series　of　three　storms

of　similar　intensity．　The　laboratory　results　were　then　reproduced　using　a　computer

model，　which　decomposed　the　movement　of　the　caisson　into　its　vertical　and

horizontal　components．　The　horizontal　movement　uses　the　equations　developed　in　the

Defbrmation　Based　Reliability　Design（DBRD）method　by　Shimosako　and　Takahashi

（1998），as　modified　by　Kim　and　Takayama（2004）．　For　the　vertical　movement　a　new

method　was　developed　based　on　simple　soil　mechanics　theory，　which　uses　a　similar

principle　to　that　of　Shimosako　and　Takahashi（1998）to　compute　the　vertical

displacement．　The　results　obtained　overestimate　the　deformation　slightly　during　the

first　storm　but　can　predict　well　the　deformation　that　will　occur　over　subsequent　storms，

and　thus　allow　fbr　greater　degree　of　accuracy　to　be　achieved　than　in　the　original

DBRD　method．

This　new　methodology　to　estimate　the　deformation　in　the　rubble　mound　was　then

apPlied　t・the　case　when　the　breakwater　is　attacked　by　a　s・litary　wave・　t・attempt　t°
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reproduce　a　tsunatni　anack．　Laboratory　experirnents　were　also　carried　out　to　measure

the　movements　that　c⑪uld　be　expected　from　such　a、　type⑪f　attack，　which　could　be

reproduced　by　the　deformation　model　introduced　in　this　thesis．

To　fUrther　verify　that　the　deformation　med¢l　proposed　was　accurate，　the　displacement

recorded　aRer　the　f泊lure　of　a　reaLlife　caisson（that　of　Susami　Breakwater　in　Japan　in

2004，as　report¢d　by　Kim　et　al．，2005）was　repr⑪duced　using　the　new　model．　The

results　showed　how　the　deformations　could　be　successfully　predicted，　although　the

ef驚ct　of　the　f已iled　wave－dissipating　concret¢blocks　was　not　wdl　understood　and

their　influence　was　ignored．　The　results　obtained　were　thus　superior　to　those　of　Kim

et　aL（2005）in　that　the　present　model　could　reproduce　not　only　the　sliding　but　also　the

tilting　ofthe　breakwater．

Finally，　a　manag¢ment　to⑪l　for　the　risk　assessment　of　a　breakwater　during　its

construction　phase　was　introduced　by　using　the　new　defbrrnation　model　proposed．　A

computer　model　of　the　constmction　process　that　a　contractor　would　fbllow　to　build　a

caisson　breakwater　was　developed，　with　the　wave　climate　fbr　each　month　of　the

duration　of　works　m⑪delled　using　data　obtained　from　the　NOWPHAS　R¢ports．

Possible　damage　to　the　caisson　was　determined　using　the　DBRD　rnethod　proposed　ill

the　present　dissertation，　and　damage　to　the　rubble　mound　and　toe　amlour　was

dete㎜ined　using　the　methods　of　Merkle（1989）and　Madrigal　and　Valdes（1995）．　By

using　the　M皿te　Carlo　technique　the　expected　eost　and　time　to　finish　the　breakwater

could　be　obtained，　alloWing　for　the　determinati醐of　the　risk　associated　with　the

breakwater　construction．　Thus　it　is　possible　to　determine　when　would　be　the　m⑪st

apprepriate　time　to　begin　construction　and　the　likelihood　of　encountering　problems

during　the　constn」ction　phase．　A　case　study　of　breakwater　constructi皿for　Honshu

Island　in　Japan　was　shown，　with　the　results　comparing　well　with　the　experience　of

Japanese　contractors・
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ABSTRACT（SPANISH）

Las　costas　son　regiones　que　corren　el　riesgo　de　poder　ser　atacadas　por　desastres

naturales　como　torrnentas，　tifones　o　tsunamis．　Para　proteger　a　la　poblaci6n　y　las

diversas　infraestructuras　contra　los　oleajes　producidos　por　estos　desastres　a　menudo　se

construyen　diques　en　lugares　de　especial　peligro．　Estas　estructuras　son　por　su

naturaleza　costosas　desde　un　punto　de　vista　financiero，　y　pueden　ser　desplazadas

durante　su　vida　ilitil　a　causa　de　olas　de　extraordinario　tarnafio．　Debido　a　que　estas

construcciones　se　encuentran　situadas　en　el　mar　es　posible　que　puedan　continuar

desenvolviendo　su㎞ci6n　a　pesar　de　las　deformaciones　sufridas，　con　lo　cual　es

necesario　analizar　la　magnitud　de　tales　movimientos　con　el　fin　de　analizar

correctarnente　el　riesgo　asociado　con　cada　estructura．

La　primera　parte　de　esta　tesis　prop皿e　un　m6todo　para　investigar　las　deformaciones　a

largo　plazo　de　las　fUndaciones　de　un　dique　vertical　durante　su　vida丘til，　esencial　para

analizar　el　movimiento　de　la　estructura　de　fbrma　eficaz．　Para　ello　se　llevaron　a　cabo

experimentos　de　laboratorio　de　los　cuales　se　obtuvieron　las　fUnciones　de　distribuci6n

de　probabilidad　de　los　movimientos　horizontal　y　vertical　del　dique　a　lo　largo　de　tres

tomentas　de　similar　intensidad．　Estos　experimentos　fUeron　despues　reproducidos

utilizando　una　simulaci6n，　que　descompone　el　movimiento　del　dique　en　sus

componentes　horizontal　y　vertical．　El　movimiento　horizontal　utiliza　las　ecuaciones

desarrolladas　por　Shimosako　y　Takahashi（1998）en　su“Deformation　Based

Reliability　Design（DBRD）1’siguiendo　la　modificaci6n　propuesta　por　Kim　y

Takayama（2005）．　Para　analizar　el　movimiento　vertical　se　propone　una　nueva

met・d・1・gia，　basada　en　mecanica　de　suel・s・tradici・nal，　que　usa　un　principi・similar　al

de　Shirnosako　y　Takahashi（1998）．　Los　resultados　obtenidos　sobreestiman　Iigerarnente

las　deforrnaciones　obtenidas　durante　la　primera　tormenta　pero　son　capaces　de　predecir

adecuadamente　las　deformaciones　de　las　tormentas　subsiguientes，　y　por　lo　tanto

permiten　una　mej・r　apr・ximaci6n　que　las　ecuaci・nes　desarr・lladas　en　el　DBRD

original．
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La　metodologia　desarrollada　para　estimar　la　def｛〕rmaci6n　de　las　fUndaciones　del　dique

vertical　puede　ser　aplicada　tambien　al　caso　de　un　tsunami．　Para　ello　se　reallzaron

tambiξn　experimentos　de　laboratorio　para　investigar　los　movimientos　que　se　pudieran

esperar　durante　un　ataque　de　este　tipo，　que　luego　fueron　reproducidos　con壱xito　por　la

simulaci6n　por　ordenador．

Como　verificaci6n　adicional　el　modelo　propuesto　se　utilizo　para　analizar　las

deformaciones　sufridas　por　el　dique　de　Susami　en　Jap6n　en　el　2004（Kim　et　aL　2005）．

El　modelo　es　capaz　de　reproducir　las　deformaciones　siempre　y　cuando　el　efecto　de　los

bloques　de　protecci6n（que　fUeron　removidos　durante　la　tormenta）sea　ignorado．　Los

resultados　asi　obtenidos　penmiten　un‘analisis　mas　exacto　que　el　de　Kim　et　al（2005）

debido　a　que　el　modelo　de　estos　autores　no　puede　reproducir　el　movimiento　vertical

del　dique．

Finalmente，　se　desarrollo　un　procedimiento　para　ayudar　en　la　pla皿ificaci6n　de　los

riesgos　asociados　con　la　construcci6n　de　un　dique　verticaL　Una　simulaci6n　por

ordenador　del　proceso　de　construcci6n　de　un　rompeolas　fue　desarrollado，　en　el　cual　la

rnodelizacion　del　oleaje　se互levo　a　cabo　utilizando　los　pararnetros　obtenidos　en　los

infbrmes　NOWPHAS．　El　movimiento　de　los　diques　verticales　fUe　determinado

utilizando　el　m6todo　DBRD　propuesto　en　la　presente　tesis，　y　el　dafio　de　las

丘mdaciones　y　del　recubrimiento　de　las　fundaciones　fue　obtenido　utilizando　los

m6todos　de　Merkle（1989）yMadrigal　y　Valdes（1995）．　El　tiempo　y　coste　medio　para

la　construcci6n　del　rompeolas　puede　ser　obtenido　por　el　M6todo　de　Monte　Carlo，　con

lo　cual　el　riesgo　asociado　a　la　construcci6n　del　rompeoIas　puede　ser　analizado．　Es

posible　por　lo　tanto　determinar皿al　es　el　mes　mas　adecuado　para　comenzar　la

construcci6n　y　la　probabilidad　de　encontrar　problemas　durante　la　ej　ecuci6n　de　las

obras．　Un　ejemplo　de　utilizaci6n　de　este　m6todo　paエa　la　Isla　de　Honshu　en　Jap6n　fUe

tambi6n　calculado，　que　demuestra　como　el　modelo　se　aproxima　a　la　fbmla　de

construir　rompeolas　en　Jap6n・
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the　nurnber　of　working　days　in　one　year

distance　from　bottom　of　caisson　to　a　certain　point　in　the　soil

height　from　the　still　water　level　to　a　point　along　the　vertical　face

total　vertical　displacement　cau、sed　by　each　wave
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CHAPTER　1

INTRODUCTION

Since　early　times　hurnans　have　inhabited　coastal　regions，　which　has　provided　them

both　with　opportunities　for　the　development　of　civilization（in　the　form　of　fishing　and

co㎜erce）and　threats　to　its　existence．　From　the　antiquity　coastal　defences　were　built

to　protect　settlements　and　ports　from　the　onslaughts　of　the　sea，　as　recorded　by　Pliny　in

the　lst　Century．　In　modern　times，　with　the　increase　in　population　density　in　coastal

areas　and　the　rapid　growth　of　maritime　commerce，　these　constructions　have　become

more　widespread．　However　coastal　engineering　is　an　area　where　ma皿y　phenomena　are

stil正not　well　understood，　a　nd　the　design　of　breakwaters　in　particular　is　still　carried　out

using　methods　that　sometimes　date　back　20　years　or　longer．

1．1．Statement　of　the　Problem

In　order　to　carry　out　a　Risk　Assessment　fbr　a　caisson　breakwater　it　is　necessary　to

understand　the　Reliabili智of　the　structure　i．e．　how　able　is　the　structure　to　perform　its

五mction　under　normal　and　episodic　conditions．　To　do　so　it　is　of　pararnount

imp。蜘ce　t・underst紐d　the血il田e　m・de・fthe　structure・which　lead　Shim・sak・紐d

Tak曲ashi（1998，1999）t・devel・P　the　Def・rmati・n－Based　Reliability　Design　Meth°d

（DB田〕）．　H・wever，　this　meth・d　c・nsiders・nly　sliding・f　the　caiss・n・and倉゜m

numer。us　caiss。n制ures　it　is　clear　that　bearing　capacity　failure　at　the　heel　als・
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occurs　at　the　same　time　as　sliding・The　caisson　will　thus　not　only　slide，　but　also　tilt，

and　this　tilting　will　have　an　effect　on　the　sliding　distance．　Though　Kim　and　Takayalna

（2005）introduced　a　method　to　calculate　the　restraining　effect　due　to　this　tilt，　to　date

there　is　no　rnethodology　available　to　calculate　the　tiEt　of　a　caisson．　The　developmcnt

of　this　rnethod　is　ofparamount　importance　fbr　the　DBRD　to　provide　adequate　results．

The　life－cycle　management　of　prcjects　is　of　great　importance　to　the　adequate

fbrmulation　of　a　Risk　Management　Strategy　fbr　coastal　engineering　pr（）j　ects．　Due　to

the　uncertain　nature　of　wave　climate，　the　construction　of　coastal　structures　is　a　risky

business　that　is　critical　to　this　life－management．　A　sto㎜can　easily　damage　an

unfinished　breakwater，　increasing　the　proj　ect’　s　cost　and　causing　great　difficulties　to

stakeholders．　However　this　aspect　of　construction　has　so　far　received　very　little

attention，　with　only　simplified　statistical　models　having　been　developed　so　far，　such

as　that　of　Balas　and　Ergin（2002）．　It　is　thus　necessary　to　develop　a　methodology　that

can　simulate　the　construction　of　a　breakwater　in　more　detail，　by　representing　each　of

the　stages　of　construction　and　how　the　wave　climate　can　affect　them．

1．2．Objectives

The　objectives　of　the　research　can　thus　be

●

●

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　divided　into　several　groups：

To　understand　how　the　gravel　foundation　under　the　caisson　behaves，　by

加alysing血e蜘smissi・n・f　l・ads　thr・ugh・ut　the　berm　and　what　type・f

loading　the　caisson　actually　apPlies　to　the　foundation

To　ascertain　the　failure　mode　of　caisson　breakwaters　fbr　a　variety　of　waves

types，　main正y　impact　waves　pr・duced　by　wind　but　als・s・iitary　・nes（such　as

2



●

●

●

●

tsunamis）・Thus　the　probabiiity　distribu．tion　functions　of　failure　must　be

obtained　and　the　failure　modes　analysed．

To　develop　a　computational　methodology　fbr　the　estimation　of　the

deformation　in　the　rubble　mound　due　to　various　types　ofwave　attack．

To　check　that　the　computational　methodology　thus　developed　can　actually

reproduce　the　deforrnations　observed　in　real－life　failures　of　caisson

breakwaters．

To　develop　a　computational　methodology　to　obtain　the　expected　cost　and　time

to　finish　the　construction　of　a　breakwater　so　that　an　adequate　Risk　Assessment

of　the　construction　process　can　be　made．

To　use　the　Risk　Assessment　Model　thus　developed　to　give　an　indication　of

what　type　of　insu．rance　premium　would　have　to　be　paid　fbr　the　construction

risk　to　be　transferred　from　the　Client　or　Contractor　onto　an　Insurer．

1．3．Scope

There　are　infinite　variations　in　the　possible　geometries　of　a　caisson　breakwater　and

therefbre　it　is　necessary　to　clearly　define　the　scope　of　the　present　research．　This　thesis

will　only　concem　itself　with　caisson　breakwaters由at　are　not　protected　by　wave－

dissipating　c・ncrete　bl・cks・r　situati・ns　in　which　the　e蹴・f　these　bl・cks　can　be

ign。red．　Als・，　the　research　will　assume　that　the　mbble　m・und　f・undati・n・n　which

the　caisson　sits　is　formed　of　a　homogeneous　gravel　of　fairly　small　diameter，　Imd　that

this　n、bble　m。und　has　a　depth・fseveral　meters・Ge・metries　where　the　caiss・n　sits・n

athin　layer・f　gravel・verlaying　sand　are　c蜘y・ut・f　the　sc・pe・f　the　p「esent

research，　due　t。　c。mplex　interacti・ns　between血e　gravel孤d　s醐d　layers　which　c・uld

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　confbund　the　basic　methodologies　set　out　in　the　current　dissertatlon・
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As　all　the　Iaboratory　experiments　that　were　carried　out　were　small　in　scale　it　was

impossible　to　measure　the　elastic　deformations　that　took　place．　Only　the　final　plastic

movements　could　be　recorded，　which　was　thought　to　be　adequate　for　the　purPoses　of

the　present　research．

The　effects　of　only　two　types　of　waves（wind　waves　and　solitary　waves）will　be

considered　in　the　calculation　ofthe　deformations　to　the　rubble　mound，　as　these　are　the

main　types　of　waves　which　cause　damage　to　breakwaters　and　coastaE　areas　in　general．

Regarding　breakwater　fai　1　ure　modes，　fbr　the　laboratory　experiments　only　sliding　and

tilting　of　the　upright　sections　will　be　considered．　Overturning　failure　will　aEso　be

considered　in　the　methodology　to　assess　risk　during　the　construction　phases，　but　slip

failure　will　be　ignored　as　this　phenomenon　sufficiently　well　understood　and　rare

enough　that　it　can　be　prevented　by　adequate　design．

The　methodology　to　calculate　the　cost　and　time　to　construct　a　breakwater　is　only　valid

fbr　the　Japanese　Islands，　as　all　factors　not　related　to　climate　and　construction

accidents　were　omitted　as　a　source　of　risk．　This　methodology　also　assumes　that　fairly

small　breakwaters　will　be　c皿structed，　and　it　would　be　necessary　to　modify　it　for　the

calculation　of　long　breakwaters　by　introducing　extra　construction　phases．
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1．4．Organization　of　the　dissertation

The　present　dissertati・n　is・rganized　int・eight　chapters．　The　cu皿ent　chapter　has

9三ven　a　brief　background　of　the　su句ect　ofthe　study，　highlighting　the　need，　relevance，

oヒ，j　ectives　and　scope　of　the　thesis．

Chapter　two　will　summarise　the　background　of　the　research　and　highlight　key　studies

carried　out　by　other　authors　to　date．

Chapter　three　will　provide　a　justification　fbr　the　limitation　of　the　active　depth　of

foundations　to　the　top　area　of　the　caisson　breakwater．　This　j　ustification　is　backed　by

laboratory　experiments　which　were　analysed　to　show　that　the　traditional　Bousinesq

theory　can　be　applied　to　calculate　the　stress　in　the　top　of　a　gravel　rubble　mound

subj　ected　to　impact　waves．

Chapter　four　will　show　the　laboratory　experiments　that　were　carried　out　to　obtain　the

probability　distribution　fUnctions　of　sliding　and　tilting　of　a　caisson　breakwater

subjected　to　several　storms　of　simi正ar　intensity・

Chapter　five　will　introduce　a　modification　to　the　Deformation－Based　Reliability

Design　Method　developed　by　Shimosako　and　Takahashi（1998・1999）to　include

tilting　and　the　effect　that　this　will　have・n　the　c・mputati・n・f　the　sliding　distance・

Chapter　six　deals　with血e　de岳rmati・ns血at　can　be　expected　in　the　rubble　m・皿d・fa

caiss。n　breakwater　subjected　t・s・litary　wave　attack・The　lab・ra輌experiments　that

were　carried　out　will　be　sho㎜，　and　the　model　introduced　in　chapter　five　will　be　used

to　reproduce　the　defbrmations　recorded．
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Chapter　seven　highlights　real－life　failures　of　caisson　breakwaters　and　attempts　to

reproduce　the　defbrmations　recorded　in　one　case　study　by　apPlying　the　methodology

introduced　in　chapter　f三ve．

Chapter　eight　will　develop　a　new　methodology　for　the　risk　assessment　of　a　breakwater

during　its　construction，　which　allows　for　the　determination　of　the　expected　cost，　time

to　compIete　and　insurance　premium　that　would　have　to　be　paid　to　insure　the

breakwater　against　the　damage　due　to　adverse　weather．

Chapter　nine　summarizes　the　findings　of　the　study　and　gives　recommendations　for

fUture　re　search．

1．4．Rationale

HopefUlly，　the　results　of　the　present　dissertation　will　allow　designers　to　be　able　to

make　an　adequate　risk　assessment　of　the　construction　process　ofa　caisson　breakwater，

thus　allowing　the　life－cycle　costs　to　be　more　accurately　estimated．　This　should　result

in　leaner　breakwater　sections，　with　the　risk　and　reliability　of　the　structure　being　more

clearly　defined．
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CHAPTER　2

LITERATURE　RlilVIEW

2．1．Definition　of　Caisson　Breakwater

Different　a曲ors　use　the　teim　caisson　breakwater　to　de丘ne　structures　that　are　not

necessarily　identical．　The　European　Research　Pr（）j　ect　PROVERBS（regarding　the

PRObabilistic　methods　to　design　VERtical　BreakwaterS）states　that　it　concerns　itself

b）Vertical　Breakwater

fill

b）Perfbrated　Vertical　Breakwater

Armour
BIocks

Foundation

．．
laterial

d）Armoured　Caisson　Breakwater

　歪

c）Composite　Breakwater

Fig．2．1：Breakwater　Types　according　to　PROVERBS

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　7

f



with　a　number　of　breakwater　that　are　not　identical．　Each　of　these　breakwaters　has　a

caisson　structure　in　it，　but　the　way　the　breakwater　as　a　whole　is　defined　depends　on

other　components　as　shown　on　Flg．2．1：

According　to　this　report　the　breakwaters　call　be　classified　according　to　their　relative

berrn　height（hr＊），

hr＊＝　h・／h　　　　　　　　　　　　　　　　（2．1／

where　hr　is　the　height　of　the　rubble　mound　and　h　is　the　depth　of　water　in　front　of　the

breakwater　as　shown　in　Fig．2．2．

Thus　the　structure　can　be　classified　as：

　　　●　Vertical　Breakwater（hr＊＜0．3）

　　　・　Low　Mo㎜［d　Composite　Breakwater（0．3＜hr＊〈O．6）

　　　・　High　Mound　Composite　Breakwater（0．6＜hr＊〈0．9）

　　　●　Rubble　Mound　with　a　crown　wall　（hr＊＞0．9）

F・rtheir剛Shim・sak・and・Takahashi（2000）used　the　term“c・mp・site　breakwater”

to　indicate　a　structure　composed　of　rubble　mound　and　an　upright　section，　which

w・uld　be　equivalent　t・the・vertical・r　c・mp・site　breakwater　defined　in　PROVERBS・

G。da　and　Takagi（2000）use　the　terms　“vertical　caiss・n　breakwaters’㌧“caiss・n

breakwaters”，　and　“vertical　breakwaters”with・ut　making　a　clear　distincti・n　between

them．
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　　　　B

Sh．

Fig．2．2．　Basic　geometric　parameters

In　the　present　work　the　term　caiss皿breakwater　will　be　used　for　any　type　of　vertical

structure　made　of　a　caisson　that　does　not　have　any　form　of　armour　units　protecting　it

that　are　located　above　sea　leveL　This　corresponds　to　the　classification　of　vertical　and

composite　breakwater　of　PROVERBS　and　composite　breakwater　of　Shimosako　and

Takahashi．　The　majority　of　the　work　in　the　present　thesis　will　concern　itself　with　the

design　of　this　type　of　structures，　though　in　Chapter　7　the　failure　of　an“armoured

caisson　breakwater”　will　also　be　analysed．

2．2．Failure　modes　of　caisson　breakwaters

When　designing　a　caiss・n・breakwater・a・number・f飽ilure　m・des　must　be　c・nsidered

d田ing　design．　B田cha鷲h皿d　S・rensen（1998）give　a　list・fthe　m・st　imp・蜘t血il田e

modes：

　　　●　Shoreward　s正iding

　　　●　　Overturning　aエound　the　heel

　　　●　　Slip　failure　in　the　subsoil　and　settlement

　　　・Slip舗ures　in　the　rubble　f・undati・n皿d　subs・il

9



弓

●

●

●

Erosion　of　rubble　foundation，　forward　tilt　and　settlement

Scour　in　the　seabed，　forward　tilt　and　settlement

B・eak・g・and　di・blacem・nt・f・a・m・u・・unit・（i・the　ca，e。f・rubbl，　m。und舳

a　crown　wall　type　breakwaters）．

The　bearing　capacity　failure　in　the　rubble　foundation　may　take　place　in　several　ways．

With　a　shallow　ruptUre　surface　underneath　the　harbour　side　edge　of　the　wall，　the　wall

will　strongly　rotate，　and　so　it　can　be　called　a“rotational　failure”．　This　is　similar　to

what　is　called　the“overtUrning”　mode　of　failure，　which　no㎜ally　involves　some

bearing　capacity　failure．　PROVERBS　stresses　how　the　rotation　axis　will．never　be　at

the　very　edge　of　the　caisson，　and　it　recominends　to　consider　rotation　failure　instead　of

overturning　in　design．

a）Sliding　Failure

懸、

b）Bearing　Capacity　Failure　in

Rubble

「　．　一　．　一　，　一　．　≡　層　一　．　「

、　．　一　・
’

1－’一’一’一’一’

繊

c）Bearing　Capacity　Failure　in　　　　　　　d）Settlement　by　consolidation，

subsoil　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　nrpρn　nr　lnoq　A£古nρσrロlnq

Fig．2．3．Illustration　of　Some　Failure　Modes　of　Caisson　Breakwaters
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Goda（1999）provides　some　case　studies　of　the　welLdocumented　failures　of　the

breakwater　at　Sines　Harbour（Portugal）and　the　Mustapha　breakwater　at　Algiers

Harbour　in　Algeria・　The　Mustapha　breakwater　failed　during　its　construction　in　l　930－

31，and　interestingly　rnost　of　the　failed　sections　fell　towards　the　seaside．　At　the　time　it

was　assumed　that　the　heavy　scouring　of　the　seabed　in　front　of　the　breakwater　was　the

cause　of　collapse，　yet　recently　it　is　thought　that　maybe　a　slip　failure　through　the

seabed　could　have　caused　the　failure．

A　more　recent　example　of　breakwater　failure　is　that　of　Susami　West　Breakwater　as

descrlbed　by　Kim　et　al，2005．　This　armoured　caisson　breakwater　was　severely

damaged　by　Typhoon　Tokage　in　2004，　with　the　wave－dissipating　concrete　units

collapsing　and　the　caissons　being　displaced　by　a　distance　of　between　6　to　10　metres．

Also，　Takagi（2007）analysed　the　failure　mode　of　a　damaged　caisson　breakwater　at　the

port　of　Hakodate　in　the　island　of　Hokkaido（Japan），　which　was　believed　to　have

probably　been　caused　by　a　bearing　capacity　failure　due　to　large　standing　pressures　at

the　face　ofthe　caisson．

2．3ConventiomI　Design　of　Caisson　Breakwaters

Traditi・nally　caiss・n　breakwaters　have　been　designed　by　using　fact・rs・fsa民ty（F・S・）

that　use　quasi－static（standing）wave　l・ads皿d　static　calculati・ns　f・r　the　stability

agains出e・three・main・failure・m・des・fsliding・・verturning　and　slip・fthe飴undati°n・

These　F．S．剛be　d命ed　as　the　rati・between　the撤ces　resisting　m・ti・n　and　th・se

causing　it皿d，　f・r　example，　G・da（1974）de丘nes　the　sa蜘飴ct・rs　against　sliding　as

the　ratio　of　the　frictional　resistance　to　the　horizontai　wave　f（）rce・
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The　traditi・nal　de・ign　meth・d三s　als・・efe・・ed・t・as‘・detern・inistic　design・　as　it　d・es

not　consider　the　uncertainty　in　the　deterrnination　of　the　deepwater　wave　height，　wave

period，　wave　transformation，　wave　forces　or　f『iction　factor，　as　these　uncertainties　are

considered　to　be　covered　by　the　F・S．　Traditional　coastal　engineering　practice

establishes　that　a　structure　must　have　a　F．S．　of　at　least　1．2　in　order　to　take　into　account

the　afbrementioned　uncertainties　in　the　design　process，　though　this　safery　factor　does

not　guarantee　the　stability　ofthe　breakwater．

The　offshore　design　wave　height　is　determined　as　the　wave　which　has　a　return　period

equal　to　the　service　Iifetime　in　the　extreme　distribution　fUnction　of　wave　heights

（typically　Weibull，　FT－1　or　FT－II　distributions）．　This　extreme　distribution　function　is

obtained　from　a　historical　record　of　the　observed　extreme　waves　and／or　hindcasting

over　many　years．　As　these　waves　approach　the　coastline　they　undergo　significant

changes　in　their　height，　period，　and　shape　due　to　the　processes　ofreflection，　refraction

and　wave　breaking　as　described　by　Goda（1974）．　It　is　therefore　possible　to　obtain　the

wave　parameters　in　front　of　the　breakwater，　and　by　using　the　Goda　formula　as

modified　by　Takahashi（1994）or　that　of　Minikin（1950）the　pressure　due　to　the　wave

on　the　structure　can　be　calculated．

H。wever，　a　number・fauth・rs　have　identified　pr・blems・related・t・this　type・fdesign・

as　summarised　by　Kim　and　Takayama（2002）：

1．Possibility　of　over－design（Shimosako　et　aL・1998）

2．N。　c皿siderati。n。f　the　uncertainties　in　the　vari・us　fact・rs　inv・lved　in　the

　　　design　pr・cess（Shim・sak・and　Takahashi・　1998）

3．N。　inf。rmati。n。n　the　p・ssible　degree・f　breakwater　damage（G・da・2001）

4．lnability　t。　explain　the　integrated　failure　mechanism（Oumeraci・　1994）
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All　these　limitations　have　led　to　the　research　into　di　ffe　rent　philosophies　for

breakwater　design．

2．4．Reliability　Design　of　Cai8son　Breakwaters

Reliability　engineering　is　the　discipline　of　ensuring　that　a　structure　will　be　reliable

when　operated　in　a　specified　manner．　Reliability　can　be　thus　de丘ned　as　the　probability

that　a　system　will　per飴㎜its　intended血nction　during　a　speci日ed　period　of　time

under　stated　conditions．　This　can　be　expressed　mathematically　as：

R（の一『∫ωぬ （2．2）

where耐J　is　the　failu．re　probability　density　fimction．

Under　traditional　design，　defbrmations　in　structures　are　not　allowed　and　any

movement　is　considered　as　a　failure．1｛owever，　most　coastal　structures　can　maintain

their　fUnctionality　providing　the　deformations　inculTed　are　relatively　smalL　This

concept　of　defbrmation－based　design　has　already　been　adopted　in　some　other　fields，

such　as　the　design　of　harbour　fhcilities　against　earthquakes，　where　a　limited

defbrmation　is　allowed　fbr　in　the　design．　In　this　type　of　design　it　is　accepted　that　there

is　a正ways　s・me　ch紐ce・f・fail鵬and　hence　reliability　engineering　is　c・ncemed　with

meeting　the　speci丘ed　pr・bability・fsuccess，　at　a　specified　statistical　c・nfidence　level．

To　be　noted　is　how　this　reliability　design　apPlies　only　to　a　specified　period　in　time（i・e・

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　the　system　has　a　specified　chance　that　it　will・perate　with・ut　failure　bef°「e　a　ce血m

time）．　Reliability　design　is　key　t・the　c・ncept・f　life　cycle　management・　and
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comprises　　developrnent・　　testing，　　construction，　　operation　　　and　　　eventual

decommissioning　ofthe　structure．

2・4・1・Ret’ab輌”リノーBased　Des　ign　Categories

Three　types　ofreliability　design　methods　exist：

Level　l　methods　are　similar　to　the　traditional　design　methods　described　previously，

and　use　partial　safety　coefficients　for　the　limit　state　design．　Level　one　methods　are　the

easiest　to　use　and　from　Aprii　2007　they　will　be　introduced　to　at　least　some　of　the

Japanese　Codes　of　Practice　fbr　coastal　structures．

Level　2　methods　are　the　next　higher　level，　and　they　use　a　reliability　index　which

expresses　the　safety　level　in　consideration　of　all　probabilities．　This　safety　index　is

given　by

κニ　　ML－mi～　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2．3）

　　　　　σz＋σlt

whereκis　the　safety　index，　ML　and　MR　are　the　mean　of　the　load　and　resistance

respectively，　and　6L　and　・R　the　standard　deviati・ns・Level　2　meth・ds（such　as　the

Hasofer－Lind　method）are　more　complicated　to　use　than　Level　l　methods，　however

they　give　a　m・re　r・bust　idea・fthe　risks　ass・ciated　with　the　design・fthe　struct皿e・

Level　3　meth。ds　are　the　highest　level・f　reliability　design・and　they　use　pr・bability

distributi。ns　at　all　design　steps．　Level　3　meth・ds　indicate　m・re　directly　h・w　s』

structUre　is　as　they　can　be　highly　effective　in　simulating　c・mplex　phen°mena・

Previ。usly　the　1arge　am・unt・f　c・mputati・nal　time　required　t・use　these　meth°ds

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　14



discouraged　their　use・but　the　constant　improvements　in　computational　power　are

slowly　allowing　these　methods　to　become　viable．　Representative　of　these　methods　is

the　use　of　stochastic　algorithms　such　as　the　Monte　Carlo　simu、lation　technique　as

described　is　subsequent　sections．

2．4．2．」E猷5roσofRetia　bil匡0ノ、Des輌gn　of　Breakwaters

The　probabilistic　design　of　structures　has　been　developed廿om　as　early　as　the　1960’s．

Ito　el　aL（1966）conducted　a　study　on　the　stability　of　caisson　breakwaters　including

sliding　and　proposed　a　design　concept　of　the　expected　sliding　distance　against　a

certain　design　wave．　Other　researchers　such　as　Horikawa　et　at．（1972）also　discussed

the　sliding　distance　of　a　composite　breakwater，　though　at　the　time　is　was　difficult　to

estimate　the　wave　pressure　precisely　and　hence　it　was　difficult　to　obtain　an　accurate

sliding　distance．

Applicati皿of　the　reliability－based　design　method　to　breakwaters　only　really　started

in　the　mid－1980’s．　Van　der　Meer（1988）offered　a　probabilistic　approach　to　the　design

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ロof　rubble　mound　breakwaters，　which　gives　the　necessary　armour　weight　at　a　certaln

damage　level　directly丘・m　the　wave　height孤d　B田ch加h（1991釦d　1992）

intr。duced　the　reliabili巧一based　design　meth・ds　f・r　breakwaters・Regarding　caiss・n

breakwaters，　T。yama（1985）皿d　Su別ki（1987）discussed　the　sliding　stability　by

using　a　reliability－based　design　meth・d・Fr皿c・et　al（1986）cぽied・ut賑pPlicati°n

。f　a　reliability－design　meth・d　t・estimate血e　design　risk of　a　breakwater　in　Italy．

Their　apPr。ach　was　t・c・nsider　the　estimati・n　err・r・fth“c雌ence　p「°babiliry°f

ab＿ally　high　waves　and　in　the　determinati・n・f血e丘icti・n飴ct°「・H°weve「the

皿ce貫ainties　in。ther血ct。rs　such　as　the　estimati・n・f　the　wave　transf・rmati・n°「

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　15



wave　fo・ces　we・e　n・t　c・nside・ed・s・Takayama　and　Fujii（1991）P・・P・sed　a　meth。d　t。

evaluate　the　sliding　by　t誌ing　int・acc・unt・the・uncertainties・in・s・me、parameters（such

as　wave　height・丘icti・n飴ct・r　and　wave飴rces）．　Later，　Takayama　and　lkeda（1993）

devel・ped　a　me血・d　t・estimate　the　err・rs・f　unce血in飴ct・rs　by　empl・ying　the

assumption　that　the　estimation　errors　can　be　expressed　as　a　Gaussian　distribution

（with　a　defined　mean　and　standard　deviation）．　They　also　provided　values　fbr　the

pararneters　of　these　normal　distributions　based　on　existing　observed　and　experimental

data．　Takayama　et　al（1994）studied　a　reliability－based　design　which　considered　the

reconstruction　cost　of　a　breakwater　by　analyzing　the　probability　of　failure．

2．4．3．」Defor〃lat’on－Based」Reliabiliりi　Des輌gn、Meth　od

In　various　papers　Shimosako　and　Takahashi（1998，1999，2000）developed　what　they

called　the“Defbrmation－Based　Reliability　Design　Method”（DBRD）．　The　main　idea　of

this　method　is　that　caisson　breakwaters　can　maintain　their　fUnctionality　even　if　a

limited　amount　of　defbrmation　takes　place．　These　studies　concem　themselves　only

with　the　sliding　of　the　caisson　and　hence　they　use　the　concept　of　estimated　sliding

distance（ESD）．　This、EsD　is　estimated　by　carrying　out　a　Monte　Carlo（level　III）

simulation　and　obtaining　the　average　sliding　distance　ofa　few　thousand　simulations：

　　　　　　ΣSD

ESL）＝　　1　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2・4）

where・SD・is也e　sliding　distance・f・ne　simulati・n加d・N・is・the・number・fsimulati・ns・

Recently　a　signi丘c皿t　am・皿t・f・research　int・D脚has　been　d°ne　in」apan・as

shown　in　Table　2．1．　Kim　and　Takayama（2005）introduced amodification　to　the

。riginal　m。del。f・Shim・sak・and　Takahashi（1999）t・take　int・acc°unt　the「educti°n
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in　the　sliding　distance　due　to　the　tiEting　of　the　caisson．　Esteban　and　Shibayama（2006，

2007）separated　the　movement　of　the　cai　sson　into　vertical　and　horizontal　components，

with　the　vertical　movernent（tilt）influencing　the　sliding　movement．　This　work　is

described　in　more　detail三n　Chapter　50fthe　present　thesis．

Although　the　breakwater　can　slide　and　maintain　its　fimction，　as　Shimosako　and

Takahashi（1998，1999）indicate，　after　it　has　slid　by　a　certain　distance（ESDiimit）it

should　be　considered　to　have　failed　and　remedial　action　should　take　place．　Shimosako

and　Takahashi（2000）limit　this　distance　to　O3rn，　though　they　give　no　reason　for　their

choice．　Goda　and　Takagi（2000）propose　a　more　restricted　limit　of　O．1m，　though　again

no　reason　is　given　for　this　choice．　Later，　Goda（2001）proposed　to　define　the　optim［al

design　in　a　way　where　the　probability　of　the　total　sliding　distance　throughout　the

caisson，s　lifetime　exceeding　O．3m　is　equal　to　or　less　than　10％．

The　issue　of　which　failure　mechanism　is　most　likely　to　occur　for　a　given　storm　within

the　framework　of　the　DBRD　is　often　not　clear，　and　to　this　effect　Takagi（2007）

introduced　the　concept　of“Expected　Occurrence　in　Frequency（EOF）”．　This　index

ass。ciates　a　degree・f　p・tential　risk　f・r　each　failure　m・de　acc・rding　t・the　wave

　　　　　コ　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

conditions　at　a　certaln　storm．
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Table　2．1．Recent　Studies　on　Deformation－Based　Design　Methods

uthor｛s｝　　　　　　　　　　　　Year　　Description

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　1998，19991Shimosako　and　Takahashi・　　　　　　Development　of　DBRD　Method　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　2000

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Consideration　　of　　the　　e｛fect　　of　　directional

sakayarna　et　al．　　　　　　　2000　　0ccurrence　distribution　of　extreme　wa∨es　in　the

@　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　computation　of　ESD

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Economical　optiπ1ization　of｛ife－cycle　of　CaiSSOn

@　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　breakvvaters　by　using　DBRD，　introduction　oGoda　and　Takagi　　　　　　　2000

@　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　0ptimal　return　period　for　the　selection　of　design

@　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　wave　heights

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Proposal　of　sρread　pararneter　of　extreme　waveGoda　　　　　　　　　　　　2001，2004

@　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　height　distribution

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Applicat泊n　ofρerfomance　design　based　onTakahashi　et　al．　　　　　　　　　　　2003

@　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　DBRD　method　to　caisson一智pe　breakwaters

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Considerati加　of　damage　to　wave－dissipatingHanzawa　et　al．　　　　　　　　2003

@　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　concrete　blocks　in　comρutation　of　ESD

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　lntroducti加　　of　a　doubly－druncated　nαmaKim　and　Takayama　　　　　　2003

@　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　distribution　to　improve　the　estima宣ion　of　the　ESD

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Consideration　of　the　effect　of　tilting　on　theKirn　and　Takayama　　　　　　2005　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　calculation　gf　the　ESD

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Case　Study　of　the　deforrnati加of　a　breakwateKim　and　Takayama　　　　　　2005

@　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　damaged　by　a　typhoon

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Calculation　of　t世ing　angle　and　ef「ect　of　this　angleEsteban　and　Shibayama　　　　　2006

@　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　in　cαnputation　of　theε’SD

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　irnprovemerlt　in　the　estirnation　of　tlle　standingTa｝くagi　and　Shibayama　　　　　2006　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　wa∨e　for　the　ESD　of　deepwater　caissons

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　lntrodiJction　of　an　Expected　Occurrence　in

sakagi　　　　　　　　　　　　　　　　　　2007
@　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Frequency（EOF）index

2．4．5．Monte　Carlo　Simμta’ions

Monte　Car正o　methods　are　a　widely　used　type　of　computational　algorithms　fbr

simulating　the　behavi・ur・f　v註i・us　physical　and　mathematical　systems・They　are

distinguishe曲・m・ther　si副ati・n　meth・ds　by血eir　st・chastic　nature　i・e血ey　use

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ロ　　　　　　ロrand・m・r　pseud・－rand・m　numbers　and　therefore　these　meth・ds　are　n・n－dete皿1nlstlc・
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The　name　”Monte　Carlo”　was　coined　during　the　Manhatta　n　Project　ef　World　War　ll，

because　of　the　similarity　of　this　statistical　simulati皿to　games　of　chance（with　the

capital　of　Monaco　being　a　well　know　centre｛for　gambling）．

Central　to　the　Monte　Carlo　methodology　is　the　concept　that　each　parameter　in　the

model　is　not　defined　by　a　single　number　but　by　a　probability　distribution　fUnction．　At

each　stage　in　the　calculation　process　the　computer　will　pick　up　a　random　value　from

within　this　probability　distribution　and　use　this　value　in　the　computation．　These

probability　distribution　fUnctions　can　take　many　shapes，　and　the　computer　programs

developed　in　the　present　thesis　will　deal　mainly　with　normal（Gaussian）and　Rayleigh

distributions．

In　order　to　obtain　a　random　value　from　each　probability　distribution　the　computer

needs　to　simulate　sets　of　random　numbers．　These　random　numbers　are　used　to　pick　up

values　fヒem　within　the　probability　distribution，　and　are　generated　using　pseudo－

random　number　generators．　Pseudo－random　number　generators　use　dete㎜inistic

algorithms　and　hence　the　sequences　of　numbers　they　produce　are　purely　deterministic

and　thus　can　only　approximate　a　true　random　sequence．　To　be　able　to　generate

different　sets　of　numbers　it　is　necessary　to　specify　a　different　initial　value，　or　seed，　as

typically　initialising　the　generator　with　the　same　seed　will　give　the　same　sequence　of

random　numbers．

2．4．6．こlncerta栖ζp匡n〃どε」Dε5匡gn　Factors

In。rder　f。r　a　Level　III　Design　Meth・d　t・be　acc田ate　it　is　imp・蜘曲at　the　r加ge　and

pr・babili智。f。ccuπence・舳e　different　design　parameters　is　kn・㎜・Takayama　and

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　l9



Ikeda（1993）assumed　that　these　parameters　would　follow　a　Gaussian　distribution　and

as　such　would　have　a　characteristic　probability　distribution　function－defined　by　a

mean　value　and　a　Coefficient　of　Variation（CoV）．　Since　then　research　in　the　DBRD

has　assumed　tbat　the　uncertainty　in　the　factors　associated　with　caisson　structures

（estimation　of　deepwater　wave，　wave　tra　nsformation，　wave　force，　friction　factor，　wave

period　and　storm　surge）follow　this　normal　distribution．　As　the　effect　of　changes　in

these　factors　has　not　been　completely　clarified　up　to　now　di　ffe　rent　researchers　have

used　different　factors　as　shown　in　Table　2．2．　The　original　values　proposed　by

Takayama　and　Ikeda（1993）were　based　on　existing　experimental　and　observed　data．

However　Shimosako　and　Takahashi（1998）thought　it　was　apPropriate　to　modifシthese

values　by　citing　the　fbllowing　reasons：

●

●

●

Wave　transfbrmation．　The　bias（－0．13）given　by　Takayama　and　Iked（1993）a

has　a　negative　value　and　by　employing　it　the　sliding　distance　obtained　is

smaller　than　that　computed　without　considering　the　effect　of　uncertain　factors、

Friction　factor．　Shimosako　and　Takahashi　investigated　the　data　used　by

Takayama　and　Ikeda（1993）to　determine　the　friction　factor．　They　found　that

there　were　a　small　number　of　extreme　values　which　were　distorting　the　results．

Thus　by　excluding　these　values　they　arrived　at　smaller　values　fbr　the　bias　and

the　CoV．

Wave　fbrce．　The　occurrence　f『equency　distribution　of　the　wave　fbrce　ratio（of

the　experimental　data　to　the　values　computed　by　Goda’s　wave　fbrce　fbrmula）

that　is　used　by　Takayama　and　lkeda（1993）is　unsymmetrical・血・ugh　it　is

assumed　t・be　a　symmetrical　n・rmal　distributi・n・Hence　s・me　wave　f・rces・

whic已e　n。t　sustained　by　the　experimental　data，　have　a　p・ssibili巧・f

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ロoccurring　in　the　computatlon・
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Goda　and　Takagi（2000）and　Goda（2001）use　the　values　of　previous　researchers　but

Takay㎜a　et　al．（2000）changed　the　values　fbr　the　wave　forces　because　of　the　effect

of　the　modification　of　the　Goda　formula　by　Takahashi　et　al．（1994）．

Table　2．2．　Uncertainties　in　Design　Parameters　according　to　different　authors．

Uncertain　Factors

Deepwater

@　wave

　　Wave

狽窒≠獅唐?b窒香D

Wave

eome

Friction

ﾕctor

Signincant

翌≠魔?@period

Storm

rurge

Re5日rcher Year Bias CoV Bias C⑰V Bi8s CoV Bias CoV Bias CoV Bias CoV

Takayama　and　Ikeda 1993 0 0．1 一〇．1 0．G9 一〇．］ 0．17 0．06 0．16 ≠ 一 一 悼

Shimosako　and

@　Takahashi
1998 0 0．1 0 0．1 0 0．1 0 0．1 0 0．1 0 0．1

Takayama　et　al． 2000 0．06 0．11 ．0．03 0．04 一〇，1 α22 α06 0．16 一 一 一 一

Goda　and　Takagi 2000 0 0．1 一〇．1 0．1 一〇．1 0．1 α06 0．1
一 一 一 一

2．5．Wave　Forces　on　a　Vertical　Structure

The　most　commonly　used　method　to　determine　the　wave　pressure　on　a　vertical

breakwater　is　that　formulated　by　Goda（1974）and　successively　modified　by

Takahashi（1994）．

2．5．1．」lfain／ls虜UMIワtions　of　tlte　Model

The　model　assumes　the　existence　of　a　trapezoidal　pressure　distribution　along　a

vertical　waU，　as　shown　in　Fig．2．4，　regardless　of　whether　the　waves　are　breaking　or

n・nbreaking．　In　the丘gure，　h・den・tes　the　water　depth　i吐・nt・f岨reakwater・馳e

depth　ab。ve　the㎜。ur　layer・fthe・rubble・f・皿dati・n，端e・distance・fr・m　the　design
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water　level　to　the　bottom　of　the　upright　section　and　hc　the　crest　elevation　of　the

breakwater　above　the　design　water　level．

The　elevation　to　which　the　vvave　pressure　is　exerted（η＊）is　given　by　the　forrnula：

η＊＝0．75（1＋cosβ）Hmax　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2．5）

whereβdenotes　the　angle　between　the　direction　of　wave　apProach　and　a　line　normal

to　the　breakwater　and　Hmax　is　the　highest　wave　in　the　design　sea　state（which　Goda

（1985）recommends　should　be　taken　as　1．8Hv3）

2．5．2．〃bリe」ρressure　on　thef，「ont　ofa　ve「ticat　wa”

The　fbllowing　pressure　parameters　have　to　be　calculated

P］一
氏i1＋c・sβ）（α1＋α・c・s2β）蹴

　　　　　　　　　Pi

P2＝　　　　　cosh（2nh／L）

P3＝α3」P］

in　which

α1－e・6＋
G［s＝）］2

α2＝min
m乃気鞠・鴛］

α1＝αIH　alB

（2．6）

（2．7）

（28）

（2．9）

α＊＝max（α2．α1）

（2．10）
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α・＝1 ¥c。sh（1醐］　　　　（2・11）

where　hb　is　the　water　depth　at　a　location　at　a　distance　5Hu3　seaward　of　the　breakwater，

Hl∫3　is　the　significant　incident　wave　height，」L　is　the　wavelength　at　water　depth　h，ρis

the　density　ofwater　and　g　is　the　acceleration　of　gravity．

The　factorα＊was　originally　proposed　by　Takahashi　et　al．（1994）to　estimate　the

in・tensity　of　the　impulsive　waves　and　replaced　the　factor　a2　in　the　original　Goda

formula．　The　factors　aiH　and　aiB　were　also　proposed　by　Takahashi　et　al．（1994）and　can

be　evaluated　using　the　following　sets　of　equations：

αm　＝　min（H／2，　2．O））　　　　　　　　　（2．12）

　　　　　　　　　　　　cos　i2／cosδ1　　　　δ2≦0

αiB＝

　　　　　　　　　　　　1／（coshδ1　cosh1∫2δ2　　　　　　　δ2＞0　　　　　　　　　　　　　　　　（2・13）

　　　　　　　　　　　　20δn　　　　：δn≦0

δ1＝

　　　　　　　　　　　　15δ，　，　　　　：δn＞0　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2．14）

　　　　　　　　　　　　4．9δn　　　　　：δ22≦0

δ2＝

　　　　　　　　　　　　3．0δ，，　：δ、、＞0　　　　　　　　（2・15）
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Fig．2．4　Distribution　of　wave　pressure　on　an　upright　section　of　a　vertical

δ・一・
B一・12〕・…〔・4－f〕

…＝一…
f12〕・…⊂・・－f〕

where　Bc　denotes　the　berm　length　ofthe　rubble　mound　fo皿dation・

（2．16）

（2．17）

2．5」3．Buのノα〃（ッαπぜuplPtpre∬u「e

The　buoyancy　of　the　displaced　vohlme　of　the　upright　section　in　still　water　below　the

design　water　Ievel　has　to　be　calculated．　The　uplift　pressure　acting　at　the　bottom　of　the

caisson　is　assumed　to　have　a　triangular　distribution　as　shown　in　Fig．2．4，　and　the　value

ofthe　toe　pressure　pt，　is　given　by　the　fbllowhlg　Eq．：

・。・ G（1・…伽…H…　　　　　（2・18）
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2．5・4・T（｝’α∫」Pre3虜μ’e　on．」Faee　of　B・reak　wat召r　and　Tota’UptOft　Equations

The　total　wave　pressure」P　at　the　face　of　the　breakwater　and　its　momem　around　the

bottom　on　an　upright　sectionルfp　can　be　calculated　using，

　　　　1　　　　　　　1　　　　　．
P＝ V（Pl＋P・）”＋5（Pi＋・lp・）h」　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2．19）

M→2Pi＋P・）h，2＋；（Pi÷P・）叫：（P！＋2P・）h；2　（22・）

in　which

　　　　　　　　　　　　　　　　　Pi（1－h。／η＊）　　　　：η＊＞hc

　　　　　　、ρ4＝

　　　　　　　　　　　　　　　　　0　　　　　　　　　　　：η＊＞hc　　　　　　　　　　　　　　　　（2．21）

h；＝min（η＊，h、）　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2．22）

The　total　uplift　pressure　U　and　its　momentum　aro皿d　the　heel　of　lhe　caisson凪c皿

be　calculated　by　using

σ＝獅o，β　　　　　　　（2・23）

（2・24）

where　B　denotes　the　Width　of　caisson．
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2．5．5・・∫ψ0ノノ「「actors　against　s’匡d’ng　and　overturning

The　safety　factor　against　slid三ng　and　overtuming　of　an　upright　section　under　wave

action　can　be　defined　by　the　following　equations：

　　　　　　　　　　　　　　　　　　μ（〃Lσ）

Sliding　　　　　　・F．S．＝　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2．25）

・ve輌gF・S・一階|　　　　　（2・26）
where　Pt　indicates　the　coefficient　of　friction　between　the　uprlght　section　and　the　rubble

mound，　t　the　horizontal　distance　between　the　centre　of　gravity　and　the　heel　of　the

upright　section　and〃”is　the　weight　ofthe　caisson　per　unit　extension　in　still　water．

Goda（1985）indicates　how　in　the　design　of　vertical　breakwaters　in　Japan，　the　safety

factors　against　sliding　and　overturning　must　not　be　less　than　l．2　and　pt　is　usually　taken

tobeO．6．

2．5．6．ノlnalysts　of　bearing　capacity　offoundat匡ons　according’o　Goda

Goda（1985）indicates　how　the　bearing　capacity　of　the　fbundation　is　to　be　analysed　by

means　of　the　methodology　of　fbundation　engineering　fbr　eccentric　inclined　loads．

However，　fbr　sites　where　the　seabed　consists　of　a　dense　sand　layer　or　soil　of　good

bearing　capacity　a　simplified　technique　of　examining　the　magnitude　of　the　heel

pressure　can　be　used．　In　this　case，　it　is　assumed　that　a　trapezoidal　or　triangular

distributi・n・f　bearing　pressure　exists　beneath血e　b・廿・m・fthe　upright　secti・n・and

the　largest　bearing　pressure　at　the　heel　pe　can　be　calculated　by　using：
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Pe＝

Pe＝

2眠
3te

2PVe（2－3L）

」B　　　　B

　　　　1

：t，≦－B

t　3

　　　　　1

：t＞rB
　　e　3

（2．27）

in　which

∫・＝
ﾜ・働一Mu　－M・・M・　＝　”f’m’U　　（2・28）

Goda（1985）recommends　that　the　bearing　pressure　at　the　heel　should　be　kept　below　a

value　of　about　50　ton／m2，　but　also　indicates　how　in　recent　breakwater　designs　this

limit　is　gradually　being　increased　to　60　ton／m2　or　greater．

2．6．Wave　I）eformations

2．6．1．肋ツeShoa’加g

As　waves　propagate　towards　the　coastlines　in　gradually　decreasing　depths　the　wave

height　will　change　due　to　the　effect　of　the　bottom　on　the　wave　pro丘le．　The　change　in

wave　height　due　to　varying　depth　is　called　shoaling．　The　cause　of　the　variation　in　the

wave　height　is　the　variation　in　the　speed　of　energy　propagation（i．e．　the　group

velocity）．

For　the　case　o　f　random　sea　waves，　the　variation　of　wave　height　occurring　in　relatively

shallow　water　can　be　modelled　using　the　equations　proposed　by　Shuto（1974）・In

these　equations　the　shoaling　effect　can　be　evaluated　by：

κヱ　　　　　　　　　　　　　（229）
sH6
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where　Ks　is　the　shoaling　coefficient，　H　is　the　incident　wave　height　and　Ho’is　the

deepwater　wave　height

　　　　　In　order　to　evaluate　KS　the　following　equati皿s　are　used，

K、＝K。i　　　　　：h，。≦h

K。　＝　（Ksi）・・〔暢〕2／7

κ。（、ρξ一8）－c－・

：h　　　≦h≦h
　50　　　　　　　　　30

：h≦h
　　　　50

（2．30）

in　which　Ksi　denotes　the　shoaling　coefficient　for　a　smal　l　amplitude　wave言h3e　and

（Ksi）30　are　the　water　depths　satisfシing　Eq．2．31　below　and　the　shoaling　coefficient　fbr

that　depth，　respectively，　h50　is　the　water　depth　satisfシing　Eq、2．32，　and　B　and　C　are

constants　given　by　Eq．（2．33）．

〔箸〕2＝霊1（K・i）・・

〔h5eLo〕2＝霊1（Ks）・・

（2．31）

（2．32）

B＝ Q嘉L。iC－2認皇ア’　（2・33）

where　Lo　is　the　wavelength　in　deep　water，（Ks）50　is　the　shoaling　coefficient　at　h　＝hso

and　C50　is　given　by

Cs・一（
ｩ訓2πH・（Ks）…2万ξ］

（2．34）
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In　the　computation　of　the　shoaling　coefficient，　the　water　depths　h30　and　hse　are　first

solved　by　an　iterative　method，　in　order　to　determine　at　which　range　the　water　depth　at

the　design　site　is　located．

2．6．2．臨p已Deformation　due　to、Rando〃ま」Brθα、斥輌πg

As　waves　apProach　the　coastline　they　go　through　the　process　of　shoaling　tm　they

eventually　break．　This　breaking　takes　place　in　a　relatively　wide　zone　of　variable　water

depth，　which　is　called　the　breaking　zone　or　surf　zone．　Goda（1985）provides　a

mathematical　expression　fbr　the　estimation　of　the　wave　height　within　this　surf　zone

H1∫3＝

K．，　H6

min｛（β。H6＋fi，　h），βm。xH6，κ。H6｝

：h／Lo≧0．2

：h／Lo＜0．2

（2．35）

H　　＝
　max

　　　　　　11．8」KsHo

min（（6。H6＋6，・h），β．．・H6，1．8K。H6｝

：h／Lo≧O・2

：h／・Le≧0・2

　　　　　（2．36）

in　which

β。＝・．・28（H6　／L。）孔38exp［2・tan’・5　e】

β1＝052exp［4．2t舐θ］

（2．37）

（2．38）
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β。ax－max［…92…32（H6／Lハexp［2・4　tan　e］］

6。＊－0．052（H；／L。）一゜38expl2・t孤1・θ］

β1＊＝0．63exp［3．8tanθ］

β…・＝max［1・65…53（H6／L・）n’29…p［2・4t皿θ］

（2．39）

（2．40）

（2．41）

（2．42）

whereθis　the　slope　ofthe　coastline，

2．7．Scaling

In　using　the　results　of正aboratory　experiments　great　care　must　be　taken　to　ensure　that

the　parameters　used　in　the　model　can　be　adequately　scaled　to　prototype　parameters，

and　hence　it　is　necessary　to　use　scaling　laws　that　ensure　that　these　parameters　can　be

equated　without　incurring　in　errors．　One　such　scaling　law　is　that　of　Froude，　which

keeps　the　ratio　of　the　fluid　inertia　fbrces　to　the　gravitational　fbrces　equal　in　both　the

model　and　prototype．　In　this　type　of　scaling，　it　is　considered　that　the　only　fbrce

producing　motion　is　that　of　gravity，　and　hence　other　fbrces（such　as　fluid　friction　or

surface　tension）are　neglected．　The　ratio　of　the　inertia　fbrces　to　gravitational　fbrces

can　be　expressed　by　using　the　Froude　Number（Fr）：

Fr－ F鳥一1デ元　　　　（2・43）

where　l　is　the　length　or　height，　C　is　the　celerity，　and　g　is　the　acceleration　due　to

gravity．　Subscript？m’　i　s　used　for　the　model　and　’ρ’　is　used　for　the　prototype．

In・c・ntrast　Cauchy　scaling　c・nsiders・the・bulk・m・dulus・f　elasticity・f　a　liquid　similar

to　that　of　a　solid，　as　it　denotes　the　ratio　of　an　increment　in　stress　to　a　decrement　ln
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volume　caused　nearby・Adecrement　in　volume　represents　an　increment　in　density．　In

model　tests　where　th・e　compressibility　of　the　fluid　is　important，　the　ideal　is　fbr　the

ratio　ofthe　inertia　fbrce　to　the　elastic　fbrce　to　be　the　same　in　the　model　as　in　the

prototype・This　implies　an　equality　of　Cauchy　numbers（Cy）：

　　　　　　　　ユ　　　　　　　　

c－u・ρP＝u・　j°・l

　y　　κ　　　　K
　　　　　　　　　　　　　　nt

where　K　is　the　bulk　modulus　of　elasticity　and　P　is廿ie　density　of　the　fluid

As　the　acceleration　due　to　gravity　is　equal　in　both　model　and　prototype　the　following

scaling　relations　in　comparis皿to　Cauchy’s　law　can　be　derived：

　　　　　　　　　　　　　　　　　Table　2．3．　Scaling　Parameters　fbr　Froude’s

and　Cauch’s　scalin　laws

Parameter Frou由 C訓£b

Len　th NL NL
Area NA＝NL2 NA＝NL2

Volume Nv＝NL3 Nv＝NL3

Time N、一瓦 　　　NρNt＝　一・NL　　　NK

Velocity N。一瓦 　　　NKNu＝　－

@　　Nρ
Acceleration Na＝1 　　　NKNa＝

@　Nρ’NL

Mass Nm＝N　NL3 Nm＝N　NL3

Pressure NpニN〆NL Np＝NK
Force N，＝N。・N琶 NF＝NピN己

NL　is　the　length　scale・f　the　m・del（length　in　pr・t・智pe　divided　by　leng血in　m・del）・

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ロPROVERBS　indicates　how　the　choice　of　scaling　law　to　be　used　fbr　a　certam　wave

type　will　s抽ngly　depend・n　the　level・faerati・n皿d由e醐・皿t・fen岬Ped　air・b・也

・fw屈ch　dete翻ne也e　c・mpressibili智・f血e　impact拍g麺d翻x聴The　rep°吉

rec・㎜ends　using　Fr・ude・s　law　f・r　scaling　results　fr・m　hydraulic　m・del　tests　as　1°ng
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as　n・訂・e融g（quas…－staticきwaves　eccur　at　the　structure．　ln　the　case・f軸a¢t

waves　Cauchy　scaling　sh・uld　be　used　for　the　lmpact。卿・nenS｛gcverned　by

。・醐eSS三bility＞　and　Fr・ude撤爵uasi一魎c　c・mp⊇t・撫wa∨e　g・ve・ned　by

gravity，　as曲own▲蛭ig、25．

醐　　鵬lss蕊艦．㌶vemeΩy

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Quasi－statlC・C・卿・nen言9・vemed　by

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Time　t

Fig・　2・5・Suggested　scaling｛aws　for　each　part　ef　the　vvave　according　to　PROVERBS．

2・9・Imp裂ct　L臼ads

Waves　breaking　o盈avertical　wa¶1　semetimes　cause　shock　pressures嘘ich　are

CharaCteri　Se（匡by　a　high　magnitUde　and　Shert　｛］UratiOn　COmpared　tO　nOn－breaking

WaVeS・TheSe　waVes　are　ca重1ed　impact　waVeS　and　are　ver　y　dangerOus　to　the　stability　of

ca王sson　struct］臣res，　to圭hξ｝point　that　in　3apan　ca∫e三s　taken　to　avoid　their⑪ccurrence

｛lur▲ng　the　d¢sign　proces§．

2・野・・Prediet纏げ・hapact　leading

The夢arameter　map　used　in　PROVERBS（see　Fig　2．6．〕can　be　used　to　pred三ct　the　type

蛭waΨe　loading　which　would　be　prese蹴t癒¢breakwater・This騨㎜eter　map　uses

detai至s・f　the　ge縫et1y鑓d　inc三dent　wave　characteristics　iR・rder　t・classify
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｝

breakwaters　into　several　types　and　deterniine　what　type　of　wave　loading　is　1ikely　at　a

　　　　ひCer亡aln　StrUCtUre．

The　main　parameters　used　in　the　parameter　map　fbr　determination　ofthe　wave　loading

on　the　structures　are：

h：＝hア／h　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2．44）

H°＝H／d　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（2．45）

where　H＊is　the　relative　wave　heighL　hr＊the　relative　berm　height，　H　the　incident

wave　height，　d　the　depth　of　water　at　the　berm，　h　the　waver　depth　in　front　of　the　be血

and　h，　the　height　ofthe　rubble　mound．

Counpeslte

O，3〈’ん．く0．9

Fig．2．6．　Parameter　map　used　in　PROVERBS　to　determine　impact　loading
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2．9．2．C1α∫5び1cατ輌on　of・lmρact屠τv｛ls

Kirkg6z（1978）classified　the　way　in　which　impact　waves　break　onto　a　vertical　face

into　three　categories，　as　outlined　below，

●

●

●

Early　breaking．　Ifthe　breaking　point　of　the　wave　is　seaward　of　the　breakwater，

the　face　of　the　plunging　breaker　will　become　vertical　before　it　reaches　the　wall．

This　causes　the　crest　to　curl　over　and　strike　the　wall　in　a　jet・like　fashion　before

falling　down．　A　considerable　amou．nt　of　air　is　entrapped　within　the　wave，

which　will　mix　with　the　air　to　form　bubbles，　the　exact　effect　of　which　is　stiil

not　clearly　understood．

Late　breaking．　If　the　wave　profile　has　not　become　vertical　befbre　it　hits　the

wall，　impact　pressures　will　not　be　produ、ced　simultaneously　throughout　the

face　of　the　caisson．　In　this　case　very　little　air　is　entrapped　within　the　breaker．

Perfect　breaking．　The　greatest　impact　pressure　is　achieved　when　the　wave　hits

the　caisson　with　a　perfectly　vertical　profile．　In　this　case　pressures　will　occur

simultaneously　throughout　the　face，　causing　the　entire　horizontal　momentum

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　サof　the　breaker　to　be　destroyed　in　a　very　short　duration・In　this　case　alr　can

escape　easily　and　does　not　greatly　influence　the　generation、　ofimpact　pressures．

2．10．Pressure　on　a　Breakwater　due　to　a　Tsunami

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ロ　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　
In　Japan，　many　dikes　have　been　build　al・ng血e　c・ast　t・guard　against　tsuna「nls・

st。㎜s　surges　and　high　waves．　These　dikes　c卿revent　tsunamis廿・m　in丘ltrating　int°

the・hinterland，　alth。ugh　the　tsunami　heights　that　c紐be　expected　in　the釦加e　c皿be

l部ge噛皿the　height・f　the　c・astal　dikes　in　s・me田eas（NaksUksakul　2006）・The

P。ssible　damage　that　these　ts皿amis　c・uld　cause　and　h・w　effective　the　dikes　will　be

should　be　assessed　in　order　to　formulate　a　comprehensive　disaster　management　pelicy．
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Anumber　of　studies　on　the　wave　fbrces　due　to　ts皿amis　have　been　made，　some　of

which　are　summarised　below．

2．10．1Tan輌moto　et　al．（1　98・り

Tanimoto　et　al（1984）perfbrmed　large－scale　experiments　on　an　upright　breakwater

using　a　sine　wave，　and　proposed　the　fbllowing　fbrmulas　to　estimate　the　wave　pressue：

p，，，（z，）／IrgaH＝2．2（1－zソ3αH）　　　　　　　f‘〕r　　（0≦ガ／aH≦3）

Pn、（zl）／メ箸αH＝2．2　　　　　　　　　　　　　　　　　　　fbr　　　（zソaH≦0）　　　　　　　　（2．45）

whereρm　is　the　maximum　wave　pressure，　z’is　the　height　from　the　still　water　level，　aH

is　the　amplitude　of　the　wave，ρis　the　density　of　water　a皿d　g　is　the　acceleration　of

gravlty’

2．1θ．2．みヒeno　e’aLで2001　and　2003♪

This　fbrmula　was　developed　by　conducting　laboratory　experiments　to　simulate　a　bore－

like　tsunami　colliding　on　an　offshore　upright　walI，　and　basically　introduced．　an　extra

coefficientαto　simulate　wave　breaking　into　the　fbrmula　of　Tanimoto　et　aL（1984）．

Later，　Ikeno　et　al．（2003）revised　their　original　fbrmula　so　tbat　it　wou正d　give　larger

pressures　around　the　still　water　level，　using　the　fbllowing　equation：

P。，（2t）／PtgaHニ3－zソaH　　　f・r（0・5≦zl／aH≦3）

Pm（zT）／lzgaH＝4－3zソaH　　　f・r（0≦ピ煽≦α5）

ロ。，（z・）／lrgaH＝4＋3．6zワaH　　　f・r（－05≦zソaH≦0）

．P。1（zl）／lrga．　－2．2　　　　f・r（zt／aH≦－0・5）　（2・46）
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2．11．Risk　Management

In　recent　times　a　number　of　coastal　structures　have　failed　due　to　various　natu．ral

disasters　such　as　typhoons，　tsunamis　or　sto㎜surges．　To　combat　potentially　more

frequent　failures　of　coastal　structures，　a　more　active　approach　to　the　design　and　setting

of　risk　levels　has　been　discussed　in　recent　times．　Mockett　and　Simm（2002）estimate

how　if　the　coastal　engineering　community　could　make　a　50／o　saving　in　the　life　costs　of

coastal　and　fluvial　eng｛neering　projects　this　would　lead　to　a　benefit　of　about　US＄100

to　200　million　annually　in　the　U．K．　alone．　They　also　suggest　how　a　better　approach　to

the　establisiment　of　risk　levels　could　be　a　key　eiement　in　achieving　this　purpose．

2．11．1．DeL／7n　ition　of」Risk

Risk　is　generally　expressed　as　the　product　of　two　separate　elements，　namely，

Risk　”Probability　x　Consequence （2．47）

The　consequences　of　a　certain　risk　can　be　seen　as　good　or　desirable（an　opportunity）

or　as　bad　and　undesirable．　In　decision　making　it　is　important　to　understand　both　the

pr・bability　and　the　c・nsequences　inv・lved，　and　what　level・f　risk　is　c・nsidered

acceptable．　The　English　Health　and　Safety　Executive（HSE，1999）states　that　a　risk

concerns　the　likelihood　of　an　event　that　an　individual　does　not　wish　to　occur　and，

therefore，　any　risk　will　be　unwelcome．　However，　when　making　decisions，　risk　or

concerns　can　be　divided　into　three　different　levels：

　　　●　Unacceptable，　when　the　risk　cannot　be　justified　except　in　exceptional

　　　　　　　　　　　　　　ClrCUmStanCeS．
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●

●

Tolerable　or　as　low　as　reasonably　practicable，　where　control　measures　must　be

introduced　to　drive　the　risk　towards　the　broadly　acceptable　region

B・・adly　acceptable，　when　the　sevel・f・isk　is・egarded　as　insignificant，　and　any

resources　used　to　fUrther　reduce　the　risk　would　be　disproporti皿ate　to　the　risk

reduction　achieved．

In　the　design　of　coastal　and　fluvial　structures　Mockett　and　Simm（2002）identified　a

number　of　risk　areas　associated　with　coastal　engineering　as　engineering，　financial，

economic，　insurance，　construction，　operation，　enviro㎜ent，　health　and　safety，　political

and　societal．

2．11．3．」Risk　Mana富ε〃1召n匡」Procedures

Risk　management　is　a　management　process　which　integrates　the　recognition　or　risk，

its　assessment，　management　and　the　formulati皿to　mitigate　its　consequences．　It

involves　a　series　of　sequential　steps，

1．

2．

3．

4．

5．

Identification　of　the　risk　in　the　selected　domain　of　interest

Mapping　out　the　social　scope　of　risk，　the　identity　and　objectives　of　all　the

stakeholders　involved，　how　the　risks　will　be　evaluated　and　the　c皿straints．

Defining　a　framework　for　the　activity　and　an　agenda　for　identification

Analyzing　the　risks　involved　in　the　process

Developing　a　mitigation　strategy

There　are　a　number　of　approaches　to　manage　the　risk，　depending　on　the　degree　of

acceptability　of　the　risk　to　each　of　the

approaches　outlined　below：
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●Relnova匡ofrisk，　generally　by　removing　the　hazard　that　might　cause　this　risk　to

　　arise．

●　Reduction　or　risk，　which　can　involve　reducing　either　the　likelihood　or

　　consequence（or　both）of　the　risk．

・Contingency　pla㎜ing，　even　if　a　risk　is　minimized　the　designer　must　still　need

　　to　plan　for　what　will　be　done　if　it　does　actually　materialize．

●Acceptance　of　risk，　which　can　be　done　in　an　active　way　by　accepting　that　a

　　certain　event　might　take　place　and　nothing　will　be　done　about　it，　or　passively　if

　　it　has　not　been　identified．

●Transfer　of　risk，　for　example　by　taking　out　insurance．

●　Sharing　of　risk，　when　several　stakeholders　agree　to　share　the　consequences　of

　　arisk　between　them．

2．11．4．」L静一（ψc∫已Manage〃ten’of　Consかuc’輌on躍5「ng　a　Ris・青・F｝a”tewo’・斥

Essential　to　the　lifピーcycle　management　of　a　certain　construction　is　to　use　an　adequate

risk丘amework　that　identifies　the　potential　sources　of　risks　and　how　these　will　be

dealt　with　through－out　the　life　of　the　structure．　By　doing　this　it　is　possible　to

understand　how　reliable　the　structure　is（i．e．　what　is　the　probability　that　it　will　be　able

to　f汕fill　its　purpose　through－out　its　lifetime）and　what　are　the　possible　consequences

of　it　failing　to　do　so．　The　main　stages　in　order　to　do　this　are　summarized　below：

　　　1．Identification　of　Need，　which　generally　involved　collecting　a　lot　of

　　　　　　information，　talking　to　all　the　stakeholders　to　understand　what　is　required　and

　　　　　　trying　to　achieve　a　consensus・
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2．

3．

4．

5．

6．

7．

8．

Functional　Analysis，　including　a　decision　of　the　design　life　of　the　structure，

acceptable　levels　of　failure，　defining　the　des｛gn　parameters，　financing，

economic　re迦，　environmental　impact　and　aesthetics，　amongst　ethers、

Generatlon　of　altematlve　solutions，　which　can　include　other　prolects　and　the

consequences　of“doing　nothing”．

Compaエison　and　selection，　when　the　various　solutions　will　be　compared　to　the

cost　of“doing　nothing”．

Final　design　and　detailing

Construction

Management

Decommission　and　identification　ofa　new　need

2．12．Insurance

Insura皿ce　is　a　fbrm　of　risk　management　primarily　used　to　reduce　or　cancel　the　losses

that　couId　arise　from　a　certain　situation　arising．　Insurance　is　defined　as　the　equitable

transfヒr　of　the　risk　of　a　potential　loss，　ffom　one　entity　to　another，　in　exchange　fbr　a

premium．　Rjsk　management　is　concerned　with　the　practice　of　appraising　and

controlling　risk．　Avoiding，　mitigating　and　transferring　certain　risk　creates　greater

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ロpredictability　for　consumers　and　business，　and　allows　peopl剛d　organizatlons　to　use

risk　intelligently　to　maximize　their　oPPortunities・

Typically　insurers　make　money　in　two　different　ways：

　　　・皿derwriting，　the　process　by　which　ins田ers　select　the　risks　to　ins田e抽d

　　　　　　decide　how　much　in　premiurns　to　charge　fbr　accepting　those　risks

　　　・investing　the　premiums血ey　collect　from　the　insured．
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The　ca1culation　of　the　underwriting　is　the　most　difficult　part　of　the　insurance　business．

Using　a　wide　assortment　of　data，　insurers　predict　the　likeiihood　that　a　claim　will　be

made　against　their　policies　and　price　products　accordingly．　In　order　to　do　so，　insurers

use　actuarial　science　to　quantify　the　risks　they　are　willing　to　assume　and　the　premium

they　will　charge　to　assume　them．

Though　in　Europe　caisson　breakwaters　are　often　insured　during　the　construction　stage，

in　Japan　this　practise　is　not　usuaL　In　Europe，　in　order　to　calculate　the　insurance

premium（i．e．　the　cost　to　insure　the　breakwater）the　insurer　will　typically　use　a

fraction　of　the　total　cost　of　the　breakwater，　independent　of　the　methodology　and

timing　of　the　construction．　However　in　many　countries　such　as　Japan　the　start　date　of

the　construction　will　greatly　influence　the　risk　associated　with　the　construction　of　the

breakwater．

Regarding　breakwaters　it　is　desirable　to　have　a　fbrm　of　insurance　to　cover　weather

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ロrelated　risks　or　other　possible　sou．rces　of　delays　associated　with　the　constructlon

process．　The　actuarial　profession　nowadays　used　a　combination　of　tables，　loss　models，

stochastic　methods　and　financial　theory　for　a　wide　range　of　insurance　policies，　though

to　date　no　methodology　to　ca正culate　the　insurance　premium　fbr　the　construction　of　a

breakwater　has　been　developed．

2．13．Properties　of　Granular　Foundation　MateriaEs

According　to　current　Japanese　design　methods，　the　bearing　capacity　of　a　rubble

mound　under　eccentric　and　inclined　loads　is　calculated　using　the　simplified　Bishop

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　40



method．　This　method　uses　two　shear　strength　parameters，　e　andφ，　which　should　be

determined　by　triaxial　compression　tests．　Mizukami　and　Kobayashi（1991）established

that　the　value　ofφis　strongly　related　to　particle　breakage　at　failure，　and　provided　that

the　strength　of　the　parent　rock　is　greater　than　300kgf／cm2　recommended　the　use　of

cニ2tf「m2　and　gb＝　35　degrees．

2．14．Health　and　Safety　Characteristics　of　Construction　lndustry

The　construction　industry　is　particularly　hazardous　due　to　the　complex　and　changing

enviroument　that　workers　are　subj　ected　to　on　a　daily　basis．　The　large　number　of

casualties　reported　is　disproportionate　to　that　reported　in　other　manufacturing　sectors

and　greatly　influences　the　construction　procedure．　It　is　an　important　factor

contributing　to　cost　overruns　due　to　large　compensation　claims　and　de且ays　due　to

accident　shutdowns，　inspections，　etc．

2．14．1．Japanese〃「or」ke〆∫ノl　ccident　Co」mpensation

The　workers’accident　compensation　insurance　system　in　Japan　is　under　the　control　of

the　government，　based　on　the　Workmen’s　Accident　Compensation　Law（1947）．　It

gives　workers　insurance　benefits　in　order　to　protect　them　against　i吋uries，　diseases，

disabilities　or　deaths　incurred　because　of　their　duties　or　commuting　to　work．　It　is　also

applied　to‘‘diseases　or　disorders　to　workers　engaged　in　work　with　hazards　that　can

harm　　health　from　　sudden　or　chronic　action　of　such　hazards”．

The　fbllowing　types　of　insurance　benefits　are　available　fbr　on－the－job　injuries　and

diseases：
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●

●

●

●

●

●

●

medical　benefit

temporary　disabiiity　benefit，　when　unable　to　work　and　eam　wages　because　of

treatment

injury　and　disease　compensation　pension，　when　not　recovered　one－and－a－half

yearS　after　Starting　tO　reCeive　treatment

physica正handicaps　compensation　benefit：according　to　the　degree　of　physical

handicap　the　workers　are　left　with

bereaved　f≧皿ily　compensation　benefitl　to　relatives　who　had　been　supported　by

the　income　ofthe　workers　c皿cemed

expenses　fbr　fUneral　rites

nursing　compensation　benefitl　fbr　full－time　or　occasional　nursing

The　income　benefits　are　calculated　on　the　basis　of　the　average　daily　wage　of　the

workers　concerned．　The　temporary　disability　benefit　amounts　to　60％of　the　average

daily　wage　and　is　given　starting　from　the　fburth　day　of　absence　from　work，　together

with　the　temporary　disability　special　supplement　equivalent　to　20％of　the　average

daily　wage（the　employer　must　pay　compensation　equivalent　to　60％of　the　average

wage　fbr　the　first　three　days）．　The　amount　of　i司ury　and　disease　compensation　pension，

given　when　workers　do　not　recover　within　one－and－a－half　yeaエs，　ranges　from　245　to

313days　of　the　average　daily　wage．　The　physical　handicaps　benefit　ranges　from　131

to　313　days　of　the　average　daily　wage．　The　arnount　of　the　bereaved　family

compensation　lump　sum　ranges　from　153　to　245　days　of　the　average　daily　wage．

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　’　　　　　　　　　　　　　The　govemment　collects　the　insurance　premium丘om　employers．　The　premlum　ls

calculated　by　multiplying　the　total　wages　payable　to　all　the　workers　in　the　enterprlse
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in　the　insurance　year　by　the　premium　rate．　This　premium　rate　is　determined　for　each

category　of　enterPri　se，　taking　into　account　the　past　accident　rates　and　other　factors．　A

merit　system　is　applied　in　determining　the　premium　rate　for　different　industries．　The

premium　rates　as　of　April　1992　for　different　construction　sectors　are　shown　below：

　　　・New　construction　or　power　plants　and　tunnels：0．149

　　　●　New　construction　of　railroads：O．068

　　　●　New　construction　of　roads：0．049

　　　●　　Others：0．025－0．038

2．14．2．ノ4ccident　statiStics互n　Japan

The　Japanese　International　Center　fbr　Occupational　Safety　and　Health（JICOSH，

http：／／…rj　icosh．gr．jp／english／statistics／jcsha／）publishes　various　statistics　regarding

Health　and　Safety　in　Japanese　Construction．　Fig．2．7　shows　the　nurnber　of　accidents

per　100，000　workers　in　one　year，　where　an　accident　is　defined　as　a　worker　having　to

stay　away　from　work　for　4　or　more　consecutive　days．
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Fig．　2．7．　Accident　trend　rate　in　Japanese　Construction　lndustry
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2・14・3・メlceident　statt蔭t匡c∫匡n　a　deリeloρ’ng　cou・nt・ry（Tlia’lan埠

Chongsuvivatwong　et　al（1998）carried　a　survey　of　construction　sites　in　Thailand　by

lnterviewing　contractors　and　workers　at　a　total　of　l　84　construction　sites　and　fbund　the

incidence　of　accidents　fbr　each　of　them．　Companies　on　small　construction　sites

generalIy　provided　Iess　protection　facilities　than　at　large　scale　sites．　The　work－related

death　rate　was　68　per　100，000　worker－years，　which　they　considered　to　be　2－5　times

higher　than　those　reported　in　westemL　countries．　They　aiso　point　how‘“safety　measures

provided　by　the　companies　were　scant”and　as　a　consequence，‘‘inj　ury　rates　and　death

rates　were　high”．　The　pattern　of　deaths　is　similar　to　previous　studies　in　other　countries，

with　falls　and　electrocution　amongst　the　most　common　causes．

The　work－related　fatality　rate　from　this　survey（68　per　100，000　worker－years）is　less

than　half　that　reported　previously　by　the　Thai　Department　of　Labour（152　per　100，000

worker－years）．　They　attribute　this　to　a　gross　underestimate　by　the　govemment　of　the

true　number　of　construction　workers．

The　study　concludes　that“safety　measures　fbr　construction　workers　in　Thailand　are

poor　as　work－related　morbidity　and　fatality　rates　are　high　and　there　is　a　clear　need　to

improve　this　sitUation．”

2．14．4．Cθ〃rparゐロηof」e＆S　sta’匡5匡匡c8　qr　4携「en’counぴ’ε∫

There　is　a　great　disparity　in　the　Hea正th　and　Safヒty（H＆S）statistics　between　different

countries，　owing　to　differences　in　cultu．re，　construction　methodologies　and　regulations．

Generally　the　most　economically　developed　countries　tend　to　have　the　lower　number

of　accidents　and　deaths，　as　can　be　seen　from　Fig．2．8．　To　be　noted　how　in　the　case　of
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Thalland　there　are　two　sets　of　data　points．　One　corresponds　to　the　number　of　deaths

recorded　by　the　insurance　cornpanies　and　the　other　one　that　observed　in　the　study　by

Chongsuvivatwong　et　ai（1998）．　As　not　all　workers　in　Thailand　are　insured　then　this

second－and　higher－rate　can　be　considered　to　be　closer　to　the　true　real　one　in　the　case

of　Thailand．　Chongsuvivatwong（1998）notes　how　there　is　a　big　difference　in　the

safety　levels　observed　between　big　construction　sites　一一run　by　the　bigger　contractors－

and　the　smaller　sites．　The　larger　sites　have　a　higher　concentration　of　insured　workers

and　health　and　safbty　is　a　higher　priority．　The　death　rate　of　these　insured　workers　is

sirnilar　to　that　observed　in　developed　countries，　and　for　example，19．4　workers　per

100，000worker　years　were　killed　in　Thailand　in　1995　compared　to　15　in　the　United

States．

Alarge　drop　in　the　number　of　deaths　can　be　observed　in　Japan　between　1965（73．3

deaths　per　100，000　worker－years）and　l　976（32．15）．　The　1950，s　and　1960’s　were　a

period　of　rapid　economic　growth　in　Japan（the　real　GDP　per　capita－measured　in　l　990

dollars－went丘om＄1，921　in　1950　to＄11，669　in　1976，　an　increase　of　more　than

600％）and　building　new　infrastructure　was　paramount　in　this　development．　Thus，

considerations　toward　human　life　were　second　to　those　of　schedule　and　cost．　The

situation　between　1951and　l　960　was　particularly　bad，　and　eventual正y　the　government

introduced　new　legislation　such　as　the　1971　Construction　Equipment　Legislation

（where　Contractors　were　made　to　get　licenses　and　were　forced　to　introduce　new　safety

programs）．　This　change　in　legislation　fbrced　a　re－thinking　of　the　way　construction　was

carried　out　and　the　consequent　drop　in　the　number　of　casualties　was　quite　significant．

This　high　rates（of　about　70　deaths　per　100，000　workers）observed　in　Japan　during　the

1960うsare　of　the　same　order　as　those　reported　in　the　study　by　Chongsuvivatwong
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（1998）、A正so，　the　GDP　per　Capita　of　Tllailand　in　1995（＄6，573）is　similar　to　that　of

Japan　in　1960’s（fbr　example　il11965　it　was＄5，934），　so　it　appears　that　countries

which　are　at　similar　stages　of　development　generally　show　similar　levels　of

construction　related　deaths．
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CHAPTER　3

LABORATORY　EXPERIMENTS　TO　DETERMINE　ACTIVE

　　　　　　　　　　　　　　　　DEPTH　OF　FOUNI）ATIONS

3．1．Introduction

To　determine　the　amount　of　deformation　that　will　occur　in　a　rubble　mound　foundation

of　a　caisson　breakwater　it　i　s　necessary　to　determine　in　which　area　of　the　berm　the

applied　pressure　will　be　greater　than　the　bearing　capacity　of　gravel．　The　gravel

particles　in　this　region　will　be　displaced　and　the　maximum　depth　to　which　this　will

happen　is　defined　as　the　active　depth　of　foundations．　To　calculate　this　depth　it　is

necessary　to　determine　what　will　be　the　stress　at　different　points　within　the　rubble

mound　and　what　the　bearing　capacity　of　the　gravel　is．　These　bearing　capacities　can　be

obtained　f｝om　British　Standard　B　S　8004：1986，　which　tabulates　representative　values

for　gravels　ofvarious　densities．

The　stresses　within　a　homogeneous，　isotropic，　semi－infinite　mass，　due　to　a　point　load

on　the　surface　were　given　by　Boussinesq　in　1885．　This　theory　deals　with　soils　in

which　a　linear　stress－strain　relationship　is　valid，　and　the　stresses　due　to　surface　loads

distributed　over　an　area　can　be　obtained　by　integrating　each　of　the　point　load　so正utions・

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　せThe　stresses　at　a　point　due　to　more　than　one　load　can　be　obtained　by　superposition．
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3・2・Laboratory　Experiments

Laboratory　experiments　to　determine　the　behaviour　of　the　rubble　mound　foundations

of　a　caiss皿breakwater　under　wave　attack　were　carried　out　at　Yokohama　Nati皿al

University．

3．2．1Experimen　tal　Set－Up

The　wave且㎜e　used（15．3m　Iong　x　O．6m　wide　x　O．Ssm　deep）together　with　the

Iayout　of　the　experimental　apparatus　is　shown　in　Fig．3．1．Ascale　of　1：100　was　used

and　the　water　depth　in　the　tank　was　kept　constant　through、out　the　experiments　at

h・O．30m．　A　submerged　breakwater　and　a　wave　absorption　beach　were　set　at　one　end

of　the　tank　in　order　to　dissipate　the　energy　ofthe　waves　created　by　the　overtopping　of

the　caisson．

Two　wave　gages　were　placed　to　measure　the　wave　conditions，　one　mid－way　through

the　tanlc　and　one　close　to　the　breakwater　to　measure　the　incident　wave　height．　Both　of

the　wave　gages　were　connected　to　a　digital　recorder．
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The　experiments　were　repeated　fbr　two　different　configurations　of　the　measuring

devices：

●

●

The　1　st　layout　included　load　ce正ls　placed　at　3　d｛fferent　locations　within　the

rubble　mound（top，　middle　and　bottom，　as　shown　in　Fig．3．2）．　At　the　top　of

the　fbundations　two　load　cells　were　placed，　one　with　the　centre　point　of　the

load　cell　situated　O5cm　from　the　heel　and　the　other　L5cm　from　the　heel．　It

was　not　possible　to　place　the　load　cell　directly　on　the　heel　as　any　small

movement　in　its　position　would　cause　it　to　lose　contact　with　the　caisson　and

thus　fail　to　record．

The　2nd　layout（see　Fig．3．3）had　all　the　load　cells　placed　at　the　top　of　the

rubble　mound，　each　within　lcm　of　each　other，　to　measure　the　distribution　of

the　pressure　exerted　by　the　caisson　onto　the　rubble　fbundation．

To　ensure　that　there　was　contact　betWeen　the　gravel　and　the　load　cell　head　a　stone

（1cm2　in　area）was　attached　to　the　top　of　the　load　cell　using　adhesive　tape，　as

otherwise　there　was　a　high　chance　that　no　stone　would　be　touching　the　head　and

thus　no　pressute　being　recorded．　Also，　the　gravel　on　the　top　of　the　fbundation　was

lightly　compacted　so　that　the　load　cells　under　the　caisson　breakwater　would　rest

on　a　level　surface．　This　procedure　served　also　to　attempt　to　reproduce　the

compaction　that　the　gravel　foundation　would　undergo　under　the　nomlal

constructlon　process・
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　　　　Fig．3、3．2”d　Layout　ofmeasuring　devices．

The　caisson　units　were　made　out　of　glass（24cm　tall　x　14cm　long　x　20cm　Wide）and

filied　with　normal　and　metallic　sands　to　obtain　an　overall　similar　density　to　that　of　a

real　life　caisson（p＝2，000kg／m3）．　A　thin　layer　of　cement　was　applied　to　the　bottom　of

the　caisson　so　that　the　ffiction　coefficient　of　the　model　caisson　would　be　similar　to

that　of　4　real　caisson．　A　l　cm　wide　channel　was　cut　through　the　middle　of　this　cement

layer　and　the　load　cells　were　placed　along　it　and　held　in　place　using　adhesive　tape，　as

shown　in　Fig．3．4．
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Fig・3・4：　View　ofinstrunientation　at　Fig，3．5：View　of　the　back　of　the

the　bottom　of　caisson．　　　　　　rubble　mound　fb㎜dation．

The　fbundation　material　used　was　composed　of　small　anguIar　gravel　particles　with　all

average　diameter　of　l　Omm，　probably　the　result　of　crushing　of　larger　particles．　The

width　of　the　caisson　chosen　was　small　enough　to　ensure　that　the　caisson　would　fail

under　the　applied　wave　loads（by　failure　is　uliderstood　any　displacement　of　the

caisson　from　its　original　position）．　To　the　sides　of　the　caisson　studied　two　other

‘du㎜y’caissons　were　placed，　which　had　a　bigger　width　B　so　that　only　the　caisson

under　study　could　be　displaced　by　the　waves．　A　clearance　of　2mm　was　kept　between

the　model　and　the　dummy　caissons　so也at　friction　on　either　side　did　not　occur　during

the　experiments．　No　toe　armour　was　placed　on　top　of　the　rubble　mound　gravel　as　the

gravel　was　heavy　enough　so　that　it　could　not　be　displaced　by　the　waves．

The　experiments　were　recorder　using　a　Sony　Cyber－shot　video　camera，　which　was

placed　on　a　tri－pod　directly　in　fi：ollt　oftlle　caissons．
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3．2．2．脱rりecoπば「，輌o」ns

The　caisson　units　were　subj　ected　to　a　variety　of　wave　conditions，　as　outlined　in　Table

3．1．Regular　waves　were　used　in　the　experiment，　and　in　the　analysis　of　the　results　the

data　used　only　comprises　the　waves　recorded　befbre　a　standing　wave　developed　in　the

tank．　Table　3．1　shows　both　the　input　value　fbr　the　H　given　to　the　wavemaker　and　the

recorded　incident」仔．　For　the　non－breaking　wave　conditions　there　is　a　clear　relation

between　the　input　parameter　and　the　value　recorded　at　the　breakwater．　However，　the

depth　of　the　tank　Iimits　the　wave　height　and　after　a　certain　height　is　reached　the　wave

Will　deform　and　start　to　break．　Hence　after　Set　Number　S軸e　incident　H　does　not

change　significantly，　though　the　wave　profile　becomes　increasingly　more　eccentric

until　perfヒct　breaking　is　achieved　fbr　Set　No、　S8．　Each　Set　of　experiments　was

repeated　for　a　variety　of　T，　though　due　to　the　limitations　of　the　wave　fiume　some　sets

could　only　be　carried　out　for　a　limited　range　of　T．（for　the　S　et　Numbers　S　7　to　S9　the

wave　broke　around　the　middle　section　of　the　wave　tank　when　low　T　values　were

emPloyed）．

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Table　3．1．：Summary　of　wave　conditions

　　一　　　　　　　　　　　　　1’

奄P’ゴt・宏□

@戊

@　　　　　　．

　　　　　　　　　　　　　　、

va阜6　Class田Cation　I

@　　　　　　　　　　　　r　、

A．

P｝　　　　　　　　、　　　　　　　　’

Wa∨e－1、

laker　　　　¶

hnput　H

ie血）・・’

　　　　　1

ﾋcident汀’

@　　・撫）：‘、6

　　　　　’

@　’噤os）

@　P」

　　　　　　　　　w　　　　．

@　　　　　Notes　　・

@　　　　　　　　　　　　　　　　1
aD・ @｛r．　ピ　　　　　㌦　　　1宵’

Sl on－breaking 4 3．26 0．8tol．2

S2 on－breaking 6 65 0．8toL2

S3 on－breaking 8 8．55 0．8tol．2

S4 on－breaking 10 8．6 0．8to　1．2

S5 Slightly　breaking 12 8．62 0．8tol．2

S6 Slightly　breaking 14 8．65 0．8tol．2

S7 1most　Breaking 16 8．7 1．Oto　1．2 Caisson　oscillates

S8 reaking　Wave 18 8．7 1．OtoL2 Caisson　rocks

S9 reaking　Wave 20 8．82 1．2 Caisson　fhHure
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Each　Set　of　experiments　was　run　for　both　of　the　layouts　of　measuring　devices　shown

in　Figs．3．2　and　3．3．

3．2・3」Exper匡〃len血zl　Results

Figs　3．6　to　3．11　show　the　loads　at　the　top　of　the　rubble　mound　fbundation　fbr

experimental　layout　No．2at　various　locations　close　to　the　heel　of　the　caisson．　From

these　it　can　be　seen　how　in　most　ofthe　loading　conditions　the　maximum　load　does　not

occur　at　the　edge　of　the　caisson　but　at　a　certain　distance　fアom　this　edge．　As　the　wave

becomes　more　eccentric　a　clear　evolution　in　the　loading　can　be　observed，　with　the

sinusoidal　profile　of　standing　waves（Fig．3．6）giving　way　to　a　more　rapid　and　short

lived　initial　load　fbllowed　by　the　quasi－static　load　component（Fig．3．7　and　3．8）．　The

peak　of　this　initial　impulsive　load　increases　as　the　shape　of　the　wave　approaches　that

of‘ ?垂?窒??モ煤hbreaking（Figs　3．7－3．9）．　The　pressure　at　the　heel　of　the　breakwater（the

load　cell　situated　O5　cm　from廿le　edge）increases　also　as　the　caisson　starts　to

approach　the　overturning　equilibrium　position（i．e．　the　point　at　which　the　overturning

fbrces　are　equal　to　the　resisting　fbrces）as　seen　in　Fig．3．9．　Eventually　the　caisson

starts　to　rock　on　its　back　part　and　hence　the　load　at　the　heel　becomes　greater　than　the

load　at　other　parts　of　the　fbundation（Fig．3．10）．　Once　perfect　breaking　is　achieved　the

fbrce　on　the　caisson　is　much　greater　than　what　it　can　withstand，　with　most　of　the　base

of　the　foundation　losing　touch　with　the　ground　and　the　caisson　effectively　rocking

over　its　heel（Fig．3．ll）．　Waves　of　higher　energy　than　those　of　Set　Sg　made　the

caiss。n。verturn　and　hence　the　experiments　were　st・PPed　after　this　c・nditi・n．
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Fig．3．12　shows　the　distribution　of　pressures　at　4　different　points　close　to　the　heel　of

the　caisson　for　experimental　conditions　S4　to　S9．　From　this　figure　the　increase　in　the

pressure　at　the　heel　as　the　caisson　apProaches　the　linit　of　overturning　failure　can　be

clearly　seen．　This　figure　also　shows　in　a　clear　way　how　the　pressure　distribution　under

acaisson　breakwater　only　follows　a　triangular　distribution　fbr　the　case　when　the

caisson　is　about　to　fail（cases　S8　and　S9）．

S4　Standing　Wave（T＝1、0）

q
ooM
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で
o
山
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　　　2．5cm　from　back
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Time（sec）

Fig．3．6．　Loads　at　vari’ous　points　on　surface　ofrubble　mound　for　standing　wave
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Fig．3．7．　Loads　at　various　points　on　surface　of　rubble　mound　for　slightly　breaking

wave（S5）
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S7　Almost　Breaking（T＝1．Os）
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Fig．3．9．　Loads　at　various　points　on　surface　of　rubble　mound　fbr　ah皿ost　breaking

wave（S7）
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Fig．3．10．　Loads　at　various　points　on　surface　ofrubble　mound　for　breaking　wave（S8）

56



l
i

E

vbOM
）
▽
o
山

Sg　Breaking　Wave（T＝1．2　s）

Time（sec）

一15cm　from　back

－05cm　from　back

　　　2．5Cm　from　back

1
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「

Figs．3．13　to　3．15　show　the　Ioads　at　various　deptlls　within　the　rubble　mound

f・u・d・ti・n…ec・・d・d・・i・g　th・lst　E・p・・im・nt・I　L・y・・t（・ee　Fig、32）．　These　g・aph，

show　the　results　fbr　a　range　of　T，　though　some　points　have　been　omitted　due　to

recording　failures（probably　due　to　a　Iack　of　contact　betWeen　the　measuring　devices

and　the　caisson　or　gravel）．　Nevertheless　the　figures　provide　an　indication　of　the　kind

of　loads　that　can　be　expected　for　different　types　of　wave　heights．　The　influence　of　the

Tis　not　clear　due　to　the　number　of　omitted　points，　though　it　apPears　f士om　the　figures

that　as　it　increases　so　does　the　load　applied　to　the　foundations．　To　note　is　how　for

some　of　the　higher　energy　cases（namely　S6－S9）the　lines　cross　each　other，　which

possibly　indicates　inco皿ect　readings　’by　the　apparatUs，　as　will　be　discussed　later　in　this

chapter．
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Fig．3．13．Loads　at　the　top　of　the　fbundation
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3．2．4．」Data／4nalpsis、us’ng　Boussinesq　Theoiy

According　to　traditi加a亘soil　mechanics　theory（Boussinesq，1885）the　vertical　stress

（or）　at　a　point　X　due　to　a　pressure　increasing　linearly　from　zero　to　g　on　a　strip　area　of

width　n　is　given　in　terms　of　the　angles　4　and　Z　and　the　lengths　R／and　R2，as　shown　on

Fig．3．16．

a：＝F〔：；sin2λ〕　　　　　（3・1）

：〈一一一一一一一一一一一一

1＜一一一一一一一 n

一一一一一一一一一一一
r：

一一一一一ｨ1

／↓－
P－’

’N

、　　　　　　　　一
　　、
　　　　、’、．、　ζ

　　　　　　　　＼（σ一

　　　　　　　　　　　　　　　　　　X

Fig．3．16Stresses　due　to　a　linearly　increasing　Pressure　on　a　strip　area

However，　in　analyzing　the　load　onto　the　foundations　care　must　be　taken　in　using

apPropriate　values　for　n　and　x．　In　the　cu皿ent　experiment　the　load　cells　inside　the

foundation　were　located　O．5　cm　from　the　heel　of　the　breakwater，　aithough　the　location

of　the　maximum　load　differed　between　experiments．　For　Conditions　S　1－S7　it　was

situated　at　m・・1．5cm（see　Fig．　3．17），　though　in　S　8　and　S9　it　was　located　at　mニ0．5cm．
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Fig．3．17．　Diagram　of　load　on　the　foundations

As　can　be　seen　from　Fig．3．18　there　is　a　good　correlation　between　the　values

computed　by　Boussinesq’s　theory　and　the　experimental　values　at　a　depth　of　2．5cm，

though　the　loads　at　the　bottom　of　the　gravel　layer　were　somewhat　overestimated（Fig．

3．19）．The　reason　fbr　this　probably　lies　in　the　rapid　cycles　of　loading　and　unloading

that　the　waves　apply　to　the　soil，　which　contrasts　with　classical　soil　mechanics　theory－

which　deals　with　loads　that　develop　over　a　long　period　of　time．　It　thus　seems　likely

that　under　the　present　experimental　conditions　the　loads　do　not　have　time　to　transmit

themselves　effectively　to　the　deeper　areas　of　the　rubble　mound，　resulting　in　the　loads

in　this　area　being　lower　than　those　predicted　by　the　Bousinesq　Theory．　Another

possible　reason　could　be　the　effect　of　the　pore　pressures　due　to　the　loading　and

unIoading　cycles．　This　could　be　potentially　increasing　the　pressure　exerted　in　the　top

areas　of　the　berm　and　would　be　lower　as　you　go　down　through　the　berm．　However　it

seems　unlikely　that　such　large　pore　pressure　were　developed　in　the　present　experiment

to　confbund　the　results　to　this　point．

Although　the　loads　that　are　applied　by　the　caisson　onto　the　foundation　appear　to　be

dependent　on　T（Figs．3．13　and　3．14），　this　parameter　does　not　apPear　to　influence　the
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propagation　of　load　throughout　the　rubble　mound　foundation．　However　the　range　of　T

fbr　which　the　experiment　was　carried　out　was　quite　small　and　it　appears　possible　that

if　the　wave　pressures　were　applied　fbr　a　longer　time（i．e．　higher　7）the　loads　at　the

5cm　depth　could　becolne　more　similar　to　those　predicted　by　the　Bousinesq　mode1．

Also　to　be　noted　is　how　some　of　the　loads　recorded　at　this　5cm　depth　fbr　the　higher

load　cases（Sg　and　S8　specially）are　lower　than　for　some　of　the　lower　energy　cases．

This　is　unexpected，　and　possible　explanations　could　inc工ude　the　movements　of

particles　in　the　top　of　the　be㎜affecting　the　transmission　of　loads　so　that血e

Ineasurements　at　the　bottom　are　somewhat　confbunded，　or　lack　of　contact　with　the

measUring　devices．　The　purpose　of　the　present　experiments　however　was　not　t6

measure　the　ioads　in　this　area，　and　hence　no　f澁rther　investigations　were　carried　out　to

ascertain　what　was　the　eause　of　this　unexpected　resu正t．

Experimental　vs　Theoreticql　Loads　at　2．5cm　depth
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Exper㎞ental　vs　Theoretical　Loads　at　5cm　depth
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　　　Sl

　　　S2

Fig．　3．19．　Comparison　betWeen　experimental　and　theoretical　loads　at　5cm　depth

Therefore　it　appears　that　by　using　Boussinesq’s　theory　it　is　possible　to　estimate　the

load　in　the　top　area　of　the　fbundation．　When　the　vertical　variation　of　load　with　depth

is　calculated　according　to　this　theory　most　of　the　load　appears　to　be　concentrated

within　a　1　cm　strip　of　gravel　at　the　top　of　the　foundations，　as　shown　in　Fig．3．20．　This

appears　to　agree　well　with　the　perceived　failure　mechanism，　where　most　of　the　load

would　be　absorbed　within　this　area　by　the　plastic　deformation　of　the　foundation．

When　load　is　applied　the　particles　making　up　the　fbundation　will　move　and　energy

will　be　dissipated　due　to　friction　and　f壬acture　ofthe　particles．

The　load　profiles　shown　i　l　Fig．3．20　appear　somewhat　different　to　those　normally

shown　to　illustrate　Boussinesq’s　theory，　as　the　profile　was　onIy　calculated　for　l　cm

intervals．　In　the　present　experhnent　the　gravel　had　a　typical　diameter　of　l　cm，　and　it

would　thus　be　meaningless　to　calculate　the　pressures　at　intervals　lower　than　this．
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Vertical　Variation　of；Loads　inthe　Ground　accordingto　BoussinesqTheory

　　　　　　　　　Load（kNlm2）

　　　　　1000　　　　　　　500
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　　　　　S3
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－一怦鼈黷r6

－→一一S7

－一●＿＿S8

－一一一S9

－　－　Top　Boundary

　Fig．3．20　Variation　in　venical　load　according　to　Boussinesq　Theory

At　depths　greater　than　2．5cm　Boussinesq’s　theory　overestimates　the　loads　registered

during　the　laboratory　experiments．　In　this　case　it　would　be　necessary　to　apply　a

reduction　factor　and　hence　the　following　modification　to　・Eq．1is　proposed：

・・－
X〔Xα一；…2β〕　f・・…z≦…

crz－（一・…＋1・）［：〔X・一；・…β〕］f…2・…≦・　（…）

The　result　of　applying　this　reduction　on　the　vertical　variation　of　the　load　profile　can　be

seen　in　Fig．3．21．According　to　this　graph，　fbr　the　higher　impulsive　loads（Sg　and　S8），

the　soil　would　be　responding　to　the　applied　pressure　in　three　different　ways　according

to　depth：「
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Top　l　cm　layer：Most　of　the　defbrmat｛on　would　take　place　in　this　area．　The　load

applied　is　much　greater　than　what　dense　gravel　can　withstand　according　to　the

values　published　irl　British　Standard　BS　8004：1986（see　Table　3．2）and　hcnce　it

is　inevitable　that　the　downward　movement　of　the　caisson　will　displace　the

gravel　particies．

Middle　layer（1cm　to　2．5cm　depth）：In　this　area　movement　between　the　pa置icles

might　take　place　depending　on　the　degree　of　consolidation（a皿d　hence　bearing

capacity）of　the　gravel．　Gravel　which　has　been　consolidated　by　mechanical

means（medium　gravel　in　table　3．2）would　typically　experiment　no　movement．

Lower　layer（over　25cm　in　depth）：The　rapid　cyclic　nature　of　loading　does　not

give　enough　time　fbr　the　pressure　to　be　effヒctively　transmitted　to　these　depths．

The　pressure　in　this　area　is　lower　than　the　expected　according　to　Boussinesq

theory　and　is　generally　below　what　nonL－consolidated　gravel　can　withstand．

Hence　it　appears　unlikely　that　any　movement　would　take　place　in　this　area．

Table　3．2：Presumed　bearing　values（BS　8004：1986）

Soil　type
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Vertical　Variation　of　Loads　in　the　Ground　according　proposed　modification　to

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Boussinesq　Theory
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　　　　・2．5cm
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Fig．　3．21　Variation　in　vertical　load　according　to　proposed　modification

3．3．Discussion　of　the　Results

From　the　experimental　results　it　appears　adequate　to　use　a　depth　of　l　cm　as　the　active

depth　of　fQundations　for　most　caisson　breakwater　designs．　The　active・　depth　depends

on　the　fbrce　applied　by　the　wave　onto廿le　foundations　and　on　the　bearing　capacity　of

the　ground，　which　in　tUrn　depends　on　the　void　ratio　of　the　foundation．　Although　in　the

case　of　impact　waves　the　pressure　at　depths　of　betWeen　1　and　2．5cm　depth　can　exceed

500kN／m2，　it　is　probable　that　the　bearing　capacity　ofthe　gravel　・exceeds　this　quantity．

This　is　justified　due　to　the　compaction　process　that　the　foundation　is　subjected　to

during　breakwater　construction　and　because　of　the　natural　settlement　of　the　caisson

through　low－intensity　wave　action　prior　to　the　high　intensity　episodic　wave　event．　It　is

1ik・ly血・t　th・・e・tW・p・・cesse・c・n・・lid・t・th・g・av・l　fo皿d・ti・n加・at　lea・t　what
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could　be　described　as　medium　density，　which　can　withstand　between　200　and　600

kN／m2　acc・rding　t・BS　8004：1986、　The　imP・rtance・f　adequate　c・ns・lidati。n。f　the

rubble　mound　being　carried　out　during　c皿struction　is　thus　highlighted，　and　the

authors　thus　recommended　that　great　attention　is　paid　to　this　during　engineering

works．

However　the　pressure　applied　to　the　fbundation　is　also　a　fUnction　of　the　width　of　the

caisson、B．　Ifa　caisson　of　long　B　was　to　be　designed　with　the　pttrpose　of　withstanding

very　high　incident　wave　forces，　the　pressures　created　by　such　large　waves　could

potentially　be　much　higher　than　500　kN／m2　at　depths　greater　than　l　cm．　Hence　in　this

case　a　greater　4　would　be　mobilised，　potentially　resulting　in　a　greater　settlement．　In

the　case　of　caissons　of　high　B　it　is　thus　recommended　not　to　use　d．＝lm　but　calculate

the　pressure　throughout　the　berm　using　Eq．　3．2　and　thus　compute　d：．．As　d。　is　based　on

the　bearing　capacity　of　the　foundations，　which　in　tUrn　depends　on　the　void　ratio（as

explained　in　Chapter　5），　dz　is　not　a　constant　value　but　will　change　dynamically

according　to　the　degree　of　consolidation　of　the　gravel．　Hence　shortly　after　the

construction　of　the　breakwater　a　wave　of　certain」仔would　mobilise　a　greater　4．　than

after　the　caissons　have　undergone　a　certain　number　of　storms．　The　choice　of　an

apPropriate　d，　is　very　important　in　order　to　accurately　estimate　the　expected

defbrmation，　and　great　care　must　be　exercised　in　the　choice　of　all　gravel　param、eters

based　on　the　construction　methodology　employed．

In　apPlying　the　results　of　the　present　experiments　into　a　real　life　design　the　possibility

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　■of　scale　distortions　occurring　must　be　kept　in　mind．　The　present　experlments　were

carried　out　on　a　l／100　scale，　and　there　fore　the　results　obtained　might　deviate

substantially　to　those　in　a　prototype　sitUation．　The　choice　of　whether　to　use　Froude
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scaling・・Cauchy　scaling　w・uld・esult　in　significant　diffe・ences・in　the　final　a皿alysis

of　the　prototype　breakwater．　The　European　R．esearch　Project　PROVERBS

recommends　that　Cauchy　scaling　should　be　used　for　impact　waves　and　Froude　scaling

should　be　used　fbr　standing　waves．　This　approach　appears　sensible　at　this　stage　till

large　scale　experiments　can　be　carried　out　to　further　verify　the　present　results．

The　accuracy　of　the　measurements　of　the　loads　through皿t　the　foundation　was　also

called　irlto　question．　While　all　care　was　taken　to　ensure　that　the　equipments　was

correctly　placed　and　the　various　elements（caisson，　gravel，　load　cells）were　in　contact

at　all　times，　the　nature　of　the　loading　and　the　deformations　that　took　place　in　the

rubble　mound　me　ant　this　was　not　always　possible．　Due　to　the　displacement　of

particles　within　the　rubble　mound　contact　was　often　lost　between　the　measurement

devices　and　the　particles　on　top　of　them，　resulting　in　no　loads　being　recorded．　Also，

due　to　these　defbrmations　the　measurement　devices　did　not　always　return　to　O　after

one　wave　had　passed．　It　is　thus　necessary　to　view　these　results　with　a　certain　element

of　caution，　and　though　each　one　was　analysed　separately　to　try　to　find　and　remove

these　problems，　there　is　a　possibiIity　that　some　of　them　do　not　accurately　reflect　the

actual　pressures　in　the　ground．　This　could　have　resulted　in　some　loads　having　an　error

of　up　to　about　lO％，　judging　from　the　analysed　data，　which　would　explain　to　some

extent　the　variations　observed　in　Fig．3．18and　3．19．

Also，　in　applying　the　results　of　the　present　experiment　onto　a　prototype　breakwater

the　influence　of　the　shape　of　the　gravel　in　the　transmission　of　load　must　be　taken　into

account．　The　present　experiment　used　angular　gravel　of　fairly　c皿stant　size，　which　is

probably　similar　in　shape　to　the　particles　used　in　real　life　construction，　often　the　result

of　crushing　or　blasting　larger　sized　particles．　However　the　properties　of　ro㎜ded
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particles　would　differ　somewhat廿om　this　and　care　should　be　taken　in　applying　the

results　to　this　type　of　gravel　in　real　designs．

3．4．Concl皿sion

The　laboratory　experlments　that　were　carried　out　showed　that　the　pressures　exerted　by

acaisson　breakwater　on　the　top　area　of　the　foundation　can　be　approximated　using

traditional　Boussinesq　Theory．　Using　this　theory　is　appears　likely　that　most　of　the

defbrmation　takes　place　within　a　narrow　area　lcm　deep　at　the　top　of　the　fbundation，

and　thus　this　value　is　adopted　as　the　active　depth　of　foundations　in　the　computation　of

the　vertical　displacement　of　the　caisson．　However，　care　must　be　exercised　when

deterrnining　this　value，　and　fbr　sections　or　loads　that　differ　greatly　to　the　caisson

sect三〇n　studied　in　the　present　experiment　it　would　be　better　to　compute　the　depth　by

using　the　equations　provided　rather　than　using　the　simplified　l　cm　value．
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CHAPTER　4

HYDRAULIC　TESTS　TO　1）ETERMINE　THE　FAILURE　MODE

　　OF　CAISSON　BREAKWATER　SUBJECTED　TO　IMPACT

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　WAVES

・4．1．Introduction

Breakwaters　have　been　traditionally　designed　by　applying　safety　factors　to　quasi－

static（standing）wave　loads　and　static　calculations　fbr　the　stability　against　the　fbur

main　failure　modes　of　sliding，　overtuming　and　circular　slip．　In　order　to　obtain　the

wave　Ioads　a　certain　design　wave　height　is　chosen　based　on　return　periods　determined

by　historical　statistical　data．　However　many　researchers　such　as　Shimosako　and

Takahashi（1998）or　Goda．（1999）have　highlighted　problems　with　this　traditional

approach　and　suggest　that　in　the　fUtu．re　maritime　breakwaters　shou正d　be　designed

using　a　reliability－based　approach．

The　main　failure　mode　of　caisson　breakwaters　is　that　of　sliding　along　the　top　of　the

rubble　mound　foundation，　which　allows　fbr　does　not　prevent　the　breakwater　from

fUlfilling　its　function　as　long　as　only　limited　movement　takes　place．　This　sliding　is　not

normally　allowed　under　traditional　bre副kwater　design，　so　Shimosako　and　Takahashi

（2000）proposed　a　Level　3　design　method　fbr　caisson　breakwaters　referred　to　as　the
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“deformation－based　reliabiiity　desigバ．　This　model　can　account　for　the　sliding　in　the

caissons，　although　it　does　not　deal　with　the　tilting　of　the　caisson，　and　can　thus　not

reproduce　the　actual　displacement　that　takes　place．　Kim　and　Takayama（2005）

modified　this　model　to　take　into　account　the　effect　of　caisson　tilting　on　the

computation　of　sliding　distance．　They　identified　two　different　kinds　of　tllting，　which

they　referred　to　as　variable　tilting　a皿gle（0，）and　residual　tilting　angle（の．　The　fbrmer

is　due　to　the　variation　of　the　wave　moment　during　one　wave　period（7）and　the　latter

corresponds　to　the　residual　defbrmation（or　settlement）of　the　rubble　mound　after　the

wave　period　is　finished．　In　this　method　an　assumption　needs　to　be　made　regarding　the

final　angle　of　tilting　of　the　caisson，　as　Kim　and　Takayama　provide　no　way　of

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　eStlmatlng　lt．

4．2．Laboratory　Experiments

Experiments　were　carried　out　at　Yokohama　National　University　in　Japan　in　order　to

皿derstand　the　long－term　deformation　behaviour　of　caisson　breakwaters　and　to　verify

the　results　of　the　deformation　model　that　wi正l　be　proposed　in　subsequent　chapters　of

the　current　dissertation．　The　aim　of　these　experiments　was　to　ascertain　how　a　caisson

breakwater　would　behave　after　several　storms　of　similar　intensity　in　which　impact

waves　were　present．

4．2．1．」E㎏er匡〃lentaれ∫et一こ加

The　laboratory　experiments　were　carried　out　in　a　wave　flume　of　dimensions　15．3m

long　x　O．6m　wide　x　O55m　deep．　Fig．4．1　shows　a　schematic　representation　of　the

wave　tank　and　apparatus　used，　which　was　modelled　using　a　1：100　scale．
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　Fig．4．2．　Dimensions　ofthe　Model　Caisson

The　water　depth　in　the　tank　was　kept　constant　throughout　the　experiments　at　h＝O．33m、

Awave　absorption　beach　was　set　at　one　end　of　the　tank　il　order　to　dissipate　the

energy　of　the　waves　created　by　the　overtopping　of　the　caisson．　The　dimensions　of　the

model　caisson　are　shown　in　Fig．4．2．
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The　caisson　units　were　made　of　concrete　ill　order　to　keep　the　density　close　to　that　of

real－life　caissons．　A　total　of　fbur　concrete　caissons　were　cast，　with　the　dimensions　of

the　model　caisson　studied　beihg　20cm　tall　x　8cm　wide　x　18cm　long．　The　width　of　the

caisson　chosen　was　snlall　enough　to　ellsure　that　the　caisson　would　fail　under　the　wave

conditions　it　was　subjected　to・To　the　sides　ofthe　caisson　studied　three　other‘dumMy’

caissons　were　placed，　which　were　wider　so　that　only　the　caisson　under　study　could　be

displaced　by　the　waves．　A　clearance　of　2mm　was　kept　between　the　model　and　the

dummy　caissons　so　that　friction　on　either　side　did　not　occur　during　the　experiments，

as　seen　in　Fig．4．4

The　surface　of　the　foundations　was　consolidated　slightly　by　tapping　in　order　to　create

alevel　surface．　Also，　prior　to　the　first　storm　the　caissons　were　subjected　to　one　l2

minute　long　storm　of　small　intensity　in　order　fbr　the　to　settle　into　the　rubble　mound

foundations．

Fig．4．3　Hydraulics　Laboratory　at

Yokohama　National　University

Fig．4、4　View　ofModel　Breakwater
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The　gravel　used　was　generally　formed　of　rounded　elements－－as　opposed　to　angular

elements　obtained　frem　crushing－having　an　average　diameter　Dso　of　5mm，　typical

weight・f　O・79　and　density　2・002　t・ns／m3．　N・t・e　arm・ur　was　placed・n　t・P・f　the

rubble　mound　gravel　as　it　was　heavy　enough　so　that　it　could　not　be　moved　by　the

waves　and　hence　did　not　require　toe　armour．

Atotal　of　3　wave　gages　were　placed，　two　roughly　at　the　middle　of　the　tank　and　one

close　to　the　caisson　to　measure　the　incident　wave　height，　all　of　which　were　connected

to　a　digital　recorder．　A　drop－down　displacement　gage　was　mounted　on　rails　above　the

tank　to　measure　the　vertical　and　horizontal　displacement　ofthe　caisson．

The　caisson　units　were　subj　ected　to　three　consecutive　12　minute　long　storms，　with　the

position　ofthe　caisson　recorded　at　the　end　ofeach　sto㎜．　Irregular　waves　were　used　in

the　experiment，　but　the　mean　height，　period　and　spectrum（Rayleigh　distribution　with

deepwater　significant　wave　height、砺≡6．5cm　and　T』ls）of　the　waves　was　kept

constant　throughout　the　tests．　The　Factor　of　Safety　（F．S．）against　the　incident

significant　wave　height　ofHi／3ニ5．7cm　was　calculated　to　be　O．67　against　sliding．　A　F．S．

of　1．2　is　common　in　breakwater　design，　and　generally　the　breakwater　will　not　move

for　any　storm　where　the劫乃is　lower　than　the　design　condition．　Therefbre，　in　order

fbr　movement　to　take　place由e　caisson　must　be　s呵ected　to　a　storm　of　higher　Hi／3

than　what　it　was　designed　fbr，　resulting　in　the　caisson　having　a　lower　F．S．　against　that

particular　storm（indicating　that　failure　will　occur）．

The　experiment　was　repeated　48　times　in　order　to　obtain　the　probability　distribution

fUnctions　of　sliding　and　vertical　displacement　at　the　back　of　the　caisson．
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4・2・2ぶca”〃冨直∬ues

The　issue　of　scaling　is　crucial　in　laboratory　experiment　dealing　with　impact　waves．

The　amount　of　air　bubbles　and　entrapPed　air　has　a　huge　effect　on　the　fina目mpact

pressure．　For　example　Peregrine＆Kalliadasis（1996）showed　that　the　presence　of

even　a　small　amount　of　air　in　the　water　could　lead　to　a　reduction　in　the　maximum

pressure．　Bullock　et　aL（2001）also　fbund　similar　corrections　when　comparing　wave

impact　between　fresh　and　salt　water　in　laboratory　tests．　This　appears　to　be　due　to

differences　in　the　compressibility　of　the　bubbles　between　fresh　and　salt　water，　with

aeration　levels　being　much　higher　in　salt　water　than　in　fresh．

PROVERBS（1996－1999）suggests　that　in　order　for　the　results　of　impact　waves　to　be

interpreted　correctly　a　combination　of　Froude　and　Mach－Cauchy　scaling　should　be

used．　The　choice　of　scaling　law　depends　on　the　amount　of　aeration　in　the　water，

resulting　in　different　parts　of　the　wave　pressure　time　history　being　scaled　using

different　laws，　e．g．　the　pressure　part　should　be　modelled　according　to　Mach－Cauchy

and　the　standing　part　according　to　Froude．　However　due　to　the　difficulty　in　doing　this

and　the　size　of　the　wave　flume　available　the　present　experiments　were　analysed　using

Froude　scaling　only．　According　to　these　scaling　laws　in　order　to　ensure　that　the　waves

outside　the　model　breakwater　are　equal　to　real　waves，　the　ratio　of　the　fluid　inertia

forces　to　the　gravitational　forces　must　be　equal　in　both　sitUations．

Table　4．1　shows　the　scaling　factors　used　fbr　each　parameter　according　to　the

equations　provided　in　Chapter　2　fc）r　Froude　scaling．
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Table　4．1：Scale　of　rnodel　tests

Parameter
Scα1θぴe∂

Time 1／10

Length
1／100

Weight
1／100

Wave　pressure 1／100

3・2・3・　Expe’i〃iental　Resutts　and　1）碗．4〃α加富

As　can　be　seen　from　Fig．45　two　different　types　of　sliding　distance（SD）can　be

measUred　depending　on　if　it　is　measured　at　the　top（SD，）or　at　the　bottom（ぷDb）of　the

caisson．　In　the　present　work　the　sliding　distance　will　be　taken　as　SD，　as　fbr　small

vertical　defbrmations　these　two　values　aエe　almost　equal　and　hence　the　error　incurred　is

small．　The　vertical　displacement　of　the　caisson　is　taken　as　that　occurring　at　the

shoreside　edge　of　the　caisson．　Throughout　the　exper五nents　the　vertical　position　of　the

seaside　edge　of　the　caisson　did　not　significantly　change　ftom　its　original　pos註ion，　as

shown　on　Fig．45．

　　　　　　　　　　　　　　Sliding　Distance

Caisson　befbre　SD，
defbma亡ion　　　　〈t’〉

Incident

wave

ilθr

翼

↓。。。、cal

　　　Displacement
↑

Disp］aced
material

calsson
sliding

Fig．4．5．　Sketch　of　various　parameters
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The　laboratory　experiments　described　were　concerned　only　with　the　progression　of

damage　in　the　caisson　breakwater，　and　hence　only　the　residual　tilting　angle（のwas

studied・The　variable　tilting　angle（θv），　corresponding　to　the　osciElations　in　the　caisson

due　to　wave　impact，　was　outside　the　scope　of　these　experiments　due　to　the　small　scale

employed（1／100）．　The　tiIting　angle　itself　was　not　calculated，　so　the　results　can　be

interpreted　as　horizontal　and　vertical　deformati皿s　in　the　rubber　mound．

As　the　caisson　slid，　and　due　to　the　fact　that　a　certain　part　of　the　caisson　becomes

imbedded　in　the　foundation　due　to　the　vertical　displacement　at　the　back，　some　of　the

foundation　material　was　displaced．　This　material　accumulated　on　the　back　of　the

caisson　and　a　small　but　perceptible　wedge　of　material　was　observed（see　Fig．　4．5）．

Figs．4．6　to　4」1　show　the　probability　distribution　curves　fbr　sliding　and　vertical

displacement　at　the　end　ofthe　1　st，2”d　and　3「d　storms．　Frorn　these　figures　it　can　be　seen

that　the　mean　value　of　the　probability　distribution　fUnction　reduces　after　each　storm，

so　that　there　is　a　general　slowing　down　of　caisson　movement，　with　most　of　the

movement　taking　place　during　the　first　storm．　B　etvveen　the　end　of　the　2”d　and　3「d

storms　very　little　sliding　usually　takes　place，　and　in　most　cases　no　vertical　movement

was　recorded．
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4．3．Discussion

The　laboratory　experiments　were　recorded　using　a　video　camera，　which　clearly

showed　the　presence　of　impact　loads．　This　agrees　With　the　prediction　ofthe　parameter

map　in　PROVERBS（see　Fig　2．6　ill　chapter　2），　as　the　caisson　breakwater　analysed　in

the　present　study　had　values　of　hr＊＝0．54　and　H＊＝0．43，　which　the　parameter　map

classifies　as　‘LQw　Mound　Breakwater’　subjected　to　‘Large　Waves’　and　indicating　that

Impact　Loads　win　be　present・
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Under　these　impacts　the　caisson　could　be　seen　to　oscillate（tilt）considerably，　Most　of

this　tilting，　which　corresponds　to　the　variable　tilting　angle　identified　by　Kim　and

Takayama（2004），　was　reco∀ered　by　the　end　of　the　wave　period．　This　oscillation

indicates　that　the　foundation　materials　possess　a　certain　amoullt　of　elasticity．

The　shoreside　base　of　the　caisson　became　progressively　more　imbedded　in　the

fbundation，　though　the　rate　of　movelnent　slowed　down　due　to　the　increase　in

compaction　of　the　fbundation　materials　under　the　caisson．　Also，　the　slnall　wedge　of

material　that　accumulated　behind　the　caisson　as　it　slid　was　thought　to　contribute　to　the

slowing　down　of　the　caisson．

The　caisson　sliding　does　not　occur　at　a　direction　parallel　to　the　still　water　sufface　but

at　a　slight　angle　to　it（as　shown　in　Fig．4．15）．　This　angle　changes　progressively　as　the

vertical　displacement　at　the　back　ofthe　caisson　increases，　and　it　can　thus　be　concluded

that　this　slightly　inclined　sIiding　is　the　characteristic　progressive　failure　mode　under

lmpact　waves．

Fig．4．15：Photograph　of　wave　impact　showing　the

direction　of　sliding　ofthe　caisson．
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The　probability　distribution　curves　obtained　are　not　perfect　due　to　the　small　number　of

experiments　that　were　carried　out　A　much　larger　number　of　experiments　should　have

been　carried　out　in　order　to　obtain　better　curves．

4．4．Conclusions

The　failure　mode　of　caisson　breakwaters　subj　ected　to　impact　waves　during　a　series　of

storms　was　established　by　the　present　experiments．　The　presence　of　impact　waves　was

clearly　established　by　using　a　video　camera，　which　had　been　predicted　by　the

Parameter　Map　shown　in　PROVERB　S．　By　measuring　the　dispiacements　at　the　back　of

the　caisson　the　probability　distribution　fUnctions　for　sliding　and　tilting　at　the　end　of

each　storm　were　obtained，　which　show　that　the　rate　of　displacement　slows　down　at　the

end　of　each　consecutive　storm．
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CHAPTER　5

DEFORMATION　BASED　RELIABILITY　DESIGN　METHOD　TO

CAI」CULATE　I）EFORMATION　IN　THE　FOUNDATION　OF　A

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　CAISSON　BREAKWATER

5．1．Introduction

Shimosako　a皿d　Takahashi（2000）developed　a　Leve13design　method　fbr　caisson

breakwaters　referred　to　as　the　“deformation－based　re目ability　design”（DBRD），　which

allows　fbr　a　certain　amount　of　sliding　to　take　place　before　a　caiss皿breakwater　is

deemed　to　have　failed．　This　model　uses　the　Goda　fbrrnula（1974）as　modified　by

Takahashi　et　aL（1994）in　order　to　obtain　the　wave　pressures　at　the　walL　This

modification　simplifies　the　time　history　of　wave　pressure　on　the　caisson　into　a

triangular‘‘churchroof’shape（impulsive　wave　f（〕rce）and　a　sinusoidal　part（standing

wave　fbrce）．　In　this　approach　the　expected　sliding　distance　of　the　caisson　is　a

statistical　average　of　the　sliding　distance　over　the　service　lifetime　of　the　structure　as

computed　by　a　Monte－Carlo　type　simulation．　The　European　Report　PROVERBS

（1999）offers　a　comprehensive　review　of　the　state－of二the　art　probabilistic　breakwater

technology、　It　includes　guidance　on　how　to　design　breakwaters　by　using　a

probabilistic　approach　and　recommendations　on　how　to　calculate　the　various　forces

acting　on　the　breakwater　and　fbundations．
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More　recently　research　by　K▲m　and　Takayama（2003）and　Takagi　and　Shibayama

（2006）proposed　di　ffe　rent　improvements　to　the　basic　model　of　Shimosake　and

Takahashi．　However，　in　all　these　models　the　displacement　caused　by　a　certain　wave

pressure　is　assumed　to　stay　constant　throughout　the　caisson’s　l　ife、　Kim　and　Takayama

（2004）modified　this　model　to　take　into　account　the　effect　of　caisson　tilting　on　the

computation　of　sliding　distance．　In　this　method　an　assumption　needs　to　be　made

regarding　the　final　angle　of　tilting　of　the　caisson，　as　Kim　and　Takayama　provide　no

way　of　estimating　it．

It　is　thus　necessary　to　develop　a　method　to　compute　the　vertical　defbrmation　of　the

breakwater　berm　so　that　the　sliding　distance　can　be　accurately　estimated．

5．2．Deformation－Based　Reliability　Design　Considering　Sliding　and

Ti］ting

A　new　deformation　model　was　developed　based　on　that　of　Shimosako　and　Takahashi

（2000）．This　model　basically　replicates　the　original　model　fbr　the　calculation　of　the

sliding　distance，　but　includes　an　additional　restraining　fbrce　due　to　the　caisson’s

rotation．　As　can　be　seen　in　Fig．5．1　the　tilting　of　the　caisson　will　push　its　shoreside

edge　into　the　foundation，　with　the　foundation　material　exerting　an　additional

restraining　force」Ev　on　the　caisson　sliding．　ln　order　to　calculate　the　vertical　movement

of　the　caisson　basic　soil　mechanics　stress－strain　theory　is　used．　However，　the

parameters　used　in　the　calculation　of　the　deformation　will　change　progressively　with

time　due　to　the　compaction　effect　that　successive　waves　will　have　on　the　fbundation

materiaL　This　compaction　process　will　decrease　the　void　ratio　and　thus　increase　the
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bearing　capaclty　and　Young’s　Modulus　of　the　gravel，　making　further　defbrmation

more　difficult．

Fig．5．1．Forces　acting　on　the　caisson

5．2．1．0〃正『iπeof’乃已cθ、mputational　p’ocea「u」芦e

Using　the　methodology　described　in　the　next　sections　a　FORTRAN　program　was

written　to　evaluate　the　sliding　and　tilting　of　the　caisson　using　the　same　parameters　as

those　used　in　the　laboratory　experiments．　Probability　distribution　fUnctions　fbr　the

sliding　and　tilting　of　the　caisson　were　computed　and　these　curves　were　then　compared

to　the　ones　obtained　from　the　laboratory　experiments　detailed　in　section　4　below（see

Figs．4．5　to　4．10　in　chapter　4）．　The　computational　procedure　is　su㎜趾ised　in　Figs．

5．2and　5．3．
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Input　ofdeepwater　design　wave　parameters

Estimate　tidal　level（oρtionai）

Individual　Deepwater　Wave（Rayleigh　distribution）

Wave　transformation（Wave　Shoaling）

Generation　of　Individual　Wave　Heights　in　Front　of

Breakvvater　for　a　2－hour　Duration　ofStorm　Peak

Wave　fbrce　actlng　on　breakwater（Goda　as

modified　by　Takahashi）

Subroutine　A（vertical　displacement）

Calculate　resistance　force　Fw　due　to　caisson

rotatlon

Sliding　based　on　Shimosako　and

taking　Fw　lnto　account

Calculate

sliding
of　wedge

Sliding　and　vertical　displacement　after　one　storm

Probability　distribution　fi」nctions　fo　sliding　and

vertical　displacement

Repeat　　　for

number　　of
stoms（3）

Repeat　　fbr

number　　of

waves　ln　one
storrn

Repeat

5000
tlmes

Fig．5．2．　Block　diagra：m　ofcomputation　procedure
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Pressure　applied　to　fo　undations（PROVERBS）

Pressure　exerted　on　the　last　strip　of　length∫

Strain＝σゾE

y－displacement＝strain　x　active　depth　offbundat｛ons

Work　done（using　Kinetic　approach）

New　Void　ratio（Fig．23）

New　Young　Modulus（Fig．22）

Fig．5．3．　Details　of　block　diagram　for　computation　of　vertical

The　computational　procedure　divides　the　movement　of　the　caisson　into　two　different

components，　sliding　and　tilting，　with　the　vertical　position　of　the　caisson　influencing

the　sliding　motion　but　not　vice－versa．　As　the　caisson　becomes　increasingly　more

imbedded　in　the　fbundation　the　magnitude　of　the　additional　resistance　fbrce　induced

by　the　tilting　increases，　thus　progressively　slowing　down　the　caisson　sliding．

5．2．2、Sliding　Equation　ofMotion

The　fbrces　that　act　on　the　caisson　during　the　sliding　motion　can　be　seen　on　Fig．5、1．

Shimosako　and　Takahashi（2000）proposed　that　the　equation　of　motion　that　describes

the　sliding　should　be：
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（T＋Ma）XG＝P－Ff，－F，、　　　　　　　　　　　（5．1）
　9

whe・e　P・is・the　h・riz・ntal　wave　f・rce，　XG　the　accelerati・n　at　the　centre・f　g・avity・f

the　caisson，ルfa　the　added　mass，」7i～the　frictional　resistance　force，　FL〕the　force　related

sliding　velocity　including　the　wave－making　resistance　fbrce，　le7　the　caisson　weight　in

air　and　g　the　gravity．

In　addition，　a　fbrce　Frv　induced　by　the　rotation　of　the　caisson　and　the　wedge　of

material　accumulated　behind　the　caisson　due　to　sliding　must　be　included：

（一＋M）t．　＝P－FiビFi、－Fu，　　　　　　（5．2）
　9

This」Frv　is　similar　to　the　force　R（θ（t））first　introduced　by　Kim　and　Takayama（2005），

which　was　proportional　to　the　weight　of　the　material　above　the　hypothetical　sliding

plane　of　the　caisson．

In　the　simplified　model　of　Shimosako　and　Takahashi（2000），　it　is　assumed　that　the

fHction　coefficientμtakes　a　constant　value　i．e．　it　represents　both　the　static　and

dynamic　coef五cients．　Takagi　and　Shibayama（2006）showed　quantitative　evidence

that、Fb　can　be　neglected　if　the　duration　of　the　effective　impact　is　smalI　enough．

Consequently　the　above　equation　can　be　rewri廿en　in　the　fb㎜：

（一＋M）s6＝P＋μσ一μ〃L昂　　　　　　（5．3）
　9

where汗’is　the　caisson’s　weight　in　water　andσis　the　uplift　fbrce．
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5．2．3．腋ave」Fo」”ces　on　the　Caisson

The　procedure　proposed　by　Tanimoto　et　al．（1996）describes　how　the　wave　fbrce

acting　on　the　caisson　can　be　calculated、　The　time　history　model，　as　shown　on　Fig．54，

is　made　of　the　superposition　of　an　impulsive‘‘churchroof’shaped　wave　fbrce　P2ω，

and　a　slowly　varying　standing　one　P1（t），　as　given　by　Eq．5．4：

P2n，ex

Plmax

　　　　　　　　　　　τ～〆2　　　　τσ

　　Fig5．4．　Wave　fbrce　profile　fbr　sliding　calculation

Pω＝max｛P」ω，P2ω｝

These　parameters　are　defined　by　the　fbllowing　equations，

　　　　　　　　　　　　　．2πf

君（t）＝γ碍m、．Sln
　　　　　　　　　　　　　　　τ

P・（り一 F吾…　　　for；（・≦t≦ξ）

亙（’）＝2（1－ ?j昌一　垣r：（÷≦r≦τ・）

ろ（t）＝0　　　　　　　　　カr：（f≧τ。）

　　　　　　γ・－1一瀞名ω一君一sin2；）dt

　　　　　　　　　　　　　　　．2㎡

ノbr：・巳（t）一君m砥sln　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　≧0

（5．4）

（55）

（5．6）

（5．7）

（5．8）

（5．9）
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Pimczx　denotes　the　horizontal　wave　fbrce　estimated　from　the　Goda　formula（1974）

neglecting　the　coefficientthat　indicates　the　effect　of　an　impulsive　pressure（α2）．　The

symboI」P2mur　represents　thLe　horizontal　wave　fbrce　exerted　by　the　Goda　formula

considering　an　impulsive　pressure　coefficient　defined　as：

α’－max｛αPα，｝　　　　　　　　　　　　（5．10）

whereαl　is　the　impulsive　pressure　coefficient　proposed　by　Takahashi　et　aL（1994）．

The　symbol　7p　denotes　a　modification　factor　that　indicates　the　reduction　in　the

standing　wave　force　due　to　the　occurrence　of　the　impulsive　wave　force　and　ti　and　t2

the　beginning　and　end　of　the　impulsive　wave　force，　respectively．

The　uplift　pressure　U（t？is　defined　as：

U（t？＝max｛σ1ω，Uら（t？｝

where，

　　　　　　　　　　　　　．2nt

σ1（t）＝γ。Um、x　sin

　　　　　　　　　　　　　　　T

u・ω＝
Fσ一　　　f・r：（0≦t≦三L　　　　　2）

　　　　＝2（　　　　　「1一　　　　τ0）U一　　触÷≦匡≦τ・）

　　　　　＝0　　　　　　　　　　／br：（’≧τ。）

ん一1一 ﾐπ
O1（σ・（t）一σ一、sin苧）dt

　　　　　　　　　m　a）c　　tL

　　　　　　　　　　　　　　　．2nt

f°r：σ2ω一σ一slnτ≧°

where〔frnax　is　the　uplift　force　calculated　f『om　the　Goda　formula、

（5．11）

（5．12）

（5．13）

（5．14）

（5．15）

（5」8）
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When（P＋＃の〉μ〃’the　caisson　starts　sliding．　The　peal（values　of　Pωand　U（t）are

obtained　using　the　Goda　fbrmula　and　the　duratlon　of　the　impulsive　waveτo　is　given

by：

τ。＝kτ。F　　　　　　　　　　　　　　　　（5．19）

ヨ（α．≠・＋1〕2　　　　　（5・2・）

石F＝
k0．5－－　　　8h〕τ　for：（・≦1≦・・8）　　（5・21）

　　　一・．4T　　　　for：（0．8＜一）　　　（5．22）
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　h

where　H　denotes　the　wave　height　and　h　the　water　depth．

5．2．4．レセr’ical」Displace〃lent」Eq　uatio、n　of　Motio」日

In　order　to　evaluate　the　vertical　displacement　at　the　back　of　the　caisson　a　similar

principle　to　that　used　in　the　sliding　calculation　is　fbllowed．　In　this　analysis　only　the

shoreside　edge　of　the　caisson　is　considered，　as　this　is　the　area　that　will　suffer　the

greatest　deformation．

It　is　thought　that　the　wave　fbrce　acting　on　the　caisson　induces　a　triangular　distribution

of　press田e　undemeath　the　breakwater，　as　shown　in　Fig55．　This廿iangular

distribution　is　responsible　fbr　the　tilting　of　the　caisson　as　it　slides，　as　the　shoreside　of

the　fbundation　will　take　a　much　higher　load　and　deform　more　significantly　than　the

seaward　part．　Taking　into　account　this　triangular　distribution，　the　total　pressure

applied　to　the　entire飴undation　is　given　by血e　forrnula：

㌦＿－B’h榔一　　　　　（5・23）
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Fig．5．5．　Diagram　ofVertical　Movement　Parameters

where丑is　the　width　of　the　caisson，　Pfoundati。n、　is　the　total　pressure　applied　to　the

f（）undation　by　one　w4ve，　a皿d」Pf。undati。ns．mex　iS　the　maximum　pressure　applied　to　any

one　point　ofthe　fbundation（corresponding　to　the　shoreside　edge　of　the　caisson）．

Therefbre，

Pf。＿＿－2’燉R’‘一　　　　　（5・24）

The　total　pressure　acting　on　the　last　section（a　strip　of　length∫）of　the　breakwater

fb皿dation　will　be　given　by：

P，。、’t　sect，。n　・・（2’㌦一＋m‘

@　B　　B）・s　　　　（5・25）

In　order　to　obtain　the　motion　inducing　fbrce　acting　on　this　strip　of　soil，　the　bearing

capacity　of　the　fbundation　needs　to　be　deducted　from　the　pressure　applied．　The

equation　of　movement　in　the　vertical　direction　thus　becomes：

｛7＋唄2’r＋！s〕－qv・・s　　　（5・26）
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where　S・is　the　accelerati・n　at　the　edge・f　the　caiss・n　and　qu　is　the　bea・ing　capacity

of　the　fbundation．　Or
　　　　　　　　　　　　　　　　，

〔劉…〔2≒＋w’－9〕5　　（5・27）

By　integrating　the　acceleration　with　respect　to　time　the　velocity　can　be　obtained，　and

by　integrating　twice　the　vertical　movement　ofthe　caisson　can　be　calculated．

5．2．5．」Pressure’o　the」Foundat輌on

The　pressure　to　the　fbundation　was　evaluated　using　the　method　described　in　Chapter

II　of　PROVERBS．　This　procedure　models　the　fbundation　ofthe　caisson　as　a　series　of

Iinear　elastic　springs，　thus　allowing　the　transfbrmation　of　the　oscillating　pressure

which　the　wave　produces　on　the　fbundation　into　an　equivalent　static　pressure」F』tat，eq

defined　as，

F3∫αf．eqt・ニ1／D」F・tyn．max　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（5．28）

where吻is　the　dynamic　resp皿se　factor　and　Fdyn，max　is　the　peak　of　the　hydraulic　load

to　the　wall．

This　mass－spring　system　is　characterised　by　its　natural　period　TN．　The　load／time　curve

can　be　simplified　into　the　characteristic　churchroof　shape　shown　in　Fig・5・4・Only　the

short　duration‘‘churchroof’impulsive　part　of　the　wave　pressure　is　considered　in　this

method，　leaving　the　standing　part　out．　The　dynamic　response　factor　of　the　mass－

spring　system　loaded　by　such　a　wave　is　a　function　of　TN，，　t　d（total　impact　duration）

and　tr（time　rise）as　seen　in　Fig．5．6．
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Fig．5．6．　Response　curves　for‘“churchroof’　impact　load：dynamic　response

PROVERB　S　recommends　that　the　mass－spring　system　should　be　approximated　as　a

two－degree　of　freedom　system　with　2　natural　periods　TNI　and　TN2．　The　largest　of　the

two　natural　periods（TNi）is　usually　close　to　the　natural　period　of　the　single　degree　of

freedom　system　in　the　horizontal　direction　and　should　be　used　fbr　obtaining　the

response　curve，　On　the　other　hand　Tv2　is　close　to　the　natural　period　of　the　rotation　of

the　structure．

TN1　and　TN2　are　fUnctions　of　the　two　components　of　the　stiffness　matrix，　IC　and㌔and

the　two　components　of　the　mass　matrix，　mt。r　and（E）tot、　When　a　caisson　that　is　subjected

to　an　impulsive　wave　load　is　forced　to　oscillate　the　body　of　water　and　soil　adj　acent　to

the　caisson　is　fbrced　to　moΨe　along　with　the　structure．　The　total　mass　of　the　system

mt。t　is　obtained　by　considering　the　mass　of　the　caisson　mcai，　the　added　mass　of　water

Mhyd，　and　the　geodynamic　mass，　Mgeo　，

M、．、　・　M，ai＋m妙、棚，。。　　　　　　　　　　（5・29）

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　も　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ロ　　　　　　　　　　ln　the　same　way　the　total　moment　of　inertia　around　the　centre　of　gravity，　a。t，　i　s　given

by，
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0…＝0・・＋Ohyd＋09・。　　　　　　　　　　　　　（5．30）

De　Groot　et　aL（1996）provides　the　fbllowing　equations　to　find　these　various

components：

Mhyd＝1．4ρfLc　　　　　　　　　　　　（5．31）

　　　　　　0．14ρ．，（BLe）L5

描・e・＝ i2イ）　　　　　　　　　（5・32）
　　　　　m。。，（82＋h，，）

o，。，＝　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（5．33）

　　　　　　　　　　12

ehyd＝　0．063ρ‘i4　Lc　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（5．34）

　　　　　　0．039ρ，（B3L　　　c）125

θ・ω＝ i1－1『）　　　　　　　　（5・35）

kx：＝3G（」BLc）05　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（5．36）

ke＝0．8（｝、B　i　Lc　　　　　　　　　　　　　fbr　O．1＜」BoろLc＜1　　　　　　　　　　　　　　　　　　（537）

尭，0．8G82・5　Lc°5　　飴r　1＜8〆Z，＜10　　　　　（5．38）

Gis　the　shear　modulus，　hh　is　the　height　of　the　caisson，」［，　is　the　caisson　length，ρthe

density　of　water，ρ∫　the　density　of　the　foundation　material　and　ris　the　Poisson　ratio．　If

athick　rubble　fbundation　is　considered　then　the　average　values　of　the（drained）rubble

can　be　used　whereas　if　a　thin　fbundation　is　present　PROVER8S　recommends　that

undrained　parameters　be　employed．

The　two　natural　periods　can　then　be　found　using　Eq．　5．39，

　　　　　　2π

ηIl2＝

　　　　　　ωL2

where，

（5．39）
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ω；・÷ ψ÷己叱紆め＋念 （5．40）

ax　andα：are　the　distance　from　the　centre　of　gravity　to　the　point　where　the　resistance

f（）rces　from　the　fbundation　in　the　x　and　z　co－ordinates　are　apPlied．

In　a　first　apProximationωJ　can　be　assumed　to　be　very　small　in　comparison　toω2　and

hence，

　　　　　　　　　　　　　m　　　　　　　　　　　　　　　O
TN・　’e　TN・　＝2n’ |　　　　　　　　　　　　　　　　　　and　TN・　‘TN・・　：2πξ「 （5．41）

5．2．6．Bea”Hg　C甲αc白ン

In　order　fbr　the　equation　of　moti皿to　be　solved　the　major　problem　lies　in　determining

the　value　of　qu，　which　is　thought　to　change　throughout　the　life　of　the　structure　due　to

the　consolidation　of　the　fbundation　material．　Table　3．2　in　Chapter　3　gives　some

presumed『bearing　capacity　values　according　to　British　Standard（BS）8004：1986，

showing　how　the　bearing　capacity　of　the　fbundation　is　greatly　affected　by　the　degree

of　consolidation　in　the　fbundation　materiaL　The　limit　to　which　the　fbundation

materials　can　be　compacted　depends　on　the　void　ratio　of　the　gravel　used　and　there　is　a

limit　to　the　compacti皿level　that　can　be　achieved　fbr　a　certain　type　of　graveL　During

the　constnlction　phases　the　foundation　of　caisson　breakwaters　is　usually　consoIidated

by　different　means　though　it　appears　unlikely　that　the　consolidation　limit　is　reached

during　this　time．　Fur血e㎜ore，　although　there　is　a　theoretical　limit　to　the　void　ratio

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　や　　　　　　　　　　　that　can　be　achieved　fbr　a　given　fbundation　particle　diameter，　fUrther　compactlon　ls

stil1　P・ssible　as　high　energy　impacts剛break　the　gravel　int・smaller　pa貫icles

capable　of　achieving　higher　densities・

95



In　order　to　determine　qu，　it　is　necessary　to　first　determine　the　properties　of　the　grave1．

5．2・ZPIas’輌c｝「o　ung「s刀loduJus

The　strainεwhich　occurs　in　a　soil　when　a　load　is　applied　can　be　divided　into　elastic

（εe）and　plastic（εP）strain：

ε＝ε捏＋ερ＝E・σ　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（5．42）

where　E　is　the　Young’s　Modulus　ofthe　soil　andσis　the　pressure　applied　to　the　graveL

Thus，

ε〃＝E・σ一ε。＝」Eiガσ　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（5．43）

Fig．5．7　illustrates　the　different　strain　curves　that　can　be　obtained　when　a　fbundation

material　is　loaded．　Each　time　the　caisson　is　sul乖cted　to　wave　loading　a　strain　will　be

observed　in　the　fbundation，　corresponding　to　the　E　curve．　However　when　the　load　is

removed－at　the　end　of　each　wave　cycle－part　of　the　strain　is　recovered　due　to　the

elasticity　ofthe　fbundation．　The　non－recovered　part　behaves　as　if　a　slightly　different」E

had　been　applied　fヒom　the　start　and　none　of　it　had　been　recovered，　corresponding　to

the・日p　curve・

＼

Fig．5．7．　Graph　of　Plastic　and　normal　Young’s　Modulus
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In　order　to　determine　Ep　laboratory　experiments　were　carried　out　at　the　soil　mechanics

laboratory　of　Yokohama　National　University．　These　consolidation　experiments　were

conducted　in　accordance　with　the　Japanese　Code　JIS　A　1210：1999　and　the　results　are

shown　in　Fig．　A．30f　Appendix　A．

To　determine　the　reduction　in　the　void　ratio　due　to　the　compaction　energy　applied　by

the　caisson　to　the　gravel　foundation　a“Test　Method　for　Soil　Compaction　using　a

Rammer”（J工S　A　l210：1999）was　carried　out，　with　the　results　shown　in　Fig．　A．50f

Appendix　A．　In　this　test　the　void　ratio　of　the　gravel　decreased　rapidly　when　a

relatively　small　amount　of　compaction　energy　was　applied，　but　then　the　rate　of

decrease　in　the　void　ratio　slowed　down　progressively　and　after　a　certain　point　the

material　was　completely　compacted．　From　this　point　any　fUrther　reduction　in　void

ratio　was　caused　by　the　breakdown　of　the　gra、vel　into　smaller　particles．　During　the　soil

compaction　tests　this　breakdown　of　particles　was　clearly　observed，　with　the　higher

energy　tests　producing　significant　amounts　of　fine　sand　and　dust・

By　using　Figs．　A．3　and　A50f　Appendix　A　it　is　possible　to　deterrnine　the　plastic

Yo㎜g’s　Modulus、Ep　of　the　foundation　material　if　the　amount　ef　energy　that　has　gone

into　the　foundation　is　known．

5．2．8．Cθ〃解7action」E〃ergy

To　estimate　the　energy　done　by　the　caisson　on　the　fbundation　a　kinetic　approach　is

used．　The　time　history　of　the　pressure　exerted　by　a　single　wave　on　the　fbundation　can

be　calculated　fbllowing　the　procedure　described　in　Section　52・4　and　then　by　using　Eq・

527the　time　history　of　the　acceleration　can　be　calculated・The　maximum　velocity　that
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the　caisson　would　achieve　if　it　was　not　constrained　by　the　fbundation　can　be　fbund

by　integrating　Eq．527．　This　can　then　be　used　to　obtain　the　total　kinetic　energy（K．E．）

that　is　transrnitted　by　the　caisson　onto　the　fbundation：

K・E・一’撃戟f　Ms　Vu｝ictmstrained　　　　　　（5・44）

where　Ms　denotes　mass　and　Vunc。nstrained　is　the　unconstrained　maximum　velocity．　The

philosophy　of　the　analysis　carried　out　up　to　this　point　was　to　exarnine　only　the

behaviour　of　a　section　of　widthぷsituated　at　the　shoreside　of　the　caisson．　It　is　not

completely　clear　what　fraction　ofthe　mass　ofthe　caisson　should　be　used　in　calculating

the、K．、E．　that　goes　into　the　last　section　of　the　fbundation．　In　order　to　simplify　the

procedure　only　the　vertical　strip　directly　above　the　section　being　studied－a　mass

corresponding　to　the　strip　of　width　s－is　considered　i．e．　this　last　section　becomes　a

‘ralnnユer’ №盾奄獅〟@into　the　fbundation．　Hence：

m緬一㎜一
ｾ・3　　　　　　　　　　　　　　　（5・45）

where　miast．section　is　the　mass　o　f　the　rammer　section　o揃dth　s．

The　s　value　used　would　depend　on　the　size　of　the　caisson，　however　for　normal　caisson

widths　an　s　value　equal　to　two　times　the　average　diameter　of　the　foundation　gravel

（05cm　in　the　present　experiment，　corresponding　to　a　real　size　rock　of　O5m　in

diatneter　giving　s＝1m）is　proposed・

5．2．9．Strain

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ロThe　plastic　strain　in　the　last　section　of　the　foundation　can　be　calculated　by　uslng
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Onceεp　is　known　the　total　vertical　displacement（za）

obtained　by

Za＝ε。　xd。

where　d，　is　the　active　depth　of　foundation．

（5．46）

caused　by　each　wave　can　be

（5．47）

The　choice　of　an　appropriate　active　depth　of　foundation　is　difficult，　though　it　is

believed　that　most　of　the　consolidation　at　the　shoreside　of　the　caisson　takes　place　in

the　top　region　ofthe　foundation　material．　Chapter　30f　the　present　dissertation　justifies

how　for　most　caisson　sections　the　value　of　d、＝＝lcm　is　adequate，　and　this　value　will　be

adopted　in　the　present　computations．

5．2．10．Add輌tionaれho、rizontat’esistiveノ「Ot℃e　on　sliding　caused妙t’∫匡輌ng　of　cais苫on

Fig．5．8　shows　how　the　tilting　of　the　caisson　slows　down　the　sliding　motion　by

inducing　an　additional　restraining　fbrce　Frv．　This　fbrce　is　the　result　of　two　related

phenomena：

1．As　the　caisson　tilts　it　becomes　imbedded　in　the　foundation．　In　order　fbr　f㎞rther

sliding　to　take　place　the　caisson　must　push　towards　the　shore　the　material（area　B　in

Fig．5．8）directly　a（lj　acent　to　it．
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「

Fig．5．8：Restraining　f（）rces　on　caisson　sliding

1
2．Then，　as　the　caisson　moves　towards　the　shore　it　will　displace　material　from　area　B

upwards．　This　material　will　accumulate　as　a‘wedge’of　gravel　on　top　of　the　existing

foundatlon（area　A）and　will　also　resist　any蝕her　shoreside　sliding　ofthe　caisson．

The　fbrce　that　resists　the　movement　of　the　caisson　acts　along　the　sliding　plane　of

fail山re　as　shown　on　Fig．5．8．　Thus　Fm　can　be　defined　by　usi皿g，

F，v　＝ρs　・9・Vu、・t孤φ　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（5・48）

where　ps　is　the　density　of　the　foundation　gravel　stones，φis　the　angle　of盒iction　of

the　gravel，万，　is　the　volume　of　material　resisting　the　sliding　movement（shown　in

yellow　in　Fig．5．8．）and　g　the　acceleration　of　gravity．　According　to　Mizukami　and

Kobayashi（1991）φshould　have　a　value　of　35　degrees．

In　order　to　be　consistent　with　Eq．5．2　the　horizontal　component　ofF｝y　should　be　used，

F．，＝（ρs・9・V，，，・tan　gti）cosθr　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（5・49）

l

l

I

L

ト
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whereθr　is　the　residual　tilting　angle，　though　in　the　present　simulationθ，．　is　small　and

Eq．　48　can　be　used　as　a　simplification．

To　calculate殉・it　is　necessary　to　calculate　the　increase　i担he　volume　of　material　in

area　A　after　each　wave：

巧朽｛（け＝5正），輌、L、yvaVL’）・ゴニ＋Vu’A（t－1）　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（5．49）

where　zαis　the　z－direction　displacement　of　tbe　caisson　into　the　fbundation　at　the　back

of　the　caisson，　VrvA（t？　is　the　volurne　of　the　wedge　of　accumulated　material　at　the

shoreside　of　the　caisson　after　a　certain　number　of　waves，じ「IYA　（t－1）is　the　volume　of

accumulated　material　by　previous　waves　and　SDr（．．e”・ave）　is　the　sliding　distafice　caused

by　each　individual　wave．

5．4．C・mparis・nわetWeen・c・mp聾ter　simula緬and　lab・rat・ry　resuits

Figs．4．6　to　4．11　in　Chapter　4　show　the　comparison　between　the　probability

distribution　curves　obtained　using　the　proposed　computational　mode互and　those

plotted　fセom　the　laboratory　experiments．　Figs．4．12　axd　l　4　show　the　expected

probabi韮ty　of　a　certain　sliding　taking　place．　From　these　f三gures　it　can　be　seen　how

although　the　present　model　appears　to　be　able　to　predict　the　sliding　and　tilting　values

fbr　the　2nd　and　3「d　storms琵tends　to　overestimate　the　deformation　du血g　the　first

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　さsto㎜．　This　is　specially　the　case　for　the　vertical　movement，　as　the　soil　mechamcs　tests

d・n・t　give　a　very　reliable　indicati・n・f血e　s甘ength・f・the　s・il　f・r　high　v・id　rati・s・

Als。　there　are　uncertainties　regarding　the　true　value・fdz，　which　can　affect　the　final

results．
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Consideration　also　has　to　be　given　to　the　fact　that　the　probability　distribution　curves

for　the　laboratory　tests　are　based　only　on　48　experiments　and　hence　although　they

give　an　indication　of　the　shape　of　the　curve　it　cannot　be　considered　as　definite　The

shape　of　this　probability　distribution　changes　with　each　subsequent　stomi　due　to　the

average　displacement　reducing　in　each　subsequent　storm，　thus　skewing　the　shape　of

the　curve．

Finally，　the　results　are　shown　in　intervals　of　O．05cm（0．5mm）so　in　the　case　where

small　displacements　occur（such　as　after　the　2”d　and　3「d　storms）it　is　not　clear　that　the

results　displayed　constitute　a　real　probability　distribution　curve．　In　this　case　a　smaller

interval　would　probably　have　been　more　appropriate，　but　this　was　difficult　due　to　the

small　scale（1／100）used　in　the　experiments．

5．5．Discussion

Normal　soii　mechanics　theory　does　not　deal　with　the　long－term　plastic　deformation　of

gravel　foundations．　Moreover，　in　the　case　of　impulsive　loading　of　the　caisson　the

crucial　part　of　the　load　applied　which　causes　the　deformation　lasts　for　fractions　of　a

second，　and　most　soil　mechanics　theories　deal　with　loads　being　applied　over　a　long

period　of　time（not　rapid　cycles　of　loading　and　unloading）．　Also　to　be　noted　is　that　the

entire　soiL　is　submerged　in　water　and　can　be　considered　to　be　in　the　fUlly　drained

condition．　All　these　points　raise　questions　as　to　the　validity　of　using　normal　soil

mechanics　theories　in　the　model　proposed．　However，　although　a　more　complex　theory

might　be　m・re　apPr・priate，　it　is　believed　that　the　simple　apPr・ach　given　is　en・ugh　t・

give　an　approximate　value　for　the　vertical　deformation　ofthe　caisson．
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The　accuracy　of　the　soil　mechanics　parameters　that　were　used　in　the　derivation　of　the

model　proposed　above　is　also　not　clear．　The　experiments　dlat　were　carr三ed　out　were

small　in　scale　and　hence　it　appears　likely　that　due　to　boundary　effects　there　were　large

errors　in　the　final　gravel　pararneters　obtained．　The　parameters　used　have　a　big　effect

in　the　final　computed　deformation　of　the　rubble　mound，　and　hence　the　choice　of

appropriate　ones　is　ofparamount　importance　ifthe　model　is　to　be　accurate．

Scale　effects　could　also　be　a　possible　slgnificant　source　of　dlscrepancy　between　the

results　of　the　model　and　real　lifヒbehaviour．　The　bearing　capaclty　of　the　fbundation　is

govemed　by　the　amount　of　friction　between　gravel，　and　thus　the　shape　and　contact

area　between　particles　can　greatIy　affect　th▲s　parameter．　It　is　not　clear　to　what　extent

the　values　used　in　the　experiment　can　translate　into　the　real　lifヒvalues　due　to　these

differences．　Moreover，　real　rubble　mound　foundations　are　made　from　a　variety　of　rock

sizes　and　shapes，　which　are　often　angular　in　natu、re　due　quarry　extraction　procedures．

The　r。ck　used　in　the　experiment　was・f　a　r’ Eunded　shape　and　hence血e　meth・d

proposed　should　be　treated　with　caution　if　used　fbr　angular　rock

When　applying　the　current　model　to　prototype　breakwaters　carefUl　consideration　has

to　be　given　to　the　issue　of　compaction　of　the　fbundation．　The　present　experiments

were　conducted　with　light　compacti皿to　the　grave1（in　the　forrn　of　light　tapping　of　the

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　かgravel　and　a　preparatory‘‘storm，，　to‘‘settle”　the　caisson）・In　real　constructlon　it　is　not

clear　to　what　extent　the　foundations　are　compacted　and　its　possible　that　due　to

different　working　practices　there　could　be　a　significant　difference　in　the　observed

defbrmations　in　prototype　breakwaters．
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It　appears　probable　that　if　more　accurate　soil　mechanics　parameters　could　have　been

obtained　better　results　could　have　been　produced．　However，　as　the　results　tend　to

overestimate　slightly　the　deformation　during　the　first　storm　they　can　be　considered　to

be　conservative．　Nevertheless　they　are　of　the　right　order　of　magnitude　to　those

observed　in　the　laboratory　tests　and　it　thus　seems　tbat　the　model　can　be　used　to　obtain

an　estimate　ofthe　final　tilting　and　sliding　ofthe　caisson．

5●6●Conclusions

A　new　methodology　was　proposed　for　the　estimation　of　the　deformation　in　the　rubble

mound　of　a　caisson　breakwater　due　to　the　sliding／tilting　failure　nature　of　impact

waves　acting　on　its　vertical　face．　This　model　uses　a　simple　soil　mechanics　theory　to

evaluate　the　vertical　displacement　at　the　back　of　the　caisson，　which　depends　heavily

皿the　degree　of　consolidation　of　the　rubble　material，　The　model　is　heavily　influenced

by　the　choice　of　the　gravel　parameters，　and　hence　care　taken　to　use　accurate　values　if

the　methodology　is　to　be　applied　to　a　prototype　breakwater．
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CHAPTER　6

SOLITARY　WAVES

6●1．　Introduction

Tsunamis　are　extremely　powerful　waves　caused　by　large　undersea　disturbances　such

as　earthquakes，　landslides，　volcanoes　or　meteorites．　The　most　common　type，

representing　probably　95％　of　occurrences，　is　that　caused　by　earthquakes－usually

under　the　ocean　floor　but　occasionally　near　shore．　Because　the　volume　of　water　in　the

sea　is　essentially　constant，　an　upward　or　downward　movement　of　the　sea　floor　will

raise　or　lower　the　water　above　it，　causing　a　wave　to　occur．　These　waves　are　sometimes

incorrectly　called　tidal　waves，　which　are　in　fact　long－period　waves　associated　with　the

tide－producing　forces　ofthe　moon　and　the　sun　and　which　are　identified　with　the　rising

and　falling　ofthe　tide．

Tsunamis　are　distinguished　from　normal　sea　waves　by　their　wavelength，　which　can

extend　more　than　hundreds　of　kilometres　from　crest　to　crest．　A　tsunami　in　deepwater

is　considered　a　shaIlow－water　wave，　and　as　the　celerity　of　these　waves　is　determined

by　the　ratio　of　the　water’s　depth　to　the　wavelength　of　the　wave，　a　tsunami　can　travel　at

high　speeds　over　great　transoceanic　distances　with　limited　energy　loss．　However　once

a　tsunami　leaves　the　deep　water　of　the　open　sea　and　moves　into　the　shallower　water　of

the　coastal　areas　it　undergoes　a　transformation．　Its　speed　and　wavelength　will　decrease
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and　its　amplitude　wilI　increase，　dramatically　sometimes．　The　shape　of　the　tsunami　as

it　reaches　the　shore　will　depend　on　the　area’s　topography　and　bathymetry．　It　might

appear　as　a　rapidly　rising　or　falling　tide　that　rushes　up　onto　the　beach　without

breaking，　as　a　turbulent　wall　of　water　with　higher　water　behind　it（bore－type）or　as　a

soliton，　as　seen　in　Fig．6．1．

The　increase　of　the　tsunami’s　waveheight　as　it　enters　shallow　water　is　given　by：

銑一〔hdhSL〕114　　　　　（6・1）

where」日l　and　Hd　are　waveheights　in　shallow　and　deep　water　and　h，　and　hd　are　the

depths　of　the　shallow　and　deep　water．　So　a　tsunami　with　a　height　of　l　rn　in　the　open

ocean　where　the　water　depth　is　4000m　would　have　a　waveheight　of　4　to　5　m　in　a

water　depth　of　IOm．

Rising－tide　type

Soliton　type

Bore　type

Fig．6、1：TsunamLi　types

106



Following　a　number　or　recent　tsunamis　in　the　Asia－Pacific　area　there　has　been　an

increased　awareness　about　the　destructive　potential　of　these　phenomena．　The

development　of　countermeasures　is　of　paramount　importance　in　order　to　prevent　the

loss　of　life　and　property　that　might　occur　as　a　result　of　these　waves．　Various

researchers　such　as　Shibayama　et　al，（2006），　Sasaki（2006）or　Jayaratne　et　al．（2006）

have　noted　the　effects　that　various　types　of　coastal　terrain　have　on　the　attenuation　or

magnification　of　the　damage　due　to　tsunami　attack．　However　the　degree　of　protection

that　the　various　natural　or　artificial　coastal　structures　offer　against　tsunarni　attack　is

not　yet　properly　understood．　The　2003　Banda　Aceh　tsunami　has　highlighted　how

coastal　fbrests　do　not　always　offer　effective　protection　against　tsunami　attack　as

previously　thought（it　apPears　that　ifthe　tsunami　height　exceeds　the　height　of　the　trees

these　are　ripped　from　the　ground　and　carried　by　the　force　of　the　wave）．　Hence　it　is　not

clear　which　is　the　best　method　to　protect　against　tsunami　attack　and　what　degree　or

risk　is　related　to　the　different　methods　of　defence．

In　Japa皿，　sea　dikes　have　been　built　along　the　coast　to　protect　against　tsunamis，　high

waves　and　storm　surges，　and　numerous　records（such　as　that　of　NaksUksakul（2006）

fbr　Kanagawa　Prefecture）can　be　fbund　of　the　construction　of　such　structures．

However，　expected　tsunami　heights　are　often　higher　than　the　existing　defences，　and

hence　the　damage　due　to　a　tsunami　should　be　comprehensively　estimated　in　order　to

formulate　a　correct　disaster　prevention　policy．

Naksuksakul（2006）developed　a　risk　based　safety　analysis　fbr　a　coastal　area　against

tsunami　and　storm　surges．　The　methodology　he　proposed　can　estimate　the　loss　of　life

f（）ran　urban　coastal　area　provided　that　the　topography，　city　layout　and　population
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density　are㎞own．　This　method　does　not　however　consider　the　possibility⑪f

constructlng　counter－rneasures　and　what　effect　would　these　have　on　the　loss　of　life．　In

order　to　incorporate　these　into　the　model　the　behaviour　and　characteristics　of　a

tsunami　attack　must　be　further　researched．　In　particular，　the　interaction　and　possible

damage　by　the　tsunarni　on　possible　defensive　mechanisms　must　be　clarified．

The　stability　of　coastal　dikes　and　breakvvaters　against　tsunamis　must　be　ascertained　in

order　to　understand　the　degree　of　reliabiiity　of　these　structu．res．　The　wave　force

induced　by　the　tsunamLi，　along　with　the　scouring　of　breakwaters　foundations　are　two

of　the　maj　or　factors　relating　to　the　failure　of　coastal　dikes．　The　fbrce　exerted　by　the

tsunami　would　depend　strongly　on　the　shape　of　the　wave，　which　in　ternl　depends　on

the　depth　of　water　and　other　factors．

Tanimoto　et　al．（1984）performed　large－scale　experiments皿an　vertical　breakwater

by　using　a　sine　wave　and　developed　a　formula　for　the　calculation　of　the　wave　pressure．

Ikeno　et　al（2001）conducted　model　experiments　on　bore　type　tsunamis　and　modified

Tanimoto’s　formula　by　introducing　an　extra　coefficient　fbr　wave　breaking．

Subsequently　Ikeno　et　al（2003）improved　the　fbrmula　to　include　larger　pressures

around　the　still　water　level，　where　the　largest　wave　pressure　was　observed　to　occur．

Mizutani　and　Imamura（2002）also　conducted　model　experiments　on　a　bore

overflowing　a　dike　on　a　level　bed　and　proposed　a　set　of　formulae　to　calculate　the

maximum　wave　pressure　behind　a　dike．　These　formulas　are　however　based　on　fixed

structures，　and　no　research　has　been　done　on　the　pressures　apPlied　to　the　rubble

mound　foundation　and　the　deformation　that　would　be　suffered　as　a　consequence．　This

research　is　important　for　the　development　of　an　effective　risk　management　policy，　as

the　reliability　ofthe　structUres　must　be　determined　against　a　variety　oftsunami　heights
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and　types．　As　tsunamis　are　extreme　rare　events　it　is　possible　to　design　a　stnucture

allowing　fbr　it　to　deform　substantially－which　would　be　considered　as　a　traditiona正

engineering　failure－if　it　is　still　able　to　significantly　protect　the　area　behind　it．

The　experiment　detailed　in　the　current　chapter　will　attempt　to　reproduce　the　damage

that　a　tsunami　would　cause　on　a　caisson　breakwater　by　using　solitary　waves．

6・2・Laboratory　Experiments

6．2・1・．Delinit’on　of　sotitary　wave

Asolitary　wave　or　soliton　is　an　isolated　wave　that　propagates　without　dispersing　its

energy　over　a　large　region　of　water，　and　ca皿thus　maintains　its　shape　while　it　travels　at

constant　speed．　They　were　first　described　by　John　Scott　Russell，　who　first　observed

such　a　wave　in　the　Union　Canal　in　England．

6．2．2．／1〃araU｛5　and　1レfethθdoJogy

Laboratory　experiments　were　carried　out　in　order　to　try　to　obtain　a　picture　of　the

failure　mode　of　caisson　breakwaters　under　solitary　wave　attack．　The　wave　flume　used

measured　15．3m　long　x　O．6m　wide　x　O．55m　deep　and　is　located　at　the　Hydraulics

Iaboratory　of　Yokohama　National　University　in　Japan．　Fig．6．2　shows　a　schematic

representation　of　the　wave　tank　a皿d　apparatUs　used，　which　was　modelled　using　a

1：100scale．　The　experiments　were　conducted　fbr　a　ran、ge　of　water　depths　between

h＝15and　20cm．　At　one　end　of　the　wave　tank　a　wooden　gate　was　placed　to　create　a

water　reservoir（2．25m　long　x　O．6m　wide　x　O、55m　deep）behind　it，　with　ductile　clay

placed　around　the　edges　to　ensure　that　water　did　not　escape・At　the　other　end　of　the
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ta・k・1・w・・e・t・ubbl・m・u・d　b・eakw・t・・a・d・w・ve　ab…pti・n　beach　w，，e

c°nst「uct・d　i…d・・t・di・・ip・t・the　ene・gy・f　th・w・v・・c・eat・d　by　the・vert・pPi。9。f

the　caisson．　Figs．6．3　and　6．4’ 唐?盾浴@the　gate　and　a　view　of　the　wave　taiik．

＼
㍑黙・g・　　認㎞Di叉㎝

　Gate

^　　　　　▽
Sand

Gravel　Rub
lOUnd

翼1嘉＝↑　　Hl

@　↓ ＝ ∧▽　　1・】・　　1：1
・　　　o

　　　　　　　　　　　　　　　　3in

Fig．6．2．　Experimental　Set－Up

Fig．6．3：View　ofgate

⇔0．25m

1

Fig．6．4：View　ofwave　tank
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The　dimensions　of　the　model　caisson　are　shown　in・Fig．65．　The　mean　diameter　of　the

皿derlayer　p頒icles　used　was　10㎜．　The　caisson皿its　were　made　of鋤outer　shell　of

glass　filied　with　a　mixture　Cf　iron　sand　and　nomal　sand　to　ensure　that　the　final

density　was　similar　to　that　of　a　real　life　concrete　caisson（ρ、；2．O　tons／mう．　The

dimensions　of　the　model　caisson　studied　were　24cm　tall　x　14　cm　long　x　20　cm　wide．

To　the　side　of　the　caisson　studied　a　number　of　other　caissons　were　placed　in　order　to

ensure　that　the　experirrユent　was　carried　under　two－dimensional　conditions．　The　width

of　the　caisson　chosen　was　small　enough　to　ensure　that　the　caisson　would　fail　yet工arge

enough　to　ensure　that　it　would　not　be　washed　away　under　most　of　the　experimental

conditions．　A　clearance　of　2mm　was　kept　between　the　model　and　the　dummy　caissong，

as　seen　in　Fig．6．6，　so　that　friction　on　either　side　did　not　occur　during　the　experiments．

No　toe　armour　was　placed　on　top　of　the　rubble　mound　gravel，　and　although　some

limited　scouring　took　place　due　to　the　solitaly　wave　attack　it　was　clear　that　this　was

not　the　predominant　mode　of　failure、　Nevertheless，　the　exclusion　of　armour　allowed

for　the　potential　damage　due　to　scouring　to　be　assessed　and　so　it　was　felt　that　valuable

illfbrmatioll　cou正d　be　gained　from　its　exclusion．
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Fig．6．5．　Experimental　set　up　and　location　ofmeasuring　deviceS　at　the　breakwater　model
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Fig．6．6．　Experimental　Set－Up

Two　wave　gages　were　placed，　one　around　the　middle　of　the　tank　and　one　before　the

calsson　to　measure　the　incident　wave　height．　The　wave　gages　were　connected　to　a　PC，

which　recorded　the　waves　as　voltage　signals　that　were　later　analysed　to　obtain　the

wave　profiles．　A　drop－down　displacement　gage　was　mounted　on　rails　above　the　tank

to　measure　the　vertical　and　horizontal　displacement　of　the　caisson．　A　single　load　cell

was　placed　at　the　top　of　the　foundations，　with　the　measuring　head　of　the　device

situated　1．5cm　from　the　back　heel　of　the　caisson．　A　total　of　3　pressure　gages　were

placed，　one　at　the　water　mark　and　the　Other　two　1．5　and　3　cm　higher　than　the　f三rst　one，

all　of　which　were　cormected　to　a　second　labtop　computer　to　record　the　signals．　A　5．至

megapixel　Sony　Cyber－shot　digital　camera　was　placed　directly　in　f士oRt　of　the　caisson

in　order　to　film　the　wave　attack　and　identify　the　fai呈tllre　mechanism．　Though　the　main

㎞ction　of　this　camera　is　no㎜ally　to　take　photos　the　quality　of也e　video　was

adequate　fbr　the　purposes　of　the　experiments　conducted．

‖

At　the　begiming　of　each『eriment　the　mbble　mo㎜d　was　slig恒ly　compacted　to

reproduce　the　compaction　process　that　would　be　applled　to　the　foundations　during　the
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c・nstmcti・n・f　a　breakwater・This　c・eated　a　level　f・undati・n・n　t・p・f　which　the

calss°n　was　placed・　with　its　1・cati・n　detemined　by　means・fthe・d・・P－d・wn　gage．

6．2．3．Exp已r∫m｛増，α∫（元ondit，oπ∫

The　reser・・ir　situated　at・ne　ex眠me・f　the　t皿k　was且lled　t・create　the　requi，ed

water　step　according　to　the　conditions　set　in　Table　6．l　and　was　then　opened　rapidly　so

that　a　s・lita・y　wave　was　created・Tw・pe・ple，　st紐ding・n　either　side，・pened　the　gate

manually．　Care　was　taken　to　try　to　raise　the　gate　in　the　same　manner　each　time，

although　slightly　lower　or　higher　rising　times　would　produce　waves　of　slightly

different　characteristics．

The　wave，s　thus　created　had　a　celerity　ofbetween　3．9　and　4．16m∫s，　a　typical　height　of

7－10　cm　at　the　first　wave　gage　which　increased　due　to　shoaling　to　17－20　cm　as　they　hit

the　caisson，　as　can　be　seen　from　Fig．6．7．

There　was　a　clear　limitation　to　the　number　of　experimental　conditions　that　could　be

carried　out　in　the　wave　tank　available．　A　number　of　different　conditions　outside　the

ones　outlined　in　Table　6．1　were　tried，　but　resulted　in　either　almost　no　pressure　acting

皿the　breakwater（for　h〈15cm　the　wave　broke　quite　early　in　the　tank　and　arrived　as　a

　bore”to　the　breakwater）or　the　complete　failure　of　the　caisson（for　h＞20cm　or　when

h＞17with　a　step　of　20cm）．　Generally　speaking　for　the　higher　h　the　incident　wave

looked　like　a　standing　wave，　but　as　h　decreased　the　arriving　wave　front　was　more

eccentric　and　eventually　looked　like　a　breaking　wave（fbr　conditions　T2　and　T3　for

example）．　For　conditions　Tl－T3　many　of　the　waves　broke　in　the　mid－section　of　the
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tank　and　the　incident　wave　looked　like　a　bore－type　tsunami．　Representative　photos　of

the　various　wave　shapes　are　shown　in　Appendix　B．

Each　of　the　conditions　was　repeated　a　certain　number　of　times　to　ensure　that　the

results　were　reliable，　though　not　all　the　experiments　canied　out　were　valid　due　to　the

incorrect　installation　of　the　measuring　instruments．　The　number　of　repetitions　shown

in　Table　6．l　is　the　number　of　experiments　with　valid　data　that　were　obtained．

Conditions　Tl　and　T8　were　considered　to　be　the　limit　of　what　could　be　carried　out

using　the　available　installations．　The　bore　type　waves　were　not　so　interesting　fbr　the

present　results　due　to　the　low　amount　of　energy　that　they　applied　onto　the　vertical　face，

whereas　anything　more　onerous　than　condition　T8　caused　the　caisson　to　faiL　As　the

failure　of　the　caisson　strained　the　cables　that　connected　the　instrumentation　to　the

computers　the　experiments　were　not　repeated　many　times　for　this　condition．

Tabte　6．1．Experimental　Conditions

Condition
Water　level

@　乃（cm）

Water　Step

iH2－Hl）cm

　　　　　　　　■　　　唱mo．　Repetltlons Classification

T1 15 15 1

T2 16 15 6

T3 17 15 7

ore　type

@　　　　　　　　　　　　　　　　　　　●盾窒?@type／breaking　on　calsson

@　　　　　　　　　　　　　　　　　●撃高盾唐煤@breaking　on　calsson

@　　　　　　　　　　　　　　　　　●撃高盾唐煤@breaking　on　calsson

獅盾氏|breaking

T4 18 15 8

T5 19 15 5

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　■盾窒?@type／breaking　on　calsson

≠奄唐唐盾氏@failure

T6 20 15 5

T7 16 20 2
　　　　　　　　　　　　●　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　・

盾窒?@type∫breakmg　on　calsson

T8 17 20 3
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Tim・（・eg）

一◆－Wave　gage　al　mid－tank

＋Wavc　gage　25cm伽m
　　　　calssen

Fig．6．7．　Typical　Wave　Time　Series（Condition　T5）

6．2．4」五beperimental　Resutts

The　loads　exerted　by　the　caisson　onto　the　foundation　for　the　various　wave　conditions

amd　wave　shapes　can　be　seen　in　Fig．6．8．　Generally　it　caII　be　said　that　the　bore　type

waves　did　not　appear　to　exert　a　great　load　onto　the　fbundations，　as　the　fbrce　of　the

wave　was　dissipated　through　turbulence　befbre　it　reached　the　caisson．　Condition　T4

was　also　shown　not　to　exert　a　significant　load　onto　the　caisson．　This　was　unexpected

as　the　break㎞g　or　almost　breaking　waves　of　conditions　T2，　T3　and　T5　exerted　much

higher　loads，　though　the　breaking　mechanism　did　not　appear　to　be　different　judging

丘om　the　video　analysis．　The　Iaboratory　equipment　was　tested　repeatedly　to　ensure

that　all　the　apparatus　was　working　correctly　but　high　loads　were　never　recorded　fbr

this　condition．　The　highest　Ioads　recorded　were　fbr　condition　T6，　were　the　large

vo1㎜e　of　water⑪pIied　a　massive　quasi－static　force　on　the　caisson，　often　resulting　in

Iarge　displacements．
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Fig．6．9　shows　a　diagram　of　the　load　applied　to　the　foundation　with　relation　to　the　H．

This　diagram　shows　how　there　is　not　a　clear　relationship　between　these　two　factors，

and　it　appears　that　the　shape　of　the　wave　is　the　key　factor　in　determining　the　load

apPlied　to　the　foundation．

Previous　research（Tanimoto　et　al．（1984）and　Ikeno　et　al．（2001，2003））concluded

that　the　maximum　pressure　exerted　by　a　tsunami　was　around　the　mid－water　mark．　In

view　of　this　the　pressure　gages　were　placed　at　around　the　area　were　these　maximum

pressures　were　expected，　though　the　results　showed　that　the　maximum　pressures　were

not　located　around　this　area．　Due　to　laboratory　and　time　constraints　it　was　not　feasible

to　place　pressure　gages　throughout　the　height　of　the　caisson　face　in　order　to　establish

the　pressure　profile．　It　was　thus　not　possible　to　obtain　an　accurate　picture　of　the

incident　wave　loads　on　the　caisson　face．　This　research　sh皿ld　be　carried　out　in　fUture

in　order　to　try　to　establish　the　time　history　of　the　tsunami　wave　fbrce　on　the　caisson，

which　is　of　vital　importance　for　the　computation　of　the　sliding　distance　of　the　caisson．

As　it　was　not　possible　to　compute　this　time　history　the　computation　of　the　sliding

distance　was　not　attempted　in　the　present　research、
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can　be　broadly　categorized　as　fbllows：

● Non　Breaking：this　occurs　mainly　when　the炉20cm．　The　incident　wave　is　similar

to　a　sinusoidal　wave　and　as　it　hits　the　caisson　the　upper　part　will　overtop　it．　The

time　history　of　the　wave　load　on　the　fbundations　is　characterised　by　a　high　initial

churchroof－shaped　impact　fbllowed　by　subsequent　peaks　of　slightly　lower

magnitude．　These　oscillations　in　the　load　are　though　to　be　caused　by　the　various

pa「ts°f血e　mass・f　w・t・曲i・9・the　・aiss・n　i・・eq・・nce・Th・first　part・f・h・．

wave　mass　to　hit　the　caisson　acts　in　a　way　similar　to　a　wind　wave　arid　is　followed

by　the　main　mass　of　water　hitting　the　caisson．　The　rocking　motion　of　the　caisson

due　to　this　effect　is　also　though　to　contribute　to　this　effect．（a　typical　load　profile　is

shown　in　Fig．6．10）

Time　Series　ofload　and　displacement　onto　the　foundations（T5）

Time（s）

→－Displacement（㎜）

＋Load　Celt　4（kgf）

Fig．6．10．　Time　Series　of　load　and　vertical　displacement　at　the．　heel　ofthe　caisson

f〈）rone　wave　fbr　condition　T5．
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Almost　breaking：as　the　incident　wave　approaches　the　caisson　it　starts　to　deform

prior　to　impact．　The　load　profile　is　similar　to　the　non－breaking　part　but　with　a

higher　initial　peak　and　smaller　subsequent　oscillations．

Breaking　wave：the　front　of　the　solitary　wave　appears　similar　to　a　breaking　wind

wave，　though　the　period　ofthe　wave　is　much　longer　and　hence　it　differs　due　to　the

large　amount　ofwater　at　the　back（see　Fig．　6．11）

Bore　type：the　wave　bre　aks　before　it　arrives　at　the　breakwater．　The　wave　front　that

arrives　is　characterised　by　a　high　turbulence，　though　due　to　this　turbulence　the

impact　component　of　the　wave　force　is　completely　lost　and　thus　mostly

hydrostatic　pressure　is　applied　to　the　caisson．　In　most　of　the　recorded　cases　almost

no　load　is　placed　on　the　fbundations　by　these　waves，　which　would　imply　that

caisson　breakwaters　should　be　relatively　safe　against　this　rype　ofwave　attack．

wind　wave

Solitary　wave

Fig．6．11：Illustration　of　difference　between　solitary　and　wind　breaking　profiles．

119



6．2．6．」Fa輌ture　Mode

Two　main　failure　modes　were　identified　during　the　experiments：

1．

2．

Caisson　overturning：for　the　caissons　situated　in　deeper　water（h＞20cm　for

15cm　step　and　h＞16fbr　a　20cm　step）this　was　the　predominant　mode　of　failure．

In　this　case　the　caisson　overturned　around　its　heel　and　was　completely　washed

away・

Caisson　sliding／tilting：in　the　other　cases　the　caisson　was　seen　to　tilt　and　slide

al皿g　a　similar　failure　plane　as　that　observed　for　wind　waves（see　Chapter　4　of

the　present　thesis）．

6．3．Computer　Sfimulation

In　order　fbr　engineers　to　be　able　to　effectively　design　a　caisson　against　tsunami　attack

it　i　s　necessary　to　attempt　to　analyse　the　deformations　that　would　take　place　against

various　scenarios　to　choose　the　most　apPropriate　cross－section．

6．3．1．」lfethodotog〃b’calculating　the　verticat　defo’〃螂oπ

The　vertical　defbrmation　at　the　back　of　the　caisson　was　estimated　by　using　the　method

outlined　in　Chapter　50f　the　present　dissertation，　which　was　originally　intended　to

calculate血e　deforrnation　in血e　rubble　moumd　due　to　wind　waves．　This　method　uses

the　hist。ry。f　the　wave　f・rce　acting・n　the　caiss・n　t・analyL 唐?@the　pressure　exerted・n

the　foundation　using　the　procedure　described　in　PROVER．BS．　Though　at　present　the

fbrce　time　history　apPlied　by　a　solitary　wave　on　the　face　of　a　caisson　has　not　been

fUlly　clarified，　the　load　cell　situated　at　the　back　of　the　caisson　provided　data　on　the

loads　at　the　heel　of　the　caisson．　Hence　it　was　possible　to　use　these　loads　as　the　starting
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point　of　the　calculation　of　the　vertical　def（）rmation，　as　outlined　in　Chapter　5．　The

calculation　procedure　becomes　quite　simple　and　can　be　achieved　using　a　simple

EXCEL　spreadsheet．

One　of　the　main　problems　of　adapting　the　model　proposed　in　Chapter　5　is　the　choice

of　apPropriate　parameters　to　describe　the　initial　characteristics　of　the　gravel．　The

gravel　used　in　the　experiment　was　slightly　consolidated　to　create　a　level　su．rface　by

gently　tapping　the　surface　using　a　wooden　board，　a　process　which　attempts　to　mimic

the　conso正idation　to　which　the　foundation　of　a　real　caisson　would　be　subjected　to．　A

bearing　capacity　of　200　kN∫m2（corresponding　to　the　lower　bound　of　medium－dense

gravel　as　described　in　BS　8004：1986，　as　shown　in　Table　3．2　in　Chapter　3）was　thus

chosen，　which　would　be　on　the　lower　end　of　what　could　be　expected．　Fig．6．10　shows

atypical　Ioad　profile　fbr　the　non－breaking　or　almost　breaking　wave　types．　The　vertical

displacement　at　the　heel　ofthe　caisson　caused　by　the　applied　load　is　also　shown　in　the

graph．　It　shows　how　the　initial　impact“peaks”are　responsible　fbr　most　of　the

displacement　caused　by　the　solitary　wave．　These　original　peaks　are　responsible　for　the

most　of　the　consolidation　of　the　ground　under　the　caisson，　which　thus　limit　the

dispIacement　that　is　caused　by　the　rest　ofthe　wave．

6．3．2．ぶ互〃iula’ion　res　ults

Fig．6．12　shows　a　comparison　between　the　simu正ated　results　using　the　methodology

proposed　and　the　observed　laboratory　displacements　at　the　heel　of　the　caisson、

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　さ　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ホ　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ロ　　　　　　の

Generally　the　results　cornpare　well　though　the　simulatlon　sometlmes　overest皿ates

the　displacement，　by　up　to　a　factor　of　2　in　some　occasions・The　reason　fbr　this

probably　lies　in　part　in　the　difficulties　in　measuring　the　load　action　on　the　foundation・
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The　load　measured　by　the　load　cell　does　not　always　return　to　O　at　the　end　of　the　wave，

indicating　that　the　displacements　in　the　rubble　mound　are　subjecting　the　load　cell　to　a

higher　pressure　than　it　was　originally　withstanding．　It　is　quite　di　ffi　cult　to　know　from

what　point　the　instrument　started　to　over－estimate　the　pressure　which　is　applied　by　the

wave．　Also，　there　is　the　possibiIity　that　the　instrument　was　over－recording　during　part

of　the　wave　and　the　returned　to　its　original　condition　due　to　further　deformation　in　the

rubble　m皿nd、　A　number　of　experiments　were　the　load　cell　clearly　did　not　fUnction

properly　were　removed　from　the　final　graph，　but　some　of　the　ones　included　in　Fig．

6．12could　also　be　slightly　inaccurate．　By　analysing　load　time　history　graphs　it　is

believed　that　the　load　values　subsequent　to　the　first　peak　could　have　an　error　of　up　to

20％．This　error　is　probably　not　present　in　the　first　measured　peak　in　the　time　history

as　prior　to　this　time　there　has　been　no　deformation　in　the　rubble　mound．　This　error　can

thus　result　in　a　certain　deviation　from　the　observed　results　and　could　partially　explain

the　scattering　of　values　shown　in　Fig．6．12．

Another　source　of　error　is　the　choice　of　the　initial　gravel　parameters．　These　are　based

on　an　engineering’3　guess，　though　in　the　case　of　high　loads　the　choice　of　a　low　initial

bearing　capacity　value　will　result　in　a　very　large　acceleration　of　the　caisson　into　the

ground．　The　model　introduced　in　Chapter　5　deals　with　a　large　number　of　consecutive

wind　waves，　and　hence　it　is　unlikely　that　the　highest　waves　will　occur　at　the　beginning

of　the　storm，　thus　allowing　the　simulation　to　slowly　consolidate　the　ground　due　to

smaller　waves．　However　in　the　present　simulation　no　such　computational　procedure

takes　place，　and　hence　a　wave　which　exerts　a　high　initial　load　into　the　grou・nd　can

somewhat　c皿found　the　results．　Furthermore，　it　is　likely　that　in　many　of　the

experimental　cases　the　gr・und　had　a　bearing　capacity　greater　than　the　200　kN／rn2　used
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in　the　simulation，　which　would　result　in　lower　deformations　that　those　predicted　by

the　model、
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6・3．3．Methedology／br　calcuta伽9　tlte　s”伽9

1t　was　not．possible　to　calculate　the　sliding　distance　of　the　caisson　due　to　．uncertainties

in　the　time　history　of　wave　pressure　on　the　caisson．　Further　laboratory　experiments

should　be　carried　out　to　ascertain　the　various　parameters　involved，　verify血e　various

f（）rmulas　available－such　as　that　of　Ikeno　et　al（2003）－and　obtain　the　wave　time

histOly．

The　author　would　like　to　refer　readers　to　the　doctoral　dissertation　of　Thao　Nguyen

Danh（2007）fbr　a　computational　simulatioll　of　the　pressures　at　the　vertical　face　of　a

breakwater　due　to　solitary　wave　attack．　These　computational　results　could　be
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eventually　used　in　an　integrated　model　fbr　the　prediction　of　the　sliding　of　the

breakwater．

6．4．Discussion

The　objective　of　the　present　study　was　to　attempt　to　understand　the　deformation　that

would　take　place　at　a　caisson　breakwater　under　tsunami　attack．　However　it　is　not　clear

to　what　extent　the　experiments　that　were　carried　out　truly　represent　a　tsunami　wave．

Though　these　waves　had　a　high　7「and　L，　due　to　lack　of　scientific　recordings　of　a

tsunami　wave　profiIe　as　it　impacts　a　caisson　breakwater　it　is　difficult　to　ascertain　to

what　extent　the　laboratory　experiments　represent　a　real　tsunami．　Nevertheless　the

camera　recording　show　how　solitary　waves　that　attack　a　caisson　breakwater　should　be

divided　into　4　categories　depending　on　the　characteristics　of　the　front　of　the　wave．

Each　of　these　has　a　characteristic　load　time　history，　with　some　applying　far　more　load

（such　as　the　breaking　type）than　others（bore－like　type）．

Due　to　the　small　water　depth　used　in　the　laboratory　it　is　also　not　clear　to　what　extent

the　waves　in　the　experiment　can　be　truly　called　solitary　waves，　as　it　is　clear　that　they

c‘ 唐?盾≠戟has　they　approach　the　caisson．　Hence　there　is　a　clear　interaction　between　the

bottom　of　the　tank　and　the　wave，　meaning　that　the　wave　does　not　conserve　its　energy

as　it　travels．　Nevertheless　this　effect　is　a　desirable　one　as　it　reproduces　the　tsunami

shoaling　effect，　though　the　actual　classification　of　the　wave　used　is　somewhat

ambiguous．

The　measurements　obtained　allow　the　evaluation　of　the　deformation　in　the　rubble

mound　foundation　of　a　caisson　breakwater　due　to　solitary　wave　attack．　The　proposed
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computational　model　appears　to　be　able　to　predict　the　magnitude　of　the　vertical

displacement　of　the　caisson　into　the　ground，　altheugh　it　sometimes　overestimates　the

d▲splacement　by　up　to　a　factor　of　2．　The　reason　for　this　appears　be　an　over－recording

of　the　pressures　on　the　fbundation　by　the　load　cells　and　a　low　choice　of　starting

bearing　capacity　parameters．　The　results　obtained　by　the　simulation　thus　provide　a

conservative　estimate　of　this　displacement　and　could　be　used　by　engineers　to

determine　what　would　be　the　maximurn　vertical　displacement　that　could　be　expected．

The　sliding　displacement　of　the　caisson　could　not　be　calculated，　as　the　load　time

history　on　the　face　cou．ld　not　be　measured　correctly．　In　order　fbr　the　model　to　be　used

in　practice　this　time　history　must　be　clarified，　though　at　present　there　appears　to　have

been　no　research　in　this　area．　It　thus　represents　an　interesting　area　for　future　research・

Also，　the　exact　nature　of　the　vertical　distribution　of　force　pressu．re　on　the　face　of　the

caisson　is　not　properly　understood　at　present．　As　shown　by　the　experiments　carried

out　it　depends　on　the　type　of　wave　that　arrives　at　the　breakwater，　which　would　result

on　different　pressure　time　histories．　Further　experiments　to　verify　the　formu、la　of

Ikeno　et　al（2003）should　be　carried　out，　in　order　to　ascertain　at　what　height　the

maximum　pressure　is　applied　and　what　is　the　rise　time　that　can　be　expected　to　the　top

ofthe　first　pressure　peak・

When　apPlying　the　present　results　t・apr・t・type　caiss・n　the　issue・f　scaling　is・f

pararn。unt　imp・血nce．　Th・ugh　PROVERBS　rec・㎜ends　the　use・f　Cauchy　scaling

f。r　impact　waves，　and　a　part・fthe　s・litary　wave　time　hist・ry　apPears　t・be　similar　t°

that。fimpact　wind　waves，　it　is　n・t　clear　at　present　if　the　use・fCauchy　scaling　w・uld

125



also　be　adequate．　Thus，　caution　is　recornmended　at　this　stage　in　the　application　of　the

present　model　till　larger　scale　model　tests　are　carried　out．

When　deslgning　the　caisson　breakwater　against　the　possibility　of　a　tsunami　a甘ack

engineers　should　take　extreme　care　in　assessing　what　type　of　tsunami　could　possibly

arrive　at　the　location　to　be　protected．　A　relatively　small　cross－section　might　resist　the

force　of　a　bore　type　tsunami　but　could　be　completely　washed　away　by　a　tsunami　that

breaks　upon　it．　As　tsunamis　are　extremely　in丘equent　events　that　typically　do　not

occur　during　the　service　life　of　a　breakwater　it　should　be　adequate　to　design　the

breakwater　so　that　it　will　take　extensive　damage　while　dissipating　enough　wave

energy　to　protect　the　area　behind　it．　By　allowing　for　deformation　te　take　place　it

would　thus　be　possible　to　design　a　more　slender　structure　than　what　would　otherwise

be　required　if　the　caisson　was　not　to　move．　The　present　model　appears　adequate　to

give　an　initial　estirnation　of　what　magnitude　of　defbrmation　can　be　expected．

6．5．Conclusions

Solitary　waves　were　employed　in　laboratory　experiments　to　try　to　understand　the

failure　mode　of　caisson　breakwaters　under　different　types　of　tsunami　attack，　which

infiuenced　the　loads　exerted　at　the　heel　of　the　stmcture．　By　adapting　the　methodology

introduced　in　C　hapter　50f　the　current　dissertation　it　was　possible　to　roughly　estimate

the　vertical　displacement　that　could　be　expected　for　a　given　wave．
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CffAPTER　7

ANALYSIS　OF　REAL　LIFE　CAISSON　FAILURES

7．1．Introduction

There　are　many　documented　cases　of　failures　of　caisson　breakwaters　in　recent　times，

with　sliding　of　the　upright　section　representing　the　maj　ority　of　these　failures（Goda

1999）．One　of　the　most　welI　documented　cases　according　to　this　author　is　that　of　the

Mustafa　breakwater　at　Algiers　Harbour　in　Algeria．　This　structure　was　built　at　a　water

depth　of　l　8　to　20m　using　cyclopean　blocks　designed　to　resist　waves　5．O　m　in　height

and　with　aτof　7．4s．　A　large　storm　in　February　1934（with　a　peak　wave　height　of　gm

and　period　of　13．5s）darnaged　a　400m　section　of　the　breakwater．　I　nterestingly　three

quarters　ofthe　f已iled　sections　fell　towards　the　seaside　and　only　a　quarter　towards　the

harbour　side．　The　reason　fbr　this　according　to　Oumeraci（1992）lies　in　the　possibility

of　a　slip　failure　through　the　seabed．　However　this　type　of　failure　is　relatively　rare，

with　Takahashi　et　al．（2000）citing　how　in　more　than　half　of　the　major　breakwater

failures　that　occuned　berWeen　1983　and　1991　in　Japan　sliding　was　recorded、　These

authors　also　cite　a　survey　of　damage　to　maj　or　caisson　breakwaters　conducted　by　the

Bureau　of　Ports　and　Harbours（BPH），　which　indicates　how　23　caissons　were　damaged

in　the　peri・d　1991－2000，　with　75％・f　them　s噛ing　meandering　sliding・and　25％

being　damaged　due　t・wave－induced　str・ng　currents・As　a　t・tal・f　9644　caiss・ns

existed　in　Ja声during　this　time・nly　ab・ut　O・2％suffered　s・me　rype・f　pr・blem・

127



r

i
t

which　led　these　authors　to　conclude　that　the　probability　of　encountering　sliding　over　a

50－yr　lifetime　is　about　1％．

Takahashi　et　al．（2000）　cite　several　case　studies　of　typical　failures　of　caisson

breakwaters，　such　as　that　at　Sendai　Port　after　Typhoon　9119，　which　caused　several

caissons　to　slide　towards　the　shore．

Recently　Takagi（2007）studied　the　failure　of　the　breakwater　at　Hakodate　Port　in

Hokkaido　in　2004，　believed　to　have　failed　due　to　bearing　capacity　failure　attributed　to

standing　wave　pressures　at　key　points　along　the　breakwater．　This　author　also

introduced　a　new　concept　called　the‘‘E）cpected　Occurrence　in　Frequency（EOF）う，　to

asses　the　degree　ofpotential　risk　of　a　given　storm　against　each　of　the　main　4　types　of

failure　mode（sliding，　overturning，　bearing　capacity　and　circular　slip）．

7．2．Case　Study：Susami　West　Breakwater

．一．

Fi9．7．1．　Path　of　Typhoon　Tokage
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Susarni　West　Breakwater，　in　Japan，　was

damaged　by　high　waves　caused　by　typhoon

Tokage　on　the　20th　of　October　2004．　The

failure　was　reported　by　Kim　et　aL（2005），

who　recorded　the　displacement　of　the

caisson　breakwaters　and　analysed　the

failure　mode．　By　using　the　method　of　K㎞

and　Takayarna（2004）they　were　able　to
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reproduce　the　sliding　distance　of　the　caisson，　though　the　method　used　could　only　be

applied　as血e　tilting　at也e　end　of　the　sto㎜s　was㎞ow（this　method　provides　no　way

to　fo　recast　the　tilt　in　a　caisson）．

By　using　the　data　provided　by　Kim　et　al．（2005）it　is　possible　to　reproduce　the

defbrmations　experimented　in　the　rubble　mound　foundation　of　Susami　West

Breakwater　by　using　the　method　introduced　in　Chapter　5．

Z2．1．正ocα’輌oπan㎡「backgro　una「of卵」晦ooπTe」kage・

Tokage　is　the　Japanese　word　fbr　lizard．　The　typhoon　started　fbrming　on　October　12th

2004around　480　miles　east－southeast　of　Guam．　The　storm　eventually　made　landfall

over　Tosa－Shimizu　on　the　20th　of　October　2004，　near　the　southem　tip　of　Shikoku．　The

highest　measured　wind　gust　was　142　mph（63．7　m／s）at　Unzendake，　Nagasaki．　News

reports　indicated　Tokage　was　the　worst　storm　to　strike　Japan　since　Typho皿Mireille

thirteen　years　befbre，　and　resulted　in　80　dead，20　missing　and　350　ir胆red，　with　a　total

of　18，000　people　fbrced　to　evacuate　their　homes．　By　the　time　it　passed　over　Tokyo　it

had　weakened　considerably，1eaving　behind　very　little　damage　in　this　area　befbre

moving　out　into　the　sea．

In　Wakayama　Prefecture，　in　Japan，45　sites　and　25　fishing　ports（including　more　than

30fishing　boats）w’ere　damage　by　Typhoon　Tokage．　One　of　the　fishing　ports　damaged

was　that　of　Susami，　the　location　of　which　is　shown　in　Fig．7．2．
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（a）Map　ofJapan　showing　the　location　of　Wakayama　Prefecture

（b）晦W・k・y・m・Ke。　　　　（c）D・t・il・f　S・・ami　P・「t・・ea

Fig．7．2．　Location　of　Susami　West　Breakwater

Z2．2．　Overりie’v（～fl）a’〃ageα’5「〃sa〃オ↓」Por’

Fig．7．2（c）shows　the　three　main　damaged　areas　at　Susami　port：

　　　●　The　West　Breakwater　suffered　damaged　in　about　60m　ofthe　total　254m　it　was

　　　　　composed　o£The　main　area　of　damage　was　around　the　head　ofthe　breakwater，

　　　　　with　the　caissons　sliding　alld　tilting　illto　the　rear　of　the　rubble　mound、　The

　　　　　wave－dissipating　concrete　units，　which　covered　the　caisson　front，　collapsed

　　　　　into　the　foundation　due　to　tlle　large　waves　resultillg　ffom　the　typhoon　action．
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●

Kim　et　al．（2005）do　not　provide　any　detai］s　of　the　shape　ofthese　units，　though

by　looking　at　the　photographs　they　do　not　apPear　to　be　cubes　but　possible

accropodes．　The　sliding　distance　of　the　breakwater　caissons　surveyed　was

between　6　and　lOm．　By　looking　at　the　photographs　provided　by　Kim　et　al．

（2005）it　is　possible　to　estimate　that　the　greatest　vertical　movernent　at　the　heel

of　the　caisson　is　of　the　order　of　3．3m．　Fig．7．3　shows　a　typical　cross－sectional

view　ofthe　breakwater　befbre　and　after　the　typhoon．

The　Hiramatsu　Breakwater　constructed　inside　the　West　Breakwater　was　also

significantly　damaged　and　several　caisson　breakwaters　were　displaced　also　in

this　area．

In　the　area　where　the　West　Breakwater　j　oins　the　land　the　footing　of　the　caisson

breakwaters　was　eroded　by　overtopping．

However，　the　present　simulation　will　fbcus　only　on　Susanli　West　Breakwater　due　to

the　lack　of　availability　of　data　fbr　the　other　two　areas　of　failure・

7．2．2．厄！st’matio〃of　wave　c∫匡〃la’召d「uring　Typit　oon　To」kage

Kiml　et　al（2005）used　GFS　（which　stands　fbr　Global　Forecast　System”，

http：〃www／metutah．edu／j　imsteen／gfs／framesGFSIhtml）and　SWAN　（“Simulating

Waves　Nearshore”）in　order　to　estimate　the　heights　of　the　offshore　waves　due　to

caisson　Tokage．　Based皿this　data　they　used　the　EBED　model　by　Mase（2001）to

estimate　the　incident　wave　at　Susami　West　Breakwater，　obtaining　a　Hir3　of　between　6

and　6．3m　and　a　T＝14s　around　the　breakwater　head　and　in　the　area　were　the

breakwater　j。ins　the　l鋤d．　F・r　the　central　area・f　the　breakwater　they・btained

Hl∫3＜6m，　which　explains　why　this　area　was　n・t　as　badly　damaged　as　the・ther　a「eas・
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Fig．73（b）、　Cross　Section　of　Susarni　Breakwater　after　the　storTn．

As　the　design　H　of　the　breakwater．was　3．8m（4．9m　for　the　head　section）it　is　nomlal

that　the　caisson　suffered　significant　damage．
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Z2．3．（ro〃rputat’on　metitod　used

The　methodology　detailed　in　chapter　50f　the　present　thesis　was　used　to　estimate　the

darnage　to　Susami　West　Breakwater．　This　method　was　developed　to　determine　the

movement　of　caisson　breakwaters　su句ected　to　wind　waves，　though　the　breakwater

analysed　had　wave　dissipating　concrete　units　placed　in　front　of　it．　In　their　analysis

I（im　et　aL（2005）ignore　the　effe　ct　of　these　blocks　as　they　state　that　their　effect　on

caisson　sliding　has　not　been　clarif三ed　u．p　to　now．　By　doing　this　they　claim　to　provide　a

conservative　answer　of　the　displacements　that　can　be　expected　for　a　storm　of　the

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　

91ven　lntenSlty．

However，　in　order　to　investigate　the　possible　effects　that　the　wave－dissipating

concrete皿its　could　have　on　the　caisson　displacement，　two　different　cases　were

investigated　in　the　present　simulation：

●

●

Case　1：．　The　concrete　blocks　do　not　protect　the　caisson　against　the　force　ofthe

wave　reduce　the　depth　in　ffont　of　the　breakwater（d）to　O．7m．　Hence　the

caisson　is　treated　as　if　the　water　depth　directly　in　front　of　it　was　quite　low．

Case　2：The　concrete　blocks　in　ffont　of　the　caisson　are　completely　ignored　in

the　simulati皿．

Tables　7．1．and　7．2．　show　a　su㎜aηof　the　p訂㎜eters　used舳e　computation　of　the

caisson　deformation．

133



Table　7、1　．　Basic　Parameters　of　Simulation

Parameter Symbol Value Unlt

Water　depth 乃 7 m
Incident　SigniHcant　Wav

geight
昂．ヨ』 0 m

Weight　ofcaisson　in　a計 研 180 ガm

Duration　ofsto㎜ 一 2 hrs

Unit　mass　of　sea　water ρ 1．03 σm3

Incident　angle　of　wave　t

順oal　ofbreakwater
一 0 degrees

Frlction　f5ctor μ 0．6
●

Density　ofcaisson ρc 2，177 σm3

Table　7．2．　Soil　mechanics　Parameters

Parameter Symbol Value Unit

ctive　depth　of　fbundations 4 1 m
Initial　void　ratio　ofgravel ε 0．6641 一

Density　ofgravel ρs 2，002 t／m

gle　of丘iction　ofgrave▲ φ 35 degrees

7．2．4．（］ompu此ztion　al」Resu’」ts

Figs．7．4．　and　75．　show　the　probability　distributions　of　sliding　and　vertical　mevement

at　the　back　of　the　caisson，　respectively，　fbr　each　of　the　two　cases　cons三dered．　From

these　it　can　be　seen　how　the　deformations　expected　in　Case　l　are　iower　than　those　for

Case　2．　Although　with　regards　to　sliding　both　cases　provide　an　accurate　estimatien　of

the　range　of　displacement　that　actually　took　place，　in　te描s　of　vertical　displacement

Case　l　cannot　predict　displacements　of　3．3m．　Case　2（ignoring　the　wave－dissipating

c・ncrete　units）pr・duces・a・range・f・vertica正displacement　with　an　average・f　ar・und
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O．6m　and　a　maximum　value　of　2m，　which　appears　to　be　of　the　right　order　of

magnitude　to　that　observed　in　the　photographs．

N。㎜lDistribution。fSliding

35．00％

30．00％一

25．00％

15．00％

　　　　　b　％　x“
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Normal　Distribution　ofVertical

　　　　　　Movement

35．00％

30．00％

25．00％

15．00％

5．00％

．“・　　♂　　　・x

　Ve甘ical　Movement（m）

4

Fig．7．4．　and　7．5．　Probability　distributions　fbr　sliding　and　vertical　displacement

of　Susarni　West　Breakwater．

Z2・王Compariso〃with　res〃tts邨」Kim　and品丘叱ソα胡αρ00ρ

Kim　and　Takayama（2005）computed　the　expected　sliding　distance　using　two　different

methods：

1．Kim　and　Takayama（2003），　is　a　simple　modification　of　the　method　of

　　　Shimosako　and　Takahashi（1998，1999）but　with　the　introductioll　of　a

　　doubly－tru　lcated　normal　distribution

2．Kim　and　Takayarna（2004），　which　considers　the　effect　of　caisson

　　tilting　on　the　sliding　distance．

The　results　obtained　fbr　each　of　the　two　methods　are　reproduced　in　Fig．7．6．　This

figure　clearly　shows　the　importance　of　including　tilting　in　the　computation　of　the

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　135
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sliding　distance．　If　tilting　is　not　included　the　computation　gives　sliding　values　of　over

20m，　indicating　that　the　caisson　should　have　been　washed　away，　which　clearly　did　not

happen．　This　highlights　a　clear　problem　with　original　method　of　Shimosako　and

Takahashi（1998，1999），　namely　that　it　tends　to　overestimate　the　amount　of　sliding

that　actually　takes　place　by　not　considering　the　restraining　fbrces　due　to　tilting．

However　Kim　and　Takayama（2004）provide　no　way　of　measuring　the　tilting　of　the

caisson．　Hence　although　it　is　possible　to　reproduce　the　reSults　of　a　caisson　that　has

akeady　failed（as　the　final～amgle　of　tilting　is　known）it　is　not　possible　to　predict　what

kind　of　hypothetical　deforrnation　would　take　place　against　different　possible　types　of

waves、　It　is　very　important　that　a皿odel　exists　that　allows　engineers　to　forecast　the

deformation　that　could　take　place　in　order　to　correctly　assess　the　risk　to　the　population

and　areas　a　caisson　is　bUilt　to　protect．
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The　model　proposed　in　this　thesis　is　able　to　predi破both　the　range　of　sliding　and

t目ting　that　can　be　expected．　Each　of　the　caissons　that　made　the　breakwater　slid　by　a

different　amount，　falling　within　the　probability　distribution　curves　shown　in　Flg．7．4．

Though　by　looking　at　the　photographs　the　maximum　vertical　displacement　appears　to

be　almost　33m，　most　of　the　caissons　had　much　more　limited　vertical　defbrmation
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　，

agreeing　well　with　the　result　in　Fig．7．5．　It　thus　appears　that　although　the　model　failed

to　predict　the　maximum　vertical　deformation　observed，　it　was　able　to　predict

adequately　the　range　ofmost　ofthe　vertical　defbrmations　that　took　place．

7．2．6．Disc　ussion

There　are　a　number　of　sources　of　uncertainty　in　the　present　analysis．　First　and

foremost　is　the　value　of　El∫／3　that　was　used，　which　was　derived　from　a　computer　model

based　on　the　deepwater　wave　height．　As　there　was　no　recording　of　the　actual　Hll3

during　the　sto㎜，　there　is　a　strong　possibility　that　the　actual　wave　forces　could　have

been　different．　This，　if　fed　into　the　model，　could　have　resulted　in　greater　vertical

displacements　while　only　marginally　changing　the　sliding　distance．　Also，　to　be　noted

is　that　Kim　and　Takayama（2005）use　a　2　hr　storm　duration　in　their　computation，

without　stating　whether　this　was　the　actUal　duration　or　not．

The　gra・vel　parameters　that　were　used　in　the　present　computatioII　were　the　generic

values　obtained　though　laboratory　experiments（see　ApPendix　A），　and　hence　there　is　a

possibility　that　these　differ含onl　the　actual　values　at　Susami　West　Breakwater．

However，　it　is　unrealistic　to　attempt　to　carry　out　tests　on　the　type　of　foundati皿

material　present　at　the　breakwater　due　to　the　cost　invo正ved　in　doing　so．　As　the

parameters　used　were　based　in　small　scale　laboratory　experiments　it　is　possible　that
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there　are　significant　scale　effect　involved，　as　the　degree　of　friction　between　laboratory

and　prototype　particles　could　be　different．

The　most　crucial　uncertainty　lies　however　in　what　effect　the　wave－dissipating

concrete　units　have　in　the　simulation．　It　is　not　clear　at　what　stage　of　the　storms　these

blocks　failed，　though　it　could　be　assumed　that　the　failure　was　progressive　throughout

the　storm．　Laboratory　tests　should　be　carried　out　to　ascertain　what　protection　these

blocks　still　offer　to　the　caisson　afier　they　have　failed．

All　these　factors　explain　why　the　present　results　should　be　viewed　with　a　degree　of

caution，　although　the　sliding　distances　of　all　blocks　and　the　maj　ority　of　the　tilt　angles

were　successfUlly　predicted　by　the　model　proposed　in　Chapter　5　ofthe　present　thesis．

7．3．Conclusions

The　model　described　in　Chapter　50f　the　current　dissertation　was　able　to　replicate　the

damage　that　actually　took　place　at　Susami　West　Breakwater　in　2004．　Though　one　of

the　caissons　suffered　greater　vertical　movement　that　what　the　model　could　predict，　all

the　other　caissons　appeared　to　fit　into　the　computed　probability　distribution　functions．

All　of　the　caisson’s　sliding　distances　fell　within　the　obtained　distributions，　and　thus　it

appears　that　the　model　is　adequate　fbr　forecasting　the　damage　that　would　take　place

on　a　breakwater　that　was　subj　ected　to　t∫i3　higher　than　it　was　designed　for，
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CHAPTER　8

　　METHOI）OLOGY　FOR　THE　RISK　ASSESSMENT　OF　A

CAISSON　BREAKWATER　DURING　THE　CONSTRUCTION

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　PHASE

8．1．Introduction

In　traditional　design　safety　factors　are　used　to　evaluate　the　stability　of　caisson

breakwaters　against　various　modes　of　failure．　Goda（1999）highlights　problems　with

the　traditional　method　of　design　and　suggests　that‘The　reliability－based　design　of

maritime　structures　is　the　direction　we　should　take’．

Though㎜der　traditional　breakwater　design　caissons　are　not　allowed　to　slide，　a

limited　amount　of　movement　does　not　prevent　the　structure　from　fUIfilling　its　purpose．

Hence　Shimosako　and　Takahashi（2000）proposed　a　Level　3　design　method　fbr

caisson　breakwaters　referred　to　as　the“deformation－based　reliability　design”．　Kim

and　Takayama（2005）provided　a　way　to　take　into　account　the　effect　of　caisson　tilting

on　the　computation　of　sliding　distance．　By　using　simple　soil　mechanics　consolidation

theory　Esteban　and　Shibayama（2006）proposed　a　method　to　calculate　the　amount　of

settlement　at　the　heel　of　the　caisson，　thus　allowing　fbr　the　calculation　of　the　tilt　in　the

breakwater．
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Reliability－based　risk　design　has　・ecently　bec。me　m・・e　imp・rtant▲n　the　planning　and

design　stages　of　civil　engineering　works．　Hillyer　et　al．（1997）first　stated　the　need　for

the　evaluation　of　the　benefit－cost　ratio　in　coastal　proj　ects　by　taking　into　account　the

risk　factors　inherent　to　the　construction　phase．

The　main　j　usti　fi　cation　fbr　the　use　of　Reliability　Design　in　breakwaters　is　that　the　cost

a血drisks　associated　with　the　entire　iife　of　the　breakwater　can　be　more　precisely

identified　than　under　traditional　design　procedures．　Shirnosako　and　Takahashi（1998，

1999）quantitatively　clarified　the　risk　of　failu．re，　but　they　used　a　pre－determined　design

wave　helght　fbr　a　retum　period　equal　to　the　lifetime　of　the　breakwater．　In　contrast

Goda　and　Takagi（2000）proposed　to　design　the　breakwater　with　a　FoS　of　1．O　and　to

app正y　the　reliabiIity　design　method　by　temporarily　varying　the　design　signi丘cant　wave

height　over　a　range　of　retum　periods．　Both　these　approaches　are　usefUl　to　estimate　the

life－cycle　costs　of　the　breakwater　but　fail　to　take　into　account　the　possible　damage　to

the　breakwater　during　the　c皿struction　phase．　During　this　phase　a　wave　height　lower

than　the　design　wave　height　can　cause　significant　damage　to　the　breakwater　and　thus

affect　the　life－cycle　costs．

Balas（1998）developed　a　risk　management　approach　that　can　be　used　to　optimise　the

construction　operations　by　minimizing　the　time　and　budget　of　a　coastal　pr（）j　ect　and

depreciating　the　structural　damage　risk　by　network　planning．　In　this　case　the

uncertainties　were　confined　to　environmental　design　conditions　and　methodologies，

wlth　human　and　organizational　uncertainties　not　taken　into　account、　More　recently

Balas　and　Ergin（2002）developed　a　Re正iability　Model　for　rubble　mound　breakwaters

during　the　construction　phase　by　taking　into　account　both　the　structural　risks　of
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c・nstructi・n（derived　fr・m　the　wave・climate）and・the・　・isk　parameters　arising　fr。m

pr・blems　particular　t・the　c・nstructi・n　industry　in　Tu・key、　H・wever　they　did　n。t

include　delays　due　to　accidents　during　construction，　which　can　be　a　significant　source

of　delays，　particularly　in　developed　countries．

The　purpose　of　the　present　paper　is　to　propose　a　new　methodology　for　the　evaluation

of　the　risk－in　terms　of　estimated　cost　and　time　to　complete－related　to　the

construction　of　a　caisson　breakwater．　This　model　would　allow　engineers　to　estimate

the　machinery　needed　to　complete　the　construction　in　a　certain　amount　of　time　and　the

risk　associated　with　various　machinery　combinations　and　start　dates　ofconstruction．

In　Japan　contractors　have　no　responsibility　fbr　failures　during　construction　due

adverse　wave　climate，　as　the　government　normally　assumes　most　of　the　responsibility．

However　the　situation　is　not　the　same　in　other　countries，　With　different　stakeholders

usually　assuming　different　levels　ofresponsibility．　The　development　of　such　a　method

can　allow　project　planners　and　stakeholders　to　make　an　informed　judgement　as　to

what　would　be　the　best　time　to　start　construction．

Though　in　Europe　breakwaters　are　sometimes　insured　during　the　c皿struction　process

this　is　rarely　the　case　in　Japan．　The　methodology　proposed　allows　fbr　a　better

estimation　of　the　insurance　premi㎜s　to　be　made，　which　at　present　in　Europe　are

typically　calculated　as　a丘action　ofthe　total　cost　of　the　breakwater　without　taking　into

account　other　variables．
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8．2．Preposed　Methodology　for　the　Risk　Assessment　of　a　Breakwater

during　the　Construction　Phase

The　simulati・n・fan　activity　as　c・mplex・as　a　c・nstructi・n　p・・cess　is　a　daunting　task．

Construction　is　an　activity　prene　to　many　problems　inherent　to　human　nature　and　is

als・heavily　in舳enced　by・ther・fact・・s（such・as・weather）that・are・difficult　t・predict

and　plan　for・ln　order　t・be　abie　to　simu正ate　the　constructi・n・f・a　breakwater　the

methodology　used　should　take　into　account　as　many　of　these　variables　as　possible，

and　yet　be　able　to　be　solved　in　a　relatively　short　amount　of　time　to　make　it　practical

f（〕rdesigners．　In　order　for　this　to　be　possible　the　scope　of　the　simulation　must　be　clear

from　the　onset，　i．e．　which　variables　wm　or　will　not　be　considered．　The　limitations　of

the　computer　model　must　also　be　understood　to　be　able　to　qualify　how　precisely　the

computation　reflects　the　reality　ofthe　constru、ction　process．

The　methodology　proposed　will　attempt　to　reproduce　the　construction　of　the

breakwater　by　simulating　the　placement　of　the　various　materials　that　form　the

breakwater　according　to　the　machinery　available　to　the　Contractor．　The　wave　climate

is　simulated　in　6－hour　intervals　and　the　caisson　sections　are　checked　fbr　damage

during　each　of　these　periods（a　total　of　120　periods　per　month）．　The　methodology　thus

provides　a　clear　picture　of　the　state　of　the　breakwater　at　any　given　time　during　its

construction，　with　the　amount　of　materials　placed　at　each　section　and　the　amount　of

damage（if　any）recorded．　It　is　thus　possible　to　see　how　the　constnuction　evolves　from

the　begi皿ing　to　the　end，　and　can　allow　engineers　to　determine　which　sections　are

particularly　vulnerable　at　certain　times　of　the　year　or　bottlenecks　during　the

　　　　　　　■construction　process．
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8・2・1．・∫cope

In　the　present　simulatlon　the　main　source　of　risk　is　considered　to　be　the　wave　climate．

This　will　affect　the　rate・fc加stmcti・n（i・e・the　rate　at　which　the　C・nt・act・・刷place

the　vari・us　materlals　needed　t・build　the　breakwater）and　P・ssibly　damage　the

breakwater　during　high　wave　periods．

Regarding　damage　the　following　f已ilure　modes　have　been　included

●

●

●

●

Displacement　of　the　Iarge　rubble　stenes　or　concrete　blocks　armouring　the

foundation　material　ofthe　caisson（toe　armour）．

Erosion　of　the　foundation　material　if　it　is　not　protected　by　toe　armour　units　or

if　these　are　removed　by　a　storm．　This　can　lead　to　the　collapse　of　the　caisson　if

asufficiently　large　amount　ofthe　foundation　gravel　is　eroded．

Sliding／Tilting　ofthe　caisson

Overturning　ofthe　caisson

Generally　overtuming　will　not　take　place　fbr　the　shalIower　section　as　normally　the

caisson　will　slide　and　tilt　before　the　overturning　limit　is　reached．　Goda　and　Takagi

（2000）explain　how　owing　to　the　Japanese　practice　of　keeping　the　bearing　capacity　at

the　heel　below　5001（Pa　few　overturning　failures　have　been　recorded　in　this　country．

However　Takagi（2007）gives　an　example　of　oveH㎜ing　caisson鮒ure㎝d　explains

how　as　the　water　depth　increases　there　is　an　increased　probability　ofthis　failure　mode

occurring（i．e．　the　Expected　Occurrence　in　Frequency（EOF）would　go　up）

Another　form　of　failure　that　is　sometimes　reported　after　exceptionally　violent　storms

is　the　rupture　of　the　caisson　walls．　This　is　thought　to　be　due　to　the　generation　of
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impulsive　breaking　wave　f・rces皿d　due　t・adve・se　breakwater　ge。met，ic

c・戚gurati・ns・G・da　and　Takagi（2000）exp・ess　the　view　that“tbis　event　sh。uld　be

av・ided血・ugh　the　imp・・vement・f　the　design　meth・d・1・gy始he　c。nc，ete

members・f　b・eakwater・secti・ns・lt　sh・uld　be　dealt　with　separatel輌m　the。verall

design　of　breakwater　sections　with　the　reIiability　method”．

The　other　main　failure　modes　include　circular　slip　and　other　failures　ofthe　foundation

and　subs・il・Takagi（2007）included　this　failure　m・de　in　the　c・mputati・皿simple

　　　　　　　　ロ　　　　　　　　　　　　　　ぴ　　　　　　　．

cross－sectlons，　its　inclusion　in　the　preselユt　methodology　wou正d　raise　the　computational

time　to　the　order　of　weeks　or　possibly　months．　As　the　sliding／tilting　failure　mode

comprises　the　maj　ority　of　recorded　failures　in　l　iterature　it　is　believe　this　failure　mode

can　be　ignored　without　incurring　in　maj　or　errors．

The　second　source　of　risk　considered　is　that　of　accidents　during　construction．　These

will　lead　to　delays　in　the　construction　due　to　workers　staying　away　from　the

　　　　　　　　ふ　　　　　　　　　　　　　る

constructlon　slte　to　recover，　health　and　safety　inspect▲ons　and　possibly　site　closures．

The　delays　can　be　quite　severe　in　the　case　of　loss　of　lifヒ，　though　this　tends　to　be　rare

in　developed　countries．　In　the　Japanese　case　the　compensation　paid　to　workers　due　to

these　accidents　is　born　directly　by　the　Japanese　government，　which　subsidises　it

through　premiums　paid　by　the　Contractor（see　Section　2．14．1）

Other　factors　that　would　affect　breakwater　construction　in　real　Iife　include　labour

strikes，　lack　of　availability　of　construction　materials，　financial　hardships　and　acts　of

f（〕rce－maj　eure．　Balas　and　Ergin（2002）list　other　delay　sources　inherent　to　coastal

engineering　in　Turkey：

　　　●　　Funding　problems（29．8％of　cases）
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●

●

Pr（）j　ect　revisions（21．6％）

Site　conditions（18．9％）

Other　secondary　delay　sources　inherent　in　projects　that　may　concurrently　occur　with

the　main　s皿rces　are　listed　as：

●

●

●

●

●

●

Quarry　problems，　including　quarry　efficiency（5・5％）

Access　to　quarry（5．3％）

Official　and　regulatory　agencies（5．4％）

Structural　damage（5．2％）

Project　organisations（2．7％）

Logistics（2．6％）．

However　the　methodology　proposed　has　been　devised　in　order　to　be　applied　to　the

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ロJapanese　island　of　Honshu，　where　due　to　the　nature　of　the　Japanese　constructlon

industry　these　factors　are　not　deemed　to　be　critical．　For　the　model　to　be　adapted　to　a

different　country　some　of　these　factors　would　have　to　also　be　included　in　the

simulation　by　analysing　the　construction　industry　in　the　required　area．

8．2．2．1）escript輌on　of　Case　Study　B「eakレPα’e’

In。rder　t。　test　the　pr・P・sed　meth・d・1・gy　the　c・nstructi・n・f　a丘ctiti・us　breakwate「

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　コ
will　be　simulated．　This‘‘case　study”breakwater　consists　of　ten　caisson　sectlons　golng

fr。m　l6　t。205　meters　in　water　depth　as　sh・w・・n　Fig．8・1・The　directi・n・f　wave

attack　is　perPendicular　t・the　breakwater　and　the　wave　climate　used　will　be　simila「　t°

that　of　Kanagawa　P　refecture　in　Japan・
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Figs．8、2　and　8．3　show　two　typical　cross－sections　of　the　breakwater．　The　caisson

dimensions　are　assumed　not　to　change　throughout　the　breakwater，　and　as　the　water

depth　increases　the　height・fthe・rubble・m・und・f・undati・n　will　increase　gradually．

The　breakwater　proposed　is　quite　an　extreme　case　of　breakwater　construction　as　it　is

situated　in　a　region　of　relatively　deep　water　and　will　be　subjected　to　the　direct　attack

ofocean　waves．

Fig．8．1．Plan　View　of　Proposed　Port．

＜一一　　B

→
力戸5m

乃＝175m

ぐ↓ 8m 今 ＜ 8m 今

2．5m

1：1 ↑

3m

Fig．8．2．　Cross－Section　A
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←　　B

h＝20．5m

→

＜－8m　今

↓

2．5m

Shc－5m

＜…8m　今

1：1

↑

7．5m

Fig．8．3．Cross－Section　B

8．2．3．、Me’］h　odology

In　order　to　determine　the　construction　duration　and　cost　a　computer　program　was

devel・ped，血e　main　l・・P・f　which　is　given　by　Fig・8・4・First，　a　prelimi剛design

signifi剛t　wave　height　is　picked　by　c・nsidering　the　wave　climate　in　the　area　where

the　breakwater　will　be　placed．　For　the　present　simulation　the　service　lifetime　is

considered　to　be　50　years　and　hence　a　1　in　50　years　retum　wave　will　be　chosen．　By

using　the　deterministic，　c・nventi・nal　design　me也・d　a　caiss・n　cr・ss－secti・n　with　a

Fact。r。fSa蜘（F．S．）・f　1．2　is　ch・sen，　c・皿esp・nding　t・a・width・B－18m　Th・ugh　the

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　■F．S．　actually　ch皿ges　with　dep血all　caiss・ns　must　meet　the　minimum　requ’「ement・

resulting　in　the　shall・wer　water　caiss・ns　having　a　FS　much　greater　than　the　deepe「

　　　　　　　ロWater　CalSSOnS．
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The　pr・gram　will　then　simulate　the　c・nstructi・n・f　the　breakwater　by　placing　each

month　the　various　materials　according　to　the　construction　machinery　that　the

contractor　has　made　available．　Each　month　will　then　be　divided　into　6－hour　intervals

and　the　wave　climate　for　each　of　these　periods　will　be　simulated　at　random　using　the

probabiIity　distribution　curves　of　wave　heights　fbr　the　given　area（which　vary

throughout　the　year）．　Each　of　the　breakwater　section　is　checked　fbr　damage　during

each　of　these　periods，　and　if　any　damage　takes　place　the　program　will　repair　it　in

subsequent　months　as　would　happen　in　a　rea1　constmction．　By　adding　the　cost　ef　all

materials　and　overheads　used　the　cost　to　complete　the　breakwater　can　be　cal　culated．

　　　　　　sooo
　　　　　　Σ3（c）

　　

S（c）＝1　　　　　　　　　　　　　　　　（8．1）

where，

　　　ハ
　　5（の　　　ExDected　cost　of　construction

　　θ（c）　Cost　obtained　from　one　simulation

N　　N㎜ber　of　simulation　runs
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Pickup　of　a　Preliminary　Design　Significant　Wave　and　Breakwater

Section　by　Analy5ing　the　Wave　Climate　ofthe　Area．

Generation　of　Wave　Climate　fbr　each　6－hour　periods　of　the　month

（Deepwater　He）

Placement　of　the　Construction　Materials　According　to　the　Rate　of

Placement，　Wave　Climate　and　Advance　Limitations

Estimation　of　Significant　Wave　Height　in　Front　of　the　Breakwater

with　Uncertainties　in　Wave　Transforrnation　Process　and　Tidal　Level

Variation

Repeat

3000
tlmes

Random　Selection　of　Frlction　Coe伍cient

Generation　ofIndividual　Wave　Heights　in　Front　ofthe

areakwater　fbr　a　2　Hour　Storm

r－一一一一一一一一一一゜■1PSUBROUTINE　A（see　Fig　5）　1－　　　一　　　一　　　一　　　一　　　一　　　一　　　一　　　一　　　一　　　一　　　一　　　一

Repeat　t川

bonstruction

奄刀@Finished

Calculation　of　Cost　of　Each　Section　of　the　Breakwater　after　each

高盾獅狽

Calculation　of出e　Total　Construction　Cost　ofthe　Entire　Breakwater

Estimate　the　Expected　Total　Cost

Fig．8．4：Main　Loop　of　Computation
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AM・nte　Ca・1・（Level　III　Reliability　Design　Meth・d）simulati・n　was　ca廿ied・ut　by

repeating　the　simulation　300⑪times，　with　the　average　of　computed　resultS　for　the

entire　breakwater　giving　the　expected　construction　cost　and　time．　The　estimation

errors　of　the　design　parameters　used　are　the　same　as　those　used　by　Shimosako　and

Takahashi（2000〕．

Shimosako　and　Takahashi（1998　and　1999）demonstrated　that　by　repeating　the

simulation　500⑪times　an　error　of　less　than　3％can　be　obtained．　Howe∨er　due　to

cornputational　restrictions　the　present　simulation　was　only　repeated　3000　times，

though　the　resu且ts　are　considered　sufficiently　reliable　for　the　present　purpose．

8．2．4．肋peα肋α在

The　Wave　C1加ate　was　modelled　using　data　obtained　fヒom　the　NOWPHAS　Repo貫

published　by　thLe　Japanese　Ports　and　Airports　Research　Institute（P．AR．1）．　This

infbrrnation　is　derived　f沁m　27　years　of　recordings　of　the　wave　climate　around　the

Japanese　Islands．　The　deepwater　recording　stati皿situated　at　Habu　Island（South　of

Tokyo　Bay）was　chosen　as　representative　fbr　the　Kanagawa　area．　The　NOWPHAS

Report　provides　the　statlstics　to　reproduce　the　wave　climate　in　a　certain　area　based　on

a　normal　distribution　of　wave　heights．　Table　8」shows　the　values　the　deepwater

significant　wave　height（」Uo’）and　Standard　deviation　that　were　used　in　the　simulation・

Th・ugh　it　w・uld　have　been　m・re　desirable　t・use　a　different　typ口fdlstributi・n（such

as　Rayleigh）allowing　fbr　the　simulation　of　the　more　extreme　events・these　we「e　not

available　in　the　NOWPHAS　Report．　This　is　not　believed　to　be　a　signi且cant　source　of

eπ。r　as　d田ing　the　c・ns畑cti・n　phase　the　bre欲water　wil1蹴even疏・ut　these
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extreme　wave　events　being　simulated．　In　order　to　simplify　the　computationai

procedure　the　deepwater　significant　period　of　all　storms　was　kept　constant（though　the

period　of　each　of　the　individual　waves　that　made　up　the　storms　was　varied）．　This　is

not　believed　to　be　a　significant　source　of　error　in　the　case　of　the　present　methodology

as　m、ost　of　the　damage　that　takes　place　is　due　to　erosion　of　the　fbundation　materials

（estimated　by　the　method　of　Madrigal　and　Valdes（1995），　which　does　not　take　the

wave　period　into　account）．

　　Table　8．1：Parameters　to　generate

probability　distributions　of」Ho’fbr　each

　　　　　　　　　　　　month

onth ean」馬 θSta旺dard　I〕巴v』tion

an瞑町y L6 0．59

eb幽シ ，1．64 0．61

泣ch L73 0．68

pd1 L59 0．63

，ay L41 0．61

　　一Rne　　、 L29 0．52

111y　， 1．21 0．49

ugusr 1．34 0．74

ほpte坦ber　メ L48 0．74

’6tOber 1．62 0．73

6章壷i瞼’・ L57 0．65

C㎝lber 1．48 0．57

8．2．5．」De’εr卿匡〃α’ion㎡・Ho‘

F。r也e　p岬。ses・fthe　c・mputati・n，　each　m・nth　was　divided　int・at・捷1・f　120　six－

h醐ped。ds（30　days／m・n血x4peri・臓y）and・a・rand・m緬’was　ch・sen畠r　each

ped。d　using出e　pr・bability　distributi・n　p蜘eters　given　m　Table　8」・The　d暇ti°n

。feach。fthe　st。㎝s　h。wever・was・limited・t・2h・田s　in　keeping　wi也」a岬ese　design
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custom．　As　the　highest　wave　heights　are皿ly　reached　for　a　small　duration　of　time（see

Fig．8．6）this　is　believed　to　be　a　realistic　approximation．

By　using　this　method　the　wave　climate　fbr　each　given　month　can　be　reproduced

statisticaUy　as　discussed　previously，　but　it　cannot　be　reproduced　in　a　sequential

ma㎜er．　Though　in　real　life　the　vaiues　of　Ho　’　follow　a　trend（as　seen　in　Fig．8．6）in　the

present　simulation　a　large　value　can　be　fbllowed　by　a　very　small　value　or　vice．versa．

This　is　not　believed　to　be　a　significant　source　or　error　as　most　of　the　damage　will　be

due　to　the　highest、Ho’va正ues　in　each　month　and　hence　the　order　in　which　they　occur

will　not　have　such　a　big　effect　on　the　final　outcome．

Distribution　ofWave　Heights　during　storm　of4　to　6　December　2004　at　Habu

　　　　　　　　　　　　　　　　Island（South　ofTokyo　Bay）

1：

；：

ぱ ダ ぷ ぱ　ぎ
　　　　　　Time

ぱ ぱ ぱ

」
Fig．8．6．　Typical　Storm　at　Habu　Monitoring　Station

8．2．6．Conエtruction　Stages

Under　the　methodology　proposed　each　of　the　caisson　sections　that　form　the　entire

breakwater　is　classified　each　month　as　being　umder　one　of　the　folloWing　stages　of

　　　　　　　　constructlon：

　　　・Stage　O：N・w・rk　has　been　mad翻n　the　secti・n・r・the・f・undati・n　material　has

　　　　　　not　been　completely　placed、
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●

●

●

●

Stage　i：The・ubble　m・und・f・undati皿・f・the・b・eakwater　has　been　c・mpl・tely

piaced．

Stage　2：The　caisson　has　been　placed　and　filled　with　sand．

Stage　3：The　toe　armour　on　the　seaside　of　the　caisson　has　been　completed

Stage　4：The　toe　armour　on　the　shoreside　ofthe　caisson　has　been　compieted．

In　the　present　methodology　there　is　no　separate　stage　for　the　caisson　immediately　after

being　placed（befbre　it　is　filled　with　sand）as　this　is　not　deemed　to　be　critical　due　the

low　number　of　caisson　sections　in　the　breakwater．　It　seems　unlikely　that　a　contractor

would　place　a　caisson　unless　he　knows　the　weather　in　the　following　few　days　would

be　good　enough　for　the　filling　to　be　completed．　Also，　as　a　limit　of　5　caissons　is　set　for

each　month　it　is　considered　that　the　Contractor　would　have　enough　time　to

comfortably　complete　this　activiry．　If　the　placement　each　month　of　a　1arge　number　of

caissons　was　to　be　allowed　then　the　methodoEogy　should　be　revised　to　add　another

stage　between　stages　2　and　3　to　take　into　account　the　possibility　of　the　caisson　being

washed　away　during　the　time　it　has　no　sand　inside　it．

8．2．ZCons白uct匡on　Sequent！e

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　ロ　　　　エ　　　ずThe　construction　of　a　breakwa恕r　is　a　process　invo▲ving　many　separate　actlvltles．

However，　in　order　fbr　the　modeho　become　manageable　these　activities　have　been

incorporated　into　fbur　m｛ijor　groups：

．　　　Placement　of　Foundation　Material．　During　the　construction　of　breakwaters　the

　　　　　　contractor　wiH　place　the　foundation－which　usually　consists　of　quarry　mn－

　　　　　　material　bef。re　the　P・siti・ning・f　the　caiss・n　itself　Thi輌ndati・n　material

　　　　　　may　be　placed　by　a　b・廿・m－dump・r　side－dump　barge・Usually　the
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●

●

construction　specifications　will　limit　the　advance　to　certain　distance　in　order

fbr　only　a　limited　part　of　the　foundation　to　be　unprotected，　and　a　value　of

about　50m　could　be　considered　typical　ofthis　limitation，　So　the　advance　ofthe

foundation　is　considered　to　be　limited　by　a　certain　distance　Afeu，tdati。n　in　front　of

the　caissons．　The　fbundation　materiahs　often　compacted　by　vibration　after

being　placed．

Placement　of　Caissons、　The　placement　of　the　caissons　is　a　complicated

operation　that　requires　the　placing　of　a　leveling　course　of　gravel　over　the

f（〕undation　material，　the　densification　of　this　gravel（using　a　vibratory　screed，

an　operation　which　often　requires　the　use　of　divers）to　a　typicaE　tolerance　of　20

mm，　and　the　placing　of　the　caisson　itsel£　Concrete　box　caissons　are　usually

designed　as　self二floating．　A　typical　box　will　have　been　fabricated　at　a　nearby

casting　yard，　moved　fbrward　onL　rails　by　sliding　or　transporter　jacks，　and　then

set　into　the　water　by　a　large　sheer　legs　crane　barge．　This　transfer　from　land　to

water　is　a　critical　operation　that　depends　on　things　such　as　the　tidal　range　and

seasonal　variations　in　water　height．　The　caissons　are　then　towed　to　their　final

location　and　launched　by　using　a　ballasting　Process．　The　caisson　is　then刑led

with　sand　to　achieve　its　final　weight．

Placement　of　Seaside　Toe　Armour．　After　the　caissons　have　been　placed　the　toe

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　コarmour　on　the　seaside　of　the　caisson　can　be　placed．　These　a皿our　umts　are

usually　placed　with　the　help・fa　crane　by　using　slings，　s・that血e　unit　may　be

。riented　and　placed　with　precisi・n　w・rking　fr・m　the　1・wer　end　upw肛d・This

pr。cess　als・・ften　makes　necessary　the　use・f　divers・　Again・　specificati・ns

would　limit　the　advance　of　the　caissons　te　a　certain　distance　Aca’∫∫σn　in加nt　of

the　toe　armour．
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● Placement　of　Shoreside　Toe　Armou．r．　The　final　stage，　placing　the　toe　armour

on　the　shores▲de　of　the　caisson　is　not　the　most　critical，　so　it　is　considered　that

once　the　seaside　toe　armour　is　placed　the　cranes　would　move　back　to　the

beginning　of　the　breakwater　and　sta」rt　this　phase　of　the　construction．　The

placement　of　the　shoreside　toe　armour　will　greatly　improve　the　resistance

against　sliding　of　a　caisson　breakwater　and　hence　the　caisson　is　especially

vulnerable　to　this　faiiure　mode　before　this　phase　is　completed．

Once　all　these　four　stages　have　completed　the　breakwater　head　and　other　features－

such　as　a　wave　returning　wall　fbr　example－would　be　placed．　Though　these　featUres

can　be　important　for　the　stability　of　the　breakwater　as　a　whole　they　h、ave　been　omitted

in　this　mode1　for　simplification．

8．2．8．Placement　Times　and　Costs

Generally　speaking　there　are　rwo　main　ways　of　prizing　works　in　civil　engineering，　the

use　of　a　Bill　of　Quantities（BoQ）or　a　Bulk　sum　for　the　entire　project・　Neither　of　these

is　adequate　for　the　obj　ective　of　the　present　study，　hence　for　the　purposes　of　the　present

methodology　the　costs　incurred　by　a　Contractor　will　be　divided　into　three　groups：

●

●

Cost　of　the　Construction　Materials：this　includes　the　cost　of　the　materials　plus

their　manufとcturing（transport　of　raw　materials，　storage，　casting，　etc）．　In　the

case　of　the　caissons　it　is　assumed　to　include　also　the　preparation　of　the　top　of

the　fbundations　by　divers　to　create　a　level　surface・

C。st。f　the　Placing　Equipment：this　is　independent　fr・m　the　c・st・f也e

materials　in。rder　t。　simulate　the　effect　that　a　delay　in　the　c・nstructi・n　will

have　on　the　Contractoゴs　finances．　The　va正ues　shown　in　Table　8・2　are
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●

representative　of　construction　costs　in　japan．　In　the　simulation　it　is　assumed

that　the　dump　barge　will　be　retained　thr・ugh・ut也e　durati・n・fthe　pr・ject　as　it

will　be　used　fbr　various　other　duties　by　the　Contractor．　However，　the　Caisson

Launching　Barge　is　a　very　specialized　an　expensive　piece　of　equipment　which

is　typicaUy　only　at　the　construction　site　fbr　the　duration　of　the　caisson

placement　The　present　simulation　assumes　it　will　be　on　site　fbr　a　week　each

month　when　any　caisson　operations　would　be　executed（placement　of　caissons

or　removal　of　the　ones　that　have　fallen　out　ofposition）．

Contractor　Overheads：the　computer　simulation　includes　an　allowance　fbr　the

contractorうs　site　office　costs　and　the　salary　for　two　engineers（assuming　to

include　a　junior　engineer　working　f汕time　and　a　senior　engineer　half二time）．

Table　8．2．　shows　the　placement　rates　and　costs　of　the　varieus　pieces　of　machinery　and

materials　involved　in　the　constructior匡．　It　also　9量ves　an　estimation　of　the　Contractor

overheads　fbr　the　breakwater　considered，　and　prov遍es　some　additionaI　restrictions

arid　notes　on　how　the　construction　is　assumed　to　progress．　This　includes　a　limit　on　the

a」llowable　advance，　which　is　typ▲cai　of　the　specifications　required　fbr　breakwater

construction．　All　these　rates，　number　of　machines　and　perso㎜el　involved　and

restrictions　can　be　altered　by　the　eRgineer　to　see　what　effect　a　different　configuration

would　have　on　the　risk　assoc三謎ed　wi磁竜c　pr（｝」　ect．
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Table　8．2：Typical　Rates　and　Performance　ofMaterials　and　Equipment，

Numberof
Maxim凹m

Item Unit　R副e Rate　of
Placement pieces　of

Workfb　r££ Notes

Placeme耐
Equipment 　　　●?曹tlpment

used

Foundation
Maximum

Material
30US＄／m3 N∫A Dump　Barge N／A Advance　50m　in

6「ont　of　caissons

ARer　seaside　is

Toe　Armou 50US＄／m3 N∫A Crane N／A
finished　shoreside

toe　placement

stal寸S

Caisson Maximum
1，000

Caissons
US＄∫m3

N／A Launching N∫A Advance　50rn　in

Barge 廿ont　oftoe

Assumed　to　work

Dump 90，000 15000m3
N／A 2 6per　barge throughout　the

Barge US＄／month ／month
●

constructlon

A㎜our

olacing
　　40，000

tS＄／month

2000m3

^month
N／A 2 6per　crane

Crane

Caisson
200n　ship＋

Assumed　to　work

Launching

@　Barge

　150，000

tS＄／month

　　　■Tcalssons

轤高盾獅狽

N∫A 1
200nshore

@　（making

モ≠奄唐唐盾獅刀C　etc）

only　one　week

?≠モ?@month

Includes

Contractor 150，000

CONSTANT N∫A N〆A
2engineers＋

　　．　　　　　　　　　　　　　　　　　●

?獅№高??窒刀C　Slte

Overheads US＄／month 10workers
o琉e，etc

The　rates　given・n　Table　8．2　w皿ld・thus・be・the・maximum・rat翻f　placement　that　the

Contractor　could　be　able　to　achieve　if　the　weather　conditions　are　absolutely　perfect．

However　the　effect　of　adverse　weather　has　to　be　taken　into　account　by　deducting　frem

this　quantity　a　pr・P・rti・n　relative　t・the　peri・ds　when　high　waves・ccu「・　ln　the
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present　case　study　the　minimum　Ho’that　is　considered　by　the　computati皿as　a　storm

is　l5m．　Anything　u．nder　this　value　will　not　affect　the　breakwater　and　hence　the

damage　subroutine　will　be　ignored　in　order　to　save　computational　time．　It　will　be

assumed　that　in　each　of　the　periods　when　Ho’＞1．5m　the　Contractor　wm　not　be　able　to

do　any　work．　To　be　noted　is　how　Japanese　c皿struction　regulations　estipulate　that

work　is　to　stop　when　the　wave　heigbt　is　higher　than　lm　and　generally　contractors

abide　by　this　nlle．　However　the　present　case　s匡uめノwould　constitute　a　difficult

working　site（as　it　face　waves　from　the　open　sea　and　is　situated　in　deep　water）and

hence　it　is　felt　that　a　lm　height　restriction　is　too　limited．　In　a　real　case　situation　fbr

such　a　difficult　site　special　working　cond註ions　would　have　to　be　ac㎞owledged　and

15m　is　considered　feasible．　Anything　above　this　wou▲d　be　too　dangerous．　This

limitation　nevertheless　results　in　the　Contractor　losing　substantial　amounts　of　working

time　during　some　months，　so　fbr　example　during　September　almost　50％of　the

working　time　is　lost（as　can　be　inferred　from　Table　8．1）．　This　figure　is　even　higher　fbr

some　of　the　other　months　and　reflects　the　tough　conditions　that　tbe　present　case　study

would　place　on　a　Contractor・

By　adding　toge廿1er　aU　of　these　periods　it　is　possib正e　to　obtain　the　percentage　of　the

time　each　month　when　the　contractor　will　be　inactive　and　hence　the　materials　placed

can　be　computed　by：

Pr＝Pr．…・
k「守w〕

（8．2）

where　P，　is　the　actual　placement　rate・n　a　given　m・nth，　P・，mex　is　the　maximum　rate・f

Placement　as　given・n・table　2，・tt。ta’is・the　t・tal　number・fw・rking　time　peri・ds　in　a
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menth　and　tinactive　is　the　number　of　periods　that　the　Contractor　is　not　able　to　work　due

to　bad　weather．

8．2．9．・Delays　due　to　zl　ccide川fs

The　trends　in　accident　and　death　rates　in　the　Japanese　construction　industry　can　be

seen　in　Figs．2．7　and　2．8．　By　looking　at　these　figures　appropriate　values　fbr　the

accident（Racc＝630）anLd　death　rate（、Rdearh＝12）per　100，000　workers　per　year　were

adopted．　These　values　are　fbr　the　construction　industry　as　a　whole，　though

Cruickshank　and　Cork　（2005）　fbund　that　generally　the　accident　rates　fbr　coastaI

construction　and　general　construction　in　the　U．K．　were　similar，　and　hence　the　use　of

these　valu．es　is　believed　to　acceptable．　From　them　the　probability　of　an　accident（Pacc）

and　death（pdeath）occurring　each　day　can　be　calculated　by：

Pacc＝』e…x
k皇Y〕　　　　　　　　　　　　　　（83）

P・・a・・＝R・・a・h　X（…〕　　　　　　　　　　　　　　（8．4）

where　e　is　the　nurnber　of　workers　active　during　a　particular　month　calculated　by

using　Table　8．2　and　Y　is　the　number　of　working　days　in　one　year．

The　present　simulation　will　assume　that　if　an　accident　hapPens　one　week（5　working

days）will　be　1・st，　whereas　if・ne　death・ccurs・ne田tire　m・nth　will　be　l・st・These

values・are・th・ught　t・be　representative・拙e　Jap胆ese　c・ns仕ucti・n　industry・al血・ugh

the　reality　is　that　there　is　a　great　variati・n　acc・rding　t・血e　nat田e・feach　accidenL　By

adding血e　results　all　time　l・st　due　d曲g血e　m・nth　the　t・伍l　l・st　time　due　t°

accidents　and　deaths（九，。崎c阻be・btained・Eq・82　w・uld　thus　bec・me：
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Pr－“Pr．一・

kt’・・tat一毛：1：ll－「　h〕

（85）

8・2・1θ・・Damage’o　eac」ft　section

The　simulation　wiU　consider　sequentially　the　wave　climate　in　each　of　the　6－hour

periods　that　make　up　each　month，　and　wili　compute　possible　damage　to　each

component　of　each　breakwater　section　fbr　the　periods　when」He’＞1．5m．　Fig．85　shows

the且ow－path　in　the　computation　of　the　damage　to　each　of　the　sections　in　the

breakwater．　First，　the　erosion　to　the　seaside　toe　amlour　is　considered．　Then　the

sliding／tilting　movement　ofthe　caisson　is　evaluated，　and　a　check　is　made　to　see　if　the

overtuming　limit　is　reached．　If　there　is　no　toe　armour　or　if　it　was　all　eroded　then

erosion　of　the　fo皿dation　material　is　considered．　Finally　if　this　erosion　is　greater　than

10％of　the　fbundation　material　the　caisson　is　considered　to　have　failed　due　to

SCOU「1ng・

＆2．10．」1．Damage「o　roθor丹lour　or」’ounda『ion　mater匡aL

In　order　to　estimate　the　damage　to　either　the　toe　armour　or　the　foundation　material

two　different　methods　are　used　depending　on　the　depth　ratio〃乃in　f㌃ont　of　the

breakwater，　where　d　is　the　water　depth　at　top　of　toe　berm　and　h　the　water　depth　in

廿ont　ofthe　toe　be㎜．

If　d／h＞O．5　then　the　method　by　Madrigal　and　Valdes（1995）is　used，

the　damage　to　the　berm　using　the　fbllowing　equation：

咋芸，。一〔5・81－・・6）鳩9

which　estimates

（8．6）
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where　H　is　the　significant　wave　height　in　front　of　breakwater，△＝（ρ，／ρ）－1，ρ、　is　the

mass　density　of　stones，ρis　the　density　of　water，ヱ）nso　the　equivalent　cube　length　of

median　stone　and∧N。d　the　number　of　units　displaced　out　of　the　arrnour　layer　within　a

strip　of　width　of　Dnso．　For　a　standard　toe　size　of　about　3－5　stones　wide　and　2－3　stones

high：

N。d＝

O．5

2

5

no　dalnage（1－3％units　displaced）

acceptable　damage（1－3％皿its　displaced）

severe　damage（20－30％units　displaced）

Ifd／h＜0．5　then　the　method　by　Merkle（1989）is　used　where　also

N＝　」Us

　　s　∠Dnso
（8．7）

Fig．8．7：Lower　boundary　ofIV，－values
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The　curves　shown　in　Fig．8．7　are　the　lower　boundarles　of　Ns　values　associated　with

acceptable　toe　berm　stability．　Curve　A　is　used　fbr　the　design　of　the　toe　armour　and

curve　B　is　used　fbr　the　design　of　the　rubble　fbundation．　There　are　several　problems

associated　With　the　use　of　this　formula　in　the　present　simulation：

1．

2．

3．

This　empirical　method　is　valid　for　regular　waves　and　irregular　waves　are　used

in　the　present　simulation．

No　formula　is　provided　for　the　determination　of　these　curves，　and　hence　their

incorporation　into　the　computer　simulation　is　difficult

The　percentage　of　eroded　area　is　not　provided，　so　it　is　assumed　that　once

failure　occurs　the　entire　berm　is　removed．

The　validity　of　using　this　method　in　the　present　simulation　this　is　questionable，　but　it

is　necessary　to　incorporate　it　in　order　to　simulate　damage　at　the　deeper　end　of　the

breakwater．　The　toe　foundation　of　the　breakwater　studied　in　this　paper　has　been　well

designed　so　that　once　it　is　installed　no　damage　will　occur　to　it　at　the　deeper　end．　In　the

rare　occasions　when　a　sufficiently　1arge　storm　is　able　to　erode　the　foundations　at　this

end　then　it　is　safe　to　assume　that　the　entire　foundation　has　been　removed．　As　only　one

of　the　caissons（the　one　situated　at　the　deepest　end）制ls　within　this　category　the

results　are　not　believed　to　be　greatly　affected　in　any　case．

8．2．10．2．1）o！mage　ro　r乃θca匡5Jon　break㎞a’er

Damage　to　the　caisson　breakwater　can　be　estimated　using　the　method　outlined　in

Chapter　50f　the　current　dissertation，　which　allows　fbr　the　computation　of　sliding　and

tilting．　This　method　takes　into　account　the　effect　of　the　shoreside　toe　material　in

restricting　the　sliding　of　the　caisson，　so　that　during　the　construction　phase－befbre　it　is

placed－the　caissons　are　particularly　vulnerable　to　sliding・The　present　simulation　does
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not　include　the　effect　of　other　finishings（such　as　return　walls　on　top　of　the　caisson，

finishing　slabs，　etc）in　order　to　simplify　the　model．　In　reality　all　these　finishing　would

increase　the　weight　of　the　caisson　and　hence　iVs　FS　but　in　order　to　be　conservative

their　exclusion　was　thought　to　be　appropriate．

Shimosako　and　Takahashi（2000）proposed　a　tolerable　limit　for　the　sliding　distance　of

O．3m　before　a　caisson　is　deemed　to　have　failed　and　remedial　action　is　needed．　Goda

and　Takagi（2000）proposed　a　smaller　tolerable　sliding　distance　of　O．lm　and　in　the

present　simulation　this　second　more　restrictive　limit　is　used．　A　maximum　angle　of　tilt

of　5　degrees　is　proposed，　though　by　using　the　fo皿dation　parameters　proposed　earlier

the　sliding　limit　will　be　reached　befbre　such　a　rotation　can　take　place．　If　during　the

construction　stage　the　caisson　is　displaced　over　these　values（which　is　more　likely　to

hapPen　than　after　it　is　finished　due　to　the　absence　of　shoreside　toe　armour　during　Part

of　the　construction）then　the　section　is　considered　to　have　failed　and　remedial　action

takes　place．　The　sand　is　removed　from　the　caisson　and　the　caisson　is　re－floated　the

month　after　the　damage　takes　place．　The　subsequent　month　the　caisson　is　placed　again

and　filled　with　sand　once　more．　Goda　and　Takagi（2000）proposed　the　cost　of

replacing　the　caisson　to　be　equal　to　the　original　cost　of　the　caisson、　This　point　of　view

will　also　be　adopted　in　the　current　simulation．

After　each　wave　a　check　is　made　to　see　whether　the　overtuming　limit　is　reached　by

using　Eq．2．26　in　Chapter　2．　If　FS＜1　then　the　caisson　is　considered　to　have　failed　by

overtuming　and　must　be　replaced．

In　addition　to　these　failure　modes，　the　breakwater　is　also　considered　to　fail　if　more

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　than　10％of　the　foundation　material　is　eroded　from　under　it．　The　calsson　sections　are
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particularly　vulnerable　to　this　immediately　after　the　caisson　has　been　placed　but

before　the　seaside　toe　armour　is　in　place，　and　this　scouring　failure　is　considered　to　be

critical　during　construction．

8・2．11．Comフμtatio　nat　Time

The　present　simulation　was　carried　out　using　a　Desktop　Pentium　IV　at　2，26　GHz　with

l，024MB　of　RAM．　The　computational　time　varied　depending　on　the　month　of　the

year　tbat　the　constructi皿was　stated（the　computer　was　asked　to　ignore　small　Ho，　in

the　damage　computation，　and　hence　it　took　longer　to　compute　the　months　of　July　to

October　ill　general），　with　3000　simulations　taking　between　6　and　8　hours　on　average

to　complete．

8．2．12．（7alculat’oπ｛ヅ」「hsurance　P’召〃liu〃1

The　Risk　associated　with　a　certain　pr（）ject　can　be　defined　as：

蹴＝Pr・加ゐ卿xC・5『　　　　　　　　　　（8．6）

In　order　to　insure　a　certain　item　the　premium　must　be　at　least　equal　to　the　risk

involved　in　its　construction，　plus　a　certain　mark－up　to　include　the　costs　related　to　the

adrninistration　and　profits　of　the　insurance　company．　In　the　present　simulation　this

mark－up　is　assurned　to　be　30％ofthe　risk　associated　with　the　project．

Due　to　the　difficulties　associated　with　the　case　study　construction　site　there　is　a　high

probability　that　foundation　materials　will　be　eroded　during　the　construction　before　the

toe　armour　is　placed．　The　estimation　of　the　quantity　of　this　eroded　material　would　be

difficult　a皿d　costly　in　practice　due　to　the　nature　of　underwater　surveying・As　this
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materia｝is　cheap（see　Table　8．2）it　appears　improbable　that　it　would　be　insured，　and

hence　the　ri　sk　associated　with　losing　it　would　be　taken　entirely　by　the　Contractor　or

the　Client．　The　caisson　itself　is　the　most　costly　part　of　the　constnユction　and　hence　the

present　simulation　only　considers　the　insur三ng　of　this　structure．

Regarding　accident　in　Japan　all　insurance　is　covered　by　the　government－run　Worker’s

Accident　Compensation　system，　and　hence　no　additional　cost　is　uncured　by　the

Contractor　due　to　accidents　or　deaths．　The　Contractor　would　normally　pay　a　premium

based　on　the　number　of　workers　employed，　and　hence　it　can　be　considered　that　this

cest　is　included　in　the　salary　ofthe　workers　and　taken、　into　account　in　the　montbly　cost

shown　on　Table　8．2．

8．3．Discussion　of　the　Results

In　order　to　ana正yse　the　effect　of　the　wave　climate　on　the　construction　sequence　a　total

of　l　2　different　simulations　were　carried　out，　with　each　one　starting　construction　on　a

different　month　of　the　year．　Fig．8．8　shows　the　chance　of　the　entire　breakwater　being

completed　in　a　certain　number　of　months　according　to　the　date　of　commencement　of

construction．　This丘gure　shows，　for　example，　how　for　constructions　starting　the

month　of　May　there　is　a　high　probability　that　the　entire　breakwater　will　be　completed

in　7　months，　whereas　ifit　is　started　in　September　or　November　there　is　less　than　a　5％

chance　that　the　breakwater　will　be　completed　in　that　time．　Figs、8．9　and　8．10　show　the

expected　constructi皿cost　and　the　average　number　of　caissons　along　the　breakwater

that　can　be　expected　to舗during　the　c皿struction　period　－by　failure　is　understood

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　サ

either　the　breakwater　sliding　over　its　aUowable　limit，　overtumlng　or　excesslve

f（）undation　material　being　eroded　from　under　it－fbr　each　ofthe　start　dates．
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Fig．8．8．　Probability　ofbreakwater　completion　after　a　certain　number　ofmonths．
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Fig．8．9．　Expected　completion　cost
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Frorn　the　results　it　can　be　seen　that　theもest　times　to　start　works　fbr　the　construction

rates　shown　on　Table　8．2　are　the　months　of　May－June．　The　reason　fbr　this　is　that　a

substantial　part　of　the　construction　can　be　quickly　cornpleted　during　the　relatively

calm　summer　period．　Construction　starting　during　other　times　of　the　year　will　take

place　mostly　during　months　of　potentially　more　severe　wave　climate，　increasing　the

chances　of　disruption　to　the　construction　or　damage　to　the　breakwateL　Sliding　and

overturning　damage　were　rare　regardless　of　when　the　breakwater　construction　started，

as　can　be　seen　from　Fig．8．ll．This　is　due　to　the　high　F．S．　used　in　the　breakwater

construction，　resulting　in　a　low　probability　of　these　failure　modes　occurring，　as　could

be　expected．　The　highest　probability　of　sliding　taking　place　was　fbr　construction

starting　befbre　the　typhoon　season（0．43％probability　of　at　least　l　caisson　surpassing

the　sliding　limit　for　constructions　starting　in　June）as　waves　during　other　times　of　the

year　are　unlikely　to　be　high　enough　to　be　able　to　make　the　caissons　slide．　Ove☆urning

failures　are　highest（between　2．3　and　3％chance　of　at　least　one　section　suffering

damage）fbr　the　constructions　starting　between　June　and　December．　This　is　because　in

these　scenarios　the　deepest　sections　of　the　breakwater（those　which　are　at　the　highest

risk　of　suffering　from　overturning　failure）will　have　the　caissons　in　place　during　the

months　when　the　most　severe　wave　action　takes　place．　However　most　of　the　caisson

飴ilures　shown　in　Fig．8．lIwere　due　to　the　rubble　mound　fbundation　being　eroded

丘om　under　the　caisson　befbre　the　toe　a描our　was　put　in　place．　This　type　of　failure

often　occurs　during　the　construction　phases　of　caisson　breakwaters，　as　it　corresponds

t・aperi・d　when　the　caiss・n　is　especially　vulnerable・An　example・f　this　type・f

fai　lure　was　observed　during　the　construction　of　a　caisson　breakwater　fbr　the　new

entrance　to　the　Port　of　Barcelona（Spain）in　November　2001．
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The　expected　number　of　failures　shown　in　Fig．8．11is　an　average　of　the　number　of

caissons　for　the　entire　breakwater　that　can　be　expected　to　fail　during　construction

　　　　　　　　　ぺ　due　to　each　failure　mode．　This　does　not　mean　that　in　each　simulation　1．1　sections　fail

due　to　erosion　when　the　construction　starts　the　month　of　January．　ln　some　simulations

a　number　of　caisson　sections　will　fail　simultaneously　due　to　a　particularly　1arge　storm

occurring，　and　the　average　obtained　from　the　Monte　Carlo　Simulation　is　the　number

shown．
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Fig．8．11．Expected　Occurrence　of　each　failure　mode

1

Figs．8．8　to　8．10　show　in　a　graphical　way　what　is　established　Japallese　Contractors

construction　practice　i．e．　the　best　time　to　start　a　breakwater　construction　is　during　the

calm　su㎜er　month，　and　typically　a　Japanese　contractor　w卯ld　try　to　aveid　the　most

risky　part　of　the　works　occurring　during　the　typhoon　or　winter　seasons．　A　Japanese

Contractor　woUld　usually　thus　start　constuctiQn　in　the　month　of　April　coinciding　with

th，　b・gi㎜三・g・f也・J卿ese猛nan・i・l　y・ar，　with・1・・g・b・eakw・t・・s　b・h・g・i・terrupt・d
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during　the　typhoon　season　in　order　to　avoid　possible　darnage．　This　reflects　in　the

estimated　premium　that　would　have　to　be　paid，　wTth＄1．06m　fbr　Ju．ne　compared　with

＄7．63m　fbr　constructlon　starting　in　February　as　shown　in　Fig．8．12．　Hence　when

establishing　the　premium　for　the　construction　of　a　caisson　breakwater　extreme　care

must　be　placed　in　obtaining　accurate　statistics　of　the　annual　variation　of　the　wave

climate　in　the　area．

The　average　number　of　accidents　during　construction　is　a　function　of　the　amount　of

worker－hours　involved　in　it，　and　hence　it　is　higher　fbr　the　scenarios　when　the

construction　is　longer　due　to　adverse　wave　climate（see　Fig．8．13）．　Therefore　not　only

does　the　adverse　weather　make　the　construction　longer　but　it　will　also　increase　the

number　of　expected　accidents　as　the　workers　can　be　exposed　to　further　accidents

during　the　periods　when　damage　has　to　be　repaired．　This　in　tum　will　lengthen　the

expected　construction　time　fUrther　by　adding　the　delays　due　to　these　accidents．

So，　the　speed　at　which　the　breakwater　is　constructed　is　crucial　in　the　determination　of

possible　damage，　and　hence　for　construction　outside　Japan　it　is　vita1　that　an　adequate

assessment　of　other　sources　of　delays（such　as　industrial　disputes　or　quarry　delays）is

made．　However，　in　the　present　simulation　these　factors　are　not　crucial　due　to　the

nature　of　the　Japanese　construction　industry　and　hence　the　results　obtained　above

could　forrn　the　basis　for　the　calculation　of　insurance　premiums　in　Japan
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One　of　the　main　limitations　of　the　computational　procedure　described　lies　in　the　fact

that　all　darnage　is　calculated　after　all　the　materials　have　been　placed　for　a　given　month．

This　is　somewhat　artificial，　and　it　would　have　been　more　realistic　to　compute　the

placement　ofmaterials　and　damage　on　a　daily　basis．　However　the　computational　time

would　increase　significantly　and　it　was　felt　that　the　procedure　used　was　a　reasonably

good　apProximation・

Due　to　the　relatively　low　cost　assigned　to　the　contractor　overheads　the　results　do　not

sh。w　a　great　sensitivity　t・wards　a　delay　in　the　c・nstructi・n　time・If血e　c・mpleti・n・f

the　entire　proj　ect（not　j　ust　the　breakwater　but　the　entire　port　development）depended
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on　the　completion　of　the　breakwater　then　a　much　higher　value　would　have　to　be

included　in　this　section　to　re　fl　ect　delays　in　ether　areas．

Finally　to　be　noted　is　how　the　resu互ts　obtained　are　highly　dependent　on　the　wave

climate　in　a　given　area．　Ifthe　model　were　to　be　applied　to　a　different　area（such　as　the

is｛and　of　Hokkaido　in　the　north　ofJapan　or　other　areas　of　the　world）the　wave　climate

parameters　would　have　to　be　changed．

A　clear　limitation　of　the　present　method　is　that　it　does　not　consider　as　a　source　of　risk

any　factors　other　than　the　wave　climate　and　accidents．　As　in　many　countries

construction　is　often　disrupted　by　many　other　factors　this　model　can　only　be　applied

in　its　present　form　to　places　where　these　other　factors　can　be　safely　ignored，　such　as

Japan．

8．4．Conclusions

The　proposed　methodology　is　able　to　provide　an　indication　of　the　expected　time　and

cost　to　complete　an　entire　caisson　breakwater，　which　couEd　serve　as　the　basis　fbr　a

management　tool　to　help　in　the　development　of　a　construction　plan　fbr　a　caisson

breakwater．　By　modifying　the　various　parameters，　rypes　and　number　of　machinery

and　workforce　involved　the　engineers　can　gain　an　insight　into　the　expected　time　it

would　take　to　build　a　certain　breakwater　and　the　degree　of　risk　in・volved．　Potential

construction　bottlenecks　that　could　arrive　from　specification　limitations　and　excessive

risk　to　certain　sections　being　damaged　due　to　inclement　weather　can　be　easily

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　identified．　The　results　presented　compare　well　with　accepted　Japanese　constructlon

practice　and　can　serve　as　the　basis　f・r　a　m・re　extensive　c・nstructi・n・management・t・・1
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fbr　consultants　and　contractors．　As　the　source　or　risk　is　limited　to　the　wave　climate

and　possible　site　accidents　the　application　of　the　model　is　restricted　to　countries　were

other　problems　in　construction（such　as　labour　strikes）can　be　safely　neglected（the

present　case　concerns　itself　only　with　Japan）．　Moreover，　by　providing　a　c1ear　idea　of

the　risk　involved　in　the　construction　process　it　could　allow　for　an　objective　assessment

of　the　co　st　to　insure　a　breakwater　during　its　construction　to　be　made．
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CHAPTER　9

CONCLUSIONS　AND　RECOMMENDATIONS　FOR　FURTHER
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　STUI）Y

9．1．Conclusions

The　present　thesis　has　focused　on　the　development　of　a　risk　assessment　methodology

fbr　caisson　breakwaters．　The　concept　of　reliability　is　a　key　element　of　this

methodology，　and　the　computation　of　the　displacements　that　the　caisson　would　be

subj　ected　to　under　different　types　of　waves　is　of　paramount　importance　for　its

accurate　evaluation．　A　new　methodology　fbr　the　evaluation　of　the　movement　of　the

caisson　was　proposed，　based　on　that　of　Shimosako　and　Takahashi（1998，1999）but

with　the　inclusion　of　tilting．　This　medel　uses　simple　soil　mechanics　theory　to　evaluate

the　vertical　displacement　at　the　back　of　the　caisson，　which　depends　heavily　on　the

degree　of　consolidation　of　the　rubble　material．　The　model　is　heavily　influenced　by　the

choice　of　the　gravel　parameters，　and　hence　care　must　be　taken　to　employ　accurate

values　ifthe　model　is　to　be　applied　to　a　real　life　breakwater．

Lab・rat・ry　experiments　were　carried・ut　t・determine　the　distributi・ns・f　l・ading

throughout　the　nlbble　rnound　fbundation　due　to　a　variety　of　wave　load　types，　ranglng

from　non－breaking　to　perfect　impact　breaking．　The　pressures　exerted　by　a　caisson

breakwater。n　the　t・P　area・f　the　f・undati・n　were　sh・wn　t・be　similar　t・th・se
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predicted　using　traditional　Boussinesq　Theory．　Most　of　the　def（〕rmation　takes　place　in

anarrow　strip　lcm　deep　at　the　top　ofthe　foundation，　and　thus　this　value　can　be

adopted　as　the　active　depth　of　foundations　in　the　computation　of　the　vertical

displacement　of　the　caisson．　However，　care　must　be　exercised　when　using　this　value，

and　if　sections　or　loads　that　greatly　differ　from　those　used　in　the　present　thesis　are

considered，　it　is　recommended　that　the　active　depth　is　calculated　using　the　equations

provided．

In　order　to　verify　the　new　DBRD　method　proposed　three　separate　approaches　were

used．　First，　laboratory　experiments　were　carried　out　to　obtain　the　probability

distributions　functions　for　sliding　and　tilting，　which　were　adequately　reproduced　by

the　simulation．　The　failure　mechanism　of　a　caisson　breakwater　subjected　to　impact

waves　was　shown　to　be　the　sliding／tilting　mode．

Sec皿dly，　the　model　was　used　to　try　to　replicate　the　darnage　that　actUally　took　pEace　at

Susami　West　Breakwater　in　2004．　Though　one　of　the　caissons　suffered　greater　vertical

movement　that　could　be　predicted　by　the　model，　all　the　other　caissons　appeared　to　fit

into　the　probability　distribution　obtained　from　the　simulation．　All　of　the　caissons’

sliding　distances　fell　within　the　obtained　sliding　distribution，　and　thus　it　appears　that

the　model　ca　n　be　applied　to　calculate　the　damage　that　would　take　place　on　a　prototype

breakwater　that　was　subj　ected　to　a　H1／3　higher　than　it　was　designed　for．

Finally，　s・litary　waves　were　empl・yed　in　lab・rat・ry　experiments　t・try・t・understand

the　failure　mode　of　caisson　breakwaters　under　different　types　oftsunami　attack・　which

influenced　the　loads　recorded　at　the　back　of　the　caisson．　By　using　the　methodology

175



shown　in　Chapter　5　it　was　possible　to　roughly　estimate　the　vertical　displacement　that

could　be　expected　fbr　a　certain　wave，　though　further　research　is　needed　at　this　stage．

Thus　the　model　proposed　is　quite　robust　and　can　be　applied　to　a　variety　of　wave

conditions，　provided　that　the　gravel　parameters　are　accurate．　However　the　model　so

far　has　not　been　verified　in　large　scaie　iaboratory　tests，　and　it　shouid　be　apPlied　to

more　real　failure　cases　before　it　can　be　used　in　real　design．

The　DBRD　Method　was　then　employed　in　a　new　methodology　fbr　the　risk　assessment

of　a　breakwater　during　the　construction　phase．　The　proposed　methodology　is　able　to

provide　an　indication　of　the　expected　time　and　cost　to　complete　an　entire　caisson

breakwater，　comparing　well　with　accepted　Japanese　construction　practice．　Thus　it

could　serve　as　the　basis　fbr　a　management　tool　to　help　in　the　development　of　a

construction　plan　for　a　caisson　breakwater，　allowing　engineers　to　check　the　effects　of

different　construction　machinery　on　the　works．　As　the　s皿rce　or　risk　is　limited　to　the

wave　climate　and　construction　accidents　the　application　of　the　model　is　restricted　to

countries　were　other　problems　during　construction（such　as　labour　strikes）can　be

safely　neglected（namely　Japan）．　By　providing　a　clear　idea　of　the　risk　involved　in　the

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　■construction　process　it　allows　for　an　obj　ective　assessment　of　the　cost　to　lnsu．re　a

breakwater　during　its　construction　to　be　made．

9．2．Recommendations　for　Further　Study

One　of　the　main　areas　of　uncertainty　in　the　present　mode1　lies　in　the　determination　of

the　gravel鋼meters，　which　were・btained　using　small－scale　experiments・　lt　is

rec。mmended　that　large　scale　experiments　using　unc・nstrained　gravel　sh・uld　be
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carried　out　to　ascertaln　whether　the　parameters　employed　in　the　present　simulation

Were　aCCUrate　Or　nOt．

Due　to　the　small　scale　employed　in　the　present　experiments　it　was　not　possible　to

accurately　measure　the　pressure　due　to　solitary　waves　on　the　vertical　face　of　the

caisson．　Larger　scale　experiments　should　be　canied　out　to　detemiine　the　time　history

of　this　pressure　in　order　to　be　able　to　compute　the　sliding　distance　of　tbe　caisson　due

to　this　type　of　wave　attack．　AEso，　it　is　necessary　to　clarify　at　what　height　within　the

vertical　face　the　maximum　pressure　is　exerted，　which　is　thought　to　be　dependent　on

the　solitary　wave　type．

To　further　verify　the　present　model　more　reai　lifb　failures　should　be　obtained，　and　the

role　of　wave－dissipating　concrete　blocks　should　be　ascertained，　in　order　to　see　if　the

application　ofthe　model　proposed　to　Susami　breakwater　was　adequate　or　not．

Regarding　the　methodology　fbr　the　construction　phases，　it　would　be　necessary　to

include　all　other　failure　modes（slip　failure，　etc）in　the　computation　in　order　to

eliminate　some　of　the　simplifications　of　the　system．　Also，　in　order　to　apply　the　model

i。devel・ping　c・untries・it・is・necessary・t・include　n・n－weather　related　delays・　such　as

the　effects　of　labour　disputes　or　other　possible　site　problems．
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APPENDIX　A

LABORATORY　EXPERIMENTS　TO　DETERMINE　GRAV肌

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　PARAM肌ERS

A．1．Introduction

In　order　to　be　able　to　adequately　evaluate　the　deformations　in　the　rubble　meund

foundation　of　a　caisson　breakwater　it　is　of　paramount　impomamce　to　determine　the

parameters　that　govern　the　bearing　capacity　and　compaction　of　the　gravel．　I　n　order　to

do　so　a　series　of　experiments　based　on　the　Japanese　Soil　Mechanics　Codes　of　Practice

were　carried　out　at　the　Soil　Mechanics　Laboratory　of　Yokohama　National　University．

A．2．Void　Ratio

The　void　ratio　of　a　gravel　material　can　be　fo　und　using　a　very　simple　method　as

outlined　below．

．，・9E．2．1．　Tlteo」ret’ca’丑αd『冨rou〃d

The　void　ratio　of　a　foundation　material（のis　de輪d　as　the　ratio　of　the　volume　of

voids　to　the　volume　of　solids．　The　void　ratio　in　a　sample　of　gravel　can　be　given　by　the

equatlon

θ＝・生一1　　　　　　　　　　　　’　　（A⊥）
　　　　ρ。
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　　　　　背x　　　　　　Ws

ρs＝　　　　　　　　　　　　ρa＝

　　　　　Vs　　　　　v

where，

e＝void　ratio

Ps＝　density　of　gravel　particles　only

pa＝density　of　gravel　as　a　whole

l＞IZs　＝　weight　of　gravel　particles　only

Vs　＝　volume　of　gravel　particles　oniy－excluding　air　and　water　voids－

V＝　volume　of　gravel　particles　including　air　and　water　voids

（A．2．）

z4．2．2．」lfe〃i　odolo8ツ

In　order　to　dete㎜ine　Vs　a　ldm3　typical　sample　of　the　gravel　was　placed　in　a

graduated　transparent　recipient．　Then，1dm3（i．e．11itre）of　water　was　placed　in　a

separate　container　and　the　water　was　poured　into　the　recipient　containing　the　gravel

till　the　wave　reached　the　top　ofthe　l　dm3　mark．　By　measuring　the　remaining　volume　of

water血e　void　ratio　of　the　gravel　could　be　determined．

A．2．3．Resutts

For　the　unconsolidated　soil　condition　after　the　recipient　containing　the　gravel　was

fllled　up　O．5551itres　ofwater　remained　in　the　water　recipient．　Both　ps　and　p．　could　be

deterrnined　fbr　the　initial　unconsolid4ted　soil：

　　　　　　ρa＝1．33kg∫0．OOlm3，

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　3
　　　　　　ρs＝1．33kg／0．000555　m

　　　　　　e＝・O．80．
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The　Pa　of　any　consolidated　soii　can　then　be　detennined　by　taking　into　account　the

difference　in　wejght　between　the　initial　unconsolidated　condition　and　each　subsequent

condition，　and　bence　the　void　ratios　of　other　more　consolidated　gra・vel　can　be

calculated．

A．3．ReRationship　betWeen　Young，s　Modulus　and　Void　Ratio．

The　fbllowing　test　was　carried　out　according　to　the　Japanese　Standard　JIS

A1210：1999　in　order　to　examine　the　consolidation　that　can　be　expected　in　a　sarnple　of

gravel　when　a　steadily　increasing　load　is　applied　to　it，　From　these　experiments　the

Young’s　Modulus　for　gravel　ofvarious　void　ratios　can　be　determined．

A．3．1．ρψπ匡〆∫o〃Of　Young’5ルfod〃us

The　Young’s　Modulus（E）is　a　measure　of　the　stif血ess　of　a　given　material，　and　it　is

defined　as　the　ratio，　fbr　small　strains，　ofthe　rate　ofchange　of　stress（σ）with　strain固．

This　can　be　experimentally　determined　from　the　slope　of　a　stress－strain　curve　created

during　tensile　tests　conducted　on　a　sample　ofagiven　material，　so　that

E＝≦≡二　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　（A．3）

　　　　ε

In　soil　mechanics　two　different　types　of　Young’s　Modulus　can　be　de丘ned，　depending

of　whether　the　strain　produced　in　the　material　is　recovered　or　not　at　the　end　of　the

　　　　　　experlment：

　　　．The　Plastic　Y。皿9・s　M・dulus尋，　which　c・rresp・nds　t・the　plastic声・fthe

　　　　　　deformation，　and　refers　to　the　pa曲舳e　strain　which　is　not　recovered　at　the

　　　　　　end　of　the　experiment
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●　The　Elastic　Young’s　Modulus，　which　corresp皿ds　to　the　elastic　deformations

　　　in　the　gravel，　which　will　be　recovered　at　the　end　of　the　experiment．

z4．3．2．」1鹿〃todotogP

lOOO　cm30fgravel　was　placed　in　a　metai　cylindrical　container　measuring　12．3cm　tall

and　l　Ocm　in　diameter．　The　weight　of　the　container　was　measured（3．99　kg）befbre

placing　the　gravel　and　the　combined　weight　of　container　and　gravel　was　then

measured　fbr　a　variety　of　gravel　samples，　each　with　a　different　void　ratio．　A　summary

of　the　tests　that　were　carried　out　caii　be　seen　in　Table　A．1　below．

Table　A．1　Summary　of　Consolidation　Tests

　Test

mumber

Weight　of

@mould

Weight　of

唐垂?モ奄高?氏@plus

高盾浮撃пikg）

Weight　of

@　　■唐垂?モ撃高?氏

Bnly（kg）

Void　Ratio

@　　（召）

1 3．99 5．43 L44 0．66416

2 3．99 5．45 1．46 0．64137

3 3．99 5．47 1．48 0．61919

4 3．99 5．52 153 0．56627

5 3．99 553 1．54 0．5561

6 3．99 5．61 L62 0．47926

7 3．99 5．63 1．64 0．46122

8 3．99 5．75 L76 0．36▲59

Acylindrical　metallic　loading　head　measuring　l　Ocm　in　height　and　scm　diameter　was

then　placed・n　t・P・f　the　gravel．　Care　was　taken　t・ensure・that・the・t・P・f　the　gravel

was．reas・nably　flat　s・that　the　l・ading　head　was　n・t・inclined・　The　1・ading　head　was

c。㎜ected　t。　a　driving　l・ad　that　pushed　it　int・the　gr・und・at・a　c・nstant　pace・f　1㎜

per　minute．　The　driving　1・ad　was　c・ntr・lled　using　a　Digital　Speed　Meter　c・nstructed

by　Oriental　M・t・rs（Japan）．　The　1・ad　apPlied　was　variable
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c°nstant　penet「ati°n・at・・a・d・he　machi・・p・・vid・d・i・forma・i・n・・anea，by　PC。。　the

I°ad　apPli・d・t　each　m・nient・　AI・・，・digi・・1…ai・g・g・was　placed．i。。，d，，　t。

measu「e　the　c・ns・lid・ti・n　i・th・g・av・1，　a・d　th・d・…bt・i・was　st・，ed、1、。。n、PC，

An　Excel　fil・・h・wi・g　b・tl・the　di・placeme・t　and　th・f・・ce・h・t　wa・apPli，d、。uld、huS

be°btained・Fig・A・1・h・w・aph…g・aph・f・he　exp・・imen・・1・pP・・a…ide。・ifyi。9

each　ofthe　elelnents　described　above，

Fig．　A．1．Consolidation　Test　Experimental　Apparatus

／L3・3・Results　andAnalysis

The　data　obtained　from　the　experiment　was　plotted　in　Fig．　A．2．　From　this　grapll　it　can

be　seen　llow　fbr　gravels　with　an　initia11y　high　void　ratio（e）agreat　amount　of

consolidation　will　occur　Ibr　limited　applied　Ioads，　whereas　those　with　a　lowerθwilI
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「equ1「e　greater　loads　fbr　the　same　displacement　to　take　place．　For　all　specimens　the

arnount　of　load　required　to　produce　a　set　displacement　is　not　linear，　and　regardless　of

th・i・iti・l　e　a　p・・g・essi・・ly・1・・g・r’　f・・ce　i・need・d　f・・each・fUrth・・unit・f　di・placeme。t

in　the　ver亡ical　direction　to　take　place．

Generally　the　strains　that　are　obtained　in　the　gravel　are　not　recovered　at　the　end　ofthe

experiment，　and　hence　it　can　be　assumed　that　for　the　present　experiment　E＝　Ep．　By

　　コ　　　　　　　　　　ロ

uslng　simple　stress／strain　theory　it　is　possible　to　calculate　the　Ep　fbr　each　soil　sample

using　the　results　of　Fig．　A．2．　In　order　to　do　so　the　ioad　at　a　displacement　of　lmm　fbr

each　of　the　soil　sarnples　was　read　from　Fig．　A2　and　by　using　Eq．（A．3）Ep　could　be

obtained．　From　the　results　of　table　A．2．　it　is　possible　to　obtain　the　relationship

between　e　and　Ep　as　shown　in　Fig．　A．3．

Load　vs　diSplacerment　ofConsolidation　Test
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Fig．　A．2．　Load　vs　displacement　in　rubble．
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Table　A．2．　Determination　of　Ep　from　Consoiidation　Experiments

Test

浮高b

Force

`pplied

iunit：

汲№?j

Force

`pplied

iunit：N）

Stress

@　　σ

@　（F／A）

@　　　　　　つ浮獅奄煤FN／m’

Displacement

@　　　（m）

Strain

@　ε

　Young’s

lodulus

@　　（場）

tnits：kN／m2

Void

窒≠狽奄潤iの

1 16．7178 163．9448 83517．46 0．001018 0．008278 10089．42 0．664164

2 26．5518 260．3829 132645．4 0．001018 0．008278 16024．38 0．641367

3 24，585 24LO953 122819．8 0．001018 0．008278 14837．39 0．619187

4 34，419 3375334 171947．7 0．001018 0．008278 20772．34 0．566271

5 51」368 501．4781 255465．2 0．001018 0．008278 30861．77 0．556102

6 34419 3375334 171947．7 0．001018 0．008278 2077234 0．479257

7 38．3526 376．1086 191598．9 0．001018 0．008278 23146．33 0461217

8 54，087 530．4096 270203．6 0．001018 0．008278 32642．25 0．361589

Young’s　Modulus　vs．Void　ratio
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Fig．　A．3　Relationship　betWeen、Ep　and　e

194



／1．3．4．Discusぶ輌on

In　the　present　experiments　it　has　been　assumed　that、E＝Ep，　which　is　not　strictly　true　as

there　will　always　be　a　srnail　percentage　of　the　displacement　which　wiU　be　recovered

at　the　end　of　the　test．　However，　in　the　case　of　gravel　materials　this　recovery　is　very

small　and　its　effect　can　be　neglected　for　the　p塒）oses　of　the　present　research．　The

results　show　how　there　is　a　clear　relationship　between　the　e　and」Ep，　with　lower　void

ratio　gravels　having　higher　Young’sModulus．

However，　there　are　several　limitations　in　applying　the　results　of　the　present

experiments．　First　and　foremost　is　the　issue　of　the　boundary　conditions　as　during　the

experiments　the　gravel　was　confined　into　a　small　mound　which　constrained　its

movement．　This　would　result　in　the　gravel　exhibiting　a　much　greater　strength　than

unconstrained　gravel，　such　as　that　which　forms　the　foundation　of　caisson　breakwaters．

Secondly，　it　is　not　clear　how　homogeneous　was　the　compaction　achieved　throughout

the　gravel　pro創e．　This　could　be　responsible　fbr　some　of　the　fluctuations　observed　in

Fig．　A．2，　where　there　is　often　not　much　difference　between　the　gravels　with　lower

void　ratios．　Indeed，　often　the　curves　cross　each　other，　indicating　how　there　are　other

parameters　influencing　the　strength　in　the　s・iL　The智pe・f　m・vement・f　particles

over　one　another　as　they　attempt　to　compact　is　probably　another　cause　of　these

fluctuations．

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Also，　the　present　experiments　applied　loads　at　a　very　slow　rate，1mm　per　mlnute，

which　is　much　slower　than　the　rapid　cycles　of　loading　and　unloading　due　to　waves．

Hence　it　is　P。ssible・that・the・nature・f・the・stress－strain　curves　is　different・and　that　in
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the　case　of　loading　by　wind　waves　a　significant　percentage　of　the　vertical

displacement　is　recovered　at　the　end　of　each　load　cycle．　Therefore　it　is　possible　that　in

the　case　of　wind　waves　the　assumption　than　E＝Ep　incurs　more　significant　errors　than

in　the　present　experiment．

Nevertheless　the　results　presented　provide　a　good　indication　of　the　type　of　gravel

parameters　that　can　be　expected　in　the　fbundation　of　a　caisson　breakwater　and　how

these　parameters　would　be　influenced　by　the　degree　of　consolidation　in　the　graveL

A．3．Relationship　betWeen　Compaction　Energy　and　Void　Ratio

The　following　test　was　carried　out　to　the　Japanese　Standard　JIS　A　1210：1999‘‘Test

Method　for　Soil　Compaction　using　a　Rammer”

鴎．3．1．ルle吻dology

Afモer　drying　the　gravel　in　an　oven　fbr　one　hour　to　ensure　that　it　was　completely　dry，　it

was　placed　in　a　metal　cylindrical　mould　12．3　cm　tall　and　10　cm　in　diameter．　A

removable　top　was　then　attached　to　the　top　of　the　mould　as　shown　on　Fig．　A．4、　The

grave互was　placed　inside　the　mound　in　three　different　layers，　with　each　layer

consolidated　using　a　drop　rammer．　A丘er　the　third　layer　had　been　placed，　the

rem・vab互e　t・P　was　withdrawn　amd　the　excess　gravel・n　t・P・fthe　m・uld　was　rem・ved・

At　this　point　the　sample　was　weighted　and　it’s　void　ratio　determined．
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Rammer

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Removable

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　tOP

　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　Mould

Gravel

Fig．　A．4．　Schematic　Representation　of　Rammer　Test

The　number　of　times　the　rammer　was　dropped　was　varied　in　order　to　change　the

compaction　energy　going　into　the　sample　material，　given　by　the　fbrmula：

E・一研パi」1’1’杣輌3）

　　　　　　　　　　　　mθ「l

where　l

Ec－C・mpacti・n　Energy（k」ノm3）

n7R　・　Rarnmer　Weight（kN）

Hram　＝　Height　of　strike　ofthe　Rarrmier

NL＝　Number　of　layers　placed

Umeu＝Mould　volume

In血e　present　experiment昨一25　kg，　H・・　30cm，　Um。u・　IOOO　cm3・
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ノ霊．3．2．」Re亙ults　and≠ina｛ン∫’∫

The　results　of　the　Rammer　Test　are　summarized　in　Table　A．3．　From　these　results　a

relationship　between　E、　and　e　can　be　obtained，　as　shown　in　Fig．　A．5．

The　results　show　that　there　is　a　very　clear　relationship　between　the　amount　of

compaction　energy　that　goes　into　the　gravel　and　the　void　ratio　achieved　due　to　this

compaction．　The　relationship　however　is　not　linear，　with　the　void　ratio　decreasing

rapidly　at　first　with　very　little　energy　applied　to　it，　Once　e〈05　the　rate　of　compaction

decreases　markedly，　with　very　large　amounts　of　energy　having　to　be　applied　to

achieve　fUrther　compaction　once　e＜0．45．

Table　A，3．　Results　of　Rammer　Test

　Test

mumber

Noof
唐狽窒奄汲?

Weight　o

@mould

@　（kg）

Weight　of

№窒≠魔?戟@plus

高盾浮撃пikg）

Weight　of

№窒≠魔?穴K

@　（kg）

　Void

qatio（の

Compaction

?獅?窒№凵@Ec

@　（kJ／m3）

1 0 3．99 5．38 1．39 0．72403 0

2 5 3．99 5．54 1．55 054606 llO250

3 10 3．99 5．55 156 0．53615 220500

4 15 3．99 5．61 L62 0．47926 330750

5 20 3．99 5．65 1．66 0．44361 44三〇〇〇

6 25 3．99 5．65 1．66 0．44361 551250

7 30 3．99 5．68 1．69 0．41799 661500

8 1 3．99 553 154 05561 22050

9 2 3．99 5．59 L6 0．49775 44100

10 3 3．99 5．57 1．58 0．51671 66150

11 4 3．99 5．56 i．57 0．52637 88200

12 8 3．99 5．59 1．6 0．49775 176400

13 13 3．99 5．63 1．64 0．46122 286650

14 0 3．99 5．44 1．45 0．65269 0

15 0 3．99 5．42 L43 0．6758 0
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ComPaction　Energy　vs．Veid　ratio
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Fig．　A．5．　Relationship　betWeen　Compaction　Energy　and　Void　Ratio

ノ1．3．3．1）iScuss’o」厚

The　relationship　between　the　amount　of　energy　going　into　a　sample　of　gravel　and　the

reduction　in　the　void　ratio　caused　by　compaction　was　shown　by　the　experiment．　To　be

noted　is　how　although　the　rate　of　compacti皿slows　down　markedly　after　e＜0．45，　it

never　reaches　O．　Although　in　theory　there　would　be　a　limit　to　the　density　that　can　be

achieved　in　g輌materia1，　in　practice　with　each　rammer　strike　some　of　the　gravel

声icles　break，　creating　smaller　granular　material　capable・f　achieving　higher

densities．　Thus　it　appeaエs　that　around召く0．45　rnost　of　the　compaction　that　occurs　ls

because　of　this　breakage　of　gravel　elements　into　smaller　particles，　explaining　the　slow

rate。fc。mpacti・n．　This　has　t・be　kept　in　mind　when　using也e　relati・nships・btained

廿。m　this　experiment　int・real　caiss・n・f・undati・ns，　as　the　breakage・fgravel　elements

int。　smaller。nes　will　be　g・verned　by　the　type・r　r・ck　the　p頑cles　are　made・f（as

different　types　of　rocks　have　different　strengths）・

H。wever，　in　the　case。fpr・t噸e　caiss・ns血il田e・c醐s　be』the　v・id　rati・reaches

such　small　values，　and　hence　it　is　n・t　cruci司t・c・nside品is訂ea・f　Fig・A5・An
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effect　which　is　more　likely　to　influence　the　apPlicability　of　the　results　obtained　is　that

of　boundary　effects．　In　the　experiment　that　was　carried　out　the　mould　wall　constrains

the　grave1，　and　is　apPears　that　by　doing　so　it　aUows　it　to　compaction　much　quicker

than　in　an　unconstrained　soil．　Although　this　effect　cannot　be　underestimated　the

results　nevertheless　provide　an　adequate　indication　of　what　kind　of　compaction　could

be　expected，　and　are　probably　adeq岨te　for　the　higher　void　ratio　gravels・As　the　void

ratio　decreases　the　results　probably　deviate　more　f士om　the　unconstrained　results，

though　these　are　less　critical　to　the　simulations　the　present　the　sis　deals　with．
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APPENDIX　B

SOLITARY　WAVE　TYPES

Figs　B．1．（a－d）．　Non－breaking　solitary　wave　type
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Figs　B．2．（a－d）．　Almost　breaking　solitary　wave　type
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Figs　B．3．（a－d）．　Breaking　solitary　wave　type
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Figs　B．4．．（a－d）．　Bore　solitary　wave　type
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