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A retarding basin, that temporarily stores storm water to reduce downstream flow rate, is one of the 

most effective countermeasures to mitigate existing downstream flooding problems. Effectiveness of the 
basin is dependent on design of an overflow levee. Experimental works have been commonly employed 
for the overflow levee design. The objective of this study is to demonstrate that the numerical model, 
which are comprised of the distributed hydrological model, the 2D unsteady flow model based on flux-
difference splitting scheme as well as unstructured finite-volume method, is an effective tool to evaluate 
the stage-discharge relationship of the Mutabe retarding basin in the Rokkaku River. 
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１．はじめに 

 

2000年9月東海豪雨災害以降に発生した主要な豪雨災

害に共通する課題の一つに内水/外水処理と上下流/本支

流の治水バランスの問題がある．この背景には，河道，

遊水地，排水ポンプといった各種治水施設の機能と能力

が異なるだけでなく，計画規模や計画手法も異なってい

るという問題がある．したがって，内外水複合氾濫が生

じやすい低平地流域においては，内水/外水処理に関係

する各種治水施設の機能と能力を適切に評価した上で，

治水バランスの取れた治水システムを構築していくこと

が，被害最小化にとってとりわけ重要になる1)． 
以上のような理由から，筆者は任意の降雨外力と本川

下流端水位を与条件として，遊水地による洪水調節，ポ

ンプ排水による内水排除等の各種治水施設の機能を考慮

して，流域の治水バランスを評価できる内外水複合氾濫

シミュレータの開発を進めている2)． 

各種治水施設のうち遊水地については，一般に

1/20~1/40縮尺の大型模型実験に基づき計画諸元が決定さ

れるが3)，そのような方法では，想定とは異なる洪水に

対する洪水調節効果の把握が難しく，また構造の見直し

が発生した場合等では新たに模型実験が必要となること

等の理由から，筆者は内外水複合氾濫シミュレータのモ

デルの枠組みである平面2次元不定流モデルで遊水地に

よる洪水調節を定量的に評価できる数値シミュレーショ

ンモデルの開発に力を入れてきた4),5),6),7),8)． 
本研究は，内外水複合氾濫シミュレータ2)の開発の一

環として，水制を用いた遊水地の洪水調節機能の向上性

について検討したものである．まず遊水地による洪水調

節を考慮して洪水追跡を行う“河道・遊水地解析モデル
6)”にポンプ排水による内水排除や不透過性水制の取り

扱い等を加えた“外水処理モデル”(以下「本モデル」

という)を新たに開発し，水制の設置位置や基数等を系

統的に変化させた模型実験に基づき，本モデルが遊水地

の洪水調節機能に及ぼす水制の影響を定量的に評価可能



 

であることを実証する．次に本モデルをわが国を代表す

る低平地感潮河川である六角川水系に適用し，水制を用

いた牟田辺遊水地の洪水調節機能の向上と水制設置が外

水位に及ぼす影響について評価・検討する．なお，本モ

デルの有用性を具体的に示すことがこれらの評価・検討

の目的であり，実際に水制を用いた同遊水地の機能向上

策が検討されているわけではない． 
 

２．本モデルの概要 

 

本モデルは，FDSを用いた平面2次元不定流モデルで

あるPSA-FUF-2DF model7)を基本とし，遊水地の洪水調

節を考慮して洪水追跡を行う“河道・遊水地解析モデル
6)”に，流出解析7)，洪水追跡におけるポンプ排水および

不透過性水制の取り扱いを組み込んだものである．流出

解析，遊水地による洪水調節とポンプ排水による内水排

除の取り扱い，洪水追跡の境界条件は次の通りである． 

 

(1) 流出解析 

分布型流出解析モデル9)により，任意の降雨から河道

への流出流量ハイドログラフQO(t)を算出する． 
 

(2) 洪水追跡 

a) 遊水地およびポンプ排水の取り扱い 

・遊水地による洪水調節 

遊水地の水位H-容量V関係を越流堤裏法尻に境界条件

として与え，越流流量Qe(t)で遊水地に横越流させる(H-V
解析)6),7)． 
・ポンプ排水による内水排除 
ポンプ運転操作記録あるいは排水機場の施設規模を参

考に設定した排水量Qp(t)を河道に排水させる．排水機場

の運転操作記録が不明な場合は，各排水機場が受け持つ

内水域のうち，地盤高がH.W.L.よりも低い範囲を湛水域

とし，流出解析より得られた内水をポンプ運転調整ルー

ルに基づきQp(t)で河道に排水させる． 
b) 洪水流の境界条件 

河道上流端には流量ハイドログラフQ(t)，下流端には

水位ハイドログラフH(t)を与える6),7)． 
 

３．模型実験結果に基づく本モデルの検証 

 

以下では，模型実験結果に基づき，本モデルが遊水地

の洪水調節機能に及ぼす水制の影響を高い精度で評価可

能であることを実証する． 

 

(1) 実験装置の概要 

実験装置は，流量制御システム付きの可変勾配水路

(長さ20.0m，幅0.60m，高さ1.00m)内に河道部，堤防部，

越流堤部，水路外に遊水地部を設けたものである．図-1

に実験装置と重要な諸量を示す． 
河道部は，アクリル製の矩形断面水路(長さL=6.80m，

幅B=0.30m，勾配I=1/1000，粗度係数n=0.01s/m1/3)の下流

端に水位調節のための刃形堰(堰高s=0.016m)を設けたも

のである．河道湾曲部は，湾曲部に越流堤が設けられた

複数の実遊水地の越流堤近傍の河道形状(曲率半径r，川

幅B)を航空写真10)から読み取り，その形状を参考に曲率

半径川幅比r/B=7とし，図-1に示した斜線部の範囲を横

断勾配IT=0.06に設定したものである．堤防部は，右岸側

に法面勾配1割の堤防(高さD=0.06m，堤防敷幅T=0.15m)
を設け，左岸側は越流しないように壁面としたものであ

る．越流堤部(高さDe=0.02m，越流堤長Le=0.3m，敷幅

Te=0.11m，天端幅Be=0.03m，表法面勾配1割，裏法面勾

配3割)は，湾曲部内岸側に設けたものである．なお，遊

水地部は越流堤でもぐり越流が生じない十分な貯水面

積・容量の遊水地とした． 
 

(2) 実験条件と方法 

表-1に実験条件を示す．以上のような実験装置に図-2
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 図-1 実験装置と重要な諸量 



 

の流量ハイドログラフQ(t)の洪水流を流入させた場合を

CASE A，CASE Aと同様の流入条件で湾曲部外岸側に不

透過性水制(高さHg=0.08m，水制長Lg=0.03，0.09m，水

制幅Bg=0.01m)を1基設けた場合をCASE B，2基設けた場

合をCASE Cとした．なお，CASE Bでは，水制設置位置

を越流堤に対して上流，対岸，下流の3通りに，水制長

川幅比Lg/Bを0.1，0.3の2通りに変化させた．CASE Cで
は，一般に水制の設置距離Sgと水制長Lgとの比は

Sg/Lg=2~4とされることから11)，Sg/Lg=2となるように2基
目の水制を設けた． 
測定項目は，河道部上流端の地盤高を基準(0m)とした

河道部の水位ハイドログラフH(t)，越流部からの越流流

量ハイドログラフQe(t)および越流堤付近の流況である．

H(t)は，図-1中に●で示した越流堤の上流側(2.47m)，近

傍(3.4m)，下流側(4.33m)において容量式波高計で計測し

た．測定のサンプリング間隔は0.05秒である．Qe(t)は，

図-1中に○で示した地点に目盛り付きの細い尺を設置し，

デジタル画像から遊水地の水位の変化を読み取り求めた．

水深平均流速ベクトルUmは，直径0.005mの発泡スチ

ロールの動きをPTV解析して得られた表面流速ベクトル

Upを対数則(Um=0.9Up)12)で変換して求めた． 

 
(3) 洪水追跡の解析条件 

洪水追跡の境界条件は，上流端には図-2に示したQ(t)
を，下流端には次の2通りの水位ハイドログラフH(t)を与

えた． 
①河道部下流端の実測水位ハイドログラフHⅠ(t)(以下

「境界条件Ⅰ」という) 
②刃形堰の公式(別途実験より流量係数を決定)を用いて

水位H-流量Q関係を算出し，下流端のQ(t)から求めた水

位ハイドログラフHⅡ(t)(以下「境界条件Ⅱ」という) 
なお，「境界条件Ⅱ」は「境界条件Ⅰ」が不明な場合

に用いるものである．計算に用いた格子は，越流堤付近

は0.02m，その他の箇所は0.04mを基準とした三角形非構

造格子で，その総数はCASE Aが11,595個，CASE Bが
11,607~11,773個，CASE Cが11,806~11,918個である． 
 

(4) 実験結果と解析結果の考察 

a) 河道水位と越流堤高の比H(t)/De 

図-3に河道水位と越流堤高の比H(t)/Deを示す．紙面の

都合でCASE Bの結果のみを示す．図中の●は実験結果を，

赤，青の実線はそれぞれ「境界条件Ⅰ」，「境界条件

Ⅱ」を用いた解析結果を，緑の実線は水制を設けない

CASE Aから得られたピーク値を示している． 
これからわかるように，水制の設置位置ならびに水制

長川幅比Lg/Bを変化させたCASE Bでは，H(t)/Deのピー

ク値は，CASE Aに比べて，越流堤上流側(2.47m)では上

昇し，下流側(4.33m)では低下する．またH(t)/Deのピーク

値は，越流堤近傍(3.4m)ではCASE B-1,2で低下，CASE 
B-3で上昇する．これは，水制の設置位置にかかわらず，

水制上流側では洪水流が堰上げられ，下流側では水面勾

配が生じるためである． 
Lg/Bの違いに着目すると，Lg/B=0.3ではLg/B=0.1と比べ

て，越流堤上流側(2.47m)では水制上流側の貯留効果が

より顕著になるため，H(t)/Deのピーク値は大きくなる．
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図-3 河道水位と越流堤高の比H(t)/Deの経時変化 

(上：CASE B-1，中：CASE B-2，下：CASE B-3) 
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図-4 越流堤付近の流況 (左：CASE A，右：CASE B-3-1) 



 

越流堤下流側(4.33m)については，CASE B-3-1では貯留

効果により越流堤付近のH(t)が上昇し，越流流量が大き

くなるために，H(t)/Deのピーク値は低下する． 
H(t)/Deのピーク値の解析結果と実験結果の相対誤差は，

CASE Bでは「境界条件Ⅰ」で約1.9%，「境界条件Ⅱ」

で約2.0%とほぼ同じであった．CASE Cについても誤差

はCASE Bとほぼ同様であった．なお，「境界条件Ⅰ」

を用いた解析結果よりも「境界条件Ⅱ」を用いた解析結

果の方が誤差が若干大きくなっている．これは，刃形堰

の流量係数が定常流に関するものであることによる． 
b) 越流堤付近の流況 

図-4にピーク越流流量時における越流堤付近の流況の

実験結果と解析結果を示す．図中の赤のベクトルは水深

平均流速Umを示している．紙面の都合でCASE Aと水制

を越流堤下流側に設けたCASE B-3-1の結果のみを示すが，

その他のCASEについても傾向は同様であった． 
実験結果からわかるように，CASE B-3-1では，水制に

よる水はね効果と水制上流側での洪水流の堰上げによる

流勢の抑制効果により，CASE Aに比べて越流堤付近の

河道部の流向が越流堤側へシフトし，越流堤付近の河道

部の流速が小さくなる． 
解析結果については，流速ベクトルの方向や大きさに

実験結果との若干の違いは認められるものの，越流堤付

近の河道部の流況は概ね再現されている．なお，越流堤

部で見られる流速ベクトルの方向や大きさの若干の違い

は，平面2次元不定流モデルである本モデルが越流堤付

近の3次元性の強い流れを正確に再現できないためであ

るが，以下で確認するように，最も重要な越流流量ハイ

ドログラフQe(t)はほぼ正確に再現できる． 
c) 越流流量Qe(t) 

図-5に越流流量ハイドログラフQe(t)を示す．紙面の都

合で水制を1基設けたCASE Bの結果のみを示す．図中の

●は実験結果を，赤と青の実線はそれぞれ「境界条件

Ⅰ」，「境界条件Ⅱ」を用いた解析結果を，緑の実線は

CASE Aの実験から得られたピーク値を示している． 
これからわかるように，CASE BではCASE Aに比べて，

Qe(t)のピーク値はCASE B-1,2で減少，CASE B-3で増加

する．これは，水制を下流側に設けた場合は，越流堤近

傍(3.4m地点)の水位が上昇すると同時に流速が小さくな

り，洪水流が遊水地へ流れ込みやすくなるためである． 
Lg/Bの違いに着目すると，Lg/B=0.3ではLg/B=0.1と比べ

て，CASE B-1,2ではQe(t)のピーク値は低下する．これは，

Lg/Bの大きいCASEの方が水制を越流堤の上流側あるい

は対岸に設けた場合に，越流堤の上流側で流勢が抑制さ

れ，洪水流が遊水地へ流れ込み難くなるためである．ま

た，CASE B-3では水制の貯留効果のためにQe(t)のピー

ク値は上昇する． 
Qe(t)のピーク値の解析結果と実験結果の相対誤差は

CASE Bでは「境界条件Ⅰ」で約3.1%，「境界条件Ⅱ」

で約2.6%とほぼ同じであった．CASE Cについても誤差

はCASE Bとほぼ同様であった． 

 

４．牟田辺遊水地の貯留量の増加の検討 

 

以下では，本モデルを用いて，六角川水系牟田辺遊水

地を対象として，水制を用いた洪水調節機能の向上とそ

れに伴う外水位への影響について評価・検討する． 
 

(1) 六角川水系と牟田辺遊水地の概要 

図-6に六角川流域の航空写真，水位，流量の観測所，

治水施設(排水機場，牟田辺遊水地，堰)を示す． 
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図-5 越流流量ハイドログラフQ e(t) (左：CASE B-1-0，中：CASE B-2-0，右：CASE B-3-0) 



 

佐賀平野を流れる低平地感潮河川である六角川水系の

中下流域では自然排水が困難なため，2014年8月時点で

59箇所の排水機場が国，県等により整備されている．現

在の整備水準を上回る出水時に継続的にポンプ排水を行

うと，破堤の恐れがあることから，2006年6月にポンプ

運転調整方針が策定され13)，2009年7月出水時には牛津

川砥川大橋水位観測所で運転調整水位に達したため，運

転調整が行われた．また牛津川流域では，1990年7月出

水で内外水被害が発生したことを受け，下流域の洪水被

害軽減を目的として2002年6月に牟田辺遊水地が完成し

ている．2009年7月に大洪水が発生し，同遊水地の洪水

調節機能と牛津川の治水安全度とのバランスが問題とな

り，2013年3月末に洪水調節効果の向上を目的として越

流堤の改築が行われた． 
 

(2) 解析条件 

解析対象領域は，流出解析9)については六角川流域を，

洪水追跡については，六角川は潮見橋水位観測所地点~
河口，牛津川は浦町橋水位観測所地点~六角川合流点と

した．解析対象洪水は，河道データ14)等の関係から2009
年7月出水とした． 

図-7に1基目と2基目の水制の設置位置と解析に用いた

河床高を示す．水制の設置にあたっては，前述した模型

実験結果を踏まえ，水はねと貯留の両効果が期待できる

不透過性の非越流型とし，1基目は高水敷に収まるよう

に水制長川幅比Lg/B=0.3とした．設置位置は，図-7中の

赤の破線で示したように，牛津川左岸に設けた水制の位

置を系統的に変化させた数値シミュレーションを実施し，

越流流量Qe(t)が最大となる位置を特定し，この結果に基

づき支川石原川合流部の直下である15.05kとした．2基
目の水制は，1基目と同様の理由からLg/B=0.2の不透過性

の非越流型とし，1基目に対して間隔水制長比Sg/Lg=2と
なる下流側の14.97kに設けた．なお，水制は閉境界条件

として取り扱った．また，水制下流に位置する羽佐間堰

については，5ｍメッシュ(標高)データと痕跡水位等14)か

ら堰高等を設定した． 
計算に用いた格子は，越流堤付近は10m，その他の箇

所は200mを基準とした三角形非構造格子で，その総数

は水制を設けない場合が34,375個，1基，2基設けた場合

がそれぞれ34,402個，34,486個である． 
流出解析および洪水追跡の解析開始時刻は，2009年7

月26日0時とし，六角川，牛津川，武雄川，今出川の上

流端より上流域に関する流出解析9)のモデルパラメータ

値は，前報の結果7)を用いた．流出解析では，土層の飽

和・不飽和状態については，流出量に対する影響が大き

い森林のみを考慮した．洪水追跡では，表-2に示した境

界条件および内部境界条件を図-6に示した位置にそれぞ

れ与えた．ポンプ排水は，前述したポンプ排水の取り扱

いに従うとともに，内田らの研究15)に基づき2009年7月
出水時点の六角川と牛津川の排水機場をそれぞれ上，中，

下流に分け，図-6に示した代表箇所からまとめて河道に

排水させた． 

表-2 洪水追跡の境界条件 
位置 2009年7月出水

六角川上流端

武雄川上流端

牛津川上流端

今出川上流端

六角川下流端 六角川河口の潮位H T(t)

牟田辺遊水地の越流堤 H-V曲線

各支川合流点 流出解析から得られた流量Q O(t)

ポンプ排水箇所
ポンプ運転操作記録と排水機場の施設

規模を参考に設定したポンプ排水量Q P(t)

境界条件

内部
境界条件

流出解析から得られた流量Q O(t)
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図-8 越流流量ハイドログラフQe(t) 
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図-9 水位コンター (上：水制なし，下：水制1基設置) 
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図-10 外水位のピーク水位HとH.W.L. 

 



 

(3) 遊水地の洪水調節および牛津川の外水位の検討 

a) 越流流量Qe(t) 

図-8に解析より得られた遊水地の越流流量ハイドログ

ラフQe(t)を示す．図中の黒，赤，青の実線はそれぞれ水

制を設けない場合，1基設けた場合，2基設けた場合の

Qe(t)を示している．図-8からわかるように，水制を1基
設けた場合は，設けない場合と比較してQe(t)のピーク値

が約53%増加する．また，遊水地の貯留量は貯水容量90
万m3に対して，水制を設けない場合が約27万m3である

のに対して，1基設けた場合は約46万m3，2基設けた場合

は約47万m3となり，水制を1基設置することで約70%の

貯留量の増加が見込めることが本解析から確認された． 
b) 外水位H  

図-9に越流堤地点における外水位がピークとなる時刻

の水位コンター図を示す．紙面の都合から水制を設けな

い場合と1基設けた場合の結果のみを示している．これ

からわかるように，水制上流側ではHが上昇し，Qe(t)が
増加する．また，水面勾配は水制を設置しない場合より

も小さくなり，洪水流が遊水地へ流れ込みやすくなる．

一方，水制下流側では，水制により堰上げられた流れが

水制先端部に集中し，水面勾配が大きくなる．これに

伴って，Hは左岸側より右岸側の方が低くなる． 
図-10に越流堤付近におけるピーク外水位Hの縦断図

を示す．図中の黒，赤，青の実線はそれぞれ水制を設け

ない場合，1基設けた場合，2基設けた場合のHであり，

緑の実線はH.W.L.を示している．これから確認できるよ

うに，水制を設けない場合と比較して，越流堤地点

(15.2k)付近でのHは，水深で見れば約3.1%上昇する．そ

の一方，水制直下(15.0k)でのHは，水面勾配が生じるた

め，水深で見れば約4.0%低下する．また，下流側

13.8~14.8kでのHは，Qe(t)の増加による洪水流量の減少に

伴い，1.0~1.3%程度低下する．なお，水制を2基設けた

場合も図-8，10から容易に推定できるように，以上の傾

向とほぼ同様の結果となる． 
以上のように，1基の水制を適切な位置に設置するこ

とで，越流流量の大幅な増加を図れると同時に，水制下

流域の水位低減が見込め，2009年7月出水の条件下では

14.1~14.5kのピーク外水位はH.W.L.以下に収まる． 
 

５．まとめ 

 
本研究より以下の知見が得られた． 

(1) “外水処理モデル”が，水制の設置位置等が異なる

条件下での湾曲河道における越流流量や河道水位等に関

する模型実験結果を良好に再現可能であること，最大の

越流量が得られる不透過性水制の設置位置も特定可能で

あることなどが確認された． 
(2) “外水処理モデル”を六角川水系に適用した2009年7
月出水の条件下での数値シミュレーションより，牟田辺

遊水地の越流堤下流側の15.05k地点に不透過性水制を1
基設けることで，設けない場合と比較して約70%の貯留

量の増加が見込めるだけでなく，水制下流域での外水位

の若干の低下も見込めることが確認された． 
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