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者.版本项.出版地:出版者,出版年:引文页码.  

b）期刊中析出文献：[参考文献序号] 主要责任者.析出文献题名[J].
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出版地:出版者,出版年:析出文献起止页码.  

d）国际、国家标准：[参考文献序号]主要责任者.标准编号 标准名称

[S].出版地：出版者，出版年.  

e）专利：[参考文献序号] 专利所有者.专利题名:专利国别,专利号[P].
公告日期或公开日期.  

f）电子文献：[参考文献序号] 主要责任者.电子文献题名：其他题名

信息[电子文献类型标志/载体类型标志].出版地：出版者，出版年（更新

或修改日期）[引用日期].获取和访问路径.  

外文文献著录规则同中文文献。外国人名，姓前名后，名用缩写，不

加缩写点。 

注：①文献类型标志：M—普通图书，C—会议文集，J—期刊，D—
学位论文，R—报告，S—标准，P—专利；②电子文献类型标志：DB—数
据库，CP—计算机程序，EB—电子公告；③载体类型标志：MT—磁带，
DK—磁盘，CD—光盘，OL—联机网络。  

4  退    稿  

（1）未录用稿件一般以 E-mail发送退稿通知。  

（2）作者收到稿件录用通知 3个月仍未寄回修改清稿又未向编辑部
说明情况者，即视为作者自动撤稿。  

（3）退稿不承诺提供审阅意见。  

5  本刊编辑部  

本刊编辑部设在南京水利科学研究院岩土工程研究所内。地址：南京

市虎踞关 34号，邮政编码：210024，电话：（025）85829534，85829556，
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汉市武昌小洪山，邮政编码：430071，电话：（027）87198484。  

凡选用稿件均在南京本部统编。有关编辑出版事宜请与南京本部联系。
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湿干冻融耦合循环作用下膨胀土裂隙演化规律 
蔡正银，朱  洵

*
，黄英豪，张  晨

 

(南京水利科学研究院岩土工程研究所，江苏 南京 210024) 

摘  要：裂隙的发生与演化是膨胀土在各种外部条件作用下的显著特征。针对北疆高寒地区膨胀土渠道边坡劣化问题，
以渠基土每年经历通水、停水及冻结、融化过程为研究条件，开展了单向湿干冻融耦合循环作用下膨胀土裂隙试验。

采用计算机断层扫描（CT扫描）及三维重建技术，对湿干冻融耦合循环作用下膨胀土试样内部裂隙演化特征进行定量
描述，研究了不同湿干冻融耦合循环次数对膨胀土三维裂隙演化规律的影响。试验结果表明，湿干冻融耦合循环作用

下的试样内部裂隙发育存在明显的区域性分布特征，裂隙的发育深度在 5 次循环后逐渐趋于稳定，对应于试样初始总
高度的 40%。对比不同循环次数作用下试样内部裂隙的发育形态可知，试样内部裂隙发育模式由循环初期浅层分散分
布向后期深层汇聚偏转进行转化。采用切片裂隙率、弯曲度、分支数及死端点 4 个指标能较好地定量描述裂隙空间分
布及连通性随循环次数的演化规律。研究成果对进一步揭示干湿冻融耦合作用下膨胀土渠道的劣化过程和破坏机制具

有一定参考价值。 
关键词：膨胀土；湿干冻融耦合循环；CT扫描；定量分析；裂隙演化规律 
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Evolution rules of fissures in expansive soils under cyclic action of                   
coupling wetting-drying and freeze-thaw 

CAI Zheng-yin, ZHU Xun, HUANG Ying-hao, ZHANG Chen 

(Geotechnical Engineering Department, Nanjing Hydraulic Research Institute, Nanjing 210024, China) 

Abstract: The occurrence and evolution of fissures are the significant characteristics of expansive soils under the action of 

various external factors. With regard to the deterioration of slopes of the canals of expansive soils in high and cold regions in 

the northern area of Xinjiang Uygur Autonomous Region, the tests on the fissures in expansive soils are performed under the 

unidirectional cyclic action of coupling wetting-drying and freeze-thaw considering the processes of the foundation soils of the 

canals witnessing water supply, water cut-off, freezing and thawing. By means of the CT scanning and 3D reconstruction 

techniques, the evolution characteristics of the internal fissures in expansive soils are quantitatively described under the cyclic 

action of coupling wetting-drying and freeze-thaw, and the influences of various coupling wetting-drying and freeze-thaw 

cycles on evolution rules of 3D fissures in expansive soils are investigated. The test results show that the internal fissures in the 

samples exhibit the development characteristics of obvious regional distribution. The growth depth of the fissures gradually 

tends to be stable after five cycles, corresponding to 40% of the initial total height of the samples. A comparison of 

development morphologies of the internal fissures in the samples under various cycles indicates that the development mode 

transforms from the shallow scattering distribution at the initial stage to the deep gathering one at the final stage. By using the 

four indices of porosity, bending, branching number and dead endpoints of slices, the evolution rules of the spatial distribution 

and connectivity of the fissures with the cycles can be quantitatively depicted more satisfactorily. The achievements of this 

study have certain reference values for further revealing the deterioration process and failure mechanism of canals of expansive 

soils under the coupling action of wetting-drying and freeze-thaw. 

Key words: expansive soil; coupling wetting-drying and 

freeze-thaw; CT scanning; quantitative analysis; fissure 

evolution rule 
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0  引    言 
新疆地处欧亚大陆腹地，气温季节性明显，水资

源十分短缺，且分布差异性较大，局部地区缺水严重[1]。

为缓解这个问题，自 20世纪起在北疆地区相继建成一
批长距离输水明渠。由于渠道沿线膨胀土分布广泛，

气候恶劣，加之建设初期施工水平不足，渠基土劣化

明显，严重影响渠道的正常运行。 
膨胀土对外部环境变化敏感，是一种多裂隙性、

强胀缩性的高塑性黏土[2]。渠基膨胀土在经历干湿交

替、冻融循环作用下内部水分发生变化，破坏了土体结

构的完整性，对其变形强度及渗流特性影响较大[3-4]，

表现为两个重要的特征：裂隙的扩展和强度的衰减。

因此，通过设置合理的环境边界条件，研究干湿交替、

冻融循环作用对膨胀土裂隙演化规律的影响显得尤为

必要。 
为了准确获取干湿交替、冻融循环作用下膨胀土

内部裂隙的演化特征，试验中对裂隙的采集及定量化处

理显得十分关键。目前对裂隙的定量化描述大多集中在

表层，而现实中裂隙的生成和发展都是三维过程[5-9]。

为了克服这一问题，部分学者将计算机断面扫描成像

（CT 扫描）技术引入土体裂隙演化研究中，通过将
一系列二维图像合成整体三维裂隙图像并进行定量化

处理，获得土体内部三维裂隙的分布规律[10-11]。卢再

华等[12]通过 CT 扫描技术对干湿循环作用下土体的
微观结构进行研究，发现随着干湿循环次数的增加，

裂隙数和连通性均显著增加；Mukunoki等[13]对压实黏

土垫层（CCL）在冲击和弯曲荷载作用下的内部细观
结构进行 CT扫描，对 CCL内部裂隙由局部向整体演
化全过程进行研究。Gebrenegus等[14]以砂–膨润土隔离
屏障为研究对象，通过 CT 扫描研究了干燥过程中隔
离屏障的裂隙演化规律。 
以上对膨胀土裂隙演化规律的研究多集中在对试

样内部某一位置处切片断面的裂隙进行提取分析，对

裂隙网络的三维空间信息丢失较多，很难完整直观地

发现试样内部裂隙的三维特征演化规律；同时试验过

程中施加的边界条件多为单一干燥或干湿（冻融）循

环，与现场实际干湿交替、冻融循环的边界条件存在

较大差异。鉴于此，本文选用北疆供水渠道现场渠基

膨胀土，模拟渠道现场干湿交替、冻融循环过程，结

合 CT 扫描及三维重建技术，深入探讨湿干冻融耦合
循环作用对膨胀土试样内部裂隙演化规律的影响。 

1  渠道现场边界条件 
渠道现场经历的干湿交替、冻融循环过程本身较

为复杂，室内试验中难以完全模拟。本文首先对现场

实际边界条件进行简化：图 1为渠道沿线某气象站观
测到的全年地表温度分布（限于篇幅，仅列出 2014—
2015全年地温分布），其中实线为平均气温。 

图 1 渠道沿线某气象站全年地温分布曲线(2014—2015) 

Fig. 1 Distribution of annual ground temperature of a weather  

...station along channel (2014-2015) 

从图 1中不难发现，北疆供水渠道为季节性供水
渠道，即每年冬季不供水，供水期大约为 4 月—9 月
期间。目前对季节性供水渠道边坡失稳问题多从单纯

冻胀变形或冻融损伤角度进行研究[15-16]，但实际情况

绝非如此。对现场实测地温（如图 1）进行分析后发
现，2014年 4月 25日至 2014年 9月 14日为渠道通
水期，由于渗漏渠基土处于湿化过程。2014年 9月 14
日渠道进入停水期，在近 3个月的时间内地温始终高
于 0℃，期间渠基土实际首先经历了干燥过程（渠道
已停水，无外界水源补给）。在 2014年 11月 11日地
温完全降至冻结温度（一般认为水的冻结温度为 0℃）
以下，此时渠基土进入冻结状态。随后地温在 2015
年 03月 21日升至 0℃以上，此时渠道仍未通水，渠
基土处于融化阶段。综上所述，渠基土在全年所经历

的边界条件可简化为湿润—干燥—冻结—融化（简称

湿干冻融）耦合的边界条件，渠基土在每年经历上述

反复的湿干冻融耦合循环后产生劣化，造成渠基土强

度的衰减和裂缝的开展，最终导致膨胀土渠道边坡的

失稳。 

2  试验材料与方法 
2.1  试验土样 

试验土样取自北疆供水渠道工程现场，取样深度

为 1 m，土样呈黄色。将取自现场的土料按《土工试
验方法标准》[17]，经自然风干、人工碾碎及过 2 mm
筛后采用四分对角取样法获取过筛土，密封保存。取一

定质量土样进行基本物理性质试验，试验结果见表 1。
依据《膨胀土地区建筑技术规范》[18]分类可知，试验

膨胀土具有中等膨胀性。对风干后土样进行轻型击实
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试验，得到本次试验土样最优含水率 wopt为 24.1%，
最大干密度 ρdmax为 1.56 g/cm3。通过 X衍射仪确定土
样的矿物成分，具体组成如表 2所示。 

表 1 膨胀土物理性质指标 

Table 1 Physical parameters of expansive soils 

颗粒组成(mm)/% 
Gs wP/% wL/% δef/% 

>0.075 0.075~0.005 <0.005 

2.67 20.3 65.9 76 18 41 41 
表 2 膨胀土矿物成分及含量 

Table 2 Mineral compositions and content of expansive soils  (%) 

蒙脱石 石英 长石 方解石及钠长石 

61.5 31.9 6.1 0.5 

2.2  湿干冻融耦合循环边界的具体设置 

考虑到土体的饱和度（Sr）受湿干冻融耦合循环

过程影响最为明显，且容易通过现场试验获得，故采

用控制渠基土在由正温变负温时刻的饱和度（Srcr，见

图 1），结合通水、停水、正温变负温、负温变正温四
个时间节点饱和度的方法，实现北疆渠道现场湿干与

冻融耦合全过程的模拟。图 2为本次试验湿干冻融耦
合循环过程的具体参数设置。初始饱和度 Sr0对应渠基

土初始压实状态，湿润阶段结束时刻饱和度 Srsat对应

渠道通水后考虑最不利工况下渠基土的最大饱和状

态。临界饱和度 Srcr表示渠基土经历干燥阶段后对应

的饱和度。结合现场实测结果，确定本次试验的 Srcr= 
0.7Srsat。饱和度 Srf和 Srt对应渠基土经历冻结和融化阶

段后的饱和度。 

 

图 2 湿干冻融耦合循环过程边界设置 

Fig. 2 Boundary conditions of wetting-drying freeze-thaw  

.coupling cycles  

试验过程中，采用抽气饱和法模拟渠基土湿润过

程（试样抽气 4 h，浸泡 24 h）；参考渠道沿线地温分
布（图 1），确定干燥阶段边界温度为 40℃，干燥过程
在烘箱中进行；同时采用称重法（天平精度为 0.1 g）
结合临界饱和度 Srcr对试样干燥时间进行监控；冻结

和融化阶段均在冻融循环箱中进行，温度及持续时间

分别对应-20℃，24 h 和 20℃，36 h。试验共进行 7
次循环。 
2.3  试样尺寸选择及制作 

在进行膨胀土裂隙性试验时，需考虑试样尺寸效

应对裂隙发育的影响。试样尺寸越小，越不易开裂。

试样尺寸逐渐增大时，尺寸效应会明显减弱，当达到

某一尺寸时得到的裂隙结果可反映原型分布[19]。Li 
等[20-21]通过对膨胀土现场裂隙进行统计后得到单条

裂隙的平均长度约为 27.5 m，并提出当试样直径为平
均裂隙长度的 5倍（即 137.5 mm）时，可基本消除尺
寸效应。同时试样高度对裂隙的发育也产生重要影响。

Benson 等[22]通过对不同高径比(H/D)条件下压实黏土
试样进行渗透性试验后指出，在 H/D=0.5，1.0条件下
获得的渗透系数近似，即高径比为 0.5 的试样就可以
较为合理地模拟现场实际情况，继续增加高径比不会

显著提高模拟的准确性。综合考虑各种因素，本次试

验选用直径为 200 mm，高度为 105 mm的试样。 
通过预试验发现，采用常规分层压实方法制得的

试样存在“层间薄弱带”问题，当对试样进行干湿或

冻融试验时，裂隙首先沿层间薄弱带扩展，难以反映

自然状态中裂隙自上而下的发展规律。郑剑锋等[23]

研究发现，通过一次成型的变速率两头压实制样方法

制得试样的初始损伤较小，各层的含水率和干密度分

布较为均匀，故本次试验采用这一方法制取试样。具

体制样过程为：首先测定过筛土的初始含水率，按试

验目标含水率（wopt=24.1%）及干密度（ρdmax = 1.56 
g/cm3）称取对应质量的蒸馏水和土，随后采用喷雾法

均匀地将蒸馏水加入土样中，密封闷料 24 h使土样内
部水分均匀。在有机玻璃模具侧壁涂抹适量凡士林，

将土料一次性均匀倒入模具中，采用两头压实法制取

试样，待试样压制后用保鲜膜包裹模具顶部与底部以

防止内部水分蒸发。 
2.4  单向边界加载装置 

为了较真实地模拟现场渠基土在经历湿干冻融耦

合循环作用后裂隙所呈现出由表层向深部发育的演化

过程，选择试验的边界为单向施加，即仅试样上表面

受边界条件影响。实际操作中，通常选择将压制完成

的试样（连同模具）置于四周及底部隔热的装置中以

达到单向环境边界加载效果[14]。 
本次试验通过在模具四壁和底部设置 3道隔热层

的方式来实现边界条件的单向施加。首先在模具四周

设置厚度为 50 mm的隔热海绵，用箍圈及胶水进行固
定，如图 3（a）所示；将其放入预制的隔热箱中(隔
热箱底部和侧壁均设置厚度为 150 mm的隔热板)，同
时在隔热模具与隔热箱间填充玻璃棉以确保模具四壁

和底部的隔热（图 3（b））；随后用一块厚度为 50 mm
的隔热海绵（图 3（c））实现装置上部的密封；最终
得到单向环境边界加载装置，如图 3（d）所示。 
需要说明的是，由于本次试验为大尺寸单元性试

验，试样在经历单向湿干冻融耦合循环边界作用下内

部存在明显的干燥锋面，使得试样内部水分沿深度方

向存在明显差异。为了缓解这一问题，采用密封法对
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试样内部的水汽进行一定程度的平衡，具体操作如下：

在每次循环后，采用保鲜膜将试样顶部进行密封；同

时将试样（连同隔热箱）静置于室温中进行水汽平衡，

时间为 24 h，如图 3（d）所示。 

图 3 单向环境边界加载装置示意图 

Fig. 3 Set up of one-dimensional boundary devices 

3  CT试验及三维重建 
3.1  CT扫描系统 

土体裂隙的生成和发展是一个三维过程，本次试

验采用 CT 扫描方法获取试样在湿干冻融循环作用下
形成的裂隙。试验在中科院寒区旱区研究所 CT 系统
上进行，该系统具体参数：CT 机型号为 Philips 
Brilliance，扫描电压为 120 kV，扫描电流为 235 mA，
最小像素值为 0.3 mm，可视密度分辨率为 0.3%，探
测器排数为 16。其中扫描水平分辨率为 1024×1024 
pixels，体素为 0.3 mm×0.3 mm×3 mm。试样的 CT
扫描过程分别在耦合循环的第 1，3，5，7次后进行，
共计 4次。 
3.2  图像采集与分割 

将到达预定循环次数的试样置于 CT 机规定区域
进行扫描。由于在扫描过程中常存在探测器扫描工作

不一致等原因，易在试样顶部和底部形成环状伪影，

影响后期对裂隙的定量化处理，故每次扫描均删除顶

部和底部各一张切片。对删减后的 CT图片进行裁剪，
去除有机玻璃模具对试样的影响，最终得到试样直径

为 199.8 mm。随后将试样转化为灰度 8 bit图像以方
便后续处理，在此基础上对图像采用中值球形滤波法

（直径为 5 voxel）以降低高频噪声。最后采用全局Ostu
法[24]对试样裂隙分割的阈值进行选取，最终确定试样

的分割阈值为 160。 
对试样各切片图像进行二值化处理，最终得到各

层切片的裂隙分布，如图 4所示（以循环 7次试样为
例，简写为 WDFTs=7）。其中不同位置处试样内部裂
隙存在较大差异，使用传统的表面测量具有较大的局

限性。 

 

图 4 试样各层切片二值化后的裂隙分布图(WDFTs=7) 

Fig. 4 Crack distribution of each slice after binarization  

(WDFTs=7) 
3.3  裂隙的三维重建 

首先采用 imageJ[23]中的 3D viewer插件对 CT扫
描后的图像直接进行三维重建，其最终效果如图 5（a）
所示（以循环 7次试样为例）。待全部循环结束后拆除
试样外侧脱模，采集其表面裂隙形态，如图 5（b）所
示。对比图 5（a）与图 5（b）可知，三维重构后试样
的表面与侧壁均与实物相似度较高，这也证明了本次

试验三维重建方法的准确性。 

 

图 5 试样三维重构及实物图对比图(WDFTs=7) 
Fig. 5 Comparison between soil samples and 3D reconstruction  

.samples (WDFTs=7) 

对分割后的裂隙图像进行三维重构（如图 6），其
中乳白色部分为重构后的裂隙，黑色为试样底座。试

样整体裂隙的发育方向与其边界加载方向一致，均呈

现出由顶部向下的发展规律。试样在经历多次湿干冻

融耦合循环作用下内部裂隙网络呈现出高度的连通
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性。同时发现至 7次循环结束，裂隙并未完全贯穿试
样，但可观察到随着循环次数的增加，试样裂隙发育

深度先逐渐增加，后趋于稳定。 

 

图 6 湿干冻融耦合循环作用下试样内部裂隙网络三维重建图 

Fig. 6 3D reconstruction of crack networks in samples under  

   various coupling wetting-drying freeze-thaw cycles 

4  裂隙的定量描述及演化规律 

对膨胀土裂隙进行定量描述是后续研究裂隙对土

体强度、渗透性及变形等方面影响的基础[24-25]。选取

切片裂隙率、分支数、死点数和弯曲度这 4个指标对
试样内部裂隙的空间分布及连通特征进行定量化描

述，研究不同湿干冻融耦合循环次数对裂隙网络演化

规律的影响。 
4.1  试样内部裂隙空间分布特征 

对经 CT 试验获得的试样不同深度处的切片裂隙
率进行统计，如图 7（a）所示。不同湿干冻融耦合循
环次数作用下各深度切片裂隙率的分布规律类似，均

呈现出顶部最大，沿深度方向逐渐降低的变化规律。

试样在经历 1次循环作用下裂隙开展至距顶部 33 mm
位置，约占试样初始总高度的 31.4%；随着循环次数
的增加，裂隙深度在 5次循环后趋于稳定，对应深度
42 mm，占试样初始总高度的 40%。 

 

图 7 湿干冻融耦合循环作用下试样内部裂隙分布图 

Fig. 7 Distribution of cracks in samples under coupling  

wetting-drying freeze-dry cycles 

由于本次试验边界条件采用单向加载，试样内部

水分仅能通过上表面进入大气，造成试验过程中试样

沿深度方向含水率的不均，故试样内部裂隙的分布与

其所处深度存在直接关系。基于试验获得的切片裂隙

率–深度分布特征曲线，按试样内部裂隙对循环响应

程度，沿深度方向将试样划分成 3个区域：（Ⅰ）贯穿
区（试样顶部至深度 12 mm）：随循环次数的增加，
区域内试样裂隙沿深度方向分布的差异性逐渐消失，

最终各层切片裂隙率逐渐趋于稳定；（Ⅱ）渐变区（深

度 12～42 mm），区域内各循环次数对应的切片裂隙
率随深度均呈反比例关系；（Ⅲ）无影响区（试样深度

42 mm 至试样底部），区域内无裂隙生成，可认为该
区域不受湿干冻融耦合循环作用的影响。 
对三维重建后的试样沿深度方向按 c— c′截面

（与水平方向呈 45°夹角）进行切片处理，获得试样
在经历不同湿干冻融耦合循环次数后内部裂隙分布剖

面图（图 7（b）），其中黑色部分为裂隙。与图 7（a）
结果类似，试样内部裂隙分布区域性特征明显，在影

响区域内裂隙间存在明显的汇聚和贯通现象。以区域

e 内裂隙①和裂隙②的演化过程为例：循环 1 次后在
区域 e左侧形成裂隙①，同时表层裂隙②生成并逐渐
向试样内部拓展；循环 3次后多条微裂隙开始在裂隙
①附近汇聚，并在区域 e左侧局部贯通；在第 5次循
环后，裂隙①逐渐沿水平方向向试样内部拓展，同时

裂隙②在向下发育的同时发生偏转，最终与裂隙①在

区域 e右侧整体贯通。多次湿干冻融耦合循环作用下，
裂隙在影响范围内经历了起裂、微裂隙汇聚、局部贯

通和整体贯通 4个动态变化过程，最终裂隙在 5次循
环后趋于稳定。 
为了进一步研究湿干冻融耦合循环对试样内部裂

隙发育程度的影响，通过对二值图像（图 8（a））进
行骨架化处理，在保证裂隙重要形态特征（拓扑、长

度及方向）的基础上减少图像中冗余信息对最终分析

结果的影响[26]。采用 3D细化算法[27]对三维重建后的

裂隙网络进行骨架化处理，提取裂隙中心轴主干（图

8（b））；同时对分支数，分支长度和节点位置进行统
计（图 8（c）），得到裂隙网络骨架化分支特征分布。 

 

图 8 骨架化处理及数据提取示意图 

Fig. 8 Schematic of skeleton processing and data extraction 
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考虑到试样内部裂隙网络结构的复杂性和连通

性，按发育方向将分支划分为水平裂隙骨架分支（简

称为水平分支）和非水平裂隙骨架分支（简称为非水

平分支）。图 9（a）～（d）为不同湿干冻融耦合循环
次数作用下试样内部裂隙骨架分支分布图（为便于观

察分支的分布规律，仅在图中显示长度大于 40 mm的
分支）。经历 1次循环作用后，试样内部分支分布较为
分散且深度较浅，非水平分支（大于 40 mm）数为 48，
约占分支总数的 0.79%，水平裂隙数则为 2，对应裂
隙总数的 0.03%（见表 3）；最长裂隙对应分支位置位
于试样高度 66～93 mm区域内，贯穿试样的Ⅰ区（贯
穿区）和Ⅱ区（渐变区）（如图 7（a））。随着循环次
数的增加，5 次循环后试样内部非水平分支呈现出明
显的汇聚（最长分支两端点处较为明显）和贯通现象

（水平分支逐渐连通），至 7次循环后最长裂隙位于试
样高度 72～81 mm 区域内，对应试样的Ⅱ区（渐变
区）；同时最长裂隙形态较 1次循环出现一定程度的偏
转；此外，非水平和水平分支数均较 1次循环有大幅
度增长（非水平向为 127%，水平向为 92%）且随着
循环次数的增加而逐渐趋于稳定。上述现象说明：湿

干冻融耦合循环作用对膨胀土试样内部裂隙拓展规

律影响显著，随着循环次数的增加，裂隙发育模式由

循环初期的浅层分散分布模式向深层的汇聚偏转模

式进行转化；同时由最长裂隙对应的分支位置可知，

Ⅱ区（裂隙渐变区）为试样内部裂隙汇聚贯通的主要

区域。 

 

图 9 三维裂隙网络骨架化分支简化分布 

Fig. 9 Simplified distribution of skeletonized 3D crack networks 
表 3 三维裂隙网络骨架化分支数据统计 

Table 3 Statistics of branch length 

参数 WDFTs=1 WDFTs=3 WDFTs=5 WDFTs=7 

非水平

数/总比 
48/0.79% 67/1.39% 101/1.54% 109/1.55% 

水平数/

总比 
2/0.03% 12/0.25% 21/0.32% 25/0.36% 

最长裂

隙长度 
66.68 67.35 73.84 79.38 

注：表中非水平数和水平数均为长度大于 40 mm的分支数；总比为占分支

总数的比例；最长裂隙长度单位为 mm。 
4.2  试样内部裂隙连通性特征 

考虑到切片裂隙率和骨架分支特征(长度和位置)
分布均属于累计参数，仅能反映试样内部三维空间内

裂隙的数量、长度和走向，不足以对裂隙网络结构的

连通性进行描述，这里采用弯曲度和死端点数对不同

湿干冻融耦合循环次数作用下试样内部的三维裂隙网

络结构连通性进行定量化分析[28-29]。 
弯曲度τ定义为三维空间内两节点间实际裂隙长

度 lc与分支长度 lb之比，如图 8（d）所示。同时定义
裂隙网络的平均弯曲度τ 来对裂隙网络的整体弯曲度
进行描述： 

c
1

b
1

n

i
i
n

i
i

l

l
τ =

=

=
∑

∑
  ，                (1) 

式中，系数 i 为分支序号，n 为裂隙网络中的分支总
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数。 
图 10给出了试样经历 1次、3次、5次和 7次湿

干冻融耦合循环后的弯曲度分布及平均弯曲度。各循

环次数对应的弯曲度分布规律类似，均呈现出随弯曲

度增大其对应区间内频率逐渐较小的趋势；同时 90%
以上裂隙对应的弯曲度集中分布在[1，2]内。试样在
经历 1次、3次、5次和 7次循环后[1，2]对应的弯曲
度频率分别为 2926，3483，3823 和 4210，这说明随
着循环次数的增加，试样内部弯曲度分布在[1，2]区
间的裂隙数量逐渐增多，结合各循环对应的裂隙网络

的平均弯曲度( 1 1.351τ = ， 3 1.336τ = ， 5 1.327τ = 和

7 1.311τ = )，说明试样在经历多次湿干冻融耦合循环
作用下，内部裂隙弯曲度分布逐渐向[1，2]集中。同
时湿干冻融耦合循环作用促进了试样内部裂隙网络的

发育，使得裂隙网络的平均弯曲度降低，整体的连通

性增加，宏观表现为试样内部渗透性的增加。值得注

意的是，在对[1，2]进行细化时发现各循环对应的细
化区间–弯曲度频率分布存在较大差异，1 次和 7 次
循环细化区间与弯曲度频率大体呈现出反比例变化规

律。而 3次和 5次循环则呈现出单峰分布，峰值分别
出现在[1.3，1.4]和[1.1，1.2]内。 

图 10 三维裂隙网络弯曲度分布 

Fig. 10 Distribution of bending of 3D crack networks 
图 11（a）为不同湿干冻融耦合循环作用下试样

内部裂隙网络死端点沿深度方向分布。不同循环次数

对应的死端点–深度分布规律类似，最大死端点位置

均在试样上部，对应于图 7（a）中的 I区（贯穿区）。
随着深度的增加，试样的死点数逐渐降低。在 I区（贯
穿区），不同循环对应的死端点–深度在（108，158）
范围内波动，这是因为在单向环境边界作用下试样上

表面与外部环境直接接触，导致了 I 区的裂隙发育程
度较高（图 7（a）），即试样近环境边界处裂隙网络的
局部连通性较好，可认为循环对该区域内的死端点影

响不明显。II 区内死端点–深度分布较 I 区存在较大
差异，对比不同循环次数对应的死端点–深度分布，

发现随着循环次数的增加，试样内部死端点–深度分

布曲线大致经历了先下移后抬升的变化过程，可归因

于裂隙的汇聚与贯通（图 7）：试样经历 3次循环后裂
隙深度逐渐增加，对应其死端点–深度曲线的逐渐下

移；当经历 5次循环后试样沿深度方向的发育逐渐减
缓（图 7（a）），同时在裂隙节点处的汇聚和多条裂隙
间的贯通现象逐渐明显，导致其内部连通性的增强（图

9），在这里表现为死端点–深度曲线的抬升。 
进一步对不同循环次数对应的死端点频率进行分

析，如图 11（b）所示。同样按死端点所处裂隙方向
将其分为水平死端点和非水平死端点。随着循环次数

的增加，水平死端点与非水平死端点呈现出完全相反

的分布规律。循环次数的增加导致了非水平死端点频

率的降低，这说明在此方向上循环次数对裂隙结构的

渗透性起到促进的作用。与此同时，非水平死端频率

的增加说明试样水平方向的裂隙在逐步发育。 

图 11 三维裂隙网络死端点分布 

Fig. 11 Distribution of dead-end points of 3D crack networks 

5  结    论  
本文利用单向环境边界加载装置，结合 CT 扫描

及三维重建技术对膨胀土在经历不同湿干耦合循环作

用下内部裂隙的演化规律进行试验研究，得到以下 3
点结论。 
（1）湿干冻融耦合循环作用下试样内部裂隙发育

存在明显的区域性分布特征，沿深度方向可将试样分

为贯穿区（顶部-12 mm）、渐变区（12～42 mm）和
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无影响区（42 mm至底部）。 
（2）随着湿干冻融耦合循环次数的增加，试样

内部裂隙发育模式由循环初期浅层分散分布向深层汇

聚偏转进行转化。在 5次循环后裂隙深度逐渐趋于稳
定，对应深度为 42 mm，占试样初始总高度的 40%。 

（3）湿干冻融耦合循环作用促进了试样内部裂隙
的发育，增强了其裂隙网络的连通程度，在 7次循环
完成后裂隙网络的平均弯曲度由 1.351降至 1.311。II
区内试样的死端点–深度分布呈现出较初始下移后抬

升的变化规律：试样经历 3次循环后内部死端点–深
度曲线的逐渐下移，当经历 5次循环后死端点–深度
曲线又出现抬升现象。 
本文给出了不同湿干冻融耦合循环次数下北疆渠

道现场膨胀土裂隙的空间分布及连通性演化规律，为

后续揭示渠基土的劣化过程和灾变机理提供基础。 
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局部破坏对钢支撑排桩基坑支护体系影响的试验研究 
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摘  要：国内外基坑坍塌事故时有发生，其中不乏采用钢支撑排桩支护结构体系的基坑。由于该类基坑支护结构受力
特征较为复杂，其支护结构局部破坏对基坑整体安全性能及其引发连续破坏机理尚缺乏研究。设计了带水平支撑的排

桩支护基坑局部破坏模型试验，研究了支护桩或支撑局部变形过大或局部破坏对土压力、支撑轴力和桩身内力等的影

响。结果表明基坑排桩发生局部变形过大和局部破坏时，引起的土压力重分布对支护结构内力的影响规律与悬臂式排

桩支护结构的影响有较大区别，可引起邻近初始破坏区域的支护桩产生更大的附加内力；当支撑发生失效后，失效支

撑释放的荷载无法相对均衡的转移至邻近多根未失效支撑上，而是集中作用在最近的某几根支撑上，可引发支撑的连

续破坏。 
关键词：基坑；水平支撑；局部破坏；过大变形；荷载传递 
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Experimental study on influences of local failure on steel-strutted pile                
retaining system of deep excavations 

ZHENG Gang1, 2, LEI Ya-wei1, 2, CHENG Xue-song1, 2, LI Xi-yuan1, 2, YU Dan-yao1, 2 
(1. MOE Key Laboratory of Coast Civil Structure Safety, Tianjin University, Tianjin 300072, China; 2. Department of Civil Engineering, 

Tianjin University, Tianjin 300072, China) 

Abstract: Excavation collapses occur frequently, including the excavations supported by steel-braced retaining system. Due to 

the complex mechanics characteristics of the retaining structures, the influences of partial failures on the overall safety 

performance and progressive collapse mechanism of the retaining structures have not been studied. The model tests on the 

partial collapses caused by the breakage of retaining piles or struts are designed in this study, and the influences of partial 

failure or excessive large deformation of piles or struts on the earth pressures and internal forces in piles and struts are studied. 

When the partial failure or large deformation occurs in retaining piles, the influences of consequent soil pressure redistribution 

on the internal forces of the retaining structures in braced retaining system are different from those in cantilever retaining 

system, which causes greater additional internal force in braced retaining structures. When the struts are failed, the released 

loads will be intensively transferred to most adjacent struts rather than uniformly transferred to a large number of struts, which 

will easily trigger the progressive failure in struts. 

Key words: excavation; horizontal strut; partial failure; large deformation; load transfer 

0  引    言 
基坑工程属于岩土工程，本身具有较强的不确定

性、复杂性及偶然性[1]。同时基坑支护结构属于临时

性结构，安全储备较低，因此不确定性相对更高。已

有的国内外基坑工程事故表明，基坑垮塌经常始于局

部构件的破坏[1-3]，局部构件失效可导致基坑大范围垮

塌，造成非常严重的后果[4]。例如，新加坡 Nicoll大
道地铁基坑垮塌事故中，在基坑局部第九道支撑首先

失效，引发第八道及第七道支撑相继失效，进而引起

基坑沿断面发生破坏并引起基坑长度方向发生多米诺

骨牌式的连续破坏，导致基坑局部垮塌，并最终导致

约 100 m长的基坑支护体系完全崩溃[5-7]。 
深基坑连续垮塌的产生与演变机理是一个大变

形、非线性、多场耦合的三维问题。目前基坑传统的
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稳定分析方法多以相对简化的、基于基坑剖面的二维

失稳破坏模式为基础[8-14]，无法反映基坑支护结构局

部失效后连续破坏在时间和空间上的发展过程。程雪

松等[4，15]利用模型试验和显式有限差分法对悬臂排桩

支护基坑发生局部围护桩破坏进行了模拟，结果表明，

在基坑局部破坏后瞬间，邻近主动区土体在水平方向

上形成土应力拱，使得邻近桩桩身弯矩上升。此外，

郑刚等利用离散元软件 PFC，定义了钢筋混凝土杆件
的破坏准则，实现了局部构件破坏时水平支撑结构体

系的连续破坏模拟[3]。虽然深基坑连续破坏产生、发

展及终止的机理得到初步揭示，但研究主要针对了悬

臂式排桩和环梁式水平支撑结构体系，排桩+水平内
支撑体系作为最常用的基坑支护形式，尤其常用于工

程规模大、周边环境条件复杂、基坑周边荷载多变的

情形，其基坑支护体系的局部破坏引发连续破坏机理、

过程及基坑整体安全的控制更是亟待研究。 
2008年 11月 15日杭州地铁一号线湘湖站北 2基

坑现场发生的大面积坍塌事故[16]，基坑由于局部破坏

引发沿基坑长度方向的连续坍塌的长度为 70 m左右。
本文针对这一典型的大长度基坑的情形，采用模型试

验，模拟内撑式排桩支护基坑支护结构（支护桩或水

平支撑）的局部破坏，以期揭示局部破坏对整体安全

性能的影响及其引发连续破坏的机理。在模型试验中

设置了可人为预设发生初始局部破坏的围护桩（本文

称其为初始破坏桩）和可人为预设发生初始局部破坏

的水平支撑（本文称其为初始破坏支撑），模拟了支护

桩或水平支撑的局部破坏，监测了基坑支护结构发生

局部破坏时及破坏后支护体系的响应，例如邻近初始

破坏桩的其它围护桩的顶部水平位移、桩身弯矩，邻

近初始破坏支撑的其它支撑的轴力及主动区土压力的

变化。在此基础上，量化研究了局部破坏对整个支护

体系的影响及整体安全评价。 

1  大型模型试验装置及试验材料 
1.1  模型试验平台和试验土体 

本文进行内支撑式支护结构局部破坏试验所采用

的试验平台与程雪松等[4，15]在研究悬臂排桩连续破坏

机理时平台相同，如图 1所示。单组试验用砂量约为
8.75 m3（约 14 t），试验用砂的物理力学参数见表 1。 

表 1 试验用干细砂的基本参数[4] 

Table 1 Parameters of sand used in model tests 

颗粒相对

密度 Gs 

平均粒径 

D50/mm 

不均匀系

数 Cu 

最大孔隙

比 emax 

最小孔隙

比 emin 

峰值摩擦

角 φ/(°) 

2.67 0.23 2.25 0.85 0.43 33.5 

1.2  模型支护桩 

模型基坑沿长度方向共设置 39根支护桩，其中 

图 1 大型模型试验装置及基坑模型示意[4] 

Fig. 1 Platform of large-scale model tests and excavation model 

初始破坏桩 4根，监测桩 9根，普通支护桩 26根，平
均桩间距为 63 mm，均采用硬质 PVC空心矩形管材模
拟。支护桩有效桩长 1.2 m，断面规格为 60 mm×40 
mm×2.5 mm（长×宽×壁厚），断面长边方向垂直于
基坑剖面。本试验模型与实际工程的相似比为 1∶16，
根据相似比，模型桩的原型为直径 0.8 m，桩长为 19.2 
m的 C30混凝土钻孔灌注桩[15]。 

考虑到国内外已经发生的多个基坑的破坏情况，

设置了 4根初始局部破坏桩，其能够在接受指令后自
动发生折断而模拟发生桩体完全断裂，其工作原理如

图 2所示。预设断面位于桩身中部，即距桩底 60 cm
处（试验方案制定阶段的数值模拟及试验结果均显示

本文中大部分工况最大弯矩位置均接近此位置）。监测

桩与文献[4]中相同，可测桩身应变沿桩长分布以计算
桩身弯矩，并监测桩后主动土压力。 

 

图 2 初始破坏桩及工作原理 

Fig. 2 Device and working mechanism of initial failure pile 

1.3  支撑和围檩 

模型试验中支撑采用硬质 PVC 空心圆形管材模
拟。支撑长度为 75 cm，其截面尺寸为 40 mm×3.2 mm
（直径×壁厚），沿基坑长度方向共设置 13根支撑，
即每根支撑的支撑范围为 3根桩。支撑两端设置圆头
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螺杆，一方面使支撑长度可调，便于支撑与围檩紧密

接触及施加支撑预顶力，另一方面使得支撑两端近似

为点接触，保证支撑近似仅受轴力作用。围檩采用与

支护桩相同的管材，宽 40 mm，高 60 mm，长 2.40 m。 
（1）监测支撑 
在 13 根支撑中，设置 8 根监测支撑，在其外壁

设置应变片以获得支撑轴力。通过轴向拉伸标定试验，

测得支撑在单位轴力的作用下，应变片应变为 1.08μ。 
（2）初始破坏支撑 
为了模拟支撑发生局部破坏，将若干支撑改造为

在人为干预下可掉落的初始破坏支撑，工作原理如图 3
所示。正常开挖阶段，支撑两端的螺杆头被圆环形限

位块约束；支撑破坏阶段，撤掉支撑上部的限位块，

利用钢绞线提起支撑一端，使其自由坠落，支撑破坏。 

 

图 3 初始破坏支撑及工作原理 

Fig. 3 Device and working mechanism of initial failure strut 

2  基坑模型及试验工况 
2.1  基坑模型 

试验模型的尺寸为 2.50 m×2.46 m×1.40 m（长
×宽×高），桩的布置垂直于观察窗，基坑剖面方向宽

度为 2.50 m，其中坑外宽度为 1.75 m，坑内开挖宽度
为 0.75 m。 
2.2  模型试验工况 

本次研究共进行了 5种工况局部破坏试验，区别
在于支撑设置的高度、基坑开挖的深度以及初始局部

破坏的破坏类型（支护桩发生初始局部破坏或者初始

局部过大变形、水平支撑发生初始局部破坏）。此外，

为了研究支撑式和悬臂式排桩支护基坑初始局部破坏

的区别，将文献[4]中的工况 3作为工况 0以与本文试
验的五个工况进行对比。各试验工况简介如表 2所示。 

（1）工况 0 
工况 0模拟悬臂排桩支护基坑开挖 75 cm时，沿

基坑长度方向上发生 4根支护桩破坏的情形。 
 

表 2 工况简介 

Table 2 Introduction of tests 

工况 

编号 

模型开挖 

深度 H/cm 

原型开挖

深度/m 

支撑设置

于地表下 

支护结构 

局部破坏方式 

工况 0[4] 75 12 无支撑 
2根桩破坏 

（1/2模型） 

工况 1 75 12 0H 4根桩破坏 

工况 2 75 12 0.2H 4根桩破坏 

工况 3 90 14.4 0H 4根桩破坏 

工况 4 90 14.4 0H 4根桩发生过大变形 

工况 5 75 12 m 0H 6根支撑破坏 

（2）工况 1 
工况 1模拟带支撑支护基坑中部 4根支护桩发生

破坏的情形，如图 1所示。基坑开挖深度为 75 cm，
作为基准工况。支护桩按照到观察窗的距离依次编为

1～39号，其中监测桩的编号为 P4，P7，P10，P12，
P14，P16，P18，P19 和 P26，初始破坏桩的编号为
P20～P23。如图 4所示，在监测桩桩顶设置数显位移
计，用以监测桩的顶部水平位移；在其主动侧布置土

压力盒，监测地表下 40，60 cm深度处土体作用在桩
上的土压力。同时，距地表 0 cm处，设置 13根水平
支撑，按照距观察窗的距离编为 S1～S13，其中支撑
S1～S8上设置应变片，用以监测支撑的轴力。 

图 4 工况 1基坑模型剖面示意 

Fig. 4 Sketch of vertical excavation model in test No. 1 

（3）工况 2 
工况2中桩的布置和基坑开挖深度与工况1相同，

但支撑的设置高度下移，支撑中心高度在地表以下 15 
cm处，以研究支撑设置高度对荷载传递的影响。 

（4）工况 3 
工况 3中基坑开挖深度增加至 90 cm，其他参数

与工况 1一致，以研究基坑开挖深度对荷载传递的影
响。 
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（5）工况 4 
工况 4中在初始断桩位置处设置卡扣，防止支护

桩折断后向坑内踢出，模拟基坑局部支护桩局部弯曲

破坏而发生过大变形，如图 5所示，但不发生完全折
断引起基坑垮塌。其他参数与工况 3一致，以研究支
护桩初始局部过大变形对荷载传递的影响。 

图 5 工况 4支护桩发生过大变形示意 

Fig. 5 Large deformations of piles in test No. 4 

（6）工况 5 
工况 5中基坑开挖深度和支撑的设置高度与工况

1一致，基坑的初始破坏方式为支撑破坏（支撑 S7，
S6，S5，S8，S9，S10依次破坏），如图 7（b）所示，
以研究支撑破坏对支护体系和荷载传递的影响。 

3  基坑开挖及局部垮塌试验结果 
3.1  正常开挖阶段 

（1）桩身弯矩和桩身变形随开挖深度的变化 
开挖过程中，工况 1桩身弯矩和桩身位移（对桩

身弯矩曲线进行二次积分，联合桩顶位移和转角获得）

曲线随深度的变化情况如图 6所示。当开挖超过 50 cm
时，桩身最大弯矩位置约在桩身 60 cm深度处，故选
择 60 cm 深度作为初始失效桩预设断面位置是合理 
的。 

图 6 桩身弯矩和桩身位移曲线随开挖深度的变化(工况 1) 

Fig. 6 Moment and deflection curves of piles in test No. 1 

工况 1，3，5开挖到 75 cm时，桩身弯矩最大值
分别为 10.84，9.54，9.02 N·m，平均值为 9.80 N·m，
最大弯矩与平均值的偏差分别为 10.61%，2.65%，

7.96%，表明试验具有可重复性。由图 6可见，工况 1
中，桩身位移曲线呈现出典型的复合式变形[18]，当开

挖深度超过 40 cm时，最大位移随着开挖深度的增加
幅度变大，同时桩底有一定的转动。 

（2）支撑轴力随开挖深度的变化 
工况 1、工况 2及工况 5开挖到坑底（开挖深度

均为 75 cm）但尚未指令围护桩局部破坏发生时，支
撑 S1～S8平均轴力分别为 41.5，53.3，39.3 N；工况
3 和工况 4 开挖到该深度时，支撑平均轴力为 37.4，
35.6 N。可以发现，工况 2的支撑轴力比工况 1支撑
轴力大 28%，说明适当降低支撑高度可提高支撑的作
用，也能够提供围护桩更大的抗侧移刚度。 
3.2  支护结构初始局部破坏情况 

工况 1，2，3中，开挖至设计深度待桩身弯矩、
桩顶部水平位移及支撑轴力等稳定后，指令 4根局部
破坏桩（P20～P23）发生折断。局部破坏发生后，坑
外土体迅速滑塌进基坑内，在坑外形成一个轮廓为圆

弧形的塌陷区，如图 7（a）所示。支护桩初始破坏导
致邻近初始局部破坏区的支护桩桩顶发生朝向坑外的

位移，远离局部破坏位置的支护桩桩顶位移朝向坑内，

但量值很小，如图 8所示。而悬臂式基坑支护桩局部
破坏后，邻近支护桩桩顶位移朝向坑内[4]。工况 4中，
局部破坏桩（P20～P23）发生过大变形，支护桩桩顶
位移朝向坑内。工况 5中，支撑失效导致桩顶也向坑
内的移动，失效支撑范围内的桩顶向坑内移动的位移

较大，如图 8所示。 

图 7 破坏完成后形成的稳定塌陷区 

Fig. 7 Steady state after collapse 

 

图 8 局部破坏引起的桩顶位移增量对比（桩向坑外位移为负） 

Fig. 8 Displacements of pile top induced by partial failure 
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4  基坑局部垮塌荷载传递机理分析 
4.1  工况 1荷载传递分析及与工况 0对比 

（1）土压力变化分析（40，60 cm深） 
工况 1中，4根局部破坏桩（P20～P23）折断后，

坑外地表下 40 cm处的水平土压力随时间的变化，如
图 9所示。破坏发生瞬间，不同位置处的土压力变化
模式不同。邻近破坏位置处的桩 P19，其桩后的水平
土压力呈现出先升高后降低的变化规律：上升是由于

支护桩破坏瞬间发生的应力重分布并产生水平土拱，

从而导致其桩体后的土压力瞬间急剧增加，从而产生

加荷效应[4]；下降主要由于土体滑进坑内造成的桩后

土体缺失[4]（缺失高度约为 35.0 cm）引起的卸荷效应。
桩 P18后的土体虽然有缺失，但坍塌引起的 40 cm深
处土压力增大倍数（土压力增大倍数为局部破坏后与

局部破坏前的桩后土压力比值）仍最终稳定在 1.96，
证明破坏产生土拱的加载效应大于土体缺失引起的卸

载效应。稍远处的桩（P16和 P14），其桩后的水平土
压力一直处于上升阶段，直至砂土在自然休止状态下

完全稳定；远离破坏位置处的桩（P7和 P4），其桩后
水平土压力较初始破坏发生前略微增。 

图 9 工况 1地表以下 40 cm处水平土压力变化曲线 

Fig. 9 Change curves of horizontal earth pressure in test No. 1 

坑外地表下 60 cm处的水平土压力随时间的变化
与 40 cm深处的变化规律基本接近，由于埋深较大，
土体缺失的影响所占比例较小，因此土压力变化主要

以加荷效应为主，卸荷效应不明显。 
图 10 为工况 0 和工况 1 中局部破坏引起的地表

下 40 cm 处土压力和弯矩增大倍数最大值。由图 10
可见，工况 1中邻近局部破坏位置地表下 40 cm处的
土压力增大倍数显著大于工况 0，但是工况 1 土压力
影响范围显著小于工况 0。 
造成上述现象的原因主要是工况 1为内撑式排桩

支护基坑，其整体抗侧移刚度大，而工况 0为悬臂排
桩支护基坑，且入土深度相对较小，抗侧移刚度较低。

工况 0中，邻近初始局部破坏区的未失效桩在受到局

部垮塌引起的土拱效应作用下将向坑内产生较大的位

移[15]，从而导致作用在这些桩上的附加土压力又产生

进一步的应力重分布，并向更远处的桩上转移土压力，

即桩身向坑内位移产生的卸荷效应。与此形成鲜明对

比的是，工况 1中，由于支撑的作用，在土拱效应产
生的加荷效应作用下，邻近初始局部破坏区的桩产生

的桩身位移相对小得多，使桩身由此产生的卸荷效应

比悬臂支护排桩的卸荷效应小得多，因此破坏区以外

桩体上最终土压力增加幅度较悬臂支护桩的土压力增

加幅度大得多。甚至在局部破坏发生后，邻近初始破

坏区的桩的桩顶附近的部分桩身发生向坑外的位移，

如图 6，8所示，使作用在桩顶附近的土压力更大。 

 

图 10 工况 0和 1中土压力和荷载（弯矩）传递对比 

Fig. 10 Earth pressures and load transfer coefficients in tests No. 0  

.and 1 

由上述分析可见，因初始局部破坏导致的作用在

邻近桩上的土压力增量受到土拱效应产生的加荷效

应、土体滑塌产生的卸荷效应和桩向坑内位移产生的

卸荷效应的三重影响。此外，抗侧移刚度不同是内撑

式与悬臂式排桩支护基坑支护结构发生局部破坏产生

影响不同的主要因素之一。 
（2）支撑水平轴力变化分析 
工况 1 中，4 根初始局部破坏桩折断后，各监测

支撑水平轴力的增长倍数随时间的变化曲线，如图 11
所示。在支护桩破坏的一瞬间，位于破坏范围内的支

撑 S8和 S7，其水平轴力迅速下降，降至几乎接近于
0。这主要因为支撑对应范围的桩发生折断后，原本通
过桩传给围檩进而传给支撑的土压力，失去了桩的传

递作用，无法作用在围檩上，因此造成支撑轴力大幅

降低。同样，支撑 S6也由于距局部破坏桩 P20～P23
较近，失去了部分围檩传递来的荷载，轴力下降显著。 
稍远处的支撑 S5和 S4，则由于局部破坏引发的

土拱效应产生的加荷效应增大了其对应范围桩上的土

压力，但随后由于土体滑塌进基坑的卸荷效应，轴力

又略有减小。远处的支撑 S1～S3，其轴力略有上升直
至稳定。此外，由于桩 P20～P23 发生的初始局部破
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坏，邻近破坏范围内的冠梁及支撑发生向坑外的位移，

如图 6，8所示，由此导致水平支撑所受压力大幅降低，
甚至可能受拉。此时，若支撑与围护结构连接薄弱，

则可能会导致支撑掉落，类似于杭州地铁一号线湘湖

站中的支撑掉落现象[3]，使得基坑垮塌程度增大。 

 

图 11 工况 1局部破坏情况下支撑轴力随时间的变化曲线 

Fig. 11 Curves of strut forces versus time in test No. 1 

（3）支护桩内力（弯矩）变化分析 
工况 1 中，4 根初始局部破坏桩折断后，各监测

桩桩身最大弯矩（65 cm处）增长倍数随时间的变化
曲线，如图 12所示。局部破坏发生后，邻近破坏范围
内的桩 P19～P10 在初始局部破坏引发的土拱效应产
生的加荷效应的作用下，桩身弯矩瞬间迅速增大到第

一个峰值，随后缓慢增加至最大值。随后，邻近破坏

范围的监测桩 P19和 P18，桩身最大弯矩在达到最大
值处出现小幅度下降，主要是由于邻近桩后土体滑进

坑内产生卸荷效应。远处的桩 P7～P4，局部破坏发生
前后桩身弯矩没有发生明显的变化。 
支撑式支护桩和悬臂桩在局部破坏后桩身内力变

化规律基本一致[4]，但如图 10和图 12所示，局部破
坏引起工况 0中邻近初始破坏区第 1根桩的弯矩增大
倍数最大值（即荷载传递系数）为 1.20，远小于工况
1中 P19的 1.36。由前文分析可知，这主要是由于支
撑式围护桩抗侧移刚度大，破坏产生的土拱对桩身的

加载效应明显，而悬臂基坑由于桩身抗侧移刚度较低，

围护结构产生较大的位移引起的卸荷效应削弱了土拱

效应产生的加荷效应。 
此外，支撑式支护结构的弯矩在达到最大值后的

卸荷幅度很小，或几乎未出现卸载，卸载幅度远小于

悬臂桩，工况 1至工况 5均表现出此现象，这也是其
和悬臂支护结构区别之一。这主要是冠梁或者围檩的

变形协同作用，因为破坏发生瞬间会出现土拱产生的

加荷效应，随着土体滑进坑内，土拱向远方传递，通

过冠梁的变形协同，再次对桩产生加荷效应，所以很

难观察到悬臂基坑中的明显卸荷效应。 
（4）荷载（弯矩）传递系数对比 

将局部破坏后与局部破坏前桩身的弯矩比值定义

为荷载（弯矩）传递系数，用来衡量初始破坏产生的

加荷效应、土体滑塌产生的卸荷效应和破坏区外桩体

位移产生的卸荷效应三者最终决定的破坏区以外桩的

内力变化。工况 0及工况 1中，在 4根初始破坏桩折
断的情况下各桩的荷载（弯矩）传递系数如图 10所示，
对比可以发现有无支撑对桩身弯矩传递的影响。 

图 12 工况 1局部破坏情况下未失效桩的弯矩变化曲线 

Fig. 12 Curves of moments of intact piles versus time in test No. 1 

由图 10可见，内撑式排桩支护基坑支护桩发生初
始局部破坏引起邻近破坏范围的桩 P19～P16 荷载传
递系数较工况 0中悬臂支护基坑对应的荷载传递系数
大，但远离破坏范围的桩荷载传递系数小于工况 0，
而且降低的幅度较快，即其影响范围相对较小。造成

上述现象的原因如下：支撑式围护结构支护桩抗侧移

刚度远大于无支撑支护桩，局部破坏后土拱效应引起

的桩体附加位移很小，由此产生的卸荷效应相对较小，

由此使土拱效应产生的附加土压力仅作用在距初始局

部破坏区较近的范围内，并导致荷载传递系数更高。 
4.2  工况 2荷载传递分析及与工况 1对比 

（1）土压力与支撑水平轴力变化分析 
工况 2与工况 1的区别在于支撑设置高度较工况

1下降，支撑设置在地表下 0.2H处。4根局部破坏桩
（P20～P23）折断后，坑外地表下 40 cm处的水平土
压力增大倍数与 8根监测支撑轴力增大倍数随时间的
变化过程与工况 1类似，不再赘述。  

（2）支护桩弯矩及荷载传递系数变化分析 
工况 2基坑局部破坏后，各监测桩桩身弯矩（65 

cm处）增大倍数随时间的变化曲线与工况 1类似。由
图 13及图 10可见，工况 2发生局部破坏后，邻近初
始破坏区的第一根桩 P19桩身弯矩增大倍数为 1.46，
显著大于工况 0的 1.20和工况 1的 1.36。 

支护桩局部破坏引发的支撑卸荷量和围护结构的

抗侧移刚度是对荷载传递系数大小和荷载传递范围有

较大影响的两个因素。对于工况 1 和工况 2，虽然开
挖深度相同，但是工况 2中支撑所承担的土体水平荷
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载大于工况 1，因此工况 2 支护桩破坏引发支撑卸下
的水平荷载显著大于工况 1，由此导致转移至邻近桩
上的荷载也较大。另一方面，工况 2中的支撑比工况
1 中支撑能够提供围护桩更大的抗侧移刚度。由上述
分析可知，工况 2中局部破坏引发的荷载传递系数和
影响范围均显著大于工况 1。 

图 13 工况 1和 2（开挖 75 cm）中荷载（弯矩）传递系数 

Fig. 13 Load transfer coefficients in tests No. 1 and 2 

4.3  工况 3荷载传递分析及与工况 1对比 

（1）土压力及荷载传递系数变化分析 
工况 3与工况 1的区别在于开挖深度较工况 1增

加，开挖深度为 90 cm。初始局部破坏桩折断后，坑
外地表下 40 cm处的水平土压力随时间的变化过程与
工况 1基本相同，但工况 3破坏引起的土压力增大倍
数最大值显著大于工况 1，如图 14所示。在支撑式支
护体系中，当开挖深度较大时，每根支撑所承担的水

平土荷载大幅上升。工况 3开挖到底后水平支撑轴力
显著大于工况 1，因此当同样为 4 根支护桩破坏时，
工况 3桩破坏引发支撑卸下的水平土荷载显著大于工
况 1，由此导致转移至邻近桩上的荷载也较大，土拱
效应更显著。同样，由图 14可见，工况 3中桩身弯矩
荷载传递系数和影响范围同样显著大于工况 1。 

 

图 14 工况 1，3，4中土压力和荷载（弯矩）传递对比 

Fig. 14 Earth pressures and load transfer coefficients in tests No. 1,  

.3 and 4 

（2）支撑轴力变化分析 
如图 15所示，支撑轴力变化规律与工况 1较为接

近，但是相比工况 1 和工况 2，由于支撑卸荷量较大
引发的土拱效应更大，其对距离局部破坏位置较远处

的支撑（例如 S4和 S3）影响更大。 

位于破坏范围内的支撑 S7和 S8轴力先减小，然
后增加，最后再次减小。因为破坏发生后瞬间，初始

破坏桩 P20～P23作用在围檩及支撑 S8，S7，S6上的
力瞬间减小；同时破坏桩后土体发生向坑内位移在邻

近土体中形成土拱效应作用在邻近桩上；进而通过围

檩作用在 S5，S4，S3等支撑上，使其轴力瞬间上升，
由于围檩的荷载传递作用，土拱效应的荷载也传递到

支撑 S8，S7及 S6上，使其轴力出现短暂上升；随后，
随着坑外土体大量滑塌进坑内，邻近破坏位置的支撑

S8，S7等继续发生卸荷，轴力最终减小。在此过程中，
围檩的荷载传递、土拱效应、局部土体流失卸载对围

护体系内各个构件的内力变化过程起到了重要作用。 

图 15 工况 3局部破坏情况下支撑轴力随时间的变化曲线 

Fig. 15 Curves of strut forces versus time in test No. 3 

4.4  工况 4荷载传递分析及与工况 1和 3对比 

（1）土压力变化分析 
工况 4与工况 1和 3的破坏区别在于初始局部破

坏桩（P20～P23）发生折断后，并没有完全被踢出，
而是发生过大变形（在预设断面处初始破坏桩的上半

段桩朝坑内水平移动 15 mm）。如图 14所示，坑外地
表下 40 cm处水平土压力变化过程与工况 1和 3相似，
但土压力增大倍数最大值显著小于工况 3，主要因为
支护桩局部过大变形引起的土拱效应相对较小。 

（2）支撑轴力变化分析 
工况 4中，4根初始破坏桩（P20～P23）发生局

部过大变形后，各监测支撑水平轴力增长倍数随时间

的变化曲线，如图 16所示。支撑 S7，S8的水平轴力
瞬间先减小后增大，并逐渐稳定，支撑 S6-S3的轴力
经一定波动后最终上升并趋于稳定。但各支撑的轴力

之所以相比破坏前均显著上升，主要是由于局部破坏

桩 P20～P23预设断面（60 cm深）附近的土体发生向
坑内的较大变形，使得周边土体中形成在水平面和竖

直面两个方向的土拱，如图 5所示。水平面上的土拱
将荷载效应转移至邻近完整桩上，通过围檩的变形协

同作用，进一步压缩所有支撑，导致支撑水平轴力迅

速增加；在竖直面上的土拱的拱脚为围檩处和预设断

面下部，同样使得围檩处土压力增大，进而将荷载传

递至支撑上。因此局部破坏桩中局部变形过大对所有
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支撑均造成加荷效应。 

图 16 工况 4局部破坏情况下支撑轴力随时间的变化曲线 

Fig. 16 Change curves of strut forces versus time in test No. 4 

（3）支护桩内力（弯矩）变化分析 
在工况4中，P20～P23折断并发生向坑内的位移，

虽然未完全破坏，但仍导致桩后土体发生变形产生土

拱效应，使得邻近完整桩桩身弯矩迅速上升至峰值，

随后保持稳定。可见支护桩无需彻底折断破坏，而是

产生较大的桩身位移就能引发桩后土体显著的土拱效

应，造成支护结构内力重分布。因此实际工程中，支

护结构的局部过大变形同样应当重视，其也是引发连

续破坏的一个重要诱因。如图 14所示，局部 4根桩过
大变形引发的荷载传递系数为 1.54，略小于工况 3中
局部 4根桩彻底破坏引发的荷载传递系数 1.71。 
4.5  工况 5荷载传递分析及与支护桩破坏工况对比 

（1）土压力变化分析 
工况 5 中，6 根支撑破坏引发的桩后压力变化过

程如图 17所示。破坏支撑位于 P14～P29之间，每根
支撑破坏都会使得对应位置围护结构刚度降低，位移

增加，进而通过坑外土体中的土拱效应对支撑破坏范

围外的桩加载，使作用在其上的土压力增大，例如作

用在 P10 及 P4 上的土压力在每个支撑破坏时均会有
所上升。当支撑破坏较多时，支撑破坏范围内的桩由

于位移较大，导致作用在桩上的土压力有一定减小，

例如作用在 P19及 P16上的土压力在 S5破坏之后的
每根支撑破坏时均略有下降。 

 

图 17 工况 5地表以下 40 cm处水平土压力变化曲线 

Fig. 17 Change curves of horizontal earth pressure at depth of 40 cm  

versus time in test No. 5 

（2）支撑轴力变化分析 
工况 5 中，6 根支撑逐个破坏引发的支撑轴力变

化如图 18所示。支撑 S7首先破坏，其承担的荷载由
于围檩的荷载传递作用而分配给邻近支撑，其中 S6
和 S8（即邻近 S7最近的支撑）轴力增幅最明显；S7
和 S6两根支撑破坏时，左右最近的支撑 S5和 S8轴
力增幅最大。依次类推，当支撑 S10破坏后，邻近支
撑破坏范围的第一根支撑 S4轴力升高至 248 N（约为
开挖引起轴力变化的 8倍），而邻近支撑破坏范围的第
二根支撑 S3 的轴力上升幅度远远小于邻近第一根支
撑。每一次支撑破坏均对两侧最近的支撑的这种加载

模式，本文称之为支撑失效荷载传递的就近现象。此

现象有可能使得某些支撑破坏时，破坏支撑释放的荷

载无法相对均衡的转移至邻近多根未破坏支撑上，而

是集中作用在最近的某几根支撑上，从而导致这些支

撑受力过大而失效，进而继续引发最邻近的支撑破坏，

导致支撑的大范围连续破坏。 

图 18工况 5局部破坏情况下支撑轴力随时间的变化曲线 

Fig. 18 Curves of strut forces versus time in test 5 

（3）支护桩内力（弯矩）变化分析 
如图 19所示，在工况 5中，支撑 S7破坏后，导

致距离较近的桩 P18弯矩减小，但幅度较小。随后支
撑 S6、S5 破坏，可以发现距离支撑破坏区较远的支
护桩 P4和 P10，桩身弯矩有一定的升高，而距初始破
坏支撑位置近处桩 P14～P19，桩身弯矩再次减小。S8、
S9及 S10依次失效时，均为邻近支撑破坏区桩身弯矩
大幅减小，而较远处桩略有增大。 

 

图 19 工况 5局部破坏情况下未失效桩的弯矩变化曲线 

Fig. 19 Curves of moments of intact piles versus time in test No. 5 
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图 20为位于支撑破坏范围内的监测桩 P26，随着
支撑破坏数量的逐渐增多时桩身弯矩的变化情况。由

图可见，支撑破坏前，P26 的桩身弯矩分布为典型的
单道支撑式分布。在失效支撑距离 P26较远时，即在
S7，S6，S5破坏时，由于 S7～S5区域支护桩位移增
大引发的土拱效应导致 P26的弯矩略有增加。当失效
支撑距离 P26较近时，即在 S8，S9，S10失效时，随
着支撑破坏数量的增多，P26 受到的支撑作用越来越
小，桩顶水平剪力大幅减小。由此使得 P26的桩身弯
矩分布模式发生转变，受力模式从内撑式向悬臂式过

渡，即由桩身几乎全部在开挖侧受拉，逐渐转变为桩

身上部开挖侧受拉，下部坑外侧受拉。与此同时桩身

上半部最大弯矩逐渐降低，桩身下半部弯矩逐渐增加，

但总体上，桩身最大弯矩绝对值较支撑破坏前减小，

如图 19，20所示。支撑失效和支护桩失效对邻近支护
桩的影响存在显著不同。 

图 20 工况 5中完整桩 P26桩身弯矩随支撑破坏的变化曲线 

Fig. 20 Curves of moments of intact pile P26 versus struts failure  

order in test No. 5 

5  结    论 
本文设计了带水平支撑基坑局部破坏的模型试

验，重点研究了基坑支护桩和支撑局部破坏导致的土

压力重分布，支撑轴力和桩身内力变化等荷载传递规

律，揭示了基坑局部破坏在长度上的传递机理，得到

以下 5点结论。 
（1）内撑式排桩支护基坑支护桩发生局部破坏

后，引起的土压力重分布对支护结构内力的影响规律

与悬臂式排桩支护结构的影响有较大区别，可引起邻

近初始破坏区域的支护桩桩身弯矩持续增大直至稳

定。而在悬臂基坑中，桩身弯矩迅速达到最大值，随

后发生明显的卸载效应。 
（2）支撑式排桩支护基坑中，局部支护桩破坏

会引发近处的支撑轴力大幅降低。同时，邻近破坏范

围内的冠梁及支撑会发生向坑外的水平位移，由此导

致水平支撑所受压力大幅降低，甚至可能受拉。此时，

若支撑与围护结构连接不能受拉且不能适应一定的脱

开量，则可能会导致支撑掉落。 
（3）开挖深度相同时，内撑式排桩的抗侧移刚度

远大于悬臂式，局部破坏引发的荷载传递系数较大（本

试验中由悬臂式的 1.20 增加至 1.36），但荷载传递系
数影响范围较小；支撑设置高度较低时，支护桩的抗

侧移刚度较大，局部破坏引发的支撑卸荷量较大，故

荷载传递系数和范围也较大。支撑设置高度相同时，

基坑开挖深度较大，破坏引发的支撑卸荷量较大，故

荷载传递系数和范围也较大。 
（4）对于内撑式排桩支护基坑，当支护结构发

生局部过大变形，对邻近未破坏支护结构产生的加荷

作用虽然小于瞬间破坏产生的加荷，但仍会引起邻近

支护桩桩身弯矩大幅度增加，例如 4根桩过大变形和
4 根桩彻底破坏引发的荷载传递系数分别为 1.54 和 
1.71。可见支护桩无需彻底折断失效，而是产生较大
的桩身位移就能引发桩后土体产生显著的土拱效应。 
（5）对于单道支撑式排桩支护基坑，因相邻支撑

之间相互独立，因此，局部支撑破坏释放的荷载无法

相对均衡的转移至邻近多根未失效支撑上，而是将大

部分荷载传递给两侧最近的两个支撑，可导致邻近支

撑轴力成倍增加，由于受力过大而失效，继而引发大

范围连续破坏，即支撑失效荷载传递存在就近现象。 
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基于失效模式控制的地铁车站结构抗震性能研究 
路德春，李  强，杜修力，吴春玉 

(北京工业大学城市与工程安全减灾教育部重点实验室，北京 100124) 

摘  要：基于大开车站的塌毁是由于中柱变形能力不足所导致这一观点，对大开车站中柱进行了失效模式优化，提出
一种新型叠层加芯柱。利用有限元软件 ABAQUS建立三维非线性数值分析模型，静力分析叠层加芯柱的水平极限变形
能力和实际工作状态，采用时域显式整体分析方法，对大开车站和采用叠层加芯柱的大开车站进行震害模拟，从典型

时刻结构整体变形、中柱及侧墙的水平向和竖向地震反应等方面对比分析两者抗震性能的差异。研究结果表明：叠层

加芯柱具有良好的水平变形能力；采用叠层加芯柱后的大开车站整体变形明显减小，结构保存较为完好，未发生塌毁

现象；中柱处于安全的工作状态、侧墙水平地震反应降低，结构竖向沉降大幅降低，整体性较好；失效模式控制对地

下结构的抗震性能起到了显著的优化效果。 
关键词：大开车站；失效模式控制；中柱变形能力；叠层加芯柱；抗震性能 
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Seismic performance of subway station based on failure model control 
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Abstract: Based on the opinion that the collapse of the Daikai station is caused by insufficient deformation capacity of the 

middle column, the failure mode of the middle column is optimized, and a new segmental cored column is proposed. 3D 

nonlinear finite element simulations are established by using ABAQUS. The horizontal ultimate deformation capacity and 

actual working state are obtained through the static analysis. The seismic simulation is carried out for the Daikai station with 

and without segmental cored column. Then differences in seismic performance are analyzed considering the deformation of the 

structure at typical time, horizontal and vertical seismic responses of the middle column and sidewalls. The results show that the 

segmental cored column has excellent horizontal deformation capacity. The deformation of the Daikai station with segmental 

cored column is reduced obviously, the whole structure is well preserved and no collapse occurs. The middle columns are in 

safe working condition. The horizontal seismic responses of sidewalls are reduced, and the vertical settlement of the structure is 

also greatly reduced. The concept of failure mode control makes a significant active effect on the seismic performance of the 

underground structures. 

Key words: Daikai station; failure mode control; deformation capacity of middle column; segment cored column; seismic 
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0  引    言 
进入 21世纪以来，中国城市轨道交通发展迅速，

根据中国城市轨道交通协会统计，截至 2017年年末，
中国内地（不含港澳台）共计 34个城市开通城市轨道
交通并投入运营，城市轨道交通线路 165条，运营线
路总里程达到 5033公里。此外，根据 2016年 6月 1
日 正 式 实 施 的 《 中 国 地 震 动 参 数 区 划 图 》

（GB18306—2015）[1]，全国取消非抗震设防区，而

中国《城市轨道交通结构抗震设计规范》（GB50909

—2014）[2]明确规定，处于抗震设防区的城市轨道交

通结构必须进行抗震设计。地铁结构一旦受损，修复

难度大，损失严重，因此地铁车站的抗震性能成为不

可回避的重大工程问题。 
1995 年的神户地震造成的大开车站整体塌毁更

是引起了国内外众多学者对地下结构抗震问题的高度
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关注。综合学者们的研究成果，较多的认识是将大开

车站的倒塌归结为中柱的抗震性能不足[3-9]，杜修力 
等[10-11]通过对大开车站塌毁过程的精细化分析，明确

指出中柱变形能力不足是导致其破坏的直接原因。 
传统抗震设计主要采用基于等效静力的线弹性分

析方法，不能很好地考虑结构屈服后的受力状态和整

体破坏机制，结构的材料性能未能得到充分发挥，进

而出现局部失效模式或薄弱层失效模式，最终使得结

构在强震下的抗震性能未达到最优，不能有效抵抗地

震荷载[12]。因此，通过对结构的地震失效模式进行优

化控制，进而提升结构的整体抗震性能具有重要意义。 
本文基于大开地铁车站中柱变形能力不足导致结

构塌毁破坏这一失效模式，将具有更好变形能力的叠

层加芯柱引入大开车站，采用三维非线性时域显式整

体分析方法，对采用叠层加芯柱的大开车站震害进行

数值模拟分析，以实现对大开车站的失效模式进行优

化控制。 

1  大开车站简介 
1995年 1月 17日清晨，日本兵库县南部淡路岛

一带发生里氏 7.2级地震（2001年日本气象厅修正为
7.3级），震中位于淡路岛北部的明石海峡海域，震源
的深度为 16 km，最大烈度 7度，也称“阪神大地震”。
此次地震对神户市营铁道的大开站、三宫站、上泽站、

新长田站和上泽站西侧的隧道部分及新长田站东侧的

隧道部分均造成严重的破坏，其中大开站破坏最为严

重，发生了结构整体坍塌的现象。 
1.1  大开车站工程概况 

大开车站是浅埋箱型明挖地下结构，修建于 1962
年—1964年间。大开地铁车站为双轨道车站，车站两
侧为宽 9 m高 6.4 m的双轨道混凝土隧道，车站周围
无明显液化土层，也无断层区域[13]。该车站由三部分

组成，如图 1所示。第一部分为站台和轨道，是车站
的标准段，也即倒塌部分，其断面形式如图 2所示。
结构形式为地下一层钢筋混凝土框架结构，横断面宽

为 17.00 m，高 7.17 m，侧墙厚 0.85 m，配筋率 0.8%；
顶板和底板厚度分别为 0.80，0.85 m，配筋率为 1%；
共有 23根截面为0.40 m×1.00 m的矩形柱，净高 3.82 
m，柱间距 2.50 m，箍筋采用矩形和折线单肢箍两种
形式，箍筋型号为 9@350；纵筋采用 30根 32 mm的
螺纹钢筋[14]，配筋率为 6%，其配筋形式如图 3所示。 
1.2  大开车站震害情况 

大开地铁车站在设计时只是参照当时的规范标

准，并没有进行抗震设防。在阪神地震中，车站大部

分中柱几乎全被压碎，钢筋外露成弯曲状，如图 4所
示，顶板坍塌，使原结构变成M型。顶板的坍塌导致
上方与其平行的地表主干道在长达 90 m 的范围内塌

陷如图 5所示，最大塌陷量达到了 2.5 m[15]。 

 

图 1 大开车站纵向震害示意图 

Fig. 1 Longitudinal diagram of Daikai subway station 

图 2 结构横断面图 

Fig. 2 Cross section of structure 

 

图 3 中柱尺寸及配筋图 

Fig. 3 Sizes and reinforcement of middle column    

 
图 4 大开车站中柱破坏图 

Fig. 4 Failure of middle column of Daikai station 

2  叠层加芯柱构造介绍 
地下结构的地震反应受围岩土体的相对变形控 
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图 5 顶板塌陷引起的地面沉降图 

Fig. 5 Ground subsidence caused by roof collapse 

制，结构和周围介质协调变形要求中柱和侧墙具有较

好的变形能力。由于中柱截面尺寸相比于侧墙要小很

多，因此在地震过程中，中柱通常处于较高的轴压比

的工作状态，其变形能力低于侧墙，在相同变形情况

下，中柱先于侧墙发生破坏[11]。通过改变中柱结构形

式，在保证竖向承载能力不明显降低的同时，尽可能

地提高其水平向变形能力，进而提升地铁车站结构的

抗震性能，为此提出一种新型叠层加芯柱。 
新型叠层加芯柱可以有效减小中柱承担的剪力并

提高水平向变形能力，保证大变形情况下中柱对顶板

仍具有良好的支承作用。叠层加芯柱的具体构造及变

形特征如图 6所示。 

 

图 6 叠层加芯柱的具体构造及变形特征示意图 

Fig. 6 Specific construction and deformation characteristics of  

segment-cored column 

叠层加芯柱主要由内部芯柱、外侧空心环柱段、

空心环柱段间减摩擦装置、芯柱与外侧柱段间的弹性

填充层组成。外侧空心柱段由各预制层依次叠加组成

中空结构，内部芯柱插入预制叠层柱段的空腔中，形

成整体叠层加芯柱。在外侧预制叠层空心柱段之间设

置减摩擦装置，保证柱段间在剪力作用下可以发生水

平滑移。为避免芯柱剪切破坏，在芯柱和柱段之间预

留一定的滑移空间，实现水平变形过程中芯柱和柱段

之间的变形协调。该滑移空间内填充弹性材料，弹性

材料的压缩变形，一方面提供柱段间水平相对滑移的

推力，另一方面提供芯柱水平侧移的空间。 
由于芯柱截面尺寸较小，长细比较大，相较于原

结构中柱，实现了从“短柱”变为“长柱”的转变，

进而提高了水平向变形能力。在承担竖向荷载时，芯

柱与外侧柱段共同承担，可达到等同于现浇柱的承载

能力。两者协调工作，可以起到优势互补的效果，从

而实现承载能力不显著降低的同时又能较大提高其水

平向变形能力的目标。 

3  有限元计算分析模型 
时域整体分析方法是截取地下结构与其周围有限

土体为计算区域，并在模型截断边界处引入虚拟边界

进行模拟的方法。该方法可以较为完整、合理地考虑

广义结构内的介质非均匀、材料非线性特性、不规则

地形特点以及界面间接触的非线性等因素[11]。 
3.1  有限元模型的建立及网格划分 

本文利用有限元软件 ABAQUS 对大开车站震害
最严重的区段（第一部分）进行数值分析研究，建立

了长 17 m，宽 7.17 m，纵向 20 m包含 5根柱的车站
数值计算模型，如图 7，8所示。综合考虑计算效率等
原因，土体的计算宽度取车站宽度的 4倍，即 68 m，
基岩底面位于地下 24 m 处。土体按照计算精度要求
进行离散，网格尺寸小于 1/10～1/8 波长[16-17]。土体

和混凝土均采用三维实体八节点减缩积分单元

（C3D8R）单元进行离散，钢筋采用三维二节点杆单
元（ T3D2）进行离散。钢筋采用 *EMBEDDED 
ELEMENT 命令植入混凝土，两者不发生相对运动，
可以用来模拟实际中钢筋与混凝土间的黏结作用。侧

墙和顶、底板中的钢筋在保证配筋率不变的情况下，

按照双排均匀配筋进行建模。对于叠层加芯柱，弹性

材料与柱段和芯柱之间为绑定连接，外侧柱段之间采

用摩擦接触，摩擦系数设置为 0.001。 
同时为消除中柱配筋率以及截面面积对结构地震

反应的影响，控制叠层加芯柱的配筋率为 6%，与大
开车站原型柱保持一致，其配筋图如图 9所示。同时
控制其截面面积为 3.14×0.362=0.4069 m2，与大开车

站原型柱的截面面积（0.4 m2）保持一致，中柱有限

元模型及尺寸如图 10所示。 

图 7 整体分析有限元模型 

Fig. 7 Global analysis finite element model 
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图 8 有限元计算模型 

Fig. 8 FEM model 

图 9 芯柱及外侧柱段配筋图 

Fig. 9 Reinforcement of core columns and external segments 

3.2  人工边界及地震动输入方法 

采用黏弹性人工边界条件模拟无限域对计算区域

的影响，并用波场分解法实现地震动的波动输入[18]。

选取神户气象台监测到的阪神地震波地表南北向加速

度记录和竖向加速度记录作为输入。其地面水平和竖

向运动的加速度时程曲线如图 11所示，水平向加速度 

 

图 10 叠层加芯柱有限元模型及尺寸图 

Fig. 10 Finite element model and sizes of segmental cored column 

峰值为 0.8342g，竖向加速度峰值为 0.3389g，由于后
半段（尤其是 20 s后）地震动幅值衰减到很小，因此
为了减小计算成本，仅计算前 23 s的地震动过程。同
时在动力计算之前，进行了地应力平衡，得到了合理

的初始应力场。 

 

图 11 地面运动加速度时程 

Fig. 11 Time-history curves of ground acceleration 

 



1404                         岩  土  工  程  学  报                                    2019年 

3.3  材料本构模型 

围岩土体非线性模型采用了改进的土的三维弹塑

性本构模型[19]来描述土体的变形、受力特性。该模型

能够描述土的软化特性、三维强度及其土体在循环加

载下塑性变形的积累过程特性。同时为了简化分析，

在数值计算时对周围土体进行了等效均一化处理，结

合震害调查[13]的结果及文献[6～8，20，21]确定了其
材料参数： s 1960ρ =  kg/m3， sϕ = 33°， sν =  0.3，

0.008κ = ， 0.12λ = ， 0 0.6e = 。 
混凝土材料采用 ABAQUS 自带的塑性损伤模型

（CDP模型）[22]来模拟其力学行为。数值计算中的混

凝土材料参数为 c 2400ρ =  kg/m3， c 24E = GPa，

c 0.2ν = ，初始压缩屈服应力为 18.8 MPa，极限屈服应
力为 26.8 MPa，拉伸破坏应力为 2.4 MPa。 

为了避免芯柱和柱段之间的相互剪切，将芯柱对

柱段的推力均匀地传递到外侧柱段内表面上，叠层加

芯柱填充材料采用低强度的弹性材料来更好地实现可

压缩性，同时考虑到数值计算的连续性和稳定性，从

而确定材料参数为 e 100ρ =  kg/m3， e 1E =  MPa，

e 0ν = ，类比于泡沫材料。弹性垫层则采用弹性混凝

土来模拟，其弹性模量泊松比与上述混凝土材料相同。 
钢筋采用 Mises 理想弹塑性模型，其中 =ρ 7800 

kg/m3， =200E  GPa， 0.1ν = ，屈服应力为 240 MPa。
土与结构接触面之间法向采用硬接触，单元之间相互

不侵入；切向采用摩擦接触，摩擦系数为 0.4[8]。 

4  结构地震反应对比分析 
通过静力推覆分析得到叠层加芯柱在不同轴压比

下的承载能力和变形能力，并以此作为判断结构是否

发生破坏的标准。通过动力时程计算获得结构的动力

反应，与破坏标准进行对照判断。通过选取两个典型

时刻结构整体变形图进行对比分析，以及对中柱和侧

墙分别进行水平向、竖向地震反应分析，比较大开车

站原型与引入叠层加芯柱后的车站结构地震反应，分

析失效模式控制给结构抗震性能带来的影响。 
4.1  叠层加芯柱变形能力分析 

为了得到叠层加芯柱的变形能力，对所采用的叠

层加芯柱进行了推覆模拟分析，即得到叠层加芯柱在

不同轴力下的侧向变形与荷载间的关系，所选用的材

料模型参数与 3.1 节所述参数相同，边界条件的设置
为：柱子底部完全固定，先在柱子顶部施加一定的轴

向荷载，然后在限制柱顶转动的条件下，让柱顶沿 x
方向平动，直至柱发生破坏，其边界示意图见图 12。 
开展叠层加芯柱在轴压比分别为 0，0.1，0.3，0.5，

0.7，0.9，1.0，1.2，1.5，1.7以及 1.9时的推覆模拟，

获得了柱子的侧向位移以及水平反力之间的关系，如

图 13所示。 

 

图 12 中柱边界条件 

Fig. 12 Boundary conditions of middle column 

 

图 13 叠层加芯柱在不同轴压比下的推覆荷载–位移曲线 

Fig. 13 Horizontal load-displacement curves of segmental cored  

column under different axial load ratios 

从荷载–位移曲线中可以看出，当轴压比较低时

（nc<0.7），叠层加芯柱的推覆过程主要分为 3个阶段：
水平荷载初次下降前表现为芯柱的弯曲变形过程，水

平抗侧力由芯柱的抗侧力和柱段之间的摩擦力组成；

随后水平力进入增长过渡阶段，主要是由于外侧柱段

的高度不完全相同，芯柱水平变形过程中，与每个柱

段连接的填充材料的压缩变形量也不同，各柱段受到

的大小不等的水平推力，导致柱段间的相对滑移未能

协调一致，各接触面的依次滑动导致推覆力–位移曲

线出现不平稳波动；最后，水平荷载平稳上升，主要

是由于芯柱和外侧柱段之间的剪切作用造成的。在此

阶段，芯柱给外侧柱段施加了较大的水平推力，导致

填充材料的压缩变形，外侧柱段之间产生较大的抵抗

水平变形的剪力，导致叠层加芯柱的抗侧刚度增大。

当轴压比较高时（nc>0.7），叠层加芯柱在水平变形过
程中，顶部和底部截面压应力集中，导致柱段较早地

达到受压极限状态而破坏，表现为荷载–位移曲线中

出现急剧下降段，水平变形能力未充分发挥。 
另外还可以得知，当轴压比 nc<0.7时，叠层加芯
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柱的水平变形能力基本保持不变，柱段之间可以较好

地实现相对滑动，其变形能力主要取决于填充材料的

填充厚度以及芯柱的抗剪能力，具体表现为填充材料

越厚，柱段间滑移量越大，其变形能力就越大。当

nc>0.7 时，其变形能力迅速降低，主要是由于柱段之
间的摩擦力随着竖向荷载的增大而增大，柱段之间难

以实现同步滑移。仅部分柱段之间发生相对变形，导

致局部应力集中，使得叠层加芯柱的变形能力尚未充

分发挥的情况下发生破坏。因此结合实际的受力状态，

在低轴压比时，保守取芯柱抗剪强度充分发挥且尚未

出现较大损伤时的水平位移；在高轴压比时，取峰值

荷载对应的水平位移（图 3中以“★”标注）。由此得
出叠层加芯柱的水平变形能力包络线，如图 14所示。 

 

图 14 叠层加芯柱水平变形能力包络线 

Fig. 14 Envelope lines of horizontal deformation capacity of  

.segmental cored column 

4.2  典型时刻结构整体反应分析 

截取典型时刻（8 s）以及最终时刻（23 s）时结
构整体变形图进行对比，如图 15，16所示。可以看出
在 8 s时刻，大开车站原型结构中柱出现了明显的弯
曲变形。叠层加芯柱通过柱段间的相对滑移表现出良

好的变形能力，顶板变形不明显。到了 23 s时刻，大
开车站中柱被完全压弯曲，顶板在中柱两侧的位置发

生折弯，且中间偏左位置坍塌量较右侧略大，整个车

站结构呈现出M型的破坏形态，与实际震害情况吻合
良好。与此同时采用叠层加芯柱的大开车站，中柱柱

段间依旧产生了一定量的滑移，仅柱底和柱顶出现少

量混凝土压胀现象，顶板变形略有增加但仍旧不明显，

表现出良好的整体性。 

 

图 15 8 s时刻车站结构变形云图 

Fig. 15 Structural deformations at 8 s 

图 16 23 s时刻车站结构变形云图 

Fig. 16 Structural deformations at 23 s 

4.3  中柱及侧墙的地震反应分析 

（1）水平向地震反应 
将叠层加芯柱的地震反应与得到的变形能力包络

线绘制在一起，如图 17所示，可知，虽然峰值层间位
移角达到了 2.78%，但此轴压比对应的极限位移角为
4.65%，按照所设定的破坏准则，叠层加芯柱在地震
过程中并未发生破坏。 

图 17 叠层柱地震反应图 

Fig. 17 Seismic responses of segment-cored column 

典型时刻（8 s）以及最终时刻（23 s）左、右侧
墙的层间位移角由图 18给出，可以看出通过引入叠层
加芯柱，在典型时刻，也即地震动作用初期，大开车

站原型与采用叠层加芯柱结构的左侧墙层间位移角相

差不大，分别为 0.34%和 0.43%，两个结构中柱与侧
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墙变形较为协调，随着地震动持续作用，大开车站原

型中柱由于变形能力不足而失效破坏，导致侧墙承担

了更多的地震荷载，因此在地震动作用最终时刻，左、

右侧墙均产生了较大的残余变形，而叠层加芯柱由于

变形能力较大，一直保持与侧墙协同工作的状态，因

此侧墙层间位移角远小于大开车站原型结构。综上，

通过控制中柱的失效模式，对侧墙等承重构件起到了

很好的保护作用，减小了结构关键构件水平向地震反

应，增强了结构的整体安全性。 

图 18 不同时刻中柱及侧墙层间位移角对比图 

Fig. 18 Comparison of interlayer displacement angles between  

   middle column and sidewall at different moments 

（2）竖向地震反应 
按图 8示意的监测点位置提取绘制出大开车站原

型以及引入叠层加芯柱后的大开车站结构顶梁与底梁

间的竖向相对位移，如图 19所示，可以明显看出引入 

 

图 19 顶梁-底梁竖向相对位移 

Fig. 19 Vertical relative displacements between top and bottom  

beams 

叠层加芯柱后的车站最大竖向相对位移仅为 0.0969 
m，相比大开车站原型的最大竖向相对位移 1.395 m
要小很多，这样的结果表明通过失效模式控制即引入

叠层加芯柱可以很好地提高车站的抗震性能。 

5  结    论 
本文结合大开车站的破坏特征和失效模式，提出

的一种具有良好变形能力的叠层加芯柱并应用到大开

车站中，采用近场非线性波动模拟的整体数值计算分

析方法进行震害对比模拟。通过不同时刻结构变形图

对比分析，结合叠层加芯柱的变形能力对车站中柱以

及侧墙进行地震反应分析，本文的研究工作主要得到

了以下 3点结论。 
（1）叠层加芯柱在确保提供足够的承载能力的同

时，具有比一般现浇混凝土矩形柱更好的变形能力，

可以通过芯柱与柱段间的填充材料产生的压缩变形避

免芯柱的剪切破坏，并耗散部分地震能量。 
（2）基于失效模式控制的抗震理念，采用叠层加

芯柱的大开车站具有更好的整体抗震性能，叠层加芯

柱的水平变形能力较好，在地震作用过程中始终处于

安全状态。同时，侧墙水平向地震反应明显减弱，结

构竖向沉降大幅减小，车站结构在强震时也能保证良

好的工作状态，结构未发生倒塌破坏。 
（3）通过对中柱的失效模式控制，优化中柱的变

形能力，进而提升了大开车站的整体抗震性能，也辅

证了中柱变形能力不足是大开车站塌毁的内因，中柱

是地下结构抗震关键构件这一观点。 

参考文献： 

[1] GB18306— 2015 中国地震动参数区划图 [S]. 2015. 

(GB18306—2015 Seismic ground motion parameter zonation 

map of China[S]. 2015. (in Chinese)) 

[2] GB50909—2014 城市轨道交通结构抗震设计规范[S]. 2014. 

(GB50909—2014 Code for seismic design of urban rail 

transit structures[S]. 2014. (in Chinese)) 

[3] IIDA H, HIROTO T, YOSHIDA N, et al. Damage to Daikai 

subway station[J]. Soils and Foundations, 1996, 36: 283–300. 

[4] 邬玉斌. 地铁车站地震反应和破坏机理分析[D]. 哈尔滨: 

中国地震局工程力学研究所, 2007. (WU Yu-bin. Analysis 

of seismic response and failure mechanisms of subway 

station[D]. Harbin: Institute of Engineering Mechanics, 

China Earthquake Administration, 2007. (in Chinese)) 

[5] LIU J B, LIU X Q. Pushover analysis of Daikai Subway 

Station during the Osaka-Kobe Earthquake in 1995[C]// The 

14th World Conference on Earthquake Engineering. Beijing, 



第 8期                     路德春，等. 基于失效模式控制的地铁车站结构抗震性能研究 1407 

 

2008. 

[6] 庄海洋, 程绍革, 陈国兴. 阪神地震中大开地铁车站震害

机制数值仿真分析[J]. 岩土力学, 2008, 29(1): 245–250. 

(ZHUANG Hai-yang, CHENG Shao-ge, CHEN Guo-xing. 

Numerical simulation and analysis of earthquake damages of 

Daikai metro station caused by Kobe earthquake[J]. Rock and 

Soil Mechanics, 2008, 29(1): 245–250. (in Chinese)) 

[7] HUO H B, BOBET A, FERNÁNDEZ G, et al. Load transfer 

mechanisms between underground structure and surrounding 

ground: evaluation of the failure of the Daikai station[J]. 

Journal of Geotechnical and Geoenvironmental Engineering, 

2005, 131(12): 1522–1533. 

[8] AN X H, SHAWKY A A, MAEKAWA K. The collapse 

mechanism of a subway station during the Great Hanshin 

Earthquake[J]. Cement and Concrete Composites, 1997, 19: 

241–257. 

[9] IWATATE T, KOBAYASHI Y, KUSU H, et al. Investigation 

and shaking table tests of subway structures of the 

Hyogoken-Nanbu earthquake[C]// Proceedings of the 12th 

WCEE. New Zealand, 2000. 

[10] 杜修力, 李  洋, 许成顺, 等. 1995 年日本阪神地震大开

地铁车站震害原因及成灾机理分析研究进展[J]. 岩土工程

学报, 2018, 40(2): 223–236. (DU Xiu-li, LI Yang, XU 

Cheng-shun, et al. Review on damage causes and disaster 

mechanism of Daikai subway station during 1995 

Osaka-Kobe Earthquake[J]. Chinese Journal of Geotechnical 

Engineering, 2018, 40(2): 223–236. (in Chinese)) 

[11] 杜修力, 马  超, 路德春, 等. 大开地铁车站地震破坏模

拟与机理分析[J]. 土木工程学报, 2017, 50(1): 53–62. (DU 

Xiu-li, MA Chao, LU De-chun, et al. Collapse simulation and 

failure mechanism analysis of the Daikai subway station 

under seismic loads[J]. China Civil Engineering Journal, 

2017, 50(1): 53–62. (in Chinese)) 

[12] 白久林. 钢筋混凝土框架结构地震主要失效模式分析与

优化[D]. 哈尔滨: 哈尔滨工业大学, 2015. (BAI Jiu-lin. 

Main seismic failure mode analyses and optimization of 

reinforced concrete frame structures[D]. Harbin: Harbin 

Institute of Technology, 2015. (in Chinese)) 

[13] EQE International. The January 17, 1995 Kobe earthquake: 

an EQE summary report[C]// EQE International. San 

Francisco, 1995 

[14] NAKAMURA S. Evaluation of damage mechanism of 

subway station based on the difference damage between two 

damaged subway stations due to the earthquake[C]// 

Proceedings of the Japan Society of Civil Engineers, 2000, 

654: 335–354. (in Japanese) 

[15] 路德春, 李  云, 马  超,等. 斜入射地震作用下地铁车站

结构抗震性能分析[J]. 北京工业大学学报, 2016, 42(1): 87

–94. (LU De-chun, LI Yun, MA Chao, et al. Analysis of the 

three-dimensional seismic performance of underground[J]. 

Journal of Beijing University of Technology, 2016, 42(1): 87

–94. (in Chinese)) 

[16] 陈国兴, 战吉艳, 刘建达, 等. 远场大地震作用下深软场

地设计地震动参数研究[J]. 岩土工程学报, 2013, 35(9): 

1591–1599. (CHEN Guo-xing, ZHAN Ji-yan, LIU Jian-da, 

et al. Parameter study on ground motion design of deep soft 

site under far-field large earthquake[J]. Chinese Journal of 

Geotechnical Engineering, 2013, 35(9): 1591–1599. (in 

Chinese)) 

[17] MA C, LU D C, DU X L. Seismic performance upgrading for 

underground structures by introducing sliding isolation 

bearings[J]. Tunnelling & Underground Space Technology. 

2018, 74: 1–9. 

[18] 杜修力 . 工程波动理论和方法[M]. 北京: 科学出版社, 

2009. (DU Xiu-li. Theories and methods of wave motion for 

engineering[M]. Beijing: Science Press, 2009. (in Chinese)) 

[19] MA C, LU D C, DU X L, et al. Developing a 3D elastoplastic 

constitutive model for soils: a new approach based on 

characteristic stress[J]. Computers and Geotechnics, 2017, 

86(1): 129–140. 

[20] 杜修力, 王  刚, 路德春. 日本阪神地震中大开地铁车站

地震破坏机理分析[J]. 防灾减灾工程学报, 2016, 36(2): 

165 – 171. (DU Xiu-li, WANG Gang, LU De-chun. 

Earthquake damage mechanism analysis of Daikai metro 

station by Kobe earthquake[J]. Journal of Disaster Prevention 

and Mitigation Engineering, 2016, 36(2): 165–171. (in 

Chinese)) 

[21] MA C, LU D C, DU X L, et al. Structural components 

functionalities and failure mechanism of rectangular 

underground structures during earthquakes[J]. Soil Dynamics 

& Earthquake Engineering, 2018, 106: 278–297.  

[22] LU D C, MA C, DU X L, et al. Development of a new 

nonlinear unified strength theory for geomaterials based on 

the characteristic stress concept[J]. International Journal of 

Geomechanics, 2016, 17(2): 04016058.

 



第 41卷  第 8期                   岩   土   工   程   学   报                  Vol.41  No.8 
2019年    .8月                       Chinese Journal of Geotechnical Engineering                       Aug.  2019 

建筑物下珊瑚砂地基动力响应振动台模型试验研究 
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摘  要：随着岛礁建设的快速发展，珊瑚砂地基抗震安全尤为重要。为揭示珊瑚砂地基和建筑物地震响应特性，开展
了地震动作用下不同密实度的可液化珊瑚砂地基上 3 层框架结构的振动台模型试验，对孔隙水压力、加速度、位移和
动应变等动力响应进行测试和分析，并与可液化石英砂场地进行对比。结果表明，相同相对密实度和相近颗粒级配下，

珊瑚砂场地相比石英砂场地更难以液化。两种砂场地液化程度均随埋深增大而减小，随与建筑物距离增大而增大。液

化后的珊瑚砂场地模型地基相比石英砂场地仍然具有一定的剪切传递能力，这种差异随地基埋深的增加逐渐减弱。珊

瑚砂场地液化后建筑物倾斜度、最终沉降和立柱动应变相比石英砂场地均较小。不同相对密实度的珊瑚砂与石英砂场

地液化性能存在一定的差异。 
关键词：珊瑚砂；振动台试验；动力响应；超孔隙水压力；加速度 
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Shaking table tests on dynamic response of coral sand foundation under buildings 

DING Xuan-ming1, 2, WU Qi1, 2, LIU Han-long1, 2, 3, CHEN Zhi-xiong1, 2, CHEN Yu-min3, PENG Yu1, 2 
(1. College of Civil Engineering, Chongqing University, Chongqing 400045, China; 2. National Joint Engineering Research Center of 

Geohazards Prevention in the Reservoir Areas, Chongqing 400045, China; 3. College of Civil and Transportation Engineering, Hohai 

University, Nanjing 210024, China) 

Abstract: With the rapid development of coral island construction, the seismic safety of coral sand foundation is particularly 

important. To reveal the seismic response characteristics of coral sand foundation and buildings, the shaking table tests on a 

three-story frame structure on liquefiable coral sand are carried out. The pore pressure, acceleration, displacement and strain are 

tested for different relative densities of model foundation. The test results are compared with those of the liquefiable quartz sand. 

The results show that the coral sand is more difficult to be liquefied than the quartz sand under the same relative density and 

similar particle-size distribution. The liquefaction degree of the two kinds of sand decreases with the increase of foundation 

depth, and increases with the distance from the buildings. Compared with the quartz sand, the liquefied coral sand model 

foundation still has some shear transfer capacity, while this difference gradually weakens with the increase of foundation depth. 

The inclination, final settlement and column strain of the model buildings on the coral sand foundation are smaller than those on 

the quartz sand foundation. The liquefaction properties of coral sand with different relative densities are different.  

Key words: coral sand; shaking table test; dynamic response; excess pore water pressure; acceleration 

0  引    言 
珊瑚砂是由海洋原生生物骨架沉积，富含碳酸钙

成分的一种特殊岩土介质，广泛分布于中国南海海域。

相比一般陆源砂，珊瑚砂具有多空隙、颗粒形状不规

则和易破碎等特殊物理性质，这些性质导致珊瑚砂在

压缩性、抗剪强度和渗透性等方面的表现异于一般陆

源砂[1-5]。为研究珊瑚砂在动力荷载作用下的力学响

应，刘汉龙等[6-7]通过动三轴试验对饱和珊瑚砂和经微

生物加固后的珊瑚砂的动强度、动变形和动孔压等动

力响应进行了分析；徐学勇等[8]研究了爆炸应力波在

饱和珊瑚砂和石英砂中的传递规律，认为饱和珊瑚砂

相比石英砂对爆炸应力波有更强的吸收和衰减作用；

虞海珍等[9]对波浪荷载作用下珊瑚砂的动力响应进行 
了分析；Sandoval等[10]对取自波多黎各的珊瑚砂与取
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自渥太华的硅质砂进行了动三轴试验对比分析，认为 
两者在动变形和液化性能方面存在差异。然而，目前

针对珊瑚砂在地震作用下动力响应的研究尚不多见。 
振动台试验是研究地震作用下可液化场地及其上

各种建（构）筑物动力响应的一种重要手段，国内外

诸多学者已对陆源砂场地上各种建筑物、桥梁桩基和

地铁结构等在地震作用下的动力响应进行了研究，发

现地基深度、地基密实度、各种建（构）筑物的存在

和地震动输入参数等对场地液化和各种建（构）筑物

的动力响应有明显影响[11-16]。然而，上述研究都针对

陆源砂，目前对珊瑚砂的研究尚少。 
中国自 20世纪 70年代中期开始在南海珊瑚砂场

地上修筑建（构）筑物，如各种营房、码头和仓库等

设施。近年来，随着中国海洋强国战略的提出，大规

模的吹填造岛活动有序紧张进行，各种涉及国防和人

民生命财产的建（构）筑物不断兴建，在珊瑚砂场地

上开展的工程活动规模越来越大，类型也越来越多。

然而，南海海域处于太平洋板块、印度洋板块和欧亚

板块交界处，受复杂地质构造运动的影响，该区域时

有地震发生[17-18]。随着工程建设的快速进行，对珊瑚

岛礁珊瑚砂场地抗震安全性的研究显得必要而紧迫。

本文通过振动台模型试验，对有建筑物存在的可液化

珊瑚砂场地和石英砂场地进行了动力响应测试和分

析，探讨了不同相对密实度下场地的不同动力响应，

对比分析两种场地液化特性的差异性和相似性，为中

国南海珊瑚砂场地工程抗震设计提供一定的参考依

据。 

1  试验介绍 
1.1  试验设备与相似比设计 

试验采用重庆大学土木工程实验中心 ANCO 振
动台和配套的叠梁式模型箱完成。振动台加载方式为

液压式，可同时进行水平与垂直双向振动。主要技术

参数为：台面尺寸 1.2 m×1.2 m，最大载重 10000 N，
频率范围 0～50 Hz，最大位移 100 mm，最大加速度
2.0g。配套的模型箱长 0.95 m，宽 0.85 m，高 0.6 m。
利用 DHDAS 动态信号采集系统的两台采集仪共 96
通道同时进行数据采集。 

根据振动台承载能力和模型箱尺寸，本次试验采

用的几何相似比为 1∶40，由于模型尺寸较小，混凝
土很难浇筑，采用有机玻璃材料制作模型。根据 
Bockingham π 定理及前人[19-21]的研究基础，本文选

取几何尺寸 L，弹性模量 E和等效质量密度 ρ为基本
物理量，其余的物理量由这 3个基本物理量推导得出，
具体如表 1所示。 

表 1 振动台模型试验相似比 

Table 1 Similitude ratios of shaking table tests  
物理量 物理符号 相似关系 相似比      
几何尺寸 L Lr 1∶40 
等效质量密度 ρ ρr 6∶1       
弹性模量 E Er 3∶20        
加速度 a ar= 1 1

r r rE Lρ − −  1 

时间 t tr= 0.5 0.5
r r rE Lρ−  0.158   

频率 ω ωr=tr
-1 6.325     

应力 σ σr=Er 3∶20      
线位移 S Sr=Lr 1∶40      

1.2  模型地基与模型结构的制备 

本次试验沿振动方向将模型箱平均分为两半，一

半制备珊瑚砂模型地基，一半制备石英砂模型地基，

中间用泡沫板隔开防止两种砂混合。试验所用珊瑚砂

取自中国南海某岛礁，其基本物理参数如下：颗粒相

对密度 Gs为 2.80，不均匀系数 Cu为 2.67，曲率系数
Cc为 0.93，特征粒径 d50为 0.48 mm，最大干密度 d,maxρ
为 1.48 g/cm3，最小干密度 d,minρ 为 1.15g/cm3。试验所

用石英砂为福建标准砂，其基本物理参数如下：颗粒

相对密度 Gs为 2.63，不均匀系数 Cu为 4.50，曲率系
数 Cc为 1.19，特征粒径 d50 为 0.60 mm，最大干密度

d,maxρ 为 1.64 g/cm3，最小干密度 d,minρ 为 1.35 g/cm3。

两种砂的颗粒级配曲线如图 1所示，可见两种砂颗粒
级配大致相近，所用珊瑚砂颗粒直径大于等于 0.25 
mm的颗粒含量大于总质量的 50%，属于中粗珊瑚砂。
试验采用砂雨法进行水位线下模型地基制备，整个过

程中保持水面始终高于砂面 10 cm左右。马险峰等[22]

的研究表明，影响砂雨法制备的模型地基相对密实度

的主要因素为落距。为使珊瑚砂和石英砂场地的相对

密实度大致相同，制样时保持两种砂到水面的落距相

同，其余影响因素，如出砂头移动速度、流量等均保

持一致。模型地基制备过程中及时采用标定铝盒进行

采样分析，确保两种砂模型地基的均匀性和相对密实

度大致相近。同时考虑砂雨法制样的局限性，不可能

制得过大或过小的模型地基相对密实度，本次试验通

过控制不同落距制备了两种不同相对密实度的模型地

基。模型地基水位线上制备有 30 mm厚干砂层模拟工
程实际情况。模型地基制备完成后保持饱水状态静置

24 h，可认为模型地基已充分固结和饱和。 
本次试验模型建筑物原型为普通三层钢筋混凝土

框架结构，采用筏板基础。按相似比缩小后的模型 
建筑物框架结构边长 180 mm，底层净层高 100 mm，
二三层净层高 90 mm，层间用 5 mm厚有机玻璃板分
隔，板下安装 5 mm×5 mm×160 mm的有机玻璃长方
体条模拟梁构件，模型梁构件外边缘与模型柱外边缘

平齐，模型柱的横截面尺寸为 10 mm×10 mm，模型
筏板边长 220mm，厚 15mm。各个模型构件之间通过
有机玻璃专用胶进行溶化连接，连接过程中保证构件
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垂直度和模型整体性。为考虑模型结构与原型结构的

惯性力匹配问题，采用不完全配重法，在模型建筑物

上部三层模型楼板上每层粘贴长×宽×高尺寸为 150 
mm×150 mm×20 mm的钢板，每层质量为 3.5 kg，
底层筏板上粘贴长×宽×高尺寸为 150 mm×150 mm
×35.5 mm的钢板，质量为 6.2 kg，模型总重量为 167 
N，占完全配重的 81%。 

 
图 1 珊瑚砂与石英砂级配曲线 

Fig. 1 Grain-size distribution curves of calcareous and quartz  

 sands 

1.3  试验工况与传感器布置 

试验工况布置为不同相对密实度的珊瑚砂和石英

砂两种砂场地的对比，工况布置见表 2，在每次输入
正弦波前后均对模型地基输入幅值为 0.02g 的白噪声
20 s。两种砂场地传感器布置完全相同，均如图 2所
示。试验中输入正弦波的加速度时程曲线如图 3（a），
（b）所示。激光位移传感器通过支架安装在振动台台
面上随振动台一起振动，L1，L2距离模型地基表面高
度分别为 330，130 mm。 

表 2 试验工况布置 

Table 2 Decoration of tests 
工况

编号 
相对 
密实度 

加载 
波形 

加速度 
幅值/g 

振动 
持时/s 

振动 
频率/Hz 

1 0.42 正弦波 0.1 10 5 
2 0.42 正弦波 0.2 10 5 
3 0.67 正弦波 0.1 10 5 
4 0.67 正弦波 0.2 10 5 

 

 

图 2 模型布置示意图 

Fig. 2 General view of model tests 

 

 

图 3 输入加速度时程曲线 

Fig. 3 Time-history curves of input acceleration 

2  试验宏观现象 
试验开始前模型地基表面情况如图 4（a）所示，

工况 1中，随振动激励输入，上部模型建筑物随场地
运动轻微摇晃，珊瑚砂和石英砂场地表面无水排出，

试验结束后现象如图 4（b）所示。对工况 2，随振动
激励输入，珊瑚砂和石英砂场地模型箱四周出现冒水

现象，地表逐渐出现积水，上部建筑物发生剧烈摇晃。

约在振动输入 2 s时刻建筑物摇晃程度达到最大，随
后摇晃程度逐渐减小。随振动的输入，建筑物先发生

下沉，后逐渐倾倒，建筑物两侧地基发生明显隆起，

表面出现开裂，石英砂场地以上现象较珊瑚砂场地都

更为剧烈，试验结束后现象如图 4（c）所示。 
工况 3试验开始前模型地基表面情况与图 4（a）
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相同，试验现象与工况 1相似，无明显差别。工况 4
试验现象与工况 2相似，但场地响应剧烈程度较小，
随振动激励的输入，两种砂场地建筑物均发生下沉，

珊瑚砂场地建筑物无明显倾倒，石英砂场地建筑物出

现明显倾倒，珊瑚砂场地较石英砂场地地表隆起较小，

试验后现象如图 4（d）所示。 

 

 

 

 

图 4 振动台试验过程中场地宏观现象 

Fig. 4 Images of model foundation after shock 

 

3  试验结果分析 
3.1  超孔压比结果分析 

工况 1中两种砂模型地基内各处超孔压比均远小
于 1，模型地基未发生液化，P1位置处的超孔压比时
程曲线如图 5（a）所示，其余位置超孔压发展模式与
此相同，不再列出。同一位置处珊瑚砂场地超孔压比

小于石英砂场地，约为石英砂场地的 40%～100%。 
对工况 2，珊瑚砂场地和石英砂场地的超孔压比

时程曲线见图 5（b）～（i），P5位置处两种砂场地和
P3位置处珊瑚砂场地孔压计信号丢失。可以看出，整
个模型地基内两种砂最大超孔压比均达到或超过 
0.8，可认为模型地基达到液化状态[23]，试验中最大超

孔压比达到 1.4。由于本试验相似关系中考虑惯性力匹
配问题，模型建筑物上有附加配重，振动过程中建筑

物在重力作用下由于晃动对模型地基产生瞬时附加动

应力，使模型地基内孔压瞬时升高，超孔压比超过 1.0，
达到 1.4。珊瑚砂场地超孔压比均小于对应位置的石英
砂场地。建筑物正下方和距建筑物中心线水平距离

190 mm 处两种砂场地对应位置的超孔压比峰值对比
如图 6所示，可知珊瑚砂场地超孔压比峰值约为石英
砂场地的 87.5%～99.3%，说明同等条件下珊瑚砂场地
相比石英砂场地液化程度较小，珊瑚砂场地更难液化。

这可能是由于珊瑚砂相比石英砂本身存在较多孔隙，

存在于珊瑚砂孔隙中，特别是内孔隙中的水在振动过

程中无法充分释放流出，导致珊瑚砂场地超孔隙水压

力上升相对较小，液化程度较低。另外，珊瑚砂与石

英砂颗粒形状有较大区别，珊瑚砂颗粒形状更不规

则、颗粒棱角度高，这种颗粒形状特性使珊瑚砂颗粒

间咬合作用增强，颗粒间接触面更大，可以有效抵抗

液化[24]。 
比较模型地基不同深度处的超孔压比发展时程曲

线，如图 5，两种砂砂层深处（P4，P8，P9位置处）
超孔压比在振动开始后迅速增长，在 2.5 s左右即达到
峰值，之后超孔压比开始逐渐减小，振动结束后超孔

压比减小速率增大；而砂层浅层（P1，P2，P6，P7
位置处）超孔压比在经历约 2.5 s左右的迅速增长后，
随时间还在缓慢增长或保持稳定，直到振动结束，超

孔压比才开始减小。出现上述现象的原因在于模型地

基深层达到液化后产生的超孔隙水在结构已破坏的砂

层中得以向上转移，对浅层的超孔隙水进行补充，使

得浅层的超孔隙水补充速度大于或等于消散速度，超

孔压比持续增长或保持稳定，这种现象与砂层渗透性

密切相关。随埋深的减小，两种砂砂层液化程度逐渐

增大，埋深较浅的砂层更容易液化，持续的时间也更
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长，符合地基液化的一般规律。 
比较距建筑物中心线不同水平距离处超孔压比发

展曲线，以 P1，P6为例，如图 5。建筑物下 P1位置
处的超孔压比几乎在整个振动过程中持续增长，而距

离建筑物一定距离的 P6 处的超孔压比则在振动过程
中保持稳定，这是由于建筑物下的超孔压发展在振动

过程中受到抑制，而远离建筑物的同一水平位置处的

超孔压能够较自由地发展，从而在地基同一水平高度

形成水力梯度作用，导致远离建筑物处产生的孔隙水

向建筑物下水平转移。比较下一深度 P2和 P7位置处，
上述现象开始减弱，随深度增加，这种现象逐渐消失，

即建筑物对场地孔压发展的影响发生减弱。距离建筑

物越远，两种砂超孔压比发展越充分，峰值越大，液

化时间也更长，与地基液化的一般规律相符。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

图 5 超孔压比时程曲线 

Fig. 5 Time-history curves of excess pore pressure ratio 

工况 3中两种砂场地超孔压发展模式与工况 1相
似，场地同样未发生液化，珊瑚砂场地超孔压比小于

石英砂场地，约为石英砂场地的 62%～78%。对工况
4，两种砂场地超孔压发展模式与工况 2相似，超孔压
比峰值如图 6所示。珊瑚砂场地模型地基超孔压比约
为石英砂场地的 84%～94%，对比工况 2，相同位置
处两种砂场地超孔压比均发生减小，珊瑚砂场地超孔

压比减小约 32.5%～43.5%，石英砂场地减小约
33.3%～42.1%。工况 4中两种砂场地超孔压比随埋深
和距建筑物中心线距离的变化规律与工况 2一致。 

 

 

图 6 不同埋深处超孔压比峰值对比 

Fig. 6 Comparison of excess pore pressure radio peaks at different  

depths 
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3.2  加速度结果分析 

工况 1 中珊瑚砂和石英砂场地加速度均先经历
1.4s 左右迅速增长，其后加速度峰值在保持稳定的基
础上均略有增长直到振动结束，A5位置处两种砂的加
速度时程曲线如图 7（a）所示，其余位置的加速度发
展模式与此相类似。 

对工况 2，珊瑚砂场地和石英砂场地加速度响应
时程曲线如图 7（b）～（f）所示，A1和 A3处加速
度信号丢失。两种砂场地加速度响应发展模式基本相

同，时程曲线均大致可分为两个阶段：阶段 1（0～1.4 
s），模型地基和建筑物加速度迅速增大，在 1.4 s左右
达到峰值，表明模型地基还未达到液化，具有一定的

剪切传递能力；阶段 2（1.4～10 s），模型地基和建筑
物加速度幅值开始衰减，越靠近地表衰减幅度越大，

表明此时模型地基发生液化，剪切传递能力减弱。两

种砂场地液化后的加速度响应随埋深的增加越来越

强，符合地震时地基液化的一般规律。在埋深较浅的

位置由于砂土液化建筑物沉降，加速度计发生微小倾

斜使加速度时程曲线出现了略微的关于时间轴非对称

现象，在加速度峰值分析中已考虑这种影响，随埋深

增加这种影响逐渐消失。 
取建筑物竖向中心线上 A2、A5、A6和 A7处 2 s

时刻前的加速度峰值放大系数进行分析，如图 8。对
应位置处珊瑚砂场地加速度峰值放大系数均小于石英

砂场地，分析加速度时程曲线可知，2 s时刻前的加速
度峰值发生在场地临近液化前，即 1.4 s时刻左右，可
认为临界液化时珊瑚砂场地相比石英砂场地模型地基

结构性破坏较小，整体刚度较大，导致珊瑚砂场地模

型地基加速度峰值放大系数小于石英砂场地，珊瑚砂

场地上建筑物震荡剧烈程度小于石英砂场地。在加速

度达到峰值后，即 1.4 s时刻以后，同一水平高度珊瑚
砂场地模型地基衰减后的加速度幅值大于石英砂场地

衰减后的加速度幅值，约为石英砂场地的 1.0～2.5倍，
可以说明液化后的珊瑚砂场地模型地基相比石英砂场

地仍然具有一定的剪切传递能力。 

 

 

 

 

 

 

图 7 加速度时程曲线 

Fig. 7 Time-history curves of acceleration 

 

图 8 不同高度处加速度峰值对比 

Fig. 8 Comparison of acceleration peaks at different heights 

对地表 A4 处白噪声信号进行频谱分析，如图 9
所示，可知输入正弦波激励前，珊瑚砂场地的两个峰

值幅值点对应的频率为 5.95，6.60 Hz。石英砂场地的
两个峰值幅值点对应的频率为 5.95，6.60 Hz。两种砂
场地主频率相近，说明两种砂场地初始状态较为接近；

输入 0.2g正弦波激励后，珊瑚砂场地的两个峰值幅值
点对应的频率为 5.95，4.30 Hz，石英砂场地的两个峰
值幅值点对应的频率为 4.30，5.85 Hz，相比初始状态
两种砂场地均出现了不同程度的主频率降低现象，说

明两种砂场地发生了不同程度的软化，模型地基刚度

降低。两种砂场地主频率降低程度均较小，可能是由
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于白噪声是在振动激励后 5 min输入，此时场地状态
已有所恢复，软化程度减小。 

 

 

 

 

图 9 两种砂场地不同状态下加速度傅里叶谱 

Fig. 9 Acceleration Fourier spectra of two kinds of sand  

工况 3中两种砂场地加速度随时间的发展模式与
工况 1相似，相同位置处两种砂场地加速度峰值放大
系数相差不大。对工况 4，两种砂场地加速度随时间
的发展模式与工况 2相似，加速度峰值放大系数如图

8所示。相比工况 2，两种砂场地 2 s时刻前的加速度
放大系数均减小，表明高密实度的两种砂场地模型地

基结构性更强，刚度更大。在加速度达到峰值后，同

一水平高度珊瑚砂场地衰减后的加速度峰值大于石英

砂场地衰减后的加速度幅值，约为石英砂场地的 1.0～
2.8倍。同样对两种砂场地地表 A4处白噪声信号进行
频谱分析，输入 0.2g正弦波激励后的两种砂场地均出
现高频衰减，低频放大现象。 
3.3  位移结果分析 

工况 1中两种砂场地水平位移和沉降变化幅度过
小，不作主要分析。对工况 2，两种砂场地建筑物的
水平位移时程曲线如图 10所示，两者的震荡幅度均先
急剧增大，达到峰值后开始减小，此时两种砂场地均

达到液化。由图可知，石英砂场地传感器在振动后 2.3 
s时刻左右失效，珊瑚砂场地传感器在振动后 3.6 s时
刻左右失效，由于激光位移传感器的失效标准是一致

的，所以可推导振动过程中石英砂场地建筑物先发生

严重倾斜，这与试验中的观察到的宏观现象一致。珊

瑚砂场地建筑物水平位移在 2 s时刻后存在缓慢增长
的过程，然后失效，石英砂场地曲线则在保持稳定一

段时间后突然失效，可见相比珊瑚砂场地，石英砂场

地建筑物倾斜有一定的突然性，与试验中观察的宏观

现象一致。这种现象与石英砂场地超孔压的急剧发展

相关，液化后的珊瑚砂场地模型地基仍能保持一定的

结构性，而石英砂场地模型地基结构性破坏较大，模

型地基承载力急剧下降，这与两种砂场地液化后的加

速度试验结果相对应，也与 Sandoval等[10]在动三轴试

验中观察到的硅质砂相比珊瑚砂轴向应变具有突然性

保持一致。振动结束后，对两种砂场地建筑物沿振动

方向的倾斜度进行测量，结果如表 3所示，珊瑚砂场
地建筑物倾斜较小。   

 

图 10 L1高度处建筑物水平位移时程曲线 

Fig. 10 Time-history curves of horizontal displacement of model 

 building at L1 height 

两种砂场地建筑物沉降时程曲线如图 11所示，可
知珊瑚砂场地建筑物沉降小于石英砂场地建筑物，2 s
时刻珊瑚砂场地建筑物沉降 13.3 mm，石英砂场地建
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表 3 场地位移响应 

Table 3 Displacement responses of site 

珊瑚砂场地 石英砂场地 
工况 

倾斜角度/(°) 建筑物沉降/mm 地表沉降/mm 倾斜角度/(°) 建筑物沉降/mm 地表沉降/mm 

工况 2 8 100.0 5.0 10 155.0 21.0 

工况 4 2  51.8 2.3 6  98.9  9.2 

筑物沉降 24.3 mm，珊瑚砂场地是石英砂场地的 55%。
振动结束后两种砂场地建筑物最终沉降和地表沉降测

量结果如表 3，珊瑚砂场地建筑物最终沉降较小，约
为石英砂场地的 65%。珊瑚砂场地地表沉降也较小，
约为石英砂场地的 24%。 
工况 3中，两种砂场地水平位移和沉降变化幅度

同样过小。对工况 4，两种砂场地上建筑物的水平位
移和沉降时程曲线分别如图 10，11所示。振动结束后，
两种砂场地位移测量结果如表 3所示，可知珊瑚砂场
地建筑物倾斜较小。珊瑚砂场地建筑物沉降是石英砂

场地的 52%，地表沉降是石英砂场地的 25%。 

 

图 11 建筑物沉降时程曲线 

Fig. 11 Time-history curves of settlement of model buildings 

3.4  动应变结果分析 

取建筑物立柱沿振动方向前后面动应变差值作为

研究对象，试验结果显示，建筑物立柱沿振动方向动

应变差值的正负峰值基本相同，以下取动应变差值的

正峰值进行分析。工况 1中建筑物不同高度处，珊瑚
砂场地模型建筑物立柱动应变峰值都小于石英砂场

地。对工况 2，建筑物各测点的动应变峰值如图 12所
示，在建筑物不同高度处，珊瑚砂场地建筑物立柱动

应变峰值都小于石英砂场地。对柱顶动应变峰值，从

顶层到底层珊瑚砂场地依次为石英砂场地的 96%，
95%和 61%；对柱底动应变峰值，从顶层到底层珊瑚
砂场地动应变峰值均为石英砂场地的 93%。两种砂场
地除底层柱底动应变峰值最大外，建筑物第二层柱的

柱顶和柱底动应变峰值都分别大于对应节点处的柱底

和柱顶动应变峰值，即中间层立柱动应变较大，符合

地震时建筑物动应变响应的一般规律。 
工况 3中的动应变反应规律与工况 1一致。对工

况 4，建筑物各测点的动应变峰值如图 12所示，与工

况 2相比，两种砂场地建筑物动应变峰值均有减小的
趋势，珊瑚砂场地减小约 7.1%～31.7%，石英砂场地
减小约 1.8%～21.0%。 

 

图 12 不同高度处建筑物立柱动应变峰值对比 

Fig. 12 Comparison of strain peaks at different heights 

4  结    论 
本文利用振动台模型试验，开展了南海珊瑚砂和

福建石英砂的对比试验，研究了两种砂可液化场地模

型地基的孔压、加速度、地表震陷和模型结构的加速

度、动应变、水平和竖向位移等动力响应，得出以下

4点结论。  
（1）相同相对密实度和相近颗粒级配下，输入

0.2g正弦波激励时的可液化珊瑚砂场地超孔压比约为
石英砂场地的 80%～100%，说明珊瑚砂相比石英砂更
难以液化。珊瑚砂场地和石英砂场地超孔压比均随埋

深增大而减小，随与建筑物距离增大而增大。 
（2）相同位置处珊瑚砂场地模型地基液化后的加

速度幅值大于石英砂场地液化后的加速度幅值，约为

石英砂场地的 1～2.8倍，液化后的珊瑚砂场地模型地
基相比石英砂场地仍然具有一定的剪切传递能力，这

种差异随地基埋深的增加逐渐减弱。 
（3）0.2g正弦波激励时的珊瑚砂场地建筑物水平

震荡幅度和最终倾斜度相比石英砂场地均较小；珊瑚

砂场地模型地基最终沉降小于石英砂场地，约为石英

砂场地的 52%～65%；珊瑚砂场地建筑物最终沉降相
比石英砂场地同样较小，约为石英砂场地的 24%～
25%。 
（4）珊瑚砂场地建筑物立柱动应变相比石英砂场

地均较小，两种砂场地建筑物立柱动应变均在柱底处

最大，二层立柱柱顶柱底动应变次之。 
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第一届全国水工建筑物健康诊断技术高端论坛(1号通知) 

2019年 11月 12—14日，重庆 

 

随着我国水资源开发与利用的蓬勃发展，水工建筑物的安

全运行与健康诊断技术问题日益突出。为了加强水工建筑物健

康诊断技术学术交流，促进水工建筑物健康诊断技术发展，由

重庆交通大学、中国岩石力学与工程学会岩石动力学专业委员

会、中国水利学会岩土力学专业委员会共同主办的“第一届全

国水工建筑物健康诊断技术高端论坛”将于 2019年 11月 12—

14日在重庆召开。本次论坛将邀请国内著名专家、学者做高水

平学术报告。在此，热忱欢迎来自全国高校科研院所和工程建

设领域的专家、学者、师生和技术人员踊跃参加。 

论坛主题：水工建筑物健康诊断关键理论与技术创新。专

题包括：①水工建筑物病害机理研究及安全监测技术；②水工

建筑物健康诊断技术及长期性能评价；③水工建筑物病害治理

理论及病害修复技术；④其他与水工建筑物健康诊断相关的议

题。 

论坛时间：2019年11月12—14日 

论坛地点：重庆华商国际会议中心 

主办单位：①重庆交通大学；②中国岩石力学与工程学会

岩石动力学专业委员会；③中国水利学会岩土力学专业委员

会。 

承办单位：①重庆交通大学河海学院；②水工建筑物健康

诊断技术重庆市高校工程研究中心；③水利水运工程教育部重

点实验室；④长江航运工程与智能航道技术省部共建协同创新

中心；⑤国家内河航道整治工程技术研究中心。 

日程安排：①2019年11月12日，全天，报到；②2019年11

月13日，全天，学术报告与研讨；③2019年11月14日，上午，

工程考察。 

注册费用：正式代表:1600元；学生代表:600元。 

住宿标准：单间(338元/晚)；标间(338元/晚)。 

联系人：王俊杰，联系电话:023-62896924；13883116938，

传真：023-62652841，E-mail: topforumcqjtu(@163.com。

 

（第一届全国水工建筑物健康诊断技术高端论坛组委会  供稿） 
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刚柔混合型大型真三轴仪研制与验证 
邵生俊

1，2
，王永鑫

1
 

(1. 西安理工大学岩土工程研究所，陕西 西安 710048；2. 陕西省黄土力学与工程重点试验室，陕西 西安 710048) 

摘  要：真三轴仪是研究三维主应力作用下土的变形强度变化规律的关键设备，同时也是岩土力学理论研究的试验仪。
在西安理工大学已经开发的竖向刚性、水平面内正交两向柔性真三轴加载机构的基础上，将自主研发的试样尺寸分别

为 70 mm×70 mm×70 mm和 70 mm×70 mm×140 mm小型真三轴仪进一步开发为上、下两端伺服控制同步加载的 300 
mm×300 mm×600 mm大型真三轴仪。该真三轴仪包括压力室主机架，竖向主应力加载伺服控制液压油源，水平面内主
应力加载伺服控制液压体变控制器，试样孔隙水压力伺服控制液压控制器，以及伺服控制和信号采集控制系统。压力

室加载机构具有沿竖向轴水平面内转动、径向滚动和液压驱动伸缩运动的隔板，有效地隔离了相邻柔性液压囊；具有

上下端对称变形的液压缸加载刚性顶板和底座和侧面对称作用分布压力特征。真三轴仪研制中分别采用特殊构造的乳

胶膜和装样模以及轴–板滚动结构和 PID闭合控制优化算法，解决了试样尺寸增大带来的试样制备和安装、试验操作、
边界影响等问题，水平面内正交两向柔性加载腔互相干扰的问题，以及自动控制系统的稳定性问题。最后利用大型真

三轴仪对重塑黄土进行了等 b试验验证，其应力–应变特性、抗剪强度特性得到了一致的结果。 
关键词：大型真三轴仪；柔性加载腔；围压隔离平衡装置；PID闭合控制算法；重塑黄土 

中图分类号：TU413       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2019)08–1418–09 
作者简介：邵生俊(1964— )，男，甘肃武威人，教授，博士生导师，从事黄土力学、黄土动力学等的研究工作。E-mail: 

sjshao@xaut.edu.cn。 

Development and verification of large-scale true triaxial apparatus with 
rigid-flexible-flexible loading boundary mechanism 
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Abstract: The true triaxial apparatus is the key equipment to study the variation laws of the deformation strength of soils under 

the action of three-dimensional principal stress. It is also a test instrument for theoretical study of geotechnical mechanics. On 
the basis of vertical rigid and horizontal orthogonal two-direction flexible triaxis loading equipment developed by Xi'an 

University of Technology, the self-developed small true triaxis instruments with sample sizes of 70 mm×70 mm×70 mm and 70 
mm×70 mm×140 mm are further developed into a large one with 300 mm×300 mm×600 mm with both upper and lower 

servo-controlled synchronous loading. The true triaxis instrument includes the main frame of the pressure chamber, vertical 
main stress loading servo-control hydraulic oil source, main stress loading servo-control hydraulic variable controller in the 

horizontal plane, sample pore water pressure servo-control hydraulic controller, and the servo-control and signal acquisition and 
control system. The loading equipment of the pressure chamber has a baffle with horizontal rotation along the vertical axis, 

radial rolling and expansion movement under hydraulic driving, which effectively separates the adjacent flexible hydraulic bag. 
In the development of the true triaxis instrument, special structure latex film and sample mold, axial plate rolling structure and 

PID-closed control optimization algorithm are used to solve the problem of sample preparation and installation, test operation, 
boundary influence and so on. The problems of the interference of the orthogonal two-direction flexible loading cavity in 

horizontal plane as well as the stability of the dynamic control system are solved. Finally, the large-scale true triaxis apparatus 
is used to verify the tests on remolded loess under the same value of b. The stress-strain characteristics and shear strength of the 

remolded loess are consistent. 
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0  引    言 
土材料变形特性和力学特性的试验研究是建立本

构模型的基础，同时也是指导岩土工程设计和施工的

理论依据。传统常规三轴试验应用最广，但其应力路

径比较单一，且未能考虑中主应力的影响[1-2]。为了模

拟 3 个主应力方向荷载的独立控制，1936 年瑞典的
Kjellman 等[3]研发了适用于砂土的真三轴试验仪，但

直到 1960年真三轴仪器的研发和利用才发展起来[4-10]，

成为土工试验变形和强度特性研究的一个重点。按照

真三轴仪的边界条件分类，归纳起来主要有 3种：应
变控制的全刚性边界、应力控制的全柔性边界、复合

控制的刚性和柔性边界，3 种边界条件各有自己的优
势和不足[11]。按照试样外形和尺寸上进行分类，经过

了小型、中型、大型的研发发展[12-14]。此外，也可按

照试验功能、研究对象和特殊的工程要求进行分类。 
国内外大型真三轴仪的研发利用和研究成果相对

较少。施维成等采用 120 mm×60 mm×120 mm的中
型真三轴仪研究了 p，q，θφ单独变化对粗粒土变形特
性的影响[12]；Anhdan 等采用高精度局部测量技术对
土工材料各向异性、时间效应、循环加卸载等特性进

行了研究[14]；周跃峰结合微摩阻加载技术开展了砂砾

石料的抗剪强度研究[15]；Alshibli 等进行了不同中主
应力影响下的砂土试验并揭示了剪切带的形成规律及

破坏模式[16]
；Choi等在 241 mm立方体试样上进行了

排水、不排水剪切试验，分析了砂砾石的变形强度特

性[17]。 
在西安理工大学自主研发的小型真三轴仪的基础

上，发展了大型真三轴仪。随着试样尺寸的增大，试

样的制备和安装、试验技巧、端部摩擦以及边界影响

等问题凸显了出来。本文首先针对这些存在的问题进

行了优化改造与总结。在程序控制方面介绍了 PID控
制参数[18-19]对试验结果的重要性并给出了参考值。其

次，在调试完善的基础上利用大、小真三轴对重塑黄

土进行了同一应力路径下的固结排水试验，并对试验

结果进行了讨论。 

1  大型真三轴仪 XAUT-300仪器介绍 
岩土工程需要解决的问题越来越复杂，考虑的综

合因素也越来越多，常规尺寸下的固结仪、直剪仪、

三轴仪、平面应变仪以及较小尺寸真三轴仪已经远远

不能满足工程的需要。因此，在西安理工大学自主研

发的小型真三轴仪方样（70 mm×70 mm×70 mm）、
长方体样（70 mm×70 mm×140 mm）的研究基础上，
发展了大型真三轴仪（300 mm×300 mm×600 mm），
加载控制方式都采用轴向刚性、侧向柔性的混合边界

条件。大型真三轴仪研发用于高围压、大粒径的土工

材料试验研究，研究对象可以是黏土、粗粒料、混凝

土，还可以用来模拟一些简单结构单元在土体中的受

力状态。如图 1，2所示：该仪器包括主机部分，液压
加载机构，同步数据采集与处理的控制系统。解决了

由于试样尺寸增大带来的试样的制备和安装、端部摩

擦以及边界影响等问题。3 个主应力方向 6 个加载面
可独立施加荷载，实现了真正意义上的真三维应力条

件，可以进行各种复杂应力路径的试验。 
1.1  刚-柔-柔复合型边界条件 

图 2中，轴向加压系统采用双向加载的方式，轴
向变形为上、下油缸走的行程，最大可施加 6 MPa的
荷载。设置接触时，首先将下油缸与试样接触，轴向

下荷载（ 1 downσ ， ）接触压力应该等于试样及试样帽、

加载板等的自重，轴向上荷载（ 1 upσ ， ）接触预压力可

设置为 10 kPa左右。与以往单向加载方式相比，解决
了试样由于荷载分布不匀造成的试样几何中心和重心

不重合的问题。 
在图 3中，轴向由刚性承载板传递荷载，侧向采

用一室四腔的柔性液压囊提供水压，柔性边界可以和

试样接触面完美贴合，测得的变形准确且压力容易控

制。如图 4，柔性液压囊与试样等高（600 mm），靠

 

图 1 大型真三轴仪组成 

Fig. 1 Large-scale true triaxial apparatus 
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图 2 大型真三轴仪结构示意图 

Fig. 2 Schematic diagram of structure of large-scale true triaxial apparatus 

近试样一侧与试样等宽（300 mm），宽度为 62.5 mm，
可以满足试样足够大的膨胀变形。由液压囊侧壁导出

连接管与侧向加载系统联通，通过锲形不锈钢块固定

在压力室内侧。围压隔离平衡装置的隔离板不仅可以

对试样起到固定作用，还能保证两侧的加载腔不会互

相干扰，并保证棱边受力平衡。 

图 3 压力室内部结构图 

Fig. 3 Structure diagram of pressure chamber 

图 4 柔性液压囊 

Fig. 4 Flexible hydraulic rubber bag 

（1）接触摩擦和减阻措施 
试样外装样的囊和液压囊为同种材料的乳胶囊，

在试验过程中会产生一定的滑动摩擦，影响大主应力

方向力的传递。通常在接触面涂抹滑石粉可以起到很

好的减阻作用，但由于乳胶囊之间摩擦系数较大，减

阻效果不是很好，通过在接触面增加一块不同材料且

表面光滑的减阻垫，结合滑石粉的辅助作用，可以有

效地减小试样和柔性边界的摩擦。 
（2）侧向变形量标定 
柔性液压囊安放在侧向加载腔中，由于空间受限，

而且为了能够承受较大的围压，乳胶囊壁厚较大，因

此在安放过程中局部容易有褶皱，不能根据胶囊的容

积判定注水是否完成，实际注水量大打折扣。 
侧向加载系统通过伺服电机向 4个柔性囊中注水

提供荷载，侧向变形由注入水的体积确定。首先在向

囊内注水前要先对其抽气形成一定的负压 p，因为如
果囊内有残留的气泡会对荷载的准确性和稳定性产生

较大误差；然后开始向囊内注水并实时记录侧向荷载

和注水量，是否注满的标准可以通过压力传感器反馈

的压力值确定，但考虑到囊产生褶皱后需要一定的压

力才能使其完全舒展开，因此并不能认为传感器压力

为零即为注满判断标准，为了找到这个压力阀值需要

一直注水，但其注水量并不能计入固结变形，因此需

要通过加卸载对其做出标定。 
由图 5可知，O—A—B加载过程中注水量–压力

在 A点出现明显转折点，因此可以将 A点对应的荷载
作为压力阀值，固结变形的起点平移到 A点，认为侧
向压力在达到压力阀值前产生的变形很小，即，OA
段在 x轴上对应的变形量不计入固结变形，AB段在 x
轴上对应的弹塑性变形即为在B处荷载下的弹性应变
和塑性应变之和。分级固结阶段在每一级荷载下固结

曲线可分为加载段和平稳段，加载段弹性和塑性变形

发展几乎是同时发生的，没有明显的屈服点；平稳段

为塑性变形。加载阶段和分级固结阶段并没有在卸载

点（即 B点）重合，这是因为在分级固结阶段土体在
每一级荷载下体变已基本达到稳定，由于强化作用，

土单元进入新的应力状态。 
1.2  围压隔离平衡装置 

刚+柔+柔复合型的加载方式存在的一个问题就
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是如何能够很好地控制侧向 4个柔性液压囊加载腔的
相互独立，使其在加载过程中不会互相干扰。围压隔

离平衡装置很好地解决了这个问题，并且隔离板可以

随着试样的变形和变位伸缩自如、自由转动。 

图 5 加卸载试验对侧向变形量的标定 

Fig. 5 Calibration of lateral deformation by loading and unloading  

experiments 

小型真三轴仪试样尺寸较小，通过在 4个棱角处
设置弹簧式隔板来隔离侧向压力腔，对试样起到了很

好的固定作用和隔离压力腔的效果。利用该装置这一

特点和优势，在大型真三轴仪上同样设计了围压隔离

平衡装置，将机械式弹簧用液压油缸来代替提供对隔

离板的约束，如图 6（a）所示。该装置通过平衡支架
固定在压力室侧壁上，围压隔离平衡装置内设置有油

缸、竖向旋转轴及水平面内隔离板板组成，如图 6（b）
所示。特殊的结构设计可以控制隔离板前后伸缩以及

小角度旋转，如图 6（b）所示。 
如图 6，7所示，4组 8个小油缸由油源提供动力，

8 个小油缸的进油管和回油管由阀块导出形成一个闭
合的回路。在油缸进油管设置液压阀开关控制流量大

小，从而控制隔离板径向运动位移，保证 4个隔离板
同时接触试样棱边并均匀受力，阀块出口连接溢流阀

将油缸压力维持在预先设定的固结压力，保证试样在

整个试验过程中棱边受力平衡，不会发生应力集中现

象导致试样棱角首先发生破坏，继而导致试验失败。 

图 6 压力室围压隔离平衡装置示意图 

Fig. 6 Schematic diagram of confining pressure-isolating balance  

devices 

图 7 压力室侧压腔及围压隔离平衡装置 

Fig. 7 Physical map of confining pressure-isolating balance  

devices 

围压隔离平衡装置是试验成功与否的关键，一方

面起到固定试样的作用，试样不会偏心受压；另一方

面，隔离压力腔，保证水平面内正交双向的液压囊独

立施加液压，不会互相产生干扰。 
1.3  PID闭环控制系统 

同步数据采集与处理的控制系统使用 PID算法，
基于调整输出信号（比例项 P、积分项 I和微分项 D）
以达到目标命令值： 

P D0
I

1 d ( )( ) ( ) ( )d
d

t e to x K e t e t t T
T t

 
= + + 

 
∫   。 (1) 
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式中  Kp为比例系数，TI为积分时间常量，TD为微分

时间常量，分别对应参数项 P，I，D均为量纲为 1的
参数。 

图 8 偏差曲线示意图 

Fig. 8 Schematic diagram of deviation curve 

位置 PID参数和荷载 PID参数选取遵循的控制算
法一致，即都存在一个实际值 A到目标值 B的过渡问
题。如图 8所示，偏差项 err(t)=B-A，PID调整的目的
就是最小化这种差异。反馈的速度和反馈过程中的超

调量由 3个控制参数决定：比例控制系数 Kp对系统的

响应速度会有影响，Kp值较大，达到目标值的速度快，

但在接近设定值时系统会产生比较大的震荡；理想状

态下偏差项为零，但在震荡作用下会产生正、负超调

量，积分控制部分的作用主要是用来消除系统的稳态

误差，使其积分面积为零；而微分的作用是改善系统

的动态特性，在响应过程中抑制偏差向任何方向的变

化，对偏差变化进行提前预报。 
对于获得期望的应力和应变关系曲线，PID 参数

的调控很重要。参数的选取除了与传感器响应时间、

处理器速度等有关，还依赖于材料本身的性质和应力

历史。为了找到在该控制程序中 PID系数的参考值，
利用Zigler Nichols调谐法增加比例项P直到设定的变
量（应力或应变）围绕目标值连续循环。然后使用该

震荡的周期来确定 I和 D系数的适当值。利用该方法，
得到了一定含水率和干密度的重塑黄土的 3个主应力
方向应力和应变的 PID参数，如表 1。 

表 1 PID参数参考值 

Table 1 Reference values of PID parameters 
控制参数 P I D 

1 upε ，  30~40 0~2 0~1 

1 downε ，  50~70 1~3 0~1 

2ε  385~410 0~2 0~1 
应变 

3ε  230~275 0~2 0~2 

1 upσ ，
 90~120 0~2 0~1 

1 downσ ，
 60~80 1~3 0~1 

2σ  5~20 5~15 0~2 
应力 

3σ  10~30 15~25 0~2 

2  试验过程 
本次试验所用土样取自陕西省西安市南郊公园南

路某工地现场，其土性指标见表 2。 

表 2 土性指标 

Table 2 Parameters of soils 

颗粒相对 

密度 Gs 

天然含水

率 w/% 

干密度

/(g·cm-3) 

液限 

wL/% 

塑限 

wP/% 

初始孔隙

比 e0 

2.7 13.2~15.8 1.25 31.7 20.6 1.20 

2.1  试样制备及安装 

试样可以直接在操作台制备，避免了试样移动过

程中的扰动，也有利于试样的安装。 
制样时，重塑黄土土样控制含水率在 12%±0.5%

范围内，干密度为 1.30 g/cm3。按照 ASTM标准分 6
层夯实在一个预先套有乳胶囊（厚度为 3.5 mm）的成
样模中（图 9（a）），为了保证试样的平整度，成样模
和乳胶囊抽真空贴合。 
试样制备完毕后（图 9（b）），将试样移到压力室

内并通过隔离平衡装置中的隔离板将其固定（图 9
（c））。依次安置 4个柔性液压囊，并做好减阻措施。
然后，通过起吊装置及架设在导轨上两辆小车的配合，

完成压力室的封闭。将侧向加载系统与柔性液压囊连

通（图 9（d））。最后，连接外部控制系统（图 9（e））。 

 

图 9 试样制备及安装 

Fig. 9 Preparation and installation of samples 

2.2  试验过程 

（1）试验前准备 
在进行试验之前，需要先将侧向液压囊内气体排

尽，利用侧向液压加载装置先将液压囊抽真空，如图

10，关闭液压囊上的止水阀门，然后注水，将 2个闭
合通道内的气体排出，最后打开止水阀，开始注水，

并记录注水量。 
（2）固结 
固结前，打开试样底部的排水阀，先固定试样竖

向的加载刚性板，然后通过柔性液压囊施加水平向的

接触预压力。设置固结围压为 500 kPa，分级加载量
100 kPa，每级荷载下固结稳定时间为 3 h，固结稳定
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标准为每小时固结变形量小于 0.01 mm。 

 

图 10 侧向注水回路示意图 

Fig. 10 Schematic diagram of lateral water injection route 

（3）剪切 
对于等 b值加载试验，在初始固结应力（ 1cσ ， 2cσ ，

3cσ ）的基础上，随着 1σ 的增大， 3σ 保持不变， 2σ 亦
在变化。 

 2 3

1 3

b σ σ
σ σ

−
=

−
  ，              (2) 

即             2 1 3 3( )bσ σ σ σ= − +   ，        (3) 
式中，b和 3σ 为输入值， 1σ 为量测值。 
当竖向应变达到 15%时，结束试验。 

3  试验验证 
试验开始前完成了对位移传感器、压力传感器的

标定，在这里不再赘述。首先，在改造的真三轴仪上

采用应力控制和应变控制两种剪切加载方式对程序进

行了调试。然后分别在试样尺寸为 70 mm×70 mm×
140 mm和 300 mm×300 mm×600 mm的真三轴仪
上，对重塑黄土进行一系列控制相同含水率和干密度

下不同中主应力参数的等 b试验，剪切过程在固结排
水条件下进行，剪切方式为应变控制，应变速率为 0.05 
mm/min。其应力路径如图 11所示。 

 

图 11 应力路径 

Fig. 11 Stress paths 

3.1  应力控制和应变控制 

对重塑黄土分别进行了应力控制和应变控制条件

下的剪切试验（b=0， 3σ =50 kPa），如图 12，13，来
验证控制程序的稳定性及功能的完善。在应力控制条

件下，分级加载量为 10 kPa，分级加载稳定标准为 0.01 
mm/min；在应变控制条件下，加载速度为 0.2 mm/min。 

图 12 重塑黄土应力控制下的变形曲线(b=0) 

Fig. 12 Stress-strain characteristics of remolded loess under stress  

.control (b=0) 

图 13 重塑黄土应变控制下的变形曲线(b=0) 

Fig. 13 Stress-strain characteristics of remolded loess under strain  

.control (b=0) 

 在两种剪切控制模式下，重塑黄土的应力应变特

性均表现出明显的弹塑性变形特性，为弱硬化型。应

力控制条件下得到的重塑黄土剪切强度偏低，这与塑

性功耗散随荷载作用时间有很大关联。在低围压下，

应变控制模式下曲线近似为光滑的双曲线，应力控制

模式下在每级荷载下会产生塑性变形，变形曲线为阶

梯状，随着荷载的增加，每级荷载下所需的变形稳定

时间也会增长，直至在某级荷载下应变持续增长，认

为土体发生破坏。 
3.2  试验结果 

（1）大、小真三轴不同 b值下试验结果对比 
对改进的真三轴仪进行了重塑黄土的力学特性及

变形强度特性的验证分析，与小三轴试验结果对比，  
q– sε – vε 变化规律性一致。个别试验结果差异主要
由人为操作或仪器本身造成的，此外，由于小三轴试

验仪侧向液压囊可承受的水压有限，围压较大时，尤

其是在 b值较大时，施加的中主应力压力过大，容易
造成液压囊漏水，导致试验提前失败。由图 14～18
可以看出，虽然试样高宽比一样（H/B=14/7=60/30=2），
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但小三轴试样由于尺寸较小，剪切过程受边界约束较

强，在高围压的应力路径下，试验结果会产生误差，

剪切后期随着中主应力的增大误差会更大。 

图 14 q–εs–εv关系曲线(b=0) 

Fig. 14 Contrast of stress-strain curves at b=0 

 

图 15 q–εs–εv关系曲线(b=0.25) 

Fig. 15 Contrast of stress-strain curves at b=0.25 

 

图 16 q–εs–εv关系曲线(b=0.5) 

Fig. 16 Contrast of stress-strain curves at b=0.5 

 

图 17 q–εs–εv关系曲线(b=0.75) 

Fig. 17 Contrast of stress-strain curves at b=0.75 

 

图 18 q–εs–εv关系曲线(b=1) 

Fig. 18 Contrast of stress-strain curves at b=1 

（2）大三轴不同 b值下试验结果对比 
图 19 为广义剪应力 q 同轴向应变 1ε 在不同应力

路径下的关系曲线。图 19中，随着荷载的增大，屈服
点在不断提高，应力应变特性表现为强硬化性，取最

大主应变为 15%时对应的强度为不同中主应力影响下
的抗剪强度。在 1ε –q关系曲线中，随着 b值的增大，
土的抗剪强度提高。 

 

图 19 不同 b值下 q–ε1关系曲线 

Fig. 19 Relationship between deviatoric stress and major principal  

.strain under different values of b 

图 20，21为偏应力比 q/p同剪应变的关系近似双
曲线关系，q/p– sε 变化规律比较明显，随着剪应变增
大，偏应力比变化趋于平缓。随着中主应力参数的增

加，偏应力比达到稳定的值降低，表明土单元在该应

力状态下所能发挥的最大强度减弱。剪切过程中平均

球应力除了对体变有影响，对剪应变也会有一定的影

响。同样，在 vε – sε 关系曲线中， vε 一直为正值，以
压缩为主，随着剪应变的增大体应变增大。随着中主

应力参数的提高，体应变增量显著增加。 
图 22，23为中主应变和最小主应变（ 2ε ， 3ε ）与

最大主应变（ 1ε ）在 Lode角变化范围-30°～30°内的
曲线，图中实心的数据点对应试样发生剪切破坏时的

点。中主应变和小主应变与大主应变的关系曲线都是

非线性的。在等 b等 3σ 应力路径下，小主应变均表现
为膨胀，随着 b值的增大，膨胀速率增大。中主应变
的变化依赖于中主应力的影响，当 b=0，即 2σ = 3σ 时，
由于在水平面上土体各向同性，所以中主应变的变化
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同小主应变相同；当 b≥0.25 时，中主应变表现为压
缩，且随着 b值得增大，压缩速率增大。 

图 20 不同 b值下 q/p–εs关系曲线 

Fig. 20 Relationship between deviatoric stress ratio and shear  

strain under different values of b 

图 21 不同 b值下 εv–εs关系曲线 

Fig. 21 Relationship between volumetric strain and shear strain  

under different values of b 

图 22 不同 b值下 ε2–ε1关系曲线 

Fig. 22 Relationship between principal strains under different  

.values of b 

图 23 不同 b值下 ε3–ε1关系曲线 

Fig. 23 Relationship between principal strains under different  

.values of b 

 

4  结    论 
（1）试样尺寸增大一方面扩大了土粒径的变化范

围，可适用于粗粒土试验，另一方面，改进了试样边

界条件的影响。然而，大尺寸试样制备、安装和加载

试验又增大了难度，且对仪器实现功能是一个巨大的

挑战。 
（2）围压隔离平衡装置由 8个液压油缸提供驱动

力，使其沿径向随试样变形自由伸缩，弹性约束限位

使其在水平面内小角度转动。压力室沿正交向设置隔

离板，形成了一室四腔机构，每个腔放置液压囊柔性

加载。隔离板上、下端和左、右面安装滚动轴承，可

保证竖直、均匀沿径向位移运动，克服摩擦阻力。 
（3）试样竖向闭环伺服液压活塞刚性加载，正交

侧向闭环伺服液囊加载。试样孔隙水压力或排水闭环

伺服液压控制。 
（4）采用 PID 闭环控制算法优化了自动控制系

统的稳定性问题。对于获得期望的应力和应变关系曲

线，PID 参数的调控很重要。参数的选取除了与传感
器响应时间、处理器速度等有关，还依赖于材料本身

的性质和应力历史。 
（5）大、小重塑黄土试样同一应力路径下的固结

排水真三轴试验结果分析表明，变形特性和强度特性

得到了近似一致的变化规律；大型真三轴仪三个主应

力可独立闭环控制施加荷载，实现了三维应力空间不

同应力路径的真三轴剪切试验，初步验证了研制的大

型真三轴试验仪。 
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饱和软黏土中开孔防沉板基础上拔特性研究 
刘  润，孔金鹏，刘孟孟，汪嘉钰 

(天津大学水利工程仿真与安全国家重点实验室，天津 300072) 

摘  要：在软黏土地基中，开孔能有效降低防沉板基础上拔阻力，减小防沉板基础回收难度。对 6 种具有不同开孔形
式的防沉板模型进行了饱和软黏土中的上拔试验，测定了上拔过程中防沉板与土体接触面间的吸附力，揭示了上拔阻

力的构成与发展规律，阐明了开孔率和有效宽度对上拔阻力和接触面间吸附力的影响规律。采用有限元方法模拟了防

沉板基础的上拔过程，建立了上拔力作用下饱和软黏土地基的破坏模式，构建了采用极限分析法计算防沉板上拔阻力

的机动场，推导了上拔阻力的上限解，得到了可以同时考虑防沉板开孔率和有效宽度的上拔阻力系数 Nc的计算公式。

对比验证结果表明：与 Skempton公式不同，求解的上拔阻力随开孔率的增加呈非线性降低规律。 
关键词：防沉板基础；开孔率；有效宽度；饱和软黏土；上拔阻力；吸附力 
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Uplift behaviors of perforated mudmats in soft saturated clay 

LIU Run, KONG Jin-peng, LIU Meng-meng, WANG Jia-yu 
(State Key Laboratory of Hydraulic Engineering Simulation and Safety, Tianjin University, Tianjin 300072, China) 

Abstract: Perforation can cause lower uplift resistance in soft clay, giving rise to less difficulty of the retrieval of “mudmat” 

shallow foundations. Six different perforated forms are designed to perform in the model tests on the uplift behaviors in soft 

saturated clay. The suction that develops at the mudmat-soil interface is conducted during the whole uplift procedure. The 

composition and development laws of uplift resistance are revealed. The characteristics of how the perforation ratio and 

effective width reduce uplift resistance and suction at the mudmat-soil interface are obtained. Numerical simulation is used to 

figure out the uplift behaviors of perforated mudmats in soft saturated clay on the basis of model tests, revealing different soil 

failure modes in soft saturated clay. The limit analysis method is used to calculate the uplift resistance though the velocity fields 

from numerical simulation results. The upper bound solution of uplift resistance is derived, and uplift bearing factor Nc is 

obtained considering the influences of perforation ratio and effective width. The study shows that compared with that of the 

Skempton formula, the uplift resistance solved in this study has a nonlinear reduction law with the increase of perforation ratio. 

Key words: mudmat; perforation; effective width; saturated soft clay; uplift resistance; suction 

0  引    言 
防沉板是水下井口、管汇节点、管汇终端的支撑

结构[1-2]。近几年来，在海洋工程中，提高防沉板回收

效率越来越得到工程界的关注。防沉板经常因为生产

工艺要求、结构老化或达到使用年限等原因需要回收。

在实际工程中，回收防沉板采用起重船缆索起吊的方

式，但是软黏土地基的渗透系数很小，上拔时板与土

接触面间会产生很大的吸附力，有时会达到自重的

2～3倍[3-4]。防沉板脱离海床过程中产生的上拔阻力，

不仅包括板自身的重量而且包括板土间的吸附力。 
实际工程中为了降低防沉板的回收难度，常采用

开孔、偏心上拔或喷水等[3]措施减小上拔阻力。其中

对防沉板适当开孔不仅可以减轻板的重量而且可有效

降低板土间的吸附力。1995年 Lieng等首次探究减小
防沉板上拔时板与土接触面间吸附力的措施，发现开

孔可有效减小上拔时板土间产生的吸附力，但大量开

孔会导致防沉板竖向承载力的降低[5]。 2005年，White
研究了开孔尺寸和数量对防沉板基础上拔力的影响，

发现在不排水抗剪强度随深度变化的土中大量窄小地

开孔比少量宽大地开孔更能减小上拔阻力，并且提出

有效宽度的概念，揭示了上拔阻力减小主要是由开孔

后形成的“格栅”宽度决定的，而不是开孔率[6]。2013
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年 Li等[4]开展了开孔防沉板的上拔离心机试验，对比

开孔率 19%，有效宽度为 3.34 mm和 6.07 mm的防沉
板（尺寸 50 mm×100 mm×5 mm）上拔阻力大小，
发现有效宽度 3.34 mm的板，上拔阻力最小[4]。由此

可见，已有的研究成果揭示了开孔影响防沉板上拔阻

力的规律，但尚无计算防沉板上拔阻力的统一方法。 
本文综合采用模型试验、数值模拟与理论分析方

法，研究了开孔对防沉板上拔阻力的影响规律并采用

极限分析法推导了开孔防沉板上拔阻力的上限解。 

1  有效宽度与开孔率 
有效宽度与开孔率是影响开孔防沉板上拔力的

重要因素。有效宽度是用来描述相邻开孔之间排水路

径的大小[4]。对于开孔形式为方孔的防沉板（如图 1
所示），有效宽度 l

−

为 

     
1 2

2
l ll

− +
=   ，              (1) 

式中， 1l 为相邻两孔之间最短的排水路径（图 1 中实
线）， 2l 为相邻两孔之间最长的排水路径（图 1 中虚
线），有效宽度为相邻两孔间排水路径的平均值。 

 

图 1 有效宽度 

Fig. 1 Effective width 

开孔率δ 为孔洞面积与防沉板面积之比： 

100%
S
S

δ = ×孔

总

  ，          (2) 

式中， S孔为孔洞面积（m2）， S
总
为防沉板基础总面

积（m2）。 

2  开孔防沉板上拔试验 
2.1  防沉板模型 

防沉板试验模型为方形（尺寸 100 mm×100 mm
×10 mm），开孔形状为方形，开孔率分别为 7.8%，
16%，23%，共有 6种不同开孔方式（见图 2）。 

图 2（b）中，防沉板中心圆孔为加载杆安装位置，
另外两个圆孔为孔压计安装位置。 
2.2  试验装置与土体条件 

模型试验在天津大学岩土工程实验室展开，试验

装置如图 3所示。 
模型槽尺寸为 0.55 m×0.55 m×0.80 m，加荷架位

于模型槽中心上方，由伺服电机提供力并控制上拔速

度，实现匀速上拔。试验过程中总阻力与位移变化情

况分别通过压力传感器（JLBS-M2-10KG）、拉线位移
传感器（BWT-5）进行测量，模型防沉板与土接触面
间产生的吸附力由孔压计（CYG41000KY）进行测量，
所有测试数据通过 DH3820F数据采集仪采集。 

 

 

图 2 防沉板布孔方式 

Fig. 2 Different perforation forms of mudmat 

 

图 3 试验装置 

Fig. 3 Test apparatus 

试验用土为饱和高岭土，土体制备方式为试验前注

水搅拌高岭土至两倍液限充分均匀状态，然后采用反压

固结方法（土槽上下铺设 8 cm高的砂垫层，砂层与高
岭土之间铺设土工布，在顶部砂层上均布堆载），待固

结至预定强度后，移除土槽表面 10 cm内土体。试验用
土物理性质指标见表 1。 
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表 1 土体物理性质指标 

Table 1 Physical property indices of kaolin clay 

土质 
塑限 

Pw /% 

液限 

Lw /% 

颗粒相对

密度 sG  

含水率

w /% 

饱和重度 satγ  

/(kN·m-3) 

高岭土 27.3 48.4 2.6 59.2 17.6 

试验前，抹平土面，将孔压计安装在模型防沉板底

板，并将防沉板与加载装置相连。试验时，加载杆匀

速下压，速率为 0.5 mm/s，下压至 1～2 cm时停止加
载，待超孔隙水压力衰减至 95%以上时，再匀速上拔，
上拔速率为 5 mm/s。试验后，用十字板剪切仪测定土
体的不排水强度 us ，不排水强度为 1.5～1.9 kPa。 
2.3  试验结果 

防沉板基础进入土体前，数据采集仪平衡掉防沉

板的重力，所以下压和上拔过程中压力传感器输出的

力 netf 不包括防沉板重力。 
试验中监测了开孔防沉板匀速上拔时单位面积

上的上拔阻力 qnet和板底吸附力 s 的变化过程如图 4
所示。 

 

图 4 上拔阻力和板底吸附力的变化过程 

Fig. 4 Change process of uplift resistance and suction at  

mudmat-soil face 

从图 4可以看出，防沉板上拔过程可以分成 3个
阶段：瞬时上拔阶段、吸附力发展阶段和吸附力衰减

阶段。在瞬时上拔阶段由于土与板之间黏附力的作用，

上拔阻力突然增大，吸附力的变化滞后；在吸附力发

展阶段，板土间的吸附力不断增大达到峰值，上拔阻

力也达到峰值；在吸附力衰减阶段，板土逐渐脱离，

吸附力开始衰减，上拔阻力也不断减小。图 4中防沉
板的上拔阻力和吸附力随上拔位移发展变化的规律十

分相近。 
图 5给出了不同开孔率不同有效宽度的防沉板上

拔试验结果。 
吸附力占总上拔阻力的比值定义为β，则由图 5

可知，防沉板的开孔率为 7.8%时，β 约为 75%；开孔
率为 16%时，β 约为 70%；开孔率为 23%，β 约为
65%。由此可知，当开孔率相同时，有效宽度较小的

防沉板上拔阻力较小，对应的β 值也较小。 

 

图 5 上拔试验结果 

Fig. 5 Test results of uplift behavior of surface mudmats 

考虑到模型试验的比尺效应问题，与文献[4]的
150g离心机模型试验进行对比。文献[4]中开展了上拔
速率为 3 mm/s 的圆形开孔，开孔率 19%，有效宽度
分别为 3.34 mm和 6.07 mm的矩形防沉板（尺寸为 100 
mm×50 mm×5 mm）上拔试验。防沉板有效宽度为
3.34 mm时，上拔阻力为 0.82 MN，吸附力占总上拔
阻力的比值β 为 85.3%；防沉板有效宽度为 6.07 mm
时，上拔阻力为 1.70 MN，吸附力占总上拔阻力的比
值 β 为 89.9%。离心机试验结果也验证了当开孔率相
同时，有效宽度较小的防沉板上拔阻力较小，对应的

β 值也较小的规律。 
室内模型试验无法在短时间内制备出正常固结

的土体。因此，利用数值方法对正常固结软黏土中防

沉板开孔率、有效宽度和上拔阻力之间的关系进一步

进行分析。 

3  防沉板上拔模拟 
3.1  有限元计算模型 

采用有限元软件 ABAQUS 对防沉板上拔过程进
行有限元模拟分析。土体为正常固结的饱和软黏土，

土的不排水强度随深度线性增加（见图 6）。 

 

图 6 符号说明 

Fig. 6 Symbols and notations 

图中 B为基础宽度（m），d为板的厚度（m）。软
黏土中不排水强度 us 随深度 z线性增长，即 

u ums s kz= +   ，               (3) 
式中， ums 为土体表面不排水抗剪强度（kPa），k为不
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排水强度的线性增长梯度（kPa/m）。 
为了在模拟防沉板上拔过程中考虑板土间吸附

力的影响[7]，分析中采用了修正的剑桥模型（MCC），
参数见表 2（取自试验土体参数）。 

表 2 土体修正剑桥模型参数 

Table 2 Parameters of MCC model 
参数 数值 

p′– q空间临界状态线斜率M  0.92 
e– ln p′空间等向正常固结曲线斜率λ  0.205 
e– ln p′空间压缩回弹曲线斜率κ  0.044 

1 kPap′ = 时临界状态线在 e轴上截距 cse  2.2 
泊松比ν  0.3 
渗透率 k /(m·s-1) 1×10-9 

分别按照模型试验尺寸和工程中防沉板的常见

尺寸在有限元计算中进行建模（见图 7）。 

 

图 7 有限元模型 

Fig. 7 FEM model 

在数值模型中，防沉板采用六面体八节点

（C3D8R）单元，土体采用 C3D8P 孔压单元。在防
沉板底部中心位置设置参考点，将其与防沉板外表面

进行耦合，并在参考点上施加恒定速度（ 5 mm/sv = ）。

为了合理地消除边界效应，土体计算模型水平向取 5
倍的防沉板宽度，深度取 3倍的防沉板宽度。此外，
为了保证初始应力场的稳定，在土体顶面施加大于 1 
kPa 的均布荷载；土体边界为不排水边界；土体表面
为排水面，孔压为 0 kPa；板开孔处的土体表面，孔压
也为 0 kPa。土体与板之间的切向接触界面为粗糙接
触，法向接触界面为硬接触，且设置接触不分离。 
3.2  开孔防沉板上拔特性 

为了验证有限元方法的正确性，对小比尺试验模

型进行了数值模拟，并与试验结果进行对比。根据小

比尺试验模型尺寸和土体的不排水抗剪切强度 us ，可
以模拟有效宽度 20.9 mm的防沉板单位面积上的上拔
阻力 netq 随位移w变化关系曲线（见图 8）。 
图 8中，有限元计算的上拔阻力的极限值比试验

值大 10%左右，由于设置了接触不分离所以无法模拟
板脱离于土的状态。从上拔阻力出现峰值之前的变化

趋势来看，在很小的位移内，上拔阻力迅速增大，而

后随着位移的增加，上拔阻力逐渐趋于稳定，有限元

计算结果与试验结果的规律性较为一致，验证了有限

元方法的正确性。 

 

图 8 有效宽度 20.9 mm试验与有限元计算结果对比 

Fig. 8 Comparison between test and FEM results at effective width  

of 20.9 mm 

在原尺寸防沉板的模拟中考虑了土体强度沿深度

的线性增长规律： 

u = 0.271s kz p+   ，             (4) 
式中， us 为不排水抗剪强度，k 为不排水强度的线性
增长梯度，其中 k = 2.33 kPa/m，z为土体深度，p为
土表均布荷载。 
通过数值模拟得到了 p=1 kPa时，防沉板净上拔

力 Fnet与位移 w之间的关系曲线，如图 9所示。 

 

图 9 净上拔力与位移关系曲线 

Fig. 9 Net uplift force-displacement curves 

图 9中，开孔率为 7.8%时，有效宽度 1.74 m防
沉板比有效宽度 2.89 m防沉板的上拔阻力小 1.2%；
开孔率为 16%时，有效宽度 1.45 m防沉板比有效宽度
2.41 m防沉板的上拔阻力小 7.5%；开孔率为 23%时，
有效宽度 1.25 m防沉板比有效宽度 2.09 m防沉板的
上拔阻力小 9.7%。数值模拟结果说明：有效宽度越小，
开孔率越大，减阻效果会越明显。 
3.3  土体破坏机构 

为了体现饱和软黏土不排水抗剪强度随深度增加

的特性，计算中引入土体强度变化率η 的概念[8-10]： 
 um/kB sη =   ，              (5) 
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式中， k为不排水强度的线性增长梯度，B 为基础宽
度， ums 为土体表面不排水抗剪强度。 
分别取η为∞，5，2 和 0，可得到防沉板上拔时

土体的破坏机构，如图 10所示。 
图 10表明，当 =5η 时，土体破坏机构更接近 Hill

机构；当 =2η 时，土体破坏机构是由 Prandtl 机构向
Hill 机构的过度；当 =0η 时，土体破坏机构更接近

Prandtl 机构，有限元计算的土体破坏机构与文献[11]
的研究结果相近。 

 
（a）η = ∞ 

 
（b） 5η =  

 
（c） 2η =  

 

（d） 0η =  

图 10 防沉板上拔速度场 

Fig. 10 Velocity fields of surface mudmats 

4  开孔防沉板上拔上限解 
4.1  经典上拔力计算公式 

经典的浅基础极限承载情况下上拔力计算公式有

Skempton公式（式（6））和长崎佐治公式（式（7））[12]： 

( )up u s b=5 1 1 0.2 1 0.2d BF As w w
B L

α   − + + − +  
  

 。(6) 

式中  A为基础总面积； us 为土体不排水抗剪强度；
α 为开孔率；d为基础埋深；B为基础宽度；L为基础

长度； sw 为基础浸没在地基中所排开的土体重量（用
土的湿重度计算）； bw 为基础在水下的自重。 

up u s b(1 ) 5.7 DF s A w w
H

α  = − + − + 
 

  ，  (7) 

式中，α 为开孔率，D为圆形基础直径，H为基础底
部软黏土层厚度， us 为土体不排水抗剪强度，A为基
础总面积， sw 为基础浸没在地基中所排开的土体重量
（用土的湿重度计算）， bw 为基础在水下的自重。 

文献[12]中给出了根据修正的太沙基承载公式推
导出的吸附力公式： 

R
t u

P

πe=5 1.0 0.2 1.0 0.2 sin
2

d Sd BF As
B L S

    + +        
。(8) 

式中  A为基础与地基的水平投影接触面积； us 为土
体不排水抗剪强度；d为基础埋深；B为基础宽度；L
为基础长度；SR为基础浸在土中的接触面积；SP为基

础浸在土中 5个方向投影面积。 
对比浅基础竖向承载力公式，浅基础上拔力计算

公式可以表示为[3-4] 

up c uo=F N s A G′+   ，          (9) 

      u c uo=q N s   。               (10) 

式中  upF 为总上拔力；A为板的总面积（不考虑开孔
对面积的影响）；G′为板的浮重力； uq 为单位面积上
的上拔阻力； cN 为上拔阻力系数； uos 为土体不排水
抗剪强度。 
本文采用极限分析法[13-15]推导了防沉板的上拔阻

力系数 cN 随开孔率、有效宽度和土体强度变化率变化
的计算公式。 
4.2  上拔阻力系数 cN  

根据塑性极限分析上限定理，外力所作的功率等

于内部耗损功率[13-14]，则虚功方程可表示为 

  1 S S
d d di i iji i ij

f u l G u A Aσ ε+ =∫ ∫ ∫ && &   。   (11) 

式中  if 为上拔阻力； iG 为重力； iu& 为机构允许的塑
性速率场； ijε& 为机构允许的虚塑性应变率场； ijσ 为机
构静力许可应力场。假设土体服从 Tresca准则，即 

      max min u=2sσ σ−   ，           (12) 

式中， maxσ 为大主应力， minσ 为小主应力， us 为不排
水抗剪强度。 
为了更好地计算开孔防沉板上拔阻力的上限解，

假设开孔形状为方形，开孔均匀分布，成 n×n的阵列。
以 n=2 时的开孔分布为例，如图 11 所示，图中基础
外边长为 B，开孔宽度为 a，开孔后形成的格栅宽度
为 b。 
由于防沉板基础关于轴线对称，所以只需讨论格
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栅 1/2部分的上限解。 

 

图 11 n=2时的开孔分布示意图 

Fig. 11 Distribution of perforation when n=2 

3.3 节发现土体强度变化率η 会改变土体破坏机
构，所以假定出如图 12所示的土体破坏机构。该机构
可以通过改变角度α ， β 和 ε对上限解进行相应的优
化[15]。 

 

图 12 土体破坏机构（基础上拔时） 

Fig. 12 Upper bound plasticity mechanism (uplift) 

如图 12 所示，主动区 ABC 中，速度间断线 AC
上的能量消耗率为 

um 10
( sin ) dACl

ACW s kl v lα= +∫
 

2
0 um 0

1 tan 0.5
8

kb v s v bα= +
 
 。    (13) 

式中， 1 0= cosv v α ， 0v 为基础上拔速度， ums 为地基表

层不排水抗剪强度，k 为土体不均匀系数，0.5b 是基
础宽度， 0.5 / cosACl b α= 。 

三角形 ABC所受重力的功率为             

             
1

2
G 0 0

1 tan
8

W sv b vγ αγ= = −   。    (14) 

    过渡区 ACD中，速度间断线 CD上能量消耗率为

um 20

2
1 0 2 um 0

[ 0.5 tan cos( )] d  

1 1   
8 2

CDl

CD

CD

W s kb kl v l

W f kb v f s bv

α α β = + + + 

= ⋅ + ⋅


∫ ，

。
(15) 

其中 

      

2

1

2

sin cos( ) 2sin sin  
cos cos

tan  

f

f

β α β α β
α β

β

 + +
=


 =

，

，

    (16)                 

式中，速度矢量 2 1 0sec cos secv v vβ α β= = ，间断线

CD长度 0.5 sin / cosCDl b β α= 。 
三角形 ACD所受重力的功率为 

           
2 2

1 sin cos
8 cos cosG

b bW vβ β
γ

α α
′= − ⋅   ，    (17) 

式中， 2 2 cos( )v v α β′ = + 。 
扇形 ADE中，速度场为简单速度场，速度大小恒

定方向改变，圆弧 DE上能量耗损率为 

[ ]um 2
0

sin( ) sin( ) dDEW s kr kr v r
ϕ

α β θ α β θ= + + + + + ⋅∫  

  2
3 0 4 um 0

1 1
4 2DEW f kb v f s bv= ⋅ + ⋅   ，        (18) 

其中，
[ ]

3

cos sin( ) sin cos( )
cos

f
β α β ϕ ε α β

α
+ + + +

= ，

4f ϕ= ，式中，
π ( )
2

ϕ ε α β= + − + ，r 为半径长度

（ DEr l= = 0.5 cos / cosb β α ）。 

扇形ADE内部的能量耗散率等于间断线DE的能
量耗损率。 
扇形 ADE所受重力的功率为 

3

2 2
2 5 00

1 1cos( )d
2 8GW r V f b V

ϕ
γ θ α β θ γ= + + = ⋅∫ ，(19) 

        
[ ]

5

cos sin( ) cos
cos

f
β α β ε

α
+ −

= −   。   (20) 

被动区 AEF中，EF间断线上能量耗损率为 

um 20
( sin ) dEFl

EFW s kl V lε= + ⋅∫        

2
6 0 um 0

1 1
8 2 tan

f kb V s bV
ε

= ⋅ +   ，   (21) 

式中， 0.5 cos /(cos tan )EFl b β α ε= ⋅ ， 

            6 2

cos sin
cos tan

f β ε
α ε

⋅
=

⋅
  。        (22) 

被动区 AEF所受重力的功率为 

4

2

0
1 cos sincos sec
8 cos tanG

bW Vβ ε
γ α β

α ε
 =  
 

 

2
0

1 cos cos
8 cos

b V β
γ ε

α
=   。           (23) 

重力做功之和为 GW ，有 

1 2 3 4
0G G G G GW W W W W= + + + ≈   。 (24) 

根据公式（4），图 12中内能消散率为 
2

1 3 6 0
1 (tan 4 )
8

W f f f kb Vα= ⋅ + + + ⋅ +  

2 4 um 0
1 11 2
2 tan

f f s bV
ε

 + + + ⋅ 
 

  。  (25) 

根据开孔率和有效宽度的定义，开孔形式为 n×n
防沉板基础开孔宽度 a与格栅宽度 b之间的关系为 

 ( 1)na n b B+ + =   。         (26) 

根据式（1），则有 
1 2

2
l b
− +

=   。             (27) 

根据式（2），则有 
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2 2

2= n a
B

δ   ，               (28) 

可得 

 (1 )
1

B Ba b
n n

δ δ= = −
+

，  。 (29) 

一个开孔形式为 n×n 防沉板基础上拔时会有 2
（n+1）个图 12所示的土体破坏机构。由上限定理知，
外力的总功率等于内部能量耗散率,上拔阻力所作的
总功率为 u 0q BV ，则有 

2
u 0 1 3 6 0

+1 (tan 4 )
4

nq BV f f f kb Vα= ⋅ + + + ⋅ +  

2 4 um 0
1( 1) 2 1

tan
n f f s bV

ε
 + + + + ⋅ 
 

 。 (30) 

因为 u c um=q N s ，并将式（27）～（29）代入（30），
上拔阻力系数 cN 上限解为 

2

c 1 3 6
(1 ) (tan 4 )
4( 1)

N f f f
n

δ
α η

−
= ⋅ + + + ⋅ +

+

 
2 4

12 1 (1 )
tan

f f δ
ε

 + + + ⋅ − 
 

 

 ，   (31) 

式中，δ 为开孔率， n代表开孔的行数，η 为土体不
均匀。 
4.3  上拔阻力系数 cN 上限解的验证 

式（31）是在二维模型基础上推导得到的上拔阻
力系数上限解 Nc2d，用于三维计算则需要将其转化为

对应的三维承载力系数 Nc3d。在接触面完全粗糙的假

定下，可采用 Gourvence 等 [16]提出的形状系数 Sc 
=1.15，则 Nc3d=1.15Nc2d。 
为了论证式（31）在均质土条件下（ =0η ）的正

确性，将其与模型试验和经典公式进行对比，具体结

果如表 3所示。 
表 3 不同方法求解上拔阻力系数 cN  

Table 3 Different methods for calculating cN  
公式 

布孔方式 试验值 上限解 
(6) (7) 

有效宽度 17.4 mm 3.33 3.99 5.53 5.41 
有效宽度 28.9 mm 3.52 4.13 5.53 5.41 
有效宽度 14.5 mm 2.41 2.94 5.04 4.93 
有效宽度 24.1 mm 2.60 3.07 5.04 4.93 
有效宽度 12.5 mm 1.74 2.07 4.62 4.52 
有效宽度 20.9 mm 2.01 2.12 4.62 4.52 

注：式（6），（7）分别为 Skempton和长崎佐治的计算结果。 

表 3中，经典公式的计算结果远大于试验值，而
且无法表征有效宽度对 cN 的影响。以开孔率 23%，有
效宽度 12.5 mm的方形防沉板上拔阻力系数 cN 为例，
Skempton公式的计算结果为 4.62，比试验值大 165.5%；
长崎佐治公式的计算结果为 4.52，比试验值大 159.8%。
而式（31）计算得到的 cN 更加接近试验值。 
文献[17]开展了 100g条件下方形开孔防沉板离心

机上拔试验。试验模型对应的原型宽度尺寸 B=10 m，
开孔形式是均匀分布并成 2×2的阵列。离心机试验中
的土体不排水强度 us 随深度 z 线性增长， u =13s +  
2.08z，土体强度变化率η 为 1.6。为了论证公式（31）
在土体不排水抗剪强度随深度变化条件下（ 0η ≠ ）的

正确性，将其与文献[17]中的试验值进行比较，具体
对比结果如表 4所示。 

表 4 上限解与文献[17]试验数据的对比 

Table 4 Comparison between upper bound solutions and  

..experimental data of Reference [17] 
公式 

布孔方式 文献[17]
试验值 

上限解 
(6) (7) 

开孔率 10% 4.06 4.81 5.4 5.28 
开孔率 30% 3.18 3.39 4.2 4.11 
开孔率 50% 1.78 1.97 3.5 2.94 

注：式（6），（7）分别为 Skempton和长崎佐治的计算结果。 

从表 4 可以看出式（31）的计算结果与文献[17]
的离心机试验值较为接近，但是经典公式计算值与试

验值之间的差距较在均质土中的对比结果有所降低。

分析原因认为，在不排水抗剪强度随深度变化的土中，

cN 随土体强度变化率η 的增大而变大，但经典公式没
有考虑η 对 cN 的影响。综上所述，在不排水抗剪强度
随深度变化的土中式（31）计算得到的 cN 更加合理。 

本文给出的上拔阻力系数 cN 的计算公式可以同
时考虑防沉板开孔率和有效宽度对上拔阻力的影响，

与室内模型试验和离心机试验结果的对比表明，该计

算方法相较于前人的研究成果，能更好地反映开孔防

沉板的上拔承载特性。 

5  结    论 
本文在模型试验的基础上，研究了不同开孔率和

不同有效宽度防沉板的上拔规律，并推导了防沉板上

拔阻力的上限解，主要结论如下：  
（1）室内模型试验结果表明，防沉板上拔分为三

个阶段：瞬时上拔阶段、吸附力发展阶段和吸附力衰

减阶段。当上拔阻力达到峰值时，吸附力占上拔阻力

的 60%以上。 
（2）试验和有限元模拟结果证明了开孔率的增大

和有效宽度的减小能有效降低防沉板的上拔阻力。 
（3）土体强度随深度变化能够对开孔防沉板基础

上拔时土体的破坏机构产生影响。当土体强度变化率

=0η 时，土体破坏机构为 Prandtl机构； 5η≥ 时，土

体破坏机构为 Hill机构；0 5η< < 时，土体破坏机构

处于 Prandtl机构和 Hill机构的过渡阶段。 
（4）基于上限定理，考虑了土体强度变化率、开

孔率和有效宽度的影响，推导出了 n×n阵列开孔方形
防沉板基础的上拔阻力系数 cN 的计算公式。 
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单向冻结时开放条件下饱和砂岩冻胀试验 
及 THM耦合冻胀模型 
吕志涛

1，2
，夏才初

*1，2
，李  强

1，2
，王岳嵩

1，2
 

(1. 同济大学土木工程学院地下建筑与工程系，上海 200092；2. 同济大学岩土及地下工程教育部重点实验室，上海 200092) 

摘  要：为研究寒区岩石在梯度温度场中补水条件下的冻胀变形规律，进行了单向冻结时开放条件下饱和砂岩冻胀试
验。试验结果表明，单向冻结时开放条件下饱和岩石冻胀过程中，沿冻结方向的冻胀位移变化过程可分为冷缩阶段、

原位冻胀阶段、分凝冻胀阶段 3 个阶段。分凝冻胀阶段冻结锋面趋于稳定，冻胀变形持续增长，与时间基本呈线性关
系。此外，分凝冻胀阶段补水量换算的迁移水分凝冻胀位移与冻结方向冻胀位移比较接近。随着平均温度梯度增大，

分凝冻胀变形速率增大，且分凝冰位置与平均温度梯度线性相关。然后，建立了考虑孔隙水原位冻胀与迁移水分凝冻

胀的 THM耦合冻胀模型。模型中，孔隙水原位冻胀计算基于未冻水含量，并引入约束系数表征岩石骨架对孔隙水冻胀
约束程度；迁移水分凝冻胀计算基于分凝势理论，水分迁移速率与冻结缘处的温度梯度成正比。模型计算结果与试验

结果对比表明，建立的 THM耦合冻胀模型能够比较准确地计算单向冻结时开放条件下饱和岩石冻胀位移，并能够模拟
出分凝冻胀时分凝冰层引起的位移突变及分凝冰位置，可用于寒区冻胀敏感性岩石开放条件下冻胀变形计算。 
关键词：岩石；冻胀试验；开放条件；分凝冻胀；THM耦合冻胀模型 
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Frost heave experiments on saturated sandstone under unidirectional freezing 
conditions in an open system and coupled THM frost heave model 

LÜ Zhi-tao1, 2, XIA Cai-chu1, 2, LI Qiang1, 2, WANG Yue-song1, 2 
(1. Department of Geotechnical Engineering, College of Civil Engineering, Tongji University, Shanghai 200092, China; 2. Key Laboratory 

of Geotechnical and Underground Engineering of Ministry of Education, Tongji University, Shanghai 200092, China) 

Abstract: To study the frost heave of rocks in cold regions under temperature gradient with water supply, the frost heave 

experiments on saturated sandstone under unidirectional freezing conditions are conducted in an open system. The results show 

that the variation process of the frost heave parallel to freezing direction can be divided into three stages during the freezing 

process of rocks under unidirectional freezing conditions in an open system, namely, thermal contraction stage, in-situ frost 

heave stage, and segregation frost heave stage. During the segregation frost heave stage, the frost front tends to be stable, and 

the frost heave increases continuously in an approximately linear relationship with time. Moreover, the frost heave calculated 

by water migration amount is close to the measured frost heave parallel to freezing direction during the segregation frost heave 

stage. The segregation frost heave rate increases with the increase of the average temperature gradient, and the location of the 

segregation ice is in a linear relationship with the average temperature gradient. Furthermore, a coupled THM frost heave model 

considering the in-situ frost heave of pore water and the segregation frost heave of migrating water is proposed. In the model, 

the calculation of the in-situ frost heave is based on the unfrozen water content, and a constraint coefficient is introduced to 

consider the constraint extent of the rock skeleton to the frost heave of the pore ice. Besides, the calculation of the segregation 

frost heave is based on the segregation potential theory. Comparisons between the experimental and calculated results show that 

the proposed THM frost heave model is reliable to calculate the frost heave of rocks under unidirectional freezing conditions in 

an open system, and to simulate the displacement mutation due 

to segregation ice layer. Therefore, the proposed THM frost 

heave model is applicable to the frost heave calculation of 
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rock with frost susceptibility in cold regions. 

Key words: rock; frost heave experiment; open system; segregation frost heave; coupled THM frost heave model 

0  引    言 
寒区岩石冻胀会对隧道、公路等基础设施造成损

害。以寒区隧道为例，含水围岩冻胀会对衬砌产生冻

胀力作用，冻胀力作用下衬砌开裂是寒区隧道冻害的

主要原因之一[1]。因此，岩石冻胀变形规律及冻胀量

计算是寒区工程冻害防治的重要基础。 
根据水的补给条件，岩石的冻结可分为“封闭条

件”与“开放条件”两种情况。封闭条件指冻结过程

中岩石孔隙水不与外界发生交换而只在原位冻结的情

况；开放条件指冻结过程有充分的水分补给，岩石在

水热迁移作用下冻结的情况。 
封闭条件下，岩石的冻胀取决于孔隙水的冻胀，

陶履彬[2]、康永水等[3]进行的岩石冻胀试验均证明了

这一结论。封闭条件下，对于孔隙率为 n的饱和岩石，
若假定孔隙水完全冻结且弹性模量为零，则可能产生

9%n 的冻胀体应变[4]。然而，夏才初等[5]对已有冻胀

试验实测数据[2-3，6]进行统计，得出封闭条件下饱和岩

石体积冻胀率约为 2.17%n。岩石冻结过程中，孔隙水
中未冻水含量随冻结温度变化[4]，进而影响岩石冻胀

率[7]。Lü 等[8]基于未冻水含量，建立了封闭条件下能

够考虑冻结温度及岩石自身对冻胀约束作用影响的热

力耦合冻胀模型。此外，上述试验均在各向均匀冻结

条件下进行，得出的岩石冻胀各向均匀，而夏才初等[9]

进行了封闭条件下饱和岩石单向冻结试验证明，单向

冻结时，沿冻结方向的冻胀应变大于垂直于冻结方向

的冻胀应变。 
开放条件下，迁移水和孔隙水的冻胀共同决定了

岩石的冻胀，且通常迁移水的冻胀更显著，因此开放

条件下岩石的冻胀一般比封闭条件下显著得多。

Akagawa等[10]进行了饱和凝灰岩的冻胀试验，证明在

开放条件下梯度温度场中，岩石冻胀过程中同样会出

现分凝冻胀现象，存在引起水分向冻结锋面迁移的水

力梯度，这与土体冻胀相似。Hallet等[11]、Murton等[12-13]

也在饱和岩石开放条件下的冻胀试验中观察到了分凝

冻胀现象。Matsuoka[6]对饱和凝灰岩、安山岩、页岩

等进行了开放条件下的冻胀试验，结果表明，冻结岩

石的水热迁移现象受岩石比表面积、冻结速率、冻结

持续时间及未冻水含量的影响。此外，试验证明岩石

的抗拉强度影响分凝冰产生位置处的温度[14-15]，抗拉

强度越高，分凝冰产生位置的温度越低。 
在理论计算方面，Neaupane等[16]、Kang等[17]先

后建立了估算岩石冻结–融化过程中应力与变形特性
的 THM 耦合模型，然而两者均没有实现对分凝冻胀

量的模拟计算。Duca等[18]从分凝冻胀导致岩石开裂的

角度，基于非饱和孔隙介质的热力学理论建立 THM
耦合模型，模拟了冻结过程中分凝冻胀力超过岩石的

抗拉强度导致岩石开裂的现象。然而，对于目前工程

中亟待解决的开放条件下岩石冻胀变形量计算的问

题，尚无比较可行的方法。而关于开放条件下土体冻

胀变形计算的研究相对比较成熟，已提出了如毛细理

论[19]、刚冰模型[20]、分凝势理论[21]等理论模型。其中，

分凝势理论得到广泛认可，并被认为同样适用于开放

条件下岩石冻胀现象[10]。 
因此，为建立适用于开放条件下岩石冻胀变形计

算的冻胀模型，本文首先进行单向冻结时开放条件下

饱和砂岩冻胀试验，研究饱和岩石在梯度温度场中补

水条件下的冻胀变形规律。然后，建立了考虑孔隙水

原位冻胀与迁移水分凝冻胀的 THM 耦合冻胀模型，
模型中孔隙水原位冻胀计算基于未冻水含量，迁移水

分凝冻胀计算基于分凝势理论。最后利用试验结果对

模型进行验证。 

1  冻胀试验方案 
单向冻结试验在自行设计的试验装置[9]中进行，

示意图如图 1所示。恒温液分别循环流经冷端板、暖
端板，按试验工况控制两端板温度恒定均匀。恒温液

的温度由两台低温恒温液浴循环槽分别控制。试验过

程中，试件侧面、冷端板和暖端板表面利用聚氨酯保

温材料与外界隔热。 

图 1 开放条件下单向冻结试验装置示意图 

Fig. 1 Scheme of unidirectional freezing tests in an open system 

为模拟岩石在有水分补给条件下的冻胀，开放条

件下试验中，需要设计能够提供无压补水的装置。故

根据 Mariotte瓶原理设计了能够实现无压补水的装置
如图 2（a）所示，其单次最大补水量为 30 mL。Mariotte
瓶身标有刻度，可根据液面变化直接读取补水量，读
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数可精确到 0.2 mL。Mariotte瓶出水口设置阀门可方
便控制水分补给的开始与停止。暖端板设计时也预留

了补水通道，如图 2（b）所示。同时，为防止补水过
程中，水分溢出，暖端板上设计了深 10 mm的集水槽。
试验过程中，将 Mariotte瓶出水口与暖端板补水通道
入口通过塑料管相连，Mariotte 瓶夹持在支架上，通
过调整 Mariotte 瓶的夹持高度可调节补水液面的高
度。补水槽中铺一层滤纸以保证试验过程中试件底面

均匀补水。补给水为常温蒸馏水，将补水槽与暖端板

结合，可将补给水分的温度在补给过程中降低至与试

样底端温度基本相同，以减少补给水分温度对试验的

影响。 

图 2 无压补水系统 

Fig. 2 Water supply system with no pressure 

试验所用砂岩的基本物理力学性质见表 1，加工
成 8 cm×8 cm×10 cm长方体试件。试验设计冷端板
−5℃、−10℃、−15℃三种温度工况，暖端板的温度均
为+1℃。 

表 1 砂岩基本物理力学参数 

Table 1 Physical and mechanical parameters of sandstone 
干密度 

/(g·cm-3) 
饱和密度 
/(g·cm-3) 

孔隙率 
/% 

抗拉强

度/MPa 
抗压强

度/MPa 
弹性模

量/GPa 泊松比

2.08 2.27 18.4 1.00 8.52 2.30 0.24 

沿冻结方向的冻胀位移由固定在冷端板上竖直

的位移传感器测量，垂直于冻结方向的冻胀位移由布

置在同一水平线两个位移传感器测量，如图 1所示。
将热敏电阻传感器埋入试件侧面中部测量温度变化情

况，埋深 2 cm。试验前对试件进行真空饱和，试验过
程中，试件外侧包裹聚氯乙烯薄膜，防止水分蒸发。 

2  冻胀试验结果 
2.1  冻胀变形规律 

3 种温度工况下，冻胀位移与试件中部温度变化
过程如图 3所示，图 4截取了 0～350 min的温度变化
以突出相变过程。 
由图 3，4可见，试件温度变化过程可分为 4个阶

段：快速降温阶段、相变阶段、缓慢降温阶段、稳定

阶段。试验开始，岩石试件在温度梯度作用下，从冷

端开始冻结，冻结锋面不断向下迁移。冻结锋面处，

孔隙水开始相变成冰，释放潜热。随着冻结锋面继续

向下迁移，温度场逐渐达到平衡，进入稳定阶段。由

于−5℃工况下，相变温度与稳定温度差值较小，相变
阶段与缓慢降温阶段的界限不明显，而−10℃、−15℃
工况下四阶段特征比较明显。此外，冷端温度越低，

相变阶段的持续时间越短，越早达到稳定阶段。 

图 3 冻胀位移与温度随时间变化曲线 

Fig. 3 Variation of frost heave displacement and temperature 

图 4 不同工况下温度变化曲线 

Fig. 4 Variation of temperature under different conditions 
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图 5 冻胀后试件中分凝冰层照片 

Fig. 5 Photos of segregation ice layer in specimens after experiments 

由图 3可见，试验初始阶段，由于冷缩作用，冻
结方向位移

f
//D 与垂直冻结方向位移 fD⊥均为负值。其

后，随着试件局部温度降至 0℃以下，岩石中部分孔
隙水开始冻结，

fD⊥逐渐增长为正值并最终达到稳定。

然而，与
fD⊥显著不同，

f
//D 的变化过程可分为 3个阶

段：冷缩（thermal contraction，TC）阶段、原位冻胀
（in-situ frost heave，IFH）阶段、分凝冻胀（segregation 
frost heave，SFH）阶段，如图 3所示。 

冷缩阶段：试验开始，在梯度温度场作用下，试

件开始降温，并表现为冷缩变形，
f
//D 为负值。 

原位冻胀阶段：在梯度温度场作用下，试件从冷

端面开始冻结，冻结锋面向下迁移，当冻胀作用大于

冷缩作用时，
f
//D 开始增长，并逐渐变为正值。此阶段

变形速率先大后小，并有趋于平稳的趋势。由于此阶

段持续时间较短，且冻结锋面持续向下迁移，此阶段

的冻胀变形由孔隙水原位冻结产生。 
分凝冻胀阶段：此阶段冻结锋面趋于稳定，

f
//D 持

续增长，与时间基本呈线性关系。冻结锋面趋于稳定

后，在温度梯度作用下，冻结锋面下暖端未冻结部分

岩石中水分向上迁移，迁移水在冻结锋面处不断分凝

成冰。冻结锋面冰晶体的不断生长在岩石内部形成沿

冻结方向的冻胀力，当冻胀力大于岩石抗拉强度时，

沿冻结锋面逐渐形成垂直于冻结方向的裂隙。随后，

迁移水不断在裂隙处分凝成冰，形成分凝冰层，如图

5所示，冰层不断增长使得沿冻结方向位移不断增加。
由图 3可见，迁移水分凝冻胀量比孔隙水原位冻胀量
大得多。此外，随着平均温度梯度增大，分凝冻胀变

形速率增大。 
2.2  补水量与冻胀变形的关系 

开放条件下试验过程中，从暖端通过Mariotte瓶
提供无压水分补给，补水量随时间变化曲线如图 6所
示。3 种梯度温度工况下，补水量变化曲线具有相同
的变化特征，均可分为两个阶段。试验初始阶段，补

水量保持为零，此阶段在冷端板低温作用下，试件上

部开始冻结，冻结锋面迅速向下迁移。虽然有温度梯

度存在，由于渗透路径较长且冻结锋面持续迁移，没

有明显的水分补给。随着冻结锋面逐渐稳定，水分开

始补给，补水量随时间基本呈线性增长。冷端板温度

越低，温度梯度越大，冻结锋面稳定的时间越早，补

水量开始增长的时间越早，补水量增长的速率越快。 

 

图 6 不同工况下补水量曲线 

Fig. 6 Variation of water migration under different conditions 

可将补水量按下式换算为迁移水分凝冻胀位移

h∆ ： 

1.09 /h Q A∆ =   ，               (1) 
式中，1.09为水冻结成冰的体积膨胀系数，Q为水分
迁移补给量， A为试件截面积。 
由补水量换算得到的迁移水分凝冻胀位移与试验

测得的冻结方向位移对比如图 7所示。在分凝冻胀阶
段，补水量换算的迁移水分凝冻胀位移与冻结方向冻

胀位移曲线形态相近，量值也比较接近。从而证明了

分凝冻胀阶段的冻胀位移由迁移水分凝产生。理论上，

试验测得的沿冻结方向冻胀位移为孔隙水原位冻胀与

迁移水分凝冻胀之和，因此，冻结方向冻胀位移应大

于迁移水分凝冻胀位移。图 7中曲线基本上符合这一
规律，局部不符合是由于开放条件下孔隙水原位冻胀

产生的冻胀位移较小，且试验测量存在一定误差所致。 
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图 7 迁移水分凝冻胀与冻结方向冻胀位移对比 

Fig. 7 Comparison between segregation frost heave and frost  

heave parallel to freezing direction 

2.3  分凝冰形成位置 

试验中，实测冷端板−5℃，−10℃，−15℃ 3种工
况下，分凝冰形成位置距试件底面的平均距离分别为

22.67，12.58，4.25 mm。分凝冰位置与平均温度梯度
的关系如图 8 所示。3 种温度梯度条件下，分凝冰位
置与平均温度梯度线性相关，拟合相关系数 R2=0.997。
Nakamura等[15]曾利用直径 55 mm、高 70 mm的凝灰
岩、砂岩试件进行单向冻结时开放条件下冻胀试验，

分凝冰位置与平均温度梯度对应关系见图 8。与本文
试验结果相似，对于相同岩石，分凝冰位置与平均温

度梯度线性相关，尽管不同岩石在相同的平均温度梯

度时分凝冰位置不同。 

图 8 分凝冰位置与平均温度梯度的关系 

Fig. 8 Location of segregation ice with temperature gradient 

3  THM耦合冻胀模型 
为便于研究，THM耦合冻胀模型的提出基于以下

假定：①岩石内部的热传导满足 Fourier定律；②岩石
与冰均为均质、各向同性弹性材料；③忽略岩石与冰

的力学性质随温度的变化；④水分迁移只发生在冻结

锋面以下的未冻结岩石部分。 
3.1  热传导控制方程 

温度场计算是冻胀量计算的基础。Zhou等[22]的研

究表明，孔隙水对温度场的影响较大，应予以考虑，

而迁移水对温度场的影响较小，可忽略。 

考虑饱和岩石内孔隙水水冰相变的热传导控制方

程可以表示为[8] 

eq ef( ) 0TC T
t

λ
∂

− ∇ ∇ =
∂

  ，        (2) 

式中，T，t分别为温度与时间， eqC 为饱和岩石考虑

水冰相变潜热的等效体积热容， efλ 为水、冰、岩石颗
粒混合物的有效导热系数。 

eqC 可表示为
[8] 

w
w 0

eq

0

   ( )

                      ( ) 

C L T T
C T

C T T

θ
ρ

∂ += ∂
 >

≤
  ，   (3) 

式中， L为单位质量的水相变时释放的潜热，取 334 
kJ/kg， wρ 为水的密度， wθ 为未冻水的体积含水率， 0T
为孔隙水的相变起点，本文取为 0℃。C为水、冰、
岩石颗粒混合物的体积热容，可表示为

[23] 
s w w i i(1 )C n C C Cθ θ= − + +   ，      (4) 

式中， sC ， wC ， iC 分别为岩石骨架、水、冰的体积
热容， n 为岩石孔隙率， iθ 为体积含冰量，取

i wnθ θ= − 。 

efλ 采用对数法则可表示为[23]  
w i1

ef s w i
n θ θλ λ λ λ−=   ，          (5) 

式中， sλ ， wλ ， iλ 分别为岩石骨架、水、冰的导热
系数。 

wθ 可表示为 

w s w(1 )nθ ρ ω ρ= −   ，        (6) 
式中， sρ 为岩石颗粒密度，ω为未冻水含量[24]

， 
( )0

0( )ea T Tω ω ω ω −∗ ∗= + −   ，       (7) 
式中，ω∗为低温残余未冻水含量， 0ω 为温度为 0T 时
的未冻水含量，a为描述未冻水冻结速率的材料参数。
文中试验用砂岩与文献[8]所用砂岩为同一批试件，参
考文献[8]， =0.0062ω∗ ， 0 0.0884ω = ，a=0.5。 
3.2  孔隙水原位冻胀应变 

孔隙水原位冻胀产生的冻胀体应变
fi
vε 为[8] 

fi
v pi 0 w0.09 ( )V V nε ζ θ= ∆ = −   ，    (8) 

式中， piV∆ 为孔隙水冻胀导致的岩石体积增量， 0V 为
岩石的初始体积，ζ 为表征岩石骨架对孔隙水冻胀约
束程度的约束系数，对文中试验用砂岩，参考文献[8]，
取 0.5009ζ = 。 
冻胀体应变的变化率

fi
vε&为 

fi w
v 0.09

t
θ

ε ζ
∂

= −
∂

&   

w
00.09      0T TT T

T t t
θ

ζ
∂ ∂ ∂ = − < < ∂ ∂ ∂ 

，   。  (9) 

将式（6），（7）代入式（9），并将其对时间积分
可得 
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( )0fi s
v 00

w

(1 )
0.09 ( )e d  

t a T Tn Ta t
t

ρ
ε ζ ω ω

ρ
−∗− ∂

= − −
∂∫  

0  0TT T
t

∂ < < ∂ 
，   。        (10) 

利用量纲为“1”的参数ξ 将孔隙水原位冻胀体应
变

fi
vε 分配到 x，y，z方向[24]

： 
fi

fi v
fi

fi v

fi
fi v

0.5(1 )  

0.5(1 )  

 

x

y

z

ε ξ ε

ε ξ ε

ε ξε

= −
= − 


= 

，

，

，

           (11) 

式中， fixε ， fiyε ， fizε 分别为沿 x，y，z轴的孔隙水原
位冻胀应变分量，其中 z轴方向为冻结方向。假定孔
隙水冻胀沿各方向相等，则ξ 取 1/3。 
3.3  迁移水分凝冻胀应变 

对于冻胀敏感性岩石，引入分凝势理论以计算迁

移水分凝冻胀量。任意时刻，水分迁移速率 v可按下
式计算

[21，25]
： 

P gradv S T= ⋅   ，          (12) 
式中， PS 为分凝势，gradT为冻结缘处的温度梯度。 
迁移水分凝冻胀产生的冻胀体应变

fs
vε 可表示为 

fs
v ps 0 w 01.09V V V Vε = ∆ =   ，      (13) 

式中， psV∆ 为迁移水冻胀导致的岩石体积增量， wV 为
迁移水体积。 
迁移水分凝冻胀体应变变化率

fs
vε&为 

fs fs
fs v v
v 0

w w

0
0 0

( ) ( )
lim

( ) ( )1.09 1.09     lim

t

t

t t t
t

V t t V t
v At

V V

ε ε
ε

∆ →

∆ →

+ ∆ −
=

∆
+ ∆ −

⋅∆= =

&

 

s s
1.09 1.09          0v A v TT T T T

A l l t
⋅ ∂ = = − ∆ < < ⋅ ∂ 

， ≤ ， 

(14) 
式中， A为冻结锋面的面积， l为冻结缘沿冻结方向
的长度， sT 为分凝冰产生位置处的温度， T∆ 为冻结

缘的温度区间跨度。 
将式（12）代入式（14），并将其对时间积分可得 

ini ini

fs fs P
v v

1.09 grad
d d

t t

t t

S Tt t
l

ε ε
⋅ ⋅

= =∫ ∫&  ， (15) 

式中， init 为分凝冻胀起始时间。 
分凝冰层的生长沿冻结方向，因此可假定分凝冻

胀体应变全部作用于冻结方向，则可得 
fs

fs fs fs v0,  x y zε ε ε ε= = =   ，       (16) 

式中， fsxε ， fsyε ， fszε 分别为沿 x，y，z轴的迁移水分
凝冻胀应变分量。 
3.4  力学平衡方程 

在冻结过程中，岩石的总应变 tε 包括岩石内部力
学相互约束产生的应变分量 eε 、孔隙水原位冻胀应变

分量 fiε 、迁移水分凝冻胀应变 fsε 、热应变 Tε ，可得 

t e fi fs Tε ε ε ε ε= + + +   。       (17) 
将式（11），（16）及虎克定律代入式（17）可得 

fi
t v i

fi
t v i

fi fs
t v v i

1 ( ) 0.5(1 ) ( ) 

1 ( ) 0.5(1 ) ( ) 

1 ( ) ( ) 

x x y z

y y x z

z z x y

T T
E

T T
E

T T
E
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ε σ ν σ σ ξε ε α
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
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


 = − + + + + −   

，

，

，

 

(18) 
式中， txε ， tyε ， tzε 分别为沿 x，y，z 轴的总应变分
量，E，ν ，α ， iT分别为岩石的弹性模量、泊松比、
热膨胀系数、初始温度。 

由式（18）解出 xσ ， yσ ， zσ 并代入弹性力学平
衡微分方程，可得冻胀过程的力学平衡方程： 

[ ]
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式中，λ为拉梅常数，G为剪切模量，u， v，w分
别为沿 x，y，z 轴的位移分量， tx ty tzθ ε ε ε= + + =  

u v w
x y z

∂ ∂ ∂
+ +

∂ ∂ ∂ 。
 

4  基于 THM耦合冻胀模型的冻胀过程
数值模拟 
利用 COMSOL Multiphysics软件求解 THM耦合

模型的控制方程（式（2），（10），（15），（19）），对单
向冻结时开放条件下砂岩冻胀试验进行数值模拟。 
4.1  数值建模与边界条件 

由于模型的对称性，取试件的 1/4 进行建模，几
何尺寸如图 9 所示。侧面 A，B 的温度与位移边界条
件均为对称边界条件。边界 D，E，F的位移边界条件
为自由位移边界，底面 C的位移边界为固定边界。试
验中试件周围用隔热材料绝热，因此侧面 D，F 假定
为绝热边界。试验中，恒温液在冷、暖端板空腔内循

环流动，恒温液与端板壁之间为对流换热。因此，模

型顶面 E、底面 C的温度边界条件为对流换热条件，
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可表示为 

ef ext( ) ( )T h T Tλ− ⋅ − ∇ = −n   ，      (20) 
式中， n为边界外法线单位向量，h 为恒温液与端板
壁之间的对流换热系数， extT 为冷、暖端板中恒温液

的温度。初始温度为 iT =24℃，岩石的热膨胀系数
α =18.0×10-6

℃-1
，其余参数取值见表 2。 

 

图 9 数值模型 

Fig. 9 Numerical model 

表 2 计算参数取值 

Table 2 Values of parameters 

介质 
密度

/(kg·m-3) 

导热系数

/(W·m-1·℃−1) 

体积热容

/(kJ·m-3·℃−1) 

岩石骨架 2551 1.00 1735 

水 1000 0.58 4180 

冰 917 2.22 1916 

4.2  温度场计算 

温度场计算中，首先需要确定恒温液与冷、暖端

板之间的对流换热系数。由于恒温液在冷端板内的循

环速率大于在暖端板内的速率，恒温液与冷端板间的

对流换热系数 h1大于与暖端板间的对流换热系数 h2。

利用冷端板−10℃工况的试验温度结果反演对流换热
系数，得出当 h1=250 W/(m2·℃)，h2=100 W/(m2·℃)时，
与测量点对应位置坐标为（0.02，0，0.05）处温度计
算结果与实测结果吻合较好，如图 10所示。然后，利
用冷端板−5℃、−15℃工况的试验温度结果对反演参
数进行验证，两种工况下测点温度计算结果与试验结

果对比如图 11。-5℃工况试验温度与计算温度吻合较
好，-15℃工况在缓慢下降段存在一定的误差，整体上
温度计算结果比较接近实测值。 

以-15℃工况为例，提取不同时刻模型对称轴线上
温度变化曲线如图 12所示。从 160 min至 240 min，
冻结锋面（0℃对应高度所在的面）快速向下迁移，但
从 260 min至 280 min，冻结锋面下移很小距离，基本
达到稳定。因此，可取−15℃工况下分凝冻胀起始时
间 ini 260 mint = 。同理可确定−5℃，−10℃工况下，

分凝冻胀起始时间分别为 600，540 min。 

图 10 冷端板-10℃工况试验与计算温度对比 

Fig. 10 Experimental and calculated temperatures under −10℃ 

 

图 11 试验与计算温度对比 

Fig. 11 Comparison between experimental and calculated  

temperatures 

此外，由图 12可见，冻结锋面迁移过程中，温度
沿试件高度的分布基本呈以冻结锋面为转折点的两段

折线。随着冻结锋面逐渐稳定，温度沿试件高度的分

布逐渐过渡为线性分布。 

 

图 12 冻结锋面迁移 

Fig. 12 Evolution of freezing front 

4.3  冻胀变形计算 

Nakamura 等[15]
证明分凝冰产生位置的温度取决

于岩石的抗拉强度，Nakamura的试验中凝灰岩的抗拉
强度为 1.03 MPa，分凝冰产生位置的温度为-0.92℃。
本文砂岩的抗拉强度为 1.0 MPa，因此，计算中分凝
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冰产生位置处的温度 sT 取-1.0℃，冻结缘的温度区间
跨度 T∆ 取 0.5℃，即迁移水在-1.0℃～-1.5℃范围内
的岩石中形成冰晶体，并逐渐形成分凝冰层。 
此外，冻胀变形计算中，仍需要确定分凝势 PS 。

利用冷端板-1.0℃工况的冻胀位移试验结果反演分凝
势 PS ，得出当 PS =1.4046×10-10 m2/ /s℃ 时，冻胀位移

计算结果与试验结果吻合较好，如图 13所示。 

 

图 13 冷端板-10.0℃工况试验与计算位移对比 

Fig. 13 Experimental and calculated displacements under -10.0℃ 

利用反演参数取值对冷端板-5℃，-15℃两种工况
进行模拟，计算结果与试验结果对比如图 14所示。图
14中分凝冻胀变形段实测值与计算值吻合较好，说明
THM 耦合冻胀模型中利用分凝势理论构建的迁移水

分凝冻胀应变可以较好地反映分凝冻胀的实际情况。

此外，孔隙水原位冻胀段实测值与计算值有一定的误

差，尤其是在冷端板-15℃工况下。夏才初等[9]的研究

表明，单向冻结条件下，孔隙水原位冻胀在冻结方向

的冻胀量大于垂直于冻结方向的冻胀量，而 THM 耦
合模型中计算孔隙水原位冻胀时假定为各向均匀冻

胀，引起了一定的误差。 

图 14 试验与计算位移对比 

Fig. 14 Comparison between experimental and calculated  

displacements  

THM耦合冻胀模型计算得到的冷端板-5℃，-10℃，
-15℃ 3 种工况下试验结束时温度场分布、位移场分
布及其与试件照片的对比如图 15～17所示。3种工况
下计算得冻胀位移沿试件高度的变化如图 18所示。 

图 15 冷端板-5℃工况下温度场与位移场 

Fig. 15 Temperatures and displacements under -5℃ 

图 16 冷端板-10℃工况下温度场与位移场 

Fig. 16 Temperatures and displacements under -10℃ 

 

图 17 冷端板-15℃工况下温度场与位移场 

Fig. 17 Temperatures and displacements under -15℃ 

由图 15～17可见，3种工况下，照片中分凝冰位
置对应温度场中温度均约为-1.0℃，说明文中分凝冰
处温度确定合理。此外，计算得位移突变位置与照片

中分凝冰位置对应基本吻合，且计算位移主要发生在

分凝冰形成位置，与试验实际情况比较符合。试验实

测 3 种工况下，分凝冰形成位置高度分别为 22.67，
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12.58，4.25 mm，图 18中计算得 3种工况下冻胀位移
的突变位置分别为 24.10，10.30，4.54 mm，均比较接
近。 

图 18 位移沿高度变化 

Fig. 18 Variation of displacement with height 

因此，文中建立的 THM 耦合冻胀模型，能够比
较准确地计算单向冻结时开放条件下饱和岩石冻胀位

移，并能够模拟出分凝冻胀时分凝冰层引起的位移突

变及分凝冰位置。 

5  结    论 
本文进行了单向冻结时开放条件下饱和砂岩冻胀

试验，研究了饱和岩石在梯度温度场中补水条件下的

冻胀变形规律。然后，建立了考虑孔隙水原位冻胀与

迁移水分凝冻胀的 THM 耦合冻胀模型；模型中，孔
隙水原位冻胀计算基于未冻水含量，并引入约束系数

ζ 表征岩石骨架对孔隙水冻胀约束程度，迁移水分凝
冻胀计算基于分凝势理论，水分迁移速率与冻结缘处

的温度梯度成正比。得出如下结论： 
（1）单向冻结时开放条件下饱和岩石冻胀过程

中，沿冻结方向的冻胀位移变化过程可分为 3个阶段：
冷缩阶段、原位冻胀阶段、分凝冻胀阶段。 
（2）分凝冻胀阶段冻结锋面趋于稳定，冻胀变形

持续增长，与时间基本呈线性关系。分凝冻胀阶段，

补水量换算的迁移水分凝冻胀位移与冻结方向冻胀位

移比较接近。随着平均温度梯度增大，分凝冻胀变形

速率增大，且分凝冰位置与平均温度梯度线性相关。 
（3）对于冻胀敏感性岩石，文中建立的 THM耦

合冻胀模型，能够比较准确地计算单向冻结时开放条

件下饱和岩石冻胀位移，并能够模拟出分凝冻胀时分

凝冰层引起的位移突变及分凝冰位置，可用于寒区岩

石开放条件下冻胀变形计算。 
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摘  要：基于弹性理论，推导了新型预应力路基内水平向附加应力计算公式，并获得了预应力自坡面向路堤内的扩散
规律；同时运用 ABAQUS有限元软件建立三维预应力路基模型，分析了不同侧压板布设位置下路堤内的水平向附加应
力分布情况。研究表明：①理论公式的适用条件为侧压板上边界距路肩距离不小于 2.0 m；②板覆盖区（除板左下角点
外）路基内水平向附加应力系数及其衰减速率随距路堤坡面水平距离的增加逐渐减小，且水平向附加应力逐步由“腹

鼓形”差异分布过渡呈“腹平状”较均匀分布；③距侧压板距离大于 0.1 m时，附加应力系数随水平距离增加先增大后
减小，且扩散峰值点距坡面水平距离随外延距离的增加而增大；④通过合理布置板间距，可在路堤受荷核心区外部形

成一道连续、稳定、有效的受压加固区，进而改善路堤土体受力状态，提高路堤整体服役性能。研究成果可为预应力

路基的设计计算和推广应用提供理论基础和参考。 
关键词：预应力；路基；侧压力板；水平向附加应力；扩散规律；板间距 
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Diffusion laws of horizontal additional stress in a new prestressed subgrade 

LENG Wu-ming1, 2, AI Xi1, XU Fang1, 2, ZHANG Qi-shu1, YANG Qi1, 2, NIE Ru-song1, 2, LIU Xiao-hao1 
(1. School of Civil Engineering, Central South University, Changsha 410075, China; 2. National Engineering Laboratory for High Speed 

Railway Construction, Changsha 410075, China) 

Abstract: Based on the theory of elasticity, the theoretical formulas are derived to calculate the horizontal additional stress (σH) 

in a new type prestressed embankment, and the diffusion laws of the additional stress from the slope surface to the inside of the 

embankment are revealed. Meanwhile, a 3D finite element model for a prestressed embankment is established to analyze the 

distribution of the horizontal additional stress in the prestressed embankment with different placement positions of the lateral 

pressure plate. The results show that: (1) The application condition of the theoretical formulas requires that the net spacing 

between the lateral pressure plate and the embankment shoulder should be more than 2.0 m. (2) In the region covered by the 

lateral pressure plate, the horizontal additional stress coefficient as well as its attenuation rate gradually decreases with the 

increase of the horizontal distance from the slope surface, and the distribution of σH gradually transits from a “raised abdomen” 

pattern to a relatively uniform “flat abdomen” one. (3) When the distance away from the lateral pressure plate is greater than 0.1 

m, the additional stress coefficient of σH increases first and then decreases with the increasing horizontal distance, and the 

horizontal distance between the peak point and the slope surface increases as the epitaxial distance increases; (4) A continuous, 

stable and effective pressure-reinforced zone is likely to be formed when the spacing of the lateral pressure plate is properly 

designed, therefore, the stress state of the embankment soil and the overall service performance of the embankment can be 

improved. The research findings can provide theoretical bases and references for the design and promotion application of the 

prestressed embankments. 

Key words: prestress; subgrade; lateral pressure plate; horizontal additional stress; diffusion law; plate spacing 

0  引    言 
随着现代社会经济的快速发展，铁路运输事业面

临的挑战越来越大，货运重载、客运高速及随之而来

的高密度行车已成为全球铁路建设和发展的主要方

向。对重载铁路而言，货运列车轴重及编组长度的增
─────── 
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加大幅提升了铁路路基所受的竖向静、动荷载及作用

次数；对高速铁路而言，列车运行速度的提升则大幅

增加了路基的受荷频率。因此货运重载和客运高速的

发展和推进不可避免地加剧了铁路路基内的静、动力

响应。 
虽然铁路路基填筑有严格的质量控制标准，但由

于列车轴重、编组和运行速度的提升及复杂外部环境

的共同作用，致使满足现行设计与施工标准的路基，

在运营一段时间后产生病害甚至滑垮的情况仍很常

见，如基床外挤、边坡外鼓、边坡溜坍、边坡滑垮等。

根据笔者所在课题组对铁路路基病害及其处治方法的

多年研究累积[1-3]，冷伍明等[4]提出了一种将“预应力”

技术引入铁路路基的新型加固方法，其具体构造见图

1。该加固装置由预应力钢筋及对拉着的两块侧压力板
构成，通过张拉预应力钢筋，将钢筋预拉力经由侧压

力板转化为作用于路堤坡表的面荷载并扩散至路堤内

部。该加固方法可为路堤边坡提供侧向约束并有效提

高路堤填土的水平向应力，从而有效改善填土路堤的

承载能力、抗变形能力、防冲刷渗透能力、抗震性能

及整体稳定性。该方法施工过程主要在路基两侧边坡

展开，无需上道上线，故而无需中断行车，这对既有

线路的正常运营具有重要意义。 

图 1 预应力路基构造示意图 

Fig. 1 Schematic diagram of prestressed embankment 

预应力加固技术已广泛运用于边坡工程、基坑工

程及矿业工程等领域；同时，其加固作用机理也得到

了深入研究[5-7]。蒋楚生等[8]运用弹性理论研究了预应

力地梁锚索作用下边坡受力状态；赵晓彦等[9]基于离

心模型试验研究了预应力锚索框架作用下边坡土体内

的应力传播规律。黄雪峰等[10]通过现场测试研究了锚

杆轴力和摩阻力随时间及空间分布规律；康红普等[11]

采用有限差分数值软件FLAC3D分析了锚杆（索）预应

力引起的应力场分布特征及影响因素；林健等[12]基于

大型模型试验研究了端部锚固锚杆预应力场的分布特

征；尤春安等[13]基于Kelvin问题的位移解推导了锚杆
沿杆体所受的剪应力和轴力分布规律；Du等[14]利用数

值仿真研究了锚杆对巷道围岩应力重分布的影响；

Wijk[15]基于弹性理论研究了预应力锚杆周围应力场。 
目前，关于预应力锚杆（索）应力场传播规律的

研究成果颇丰，但多集中于预应力加固技术的锚固机

制研究。然而，预应力路堤作为一种新型路基加固方

法，其构造形式和力学模型与现有预应力锚固技术均

不相同。获得预应力路堤内水平向附加应力的传播和

扩散规律是掌握该方法加固机理的关键，其对确定预

应力的分布形式、施加大小及侧压板间距等关键设计

参数起决定作用。本文基于弹性理论，构建力学模型，

推导了预应力路堤内水平向附加应力的计算公式，并

通过布点计算获得了其在预应力路堤内的传播和扩散

规律，并进一步探索了侧压板的合理布置间距，研究

成果可为预应力路基的设计提供理论基础和参考。 

1  水平预应力扩散理论 
1.1  力学模型 

图 2为预应力路基横断面示意图，路堤坡角为 θ。
侧压板将钢筋预拉力由集中力转化为面荷载，并可进

一步简化为作用于路堤坡面的等效水平均布荷载 q。
建立图 2所示坐标系，其中 X轴和 Y轴分别为路堤坡
向和线路纵向，Z轴为坡面法向。侧压板底面长为 L，
宽为 B，则等效水平均布荷载 q为 

Tq
BL

=
  
。                 (1) 

 

图 2 预应力路基结构横断面图 

Fig. 2 Cross section of prestressed embankment 

等效水平均布荷载可进一步分解为平行于坡面向

上的均布荷载 Tq 和垂直于坡面向内的均布荷载 Nq
（见图 3）； Tq 和 Nq 表达式分别为 

T cosq q θ=   ，            (2) 

N cos(90 )q q θ= −o

  
。      (3) 

 

图 3 预应力分解 

Fig. 3 Decomposition of prestress 
1.2  理论推导 

如图 3 所示，在侧压力板内任取一微元面积
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dA=dxdy，则作用于微元面上沿坡面切向和法向的荷
载分别为 dT= Tq dxdy 和 dN= Nq dxdy。当 dx 和 dy 足
够小时，dT和 dN可视为集中力，则等效水平均布荷
载角点下任意一点 P的应力状态可由 Boussinesq公式
和 Cerruti公式[16]积分求得。 
法向均布荷载 Nq 作用下 P点的 z方向、x方向和

切向附加应力 NZσ ， NXσ 和 NXZτ 分别为 
3

N N
N 5

3
2

d
2π π

dZ S

q z qx
R

yσ = = ⋅∫∫  

2 2 2

2 2 2 2 2 2 2 2 2 2

2 arcta( ) n
( )( )

BLz L z
z z L z z L z

B BL
B L B B

  + +
+  

+ + + + + +   
，

(4)
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5 3 2 3
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3 1 2 1 (2 )
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        d
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d
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(5) 
2

N N
N

2

5

3
d d

2π 2πXZ S

q xz q zx y
R
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2 2 2 2 2 2 2 2( )
L L

Lz z z L zB B

 
− 
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。(6) 

切向均布荷载 qT作用下 P点的 z方向、x方向和
切向附加应力 TZσ ， TXσ 和 TXZτ 分别为 

2 2

T
T T

5

3
d d

2π 2πZ S

q xz q zx y
R

σ == ⋅∫∫
 

2 2 2 2 2 2 2 2( )
l l
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2
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T 5

3
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2π 2πXZ S
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R

τ = = ⋅∫∫
 

2 2 2 2 2 2 2 2
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z

  
− +  
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。(9) 

式中  R为计算点P到原点O的距离，R=(x2+y2+z2)1/2；

µ为泊松比；b 和 l 分别为平行于切向力作用方向和
垂直于切向力作用方向的边长。 
根据弹性力学理论[16]可知土体单元任一方向上

的附加应力可由该计算坐标系下的 6个应力分量 Xσ ，

Yσ ， Zσ ， YZτ = ZYτ ， ZXτ = XZτ 和 XYτ = YXτ 求得，故水

平向附加应力 Hσ 为 
2 2 2

H 2 2 2  X Y Z YZ ZX XYl m n mn nl lmσ σ σ σ τ τ τ= + + + + + ， 
(10) 

式中，l，m和 n为方向余弦，l=cos(H，X)，m=cos(H，
Y)，n=cos(H，Z)。 
本文研究预应力路堤内的水平向附加应力，则

m=cos(H，Y)=0，故式（10）简化为 
2 2 2H X Z ZXl n nlσ σ σ τ= + +   。     (11) 

分别将法向与切向均布荷载作用下的各应力分量

代入式（11），并叠加即可得预应力路堤内任意一点处
的水平向附加应力计算公式： 

σ =H qK   ，                (12) 
式中，K为水平向附加应力系数，其值取决于 B，L，
z。 
1.3  计算点路径转换 

侧压力板作用下，板底面 K点下方任意一点处的
各个应力分量可按分块法计算得到。如图 4所示，以
点K作为角点将侧压力板分解成OJKI，JCQK，KQDN，
IKNE 四块，运用公式（4）～（9）分别计算各个分
割区域角点 K下的应力值并叠加，即可得到板 OCDE
作用下 K点下任意深度 Z处的各个应力分量。通过几
何路径转换，可获得横向水平线 H上任一点处的水平
向附加应力。路径转换如图 5所示，其中 h为水平路
径 H上任意一点 P距坡面 K点的水平距离，M点为 P
点在路堤坡面的投影，那么 P点处的附加应力仍可按
“分块法”求得；此时，应将侧压力板分为 OJMF，
JCGM，MGDN和 FMNE四块，叠加求得 P点处的各
个应力分量后，再根据式（11），（12）求得 P点处的
水平向附加应力 Hσ 。基于以上路径转换原理，并通过

Mathematica编程计算，可快速高效地获得预应力路堤
内各点处的水平向附加应力。 
以上简化计算将路堤土视为弹性体，未考虑其塑

性变形的影响；但前人研究已论证了路堤土塑性变形

对其内部附加应力场的影响是可忽略的，且基于弹性

理论计算路堤内的附加应力场具备足够的精度，可满

足工程应用的要求[17-18]。本文将在 2.2 节结合理论公
式的适用条件进一步对该问题进行论述和说明。 
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图 4 侧压板分块 

Fig. 4 Partition of lateral pressure plate 

图 5 计算点路径转换 

Fig. 5 Path conversion of calculation points 

1.4  侧压板覆盖区域附加应力扩散规律 

综合考虑路堤尺寸和预应力张拉问题，初步拟定

侧压板底面尺寸为 B×L=1 m×1 m的正方形。在 X和 Y
方向按等间距 ΔB=ΔL=0.1 m取点计算，根据对称性，
计算区域可取板下 1/2区域，图 6中黑色圆点即为计
算点。以路堤坡角 45°为例计算各点不同水平距离处
的水平向附加应力系数 K。鉴于计算点数量较多，Bx

方向每隔 0.2 m列出计算结果，具体 K值如表 1所示。 

图 6 计算点位置 

Fig. 6 Positions of calculation points 

由表 1可知，板覆盖区域内（板左下角点除外）
附加应力系数 K随距坡面水平距离的增加逐渐衰减，
且衰减速率先快后慢。其中，最大附加应力系数位于

板中上部坡表（1.392），同水平距离处最小附加应力
系数位于坡表左下角（0.132），两者相差约 10倍，可
见板下浅层土体附加应力分布差异显著。另外，由于

切向荷载在板底上、下边界处产生的附加应力最大，

且在板下边界表现为拉应力，使得切向荷载分量和法

向荷载分量叠加后板下边界处的附加应力系数较小，

表现为低应力区；而法向和切向荷载分量在板底上边

界处均产生压应力，应力叠加后表现为高应力区。 
 

图 7 不同水平距离截面附加应力系数 K分布云图 

Fig. 7 Distribution contour of K at different horizontal distances 

图 7为板底下方 h=0.2，0.8，1.6，2.4 m四个代
表性水平距离截面处附加应力系数三维分布云图，图

中所标白色箭头代表附加应力系数增长趋势线。当水

平距离 h较小时（h=0.2 m），如图 7（a）所示，板底
下边界处呈现显著的低应力状态，越过下边界后，附

加应力系数 K逐步增加并在板中上部位置达最大，而
后在上边界处又稍有降低，大致呈“腹鼓”形态分布。

随水平距离 h增加，附加应力系数 K总体水平不断降
低，而应力峰值始终位于板坡向中轴线 Ly=0.5 m上，
但具体位置由该中轴线中上部逐渐向下迁移至板下部

边界；相反，低应力区则由板下边界逐步转移到板上

边界处。从数值上看，4 个不同水平距离处的附加应
力系数值域分别为[0.185，1.170]，[0.196，0.503]，
[0.094，0.197]和[0.053，0.095]，浅层土体不同位置附
加应力存在数量级差别，而深层土体的值域上下限差

别不到 2倍，表明随水平距离的增加，水平向附加应 
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表 1 侧压板下方水平向附加应力系数 K (θ=45°) 

Table 1 Horizontal additional stress coefficient K under lateral pressure plate (θ=45°) 
水平距离 h/m Ly/m Bx/m 

0.1  0.2  0.4  0.6  0.8  1.0  1.2  1.4  1.6  1.8  2.0  2.2  2.4  
0.0  0.132  0.189  0.222  0.225  0.221  0.212  0.197  0.176  0.153  0.132  0.113  0.097  0.084  
0.2  0.460  0.413  0.352  0.313  0.284  0.252  0.217  0.183  0.153  0.128  0.108  0.092  0.079  
0.4  0.579  0.523  0.432  0.374  0.318  0.262  0.213  0.174  0.143  0.119  0.100  0.085  0.073  
0.6  0.659  0.588  0.483  0.390  0.305  0.240  0.191  0.155  0.128  0.107  0.090  0.077  0.066  
0.8  0.718  0.624  0.450  0.330  0.254  0.201  0.162  0.133  0.111  0.093  0.079  0.068  0.059  

0.0  

1.0  0.504  0.412  0.310  0.244  0.197  0.161  0.133  0.111  0.094  0.080  0.069  0.060  0.053  
0.0  0.307  0.338  0.317  0.291  0.269  0.249  0.224  0.196  0.167  0.142  0.120  0.102  0.087  
0.2  0.850  0.668  0.486  0.397  0.343  0.293  0.245  0.202  0.166  0.137  0.115  0.097  0.082  
0.4  1.009  0.810  0.583  0.468  0.379  0.301  0.238  0.190  0.154  0.127  0.105  0.089  0.076  
0.6  1.110  0.890  0.642  0.481  0.357  0.271  0.211  0.168  0.136  0.113  0.094  0.080  0.069  
0.8  1.189  0.933  0.583  0.396  0.291  0.223  0.176  0.142  0.117  0.098  0.083  0.071  0.061  

0.1  

1.0  0.769  0.562  0.379  0.283  0.220  0.176  0.143  0.118  0.099  0.084  0.072  0.062  0.054  
0.0  0.299  0.377  0.379  0.343  0.311  0.281  0.248  0.213  0.179  0.150  0.126  0.106  0.091  
0.2  0.906  0.765  0.577  0.466  0.393  0.329  0.269  0.218  0.177  0.145  0.120  0.100  0.085  
0.4  1.093  0.932  0.690  0.546  0.432  0.335  0.260  0.204  0.163  0.133  0.110  0.092  0.078  
0.6  1.211  1.025  0.757  0.556  0.403  0.299  0.228  0.179  0.144  0.117  0.098  0.082  0.070  
0.8  1.303  1.074  0.682  0.452  0.323  0.243  0.189  0.150  0.123  0.102  0.085  0.073  0.063  

0.2  

1.0  0.869  0.656  0.436  0.317  0.241  0.189  0.151  0.124  0.103  0.087  0.074  0.064  0.056  
0.0  0.288  0.382  0.409  0.378  0.341  0.306  0.266  0.226  0.188  0.157  0.131  0.110  0.093  
0.2  0.914  0.795  0.627  0.512  0.430  0.356  0.288  0.231  0.185  0.150  0.124  0.103  0.087  
0.4  1.117  0.979  0.751  0.599  0.471  0.361  0.276  0.215  0.170  0.137  0.113  0.094  0.080  
0.6  1.247  1.080  0.824  0.609  0.437  0.320  0.241  0.187  0.149  0.121  0.100  0.084  0.072  
0.8  1.346  1.134  0.744  0.493  0.348  0.258  0.198  0.157  0.127  0.104  0.087  0.074  0.064  

0.3  

1.0  0.911  0.706  0.475  0.342  0.257  0.199  0.158  0.128  0.106  0.089  0.076  0.065  0.056  
0.0  0.282  0.382  0.421  0.397  0.359  0.321  0.278  0.234  0.194  0.161  0.133  0.112  0.094  
0.2  0.915  0.805  0.651  0.538  0.452  0.373  0.300  0.238  0.191  0.154  0.126  0.105  0.088  
0.4  1.127  0.997  0.781  0.629  0.495  0.377  0.287  0.221  0.175  0.140  0.115  0.096  0.081  
0.6  1.263  1.104  0.857  0.639  0.458  0.333  0.249  0.192  0.152  0.123  0.102  0.085  0.073  
0.8  1.365  1.160  0.776  0.517  0.363  0.267  0.204  0.160  0.129  0.106  0.089  0.075  0.064  

0.4  

1.0  0.930  0.730  0.498  0.358  0.266  0.205  0.162  0.131  0.108  0.090  0.076  0.066  0.057  
0.0  0.281  0.381  0.425  0.402  0.365  0.326  0.282  0.237  0.196  0.162  0.134  0.112  0.095  
0.2  0.915  0.808  0.657  0.546  0.460  0.379  0.304  0.241  0.192  0.155  0.127  0.105  0.089  
0.4  1.129  1.002  0.790  0.639  0.503  0.383  0.290  0.224  0.176  0.141  0.116  0.096  0.081  
0.6  1.267  1.111  0.867  0.649  0.465  0.337  0.252  0.194  0.154  0.124  0.102  0.086  0.073  
0.8  1.371  1.168  0.786  0.525  0.369  0.270  0.206  0.162  0.130  0.107  0.089  0.075  0.065  
0.9  1.392  1.051  0.647  0.441  0.317  0.237  0.184  0.146  0.119  0.098  0.083  0.071  0.061  

0.5  

1.0  0.935  0.737  0.505  0.363  0.270  0.207  0.163  0.132  0.108  0.091  0.077  0.066  0.057  
力分布愈加均匀，并逐步由“腹鼓形”分布过渡至“腹

平状”分布。 
1.5  侧压板外延区域附加应力扩散规律 

侧压板作用下，水平向附加应力在路堤内是连续

扩散的，为研究板体外部路堤土内的附加应力分布特

征，选取 Ly=0.5 m处板上下两个外延区域 U和 D（见
图 8）及 Bx=0.5 m处板左侧外延区域 L（见图 8）来
分析侧压板外延区域内的附加应力扩散规律。 
（1）区域 U内附加应力扩散规律 
图 9为区域 U内不同外延距离处附加应力系数 K

随距坡面水平距离 h之间的变化关系。该区域内最大
K值为 0.529。当 Bx≥1.2 m时，随 h的增加，K随 h
的增加先增大后减小，即 K–h 曲线上均存在一应力
峰值点，且该峰值点距坡面水平距离随 Bx的增加而增

大，说明附加应力随水平距离增加是逐步向外扩散的。

另外，随着外延距离 Bx增加，K–h关系曲线在 h≥2.0 
m附近逐渐趋于水平；因此，若侧压板间距布置适当，
预应力施加合理，则可在距路堤坡面 2.0 m以内形成
一片较为有效的加固区域。 

图 8 板体外延计算区域 

Fig. 8 Calculation zones outside plate 
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图 9 区域 U内不同 Bx处的 K–h关系曲线 

Fig. 9 K-h curves at different values of Bx in region U 

图 10 为区域 U 内不同水平距离处附加应力系数
K 随外延距离 Bx之间的变化关系。由图 10可知，当
距坡面水平距离 h一定时，K随外延距离的增大而减
小，最大值出现在板体附近。浅层土体 K随 Bx迅速衰

减后趋于稳定，而深层土体 K随 Bx的变化幅度较小且

衰减速率随水平距离增加而逐步减小到一个较小值，

进一步说明在深层土体处可形成一较为有效的加固

区。 

 

图 10 区域 U内不同 h处的 K–Bx关系曲线 

Fig. 10 K-Bx curves at different values of h in region U 

（2）区域 D内附加应力扩散规律 
图11为区域D内不同外延距离处附加应力系数K

随距坡面水平距离 h之间的变化关系。该区域内最大
K值为 0.310，最小 K值为-0.207（表现为拉应力）。
区域 D 内不仅存在峰值距离 hp，还存在临界距离 hc

（此时 K=0），以 hc为界，随 h 增加，附加应力逐渐
由拉应力转变为压应力。此外，关系曲线在 h＞2 m
开始趋于平缓，可形成与 U区相似的有效加固区。 
图 12 为区域 D 内不同水平距离处附加应力系数

K随外延距离 Bx之间的变化关系。由图可知，浅层土

体处会出现拉应力区，附加应力系数 K随 Bx的增大逐

渐由正变负（由压变拉）；随水平距离 h增加拉应力区
逐步减小，且 h>1.1 m时拉应力区消失。 

图 11 区域 D内不同 Bx处 K–h关系曲线 

Fig. 11 K-h curves at different values of Bx in region D 

图 12 区域 D内不同 h处 K–Bx关系曲线 

Fig. 12 K-Bx curves at different values of h in region D 

（3）区域 L内附加应力扩散规律 
图 13，14分别为区域 L内附加应力系数 K随距

坡面水平距离 h和外延距离 Ly的变化关系。由图可知，

区域 L中的最大 K值为 0.304。区域 L内也存在应力
峰值点，变化规律与区域 U类似。 

图 13 区域 L内不同 Ly处 K–h关系曲线 

Fig. 13 K-h curves at different values of Ly in region L 

图 14 区域 L内不同 h处 K–Ly关系曲线 

Fig. 14 K-Ly curves at different values of h in region L 
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以上基于弹性理论，推导了侧压力板作用下预应

力路堤内的附加应力计算公式，并分析获得了路堤中

水平向附加应力的传播与扩散规律。通过施加预应力

可在填土路堤内一定深度和外延范围形成一道较为有

效的加固区域。单块侧压板作用下，板体下侧外延路

堤边坡浅层土体会出现拉应力区，但多块侧压板共同

作用时该拉应力区可由下板上边界外延区的压应力叠

加而减小或消除，继而整体改善路堤填土的应力状态，

并提高路基整体服役性能。 

2  有限元模型验证 
2.1  有限元模型 

运用 ABAQUS 有限元软件建立三维预应力路基
模型，如图 15所示。根据对称性，建立 1/2路基模型，
路基面半宽 4.05 m，路堤高 8 m，边坡坡率 1∶1，路
线纵向长度 20 m，坡脚至左边界处 10 m，地基深度
10 m。笔者所在课题组前期研究成果表明，在路肩线
附近，路堤填土初始自重应力接近 0应力状态，若坡
面侧向预压力紧贴路肩线施加，容易造成路肩土发生

“上拱剪切破坏”。因此，在靠近路肩线附近，应严格

控制预应力筋的预拉力值，路肩处以不施加预拉力为

宜[19]。本文初步拟定路堤边坡上第一块需要施加预压

力的侧压板上边界距路肩线距离为 s=2.0 m，并通过建 

图 15 预应力路基数值模型 

Fig. 15 Numerical model for prestressed embankment 

立预应力路堤三维有限元模型论证该间距的合理性。

另外，本文主要研究预应力路堤中的水平向附加应力

场，无需关注路堤初始自重力场，故在预应力路基模

型中将路堤土视为弹性无重介质，弹性模量 E 为 180 
MPa，泊松比ν 为 0.3。边界条件按标准固端边界处理，
水平预应力用等效均布面荷载简化代替，并取 q=1 kPa。 
2.2  结果分析 

（1）侧压板覆盖区域数值结果 
图 16为水平距离 h=0.2～0.3，0.8～0.9，1.6～1.7，

2.4～2.5 m处板覆盖区域土体单元块水平向附加应力
（S11）云图。随 h增加，高应力区逐渐由板中上部过
渡至板下部；相反，低应力区则由板下边界转移到板

上边界处；而应力峰值始终位于板坡向中轴线 Ly=0.5 
m上，但具体位置由该中轴线中上部逐渐向下迁移至
板下部边界。上述附加应力变化规律与理论公式所得

规律（图 7）吻合；此外，数值仿真所得 4 个水平距
离处附加应力系数值域分别为[0.177，1.156]，[0.175，
0.492]，[0.084，0.191]和[0.048，0.091]，与理论公式
计算结果吻合良好，共同验证了理论公式的正确性。 

 

图 16 不同水平距离处土体单元 S11云图 

Fig. 16 Stress (S11) contour of soil element at different horizontal  

..distances 

（2）板外延区域数值结果 
为论证理论公式的适用条件，另建模分析了侧压

板上边界距路肩线距离 s=1.0 m时，侧压板外延区域
U内的附加应力系数分布情况（图 17）。图 18为 s=2.0 
m时，区域 U内的 K–h关系曲线。由图 17，18可知，
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当间距 s=1 m时，区域 U内附加应力系数理论解与数
值解曲线分布特征相似，但具体数值仍存在一定偏差；

而当间距 s=2 m时，理论解与数值解曲线基本重合，
说明此时基于弹性半无限空间理论推导所得公式（式

（4）～（12））可用于计算预应力路堤内的水平向附
加应力，即理论公式的适用条件为侧压板上边界距路

肩距离不小于 2.0 m。图 19，20分别对比了 s=2 m时
侧压板外延区域 D 和 L 内理论解和数值解所得 K–h
关系曲线。由图 18～20可知，理论解和数值解曲线走
势基本相同，其数值大小、峰值点和临界深度均非常

接近，进一步论证了理论公式的正确性及适用条件。 

 

图 17 区域 U中 K–h关系曲线(s=1 m) 

Fig. 17 K-h curves in region U (s=1 m) 

 

图 18 区域 U中 K–h关系曲线(s=2 m) 

Fig. 18 K-h curves in region U (s=2 m) 

 

图 19 区域 D中 K–h关系曲线(s=2 m) 

Fig. 19 K-h curves in region D (s=2 m) 

图 20 区域 L中 K–h关系曲线(s=2 m) 
Fig. 20 K-h curves in region L (s=2 m) 

3  侧压板布置间距 
侧压力板间距优化是预应力路基结构设计中的一

个关键问题。如图 21所示，以重载铁路路基为例[20]，

路基面半宽为4.05 m，列车荷载经轨枕端部以45°角[21]

向路基中扩散，其扩散面距坡面水平距离约为 2.45 m。
如图 22所示，侧压板底面尺寸为 1 m×1 m，上下净
间距为 a，左右净间距为 b，则图示中心区域即为加固
薄弱区。由理论公式和数值仿真分析可知不同水平距

离处加固最薄弱点均位于该薄弱区域的中心线AB上，
但随水平距离的增加，加固最弱点在 AB 线上不断变
动，但水平距离 h=2.45 m时加固最薄弱点位于图中 A
点。薄弱区域内任意一点处的附加应力系数 K可由相
邻四块侧压力板叠加得到，即 K=∑Ki（i=1~4）。运用
理论公式，根据不同板间距 a绘制 h=2.45 m处的 K–
b关系曲线，如图 23所示。由图 23可知，附加应力
系数 K随板间距的增大而减小，当附加应力系数一定
时，板间距 a和 b呈负相关关系。假定以 K=0.1作为
加固水平下限，可得 a–b关系曲线，如图 24所示。
由图可知，a和 b呈负相关关系，当板的上下净间距 a
取 1.0 m时，左右净间距 b应取 2.28 m。结合侧压力
板尺寸（l=1.0 m），并考虑一定的安全储备，侧压板
上下净间距可定为 1.0 m（1.0 倍板宽），左右净间距
可定为 2.0 m（2.0 倍板宽）；由此可在距路基边坡水
平距离 h=2.45 m处形成一片连续有效的加固区域；而
在未铺设侧压力板的薄弱区域，可采用普通护坡板进

行覆盖，与侧压力板共同防护路堤。 

图 21 列车荷载扩散示意图 

Fig. 21 Diffusion diagram of train loads 
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图 22 侧压力板间距参数 

Fig. 22 Spacing parameters of lateral pressure plates 

图 23 不同 a值 K–b关系曲线 

Fig. 23 K-b curves at different values of a 

图 24 h=2.45 m处 a–b关系曲线 

Fig. 24 a-b curve at h=2.45 m 

4  结    论 
本文运用弹性理论推导预应力路堤内水平向附加

应力计算公式，并通过布点计算获得了其在预应力路

堤内的传播与扩散规律，同时基于 ABAQUS 有限元
数值仿真论证了理论公式的正确性及适用条件，得到

以下 3点结论。 
（1）侧压板覆盖区域，水平向附加应力系数最大

值位于板底中上部坡表处，约为水平均布荷载的 1.39
倍，且随距坡面水平距离增加，水平向附加应力逐步

由“腹鼓形”差异分布过渡呈“腹平状”较均匀分布；

距侧压板距离大于 0.1 m时，附加应力系数随着水平
距离增加先增大后减小，且扩散峰值点距坡面水平距

离随外延距离的增加而增大，表明附加应力随水平距

离增加逐步向外扩展。 
（2）理论公式的适用条件为侧压板上边界距路肩

距离不小于 2.0 m；此时，理论公式计算所得附加应
力扩散规律与有限元结果吻合良好，说明基于弹性半

无限空间的Boussinesq公式和Cerruti公式可用于计算
路堤内的附加应力场。 
（3）当侧压板尺寸一定时，通过合理布置板间距，

可在路堤受荷核心区外部形成一道连续、稳定、有效

的受压加固区，以作为路堤受荷核心区的保护层。本

文以侧压板尺寸 1 m×1 m和有效附加应力系数 0.1为
例，分析得到侧压板上下和左右净间距应分别为 1.0 m
（1.0倍板宽）和 2.0 m（2.0倍板宽）。 
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白鹤滩拱坝谷幅变形预测及不同计算方法变形机制研究 
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摘  要：中国已建成的特高拱坝如溪洛渡、锦屏一级等，在初期蓄水过程中均表现出了谷幅收缩的异常现象。而拱坝
是高次超静定结构，对坝基变形尤其是不均匀变形非常敏感。从有效应力改变和岩体材料泡水弱化这一谷幅变形机制

和边界施加位移这一计算手段出发，利用弹塑性有限元方法，计算并预测白鹤滩拱坝在初期蓄水过程中可能产生的谷

幅变形，并分析了谷幅变形对大坝位移和应力的影响。结果表明：两种方法的计算结果相差很大；从有效应力改变和

岩体材料弱化角度出发，白鹤滩拱坝两岸山体可能产生的最大谷幅收缩不大于 40 mm，且该谷幅变形不会很大程度上
降低拱坝的整体稳定性，只是使坝体产生了新的应力集中区。而拱坝对施加边界位移具有很强的超载能力，但谷幅收

缩对坝体应力的影响极小。对比发现，坝基不均匀变形是影响拱坝应力的关键因素。 
关键词：谷幅变形；有效应力；材料弱化；边界加位移；不均匀变形 
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Prediction of deformation of valley width of Baihetan arch dam and                  
deformation mechanisms of several methods 

ZHONG Da-ning1, LIU Yao-ru1, YANG Qiang1, XU Jian-rong2, HE Ming-jie2, ZHANG Wei-di2 
(1. State Key Laboratory of Hydroscience and Hydraulic Engineering, Tsinghua University, Beijing 100084, China; 2. PowerChina 

Huadong Engineering Corporation, Hangzhou 310014, China) 

Abstract: The super high arch dams built in China, such as Xiluodu and Jinping, show abnormal phenomenon of reduction of 

valley width during the initial impounding stage. The arch dam is a high-order statically indeterminate structure, which is very 

sensitive to deformation of dam foundation, especially non-uniform deformation. Based on the deformation mechanism of 

valley width and the method for calculating the boundary displacement, the possible deformation of valley width of Baihetan 

arch dam in the process of initial impounding is calculated and predicted, and its effects on the displacement and stress of the 

dam are analyzed by using the elastoplastic finite element method. The results show that the two methods are greatly different. 

From the perspective of change of effective stress and weakening of rock mass materials, the maximum reduction of valley 

width is no more than 40 mm, and it will not greatly reduce the overall stability of the arch dam, but only causes new stress 

concentration area on the dam body. However, the arch dam has strong overload capability to the boundary displacement, and 

the impact of the reduction of the valley width on the stress of the dam is very small. The non-uniform deformation of the 

foundation is the key factor which affects the dam stress.  

Key words: valley width deformation; effective stress; weakening material; boundary displacement; non-uniform deformation 

0  引    言 
近年来，中国的锦屏一级、小湾、溪洛渡等一批

300 m级特高拱坝陆续在西南地区建成并蓄至正常蓄
水位。在蓄水过程中，锦屏一级拱坝、溪洛渡拱坝均

表现出了谷幅收缩的异常现象，引起了坝工界和学术

界的高度关注。拱坝作为高次超静定结构，其受力条

件对坝基变形极为敏感，坝基不均匀变形可能导致坝

体结构开裂。溪洛渡拱坝下游水垫塘裂缝及二滩拱坝

下游坝面裂缝就是很好的案例。除此之外，意大利的

Beauregard 拱坝[1]在首次蓄水期间，左岸山体座滑挤

压坝体向上游变形，下游面出现水平裂缝；Vajont 拱
坝[2]在蓄水 3 a 后的库水位上升期发生大规模的库前
滑坡；法国Malpasset拱坝[3]蓄水 5 a后溃坝；奥地利
Kolnbrein拱坝[4]蓄水当年发生坝踵开裂。蓄水初期山
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体变形研究愈发重要和迫切。 
中国特高拱坝主要集中在中国西南地区。河谷快

速下切和强褶皱山系在时间和空间上叠加形成了西南

地区河谷陡峻、高地应力的复杂地形地质结构及水文

地质条件，使得坝址区地质体在天然情况下即处于临

界平衡或接近临界平衡的状态。正常蓄水这一扰动极

有可能会打破这种平衡，产生不可逆转的谷幅变形。

白鹤滩拱坝是金沙江四个梯级电站之一，上接乌东德

梯级，下邻溪洛渡梯级。溪洛渡已经观测到了比较显

著的谷幅收缩，因此有必要对白鹤滩拱坝蓄水初期可

能产生的谷幅变形进行研究。 
对于蓄水诱发的山体变形规律及其相关机制，国

内外许多学者已经进行了相关研究。刘有志等[5]、梁

国贺等[6]、汤雪娟等[7]都曾对谷幅变形现象进行分析

并推测原因，但都没有严格的机理分析。Paronuzzi等[8]

把Vajont拱坝蓄水后的坡体变形总结为不可逆的塑性
变形。蓄水初期谷幅变形的主要研究手段包括从蓄水

引起岩体和结构面摩阻力降低这一机制出发的有效应

力改变、岩体材料遇水软化及边界施加位移这一特殊

模拟手段。其中，杨强等[9]提出了非饱和裂隙岩体的

有效应力原理，并应用在锦屏一级拱坝中。杨宝全等[10]

对锦屏一级高拱坝坝肩软岩和结构面岩样进行水岩耦

合三轴压缩试验，给出了强度参数定量弱化结果。

Frigerio 等[1]用边界施加位移的简化处理方法来近似反

映山体变形，对 Beauregard拱坝进行研究。 
本文使用集成OpenMP并行的三维非线性有限元

程序 TFINE，从机制——有效应力改变、岩体材料遇
水弱化及方法——边界施加位移两个方面，对白鹤滩
拱坝在蓄水过程中可能产生的谷幅变形进行计算和预

测，分析各自产生的谷幅变形对拱坝位移、应力的影

响，并对不同方法的变形机制进行了探讨，为以后的

工程实践提供参考。 

1  谷幅变形分析方法 
1.1  裂隙岩体的有效应力原理 

有效应力原理被公认是太沙基于 1936 年提出：
有效应力决定了饱和岩土材料的压缩、变形与抗剪强

度[11]。很多学者对此提出了质疑，开始研究分别适用

于饱和土体弹性变形和屈服准则的有效应力[12]。研究

思路大致分为两类：一类是从有效应力决定饱和岩土

变形（即变形等效）的角度建立有效应力表达式[13-14]；

另一类则是从有效应力决定饱和岩土抗剪强度（即强

度等效）的角度建立有效应力表达式，最早见于

Skempton[15]，而 Coussy[16]和 Borja[17]则从更为严格的

强度等效即能量耗散等效角度来定义有效应力。所有

版本的有效应力定义都是基于孔隙介质，且可统一表

达为 ij ij ijpσ σ η δ′ = − 。Biot 是较早地认识到针对饱和
土体弹性变形和屈服应采用不同有效应力的学者，他

认为计算弹性变形时，有效应力系数 1η 与土体颗粒和
土体骨架的压缩性之比有关，而在考虑屈服准则时，

有效应力系数 2η 与土体塑性孔隙率和土体塑性体积
应变率之比有关。很明显， 1η 与 2η 有所不同，但对于
饱和土体二者相差不大，都接近于 1。因此，太沙基
有效应力近似成立，即分析饱和孔隙介质的弹性变形

和屈服采用同一个有效应力，即 ( ) 0ijf σ ′ ≤ 。 
以上有效应力在单重孔隙介质中是有效的，但把

用于计算弹性变形的有效应力直接应用于裂隙岩体的

屈服准则中却不能较好地模拟水库在蓄水初期观测到

的谷幅变形。这是由于孔隙介质材料和裂隙岩体材料

在结构上存在本质差别。孔隙介质材料的基本特征之

一是任何一点只存在一个水压力，因此可以用单孔隙

度模型来对孔隙介质进行计算。而对于一般裂隙岩体

（完整岩体及完全破碎岩体除外），岩块往往由若干条

大裂隙切割。同一点存在两个水压力，即孔隙水压力

1p 和裂隙水压力 2p 。因此，对于裂隙岩体，蓄水初期
时，裂隙水压力迅速增大而孔隙水压力基本保持不变，

2 1p p p∆ = − 不能均化处理，单一有效应力假定不再适

用，适用于弹性变形的有效应力不再适用于屈服准则。 
裂隙岩体宜从双重介质模型的角度加以解释[18]，

这样岩体在同一点就同时存在两个水压力：岩块渗透

压力 1p 和裂隙渗透压力 2p 。目前，关于裂隙岩体有效
应力的定义还不多见。Tuncay等[19]首次基于双重介质

模型提出了饱和裂隙岩体的有效应力。而关于裂隙岩

体的弹塑性计算，Ma等[20]将 Khalili提出的基于弹性
变形的有效应力直接应用于屈服准则，这一观点与太

沙基的观点吻合。 
基于以上两个方面，饱和裂隙岩体必须从以下两

个角度来解释分析：①裂隙岩体必须采用双重介质模

型进行分析；②弹性变形计算和塑性变形计算要采用

不同的有效应力。具体计算步骤为：天然平衡条件下，

有效应力为 
 1ij ij ijpσ σ δ′ = −   ，          (1) 

用于计算裂隙岩体的弹性变形和塑性变形。初期蓄水

过程中，在 ijσ ′的基础上，新的有效应力为 
 *

2 1( )ij ij ijp pσ σ δ′= − −   ，      (2) 

只用于计算由屈服产生的塑性变形，即 
 ( ) 0ijf σ ∗ ≤   。               (3) 

在计算过程中， ijσ ′由饱和渗流应力分析得到，裂
隙水压力取 2 wp hγ= ，即认为裂隙水压力与库水压力

同步变化，依据之一是Vajont拱坝水压力计实测数据[8]。 
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理论上，屈服准则可以任意选择。本文计算中，

屈服准则选用岩土工程广泛使用的 D-P准则。 
1.2  岩体材料遇水弱化 

水库开始蓄水后，由于水的浸泡作用，上游边坡

岩体在渗透作用下，材料性质会发生变化。 
本文将采用改进的强度折减法对边坡变形进行

分析，具体的理论意义可参见杨强等[21]的工作。在该

强度折减法中，假定强度参数 f ， c和弹性模量 E采
用相同的折减系数α ， 0 1α< < 。即 (1 )f fα′ = − ，

(1 )c cα′ = − ， (1 )E Eα′ = − 。泊松比ν 采用公式ν ′ =  
ν + (0.5 )α ν− 。这样当 1α = 时，E， f ，c均降为 0，
ν 增加到 0.5。 

强度参数 f ， c的折减可以通过弹塑性迭代中的
转移应力实现；弹性参数 E，ν 的改变可以弹性应力
增量的形式在弹塑性迭代中实现[22]，这里不再赘述。 
1.3  边界施加位移 

由于不能对大坝蓄水期边坡变形场进行准确地

模拟预测，一些学者开始通过其它方式来间接的模拟

谷幅变形从而进一步分析拱坝稳定性。边界位移法就

是这样的一种方法。该方法主要通过解除部分边界简

支约束，代之以某种模式的位移条件，使边坡产生相

应的变形，如图 1所示。然后就可以基于该假设的边
界位移条件调整位移，对大坝进行敏感性分析。 

 

图 1 边界位移法模拟谷幅变形示意图 

Fig. 1 Sketch of boundary displacement method 

除了 Frigerio 等[1]用边界位移法对 Beauregard 拱
坝进行研究外，程立等[23]在分析锦屏一级左岸边坡运

行期变形对拱坝影响时，也采用了对模型施加远端边

界位移荷载拟合抗力体边坡表面测点位移的方法。 

2  有限元模型与材料参数 
2.1  有限元网格 

为了充分模拟白鹤滩拱坝两岸边坡与坝体的相

互作用情况，特采用大范围、小单元精细化网格进行

模拟。网格剖分中采用坐标系如下：x 轴正方向指向
左岸山里，y轴正方向指向下游，z轴正方向为竖直向
下。有限元模型模拟山体的总范围为 1600 m×1200 
m×1074 m。其中，横河向范围：模型沿坝轴中心线

向左右岸各延伸 800 m；顺河向范围：沿坝轴线向上
游延伸 528 m，向下游延伸 672 m；高程方向范围：
海拔-40 m～1034 m，坝顶高程 834 m，坝底高程 545 
m。模型全部采用八节点六面体和六节点五面体单元，
总节点数 361327，总单元数 344393，其中坝体单元数
17868。有限元网格如图 2所示。 

图 2 白鹤滩拱坝有限元网格 

Fig. 2 Finite element mesh of Baihetan arch dam 

此外，模型还对左岸高程 570～590 m的陡坎、
左岸坝顶高程 834～750 m 的垫座平台，以及左岸高
程 750至右岸高程 613 m的扩大基础进行模拟，同时
也模拟了坝基中的主要软弱结构面，如图 3所示。模
拟的结构面有 C3，C4，C5，F17，F18，LS331，LS3318
等。 

图 3 白鹤滩拱坝断层和错动带的分布位置 

Fig. 3 Distribution of faults and shearing bands 

2.2  材料参数 

弹塑性有限元计算使用的材料参数如表 1 所示
（柱状节理玄武岩简称为柱岩）。断层和错动带根据具

体位置进行更细的材料划区，如 C3，LS331，F17等。 

3  有效应力原理及材料弱化效应 
3.1  谷幅测线位置 

类似锦屏一级拱坝，为了精确计算由各类荷载产

生的谷幅变形，特在左右两岸边坡不同高程上选择若

干点来计算谷幅。最终选定 6条谷幅测线，如图 4所
示，其中测线 1和 2位于上游高程 834 m处，测线 3
和 4位于上游高程 854 m处，测线 5和 6分别位于下
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游高程 820，800 m处。 
表 1 白鹤滩拱坝弹塑性计算材料参数 

Table 1 Material parameters of Baihetan arch dam 

材料分类 E/GPa ν  γ /(kNûm-3) f c/MPa 
II1类岩石 18.00 0.22 28 1.35 1.55 
III1类岩石 11.00 0.24 27 1.15 1.10 
III2类岩石  9.00 0.26 26 1.00 1.05 
IV1类岩石  4.00 0.30 25 0.75 0.55 

C3一区  0.20 0.35 20 0.55 0.25 
C3二区  0.20 0.35 20 0.45 0.15 
C3三区  0.20 0.35 20 0.38 0.05 

C3-1一区  0.10 0.35 20 0.39 0.10 
C3-1二区  0.10 0.35 20 0.37 0.05 

C4  0.05 0.35 20 0.25 0.04 
C5  0.10 0.35 20 0.38 0.05 

LS331一区  2.00 0.35 20 0.70 0.30 
LS331二区  2.00 0.35 20 0.50 0.10 
LS331三区  0.20 0.35 20 0.45 0.10 

LS3318一区  0.25 0.35 20 0.50 0.15 
LS3318二区  0.25 0.35 20 0.39 0.10 
LS3319一区  0.20 0.35 20 0.50 0.15 
LS3319二区  0.20 0.35 20 0.38 0.05 
F17弱化上段  0.04 0.35 20 0.28 0.04 
F17弱化下段  0.20 0.35 20 0.38 0.05 
F17微新岩体  0.20 0.35 20 0.56 0.20 
F18弱化上段  0.20 0.35 20 0.38 0.05 
F18弱化下段  0.20 0.35 20 0.45 0.15 
F18微新岩体  0.20 0.35 20 0.55 0.20 

II1类柱岩 14.00 0.22 28 1.35 1.55 
III1类柱岩  9.00 0.24 27 1.15 1.10 
III2类柱岩  7.00 0.26 26 1.00 1.05 
IV1类柱岩  2.50 0.30 25 0.75 0.55 

 

图 4 谷幅测线位置 

Fig. 4 Locations of measuring lines for valley width 

3.2  有效应力改变及材料弱化计算范围 

由于初期蓄水过程主要表现为上游水位的抬升，

因此有效应力改变和岩体弱化的范围主要是考虑上游

两岸边坡及近坝区。参考其它工程，本文中，有效应

力改变和材料弱化的范围为：横河向延伸至左右岸边

界；顺河向从左右岸坝肩延伸至上游边界；铅直向从

正常蓄水位至坝底高程，如图 5所示。 
3.3  单个因素引起的谷幅变形 

由于正常蓄水位为大坝在正常运行时经历的最

危险水位，为了能够较好地反映有效应力改变及材料

弱化产生的谷幅变形及其对大坝位移应力的影响，这 

图 5 有效应力改变和岩体材料弱化范围 

Fig. 5 Zone of effective stress change and weakening rocks 

里以蓄水到高程 825 m为例，来计算有效应力改变及
材料弱化分别产生的谷幅变形。同时考虑材料弱化

10%，20%，30%三种情况，分别计算其谷幅变形，以
进行材料弱化程度的敏感性分析。计算结果如表 2所
示。 

表 2 两种因素产生的谷幅变形 

Table 2 Deformations of valley width caused by two factors (mm) 

谷幅测线 有效 
应力 

弱化 
10% 弱化 20% 弱化 30% 

1 -11.72 -10.36 -26.74 -54.92 
2 -10.61  -8.20 -19.71 -37.92 
3  -7.13  -5.99 -14.64 -29.10 
4  -6.63  -5.68 -13.24 -24.31 
5  -1.94  -1.46  -3.63  -7.06 
6  -2.97  -3.52  -9.29 -18.69 

由表 2可以看出：有效应力改变和材料弱化都会
使边坡产生谷幅缩窄；材料弱化程度对谷幅变形的影

响很显著。材料弱化程度每降低 10%，由其产生的谷
幅缩窄值可翻一倍之多，所以在计算时材料弱化程度

要慎重选择。鉴于杨宝全[11]的材料弱化试验结果，及

初期蓄水过程的持续时间和岩体浸泡程度，接下来均

以蓄水到高程 825 m，材料弱化 20%（大坝最不利工
况）来分析有效应力改变和材料弱化产生的谷幅变形

对大坝的影响。 
3.4  谷幅变形对大坝位移的影响 

本文的计算步骤是，正常工况完成后依次考虑有

效应力的改变、岩体的材料弱化进行有限元计算。 
以下游坝面为例，取建基面从右岸到左岸 1至 79

个节点，如图 6所示，统计其顺河向位移和横河向位
移变化规律。正常工况、有效应力改变和岩体材料弱

化下位移分布分别如图 7～9所示。 
由图 7～9 可知，正常工况时，坝基顺河向位移

沿拱坝中心线成对称分布，横河向位移沿拱坝中心线

成反对称分布，坝体向两岸山体变形。在考虑有效应

力改变和岩体材料弱化后，坝体的顺河向位移均有所

增加，沿拱坝中心线基本成对称分布，但是左右岸峰

值有所差别，这可能与两岸山体地质条件不同有关；
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横河向位移沿拱坝中心线基本成反对称分布，但与正

常工况不同的是，坝体均向河内变形，且岩体材料弱

化 20%产生的坝基变形略大于有效应力改变的效果。
但坝体均不会产生向上游的变形。 

图 6 建基面下游坝面节点分布图 

Fig. 6 Distribution of nodes on downstream dam surface 

图 7 正常工况时坝基位移分布图 

Fig. 7 Distribution of displacement of foundation under normal  

.working condition 

图 8 有效应力改变时坝基位移分布图 

Fig. 8 Distribution of displacement of foundation under effective 

stress change 

 

图 9 岩体材料弱化时坝基位移分布图 

Fig. 9 Distribution of displacement of foundation under weakening  

rock mass materials 

3.5  谷幅变形对大坝应力的影响 

为了对比有效应力改变和材料弱化对坝体应力

的影响，图 10～13分别给出了正常工况（a）、正常工
况+有效应力改变（b）、正常工况+有效应力改变+材
料弱化 10%（c）、正常工况+有效应力改变+材料弱化
20%（d）时上下游坝面点安全度和屈服区图及上下游
坝面主应力大于 1.5 MPa的应力分布图。坝体的屈服
区体积变化如表 3所示。 

图 10 上游坝面点安全度和屈服区分布图 

Fig. 10 Distribution of point safety degree and yield zone on  

..upstream dam surface 

图 11 下游坝面点安全度和屈服区分布图 

Fig. 11 Distribution of point safety degree and yield zone on  

.downstream dam surface 

 

图 12 上游坝面主拉应力大于 1.5 MPa的区域分布图 

Fig. 12 Distribution of principal tensile stress larger than 1.5 MPa  

.on upstream dam surface 



1460                         岩  土  工  程  学  报                                    2019年 

图 13 下游坝面主拉应力大于 1.5 MPa的区域分布图 

Fig. 13 Distribution of principal tensile stress larger than 1.5 MPa  

.on downstream dam surface 

表 3 坝体屈服区体积 

          Table 3 Yielding volumes of dam body        (m3) 

计算工况 a b c d 

屈服区体积 0 4187 7496 18133 

由图 10～13 和表 3 可知：①正常工况时，上下
游坝面均未出现屈服区；考虑有效应力改变的作用后，

上游坝面左拱端高程 670 m，下游坝面右拱端高程
545～610 m范围内出现小范围屈服；再考虑岩体材料
弱化后，上下游坝面出现屈服的位置与考虑有效应力

改变时相同，但屈服区范围有所扩大。上下游坝面主

拉应力存在同样的规律。②有效应力改变和岩体材料

弱化的主要作用是使坝体产生新的应力集中区，且应

力集中的位置与不考虑此因素时的应力集中位置不

同。③材料弱化程度对坝体屈服区的影响极大，（d）
工况时的坝体屈服区体积是（b）的 4倍之多。但由于
岩体泡水软化是一个缓慢加速的过程，因此除了重点

考察有效应力改变的影响外，还应该慎重考虑岩体材

料弱化程度的选择。 

4  边界位移法效应 
类似锦屏一级，只在左岸边界施加边坡位移，且

边坡位移模式为从低高程（坝基）到高高程（坡顶）

线性变化，如图 1所示。以有效应力改变计算所得谷
幅变形（10 mm）为目标值进行模拟，求取 a值。 
4.1  谷幅变形基本规律 

经过反复试算，当左岸最大位移 a为 20 mm时，
白鹤滩上游谷幅收缩值达到 11 mm。此时 6条谷幅测
线的变形值如表 4所示。图 14为边界位移超载 1倍、
2倍、3倍、4倍、6倍、8倍时测线 1的谷幅变化图。 

由表 4 和图 14 可知，与有效应力改变和材料弱
化产生的谷幅变形规律不同，这 6条谷幅测线都表现
为谷幅缩窄，且随着高程的增加而增加。上下游的谷

幅变形值相差也不大，上游四条测线谷幅收缩平均值

为 9.7 mm，下游 2条测线谷幅收缩平均值为 7.2 mm。
随着位移超载，谷幅收缩值与超载倍数成线性增长，

该规律与文中施加的边界位移模式息息相关。 
表 4 边界位移法产生的谷幅变形值 

Table 4 Values of deformation of valley width caused by boundary  
.displacement method                         (mm) 

谷幅测线 1 2 3 4 5 6 

谷幅值 -7.00 -9.3 -10.76 -11.89 -7.47 -7.01 

图 14 超载过程中谷幅收缩变化曲线 

Fig. 14 Curve of valley width reduction during overload 

4.2  谷幅变形对大坝位移的影响 

为了充分考察边界位移法产生的谷幅变形对坝

体位移、应力的影响。这里给出了 a=20，300 mm，
即边界位移超载 1倍、15倍时拱坝建基面下游坝面顺
河向位移与横河向位移分布，如图 15，16所示。 

图 15 超载 1倍时坝基位移分布图 

Fig. 15 Distribution of displacement of foundation under one time  

.overload 

图 16 超载 15倍时坝基位移分布图 

Fig. 16 Distribution of displacement of foundation under 15 times  

.overload 
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由图 15，16可知：①超载 1倍与超载 15倍时坝
基位移分布规律完全相似，量值大小成比例增加。②

坝基顺河向位移指向上游，但是量值很小，不会抵消

正常工况时坝基指向下游的变形。③坝基左岸横河向

位移分布近似与高程成正相关分布，右岸横河向位移

相较于左岸很小，可以忽略不计。 
4.3  谷幅变形对大坝应力的影响 

图 17，18给出了超载 1倍 a=20 mm（a）、超载
10倍 a=200 mm（b）、超载 20倍 a=400 mm（c）、超
载 30倍 a=600 mm（d）时上下游坝面的屈服区图。
表 5给出了 4种工况下坝体屈服区体积变化。 

图 17 上游坝面屈服区分布图 

Fig. 17 Distribution of yield zone on upstream dam surface 

图 18 下游坝面屈服区分布图 

Fig. 18 Distribution of yield zone on downstream dam surface 

表 5 坝体屈服区体积 

           Table 5 Yielding volumes of dam body       (m3) 

工况 1倍超载 10倍超载 20倍超载 30倍超载 

屈服区 0 36.9 786.3 4426.5 

由图 17，18 和表 5 可知，用边界加位移法计算
时，超载 10倍时，坝体的屈服区体积仅为 36.9 m3，

低于 10倍时，坝体几乎没有屈服区。超载 20倍、30
倍时上下游坝面少量的屈服区才慢慢扩大，但是范围

也很有限（图中标记区域），如超载 30倍时的坝体屈
服区体积才近似等同于有效应力改变时的坝体屈服

区。可见边界加位移对坝体应力的影响之小。 

5  变形机理 
从以上计算结果可知，在使边坡产生同样的谷幅

收缩情况下，有效应力改变和材料弱化可以使坝体产

生新的应力集中区，而边界加位移却对坝体应力没有

影响。白鹤滩拱坝对边界加位移具有极强的超载能力

（超载 20 倍时，谷幅收缩约为 200 mm），这一特征
与锦屏一级类似[31]，锦屏一级在运行期流变趋于稳定

时，谷幅收缩值达到 30 mm，6倍超载时（谷幅收缩
约为 180 mm）拱坝才开始出现屈服区。 

边界加位移这种方法的特殊性必然与其位移的

施加方式有关，但具体关系还值得探索。由于拱坝是

高次超静定结构，对坝基变形尤其是非均匀变形非常

敏感，本文即从坝基变形角度来探讨这几种方法之间

的差异性。图 19，20分别给出了几种计算方案下坝基
顺河向位移和横河向位移分布的对比。 

图 19 建基面顺河向位移对比 

Fig. 19 Comparison of displacements along river 

图 20 建基面横河向位移对比 

Fig. 20 Comparison of displacements perpendicular to river 

由几种计算方案下建基面顺河向位移和横河向

位移的对比可以清楚知道，边界加位移这种加载方式

使坝基产生的不均匀变形很小。在这种加载方式作用

下，坝基的顺河向位移很小，可以忽略不计；坝基的

横河向位移随着高程近似成线性增长，不均匀的程度

极小。反观有效应力改变、岩体材料弱化这两种计算

方法，坝基均产生了一定程度的不均匀变形，其对坝

体应力的影响也较为显著。 
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因此，从坝基不均匀变形的角度出发，坝基不均

匀变形的程度决定了坝体应力受影响的程度。无论何

种加载方式，使坝基产生足够大的不均匀变形才是影

响坝体应力水平的关键。 

6  结    论 
通过对白鹤滩拱坝工程实例进行精细化建模，从

蓄水导致岩体及结构面摩阻力减少这一机制即有效应

力改变、岩体材料弱化和边界施加位移两个方面对白

鹤滩拱坝在初期蓄水过程中可能产生的谷幅变形进行

预测，分析了谷幅变形对大坝位移、应力的影响并对

这几种方法的变形机理进行了对比。得到以下 4点结
论。  

（1）无论从有效应力改变和岩体材料弱化这个
谷幅变形机制出发，还是利用边界位移法进行分析，

拱坝均不会产生向上游的位移。 
（2）岩体材料弱化 20%时，谷幅收缩的最大值约

为 37 mm。因为岩体的弹塑性计算参数已经考虑了软
化效应，蓄水初期岩体材料弱化 20%已经很大。 所
以，白鹤滩拱坝的谷幅收缩值应该在有效应力改变和

岩体材料弱化 20%计算所得范围以内，也即不会超过
40 mm。 

（3）通过调整边界位移可以使拱坝产生很大的
谷幅变形，但对坝体应力的影响却很小即拱坝对边界

加位移具有很强的超载能力。从有效应力改变和岩体

材料弱化这个谷幅变形机制出发，它只能使白鹤滩拱

坝产生有限的谷幅收缩值，但其对坝体应力和屈服区

的影响却很明显。 
（4）无论哪种计算方法，坝基的不均匀变形才

是影响坝体应力的关键因素，应该把重点放在坝基的

不均匀变形上，并据此判断影响坝体应力的不利因素

并采取相应措施。 
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白鹤滩水电站左岸边坡岩石损伤变形反馈分析 
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摘  要：为研究白鹤滩水电站左岸边坡岩石微破裂损伤状态下的宏观变形，基于现场微震监测数据以及宏观变形资料，
运用震源半径表征岩石破裂尺度，采用考虑岩石破裂尺度的损伤本构关系，通过将岩石微破裂信息导入左岸边坡准三

维数值模型，再现开挖工况左岸坝肩岩体卸荷变形过程，建立微震损伤与边坡宏观变形的定量联系。反馈分析结果表

明：边坡岩体开挖工况下考虑微震损伤模型较未考虑微震损伤变形特征更接近于实际位移测值。考虑微震损伤效应的

反馈分析方法作为一种初步的探索性工作，可为高陡边坡稳定性研究提供新思路。 
关键词：岩石边坡；微震监测；反馈分析；数值模拟；白鹤滩水电站 
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Feedback analysis of rock damage deformation of slope at left bank of               
Baihetan Hydropower Station 

QIAN Bo1, YANG Ying1, XU Nu-wen1, DAI Feng1, ZHOU Jia-wen1, FAN Yi-lin2, XU Jian2 
(1. State Key Laboratory of Hydraulics and Mountain River Engineering, Sichuan University, Chengdu 610065, China; 2. China Three 

Gorges Construction Management Co., Ltd., Beijing 100038, China) 

Abstract: In order to study the macroscopic deformation of the slope at the left bank of Baihetan Hydropower Station in the 

micro-fracture damage state, based on the micro-seismic monitoring and field deformation data, the source radius was used to 

characterize the rock fracture scale, and the constitutive relation considering the scale of rock fracture was used to introduce the 

fracture information into the slope at the left bank. A three-dimensional numerical model was used to reproduce the unloading 

deformation process of the rock mass of the abutment at the left bank during excavation, and to establish a quantitative 

connection between microseismic damage and field deformation of the slope. The feedback analysis shows that the 

microseismic damage model is more similar to the actual displacement measurement under the excavation conditions. The 

proposed feedback analysis method considering microseismic damage is a preliminary exploratory work and can provide new 

ideas for the researches on the stability of high and steep slopes. 

Key words: rock slope; microseismic monitoring; feedback analysis; numerical simulation; Baihetan Hydropower Station 

0  引    言 
边坡安全稳定性在降雨、地震以及施工等外界扰

动下，会呈现不同程度的衰减，其内部软弱结构面物

理力学特性因扰动呈现劣化趋势是边坡失稳最根本原

因，因此正确采用与岩体损伤程度相对应的参数进行

分析才能对边坡后续行为进行合理预测。然而，边坡

岩体力学参数不仅受到结构内部各种裂隙节理及软弱

夹层的影响，同时还受到岩体尺寸效应影响，仅凭实

验室测量和原位测量方法难以准确推断施工扰动下的

岩体力学参数。因此，如何正确确定复杂地质环境下

扰动岩体力学参数，如何根据边坡损伤时效特性对岩

体损伤进行定量分析，使计算结果更符合实际，是研

究边坡稳定性的关键。由此应运而生的反馈分析法正

在成为边坡安全稳定性研究的一大趋势[1]。 
正是由于岩体损伤定量评价对于边坡施工过程有

着非常重要的影响，为此，众多学者开展了一系列研

究工作。冯夏庭等[2]采用多种技术和学科交叉建立了

一种高效的岩体力学参数智能反馈分析新方法，该法

可以对施工区域岩体稳定性进行跟踪分析，为大型边

坡工程及地下厂房的安全施工与监测预警提供了新思

路；盛谦等[3]以三峡船闸高边坡工程为背景，建立了

考虑施工影响的数值模型，实现了高边坡的开挖卸荷
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模拟，并运用神经网络和遗传算法对结果进行了优化，

得到与实际更为接近的岩体力学参数和应力场；王瑞

红等[4]以金沙江一双曲拱坝坝肩开挖为背景，研究了

开挖后岩体力学性质劣化趋势，采用折减之后的参数

对边坡岩体应力应变状态进行分析，并提出了合理的

后期加固方案；周火明等[5]对三峡船闸施工扰动影响

范围内的边坡岩体采用岩体声波测试技术对其边坡岩

体力学性质弱化程度进行了研究；王家臣等 [6]应用

Rosenblueth原理、损伤断裂力学等理论，借助数值模
拟建立三维节理岩体概率损伤演化模型，对露天矿边

坡岩体开采过程安全稳定性动态变化规律进行了揭

示。 
综上所述，虽然目前针对复杂地质条件下岩体损

伤定量分析及预测评价已经取得一定进展，但是仍存

在部分问题未能很好解决。如：传统的分析方法对于

岩体损伤参数的选取通常依赖于试验、监测资料以及

前期分析，然而试验、监测数据与待反演参数之间的

关系往往难以准确建立。另一方面，常规监测方法得

到的数据用于岩体反馈分析存在滞后性，当常规监测

方法监测到变形发生时，岩体内部可能已经发生了较

明显的破裂甚至已经贯通形成滑裂面。为了避免上述

问题，微震监测作为一种针对岩体内部微破裂区域进

行实时动态监测的方法，可以监测岩体微破裂萌生、

聚集、发育的全过程，近年来越来越多地被用于边坡

岩体稳定性监测[7]。 
本文在上述研究的基础上，以白鹤滩水电站左岸

边坡为工程背景，以微震监测数据作依托对 FLAC3D

进行二次开发，在不改变软件原有内核的条件下，对

现有的软件本构模型进行拓展，运用 C语言编译了考
虑岩石破裂尺度的损伤本构模型，并将微震监测数据

的震源半径作为输入指标，将微震系统采集到的包括

微震破裂信息导入沿拱轴线剖面三维数值模型，并将

数值模拟结果与现场宏观变形监测数据作对比，实现

了 FLAC3D和微震监测数据的结合，模拟计算得到了

岩石破裂损伤状态下的应力、应变，实现了 FLAC3D

在功能上的扩展，为边坡开挖过程岩体损伤的定量评

估提供新思路。主要研究思路见图 1。 

1  考虑岩石破裂尺度的损伤本构模型 
微震数据通常蕴含丰富的震源破裂信息，学者们

通过大量研究从监测系统获取到的微震波形资料中得

到了一些与地震能量积聚和释放的区域相关的参数，

即为震源破坏特征参数，包括地震矩、震级、地震能

量、震源半径、视应力、应力降、地震变形等。本文

将利用震源半径反映岩石破裂的尺度，并借此与岩石

损伤建立直接联系。 

 

图 1 主要研究思路 

Fig. 1 Main research ideas 

Cai 等[8]为了更方便地对破裂岩体进行研究，将

岩体整体划分成一个一个的特征单元（representative 
volume element，简称 RVE）作为研究对象。Horii等[9]

在研究可能发生摩擦滑动的线性弹性脆性固体时提出

了一种基于加载条件的整体瞬时模量估计方法，其中

对于包含裂纹的岩石平均应力和平均应变关系定义为 

C

1 ([ ] +[ ] )d
2ij kl i ik jSj l ji n n S
V

Cε σ µ µ= + ∫  ， (1) 

式中，Cijkl为完整岩体柔性张量，SC为破裂表面积，

ni为破裂的单位正向量，[μi]为破裂面的位移增加量，
σ 为平均应力，V为 RVE单元的体积。 

式（1）中，
C

1 ([ ] +[ ] )d
2 i j j iS

n n S
V

µ µ∫ 为岩石破裂 

导致的应变增量。在给定的损伤状态下，假设岩体整

体弹性，此时可以将式（1）简化为 
p( )ijkl ijklij kl i lk kj lC C Cε σ σ= + =   ，   (2) 

式中， ijklC 为常有效弹性柔性张量， 
p
ijklC 为破裂引起

的柔性张量。 
为了考虑破裂对岩体材料的影响，计算出对应的

应变增量，Cai 等[10]在上述的基础上进行了简化，提

出了式（3）所示本构关系： 

ji jiCε σ=    （i，j=1，2，3，…，6） 。 (3) 

二维情况下，二维弹性体柔度矩阵为 

1 0
1 1 0

0 0 2
ijC

E

ν
ν

− 
 = − 
  

  。          (4) 

根据 Cai 等[10]的研究对于有随机分布节理的岩

体，其柔度矩阵可以写为 

0

0

0

1 0
1 1 0

0 0 2(1 ) 2
ij

a
C a

E
a

ν
ν

ν

+ − 
 = − + 
 + + 

  。 (5) 
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式中  E为完整岩体弹性模型； 0a 为岩体破裂损伤变
量，a0=ω(1+ω)，ω为岩体破裂密度，ω= Nπr0

2/V，r0

为微震震源半径。 
在弹性力学中，当研究物体一个方向的长度远远

大于其余两个方向的长度，且各个截面的尺寸和形状

基本相同，则可以认为长度方向位移为 0，这类问题
可以认为是平面应变问题，在平面问题中，应力、应

变和位移都是与长度方向无关的函数，由于所取的白

鹤滩边坡模型为一个剖面，所以将其近似简化为平面

应变问题，弹性力学中将各向同性应力应变本构方程

表达为 

z

( )
( )( 2 )

x

y

z

xy

yz

x

E

σ
σ
σ ν
τ ν ν
τ
τ

 
 
 
  −

= ⋅ 
+ − 

 
 
  

1

1 1
 

z

1 0 0 0

1 0 0 0

1 0 0 0

1 20 0 0 0 0
2( )

1 20 0 0 0 0
2(1 )

1 20 0 0 0 0
2(1 )

x

y

z

xy

yz

x

ν ν
ν ν

ν ν
εν ν
εν ν

ν ν ε
ν γ
ν γ

ν γ
ν

ν
ν

 
 − − 
 
   − −
   
   
 − −  
   −   

−   
   −    
 − 
 − 
 − 

1 1

1 1

1 1
。

1

(6) 
基于上述分析，根据 Cai等的研究，将式（6）加

以变换，可以得到此时三维平面应变下节理岩体的损

伤本构柔度矩阵为 
0

0

0

1 0 0 0
1 0 0 0

1 0 0 01
0 0 0 2(1 ) 0 0
0 0 0 0 2(1 ) 2 0
0 0 0 0 0 2(1 )

ij

a

a
C

E
a

ν ν
ν ν
ν ν

ν
ν

ν

+ − − 
 − − 
 − − +

=  
+ 

 + +
 

+  

。

  (7) 

2  沿拱轴线边坡三维数值模型 
2.1  模型建立 

选择白鹤滩左岸边坡高程 880～550 m 沿拱轴线
地质剖面建立左岸边坡模拟模型（图 2）。模型建立方
法：采用第三方有限元软件 ANSYS 生成网格，然后
再通过插件将网格节点数据导入 FLAC3D中。数值模

型共包括 246075个六面体单元，底部高程为 480 m，
最高处高程为 880 m，横河向 570 m，顺河向 50 m，
模拟范围主要包括 9 条软弱结构面（层内错动带
LS337，LS331，LS3318，LS3319，层间错动带 C3-1，C3，

后缘面断层 F17，f110，f108）。模型坐标系按图中所示：

X 轴正方向指向右岸边坡（即 SE50°），Y 轴正方向
指向河流上游（即 SW40°），Z轴正方向铅直向下。
计算区域两侧施加 x法向约束，前后施加 y方向法向
约束，底面部分关键节点采取 x，y，z 三方向约束，
临空面自由。坡体岩体根据 GB50287—2006主要分为
Ⅱ、Ⅲ、Ⅳ、Ⅴ类四类，岩性为玄武岩，模型中岩体

和结构面参数取值自《金沙江白鹤滩水电站左右岸 600 
m高程以上坝肩开挖及支护工程招标设计报告》[11]，如

表 1所示。模型边界条件施加完成后，采用 C语言编
译考虑岩石破裂尺度的损伤本构模型，在 FLAC3D运

行时直接作为动态链接库载入并赋予模型中所有岩石

单元。 

 

图 2 白鹤滩水电站左岸边坡拱轴线剖面图 

Fig. 2 Section of slope at left bank of Baihetan Hydropower  

Station 

表 1 数值计算力学参数 

Table 1 Mechanical parameters for numerical calculation 
剪切强度 岩体 

类型 
弹性模

量/GPa 
抗压强

度/MPa 
泊松比 

ϕ /(°) c/MPa 
密度 

/(g·cm-3) 
II 15.00 100 0.23  36 1.40 2.80 

III
1
 12.00 70 0.24  36 1.10 2.68 

III
2
 11.00 55 0.26  35 0.75 2.60 

IV  5.00 35 0.32  33 0.50 2.50 
f
110

 0.60 20 0.35 28 0.15 2.22 
f
108

 0.30 16 0.35 27 0.15 2.20 
F17 1.00 23 0.34 28 0.15 2.13 
C3-1 0.71 22 0.35  28 0.04 2.05 
C3 0.40 18 0.34  28 0.10 2.13 

LS3319 0.25 15 0.33 26 0.10 2.11 
LS337 0.20 18 0.35  25 0.05 2.03 
LS3318 0.30 10 0.35  26 0.10 2.14 
LS331 1.30 23 0.35  27 0.06 2.15 
覆盖层 2.00 30 0.22  32 1.40 2.30 
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白鹤滩水电站左岸坝基边坡拱间槽区域于 2013
年 9月 5日正式动工，采用分层分段爆破开挖方式，
每层厚度 10 m左右，施工进度如图 3所示。历时 15
个月于 2014年 12月 26日开挖至 628 m高程，现场
人员巡视时发现 660 m高程帷幕洞 WML2 和排水洞
PSL2口附近混凝土喷层沿 LS3319层面方向出现开裂，

坝肩槽下游 680 m高程附近断层 F17出露部位出现沿

断层方向张拉裂缝，因此造成建基面暂停开挖，并对

坝基进行紧急固结灌浆与锚索支护。在跟进加固措施

后，坝基边坡建基面于 2016年 1月 30日左右恢复开
挖。此次数值模拟为了尽可能真实地反映逐层开挖逐

层加固施工情况下的边坡岩体变形响应机制，数值模

型参照白鹤滩现场拱肩槽区域加固施工图（图 4）增加
了锚索的模拟。现场锚索采用 3000 kN级预应力锚索，
长度根据地质勘探情况在 30～70 m之间，间距 4 m×4 
m，锚固角垂直于建基面，数值模型锚固图见图 5。 

 

图 3 左岸坝肩边坡分层开挖进度 

Fig. 3 Layered excavation progress of abutment slope at left bank 

2.2  微震参数嵌入 

白鹤滩左岸采用了加拿大 ESG 公司生产的微震 

监测系统，该系统于 2014年 11月 10日构建完成[12]，

多点位移计于 2014年 12月 14日安装调试完成，此时
边坡已经开挖至 680 m高程附近，鉴于此，680 m高
程以上微震及现场数据存在缺失，对于模拟的对比结

果有一定的影响。为建立白鹤滩左岸边坡岩体损伤与

微震活动的定量联系，以左岸边坡拱肩槽区域为研究

对象选取一定时间段内的微震事件进行研究，在综合

考虑上述各种因素作用后，选取了两个时间段的微震

事件，分别是 2014年 12月 1日到 2015年 1月 31日
（开挖高程为 740～680 m）和 2016年 4月 1日到 2016
年 12月 31日（开挖高程为 630～550 m）。圈定相应
部位的微震监测数据，以 2014 年 12 月 1 日到 2015
年 1月 31日时段为例，选定的微震数据采集区域在俯
视图中为大地坐标系（ E589012，N3012917）、
（E588989，N3012878）、（E589130，N3012797）、
（E589153，N3012836）4个定位点围成的矩形区域，
空间范围为高程 740～680 m 的立方体。根据数值模
型，选择坝顶参照点，参照点大地坐标为（E589053，
E3012865，D834），模型中的坐标为（172.7，60，405），
根据参照点坐标建立坐标转换关系，将圈定范围内微

震数据定位到数值模型中，此段开挖期微震有效数据

共计 309个。模型中岩石单元均采用考虑岩石破裂尺
度的损伤本构模型，震源半径由加拿大 ESG公司微震
监测系统自带的 SeisVis软件读取，如图 6所示，系统
使用环形断层面假定，将震源破裂区等效为一个半径

为 r的圆盘，按 Brune模型计算[13]，代表震源处的破

裂尺度。计算公式为 
c s

0
0c2π

K Vr
f

=   ，            (8) 

式中，Kc为 P波或 S波的角频率，对于瞬时应力释放，
Ks=2.34，对于准动态圆形震源，Kp=2.01，Ks= 1.32[14]。  

 
图 4 坝基锚索支护布置 

Fig. 4 Layout of anchor cable support in dam foundation 
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图 5 模型锚索加固图 

Fig. 5 Reinforcement of model anchor cables 

当微震数据定位至模型相应岩石单元时，输入微

震数据的震源半径，可计算得到该岩石单元的破裂密

度、岩体破裂损伤变量以及该单元在受到岩石破裂损

伤情况下的应变增量，通过 FLAC3D的计算循环最终

可以得到该单元在损伤状态下的应力、应变，将一定

时段内的所有微震数据定位到数值模型中即可计算得

到该时段边坡岩体在受到损伤状态下的应力应变情

况。微震空间分布图及其相关信息与模型开挖过程对

应关系见图 7，8。 

 

图 6 SeisVis软件中的微震事件震源半径 

Fig. 6 Source radius of microseismic event in SeisVis 

 

3  结果分析 

图 9为考虑微震损伤情况下白鹤滩左岸拱肩槽边
坡开挖期间岩体的位移变化云图，图 10为模型开挖至
550 m 高程位移矢量图，选取图中多点位移计△

Mzjc-3 监测点为数值模拟位移监测点，图 11 为位移
监测点水平位移及总位移与开挖步关系，可以看出：

①开挖引起边坡变形的方向为向上并指向河谷，由铅

直向回弹位移和水平位移构成，但是由于增加了锚固 

 

图 7 2014-12-01—2015-01-31时段微震信息导入模型 

Fig. 7 Microseismic information importing model during period of Dec.1, 2014 to Jan. 31, 2015 

 
图 8 2016-04-01—2016-12-31时段微震信息导入模型 

Fig. 8 Microseismic information importing model during period of April 1, 2016 to Dec. 31, 2016 
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图 9 考虑损伤效应模型开挖过程位移变化云图 

Fig. 9 Displacement clouds of model considering damage effect during excavation process 

图 10 模型开挖至 550 m高程位移矢量图 

Fig. 10 Displacement vectors of model excavation to elevation of  

 550 m 

图 11 监测点水平位移与总位移变化 

Fig. 11 Horizontal and total displacements at monitoring points 

作用，坡表变形程度有所减弱，最大位移低于 30 mm；
②每层开挖完成后的最大位移均出现开挖完成面附

近，尤其集中在软弱结构面出露的坡脚地带，开挖至

720 m高程时最大位移出现在 C3和 C3-1出露地带，开

挖至 680 m高程时最大位移出现在 F17出露地带，开

挖至 650 m高程时最大位移出现在 LS3319出露地带；

③水平向卸荷作用随着开挖面的降低对边坡产生的影

响不断增大，使得水平向位移在总位移中所占比例增

大，中上部开挖时，开挖至 720 m高程，水平向位移

占总位移的比例大约在 21%，开挖至下部高程 550 m
时，水平向位移占总位移的比例在 41%左右。 

图 12 为考虑微震损伤情况下白鹤滩左岸拱肩槽
边坡开挖期间岩体的剪应变率变化情况，颜色越红的

区域表示剪应变率越大，从图 12中可以看出：在边坡
开始施工以后，由于周围岩体开挖扰动的影响，软弱

结构面附近应力集中，剪应变率较大，开始发生剪切

应变，并且随着开挖高程的降低以及卸荷深度的增加，

该现象越来越明显。在开挖至 550 m 高程后，F17与

LS3319 形成的楔形体区域剪切应变率增加极其明显，

表明边坡下部开挖会影响上部结构面的变形。层内错 
动带 LS3319产生剪切变形量较大的原因是地应力相对 
较高且上盘岩体较为薄弱，在开挖后由于水平卸荷增

加导致的水平位移增长，岩体发生拉伸剪切变形；另

一方面由于该区域浅层岩体为柱状节理玄武岩，抗施

工扰动能力较差。因此为避免滑裂面切割形成的危险

滑动块成为影响边坡安全稳定的危险因素，在下部边

坡高程 660～628 m 柱状节理玄武岩分布段施工过程
中，需关注施工动态对其进行及时支护加固处理。图

13为△Mzjc-3监测点位移时序过程线，图 14为位移
对比表，在反馈分析模型与未导入微震数据的普通模

型上均选取现场多点位移计△Mzjc-3 监测点记录其
开挖过程数据，选取了 2016年 3月 1日至 2016年 12
月 31日微震监测期及多点位移计监测期 650 m到 550 
m高程开挖时段的数据进行分析，该区域采用分段开
挖的施工方式。可以看出：①未考虑微震损伤模型与

考虑微震损伤模型的位移监测量相较于现场监测都略

微偏小，原因是现场该部分区域为柱状玄武岩区域，

变形更为明显，而数值模拟中，未考虑柱状玄武岩的



1470                         岩  土  工  程  学  报                                    2019年 

 
图 12 考虑损伤效应模型开挖过程剪应变率 

Fig. 12 Shear rate of model considering damage effect during excavation process 

 
图 13 左岸坝基高程 654.53 m变位计△Mzjc-3时序过程线 

Fig. 13 Sequence time line displacement gauge △Mzjc-3 at elevation of 654.53 m at left bank slope 

 
图 14 开挖过程边坡位移对比 

Fig. 14 Comparison of slope displacements during excavation 

process 

影响；②与未考虑微震损伤相比，考虑微震损伤时边

坡位移更接近于现场多点位移监测数据，增加量约数

毫米，增量不算明显主要是由于各种原因局限使得选

取研究时段较短，且该时段微震事件震源半径不大，

分布相对分散；③前期现场多点位移计监测数据增长

较数值模拟位移增长较快，主要是由于多点位移计安

装于 2014年 12月 14日，安装初期位移增长会较为明
显。 

4  结    论 
（1）扩展了考虑岩石破裂尺度的损伤本构关系，

相比于传统本构关系，考虑岩石破裂尺度的损伤本构

关系能够直观反映岩石内部微裂纹的损伤效应，且用

户能够根据计算需求自行选择岩石破裂尺度表征参

数。 
（2）以微震震源半径表征岩石破裂尺度，结合微

震监测数据与 FLAC3D软件模拟分析岩体微震损伤状

态下的变形特征，相比于传统方法，能更好地反演岩

体施工扰动下的力学性质，实现了考虑微震损伤的边

坡岩体模拟分析，为定量评估岩体损伤，开展岩体反

馈分析方法提供了新的方法。  
（3）边坡分层开挖数值计算结果表明，与未考虑

微震损伤相比，考虑微震损伤时边坡位移更接近于现

场多点位移监测数据，增加量约数毫米，增量不算明

显，主要是由于各种原因局限使得选取研究时段较短，

且该时段微震事件震源半径不大，分布相对分散；边

坡未考虑微震损伤模型与考虑微震损伤模型的位移监

测量相较于现场监测都略微偏小，原因是现场该部分

区域为柱状玄武岩区域，变形更为明显，而数值模拟

中未考虑柱状玄武岩的影响。因此，对于大型边坡工

程而言，在施工工程中岩体内部破裂情况复杂，为避
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免发生相关安全事故保障生产安全，对于岩体力学性

质的反馈分析是十分必要的。 
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基于承压含水层水力响应的溪洛渡水电工程区 
谷幅收缩变形预测研究 

庄  超，周志芳
*
，李鸣威，王锦国 

（河海大学地球科学与工程学院，江苏 南京 211100） 

摘  要：溪洛渡高拱坝位于一个向斜盆地内，区域水文地质的一个典型特征是盆地内下覆有一个完整延伸的阳新灰岩
承压含水层。水库蓄水以来上下游库岸边坡发生了明显的谷幅收缩变形，主要是由于水库蓄水引起承压含水层孔隙水

压力增加，从而引起灰岩地层因有效应力减小而产生膨胀，以及相对隔水层底板扬压力增加所引起的。基于承压含水

层水力响应规律，建立了谷幅收缩变形反演及预测的解析模型，分别预测了在变形速率小于 0.01，0.001 mm/d两个收
敛准则下的谷幅收缩变形收敛时间以及收敛值。所建立的反演预测模型能够较好地重现谷幅收缩变形历时曲线，反映

出谷幅收缩变形与库水位变化具有高度的相关性。模型预测结果显示，溪洛渡水电工程的谷幅收缩变形已趋于收敛。 
关键词：谷幅收缩变形；承压含水层；水力响应；预测 
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Prediction of valley shrinkage deformation in Xiluodu Hydropower Plant     
based on the hydraulic responses of a confined aquifer  

ZHUANG Chao, ZHOU Zhi-fang, LI Ming-wei, WANG Jin-guo 
(School of Earth Science and Engineering, Hohai University, Nanjing 211100, China) 

Abstract: The Xiluodu high-arch dam is situated in a synclinal basin, and one of the typical hydrogeologic features is that there 

exists an intact and regionally extended confined aquifer consisting of Yangxin limestone buried beneath the riverbed. 

Remarkable valley shrinkage deformation has been detected on both the upstream and downstream of the dam since the 

impoundment. The valley shrinkage deformation is speculated to be due to the expansion, which is associated with the decrease 

in the effective stress of the Yangxin limestone formation and the increase in the hydraulic uplift pressure imposed on the 

bottom plane of the relatively impervious formation, which result from the increase in pore water pressure when responding to 

the change of the reservoir stage. Based on the patterns of hydrualic responses of the Yangxin confined aquifer, an analytical 

model is established to calibrate and predict the valley shrinkage deformation of each measuring line. Furthermore, the 

convergence time and values of each line are predicted under two prescribed convergence principles with the respect of 

deformation rate, i.e., less than 0.01 mm/d and 0.001 mm/d. Overall, the proposed analytical model yields fairly good 

calibration performance, revealing that the valley shrinkage deformation is highly correlated with the change of the reservoir 

stage. The prediction results demonstrate that the valley shrinkage deformation of the Xiluodu Hydropower Plant is 

approaching the convergence condition. 

Key words: valley shrinkage deformation; confined aquifer; hydraulic response; prediction 

0  引    言 
国内外水利工程普遍遇到库岸变形问题，相对于

库岸山体的沉降变形，抬升变形现象比较少见[1]。伍

法权等[2]和祁生文等[3]对湖南江垭水库大坝及近坝山

体的抬升变形进行了机理分析和数值模拟研究，并认

为水库蓄水引起下覆热承压含水层水头增大是导致坝

体和山体抬升的本质原因。张超萍等[4]认为，大渡河

最末梯级铜街子水电站蓄水后发生的右坝段抬升变形

主要是由坝址区承压水头增加所导致的。蒋中明等[1]

总结分析国内外文献后认为，水库枢纽区抬升变形的

水文地质结构模式是坝址区存在倾向下游或两岸的承
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压含水层。 
水库蓄水后可能出现谷幅收缩变形的现象，即两

岸边坡向河谷中心收缩。国内外许多大坝在蓄水期均

观测到谷幅减少的现象，如意大利的 Vajont拱坝[5]和

加拿大的 Oldman土石坝[6]，中国的有李家峡拱坝[7]、

锦屏一级拱坝[8-9]和溪洛渡拱坝[10-11]等。 
溪洛渡高拱坝水电站位于四川省雷波县和云南省

永善县境内金沙江干流上。自 2012年 12月开始蓄水
以来，坝址区表现出 4个典型的变形特征：①上游近
坝库区库盘总体沉降且左岸局部微抬；②坝基与下游

河谷基岩大部分上抬；③拱坝坝顶累计径向变位朝向

上游；④坝区上下游均发生明显的谷幅收缩变形。其

中，谷幅收缩变形与其它水电工程相比呈现出变形量

大、上下游基本一致、岸坡各高程变形量相当的特点。 
梁国贺等[10]通过建立逐步回归模型，分析了溪洛

渡谷幅发展过程与库水位、气温及其他作用因子的相

关性，分析认为谷幅收缩变形与库水位及气温的相关

性较小。杨学超等[11]对溪洛渡坝区各谷幅测线的监测

数据采用指数函数进行了拟合，据此预测了谷幅收缩

变形发展趋势以及大坝的安全性。 
目前，造成溪洛渡坝区谷幅收缩变形的机理尚不

明确，仍有待深入研究。谷幅收缩变形最重要和最直

接的原因在于水库蓄水导致了研究区水文地质条件发

生了相应的变化。本文基于承压含水层对河水位变化

的水力响应规律，构建溪洛渡谷幅收缩变形反演及预

测模型。根据实测变形监测资料率定模型参数，并进

一步预测谷幅收缩变形发展趋势。 

1  溪洛渡谷幅收缩变形机理分析 
溪洛渡坝址位于雷波—永善菱形盆地的中部，该

盆地内发育有两个次一级的、相对独立的向斜盆地，

即马湖向斜盆地和永盛向斜盆地，其间为竹叶坪背斜

隆起（图 1）。永盛向斜盆地轴向北东，其中北西翼地
层平缓，倾角 10°～15°，南东翼较陡，倾角 20°～
35°，盆地北东长 35 km，北西宽 25 km，面积约 750 
km2，为一个没有被区域断裂切割的、宽缓而相对完

整的构造向斜盆地。由于竹叶坪隆起带下覆的志留系

相对隔水层分布位置均较高，天然状态下和水库正常

蓄水后，两个次一级水文地质单元之间无论是地表水，

还是地下水均无直接水力联系[12]。因此，坝区地下水流

系统的演变主要依赖于永盛向斜盆地的水文地质条件。 
永盛向斜盆地内有 3层较为连续的相对隔水层和

3 层透水层相间展布，相对隔水层有二叠系上统宣威
组砂页岩层(P2x)、泥页岩层(P2βn)和志留系泥页岩层
（S），3层透水层有第四系松散堆积层(Q)、二叠系上

统峨眉山玄武岩层(P2β)和二叠系下统上段茅口组阳
新灰岩层(P1y)，各地层层间均为假整合接触且第四系
不同成因的松散堆积物不整合于上述基岩之上。图 1
中 P— P′剖面线对应的地质剖面如图 2所示。 

图 1 雷波—永善菱形盆地 

Fig. 1 Leibo-Yongshan rhombic basin 

图 2 永盛向斜盆地剖面图 

Fig. 2 Vertical cross-section of Yongsheng synclinal basin 

永盛向斜盆地内峨眉山玄武岩广泛出露，厚度约

500 m，致密且坚硬。茅口组阳新灰岩以向斜形式埋
藏于玄武岩下部，总厚度 500 m左右，连续出露于永
盛向斜盆地周边，盆地内除金沙江横切的个别地段有

灰岩出露外，连续深埋于盆地下部（图 3），在向斜轴
部埋深于河床下 900 m，高程-500 m以下，谷肩以上
埋深大于 1600 m。坝址区上游灰岩部分出露，下游埋
藏于玄武岩之下，灰岩顶板在坝区河床下的高程为

220～300 m。P2βn为海陆交互相沉积的泥页岩，一般

厚 2～3 m，钻孔揭示最大厚度 5.1 m，底板高程 234～
255 m，埋深 79～163 m，岩性软弱。宣威组的碎屑沉
积岩层和志留系页岩层，层厚稳定，在整个区域内连

续分布，分别是顶部孔隙含水层的隔水顶板和深部阳

新灰岩含水层的隔水底板，是坝区乃至整个永盛向斜

盆地的相对抗水层，对地下水运动起着边界控制作用。 
金沙江横贯永盛向斜盆地，其切割深度大于

1000～1500 m，是盆地最低侵蚀基准面和地下水、地
表水的排泄区。区域地下水流系统的补给来源主要为
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阳新灰岩地层出露区的大气降水入渗。永盛向斜盆地

边缘，灰岩地层出露高程大多在 1500～2000 m。在永
盛向斜盆地特定的地形、地貌、地质条件下，由于地

表水上部孔隙介质地下水和大气降水难以入渗至玄武

岩层中，且灰岩地层上部和下部为相对隔水层，因此，

区域地下水流主要是在接受永盛向斜盆地东、南、西

三侧边缘灰岩出露区降水补给后，顺阳新灰岩流向金

沙江排泄（图 3），其水循环深度大，循环周期长，水
量少，地下水矿化度和水温一般较局部水流高。 

图 3永盛向斜盆地地下水流动系统图示 

Fig. 3 Schematic diagram of groundwater flow system of  

..Yongsheng synclinal basin  

阳新灰岩透水层在地下水埋藏条件上可视为区域

性的承压含水层，且已查明天然条件下坝址区的灰岩

承压水位高于金沙江水位 2～3 m。天然条件下，阳新
灰岩承压含水层与金沙江水力联系密切。位于灰岩地

层的 X25钻孔（距离河谷 57.1 m）长期水位观测资料
显示（观测起始时间为 1992年 1月 10日），灰岩地下
水位随江水位的抬升或下降表现出同步性好，迟后反

应不明显的特点（图 4）。这主要是因为灰岩岩体贮水
空间非常有限，灰岩承压水对江水的水力响应以压力

传递为主，地下水位对江水位反应敏感。因而，阳新

灰岩承压含水层的的压力传导系数一般很大，且水库

蓄水以后，沿金沙江向盆地边缘方向的较大范围内都

有承压水位增加。与此同时，灰岩地层有效应力减小，

且相对隔水层底板扬压力增加，二者共同作用，引发

溪洛渡库岸山体抬升变形和谷幅收缩变形[13-14]。 

 

图 4 阳新灰岩地下水位与江水位动态 

Fig. 4 Dynamics of Jinsha River stage and groundwater level of  

Yangxin limestone formation  

2  谷幅变形监测数据分析 
溪洛渡坝址区谷幅变形监测采用外部变形一等边

长观测方法进行观测，共设置 9条谷幅测线，其中上
游 4条，即 VD01、VD02、VD03、VD04，下游 4条，
即 VD05、VD06、VD07、VD08，坝顶高程 610 m灌
浆平硐一条，即 VD09。各测线的具体布置见图 5。 

图 5 溪洛渡坝区谷幅测线平面布置图 

Fig. 5 Layout of valley deformation monitoring system for  

.Xiluodu arch dam project 

VD09的起测时间为 2016年 1月，VD08布置在
561 m高程的抗力体排水洞内（深入岩体约 150 m），
起测时间为 2014 年 7 月，其他谷幅测线起测时间为
2012 年 12 月。水库蓄水以来的各谷幅测线监测的谷
幅变形历时曲线如图 6所示。可以看出，上下游谷幅
均表现为收缩变形（变形量为负值），累计变形量

-66.36～-87.31 mm，VD03的变形量最大。截至目前，
谷幅收缩变形速率为-1.04～-1.36 mm/月，上下游各
测线的变形速率相近；距离坝体最近的VD04和VD07
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图 6 溪洛渡坝区谷幅变形和库水位历时曲线 

Fig. 6 Transient variations of valley deformation and reservoir water level for Xiluodu dam project 

的平均变形速率为-1.16 mm/月。目前，溪洛渡库区已
经历了 3次完整的蓄水、放水过程，但是谷幅收缩变
形仍在持续增长，表明谷幅变形具有滞后性。不过，

谷幅收缩变形速率却是逐年递减的。截至 2018 年 4
月 12日，距离坝体最近的测线 VD04所测得的谷幅收
缩变形速率从 2013年 5月—2014年 5月的-2.13 mm/
月递减至 2017年 5月—2018年 4月的-0.47 mm/月。 

3  承压含水层水力响应规律 
溪洛渡谷幅收缩变形直接影响着拱坝的安全，因

而，对谷幅收缩变形的预测就显得尤为重要。目前，

针对溪洛渡谷幅变形的预测分析大多采用纯数学公

式拟合的方法[10-11]，还未有基于物理过程的反演及预

测。 
本研究将基于阳新灰岩承压含水层的一维水力响

应解析解建立谷幅收缩变形反演及预测模型。传统的

一维承压含水层解析解模型考虑的边界条件较为简

单，如模型一侧为非稳定的水位变化边界，如瞬时定

降深边界和周期波动性边界等，而另一侧为定水头或

者隔水边界。 
对于溪洛渡水电站而言，金沙江的库水位变化可

作为模型一侧的非稳定边界，可是从实际的监测数据

可以发现，库水位变化特征无法用定降深和周期性波

动函数等一般数学函数来拟合，而能准确概化实际水

位变化过程的只有分段线性函数。同位素监测资料显

示，排泄区的灰岩地下水具有较为稳定的补给高程[15]。

因此，模型的另一侧可设定为定水头或零降深边界。

建立的一维阳新灰岩承压含水层对库水位变化的水力

响应过程如图 7所示。 

图 7 承压含水层水力响应示意图 

Fig. 7 Schematic diagram of hydraulic responses of one-  

dimensional confined aquifer 

假设：①阳新灰岩承压含水层均质各向同性，产

状水平，水平延展长度为 l；②承压含水层的右侧为
定水头边界，左边界为动水位边界，水位与库水位一

致；③天然条件下，承压含水层水位与蓄水前的库水

位一致；④库水位的变化可以用一分段线性函数来表

示。则承压含水层水力响应的控制方程为 
2

2
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t x

∂ ∂
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∂ ∂
  ，       (1) 
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i

i i i j j j
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−
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= − + −∑ ，  (3) 

( ) 0u l,t =   。                  (4) 

式中  u(x,t)为在第 i个时间段内承压含水层中的地下
水位在 x处，t时刻的变化量；a = K/Ss为承压含水层

的压力传导系数，K 为渗透系数，Ss为贮水率；βi为

第 i个时间段内库水位的变化速率；ti为第 i个时间节
点，其中，t0 = 0。 
根据Zhuang等[16]给出的分离变量法求得式（1）～

（4）所示的初边值问题的解析解为 
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将 2012年 12月 20日作为研究时段的初始时刻，
将 2018年 02月 21日作为研究时段的终了时刻，溪洛
渡库水位的变化过程经 41个连续的线性段拟合如图 8
所示。取阳新灰岩承压含水层的水平延伸长度为 10 
km，当压力传导系数 a = 50000 m2/d时，计算得距岸
坡 1，2，5，8 km 位置处的水力响应历时曲线如图 9
所示。 

图 8 分段线性拟合库水位 

Fig. 8 Variation of approximated Xiluodu reservoir stage by  

piecewise linear segments 

 

图 9 阳新灰岩承压含水层水位增量 

Fig. 9 Transient increments in hydraulic head of confined aquifer  

consisting of Yangxin limestone 

经过相同水力响应时间后，承压含水层内离岸坡

距离较近的位置承压水位变化幅度较大，且能够反映

出库水位的周期性变化特征，离岸坡距离越远，承压

水位变化幅度越小，周期性变化特征也随之衰减。 
尽管承压含水层的贮水率较小，但是较大的水平

延伸长度使得承压含水层仍然具有一定的贮水能力，

因而含水层内各点的水力响应存在滞后性，距离岸坡

越远，滞后性越明显。当库水位保持稳定的周期性波

动时，承压含水层水力响应的滞后性还可以从含水层

地下水位与库水位的相位差来反映，库水位由下降转

而上升时，承压含水层内距离岸坡一定位置处的地下

水位总是继续下降一段时间，而后才转而上升，二者

存在相位差，且距离岸坡越远，相位差就越大 
由于承压含水层各点的水力响应曲线是不相同

的，为了探求承压含水层在水平方向上的平均水力响

应过程，需将式中的 u(x，t)在水平方向上进行积分并
除以水平延展长度 l，求得承压含水层平均水力响应
历时过程的解析解 ( )u t 为 
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取阳新灰岩承压含水层的水平延伸长度为 10 
km，当压力传导系数 a = 10000，20000，50000，70000 
m2/d 时，承压含水层平均水力响应历时曲线如图 10
所示。由图 10可以看出：①承压含水层的平均地下水
位变化量随时间是逐渐增加的；②总体而言，经历相

同水力响应时间，压力传导系数 a越大，含水层平均
地下水位变化量就越大，所反映的周期性波动特征也

越明显；③当压力传导系数 a足够大时，地下水位变
化量的差异不明显；④水力响应时间足够长时，含水

层平均地下水位变化量将趋于稳定，且等于稳定库水

位变化量（稳定蓄水位减去天然江水位）的一半。 

 

图 10 阳新灰岩承压含水层平均水位增量 

Fig. 10 Average transient increments in hydraulic head of confined  

aquifer consisting of Yangxin limestone 
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4  谷幅收缩变形发展趋势预测 
影响谷幅变形的因素有库水位、含水层水压力、

温度、构造应力、地形地貌、岩层产状、岩体力学性

质、岩体水力学性质等。结合前述分析，溪洛渡谷幅

变形与阳新灰岩承压含水层水位增加直接相关。此外，

对比图 10，6不难发现，谷幅变形与承压含水层水力
响应过程具有十分相似的时序变化特征。由此推断，

阳新灰岩岩体的水力学性质是影响谷幅变形的关键因

素。一般来说，在给定外部荷载的条件下，岩体变形

所能达到的最大变形量取决于岩体本身固有的变形能

力，因此灰岩及其上覆地层的岩体力学性质也是影响

谷幅变形的关键因素。 
综合考虑这两个关键因素，并参考土力学中太沙

基有效应力原理计算累计变形量的数学表达式，从而

建立基于图 10 所示的阳新灰岩承压含水层平均水位
增量的谷幅变形反演预测模型为 

( ) ( ) /1000y t u a',l',tξ=   ，      (8) 

式中，u为整个承压含水层范围内平均水头变化量，
/10000a' a= ， /1000l' l= 。a'反映岩体的水力学性质，

常系数 ξ主要反映岩体的力学性质。该模型基于承压
含水层对库水位变化的水力响应过程，以灰岩岩体的

压力传导系数和含水层延伸长度为自变量，通过常系

数 ξ将承压含水层水位变化与谷幅变形联系起来。对
于平面上不同位置的各谷幅测线（图 5），其对应的模
型参数反演结果应当具有一定的差异性。这种差异性

主要受岸坡形态、地形地貌、地下介质的非均质性、

地下水径流条件等多因素的影响。 
溪洛渡 9条谷幅测线分布于大坝附近，上下游均

有分布。由于测线所处位置不同，每条测线监测到的

谷幅变形是该位置处所有影响因素综合作用的结果，

因此对每条谷幅测线都建立上述的反演模型，采用基

于MCMC的DRAM算法[17]估计的上述 3个模型参数
结果如表 1所示，基于所估计的模型参数值计算得研

究时段内谷幅变形模拟值与实测值的对比如图 11 所
示。谷幅变形模拟值与观测值的拟合程度用均方差

MSE来评价，MSE的值越小且越趋近于 0，拟合程度
就越高，获得的模型参数估计值可靠性就越高。MSE
的表达式为 

2

1

ˆ( )
MSE

N

n n
n

y y

N
=

−
=

∑
  ，          (9) 

其中，N为谷幅变形数据总数， ˆny 为第 n个谷幅变形
监测值， ny 为第 n个谷幅变形模拟值。 
从表 1 可以看出，VD01 和 VD05 实测值与模拟

值拟合程度高，VD03、VD07和 VD08拟合程度较高，
VD02、VD04和 VD06拟合程度较差。总体而言，式 
（8）所示的模型均能较好地反映谷幅变形的发展趋
势。VD09 拟合程度很差，经分析与该测线位于坝体
上方有关。监测资料显示，谷幅收缩变形时坝体压应

力增加，这说明坝体能够阻碍谷幅的收缩变形，因此

基于式（8）所得的谷幅收缩变形模拟值与实测值差别
很大。 
根据表 1所示的模型参数估计结果以及相应的协

方差矩阵，以 2012年 12月 20日作为初始时刻，预测
2012年 12月 20日—2035年 5月 1日（共计 8167 d）
的谷幅收缩变形发展趋势如图 12所示（VD09除外，
且只展示 VD01，VD03，VD05和 VD07）。 
总体而言，目前，谷幅收缩变形基本处于增长速

率迅速减缓即趋于收敛阶段，不同测线具有一定的差

异性。差异性主要体现在两个方面，一是谷幅收缩变

形的收敛值，二是达到收敛所需的时间。为获得谷幅

变形收敛值和达到收敛所需的时间，需首先确定谷幅

收敛准则。本研究从谷幅收缩变形的平均速率角度，

拟定两个溪洛渡水电站谷幅收缩变形收敛准则，分别

为平均速率小于 0.01，0.001 mm/d。根据拟定的收敛
准则，结合表 1所示的模型参数反演结果，对各条谷
幅测线的收敛时间、收敛值进行了预测，预测结果见

表 2。 
表 1 谷幅变形模型参数反演结果 

Table 1 Inversion results of parameters for valley shrinkage deformation model  

ξ  a' /(mm2·d-1) l' /m 
谷幅测线 MSE/mm2 

均值 95%置信区间 均值 95%置信区间 均值 95%置信区间 
VD01 2.46 -1.16 -1.23 -1.09 1.67 1.08 2.26 13.97 12.47 15.46 
VD02 8.14 -1.03 -1.11 -0.94 2.51 1.63 3.40 17.08 14.20 19.97 
VD03 3.67 -1.53 -1.71 -1.35 1.61 0.73 2.49 15.63 13.53 17.73 
VD04 5.45 -1.01 -1.05 -0.96 3.24 1.60 4.89 16.57 12.00 21.14 
VD05 2.04 -1.06 -1.10 -1.02 1.72 1.27 2.17 11.62 11.26 11.98 
VD06 8.74 -1.09 -1.14 -1.04 3.27 1.48 5.06 16.31 11.42 21.20 
VD07 2.62 -1.03 -1.07 -0.99 1.54 1.17 1.91 10.58  9.95 11.21 
VD08 3.04 -0.98 -1.00 -0.96 2.98 0.54 5.41 15.08  8.45 21.72 
VD09 48.31 -0.99 -1.04 -0.94 1.70 0.48 2.92 13.94  9.43 18.45 
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表 2 预测谷幅变形收敛时间与收敛值 

Table 2 Predicted convergence time and values of valley shrinkage deformation 

收敛标准 1（<0.01 mm/d） 收敛标准 2（<0.001 mm/d） 
谷幅测线 

时间/d 日期 收敛值/mm 时间/d 日期 收敛值/mm 
VD01 2380 2019-06-27  -77.24 5040 2026-10-08  -90.92 
VD02 2210 2019-01-08  -69.66 4890 2026-05-11  -78.82 
VD03 3090 2021-06-06 -102.56 7570 2033-09-11 -118.51 
VD04 1975 2018-05-18  -66.21 4295 2024-09-23  -75.44 
VD05 1990 2018-06-02  -74.86 4180 2024-05-31  -82.67 
VD06 2030 2018-07-12  -76.13 4260 2024-08-19  -84.98 
VD07 1900 2018-03-04  -75.45 3900 2023-08-25  -80.67 
VD08 1937 2018-04-10  -37.62 3827 2023-06-13  -41.88 

图 11 实测谷幅变形与模拟结果对比 

Fig.11 Simulated versus observed valley shrinkage deformation 

图 12 谷幅变形发展趋势预测 

Fig. 12 Prediction of valley shrinkage deforamtion 
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对于拟定的收敛准则 1，VD04、VD05、VD06、
VD07和VD08测线的谷幅收缩变形已达到收敛状态，
VD01 和 VD02 测线已接近达到收敛状态，而 VD03
测线则仍需 3 a左右的时间，直至 2021年才能基本收
敛。对于拟定的收敛准则 2，VD04、VD05、VD06、
VD07和 VD08测线的谷幅变形还需要 5～6 a才能进
入收敛状态，VD01、VD02还需要 8 a左右的时间达
到收敛，而 VD03测线还需要约 15 a才能进入收敛状
态。 

对比发现，虽然两个收敛准则下的收敛时间有所

差异，但是收敛时对应的谷幅变形量差别不大，除

VD01 和 VD03 测线外，其余测线在不同收敛准则下
的收敛值差异小于 10 mm，VD01对应的差异为 13.68 
mm，VD01对应的差异为 15.95 mm。 
受模型可靠性和实测数据量的限制，预测值可能

与后期的实测值存在一定差异。以水平、均质、各向

同性的承压含水层解析模型作为预测模型具有一定的

局限性，这主要是因为：①阳新灰岩承压含水层的空

间展布并不是水平的，而是受永盛向斜盆地地质构造

的限制；②在区域上阳新灰岩地层的渗透性是非均质

的，总体体现为靠近库岸的渗透性大于向斜核部；③

阳新灰岩地层的渗透性具有各向异性。为提高模型的

可靠性，后期需结合实际的区域水文地质条件，建立

相应的数值模型，精细化模拟阳新灰岩承压含水层的

水力响应过程。此外，为增加模型预测的精度，后期

需继续增加谷幅变形的实测数据以提高模型参数反演

的精度。 

5  结    论 
本文从溪洛渡水电工程特殊的区域水文地质条件

出发，基于承压含水层的水力响应规律建立了溪洛渡

水电工程区谷幅收缩变形的反演及预测模型；基于实

测的谷幅收缩变形数据，采用 MCMC 方法估计了模
型参数，并预测了谷幅收缩变形的发展趋势；基于设

定的谷幅收缩变形收敛准则，估计了各条谷幅测线变

形的收敛值和收敛时间，得到以下 4点结论。 
（1）溪洛渡谷幅收缩变形很大程度上是在永盛盆

地特定水文地质结构条件下，水库蓄水过程中阳新灰

岩承压水位增加，导致灰岩地层因有效应力减小而产

生膨胀以及其上相对隔水层底板扬压力增加所引起

的。 
（2）阳新灰岩承压含水层响应库水位变化时，岸

坡附近承压水位变化幅度较大，且能够反映出库水位

的周期性变化特征，离岸坡距离越远，承压水位变化

幅度越小，周期性变化特征也随之减弱，但是滞后性

却随之增强。 
（3）基于一维承压含水层水力响应过程建立了溪

洛渡谷幅变形反演预测模型，谷幅测线 1和 5的变形
实测值与模拟值拟合程度高，测线 3，7，8次之，测
线 2，4，6较差，总体而言，除第 9条测线外，该模
型能较好地重现各条谷幅测线的收缩变形过程。 
（4）截止目前，溪洛渡谷幅收缩变形总体趋于收

敛，离大坝最近的 VD04测线目前的平均收缩变形速
率已经小于 0.01 mm/d，预计达到 0.001 mm/d还需要
约 6 a的时间。 

基于精细化数值模拟的溪洛渡谷幅收缩变形反演

预测还有待进一步研究。 
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真空预压处理填埋污泥的固结解析解 
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摘  要：真空预压法是一种行之有效的填埋污泥原位加固方法。在考虑真空预压的时间效应条件下，基于椭圆柱等效
模型推导了真空预压联合塑料排水板的固结解析解。利用实际监测数据，拟合得出了预压时间效应参数。通过对比研

究，分析了传统的圆柱形等效模型与椭圆柱等效模型的差异及预压时间效应参数对固结发展的影响。进一步，将根据

解析解计算出的沉降曲线与实测沉降值比较，验证了解答的合理性与实用性。表明，在考虑塑料排水板的“形状效应”

时，椭圆柱体等效模型的效果最佳，且基于各周长等效模型的计算结果与椭圆柱等效模型结果较为接近；预压时间效

应参数的值越大代表真空预压施加得越快，对应的土体固结发展越快。 
关键词：真空预压；土体固结；填埋污泥；椭圆柱等效模型；塑料排水板 
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Analytical solutions for the consolidation of sludge by vacuum preloading 

TIAN Yi1, WU Wen-bing1, 2, 3, MEI Guo-xiaong1, 2, 3, JIANG Guo-sheng1, LIANG Rong-zhu1, 2 

(1. Engineering Research Center of Rock-Soil Drilling & Excavation and Protection, Ministry of Education, Faculty of Engineering, China 

University of Geosciences, Wuhan 430074, China; 2. Guangxi Key Laboratory of Disaster Prevention and Structural Safety, College of 

Civil Engineering and Architecture, Guangxi University, Nanning 530004, China; 3. Key Laboratory of Disaster Prevention and Structural 

Safety, Ministry of Education, Guangxi University, Nanning 530004, China) 

Abstract: The vacuum preloading is an effective method for the in-situ consolidation of sludge in landfills. Considering its time 

effects, the analytical solutions for the consolidation by the vacuum preloading combined with the prefabricated vertical drain 

are obtained based on the equivalent elliptical cylinder model. Then, the parameter reflecting the time effects is obtained by 

fitting the measured data. The comparative analysis is carried out to validate the rationality and the practicability of the 

proposed solutions by comparing the settlement curve calculated from the proposed solutions to the measured one. The analysis 

results show that the elliptic cylinder equivalent model is the optimum choice to consider the shape effects of the PVD, and the 

calculated results based on the perimeter equivalent models are closer to those based on the elliptic cylinder equivalent model. 

The larger parameter α means the vacuum pressure is applied on the soil more quickly, which will lead to a quicker 

consolidation process. 

Key words: vacuum preloading; consolidation of soil; sludge; elliptical cylinder equivalent model; prefabricated vertical drain 

0  引    言 
城市污泥处理是当今市政卫生建设的重难点。目

前中国各大中城市都建有规模不一的污泥填埋库，但

由于污泥产量大、处理不及时等方面的影响不仅严重

缩减了填埋库的使用效率，还增加了填埋库的安全隐

患。故对污泥库的加固处理和库容的恢复是目前亟待

解决的难题。对污泥库的污泥采用焚烧、土地利用、

建材化等处置方式，极易造成严重的二次污染
[1]
，因

此对污泥进行原位处理是比较合理的方法，其不仅可

以加固污泥填埋库，同时还可以有效地扩大库容
[2]
。

目前鉴于真空预压法施工方便、安全、环保、成本低

等优点，常常被应用于污泥原位处理，广受工程界青

睐。 
目前，真空预压联合塑料排水板处理软基的固结

计算主要是套用较为成熟的砂井固结理论。为此，许

多学者提出了多种不同的等效模型，以将扁矩形截面
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的塑料排水板等效为圆形截面的排水井，如 Hansbo[3]

基于截面周长相等的原则，建立了周长等效模型；

Fellenius 等[4]
基于截面面积相等原则，提出了面积等

效模型；考虑到塑料排水板扁平形状造成的“形状效

应”，Atkinson等[5]
、Long等[6]

、Abuel-Naga等[7]
提出

了不同的修正周长等效模型方法，分别建立了不同的

等效模型；《海堤工程设计规范》
[8]
及《真空预压加固

软土地基技术规程》
[9]
也提出了一些修正后的周长等

效法，以供实际工程计算参考。近期，卢萌盟等
[10]

提出一种环形等效模型，将塑料排水板等效为外表面

积和截面积与原排水板相等的环形柱排水体。以上诸

类等效模型将塑料排水板等效为圆柱体或者圆环体的

排水体，进而沿用砂井固结理论进行计算，一定程度

上简化了塑料排水板的固结计算。但是这些等效模型

仅对塑料排水板本身进行了等效，而忽略了塑料排水

板的“形状效应”从而会造成土体中渗流流线以及等

势线与圆柱体排水体的差异。因此，黄朝煊等
[11-12]
将

塑料排水板等效为一种椭圆柱排水体，并在椭圆柱坐

标系中，建立了一个渗流等势线为椭圆形、渗流流线

为同焦双曲线的固结模型，并求解了在堆载作用下的

塑料排水板加固地基的固结解析解。在真空预压法中，

塑料排水板主要是受真空负压的作用来进行排水的，

因此，将此椭圆柱等效模型推广至真空预压法的研究

工作还有待开展。 
采用真空预压处理超软土，塑料排水板中的真空

负压的传递特性直接影响到土体的加固效果（尤其是

深部土体）
[13]
。为此，许多学者进行了大量研究工作，

Tang等[14]
通过现场试验测出：在真空预压处理结束后，

不同深度土体中的孔压基本相等，从而得出真空负压

在排水板中传递效果较好，衰减很小。Chu等[15]
先后

通过工程实测曲线分析，得出真空负压沿土体深度近

似呈线性分布。Indraratna等[16]
通过室内模型试验测出

真空负压沿塑料排水板深度的分布规律，认为真空负

压沿塑料排水板深度呈梯形递减分布。岑仰润
[17]
通过

总结一些学者提出的真空负压分布模式以及对实测资

料进行反分析，得出：当塑料排水板打设深度在 20 m
以内时，在打设深度范围内，负压分布沿深度基本一

致，其值一般在膜下真空度的 50%左右，部分点的负
压值接近膜下真空度值；当打设深度较深时，负压分

布模式离散性大，需要进一步收集资料进行研究。基

于此，蒋基安等
[18]
和高广运等

[19]
对真空预压下的地基

固结问题进行了一系列理论推导研究。但是，实际上

真空负压的施加总是需要一定时间才能到达设定的稳

定值，以上负压分布模式均未考虑到这种真空预压的

时间效应，因此会导致计算结果产生一定误差。 
本文结合工程实测，在已有塑料排水板中的真空

负压分布模式的基础上，提出一种与时间相关的真空

负压分布模式，以考虑真空预压的时间效应；进一步，

引入椭圆柱等效模型，推导真空预压法加固污泥（或

软基）的径向固结解析解，并分析相关参数对污泥固

结的影响，最后结合试验实测资料进行计算验证。 

1  真空负压沿塑料排水板的分布模式 
根据岑仰润

[17]
和姜彦彬等

[20]
对真空负压与真空

度的区分解释可知：下文所述的真空负压是一种相对

压力，是相对于静止水压力而言的负孔隙水压力。在

真空预压加固土体的固结过程中，超孔隙水压力即为

负压。而真空度是相对于大气压而言，用于描述膜下

砂垫层中的孔隙压力。 
在一般的真空预压处理软土的过程中，真空荷载

的作用过程可概述为：通过真空泵工作，首先在密封

膜下形成一个相对于大气压的真空度，然后此真空度

再经砂垫层传递至土体表面，并在塑料排水板中造成

一定的真空负压，最后真空负压经排水板向周围土体

传递，从而排出土体中的孔隙水，达到固结土体的效

果（图 1）。 

 

图 1 真空负压沿塑料排水板的分布 

Fig. 1 Distribution pattern of vacuum pressure along PVD 

基于 Indraratna 等[16]
和岑仰润

[17]
的研究，塑料排

水板中的真空负压分布模式如图 1所示，可表示为 

w 0 11 (1 ) zu p k
l

 = − − −  
  ，         (1) 

式中，p0为排水板在土体深度为零处的稳定真空负压

值，一般为稳定后的膜下真空度 pv 的 50%左右，k1

为真空负压衰减系数。 
从式（1）可以看出，该分布形式并未考虑到真空

预压的时间效应，而实际上真空负压施加至稳定值需

要一定的时间，而不是瞬时完成的。在初始时刻（t = 
0时），膜下真空度为零，排水板中的真空负压也为零；
随着真空泵持续抽真空，膜下真空度也持续增大，排

水板中的负压值也随之增大；到一定时间后，膜下真
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空度趋于一稳定值，排水板中的真空负压分布也趋于

稳定分布。基于此，本文提出一种考虑预压时间效应

的真空负压分布模式如下： 

w 0 11 (1 ) (1 e )tzu p k
l

α− = − − − −  
  ，    (2) 

式中，α 为反映真空预压施加快慢的时间效应参数，
其值越大，表示真空预压施加得越快。 
根据式（2）中的真空负压分布模式，可将膜下真

空度表示为 

v v (1 e )−= − − αtP p   ，            (3) 
式中，pv为膜下真空度稳定后的值，可由实际监测结

果直接得出。 
将罗小勇

[21]
在模型试验中的膜下真空度监测结

果与本文提出的膜下真空度增长模式（如式（3））相
拟合，结果如图 2所示，拟合得出的时间效应参数α

为 0.194 d-1
。从图 2可以看出，实测的膜下真空度并

不是瞬时恒定的，而是经过一段时间的增长后达到一

个相对稳定的值 pv，实测结果与本文提出的增长模式

拟合较好，验证了本文提出的考虑时间效应的真空负

压分布模式的合理性。 

 

图 2 膜下真空度拟合曲线 

Fig. 2 Fitting curves of vacuum degree under sealing film 

2  塑料排水板的椭圆柱等效模型 
基于 Huang等[11]

提出的椭圆柱等效模型，根据面

积、周长同时最优等效的原则，将宽度为 b，厚度为 δ
的塑料排水板等效为长轴和短轴分别为 1.04b和 1.22δ
的椭圆柱体，如图 3所示。 

 

图 3 塑料排水板等效示意图 

Fig. 3 Sketch of equivalent model for PVD 

为了模拟塑料排水板扁平形状对加固土体的渗流

流场的影响，建立如图 4所示的同焦椭圆曲线族和双
曲线族，分别表示塑料排水板加固土体中的孔压等势

线和渗流流线。根据椭圆柱坐标系理论可得如下坐标

变换： 

2 2

 

( 1)(1 )  
 

x a

y a
z z

ηξ

ξ η

=
 = ± − −
 =

，

，

。

        (4) 

式中，a 为椭圆族和双曲线族的焦点坐标，也是等效 

椭圆柱排水体的焦点坐标，且
2 2(1.04 ) (1.22 )
2

b
a

δ−
= ， 

η，ξ，z为椭圆柱坐标系中的坐标变量。 

 

图 4 椭圆柱坐标系简图 

Fig. 4 Sketch of ellipse coordinate 

由式（4）可得椭圆曲线族和双曲线族分别为 
2 2

2
2 2 1ξ ξ

+ =
−

x y a   ，          (5) 

2 2
2

2 21η η
− =

−
x y a   。           (6) 

由此可看出，ξ 取不同值时代表不同的椭圆曲线，
η 取不同值代表不同的双曲线，且两族曲线相互垂直。 
根据以上坐标转换关系，将等效椭圆柱排水体的

长轴 1.04b代入式（5）中，可求得椭圆柱等效排水板
对应的径长坐标为 

w
1.04

2
ξ =

b
a

  。           (7) 

结合工程实际，为真空预压下的土体固结作如下基本

假设：①满足等应变条件，即同一深度平面上任一点

的竖向变形相等，无侧向变形；②仅考虑同焦椭圆族

法向渗流，渗流均符合 Darcy定律；③加固土体为饱
和各向同性线弹性体；④仅考虑土体的径向渗流，忽

略土体中的竖向渗流。 
基于以上基本假设，在椭圆柱坐标系中建立单排
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水板固结模型，如图 5 所示，其中，l 为塑料排水板
的打设深度，ks，kh 分别为排水板的渗透系数、扰动

土体的水平渗透系数和原状土体的水平渗透系数，

wξ ， sξ ， eξ 分别为排水板的等效径长坐标、涂抹区
的径长坐标和影响区的径长坐标，且 sel = sξ / wξ 。另
外，u为土体中的超孔隙水压力， ξu 为土体中任意深
度处的平均超孔隙水压力，uw为排水板内的超孔隙水

压力，u0为土体在真空预压前的静止孔隙水压力， vε

为土体的体积应变，mv为土体的体积压缩系数。 

 

图 5 单排水板固结示意图 

Fig. 5 Sketch of consolidation with single PVD 

3  固结解析解的推导 
参照砂井固结理论，根据饱和土体中排出的孔隙

水的体积等于土体体积的变化量的原则，推导得出椭

圆柱坐标系中的固结基本微分方程
[11]
为 

涂抹区（D区）微分方程： 
22

e ew v

2
s

1
2 1

au
k t

ξ ξγ ε
ξ

ξ ξ

 − ∂∂  = −
 ∂ ∂− 

 

w s( )ξ ξ ξ≤ ≤   。                (8) 
原状土区（U区）微分方程： 

22
e ew v

2
h

1
2 1

au
k t

ξ ξγ ε
ξ

ξ ξ

 − ∂∂  = −
 ∂ ∂− 

 

( s eξ ξ ξ≤ ≤ )  。               (9) 
加固土体中任意深度处的平均超孔隙水压可表示

为 

D U

2 2 2
e e w w

( d d )

π ( 1 1)

u A u A
u

a

ξ ξ

ξ
ξ ξ ξ ξ

+
=

− − −

∫ ∫
  。   (10) 

将式（8），（9）作积分变换后代入式（10）中得 

2
w v

w
h

au F u
k tξ

γ ε∂
= +

∂
  。         (11) 

式中， 

e w

s w e s w

s e w e

e s e e s

1
32(sinh 2 sinh2 )

{ [4( ) cosh 4 sinh 4 sinh 4
8cosh 2 sinh 2 8cosh 2 sinh 2 ]
4( )cosh 4 3sinh 4 sinh 4

F
ρ ρ

κ ρ ρ ρ ρ ρ
ρ ρ ρ ρ

ρ ρ ρ ρ ρ

= ⋅
−

⋅ − + − −
⋅ + ⋅ +

− − − +

 

s e8cosh 2 sinh 2 }ρ ρ⋅   。              (12) 
其中， h sκ = k k ， e eacoshρ ξ= ， s sacoshρ ξ= ， wρ =  

wacoshξ ，“acosh”表示双曲余弦函数“cosh”的反函
数。 
研究表明

[22-23]
，真空预压加固机理与传统的堆载

预压加固机理有所不同，在真空预压过程中，土体内

的总应力不变，通过抽真空，真空负压向土体中逐渐

扩散，同时，由于土体的渗透性以及固结过程中存在

的水力梯度，土体内的孔隙水被逐渐排出，从而使土

体内的孔隙水压力降低，有效应力增大，产生相应的

沉降。因此，真空预压下土体的应力应变关系可表示

为 

v
v

ξε ∂∂
= −

∂ ∂

u
m

t t
  。          (13) 

将式（2），（13）代入式（11）得 

el el

h h
0 12 2 [1 (1 ) ](1 e )ξ α

ξ
−∂

+ = − − − −
∂

tu c c zu p k
t R R l ， (14) 

式中， h h w v( )γ=c k m ，为径向固结系数， el =R Fa，
可视为土体在椭圆柱坐标系中的平均等效径向排水距

离。 
求解方程（14）得其通解为 

h
2
el

el

h
1 02

h

e 1 e 1 (1 )
c

t
R tc zu C k p

c R l
α

ξ α

−
−   = − − − −   −   

。(15) 

土体固结的初始条件为 
( ,0) 0ξ =u z   。             (16) 

将初始条件（16）代入式（15）得 
el

el

2

1 02
h

1 (1 )
R zC k p

c R l
α

α
 = − − − −  

 。   (17) 

将式（17）代入式（15），可得真空预压下土体内
任意深度处的平均超孔隙水压力为 

el

h
0 1 2

h

1 (1 ) e tczu p k   
l c R

α
ξ α

− = − − −  − 
   

h
2el el

el

2

2
h

e 1
c

t
RR

c R
α

α

− 
− − 

  。         (18) 

根据土体总沉降与应变之间的关系，可得真空预

压下土体表面在任意时刻的沉降量为 
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v0

v0

v 0 1

d

d

1 (1 )
2

l

l

S z

m u z

m p l k

ξ

ε=

= −

= − + ⋅

∫
∫    

h
2el el

el el

2
h

2 2
h h

e e 1
c

t
Rt Rc

c R c R
α α

α α

−
−

 
 − − − − 

  。 (19) 

加固区土体的平均固结度
[17]
为 

0

0 10

d

1 (1 ) d

l

l

u z
U

zp k z
l

ξ
=

 − − −  

∫
∫

   

h
2el el

el el

2
h

2 2
h h

e e 1
c

t
R tR c

c R c R
αα

α α

−
−= − +

− −
  。  (20) 

4  比较分析 
4.1  不同等效模型的比较分析 

在堆载作用下，黄朝煊等
[12]
分析了基于各种圆柱

形等效模型的固结计算结果和基于椭圆柱等效模型的

计算结果之间的差异。通过分析 Indraratna等[24]
和 Lu

等
[25]
基于圆柱形等效模型的固结理论推导，并将其与

本文推导相比较，可发现圆柱形等效模型和椭圆柱等

效模型的不同之处在于平均等效径向排水距离的不

同。如上文所述，椭圆柱等效模型中的平均等效径向

排水距离可表示为 

elR Fa=   。               (21) 
圆柱形等效模型中的平均等效径向排水距离可表

示为 

cy
cy e 2

F
R r= ⋅   ，            (22) 

其中， 
2

cy cy
cy cy 2

cy cy

3ln ln
4 1

n n
F s

s n
κ

  
= + − +    −   

  

2 2
cy cy

2 2 2 2
cy cy cy cy

1 1(1 ) 1 1
1 4 1 4

s s
n n n n

κ κ
   − − + −    − −   

。(23) 

式中  re为影响区的半径； wecy rrn = ，rw为塑料排水

板的等效半径； wscy rrs = ，rs为涂抹区半径。 
如表 1所示，国内外众多学者基于塑料排水板横

截面的面积等效或者周长等效原则提出了不同的等效

模型，根据式（21），（22），可以分别计算出不同等效
模型对应的平均等效径向排水距离。为了进一步探讨

塑料排水板的“形状效应”对土体固结的影响，在不

考虑涂抹效应的情况下作出基于不同等效模型计算出

的固结度曲线，结果如图 6所示，其中，为了使土体
在有限时间内能达到完全固结，其固结系数取

1.18×10-7 m2/s，渗透系数取 1×10-7 m/s。 
表 1 塑料排水板的不同等效模型 

Table 1 Different equivalent models of PVD 

等效模型 
等效式 

( b δ× =  
100 mm 4 mm× ) 

平均等效径

向排水距离

Rcy或 Rel /mm 
Hansbo[3] w ( ) / πδ= +r b  0.497 

Fellenius等[4] 1/ 2
w / πδ=（ ）r b  0.617 

Long等[6] w 0.25 0.35δ= +r b  0.524 

Abuel-Naga等[7] w 0.225r b=  0.543 
GB/T 51015—

2014[8] w 0.75[( ) /π]r b δ= +  0.532 

椭圆柱等效法 w 2 2

1.04
(1.04 ) (1.22 )

b
b

ξ
δ

=
−

 0.520 

如图 6所示，不同等效模型的固结度计算结果有
所不同。椭圆柱等效模型的固结度曲线与 Long & 
Covo等效模型的固结度曲线最相近，与《海堤工程设
计规范》（GB/T 51015—2014）中的等效模型、
Abuel-Naga & Bouazza等效模型以及 Hansbo等效模
型的固结度曲线也较为接近。其中，基于 Hansbo 等
效模型计算的固结度发展最快，而基于 Long & Covo
等效模型、《海堤工程设计规范》中的等效模型模型以

及Abuel-Naga & Bouazza等效模型计算的固结度曲线
都较椭圆柱等效模型的发展慢。 Fellenius & 
Castonguay等效模型的固结度计算结果与本文的椭圆
柱等效模型的计算结果相差最大，且计算出的固结度

发展偏慢。进一步分析可知，相比于面积等效模型，

各周长等效模型或者改进周长等效模型与椭圆柱等效

模型较为接近。因为对于可忽略井阻的塑料排水板而

言，塑料排水板的外表面积的大小更能体现其排水能力

的强弱。此分析结论与黄朝煊等
[12]
得出的结论相一致。 

 
图 6 不同等效模型下的固结度曲线 

Fig. 6 Curves of consolidation degree in different equivalent  

models 

结合表 1分析，从平均等效径向排水距离方面看，
椭圆柱等效模型与 Long & Covo等效模型最相近，并
且后者的平均等效径向排水距离比前者的略大，故基
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于两者计算出的固结度曲线最接近，且前者的固结比

后者略快。以此类推，Hansbo等效模型、椭圆柱等效
模型、《海堤工程设计规范》中的等效模型、Abuel-Naga 
& Bouazza等效模型、Fellenius & Castonguay等效模
型，它们的平均等效径向排水距离依次增大，其对应

的固结度曲线发展也依次减慢。 
综合表 1和图 6分析，基于不同的等效模型计算

出的固结度曲线有所差异，究其根本，造成这种差异

的本质原因是不同的等效模型的平均等效径向排水距

离不同，并且平均等效径向排水距离越大，土体固结

就越慢。此解释合乎常理，同时也验证了本文提出的

平均等效径向排水距离概念的合理性。另外，从等效

模型的本质方面考虑，椭圆柱等效模型是目前最能反

映由塑料排水板扁平形状对固结造成的“形状效应”

的模型，并且各周长等效模型比面积等效模型更接近

椭圆柱等效模型。 
4.2  预压时间效应参数对土体固结的影响 

本文提出了考虑预压时间效应的真空负压分布模

型，其中预压时间效应参数α 对真空荷载的施加快慢
起着决定性作用。为探讨该参数对土体固结的影响，

在膜下稳定真空度为一定值的情况下，分别取α 为
0.194，1.94，19.4，194 d-1

，作出对应的固结度曲线，

结果如图 7所示。显而易见，预压时间效应参数α 的
不同会造成土体固结发展的快慢有别，其值越大代表

真空负压施加得越快，对应的固结度曲线发展越快，

土体越早完成固结。另外，随着预压时间效应参数的

增大，不同固结度曲线的差距减小，当其增大到一定

大的值（194 d-1
）时，真空预压相当于瞬时施加，土

体固结最快，并且与预压时间效应参数取 0.194 d-1
（上

文实测拟合值）对应的固结度曲线之间存在一定差距，

这也说明不考虑真空预压的时间效应会对计算结果造

成一定误差。 

 

图 7 不同预压时间效应参数α 下的固结曲线 

Fig. 7 Curves of consolidation degree at different values of  

.parameter α  

 

5  实例验算 
罗小勇

[21]
曾设计并开展了污泥真空预压模型试

验，验证了真空预压法处理污泥库中污泥的效果和可

行性，并了解到污泥在真空预压下的固结沉降效果及

其随时间的变化规律。该试验采用上海老港垃圾填埋

场降解 2～3 a的污泥进行真空预压，其基本土工性质
参数如表 2所示。试验装置采用浙江大学岩土工程研
究所自主研制的大型地基处理模拟试验装置，模型筒

内径为 1 m，即试验中排水板的加固区为内径为 1m
的圆柱形区域。试验中沿着模型筒轴心打设一根 100 
mm×4 mm的塑料排水板，污泥填埋高度为 1.8m，在
上表面设置两处沉降监测点 CJ1和 CJ2，试验模型俯
视图如图 8所示。 

表 2 上海污泥库中污泥的基本土工性质参数 

Table 2 Basic geotechnical parameters of sludge from Shanghai  

sludge landfill 

密度 

/(g·cm-3) 

含水

率/% 

颗粒相对

密度 

渗透系数 

/(cm·s-1) 

固结系数 

/(cm·s-1) 

1.06 520 1.94 1.0×10-7 1.18×10-5 

 

图 8 试验模型俯视图 

Fig. 8 Top view of test model 

考虑到该试验中的塑料排水板打设深度较浅，根

据岑仰润
[17]
曾总结得出的结论，取 p0=50 kPa，k1=1.0。

如图 2的拟合结果所示，预压时间效应参数α = 0.194 
d-1
。为了进一步验证本文推导得出的解析解的合理

性，将基于上文推导出的解析解计算出的沉降曲线与

实测沉降值进行比较，比较结果如图 9所示。其中，
在模型试验中，污泥土体本身就不是原状土体，故在

计算中忽略排水板对土体的扰动，即 ξw = ξs；另外，

根据等效前后影响区面积相等的原则，即 
2 2 2 2

e e
ππ 1
4

a dξ ξ − = ，加固区的等效径长坐标为
[11] 

2

e 2

1cosh asinh
2 2

d
a

ξ
  

=   
  

  ，      (24) 

式中，d为模型筒的内径长。 
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图 9为不同模型计算结果与监测结果的对比，同
时表 3列出了各模型对应的解析解与两个测点监测结
果的平均拟合优度，从中可以看出，本文根据椭圆柱

等效模型所得解析解计算出的沉降曲线与实测沉降值

的吻合度较高，说明本文的解答能够较好地反映实际

的污泥固结情况，也进一步验证了本文解答的合理性

和实用性。 

 

图 9 计算沉降曲线与实测沉降曲线比较图 

Fig. 9 Comparison between measured and calculated settlement  

curves 

表 3 各等效模型计算结果与监测值的拟合优度 

Table 3 Goodness of fitting between calculated results from  

different models and measured results 

椭圆柱等效模型 Hansbo Fellenius & 
Castonguay 

0.993 0.972 0.689 

6  结    论 
本文在考虑真空预压时间效应的条件下，基于椭

圆柱等效模型，推导得出真空预压联合塑料排水板加

固土体的固结解析解，然后比较分析了椭圆柱等效模

型与其它几种常见等效模型的差异，并通过作图分析

了预压时间效应参数对土体固结的影响，最后通过实

例验算，验证了本文解答的合理性，得到以下 3点结
论。 

（1）本文提出的考虑时间效应的负压分布模式能
很好地与实测值拟合，并得出相应的预压时间效应参

数α ，说明本文提出的负压分布模式较为合理。 
（2）基于周长等效模型或改进周长等效模型的计

算结果与本文的椭圆柱等效模型结果较为接近。在考

虑塑料排水板的“形状效应”时，椭圆柱体等效模型

的效果最佳，是真空预压下联合塑料排水板固结计算

的最优选择；圆柱形周长等效模型或改进周长等效模

型对于真空预压下联合塑料排水板的固结计算也较适

用。 
（3）预压时间效应参数α 的不同会造成土体固

结发展的快慢有别，其值越大代表真空负压施加得越

快，对应的固结度发展越快。 
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类矩形盾构施工对地下管线影响的模型试验研究 
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摘  要：类矩形盾构隧道开挖使土体以不均匀沉降形式作用于地下管线，导致管线产生纵向变形、破坏。针对类矩形
盾构隧道施工，采用室内缩尺寸模型试验，综合考虑管隧相对位置、管线埋深及土体损失率 3 个影响因素，研究类矩
形盾构隧道在砂土地层中施工，地下管线沉降、变形及地表沉降的规律变化。研究结果表明：管隧垂直工况时，管线

竖向位移曲线呈高斯分布，竖线位移反弯点出现在隧道轴线附近处，管线弯矩呈“M”型分布，最大竖向位移及弯矩位
于隧道轴线正上方；管隧斜交工况所受影响比管隧垂直工况影响更大；管线埋深越大，管线受影响程度越深；管线竖

向位移随土体损失率减小相应降低，隧道轴线正上方管线竖向位移与管线最大正弯矩及两个较大负弯矩减小幅度较大，

管线两端受影响程度较小；地表沉降受土体损失影响较大，沉降值比管线大。 
关键词：类矩形盾构；缩尺寸模型试验；土体损失；沉降；弯矩 
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Model tests on influences of quasi-rectangular shield construction on    
underground pipelines 

WEI Gang1, WANG Chen2, CAI Shi-qi1, XU Xun1, HONG Zi-han1, CUI Cheng-hong2, XU Yin-feng1 
(1. Department of Civil Engineering, Zhejiang University City College, Hangzhou 310015, China; 2. College of Civil Engineering and 

Architecture, Anhui University of Science and Technology, Huainan 232001, China) 

Abstract: Excavation of quasi-rectangular shield tunnels causes uneven settlement of soils in pipelines, resulting in longitudinal 

deformation and failure of the pipelines. The indoor shrinkage model tests are conducted for the construction of 

quasi-rectangular shield tunnels. The influencing factors of the relative position of tunnels, buried depth of pipelines and soil 

loss rate are taken into account. The rules of subsidence, deformation of underground pipelines and surface settlement in dry 

sand are studied. The results reveal that the vertical displacement curve of the pipelines is Gaussian, the reverse bending point 

of the vertical displacement appears near the tunnel axis, the bending moment of the pipelines is “M” type distribution, and the 

maximum vertical displacement and bending moment are located directly above the tunnel axis. The impact of skew conditions 

of pipelines and tunnels is greater than that of their vertical conditions. The deeper the pipeline is, the larger the influence is. 

The vertical displacement of the pipelines decreases with the decrease of the soil loss rate. The vertical displacement of the 

pipelines directly above the tunnel axis and the maximum positive bending moment and two large negative bending moments of 

the pipelines decrease greatly, and the both sides of the pipelines are less affected. The surface settlement is directly affected by 

the soil loss, and the settlement value is larger than that of the underground pipelines. 

Key words: quasi-rectangular shield; reduced-scale model test; soil loss; settlement; bending moment 

0  引    言 
地下空间结构复杂，地铁隧道经过大多为城市繁

华地区，类矩形盾构施工节约地下空间，内部空间利

用效率高；安全埋置深度较浅。地下管线被誉为城市

的生命线，分布错综复杂。盾构施工易造成地下管线

破损，影响城市居民正常生活。因此，有必要对类矩

形盾构施工对邻近地下管线的影响进行研究。 

国内外学者就此进行了大量研究，主要研究方法

包括经验公式法[1-3]、理论解析法[4-6]、数值模拟法[7-9]、

离心模型试验法[10-11]和缩尺寸模型试验法[12-15]。在经

验公式法中：Peck[1]基于工程实测数据，提出了地层

损失的概念；吴为义[2]针对管隧垂直、平行两种工况，
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提出了管线纵向分布规律；李兴高等[3]在地层移动规

律的基础上，提出了管线受地铁施工影响的安全评价

方法。在理论解法中：马亚航[4]将管线当作弹性体考

虑，给出了管线变形微分方程；Klar 等[5]采用边界积

分法研究连续管线的隧道效应问题；魏纲等 [6]基于

Winkler地基模型，推导了地面出入式管线弯矩、应变
和应力公式。采用数值模拟法有：彭基敏等[7]、吴波

等[8]利用 ANSYS 程序软件，对盾构施工对管线沉降
的影响进行了分析；魏纲等[9]采用三维有限元法，分

析地下管线的受力变形；离心模型试验法有：邵羽[10]、

马少坤等[11]通过离心模拟试验，研究不同埋深盾构双

隧道开挖对既有管线的影响；采用室内缩尺寸模型试

验法有：王正兴等[12]、朱叶艇等[13]通过室内缩尺寸模

型试验，研究管隧垂直工况下管线变形规律；王海涛

等[14]、黄晓康等[15]研究管隧不同交角工况下，地下管

线沉降、变形规律。室内缩尺寸模型试验操作简单、

不易受外界条件影响，能较真实反映管线竖向位移与

受力变化。类矩形盾构与单洞双线大型圆隧道相比，

大幅度的减少了占用地下空间；当开挖面积相同时，

单圆盾构半径较大，对土体扰动更大，引起地下管线

沉降比类矩形盾构大[16]。目前未见有人采用模型试验

法研究类矩形盾构施工对地下管线研究，因此很有必

要采用模型试验法进行研究。 
本文采用大型室内缩尺寸模型试验，设计了管隧

不同位置、管线不同埋深、不同土体损失 3种工况，
在砂土条件下，研究类矩形盾构隧道开挖对地下管线

的影响规律。研究结果可为类矩形盾构（以下简称盾

构）在施工过程中，对邻近管线维护及加固提供依据。 

1  室内模型试验 
1.1  试验模型 

本文依托于宁波地铁 3号线一期出入线段工程，
试验选取 50 m 隧道作为研究对象，类矩形盾构隧道
实际外包尺寸为 11.5 m×6.94 m，管片厚度为 450 
mm，隧道上覆土 9.75 m，模型试验几何相似比为 1∶
20，试验模型装置照片见图 1。 

    

图 1 试验装置图 

Fig. 1 Test device diagram 

（1）模型箱 
试验模型箱采用钢板制成整体框架模型结构，框

架四面采用角钢加固，顶部左右两侧设置滑槽，便于

抽砂设备滑动，均匀撒砂。模型箱长 3.0 m，宽 2.5 m，
高 2.1 m，根据几何相似比以及做工精度问题，类矩
形盾构衬砌模型结构外包尺寸为 572 mm×370 mm，
厚度 2.5 mm。一侧采用有机玻璃，便于观察填土高度
变化；在试验过程中，更可以直接观察试验现象。靠

近有机玻璃一侧，制作模拟盾构机脱出轨道，防止模

拟盾构机全部脱出，直接落地造成意外影响。模拟盾

构机采用液压机通过钢绞绳拉出，在轨道上滑动。 
（2）输送装置 
输送装置主要包括了抽砂机和撒砂机，将砂土装

入漏斗，通过抽砂机，注入至临时装砂箱，再由撒砂

机均匀撒入至模型箱内，撒砂机电动机功率为 3 kW，
转速 1440 r/min，抽砂管径为 12 cm，如图 2所示。 

 

图 2 输送装置图 

Fig. 2 Conveyor diagram 

（3）测量系统 
试验中管线竖向位移通过使用电阻式 TST-50 型

位移传感器和 DHDAS动态信号采集分析系统软件测
得。位移传感器通过磁性底座吸附在模型箱内的高于

地表 15 cm杆件上。由于管线埋藏在土体一定深度处，
无法用位移计直接测量管线竖向位移。采用自制沉降

杆，将管线与位移传感器通过沉降杆搭接，沉降杆具

有一定刚度，可直接穿过土层与管线顶部通过强力胶

进行黏结，位移传感器与沉降杆顶板契合，顶板中间

有预留孔洞，可将位移传感器一端牢牢卡住，防止位

移传感器左右滑动，影响数据的精确性。沉降杆竖杆

使用 PVC套管，防止沉降杆与土体直接接触，减小摩
擦。测点安装完毕后将所有导线接入至应变测试系统，

通过网线与电脑连接进行测量读取数据，见图 3。 

    

       （a）沉降杆              （b）位移传感器    
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（c）应变片涂抹硅胶        （d）应变测试系统 

图 3 测量系统 

Fig. 3 Measuring system 

（4）控制系统 
控制系统主要由发动机、液压机、自制轨道以及

钢绞绳组成，其中轨道长度为 3.2 m，高度为 1.1 m，
液压机最大拉力为 100 kN，额定压力为 16 MPa。 
1.2  试验材料 

试验土体材料选用海砂，采用室内烘干方法获得

干砂，具体物理指标见表 1，管线参数如表 2 所示，
图 4为海砂的颗粒级配曲线。考虑几何和物理相似比，
采用 PVC管模拟铸铁管，试验研究对象为连续管线。 

表 1 试验砂物理力学指标 

Table 1 Parameters of sand in tests 

土类 
密度 

/(g·cm-3) 

含水

率/% 

内摩

擦角 

/(°) 

黏聚

力

/kPa 

孔隙

比 

压缩

模量

/MPa 

干砂 1.806 0.23 34.3 0 0.482 6.28 

表 2 试验管线参数 

Table 2 Parameters of test pipes 

材质 
弹性模量

/GPa 

外 径 

/mm 
壁厚/mm 

刚度 EpIp 

/(kN·m2) 

PVC 3.33 69 3 1.13×106 

 

图 4 试验砂颗粒级配曲线图 

Fig. 4 Grain-size distribution curve of sand in tests 
1.3  试验工况 

针对管隧相对位置、管线不同埋深及不同土体损失

3 种试验控制变量，本文设计进行了 5 组试验来研究
管线变化规律。具体试验工况见表 3。 
选取试验 1作为标准工况。管隧垂直工况测点布

置如图 5所示。管线上部位移测点从左往右，编号从
#1～#9；下部贴有应变片，为应变测点，从左往右编

号从#10～#18，测量管线应变。与隧道轴线垂直有 7
个地表测点，测点间距为 300 mm，编号从#19～#25，
间距 400 mm，与隧道轴线平行布置 5 个测点，标号
从#26～#30，间距为 450 mm。测点均为等间距分布（斜
交工况未布置地表测点，其他测点均与垂直工况相

同）。测点布置完毕，导线接好后，接通电源，盾构匀

速脱出。 
表 3 试验工况 

Table 3 Test conditions 

试验编号 管隧位置 管线埋深/cm 土体损失率/% 

1 垂直 15 5 

2 平行 15 5 

3 斜交 15 5 

4 垂直 20 5 

5 斜交 15 4 

 

 

图 5 测点布置图 

Fig. 5 Layout of measuring point 
1.4  试验步骤  

（1）将干砂通过抽砂机输送至装砂箱内，启动撒
砂机并前后移动，均匀地将干砂撒至模型箱内，注土

高度每达到 10 cm夯实一次。当注土高度达到 1.1 m
时（依据于原型工况隧道上覆土 9.75 m以及考虑到几
何相似比和模型箱高度），将模拟盾构机和管片推放入

至模型箱内，继续填土、夯实至达到埋藏管线深度，

安放管线。 
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（2）埋置管线之前需对管线上提前贴好的应变片
进行检测，防止应变片损坏或者与导线焊接有误，导

致最后读取数据存在偏差情况。将导线焊接在接线端

子上，与应变片相接。贴好后的应变片表面及焊接导

线部位，需涂抹 703硅橡胶，防止土体对应变片破坏。 
（3）在管线上布置测点，安装沉降杆及位移传感

器（位移传感器与沉降杆需共线，并且与地面垂直），

填土夯实至设计标高。将管线上的导线与位移传感器

的导线一起接入到静态应变测试系统（导线需提前标

号，防止测点位置错乱），应变仪与电脑通过网线连接。 
（4）使用液压机通过钢绞绳，环扣模拟盾构机接

通电源，通过发动机，将模拟盾构机匀速脱出，速度

6 cm/s，同时电脑读取数据至盾构完全脱出，关闭电
源。 

2  试验结果分析 
2.1  标准工况试验研究 

由图 6可以看出，盾尾到达测点前，管线竖向位
移较小，最大沉降值为 0.6 mm，（试验数据均为模型
试验测得原始数据）盾尾到达测点和通过测点后，管

线竖向位移从 0.9 mm急剧增至 2.1 mm。管线竖向位
移变化幅度最大。管线产生最大竖向位移位于隧道轴

线正上方，最大沉降值为 3 mm，距离隧道轴线越远，
管线竖向位移越小。管线竖向位移分布关于隧道轴线

对称，呈“V”型分布。在盾构隧道外侧附近，存在
位移曲线拐点，结合图 7中隧道两侧上方管线弯矩为
零，反证出管线竖向位移存在拐点。 

 

图 6 各时间段管线沉降曲线 

Fig. 6 Settlement curves of pipelines in each time period 

标准工况下试验结果与文献[16]数值模拟结果规
律一致，管线沉降呈高斯分布，管线两端影响最小。 

从图 7中可以看出，在盾构隧道开挖中，管线弯
矩呈“M”型分布，在盾构施工过程中，管线弯矩会
出现一个最大正弯矩，位于隧道轴线正上方，弯矩值

为28.17 N·m，和两个较大负弯矩，距离隧道轴线60 cm
处，分别为-18.18，-18.2 N·m。管线呈现出上拱下拉
效应，原因在于管线两端被锚固，中间部位存在土体

损失，受土体压力，管线向下受拉。管线最外两侧弯

矩几乎无变化，表明距离隧道轴线越远，管线弯矩越

小，所受影响越小。 

 

图 7 各时间段管线弯矩曲线 

Fig. 7 Curves of bending moment of pipelines in each time period 

图 8为管线测点竖向位移随时间变化分布图。从
图中可以看出，在盾构隧道施工中，#1～#5 测点，测
点竖向位移依次增大，#4和#5测点竖向位移从 21 s后
增长速度较快。#5测点因距离隧道轴线最近，竖向位
移增长最快，达到 3 mm。原因在于从第 21 s开始，
盾尾到达测点，盾构机与衬砌结构外壁之间存在土体

损失，管线竖向位移显著增大。 
从图 9中可以看出，盾尾到达测点前，地表沉降

已经存在一定影响。同地下管线沉降规律，盾尾达到

测点及通过测点后，地表沉降显著增大，由 3.3 mm
增至 6.1 mm。盾构与衬砌结构之间的土体损失导致地
表沉降增大。 

 

图 8 管线测点沉降曲线 

Fig. 8 Settlement curves at measuring points of pipelines 

 

图 9 各时间段地表沉降曲线 

Fig. 9 Surface settlement curves in each time period 
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图 10为横向地表沉降曲线，可以看出横向地表沉
降随时间呈台阶状变化，稳定较快，沉降值缓慢增长

至 0.7 mm，这是由于测点离隧道较远。 

 

图 10 地表横向测点沉降曲线 

Fig. 10 Settlement curves at surface lateral measurement points 
2.2  管隧相对位置研究 

选取试验编号 1号、2号、3号 3组试验即管隧垂
直、平行、斜交 3种不同位置。研究管线埋深 15 cm
时，管线竖向位移分布规律及管线弯矩变化。管隧平

行工况时，管线距离隧道轴线 60 cm布置，管线上设
置 7个测点，间距为 30 cm。管隧斜交工况设置斜交
角度为 45°，等间距布置 9个测点，间距为 30 cm。 
图 11为管隧垂直、平行工况，距离中心测点（隧

道轴线）60 cm处，同一位置测点的沉降图。从图中
可看出，平行工况时测点竖向位移稳定保持在 0.3 
mm。垂直工况管线竖向位移随时间持续增大至 0.7 
mm。原因在于管隧平行时，管线整体距离隧道轴线
较远，管土相互作用较弱，管线竖向位移较小。管隧

垂直时，盾构施工阶段管线影响较大，特别当盾构通

过测点后，由于存在土体损失，管线竖向位移显著增

大。 

 

图 11 同一测点位置沉降曲线 

Fig. 11 Settlement curves at same measuring point 

从图 12中可以看出，管隧垂直与斜交工况下，管
线竖向位移分布均关于隧道轴线对称分布。但管隧斜

交时，各测点的竖向位移均比管隧垂直工况大，原因

在于斜交工况时，相同测点位置距离隧道轴线比垂直

工况测点更近，受盾构施工影响程度更高，故竖向位

移较大。越往两端，测点竖向位移相差越小，原因在

于距离隧道轴线越远，管线所受影响逐渐减小。 

 

图 12 管隧不同位置沉降曲线 

Fig. 12 Settlement curves of pipe tunnel at different positions 

由图 13可以看出，对比管隧垂直、斜交工况，分
布规律基本一致，呈“M”型分布。图中管隧斜交工
况中距离隧道轴线第三个测点（#11 测点）达到最大
负弯矩值，而垂直工况#12 测点达到最大负弯矩值。
原因为斜交管线#11 测点位置比其他测点（特别是#12
测点）与垂直管线#12 测点位置至隧道轴线中心距离
相差最小，故弯矩分布如图 13所示。并且斜交管线最
大负弯矩较垂直管线最大负弯矩小，原因在于斜交工

况时管线的管土作用小于垂直工况。 

 

图 13 管隧不同位置弯矩曲线 

Fig. 13 Curves of bending moment of pipe tunnel at different  

.positions 
2.3  管线不同埋深研究 

本节选取试验 1与试验 4研究管隧垂直工况，考
虑管线不同埋深下，管线沉降与弯矩的变化规律。 
由图 14可知，管线埋深越大，距离隧道越近，盾

构施工时管线竖向位移越大，表明管线受盾构施工影

响越大，且管线沉降槽宽度随管线埋深增大而增大。 
由图 15可知，管线埋深增大，管线弯矩响应更显

著，施工时应更加注意管线保护。管线两端受影响很

小，不受管线埋深影响，几乎可以忽略。由图 14，15
可知，管线变形与管线埋深之间影响呈正相关变化。 
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图 14 管线不同埋深沉降曲线 

Fig. 14 Settlement curves of pipelines at different buried depths 

 

图 15 管线不同埋深弯矩分布 

Fig. 15 Distribution of bending moment of pipeline at different  

buried depths 

 

图 16 不同土体损失管线沉降曲线 

Fig. 16 Settlement curves of pipelines under different soil losses 
2.4  不同土体损失率研究 

土体损失是由盾构机与衬砌外壁之间存在空隙造

成的，通过在衬砌外壁黏贴一定厚度的纸张，改变盾

构机与衬砌外壁之间空隙大小来改变土体损失率。本

节选取试验 3 与试验 5，对比管隧斜交、不同土体损
失率工况下，管线沉降与弯矩的变化规律。土体损失

率取值考虑为类矩形盾构隧道开挖的极限情况。 
由图 16可看出，土体损失率减小，管线位移相

应减小，并且管线最大竖向位移减小幅度较大。靠近

管线两端，管线竖向位移越小，位移减小幅度也越小。 
土体损失对沉降影响很大，应注意仪器的精准度。 
图 17反映出土体损失率越小，管线弯矩所受影响

减弱，最大正弯矩值从 28.33 N·m减小至 9.57 N·m，

左右两个较大负弯矩分别由-14.02，-13.48 N·m降至
-6.75，-5 N·m，管线弯矩波峰波谷整体降低。表明土
体损失率降低，管线受盾构施工影响程度减弱。 

 

图 17 不同土体损失管线弯矩分布曲线 

Fig. 17 Distribution curves of bending moment of pipelines under  

..different soil losses 

3   结    论 
（1）管隧垂直及斜交工况时，地下管线竖向位移

呈高斯分布；弯矩变化呈“M”型分布，出现一个最
大正弯矩与两个较大负弯矩；在整个施工阶段内，盾

构通过测点时管线竖向位移与弯矩的变化率最大。表

明在此阶段内，管线最有可能发生变形或者破坏。 
（2）相同测点，管隧斜交工况时测得的沉降及弯

矩均较管隧垂直工况时测得数据大，表明相同影响因

素条件下，管隧斜交工况所受影响更大；同一位置，

垂直工况下管线受影响程度高于平行工况。 
（3）管线埋深增加，竖向位移相应增大，弯矩响

应更显著，表明管线受损程度与埋深呈正相关；而管

线两端的沉降与弯矩受埋深影响较小。 
（4）随着土体损失率减小，地下管线各测点竖向

位移（除最外侧两个测点）降低，隧道轴线正上方竖

向位移减小幅度最大；管线弯矩也相应减弱，管线上

拱下拉效应急剧减弱。 
本文模型试验中采用连续空心管，管内无压力，

土体为单一砂土，在今后试验中仍需进一步去完善，

同时还应注意仪器装备制作的精准性。 
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原状和压实黄土持水特性及湿陷性对比试验研究 
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摘  要：通过对比研究具有相同初始干密度和含水率的原状和压实黄土，揭示黄土结构对其持水特性和湿陷性影响。
利用扫描电镜观察原状和压实黄土微观结构，对试验结果辅助分析。研究显示：压实黄土持水特征曲线进气值较原状

黄土大 75%。这可能是由于原状黄土中存在超大团粒间孔隙，造成显著的瓶颈效应。另外，原状黄土持水特征曲线的
滞回度在低吸力范围（小于 7 kPa）较压实黄土大，而在中间吸力范围（7～80 kPa）较压实黄土小。这是由于原状和压
实黄土经历不同脱—吸湿历史。对于湿陷性，高含水率时（大于 18%）原状和压实黄土湿陷系数差别不大，而在低含
水率（16%）时，原状黄土湿陷系数大于压实黄土。这是由于原状黄土中存在黏土颗粒胶结，使其具有较大抵抗加载变
形能力（竖向应力 200 kPa）。随后的注水，导致黏土颗粒胶结作用失效，引起较大湿陷变形。此外，原状黄土屈服应
力较压实黄土屈服应力增大的程度随含水率减小而显著增加，这说明了原状黄土的结构性随含水率的降低而显著增强。 
关键词：原状黄土；压实黄土；持水特性；湿陷性 
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Water-retention characteristics and collapsibity behaviors: comparison                     
between intact and compacted loesses 

MU Qing-yi1, DANG Ying-jie1, DONG Qi2, 3, LIAO Hong-jian1, 4, DONG Huan1 
(1. School of Human Settlement and Civil Engineering, Xi'an Jiaotong University, Xi'an 710049, China; 2. State Key Laboratory for 

Strength and Vibration of Mechanical Structures, Xi'an Jiaotong University, Xi'an 710049, China; 3. Shaanxi Science and Technology 

Holding Group, Xi'an 710003, China; 4. Key Laboratory of Western Mineral Resources and Geological Engineering, Ministry of 
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Abstract: The compacted and intact loesses with the same dry density and water content are tested to investigate the structural 
effects on the water-retention characteristics and collapsibility behaviors of loess. The scanning electron microscopy (SEM) 

tests are carried out to assist in the interpretation of test results. It is found that the air entry value of the intact loess is 75% 
smaller than that of the compacted loess. This is likely because that the extra-large pores in the intact loess result in pronounced 

ink-bottle effects. The water-retention curve of the intact loess exhibits larger and smaller hysteresis than that of the compacted 
loess at suctions ranging from 0.1 to 7 kPa and from 7 to 80 kPa, respectively. This can be explained by the different 

wetting-drying history experienced by intact and compacted loesses. Similar collapsibility potential is observed for the intact 
and compacted loesses with high water contents (>18%), whereas the wetting-induced collapsibility of the intact loess is larger 

than that of the compacted loess with low water content (16%). This is because that the clay bonding in the intact loess results 
in a more resistant structure. This resistant structure assists in the intact loess to maintain large void ratios during mechanical 

loading (200 kPa). During soaking, clay bonding is destroyed and significant collapse is induced. In addition, the differences in 
the yield stress between the intact and compacted loesses increase with the decreasing water content. It is indicated that the 

resistant structure of the intact loess is enhanced with the decrease of the water content. 
Key words: intact loess; compact loess; water retention 

characteristic; collapsibility 
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程建设中黄土遇水后的沉降评估及其控制具有重要意

义[1]。西北地区由于半干旱气候特征，黄土的骨架结

构在吸力和胶结作用下维持稳定[2-3]。在水入渗条件

下，由于吸力减小和胶结作用失效，造成黄土骨架失

稳进而产生湿陷变形。在工程建设中遇到的黄土，一

般有原状和压实两种结构状态，其持水特性和湿陷变

形差异显著。目前，针对黄土的持水特性和湿陷性，

国内外学者做了深入研究[4-21]。然而，这些研究多针

对原状或压实黄土单独考虑，较少将同一黄土在原状

和压实两种结构状态下对比研究。一方面，原状黄土

和压实黄土均是工程建设中广泛遇到的岩土材料，如

路基建设等。更重要的是，将原状黄土和压实黄土进

行对比研究可更好地理解黄土结构对其持水特性和湿

陷性的影响。 
针对黄土的持水特性，学者们多通过一维压力板

试验或非饱和三轴试验进行研究。研究结果表明原状

和压实黄土的持水特性与应力状态[11, 17]、干密度[7, 13, 15]

和温度[8, 12]等因素相关。如：王铁行等[8]测试了不同

干密度和温度条件下压实黄土的持水特征曲线，发现

干密度和温度对压实黄土的持水能力均有不同程度的

影响。刘奉银等[12]的研究显示干密度对压实黄土持水

特征曲线的影响主要体现在进气值和残余含水率，对

减湿率影响不大。陈存礼等[11]研究表明当竖向应力大

于 400 kPa，应力状态对原状黄土持水特征曲线影响较
大，然而当竖向应力小于 400 kPa时，其对持水特征
曲线的影响可忽略。褚峰等[15]研究发现干密度对原状

黄土的持水特征曲线具有不可忽视的作用，然而竖向

应力对其影响可忽略。针对黄土的湿陷性，学者们多

通过一维非饱和压缩试验或非饱和等向压缩试验进行

研究。研究结果表明原状和压实黄土的湿陷变形与其

应力状态[5, 10, 16-17]、干密度[9, 20]和应力路径[6, 19]相关。

关亮等[9]研究表明提高压实黄土的干密度可显著减小

湿陷变形。陈存礼等[19]研究显示原状黄土湿陷变形随

应力增大而呈现先增大后减小趋势。王娇等[20]研究揭

示相同应力条件下，压实黄土湿陷性随吸力的增大而

增大。此外，学者们还通过原位浸水试验研究黄土的

湿陷变形[22-24]，对黄土遇水后的湿陷机理从全比尺角

度进行揭示。综上可知现有关于黄土持水特性和湿陷

性的研究多针对单一原状或压实黄土开展，缺少原状

与压实黄土对比研究。 

本研究针对西安某基坑的原状黄土及其所对应的

具有相同初始干密度和含水率的压实黄土进行对比研

究，揭示不同结构状态下黄土的持水特性与湿陷性。

研究同时结合电镜扫描试验分析原状和压实黄土结构

性的差异，用以辅助解释其持水特性和湿陷性的差异。

通过本研究中对原状和压实黄土持水特性和湿陷性的

试验测试、理论分析以及微观机理解释，期望可增进

结构性对黄土工程特性影响机理的理解。 

1  试验概况 
1.1  试验黄土物理参数 

本研究中所测试的原状黄土取自基坑施工现场，

该基坑位于西安市雁翔路与北陆路交路口，经度

108.997°，纬度 34.221°，土样的取土深度为 5.5 m。
取样时，首先将大小为 30 cm×30 cm×30 cm的立方
体土块从基坑中切出，然后利用纱布和石蜡对其进行

快速密封。该处理可以较好地保持原状土样中水分和

减少运输过程中土样扰动。土样运回实验室后，采用

密度计法对其粒径分布进行测试，结果如图 1所示。
由测试结果可知，本试验中黄土包含 18.4%的黏土颗
粒和 81.3%的粉土颗粒。此外，依据土工试验标准测
定，该黄土塑限和液限分别为 16.2%和 35.7%，塑性
指数为 19.5。按照《土的分类标准》（GBJ 145—90），
所取黄土属于低液限黏土。值得注意的是，本文所取

黄土原状样的干密度为 1.52 g/cm3，该值与西北地区

常见 Q3黄土干密度值 1.30 g/cm3相比略大。图 2给出
了在基坑现场取样时所拍摄的原状黄土照片。从图 2
可看出，该原状黄土的颗粒排列整体较为致密，但零

星分布一些 0.5 mm 左右大小的大孔隙。其它物理参
数指标详见表 1。 

 
图 1 黄土粒径分布曲线 

Fig. 1 Grain-size distribution curve of test loess 

 
图 2 原状黄土现场照片 

Fig. 2 Photo of intact loess 
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表 1 黄土的物理性质指标 

Table 1 Physical properties of test loess 

颗粒相

对密度 

含水

率/% 

干密度

/(g·cm-3) 

液限

/% 

塑限

/% 
塑性指数 

2.70 16.6 1.52 35.7 16.2 19.5 

1.2  原状和压实土样制备方法 

本研究涉及黄土的原状和压实两种结构状态。其

中原状土样制备时，首先利用环刀切入现场取回的立

方体土块，切入的同时利用刀具对试样周边进行切削

处理，避免因环刀切入阻力过大而对试样扰动破坏。

环刀切入土块后，利用钢丝锯对其上下表明进行磨平。

原状土样制作完毕后，测试其干密度和含水率分别为

1.52 g/cm3和 16.61%。 
针对压实土样，首先将制作原状土样切削残留的

土烘干并过 2 mm直径标准筛。然后将过筛后的干土
与水混合，达到与原状土样相同的含水率（16.6%）。
将该湿土再次过 2 mm直径的标准筛以减少土体的结
团现象[25]，提高压实土样的均匀性。二次过筛后的湿

土放入密封袋中 3 d以达到水分在黄土中均匀分布。
制备压实土样时，首先根据击实目标干密度（与原状

黄土干密度 1.52 g/cm3一致）和环刀体积（直径为 60 
mm；高度为 20 mm），计算制备压实土样所需散土质
量。然后，将一半质量的散土均匀倒入环刀内，并击

实至环刀高度 10 mm。第一层击实完毕后，用刀具对
表面进行拉毛处理，以减小与后续击实土层之间土样

分层现象。最后，将剩余一半质量的散土均匀倒入环

刀内，并击实至环刀高度 20 mm。 

2  试验设备及方案 
2.1  试验设备 

本试验中黄土持水特性研究采用购自于美国 Soil 
Moisture Equipment公司的压力板仪。该装置利用轴平
移技术对试样进行吸力控制。试验时将土样放置于压

力室内饱和陶土板上，陶土板下水槽通过细软管与外

界大气相连通。如选取陶土板水槽为基准面，可认定

土样中孔隙水压（uw）为 0，试验时通过改变压力室
内的气压（ua）来对土样施加不同的吸力（ua-uw）。

待吸水或脱水稳定后，从压力室内取出试样进行质量

称量，计算各级吸力下土样含水率。黄土湿陷性的研

究采用一维饱和固结仪。由于试验中需要对试样进行

常含水率状态下的压缩，因此对固结仪的试样盒进行

了密封处理以防止试验过程中试样水分蒸发。 
本文持水特征曲线测试过程中涉及小吸力（如 0.1 

kPa）情况下的黄土持水特性。考虑到气压源稳定性和
气压表量程精度，该小吸力并不能通过增加压力室内

气压来施加。因此，本文采用了调节出水口位置水头

的方法来测试小吸力情况下黄土持水特性，其原理如

图 3 所示。施加 0.1 kPa 小吸力时，压力室内气压为
大气压，并将陶土板下方出水管口固定在距基准面（假

设为土样中心高度所在平面）以下 0.01 m处。在该状
态下，土样内水分进出平衡并达到稳定状态。考虑土

样中心点位置 1 和出水口位置 2，在平衡状态下该两
位置处总水头（hT）相等，即 hT1=hT2。由于总水头由

位置水头（hh）和压力水头（hw）构成，即：hw1+ hh1=hw2+ 
hh2，且有位置 1处 hh1=0，位置 2处 hh2=-0.01 m，hw2=0
（相对大气压值）。经计算，上述平衡状态下土样内的

压力水头 hw1=-0.01 m。因此，施加的吸力为 s=ua-uw= 
ua-pwghw1=0.1 kPa。 

 

图 3 土水特征曲线测试中小吸力值施加方法 

Fig. 3 Illustration of applying small suction values during water-  

retention characteristic tests 

为从微观角度揭示原状和压实黄土持水特性和

湿陷性的区别，本研究对原状和压实黄土进行扫描电

镜试验。所采用的扫描电镜仪器购自于日本日立公司，

仪器型号为 S-3000N。 
2.2  试验方案 

本研究共进行 3组试验，每组试验的目的及所包
含的试样信息如表 2所示。其中第一组试验的目的是
研究原状和压实黄土持水特性。该组试验包含两个试

样（C和 S），其中原状和压实土样各一个。进行该组
试验时，直接将 1.2 节中制备好的原状和压实土样放
进压力板仪中，通过轴平移技术对试样进行增湿—脱

湿—再增湿。试验测试一个干湿循环条件下原状和压

实土样的持水特征曲线。本研究中吸力施加范围为

0～400 kPa。第二组试验研究原状和压实黄土在不同
含水率下的湿陷性。该组试验包含 8 个试样（C16，
C17，C19，CS，I16，I18，I20和 IS），其中原状和压
实土样各 4 个。原状土样的含水率分别考虑 16%，
17%，19%和饱和状态，压实土样的含水率分别考虑
16%，18%，20%和饱和状态。需要指出的是，上述试
样各含水状态是将 1.2 节中制备好的土样放在压力板
仪中进行吸湿或脱湿平衡后获得的。对上述试样在一

维饱和固结仪中进行常含水率下逐级压缩，至竖向应

力为 200 kPa，然后对试样注水，待变形稳定后逐级加
载至 800 kPa。第 3组试验目的是研究原状和压实黄
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图 4 黄土扫描电镜图 

Fig. 4 SEM observations of loesses 

土在不同含水率下的压缩特性。同时该组试验也为利

用非饱和土弹塑性理论解释黄土湿陷性提供支持。该

组试验中包含试样及其含水率与第二组试验中完全一

致（C16，C17，C19，CS，I16，I18，I20和 IS）。同
样对该组试验中的试样在一维饱和固结仪中实施常含

水率的逐级压缩，直至竖向应力达到 800 kPa。 
表 2 试验方案及目的 

Table 2 Test programs and objectives 

试验系列 试验目的 试样编号 

一 
原状和压实黄土持水 

特性 
C和 I 

二 
原状和压实黄土在不同

含水率状态下湿陷性 

C16，C17，C19和 CS 

I16，I18，I20和 IS 

三 
原状和压实黄土在不同

含水率状态下压缩特性 

C16，C17，C19和 CS 

I16，I18，I20和 IS 

注：C：压实；I：原状；S：饱和。 

3  试验结果及分析 
3.1  扫描电镜试验结果及分析 

图 4给出原状和压实黄土在初始制样后的扫描电
镜图像。图 4（a）显示原状黄土在 400倍分辨率下的
图像。从图中可看出，黏土颗粒和粉土颗粒形成的团

粒广泛分布于原状黄土中。这和前文中颗粒分布测试

结果（见图 1）显示该黄土包含 18.4%的黏土颗粒和
81.3%的粉土颗粒相一致。更重要的是，土样中分布

有直径大于 100 μm的超大团粒间孔隙。以往研究[1-2]

表明团粒间形成的超大孔隙稳定性较差，在非饱和状

态下，这些超大孔隙凭借吸力和颗粒间胶结作用可维

持稳定。然而如遇水或者加载，这些超大孔隙将失去

稳定而破坏，进而产生土体压缩变形。图 4（b）为原
状黄土在分辨率为 600倍情况下的图像。在该较高分
辨率情况下，可清晰地观察到原状黄土中的黏土颗粒

或覆盖在粉土颗粒表面或在粉土颗粒接触的地方形成

胶结。当土样处于非饱和状态时，该种形式的黏土颗

粒分布可显著提高黄土骨架的稳定性。然而在遇水情

况下，该黏土胶结作用将被破坏[10]，造成颗粒骨架结

构失去稳定，引起显著的湿陷变形。 
图 4（c）为压实黄土在 400倍分辨率下的图像。

从图中可看出，和原状黄土相同的由黏土颗粒和粉土

颗粒形成的团粒也广泛分布于压实黄土中。这是由于

原状和压实土样均由相同的黄土制备而成，其颗粒分

布是一致的。然而，与原状黄土不同的是，压实黄土

中并未观察到超大团粒间孔隙，其团粒间孔隙大小相

对均匀。这与压实黄土的制样过程中经历了过筛和重

新击实有关。同样的，为观察压实黄土中颗粒间的胶

结状态，图 4（d）为分辨率为 600倍的图像。从图中
可看出，压实黄土中黏土颗粒的分布方式与原状黄土

显著不同。压实黄土中，黏土颗粒虽仍部分的附着于

粉土颗粒表面，但是粉土颗粒间的黏土颗粒胶结不明

显，反之粉土颗粒间以直接接触为主。这是由于压实
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土样在制备过程中经历了磨碎和过筛处理，颗粒间的

黏土胶结被不同程度的破坏。    
3.2  持水特性试验结果及分析 

图 5给出原状和压实黄土在吸湿—脱湿—再吸湿
路径下的持水特征曲线。从图 5中可看出，在初始吸
湿路径中，原状和压实黄土含水率均随吸力减小而增

加。在吸力为 0.1 kPa 时，原状和压实黄土的含水率
分别为 29.8%和 29.1%。通过比较可知，原状和压实
黄土的初始吸湿曲线差别不大。在接下来的脱湿路径

中，原状和压实黄土的含水率均随吸力增加而减少。

值得注意的是，由脱湿曲线确定的原状和压实黄土进

气值分别为 4，7 kPa。由此可见，具有相同干密度的
原状和压实黄土持水特征曲线的进气值相差近 75%。
这是由于，虽然两种试样具有相同的干密度，即平均

孔隙比，但二者的孔隙分布差别显著。如前文扫描电

镜结果所示（见图 4），原状土样中分布有直径大于 100 
μm 的超大团粒间孔隙，而压实黄土中团粒间孔隙较
小，且分布相对均匀。根据 Yang-Laplace公式（ua-uw= 
2 iwσ /r，其中， iwσ 和 r分别为表面张力和孔隙半径），
原状黄土中的超大团粒间孔隙影响低吸力状态下的脱

湿过程，进而造成原状土样较低的进气值。此外，对

比原状和压实土样的脱湿曲线，当吸力在 6～100 kPa
之间变化时，二者的差别显著。相较于压实黄土，原

状黄土具有更高的脱湿率。然而当吸力范围在 100～
400 kPa范围内时，二者脱湿曲线基本重合。在接下来
的在再吸湿过程中，原状和压实黄土的吸湿曲线也基

本重合。 

 

图 5 原状与压实黄土持水特征曲线 

Fig. 5 Water-retention characteristic curves of intact and  

compacted loesses 

值得注意的是，在吸湿—脱湿—再吸湿这一干湿

循环路径下，原状和压实黄土持水特征曲线均显示了

滞回效应。根据已有研究[26]，持水特征曲线的滞回效

应可归结于以下 4种原因：①孔隙通道不均匀的截面
直径，造成的瓶颈效应；②脱—吸湿过程中接触角的

差异；③脱—吸湿过程中封闭气泡的影响；④脱—吸

湿循环历史引起的时效作用。为了对持水特征曲线滞

回性进行定量分析，Lu等[28]定义了滞回度概念，即某

一吸力下土样在脱—吸湿路径下含水率的差与含水率

平均值的比值。本文依据该定义，计算了原状和压实

黄土持水特征曲线在不同吸力水平下的滞回度，结果

如图 6所示。由结果可知，原状和压实黄土的滞回度
与吸力的关系大致可以分为 3段：①第一段：当吸力
小于 7 kPa时，原状黄土的滞回度大于压实黄土。这
可能是由于原状黄土中存在超大团粒间孔隙，这些超

大孔隙与一般孔隙形成的孔隙通道具有显著的不均匀

截面直径，因此在低吸力范围内原状黄土产生更大的

瓶颈效应。②第二段：当吸力大于 7 kPa小于 80 kPa
时，原状黄土的滞回度小于压实黄土。这是由于原状

黄土在现场经历了多次脱—吸湿循环历史，而压实土

样尚未经历任何脱—吸湿循环。因此，由脱—吸湿循

环历史引起的时效作用对原状黄土更为明显，导致原

状黄土持水特征曲线在该吸力范围内呈现出较低滞回

度。③第三段：当吸力大于 80 kPa时，原状黄土与压
实黄土的滞回度基本相同。这可能是由于影响该吸力

范围内持水特征曲线的孔径分布相对于原状和压实黄

土来说差别并不大。另一方面，在吸力较大时，控制

持水特征曲线的毛细管作用弱化，反之土体表面吸附

作用提高。该吸附作用主要与土体的矿物成分和比表

面积等因素有关[27]。而本研究中原状和压实黄土具有

相同的矿物组成和粒径分布，其控制吸力的吸附作用

是一致的。基于以上两种原因，原状和压实黄土持水

特征曲线在吸力较大时差别较小。 

 

图 6 原状与压实土样持水特征曲线滞回度 

Fig. 6 Hysteresis of water-retention characteristic curves of intact  

and compacted loesses 

3.3  湿陷试验结果及分析 

试验系列 2 中不同含水率下黄土湿陷结果如图 7
所示。图 7（a）为原状黄土的湿陷结果。从图中可看
出，不同含水率的原状黄土在施加竖向应力为 200 kPa
时注水饱和，产生不同程度湿陷变形。此外，该湿陷

变形随含水率的增加而减少。该试验结果与王娇等[20]

的研究结论一致。原状黄土在注水后继续进行逐级压

缩，其后续的压缩曲线与饱和原状试样的压缩曲线相

(b) 
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重合。图 7（b）为不同含水率下压实土样的湿陷结果。
从图中可以看出，不同含水率的压实黄土在施加竖向

应力为 200 kPa时注水饱和，也均产生不同程度的湿
陷变形。注水后，继续进行逐级压缩所得到的压缩曲

线也均与饱和黄土的压缩曲线相重合。然而，值得注

意的是，具有相同初始干密度的原状和压实黄土在施

加竖向应力为200 kPa下所产生的湿陷变形差别显著。
需要指出的是本文湿陷试验中黄土试样是从 0 kPa逐
级加载到 200 kPa，待稳定后进行注水饱和，最后继续
逐级加载至 800 kPa。试验中对每级加载后的稳定变形
量都进行了记录，并绘制于图 7（a），（b）中（如 0～
200 kPa和 200～800 kPa曲线上数据点）。 

 

 

图 7 不同含水率下黄土湿陷结果 

Fig. 7 Collapsibility behaviors of loesses with different water  

contents 

为了定量对比分析原状和压实黄土湿陷变形，本

研究计算了黄土的湿陷系数： s p p 0( ) /h h hδ ′= − ，其中 ph
为注水前试样高度， ph′为注水后试样稳定高度，h0为

试样初始高度。图 8给出原状和压实黄土湿陷系数随
含水率的变化结果。从图 8中可以看出，原状和压实
黄土的湿陷系数均随含水率的增加而降低。更重要的

是，在低含水率状态下（如 w=16%），原状黄土的湿
陷系数比压实黄土大 42%。这主要是由于原状黄土颗
粒间存在黏土颗粒的胶结作用，在竖向应力为 200 kPa
时仍可保持相当大的孔隙比，在接下来的注水过程中，

颗粒间的黏土颗粒胶结作用部分失效破坏，产生较大

的湿陷变形。另一方面，在高含水率状态下（如

w>18%），原状黄土和压实黄土的湿陷系数差别不大。

这是由于随着含水率的增加，原状黄土中的黏土颗粒

胶结作用减弱，导致原状黄土压缩至 200 kPa时产生
较大的塑性压缩变形，其结构性显著破坏。进而在随

后的注水过程中产生与压实黄土相当的湿陷变形。 

 
图 8 不同含水率下原状和压实黄土湿陷系数 

Fig. 8 Collapsibility potentials of intact and compacted loesses  

..with different water contents 

值得注意的是，本文所测试黄土的初始干密度为

1.52 g/cm3，且在 200 kPa竖向应力作用下的湿陷系数
均大于 0.015，这与已有研究中[30]提出黄土湿陷性的

临界干密度为 1.40 g/cm3的研究结果有所差异。这可

能是由于测试黄土的结构性不同进而导致的湿陷性差

异。针对本文原状黄土，采样时整体看其颗粒排列较

为致密，但其内部存在一些 0.5～1 mm大孔隙，当含
水率较低时（如 16%），先期施加的 200 kPa应力可能
并未完全破坏这些大孔隙，在接下来的浸水过程中，

由于结构性的破坏导致这些大孔隙的失稳，进而产生

较大湿陷变形。针对本文中压实黄土，当在 20%的高
含水率时，其湿陷系数为 0.019。这与近期杨玉生等[21]

针对具有相同应力状态（200 kPa）和相近干密度（1.49 
g/cm3）和含水率（21%）的压实黄土测试得出 0.023
的湿陷系数较为接近（如图 8所示）。然而在低含水率
状态下，本文所测试压实黄土湿陷系数较杨玉生等[21]

结果偏大（如图 8所示）。这一方面是因为所采用黄土
的物性指标不同造成的湿陷性差异。另一方面，可能

是由于采用的压实制样方法不同而造成压实黄土的微

观结构差异，进而表现出不同的宏观湿陷性。根据已

有针对一般土的研究结果显示[31-32]，制作压实土样时

的初始含水率和击实方法（如静压和动压）等因素，

均会造成压实土样微观结构的差异，且这种差异在低

含水率状态下更为明显。这种微观结构的差异会造成

即使具有相同干密度和含水率的压实土样，其在宏观

上也会表现出不同的变形特性。但是这些针对一般土

的研究结论是否适用黄土还需进一步的研究。 
3.4  压缩试验结果及分析 

图 9（a）给出了原状黄土在不同含水率下的压缩
曲线。由结果可知，原状黄土的孔隙比随竖向应力的

变化显示很强的非线性关系。每条压缩曲线可明显的
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区分弹性线性段和塑性线性段。弹性线性段和塑性线

性段的交点定义为屈服应力。从图中可以看出，原状

黄土在饱和、含水率为 16%，17%和 19%情况下，其
屈服应力分别为 38，73，101，223 kPa。由此可知，
原状黄土的屈服应力随含水率的增加而显著减少。这

与陈存礼等[19]研究结果一致。这可能由两方面原因造

成：①随含水率的增加，原状土样中毛细弯液面的数

量减少，由于该毛细弯液面产生的张拉应力对土骨架

有稳定作用[29]，因此导致原状土样的屈服应力减小；

②随含水率的增加，原状土样颗粒间由黏土颗粒产生

的胶结作用减弱[10]，因此也会造成土骨架强度的削

弱，进而降低屈服应力。图 9（b）给出了压实黄土在
不同含水率下的压缩曲线。和原状黄土类似，压实黄

土的压缩曲线中孔隙比和竖向应力的关系也显示出很

强的非线性。同样定义其弹性线性段和塑性线性段的

交点为屈服应力。压实黄土在饱和含水率和含水率为

16%，18%和 20%条件下的屈服应力分别为 25，39，
58，72 kPa。由结果可知压实土样的屈服应力同样随
含水率增加而减小。这与之前学者[4, 19]的研究结果一

致。然而，由于制样原因，压实土样中颗粒间黏土颗

粒的胶结作用被很大程度上破环（见图 4扫描电镜结
果）。因此该屈服应力的减小只归因于毛细弯液面数量

的减少。为了进一步定量的分析原状和压实黄土的屈

服特性，图（10）绘制了原状和压实黄土的屈服应力
随含水率的变化规律曲线。 

 

 

图 9 不同含水率下黄土压缩试验结果 

Fig. 9 Compression curves of loesses with different water contents 

图 10 给出了原状和压实黄土在不同含水率状态
下屈服应力的对比数据。从图 10中可以看出，原状黄

土在各个含水率状态下的屈服应力均大于相应含水率

下压实黄土的屈服应力。这是由于原状黄土具有黏土

颗粒胶结进而产生结构性而导致的（见前文针对图 4
扫描电镜结果分析）。更重要的是，原状黄土屈服应力

较压实黄土屈服应力增大的程度随含水率的减小而显

著增加。例如，在饱和含水率状态下，原状黄土屈服

应力较压实黄土屈服应力大 52%。然而，当含水率减
小至 16%时，原状黄土屈服应力较压实黄土大 210%。
上述结果说明了原状黄土的结构性是随含水率的降低

而显著增强的。这也与图 8中原状和压实黄土湿陷试
验结果相一致，即原状黄土由于结构性的减弱，其在

高含水状态下的湿陷性与压实黄土较为接近。在低含

水率状态下，由于原状黄土的强结构性，其湿陷性较

压实黄土显著增加。 

 

图 10 原状和压实黄土屈服应力随含水率变化规律 

Fig. 10 Relationship between water content and yield stress of  

intact and compacted loesses 

4  结    论 
本文通过对比研究具有相同初始干密度和含水率

的原状和压实黄土的持水特性和湿陷性可得出 3点主
要结论。 
（1）压实黄土持水特征曲线的进气值相比于原状

黄土进气值大 75%。另一方面，在吸力小于 7 kPa时，
原状黄土持水特征曲线的滞回度大于压实黄土，这主

要是由于原状黄土中存在超大团粒间孔隙导致孔隙通

道截面直径差别显著，所以原状黄土的瓶颈效应更为

显著。在吸力范围为 7～80 kPa时，原状黄土的持水
特征曲线的滞回度小于压实黄土。这主要是由于原状

黄土在现场经历了多次的脱—吸湿循环，因此由脱—

吸湿循环历史产生的时效性对原状黄土更为显著，导

致较小的滞回性。 
（2）原状和压实黄土的湿陷性均随含水率的增加

而降低。对比原状和压实黄土湿陷性可知，在含水率

较低情况下（16%），原状黄土的湿陷性较压实黄土大。
这是由于原状黄土中存在黏土颗粒胶结，在该胶结作

用下原状黄土在施加 200 kPa的竖向应力后仍可维持
较高的孔隙比，在随后的注水过程中，黏土颗粒的胶
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结作用被很大程度的破坏，产生较大的湿陷性。另一

方面，在较高的含水率状态下（>18%），研究发现原
状和压实黄土的湿陷性差别不大。 
（3）原状和压实黄土的压缩试验显示其屈服应力

均随含水率的增加而减小，并且相同含水率情况下原

状黄土的屈服应力较压实黄土大。更重要的是，原状

黄土屈服应力较压实黄土屈服应力的增大程度随含水

率的减小而显著增加。这说明了原状黄土的结构性与

其含水状态相关且随着含水率的降低而增强。上述结

论可进一步说明原状和压实黄土在高含水率状态下湿

陷性较为接近，但在低含水率状态下湿陷性差别显著

这一试验结果。 
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四类常见边坡岩石类别识别和边界范围确定的方法 
王鹏宇，王述红

*
 

（东北大学资源与土木工程学院，辽宁 沈阳 110819） 

摘  要：岩质边坡岩石的分类与边界范围的确定对于边坡稳定性的分析至关重要，目前人工方法效率低且受主观因素
影响，所以基于 Tensorflow 建立了岩质边坡图像集分析的卷积神经网络模型，通过卷积操作和池化操作分别对 80000
张岩质边坡图像进行特征信息的提取和压缩，然后对网络模型进行训练从而实现了岩质边坡岩石的自动识别与分类；

采用训练集和测试集中的岩质边坡图像对模型进行检验分析，训练集准确率达到了 98%，测试集准确率达到了 90%，
显示了训练之后的网络模型具有良好的鲁棒性，达到了理想的训练效果。接下来以边坡不同岩石的颜色为主要区分依

据，利用深度学习回归操作对岩质边坡不同种类岩石的范围进行确定，为验证算法效果，选取标准彩色岩质边坡图像

进行仿真试验，边界检测效果准确。最终采用深度学习建立的网络模型，实现了岩质边坡岩石识别与边界范围划分的

快速化、自动化，为后续将图像识别获取的岩质边坡信息导入团队自主研发的 GeoSMA-3D软件中，作为对岩质边坡等
级判定的重要参数。 
关键词：岩质边坡；卷积神经网络；深度学习；图像识别；边界范围 
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Method for identifying four common rock types of slopes and                    
determining boundary range 

WANG Peng-yu, WANG Shu-hong 
(School of Resources & Civil Engineering, Northeastern University, Shenyang 110819, China) 

Abstract: Rock classification and boundary determination of rock slopes are very important for the analysis of slope stability. 

At present, the artificial methods are inefficient and affected by subjective factors. So a convolution neural network model for 

the image set analysis of a rock slope is established based on Tensorflow. Through convolution operation and pooling operation, 

the feature information of 8000 original rock slope images is extracted and compressed respectively. Then the network model is 

trained to realize the automatic recognition and classification of the rock slope. The model is tested and analyzed by using the 

images of rock slopes in training set and testing set. The accuracy rate of the training set and the testing set is 98% and 90%, 

respectively. It is shown that the network model after training has good robustness and achieves ideal training effect. Next, the 

color of different rocks on the slope is taken as the main basis. The boundary of different types of rock on the rock slope is 

calibrated by the deep learning boundary extraction technology. To verify the effectiveness of the algorithm, the standard color 

image of the rock slope is selected for simulation experiment, and the results of boundary detection are accurate. The network 

model established by deep learning realizes the requirements of rapid and automatic rock identification and boundary range 

division of rock slopes, and introduces the rock slope information acquired by image recognition into the GeoSMA-3D software 

independently developed by the team，as an important parameter for determining the grade of rock slopes. 

Key words: rock slope; convolutional neural network; deep learning; image recognition; boundary range 

0  引    言 
边坡不同岩石的类别和范围的划定是边坡科学研

究中的基础性工作。过去往往通过复杂的仪器设备进

行现场取样，人为地根据岩石的颜色、结构构造等辨

识边坡岩石的种类以及不同岩石边界范围的标定，这样

的过程费时费力。但是随着大数据时代的来临，通过人

工智能对边坡岩石图像快速识别类别成为可能[1-3]。自
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20 世纪 80 年代以来，神经网络在理论和应用等方面
都获得了巨大成功，2016 年围棋选手李世石 4∶1 惨
败于 AlphaGo，将“深度学习”推向高潮，人工智能
时代已经来临。所谓深度学习（deep learning）就是通
过多隐层的感知器将低层次的特征有效组合起来，对

特征逐步进行提取从而形成能够表示某类属性的抽象

高层次特征，即通过多层抽象来学习数据表征[4-6]。 
本文试图基于 Tensorflow 框架将卷积神经网络

（convolutional neural networks，CNNS）引入到岩质
边坡岩石图像处理中。通过深度学习不仅需要对边坡

岩石的类别进行识别还需要对不同岩石的范围进行标

定，为分析岩质边坡的稳定性提供重要的参考依据。 

1  边坡岩石识别特征及研究方法 
常规的边坡岩石识别与分类主要有两种方法。第

一种是物理试验法，即运用物理测试手段对边坡岩石

进行检测。例如，采用 X射线粉末衍射、扫描电镜、
红外光谱、差热分析、电子探针、高光谱图像等方法

进行分析[7-8]。第二种是数学统计分析法，即通过传统

的数学统计与计算分析对岩质边坡的分类特征进行识

别与提取。例如，运用 Sr和 Yb作为分类特征或者综合

运用多重分形局部奇异性与空间加权分析的方法识别

和提取岩石异常信息[9-11]。 
上述两类方法存在试验复杂、周期偏长、受主观

影响较大等缺陷，同时无法满足现场测量评价的需要，

为了可快速准确地提取岩质边坡岩石信息，很多专家通

过智能算法对岩石图像进行了研究：张旭等[12]应用朴

素贝叶斯K邻近算法进行了岩石图像分类；康丽萍等[13]

分别利用 softmax 多分类器和多分类支持向量机
（SVM）实现图像分类；张嘉凡等[14]提出了基于聚类

分析算法的岩石 CT图像分割及量化方法；Li等[15]采用

迁移学习方法对砂岩图像进行了训练，最终获得了精

度较高的砂岩图像分类模型。分析上述研究进展发现

存在一些不足之处：首先图像采用经过后续加工后的

标准岩石薄片，而不是以原始状态的岩质边坡图像作

为训练数据集；其次，未对边坡不同岩石的边界进行

标定，无法确定边坡各类岩石的边界范围。对此，本

文提出一种基于 CNN 的边坡岩石分类及范围标定的
方法，其中数据集采用现场未经处理的边坡岩石图像。 

2  岩质边坡图像识别的原理与方法 
2.1  四类常见边坡岩石图像样本库的建立 

从互联网到物联网，再到最后的万物智能，大数

据发挥了至关重要的作用，从图 1数据规模与深度学
习效果的关系可以看出充足的数据样本可以大大提高

深度学习的效果[16]。 

 

图 1 数据规模与深度学习效果的关系 

Fig. 1 Relationship between data size and deep learning effects 

对高陡边坡岩石图像的采集存在一定的风险性，

复杂多变的地质条件加大了工程人员的测量难度，如

何不受地质条件的限制实现边坡全景图像的获取，并

保证测量人员的安全，成为边坡图像获取中的棘手问

题。对此团队采用无人机设备进行了岩质边坡全景图

像的采集（见图 2），取得了很好的效果。生成 8000
张高分辨率原始图像数据集，对数据集进行增强处理，

先将 8000 张原始数据集图片采用 Horizontal flips 操
作，对图像进行水平翻转，再采用 Random crops操作，
对图像进行裁剪，将图片调整为 224×224的大小，图
像数据集扩大到 80000张。 

 

图 2 无人机现场采集数据 

Fig. 2 Data acquisition by UAV on site 

采集了常见的 4类边坡岩石图像，训练集与测试
集数量见表 1，训练集是从各类岩质边坡总样本中随
机抽取，剩下的作为测试集。 

表 1 样本数据 

Table 1 Sample data 
边坡岩石种类 图像数量 训练集 测试集 
玄武岩 20000 16000 4000 
花岗岩 20000 16000 4000 
砂岩 20000 16000 4000 
片岩 20000 16000 4000 

2.2  图像预测方法 

岩质边坡图像在计算机中表示成三维数组形式
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(w，h，d)，其中 w为图像宽度，h为图像高度，d为
图像色彩通道，当图像是灰度图时 d取 1，彩色图时 d
取 3。每张图像由若干像素点组成，每个像素点取值
范围从 0到 255，本文将边坡岩石图像统一切割成 224
×224×3的大小。通过得分函数计算每张图像属于各
类别的得分值，当某一类别得分值最高，预测结果则

属于该类别，得分函数为 
( , )f x W Wx b= +   ，           (1) 

式中， x为图像中各像素点大小，W 为计算机随机生
成的权重参数，b 为图像进行的几分类操作。假定一
张边坡岩石图像有 4个像素点，分别为 56，231，24，
2，进行 3 分类操作，得分函数计算出该图像属于 A
类别的得分值为-96.8，属于 B类别的得分值为 437.9，
属于 C 类别的得分值为 61.95，可以通过得分值判断
该图像属于 B类别（见图 3）。 

 

图 3 得分函数的计算结果 

Fig. 3 Calculated results of score function 

2.3  预测结果的修正 

在图像识别过程中仅仅依靠得分函数进行分类判

断是不够准确的。比如有三类边坡岩石类别 A，B，C，
计算得分值如表 2所示。 

表 2 得分函数预测结果 

Table 2 Predicted results of score function 
真实分类 

网络分类 
A B C 

A 3.2 1.3 2.2 
B 5.1 4.9 2.5 
C -1.7 2.0 -3.1 

对比发现图像最大得分值所对应的岩质边坡类别

与实际类别不一致，出现分类错误，需要引入修正方

法，本文在网络中加入 SVM损失函数： 

max(0, 1)
i ii j y j yL s s≠= − +∑         (2) 

式中， js 为预测结果属于错误类别的得分，
iys 为预测

结果属于正确类别时的得分。利用 SVM 损失函数计
算出 A类边坡岩石图像的损失值为max(0，5.1-3.2+1)+ 
max(0，-1.7-3.2+1)=2.9；B类边坡岩石图像的损失值
为 max(0，1.3-4.9+1) + max(0，2-4.9+1)=0；C类边坡
岩石图像的损失值为 max(0，2.2-(-3.1)+1) + max(0，
2.5-(-3.1)+1)=10.9。 
由损失函数计算结果发现图像预测结果与实际越

接近损失值越小，图像预测结果与实际越偏离损失值

越大。当有多组图像时，SVM损失函数表达式为 

1
1 max(0, ( ; ) ( ; ) 1)

i i

N
i j y i j i yL f x W f x W

N = ≠= − +∑ ∑ ，

(3) 
式中，N为图像的数量。在边坡岩石图像识别的神经
网络模型计算得分函数时发现有时会出现

T
1W x =  

T
2W x的现象，比如当像素点 [ ]1,1,1,1x = 时，计算机自

动生成的权重参数 [ ]1 1,0,0,0W =  2 [0.25 0.25W = ， ， 
0.25 0.25]， 时，

T T
1 2 1W x W x= = 。虽然得分值相同，但

是权重参数 [ ]1 1 0 0 0W = ，，， 时只关注图像数据中的第一

个像素点，其他像素点等于任何值对得分结果没有任

何影响。权重参数 [ ]2 0.25 0.25 0.25 0.25W = ， ， ， 的分布则

比较均匀，会对图像数据中所有像素点进行计算。 1W
只能关注图像数据中的一部分， 2W 关注于图像数据的
整体，为了在边坡岩石图像识别卷积神经网络中得到

2W 类型的权重参数，在网络模型中引入正则化惩罚
项，即 

  2
,( ) k l k lR W W= ∑ ∑   。          (4) 

权重参数 1W 的正则化惩罚结果为 1， 2W 的正则化
惩罚结果为 0.25，SVM损失函数的最终形式为 

1
1 max(0, ( ; ) ( ; ) 1)

i i

N
i j y i j i yL f x W f x W

N = ≠= − + +∑ ∑
( )R Wλ  。                          (5) 

当得分值越大，对应的损失函数结果越小，得分

值越小，对应的损失函数结果越大，所以损失函数值

越小，预测结果越准确。 
2.4  得分值的转化  

通过上述 SVM 损失函数计算输出的是得分值，
而不同类别的得分值之间相互比较很麻烦，因为本文

进行的是边坡岩石图像分类操作，引入 softmax 分类
器可以成功地将得分值转换成为概率值，概率值在分

类处理时更加方便、直观。一张边坡岩石图像预测属

于玄武岩边坡的概率为 60%，属于砂岩边坡的概率为
30%，属于花岗岩边坡的概率为 20%，此时便可以直
观地将该岩石图像归类为玄武岩边坡。 

softmax函数如式（6）所示，其中输入值是一组
向量，向量中各元素为所有类别的评分值，结果输出

一组向量，向量中每个元素值范围为 0～1，且所有元
素之和为 1。 

e( )
e

j

k

Z

j Z
k

f z =
∑   ，            (6) 

式中， jZ 为边坡岩石图像属于正确类别时的得分， kZ
为图像属于错误类别时的得分。得分值转化为概率值

时采用如下式所示的损失函数： 
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elog

e

yi

j

f

i f
j

L
 
 = −
 
 ∑

  ，          (7) 

式中， yif 为边坡岩石图像属于正确类别时的概率值，
jf 为图像属于错误类别时的概率值。 
输出概率时采用对数函数计算损失值，因为当对

正确类别的概率值计算损失值时，概率值越趋近于 1
符合正确类别的概率越大，所以要求其损失计算结果

越趋近于 0，概率值越趋近 0 符合正确类别的概率越
小，所以要求其损失计算结果越大，这样的变化趋势

符合对数函数。对数函数中当 x取值越接近于 1 时，
对应的结果 y值越小，也就是损失值越小；当 x取值越
接近于 0时，对应的结果 y越大，得到的损失值越大。 

3  岩质边坡图像深度学习模型构建 
卷积神经网络为代表的深度学习模型是目前图像

识别中应用最广泛的方法，完整的卷积神经网络包含

输入层、卷积层、池化层、全连接层、输出层。相比

其他神经网络多了卷积层和池化层。卷积层可以更有

效的提取图像的特征，池化层压缩图像特征，减少计

算量[17-18]。本文卷积神经网络总体模型结构的设计和

模型的运算过程如图 4所示，整体模型共包含 16层：
其中 13个卷积层，3个全连接层。 

INPUT:[224×224×3] 
CONV3-64:[224×224×64] 
CONV3-64:[224×224×64] 

POOL2:[112×112×64] 
 

CONV3-128:[112×112×128] 
CONV3-128:[112×112×128] 

POOL2:[56×56×128] 
 

CONV3-256:[56×56×256] 
CONV3-256:[56×56×256] 
CONV3-256:[56×56×256] 

POOL2:[28×28×256] 
 

CONV3-512:[28×28×512] 
CONV3-512:[28×28×512] 
CONV3-512:[28×28×512] 

POOL2:[14×14×512] 
 

CONV3-512:[14×14×512] 
CONV3-512:[14×14×512] 
CONV3-512:[14×14×512] 

POOL2:[7×7×512] 

 
FC:[1×1×4096] 
FC:[1×1×4096] 

FC:[1×1×4]  

图 4 模型结构 

Fig.4 Model structure 

所谓隐藏层就是对输入的边坡岩石图像进行一系

列的特征提取、压缩等操作。本文采用不同的隐藏层

对拟合效果进行分析，当只有一个隐藏层时计算函数

为 f Wx= ，得分函数为线性方程，分类效果如图 5（a）
所示，当隐藏层增加到 3 层时计算函数为

3 2 1max(0 max(0 ))f W W W x= ， ， ，分类效果如图 5（b）
所示，当隐藏层为 6时分类效果如图 5（c）所示。可
以发现越多的隐藏层，越能够表达复杂的模型，拟合

效果越好。本文经过多次试算最终确定隐藏层包含 13
个卷积层和 5个池化层时网络学习效果最好。 

   

（a）隐藏层为 1    （b）隐藏层为 3     （c）隐藏层为 6 

图 5神经网络具有不同隐藏层的拟合效果 

Fig. 5 Fitting effects of neural network with different hidden layers 

3.1  岩质边坡图像特征的提取 

卷积操作提取边坡岩石图像特征的过程如图 6所
示，借助卷积核与图像上相应大小的区域进行卷积运

算，其中每一个卷积核对应着一个权值矩阵，然后对

权重矩阵所覆盖的图像像素进行加权，结果作为该卷

积核在图像该区域的响应，该区域计算结束之后卷积

核以一定步长滑动，类似于图像处理中使用的“窗口”

从而使卷积核作用于整张图像，最终得到一张特征图，

可以使用多个卷积核同时对一张图像进行卷积操作。

卷积计算表达式为 

1
( , ) ( , ) ( , ) ( , )

a b

s t b
f x y w x y w s t f x s y t

=− =−

× = − −∑ ∑ ，(8) 

式中， ( , )f x y 为边坡岩石图像上点 ( , )x y 的灰度值，
( , )w x y 为卷积核。 
在卷积之前图像输入的大小为 1 1 1W H D× × ，卷积

过程中需要指定的超参数为卷积核 filter 的个数K、
filter 的大小 F 、stride 步长 S、pad 边界填充 P，经
过一次卷积操作后图像输出的大小为 

 
2 1

2 1

2

( 2 ) / 1 
( 2 ) / 1 

 

W W F P S
H H F P S
D K

= − + + 
= − + + 
= 

，

，

。

       (9) 
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边坡岩石图像的固定分辨率为 224×224×3，本
文设计的深度学习模型卷积层使用 3×3大小的卷积
核，stride取 1，pad取 1；卷积运算过程如图 4所示。
使用 ReLU函数作为激活函数： ( ) max(0, )f x x= ，当 x
≤0， ( ) 0f x∇ = ；当 0x > ， ( ) 1f x∇ = 。通过卷积操作
对岩质边坡图像进行特征的提取，卷积可视化如图 7
所示。 

 

图 6 卷积核对图像特征的提取 

Fig. 6 Extraction of image features by convolution kernel 

 

(a) 低层次特征     (b) 中层次特征     (c) 高层次特征 

图 7 岩质边坡图像卷积可视化 

Fig. 7 Convolution visualization of rock slope image 

3.2  岩质边坡图像特征的压缩 

为减少计算机对图像数据的运算工作量，池化层

将卷积之后的特征图进行压缩，去除特征图中重复多

余的信息，保留重点特征信息。池化运算分为平均池

化和最大池化，本文选用最大池化计算方法，池化核

大小设定为 2×2，stride取 2。计算方式如图 8所示。 

 

图 8 最大池化的计算 

Fig. 8 Calculation of maximum pooling 

3.3  全连接层与输出层 

经过反复卷积和池化操作之后，提取出边坡岩石

图像的深层次特征并缩减特征图的维度和大小；之后

将最后一层岩质边坡图像特征转化为一维向量的形式

并连接成一个全连接网络，全连接层使用 softmax分

类器，如图 9所示，最终输出属于 4种边坡岩石类型
的概率值。 

 

图 9 岩质边坡图像深度学习全过程 

Fig. 9 Whole process of deep learning of rock slope image 

3.4  岩质边坡图像识别训练方法 

对采集的边坡岩石图像数据进行训练，总迭代次

数 3000次，初始学习率设置为 0.0001，训练过程中为
了减少计算量以及防止过拟合现象的出现，所以采用

如图 10所示的 Drop-Out操作，Drop-Out的概率值取
60%。训练时每次随机选择 2000张图像进行训练，每
张图像都会多次使用，并选择 200张图像进行交叉验
证，每迭代 100次对训练进行评价。 

 
图 10 Drop-Out计算方法 

Fig. 10 Drop-Out calculation method 

整个训练过程如图 11所示，可以分为前向传播和
反向传播。前向传播首先从训练数据集中随机选取样

本 P( , )X Y ，其中 X 表示待输入的边坡岩石图像， PY 表
示该图像的实际类别，经过反复交替执行卷积与池化

操作后输出该图像类别 PO 。反向传播：边坡岩石图像
经前向传播输出的预测类别 PO 与相应的实际类别 PY
的差，然后使用极小化误差的方法反向传播优化各权

值参数W 。 

 
图 11 反向传播过程中 ReLU函数的计算 

Fig. 11 Calculation of ReLU function in back propagation 

3.5  网络训练结果 

本文深度学习模型在训练过程中训练准确率、测

试准确率及损失值随迭代次数的变化如图 12所示。其
中训练准确率表示训练集中的边坡岩石图像分类正确
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的概率，测试准确率表示未经训练的测试集中边坡岩

石图像分类正确的概率，损失值表示边坡岩石图像网

络识别模型学习的效果，损失值越小学习训练效果越

好，通过反向传播修正权重参数W ，从而降低损失值。 

 

 
图 12 训练过程中 3项指标的变化 

Fig.12 Variation of three indices during training 

从图 12可以看出，当迭代到 1500步时网络基本
收敛，损失值在之前迭代过程中迅速下降并在 0.1 左
右趋于平稳；训练准确率和测试准确率分别达到 95% 
和 85%；根据 3个指标的变化趋势可以看出岩质边坡
岩石图像网络识别模型训练效果理想。 

使用训练的岩石图像网络模型对测试集中 16000
张图像分类，结果如表 3 所示，其中正确分类 14790
张图像（92.4%），错误分类 1210张图像（7.6%），对
比结果可以看出：网络模型对玄武岩边坡和砂岩边坡

的识别率较高，这两类岩质边坡特征明显容易准确识

别，但是容易将花岗岩边坡和片岩边坡分类混淆。 

表 3 测试结果 

Table 3 Test results  
真实分类 

网络分类 玄武岩边

坡 
花岗岩边

坡 
砂岩

边坡 
片岩

边坡 
玄武岩边坡 3910 60 20 90 
花岗岩边坡 50 3520 30 420 
砂岩边坡 10 40 3890 20 
片岩边坡 30 380 60 3470 

4  边坡不同类别岩石范围的确定 
上述提出了岩质边坡岩石类型识别分类的网络模

型，但岩质边坡的岩石类型不是单一的，种类往往繁

多，仅依靠图像识别分类操作无法对边坡不同种类岩

石范围进行确定，纹理和颜色是不同类别岩石之间最

大的区别。因为岩石纹理属于微观层面光靠宏观图像

无法准确获取，所以以颜色为主要区别特征利用深度

学习回归操作确定边坡不同岩石范围。 
4.1  边坡岩石图像特征加强处理 

以岩石的颜色为主要特征确定边坡不同岩石的范

围，为了得到更好的划分效果对岩石图像的颜色特征

进行加强处理。图像的颜色特征通常采用 RGB和 HIS
的基本向量进行描述，HIS中 H 表示图像色调，S表
示图像色深，I表示图像光强。HIS的颜色参量相关性
具有比 RGB的颜色参量相关性低的优势，其中光强 I
对外界环境具有很强的惰性[19]，所以重点对图像的色

调 H和色深 S进行分析[20-21]。通过下式将边坡岩石图

像的 RGB值转换得到色调 H 和色深 S的值，实现对
岩石图像颜色特征的加强。 

{          ( )
π      ( )

G BH G B
θ
θ= +

≥
≤   ，        (10) 

π 2arctan
2 3( )

R G B
G B

θ
 − −

= −  
− 

  ，     (11) 

22 ( ) ( )( )
6

S R G R B G B= × − + − − 。(12) 

4.2  边坡不同岩石回归操作 

对岩质边坡岩石类别的识别在深度学习中属于

classification 操作，而确定不同岩石的范围属于
location操作，location操作的过程仍然是输入一个边
坡岩石图像，经过多次卷积和池化操作，最终得到一

个特征图，将特征输入到全连接层。但是区别在于岩

石识别中全连接层采用的是 class scores，在确定不同
岩石范围中全连接层采用的是 box corrdinates。采用
box corrdinates 对输入全连接层的特征图计算预测位
置和真实位置之间的差异，两者之间的差异通过损失

值来衡量，通过不断地拟合操作使得预测位置和真实

位置之间的差异越来越小。 
上文已经构建了岩质边坡岩石类别分类的深度学

习模型，所以直接采用上述模型结构。同时将全连接

层中的 class scores改为 box corrdinates，将损失函数
采用的 softmax 函数改为欧式距离 L2distance 函数，
网络中其他参数均保持不变[22]。虽然分类和回归操作

的全连接层都连接相同的特征图，但是对特征图采用

不同的损失函数所进行的操作是不同的，将原来

softmax 损失函数改为解决回归问题的欧式距离
L2distance 函数，最后结果会输出岩质边坡图像中不
同类型岩石的范围坐标（x，y，w，h）。 
为验证模型训练效果，选择无人机测量生成的现

场岩质边坡图像。通过网络模型中分类和回归的操作

对岩质边坡的岩石种类进行识别并确定不同类别岩石

的范围，结果如图 13所示。 
可以看出训练好的网络模型能够确定边坡岩石所
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属类别及该类岩石的范围。图像中没有进行标定的部

分说明不属于本文研究的四类岩石，因为网络模型没

有学习过，所以无法进行识别。下一步将采集更多类

别的边坡岩石数据样本，增加网络模型岩石识别的种

类，使网络不仅仅局限于本文的四类边坡岩石。 

  

（a）玄武岩范围                 （b）花岗岩范围 

  

（c）砂岩范围                   （d）片岩范围 

图 13 岩质边坡图像分类和回归结果 

Fig. 13 Classification and regression results of rock slope images 

5  结    论 
采用无人机对云南岩质边坡进行图像采集，提出

基于卷积神经网络的深度学习方法对图像进行特征学

习，实现边坡岩石类别的自动分类和边界范围的确定，

得到以下 3点结论。 
（1）深度学习技术对图像的数量和质量要求很

高，利用无人机对高陡边坡的全景图像进行采集，提

高了图像获取的效率和数量，并且能够保证工作人员

的安全，同时不受地质条件限制。本文利用无人机设

备对云南边坡进行全景高清图像采集，极大地满足了

卷积神经网络的训练要求。 
（2）将卷积神经网络分类操作应用到边坡岩石图

像分类中，输入原始岩质边坡图像数据，由卷积网络

自动提取图像特征，训练之后网络达到 90%的准确率，
说明网络模型可以有效地提取边坡岩石图像的特征，

实现岩质边坡岩石的自动识别分类。 
（3）以岩石的颜色作为主要区分特征，利用深度

学习回归操作对边坡不同类别岩石的范围进行划分。

输入任意边坡图像进行检测，验证了网络模型边界范

围确定方法的准确性，实现了岩质边坡不同岩石划分

快速化、自动化的要求。 
 

6  展    望 
（1）深度学习无需多余的专业仪器，依靠图像实

现对边坡岩石的识别和范围的确定，后续将图像识别

获取的岩质边坡信息导入团队自主研发的

GeoSMA-3D 边坡稳定分析软件中，将通过岩石种类
描述边坡岩石的坚硬程度以及不同岩石范围描述边坡

的完整性，作为对岩质边坡等级判定的重要参数，提

出一种准确快速的边坡分级方法[23-25]。 
（2）数据库样本的大小决定了深度学习训练的准

确率及训练过程中是否容易出现过拟合，本文尝试建

立岩质边坡图像特征样本库，但目前图像数量远远不

够，且样本的主要来源为云南岩质边坡，所以下一步

将开展岩质边坡样本收集整理研究工作。增加网络模

型岩石识别的种类，使网络不仅仅局限于本文的四类

边坡岩石。 
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大足石刻小佛湾造像砂岩室内模拟劣化试验研究 
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摘  要：风化是当前大足石刻小佛湾造像砂岩最为严重的病害之一，基于造像赋存环境设置 3 组室内模拟劣化试验：
干湿循环、冻融循环（饱水组和干燥组）和酸雨循环试验（pH=2.6，4.1，5.6），进行 45 个循环周期试验研究，历时
320 d，以此模拟小佛湾造像砂岩的风化过程。在试验前以及每个试验周期后，量测试样质量、表面硬度和纵波波速进
行风化程度检测，并通过显微拍照（60倍）观察试样表层微观结构特征。最后对试样进行 X射线衍射（XRD）、扫描
电镜（SEM）和表面吸水性测试来分析劣化机理，并通过色差测试来检测表面颜色变化。试验结果表明：砂岩的主要
破坏方式为粉化剥落。砂岩原生层理和泥质团块最先受风化作用的影响。砂岩的质量、表面硬度和纵波波速呈逐渐下

降趋势。水对砂岩的破坏是由表及里依次进行的。酸雨循环对砂岩的破坏最严重，冻融循环次之，干湿循环最小。因

此，此次研究成果将为大足石刻小佛湾造像的保护提供依据。 
关键词：砂岩；小佛湾；干湿循环；冻融循环；酸雨循环 
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Experimental study on indoor simulated deterioration of sandstone of          
Xiaofowan statues at Dazu Rock Carvings 

LI Zhen1, ZHANG Jing-ke1, LIU Dun1, ZHANG Ke2, LIU Jian-hui2, LI Li2, LIANG Xing-zhou2 
(1. Key Laboratory of Mechanics on Disaster and Environment in Western China, the Ministry of Education of China, and School of Civil 

Engineering and Mechanics, Lanzhou University, Lanzhou 730000, China; 2. Chinese Academy of Cultural Heritage, Beijing 100029, 

China) 

Abstract: The sandstone of Xiaofowan at Dazu Rock Carvings in China has severe weathering. To solve this problem, three 

experiments are set up based on the local environment: wetting-drying cycles, freeze-thaw cycles (saturated group and dry 

group) and acid rain cycles (pH=2.6, 4.1, 5.6). In this study, the mass, surface hardness and P-wave velocity are measured to 

explore the weathering degree of sandstone over multiple experimental cycles (for a total of 45 periods, 320 days), and the 

surface microstructure of the sandstone is photographed (60 times). The X-ray diffraction (XRD), scanning electron microscope 

(SEM) and water absorption are executed to analyze the weathering mechanism of sandstone. The color change is detected 

through the color difference tests. The experimental results show that the main damage phenomenon of the sandstone is 

granular disintegration. The primary bedding and argillaceous mass of sandstone are first affected by weathering. The mass, 

surface hardness and P-wave velocity of the sandstone gradually decrease. The damage by water is performed on the sandstone 

from the surface to the inside. The damage degrees affecting the sandstone weathering are in turn as follows: acid rain cycles, 

freeze-thaw cycles, wetting-drying cycles. Therefore, the results of this study may provide a basis for the protection of 

Xiaofowan statues at Dazu Rock Carvings. 

Key words: sandstone; Xiaofowan; wetting-drying cycle; freeze-thaw cycle; acid rain cycle 

0  引    言 
大足石刻是重庆市大足县境内摩崖造像的总称，

1999年 12月被列入《世界遗产名录》，是全国重点文
物保护单位[1]。大足石刻小佛湾造像是大足石刻的重

要组成部分，然而其八百多年来经受冷暖交替，雨雾

侵蚀等自然因素作用，产生了风化、水害、生物病害

以及表面污损等多种病害。其中风化是当前小佛湾造

像最为严重的病害之一，水的迁移、温度变化及酸性
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降雨是造成其风化的主要原因，究其本质是典型的水

岩相互作用。 
水岩相互作用是 Obyhhkob（水文地球化学的奠基

人之一）在 20世纪 50年代提出来的重要理论[2]。目

前，国内外学者对于水岩相互作用岩体损伤劣化研究

已有较多成果，简述如下： 
（1）干湿交替循环作用下有关岩石力学参数的变

化规律及损伤特性的研究。如在早期，就有 Jeng等[3]

研究发现饱和状态下砂岩单轴抗压强度下降 40%～
60%，变形模量下降 50%左右。Özbek[4]研究了干湿循

环、冻融循环作用下凝灰岩物理力学参数的变化规律。

张鹏等[5]、傅晏等[6]、邓华锋等[7]研究表明随着干湿循

环次数的增多，砂岩劣化效应越显著且不可逆。 
（2）冻融循环对岩石的物理力学性质及破坏机制

的研究。如 Nicholson等[8]得到岩石内部已有的缺陷对

其冻融劣化影响的 4 种损伤模型。Tan 等[9]研究发现

花岗岩在冻融循环下其力学性能随着冻融循环次数的

增加逐渐劣化。韩铁林等[10]、李小娟等[11]研究表明水

化学溶液和冻融循环的共同作用对岩石的损伤劣化是

相互促进的。张慧梅等[12]研究表明冻融与荷载的共同

作用可使岩石总损伤呈非线性加剧。 
（3）岩石水化学溶液浸泡试验研究。如 Feucht

等[13]通过不同化学溶液来研究离子浓度对砂岩的影

响。Hutchinson等[14]、刘新荣等[15]用不同浓度的溶液

模拟酸雨作用，得出酸性环境下岩石劣化最严重。 
（4）饱水或不同含水率情况下岩石的物理力学性

质研究。如 Okubo等[16]研究了饱水与风干两种状态下

岩石的应力、应变及蠕变特性。邓华锋等[17]研究表明

岩石的纵波波速与饱水度呈非线性关系。 
但是，相比国外，国内对于砂岩材质石质文物的

水岩相互作用研究较少，主要是模拟酸雨对文物的侵

蚀，有少量冻融循环对文物的影响研究。如陈卫昌等[18]

研究了酸雨的淋蚀作用和浸泡作用对不同文物区石灰

岩的影响。孙明虎等[19]通过设置不同 pH 值下的酸雨
浸泡试验来研究酸度对花岗石的影响。方云等[20]分析

归纳出循环冻融条件下云冈石窟砂岩的主要物理力学

特性。目前，对于大足石刻的室内劣化试验研究主要是

模拟大足石刻盐风化劣化效应，如谭松娥[21]通过室内模

拟 Na2SO4 结晶过程，得出 Na2SO4 结晶对大足石刻岩

体的破坏过程和破坏方式。然而干湿循环、冻融循环及

酸雨循环对于大足石刻的劣化试验研究还未开展。 
鉴于此，本文根据大足地区和小佛湾所在微环境

气象及大气环境特征进行室内模拟劣化试验研究，分

析归纳出大足石刻小佛湾造像砂岩的物理力学特性，

以期对大足石刻小佛湾造像的保护提供依据。 

1  试验概况 
1.1  试验样品 

小佛湾造像是使用当地砂岩条石加工砌筑而成，

试验所用样品取自小佛湾造像西侧 200 m 大佛湾冲
沟，微风化。通过在当地走访调研，该处疑似为小佛

湾造像砂岩材料采石处。其岩性为钙质胶结细粒长石

石英砂岩，由碎屑和胶结物组成。具细粒砂状结构，

碎屑物由石英（Q）、斜长石（Pl）、钾长石（Kf）和
白云母（Mu）等组成，分选较好，胶结物为方解石
（Cal），晶面亮净（图 1）。该砂岩的基本物理力学性
质指标如表 1所示。 

图 1 试样偏光显微镜观测结果 

Fig. 1 Polarizing microscope results of sample 

将砂岩加工成高为 50 mm，直径为 50 mm的圆柱
体试样，取样方向为垂直于岩石沉积方向，各试验的

样品编号如表 2所示。 
表 1 砂岩基本物理力学性质指标 

Table 1 Basic physical and mechanical indices of sandstone 

密度/(g·cm-3) 

天然密度 干密度 饱和密度 

天然含水

率/% 

饱和吸

水率/% 

颗粒相

对密度 

单轴抗压强

度/MPa 

饱和单轴抗压

强度/MPa 

弹性模量

/GPa 
泊松比 

渗透系数

/(cm·s-1) 

2.32 2.31 2.39 0.77 3.37 2.49 41.6 23.7 17.3 0.104 4.1x10-8 
表 2 室内劣化试验样品编号 

Table 2 Number of samples for indoor deterioration tests 

冻融循环 酸雨循环 
试验设置 干湿循环 

饱水组 干燥组 pH=2.6 pH=4.1 pH=5.6 

试样编号 G-1、G-2、
G-3 

D-1-1、D-1-2、
D-1-3 

D-2-1、D-2-2、
D-2-3 

S-1-1、S-1-2、
S-1-3 

S-2-1、S-2-2、
S-2-3 

S-3-1、S-3-2、
S-3-3 
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1.2  试验方案及依据 

（1）干湿循环 
根据宝顶山地区历史极端相对湿度记录[22]，该区

域相对湿度最大时值达 100%，最小时值为 25%。不
同季节相对湿度日变化呈单谷形式，一天内相对湿度

降低时间（9:00—21:00）与维持在较高湿度的时间
（21:00—9:00）占比约为 1∶1。因此干湿循环试验设
置为：9:00—21:00 在实验室自然风干；21:00—次日
9:00 在蒸馏水中浸泡。如此为一个循环，7 个循环为
一个周期。 
（2）冻融循环 
根据宝顶山地区历史极端温度记录[22]，1975 年

12 月 15 日出现历史极端最低气温-3.4℃，2011 年 8
月 18日出现温度最大值 39.5℃，因此冻融循环试验温
度的上下限值分别取 40℃和-5℃。由宝顶山气温日变
化规律知[22]，白天 9:00之后气温上升，在 15:00—18:00
到达峰值，之后逐渐降低，22:00—次日 9:00 趋于稳
定，2011—2017 年温度均值变化范围在 8.7℃～
27.3℃，和室内温度变化基本一致，故浸湿温度选择
室温浸泡。因此冻融循环试验设置为：9:00—19:00将
饱水组和干燥组试样置于烘箱中融解；19:00—22:00
将饱水组试样在蒸馏水中浸泡，干燥组试样置于空气

中；22:00—次日 9:00 将饱水组和干燥组试样在低温
箱中冻结。如此为一个循环，7个循环为一个周期。 
（3）酸雨循环 
根据宝顶山地区历史酸性降雨情况[23]，当地酸雨

为硫酸和硝酸混合型酸雨。因此使用蒸馏水和稀盐酸

溶液，按照降雨中主要离子浓度均值加入硝酸钠、硫

酸钾和硝酸铵纯试剂，配置 pH=2.6（历史最低值）、
pH=5.6（酸雨临界值）、pH=4.1（平均值）3个梯度的
酸雨循环试验。同时宝顶山地区的降雨天数占全年天

数的 2/5～1/2，而且 pH 小于 5.6 的酸性降雨比例达
77.0%，由此可认为宝顶山地区酸性降雨与未降雨的
时间比例约为 1∶1。因此酸雨循环试验设置为：21:00
—次日 21:00在酸雨溶液中浸泡；次日 21:00—第三日
21:00在实验室自然风干。如此为一个循环，3个循环
为一个周期，每次浸泡前用稀盐酸将溶液 pH 值调至
原值。 

（4）试验参数与分析方法 
在试验前对所有试样在 105℃温度下烘烤 48 h至

恒重，量测所有试样质量、表面硬度和纵波波速并进

行显微拍照（60 倍），显微拍照时在试样表面进行定
点拍照，并在试验每个周期后重新量测上述指标。最

后对试验前以及试验后试样表层及里层进行 XRD 和
SEM分析，取样位置见图 2，并对试样进行表面吸水

性和色差测试。将 3组试验进行 45个循环周期试验研
究，历时 320 d。 

图 2 XRD和 SEM取样位置详图 

Fig. 2 Detailed sampling locations of XRD and SEM 

1.3  试验主要仪器 

电子天平为 JJ1000Y型，量程为 2000 g，精度可
至 0.01 g。硬度计为上海思为仪器制造有限公司生产
的 TH-120A型（D 型）。超声波检测仪为中国科学院
武汉岩土力学研究所研制的 RSM-SY5N型声波仪。显
微拍照仪为北京爱迪泰克科技有限公司生产的

3R-WMMOTV 型便携型显微镜，解析度为 960×240
分辨率。制冷机为沧州路鑫试验仪器有限公司生产的

DW-40型低温试验箱，容积是 80 L，最低温度可达
-40℃。电烘箱为绍兴市苏珀仪器有限公司生产的
101-3SB型电热恒温干燥箱，最高加热温度可达 300℃。
扫描电镜（SEM）采用日本 JEOL 公司生产的
JSM-5600LV 型扫描电子显微镜。矿物与化学成分检
测（XRD）采用荷兰帕纳科公司生产的锐影高温原位
材料结构分析系统。表面吸水性采用卡斯腾量瓶法测

定。色差仪为深圳市三恩驰科技有限公司生产的

NR10QC手提式色差仪，色彩空间为 CIEL*a*b。 

2  试验结果 
2.1  表观特征变化 

由图 3～5可知，在试验前，试样上下表面平齐光
滑，棱角分明，结构紧密，层理十分发育，在 D-1-3
上部、D-2-2上部和下部以及S-1-1中部存在泥质团块，
S-3-2表面有少量白色斑点。随着试验的进行，各试样
表面有较多的粉化剥落。G-1在第 7周期沿层理发生
断裂。D-1-3、D-2-2 和 S-1-1 表面的泥质团块逐渐脱
落形成凹坑，凹坑沿着层理面不断加宽加深，并在其

周围出现较多微裂隙和微孔隙，尤其 S-1-1 劣化最为
严重。S-2-1在第 30周期时沿着层理面出现一条宏观
裂隙，呈贯通趋势。S-3-2表面白色斑点变多，并在第
45周期时出现了溶蚀孔。以上现象表明：水的作用是
引起砂岩劣化的主要原因；砂岩的主要损伤劣化模式

为粉化剥落，这与小佛湾造像最主要风化病害之一的

粉化剥落一致（图 6）；损伤始于砂岩的原生层理以及
泥质团块位置处。 
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图 3 干湿循环试样 G-1表观结构特征 

Fig. 3 Apparent structure of No. G-1 after wetting-drying cycles 

 

图 4 冻融循环试样表观结构特征 

Fig. 4 Apparent structure after freeze-thaw cycles 

 

图 5 酸雨循环试样表观结构特征 

Fig. 5 Apparent structure after acid rain cycles 

 

图 6 小佛湾造像砂岩表面粉化剥落 

Fig. 6 Granular disintegration of sandstone of Xiaofowan statues  

2.2  质量、表面硬度和纵波波速的变化规律 

由图 7～10可以看出，不同试验条件下试样的质
量、表面硬度和纵波波速变化具有以下特点： 

（1）试样质量、表面硬度和纵波波速呈波动下降
趋势，下降幅度相差较大，但总体趋势明显。表面硬

度下降速率最快，纵波波速次之，这说明试样的劣化

是先从表面开始慢慢过渡到内部。质量受含水率影响

很大，下降最慢。 
（2）试验后，试样表面硬度为 358～521 HLD，

纵波波速为 821～968 m/s。而经过现场测试，小佛湾
造像砂岩表面硬度介于 100～600 HLD，纵波波速在
100～1400 m/s之间。因此室内试验和现场测试的结果
较为符合，但室内试验进行时间较短，指标未衰减太

多。 

 

图 7 质量与循环周期的变化关系 

Fig. 7 Relationship between mass and period 

 

图 8 表面硬度与循环周期的变化关系 

Fig. 8 Relationship between surface hardness and period 

 

图 9 纵波波速与循环周期的变化关系 

Fig. 9 Relationship between P-wave velocity and period 
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（3）对比试验后试样指标损失率可知，酸雨循环
试样的指标损失率大于干湿循环和冻融循环试样的，

其中 pH=2.6 溶液下最大；干湿循环和冻融循环同样
对试样进行了一定程度的劣化，其中饱水组试样的指

标损失率大于干湿循环试样的，干燥组试样最低。试

样的指标损失率大小关系为：pH=2.6>pH=4.1>pH= 
5.6>饱水组>干湿循环>干燥组。说明试样对酸雨循环
的响应更敏感，且酸雨的酸性越强，劣化越严重。 

图 10 试验后试样指标损失率 

Fig. 10 Index loss rates of samples after tests 

2.3  表层微观结构特征变化 

由图 11～13可见，在试验前，试样表层石英、长
石等颗粒排列较为紧密，并且颗粒间充填有白色胶结

物，表面比较光滑。随着试验的进行，试样颗粒间的

白色胶结物逐渐减少，表面颜色变暗，局部有颗粒剥

落，砂岩结构愈来愈疏松，颗粒之间孔隙增大，并出

现了少量微裂隙。S-1-1、S-2-1 和 S-3-2 试样表面在
30周期以后出现了较多的黑色蚀变点和黄色斑点，同
时裂隙开始扩展。 

图 11 干湿循环试样 G-3微观结构特征(60倍) 
Fig. 11 Microstructure of No.G-3 after wetting-drying cycles 

(×60) 

图 12 冻融循环试样微观结构特征(60倍) 
Fig. 12 Microstructure after freeze-thaw cycles (×60) 

3  分析与讨论 
3.1  矿物与化学成分分析 

由表 3～5可知，在自然状态下，砂岩所含主要成 

图 13 酸雨循环试样微观结构特征(60倍) 
Fig. 13 Microstructure after acid rain cycles (×60) 

分为石英、斜长石、方解石和少量黏土矿物(蒙脱石、 
伊利石、绿泥石等)。在试验后，不同试验条件下试样
表层和里层的矿物含量发生了明显的变化，表层斜长

石、方解石和黏土矿物的含量相对里层较少。这是因

为试样表层更容易直接发生水岩作用，水作用在其表

面时间长，而水渗入里层需要一定的时间，砂岩的渗

透性不断增大，这也很好地解释了表面硬度的下降速

率要快于纵波波速的。方解石的含量减少最多，尤其

在酸雨循环作用下更明显，因此要减缓该砂岩的风化

速度，关键是控制粒间胶结物的溶蚀，这是影响砂岩

风化的最主要因素。此外，黏土矿物中有少量蒙脱石，

干燥的蒙脱石在天然状态下相对稳定，而在随着外界

环境湿度的频繁变化而频繁地吸水膨胀、失水收缩，

结果使砂岩的胶结状态发生破坏，是造成砂岩风化的

重要因素之一[24]。试样表层石英含量相对里层含量较

多，这是因为石英化学性质十分稳定，具较强的抗水

性与抗风化能力。 
分析原因认为，干湿循环作用通过对砂岩矿物颗

粒及胶结物不断的进行润滑和软化作用，使矿物颗粒

剥落[6]。在冻融循环作用下，当砂岩孔隙脆性介质冻

结时，储存在其孔隙内部的水冻结从而发生膨胀，使

得其内部产生拉应力和微裂隙，当孔隙水或裂隙水融

化时，水在砂岩内部微孔隙和微裂隙中迁移，使矿物

颗粒流失[9]。在酸雨循环作用下，斜长石和方解石易

与水溶液中的氢离子(H+)发生化学反应，其相应方程
式如下[19]： 
2Na[AlSi3O8]+2H++H2O=2Na+4SiO2+Al2[Si2O5][OH]4↓， 

Ca[AlSi3O8]+2H++H2O=Ca2++Al2[Si2O5][OH]4↓， 
CaCO3+2H+=Ca2++H2O+CO2↑。 

并且酸雨溶解的化学物质会从砂岩表面及时被带走，

造成新的接触面继续与酸雨作用，同时酸雨循环还会 
受到干湿循环作用的影响，加速了砂岩内部的化学腐

蚀[18]。 
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表 3 干湿循环试验前后砂岩的 X射线衍射图和矿物分析 

Table 3 X-ray diffraction and mineral analysis of sandstone before and after wetting-drying cycles 
X射线衍射结果/% 

类型 X射线衍射能量谱 
蒙脱石 伊利石 绿泥石 石英 斜长石 方解石 合计 

风化表层 9.32 1.05 0.75 60.1 17.86 10.94 100 

风化里层 11.27 1.13 0.84 53.3 20.17 13.27 100 

试验前 
 

12.51 1.54 1.03 49.4 20.42 15.22 100 

表 4 冻融循环试验前后砂岩的 X射线衍射图和矿物分析 

Table 4 X-ray diffraction and mineral analysis of sandstone before and after freeze-thaw cycles 
X射线衍射结果/% 

类型 X射线衍射能量谱 
蒙脱石 伊利石 绿泥石 石英 斜长石 方解石 合计 

饱水组 
风化表层 9.87 1.14 0.59 60.8 17.44 10.15 100 

饱水组 
风化里层 

11.15 1.44 0.97 53.4 19.83 13.16 100 

干燥组 
风化表层 

11.62 1.13 0.73 56.9 18.34 11.24 100 

干燥组 
风化里层 11.94 1.46 0.86 51.8 19.62 14.32 100 

试验前 
 

12.15 1.75 1.24 49.3 20.03 15.51 100 

表 5 酸雨循环试验前后砂岩的 X射线衍射图和矿物分析 

Table 5 X-ray diffraction and mineral analysis of sandstone before and after acid rain cycles 
X射线衍射分析结果/% 

类型 X射线衍射能量谱 
蒙脱石 伊利石 绿泥石 石英 斜长石 方解石 合计 

pH=2.6
风化表层 10.38 1.18 0.71 72.1 15.34 0.28 100 

pH=2.6
风化里层 12.16 1.23 0.79 64.7 15.67 5.44 100 

pH=4.1
风化表层 10.63 1.06 0.75 64.5 15.56 7.44 100 

pH=4.1
风化里层 11.64 1.21 0.79 61.4 16.16 8.83 100 

pH=5.6
风化表层 11.22 1.31 0.79 62.3 16.22 8.62 100 

pH=5.6
风化里层 11.42 1.28 0.87 60.4 16.96 9.12 100 

试验前 

 

12.62 1.6 1.1 49.1 19.84 15.72 100 
3.2  微细观结构特征分析 

由图 14，15可知，在试验前，试样的表面比较平
整质密，没有明显的分层现象，表面凹坑较小，有少

量伊利石等黏土矿物。在试验后，试样的表面结构破

坏最严重，伴随大量的方解石流失，结构松散，次生

裂隙发育，并在裂隙之间充填有少量石英等不溶矿物，

在酸雨循环作用下破坏尤为严重，出现了很深的孔洞，

片层间分界模糊。而试样的内部结构较为完整，局部

石英颗粒出现了明显的松动，少量的微裂隙发育，结

构较为疏松，在孔隙和裂隙之间充填有少量黏土矿物，

如片状和丝缕状绿蒙混层（图 15（c），（d））、叶片状
绿泥石（图 15（e））和片状伊蒙混层（图 15（f））。 
对比每组试验的矿物与化学成分和微细观结构特

征可发现，试样表面结构相对内部结构破坏严重，充
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图 14 试验前后试样表面结构的扫描电镜图片(2000倍) 

Fig. 14 SEM images of surface structure of samples before and after tests (×2000) 

 

图 15 试验前后试样内部结构的扫描电镜图片(2000倍) 

Fig. 15 SEM images of internal structure of samples before and after tests (×2000) 

分说明水与砂岩的作用是由表及里依次进行的。因此

对处在室外的小佛湾造像（如经目塔和七佛龛）而言，

雨水对其破坏作用是严重且不可逆的。 
3.3  表面吸水性和色差分析 

蒙脱石的力学特性主要通过膨胀力和膨胀潜势来

反映，膨胀力对于同一岩石来说是常数，而膨胀潜势

主要与含水率有关[25]，因此，很有必要测试试验前后

试样的表面吸水性。由图 16可知，在试验后，不同试
验条件下试样的毛细吸水系数有明显的上升：

pH=2.6，4.1，5.6溶液下的试样分别上升 1.27，1.1，
1.02 kg∙m-2∙h-1/2；饱水组试样次之，上升 0.78 
kg∙m-2∙h-1/2；接下来是干湿循环试样，上升 0.56 
kg∙m-2∙h-1/2；干燥组试样最低，仅上升 0.34 kg∙m-2∙h-1/2。

这是因为对于同一种岩石，表面吸水性主要和岩石的

孔隙率有关[25]。这也很好地对应了试样质量、表面硬

度和纵波波速的变化规律。 

 

图 16 试验前后试样表面吸水性 

Fig. 16 Water absorption before and after tests 

由表 6可知，在试验后，不同试验条件下试样的
L值呈不同程度的减小，表明各组试样表面颜色变暗。

而各组试样的 a值及干湿循环和冻融循环试样的 b值
却未有明显的变化规律，酸雨循环试样的 b值相比试
验前均有不同程度的增大，表明酸雨循环试样表面颜

色变黄，这很好地对应了其表面出现的黄色物质。 
因此，表面吸水性和色差测试可以用于对石质文

物进行无损检测。表面吸水性可以用来分析岩石孔隙

率的变化，即水岩作用越强，表面吸水能力越强，岩

石孔隙率越高。色差可以用来很好的分析岩石表面颜

色的变化，并且对色度进行量化，弥补了肉眼识别不

清的不足。再加以结合表面硬度和纵波波速等无损或

微损检测方式，来表征岩石的风化程度。 
表 6 试验前后试样色差分析 

Table 6 Color difference of samples before and after tests 
颜色参数 

类型 
L a b 

色差 E∆  

试验前 56.92 4.26 8.88 — 
干湿循环 52.25 4.18 8.74 4.67 
饱水组 51.15 4.32 8.78 5.77 
干燥组 54.10 4.26 8.83 2.82 
pH=2.6 46.50 4.48 9.23 10.43 
pH=4.1 50.51 4.20 9.14 6.42 
pH=5.6 50.74 4.31 9.05 6.18 

注：L表示亮暗，a表示红绿，b表示黄蓝。 

4  结    论 
（1）比较干湿循环，冻融循环和酸雨循环试验，

砂岩所表现出的破坏均为粉化剥落；砂岩的原生层理

以及泥质团块最先受风化作用的影响，并随着循环次

数的增加风化越严重。 
（2）酸雨循环对砂岩的破坏最严重，且酸雨的酸

性越强破坏越严重，冻融循环次之，干湿循环最小。
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因此对小佛湾造像表面应涂抹防腐材料以减少酸雨的

直接侵蚀作用。 
（3）水对砂岩的破坏是由表及里依次进行的，说

明砂岩的表面结构最易受风化作用的影响。钙质胶结

物的溶解，长石的蚀变和蒙脱石的吸水膨胀，失水收

缩作用，使砂岩表面变得酥松，颗粒在水的作用下被

带走，这就直接引起文物的破坏。 
（4）本文对大足石刻小佛湾造像砂岩在不同因素

影响下的损伤劣化规律进行了深入研究，但是本次试

验在实验室进行时间有限，部分砂岩的风化现象并不

明显，而造像砂岩实际的风化时间更长，风化作用更

强。因此，拟在后续研究中继续开展长时间尺度的研

究。 
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无黏结预应力环锚衬砌力学特性原位加载试验研究 
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摘  要：新型无黏结环锚衬砌具备预应力损失低、薄弱区小、施工便捷等优势，但因结构复杂致使力学特性不明确，
阻碍了其广泛应用。依托引松工程总干线压力隧洞，开展了首次预应力环锚衬砌大型原位加载试验，明确了内水压加

载过程中衬砌预应力重分布特征，揭示了环锚拉力、钢筋应力以及锚固应力损失变化规律，并探讨了围岩和环锚衬砌

联合承载作用。原位试验表明：环锚衬砌整体预应力分布均匀，高效地利用了锚索高强抗拉性和混凝土抗压性，常规

钢筋作用极小，因而整体可不配筋或仅构造配筋；锚具槽背后混凝土预应力稍薄弱，是高内水压作用下结构潜在破坏

区域，但内水加载过程中衬砌环向、纵向预应力值趋于一致，将有效减缓预应力薄弱部位开裂倾向；环锚衬砌具备优

越的抗拉和抗渗性能，可不依赖于围岩条件而独立承载，也可利用围岩部分承载以降低预应力设计值或增加结构安全

裕度，它能为覆盖层薄、地质条件差且内水压力高的大直径压力隧洞长期存在的支护难问题，提供解决新途径。 
关键词：压力隧洞；预应力衬砌；无黏结环锚；原位试验；内水压力加载 
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Mechanical properties of pre-stressed linings with un-bonded annular anchors 
under high internal water pressure based on large-scale in-situ tests 

CAO Rui-lang1, WANG Yu-jie1, WANG Xiao-gang1, QI Wen-biao2, PI Jin1 
(1. China State Key Laboratory of Simulation and Regulation of Water Cycle in River Basin, China Institute of Water Resources and 

Hydropower Research, Beijing 100038, China; 2. Jilin Provincial Water Resources and Hydropower Consultative Company, Changchun 

130000, China) 

Abstract: The new type of pre-stressed lining with un-bonded annular anchors has the advantages of low prestress loss, small 

weak area and convenient construction. However, its mechanical properties are not clear because of its complex structure, 

which hinders its wide application. The first large-scale in-situ tests on the pre-stressed ring anchor linings are carried out for 

the Yinsong Diversion Project. The redistribution laws of the pre-stressed linings in the process of internal hydraulic loading are 

clarified. The variation laws of the ring anchor tension, steel bar stress and anchorage stress loss are revealed, and the combined 

bearing effects of the surrounding rock and linings are discussed. The in-situ tests show that the overall prestress distribution of 

ring anchor linings is uniform, the high-strength tension resistance of anchor cables and the compressive resistance of concrete 

are utilized efficiently, and the role of the conventional reinforcement bars is very small, so the reinforcement can not be 

distributed or constructed as a whole. The concrete prestress behind the anchor groove is slightly weak, which is the potential 

damage area of the structure under the action of high internal water pressure. In the process of internal water loading, the 

annular and longitudinal prestress values of linings tend to be consistent, which will effectively slow down the cracking 

tendency of the weak parts of prestressing force. The pre-stressed linings with un-bonded annular anchors have excellent tensile 

and impermeable properties and independent bearing capacity without depending on the surrounding rock conditions, or can use 

partial bearing capacity of the surrounding rock to reduce the design prestress value or increase the structural safety margin 

degree. It can provide a new way to solve the long-standing support problems of large-diameter pressure tunnels with thin 

overburden, poor geological conditions and high internal water pressure.  

Key words: pressure tunnel; pre-stressed lining; un-bonded annular anchor; in-situ test; internal water pressure loading 
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外重大水利水电工程涌现了高内压、大直径压力隧洞，

如新建的南水北调穿黄隧洞、三峡电站引水隧洞、日

本平鹿岛水系干线[1]，以及在建的引松工程总干线、

缅甸 Salween 电站隧洞[2]等。常规衬砌在高内压作用

下极易开裂[3]，钢板–钢筋混凝土衬砌在隧洞外侧难以
焊接，常导致耐久性不足[4]，高压灌浆衬砌要求围岩

提供施加预应力的全部反力[5]，因此，围岩质量差、

覆盖层薄且内压高的大直径压力隧洞衬砌问题一直难

以解决，是工程建设面临的巨大挑战。 
为此，瑞士 Crimsel Tailrace隧洞调压井[6]和意大

利 Presenzano 压力洞[7]建设中初步提出了环状锚索式

预应力钢筋混凝土衬砌的设计理念，它采用千斤顶张

拉衬砌内部预埋设的锚索产生环向拉力，再通过套箍

效应转化为衬砌径向预应力，以抵抗内水压力[8]。早

期锚索式衬砌结构简单，仅为单根锚索缠绕衬砌，难

以满足大断面隧洞应对高内水压力的需求。后来，中

国小浪底有压排沙洞和大伙房输水隧洞建设中改造这

种结构，发展成为多束、多圈层 HM型锚固体系[9]新

型无黏结环锚预应力钢筋混凝土衬砌（简称无黏结环

锚衬砌，见图 1）。 

图 1 无黏结环锚衬砌三维结构示意图 

Fig. 1 Three-dimensional diagram of pre-stressed linings with  

un-bonded annular anchors 

工程实践表明，无黏结环锚衬砌优点是预应力损

失低且薄弱区小，但结构复杂，设计、施工困难[6-7, 9]。

由于结构力学特性尚不明确，以往工程主要通过增大

衬砌预应力设计值以提高安全性，结果反而增加了工

程建设风险，如意大利 Presenzano压力隧洞衬砌因张
拉力过大[8]，环锚附近出现张拉裂缝，小浪底排沙洞

运行期发现局部衬砌开裂[10]。为此，国内外学者对环

锚衬砌受力特点开展研究，内容涉及环锚束张拉过程

压力管道衬砌内力分布规律[11]、锚索布置方式和衬砌

厚度对衬砌预应力均匀性影响[8]、大断面压力管道环

锚荷载选取标准[12]，环锚由衬砌内部移至外侧表面的

结构优化方法[13]等。然而，锚索截面积约是 10-4 m2，

而隧洞横截面往往超过 20 m2，二者尺寸相差数万倍，

现有数值模拟和理论方法还无法精确描述环锚实际受

力状态[14]，其计算结果与实际难免有偏差。另有学者

借助模型试验探讨环锚衬砌受力状态，Kazuyoshi[15]

开展比例缩小模型试验，研究管片式环锚衬砌刚度、

承载力以及接头强度；小浪底工程采用国内外首例环

锚衬砌 1∶1等比模型试验[8]，分析了环锚张拉后衬砌

的预应力分布特征。然而，以往模型试验为模拟内水

加载，需在衬砌两端设置堵头，导致衬砌纵向受拉[8, 16]，

且无法考虑围岩作用，这与实际衬砌受力边界条件有

较大差别。因此，内水加载作用下无黏结环锚衬砌受

力特性一直未明确。 
有鉴于此，依托在建的引松工程输水总干线压力

隧洞，开展了预应力环锚衬砌大型原位加载试验，用

以明确高内水加载过程中环锚衬砌预应力重分布规

律，揭示环锚拉力、常规钢筋应力以及锚固应力损失

变化规律，并探索围岩和环锚衬砌联合承载作用。 

1  原位内水加载试验 
1.1  原位试验工程背景 

引松工程是解决中国东北部地区城市供水问题

的长距离调水项目，建设期为 2014—2020年，输水干
线全长 263.45 km，总投资达 101 亿元，是国务院确
定的 172项重大水利工程之一。为提高长距离输水效
率，全部输水干线设计成为压力隧洞。部分工程段隧

洞覆盖层较浅，最小深度仅为 8.3 m，而且围岩是质
量较差的 V类强风化凝灰岩（岩体参数见表 1），初始
地应力仅约 0.23 MPa，最大内水压力高达 0.60 MPa。
在内水压力作用下，14.678 km 的浅埋洞段均不能满
足《水工隧洞设计规范》（SL279—2016）[17]的最小主

应力准则[18]和抗抬准则[19]。因此，普通钢筋混凝土衬

砌会发生较大塑形变形而导致衬砌开裂失效，拟采用

预应力环锚衬砌以抵抗高内水压力。为明确内水压力

作用下衬砌力学特性，确保结构安全，选取 3 m典型
隧洞段，开展国内外首次环锚衬砌大型原位加载试验。 
1.2  环锚衬砌结构 

引松工程原位试验预应力环锚衬砌结构见图 2，
锚具槽交叉布置于下半环衬砌内侧，槽内游动锚头的

锚固端和张拉端各设锚孔，环锚从锚固端起始延伸至

衬砌外侧，然后与外层常规钢筋绑扎在一起，绕衬砌

外侧圆周环绕 360°后，固定于张拉端。原位试验环
锚衬砌施工见图 3。  
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表 1 原位试验压力隧洞、围岩及环锚衬砌参数表 

Table 1 Parameters of pressure tunnel, surrounding rock and pre-stressed linings 

围岩 环锚衬砌 隧洞 

弹性模量 泊松比 内摩擦角 黏聚力 初始应力 弹性模量 泊松比 厚度 内半径 内压 

E/GPa ν  φ/(°) c/MPa q0/MPa Ec/GPa μc d/m r/m P0/MPa 

0.3 0.38 23 0.05 0.23 35.01 0.20 0.45 3.45 0.60 

 
图 2 原位试验预应力环锚衬砌结构 

Fig. 2 Lining structure of pre-stressed linings with un-bonded annular anchors for in-situ tests 

衬砌混凝土强度等级 C40，衬砌和钢筋按面积等
效弹性模量为 35.01 GPa；常规钢筋采用 HRB335 钢
材，直径 22 mm，间距 200 mm；预应力环锚是 4根
锚索为 1 束平行组合而成，束间距为 500 mm，张拉
力设计值 781.2 kN，单根环锚物理力学参数：直径 D
为 15.24 mm，破坏荷载 fptk为 260.5 kN，标准强度 fptk

为 180 MPa，弹性模量 Es为 195 GPa，截面面积 Ap

为 140 mm，工作荷载 fp为 195.4 kN。 

图 3 环锚衬砌现场施工 

Fig. 3 Installation diagram of internal water loading system 

1.3  内水压力加载设计 

为实现对环锚衬砌均匀、精确、稳定的内水加载，

研制了圆环形扁千斤顶内水压力加载系统[16]，见图 4。
它主要包括圆形扁千斤顶、反力支撑和加压装置。其

中，圆形扁千斤顶由若干个弧形扁千斤顶组成，并用

丝扣液压钢管连接使水压联通。弧形扁千斤顶是由   

1 mm 厚薄钢板焊制而成的薄中空压力囊，可通过高
压水泵注水，使其产生径向变形（最大径向变形达   
80 mm），从而将压力直接作用在环锚衬砌和反力支撑
上，实现内水压力加载。 

 

图 4 内水压力加载系统原理图 

Fig. 4 Internal water pressure loading system 

为实现安装，弧形扁千斤顶间设置了环向和纵向

间距，如图 5所示，若按照设计水压加载，必然导致
实际加载压力值略小于设计值。为弥补环向和纵向间

距引起的水头损失，引入了内水压力补偿系数β ，满
足 

0P Pβ= ⋅   。               (1) 
式中  0P 为设计水压（MPa）；P为注入水压（MPa）；
β 为纵向和环向间距参数，可通过数值模拟或解析方
法求出[16]，本文试验几何尺寸对应β 值为 1.06。 
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图 5 内水加载系统安装图 

Fig. 5 Installation of internal water loading system 

1.4  原位试验加载方案 

原位试验内水压力分级加载过程见图 6，试验分
为 7级加载，因暂无相关规范明确规定压力隧洞内水
压力加载判稳要求，原位试验以传感器测量的单位时 
间衬砌环向变形量小于 0.05 με/min为控制标准（0.05 
με 约占最后一级加载时衬砌径向变形的万分之五）。
为保证预应力衬砌和围岩应力调整到稳定状态，采用

ABB 变频泵与多级压力罐组合而成的压力加载伺服
装置进行注水加压，分级加载时（见表 2），预先在控
制面板设置压力值，控制精度为 0.02 MPa，伺服加压
装置将自动实现加压、稳压、补压功能。 

 

图 6 原位试验内水压力分级加载过程 

Fig. 6 Staged loading process of water pressure 

表 2 内水压力分级加载方案 

Table 2 Staged loading schemes for internal water pressure 
加载状态 加载级别 内水压力/MPa 稳压时间/min 

1 0.1 130 
2 0.2 130 
3 0.3 130 
4 0.4 130 

充水 

5 0.5 130 
运行 6 0.6 130 
超载 7 0.7 260 

 

2  原位试验监测方案 
如图 2所示，原位试验环锚衬砌内部布置了环向

和纵向监测断面，纵向主要是监测衬砌应力状态，环

向监测方案（见图 7）重点关注以下内容：①衬砌预
应力。埋设光纤光栅传感器测量混凝土环向和纵向预

应力，编号 FGS-1～FGS-20，大连理工大学制造，精
度为 0.5 με。②常规钢筋拉力。振弦式钢筋计测量钢
筋拉力，编号 D-1～D-10，基康 BGK-4911 型，精度
为 0.02 kN。③环锚拉力。如图 8（a）所示，在游动
锚头处设置环锚测力计监测环锚拉力，编号 N1，基康
定制，精度为 0.05 kN。④围岩变形。拱顶围岩 2，10 
m深度安装多点位移计（编号 X-1-3 m和 X-1-10 m）、
边墙围岩 3，10，20 m深度安装多点位移计（编号X-2-3 
m，X-2-10 m和 X-2-20 m），见图 8（b），基康 BGK-A3
型，精度为 0.005 mm。⑤围岩和衬砌相互作用力。在
拱顶、边墙和仰拱处的围岩和衬砌之间埋设压力计，

监测二者接触应力，见图 8（c），编号 T-1～T-5，基
康 BGK-4800型，精度为 0.001 MPa。此外，还采用
压力表同步量测内水压力加载值。 

图 7 监测方案设计图 

Fig. 7 Design of monitoring sensors 

3  试验结果与分析 
3.1  内水压力加载效果 

内水压力按 7级荷载梯度施加到预应力环锚衬砌
内侧，现场加载过程中，同一水平面各压力表示数基

本一致，压力差均低于 0.01 MPa，内水荷载值得到精
确控制，符合加载要求。各级荷载保持长时间稳压时

（第 1～6级为 130 min，第 7级为 260 min），加载系
统的 ABB 水泵变频器短暂启动后关闭，整个加载过
程不需频繁补压就能保证压力持续稳定，扁平千斤顶

加载系统做到了滴水不漏。因此，加载和稳压过程都
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表明原位试验内水压力加载均达到预期力学效果。此

外，整个加载过程，环锚衬砌两端外露面混凝土未发

现裂缝开展或其它异常现象。 

图 8 监测传感器安装 

Fig. 8 Installation of monitoring sensors 

3.2  环锚衬砌预应力重分布规律 

内水压力加载过程中环锚衬砌环向预应力重分布

曲线见图 9。加载前后环锚衬砌左、右半环对应特征
点的预应力值接近，缘于衬砌、环锚的结构属性和围

岩压力、外水压力等荷载作用均沿隧洞中心线呈几何

对称。内水压力加载前，衬砌初始环向预应力平均值

为 5.76 MPa，逐渐加载到设计荷载（0.6 MPa）时，
结构整体环向预应力平均降低 2.52 MPa，仍能保持
0.24～3.24 MPa预应力，环锚衬砌安全性良好。在超
载内水压力（0.7 MPa）作用下，衬砌侧部（FGS-6）
出现了 0.21 MPa 的轻微拉应力，未达到 C40混凝土
容许拉应力，衬砌仍处于弹性状态，无裂缝开展。 

 

图 9 环锚衬砌环向预应力重分布曲线 

Fig. 9 Redistribution curves of circumferential prestress 

受重力作用，衬砌浇筑过程中底部与围岩接触最

好，张拉时底部围岩对衬砌有拖拽作用，削弱了预应

力，所以衬砌底部预应力（FGS-9）初值相对较小，
仅为 3.86 MPa，比平均值低 32.9%，而内水压力作用
下，荷载方向转变，底部衬砌受到围岩保护，拖拽作

用会变为阻碍作用，与其他部位相比底部衬砌仍安全。 
加载前后，预应力最大值（FGS-5和 FGS-13）均

出现在左、右边墙（环绕角 90°和 270°），主要因为
环绕角 122.5°～135°和 225°～247.5°处布置了锚
具槽（见图 2），势必造成局部应力不均，附近混凝土
除正常环向预应力外，还产生了附加应力，原始应力

和附加附加应力叠加，造成局部应力增大；同时还会

造成锚具槽背后（环绕角 112.5°和 247.5°）预应力
较小，形成环锚衬砌薄弱部位，这是造成衬砌侧部在

超载水压（见图 9）下出现拉应力（FGS-6）的主因，
所以，槽背后是高内水压作用下衬砌潜在破坏区域。 
环锚衬砌环向（见图 9）和纵向（见图 10）预应

力重分布特征均表明：加载前预应力值越大部位，加

载后降低幅值也越大，但降低比接近。例如，衬砌中

心处（FGS-5）预应力初值为 7.55 MPa，降低幅度为
4.84 MPa，降低比为 64.11 %；距纵向中心 0.5 m处
（FGS-20），预应力初值为 5.69 MPa，降低幅度为 3.51 
MPa，降低比为 61.69 %，尽管两者预应力值差别较大，
但降低比基本一致；二者初始应力差为 1.86 MPa，加
载后应力差仅为 0.53 MPa。而且，从图 10曲线形态
也可明显看出，加载后环锚衬砌纵向分布曲线波动更

小，曲线形态趋于平坦，预应力空间分布会随着内水

荷载施加逐渐变得更均匀，对衬砌结构受力有利。 

 

图 10 环锚衬砌纵向预应力重分布曲线 

Fig. 10 Redistribution curves of longitudinal prestress  

加载过程中环锚衬砌预应力分布统计结果见表 3，
纵向预应力分布均匀性（标准差 0.35～0.86）明显优于
环向（标准差 1.17～1.49），结构受力状态基本符合弹
塑性力学平面应变理论[20]。随着内水荷载增加，环向和

纵向预应力值标准差逐渐降低，即预应力值趋于一致，

有效减缓了预应力较小部位的衬砌开裂倾向。 
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表 3 环锚衬砌预应力分布统计特征 

Table 3 Statistical characteristics of prestress distribution 
类

型 
内水荷载 

/MPa 
最大值 
/MPa 

最小值 
/MPa 

平均值 
/MPa 标准差 

0 -3.12 -7.87 -5.76 1.49 
0.1 -2.68 -7.49 -5.44 1.46 
0.2 -2.16 -7.01 -5.03 1.42 
0.3 -1.57 -6.29 -4.51 1.35 
0.4 -1.19 -5.80 -4.19 1.31 
0.5 -0.70 -5.31 -3.75 1.25 

0.6(设计值) -0.24 -4.74 -3.24 1.17 

环

向

预

应

力 

0.7(超载) 0.21(受拉) -4.22 -2.73 1.13 
0 -5.69 -7.81 -6.85 0.86 

0.1 -5.30 -7.23 -6.43 0.81 
0.2 -4.83 -6.70 -5.91 0.75 
0.3 -4.22 -5.94 -5.20 0.67 
0.4 -3.83 -5.42 -4.73 0.60 
0.5 -3.34 -4.68 -4.12 0.51 

0.6(设计值) -2.77 -3.71 -3.37 0.41 

纵

向

预

应

力 

0.7(超载) -2.18 -2.96 -2.60 0.35 

3.3  环锚拉力与锚固应力损失 

预应力环锚不可避免的产生锚固应力损失，降低

了材料的利用率。锚索通常可以超张拉以削弱预应力

损失[21]，但预应力环锚在内水压力作用时产生附加拉

力，环锚实际受力值不明确就贸然超张拉，轻则造成

总拉力值（初始拉力与附加拉力之和）超过设计值，

重则会拉断环锚。因此，明确锚固损失和内水加载条

件下环锚实际受力状态尤为重要。 
加载过程中，环锚拉力和锚固应力损失变化曲线

见图 11。加载前环锚拉力为 708.9 kN，锚固应力损失
达 9.25 %，随着内水压力级别增大，环锚拉力逐渐增
大，而预应力损失逐渐降低。达到内水荷载设计值时

（0.6 MPa），环锚拉力为 738.2 kN，锚固应力损失降
为 5.51 %，环锚拉力设计值为 781.2 kN，所以剩余超
张拉最大值是 43.0 kN。考虑超载时环锚拉力还会增
加，超张拉值必须有所降低，超载条件下（0.7 MPa）
环锚拉力量值（744.1 kN），建议超张拉量不应超过
37.1 kN，对应的锚固应力损失可控制为 0.8 %。原位
试验采用了工程普遍使用的 7根 Φ5 mm，1860 MPa
级高强钢绞线，因此，试验数据可通用于其他工程。 

 
图 11 加载过程中环锚拉力和锚固应力损失变化曲线 

Fig. 11 Variation curves of bolt tension and anchoring stress  

during loading process 

3.4  常规钢筋受力变化规律 

环锚衬砌常规钢筋受力变化曲线（见图 12）表明，
加载过程中，钢筋受力是典型的线性降低，并逐渐接

近于零。加载前钢筋受压力最大值约 17.5 kN，0.7 MPa
内水压力时，钢筋受力均在 10 kN以内。尽管原位试
验采用直径较小（Φ22 mm）和强度较低（HRB335）
的钢材，但钢筋抗拉和抗压强度已达 127.3 kN，钢筋
强度实际利用率不足 15%。 

 
图 12 常规钢筋拉力变化曲线 

Fig. 12 Curves of tensile force of conventional steel bars 

非压力隧洞断面除圆形外，还经常为马蹄形、城

门洞形以及五心拱形等，需定额配筋以抵抗结构弯矩

和剪力，压力隧洞为抵抗高内水压力，也需大量配筋。

因此，钢筋是常规衬砌应对受拉的关键组件。而以上

加载试验数据表明，混凝土是实现环锚衬砌结构持有

预应力的载体，也是抵抗内水压力的关键，常规钢筋

受力极小，且为压力。如前文所述，整个环锚衬砌应

力呈对称分布且均匀，结构基本不会产生较大弯矩和

剪力，所以钢筋作用就不明显，可仅依靠混凝土优越

的抗压性就能保证结构受力状态良好。因此，环锚衬

砌理论上可以少配筋甚至不配筋，在结构设计时，可

按规范要求仅构造配筋。 
3.5  围岩与衬砌联合承载特性 

内水压力加载过程中，围岩与衬砌接触压力变化

曲线见图 13，随着荷载等级升高，接触应力逐渐增大。
监测数据表明，内水荷载由衬砌内侧传递到围岩表面、

再由围岩表面传递到深部的过程，具有明显的时间效

应，0.1～0.3 MPa荷载时，稳压 60 min后接触应力基
本稳定，荷载超过 0.6 MPa时，稳压 130 min后接触
应力仍有小幅度降低，因此，接触应力变化明显滞后

于内水压力。围岩与衬砌接触压力空间分布特征（图

14）呈现“上部小、下部大”的形态，隧洞仰拱附近
接触应力最大，为 15.59 kPa。 
围岩与衬砌接触压力，即内水压力传递到围岩表

面的压力，可认为是围岩分担的内水荷载，所以，0.7 
MPa内水压力时，拱顶、左边墙、右边墙、左仰拱和
右仰拱位置处围岩内水荷载分担比均非常小，分别为

0.10%，0.44%，0.51%，1.17%和 2.27%，因此，围岩
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承载作用可忽略不计。而且，隧洞拱顶和边墙沿深度

围岩变形曲线（图 15）也反映出内水加载时拱顶围岩
几乎不发生变形，边墙处变形也非常小，最大值仅为

0.024 mm。所以，环锚衬砌可不依赖于围岩条件而设
计为独立承载。 

 
图 13 围岩与衬砌接触压力变化曲线 

Fig. 13 Contact pressure between surrounding rock and lining 

 
图 14 围岩与衬砌接触压力空间分布特征 

Fig. 14 Spatial distribution characteristics of contact pressure  

.between surrounding rock and linings 

图 15 拱顶和边墙沿深度围岩变形曲线 

Fig. 15 Deformation of surrounding rock along vault and side wall 

 

4  讨    论 
围岩与衬砌联合承载特性一直是隧道及地下工程

领域研究的基本问题[22]。隧道开挖和支护通常被认为

是岩体卸荷过程[23]，即外荷载（围岩压力、外水压力

等）由围岩向衬砌方向传递。而压力隧洞内水压力超

过外力时，荷载（内水压力）将转变为由衬砌向围岩

方向传递，这却是一个典型的岩体加载过程。 
环锚衬砌在内水压力作用前，受环锚拉力作用发

生内缩，中上部衬砌和围岩会脱离[8, 15]，并产生空隙。

原位试验未对衬砌背后空隙进行固结灌浆，所以，内

水压力加载使衬砌产生的弹性变形可由衬砌和围岩之

间的空隙吸收，预应力衬砌阻隔了内水荷载向围岩的

传递，能使围岩不分担内水荷载，原位试验验证了环

锚衬砌不依赖于围岩条件独立承载，可作为围岩极差

时的压力隧洞支护。因此，它能为长期存在的“覆盖

层薄、地质条件差且内水压力高”的大直径压力隧洞

支护问题，提供解决新途径。 
另外，一旦衬砌与围岩在内水加载前就接触，内

水压力作用下二者必然联合承载，从而围岩分担部分

内水荷载。实际工程可对衬砌背后固结灌浆，调整围

岩和衬砌联合承载特性，利用围岩承载以降低环锚预

应力设计值或增加衬砌结构安全裕度。 

5  结    论 
依托引松工程长距离压力输水隧洞，开展预应力

环锚衬砌大型原位加载试验研究，揭示了高内水作用

下环锚衬砌的力学特性。原位试验结果表明：  
（1）环锚衬砌整体预应力分布均匀，高效地利用

了锚索高强抗拉性和混凝土抗压性，常规钢筋作用极

小，整体可不配筋或仅构造配筋。 
（2）锚具槽背后混凝土预应力稍薄弱，是高内水

压作用下结构潜在破坏区域，但内水加载过程中衬砌

环向、纵向预应力值趋于一致，将有效减缓预应力薄

弱部位开裂倾向。 
（3）环锚衬砌具备优越的抗拉和抗渗性能，可不

依赖于围岩条件而独立承载，也可利用围岩部分承载

以降低预应力设计值或增加结构安全裕度，它能为覆

盖层薄、地质条件差且内水压力高的大直径压力隧洞

长期存在的支护难问题，提供解决新途径。 
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压实黏土剪切带渗透特性试验研究 
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(1. 山地城镇建设与新技术教育部重点实验室，重庆 400045；2.重庆大学土木工程学院，重庆 400045；  

3.西南交通大学土木工程学院，四川 成都  610031；4.清华大学土木水利学院，北京 100084) 

摘  要：针对中国在建和拟建的 300 m 级高堆石坝心墙黏土（尤其是接触黏土）在大剪切变形、高水头作用下渗透安
全性评价的重大需求，采用新研发的土体环剪渗透试验装置对某高堆石坝心墙黏土进行了系列竖向压缩—环向剪切—

径向渗流试验，测定了不同压实密度的黏土剪切带在不同竖向压力下导水系数随剪切位移的变化过程，揭示了压实黏

土在大剪切变形过程中渗透特性的演化规律、内在机理及影响因素。在高竖向压力下，剪切带在剪切过程中被压缩得

更密实，其导水系数在剪切过程中并不增大，剪切带在经历大剪切变形后仍具有良好的抵抗渗流的能力。在低竖向压

力下，剪切带内土体破碎、错动、形成空隙，从而导致其导水系数急剧增大。对于所用的黏土，压实过程导致的前期

固结压力可以粗略作为判别产生剪切渗漏带的门槛应力值。超固结的压实黏土易产生剪切渗漏带的试验发现，比目前

传统的水力劈裂假设可以更好地解释和判别坝体中集中渗漏发生的条件及部位。 
关键词：导水系数；剪切带；渗流试验；超固结；黏土心墙 
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Experimental study on permeability of shear bands in compacted clay 

WANG Gang1, 2, YOU Ke-qin1, 2, WEI Xing3, ZHANG Jian-min4 
(1. Laboratory of New Technology for Construction of Cities in Mountain Area, Chongqing 400045, China; 2. School of Civil Engineering, 

Chongqing University, Chongqing 400045, China; 3. School of Civil Engineering, Southwest Jiaotong University, Chengdu 610031, China; 

4. School of Civil Engineering, Tsinghua University, Beijing 100084, China) 

Abstract: Several 300 m-high rock-fill dams with clay core are being constructed or will be constructed in China, raising an 

urgent need for evaluating the safety against seepage failure of the clay core after experiencing large shear deformation and 

subjected to high water heads. A series of vertical-consolidation, circumferential-shear and radial-seepage tests are conducted 

on a clay using a newly-invented ring shear permeameter. The variations of the hydraulic transmissivities of the shear bands are 

measured for the specimens with different compaction densities and under different surcharge pressures. When being largely 

sheared, the original arrangement and bonding among particles in a shear band are damaged. Under high surcharge pressure, the 

shear band is compressed more tightly and becomes denser, and thus little increase can be observed in its hydraulic 

transmissivity. Conversely, under low surcharge pressure, the shattered fragments in the shear band glide, rotate, roll and climb 

across each other, leading to a looser packing, and as a result, the hydraulic transmissivity of the shear band increases sharply. It 

seems that the preconsolidation pressure originating from compaction may serve as a threshold value to determine whether the 

permeability will increase for the test clay. The test results highlight an important fact that the heavily over-consolidated clay 

can generate shear bands of remarkably reduced seepage resistance during shearing, which can be used to explain more 

rationally the trigger conditions and positions of concentrated leakages happened in earth dams than the conventional hydraulic 

fracturing hypothesis. 

Key words: hydraulic transmissivity; shear band; seepage test; over consolidation; clay core  

0  引    言 
现代的高堆石坝都是分区坝[1]，以利用高抗剪强

度的堆石材料保证坝体的稳定性，在坝体内部或上表

面则采用低渗透性的材料来阻断通过坝体的渗流。黏
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土由于取材方便，被广泛地应用于大坝的防渗体填筑。

目前正在进行建设或可行性研究论证的长河坝、两河

口、双江口和如美等 300 m级高堆石坝都选择了黏土
心墙坝的型式。由于河谷中部坝段的沉降大于两侧岸

坡坝段的沉降，填筑过程中两侧岸坡坝段向河谷中部

变形，于是在坝体与两岸岸坡的接触附近会产生大剪

切变形。另外，在岸坡或基岩地形陡变处也会由于差

异沉降产生大的剪切变形。这些剪切变形带（面）平

行于上下游方向，在上游水压力作用下很容易产生集

中渗漏，导致冲蚀或接触冲刷。因此，大剪切变形后

心墙黏土（含接触黏土）的渗透特性的变化是高心墙

堆石坝论证和设计中最关心的问题之一。 
关于黏土的渗透性研究，早期都是采用一维渗透

仪或三轴渗透仪研究土的物理因素对渗透性的影响，

如土体的粒径、干密度、孔隙比等物理因素[2]。但是

一维渗透仪和三轴渗透仪等传统的渗透试验装置将土

样置于侧限或三轴应力状态下进行渗流测试，不能对

土单元施加大的剪切作用，不能测定土体剪切后沿剪

切面渗流的变化[3]。针对断层破碎带在挤压剪切后渗

透特性的变化，Dewhurst[4]、Zhang等[5]、Kimura等[6]

利用改进的环剪仪进行了土体剪切前后的渗透试验。

这些研究发现：①剪切带的渗透系数表现出明显的各

向异性，平行于剪切带的渗透系数远大于垂直于剪切

带的渗透系数；②剪切带剪切后的渗透系数可能增大

也可能减小，与颗粒破碎以及剪切带的组构变化有关，

而颗粒破碎及组构变化又受到黏粒含量和颗粒组成的

影响。针对堆石坝心墙黏土变形后的渗透特性变化，

雷红军等[7]利用改进的三轴多向渗透试验装置研究了

重塑黏土压缩至不同轴向应变时渗透系数的变化规

律，发现渗透系数随着轴向应变的增加而减小并最终

趋于稳定，渗透系数的减小趋势可由试样在三轴压缩

过程中逐渐变密实来解释。雷红军等[8]和 Luo 等[9]分

别研制了接触面剪切渗流试验装置，研究了黏土–结构
接触面剪切变形后的渗流特性。王刚等[10-11]和魏星等[12]

利用一种新研制的土体扭转剪切渗透试验装置研究了

黏土在压–剪耦合条件下渗透特性随着剪应变的变化，
初步发现固结应力状态对于压实黏土剪切变形后渗透

特性的变化有很大影响。虽然已有研究成果已经证实

剪切变形对于黏土的渗透特性有重要的影响，但是由

于仪器设备的限制，对压实黏土剪切后的渗透特性的

变化规律、内在机理及其影响因素还缺乏系统的认识。 
针对中国在建和拟建的 300 m级高心墙堆石坝心

墙黏土在大剪切变形、高水头作用下渗透安全性评价

的重大需求，本文利用一种新研发的环剪渗透试验装

置，以某高堆石坝的心墙黏土为研究对象，系统进行

不同压实密度的试样在不同竖向压力下的剪切渗透试

验、旨在揭示剪切变形过程中压实黏土剪切带渗透特

性的演化规律、内在机理及其影响因素，在此基础上

初步探讨心墙可能的渗透破坏模式和相应的评价方

法。 

1  环剪渗透试验装置 
1.1  仪器介绍 

新研制的环向剪切、径向渗透试验装置见图 1[13]。

该装置由盛放试样的剪切盒、竖向加压系统、扭转剪

切系统和渗流加压系统以及控制面板组成。剪切盒由

上下剪切半盒和盛水内腔组成，空心圆柱试样置于其

中，在竖向压力作用下为侧限压缩的条件。在扭转电

机的作用下，上下剪切盒产生相对扭转位移，使得空

心圆柱试样在中截面产生环向的剪切带。剪切盒的内

腔与渗流加压管及测试系统连接；在内腔水压作用下，

渗流水从剪切盒内壁的预留缝隙进入试样，经径向渗

流后由外壁的缝隙流出。竖向加压系统由 GDS压力体
积控制器和液压油缸组成，可为试样提供的最大竖向

压力为 2 MPa。扭转剪切系统采用电机施加扭矩，可
以产生无限的环向剪切位移。渗流加压系统采用另一

套 GDS压力体积控制器进行，可以在施加常压力的条
件下精确测量渗透水量。对于较小的水头，也可采用

量管施加渗流水压并测量渗流量。 

 

图 1 环剪渗透试验装置 

Fig. 1 Ring-shear seepage testing apparatus 

1.2  剪切前土样渗透系数的计算 

图 2给出了剪切盒及空心圆柱试样的轴对称剖面
图。空心圆柱试样的内径 ri为 3 cm，外径 ro为 5 cm；
上下剪切盒间预留有开度 d为 2 mm的缝。如图 2中
的流网所示，内腔的水从剪切盒内壁的预留缝进入试

样，然后从外壁的预留缝流出。在这样的边界条件下，

渗透水不仅在预留缝的高度范围内（图 2中虚线范围）
流动，在缝的上下两侧也有绕流，总的渗流量 Qt包含

两个部分：预留缝的高度范围内的渗流量 Qd和预留缝
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上下两侧的绕流量 Qw。 

图 2 试样轴对称剖面和剪切前渗流流网示意图 

Fig. 2 Axisymmetric section of specimen and flow nets before  

..shearing 

对于图 2所示的渗流边界条件，很难得出计算渗
流量的解析公式，借助于有限元数值方法，本文采用

如下思路给出简易的计算方法。先假设虚线上下两侧

的土体不透水，那么渗流只沿缝的高度范围内进行，

渗流沿缝的高度方向是均匀的，可以推导得出单位时

间渗流量的解析计算公式为[11] 
0

d
o i

2π
ln ln

k d HQ
r r

∆
=

−
  ，           (1) 

式中，ri为试样的内径（m），ro为试样的外径（m），
k0为剪切前土的渗透系数（m/s），d 为预留缝的开度
（m）， H∆ 为施加在内腔里的水头（m）。当上下两侧
都为土时，渗流变为图 2所示的形式，可以在式（1）
前加一个修正系数 α计算总渗流量 Qt，即 

0
t d

o i

2π
ln ln

k d HQ Q
r r

α α
∆

= =
−

  。      (2) 

对于给定的试样尺寸和缝的开度，只要试样是均匀的，

无论渗透系数还是渗流水头变化，试样未剪切时修正

系数α 均为常数。α 的值可以由有限元计算得到的渗
流总量 tQ 除以公式（1）计算的渗流量 dQ 得到，即
α = tQ / dQ ，对于本设备，标定的α 值为 1.95。于是，
本设备用于渗流测试时，可根据一定水头 H∆ 作用下

测得的总流量 tQ ，由式（2）得到剪切前土的渗透系
数 k0的计算公式如下： 

t o i
0

(ln ln )
2π

Q r rk
d Hα
−

=
∆

  。         (3) 

1.3  剪切带导水系数的计算 

试样在环向剪切作用下会形成一个剪切带，剪切

带的厚度与土的物理性质（颗粒大小、塑性指数等）

和所处的状态有关，实际剪切带的厚度不一定等于本

设备预留缝的开度。本文不讨论剪切带的厚度，采用

导水系数来表征剪切带（预留缝高度范围内土体）的

渗透特性。对于均匀的剪切带，导水系数与渗透系数

的关系为 
s sT k d≈   ，               (4) 

式中，T为剪切带的导水系数（m2/s），ks为剪切带 
土体的渗透系数，ds为剪切带的厚度。本文假设 ds等

于预留缝的开度 d（2 mm），该假设只影响剪切带内
土体的渗透系数的具体值，不影响对变化规律的分析。 

 

图 3 剪切后试样轴对称渗流流网示意图 

Fig. 3 Flow nets along axisymmetric section after shearing 

试样剪切后，预留缝内土体的渗透特性发生变化

（增大或减小），不仅使得预留缝内的渗流发生改变，

其上下两侧的绕流也会改变。图 3给出了预留缝内（阴
影部分）的土体渗透系数增大 10 倍后渗流流网示意
图。对比图 2，3，可以看出虽然流网有一定的改变，
但为了简便地估算通过剪切带的渗流量，可以近似假

设上下两侧的绕流量不变，根据式（1），（2），绕流量
Qw可估算如下： 

0
w

o i

2π
( 1)

ln ln
k d HQ
r r

α
∆

≈ −
−

  ，        (5) 

式中，k0为土体的初始渗透系数，采用未剪切时的试

验测试渗流量再按式（3）计算得到。从剪切后通过的
渗流总量 tQ′中减去通过上下两侧土体的绕流量 Qw，

即可得到通过剪切带的流量 dQ′估算公式为 

0
d t

o i

2π
( 1)

ln ln
k d HQ Q
r r

α
∆′ ′≈ − −

−
  ，      (6) 

再根据导水系数的定义，可通过总流量 tQ′和渗流水头
H∆ 计算得到剪切带导水系数 T的公式为 

o i t 0(ln ln ) ( 1)2π
2π

r r Q
H

T k d Hα′− − − ∆
≈

∆
  。  (7) 

2  试验方案 
2.1  试样制备 

试验土料为某堆石坝采用的心墙黏土料，其基本

物理特性指标见表 1，其在标准击实功下的最优含水
率为 18.2%，最大干密度为 1.74 g/cm3。 
空心圆柱试样利用与环剪渗透试验装置相配套的

剪切盒固定模具和击实装置制备，制样步骤如下： 
（1）准备土料。依据试验指定的干密度和黏，计

算称取土料和纯净水，混合均匀后装入密封袋中静置

24 h，使重塑土含水率分布均匀。 
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（2）试样击实。将上、下剪切盒整体取出，放在
击实装置底座上，安装对开防震护壁，固定上下剪切

盒使其形成一个整体。制样时将土料均匀分三层击实，

各层间进行刨毛处理，使层间紧密结合，防止试样中

出现结构面或分层。同一密度的试样，采用相同的分

层厚度、提锤高度和锤击次数，并在每一试样击实完

成后再反算干密度，保证制样后的密度和指定的目标

密度相差不超过±2%。 
（3）试样饱和。在土样顶面放置透水石，将已装

样的扭剪渗透试验装置放置于真空饱和装置内，对土

样进行抽气饱和。 
表 1 试验土料的基本物理性质指标 

Table1 Physical properties of test clay 

液限 

wL/% 

塑限 

wP/% 

颗粒相对

密度 Gs 

最优含水

率 wopt/% 

最大干密度 

dmaxρ /(g·cm-3) 

37.1 15.3 2.72 18.2 1.74 

2.2  试验方案 

对试样竖向加压固结稳定后，测定环向剪切至不

同剪切位移时沿剪切带的渗流量变化。试验的具体过

程如下：首先，对土样施加到设定的竖向压力 vσ ，保
持该竖向压力不变使试样达到变形稳定；在指定的水

头 H∆ 下进行稳定渗流试验，按式（3）测定土样剪切
变形前的渗透系数 k0。然后，对试样进行分级扭转剪

切作用，同时记录扭转角度、扭矩和试样顶部的竖向

位移；当剪切至预定的角度时（分级增量先小后大，

最小增量为 1°），保持剪切角度不变，在指定的水头
H∆ 下进行稳定渗流试验。稳定渗流试验需要连续测

得 3次渗流量，并计算导水系数，当导水系数变化量
小于 5×10-n-1时（n为导水系数的数量级），则认为渗
流达到稳定。如此逐级剪切，逐渐进行稳定渗流试验，

直至试样达到指定的最大剪切角后停止试验。本次试

验指定的最大剪切角度为 100°，对应试样的环向剪
切位移 7.0 cm。 
对于同一种黏土，压实密度和固结压力是影响黏

土渗透特性的两个最重要的因素。为了观测这两个因

素对压实黏土渗透特性的影响规律，设计了不同压实

密度的试样在不同竖向压力下的试验，试验方案见表

2。另外，压实黏土的微观结构与击实含水率有关，表
中的三个压实密度下试样的制样含水率都为标准击实

功下的最优含水率（18.2%）。不同的压实密度通过改
变击实功（锤击数）得到。 
前期固结压力是压实黏土对于压实过程的内在记

忆，对其变形特性有很大的影响。不同的压实密度对

应不同的前期固结压力，图 4给出了 3种压实密度的
试样的侧限压缩曲线。根据压缩曲线，由 Casagrande

法可以大致估算干密度ρd=1.68，1.74，1.80 g/cm3的试

样对应的前期竖向固结压力σv0分别约为 80，100，160 
kPa。 

表 2 试验方案 

Table 2 Test schemes 

制样干密度 

dρ /(g·cm-3) 

竖向固结压力 

vσ /kPa 

渗流水头 

H∆ /m 

1.68 40，80，160，320 1.0 

1.74 50，100，200，400 1.0 

1.80 50，100，200，400 1.0 

 

图 4 不同压实干密度的试样的侧限压缩曲线 

Fig. 4 Compression curves of specimens with different densities 

3  试验结果 
图 5（a）给出了压实密度 dρ =1.74 g/cm3的试样

的试验结果。测得的环向剪应力和竖向位移的变化曲

线符合直剪试验得出的一般规律，表明本试验设备的

剪切性能良好。 
图 5（b）给出了试样顶部竖向位移随环向剪切位

移的变化曲线。在 vσ =50，100 kPa时，试样顶部竖向
位移随着剪切位移的增加先略有减小，然后逐渐增大，

表明剪切带在剪切过程中先略有收缩，然后膨胀，并

且 50 kPa竖向压力下的膨胀量大于 100 kPa下的膨胀
量。当 vσ 增大为 200，400 kPa时，试样顶部竖向位移
随着剪切位移的增加一直减小，最后趋于稳定，表明

剪切带在剪切过程中一直是收缩的，且竖向固结压力

越大，体积收缩量越大。 
图 5（c）给出了剪切带导水系数随剪切位移的变

化过程，可以看出，由于竖向压力的不同，剪切带导

水系数呈现出不同的变化趋势。 vσ =50 kPa时，导水
系数随着剪切位移的增长而急剧增加，剪切前的导水

系数初始值为 5×10-11
 m2/s，当剪切位移大于 1 cm时，

导水系数增大至 4×10-9
 m2/s，增大了近两个数量级。

当 vσ 增大至 100 kPa时，导水系数变为只有数倍的增
大。而当 vσ 进一步増大至 200，400 kPa，剪切带的导
水系数并没有明显的增大，甚至略有减小。 
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图 5 dρ =1.74 g/cm3试样的试验结果 

Fig. 5 Test results of specimens with dρ =1.74 g/cm3 

图 6，7 分别了给出了另外两个压实密度（ dρ = 
1.68，1.80 g/cm3）的试样的试验结果。可以看出，虽

然它们的初始导水系数的数值及剪切后导水系数变化

的具体幅度不同。但是导水系数的增大或减小的规律

与 dρ =1.74 g/cm3的试样类似。 dρ =1.68 g/cm3， vσ =40 

kPa的试验结果和 dρ =1.80 g/cm3， vσ =50 kPa的试验
结果进一步验证了低竖向压力下剪切带剪胀，导水系

数显著增大的事实。 dρ =1.68 g/cm3， vσ =320 kPa 的
试验结果以及 dρ =1.80 g/cm3， vσ =400 kPa的试验结
果也进一步证实了高固结压力下剪切带剪缩，导水系

数不会明显增大的事实。 
由图 4已经得出， dρ =1.68 g/cm3的试样的前期固

结压力 v0σ =80 kPa， dρ =1.74 g/cm3的试样的前期固结

压力 v0σ =100 kPa。有趣的是， dρ =1.68 g/cm3， vσ =80 

kPa的试验结果与 dρ =1.74 g/cm3， vσ =100 kPa的试验
结果相似，可能是因为它们的当前竖向压力都在前期

固结压力附近。当竖向压力 vσ 同样为 100 kPa时，在
剪切过程中 dρ =1.80 g/cm3 的试样导水系数的增幅明

显大于 dρ =1.74 g/cm3的试样导水系数的增幅。考虑到

dρ =1.80 g/cm3试样的前期固结压力 v0σ =160 kPa，该
试验现象意味着导水系数的变化趋势不是取决于当前

竖向压力的绝对大小，而是由当前竖向压力与前期固

结压力的相对大小决定。 

 

图 6 dρ =1.68 g/cm3试样的试验结果 

Fig. 6 Test results of specimens with dρ =1.68 g/cm3 

4  规律和机理 
图 8给出了 3种压实密度的试样剪切前后导水系

数随竖向压力的变化曲线。预留缝内土层的导水系数

随竖向压力增加而减小，但是增速逐渐减小。该现象

可以用图 4的竖向压缩曲线来解释，即随着压力的增
加，试样被压得更密，试样中的孔隙更小，因而导水

系数更低。 
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图 7 dρ =1.80 g/cm3试样的试验结果 

Fig. 7 Test results of specimens with dρ =1.80 g/cm3 

图 8中同时绘出了 3种压实密度的试样的前期竖
向固结压力的位置。对比剪切前后 3种压实密度试样
的导水系数的变化趋势，可以大致认为：当竖向压力 
低于前期竖向固结压力时，导水系数在剪切后会显著

增加；当竖向压力高于前期固结压力时，导水系数变

化并不明显。该对比图更清楚地说明了前期竖向固结

压力可以当作一个门槛值来粗略衡量当前竖向压力的

大小，从而判别压实黏土剪切后渗透特性的变化趋势。

当然，对于其它土类，这个门槛值不一定刚好是前期

竖向固结压力，门槛值还可能与土的物理性质指标（如

黏粒含量、塑性指数、液性指数等）以及压实含水率

等有关。 
剪切后导水系数的变化与剪切带的剪胀行为有良

好的相关性。图 9给出了导水系数放大倍数 T/T0与试

样顶部竖向位移量 sn的关系，T0为剪切前的导水系数

（T0=k0d）。3种压实密度下，导水系数变化趋势与竖
向位移有一致的相关关系：当竖向位移为负值（剪缩）

时，导水系数剪切前后的变化幅度很小，导水系数放

大倍数 T/T0在 1左右波动；当竖向位移为正值（剪胀）

时，导水系数放大倍数 T/T0增大，且增速随着竖向位

移的增大急剧增加。 

图 8 导水系数变化与竖向压力的关系 

Fig. 8 Change of hydraulic transmissivity with surcharge pressure 

图 9 导水系数变化与剪胀性的关系 

Fig. 9 Change of hydraulic transmissivity with shear-dilatancy 

剪切带的膨胀和收缩反映了剪切带的细观结构的

两种不同变化特征。图 10给出了ρd=1.74 g/cm3的压实

黏土分别在 50和 400 kPa竖向压力下剪切后横断面的
显微镜放大图片，从中可以看出两种不同的剪切带特

征。在低竖向压力（50 kPa）下，剪切带内土体破碎
成小块体，小块体相互错动、爬升、相互之间形成空

隙，于是剪切带导水系数显著增大。然而，在高竖向

压力（400 kPa）下，图中基本没有明显的剪切裂缝，
剪切带上下两侧的土体紧密贴合滑动，形成一个密合

的挤压滑动面，于是导水系数没有明显增加。 

图 10 剪切带的显微镜图片 

Fig. 10 Microscopic photos illustrating shear bands 

5  讨    论 
土石坝初次蓄水时，常在坝体与两岸岸坡接触处

的中上高程观测到渗漏的现象[14]，例如美国 Teton坝
初期蓄水时，在右坝肩与基岩接触处的中上部高程处

发生了集中渗漏，然后由于冲刷和冲蚀，渗漏通道快
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速扩大，数小时后坝体溃决[15]。当然，Teton 坝只是
一个极端案例。现代设计的绝大部分土石坝，心墙黏

土有良好设计的上下游反滤料保护，再加上初期蓄水

时的观测和蓄水速度的控制措施，即使出现一些集中

渗漏的现象，在一定时间后渗漏通道也会自愈，一般

不会造成严重的后果。 
水力劈裂常被用来解释 Teton 坝的破坏以及一些

坝在初期蓄水时的渗漏[15-20]。水力劈裂的总应力法判

据为土体中某一面上的水压力超过该面上的总应力

（及其与土体的抗拉强度之和）；水力劈裂的有效应力

法判据为水力劈裂是土体中的最小有效主应力达到土

的抗拉强度。但是按照上述判据，模型试验和数值计

算几乎算不出来满足水力劈裂的应力条件[21]。为此，

一些学者又发展了基于弱面水压楔劈效应[22]、断裂力

学[23]或非饱和土力学[24]等新的水力劈裂判据。他们虽

然能模拟出水力劈裂的现象，但需要预先设置渗透弱

面，不能事先预测渗漏可能发生的位置。 
本文试验结果揭示了一个长期被忽视的重要事

实：严重超固结的压实黏土在剪切后会形成渗透性急

剧增大的剪切带（简称为剪切渗漏带）；从而提供了一

种新的途径来解释和评价土石坝渗漏的发生条件和部

位。高坝的心墙都被碾压得很密实（压实度大于 98%）[1]，

使得心墙黏土具有较高的前期固结压力，而两岸坝肩

与岸坡的接触部位正好是小固结压力和大剪切应变

区，所以出现剪切渗漏带的机率大。当然在其他区域，

例如岸坡地形陡变区域，由于拱效应和差异沉降也能

满足小固结压力和大剪应变两个条件，也可能出现剪

切渗漏带。 
触发剪切渗漏带的应力条件较传统水力劈裂判别

的应力条件更容易满足（不需要某一面上的产生拉应

力），因此在实际工程设计中应该更重视判别剪切渗漏

带的评价。评价的具体步骤为：①针对具体所采用的

心墙黏土料（特别是接触土料），进行系统的剪切渗透

试验得出剪切渗漏带发生的应力条件；②结合精细化

的应力变形分析，可以给出可能出现渗漏的部位；③

通过在大坝体型设计、材料选择、碾压控制方面优化

调整，尽量避免出现剪切渗漏带；④如果在一些部位

确不能避免剪切渗漏带，可结合上下游反滤料的保护

作用以及初期蓄水时的观测和蓄水速度控制，使剪切

渗漏带自愈。 
在高坝工程中心墙的设计压实度一般都大于规范[1]

推荐的压实度，以使心墙黏土具有较高的模量、较高

的抗渗透破坏比降，并且一般没有最高压实度的控制

要求。近年来由于碾压机械的进步，检测的心墙压实

度一般很高，有时还可能大幅超过设计压实度。然而，

根据本文的研究成果，在上覆压力或固结压力小的心

墙区域（比如上部的岸坡部位），过高的压实度会增大

心墙的超固结程度，增大剪切渗漏带出现的风险。在

心墙的上部区域，尤其是上部的岸坡区域，可考虑减

小压实度控制指标（如按低坝的要求控制），并应避免

过度压实。 

6  结    论 
采用新研发的土体环剪渗透试验装置对某堆石坝

心墙黏土进行了系列竖向压缩–环向剪切–径向渗流试
验，得出了以下新认识： 
（1）压实黏土在大剪切变形过程中渗透特性的变

化趋势取决于当前固结压力的大小。在高固结压力下，

剪切带的导水系数在剪切过程中并不增大，剪切带在

经历大剪切变形后仍具有良好的抵抗渗流的能力。反

之，在低固结压力下，剪切带的导水系数在剪切后急

剧增大。 
（2）低固结压力下，压实黏土在剪切后形成剪切

渗漏带的现象可以由超固结黏土的特殊变形特性来解

释。严重超固结时，剪切带内的土体破碎成小块体，

小块体相互错动、爬升、相互之间形成空隙，使得渗

流通道扩大，因而导水系数显著增大。对于本文所用

的黏土，压实过程导致的前期固结压力可以粗略作为

触发剪切渗漏带的门槛应力值。 
（3）严重超固结的压实黏土在剪切后会产生剪切

渗漏带的试验事实，比目前传统的水力劈裂假设可以

更好地解释为什么坝肩与两岸岸坡的接触部位是高风

险渗漏区。触发剪切渗漏带的应力条件较传统水力劈

裂判别的应力条件更容易满足（不需要某一面上的产

生拉应力），在实际工程设计中应该更重视判别剪切渗

漏带的评价。 
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砂砾石垫层料与混凝土面板接触面特性的 
大型单剪试验研究 

王艳丽，饶锡保，潘家军，左永振，高  盼 

 (长江科学院水利部岩土力学与工程重点实验室，湖北 武汉 430010) 

摘  要：采用自主研制的低摩阻叠环式双向静动剪切试验机，考虑面板与垫层间喷涂和不喷涂乳化沥青两种情况，进
行混凝土面板与砂砾石垫层料之间的大型剪切试验，研究混凝土面板与垫层料接触面的力学特性，基于 Clough 和
Duncan非线性弹性本构模型整理出接触面模型参数，并探讨了乳化沥青在接触面剪切变形中的作用机制。研究表明：
①不喷涂乳化沥青时，接触面应力随着剪切位移的增加逐渐变大，接触面剪应力与位移呈现出很好的双曲线关系。喷

涂乳化沥青时，接触面剪应力与剪切位移在峰值强度前呈现出很好的双曲线关系，在峰值强度后，呈现出一定的应变

软化特性，法向应力越低，表现越为明显；②两种情况下，随剪切位移的增加，上盒土体变形逐渐发展，并由上到下

逐渐增加，最大的相对错动位移均发生在混凝土面板与垫层之间的接触面处，表明接触面的抗剪强度小于砂砾石垫层

的抗剪强度；③法向应力对叠环的剪切位移有较大影响，法向应力越大，同一高度处叠环的剪切位移越大；在相同的

剪切位移和法向应力作用下，喷涂乳化沥青时叠环水平位移均小于不喷涂时叠环水平位移；④乳化沥青对接触面的力

学参数有很大的影响，采用 Clough 和 Duncan 非线性弹性本构模型拟合时，与不喷涂乳化沥青时相比，喷涂乳化沥青
的接触面其劲度系数、指数及强度指标均有大幅度降低，剪切过程中乳化沥青形成了完整的过渡层来隔离砂砾石垫层

料和混凝土面板的直接接触，并起到很好的阻隔–润滑效果。 
关键词：接触面；乳化沥青；砂砾石；混凝土；单剪试验 
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Mechanical behaviors of interface between sand-gravel cushion               
material and concrete face slab by large-scale simple shear tests 

WANG Yan-li, RAO Xi-bao, PAN Jia-jun, ZUO Yong-Zhen, GAO Pan 
(Key Laboratory of Geotechnical Mechanics and Engineering of the Ministry of Water Resources, Yangtze River Scientific Research 

Institute, Wuhan 430010, China) 

Abstract: A series of large-scale shear tests are performed to study the contact characteristics between sand-gravel cushion and 

concrete structure with two types of interfaces, coated with and without emulsified asphalt by a self-developed large-scale 

bidirectional low friction laminar-ring simple shear apparatus. The nonlinear elastic constitutive model parameters based on 

Clough and Duncan of the interfaces are determined, and the effects of emulsified asphalt on shear deformation mechanism of 

the interface are discussed. The results show that: (1) With the increasing shear displacement, the shear stress of interface 

coated without emulsified asphalt increases and the curves of shear stress and shear displacement exhibit a good hyperbolic 

relationship. The curves of shear stress and shear displacement of interface coated with emulsified asphalt exhibit a good 

hyperbolic relationship before the peak strength. Certain strain softening properties are shown after the peak strength, which is 

different from that coated without emulsified asphalt. The lower the normal stress, the more obvious it is. (2) For the both cases, 

with the increasing shear displacement, the deformation of soils in the upper box develops, and gradually increases from top to 

bottom and the largest relative movement displacement 

occurs in the contact surface between concrete slabs and 

cushion layer, which show that the shear strength of the 

interface is less than that of the sand-gravel cushion. (3) 

The normal stress has a great influence on the shear 
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displacement of the laminar ring, and the larger the normal stress, the greater the shear displacement of the laminar ring at the 

same height. Under the same shear displacement and normal stress, the horizontal displacement of the laminar ring coated wtih 

emulsified asphalt is less than the horizontal displacement coated without emulsified asphalt. (4) The emulsified asphalt has a 

great influence on the mechanical parameters of the interface. Compared with the interface coated without emulsified asphalt, 

the parameters of Clough and Duncan nonlinear elastic constitutive model of the interface coated with emulsified asphalt, such 

as the stiffness coefficient, index and intensity index, are greatly reduced. The emulsified asphalt forms a complete transition 

layer to isolate the direct contact between sand-gravel cushion and concrete face, and has a very good obstructing-lubricating 

effect in the shear process. 

Key words: interface; emulsified asphalt; sand-gravel; concrete; simple shear test 

0  引    言 
土石坝是水利水电工程中常用的坝型，作为土石

坝的重要分支，近年来混凝土面板堆石坝得到了迅猛

发展，已逐渐成为世界上高土石坝建设的主流坝型之

一。对面板坝而言，砂砾石垫层与混凝土面板两者由

于材料的不同，其强度和变形特性相差很大，在界面

两侧常存在较大的剪应力并可能出现局部脱开、滑动、

错位、张闭等非连续性变形现象，对大坝的安全运营

产生重要的影响。因此如何合理地描述这种接触面的

力学特性成为广泛关注的热点研究课题之一。目前，

已有不少学者对土体与结构接触面特性进行了深入系

统的研究，在接触面试验方法[1-2]、本构模型[3-6]和数

值模拟[7-9]等方面取得了丰硕的成果。在室内常采用直

剪仪和单剪仪进行接触面力学特性的试验研究，

Potyondy[10]于1961年首次采用直剪仪开展了土体与多
种建筑材料接触面力学特性的研究，随后周国庆[11]、

冯大阔等[12]、陈俊桦等[13]均利用直剪仪研究土体与结

构物接触面上的剪切力学性质。为了克服直剪仪剪切

面相对固定的不足，叠环式单剪仪被成功研制并在接

触面研究中广泛应用。许多学者[14-23]对土体与结构接

触面的静动力学特性进行了单剪试验研究，研究对象

包含砂土、粗粒土、红黏土、冻土等，结构物材料有

钢板、混凝土、沥青混凝土等。 
实际工程中，由于施工工艺的影响，在混凝土面

板与垫层料之间常设置乳化沥青保护层，而乳化沥青

的存在会影响接触面的力学特性，使得其两侧材料的

荷载分担比例发生变化。因此，针对河北丰宁电站水

库面板堆石坝拟采用的垫层料，采用自主研制的大型

低摩阻叠环式双向静动剪切试验机，考虑面板与垫层

间喷涂和不喷涂乳化沥青情况，进行了混凝土面板与

垫层料之间的大型剪切试验，研究混凝土面板与垫层

料之间的接触特性，揭示混凝土面板与填料界面切应

力–切位移规律，提出适用于混凝土面板与填料之间

接触面模型参数，对准确分析面板的受力状态及大坝

的安全稳定评价具有重要的科学意义和工程应用价

值。 
1  接触面试验 
1.1  试验设备 

试验设备为长江科学院水利部岩土力学与工程重

点实验室研制的低摩阻叠环式双向静动剪切试验机[24]。

该仪器主要由承载机架、剪切盒、垂直加载装置、水

平剪切加载装置、液压系统、计算机控制及数据采集

系统 6 部分组成。仪器的长宽高为 600 mm×600 
mm×600 mm，下部剪切盒高 240 mm，上部为 7层叠
环，每层环高 30 mm，最大竖向荷载 500 kN，水平最
大荷载 1000 kN，如图 1所示。该仪器特点：①采用
多个薄层可活动刚性叠环替代常规直剪仪的上剪切

盒，克服直剪试验中剪切面单一固定的缺点；②沿剪

切方向，在薄层刚性叠环左右两侧设置滚轴装置，在

整体式下剪切盒和上部刚性叠环两侧导向壁设置滚珠

装置，将滑动摩擦变为滚动摩擦，极大降低了接触摩

阻力，提高了试验精度；③垂直方向和水平方向的动

力加载装置可用于测试试样的动强度指标及变形特

性。该设备可用于研究土石料、结构与土的接触面、

岩土与土工合成材料接触面的静动力特性，获得其强

度和变形参数。 

   

图 1 大型叠环式剪切仪 

Fig. 1 Large-scale laminar-ring simple shear apparatus  

1.2  试验材料 

试验所用垫层料为水库进出水口处开挖的砂砾

石料，最大粒径为 60 mm，平均粒径为 14.5 mm，不
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均匀系数为 20，曲率系数为 1.8，为级配良好砾，其
级配曲线如图 2所示。首先进行相对密度试验，对于
大于 5 mm颗粒的相对密度试验采用虹吸筒法，小于
5 mm 细颗粒试验采用相对密度瓶法，然后根据各种
粒径的百分含量，取其加权平均值作为混合料的相对

密度，其值为 2.67；然后进行相对密实度试验，试验
采用风干料，试样筒尺寸为 Ф300 mm×360 mm。最
小干密度试验采用固定体积法，最大干密度试验采用

表面振动法，测得试样的最大、最小干密度分别为

2.21，1.66 g/cm3，制样过程中控制其干密度为 2.19 
g/cm3。为了研究试验用砂砾石料的基本力学特性，在

长江科学院的大型应力式三轴试验仪上进行了高压三

轴试验。试验结果如图 3所示，由图 3可知，该砂砾
石料的应力应变曲线在低围压下有一定的软化趋势，

且在低围压下具有明显的剪胀现象。同时整理出砾石

料的抗剪强度指标，其黏聚力为 131 kPa，内摩擦角为
40.1°。 

 

图 2 垫层料颗粒级配曲线 

Fig. 2 Grain-size distribution curve of cushion materials 

制备混凝土板时，所用的配合比（水∶水泥∶砂∶

石子）为 0.5∶1.0∶1.5∶3.0，按规定配合比将其浇筑
在模具里，浇筑完毕后对混凝土板加以覆盖并保湿养

护 28 d，然后取出进行粗糙度测定。混凝土板尺寸为
600 mm×600 mm×150 mm，可放置于下盒内。乳化
沥青是由山东优索化工有限公司生产的阴离子乳化沥

青，主要成分是水、沥青、乳化剂和稳定剂，常温下

棕黑色液体，固含量大于等于 50%，PH值为 7.0～9.5，
是一种良好的打底和防渗涂料。采用 Kishida 提出用
相对粗糙度描述砂砂砾石与混凝土面板的接触面，定

义相对粗糙度 Rn=Rmax/D50，其中 Rmax为最大峰谷距，

D50为砂砾石的平均粒径。面板试样的平面尺寸为 600 
mm×600 mm。量测的方法是：在面板试样表面打上
网格，以某一角点为起始点，将位移传感器逐次移动

到各网格点上，量测每点的高程。高程最大值和最小

值之差即为最大峰谷距。经测量喷涂和不喷涂乳化沥

青接触面的相对粗糙度分为 0.433和 1.024，喷涂乳化
沥青后，接触面更为光滑。 

 

 

 
图 3 垫层料大型高压三轴试验成果 

Fig. 3 Triaxial test results of cushion materials 

1.3  试验方案 

对混凝土面板与垫层料进行接触面剪切特性试

验，试验分面板与垫层间不喷乳化沥青（方案 1）和
喷涂乳化沥青（方案 2）两种工况，在下剪切盒中填
装混凝土面板，在上剪切盒中分 3层填装垫层料，装
填时应防止大颗粒集中并控制每层的高度大致相同。

击实时，应使击锤自由铅直下落，并且锤击点均匀分

布于土面上，试样的干密度与三轴试样相同，均为 2.19 
g/cm3。制样过程见图 4所示。试样顶部的荷载采用等
量分级加载，剪切试验过程中，试样顶部的荷载保持

不变，试样的上覆压力分别为 100，200，300，400 kPa。
待试样在上覆压力作用下变形稳定后，以 1.0 mm/min
的剪切速率进行剪切试验，当剪切变形达到 60 mm或
达到试样直径的 1/15～1/10为止。 

   

  (a) 下层混凝土成型      (b) 涂乳化沥青     (c) 装填上层砂砾石料 
图 4 试验制样过程 

Fig. 4 Preparation process of samples 
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2  试验结果分析 
2.1  接触面强度特性 

为了研究乳化沥青对砂砾石垫层料和混凝土面板

接触面强度特性的影响，分别对有、无乳化沥青保护

层的接触面在不同上覆压力（100，200，300，400 kPa）
下单剪试验结果进行了对比分析。两种接触面材料的

剪切应力与剪切底盒之间的位移关系曲线如图 5 所
示。由图 5可知，面板与垫层间不喷涂乳化沥青的情
况下（方案 1），接触面应力随着剪切位移的增加逐渐
变大，接触面剪应力与位移在呈现出很好的双曲线关

系，面板与垫层间喷涂乳化沥青的情况下（方案 2），
接触面剪应力与剪切位移在峰值强度前呈现出很好的

双曲线关系，在峰值强度后，呈现出一定的应变软化

特性，法向应力越低，表现越为明显。 

 

 

图 5 接触面剪应力–剪切位移关系曲线 

Fig. 5 Displacement and shear stress curves of interface  

两种接触面材料的大型叠环剪切试验抗剪强度与

竖向压力关系曲线如图 6所示。由图 6可知，抗剪强
度与法向应力关系呈现良好的线性关系，竖向应力越

大，剪应力的峰值也越大，同时相同的竖向应力下，

乳化沥青保护层接触面（方案 2）的剪切应力小于无
保护层接触面（方案 1）的剪切应力，无保护接触面
和乳化沥青保护接触面的黏聚力接近，分别为 88.5 Pa
和 95 kPa，摩擦角分别为 34.5°和 20.5°。两种接触
面抗剪强度与砂砾石料本身的抗剪强度（黏聚力 131 
kPa 和内摩擦角 40.1°）相比，均有大幅降低。有乳
化沥青保护（方案 2）与无保护（方案 1）时相比，其

内摩擦角降低 40.6%，说明在剪切过程中乳化沥青形
成了完整的过渡层来隔离砂砾石垫层料和混凝土面板

的直接接触，并起到很好的阻隔–润滑效果，使接触面
愈加光滑，则摩擦角也愈小。在实际面板堆石坝工程

中，面板与垫层料之间喷涂乳化沥青能有效降低接触

面的抗剪强度，有利于面板和堆石体之间的自由协调

变形，同时乳化沥青又具有很好的防渗性能，对改善

面板的防渗效果起积极的作用。 

 

图 6 接触面抗剪强度与竖向压力关系曲线 

Fig. 6 Relationship between shear strength and normal stress of  

.interface 

2.2  接触面变形特性 

试验设定的最终剪切位移为 60 mm，此时应变已
经达到 10%，强度峰值已经出现，但实际上，有个别
试样的最终剪切位移未达到而是趋近 60 mm，为分析
在剪切位移相同时，喷涂乳化沥青对接触面变形特性

的影响，图 7（a），（b）给出了剪切位移为 55 mm时
叠环水平位移沿试样高度的分布。由图可知，两种型

式的接触面水平位移沿试样高度的变化规律相似。随

剪切位移的增加，上盒土体变形逐渐发展，并由上到

下逐渐增加，最大的相对错动位移均发生在第 1 层叠
环与下剪切盒之间，即混凝土面板与垫层之间的接触

面处。这表明接触面的抗剪强度小于砂砾石垫层本身

的抗剪强度，剪切破坏发生在接触面处。同时，法向

应力对叠环的剪切位移有较大影响，法向应力越大，

同一高度处叠环的剪切位移越大。图 7（c）给出了不
涂乳化沥青（方案 1）和涂乳化沥青（方案 2）两种情
况下试验结束时叠环水平位移对比结果，由图可知，

在相同的剪切位移和法向应力作用下，涂乳化沥青（方

案 2）中叠环水平位移均小于不涂乳化沥青（方案 1）
中叠环水平位移，这种现象在不同法向应力的试验中

均有表现，这说明乳化沥青的润滑作用非常明显，下

盒沿接触面滑动的同时，对上盒土体的带动作用有效

减弱，从而使上盒土体的剪切位移减小。 

3  接触面模型与参数 
土体和结构物之间的接触面变形研究，主要包含

两个方面：①接触面上的本构关系，尤其是剪应力和

剪切变形之间的关系；②接触面单元，它是有限元计 
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图 7 剪切位移沿试样高度分布 

Fig. 7 Shear displacements along height direction of samples 

算中用以模拟接触面变形的一种特殊单元。而对于土

与结构接触面本构模型的研究已经建立了不少数学模

型，具有代表性模型如 Clough和 Duncan非线性弹性
本构模型[3]，本文将对以上典型模型进行拟合分析。 

Clough 等认为剪应力和相对剪切位移存在双曲
线关系，即剪切应力τ 与剪切位移 sω 之间存在双曲线
模式，即 

                s

sa b
ω

τ
ω

=
+ ⋅

  。            (1) 

式中，a，b为反映接触面性质的两个参数，参数 a为
初始剪切劲度 siκ 的倒数，即 si1/a κ= ，参数 f f/b R τ= ，

f n tan cτ σ ϕ= ⋅ + 为接触面的抗剪强度， fR 为破坏比。
而初始剪切劲度 siκ 为接触面上法向应力 nσ 的幂函
数： 

n
si i w

a

n

p
σ

κ κ γ
 

= ⋅ ⋅  
 

  。        (2) 

式中  ik 为无因次的劲度系数； n为劲度指数；ϕ为
接触面的内摩擦角；c为接触面的黏聚力（kPa）； ap
为大气压力，与法向应力 nσ 为同一单位（kPa）； wγ 为
水的重度（10 kN/m3）； fτ 为接触面的破坏强度（kPa）。 
模型共有 i fk n R cϕ， ， ， ， 5个参数。上述 5个材

料参数均可由一组接触面单剪试验确定。 
根据前述接触面单剪试验成果，可以求得接触面

Clough-Duncan 非线性模型参数如表 1 所示。由表 1
可知，喷涂乳化沥青（方案 2）与不喷涂乳化沥青（方
案 1）相比，由于接触面相对光滑，其接触面剪切劲
度模数 k和指数n有较大程度降低。根据表 1所示的
参数，对接触面试验的结果进行了反算，拟合结果与

试验成果的对比如图 8所示。从图 8中可看出：用整
理出的参数所计算出的理论预测值与实测值，在峰值

强度前，即应变硬化段理论预测值与实测值吻合较好，

符合双曲线假定，峰值后的软化段仍用双曲线模型拟

合已不适用，须进一步改进计算模型。 
表 1 接触面模型参数 

 Table 1 Parameters for interface models 

 

 

图 8 拟合结果示意图 

Fig. 8 Fitted results from data of test-simulation 

接触面类型 
劲度系

数 ki 

劲度指 

数 n 

破坏

比 Rf 

内摩擦角

ϕ /(°) 

黏聚力

c/kPa 

不喷涂乳化沥青 9699 0.758 0.703 34.5 88.5 

涂喷乳化沥青 6744 0.587 0.648 20.5 95.0 
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4  结    论 
采用自主研制的大型双向低摩阻叠环剪切仪进行

了砂砾石垫层料与混凝土面板面间喷涂与不喷涂乳化

沥青条件下的大型单剪试验，通过对比分析，揭示了

两种接触面力学特性的规律，提出混凝土面板与垫层

料之间接触面模型参数，并探讨了乳化沥青在粗粒土

结构面剪切变形中的作用机制，得出以下 4点结论。 
（1）不喷涂乳化沥青的情况下（方案 1），接触

面应力随着剪切位移的增加逐渐变大，接触面剪应力

与位移在呈现出很好的双曲线关系，喷涂乳化沥青的

情况下（方案 2），接触面剪应力与剪切位移在峰值强
度前呈现出很好的双曲线关系，在峰值强度后，呈现

出一定的应变软化特性，法向应力越低，表现越为明

显。      
（2）两种型式的接触面水平位移沿试样高度的变

化规律相似。随剪切位移的增加，上盒土体变形逐渐

发展，并由上到下逐渐增加，最大的相对错动位移均

发生在混凝土面板与垫层之间的接触面处，表明接触

面的抗剪强度小于砾石垫层的抗剪强度。 
（3）法向应力对叠环的剪切位移有较大影响，法

向应力越大，同一高度处叠环的剪切位移越大。在相

同的剪切位移和法向应力作用下，涂乳化沥青（方案

2）中叠环水平位移均小于不涂乳化沥青（方案 1）中
叠环水平位移，这种现象在不同法向应力的试验中均

有表现。 
（4）有无乳化沥青对接触面的力学参数有很大的

影响，采用 Clough和 Duncan非线性弹性本构模型拟
合时，与无保护接触面相比，喷涂乳化沥青的接触面

其劲度系数、指数及强度指标均有大幅度降低，剪切

过程中乳化沥青形成了完整的过渡层来隔离砂砾石垫

层料和混凝土面板的直接接触，并起到很好的阻隔–
润滑效果。 
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基于围压柔性加载的土石混合体大型三轴试验 
离散元模拟研究 
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摘  要：综合运用计算机三维扫描与随机模拟技术，建立了不同块石含量和空间分布的土石混合体三维随机细观结构
模型和离散元模型，考虑围压柔性加载，基于柔性黏结颗粒膜方法，采用颗粒流程序对不同土石混合体试样进行了不

同围压下的大型离散元三轴试验模拟，研究了块石含量和空间分布对土石混合体力学特性和变形破坏规律的影响。数

值模拟结果表明：土石混合体的强度和抵抗变形的能力随含量和围压的增大而增强，且在相同含石量下，受内部块石

空间分布的影响，试样的内摩擦角和黏聚力虽会表现出一定的离散性，但总体上，内摩擦角随着含石量增加基本呈线

性增加，而黏聚力却随着含石量增加逐渐减小；在围压柔性加载下，土石混合体试样表现为鼓胀变形破坏，破坏后形

成的剪切带为一个曲折条带，形态上呈非对称的 X形分布，厚度约为试样高度的 1/3～1/2倍，且试样的破坏形态及内
部剪切带大小和分布形态不仅受块石含量和空间分布影响，而且也取决于围压大小；土石混合体试样在破坏过程中内

部剪切带的形成是伴随局部颗粒的转动开始的，在应变到达峰值应变时，局部发生转动的颗粒相互连接贯通，此时剪

切带已基本形成，此后随着应变继续增加，受峰后鼓胀变形的影响，试样内部颗粒的转动仍会发生一定的变化，同时

伴随着剪切带大小和分布形态也发生相应的变化。 
关键词：土石混合体；力学特性；变形破坏；大型三轴试验；离散元；柔性加载 
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Discrete element simulation of large-scale triaxial tests on soil-rock mixtures                
based on flexible loading of confining pressure 

ZHANG Qiang1, 2, WANG Xiao-gang1, ZHAO Yu-fei1, ZHOU Jia-wen2, MENG Qing-xiang3, ZHOU Meng-jia1 
(1. Research Institute of Geotechnical Engineering, China Institute of Water Resources and Hydropower Research, Beijing 100038, China; 

2. State Key Laboratory of Hydraulics and Mountain River Engineering, Sichuan University, Chengdu 610065, China; 3. College of Civil 

and Transportation Engineering, Hohai University, Nanjing 210024, China) 

Abstract: Based on the computer three-dimensional scanning and stochastic simulation technologies, the three-dimensional 

random meso-structure models and discrete element models for soil-rock mixture (S-RM) samples with different stone contents 

and spatial distributions are established. Considering the flexible loading of confining pressure, the large-scale numerical 

triaxial tests on the S-RM samples under different confining pressures based on the flexibly-bonded particles method are 

conducted by particle flow code, and the effects of the stone content and spatial distribution on their mechanical properties and 

deformation and failure characteristics are studied. The numerical simulation results show that the strengths and deformation 

resistibility capacities of the S-RM samples increase with the increase of stone content and confining pressure, and their internal 

friction angles and cohesions vary to a certain extent under the same content but different spatial distributions of stones. 

However on the whole, the internal friction angle increases linearly with the increase of stone content, while the cohesion 

decreases. Under the flexible loading of confining pressure, 

the S-RM samples show bulging deformation and failure 

mode, and the shear band formed after failure is a 

meandering strip with an asymmetric X-shaped distribution, 

whose thickness is about 1/3~1/2 times the height of the S-
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RM samples. Moreover, the failure mode and the thickness and shape of shear band are affected by the stone content and spatial 

distribution and the confining pressure. The shear band formation is accompanied by the rotations of the local particles in the 

S-RM sample. When the strain reaches the peak strain, the locally rotating particles are connected to each other, indicating that 

the shear band has basically formed at this time. Since then, as the axial strain increases continually, the rotations of the internal 

particles still change because of the effect of the bulging deformation after the peak, and the thickness and shape of the shear 

band also change accordingly. 

Key words: soil-rock mixture; mechanical property; deformation and failure; large-scale triaxial test; discrete element method; 

flexible loading 

0  引    言 
土石混合体[1]（soil-rock mixture，S-RM）系指一

类由不同粒径碎块石和土体构成的特殊地质材料，在

自然界堆积层边坡和滑坡体中分布广泛，同时也是路

基和土石坝工程中常用的填筑材料。近年来，随着中

国水利水电工程及道路工程的兴建，越来越多的岩土

工程都不可避免地会涉及到土石混合体，作为一种不

同于一般岩土体的特殊岩土介质，由于介质复杂的力

学行为和变形破坏机制，已逐渐成为了岩土工程界广

泛关注和研究的对象[2-3]。 
纵观当前国内外对土石混合体的研究，常用的研

究方法有物理试验和数值试验。在物理试验方面，为

了考虑大粒径的块石，室内常采用大型三轴试验对土

石混合体力学特性与破坏机制进行研究。目前许多学

者[4-6]在此方面已开展过一系列的研究，且研究主要集

中在宏观尺度方面，主要分析细观结构特征（如块石

形态、空间分布、含量、级配等）对宏观力学特性和

变形破坏的影响，而受限于试验观察技术限制，试验

中难以从细观颗粒尺度上对土石混合体的变形破坏进

行深入分析，如土石颗粒运动规律、内部结构损伤开

裂及剪切带的形成与演化。另外，开展室内大型三轴

物理试验也需要花费大量的人力、物力和财力。 
近年来，随着非连续数值模拟方法的发展，基于

离散元的虚拟数值试验技术在土石混合体的研究中发

挥了重要作用。相较于物理试验，基于离散元的虚拟

数值试验不仅花费代价小且具有可重复性，而且在上

述的细观颗粒尺寸研究方面也具有巨大的优势。虽然

目前已有学者[7-8]采用离散元对土石混合体的大型三

轴试验进行了模拟，但其模拟中均存在一个较大的缺

陷：即，当前离散元三轴试验模拟中是通过对侧向圆

柱形刚性墙体进行伺服来对试样进行围压加载，由于

刚性墙体不发生变形，在围压加载过程中将会限制试

样的侧向自由变形。相反，室内三轴试验则是通过试

样外层橡皮膜对试样进行围压加载，加载过程中可以

允许试样侧向自由变形，故在离散元中采用刚性圆柱

形墙体不能合理地模拟室内三轴试验中橡皮膜对围压

的柔性加载特性。然而，对于土石混合体这种复杂非

均匀介质，在轴向荷载作用下，其将会发生极不均匀

的变形，采用刚性墙体加载围压将对土石混合体的变

形破坏产生影响。张强等[9]通过对土石混合体在刚性

和柔性两种围压加载方式下的双轴试验模拟已证实，

不同围压加载方式对土石混合体的破坏过程与破坏型

式均有显著影响。 
针对常规离散元三轴试验中对于室内三轴试验围

压加载模拟的不合理性，目前一些学者尝试采用分段

组合墙体[10]和柔性黏结颗粒膜[11-12]替代圆柱形墙体

来模拟室内试验中橡皮膜对围压的柔性加载特性，并

在应用中取得了较好的模拟效果。金磊等[13]采用改进

分段组合墙体方法对土石混合体的大型三轴试验进行

了模拟，数值试验中也模拟出了土石混合体的鼓胀变

形。该方法虽然原理简单且易于实现，但由于受离散

元中墙体伺服机制的限制，各分段墙体在围压伺服过

程中只能沿试样径向发生水平移动，使得试验中各分

段墙体施加在试样上的侧向围压始终沿水平径向方

向，而却忽略了试验加载过程中由于试样发生鼓胀变

形后所引起围压加载方向的变化，其对试验模拟结果

也将会产生影响，故采用分段组合墙体方法仍难以对

室内三轴试验中橡皮膜的柔性加载特性做出合理的模

拟。相比而言，目前柔性黏结颗粒膜方法是最为合理

的模拟方法，在离散元模拟中应用也极为广泛。 
为此，本文综合运用计算机三维扫描与随机模拟

技术，建立土石混合体的三维随机细观结构模型，在

此基础上，建立不同块石含量和空间分布的土石混合

体离散元模型，并基于柔性黏结颗粒膜的围压柔性加

载模拟方法，利用 PFC5.0 程序开展不同围压下土石
混合体大型三轴试验模拟，研究块石含量和空间分布

对土石混合体力学特性与变形破坏的影响，并从颗粒

细观尺度上分析在变形破坏过程中土石混合体内部剪

切带的形成与演化规律。 

1  土石混合体三维模型生成 
1.1  随机细观结构模型构建 

由于实际中土石混合体内部块石分布极为复杂且

随机性较大，建立土石混合体的三维真实细观结构模
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型难度较大，在数值模拟时，通常构建符合统计意义

上的随机细观结构模型来开展研究。对于土石混合体

细观结构随机模型的构建，目前较为常用的方法是首

先通过随机构造方法[14-15]或计算机扫描方法[16]获得

不规则块石的三维几何模型，然后，以此为基础，利

用计算机随机模拟建立土石混合体的随机细观结构模

型。为了考虑块石的真实复杂形态，文中综合运用计

算机三维扫描和随机模拟技术构建土石混合体的三维

细观结构模型。 
如图 1，具体步骤如下：在试验前，先从土石混

合体制样料中选取不同粒径的块石进行计算机三维激

光扫描，获得块石的三维几何模型，以此建立不同粒

径块石数据库；其次，以块石数据库为样本，从数据

库中随机选取块石模型，并按照土石混合体中块石级

配对块石大小进行缩放后，生成不同含石量块石集合；

最后，将块石集合中所有块石随机投放到指定区域内，

建立土石混合体的三维随机细观结构模型。另外，在

进行块石投放时，可以通过设置不同随机数序列的生

成种子，以改变块石在区域空间内的投放位置和方位，

由此生成相同含石量而不同块石空间分布的随机细观

结构模型，既模型中块石集合是相同的，但块石在模

型中的空间分布形式是不同的。 

图 1 块石计算机三维激光扫描过程 

Fig.1 3D laser scanning process of stones by computer 

图 2所示为室内大型三轴试验中所用的土石混合
体的颗粒级配曲线。根据 Medley等[17]建议的土/石阀
值的取值，文中将土/石阀值定为 20 mm，结合试验中
所允许的最大粒径，只选取粒径尺寸在 20～60 mm的
颗粒级配曲线进行模型重构。如图 3，根据试验尺寸，
建立了不同结构特征的土石混合体随机细观结构模

型，模型尺寸为 30 cm×60 cm（直径×高度）。其中，
为了考虑含石量的影响，分别建立了含石量为 30%，
45%，60%的随机细观结构模型，见图 3（a）。同时，
考虑块石空间分布的影响，在每一含石量下，又分别

生成了 3个不同随机细观结构模型。图 3（b）给出了
含石量为 30%下的不同空间分布随机细观结构模型。

需要指出的是，文中所述的含石量为质量含石量（C），
即块石总质量占土石混合体试样总质量的百分比。 

图 2 土石混合体颗粒级配曲线 

Fig. 2 Particle-size distribution curves of S-RM 

     

（a）不同含石量（C依次为 30%，45%，60%） 

     

（b）相同含石量不同空间分布（C=30%） 

图 3 不同结构特征的土石混合体随机细观结构模型 

Fig. 3 Random meso-structural models for S-RM with different  

characteristics 
1.2  复杂块石的颗粒簇模型生成 

在三维情况下，离散元中的基本颗粒单元为球体，

对于复杂形态的块石，通常采用由多个球体组成的颗

粒簇（clump）进行模拟。一般情况下，采用颗粒簇模
拟不规则块石时，若颗粒簇模型中球体数目越多，颗

粒簇越能够较好地表征块石的不规则形状，但也会降

低离散元模拟的计算效率。尤其是在高含量下，由于

土石混合体中块石数目较多，将会极大地降低数值计

算的效率。在模拟中，为了获得一个可接受的计算效
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率，文中在建立块石的颗粒簇模型时，在块石形状表

征精度上和数值计算效率之间做了一个折中处理，既

保证颗粒簇能够表征块石的不规则形状，又确保颗粒

簇模型中的球体数目适中，以提高模拟效率。 
文中采用 PFC5.0程序自带的 clump template模板

中的 bubblepack方法来建立复杂块石的颗粒簇模型。
该方法有 4 个控制参数（distance，ratio，radfactor，
refinenum，具体介绍见 PFC 手册[18]），通过调整这 4
个参数可以生成不同球体数目的颗粒簇。如图 4，通
过调整参数，生成了不同球体数目的块石颗粒簇模型。

通过对比不同球体数目的颗粒簇模型的数值计算效

率，文中最终选用 112个球体数目的颗粒簇模型来模
拟不规则块石，该模型既能满足在高含石量下的计算

效率要求，又基本上能够表征块石的不规则形状。该

模型生成所对应的 4 个控制参数为 distance=150.0，
radfactor=2.0，ratio=0.3，refinenum=1。 

图 4 不同球体数目的块石颗粒簇模型 

Fig. 4 Clump models for a stone with different numbers of spheres 

1.3  土石混合体离散元模型建立 

基于构建的随机细观结构模型，考虑块石复杂形

态，文中采用如下方法建立土石混合体离散元模型，

模型中土体颗粒采用单个球体模拟，块石采用颗粒簇

模拟。如图5所示，该方法包括以下3个步骤： 
（1）先将构建的随机细观结构模型导入PFC中，

然后根据前文已确定的控制参数，利用clump template
模板中的bubblepack方法，依次建立细观结构中每个
块石的颗粒簇模型，见图5（a）。 
（2）根据随机细观模型尺寸，建立一个相同尺寸

的纯土体模型，模型中球体颗粒的平均半径约取为最

小块石粒径的1/5倍，见图5（b）。 
（3）将建立的块石颗粒簇模型加入到纯土体模型

中，删除与颗粒簇相重叠的土体颗粒，建立土石混合

体模型。在这一步中，为了确保生成的模型中土石颗

粒彼此处于紧密接触，不存在局部架空的情况，在将

块石颗粒簇模型加入到纯土体模型中后，先将纯土体

模型中球体的半径缩小到原来的1‰倍，再将与块石颗
粒簇存在接触的球体删除，其次再将纯土体模型中剩

余球体的半径再逐步放大到原值，且在每次球体半径

放大后均进行一定步数的循环，迫使土石颗粒相互挤

压并处于紧密接触状态。图5（c）所示为最终建立的
土石混合体离散元模型。 

       

 （a）块石颗粒簇       （b）纯土模型     （c）土石混合体模型 

图 5 土石混合体离散元模型建立 

Fig. 5 Establishment of DEM model for S-RM 

利用上述方法可以生成较为密实的不同块石含量

可空间分布下的土石混合体离散元模型，保证了数值

模拟结果的可靠性。 

2  离散元三轴试验围压柔性加载模拟

原理 
2.1  柔性橡皮膜的模拟 

在三轴试验模拟中，采用由相同大小彼此相互黏

结的颗粒组成的柔性颗粒膜模拟室内试验中试样外层

的橡皮膜，且颗粒膜内部颗粒间的黏结均被设置为接

触黏结模型，以保证颗粒间只传递力而不传递力矩，

模拟三轴试验中橡皮膜的柔性加压功能。 
如图 6，柔性颗粒膜是由若干层相互错位排列的

颗粒组成，且颗粒间彼此相切。根据颗粒位置的几何

关系，可确定柔性膜的每个颗粒的初始中心位置。 

 

图 6 柔性颗粒膜 

Fig. 6 Flexible membrane composed of balls with same radii  

.being tangent to each other 
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2.2  围压恒定加载原理 

在试验加载过程中，围压是以等效集中力的形式

施加到外侧的柔性膜颗粒上，且在每一步计算中，根

据膜颗粒的位置变化来更新颗粒上所施加的等效集中

力，以保持加载过程中围压的恒定。见图 6，对于任
一膜颗粒而言，除底层和顶层颗粒外，每个颗粒均与

周围 6个颗粒黏结在一起。如图 7，以#0球体为例，
根据有限元等效节点力计算原理，施加在该颗粒上的

等效集中力 F
v
可按如下公式计算： 

6

3
1

1
3 i i

i
F A nσ

=

= ∑
v v   ，           (1) 

式中， 3σ 为试验围压， iA和 inv 分别为第 i个三角形单
元的面积和单位法向量。以第一个三角形△012为例，
其面积 1A可按如下式计算： 

1 1 2
1
2

A l l= ×
v v

  ，            (2) 

式中， 1l
v
， 2l

v
为由#0球体中心位置 0pv 到#i球体中心位

置 ipv 的向量，  

0     ( 1,2,3, ,6)i il p p i= − = ⋅⋅ ⋅
v v v   ，   (3) 

相应地， 1nv 可由如下公式计算： 

1 2
1

1 2

l ln
l l

×
=

×

v v
v

v v   。                (4) 

基于上述原理，在试验过程中，通过调整施加在

柔性颗粒膜上的等效集中力，维持试验围压的恒定，

模拟室内三轴试验中围压的加载。同时，试验中为了

防止柔性颗粒膜的破坏，将颗粒间的黏结强度设置为

一个较大的值（表 1）。 

图 7 柔性膜颗粒上施加的等效集中力计算示意图 

Fig. 7 Schematic diagram of calculation of equivalent  

       concentration force exerted on membrane particles 

2.3  细观模型与参数标定 

根据上述建立的基于围压柔性加载的离散元三轴

试验，对土石混合体室内大型三轴试验进行参数标定，

根据土石颗粒的接触特性，标定中土体颗粒间的接触

由线性接触黏结模型（linearcpond model）进行模拟，
块石颗粒及土石颗粒间的接触由线性接触模型（linear 

model）进行模拟。文中通过对含石量约为 25%的土
石混合体试样室内大型三轴试验结果的标定，获得了

土石颗粒细观接触模型参数，见表 1。 
表 1 土石混合体颗粒细观接触模型参数 

Table 1 Contact parameters between particles in S-RM 

接触刚度/(N·m-1) 黏结强度/N 
颗粒 

密度

/(kg·m-3) 法向 切向 法向 切向 

摩擦 

系数 

土体 1900 5.0×106 2.0×106 3.0×102 3.0×102 0.45 

块石 2650 1.0×108 1.0×108 — — 1.0 

土–石 — 4.8×106 1.9×106 0.0 0.0 0.45 

膜 1000 5.0×105 5.0×105 1×10300 1×10300 0.0 

图 8给出了土石混合体室内大型三轴试验与数值
试验对比结果。由图 8（a）可以看出，数值试验获得
的试样应力应变曲线与室内试验的吻合度较好，且由

图 8（b）也可以看出，数值试验模拟的试样破坏形态
与室内试验的也较为一致。 

图 8 土石混合体室内大型三轴试验结果与数值模拟结果对比 

Fig. 8 Comparison of results obtained by indoor large-scale  

   triaxial tests and numerical simulations for S-RM 

3  土石混合体大型三轴试验模拟分析 
采用标定出的土石混合体参数，利用上述围压加

载原理，分别对建立的不同块石含量和空间分布的土

石混合体试样开展围压为 300，500，800 kPa下的大
型离散元三轴试验模拟，根据模拟结果进行如下分析。 
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3.1  力学特性分析 

图 9给出了不同含石量土石混合体试样三轴试验
模拟获得的应力应变曲线。分析图 9得出：①对于同
一试样，随着围压的增大，其峰值应力在逐渐增大，

且峰值应力对应的轴向应变也在相应地增大；②对于

不同试样，随着含石量的增加，在相同围压下，试样

峰值应力在逐渐增大，且峰值应力对应的轴线应变也

在逐渐增大。由此表明，随着围压和含石量的增加，

土石混合体的强度和抵抗变形的能力均得到相应的提

高。 

 

图 9 不同含石量土石混合体试样的应力应变曲线（C=30%， 

45%，60%） 

Fig. 9 Stress-strain curves of S-RM samples with different stone 

contents of 30%, 45% and 60% 

图 10 给出了相同含石量（C=45%）下不同块石
空间分布的土石混合体试样三轴试验模拟获得的应力

应变曲线。由图 10可以看出，即使由相同含量的块石
集合构成的土石混合体试样，由于试样内部块石空间

分布的不同，试样应力应变曲线表现出了差异，且差

异主要表现在峰后阶段，而且在高围压下差异较明显。 

 

图 10 相同含石量下不同块石空间分布的土石混合体试样应力 

应变曲线（C=45%） 

Fig. 10 Stress-strain curves of S-RM samples with same stone  

content but different spatial distributions of stones (C=45%) 

根据数值试验获得的不同土石混合体试样应力应

变曲线，由莫尔库仑强度计算公式，获得了不同试样

的抗剪强度，见图 11。由图 11 可以看出，相同含石
量的试样，由于内部块石空间分布不同，试样的内摩

擦角和黏聚力虽表现出了一定的离散性，但从总体上

来看，土石混合体试样的内摩擦角随着含石量增加基

本呈线性增加，而黏聚力却随着含石量增加逐渐减小，

这主要是由于土石混合体的黏聚力主要来自于细颗粒

的土体部分，而随着含石量增加，发挥黏聚力作用的

土体含量逐渐减少，因而其黏聚力也逐渐减低，这一

变化规律与文献[19]研究结果相一致。 

 

图 11 土石混合体试样抗剪强度参数与含石量的关系 

Fig. 11 Relationship between shear strength parameters and stone  

content of S-RM samples 
3.2  变形破坏特征分析 

图 12 给出了不同土石混合体试样试验后的破坏
形态。总体上，从图 12中可以看出，在围压柔性加载
下，土石混合体试样破坏后侧向均表现出了不均匀的

鼓胀变形，与室内试验破坏后的结果相吻合。具体而

言，由图 12（a）可以看出，对于同一土石混合体试
样，在不同围压下，试样破坏后的形态是不同的，围

压大小影响土石混合体的变形破坏形态，由此也体现

出了土石混合体的非均质、非均匀特性。由图 12（b）
可以看出，在相同围压下，不同含石量的土石混合体

试样破坏后的形态也是不同的，且由图 12（c）可以
看出，在相同围压下，即使由相同含量的块石集合构

成的土石混合体试样，由于试样内部块石的空间分布

不同，其破坏形态也不相同的，这体现出了土石混合

体变形破坏规律的复杂性。 

   

（a）同一试样不同围压下的破坏形态（C=45%，围压为 300，500，800 kPa） 
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（b）不同含石量试样的破坏形态（C=30%，45%，60%，围压 500 kPa） 

   

（c）相同含石量下不同空间分布试样的破坏形态（C=45%，围压 500 kPa） 

图 12 不同土石混合体试样的破坏形态 

Fig. 12 Failure shapes of different S-RM samples 

文献[20]研究表明，颗粒材料破坏后通常形成一
个剪切带，并且剪切带内部颗粒存在明显的转动。通

过对破坏后的土石混合体试样进行切片后，根据试样

内部颗粒的位移和转动特征，分析土石混合体试样破

坏后形成的剪切带。 
通过对图 12 中的土石混合体破坏样沿中心进行

竖向切片后，得到了试样内部的剖切图，如图 13所示，
图中给出了剖切图上试样内部颗粒的位移云图和转动

云图。由图 13，首先从破坏样的剖切图可以看出，破
坏后，试样内部的竖直标记条带发生了明显的鼓胀弯

曲变形，且越靠近试样边缘两侧的条带弯曲变形程度

越大；其次，由剖切图上颗粒位移云图可以明显看出

土石混合体试样破坏后形成的剪切带，由于受试样内

部块石的影响，剪切带并非一个规则的条带，而是一

个曲折的条带，其位置基本上位于接近于试样的中部，

且形态上大致呈一个非对称的 X形分布，厚度大致约
为试样高度的 1/3～1/2倍；最后，由剖切图中颗粒转
动云图可以看出，土石混合体试样破坏后，只有剪切

带内部的颗粒发生了显著的转动，而其它部位颗粒的

转动则相对较小，且通过对比土石颗粒转动幅度大小

可以发现，剪切带内部的土体颗粒转动幅度明显较块

石的大，说明了剪切带内部的土石颗粒存在差异性转

动，这主要是由于土石颗粒的转动惯量彼此间存在差

异所导致的结果。 
另外，由图 13，通过对不同土石混合体试样在不

同围压下破坏后剪切带形态对比分析发现，同一试样

在不同围压下，破坏后形成的剪切带的大小和形态也

是不同的，且剪切带内部颗粒的转动情况也存在差异，

见图 13（a）；在相同围压下，即使由相同含量的块石
集合构成的土石混合体试样，由于块石的空间分布不

同，剪切带的大小和形态也各不同，且剪切带内部颗

粒的转动情况也不同，见图 13（b）；在相同围压下，
不同含石量试样破坏后的形成的剪切带的大小和形态

彼此存在显著差异，而且剪切带内部颗粒的转动情况

也明显不同，见图 13（c）。 
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图 13 不同结构特征的土石混合体试样的内部剖切图 

Fig. 13 Internal profiles of S-RM samples with different structural  

characteristics 

综合上述，在围压柔性加载下，土石混合体试样

表现为鼓胀变形破坏，且破坏后形成的剪切带为一个

曲折条带，其形态大致呈非对称的 X型分布，而且试
样的破坏形态及其内部剪切带的大小和分布形态不仅

受块石含量和空间分布影响，而且也取决于围压大小。 
3.3  剪切带形成演化过程分析 

下面选取土石混合体试样在不同轴向应变下的模

拟结果进行切片分析，进一步研究土石混合体在变形

破坏过程中剪切带的形成与演化规律。 
图 14 给出了含石量为 45%的土石混合体试样在

不同轴向应变下的剖切图，图中由上到下分别为不同

轴向应变下试样的形态及试样内部颗粒的位移云图和

转动云图。 
由图 14，首先通过对比不同轴向应变下试样的形

状变化可以看出，在轴向加载下，随着轴向应变增加，

试样内部竖直标记条带开始向两侧逐渐发生鼓胀弯

曲，试样的不均匀鼓胀变形也逐渐显现出来，且试样的

鼓胀变形在峰前阶段不明显，在峰后阶段则较为明显。 
其次，由不同轴向应变下试样内部颗粒的转动云

图可以看出，在轴向加载下，试样内部剪切带的形成

是从局部颗粒的转动开始的，且随着轴向应变增加，

局部发生转动的颗粒逐渐增多，当轴向应变到达峰值

应变时，局部发生转动的颗粒已相互连接贯通，此时

剪切带已基本形成，此后随着轴向应变继续增加，由

于峰后试样的侧向不均匀鼓胀变形逐渐凸显出来，进 

 

图 14 不同轴向应变下土石混合体试样的内部剖切图 

Fig. 14 Internal profiles of S-RM samples under different axial strains 
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一步引起试样内部的颗粒转动情况发生变化，同时也

伴随着剪切带分布形态和大小发生相应变化。由此可

以得出，在轴向加载下，土石混合体试样发生破坏后，

所形成的剪切带大小和分布形态取决于当前破坏状态

下所对应的轴向应变大小。 
最后，通过综合对比不同轴向应变下试样内部颗

粒的位移云图可以发现，在轴向加载过程中，由颗粒

位移云图的变化，可以清楚看出剪切带在峰后的演化

过程，但从其变化上却无法反映出剪切带在峰前的形

成过程，相比而言，从颗粒转动云图上可以反映出剪

切带的形成与演化的整个过程。因此，在颗粒尺度上，

相比颗粒的位移，颗粒的转动更适合用来分析土石混

合体变形破坏过程中剪切带的形成发育过程。 

4  结    论 
本文综合运用计算机三维扫描和随机模拟建立了

不同块石含量和空间分布的土石混合体三轴随机细观

结构模型，基于柔性黏结颗粒膜的围压柔性加载模拟

方法，开展了不同围压下土石混合体的大型离散元三

轴试验模拟，对土石混合体的力学特性与变形破坏规

律进行了分析，得出如下结论： 
（1）土石混合体的强度和抵抗变形的能力随含量

和围压的增大而增强。即使在相同含石量下，由于块

石空间分布不同，土石混合体的内摩擦角和黏聚力虽

表现出了一定的离散性，但总体上来看，土石混合体

的内摩擦角随着含石量增加基本呈线性增加，而黏聚

力却随着含石量增加逐渐减小。 
（2）在围压柔性加载下，土石混合体试样表现为

鼓胀破坏，破坏后所形成的剪切带为一个曲折条带，

形态上呈非对称的 X形分布，厚度大小约为试样高度
的1 3～1 2倍。另外，土石混合体试样的破坏形态及
其内部剪切带大小和分布形态不仅受块石含量和空间

分布影响，而且也取决于围压大小。 
（3）通过对剪切带形成过程分析发现，土石混合

体试样内部剪切带的形成是伴随局部颗粒的转动开始

的，在应变到达峰值应变时，局部发生转动的颗粒相

互连接贯通，此时剪切带已基本形成，此后随着应变

继续增加，受峰后不均匀鼓胀变形的影响，试样内部

颗粒的转动仍会发生一定的变化，同时伴随着剪切带

分布形态和大小也发生着相应的变化。在颗粒尺度上，

相比颗粒的位移，颗粒的转动更适合用来分析土石混

合体变形破坏过程中剪切带的形成发育过程。 
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摘  要：针对面膜土石坝防渗结构设计与施工过程中存在防渗土工膜弯折（褶皱）问题，将弯折定性分为结构性弯折
和非结构性弯折两种类型，为定量评价弯折作用造成的损伤及其规律，基于稳定性理论的薄板（壳）理论推演了影响

土工膜弯曲变形的计算参数，并在理论分析的基础上自主研发一套试验装置。试验方案选用两种不同 PVC土工膜作为
试验材料，取 90°最大弯折角度进行试验研究，并模拟 4℃库水温度试验环境，试验结果表明弯折作用造成土工膜力
学性能指标衰减，弯折作用 120 d后，SY-GM土工膜断裂强度衰减度达到 58.71%。根据试验数据分析成果，提出了增
大弯折曲率半径和减小曲面弯折角度结构措施降低指标衰减度。 
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Experimental study on geomembrane bending (folding) in anti-seepage               
structure of membrane-faced rockfill dam 
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Technology Research Center for Safety of Hydrostructure in Henan Province, Zhengzhou 450045, China; 3. College of Water Conservancy 

and Hydropower Engineering, Hohai University, Nanjing 210024, China) 

Abstract: In view of the problem of bending (folding) of anti-seepage geomembrane in the design and construction of the 

anti-seepage structure of membrane-faced rockfill dam, the bending nature is divided into two types: structural bending and 

non-structural bending. In order to quantitatively evaluate the damage caused by the bending and its laws, the parameters 

affecting the bending deformation of geomembrane are deduced based on the thin plate (shell) theory of stability theory, and a 

set of test equipment is independently developed on the basis of theoretical analysis. Two different PVC geomembranes are 

selected as the experimental materials, and under the maximum bending angle of 90 degrees, the 4  water temperature test ℃

environment is simulated. The test results show that the bending effect causes the attenuation of mechanics performance index 

of the geomembrane. After the bending effect of 120 days, the attenuation degree of fracture strength of SY-GM type 

geomembrane reaches 58.71%. Based on the analysis results of experimental data, some measures are proposed to reduce the 

attenuation degree of the index by increasing the bending radius of curvature and reducing the bending angle of curved surface. 

Key words: membrane-faced rockfill dam; experimental research; geomembrane; bending 

0  引    言 
中国应用土工膜作为水库大坝防渗材料始于 20

世纪 80年代，主要用于大坝除险加固防渗。随着土工
膜生产工艺和工程施工工艺日趋成熟，国内外研究学

者对土工膜材料特性和面膜防渗结构的深入研究，工

程师已初步掌握土工膜水库防渗技术的设计和施工，

土工膜逐步在新建堤防、大坝、库盘防渗和土石围堰

工程中广泛应用。土工膜具有质地柔软，防渗性能好，

耐久性能强，适应变形能力强等优点，作为高土石坝

和深厚覆盖层地基堆石坝主体防渗材料优势日益凸

显。 
据国际大坝委员会 2006 年统计，全球已有 216

座大型土石坝选用土工膜作为主体防渗材料，其中有

143 座选用 PVC 膜防渗，约占膜防渗大坝总数的
60.3%[1]，实践证明防渗效果良好；目前在高坝防渗结
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基金项目：国家自然科学基金面上项目（51379069） 
收稿日期：2018–12–05 

DOI：10.11779/CJGE201908021 

mailto:zxl01615@163.com


1556                         岩  土  工  程  学  报                                    2019年 

 

构方案比选时 PVC土工膜备受坝工界青睐，如阿尔巴
尼亚坝高 91 m的 Bovilla Dam面膜堆石坝[2]，2016年
老挝竣工的坝高 87 m南欧江六级面膜堆石坝[3-4]。 
文献[5]指出面膜堆石坝为膜防渗体位于上游坝

面的堆石坝，其防渗结构包括土工膜下部垫层、土工

膜和上部保护层，仅土工膜起防渗作用。防渗结构在

坝体周边缝处选用土工膜锚固连接方式，因结构特性

需要土工膜存在一定角度的弯折设计，如图 1所示面
膜防渗结构在防浪墙和趾板处连接型式；为避免周边

缝锚固处形成夹具效应，造成土工膜拉裂破坏，采取

的结构措施存在土工膜弯折[6]。称此类因结构和工程

措施需要而必然存在的弯折为结构性弯折。 

图 1 结构性弯折示意图 

Fig. 1 Diagram of structured bending 

施工过程中土工膜受昼夜温差梯度作用、风荷载

作用、人为作用等影响因素，易在局部坝面上产生褶

皱；面膜防渗结构施工过程中，膜下垫层施工先于土

工膜铺设，坡面颗粒垫层施工平整度控制难度大，坝

面土工膜平整度差，垫层凹凸处易产生褶皱；即使砂

砾垫层平整，垫层因粗颗粒表面存在孔隙，高水头压

力作用下土工膜向孔隙内陷形成凹面褶皱。这种非防

渗结构设计需要而由于外在影响因素作用产生的褶皱

（弯折），称之为非结构性弯折，如图 2所示。 

图 2 非结构性弯折 

Fig. 2 Diagram of unstructured bending 

国内外学者对土工膜褶皱/弯折进行了多方面研
究。Take等[7]通过航拍和图像处理技术对坝面土工膜

褶皱进行了量化统计，发现褶皱面积占总面积的

13.9%；Rowe等[8]通过不同季节和全天不同时间段内

观测统计，发现土工膜褶皱与太阳辐射强度、土工膜

表面温度有关；Giroud 等[9]认为土工膜大面积褶皱是

由于温度应力引起的；Soong 等[10]研究发现上覆压力

对褶皱高度和宽度有一定影响，但褶皱不会因上覆压

力而完全消失；Gudina等[11]认为持力层为砂土时褶皱

一直存在，并推断褶皱可能对土工膜力学性能造成损

伤；高登等[12]针对圆形建筑物周边土工膜起皱研究认

为，相比于 HDPE 土工膜 PVC 土工膜可大幅降低褶
皱程度。 
国内外大部分学者对土工膜褶皱研究主要集中在

数据统计分析与上覆压力作用下褶皱几何尺寸度量、

应力应变测试两个方面，但缺乏褶皱/弯折对土工膜的
力学指标损伤程度的量化分析；目前试验性研究较少，

试验研究主要集中在褶皱构型和薄膜应力应变量测[13]。

本文基于稳定性理论的薄板（壳）理论分析影响土工

膜弯折的主要技术参数，通过弯折试验和试验数据的

理论分析，量化了弯折作用对土工膜的损伤程度及其

衰变规律，并提出降低土工膜损伤程度的方法。 

1  土工膜弯折数值计算模型 
1.1  薄膜弯折力学计算模型分析现状 

国内外学者提出了很多褶皱现象机理分析方法，

主要分为忽略膜抗弯刚度分析法和考虑膜抗弯刚度的

分析法[13]，前者的代表理论为张力场理论，后者为基

于稳定性理论的薄板（壳）理论。 
Wagner[14]首次提出张力场理论，因忽略薄膜抗弯

刚度，膜在平面内不会产生压应力和弯曲应力，表现

为沿褶皱方向的单轴受拉状态。基于张力场理论 Stein
等[15]考虑薄膜过度收缩效应提出褶皱理论，通过修正

褶皱区域本构关系，得到褶皱区域内的应力状态；

Roddeman等[16]运用修正变形梯度法，提出薄膜满足单

轴受力条件下的本构关系，但计算过程需要特殊的非

线性迭代技术；Pipkin等[17]基于弹性力学理论将张力

场理论和薄膜结构分析相结合，提出松弛应变能密度

法，根据薄膜平衡状态下能量最小原则推求出薄膜褶

皱区域的真实应力。张力场理论及其后丰富发展的理

论虽然解决了褶皱区域内应力计算问题，但均忽略膜

的抗弯刚度，并认为褶皱区域面外变形可转化为面内

过度收缩，因膜面外刚度为零，计算过程存在刚度矩

阵病态问题。 
基于稳定性理论的薄板（壳）理论认为膜材弯折

严格意义上属于应力屈服现象，稳定性丧失是弯折的

本质。Wong等[18]基于薄板理论采用薄壳单元模拟褶皱

的面外变形分析薄膜褶皱形变。Leifer 等[19]认为膜垂

直面内施加一组较小合力为零的作用力是褶皱出现的

诱因。Tessler等[20]采用随机面外缺陷方法使薄板面生

成初始缺陷，得出薄板的应力应变。 
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根据国际大坝委员会 135号公告，国外已建面膜
土石坝中土工膜平均设计厚度为 2.0 mm，其刚度介于
薄膜与板材之间，其抗弯刚度不可忽略，因此张力场

理论不适用土工膜膜材数值模型理论计算。基于稳定

性理论的薄板（壳）理论更适用于坝面土工膜数值模

拟计算分析。 
1.2  弯折力学计算模型 

假定土工膜垂直面内施加一组较小合力为零的作

用力，土工膜在水平面内产生弯折/褶皱（图 3所示），
弯折几何曲面由水平作用力、弯曲角度、弯曲长度、

弯曲高度和弯曲宽度 5个参数构成，构成参数的不同
组合可形成不同的弯折几何曲面。 
（1）作用弯矩M 
假设长度为 L，厚度为 h 的土工膜在界面摩擦力

F 的作用下，产生水平角度为θ 的轴对称弯曲变形，
取图 3弯曲面上任意 Q微小单元分析（见图 4），其转
角为 dθ，设微小单元与水平面的夹角为 θ，厚度中心
弧线 AB的曲率半径记为 r；假定弧线 AB的长度不因
弯曲而发生变化，则弧线 AB的长度 dL=rdθ，取距离
中心弧线 AB外侧径向距离为 y 的弧线 AyBy，其长度

dLy=（r+y）dθ。弧线 AyBy在弯曲作用下产生的拉应

变 /y y rε = ，设土工膜的弹性模量为 E，则在弧线 AyBy

上产生的拉应力 yσ =Ey/r。 

图 3 弯折曲面 5个作用参数示意图 

Fig. 3 Diagram of five parameters in bending surface 

图 4 Q微小单元计算模型 

Fig. 4 Computational model for Q element 

假定弹性拉伸模量与弹性压缩模量相等，中心线

AB内侧产生压应力，外侧产生拉应力，应力呈线性分
布，中心线 AB上任意处的弯矩值： 

2

( ) ( )
d / d /

C C
M y y Ey r y EI rσ= = =∫ ∫   。   (1) 

式中，（C）为 C点处径向断面积分区域面积，这里的惯

性矩
/ 22 2 3

( ) / 2
d d /12

h

C h
I y y y y h

−
= = =∫ ∫ 。则 3 /I Eh= 12。 

（2）弯折长度 Lw 
取土工膜弯折整体为研究对象，其弯折角度为

θw，弯折高度为 Hw，弯折宽度为Ww（如图 5所示），
则 dz/ds=sinθ ，ds为曲面中线弧线上微长。在界面摩
擦力 F作用下 P点弯矩 MP=zF=EI/r，曲面弯曲曲率
计算方程 r=-ds/dθ，则 dθ/ds=-Fz/EI。微分方程两侧
对 s取导数可得 

2

2

d d sin
d d

F z F
s EI s EI
θ

θ= − = −   。    (2) 

微分方程的边界条件：①x=0，z=0；②θ= wθ ，
dθ/ds=0。微分方程的解为 

2 2wd 2 sin sin
d 2 2

F
s EI

θθ θ = − − 
 

  。   (3) 

引入函数
w

sin( / 2)sin
sin( / 2)

θ
γ

θ
= ，其微分方程可写为 

2 2
w

w

1 sin sin ( / 2)
cos d d

2sin( / 2)
γ θ

γ γ θ
θ

−
=    π0

2
θ 

 
 
≤ ≤ 。 

        (4) 
联立式（3），（4）可得 

2 2
w

dd
/( ) 1 sin sin ( / 2)

s
F EI

γ

γ θ

−
=

−
  。  (5) 

图 5 土工膜弯折分析模型 

Fig. 5 Analysis model for bending of geomembrane 

土工膜弯折后的弯折长度 Lw表达式为 
/ 2

w 0
2 d

L
L s= ∫   。 

当 s=0（θ=θw）时，γ =π/2；s=L/2（θ=0）时，γ =0。
则 

π / 2

w 0 2 2
w

2 d
/( ) 1 sin sin ( / 2)

L
F EI

γ

γ θ

−
=

−
∫   ，  (6) 

令
π / 2

0 2 2
w

d
1 sin sin ( / 2)

A γ

γ θ

−
=

−
∫ ，则 w

2
/
AL

F EI
= 。 

（3）弯折宽度Ww 
土工膜弯折后的曲面弯折宽度 Ww可表示为 
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w

w 0
d

W
W x= ∫   。             (7) 

根据图 5 所示的几何关系，有d cos d 1x sθ= = −  
22sin ( / 2)dsθ ，联合式（4）可以得到微分方程式： 

2 2
wd 1 2sin sin ( / 2)dx sγ θ= −  。  (8) 

由式（3）～（5）可得 
2 2π / 2 w

w 0 2 2
w

1 2sin sin ( / 2)2 d
/( ) 1 sin sin ( / 2)

W
F EI

γ θ
γ

γ θ

−
=

−
∫ 。  (9) 

令
2 2π / 2 w

0 2 2
w

1 2sin sin ( / 2)
d

1 sin sin ( / 2)
B γ θ

γ
γ θ

−
=

−
∫ ，则 

w 2 (2 ) /W EI B A F= −   。           (10) 
（4）弯折曲面高度 Hw 
土工膜弯折曲面高度 Hw，根据图 5所示的几何关

系，d sin dz sθ= ，又根据 1.2（2）知 dθ/ds=-Fz/(EI)，
则 sin d /( )dzF EI zθ θ = − ，微分方程边界条件为 z=0时，
θ=θw；θ=0时，z=Hw，方程的解析解可表达为 

w 2sin( / 2) / /H EI Fθ=    π0
2

θ 
 
 
≤ ≤ 。 (11) 

（5）弯折曲面最大应变 
弯折曲面曲率半径最小且 y=h/2时，外侧拉应变

最大，即 max min/(2 )h rε = ， /( )r EI ZF= 。因此，当 z
取最大值时，曲率半径达到最小值，即弯折曲面的顶

部位置；z=Hw时， min w/( )r EI H F= ，则最大应变为 
2

w w
max

w

2sin ( / 2)
2
FH h h

EI H
θ

ε = =   。   (12) 

又 w

w wsin( / 2)
L A
H θ

= ，则 

π / 2
w

max 0 2 2
ww

sin( / 2)d2
1 sin sin ( / 2)

h
L
θγ

ε
γ θ

−
=

−
∫  

π0
2

θ 
 
 
≤ ≤   。                  (13) 

（6）理论结果分析 
根据最大应变表达式，弯折中心弧线外侧土工膜

拉应变与弯折角度 θw，弯折长度 Lw和膜厚度 h有关，
与作用力 F无关。此外， 

w

w w

2
sin( / 2)

W B A
H θ

−
=    w(0 π / 2)θ≤ ≤   。  (14) 

可以看出弯折曲面 3 个几何参数 Lw，Hw和 Ww

与弯折角度 θw有关。因此给定弯折角度 θw和其它几

何尺寸中的任意一个，弯折曲面几何构成是相同的。 
最大应变在弯曲面顶部位置，应变是关于材料厚

度、弯折角度和弯折长度的函数表达式，弯折角度一

定条件下，弯折长度越小，厚度越大，弯曲应变量越

大。膜中心轴外侧面为拉应变，内侧面为压应变，弯

折曲面模型应变分布如图 6所示。 

 
图 6 土工膜弯折曲面应变分布图 

Fig. 6 Distribution of strain in bending surface of geomembrane 

 

2  土工膜弯折试验 
2.1  试验材料 

国内市场 PVC 膜多用于房屋防水和地下隧道防
渗，厚度一般不大于 1.1mm，其力学性能和抗渗指标
不能满足水库大坝高水头防渗要求，为满足试验要求，

笔者专门委托山东和四川某土工合成材料生产企业分

别制作满足面膜堆石坝膜防渗要求的 PVC土工膜，依
次命名为 HX-GM和 SY-GM，其参数见表 1。 

表 1 土工膜技术参数 

Table 1 Technical parameters of geomembrane  

名称 产地 
厚度 

/mm 

断裂强度 

/MPa 

断裂延伸率 

/% 

测试温度 

/℃ 

HX-GM 山东 2.0 17.25 296.48 4±2 

SY-GM 四川 1.5 17.92 193.46 4±2 

2.2  试验装置 

弯折曲面数值计算分析表明弯曲曲面顶部应变最

大，最大应变与弯折角度、弯曲曲率半径有关，与水

平作用力无关。因此，不考虑土工膜界面特性影响因

素的条件下，控制土工膜相对水平面的弯折角度和弯

曲曲率半径两个参数，可固定土工膜弯曲变形几何尺

寸。 
弯折试验仪是一种通过改变弯折角度和弯曲曲率

半径两个参数使土工膜处于不同角度弯折，产生弯曲

变形的试验仪器。弯折试验仪应满足 3个条件：①能
够控制柔性膜材弯折角度和弯曲曲率半径；②膜弯曲

部分与非弯曲部分应光滑衔接，不得在衔接部位出现

折线；③膜弯曲部分的上下面是两个自由曲面，曲面

之间不能出现外力挤压现象。 
根据上述条件，弯折试验仪主要包括弯曲形态成

型构件和弯曲形态控制构件两部分。弯曲成型构件主

要包括膜槽、角度控制器和底座组成；弯曲形态控制

构件主要由位移控制器、承力构件、传力构件和横梁

组成，图 7为弯折试验仪示意图。 
弯折试验仪工作原理：利用膜槽和角度控制器分

别固定膜试样弯曲曲率和弯曲角度，保证弯曲部分与
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非弯曲部分光滑连接无折线，然后通过位移控制器控

制膜槽与角度控制器之间的距离，避免弯折区域产生

挤压剪切。 

  

图 7 弯折试验仪 

Fig. 7 Bending tester 

弯折试验仪操作步骤：①裁剪试样，并在试样中

间部位划线标记；②将标记好的试样放置在膜槽内，

试样标记线尽可能位于膜槽圆弧最低点；③安放角度

控制器，角度控制器顶端圆弧的顶端与试样标记线重

合，将试样弯折定形；④操作位移控制器，至位移控

制器槽孔内最大位移处，固定试样弯折形态，两个位

移控制器尽可能保持同步控制，以免出现偏压造成土

工膜弯折形态发生变化。 
2.3  试验方案及方法 

试验材料选用 2.0 mm厚 HX-GM 和 1.5 mm 厚
SY-GM 两种 PVC 土工膜。防渗结构运行时，大部分
位于水下，水库库水温度为变量，试验方案模拟库水

水温 4℃环境下运行状态。土工膜在恒温 4±2℃环境
下弯折度数取最大值 90°，弯折作用的控制时间为
20，40，60，80，100，120 d，每个时间节点设 3个
相同试样。 
弯折后土工膜力学指标性能按照《土工合成材料

测试规程》（SL235—2012）25.3和 25.4条规定测试，
试样制备及操作严格执行规程标准，但测试环境温度

取 4±2℃。 

3  试验结果与分析 
3.1  试验结果 

土工合成材料力学性能测试系统测试温度调至

4℃，待温度恒定后取弯折试样作单向拉伸试验，图 8
为试样试验前后比较，试验前试样两面在弯折部位受

拉和受压有明显痕迹，试验后试样断裂破坏的位置在

弯折部位，试验过程中发现弯折部位的受拉面先出现

断裂裂纹。 
图 9，10分别为 HX-GM和 SY-GM试验方案弯折

老化单向拉伸试验结果，从图中可以看出各弯折作用

时间点 PVC 土工膜试样的断裂延伸率和断裂强度与
未弯折的母材相比均发生相对较大的衰减，而各弯折

作用时间点之间的比较发现弯折衰减速率相对较小，

但均表现出断裂强度和断裂延伸率随弯折作用时间的

增长而减小现象。 

 

图 8 HX-GM 90°恒温弯折 20 d后单向拉伸试验前后 

Fig. 8 Result of HX-GM for bending of 90° under constant  

      temperature after 20 days before and after tensile tests 

图 9 HX-GM不同弯折作用时间单向拉伸应力应变关系曲线 

Fig. 9 Stress-strain curves under uniaxial tension of HX-GM at  

.different bending time 

图 10 SY-GM不同弯折作用时间单向拉伸应力应变关系曲线 

Fig.10 Stress-strain curves under uniaxial tension of SY-GM at  

different bending time 

3.2  试验结果分析 

图 11～14分别为 HX-GM和 SY-GM土工膜断裂
强度、断裂延伸率、强度衰减率和延伸率衰减率指标

在弯折作用时间轴上分布图，从图中可以看出，指标

的分布趋势可描述为 20 d弯折作用后，断裂延伸率前
期随弯折时间呈线性递减变化，后期衰减度降低；而

断裂强度前期变化不大，后期衰减度增强。弯折强度

衰减率随弯折作用时间不断增大，基本呈线性递增趋

势，而弯折延伸率衰减率在弯折作用起始阶段呈线性

增长，弯折作用 40 d后基本保持不变或小幅度起伏变
化。 
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图 11 HX-GM断裂强度和延伸率弯折作用时间分布图 

Fig. 11 Diagram of breaking strength and elongation of HX-GM  

..with bending time 

图 12 HX-GM断裂延伸率和强度衰减率弯折作用时间分布图 

Fig. 12 Diagram of breaking elongation and strength of HX-GM  

degradation rate with bending time  

图 13 SY-GM断裂强度和延伸率弯折作用时间分布图 

Fig. 13 Diagram of breaking strength and elongation of SY-GM  

with bending time  

图 14 SY-GM断裂延伸率和强度衰减率弯折作用时间分布图 

Fig. 14 Diagram of breaking elongation and strength of SY-GM  

degradation rate with bending time  

试验结果表明弯折作用 120 d后，4℃环境温度下
SY-GM、HX-GM 土工膜断裂强度衰减度分别达到

58.71%和 20.33%，弯折作用加速 PVC土工膜老化速
率，缩减了面膜防渗结构的服役周期。 

4  结    论 
（1）基于稳定性理论的薄板（壳）理论弯折最大

应变位于弯曲曲面顶部，弯曲面的几何形变由相对水

平面内的弯折角度和弯曲曲率半径两个参数确定。 
（2）弯折（褶皱）作用造成 PVC土工膜力学性

能指标损伤，影响面膜防渗结构安全运行，防渗结构

设计和工程施工时应尽可能避免出现弯折现象。 
（3）土工膜结构性弯折设计时，对弯折结构进行

优化设计，在弯折部位尽可能增大膜材弯折曲率半径，

减小弯折角度，以延长防渗结构的使用寿命。 
（4）土工膜厚度设计计算时应考虑弯折（褶皱）

损伤对面膜防渗结构性能的影响。 
（5）施工过程中应严格控制坝面垫层平整度，合

理设计垫层颗粒级配曲线，避免颗粒之间出现较大缝

隙。 
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典型深海软黏土全流动循环软化特性与微观结构探究 
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(大连理工大学海岸和近海工程国家重点实验室，辽宁 大连 116023) 

摘  要：深海软黏土具有不同于陆相或近海软黏土的岩土工程性质。针对取自中国南海西部深水区 5 个典型站位的海
床软黏土，采用一种改进的全流动贯入装置对其强度特征进行测试，并结合深海软黏土特殊的微观结构和生物硅矿物，

对其循环软化特性进行分析和探讨。研究结果表明：南海西部深海软黏土普遍具有高含水率、高液性指数、高活性值、

低不排水抗剪强度和高灵敏度等特点，极慢的沉积速率和稳定的沉积环境是深海软黏土具有高灵敏度的主要原因。全

流动循环软化过程中土体结构的变化主要体现在絮凝体的破坏和孔隙结构的改变两个方面。特殊的生物硅颗粒在循环

作用下会发生破碎，导致内部孔隙水释放，从而加剧了土体循环软化的程度。 
关键词：深海软黏土；全流动贯入；循环软化；微观结构；生物硅矿物 
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Full-flow cyclic degradation and micro-structure of representative          
deep-sea soft clay 

REN Yu-bin, WANG Yin, YANG Qing 
(State Key Laboratory of Coastal and Offshore Engineering, Dalian University of Technology, Dalian 116023, China) 

Abstract: The geotechnical properties of deep-sea soft clay are quite different from those of terrestrial or offshore clay. For the 

representative deep-sea soft clay collected from the western region of South China Sea, an improved full-flow penetration 

device is used to measure its strength characteristics. Combined with (Focusing on) the special micro-structure and bio-silica 

minerals, the cyclic degradation characteristics are analyzed and discussed. The results show that the deep-sea soft clay in the 

western region of South China Sea generally has the characteristics of high water content, high liquidity index, high activity, 

low undrained shear strength and high sensitivity. The extremely slow deposition rate and stable deposition environment are the 

main reasons for the high sensitivity of deep-sea soft clay. The change of micro-structure of soils during the full-flow cyclic 

degradation process is mainly caused by the damage of flocculation and the change of pore structure. The bio-silica particles may 

break under the cyclic penetration, leading to the release of the internal pore water, which will aggravate the degree of degradation.  

Key words: deep-sea soft clay; full-flow penetration; cyclic degradation; micro-structure; bio-silica mineral 

0  引    言 
随着中国海洋工程的不断建设和发展，南海海底

尤其是深海软黏土的力学特性需要深入探索，这对于

评价海底滑坡、碎屑流等地质灾害和指导海上油气平

台锚固系统、海底构筑物的施工建设等尤为重要。 
全流动贯入（full-flow penetration method）是近几

年来逐渐流行的针对软黏土工程力学性质评价的测试

方法，根据探头形状的不同，主要分为 T-bar 和 Ball
两种。相比于传统的触探方法（如静力触探（CPTU）
和十字板剪切（VST）等）具有以下几点优势：①具
有较为精确的塑性理论解；②更加适用于测试强度很

低的软黏土；③既能得到连续的强度随深度变化曲线，

又可以在循环作用下得到灵敏度参数。国内外学者针

对全流动贯入方法的适用性、阻力系数的取值和测试

结果的解释等方面进行了深入的研究，为该方法的工

程应用积累了丰富的经验。郭绍曾等[1]总结静力触探

技术的发展历史，从理论计算、试验研究、数值模拟

和阻力系数的取值等方面对适用于深海软黏土的全流

贯入仪进行了详细的讨论。郭小青等[2]采用 T-bar方法
对珠江口海洋软土的不排水抗剪强度及循环软化特性

进行研究。彭鹏等[3]较为全面地总结并介绍了 T型全
─────── 
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流触探仪机理的分析以及在实际海洋工程建设中的应

用。年廷凯等[4]针对取自南海北部陆坡的软黏土，采

用全流动贯入方法测试其强度特性，探讨阻力系数的

取值范围，并提出适用于该区域海床软黏土的不排水

抗剪强度归一化模型。 
深海软黏土所处的水深一般超过 2000 m，由于其

特殊的物质组成和复杂的沉积环境，深海软黏土具有

不同于陆相或近海软黏土的物理力学性质。吴鸿云等[5]

采用原位测试方法对东太平洋某矿区的深海稀软沉积

物进行剪切强度和贯入阻力的测试。马雯波等[6]针对

取自太平洋C-C矿区的深海稀软底质土开展物理力学
性能研究，并分析其矿物组成和微观结构特征。任玉

宾等[7]针对取自南海西部海盆深海海床沉积物的物理

性质进行了初步分析。然而，由于离岸远、水深大、

暗流强，深海沉积物取样困难且成本很高，目前关于

深海海床软黏土（特别是中国南海海域）的力学性质，

尤其是工程上非常关心的循环软化特性及其微观机理

方面的研究较少。 
本研究以取自中国南海西部海域 5个站位的典型

深海软黏土为研究对象，采用一种改进的全流动贯入

装置对其强度特征进行测试，并结合深海软黏土特殊

的微观结构和物质组成（生物硅矿物），对其循环软化

特性进行分析和探讨，为今后实际海洋工程设计和施

工提供一定的参考和指导。 

1  考察海域概况和土样信息 
本研究中考察海域位于南海西部区域，平均水深

超过 2000 m，取样站位共有 5个，如图 1所示。其中，
#1和#2站位位于西沙群岛以南；#3和#4站位靠近大陆
架边缘；#5站位位于南沙群岛以北。采用重力式取样
方法，最大取样深度约为 4 m，实际取样深度受底质
软硬程度和海流状况等方面影响。取样基本信息如表

1所示。对样品进行分割、密封和包装，并储存在 4℃
恒温（接近实际海底温度）和恒湿环境中。 

 
图 1 考察海域和取样站位 

Fig. 1 Research sea area and sampling stations 

表 1 取样基本信息 

Table 1 Basic information of samples  

样品编号 经度/(°) 纬度/(°) 水深/m 样品长度/m 

1号 110.98 E 14.02 N 2564 2.25 

2号 111.75 E 13.72 N 2335 3.90 

3号 110.50 E 12.56 N 2535 2.25 

4号 110.55 E 11.02 N 2005 4.00 

5号 113.04 E 10.01 N 1982 4.00 

2  试验仪器和过程 
每根样品平均截成 0.5 m的小段，每段样品均开

展一组试验，包括基本物理参数、粒度分布、液塑性

指标、全流动贯入试验和微观结构分析等。其中粒度

分布采用激光粒度仪法（英国马尔文仪器公司生产，

型号 Mastersizer 2000）进行测试；液塑性指标采用
GYS-2 数显式土壤液塑限联合测定仪测定；全流动贯
入试验采用一种改进的室内贯入装置进行测试；微观

结构和形貌采用电子扫描电镜（美国 FEI公司生产，
型号 QUANTA 450）方法（SEM）进行观测，扫描电
镜的样品制备采用“液氮—真空冷冻升华法”，可以最

大程度保证样品的结构完整。 
2.1  改进的室内全流动贯入装置 

改进的室内全流动贯入装置的详细介绍，及有效

性和准确性详见文献[8]，试验布置如图 2所示。 

 

图 2 改进的室内全流动贯入仪 

Fig. 2 Improved laboratory full-flow penetrometer 

2.2  试验和数据处理过程 

每次试验前对 S型拉压传感器的线性度进行校核。
根据 DeJong 等[9]建议的全流动贯入规范试验方法，探

头贯入和上拔速率设为 2 mm/s，一共作用 10次循环，
每个土样做三次平行试验，取平均值作为最终结果。 

土体的不排水抗剪强度和灵敏度采用如下公式进

行计算： 
in

u,0
C

qS
N

=   ，              (1) 
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rem
u,rem

C

qS
N

=   ，             (2) 

u,0 in
T

u,rem rem

S qS
S q

= =   。         (3) 

式中  Su,0 为初始不排水抗剪强度（kPa）；Su,rem 为完

全扰动后重塑样的不排水抗剪强度（kPa）；qin为第一

次贯入时探头阻力值（kPa）；qrem 为探头残余阻力的

均值（kPa）；NC为阻力系数，本研究取经验值 10.5；
ST为灵敏度。 

3  试验结果和分析 
在开展全流动贯入测试前，采用 Lunne等[10]提出

的方法对土样的扰动程度进行分析和评估，如表 2所
示，大部分样品属于一般—较好范围内，剔除质量较

差的土样，分别对 5个站位的土样进行分段测试，结
果汇总于表 3。 

表 2 样品扰动程度评价准则 

Table 2 Criteria for evaluation of sample disturbance 
∆e/e0 OCR 

非常好 一般—较好 较差 很差 
1~2 <0.04 0.04~0.07 0.07~0.14 >0.14 
2~4 <0.03 0.03~0.05 0.05~0.10 >0.10 

注：∆e为样土固结到原位应力时孔隙比的变化量，e0为土的初

始孔隙比。 

从表 3可知，南海西部深海海床以下 0～4 m范
围内浅层沉积物的天然含水率普遍较高，并且液性指

数均大于 1.0，说明土的天然状态为流塑态。图 3，4
分别为海床土的塑性图和活性图，可见大部分土属于

高液限粉土，活性值处于正常范围。 
表 3 不同站位土样测试结果汇总 

Table 3 Summary of test results of samples at different stations 

样品 
编号 

泥面以下

深度/m 
含水率

w/% 
塑限

wL/% 
液限

wP/% 
塑性指

数 IP 
液性指

数 IL 
黏粒含

量/% 
活性值

A Su,0/kPa Su,rem/kPa ST 

1-1 0.15~0.25 131.19 42.24 80.21 37.97 2.3 38.43 0.99 6.88 1.59 4.3 
1-2 0.50~0.60 135.18 30.80 70.96 40.16 2.6 39.47 1.02 10.18 1.29 7.9 
1-3 1.00~1.10 136.56 35.62 72.97 37.35 2.7 41.86 0.89 11.24 0.83 13.5 
1-4 1.50~1.60 157.80 34.23 73.37 39.14 3.2 42.39 0.92 4.81 0.10 48.1 
1-5 2.00~2.10 147.82 35.92 70.38 34.46 3.2 36.81 0.94 4.53 — — 
2-1 0.15~0.25 135.18 31.78 83.34 51.56 2.0 28.20 1.83 1.60 0.42 3.5 
2-2 0.50~0.60 136.56 35.70 63.76 28.06 3.6 35.88 0.78 4.87 0.31 15.5 
2-3 1.00~1.10 157.80 38.64 71.35 32.71 3.6 38.36 0.85 4.37 0.23 19.0 
2-4 1.50~1.60 165.00 38.64 71.35 32.71 3.9 34.58 0.97 15.51 0.18 84.0 
2-5 2.00~2.10 147.82 36.77 76.10 39.33 2.8 32.21 1.22 10.65 0.41 25.8 
2-6 2.65~2.75 151.76 38.99 73.63 34.64 3.3 41.41 0.84 11.5 0.30 38.5 
2-7 3.15~3.25 149.17 35.66 67.27 31.61 3.6 39.24 0.81 4.59 0.39 11.9 
2-8 3.75~3.85 133.64 36.22 75.21 38.99 2.5 32.48 1.20 7.48 0.46 16.2 
3-1 0.15~0.25 84.70 17.75 32.63 14.88 4.5 24.08 0.62 — — — 
3-2 0.50~0.60 49.65 23.27 48.73 25.46 1.0 31.34 0.81 — — — 
3-3 1.00~1.10 59.61 23.41 35.41 12.00 3.0 32.19 0.37 12.80 0.31 41.3 
3-4 1.75~1.85 91.57 33.83 59.52 25.69 2.2 38.52 0.67 13.29 3.07 4.3 
3-5 2.10~2.20 112.66 32.99 60.64 27.65 2.9 39.38 0.70 13.9 1.42 9.8 
4-1 0.15~0.25 137.02 38.45 78.83 40.38 2.4 36.80 1.10 2.17 0.35 6.3 
4-2 0.50~0.60 145.26 37.25 74.52 37.27 2.9 33.49 1.11 12.15 0.86 14.1 
4-3 1.00~1.10 172.18 42.43 67.48 25.05 5.2 40.84 0.61 5.10 0.09 54.3 
4-4 1.50~1.60 147.51 38.05 73.05 35.00 3.1 33.04 1.06 6.87 0.20 34.0 
4-5 2.00~2.10 138.73 36.79 71.86 35.07 2.9 31.53 1.11 6.59 0.25 25.9 
4-6 2.65~2.75 151.76 37.01 68.29 31.28 3.7 44.29 0.71 3.83 0.26 14.7 
4-7 3.15~3.25 149.17 37.80 69.16 31.36 3.6 33.57 0.93 8.48 0.47 17.9 
4-8 3.75~3.85 147.65 38.26 71.54 33.28 3.3 29.91 1.11 8.89 0.35 25.7 
5-1 0.15~0.25 165.04 46.13 87.91 41.78 2.8 25.72 1.62 7.02 1.28 5.5 
5-2 0.50~0.60 158.46 44.54 81.76 37.22 3.1 25.32 1.47 17.74 0.99 18.0 
5-3 1.00~1.10 162.23 44.13 75.66 31.53 3.7 34.57 0.91 8.02 0.98 8.2 
5-4 1.50~1.60 188.03 44.12 82.04 37.92 3.8 30.51 1.24 5.29 0.54 9.8 
5-5 2.00~2.10 176.08 35.91 88.07 52.16 2.7 32.57 1.60 7.60 0.81 9.4 
5-6 2.65~2.75 170.95 36.54 84.94 48.40 2.8 33.97 1.42 6.69 0.63 10.6 
5-7 3.15~3.25 165.06 42.21 77.21 35.00 3.5 33.47 1.05 7.20 0.49 14.6 
5-8 3.75~3.85 157.66 47.90 82.51 34.61 3.2 30.20 1.15 10.49 1.22 8.6 

注：“—”表示由于样品质量太差或者其他不可控因素导致试验失败，数据缺失。
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图 3 不同站位土样的塑性图 

Fig. 3 Plasticity chart of samples at different stations 

 

图 4 不同站位土样的活性图（A为活性值） 

Fig. 4 Activity diagram of samples at different stations (A, activity  

ratio) 

3.1  不排水抗剪强度和灵敏度 

5 个站位土样的初始和重塑不排水抗剪强度随深
度的变化如图 5所示。从图 5可见，各个站位土样的
初始不排水抗剪强度均小于 20 kPa，符合典型深海浅
层软黏土的强度范围[11]。同时，从图 5（a）可见，各
个站位的初始不排水抗剪强度在浅层 1 m以内均有先
增加后减小的规律（#3 站位数据缺失，除外）；随着
深度的增加，除#2站位，其他站位土样的初始不排水
抗剪强度在一定范围内波动，且呈现逐渐上升的趋势

（1～3 kPa/m）。同时，从图 5（b）可见，除了#3站
位在 1.5～2.0 m深度范围内，其他土样的重塑不排水
抗剪强度普遍极低，绝大部分小于 1.5 kPa。 
从表 3可见，绝大分部土样的灵敏度均超过 4.0，

属于高灵敏度软黏土。表层土样的灵敏度相对较低，

随深度的增加各站位土样的灵敏度波动显著，除了 5
号，其它站位在 1.0～2.0 m深度范围内均有灵敏度
很高的土层。深海土灵敏度较高主要与其极慢的沉

积速率和稳定的沉积环境形成的“亚稳态”结构相

关[12]。 

 

图 5 不同站位土样的不排水抗剪强度值 

Fig. 5 Undrained shear strengths of samples at different stations 

3.2  循环软化特性 

当 T-bar 探头在一定深度范围内进行往复贯入和
上拔作用时，土体的内部结构不断被破坏，土体强度

逐渐衰减，可以认为是一种循环作用下的土体强度渐

进软化效应。采用 Randolph 等[13]的建议，将第一次

贯入记为第 0.25 次循环，第一次上拔记为第 0.75 次
循环，以此类推。将每一次贯入或者上拔的阻力的绝

对值记为 qn，并与第一次贯入阻力 qin做比值，可以

得到归一化循环软化曲线，选取 5个不同站位相近深
度范围的土样进行分析，结果如图 6所示。 

 

图 6 不同站位同一深度范围土样归一化循环软化曲线 

Fig. 6 Normalized cyclic degradation curves of samples at  

.different stations with same depth range 

从图 6中可以看到，随着循环次数的增加，各个
土样的 T-bar探头阻力迅速衰减，在初次循环作用后，
各土样 T-bar 探头阻力值的衰减率均超过 50%，后续
每次循环的衰减率约为 5%～10%。另外，在相同的循
环次数下，#3-3 和#4-3 土样的探头阻力衰减率均高于
其他土样，说明灵敏度越高，土的结构性越不稳定，

在外力扰动下，强度丧失的也就越多。归一化强度软
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化曲线可采用幂函数的形式进行拟合： 

n in/ tq q bn−=   ，           (4) 
式中，b 为相关常数，t 为循环软化指数，t 值越大，
表明土的强度软化程度越高，南海西部海域软黏土的

循环软化指数介于 0.45～1.33。 

4  循环软化微观结构分析 
4.1  微观结构变化 

取 T-bar 探头作用区域的土样，采用扫描电镜方
法，分别对原状、初次循环后和完全重塑状态（10次
循环后）对应的微观结构及其变化进行观测和分析，

如图 7所示。可以看到，原始状态土样呈现出明显的
“边–边”或“边–面”形式的絮凝结构（如图 7（a）），
絮凝体之间存在尺寸较大的孔隙。初次循环作用后（如

图 7（b））土样微观结构的改变主要体现在两个方面，
①土样的絮凝结构被破坏，大的絮凝体离散成几个小

的絮凝体单元；②絮凝体之间的孔隙结构被改变，尺

寸较大的孔隙变成若干个小孔隙，但是孔隙的总体积

基本保持不变。 
土样完全重塑后（如图 7（c）），絮凝体结构几乎全

部被破坏，变成以颗粒聚合体为基本单元的小团簇[14]。

聚合体内部颗粒之间由于强结合水的作用，即使在外

力扰动作用下也很难被破坏，对比压汞试验结果也发

现原状土和重塑土的颗粒聚合体内部的孔隙结构和尺

寸基本保持不变[15]。同时可以看到，土样完全重塑后，

颗粒聚合体之间的孔隙尺寸变得更小，数量变得更多，

但是孔隙的总体积却减小，主要是因为土样含水率很

高，在扫描电镜的制样过程中，土样由于收缩作用而

不可避免的导致孔隙体积减小。因此，全流动循环软

化实际上是一种土体中絮凝结构不断破坏、孔隙结构

逐步演变的渐进过程。 
4.2  生物硅的影响 

深海软黏土的物质组成很大一部分来源于硅质微

生物残骸的沉积（一种生物成因的无定型二氧化硅，

简称为生物硅），主要分为硅藻和放射虫[16]。本研究

中具有代表性的生物硅如图 8所示。 

 

 

 

图 7 不同循环软化过程对应的土样微观结构 

Fig. 7 Micro-structure of soils during different cyclic degradation  

processes 

 

图 8 本研究中深海软黏土生物硅 

Fig. 8 Biogenic silica in deep-sea soft clay in this study 

生物硅具有孔隙发育、密度低、颗粒形状多变、

吸附能力强和表面粗糙度高等特点，它的存在会显著

影响海洋软黏土的工程性质，使得一些传统经验公式

和规律不再适用[17]。一般来说，随着生物硅含量的增

加，软黏土的天然含水率、液塑限、活性值、孔隙比、

渗透性、压缩性和不排水抗剪强度增大，而密度却减

小[18]。生物硅丰富的内孔隙可以储存大量的水，例如，

当硅藻残骸含量为 30%，天然含水率为 43%时，硅藻
残骸中储存的水超过总水量的 60%[19]。采用一种“碱

液提取法”测得中国南海深海软黏土中生物硅的含量

约为 5%～10%[20]，且大部分为孔隙率更高的放射虫
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残骸。 
生物硅的存在会显著影响深海软黏土的循环软化

特性，在 T-bar 循环作用下，部分生物硅壳体发生破
碎，壳体中富存的水（大部分为自由水）逐渐被释放

出，增加黏土颗粒聚合体之间自由水的含量和土样的

流动性[21]，使得土体损失的强度相对更多，从而加剧

了土体循环软化的程度。 

5  结论和展望 
本文采用一种改进的室内全流动贯入装置，对取

自中国南海西部深海 5个典型站位海床软黏土的强度
特征进行测试，着重探讨循环软化特性，并结合特殊

的微观结构和生物硅矿物进行分析，主要得出以下 4
点结论。 

（1）南海西部深海软黏土具有高含水率、高液性
指数、高活性值、低不排水抗剪强度和高灵敏度等特

点，深海土灵敏度较高主要与其极慢的沉积速率和稳

定的沉积环境形成的“亚稳态”结构相关。 
（2）南海西部深海软黏土的循环软化程度很高，

初次贯入后土样的强度衰减率均超过 50%，软化指数
t介于 0.45～1.33。 
（3）全流动循环软化过程中土体结构的变化主要

体现在两个方面：①土体中絮凝体结构不断被破坏，

最终变成以颗粒聚合体为基本单元的小团簇；②孔隙

结构逐渐改变，尺寸较大的孔隙变成若干个小孔隙，

但是孔隙的总体积基本保持不变。 
（4）深海软黏土中大量的生物硅颗粒在 T-bar循

环作用下会发生破碎，导致内部储存的孔隙水释放，

从而加剧了土体循环软化的程度。生物硅矿物对深海

土循环软化的微观影响机理还需要进一步的探究。 
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大直径盾构下穿越导堤数值分析 
杨建刚 

(上海隧道工程有限公司，上海 200032) 

摘  要：以上海沿江通道隧道工程为背景，采用有限差分法模拟超大直径盾构隧道开挖对上海吴淞导堤的影响，评价

堤身加固在控制导堤变形、沉降差、堤顶地表沉降等方面的效果；分析开挖面土体加固对控制地层损失的有利影响程

度、及在泥水盾构隧道中谨慎采用土体加固的原因。结合现场实际施工情况与监测数据，得出穿越过程中盾构主要施

工参数确定的原则及控制措施。 
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Finite difference analysis of impact of undercrossing super-large-diameter           
shield tunnel on training jetty 

YANG Jian-gang 
(Shanghai Tunnel Engineering Construction Co., Ltd., Shanghai 200032, China) 

Abstract: Based on the tunnel project of highway passage along Yangtze River in Shanghai, the impat of undercrossing 

super-large-diameter shield tunnel on training jetty is analyzed by using the finite difference methods. The deformation of jetty 

structures, settlement difference and ground settlement of jetty top are used to evaluate the improvement effectiveness of jetty 

structures. The numerical simulation method in cooperation with the construction experience is employed to study the soil 

reinforcement at the excavation face of shield tunneling, and its advantages and disadvantages are analyzed. Finally, based on 

the numerical analysis and in-situ monitoring results, the key construction parameters and control measures of the shield tunnel 

undercrossing the training jetty are obtained. 

Key words: large diameter; undercrossing shield tunnel; training jetty; numerical analysis; in-situ monitoring 

0  引    言 
随着中国城市交通的快速发展，大直径盾构隧道

在越江跨海通道工程中得到了越来越多的应用，盾构

下穿越河堤、海坝成为这类工程很难回避的课题。业

界对盾构隧道施工引起堤防沉降过大甚至坍塌的风险

进行了大量分析，并得出了很多有指导性的控制技术。

而盾构下穿越两河交汇的导堤却鲜有报道，导堤虽与

堤防有类似之处，但导堤为满足河道通航与冲刷要求，

通航侧河床比降较堤防河床比降大很多，另外，导堤

结构形式与所处环境与堤防也有较大差异。因此，定

性分析盾构穿越对导堤的影响，对盾构穿越前制定针

对性的导堤加固方案，穿越时确定合理的盾构施工参

数，穿越过程中根据监测数据及时调整施工参数、并

采取针对性的应对措施，对保证导堤的安全具有十分

重要的意义[1-2]。 
本文以上海沿江通道隧道工程为背景，采用基于

地层损失率的位移控制有限差分法，分析盾构下穿越

对导堤的影响，并评价导堤的加固效果。 

1  工程概况 
上海沿江通道越江隧道是上海市郊环线（G1501）

闭合工程越江节点，位于上海市北部，连接外环线浦

东段和郊环线宝山段，隧道总长 6.465 km，采用两台
Ф15.43 m超大直径泥水平衡盾构开挖施工，吴淞导堤
处于盾构由长江进入黄埔江下穿越的界线（见图 1）。 

始建于 1907年的吴淞导堤，称为黄浦江的门户。
其作用是阻挡长江落潮水流携带的泥沙，避免吴淞口

淤堵，确保吴淞口满足通航要求，具有很高的水利功

能和历史文化价值，是本工程下穿的地面构筑物中最

重要的、容错率最小的水工构筑物。导堤自南向北偏

东布置，曲率半径为 2400 m，总长 1395 m，为弧形
双斜坡式半潜堤，其土石结构见图 2。 
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图 1 上海沿江通道隧道工程平面图 

Fig. 1 Plan view of tunnel of highway passage along Yangtze  

River 

图 2 吴淞导堤结构剖面图 

Fig. 2 Schematic of Wusong jetty 

2  计算分析 
2.1  计算模型及区域 

土体采用修正的Mohr–Coulomb模型，导堤、管
片、注浆层采用弹性模型。模型的计算区域为垂直距

离 3D+H，纵向长度 5D+H，宽度方向自两隧道圆心
连线中点左右各取 5D。其中，D指盾构直径，H为隧
道中心埋深，长×宽×高＝113 m×190 m×83 m
（D=15 m，H=38 m），两隧道间水平间距为 30 m。 
2.2  材料物理力学参数 

土体参数取值依据《沿江通道越江隧道岩土工程

勘察报告》（详细勘察）。计算中，上覆表层土和下卧

土层采用土层力学参数的加权平均值，权重为各土层

的厚度，材料物理参数见表 1所示。 
表 1 材料物理力学参数 

Table 1 Geotechnical parameters for numerical simulation 

材料 
密度

/(kg·m-3) 
弹性模量

/MPa 
泊松比 

ν  
黏聚力 

/kPa 
内摩擦角 

/(°) 
①1 1780 13.3 0.32 18.6 19.3 
②3 1810 25.4 0.30 8.0 27.5 
③ 1820 12.0 0.35 13.0 16.0 
④ 1680  8.1 0.35 13.0 11.5 
⑤ 1800 15.6 0.35 16.0 13.0 

导堤土石 2400 2.55×104 0.20 — — 
管片 2500 2.55×104 0.20 — — 
浆液 2100 2.585×103 0.20 — — 

2.3  盾构下穿越对导堤的影响分析 

实际施工中，先行施工右侧隧道、后施工左侧隧

道，且右侧隧道较左侧隧道进度快约 100环（即两台
隧道间前后距离约 200 m）。为分析盾构开挖施工对导
堤的影响，选取右侧盾构切口距导堤轴线距离 2D（D
为盾构直径）、右侧盾尾脱离导堤、左侧盾构切口距导

堤轴线距离为 2D、左侧盾尾脱离导堤 4个工况进行模
拟。 
图 3，4分别为导堤底面、顶面轴线处横向沉降计

算曲线，由图 3，4可见：①导堤底面的位移变形量较
顶面位移量大约 5%，但两者的变形规律类似；②先
行盾构下穿越导堤前（距导堤轴线距离 2D），盾构施
工对前方导堤产生挤压隆起效应，最大隆起值为 7.5 
mm，主要影响范围为隧道圆心两侧各 1D区域；③先
行盾构完成穿越、盾尾脱离导堤后，导堤主要表现为

沉降，在隧道正上方对应的导堤底沉降量最大、最大

值为 44.0 mm；④后行盾构下穿越导堤前（距导堤轴
线距离 2D），后行盾构施工对前方导堤产生挤压隆起
效应、最大隆起值为 11.5 mm，先行隧道正上方对应
导堤沉降量有所减小、最大沉降量为 37.0 mm；⑤后
行盾构脱离导堤后，隧道施工影响范围导堤整体表现

为下沉，沉降槽宽度较先行盾构脱离导堤工况下增大

约 1倍，但最大沉降量几乎没有增长，最大沉降量为
46.5 mm。 

图 3 导堤底面轴线横向沉降计算曲线 

Fig. 3 Curves of transverse ground settlement of bottom of jetty 

图 4 导堤顶面纵轴线横向沉降计算曲线 

Fig. 4 Curves of transverse ground settlement of top of jetty 

图 5为在上述 4个工况下，左、右隧道正上方导
堤底沿隧道纵轴线方向的沉降计算曲线。由图 5可见：
①先行盾构下穿导堤前，导堤底整体呈隆起状态，且

沿推进方向隆起值呈递增趋势，最大隆起值约 11.0 
mm；②先行盾构盾尾脱离导堤后，导堤底整体呈下
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沉状态，先行隧道侧沉降量明显大于后行隧道侧，先

行侧最大沉降量约为 27.0 mm、后行侧最大沉降量约
为 11.0 mm；③后行盾构下穿导堤前，先行隧道侧整
体呈下沉状态，最大沉降量为 25.0 mm，后行隧道侧
整体呈隆起状态，最大隆起量为 14.0 mm；④后行盾
构盾尾脱离导堤后，导堤底再次呈整体下沉状态，先

行隧道侧最大沉降量为 26.0 mm，后行隧道侧最大沉
降量为 52.0 mm。 
综合图 3～5，可以得出：①垂直于盾构推进方向，

沉降曲线呈倒“抛物线”型，在两隧道间正上方对应

的导堤，偏先行隧道侧沉降斜率约为 1.08‰，偏后行
隧道侧沉降斜率约为 0.34‰，且最大沉降值偏于先行
隧道侧，表明两洞隧道中施工顺序对导堤沉降有较大

影响——即先行隧道侧要大于后行隧道侧；②平行于
盾构推进方向，导堤底沉降随推进方向呈单调递减，

先行隧道正上方导堤底沿推进方向沉降斜率为

0.83‰，后行隧道正上方导堤底沿推进方向沉降斜率
为 0.49‰，表明盾构下穿越方向对导堤沉降影响也较
大——即盾构起始穿越侧的沉降要大于穿越结束侧，
且导堤向起始侧倾斜。 

 

图 5 隧道正上方导堤底面纵向沉降计算曲线 

Fig. 5 Curves of longitudinal structural settlement of jetty 

3  堤身加固效果分析 
导堤堤身加固主要是采用抛石灌砌对措施，导堤

底部加宽和放缓坡面坡度，坡面由 1∶2.5 放缓至 1∶3 
～1∶4。 
图 6，7分别为导堤加固前后底面横向沉降与纵向

沉降的对比曲线。由图 6，7可见：①导堤加固后，盾
构推进施工对导堤变形影响要小于加固前，且隆起变

形（加固前、后最大隆起变形分别为 7.4，1.3 mm）
减小的幅度要明显大于沉降变形减小的幅度（加固前、

后最大沉降变形分别为 46.5，42.2 mm），这是由于导
堤加固一方面增加了导堤底的支撑面积，另一方面也

增加了导堤的重量，加固后的导堤在抑制施工引起的

隆起方面效果非常明显，但在减缓施工引起的沉降方

面效果非常有限；②导堤加固前后，其最大隆起变形

斜率分别为 0.45‰和 0.40‰，其最大沉降变形斜率分
别为 0.83‰和 0.38‰，表明加固后导堤的整体稳定性
更好，可显著减小导堤的倾斜变形。 

图 6 导堤加固前后底面轴线横向沉降对比曲线 

Fig. 6 Curves of transverse settlement of pre- and  

post-reinforcement  

图 7 导堤加固前后底面最大纵向沉降对比曲线 

Fig. 7 Curves of longitudinal settlement of pre- and  

post-reinforcement 

4  土体加固效果分析 
为分析开挖面土体加固对控制导堤变形影响的程

度，采用盾构进出洞类似的土体加固，分别加固导堤

底下两隧道开挖面四周外扩 3 m的方形区域土体，使
加固土体的无侧限抗压强度不小于 1.0 MPa。计算模
拟中参考文献[3]，选取浆体–粉质黏土的弹性模量为
47.2 MPa，泊松比为 0.26。 

图 8 土体加固前后底面轴线横向沉降对比曲线 

Fig. 8 Curves of transverse settlement of pre- and  

.post-reinforcement 

图 8为土体加固前后底面横向沉降的对比曲线。
由图 8可见：土体加固后能显著减小盾构掘进施工引
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起的地层损失，左、右两条隧道下穿导堤后，土体加

固前、后导堤底的最大沉降量分别为 42.3，17.2 mm，
土体加固后最大沉降仅为加固前的 1/3。 
土体加固虽能显著减小地层损失，但考虑到导堤

顶宽度狭窄（宽度约为 3～5 m）、大型土体加固设备
在导堤上施工作业困难，泥水盾构在加固体中穿越既

行进缓慢又对设备损耗风险极大，应慎重选择土体加

固措施。在土体未加固的情况下，应结合类似盾构穿

越大堤的施工经验、数值分析得到的结论与监测数据

反馈的信息，采取优化盾构施工参数与导堤注浆等措

施控制盾构下穿越导堤的施工风险。 

5  现场监测结果分析 
图 9为导堤顶面横向计算沉降计算值与监测值对

比。由图 9可知、导堤顶面最大沉降量为 38.0 mm，
且偏向先行隧道侧；数值模拟计算曲线与现场沉降监

测曲线较为接近，计算量值要大于监测值；采用数值

模拟计算结果、按 Peck公式计算得到的地层损失率不
超过 9.0‰。 

图 9 导堤顶横向沉降计算值与监测值对比 

Fig. 9 Curves of transverse ground settlement  

计算结果和监测数据均反映，大直径盾构隧道下

穿导堤施工风险可控，监测结果小于计算值主要与根

据数值分析得出的规律与监测数据反馈信息在导堤预

留注浆孔及在导堤开裂较大部位开设注浆孔及时压密

注浆，及时优化同步注浆量、优化后注浆孔注浆时机、

注浆量等有关。 

6  结    论 
对大直径盾构穿越导堤的施工力学性态进行了三

维有限差分数值模拟，并对比分析了堤身加固与未加

固、开挖土体加固与未加固工况下盾构施工对导堤结

构的影响，得到如下结论： 
（1）导堤的纵、横向沉降曲线反映，盾构穿越导

堤的方向，上、下行隧道的施工顺序对导堤结构的位

移变形有一定影响。沿盾构推进方向，盾构进入侧的

导堤结构沉降要大于盾构脱离侧的沉降；横向方向，

先行隧道侧导堤结构沉降要大于后行隧道侧的沉降。 
（2）导堤坡度放缓及加固一方面增加了导堤底的

支撑面积，另一方面也增加了导堤的重量，加固后的

导堤虽然在减缓施工引起的最大沉降方面效果有限，

但在控制施工引起的隆起方面效果非常明显。 
（3）沿盾构推进方向，导堤加固前后，其最大隆

起变形斜率分别为 0.45‰和 0.40‰，其最大沉降变形
斜率分别为 0.83‰和 0.38‰，表明加固后导堤的整体
稳定性更好，可显著减小导堤的倾斜变形。 
（4）开挖面土体加固可显著降低地层损失，如本

工程计算案例可将盾构开挖施工引起的地层损失降低

至未加固的 1/3，但考虑到导堤顶部狭窄（宽度约为
3～5 m），大型土体加固设备在导堤上施工作业困难，
泥水盾构在加固体中穿越既行进缓慢又对设备损耗风

险极大，应慎重选择土体加固措施。在土体未加固的

情况下，应结合类似盾构穿越大堤的施工经验、数值

分析得到的结论与监测数据反馈的信息，采取优化盾

构施工参数与导堤注浆等措施控制盾构下穿越导堤的

施工风险。 
（5）盾构下穿越导堤的过程中，应根据上覆水、

土压力确定泥水压力，并根据数值计算结果与监测反

馈信息优化泥水压力、注浆时机与注浆量等因素，并

结合在导堤上预留的注浆孔及导堤裂缝处进行压密注

浆，可将导堤顶面测点最大沉降控制在 38.0 mm，按
照数值模拟计算结果，地层损失率可控制在 9.0‰以
内，达到了较好的控制效果，可保证导堤的结构安全。 
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三峡库区侏罗系顺层滑坡滑带土的剪切蠕变特性 
刘虎虎，缪海波

*
，陈志伟，黄金勇 

(安徽理工大学土木建筑学院，安徽 淮南 232001) 

摘  要：滑带土的蠕变行为对滑坡的预测预报和长期稳定性分析具有重要作用。选取三峡库区侏罗系典型顺层滑坡—
万州兴福寺滑坡为研究实例，针对滑带土重塑样，先进行三轴压缩试验测定其峰值及残余抗剪强度指标，然后开展不

同法向应力和不同含水率下滑带土试样的剪切蠕变试验。试验结果表明：①兴福寺滑坡滑带土在初始破坏之前经历瞬

时蠕变和衰减蠕变阶段，并最终稳定在低速率的等速蠕变阶段。②法向应力越大，滑带土剪切蠕变速率和变形量越小，

各级法向应力下蠕变破坏时的剪应变均小于 5%。③含水率对滑带土剪切蠕变速率的影响不甚明显。含水率低于塑限时
滑带土剪切蠕变模量最大。随着剪切蠕变的进行，低含水率和饱和试样的剪切蠕变模量均在短时间内急剧降低并分别

稳定在某一稳定值，而含水率略高于塑限的试样则呈缓慢降低趋势。与此相反的是含水率接近液限的试样呈缓慢增大

趋势。④滑带土长期黏聚力为峰值和残余黏聚力的 70%和 15.0倍，长期内摩擦角为峰值和残余内摩擦角的 69%，70%，
各强度指标均受滑带土细颗粒含量的影响。 
关键词：三峡库区；侏罗系顺层滑坡；滑带土；剪切蠕变试验；剪切蠕变模量；长期强度 

中图分类号：TU411；P642.22       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2019)08–1573–08 
作者简介：刘虎虎(1992— )，男，硕士研究生，主要从事边坡及滑坡工程方面的研究。E-mail: 281054459@qq.com。 

Shear creep behaviors of sliding-zone soil of bedding landslide in               
Jurassic stratum in Three Gorges Reservoir area 

LIU Hu-hu, MIAO Hai-bo, CHEN Zhi-wei, HUANG Jin-yong 
(School of Civil Engineering and Architecture, Anhui University of Science and Technology, Huainan 232001, China) 

Abstract: The creep behaviors of sliding-zone soil play an important role in landslide prediction and long-term stability 

analysis. The Xingfusi landslide, which is the typical bedding landslide occurring in Jurassic stratum in Wanzhou area, is 

selected as the study case. The peak and residual shear strength indexes are determined by the triaxial compression tests on the 

remolding samples firstly, and then the shear creep behaviors of the sliding-zone soil samples are explored by the shear creep 

tests under different normal stresses and water contents. The results show that: (1) The sliding-zone soil of Xingfusi landslide 

exhibits the transition from instantaneous creep to attenuation one, and finally keeps a constant creep with a low strain rate 

before the initial failure. (2) The normal stress shows a negative effect on the strain rate and creep deformation. The shear creep 

strain at each normal stress is less than 5% before the initial failure. (3) The influence of water content on the strain rate of 

sliding-zone soil in shear creep is not obvious. The sliding-zone soil has the greatest shear creep modulus when the water 

content is lower than the plastic limit. As the shear creep proceeds, the shear creep modulis of the samples with low water 

content or saturated water content have a sharp decrease in short time and then keep a stable value, while the shear creep 

modulus of the sample with the water content slightly higher than the plastic limit decreases slowly. On the contrary, the shear 

creep modulus of the sample with water content close to the liquid limit showes a trend of slow increase. (4) The long-term 

cohesion of sliding-zone soil is 0.70 and 15.0 times the peak and residual cohesions, respectively, and the long-term internal 

friction angle is 69% and 70% of the peak and residual internal friction angles, respectively. All of the shear strength indexes 

are affected by the content of fine particles. 

Key words: Three Gorges Reservoir area; bedding landslide in Jurassic stratum; sliding-zone soil; shear creep test; shear creep 

modulus；long-term strength 
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岩与泥质岩互层结构出露，且薄层软岩多为泥化夹

层，在自然地质营力作用下易形成剪应力集中的软弱

带[1]。这种特殊的岩性结构孕育了一些极具代表性的

灾害体[2-5]。在周期性库水位波动和季节性降雨入渗的

共同作用下，侏罗系库岸上的新生型和复活型滑坡已

成为影响库岸斜坡稳定的重要灾害类型。Terzaghi[6]

指出，斜坡在初始破坏之前处于蠕变状态，而当稳定

性系数小于 1时发生破坏（即产生滑坡）。因此，对于
三峡库区侏罗系新生型滑坡尤其是顺层滑坡来说，软

弱带（泥化夹层）在长期自然地质营力作用下的蠕变

力学特性是研究此类滑坡启滑机制的关键切入点。 
目前，滑带土蠕变特性研究大多采用室内三轴压

缩试验、直剪蠕变试验以及改进的环剪蠕变试验，并

基于试验成果描述了不同类型滑带土的峰值蠕变和残

余蠕变特性。龙建辉等[7]针对不同深度位置采取原状

土样进行三轴蠕变和直剪蠕变实验，获得了滑带土的

蠕变特性包含 3个阶段，直剪蠕变在不同含水率下的
破坏应变量都在 4%以内，历时的应力–应变等时曲
线均具有归一化现象。Bhat 等[8]通过扭剪蠕变仪研究

了黏土在残余状态下的蠕变特征，并提出了残余蠕变

破坏预测曲线。Maio等[9]基于直剪蠕变试验研究了孔

隙水含盐量的变化对残余蠕变强度的影响规律。Wen
等[10]基于直剪蠕变试验得出了含砾量对滑带土在残

余状态下蠕变类型没有本质的影响。刘清秉等[11]研究

了不同应力水平下滑带土在残余强度状态下的蠕变变

形规律，得出滑带土的蠕变速率与剪切应力比 RCSR呈

正相关变化。赖小玲等[12]以三峡库区某大型滑坡滑带

土为研究对象，针对饱和样进行了不同偏应力荷载和

不同基质吸力条件下的蠕变试验，从基质吸力变化角

度讨论了含水率对蠕变变形的影响。上述代表性研究

或以天然含水率试样，或以饱和试样作为研究样本，

较少直接考虑含水率对滑带土蠕变特性的影响，然而

这种影响对于三峡库区库岸斜坡却不可忽视。 
本文以重庆万州区兴福寺滑坡为例，现场开挖探

槽取样，基于室内土工试验及 X射线粉晶衍射分析得
出滑带土的基本物理性质和矿物成分；采用常规三轴

试验得出滑带土的峰值和残余抗剪强度指标；最后利

用自行改装的直剪蠕变仪，在不同法向应力、不同含

水率下进行剪切蠕变试验，通过等时应力–应变曲线

确定滑带土蠕变速率、蠕变模量和长期强度，并探讨

滑带土埋深及含水率对其蠕变特性的影响机制。研究

成果可为三峡库区侏罗系新生型顺层滑坡启滑机制、

预测预报及其长期稳定性分析提供有意义的参考。 

1  滑坡实例 
1.1  滑坡工程地质概况 

重庆市万州区兴福寺滑坡位于武陵镇复龙村 12

组，该滑坡于 2016年发生滑移，地理位置如图 1所示。 

图 1 兴福寺滑坡地理位置（Google earth） 

Fig. 1 Location of Xingfusi landside from Google earth 

根据现场调查，该滑坡平面上呈舌型，为岩质滑

坡。滑坡长约 200 m，宽约 100 m，平均厚度约 15 m，
滑移方量约为 30×104 m3。滑坡所处地形为丘陵斜坡

地貌，自然坡角 15°～25°。总体上地势呈东南高西
北低。该滑坡位于万州向斜南东翼，岩层成单斜产出，

岩层产状 305°∠25°。滑坡区主要发育有两组构造
裂隙，其中第一组裂隙产状 195°∠75°，延伸长度
1～5 m，裂隙面粗糙，张开度 2～4 mm，局部泥质充
填，裂隙间距 2～4 m；第二组裂隙产状 300°∠70°，
延伸长度 3～7 m，裂隙面较直，张开度 6～25 mm，
局部泥质充填，裂隙间距 2～5 m。 
滑坡体由残坡积层和下伏基岩组成。残坡积层物

质成分为第四系全新统粉质黏土夹碎块石，碎块石含

量约 30%，碎块石粒径 20～300 mm，土层厚 0.5～2.0 
m。下伏基岩为侏罗系沙溪庙组砂岩和泥岩互层。滑
带为泥岩表层风化带。滑坡区地下水在雨季和枯水季

的变化动态大，主要为松散岩类孔隙水和基岩裂隙水，

其中孔隙水主要赋存于第四系松散堆积层中，接受大

气降雨及地表水补给，基岩裂隙水主要赋存于基岩强

风化裂隙带中，泥岩为相对隔水层。 
1.2  滑带土取样及物理性质参数测定 

滑带土取自于砂岩和泥岩接触面，如图 2所示。
将取回的滑带土样用蒸馏水浸泡软化均匀，过 2 mm
筛，测定物理性质指标如表 1 所示，颗粒组分如表 2
所示。对试样进行 X射线粉晶衍射试验，得到滑带土
矿物成分如表 3所示。由表 2，3可知，滑带土细颗粒
含量接近 82%，其中黏粒含量 31.2%，其主要矿物成
分为黏土矿物、石英、钠长石、钾长石等，而黏土矿

物的含量主要为伊蒙混层、伊利石、高岭石为主，其

中伊蒙混层比为 45%。 
表 1 滑带土基本物理性质指标 

Table 1 Basic physical property indexes of sliding-zone soil 

土样 土粒相对

密度 Gs 
天然含水

率 w/% 
塑限
wP/% 

液限
wL/% 

塑性指数 
IP 

滑带土 2.70 44.80 40.6 62.1 21.5 
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表 2 滑带土颗粒组分 

      Table 2 Grain-size distribution of sliding-zone soil    (%) 

黏粒 粉粒 砂粒 
(≤0.005 mm) (0.005~0.075 mm) (0.075~2 mm) 

31.2 50.6 18.2 
表 3 滑带土矿物成分 

        Table 3 Mineral composition of sliding-zone soil   (%) 
黏土总量（63%） 

伊利石 高岭石 伊蒙混层 
石英 钾长石 钠长石 

28 7 65 20 3 14 

 

图 2 滑带土现场取样 

Fig. 2 Sampling of sliding-zone soil 

2  滑带土的三轴试验 
为确定滑带土剪切蠕变试验过程中的剪应力加载

路径，本文首先对兴福寺滑坡滑带土饱和重塑样进行

三轴固结排水试验，试样的有效应力路径如图 3所示。
根据有效应力路径确定兴福寺滑坡滑带土的峰值抗剪

强度指标为 c′ =30.3 kPa，ϕ ′ =19.3°；残余抗剪强度
指标为 rc′ =1.42 kPa， rϕ ′ =18.8°。 

图 3 三轴固结排水试验有效应力路径 

Fig. 3 Effective normal stress paths in drained triaxial tests 

3  滑带土的剪切蠕变试验与结果分析 
3.1  试样制备 

将试样自然风干碾散后烘干，过 2 mm筛拌和均
匀，根据质量含水率（35%，45%，55%和 65%）分
别制备重塑样。为使水分扩散均匀，各含水率试样均

在盖有湿毛巾的研钵中静置 72 h。为考虑试样相似性，
在将研钵中的重塑样放入剪切盒中环刀时，控制各试

样的干密度一致。试验过程时，对于饱和样（含水率

65%），定时向剪切盒周边储水槽及上方试样加压帽缝
隙中加水；对于其他含水率试样，在剪切盒周边储水

槽定时加水，用湿毛巾遮盖加压帽。 
3.2  加载方法及荷载等级 

第一组饱和样（含水率为 65%）分别在不同法向
应力下进行；第二组为含水率分别为 35%，45%和 55%
的试样，均在同一级法向应力（300 kPa）下完成。根
据现场调查，兴福寺滑坡的滑动面埋深为 12.5 m~20 
m，滑床倾角为 15°～25°，上覆滑坡体的饱和重度
约为 20 kN/m3，故在试验时设定 200，250，300，400 
kPa共四级法向应力。根据莫尔–库仑强度准则，结合
图 3确定的峰值抗剪强度的有效应力指标，得到不同
法向应力下的峰值抗剪强度分别为 100.34，117.85，
135.36，170.38 kPa。 

试验采用分级加载方式，第一级剪切荷载从破坏

值的 1/2 起施加，之后待每级荷载稳定数天后再施加
下一级荷载。试验过程中由于法向应力的长期存在，

可能会出现在剪应力已达到所设定的最大值（即该级

法向应力下的峰值抗剪强度）而试样还未破坏的现象，

则继续加载直至试样破坏。通过分级加载方式得到实

际的剪应力加载路径如表 4所示。 
表 4 直剪蠕变试验中的剪应力加载路径 

Table 4 Shear stress loading paths in direct shear creep tests 

法向应

力/kPa 

抗剪强

度/kPa 

含水

率/% 
剪应力加载路径/kPa 

200 100.34 65 51.00→70.12→90.31→114.75 

250 117.85 65 59.50→82.87→106.25→131.75 

35 69.06→94.56→122.19→145.56 

45 
69.06→94.56→123.25→ 

145.56→162.56 

55 
69.06→94.56→122.19→ 

145.56→162.56→179.56 

300 135.36 

65 69.06→94.56→122.19→145.56 

400 170.38 65 85.00→119.00→153.00→188.06 

3.3  滑带土剪切蠕变的应变–时间曲线特征 

根据试验成果绘制剪切蠕变全过程曲线，不同法

向应力下饱和试样及同一法向应力下不同含水率试样

的剪切蠕变过程曲线如图 4所示。由图 4可知：①对
于饱和试样，法向应力对试样达到蠕变破坏所需的剪

应变量有显著影响（见图 4（a）），表现为法向应力越
大，达到蠕变破坏的剪应变量越小；②在相同的法向

应力下，非饱和试样随着含水率的增加，达到蠕变破
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坏所需的剪应变量也随之增加，但饱和试样（含水率

65%）达到蠕变破坏的剪应变量小于含水率 55%的试
样。此外，含水率 45%和 55%的试样达到蠕变破坏所
需时间和剪应力均明显大于其他两个含水率的试样，

其中含水率 55%的试样达到蠕变破坏所需的剪应力最
大。 

 

图 4 滑带土试样剪切蠕变曲线 

Fig. 4 Time series of shear creep strain of soil samples 

3.4  滑带土剪切蠕变的等时应力–应变曲线 

等时应力–应变曲线反映了滑带土剪切蠕变的历

时化过程，可获得如长期强度、蠕变速率和蠕变模量

等参数。不同法向应力下饱和试样和同一法向应力下

不同含水率试样的剪切蠕变等时应力–应变曲线分别

如图 5，6所示。 
根据图 5，6，滑带土试样在剪切蠕变过程中的不

同时刻其剪应力–应变曲线均呈非线性特征，曲线具

有明显的拐点，拐点后的曲线斜率显著减小，且具有

明显的时间效应，即在剪切蠕变开始后的较短时间内

（小于 1 h）快速减小，但随着蠕变时间的推移趋于一
致。 

本文将滑带土剪切蠕变等时应力–应变曲线上拐

点之后的曲线斜率定义为“剪切蠕变模量”。其反映

了滑带土在长期剪切蠕变过程中产生蠕变位移的难易

程度。图 7，8分别为各级法向应力下的饱和试样及同
一法向应力下不同含水率试样的剪切蠕变模量随蠕变

时间的变化曲线。 

图 5 各级法向应力下等时应力–应变关系曲线 

Fig. 5 Isochronous stress-strain curves of saturated samples with  

different normal stresses 

由图 7可知，饱和状态下滑带土剪切蠕变模量在
施加剪应力的短时间内急剧降低，随后变缓并趋于某

一稳定值。法向应力对剪切蠕变模量有显著影响，即

试样所受法向应力越大，其剪切蠕变模量越大，表明

滑带土埋深越深，达到蠕变破坏所需的位移量越小。 
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图 6 300 kPa下不同含水率试样等时应力–应变关系曲线 

Fig. 6 Isochronous stress-strain curves of samples with different  

.water contents at normal stress of 300 kPa 

 

图 7 各级法向应力下饱和样剪切蠕变模量–时间曲线 

Fig. 7 Time series of shear creep modulus of saturated samples  

.with different normal stresses 

由图 8可知，含水率对剪切蠕变模量的影响规律
比较复杂。低含水率（w=35%，小于塑限 wP=40.6%）

的试样在蠕变开始的时候具有最大的蠕变模量，饱和

试样（wsat=65%）次之，含水率 55%的试样最小。在
剪切蠕变开始后，含水率 35%的试样及饱和试样的剪
切蠕变模量极短时间内急剧降低，随后基本维持在某

一稳定值。含水率 45%试样的剪切蠕变模量在整个剪
切蠕变过程中缓慢降低，而含水率 55%试样其切蠕变
模量随蠕变的进行缓慢增大。从长期蠕变来看，含水

率 55%的试样具有最大的剪切蠕变模量，而饱和试样
（wsat=65%）的剪切蠕变模量最低。 

 

图 8 300 kPa下不同含水率试样剪切蠕变模量–时间曲线 

Fig. 8 Time series of shear creep modulus of samples with  

     different water contents at normal stress of 300 kPa 

在最大剪应力水平下（蠕变破坏之前），不同时

间段内的平均剪应变率随时间的变化曲线见图 9，10。
由图 9，10可知，在破坏之前的剪切蠕变过程中，滑
带土的剪应变率逐渐减小并最终趋于某一稳定值，表

明滑带土由衰减蠕变阶段过渡到等速蠕变阶段。法向

应力越大，剪切蠕变过程中不同时刻的剪应变率越低，

表明滑带土埋深越深，其剪切蠕变速率越慢。含水率

对滑带土剪切蠕变速率影响不甚明显，但含水率 55%
的试样其剪切蠕变速率略大于其他含水率的试样。 
3.5  滑带土的长期抗剪强度 

滑带土的长期抗剪强度是其经历长期荷载作用后

的最小强度值，是滑坡长期稳定性计算的重要参数之

一，与时间密切相关[13-14]。据 Singh等[15]关于土的流

变理论的阐述，等时应力–应变曲线上的拐点在 t→∞
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时所对应的剪应力即为滑带土的长期强度。因此，本

文确定兴福寺滑坡滑带土剪切蠕变过程中各级法向应

力下的长期强度分别为 70.12，82.87，94.56，119.00 
kPa，其包络线如图 11所示。 

图 9 各级法向应力下饱和样剪应变率–时间曲线 

Fig. 9 Time series of shear strain rates of saturated samples with 

.different normal stresses 

图 10 300 kPa下不同含水率试样剪应变率–时间曲线 

Fig. 10 Time series of shear strain rates of samples with different  

water contents at normal stress of 300 kPa 

图 11 滑带土剪切强度包络线 

Fig. 11 Envelopes of shear strength of sliding zone soil 

由图 11可知，兴福寺滑坡滑带土的长期强度指标
为 c∞=21.63 kPa，φ∞=13.50°。与峰值及残余强度指
标比较可知，长期黏聚力小于峰值黏聚力，但明显大

于残余黏聚力，长期内摩擦角小于峰值和残余内摩擦

角。上述强度指标的差异可从两个方面解释：①滑带

土经历长期蠕变后，土颗粒间的胶结作用降低，与残

余状态下的粒间胶结作用被完全破坏相比，具有更大

的黏聚力；此外，在长期的蠕变过程中，土颗粒的空

间位置处于缓慢的调整中，其粒间咬合作用逐渐弱化，

但尚未发生滑动摩擦，因此长期内摩擦角要小于峰值

摩擦角和残余摩擦角。②滑带土在初始剪切破坏的一

瞬间，其土颗粒被剪碎或翻转，颗粒间的胶结首次遭

到破坏，因此表现出更大的黏结性能和摩擦性能，即

更大的峰值黏聚力和峰值内摩擦角。而在残余状态下

土颗粒的空间排列已经形成，内摩擦角仅由土颗粒间

的滑动摩擦形成，且其大小由土的矿物成分和细颗粒

含量决定[16]。由于兴福寺滑坡滑带土的细颗粒含量高

达 82%，剪切过程中土颗粒发生破碎、咬合和翻滚的
现象不明显，因此表现出残余内摩擦角接近峰值内摩

擦角。 

4  讨论与分析 
本文关于兴福寺滑坡滑带土饱和试样在不同法向

应力下的剪切蠕变试验结果表明，法向应力越大，其

剪切蠕变模量越大，达到蠕变破坏所需的蠕变速率和

位移量越小。换句话说，滑带土的埋深越大，滑坡体

在启滑之前的蠕变速率和变形量越小，其宏观上的变

形迹象越不明显。因此，针对某些具有多层滑动面的

滑坡体，钻孔倾斜仪的观测数据中某一深度处不甚明

显的位移需要引起足够的注意[17]。 
侏罗系库岸斜坡体软弱层（滑带）富含黏土矿物，

因此含水率的改变必然会引起黏土颗粒周围结合水和

自由水的变化[18]。含水率对滑带土剪切蠕变模量的影

响规律，可以从黏土颗粒周围结合水和自由水的变化

来解释。首先，当含水率低于塑限时，土体为半固态，

土颗粒形成强结合水膜，蠕变开始后土颗粒空间位置

若要发生调整，则必须破坏强结合水膜，因此具有更

大的剪切蠕变模量；其次，当含水率大于塑限但距液

限有较大差值时，土体呈可塑状态，土颗粒周围除强

结合水外还有弱结合水，剪切蠕变开始后由于弱结合

水膜的黏滞变形，剪切蠕变模量表现为缓慢下降；再

者，当含水率再增加至接近液限，这时土颗粒周围已

有部分自由水，随着剪切蠕变的进行，土颗粒空间位

置调整，土孔隙中部分自由水被挤出，土颗粒弱结合

水膜发生黏滞变形，因此表现出剪切蠕变模量的缓慢

增加；最后，当土体饱和时，土颗粒周围已充满大量

自由水，土颗粒被自由水隔开，因此剪切蠕变开始后

极短时间内剪切蠕变模量急剧降低，随着自由水的挤

出，土颗粒中弱结合水膜开始发生黏滞变形，因此剪

切蠕变模量急剧降低后基本稳定。 
长期强度是评价处于蠕动变形期的斜坡体稳定性

的关键指标，可分为初始破坏前的长期强度和残余状
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态下的长期强度。蒋秀姿等[19]针对缓慢复活型古滑坡

的研究表明，残余状态下的长期强度与其残余抗剪强

度基本等价。因此，如何确定初始破坏前的长期强度

对于评价新生型滑坡稳定性至关重要。本文取剪切蠕

变等时应力–应变曲线拐点在 t→∞时对应的剪应力
为滑带土的长期强度，是滑带土即将发生明显塑性蠕

变变形时的抗剪强度。通过比较兴福寺滑坡滑带土峰

值强度、残余强度和长期强度指标（黏聚力和内摩擦

角）可知（见图 11），长期黏聚力约为峰值黏聚力 70%，
约为残余黏聚力 15.0倍，长期内摩擦角分别为峰值和
残余内摩擦角的 69%和 70%。由于滑带土试样的细颗
粒（粒径＜0.075 mm）含量接近 82%，土颗粒在初始
剪切和残余剪切过程中颗粒的破碎、咬合和翻转等产

生的摩阻力很小，而土颗粒间的滑动摩擦是摩擦角的

主要表现形式，故残余内摩擦角与峰值内摩擦角接近。 

5  结    论 
（1）三峡库区侏罗系顺层滑坡滑带土具有明显的

流变特征。初始破坏前的滑带土由瞬时蠕变过渡到衰

减蠕变状态，并最终稳定在低速率的等速蠕变状态。 
（2）法向应力对滑带土剪切蠕变特性影响显著。

法向应力越大，滑坡在初始破坏之前的蠕变速率和变

形量越小，各级法向应力下蠕变破坏时的剪应变均小

于 5%。 
（3）含水率对滑带土剪切蠕变速率的影响不明

显，但对剪切蠕变模量的影响较为复杂。当含水率低

于塑限含水率时，滑带土剪切蠕变模量最大，饱和含

水率时次之，接近液限含水率时最小。随着剪切蠕变

的进行，低含水率和饱和滑带土的剪切蠕变模量均在

短时间内急剧降低并分别趋于稳定值，而略高于塑限

含水率的滑带土则呈缓慢降低趋势。相反，接近液限

含水率的滑带土呈缓慢增大趋势。 
（4）初始破坏之前处于蠕变阶段的顺层滑坡，滑

带土长期黏聚力约为峰值黏聚力 70%，约为残余黏聚
力 15.0倍，长期内摩擦角分别为峰值和残余内摩擦角
的 69%和 70%，各强度指标均受滑带土的细颗粒含量
的影响。长期抗剪强度指标可为三峡库区侏罗系新生

型顺层滑坡的长期稳定性评价提供参考。 
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岩土工程中数值流形方法的应用及研究 
——评《岩土工程数值分析》 

李晓娜 

（河南建筑职业技术学院基础部，郑州 450064） 

 
岩土工程是一门以力学及地质学为理论依据、以岩土体为研究对象，通过运用各种勘探技

术、数值分析为手段，以达到求解岩体与土体的工程问题为目的，实现岩土的综合整治和开发

利用效果的系统性工程研究学科。随着科技创新推动事业发展的不断深入，各项事业自主创新

能力不断增强，实现了技术手段的持续革新。数值流行方法作为一种适用于岩土工程问题分析

的技术革新计算方法，能够求解一系列复杂的问题，提高问题求解精度，为岩土工程提供准确

的决策数据以及问题解决方案，对完善岩土工程建设问题具有重要的实际意义。《岩土工程数

值分析》主要研究了岩土工程数值分析的理论概述以及计算方法，也分析了岩土工程数值分析

的前瞻性建设与新发展，对研究岩土工程中数值流形方法的应用具有重要的参考价值。 
《岩土工程数值分析》一书由廖红建等编著，于 2010年 6月在机械工业出版社出版发行，

全书共十二章，内容涵盖：绪论、岩土的本构模型、有限差分法与 FLAC数值计算、有限元法、
边界元法、离散单元法、岩土工程有限元的求解方法、固结问题有限元分析、土体渗流问题数

值分析、土体温度场的有限元分析、岩体力学有限元分析的若干问题、岩土工程数值分析新进展。主要阐述了岩土工程数值分析

的特点、作用、方法以及新进展，并在构建岩土本构模型基础上，分析了岩土的变形特性、屈服准则、破坏准则、岩土损伤本构

理论等；侧重分析了岩土工程问题的数值解析方法，系统地运用有限差分法与 FLAC数值计算等解析方法进行详细地工程数值分
析。本书综合了岩体、土体材料在岩土工程数值分析中的理论方法以及建设新进展，加强了在岩体、土体工程中的应用算例以及

前瞻性方针的决策判断，具有理论知识专业性强、内容丰富无冗余，研究成果与时俱进的特点，对岩土工程建设者和研究者具有

科学的理论借鉴价值和实践指导意义。通读全书，从书的结构布局、逻辑思维、知识结构等方面来看，该书具有以下特点： 
一、清晰的逻辑思维。本书从数值分析方法出发，立足于岩土工程这一实际问题。首先， 

综合介绍了运用数值分析方法求解岩土工程问题的理论依据和形态特征。然后，详细地阐明了岩土工程问题的具体求解方法以及

应用过程。最后，系统地阐述了岩土工程数值分析的新进展。全书逻辑严谨，思路明晰。一方面，章节结构紧凑，每一章看似各

成体系、独立存在，实则相互呼应，前一章为后一章作铺垫，后一章给前一章作烘托、紧扣主题，达到承上启下的效果，很好的

诠释了数值分析法对岩土工程问题的精确解读。另一方面，从理论概述到实践方法，内容由浅入深、由点到面、层层扩散、逐步

递进，全面阐述了数值分析法在岩土工程中的应用方法、应用过程以及存在问题，分析全面，有效避免了简单的知识堆砌雷区。

从论点、论据到解决方案都运用了数值分析对岩土工程问题做了统一求解，实现了理论与实操的有效结合。在研究岩土工程问题

时能够有效帮助读者理清思路，为岩土工程数值分析途径提供新的思考范围。 
二、鲜明的知识体系。作者主要是基于计算机时代下的岩土工程数值分析，全面概述了数值分析的理论研究和多元算法。学

术内容涉及岩土工程、力学、勘探学、地质学等多门学科知识，内容涉及面广、覆盖率宽泛，具有知识结构体系鲜明的特点。采

取算例讲解的方式进行数据分析，加深读者对知识的记忆点。增加参考文献并融入附录说明，延展学术知识，内容详实得当，起

到补充说明的正向作用。能够让读者深入理解数值分析运用于岩土工程建设的相关知识，具有较高的学术价值和应用价值，能够

为学者提供专业的学术指导，是一本适用于岩土工程初学者的参考书籍。 
三、精炼的语言表达。作为一本学术性岩土工程研究书籍，大量专业性词汇较容易导致阅读疲劳。因此，在进行书籍撰写时，

作者不仅注重逻辑的严谨性和知识的专业性，还关注语言表达的合理性。全书通篇采用精炼简洁的语句表达方式，不进行多余的

语言修饰，系统描述了岩土工程的数值计算方法，在注重文章的流畅性及层次感同时，更加强调内容的质感，力求质量的精益求

精。尤其是在描述岩土工程的数值分析计算方法时，大量采取算例的讲解方法，语句简明扼要，无复杂冗余之处。内容笔酣墨饱，

文章叙述行云流水，以流畅的写作手法和精炼的语句表达向读者展示了岩土工程数值分析的理论知识和算术方法。 
改革创新的时代背景下，岩土工程作为推动我国经济发展的动力之一，深化岩土工程体制改革能够保持该项事业的能动活力，

关注岩土工程的数值流形方法应用问题，是深入贯彻岩土工程体制改革的具体体现。有利于建立符合市场经济发展需求的岩土工

程数值运行机制，促进岩土工程问题的科技创新，为岩土工程问题数值分析方法技术革新提高多种可能，进而促进我国国民经济

高质量发展。而《岩土工程数值分析》以精炼的语言、严谨的逻辑分析了岩土工程的多元数值计算方法，能够为岩土工程数值流

形方法应用提供有用的方法指导，不断促进数值流形方法的更新完善。 
[河南省教育厅 2017年度河南省高等学校青年骨干教师培养计划项目：“互联网+”背景下高职公共基础课程信息化教学研究与应

用（2017GGJS254）] 

作者简介：李晓娜(1982— )，女，河南舞阳人，河南建筑职业技术学院讲师，研究方向：数学建模。 



水解酸化+生物接触氧化在岩土工程污水处理中的应用 
——评《水质控制生态工程》 

王晓诚
1
，郭  颖

2
，颜开红

3
 

（1.东南大学土木工程系，2.上海电机学院商学院，3.江苏科技大学环境资源工程系） 

 

科学技术是一把双刃剑，现代科技的快速发展，为社会生产力的发展以及人类社会的文明提供了

广阔的空间，但是，科学技术的发展也同样能够在一定条件下为人类的生存和发展带来消极后果。经

济的快速发展导致了大量工业污水、生活污水的产生，从而引发了一系列的环境问题，导致人类赖以

生存的水生态环境遭到了严重破坏。众所周知的是，污水已成为危害人体健康和阻碍社会经济可持续

发展的重要因素，污水处理应当成为当前社会发展过程中亟待解决的问题。由李军主编、化学工业出

版社出版的《水质控制生态工程》一书无疑是雪中送炭，该书是生态环境学的内属学科，能够为从事

与水质控制生态工程领域相关的工程技术人员和相关专业研究生提供参考阅读，由于该书是全英文编

写，所以也可作为本科开设的排水科学与工程、土木工程、环境工程等专业的双语或全英文授课教材。

该书内容共有七章，第一章从生态学历史和生态系统两个方面来介绍基本生态；第二章论述了生态工

程的历史、基本概念、设计；第三章则系统介绍了水环境与水质控制，涉及了水污染、环境能力、水

处理等多个方面的内容；第四章是关于将湿地处理系统，阐述了湿地的概念以及应用；第五章介绍了稳定池，包括有氧池塘、充

气池塘以及兼性池塘等；第六章从土地处理技术、慢无线上网系统、快速信息传输系统、陆上公平汇率制度四个方面来论述土地

处理制度，第七章则是关于一些生态公园和湿地公园的个案研究。 

一、从实际出发，顺应时代发展要求 

可持续发展观是应当今时代的变迁、社会经济的发展而提出的一个新的发展观，经济发展、保护资源和保护生态环境协调一

致，让子孙后代能够享受丰富的资源和居住美丽环境是当代可持续发展的核心理念。然而随着经济的快速发展，人民生活水平得

到了前所未有的提高，各行各业的工厂也如雨后春笋般涌现出来，从而导致了大量生活污水和工业污水的排放，进一步引发了严

重的环境问题，严重违背了可持续发展观的理念。然而，当前的污水处理问题已经到了必须要牢牢结合可持续发展的理念才能得

以又好又快解决的重要关头，该书在污水处理面临着重大挑战的情况下应运而生，从实际出发，强调理论要联系实际，列如在书

的第三章水环境与水质控制中就谈到了当前我国水质污染的现状以及环境的承受能力，并针对当前我国污水处理过程中出现的一

系列问题，提出了相应的解决措施，以及针对性的修复技术。 

二、针对性较强，注重难易结合 

该书是关于水质控制生态工程的书籍，向读者详细描述了水生态环境、水质的要求、饮用水和常规污水处理的基本原理，并

通过一些应用案例来阐释生态工程在湿地公园水体保护、工业以及生活污水处理、饮用水水源净化、雨水管理等多个方面的理念

和技术。该书具有较强的专业性，考虑到不同层次以及知识背景读者的需要，该书从一些较为基本的知识入手，注重难易结合。

例如书中在第一章从基本生态打开话题，再从生态学的历史以及生态系统两个比较简单内容方面来阐述，并在此基础上逐步深入，

充分地介绍了关于水环境与水质控制方面的基本原理。在内容逐层深入的基础上，又适当地介绍了水质控制生态工程领域的为解

决污水问题而采取的有效措施，不仅能够拓宽高等学校相关专业师生的知识视野，还可以为从事与水质控制生态工程相关的技术

人员、研究人员以及政府人员提供参考借鉴。 

三、内容丰富，应用案例充分 

虽然该书采用全英文编写，但该书关于水质控制生态工程的内容极为丰富，应用案例也较为充分。书中在谈到生态工程问题

时还列举长桥溪生态公园、东洋河边湿地公园、普图村等工程实例作为参考。如果书中全部是理论知识，而缺少例证，则会使得

书中理论缺乏一定的说服力，也会减少读者在阅读过程中的兴趣。而书中提到的应用实际案例，能够使读者对水质控制和生态工

程的原理、应用和发展有一个较为清晰和系统的了解。除此以外，编者在书的第六章当中还从土地处理技术、慢无线上网系统、

快速信息传输系统、陆上公平汇率制度四个方面来介绍土地处理制度，将生态问题与信息技术充分联系在一起，以期借助当前发

达的信息技术来解决生态问题，倡导公众绿色生活，保护好人类不可或缺的水资源和和赖以生存的生态环境。 

水资源是一种不可再生的自然资源，是人类生活环境中的重要组成部分，更是人类不可或缺的生命之源，水污染对人类带来

的只有百害而无一利，而《水质控制生态工程》一书从多个方面介绍了生态系统、生态学和生态工程的基本概念，又通过进一步

地描述水生态环境、水质质量要求、工业废水以及生活污水处理的基本理念，最后再通过大量的相关应用案例来阐释生态工程在

污水处理、景区水体保护、饮用水净化、雨水管理的知识和方法，不仅为当前严重的污水处理问题提供了充分的理论指导和技术

支持，更为生态环境保护做出了积极贡献。 

作者简介：王晓诚(1981— )，男，汉，江苏海安人，博士，研究方向：工程与农业污水处理。郭颖(1980— )，女，汉，湖南常
德人，博士，上海电机学院商学院，研究方向：农业资源管理。颜开红(1969— )，女，汉，江苏海安人，硕士，教授，研究方向：
农业资源利用。 



基于 BIM技术的工程造价管理策略 
——评《工程造价管理》 

温艳芳 

（山西工程职业技术学院建工系；山西 太原 030009） 

 

工程造价直意是工程的建造价格，以量、价、费为计量三要素，核心内容是投资估算、设计概算、

修正概算、施工图预算、工程结算、竣工决算等等，其是项目财务析经济评价的重要依据，有助于建

筑施工方计划合理有效使用资金，正确调整产业结构。BIM 是指以建筑工程项目的相关信息数据作为

模型的基础，通过数字信息技术实现模拟建筑物的具象化。其通过参数模型整合项目的相关信息，在

提高生产效率、节约成本和缩短工期方面发挥重要作用。随着我国工程造价管理改革的不断深化和加

入WTO对市场化的推进，为适应新的历史背景，工程管理专业的教材体系和教材内容必须进行适当调
整。由周国恩、陈华编著，北京大学出版社 2011年 1月出版发行的《工程造价管理》一书是研究土木
工程与建筑类的创新型专著，该书是符合新历史条件下我国高等院校工程管理专业的培养目标与要求，

满足了新形势下工程管理专业的教学需要，对基于 BIM技术的工程造价管理策略研究有重要参考价值。 
《工程造价管理》一书是 21 世纪全国本科院校土木建设类创新型应用人才培养规划教材，全书一共十一个章节。第一章主

要介绍了建设项目与工程建设程序、程造价与工程造价管理、工程造价咨询与造价工程师等方面的理论知识；第二章从建设工程

造价的内容、设备及工器具购置费、建筑安装工程造价、程建设其他费用方面的构成 、预备费、建设期贷款利息、固定资产投
资方向调节税等展开分析；第三章至第十一章分别阐述了工程造价计价模式、工程造价的计价依据、工程量计算规则、建设项目

投资决策阶段的造价管理、工程设计阶段的造价管理、工程招标投标阶段的造价管理、工程施工阶段的造价管理、工程竣工验收

及后评估阶段的造价管理、工程造价管理信息技术的内容。该书在广度和深度两个层面上，系统地阐述了工程造价管理的理论与

方法，全书贯穿了大量的工程实例。通读全书，从该书的总体内容出发，其具有以下特点。   
一、逻辑清晰，内容通俗易懂。工程造价管理是土建专业所必须掌握的专业技能课程，作者在撰写该书时以土木工程施工、

施工技术、建筑材料、建筑构造、工程制图与识图等概念性知识出发，实际介绍工程造价知识及全生命周期的投资决策、设计、

招标投标、施工、竣工验收及后评估各阶段的等方面的造价管理与实际运用为重心，撰写思路十分清晰，不仅能为读者理清思路，

更能有效助力读者掌握实际工程造价方法与技能。另外，相较于同类学术教材的肃穆与超拔，作者更追求内容的易读性和易引导

性，在满足工程造价管理教学需求的背景下，作者保证书本内容广度的同时淡化了总体深度，力求凸显知识精华，降低了对于读

者理解能力与素养的总体要求，赋予全书通俗易懂的属性，使得全书能够最大程度的被学者接受学习，进一步促进了读者专业技

能的提升。 
二、语言精练，图文并茂。本书作者长期从事工程建筑专业的教学活动，在专业上颇有造诣，对于工程造价方面的学术底蕴

深厚。作者结合了自己多年繁荣教研经验，以精炼的语言迅速全面而又准确的概述了工程造价管理的理论知识，为后文清晰罗列

工程造价的构成、计价模式、计价依据，对于工程量计算规则、建设项目投资决策阶段的造价管理、工程设计阶段的造价管理、

工程招标投标阶段的造价管理、工程施工阶段的造价管理、工程竣工验收及后评估阶段的造价管理、工程造价管理信息技术的应

用的知识体系的引出起着承前启后的重要作用。相较于一般学术性书籍，该书编排上融入了大量图片，通过以图衬文的手法，进

一步支撑和可视化作者的所思所想，使得全书行文更具趣味性，也更便于读者学习使用，有利于助力工程造价管理专业的建设与

发展。 
三、理论结合实际，突出可操作性。从书的总体内容上来看，该书每一章皆以章节知识重点内容原理与方法开篇，也都会以

一节的篇幅贯穿实际工程造价案例。在案例分析中，作者详细地介绍了每一案例的背景条件，强调了知识点，做出较为客观理性

的思考，目的是引导读者巩固所学知识，能在实践中深化自身的理解，便于学以致用，掌握工程造价管理技术要点。由于工程造

价本身具有动态性，所以本书在编写中既注重介绍工程造价管理的原理与方法，又着眼于现实的工程造价全过程动态管理，不局

限于建设项目的某个具体阶段，而是从动态的角度出发，系统而全面地介绍了建设项目从可行性研究阶段工程造价的预测开始，

到工程造价的确定和经济后评价为止的整个建设期间工程造价的控制管理。每章最后安排有本章小绩及练习题，是为保学生对基

本理论与业务知识的理解和掌握，体现书本内容的实用性与应用性。 
随着我国工程造价管理体制、计价定价模式逐步与国际惯例接轨，国内需不断地加强基础、拓宽专业领域，研究绿色发展战

略。BIM技术是一种数字信息的应用，是在项目策划、运行和维护的全生命周期中进行共享和传递，使技术人员对建筑信息作出
正确理解和应对，并可以用于设计、建造、管理的数字化方法。这种方法支持建筑工程的集成管理环境，可使建筑工程在其整个

进程中显著提高效率、大量减少风险，助力国内工程建设技术领先世界平均水平。《工程造价管理》一书理论基础扎实、具有较

强可操作性，可用做高等院校工程管理、土木工程等专业的教材，也可作为专业从业人员的参考使用。该书满足了新形势下工程

造价管理教学的需要，对于推动我国土木建筑行业的工程造价创新发展具有重要的现实意义。 
作者简介：温艳芳(1970— )，女，山西运城人，硕士，副教授，研究方向：工程造价。 



地理信息 3D模拟系统在岩土工程勘察中的有效应用 
——评《资源与工程地球物理勘探》 

王水萍，尹新富 

（郑州财经学院，郑州 450044） 

 

我国社会现代化进程迫使工程建筑产业不断向前发展，而不同地质条件所衍生的工程地质问

题是工程建设中的关键难点，地质问题需通过地质勘察得以发现。地质资源、水文地质、岩土工

程勘察等行业方兴未艾，利用地理信息 3D模拟系统解决地质问题成为了工程勘察向前发展的重
要研究方向。地理信息 3D模拟系统是以 3D模拟手段实现地理信息可视化的科技技术，将其合理
运用于岩土工程中，可将各类地质信息进行可视化处理，助力勘察技术人员全面勘察和了解当前

所在地的地质信息，为工程施工方案、质量控制提供依据。《资源与工程地球物理勘探》（化工工

业出版社 2018年 5月 1日出版）一书是由周俊杰、杜振川主编的关于工程地球物理勘探技术方
面的书籍，其对于研究地理信息 3D模拟系统在岩土工程勘察中有重要参考价值。 
《资源与工程地球物理勘探》是高等学校“十三五”规划教材，全书共计 7个章节。绪论部

分主要概述物探方法的方法及分类、发展简史、资源与工程物探的应用、工程物探方法选择的原

则及物探工作的一般流程；第一章至第六章分别介绍资源和工程勘探中常用的重力勘探法、磁力

勘探法、电法勘探法、地震勘探法、声波与瑞雷波勘查法和其他物探方法，分析说明了各种勘探方法的基本情况、使用环境、设

备、使用方法；第七章主要讲述综合物探方法及其应用概要，着重强调物探方法的一般特点及其运用。该书除介绍说明常用物探

方法以外兼顾岩土工程领域常用的地下管线及地下埋设物探测、桩基损探测和探地雷达等基本理论、基本技能方面的内容，结合

了现今热点，介绍了重、磁综合运用，并在每一章节之后附上章节总结与思考题。拜读全书，从该书的行文特点、知识体系来看，

该书具有以下特点。 
第一、理论丰厚，突出实践。由于书本出版得到河北省本科教学综合改革试点的联合资助，使得该书拥有雄厚的研究力量，

而作者长期从事非物探专业的物探课程教学及科研实践，多年教育研究经验又为该书的撰写打下扎实而深厚的理论基础。全书每

一章节皆从概念性理论出发，主要围绕相关勘探方法的基本情况作出概述，介绍了各种勘探方法的原理、工作方法、应用条件、解

释基础，其目的在于帮助读者建立丰厚的理论依据。在充分说明物探基础理论的背景下，作者本着解决资源与工程实际问题为目的，

思考地质应用的实际情况，着重分析了不同勘探技术的应用条件和野外运用的实际方法，并在每一章节之后附有复习思考题，目的

是将理论与实际相结合，赋予该书更强的可操性，更有助于培养非物探专业的学生学以致用的实践能力，突出教材实践功能。 
第二、删繁就简，编排合理。该教材是在 2008年李世峰所著的《资源与工程地球物理勘探》的基础上修编而成。就 2008版

本而言，本书保留着原版教材的内容和体系，又结合了作者自身多年的教研经验，参考了社会对非物探专业的实际需求，删除了

不必要的理论与公式推导过程，避免加重学生学习负担，同时，作者又针对教材中的公式增加了必要的参数说明，使得全书详略

得当，可进一步助力学生掌握实际物探勘察技术。 另外，作者根据勘察技术的种类对本书进行分章撰写，使得编写结构逻辑清晰，
更能够为读者理清思路；清晰的章节化划分，使得内容系统而全面，有利于学生进行针对性学习，便于查漏补缺，体现教学教材

的弹性化、层次化与模块化，满足了“资源勘查工程”、“勘察技术与工程”专业的教学大纲要求。 
第三、与时俱进，推陈出新。随着时间的推移、时代科技的进步与发展，该书也在顺应时代需求，不断更新书本知识，本书

是继 2008年第一版本后发行的第二版。相比旧版教材，全书在知识基础上增加了新的内容，其最大变化是完善了书本知识结构
体系，对每一章节都作了局部调整。该书不仅兼顾岩土工程领域浅层地下管线物探测量、桩基无损探测和地质雷达的原理、基本

技能等方面内容，还将每种勘探方法与手段与现今最新科技手段与前沿动态相结合，注重剖析实际工程，做到了与时俱进。同时，

该书结合勘探专业研究热点，着重介绍了重、磁综合应用与联合勘探方法可解决的地质问题，将重力勘探、磁法勘探放在书本前

面章节，增加了常用的瞬变电磁法勘探内容，在地震的综合解释中增加了地震与地质之间的联系，通过地震相分析解决资源与工

程地质问题。作者根据现今社会对于勘探技术人才的需求，不断的跟新与完善教材，使教材更适用于高校技术人才的培养目标。 
地球物理勘探为适应国民经济发展的需求，需不断地加强基础、拓宽专业领域，岩土工程勘察技术更需拓展新领域、新技术、

研究创新服务模式和绿色发展战略。2019年国内地质灾害频发，造成了人员与经济的双重损失，社会与国家领导人十分重视，研
究地理信息 3D 模拟系统在岩土勘察中的有效运用是为响应国家绿色环保、可持续发展理念，适应现代市场勘查技术的需求，对
于预防地质灾害与保障社会经济的稳步发展有重要作用。《资源与工程地球物理勘探》一书知识理论结构完整、基础理论知识扎

实，满足了高校地球物理勘探方面教学与科研需求，弥补了综合物探书籍的研究空缺，该书不仅可作为高等院校非物探专业的教

材，也可以供相关工程技术人员作为参考使用，具备超强的可读性和学术价值。 
[河南省教育厅河南省高等学校青年骨干教师培养计划“基于 CDIO 的计算机应用创新人才培养模式的探索与实践”

（2014GGJS-268）] 
作者简介：王水萍(1980— )，女，河南郑州人，硕士，副教授，研究方向：计算机应用技术与图形图像。尹新富(1973— )，男，
河南驻马店人，硕士，副教授，研究方向：计算机技术。 






