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—其他。②文献载体标识：MT—磁带，DK—磁盘，CD—光盘，OL—联
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强震作用下面板堆石坝跨尺度面板开裂演化分析 
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摘  要：准确定位面板薄弱区域、定量评价面板破坏程度对面板坝抗震安全评价至关重要。联合非完全点对点界面和

四分树网格生成技术，实现了面板坝面板与垫层接触作用的两级跨尺度精细化建模；引入混凝土黏聚力模型并联合筑

坝材料广义塑性模型、状态相关的弹塑性接触面模型考虑材料强非线性和破坏过程，建立了强震作用下面板动力弹塑

性跨尺度开裂演化分析方法，并研发了显式地震波动分析框架下的 SBFEM-FEM耦合计算软件。以 200 m级面板坝为
例进行了面板动力破坏数值分析，并分别考虑了面板配筋率、竖向地震和坝前水深的影响。结果表明：十分直观地再

现面板坝防渗面板的动力开裂演化过程，有助于定位面板局部薄弱区域、定量评价面板破坏程度以及评估抗震措施加

固效果，为混凝土面板抗震优化设计和极限抗震能力评估提供技术支持。可拓展用于其它混凝土防渗结构破坏计算，

且可容易地扩展至三维分析应用。 
关键词：强震作用；面板堆石坝；开裂演化；黏聚力模型；弹塑性分析；跨尺度 
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Cross-scale crack evolution analysis for face slab in concrete faced                  
rockfill dams under strong earthquake 

KONG Xian-jing1, 2, QU Yong-qian1, 2, ZOU De-gao1, 2, CHEN Kai1, 2, LIU Jing-mao1, 2 
(1. State Key Laboratory of Coastal and Offshore Engineering, Dalian University of Technology, Dalian 116024, China; 2. School of 

Hydraulic Engineering, Dalian University of Technology, Dalian 116024, China) 

Abstract: It is crucially important for seismic safety evaluation of high concrete faced rockfill dams (CFRDs) to accurately 

locate the weak area of the panel and to quantitatively assess the damage of the face slab. In this study, the cross-scale model 

for CFRD is established using the interface element with asymmetric nodes and Quadtree for refined simulation of slab and 

cushion interaction. The cohesive zone model for concrete, the generalized plastic model for rockfill and the state-dependent 

elasto-plastic interface model are combined and used to describe the strong nonlinearity and failure process. On the above basis, 

the cross-scale crack evolution analysis method under strong earthquake is established and the coupled SBFEM-FEM analysis 

software is developed in the explicit earthquake wave motion input method frame. The dynamic failure analyses of slabs are 

performed for a 200-m-high CFRD considering the reinforcement ratio, vertical earthquake and water level of reservoir. The 

results indicate that the developed method can visually represent the seismic cracking evolution, conveniently locate weak areas 

of face slab, quantitatively determine the damage severity, and evaluate the aseismic measures. The research results may 

provide an effective method for the aseismic design and assessment of ultimate aseismic capacity of concrete slab. The 

proposed method can be extended to the failure analyses of other concrete structures and three-dimensional investigation and 

application easily. 

Key words: strong earthquake; CFRD; cracking evolution; cohesive zone model; elasto-plastic analysis; cross-scale  

0  引    言 
面板坝由于具有适应不同的坝址条件、结构简单、

就地取材、便于施工等优点，已成为高坝建设中的常

用坝型[1]。这些高坝大多位于地震频繁且烈度较高西

部地区，其中不少位于Ⅶ度以上的地震区[2]。抗震安

全是大坝全生命周期所面临的重大挑战。面板坝的最
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主要防渗结构是位于上游的混凝土面板，其安全性和

完整性是保证整个大坝正常运行的首要条件。在面板

坝中，面板的破坏不仅与自身材料特性有关，还受到

土体和接触面的影响[3]。相比于单纯的混凝土结构，

面板破坏分析的难度更大。因此开展弹塑性的面板动

力开裂演化分析，发展能精准定位和定量评价面板破

坏的分析方法，对于高面板坝的极限抗震能力评估和

抗震设计具有重要意义。 
目前对面板进行抗震分析时，大都采用线弹性模

型，其结果会出现大范围的超应力区域，无法准确定

位面板的破损位置，无法定量评价面板的破坏程度，

难以评价混凝土面板堆石坝的抗震能力。实际上混凝

土属于准脆性材料，随着荷载的增加，将发生损伤开

裂，表现出刚度退化和应变软化的特性。近年来，已有

部分学者采用非线性模型模拟面板混凝土。Qu 等[4]，

Xu 等[5]和 Dakoulas[6]采用塑性损伤模型[7]对面板进行

了模拟。但该模型采用抽象的损伤因子表征破坏程度，

难以直接描述裂缝的开裂和扩展过程。同时该模型的

损伤因子是标量，一个方向发生损伤后，其他两个方

向的刚度和承载力也会退化。Arici[8]采用固定裂缝模

型对 Cokal面板坝进行了二维分析，借助于其他方法
估算了面板的震后裂缝宽度。Cen 等[9]采用损伤模型

研究了面板材料随机性的影响，但结果只给出了面板

损伤范围，没有定量评价损伤程度。 
针对于混凝土的断裂行为，黏聚力模型是当前常

用的方法之一。黏聚力模型的概念最早由 Barenblatt[10]

和 Dugdale[11]提出，随后 Hillerborg等[7]对其进行的扩

展并用于混凝土的开裂模拟。该模型认为在裂纹尖端

存在一个微小的黏聚力区，以黏聚力抵抗界面间的相

对分离。在开裂过程中，界面上的应力为开裂位移的

函数，从而避免了线弹性断裂力学中的裂纹尖端应力

奇异性问题[12]。黏聚力模型基于弹塑性断裂力学，可

解决裂纹尖端较大范围屈服的问题。该模型可以高效

简便地在各种数值计算方法中实现[13-14]。目前黏聚力

模型已在混凝土受拉断裂模拟中得到了较多的应用，

并以应用于混凝土坝中[12，14]。但在面板堆石坝领域的

研究及应用尚属空白。 
在面板坝中存在不同尺度的结构。面板厚度为厘

米级，然而高面板坝的堆石体可达百米甚至千米级，

两者尺寸相差悬殊。研究表明，进行面板破坏分析时，

为保证计算精度，需对其进行精细的网格剖分[15]；若

坝体进行相同尺度的网格离散，200 m级的高坝就将
产生千万甚至上亿级自由度[16]，计算量是难以承受。

实际上坝体的应力变形梯度较为平缓，不需要如此精

细的网格剖分即可满足精度要求。因此建立面板坝的

跨尺度分析模型是平衡计算精度和效率的有效方法。

周墨臻等[17]基于非线性接触力学的方法，实现了疏密

网格过渡，采用子结构法研究了面板挤压破坏。笔者

等采用非线性多边形比例边界有限元方法实现了堆石

体内部的跨尺度连接[16，18-20]；采用非对称节点接触面

单元和无网格技术分别实现了面板和堆石之间的跨尺

度界面连接[15，21-22]。 

1  黏聚力模型 
黏聚力模型建立在弹塑性断裂力学的基础之上，

该模型假设在裂纹尖端处存在一个断裂过程区，在此

区域内可以采用黏聚力–位移的本构关系来描述裂缝

发生后的界面力学特性。采用黏聚力模型模拟开裂时，

在裂缝可能发生和扩展的部位布置界面单元，界面单

元与周围的实体单元相连，见图 1。在加载的初始阶
段，界面单元保持线性行为，随着加载的进行，界面

单元的应力达到起裂准则，界面单元的刚度逐渐下降，

承载能力降低，当刚度降低到 0时，界面单元失效，
新的裂缝面出现。 

 

图 1 黏聚力模型和界面单元 

Fig. 1 Cohesive zone model and interface elements 

弹性阶段，单元的位移和应力的关系为 

n n ns n

s ns s s

t k k
t k k

δ
δ

     
= = =    

     
t Kδ   ，  (1) 

式中，t 为应力向量，tn，ts分别为裂缝面法向和切向

应力，δn，δs 分别为裂缝面法向和切向位移，δ 为位
移向量，Ｋ为单元的刚度矩阵。在通常的数值模拟中，

一般不考虑界面法向和切向之间的相互作用，即取对
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角线外数值为零。 
单元出现损伤后，刚度会发生退化。定义损伤变

量 d来表征刚度退化程度，损伤后的刚度为 

0

0

(1 )  
(1 )  

n n

s s

k d k
k d k

= − 
= − 

，

。
              (2) 

损伤变量 d为有效位移 mδ 函数： 

f max 0

max f 0

( )
( )

d δ δ δ
δ δ δ

−
=

−
  ，           (3) 

2 2
m n sδ δ δ= +   ，           (4) 

( ) / 2n n nδ δ δ= +   ，          (5) 

式中， 0δ 为起裂位移，δmax为加载历史中的最大有效

位移， fδ 为完全破坏时的有效位移。因此，黏聚力模
型的位移和应力关系为 

(1 ) d
0

n n n

s s

t
d

t
δ δ
δ

 −   
= = − +     

     
t K K  。 (5) 

黏聚力模型的断裂能为图 2中的曲线面积，即 
f

0 f0

1( )d
2

G t t
δ

δ δ δ= =∫   ，        (6) 

式中，t0 为黏结强度。起裂准则采用名义应力的平方

准则： 
2 2 2

1 2

0 0 0

1n s s

n s s

t t t
t t t

     
+ + =     

    
  。     (7) 

 

图 2 牵引力和位移关系 

Fig. 2 Relationship between traction and displacement 

2  程序验证 
Du 等[23]开展了混凝土三点梁的冲击试验，模型

尺寸的见图 3。梁底部中间有 12.7 mm的预制缺口，
顶部中间施加冲击荷载。试验中测得的荷载时间曲线

（图 4）作为本次计算的荷载。试样的密度为 2500 
kg/m3，弹模为 34.48 GPa，泊松比为 0.2，抗拉强度为
5.24 MPa，断裂能为 200 N/m[13]。模拟时采用显式积

分方法求解。 

 

图 3 混凝土梁几何模型 

Fig. 3 Geometry of concrete beams  

图 4 测得的冲击荷载时间曲线 

Fig. 4 Time histories of measured loads 

本文计算和试验测得的荷载–位移曲线见图 5，
Su等[14]采用 Abaqus中的黏聚力模型模拟了该试验。
可以看出本文的模拟与试验数据更为接近。图 6为裂
纹尖端扩展时程，本文和 Su 等[14]的起裂时间均晚于

实测值，但本文更为接近。图 7为 3个测点的应变时
程，可以看出 SG02 和 SG03 测点的模拟结果与实测
吻合较好，SG01 点结果有一定差别。本文的模拟结
果与试验和文献模拟结果吻合较好，验证了程序的正

确性和精度。 

图 5 加载点的荷载位移曲线 

Fig. 5 Relationship between load and displacement at loading  

..point 
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图 6 裂纹尖端扩展 

Fig. 6 Time histories of crack extension  

 

图 7 测点应变时程 

Fig. 7 Time histories of strain at observing points 

3  面板堆石坝模型 
3.1  计算模型 

采用 195 m的二维均质面板坝为计算模型，见图
8。上游坡度为 1∶1.4，下游坡度为 1∶1.6，坝顶宽
度 16 m，基岩深度 115 m，侧边基岩宽度为 300 m。
坝顶部分面板厚 0.5 m，底部厚 1.2 m。坝体分 26步
填筑，蓄水 190 m，分为 30步。为保证计算精度，面
板进行了精细的网格剖分，厚度方向网格剖分为两层，

顺坡向网格尺寸不大于 0.5 m，均为四节点等参单元。
沿坡向高程预设了黏聚力界面单元。同时考虑到显式

计算时间步长很小，计算量巨大，为提高计算效率，

采用了非对称节点接触面单元[16，22]和非线性比例边

界有限元[17，19-21]建立了跨尺度模型。首先采用四分树

技术对堆石区和基岩进行网格离散，采用非线性比例

边界有限元方法模拟产生的多边形单元。本文的目的

在于研究面板的地震开裂，因此对面板及附近区域进

行了单独的网格剖分，以保证网格的质量。将四分树

剖分后的堆石区上游侧节点向左拖拉，生成了均为四

边形的垫层区，随后垂直拖拉生成均为矩形网格的面

板单元。为进一步增加面板网格精度，采用非对称节

点接触面单元对面板网格进行加密。 

 

图 8 面板堆石坝跨尺度分析模型 

Fig. 8 Cross-scale model for CFRDs 

3.2  材料参数 

采用广义塑性模型[24-25]模拟垫层和堆石料，广义

塑性接触面模型[26]模拟面板和垫层间接触面。 
堆石体和垫层为某面板坝的大三轴试验结果，堆

石料广义塑性模型参数：G0=1021，K0= 1362，Mg=1.7，
Mf=1.53， fα =0.11， gα =0.11，H0=650，HU0=1300，
ms=0.44，mv=0.44，m1=0.5，mu=0.5，rd=110， DMγ =50，

uγ =5， 0β =30， 1β =0.025。 
垫层料广义塑性模型参数：G0=965，K0=1288，

Mg=1.68，Mf=1.3， fα =0.10， gα =0.4，H0=550，
HU0=1100，ms=0.23，mv=0.23，m1=0.45，mu=0.45，
rd=110， DMγ =50， uγ =5， 0β =20， 1β =0.02。 
面板与垫层之间接触面材料参数[16]：kn=31 GPa，

ks=13.25，C=3.48，G=325 N/m，λ =0.091，a=224 kPa0.5，

b=0.06，c=3.0，a=0.65，rd=0.2，km=0.6，Mr=0.65，
k=0.5，H0=850，fh=2，t=0.1 m。 
黏聚力模型参数[5]：kn=31 GPa，ks=13.25 GPa，

C=3.48 MPa，G=325 N/m。面板和坝体下卧基岩采用
线弹性模型，参数见表 1。钢筋网在面板厚度方向设
置为双层，顺坡向配筋率为 0.6%，弹性模量 E = 200 
GPa，屈服强度 fy = 400 MPa。钢筋沿面板厚度方向设
置三层弹簧，通过与混凝土共用节点实现相互作用。

根据配筋率计算钢筋面积，确定相应的刚度和强度，

按照权重分配到 3 层弹簧上。中间层权重为 1/2，两
侧权重为 1/4。 

表 1 面板和基岩线弹性模型参数 

Table 1 Parameters of slab and bedrock 
名称 E/GPa ρ/(kg·m-3) ν  
面板 31 2500 0.17 
基岩 10 2400 0.25 

3.3  地震动输入 

地震动输入采用某面板坝工程的规范谱地震波，

顺河向地震峰值加速度为 0.4g，竖向地震加速度峰值
取为顺河向的 2/3。地震波加速度时程见图 9。计算中
地震波时长为 20.00 s。地震动输入采用基于人工边界
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和等效荷载的波动输入方法[27-28]，以考虑大坝和地基

的相互作用。 

图 9 地震动加速度时程 

Fig. 9 Acceleration histories of input ground motion 

4  计算结果 
4.1  面板开裂演化分析 

对面板进行了考虑破坏（黏聚力模型+线弹性模
型）和不考虑破坏（线弹性模型）两种工况的对比分

析，计算中只施加水平向地震动。 
图 10 为地震过程中面板的裂缝位置和最大裂缝

宽度。面板在 0.70 H处（H为坝高）出现开裂破坏，
面板迎水面的最大裂缝宽度为 10.8 mm，背水面最大
裂缝宽度为 11.3 mm，裂缝贯穿面板。本文计算的面
板破坏模式很好地反映了混凝土这类准脆性材料的窄

带破坏的特性，重要的是可精准定位破坏位置且采用

裂缝宽度对破坏程度进行直观定量的评价。 

图 10 地震过程中裂缝位置和最大宽度 

Fig. 10 Location and maximum width of crack during earthquake 

图 11为两种工况计算面板迎水面开裂单元的位
移、法向应力、刚度退化因子和此处的钢筋应力。

混凝土在 2.72 s 时进入软化阶段。软化前，黏聚力
接触面处于弹性状态，与线弹性模型计算结果一致。

软化后，线弹性模型计算的面板应力超过了抗拉强

度，而黏聚力模型则表现出刚度退化和应变软化特

性，应力降低。随着地震动的增强和坝体变形的累

积，混凝土的损伤程度逐渐加重。到 7.42 s时，混凝
土刚度退化因子达到 1.0，混凝土开裂且刚度和抗拉能
力丧失；钢筋达到屈服强度但仍可承担拉应力，限制

的裂缝的发展。因此黏聚力模型的顺坡向应力 nσ ≤0，
不能承担拉应力但仍可受压；而线弹性模型的结果则

多次超过抗拉强度。面板裂缝宽度在 11.36 s时达到最
值 10.8 mm。后期地震动减弱，裂缝宽度降低，由于坝
体存在残余变形，因此震后裂缝并不完全闭合，存在

0.3 mm的残余裂缝。面板的震后残余裂缝分布见图 12。 
图 11第一张图为开裂处的钢筋轴向应力。采用黏

聚力模型时，混凝土损伤开裂后表现出刚度和强度的

退化和丧失，变形增加，钢筋强度和韧性得到了充分

的发挥，起到了限制裂缝宽度的作用，可用于评价抗

震加固措施效果。而线弹性模型无法描述混凝土损伤

及应变软化特性，混凝土的模量远大于截面上所配钢

筋刚度（混凝土模量 Ec = 31 GPa，钢筋模量 Es=1.2 
GPa），钢筋的强度和韧性无法发挥作用。因此线弹性
模型无法验证面板配筋等抗震措施的加固效果。 

 

 

图 11 面板迎水面开裂单元的裂缝宽度、刚度退化因子、混凝 

土顺坡向应力和钢筋应力时程 

Fig. 11 Time histories of axial stress of steel, concrete stress along  

      slope, degeneration factor, and crack width of at upstream  

.side during earthquake 

图 13 为混凝土损伤前后和开裂后的面板顺坡向
静动叠加应力。开裂前，黏聚力模型处于弹性状态，

两种模型的计算结果一致。损伤后，黏聚力模型表现

出应变软化特性，混凝土应力小于其抗拉强度；而线

弹性模型结果则超过抗拉强度。混凝土开裂后，刚度

和强度丧失，黏聚力模型结果表现出应力释放和重分
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布特性，改善了周围的高应力状态。线弹性模型结果

则大大超过了混凝土强度，且存在大范围的超拉应力

区域，无法精准定位面板的薄弱位置。 

图 12 面板震后残余裂缝 

Fig. 12 Residual crack after earthquake 

图 13 面板顺坡向静动叠加应力 

Fig. 13 Stresses along slope of face slab at certain time  

本文方法可精细地模拟地震过程中面板的开裂演

化过程，可以反映地震后裂缝减弱现象，精准定位面

板的开裂区域，直观定量地评价面板的破坏程度。 
4.2  配筋率的影响 

由上节分析可知，本文方法可用于验证和评价面

板配筋等抗震措施。为研究配筋率对面板拉伸破坏的

影响，本节额外计算了顺坡向配筋率分别为 0.3%和
0.9%的工况。其结果见表 2。可以看出随着配筋率的
增加，面板裂缝逐渐减少；配筋率增大到 0.9%时，最
大裂缝宽度仅为 0.1 mm。因此在面板的地震易损局部
区域可提高配筋率以降低或避免面板的动力拉伸开

裂，提高面板的抗震能力。 
表 2 配筋率对面板动力开裂的影响 

Table 2 Influences of reinforcement ratio on crack width  
配筋率 

/% 
地震中最大裂缝宽度 

/mm 
震后残余裂缝宽度 

/mm 
0.3 15.0 1.7 
0.6 11.3 1.4 
0.9  0.1 0.0 

4.3  竖向地震的影响 

规范[29]要求对于设计烈度为Ⅷ和Ⅸ的土石坝应

同时计入水平向和竖向地震作用，其加速度代表值可

取为水平向的 2/3。考虑竖向地震后的面板裂缝位置、

开裂时刻及震中最大裂缝宽度见图 14。增加竖向地震
后，大坝的动力反应增强，面板初始损伤时刻提前，

且在 0.68H和 0.76H处发生破坏，最大单个裂缝宽度
增加至 20.0 mm，破损加重。 

图 14 考虑竖向地震后，面板的开裂位置，损伤时刻和最大 

.裂缝宽度 

Fig. 14 Crack location, initial cracking moment and maximum 

crack width of concrete face slab considering vertical earthquake 

震后面板残余裂缝及坝体变形残余变形分别见图

15，16。可以看出，考虑竖向地震后面板的残余裂缝
宽度变化不大，这是因为坝体的顺河向和竖向残余变

形均增加，水平向残余变形会使面板残余裂缝增大，

而竖向残余变形会增加面板的顺坡向压应力，使面板

的残余裂缝宽度降低。 

 

图 15 考虑竖向地震后，面板残余裂缝分布 

Fig. 15 Distribution of residual crack considering vertical  

earthquake 

 

图 16 坝体震后变形轮廓（放大 50倍） 

Fig. 16 Residual deformations of dam (magnified 50 times)  

4.4  坝前水位的影响 

在正常蓄水位的基础上，分别将坝前水位降低
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20，50 m后的面板破损情况列于表 3。可以看出坝前
水位降低后，地震过程中面板的最大裂缝宽度和残余

裂缝宽度均降低。这是因为水位降低后，面板与垫层

间的法向压应力降低，摩擦作用减弱，坝体的变形对

面板的影响变弱。高水位时裂缝宽度较大，且水头较

高，渗透压力较大。从拉裂角度来说，高水位为面板

抗震安全设计和评价的不利工况。 
表 3 坝前水深对面板动力开裂的影响 

Table 3 Influences of water level on crack width  
坝前水深 

/m 
地震中最大裂缝宽

度/mm 
震后残余裂缝宽度 

/mm 
190 20.0 1.2 
170  0.1 0.0 
140  0.0 0.0 

5  结    论 
（1）本文方法可直观地描述地震中裂缝的开裂演

化及震后的闭合过程，定位面板的局部薄弱区域，定

量的评价面板的破坏程度，为大坝的极限抗震能力评

估和面板抗震设计提供了技术支持。 
（2） 本文方法可描述混凝土开裂后的软化特性，

能反映面板配筋的强度和韧性，评价不同配筋率的加

固效果。结果表明，在面板的地震易损区域局部提高

配筋率可大幅度降低裂缝宽度，提高面板的抗震性能。 
（3）考虑竖向地震后，在地震过程中面板损伤时

刻提前，破损部位增多，最大裂缝宽度增加，破损程

度加重；但由于震后坝体的水平向和竖向残余变形均

增大，面板残余裂缝宽度变化不大。 
（4）坝前水位增加后，面板与垫层间的法向压应

力变大，摩擦作用增强，坝体的变形对面板的影响增

加，面板的最大裂缝宽度和残余裂缝宽度均增大，破

坏程度加重，且水头增加，渗透压力较大。从拉裂角

度来说，高水位为面板抗震安全设计和评价的不利工

况。 
（5）本文方法可用于其它混凝土防渗结构（混凝

土防渗墙、连接板、高趾墙等）的破坏计算。同时容

易扩展至三维，且避免了标量损伤的问题，即一个方

向出现损伤后，另外两个方向的刚度和承载力也会丧

失。为后续开展面板坝防渗面板三维动力破坏分析提

供技术支撑。 
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高土质心墙坝坝顶裂缝模拟方法及应用 
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(1. 南京水利科学研究院，江苏 南京 210024；2. 水利部土石坝破坏机理与防控技术重点实验室，江苏 南京 210029； 

3. 南京工业职业技术学院，江苏 南京 210046) 

摘  要：土质心墙坝坝顶裂缝是目前高土石坝建设及运行中常遇到的病险，其发生和发展大大增加了工程的安全风险。

基于扩展有限元的位移模式提出了坝顶裂缝的模拟方法并将其运用到瀑布沟土心墙坝坝顶裂缝模拟中。首先介绍了坝

顶裂缝模拟方法的基本原理，其后采用神经网络遗传算法对瀑布沟心墙坝典型监测点监测数据进行了反演，采用反演

得到的模型参数同时考虑筑坝料湿化、流变及固结，进行了瀑布沟心墙坝坝顶裂缝模拟。结果表明：采用反演参数计

算得到的坝体变形与监测资料较为吻合；蓄水后坝体最大沉降 3.27 m，向上游最大水平位移 1.17 m，上游堆石料湿化
沉降最大达 0.48 m，上游坝壳的湿化变形作用导致了坝顶上下游的不均匀变形；模拟得到的坝顶裂缝首次发生在满蓄
后，距离坝轴线 4.75 m位置处，1个月内裂缝扩展至 1.75 m深度（坝顶填土内，未扩展至心墙），运行 10 a间坝顶裂
缝未发生实质性发展；此外，不考虑上游坝壳湿化时坝顶未有裂缝产生，考虑湿化而不考虑流变时坝顶裂缝扩展深度

最大为 1.25 m，最大张开宽度为 2.7 cm。相关成果可为类似特高土心墙坝工程预防坝顶裂缝的发生提供相关参照。 
关键词：土心墙堆石坝；坝顶裂缝；模拟方法；裂缝扩展 
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Simulation method for crest cracks in high earth core rockfill dams and its 
application 
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Dam Failure Mechanism and Safety Control Techniques, Ministry of Water Resources, Nanjing 210029, China; 3. Nanjing Institute of 
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Abstract: The crest cracks are the common dangers during construction and operation of high earth core rockfill (ECRD) dams. 

The occurrence and propagation of the crack increases the safety risk of the project greatly. The simulation method for crest 

crack based on the displacement mode of the extended finite element method (XFEM) is put forward and introduced into the 

crack simulation of Pubugou ECRD. Firstly, the basic principle of the simulation method is introduced. Then, the measured data 

of typical monitoring points of Pubugou ECRD are inverted by using the neural network genetic algorithm. XFEM modelling of 

the 2-D model is conducted using the parameters obtained by inversion to reflect the wetting, rheological and consolidation of 

dam materials. The results show that the dam deformation is in good agreement with the monitoring data. The maximum 

settlement of the dam is 3.27 m after impoundment, the maximum upstream horizontal displacement is 1.17 m, and the 

maximum wetting settlement of upstream rockfill is 0.48 m. The wetting deformation and reservoir water pressure exert a 

certain dragging effect on the top of the dam, which directly leads to the crest cracks. The cracks at the top of the dam occur for 

the first time after full storage, 4.75 m away from the axis of the dam, and 1.75 m-deep cracks extend within one month (in the 

filling at dam top without extending to the core wall). The cracks on the top of the dam have not propagated substantially during 

10 years of dam operation. The simulated results are close to the measured values. 

Key words: earth core rockfill dam; crest crack; simulation method; crack propagation 
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以上的土质心墙堆石坝数十座，一批 200 m级的高土
质心墙堆石坝已建成，另有多座 300 m级的特高土石
坝在建或拟建。近年来，随着筑坝技术的进步，越来

越多不良坝址及筑坝料被选用，暴露出的工程问题也

越来越多，尤以坝顶裂缝问题较为突出。 
坝顶裂缝主要分为平行于坝轴线的纵向裂缝与顺

河向的横向裂缝，近年的土石坝设计及施工中，通过

在两岸设置高塑性黏土，产生横向裂缝的案例不多，

但出现纵向裂缝的工程仍屡见不鲜，引起了广大研究

人员的关注，如位于黄河中游干流上的小浪底斜心墙

堆石坝（坝高 160 m），在其建成后的第 3年发生了坝
顶裂缝事故[1]，最大表面缝宽约 15 cm，平行坝轴线方
向裂缝长 627 m，缝深为 2.6～3.9 m。大渡河流域的
瀑布沟心墙堆石坝（坝高 186 m）在初次蓄水后坝顶
下游侧出现了一条平行于坝轴线的裂缝[2]，缝长 230 
m，最大缝宽约 5 cm，深度为 1.0~2.5 m。 
如何模拟坝顶裂缝的产生及扩展过程，从而为相

关工程提供预防坝顶裂缝发生的措施成为一个难题。

一些学者采用离心模型试验来模拟坝顶裂缝的发生及

演化过程，但由于实际工程中坝顶裂缝的表面张开宽

度只有几厘米，在离心机的“时空压缩”效应[3]下，

模型中产生的裂缝只有数毫米，常规仪器较难观测到

裂缝发展的整个过程。因此，数值方法是研究坝顶裂

缝的有效途径。南京水科院最早提出了变形倾度法[4]

来判定土石坝裂缝的发生，依据大量实测数据，临界

倾度值一般为 1%[5]。基于此方法，一些学者将倾度法

植入常规有限元法[6-7]，通过计算相邻节点间的倾度值

来判断裂缝的发生，然而，计算得到的倾度值与网格

节点间距有关，且不能模拟裂缝的扩展过程，因此该

方法只能作为定性的判据。 
目前，模拟裂缝扩展过程的手段主要为：①通过

全面加密网格，按照一定的统计分布给不同的材料单

元赋予不同的力学参数，以单元的破坏范围描述裂缝

的扩展[8]；②采用弥散裂缝模型[9]，但该方法的计算

结果依赖于网格的划分，且裂缝带网格过密会影响计

算效率；③采用扩展有限元法[10-11]，其优势在于允许

裂纹穿过单元，可以在粗网格上获得精确解答，裂纹

扩展时无需重新划分网格。阮滨等[12]采用扩展有限元

对含初始裂缝的均质土坝坝顶扩展路径进行了模拟；

吉恩跃等[13]对简化平面模型进行了扩展有限元模拟，

初步探讨了蓄水作用下坝顶裂缝的发生规律，但未考

虑筑坝料流变及固结，上述成果表明扩展有限元在坝

顶裂缝研究方面是可行的。 
本文首先详细介绍了坝顶裂缝的模拟方法，其后

采用神经网络遗传算法对瀑布沟心墙堆石坝典型监测

点监测数据进行了反演，采用反演得到的模型参数同

时分别考虑筑坝料湿化、流变及固结，进行了瀑布沟

心墙坝平坝顶裂缝模拟，最后基于计算结果及实测值，

对瀑布沟心墙坝坝顶裂缝的产生原因及演化过程进行

了详细分析。相关成果可为类似高土质心墙坝工程预

防坝顶裂缝的发生提供相关参照。 

1  坝顶裂缝的模拟方法 
1.1  位移模式 

扩展有限元的基本原理是基于单位分解的思想

在常规有限元的框架内引入加强函数以反映位移的不

连续性。为方便解释，图 1分别给出了含裂缝及不含
裂缝的 4单元网格，内部圆圈内的数字代表单元号，
其它则为节点号。 

 

图 1 平面 4单元网格 

Fig. 1 Plane mesh of 4 elements  

此处，定义表示位移的向量 k和 l分别为 
9 10

2
u uk +

=   ，           (1) 

9 10

2
u ul −

=   ，             (2) 

式中，k 介于 u9和 u10之间，l 为 9 号和 10 号节点间
位移的一半。 

则可得 
lku +=9   ，             (3) 

lku −=10   。             (4) 

常规有限元位移模式可以表示为 
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n
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=

=
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式中，Ni为内部节点 i的插值形函数，ui为节点 i的自 

由度，任意一点插值形函数都应满足 1),(
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=∑
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    将式（3），（4）代入式（5）可得 
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式 中 ， H (x) 为 Heaviside 跳 跃 函 数 ，

1 ( 0)
( )

1      ( 0)
y

H x
y

>
= − <

    
。 

    这样，图 1（a）带裂缝的位移场即可表示为 



第 6期                     吉恩跃，等. 高土质心墙坝坝顶裂缝模拟方法及应用 999 

 

      
8

h
11 11 11

1
( )i i

i
u N u N u lN H x

=
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1442443 不连续富集函数
常规有限元位移

   。   (7) 

上述只是裂纹面的描述，对于裂尖的位移场则引

入渐进函数，即裂纹完全穿过单元时，用跳跃函数来

加强这些节点，而裂纹尖端周围的节点则由描述裂纹

尖端的渐进函数来加强。如图 2所示，方形的节点用
裂尖渐进函数来描述，圆形的节点由跳跃函数来描

述。 

 

图 2 含裂缝单元集示意图 

Fig. 2 Element set with initial crack 

将上述不连续的位移场整合推广到统一形式，可

表示为 
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式中，Ni(x)为常规节点位移形函数，uI 为常规单元节

点位移向量， Iα 为贯穿单元节点改进自由度，bI为裂

尖单元节点的改进自由度。 
Ψi 为反映裂尖奇异性的渐进函数，可以表示为

（针对各向同性材料） 

( ) sin cos sin sin( )
2 2 2i x r r rα α α

ψ α
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式中，r，θ为以裂尖为原点的极坐标系。 
确定位移模式后即可和常规有限元方法一样根据

虚功原理推导控制方程，这里不再赘述。 
1.2  本构模型 

经过大量工程检验，土石坝设计规范中推荐采用

邓肯–张（Duncan-Chang）模型[14]计算其应力变形特

性，简单起见，本文采用 E–ν 模型，切线弹性模量
Et表示为 

2

f 1 3 3
t a

3 a

(1 sin )( )
1
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c p
ϕ σ σ σ

ϕ σ ϕ
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式中，K为切线模量基数，n为弹性模量指数，c为黏
聚力，ϕ为内摩擦角，Rf为破坏比， ap 为大气压力。 

  在卸荷状态下堆石料的弹性模量 Eur可表示为 

3
ur ur a

a

n

E K p
p
σ 

=  
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   ，           (11) 

式中，Kur为卸载弹性模量基数，n为指数。

  

流变曲线随时间呈指数型衰减的规律符合

Merchant黏弹性模型，流变变形可以表达为 
      f (1 e )t

t i
αε ε ε −= + −   ，        (12) 

式中， fε 为最终流变量，α 为流变随时间衰减的指数
（第 1天的流变量占总流变量之比）。 

最终体积流变和最终剪切流变为 
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上游堆石料湿化模型采用改进的沈珠江湿化模

型，湿化体积应变和剪应变为 

w 3
v

a

c

a bS
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ε
 

∆ = + 
 

  ，          (15) 

w
s w /(1 )D S Sε∆ = −     ，         (16)

 式中，a，b，c，Dw为模型参数，S为应力水平。 
1.3  断裂准则 

从目前的工程实测资料来看，坝顶裂缝多为张拉

型浅层裂缝[15]，而浅层处土体应力水平通常较低，产

生剪切裂缝可能性不大，因此采用最大主应力或最大

主应变准则来判定心墙或坝顶填土张拉裂缝是否发

生。鉴于目前的试验测量技术较难准确获得土体拉伸

应变，采用抗拉强度作为判定坝顶裂缝发生的条件，

可表示为 

max

max

t
a
t

f
σ
σ

  =  
  

  。            (17) 

式中  max
a
tσ 为临界最大拉应力； 为 Macaulay，表

示在纯压缩应力作用下，材料不会产生初始能量损失。

当 f >1，即计算小主应力大于土料抗拉强度时，裂缝
随即发生。此外，采用断裂能指标[16]（试样承受拉伸

载荷时裂缝扩展单位面积所需要的能量，拉伸应力–

应变曲线与横坐标所围面积）来控制裂缝发展程度。 

2  瀑布沟心墙坝工程概况及计算模型 
2.1  工程实测资料分析 

如图 3所示，瀑布沟水电站为砾石土心墙堆石坝，
上游坝坡 1∶2～1∶2.25，下游坝坡 1∶1.8，坝顶宽
度 14 m，心墙顶高程 854.00 m，顶宽 4 m，上、下游
侧坡度均为 1∶0.25，底高程 670.00 m，底宽 96.0 m，
坝高 184 m，属于已建成 200 m级高土质心墙坝的典



1000                         岩  土  工  程  学  报                                    2020年 

型代表。大坝于 2007 年开始填筑，2009 年底填筑至
坝顶高程，同时下闸蓄水，于 2010年 8月 26日上午
（第一次满蓄）发现坝顶裂缝，裂缝位于坝轴线下游

约 5.5～6.0 m，发生在坝顶填土内，未深入心墙，裂
缝基本平行于坝轴线，长约 230 m，最大缝宽约 5 cm。 

 

图 3 瀑布沟心墙坝典型剖面及监测点布置图 

Fig. 3 Typical section and monitoring points of Pubugou earth core  

rockfill dam (ECRD) 

图 3中“CH”开头代表水管式沉降仪和水平位移
计；“VE”代表电磁沉降仪。 
依据监测仪器数据[17]，图 4，5 给出了典型断面

堆石体沉降、水平位移随坝体填筑过程和蓄水过程的

变化曲线。可以看出坝体沉降随填筑高程的增加而增

加，运行期沉降发展较缓，库水位变化对坝体沉降有

一定滞后性；坝体水平位移则受库水位影响较大，特

别是第一次满蓄过程中，监测点的水平位移最大增加

了约 0.25 m，占到了总变位的 40%。总体来说，瀑布
沟坝体沉降符合一般性规律，但下游次堆石区的沉降

偏大（最大沉降约 2.5 m），表明其堆石料力学特性一
般，蓄水后加上上游坝壳的湿化，有可能存在较大不

均匀沉降，从而产生坝顶裂缝。 

 

图 4 典型监测点沉降过程曲线 

Fig.4 Settlement process curves of typical monitoring points 

图 5 典型监测点水平位移过程曲线 

Fig. 5 Curves of horizontal displacement at typical monitoring  

points 

2.2  计算网格 

取大坝最大典型断面（0+240）为计算断面，采
用平面有限元网格，单元类型为 CPE4P（考虑筑坝料
固结流变）。因本文重点研究目标为坝顶区域，网格中

保留了原设计中路堤等结构，同时为精确模拟坝顶裂

缝的扩展长度、路径等，在坝顶高程 10 m 深度内对
原网格进行加密，保持单元基本为规则四边形并设置

为富集区（可扩展自由度），节点间距离为 0.25 m，
采用沙漏控制提高计算的收敛性。所用平面模型单元

数 5709个，节点数 5811个，网格划分示意图如图 6
所示。 

 

图 6 瀑布沟典型断面网格剖分示意图 

Fig. 6 Plane mesh generation of typical section of Pubugou ECRD 

按照大坝实际的施工顺序及水位变化过程（图 6
所示），采用 29级分级加载：坝体分 21级填筑，水荷
载分 7级施加，最后 1级（保持满蓄状态）模拟大坝
10 a后应力变形及坝顶裂缝发展情况。 
2.3  计算参数 

瀑布沟心墙坝自开建至今积累了大量的实测数

据，为最大程度真实模拟大坝施工及运行期的应力变

形性状，采用神经网络遗传算法[17]对典型监测点（见

图 4，5）监测数据进行反演，因篇幅有限，具体反演
过程不再赘述，所得邓肯模型参数和流变参数分别如

表 1，2所列。 
上游堆石料的湿化参数：a=0.0000547，b= 1.367，

c=0.00341，Dw=0.00265。 
瀑布沟心墙坝坝顶下有 2 m厚的路堤填土，其下

心墙土质为宽级配砾石土，大于 5 mm土料含量接近
50%，对于其抗拉强度，文献[18]中给出了糯扎渡、两 
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表 1 筑坝料邓肯 E-ν 模型参数列表 

Table 1 Parameters of E-ν  of construction materials 
坝料 Rf K n G F D Kur φ/(°) Δφ/(°) c/kPa ρ/(g·cm-3) k/(m·s-1) 

上游主堆石 0.578 1068 0.52 0.390 0.06 5 1923 54 10 0 2300 1×10-3 
下游主堆石 0.578 1068 0.52 0.390 0.06 5 1923 54 10 0 2300 1×10-3 
下游次堆石 0.680  707 0.50 0.381 0.06 5 1230 51 10 0 2200 1×10-3 
下游盖重 0.680  700 0.52 0.320 0.06 5 1400 54 10 0 2300 1×10-3 
心墙掺砾料 0.552  677 0.42 0.394 0.01 8 1108 35 0 1.2 2300 7×10-8 
过渡层 0.520 1045 0.52 0.402 0.08 7 2089 50 6 0 2200 3×10-4 
反滤料 0.520  949 0.54 0.407 0.08 7 1818 48 6 0 2200 8×10-5 
高塑土 0.860  200 0.70 0.380 0.02 2 550 15 0 5 2000 7×10-8 
覆盖层 0.640  780 0.42 0.320 0.08 7 1500 48 6 0 1470 5×10-4 

表 2 筑坝料流变模型参数列表 

Table 2 Rheological parameters of construction materials 

坝料 α/10-3 B/10-3 C/10-3 D/10-3 m1 m2 m3 

上游堆石体 1.337 0.292 0.617 2.423 0.514 0.416 0.427 

下游堆石体 1.334 0.229 0.557 1.933 0.408 0.365 0.482 

下游次 

堆石体 
1.234 0.388 0.637 2.606 0.848 0.455 0.542 

下游盖重 1.234 0.388 0.637 2.606 0.848 0.455 0.542 

心墙掺砾料 0.617 0.428 1.532 3.053 0.996 0.679 0.518 

过渡层 1.440 0.324 0.609 5.514 0.679 0.409 0.551 

反滤料 1.440 0.356 0.613 2.206 0.721 0.420 0.549 

覆盖层 1.241 0.434 0.712 2.674 0.848 0.455 0.542 

河口和如美心墙料的单向拉伸试验结果，综合参考取

其抗拉强度为 43 kPa；同时，依据对应的拉伸应力–
应变曲线，计算得到断裂能为 4.8 N/m。 

3  计算结果分析 
3.1  坝体变形分析 

总体来说，坝体竣工期及蓄水期的变形符合一般

的土石坝应力变形规律。图 7给出了竣工期坝体在自
重作用下变形云图。从图 7可以看出竣工期坝体最大
沉降为 3.23 m，最大值发生在心墙中下部；下游次堆
石区沉降变形较上游略大，此规律与监测数据一致，

表明下游堆石质量较差。从坝体施工期水平位移云图

可以看出，上游堆石向上游最大顺河向位移为 0.60 m，
下游堆石向下游最大顺河向位移为 0.61 m。 
蓄水期由于上游堆石料湿化和渗透体积力的影

响，坝体位移发生了较大的变化（图 8）。在水压力的
作用下，蓄水期堆石料向上游最大顺河向位移减小为

0.33 m，下游堆石向下游最大顺河向位移增大为 1.17 
m；坝体最大沉降为 3.27 m（蓄水后上游堆石料改为
浮容重），最大沉降区域向上游移动。 

为验证反演参数计算坝体变形的合理性，选取了

CH6，CH14 两个监测点沉降实测值及计算值进行比

较，从图 9可以看出，基于实测值的反演参数计算结
果能够较为合理的反映坝体的实际变形，此外，由于

考虑了施工期筑坝料的流变特性，从坝体运行后 10 a
沉降曲线可以看出坝体沉降主要发生在施工期及蓄水

后前 3 a，运行后期坝体沉降很小，符合流变的指数
型发展规律。 

图 7 竣工期坝体变形云图 

Fig. 7 Deformations of dam during construction period 

图 8 蓄水期坝体变形云图 

Fig. 8 Deformations of dam during impoundment period 

3.2  湿化变形分析 

图 10 给出了上游坝壳湿化引起坝体变形云图，
可以看出上游堆石料产生的湿化沉降变形最大达到了

0.48 m，位于上游坝面 4/5处，约占总沉降的 14.7%，
总体来说，上游坝壳料的湿化变形较大。从湿化变形
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总矢量图也可以看出，堆石料湿化作用下上游坝壳产

生了明显的变形，坝顶上游侧变形最大，不难看出，

湿化作用造成了坝顶上下游的不均匀沉降，易导致裂

缝的产生。 

图 9 典型监测点实测值与计算值比较曲线 

Fig.9 Comparison curves between measured and calculated values  

of typical measuring points 

 

图 10 上游坝壳湿化变形云图 

Fig. 10 Wetting deformations of upper rockfills  

3.3  坝顶应力分析 

上节指出，因土心墙坝坝顶应力水平较低，坝顶

裂缝体现为张拉裂缝，剪切产生的裂缝多发生在应力

水平较高的不同材料接触面部位或位移较大的两岸河

谷部位，因此采用坝顶小主应力作为判定坝顶裂缝发

生的依据。图 11给出了坝顶竣工期及首次满蓄后的坝
顶小主应力云图，其中负值表示压应力，反之为拉应

力。可以看出竣工后坝顶均为压应力，而首次满蓄后

在湿化变形和水压力的共同作用下，坝顶向上游侧偏

移，导致在坝顶下游侧（距离坝轴线约 4.75 m处）出
现了拉应力，且接近了其抗拉强度（43 kPa），表明此
处已具备坝顶裂缝产生的力学条件。 

图 12为 2011年 1月 28日坝顶区域的主应力迹
线，可以看到大主应力基本沿着竖直方向，小主应力

沿水平方向，红色虚线区域为拉应力区，在此位置土

体水平向受拉伸，且在靠近坝顶表面位置，该水平向

拉力大于竖向压力；同时该水平向拉力随着坝顶往下

深度逐渐减小，由此可以推测裂缝开口宽度沿深度依

次减小，直至闭合，但由于裂缝扩展后的应力会发生

调整，因此仅从图 12难以预测裂缝扩展的具体深度和
张开宽度。 

 

图 11 不同时期坝顶小主应力云图 

Fig. 11 Minor principal stresses of dam crest in different periods 

 

图 12 蓄水期坝顶以下 2 m深度范围内主应力迹线 

Fig. 12 Stress trajectory of dam within 2 m depth below crest  

during impoundment period 

3.4  坝顶裂缝产生及扩展过程 

图 13（a）～（g）为模拟得到的坝顶裂缝产生及
扩展过程，坝顶裂缝首次发生在 2011年 1月 30日，
距离坝轴线约 4.75 m 位置处，1 个月后裂缝扩展至
1.75 m 深度（在坝顶填土内，未扩展至心墙），宽度
最大在 10 cm 以内。瀑布沟心墙堆石坝实际于 2010
年 8月 26日上午发现坝顶裂缝，裂缝位于坝轴线下游
约 5.5～6.0 m，基本平行于坝轴线，裂缝长约 230 m，
最大缝宽约 5 cm，深度约为 1～2.5 m，2.5 m深度以
下无异常。可以看出计算得到的坝顶产生及发展情况

能够较为实际的反映瀑布沟坝顶裂缝的实测结果。存

在误差的原因一部分是因为计算所用本构模型的限制

及计算参数的误差（主要体现在坝顶材料断裂参数

上），另一方面模型本身为二维模型，且作了一定简化

处理。 
此外，计算结果表明，首次蓄水产生坝顶裂缝后，

后续流变变形已较小，裂缝的发展极大的减小了不均

匀沉降差引起的坝顶拉应力，因此计算得到裂缝在此

后 10 a间未发生实质性扩展。实际上，现场进行开挖
回填处理后，未发现有新的裂缝发生，表明坝体变形

及裂缝发展已基本稳定。 
为分析湿化变形和筑坝料流变对坝顶裂缝形成

及发展过程的影响，分别进行了考虑流变不考虑湿

化、考虑湿化不考虑流变方案下的坝顶裂缝模拟。计
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算结果表明考虑流变不考虑湿化方案下大坝施工过程

中及蓄水后坝顶均未出现拉应力，因此未发生坝顶裂

缝；考虑湿化不考虑流变方案下大坝在第一次蓄水后

即发生了坝顶裂缝，但裂缝的扩展深度及张开宽度均

比考虑湿化及流变的计算结果小。 

图 13 瀑布沟心墙坝坝顶裂缝发生及扩展过程 

Fig. 13 Occurrence and propagation process of crest crack in  

.Pubugou ECRD 

图 14，15 分别为考虑流变和不考虑流变下坝顶
裂缝的扩展深度及坝顶表面张开宽度随时间变化曲

线。可以看出，不考虑流变时坝顶裂缝扩展深度最大

为 1.25 m，最大张开宽度为 2.7 cm；考虑流变后，由
于下游次堆石区流变量较上游大，进一步加剧了上下

游的不均匀沉降，因此坝顶裂缝扩展深度达到 1.75 
m，表面张开宽度也达到 4.1 cm。 
上述计算分析表明：瀑布沟土心墙坝坝顶张拉裂

缝产生的直接原因是由于蓄水后上游堆石料过大的湿

化变形，导致坝顶上下游的不均匀变形，使得坝顶达

到了其极限抗拉能力，而筑坝料的流变变形，特别是

上下游堆石的不一致流变变形，加剧了上下游的不均

匀沉降，使得坝顶裂缝进一步扩展。 

图 14 坝顶裂缝扩展深度随时间变化曲线 

Fig. 14 Variation of propagation depth of crest cracks with time 

图 15 坝顶裂缝张开宽度随时间变化曲线 

Fig. 15 Variation of opening width of crest cracks with time 

4  结    论 
（1）将扩展有限元基本原理耦合到传统土石坝有

限元计算框架内，实现了高土质心墙坝坝顶裂缝发展

过程的真实模拟。 
（2）模拟得到的坝顶裂缝首次发生在满蓄后，距

离坝轴线约 4.75 m位置处，1个月内裂缝扩展至 1.75 
m深度（坝顶填土内，未扩展至心墙），运行 10 a间
坝顶裂缝未发生实质性发展，模拟结果与实测值较为

接近。 
（3）考虑湿化而不考虑流变时坝顶裂缝扩展深

度最大为 1.25 m，最大张开宽度为 2.7 cm；考虑流变
后，由于下游次堆石区流变量较上游大，进一步加剧

了上下游的不均匀沉降，坝顶裂缝扩展深度达到 1.75 
m，张开宽度达 4.1 cm。 

（4）对于瀑布沟心墙坝而言，其上游坝壳的湿化
变形作用导致了坝顶上下游的不均匀变形，从而直接

诱发了坝顶裂缝的发生，后续流变变形加剧了此不均

匀变形，使得坝顶裂缝进一步扩展。 
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摘  要：微生物诱导碳酸钙沉积（MICP）能够加固散粒土体，是岩土工程中新兴绿色加固技术之一。然而，关于微生
物加固机理以及矿化形成过程的研究尚不多见。基于微流控芯片技术开发了微生物加固可视化系统，利用该系统开展

了微生物诱导碳酸钙矿化机理的原位微细观研究，通过对微生物加固过程中碳酸钙晶体的沉积进行了观测，并对其时

空分布、沉积模式、生长速率进行了量化。结果表明溶质分子的对流和扩散作用对碳酸钙晶体分布影响较大，碳酸钙

的分布存在时间不均匀和空间不均匀现象，时间不均匀随反应进行呈现弱化现象而空间不均匀在整个反应过程（0～
2200 min）中一直存在。研究发现微尺寸管道中碳酸钙存在孔隙中和颗粒间两种沉积模式，孔隙中的碳酸钙均匀长大，
而颗粒间碳酸钙存在不同速率的生长轴。研究结果将加深对微生物加固机理的认识，为微生物加固技术的优化和推广

应用提供参考。 
关键词：微生物矿化；微流控芯片；可视化；结晶；MICP 
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Visualization investigation of bio-cementation process based on microfluidics 
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Abstract: Biomineralization possesses the capability to bind granular materials, which can be used in the applications of 

geotechnical engineering as an emerging green ground improvement technology. However, little information is available on the 

mechanics of biomineralization, especially on the process of biocementation. An optical platform is proposed to visualize the 

process of biomineralization based on microfluidics. A series of micro-scale investigations related to this process are performed 

to capture the spatial distribution of calcium carbonate crystals, precipitation patterns and quantitative crystal growth rate. The 

results show that the convection and diffusion of solvent have significant impacts on the distribution of calcium carbonate, 

which demonstrates a nonuniform spatiotemporal distribution. The extent of uneven distribution in time scale is reduced as the 

reaction goes on. However, the phenomenon of uneven distribution in spatial scale is maintained during the whole reaction 

period (0～2200 min). Two precipitation patterns in biocementation are found in this study, i.e., precipitation at pore and 

precipitation at sand contacts. The precipitation at pore shows no growth axis, while the precipitation at sand contacts shows 

growth axis with different growth rates. These investigations may provide new insights into the mechanisms of microbial 

induced carbonate precipitation and are beneficial for the optimized design of up-scale application. 

Key words: biomineralization; microfluidics; visualization; crystallization; MICP 

0  引    言 
土体中含有大量微生物，在生长繁殖的过程中与

周围环境发生相互作用，通过新陈代谢活动改变岩土

体的物质组成、理化性质和几何结构，进而影响岩土

体的工程力学特性。微生物矿化作用是生物圈最常见

的生物新陈代谢作用之一，并被认为在沉积岩的形成
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过程中具有重要影响。近十几年来，人们认识到可以

通过驯服自然界中的微生物，利用其微生物矿化作用

对岩土体进行改造[1-2]。基于此，研究者提出了以微生

物矿化为基础的微生物岩土技术。该技术被相关学者

广泛应用于土体加固、土壤修复、环境治理等领域，

逐渐成为热门研究方向[1-4]
。 

相较于传统岩土技术，学者们普遍认为微生物岩

土技术具有环境友好性、原位微扰性、高效低耗性等

优点。然而现阶段微生物岩土技术存在处理均匀性差、

效果难以保障、加固成本较高等缺点。单元尺寸、模

型尺寸或者大尺寸试验发现都存在均匀性不良的问

题。如一维加固试验中出现上硬下软，注入口堵塞的

现象，Van Paassen等[5]在 100 m3模型地基微生物加固

试验中发现，加固后不同位置处强度差异较大，无侧

限强度最低为 200 kPa，最高可达 20 MPa，相差约两
个数量级。随后学者们研究了菌液活性、反应液浓度、

灌注速率、加固方式等工艺因素[6-9]，以及土体类别形

貌、温度、饱和度、冻融、相对密实度等环境因素[10-13]

对微生物加固的影响。 
试验结果表明这些因素均能影响加固效果，同时

微生物加固试样具有较大的离散性，以强度为例，碳

酸钙含量与无侧限强度几乎无法建立对应关系，加固

效果很难通过单一指标进行衡量。 
室内试验表现出的这些特性阻碍了现场试验的开

展和该技术的推广应用。为保证加固效果，了解微生

物的加固机理是非常必要的，研究表明碳酸钙的沉积

模式与加固效果相关，而碳酸钙的沉积取决于碳酸钙

晶体的成核方式、生长顺序和生长位置，涉及结晶学、

渗流学、微生物学等多学科交叉。常规的室内试验、

扫描电镜[14]以及 CT扫描[15]能够对加固完成后碳酸钙

的分布进行研究，却无法对碳酸钙的形成过程进行捕

捉。细菌通过弥散迁移和对流迁移作用与尿素和氯化

钙组成的反应液混合，沉淀出碳酸钙晶体，这一系列

具体的反应过程国内外尚未出现报道。而微生物矿化

加固砂颗粒过程中晶体生长的研究对明晰微生物加固

机理也至关重要。由于缺少微生物矿化过程的直观观

察，目前对于微生物矿化加固机理也仅仅建立于加固

完成后微观试验观测的基础上，缺乏有效的证据。 
目前国内外对微生物矿化加固机理存在两种解

释：①认为细菌吸附在砂颗粒表面，加入反应液后钙

离子将细菌包裹，尿素水解生成的碳酸根离子与胞外

钙离子结合，以细菌为成核点生成碳酸钙晶体[16]。在

此过程中，由于细菌为晶体成核点，碳酸钙的生长位

置取决于细菌位置，而生长方向指向胞外，溶液中的

化学组分调控碳酸钙晶体的形状。②认为细菌仅为碳

酸钙的结晶提供碳酸根，碳酸钙晶体的成核和生长与

细菌无直接关系，碳酸钙在溶液中生长[17]。值得注意

的是前者的主要证据为加固完成后发现的碳酸钙矿物

上出现的椭球形空洞，而后者则单纯研究细菌和反应

液混合后，在溶液或固体琼脂上生成碳酸钙的过程。

前者由于缺乏对反应过程的观测，只是对微观结果的

推测，属于理论设想解释，而后者矿化的环境和微生

物加固存在较大差异，无法用来阐明微生物矿化加固

的机理。综上所述，开发能实时观测微生物矿化加固

砂颗粒的模型对于微生物加固机理研究是必要的。 
微流控芯片技术又称为芯片上的实验室，是近年

来兴起的微观测试分析手段，通过将反应物引入微

米级的管道中实现过程观测、快速检测和物质分离

等功能[18]。微流控技术最显著的优点在于可对反应实

时观测、反应物用量少和环境因素可控性好[18]。与以

往技术最大的不同在于微流控管道中的微生物矿化与

常规砂柱试验类似，却能实现反应的高时空分辨率观

测，达到实时研究微生物矿化反应过程的目的[19]。 
本文通过微流控技术构建了微生物矿化加固微观

试验系统，探讨了微生物矿化可视化研究的可行性，

初步研究了微生物加固过程中碳酸钙晶体的生长过

程，并对其生长速率和生长位置进行了量化，研究结

果将加深对微生物加固机理的认识，为微生物加固技

术的优化和推广应用提供参考。 

1  试验材料 
1.1  微流控芯片制备 

微生物诱导碳酸钙加固反应在微流控芯片中进

行，通过微流控芯片对反应环境进行控制，并对矿化

过程实时观测。微流控芯片分为填砂的管道、黏结层

和载玻片 3部分如图 1所示。 

 

图 1 微流控芯片制备示意图 

Fig. 1 Schematic images of fabrication process of microchip 

管道采用聚二甲基硅氧烷（PDMS）倒模固化而
成，黏结层为固化 PDMS薄片（图 1（a）），载玻片为
高透光玻璃。芯片管道所用凸模板为光蚀刻技术加工
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而成的硅片。管道为 Y型结构（图 1（b）），两侧支管
为进样口，宽度为 437 μm，主管道宽度为 944 μm，
尽头为出样口，管道深度均为 120 μm。试验用砂为福
建标准砂，砂的粒径为 50～100 μm。通过弯尖镊子将
砂颗粒填入管道中。填砂管道（Ⅰ）、黏结层（Ⅱ）和

载玻片（Ⅲ）经过等离子清洗机处理后键合，形成微

流控芯片（图 1（d））。微管道的尺寸及形状如图 1（e）
所示。 
1.2  微观可视化系统 

微观可视化系统由进样系统、反应器和观测系统

构成如图 2所示。本试验中进样系统由哈佛进样泵、
注射器和进样管组成。进样泵能实现连续长时间均匀

进样。注射器量程为 2.5 mL，直径为 17.32 mm。反应
器为微流控芯片。微流控芯片通过进样管与进样泵连

接。观测系统包括用于观测的奥林巴斯 IX73 倒置荧
光显微镜及奥林巴斯 DP74彩色相机。 

 

图 2 微流控系统示意图 

Fig. 2 Schematic images of microfluidics system 

1.3  微生物矿化溶液 

本试验使用的微生物为巴氏芽孢杆菌。细菌接种

至液体无菌培养基后在 30℃，200 rpm的条件下振荡
培养 14 h得到原始菌液。随后将原始菌液在 10000 g，
4℃的环境中离心 15 min去除培养基中的杂质。离心
后的细菌用等体积 0.85%的氯化钠溶液溶解，再次离
心，溶解得到反应用细菌液。菌液活性为 15U。反应液
为尿素和氯化钙混合溶液，两者浓度均为 0.5 mol/L。 

2  试验方法 
2.1  砂样饱和 

进样时气泡的存在影响孔隙溶液的流动路径。溶

液绕气泡边缘流动，渗流路径变得复杂，同时溶液流

经的横断面变小局部流速变大，导致溶质非均匀迁移。

因而反应前通过抽真空和毛细作用对管道中的砂样饱

和。抽真空前管道进样口用去离子水进行液封，随后

将芯片放入真空干燥器中抽真空 5 min，并维持真空

度 10 min。抽真空后以 1 mL/h的速度泵入去离子水，
由于孔隙的毛细作用，气泡被水挤出并随孔隙中流动

的去离子水从出口排出。 
2.2  溶液进样 

反应液和菌液泵入微管道的速度对于微生物矿化

生长碳酸钙非常重要。流速影响溶质和细菌沿流动方

向的对流迁移和横向扩散作用。流体力学中常用

Péclet数表征对流和扩散的相对比例[20] 

       
2h vPe

DL
=   ，               (1) 

式中，h为管道高度，L为管道中填砂长度，v，D分
别为达西流速和扩散系数。 
流速过快可能出现湍流、涡流以及砂颗粒随溶液

流走的现象。此外常用的低压注浆方式亦利用孔隙流

体的渗流进行物质传输，满足达西定律，因而进样液

的雷诺数应较小。下式用来计算进样液的雷诺数[21]： 

            pd
Re

ρ ν

µ
=   ，               (2) 

式中，ρ为溶液密度，dp为砂颗粒平均粒径，v，µ分
别为达西流速和溶液黏滞系数。 
细菌和反应液以相同的流速泵入微流控芯片，速

率为 20 μL/h，对应达西流速为 0.95×10-4 m/s。假定
巴氏芽孢杆菌扩散系数与大肠杆菌相同为 Dcell= 
0.4×10-5 cm2/s[20]，钙离子和尿素的扩散系数分别为

DCa=0.79×10-5 cm2/s[22]和 Du=1.34×10-5 cm2/s[23]。根

据式（1）得到细菌、钙离子和尿素的 Peclet数分别为
0.47，0.23 和 0.14。根据式（2）得到溶液的雷诺数
Re = 0.007 << 1。因此孔隙中溶液流动可视为层流，满
足达西方程。 
2.3  MICP实时显微观测与图像处理 

虽然微流控芯片管道为微米级，碳酸钙在微管道 
中的结晶仍属于三维空间行为。碳酸钙可能沉积的位

置包括管道顶面、管道中间和管道底面。本研究中显

微图像放大倍数为 10×，镜头工作距离为 10 mm。为
观测管道横断面不同位置处的碳酸钙，本试验通过调

节物镜焦距的方式获得不同物平面处的图像，如图 3
（a）所示。图 3（b），（c）分别展示了靠近管道顶面
和管道底面物平面的显微镜图像，由图可知，不同焦

距下可清晰观测到的碳酸钙晶体数量和位置均存在差

异。将同一位置处不同物平面下拍摄的图像导入

ImageJ进行景深扩展，得到全聚焦图片。该图将微管
道同一横截面不同深度处生成的碳酸钙进行了捕捉，

砂颗粒（图 3（c）中黄色箭头）和碳酸钙晶体（图 3
（c）中蓝色箭头）轮廓清晰可见，能够防止碳酸钙统
计时出现遗漏，便于后续图像分析。随后将不同位置

处的全聚焦图片进行拼接得到微流控芯片全景图。 
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图 3 显微拍摄示意图及图像 

Fig. 3 Schematic diagram of microscopy and digital photographs 

 

3  试验结果分析 
3.1  MICP反应时序过程 

微流控芯片中 MICP 的实时观测序列如图 4 所
示。管道被砂颗粒填充，初始孔隙率为 50%，砂的形
貌和孔隙状态可由反应前填砂管道（0 min）观测得到。
砂填充在管道中形成多孔介质。细菌液（浅绿色线段

表示）和反应液（浅黄色线段表示）分别由左右两侧

泵入芯片，在管道中部交汇并形成界面（浅蓝色箭头

表示溶液流动方向）。由 2.2节计算可知，当进样速率
为 20 μL/h时，两种进样液溶质的 Péclet 数均较小，
因而交汇处并无明显界面，由于横向扩散作用而形成

相互扩散区。根据不同时刻微管道观测图可知，微生

物诱导矿化生成碳酸钙需要一定时间，前 6 min几乎 

图 4 微生物矿化胶结砂颗粒时序图 

Fig. 4 Sequence photographs of cementation of sand particles over course of MICP experiment
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无碳酸钙晶体出现，48 min后开始出现块状晶体。随
着反应时间增加（95～142 min），块状晶体不断长大
直至堵塞孔隙（2200 min）。Zeng等[24]在 Y型微管道
结构中观察碳酸钠和氯化钙矿化生成碳酸钙，发现反

应 10 min时已有 10 μm大小碳酸钙晶体生成。说明微
生物诱导碳酸钙沉淀速率较常规化学反应小。细菌与

反应液混合后首先在菌液一侧形成絮凝状物质（反应 
6 min图中红圈处），随后絮凝物向反应液一侧扩大，
直至布满管道。值得注意的是，虽然絮凝状物质在显

微镜下呈黑色并覆盖在砂颗粒表面，却不影响溶液流

动，并且能随溶液流动而迁移。随反应进行，碳酸钙

块状晶体开始在微管道中出现。另一方面晶核形成后

不断长大。碳酸钙晶体一旦沉积几乎不受孔隙液体流

动的影响。 
3.2  碳酸钙晶体的分布 

碳酸钙晶体的生长位置直接影响加固效果。研究

者认为碳酸钙晶体的沉积模式有两种分别为孔隙中沉

淀和砂颗粒接触处沉淀，并认为两种沉积模式对土体

工程特性的改变是不同的。沉积在孔隙中的碳酸钙堵

塞孔隙造成渗透系数降低而形成生物淤堵

（bioclogging），而砂颗粒间的沉淀碳酸钙能形成粒间
胶结（biocementation）提高土体强度和刚度。 
图 5显示了沿流动方向微管道中碳酸钙晶体的生

长位置情况。将微管道由进样口到出样口依次分为四

个相同大小的区域并计算随时间增加不同区域中碳酸

钙晶体的数量。由图 5可知，反应至 36 min后块状碳
酸钙晶体最先在区域 C中形成，距进样口 4.3 mm。值
得注意的是图 5仅统计尺寸大于 5 μm的晶体个数。
由图 5可知，晶体生长的位置与进样口的距离有关，
反应 140 min，区域 A和区域 B生成晶体的数量基本
相当，但分别仅为区域 C，D数量的 1/2和 1/4。离进
样口越近，块状晶体分布越不均匀，且Ⅱ区域（反应

液侧）的晶体数量明显大于Ⅰ区域（细菌侧）；而离进

样口较远区域，虽然在反应初始阶段Ⅰ区域生成的晶

体较多，随反应进行，Ⅰ区域和Ⅱ区域晶体数量大致

相当。 
在管道横截面上，碳酸钙图 6显示了相同面积视

野内，不同时间和管道横截面不同位置处晶体的分布，

其中 LT、LS 和 LB 分别代表微管道的上视平面区域
（图 3 中顶面）、砂颗粒区域和下视平面区域（图 3
中底面）。碳酸钙在管道顶面、底面以及砂颗粒表面上

均能发生沉积。然而微管道中沉积的晶体呈现大部分 
位于砂颗粒表面，管道底面的数量比顶面多的规律。

如反应 95 min，砂颗粒表面沉积的碳酸钙晶体为 150
个，分别为管道顶面和底面的晶体数量的 4.6倍和 2.8

倍。随反应的进行，管道横截面上的晶体沉积规律并

不发生变化。 

图 5 微管道中碳酸钙晶体随时间分布图 

Fig. 5 Spatial distribution of bulk crystals during different reaction  

periods in microchannel 

 
图 6 管道横截面不同位置处晶体分布图 

Fig. 6 Spatial distribution of bulk crystals at microchannel  

..cross-section 
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图 7 不同沉积模式下碳酸钙晶体的生长速率 

Fig. 7 Crystal growth rate of different precipitation patterns 

3.3  碳酸钙生长速率 

微生物矿化生成的碳酸钙以单晶的形式生长，晶

体沉积在某一表面后不断长大。微管道模型中砂颗粒

单层排列在管道中，碳酸钙可能沉积在管道的顶面和

底面不与砂颗粒接触，也可能沉积在砂颗粒表面。将

前者称为孔隙中沉积，后者称为砂粒间沉积。对应于

由砂粒和孔隙组成的试样，孔隙中沉积可视为沉积在

砂颗粒表面并向孔隙中生长的碳酸钙，生长过程中不

接触相邻砂粒，无法产生颗粒间胶结作用；砂颗粒间

沉积可视为晶体生长发生在粒间孔隙的受限空间，生

长后在颗粒间起桥接作用能产生颗粒间胶结。图 7反
应了孔隙中和砂粒间碳酸钙单晶随反应时间晶体尺寸

和生长速率的变化。如图 7（a）所示，孔隙中碳酸钙
能随反应进行一直长大，进样 140 min后尺寸可达 38 
μm。而砂粒间碳酸钙生长存在两个明显不同的取向，
其一为垂直砂颗粒边缘并指向孔隙，其二为平行砂颗

粒边缘。图 7（c）中长轴表示垂直方向，短轴表示平
行方向。进样 140 min后，长轴方向碳酸钙尺寸可达
到 24 μm，而短轴方向碳酸钙尺寸仅为 4.9 μm，并且
短轴方向存在明显的生长限制，在反应 95 min后即达
到最大值，此后该方向的单晶尺寸不再增加。图 7（b），
（d）显示不管是孔隙中还是砂粒间的晶体生长均存在
初期生长速率较大，随反应进行逐渐减小的规律。在

无颗粒位置限制的孔隙中自由生长时，碳酸钙在生长

初期速率为 0.45 μm/min并逐步减少至 0.08 μm/min；
而在空间受限的砂粒间生长时，短轴和长轴方向的生

长速率存在较大差异，长轴方向最大生长速率可达

0.48 μm/min，是短轴方向最大生长速率（0.17 μm/min）
的 2.8 倍。此外，短轴方向由于受颗粒限制，生长速
率在 117 min时变为 0，意味着此后碳酸钙单晶不再
沿该方向生长。对比孔隙中和砂颗粒间长轴的生长速

率，发现两者相差不大，如在进样 117 min时长轴方
向生长速率分别为 0.225，0.221 μm/min。 

4  讨    论 
微生物矿化加固依赖孔隙液体的流动，随流动实

现不同区域的加固。微尺度试验中碳酸钙晶体在管道

纵截面和横截面上的分布均存在不均匀的现象。其中

纵截面的不均匀可分为时间不均匀和空间不均匀。时

间不均匀体现在管道同一横截面在反应初期细菌侧和

反应液侧碳酸钙生成量不同，而反应后期生成量相当；

空间不均匀体现在靠近和远离注射口的区域碳酸钙生

成量不同。值得说明的是，远离注射口碳酸钙分布的

时间不均匀现象随着反应进行逐渐减弱，而空间不均

匀现象一直存在。靠近进样口的细菌侧即便加入细菌

和反应液 2200 min（约 3500 倍孔隙体积）仍无明显
淤堵发生。由于孔隙液体一直处于流动状态，尿素被

水解后促成碳酸钙沉淀的碳酸根和氢氧根随流体迁 
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移，因而在距离进样口 4.3 mm 的区域最先出现块状
晶体。试验中尿素和钙离子浓度为 0.5 mol/L，远大于
无机化学领域研究的碳酸钙结晶浓度，在反应界面中

形成的过饱和度更大，从而过饱和度梯度较高，碳酸

根和钙离子极易扩散至整个管道截面，导致碳酸钙晶

体在靠细菌和反应液侧数量大致相当。与化学反应不

同，细菌在管道中形成的絮凝状物体可能改变局部离

子浓度，影响碳酸钙的分布。如在 Zeng 等[24]的试验

中，大部分晶体在碳酸根侧形成，考虑到尿素扩散大

于细菌，Zeng等[24]的试验中碳酸根侧应对应于本试验

细菌侧。值得说明的是，虽然管道中形成了大量絮凝

状物体，但碳酸钙晶体并未在絮凝状物体中最先形成，

最终大量块状碳酸钙也并未出现絮凝物中，说明絮状

物并不参与最终晶体的形成。 
碳酸钙晶体沉积主要受重力、范德华力、静电作

用力，渗流拖曳力，浮力等相互作用的影响，最终的

沉积状态由这些作用叠加决定。试验发现碳酸钙晶体

形成后沉积位置不再发生变化，说明拖曳力在影响孔

隙中碳酸钙沉积的相互作用中不起主导作用。碳酸钙

结晶后受界面相互作用而在某一表面沉积，微管道中

硅砂比表面积远大于管壁，因而表现为大量碳酸钙沉

积在砂颗粒表面（图 6）。此外 PDMS管壁表现为化学
疏水性[25]，硅砂表现为化学亲水性，进一步促进碳酸

钙沉积在砂颗粒表面。值得注意的是，管道上下壁沉

积的碳酸钙数量相差均在 25以内，远小于管壁和砂颗
粒表面沉积的碳酸钙数量差，说明可能重力对孔隙中

碳酸钙的沉积作用影响较小，从而反映范德华力和静

电作用力为碳酸钙晶体的沉积主导因素。 
微生物加固后强度的提高来自于胶结强度和摩擦

强度，胶结强度主要来源于矿化产物在砂颗粒间形成

的胶结作用。孔隙中碳酸钙无特定生长方向虽然尺寸

较大但无法在颗粒间形成有效胶结，而颗粒间碳酸钙

生长受砂颗粒限制，出现大小不同的生长轴，虽然起

胶结的短轴在一定反应时间后生长受到抑制，碳酸钙

出现沿长轴方向的定向生长，但长轴方向晶体尺寸的

增大提高了胶结面积从而有利于颗粒间胶结。不管孔

隙中或颗粒间碳酸钙的生长速率（Gmax= 0.49 μm/min）
均小于低浓度下（0.05 mol/L Ca2+）化学方法[24]合成

的碳酸钙生长速率（ maxG′ = 1.25 μm/min），说明与化
学反应相比，微生物水解尿素的速率较慢，延缓了碳

酸钙的生长，有益于砂颗粒胶结。 

5  结    论 
微生物加固是一项新兴的地基处理技术，针对当

下微生物加固机理不清晰的现状，本文基于微流控技

术开展了微尺度下微生物加固砂粒试验，对碳酸钙生

长过程进行了实时动态追踪，得到以下 4点结论。 
（1）基于微流控技术开发的可视化研究系统用微

生物加固机理的细观研究是可行的。微生物和反应液

混合初始阶段形成絮凝状物体，随后生成块状碳酸钙

晶体。 
（2）沿溶液流动方向，溶质分子扩散和迁移对碳

酸钙的空间分布影响较大，碳酸钙分布存在时间和空

间不均匀现象。时间不均匀随反应进行减弱而空间不

均匀在反应过程一直存在。 
（3）在微尺寸管道横截面，吸附作用对碳酸钙的

分布影响较大。相较于管壁，碳酸钙更容易沉积在砂

颗粒表面。如反应 95 min，砂颗粒表面沉积的碳酸钙
数量为管壁底面和顶面的 2.8倍和 4.6倍。 
（4）试样中碳酸钙的沉积模式可分为孔隙中沉积

和砂粒间沉积。孔隙间沉积的碳酸钙在平面下均匀长

大，而砂粒间沉积的碳酸钙存在速率不同的生长轴，

生长具有方向性。微尺寸管道中碳酸钙单晶的生长速

率随时间呈衰减规律，如随反应时间增加孔隙中和颗

粒间碳酸钙长轴生长速率分别由 0.45，0.48 μm/min
降低至 0.08，0.13 μm/min。 
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颗粒破碎对堆石料填充特性缩尺效应的影响研究 
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摘  要：堆石料的填充特性与其力学变形特性密切相关，颗粒破碎会改变堆石料填充特性，又是影响其缩尺效应的主

要因素；以填充特性为切入点，研究堆石料缩尺效应，对深入认识堆石料复杂力学响应及其产生机理有重要意义。通

过对不同颗粒破碎强度的堆石料缩尺试样开展三轴数值剪切试验，研究了颗粒破碎对堆石料填充特性缩尺效应的影响，

进一步揭示了缩尺效应的产生机理。研究表明：颗粒越易破碎，缩尺效应越明显；颗粒破碎对描述填充特性的宏细观

参量影响明显，主要表现为相同制样标准下，试样尺寸越大，剪切前后的孔隙率均越小，颗粒越易破碎该趋势越明显，

同尺寸试样，颗粒越易破碎则剪切后的有效孔隙率越小；剪切前的有效孔隙率随试样尺寸的增大而增大，与剪切后的

规律相反；试验中，大尺寸试样较小尺寸试样产生了更多的力学不稳定颗粒，是造成堆石料缩尺效应的原因之一。 
关键词：堆石料；颗粒破碎；离散元法；填充特性；缩尺效应 
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Influence of particle breakage on scale effect of filling characteristics of                                
rockfill material 

XU Kun1, ZHOU Wei2, MA Gang2 
 (1.Changjiang Institute of Survey, Planning, Design and Research, Wuhan 430010, China; 2. State Key Laboratory of Water Resources 

and Hydropower Engineering, Wuhan University, Wuhan 430072, China) 

Abstract: The filling characteristics of rockfill materials are closely related to their mechanical properties. They can be changed 

by particle breakage, which is one of the main factors of the scale effect of rockfill materials. It is of great significance to 

further understand the complex mechanical response and mechanism of scale effect from the perspective of filling properties. A 

series of numerical triaxial compression tests considering different particle breakage strengths are taken to study the influence 

of particle breakage on the scale effect of filling characteristics of rockfill materials, and the mechanism of the scale effect is 

further revealed. It is found that the lower the particle breakage strength, the more obvious the scale effect. The particle 

breakage has obvious influence on the macro- and micro-parameters of filling characteristics. The porosity decreases with the 

increasing sample size before and after compression tests, which is more significant with the lower particle breakage strength. 

The effective porosity of samples with the same size after compression tests decreases with the lower particle breakage strength. 

The effective porosity of samples before compression tests increases with the increasing sample size, which is opposite to the 

trend after compression tests. During the process of compression tests, the larger samples produce more mechanical unstable 

particles than smaller ones, which is one of the reasons for the scale effect of rockfill materials.  

Key words: rockfill material; particle breakage; discrete element method; filling characteristic; scale effect 

0  引    言 
面板堆石坝安全稳定的核心问题之一是坝体变形

控制，而变形控制的基础是对原级配堆石料力学变形

特性的准确把握。堆石料级配较宽，国内一些堆石坝

工程中使用的堆石筑坝料最大粒径可达 800～1600 
mm[1]，目前通常采用缩尺后的堆石料开展室内试验，

以此获取堆石料的力学变形参数。然而，缩尺后的堆

石料级配较原级配发生了改变，级配的变化改变了颗

粒粒径的构成，使堆石料填充特性也发生改变；同时，

颗粒强度、颗粒粗糙度等与粒径相关的量也因缩尺发
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生变化，从而造成缩尺后堆石料的力学变形特性与原

级配堆石料的存在差异，即堆石料的缩尺效应。 
自 20世纪 40年代Alan等[2]首次提出堆石料缩尺

效应以来，伴随着众多堆石坝工程的建设，世界各国

学者针对堆石料缩尺效应开展了大量研究。纵观现有

堆石料缩尺效应研究，大多集中在力学特性[3-10]和变

形特性[5, 8, 10-14]方面，填充特性方面涉及甚少，已有的

填充特性方面研究也仅涉及堆石料压缩性[15-16]和制

样干密度[8, 17-19]的缩尺效应研究。现有堆石料缩尺效

应研究发现了一些规律，取得了诸多有价值的成果。

但由于影响堆石料缩尺效应的因素众多[6, 8, 12, 17, 20]，

如缩尺方法、颗粒破碎、颗粒级配、颗粒形状、制样

标准等，在各种因素的交互影响下，堆石料缩尺效应

仍是一个复杂的课题。目前对缩尺引起的强度和变形差

异的机理还不清楚，今后应将宏细观层面的缩尺效应

研究相互结合才能有更大的突破[21]。 
堆石料的填充特性可由试样孔隙率、有效孔隙率、

承力/填充颗粒占比、颗粒堆积结构特征等宏细观参量
描述，其与堆石料的力学变形特性有着密切的关系。

缩尺会改变堆石料填充特性，不同缩尺比堆石料试样

的颗粒破碎程度不同[4,22]，颗粒的破碎将改变堆石料

级配，进一步促使堆石料填充特性及其演化发生改变。

颗粒破碎是影响堆石料缩尺效应的主要因素[6, 23-24]，

缩尺引起的填充特性差异和颗粒破碎引起的填充特性

改变共同导致了堆石料试样力学响应的差异性和缩尺

效应的复杂性。鉴于此，以堆石料填充特性为切入点，

围绕堆石料填充特性的宏细观演化，开展堆石料缩尺

效应研究将对进一步认识堆石料复杂力学响应及其缩

尺效应产生机理有重要意义。 
然而，受当前试验技术水平的限制，室内试验手

段难以实时监测一些描述堆石料填充特性的演化，特

别是堆石料填充特性细观层面的演化，在揭示堆石料

缩尺效应的产生机理方面存在不足。离散元方法能反

映非连续介质的离散性及其复杂、多样的结构特征，

适合散粒体材料力学响应的模拟，并能开展传统试验

手段难以企及的细观层面研究，是探究颗粒材料力学

变形特性细观机理的有力工具，为从细观层面开展堆

石料填充特性的缩尺效应研究提供了可能。 
综上，本文基于离散元方法，以堆石料的填充特

性为切入点，考虑颗粒破碎的影响，通过分析试样孔

隙率、有效孔隙率、悬浮颗粒体积分数、有效配位数、

配位数频率分布等描述堆石料填充特性的宏细观参量

的演化，从宏、细观层面探讨堆石料填充特性的缩尺

规律，以期更全面认识堆石料的缩尺效应，并进一步

揭示堆石料缩尺效应产生的机理。 

 

1  颗粒破碎模拟方法 
基于离散元法模拟颗粒破碎主要有黏结颗粒法

（ bonded-particle method，BPM）和碎片替代法
（fragment replacement method，FRM）2种方法[25]。

黏结颗粒法的颗粒破碎程度有限且只适用小规模的模

拟计算，基于 FRM 的颗粒破碎模拟方法能结合室内

试验进行较大规模的数值模拟研究。为此，本研究中

采取 FRM模拟颗粒破碎，而基于 FRM模拟颗粒破碎
需要考虑颗粒破碎准则和碎片替换模式两个主要问

题。 
1.1  颗粒破碎准则 

McDowell 等[26]在研究中采用八面体剪应力破坏

准则，开展了颗粒集合体侧限固结压缩数值模拟研究，

模拟试验结果与室内试验结果相符，表明该破碎准则

模拟颗粒破碎的合理性。本研究中同样采用该破碎准

则，八面体剪应力可表示为 
1/ 22 2 2

1 2 2 3 3 1
1= ( ) +( ) +( )
3

q σ σ σ σ σ σ- - -轾
犏臌 ，(1) 

式中， 1σ ， 2σ ， 3σ 分别为第一、二、三主应力。离
散元方法中，一个颗粒的应力张量 ijσ 可定义为 

c c1=
c

ij j i
n

f d
V

σ å   ，             (2) 

式中，V为颗粒的体积， cn 为该颗粒接触的总数， c
jf

为接触力，
c
id 为接触中心的支向量， 1σ ， 2σ 和 3σ 则

分别对应于 11σ ， 22σ 和 33σ 。当离散元模拟过程中计

算得到的颗粒的八面体剪应力大于设定的容许八面体

剪应力[ ]q 时，则判定颗粒发生破碎。De Bono 等[27]

指出容许八面体剪应力[ ]q =0.9 fσ =0.9 2
f /F d 。式中，

fσ 为颗粒的破碎强度， fF 为单颗粒径向压缩试验中
颗粒的峰值破碎力，d为颗粒的粒径。 
天然脆性颗粒材料，如砂砾、碎石、堆石料等，

存在一定缺陷，如微裂缝、微孔洞等，使得天然脆性

颗粒材料的破碎强度呈现出Weibull分布特性[28]
。此外，

脆性材料的破碎强度还呈现出明显的尺寸效应
[29-30]
。研

究中考虑脆性颗粒材料破碎强度的尺寸效应和

Weibull分布特性。根据Weibull分布理论[28, 30]
，每个

颗粒的破碎强度 fσ 可表示为 
[ ] ( )1/ 3 /

f s 0 0= ln(1/ ( )) ( / )m mP d d dσ σ-   ， (3) 
式中， s ( )P d ，m， 0σ 和 0d 分别为颗粒存活概率、颗
粒破碎强度的 Weibull 模量、颗粒特征破碎强度和颗
粒特征破碎强度对应的颗粒粒径。其中颗粒破碎强度

的尺寸效应通过
3/

0( / ) md d -
体现。 

1.2  碎片替代模式 

现有研究中采用了多种多样的二维/三维碎片替
换模式[25]。碎片替换模式对颗粒集合体破碎的演变有
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明显的影响，不同的碎片替换模式会导致模拟试验后

的颗粒级配有很大差异[31-32]，而颗粒级配特性又是影

响颗粒集合体力学变形特性的主要因素之一[33]。 
Ciantia等[32]根据Apollonian排列方式构建了 5种

碎片替换模式，并开展颗粒集合体的侧限压缩数值试

验，研究表明，包含 3 种尺寸共 14 个“碎片“的
Apollonian堆积态碎片替换模式（图 1）能在保证计算
效率的同时，准确反映颗粒材料真实的力学行为响应。

为此，本研究选取该碎片替换模式开展相关研究。 

图 1 碎片替换模式：3种尺寸共 14个颗粒[32] 

Fig. 1 Fragment replacement mode: 14 particles with 3 particle  

.sizes [32] 

数值试验中，颗粒的破碎过程：每计算 n步后，
开始遍历所有颗粒，当第 i 个颗粒受力情况满足预设
的破碎准则时，启动基于 FISH 语言编译的碎片替换
子程序，在将要发生破碎的原颗粒所占空间中生成图

1所示的碎片替换模式，然后删除原颗粒，完成替换；
替换后在相对整个模拟过程非常短的时步内以较低的

速度逐渐膨胀碎片子颗粒，并通过颗粒速度判定子程

序来尽可能地减少颗粒膨胀造成的局部颗粒重叠，避

免不合实际的局部应力增大现象。 

2  数值试验准备 
2.1  试验级配曲线 

本研究采用离散元软件 PFC3D[34]
开展常规三轴

数值剪切试验，研究中为避免颗粒形状的影响，使用

基本单元“圆球“代替堆石料。通过相似级配法对最

大颗粒粒径为 600 mm的原级配进行缩尺，得到最大
粒径 maxd 分别为 60，90，120 mm的 3条平行试验级
配曲线，如图 2所示。图中级配曲线根据 Tyler公式[35]

（ 3
max= 100( / ) D

i ip d d - ）得到。式中， ip为粒径小于 id
颗粒的累计质量百分比，D为级配曲线的分形维数。
考虑到个人计算机的模拟计算效率，数值试验中试样

的颗粒数目不宜过多，且试样级配宽度不能过大。为

了控制初始试样中颗粒的数目，本研究中 D 取 2.0，

mind 取 10 mm，粒径小于 10 mm的颗粒按相同质量全
部等效为 10 mm颗粒。 

 

图 2 原级配曲线和缩尺后的级配曲线 

Fig. 2 Prototype gradation curve and scaled gradation curves 

2.2  数值试样 

制样采用的径径比为 5，在由圆柱形侧边墙和上
下加载板封闭而成的圆柱形空间内按缩尺后的三种级

配通过粒径膨胀法分别生成尺寸（D×H）为 300 
mm×600 mm、450 mm×900 mm和 600 mm×1200 
mm的试样，对应级配的最大颗粒粒径 maxd 分别为 60，
90，120 mm。 
对于级配不同的试样，为达到相同的初始密度状

态，研究中采用 Zhou 等[36]
的制样方法，该方法与同

一相对密度或同一压实功制样类似。设定 100 kPa围
压时的试样为初始试样，对应孔隙率为初始孔隙率。

为得到较为密实的初始试样，制样过程中取颗粒摩擦

系数为 0.1。最终制得最大粒径为 60，90，120 mm试
样的初始孔隙率分别为 30.65%，28.23%和 27.03%。
可知，同一原级配曲线相似级配缩尺后，最大粒径越

大，试样密度越大，这与文献[17，19，37]结论一致。
3种不同尺寸的初始试样如图 3所示。 

 

图 3 不同缩尺级配的初始试样示意图 

Fig. 3 Illustration of initial samples with different particle sizes 

颗粒间的相互作用采用 Hertz-Mindlin 接触模型
来描述，生成初始试样之后，试验过程中颗粒摩擦系

数取 0.5，颗粒参数和颗粒破碎准则参数依据文献[31，
38]取值，离散元模拟参数如表 1所示。 
本研究中，颗粒破碎只发生在初始试样施加围压

到试验围压以及之后剪切试验过程中。此外，为对比

不破碎与破碎的差异性，另进行了一组不考虑颗粒破

碎的模拟试验，即共有不考虑颗粒破碎的缩尺试样组、
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考虑颗粒破碎且 0 =18.2 MPaσ 的缩尺试样组和考虑颗

粒破碎且 0 =14.0 MPaσ 的缩尺试样组。各组模拟试验

均考虑 3种试验围压，即 0.4，0.8，1.2 MPa。 
表 1 离散元模拟参数 

Table 1 Input parameters for DEM simulation 
类别 参数 取值 

密度/(kg·m-3) 2650 
摩擦系数m  0.5 
剪切模量G/GPa 28 

颗粒参数 

泊松比ν  0.15 
特征粒径 0d /mm 28 
特征破碎强度 0σ /MPa 18.2，14.0 

颗粒破碎

准则参数 
韦伯模量m 2.65 

为方便描述，给各组试样编号，编号规则如

D60CP400，其中 D为“diameter“的首字母，60表示
试样中最大颗粒粒径为 60 mm，CP 是“confining 
pressure（围压）”的简写，400表示试验围压为 0.4 MPa
（400 kPa），其他试样编号以此类推。 

3  数值试验结果 
3.1  缩尺试样力学响应和颗粒破碎率 

各缩尺试样组的应力–应变曲线如图 4所示。图
4（a）为不考虑颗粒破碎的试样，图 4（b），（c）为
考虑颗粒破碎的试样。初始试样压实度较高，轴向应

变较小（约 1%）时达到强度峰值，而对应的初始孔
隙率较大（27%～31%）。这主要是由于球形颗粒间易
形成空隙，且 dmin=10 mm，颗粒间的空隙缺少充足的
小颗粒去填充，所以在压实度较高的情况下仍有较大

孔隙率。 
由图 4（a），不考虑颗粒破碎时，由于制样较为

密实，不同围压下均表现出应变软化现象，围压越大

应变软化越明显；同一围压下不同缩尺试样的峰值偏

应力差别较小；到达峰值偏应力后，各缩尺试样的应

力–应变曲线基本重合。以上结果与 Sitharam 等[39]

的一致，即不考虑颗粒破碎且级配平行试样的宏观力

学响应基本相同。由图 4（b），考虑颗粒破碎时，各
缩尺试样的力学响应呈现较为明显的差异，围压越大

差异越明显，但均表现为最大粒径越大的试样其峰值

偏应力越小；试样的应变软化程度减弱，甚至出现应

变硬化现象。当颗粒更易破碎时（图 4（c）， 0σ =140 
MPa），试样间应力–应变曲线的差异进一步增大。 
马刚等[24]和 Ovalle 等[22]指出颗粒破碎是试样抗

剪强度随试样尺寸增加而降低的主要原因之一；相同

试验围压时，尺寸越大（最大粒径越大）的试样，颗

粒破碎率越高。此处使用 Marsal[3]提出的马萨尔破碎

率 Bm计算各组缩尺试样的颗粒破碎率，如图 5所示。
可知，试验围压越大时，试样的颗粒破碎率越高；同

一试验围压下，最大粒径越大的试样其颗粒破碎率越

大；相同试验围压下的同尺寸初始试样，颗粒特征破

碎强度越小，则试样的颗粒破碎率越大。以上规律重

现了文献[4，22]室内试验观察到的结果，表明研究中
开展的数值模拟试验是合理可行的。 

 

 

图 4 各组缩尺试样应力–应变曲线 

Fig. 4 Stress-strain behaviors of numerical tests 

 

图 5 各试样的颗粒破碎率 mB  

Fig. 5 Particle breakage factor of numerical tests 

3.2  颗粒破碎对试样孔隙率的影响 

试样孔隙率是描述试样密实程度的重要指标。各

组缩尺试样孔隙率的演化曲线如图 6所示。不同尺寸 
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图 6 孔隙率演化曲线 

Fig. 6 Evolution curves of porosity

试样孔隙率的演化规律相似，此处仅给出最大颗粒粒

径为 60，120 mm试样的孔隙率演化曲线。 
如图 6（a）所示，不考虑颗粒破碎时，不同尺寸

试样的孔隙率在不同围压下的演化曲线近乎平行，基

本保持剪切开始时孔隙率的差异水平。考虑颗粒破碎

时（图 6（b）），由于不同试验围压下试样颗粒的破碎
率有差异，且随试验的进行差异逐渐增加，所以表现

出不同试验围压下试样孔隙率间的差异随剪切逐渐增

加现象；且由于小尺寸试样破碎率低于大尺寸试样，

因此表现出小尺寸试样的这种差异增加不大，大尺寸

试样的这种差异增加明显；当颗粒更易破碎时（图 6
（c）），这一差异更为明显。 
为直观对比剪切前后试样孔隙率的变化，提取 1.2 

MPa 试验围压下的各缩尺试样在轴向应变为 0%（剪
切前）和 10%（剪切后）时的孔隙率如图 7所示。可
知，剪切前各组缩尺试样孔隙率差别很小；但由于颗

粒破碎的影响，考虑颗粒破碎试样的孔隙率略小于不

考虑颗粒破碎的试样，如局部放大图所示，这与初始

试样施加至目标围压时发生的少量颗粒破碎有关。剪

切后，由于颗粒破碎的影响，不同缩尺试样组中相同

尺寸试样的孔隙率呈现出明显的差异；根据各缩尺试

样破碎率与颗粒最大粒径的关系（图 5），图 7总体表

现为颗粒破碎率越大的试样，剪切后试样的孔隙率越

小。以上结果表明，颗粒破碎对堆石料缩尺试样孔隙

率及其演化有明显的影响，剪切过程中颗粒的破碎加

剧了不同尺寸试样孔隙率的差异程度，主要表现为最

大颗粒粒径越大的试样，其孔隙率越小，试样越密实；

颗粒越易破碎，该趋势越明显。 

 

图 7 试验围压 1.2 MPa时试样剪切前后的孔隙率 

Fig. 7 Porosity of samples before and after compression tests 

3.3  颗粒破碎对试样有效孔隙率的影响 

试样的孔隙率描述了堆石料的密实度，然而试样

中有一些小颗粒填充于大颗粒间形成的空隙中，不起

承载外力的作用，因此试样孔隙率并不能描述试样中

具有承力作用颗粒的占比。根据 Thornton[40]
的定义，

本研究取颗粒接触数目小于 2的颗粒为只起填充作用
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而不承载外力的颗粒，并定义这种颗粒为悬浮颗粒，

则试样有效孔隙率 effn 定义为 

s f
eff

tot

1 100%
V Vn

V
骣 - ÷ç ÷= -  ç ÷ç ÷ç桫

  ，       (4) 

式中， totV 为试样体积， sV 为试样中颗粒的体积， fV 为
试样中悬浮颗粒的体积。此外，定义悬浮颗粒体积分

数 f f s/ 100%j =  （ ）V V 。 
最大颗粒粒径为 60，90，120 mm的初始试样中

悬浮颗粒体积分数分别为 12.77%，20.75%和 24.37%，
悬浮颗粒体积分数随颗粒最大粒径的增大而增加，表

明最大颗粒粒径越大，试样的骨架效应越明显。这与

董槐三等
[16]
的研究结论一致，并指出这与试样堆积结

构有关，即粒径越大时，颗粒间的空隙越大，小颗粒

填充在其中处于悬浮状态可能性更大，从而大尺寸试

样表现出更强的骨架效应。 
各组缩尺试样的有效孔隙率随试样剪切的演化曲

线如图 8所示。不同尺寸试样有效孔隙率的演化规律
相似，此处仅给出最大颗粒粒径为 60，120 mm试样
的有效孔隙率演化曲线。对于小尺寸试样（如图 8（a），
（b），（c）左图），不考虑颗粒破碎且 1ε ≤1%时，有
效孔隙率发生较为明显的下降（图 8（a）左图），即
悬浮颗粒占比减少；考虑颗粒破碎且 1ε ≤1%时，有效

孔隙率没有降低（图 8（b），（c）左图，0.4和 0.8 MPa），
表明在剪切初期，颗粒破碎产生的碎片大多成为无效

填充颗粒，抵消了原本的下降趋势；而图 8（b），（c）
左图中 1.2 MPa试验围压时，有效孔隙率随剪切有略
微下降，表明破碎率的升高（围压越大，破碎率越大）

使颗粒间空隙中逐渐充满碎片小颗粒，使之从无效填

充颗粒向有效填充颗粒转变。 
对于大尺寸试样（如图 8（a），（b），（c）右图），

不考虑颗粒破碎且 1ε ≤1%时，有效孔隙率显著降低；
考虑颗粒破碎且 1ε ≤2%时，试样有效孔隙率持续降
低，即颗粒破碎推迟了有效孔隙率发生转变的时机（图

8（b），（c）右图与图 8（a）右图相比），这个阶段试
样的承力结构逐渐密实；之后，由于不同围压下试样

的颗粒破碎率有差异，围压越大的试样其破碎率越高，

产生的有效填充颗粒占比也越高，试样的有效孔隙率

越小，最终不同围压下试样（图 8（b），（c）右图）
的有效孔隙率未发生如图 8（a）右图中的聚集现象。 

以上结果表明，颗粒破碎影响了剪切过程中试样

承力结构的演化，颗粒越易破碎则剪切后试样的有效 
孔隙率越小，也即承力结构越密集，且尺寸越大试样

受到的影响越明显；此外，剪切后有效孔隙率随试样

尺寸增大而减小（图 9），与剪切前的规律相反；以上 

 
图 8 有效孔隙率演化曲线 

Fig. 8 Evolution curves of effective porosity 
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规律，不同于图 7中所呈现的剪切前与剪切后孔隙率
随尺寸变化一致的规律。 

 

图 9 试验围压 1.2 MPa时试样剪切前后的有效孔隙率 

Fig. 9 Effective porosity of samples before and after compression 

tests (CP = 1.2 MPa) 

3.4  颗粒破碎对试样配位数的影响 

颗粒配位数是指目标颗粒与周边颗粒发生接触的

数目，是反映颗粒集合体内部结构特征的重要参数之

一
[41-42]
。为了进一步理清颗粒破碎对堆石料缩尺试样

填充特性的影响，本节分别对各组缩尺试样的有效配

位数和配位数频率分布的演化进行分析。 
（1）试样有效配位数 
本研究中采用 Thornton[40]

对有效配位数的定义，

即除去试样中颗粒配位数小于 2的悬浮颗粒后试样的
平均配位数为试样有效配位数 effCN ， 

1
eff

tot 1 0

2CN C N
N N N

-=
- -   ，      (5) 

式中，C 为试样中的接触总数， totN ， 0N 和 1N 分别
为试样中颗粒的总数、配位数为 0的颗粒数目和配位
数为 1的颗粒数目。 

各围压下考虑和不考虑颗粒破碎试样有效配位数

演化表现出相似的规律，此处仅给出 1.2 MPa试验围
压下不考虑颗粒破碎试样有效配位数随剪切演化的曲

线如图 10所示。可知，不同尺寸试样有效配位数随剪
切演化的规律相似，均表现出先陡降后缓慢降低直至

稳定的规律，这与文献[43]的研究结果一致。不同尺
寸试样的有效配位数有明显差异，最大颗粒粒径越大

试样的有效配位数越低，表明尺寸越大的试样在剪切

过程中的承力结构越稀疏。 

 

图 10 试样有效配位数演化曲线 

Fig. 10 Evolution curves of effective coordination number 

（2）配位数频率分布 
配位数频率分布是衡量试样结构特征的另一重要

参数，本节中配位数频率分布均指除去悬浮颗粒后的。

初始试样配位数频率分布如图 11所示。 

图 11 初始试样的配位数频率分布图 

Fig. 11 Frequency distribution of coordination number of initial  

samples 

可知，不同尺寸试样的配位数频率分布曲线相似，

但数值上存在较为明显的差异。不同尺寸的初始试样

中，配位数为 4的颗粒的频率均是最大值，在峰值左
侧试样尺寸越大则频率越高，在峰值右侧试样尺寸越

大则频率越低，最终 dmax为 60，90，120 mm试样的
有效平均配位数分别为 5.11，4.77，4.71，以上表明，
尺寸越大试样的承力结构越不紧密，这可认为是由于

级配越宽的试样中大颗粒间形成的空隙更大，填充其

中的小颗粒没有成为稳定受力结构的一部分导致的。 
图 12为不考虑颗粒破碎且 dmax= 60mm的试样在

1.2 MPa 试验围压下剪切前后配位数频率分布对比
图。可知，剪切试验后，峰值有所下降，配位数频率

分布曲线 CN=4.0 左侧上抬，右侧下降；试样有效平
均配位数也由剪切前的 5.27降低到剪切后的 4.44。以
上现象是由于试样的剪胀引起的，当试样发生剪胀时，

颗粒间原本密实的排列变疏松，会导致颗粒配位数降

低，进而引起试样有效平均配位数降低。其他围压下

的缩尺试样在剪切前后均有相似规律，此处不列出。 

图 12 试样剪切前后配位数频率分布图 

Fig. 12 Frequency distribution of coordination number of samples  

.before and after compression tests 

图 13为1.2 MPa试验围压下各组缩尺试样剪切前
（ 1ε =0%）和剪切后（ 1ε =10%）试样配位数频率分布
图。可知，各组缩尺试样剪切前后的配位数频率分布

呈现相似的分布规律。剪切前，试样配位数频率分布
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图 13 各组缩尺试样配位数频率分布图 

Fig. 13 Frequency distribution of coordination number of samples 

规律类似初始状态时的分布情况；剪切后，CN=4.0
左侧表现为试样尺寸越大频率越高，CN=4.0右侧差异
不明显，但仍表现为试样尺寸越大，频率越低的规律。 
由图 13（b）可知，试样的剪胀增加了小配位数

（CN<4.0）颗粒占比，而颗粒的破碎加剧了这一现象，
破碎率越高的大尺寸试样中，小配位数颗粒占比增加

的幅度越大。颗粒集合体中，配位数越少的颗粒在力

学上越不易稳定。因而，除了从颗粒破碎时承力结构

的失效与结构调整解释堆石料力学响应的差异外，各

缩尺试样剪切过程中有效配位数演化的差异也应是其

力学响应间差异的原因之一，即大尺寸试样较小尺寸

试样在剪切过程中产生了更多的力学不稳定颗粒，试

样承载外力时，这些力学不稳定颗粒更易发生调整（如

失稳、滚动等），使试样的承载能力降低，从而表现出

堆石料大尺寸试样的峰值抗剪强度小于堆石料小尺寸

试样的峰值抗剪强度。 

4  结    论 
本文基于离散元方法，采用碎片替代方法（FRM）

模拟颗粒的破碎，并考虑颗粒破碎强度的尺寸效应及

Weibull分布特性，从宏、细观尺度开展了颗粒破碎对
堆石料填充特性缩尺效应的影响研究。 

（1）基于离散元法的数值模拟试验重现了室内试
验观察到的现象，并与已有的研究结论相符，表明研

究中开展的数值模拟试验是合理可行的。 
（2）颗粒越易破碎，各缩尺试样的力学响应差异

越大，堆石料缩尺效应越明显；尺寸越大的试样，剪切

前、后的孔隙率均越小，颗粒越易破碎该趋势越明显。 
（3）试样尺寸越大则骨架效应越强，颗粒越易破

碎时剪切后的有效孔隙率越小，且大试样尺寸更易受

到影响；剪切前试样的有效孔隙率随试样尺寸增大而

增大，这一规律与剪切后的规律相反。 
（4）不同尺寸试样的有效配位数随剪切均表现出

先陡降后缓慢降低直至稳定的规律，尺寸越大试样的

有效配位数越低；剪切过程中，大尺寸试样较小尺寸

试样产生了更多的力学不稳定颗粒，这是造成堆石料

缩尺效应的原因之一。 
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微生物灌浆加固可液化钙质砂地基的振动台试验研究 
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摘  要：饱和钙质砂地基受到地震、波浪等动荷载作用时会发生液化灾害。微生物诱导碳酸钙沉淀（MICP）是利用细
菌分解尿素结晶成矿的地基处理技术。开展了MICP灌浆加固南海钙质砂地基的振动台试验，研究了MICP加固钙质砂
地基的动力反应特性及抗液化性能，并分析了振动历史对钙质砂地基动力特性的影响。结果表明：MICP加固钙质砂地
基在首次振动时产生的超孔压及地表沉降发展可分为平稳振荡阶段、快速增长阶段及稳定阶段 3 个阶段，而对于未加
固模型地基则不存在稳定振荡阶段。相对于未加固地基，MICP处理后的钙质砂地基超孔压与地表沉降均有所降低，表
明加固后的钙质砂地基抗液化能力得到较大提高；另一方面，处理后的土体地表加速度峰值被放大，因此，在设计地

基处理方案时，需考虑MICP加固后钙质砂地基在地震作用下产生的地表加速度放大效应。MICP胶结钙质砂的抗液化
强度不仅仅与颗粒胶结强度相关，还与土体密实度及颗粒排列规律有关。振动历史提高了地基土密实度，改善了钙质

砂的抗液化性能，显著降低了地基的表面沉降。 
关键词：微生物诱导碳酸钙沉淀；钙质砂地基；抗液化性能；动力反应特性；振动历史；振动台试验 
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Performance evaluation of liquefaction resistance of a MICP-treated               
calcareous sandy foundation using shake table tests 
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Abstract: Calcareous sandy foundations are susceptible to liquefaction when subjected to dynamic loading such as seismic or 
wave loading. The microbially induced calcite precipitation (MICP) treatment is a relatively new method to improve the 

liquefaction resistance of calcareous sand. In this study, several shake table tests are conducted to evaluate the seismic 
performance of MICP-treated calcareous sandy foundations. The influence of seismic history on dynamic performance of 

calcareous sand foundation is analyzed. The results indicate that the dynamic response of the soil after MICP treatment, 
including the excess pore water pressures and vertical settlements, can be divided into three main stages: the stable stage, rapid 

development stage, and gentle stage. The liquefaction resistance of MICP-treated sand is improved significantly. However, the 
surface accelerations for the MICP-treated models are amplified. Thus, when designing the treatment program, it is necessary to 

consider the tradeoff between the improved liquefaction resistance and the minimized undesirable amplified ground surface 
motions. The liquefaction resistance of MICP cementitious calcareous sand is related to intergranular cementation strength and 

relative density of soil and particle arrangement. The history of vibration improves the relative density of the foundation, and 
the liquefaction resistance significantly reduces the surface settlement. 

Key words: microbially induced calcite precipitation; calcareous sandy foundation; liquefaction resistance; dynamic response; 
history of vibration; shake table test 
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沿岸[1]。饱和钙质砂地基在地震、波浪等动力荷载作

用下会发生液化[2-3]。1993 年关岛地震发现了大量的
钙质砂液化现象，对建筑和港口造成了严重破坏[4-5]。

因此，有必要对钙质砂地基进行抗液化加固处理。传

统的地基抗液化措施，如挤密法、排水法、注浆搅和、

深层搅拌等，并不适用于大面积分布的钙质砂地基的

抗液化加固[1]。例如，注浆技术及水泥深层搅拌技术

往往会带来环境问题，导致海洋环境受到污染，因此

日本等一些国家已采取措施禁止使用除水玻璃外的一

切化学剂来灌浆[6-7]。 
微生物诱导方解石沉淀（microbially induced 

calcite precipitation，以下简称 MICP）是一种利用微
生物代谢过程来加固土体的最新技术[8]。通过向待加

固土体中注入尿素水解细菌，产生碳酸根离子并与提供

的钙源反应，最后在土颗粒间生成碳酸钙胶结结构[9]。

控制MICP过程的化学反应可以描述为[10-11] 
CO(NH2)2 + 2H2O → 2NH4

+ + CO3
2- 

Ca2+ + CO3
2- → CaCO3 ↓ 。 

由于机理简单、快速高效、环境友好性及可控制

性等优点，MICP 方法受到越来越多学者的关注，并
在解决各种工程问题中得到一定的应用[12]。例如，

MICP 被用来降低土壤渗透性、处理受污染土以及提
高土体强度等[13-16]。近年来，MICP 被证明可以有效
地降低饱和石英砂的液化势。与硅酸盐水泥灌浆相比，

MICP改善可液化场地的抗液化性能所需时间较短[17]。

Montoya等[18]基于离心机试验研究了 MICP处理砂土
地基的动力响应特性，发现在地震荷载作用下，MICP
降低了松散砂土的液化势。Han等[17]通过动三轴试验

研究了经 MICP 处理的砂样的动力特性，发现 MICP
注浆可改善液化砂土的抗液化特性。程晓辉等[19]对

MICP 加固的粉细砂进行动三轴及小型振动台试验，
发现微生物灌浆加固能显著提高砂柱和模型地基的抗

液化性能。 
目前，国内外的研究主要针对的是硅砂或石英砂。

然而，与普通陆源砂相比，海洋生物形成的钙质砂具

有颗粒形状不规则、多棱角、多孔隙等特性[20]，这些

特殊性质决定了钙质砂与普通砂的力学特性具有较大

差异。因此，MICP 技术在钙质砂地基中的应用还需
要进一步的研究。方祥位等[21]对MICP处理后的珊瑚
砂进行了渗透、强度及微观结构等试验，研究发现加

固后的珊瑚砂渗透性降低了 1～2 个数量级，UCS 强
度可达到 14 MPa左右；彭劼等[22]开展了海洋环境下

MICP 加固珊瑚砂砂柱试验，研究了海水环境对微生
物诱导碳酸钙沉积的加固效果的影响，试验表明海水

环境会抑制 MICP 的加固效果。但是，MICP 胶结钙

质砂抗液化特性这方面研究不多见。 
本文开展了 MICP灌浆加固南海钙质砂地基的振

动台试验，通过采集激励过程的动孔压、加速度、地

表沉降等动参量，研究了 MICP加固钙质砂地基的动
力特性及抗液化性能，并分析了振动历史对钙质砂地

基动力特性的影响，为 MICP处理可液化钙质砂地基
提供试验基础。 

1  试验材料与方法 
1.1  试验土样及地基模型制备 

试验所用钙质砂取自南海某岛礁。图 1为其颗粒
的电镜扫描图，不同于陆源砂，钙质砂颗粒具有表面

多孔隙，形状多样，棱角度大等特性，这些颗粒特征

导致钙质砂与石英砂等陆源砂的力学特性具有明显的

差异性。试验所用钙质砂的颗粒级配如图 2所示，模
型地基钙质砂层不均匀系数 Cu = 3.55，曲率系数 Cc = 
0.97，特征粒径 d50 = 0.33 mm；钙质砂颗粒密度 Gs = 
2.73 g/cm3；最大孔隙比 emax = 1.44，最小孔隙比 emin = 
1.02。 

 

图 1 钙质砂电镜扫描 

Fig. 1 Scanning electron microscope (SEM) images (in different  

close-up views) of calcareous sand 

 

图 2 试验所用钙质砂级配曲线 

Fig. 2 Grain-size distribution curve of calcareous sand  

模型地基采用上覆黏土层、底部饱和砂土层的水

平分层结构，模型土层分布如图 3所示。采用水沉法
制备饱和钙质砂土层，制样时确保砂土层饱和、分布

均匀，上覆黏土层密实、平坦。地基模型制作完成后，

通过室内试验测出饱和钙质砂层的相对密实度。 
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表 1 试验工况 

Table 1 Loading conditions 
菌液 胶结液 

工况 加固时间/h 
OD600 活性/(mUrea·min-1) 浓度/(mol·L-1) 用量/L 

Dr/% 加速度峰值/g 

UN-1 — — — — — 41.3 0.15，0.20 
UN-2 — — — — — 43.1 0.30 

MICP-1 27  0.8 3.996 1.0 50 40.1 0.15，0.20 
MICP-2 0.7 3.794 0.5 100 39.8 0.15，0.20 
MICP-3 

54 
0.7 3.524 0.5 100 42.3 0.30 

1.2  传感器的布置 

试验采用南京工业大学土木工程与防灾减灾重点

试验室的振动台系统，该振动台系统可在水平方向以

及竖直方向振动，其最大振动频率为 50 Hz、最大加
速度为 2g。试验采用的模型土箱为自行研制的叠层剪
切型土箱，该土箱内尺寸为 700 mm（长）×460 mm
（宽）×650 mm（高）。剪切型土箱可以为土体提供
较为理想的剪切变形条件，能够较好地消除边界效应。 
本试验利用的传感器主要有孔压计、加速度计及

激光位移计。针对以往学者开展的 MICP处理液化砂
土的振动台试验结果，加固后土体的超孔隙水压力反

应较小，故选用最大量程为 10 kPa的孔压计，其直径
为 5 mm，采用水压法进行标定。加速度计采用防水
型加速度计，按照地基土的质量密度对加速度计进行

配重，尽量减少加速度传感器与地基土之间的相互影

响。激光位移计布置在模型表面中心位置，用来监测

振动过程中地基模型的地表沉降。试验传感器布置见

图 3。 

图 3 传感器布置图 

Fig. 3 Distribution of sensors 

1.3  微生物培养 

试验选用巴氏生孢八叠球菌株（ sporosarcina 
pasteurii），培养基主要成分及含量：Yeast extract 20 
g/L，NH4Cl 10 g/L，MnCl2∙H2O 12 mg/L，NiCl2∙6 H2O 
24 mg/L，溶剂为蒸馏水，采用标准 NaOH 溶液将培
养基 pH值调为 9.0。配制好的培养基经 121°C高温蒸
汽灭菌 20 min后，放入超净工作台冷却待用。试验使
用菌量为 10L，故采用工业发酵罐对菌种进行扩大培
养（30℃，培养 24～32 h），菌种接种比例为 1∶10。
试验所用菌液浓度及活性见表 1。 
1.4  MICP胶结试验 

如图 3所示，模型地基中预埋了 6根橡胶软管，
软管连接蠕动泵用来注入菌液以及循环胶结液。本试

验采用的橡胶软管直径为 1 cm，杨氏模量为 8 MPa，
尽可能的减小管子对地基动力反应的影响。为更好地

加固模型地基，管体通长设置了直径为 5 mm的圆孔，
圆孔沿管身布置间距为 5 cm。圆管管身包裹一层土工
布，防止砂颗粒进入管内引起注浆管堵塞。如图 3所
示，将注浆管和出浆管间隔布置，使胶结液能够在加

固区均匀分布，提高MICP加固的均匀性。 
地基模型制备完成后，在自重作用下静置 24 h，

使砂样充分固结。通过蠕动泵以 10 mL/min的速度往
模型中注入菌液与低浓度氯化钙溶液（0.05 M）的混
合液，菌液总用量为 10 L。注完菌液后，试样静置 6 h，
使细菌自然扩散，并充分吸附在钙质砂颗粒表面。饱

和钙质砂地基的抗液化加固一般不需要进行高强度的

MICP灌浆，故本文采用蠕动泵低压泵入胶结液（0.5 
mol/L或 1 mol/L等浓度尿素、氯化钙混合溶液），注
浆管单管注入速度为 15 mL/min。出浆管单管流速为
13 mL/min，略低于注浆管流速，确保胶结液与菌液充
分反应。通过蠕动泵循环灌浆达到设计加固时长后，

开展MICP加固钙质砂地基抗液化振动台试验。 
1.5  试验工况 

试验选择的激振荷载为正弦波，频率为 2 Hz、峰
值加速度 0.15g（0.2g）、历时 30 s。试验设计了 2个
未加固对比组以及 3个 MICP加固组，加固组主要考
虑不同的加固时长。除工况 UN-2、MICP-3外，所有
模型地基均采用两次正弦波加载：第一次采用正弦波

加速度峰值为 0.15g；振动结束后等待 6 h，待超孔隙
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图 4 地基若干点加速度时程(第一次加载，0.15g) 

Fig. 4 Acceleration responses of model foundation (first loading, 0.15g) 

加速度峰值为 0.15g；振动结束后等待 6 h，待超孔隙
水压力消散后，进行第二次加载，加载峰值为 0.2g。
为了对比不同动荷载强度条件下，MICP 处理后钙质
砂地基的动力特性，试验还设计了工况 MICP-5（加
固 54 h，动荷载峰值 0.3g）。由于试验采集故障，
MICP-5 未能采集到加速度与地表沉降数据，故本文
只给出该工况动孔压反应时程。具体试验工况如表 1
所示。 

 

2  微生物加固钙质砂地基动力反应特性 
MICP 处理后，钙质砂颗粒间产生““碳酸钙联

结”，地基土的结构性增强。加固效果越好，土体结构

性越明显，其动力反应特性与未加固工况（散粒结构）

动力特性的差异也就越大。本文主要通过地基加速度

响应特征、超孔隙水压力发展、地表沉降等方面对

MICP加固钙质砂地基抗液化性能进行分析。 
2.1  地基加速度响应特征 

图 4为各工况振动过程中地基土加速度响应。振
动开始后 4～5 s，未加固地基发生液化现象，由于液
化砂土层的“滤波减震”作用，地基不同深度处的加

速度都存在衰减现象，且越靠近地表（A3）衰减越明
显，呈现出典型的液化土加速度响应特征。经 MICP
加固后，地基不同深度处的加速度均出现不同程度的

放大效应，且越靠近地表放大现象越明显。对比工况

MICP-1、MICP-2 可以发现，加固效果越明显，加速
度峰值对应的振动时间越长（MICP-1约为振后 5 s，

MICP-2约为 17 s），而且越靠近模型顶部，出现加速
度峰值所需振动时间越长，这符合剪切波的传播规律。 
图 5为模型地基各深度加速度放大系数分布图。

未加固工况 UN-1 模型地基同一深度不同位置处的加
速度放大系数差距很小，这从侧面表明了试验制样的

均匀性以及模型箱的边界效应对地基动力反应的影响

较小。UN-1各深度处的加速度放大系数均小于 1，且
越靠近模型表面放大系数越小。加固工况 MICP-1、
MICP-2 加速度放大系数沿模型深度的分布规律与未
加固工况 UN-1相反，各位置处的放大系数均大于 1，
且沿深度方向逐渐较小。同一深度，MICP 模型地基
不同位置处的加速度放大系数差异较大，这主要是微

生物加固的不均匀性导致的。 

图 5 地基加速度放大系数 

Fig. 5 Acceleration amplification coefficients with model depth 

2.2  地基超孔隙水压力发展特征 

图 6为第一次加载各工况超孔压时程。由图可知，
未加固工况与 MICP加固工况的孔压发展规律差异明
显。振动开始后，未加固工况 UN-1 在很短时间即达
到液化或接近液化。但是地基模型底部（深度 45 cm
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图 6 地基若干测点处的超孔压时程(第一次加载，0.15g) 

Fig. 6 Time histories of dynamic pore pressure (first loading, 0.15g) 

处）的超孔压达到 3.4 kPa（上覆有效应力）后很快就
出现消散现象，且随激振而持续消散；反观上部土体

（深度 25 cm 处），超孔压达到峰值后仍维持一段时
间，这与模型内部孔隙水向上排水路径有关。区别于

未加固工况，MICP 加固后地基土超孔压积累与上升
速度相对缓慢，且最终超孔压比达不到 1.0。事实上，
在其它影响因素不变时，未加固饱和钙质砂地基的抗

液化强度主要与土体密实度及颗粒排列有关。然而，

不同于未加固工况，MICP 胶结钙质砂的抗液化强度
不仅仅与土体密实度及颗粒排列规律有关，还与颗粒

胶结强度相关。 
此外，工况 MICP-2 的超孔压发展大致可分为 3

个阶段：①稳定振荡阶段（0～10 s），此阶段内土体
颗粒间的胶结结构相对稳定，模型地基整体振动不发

生剪切变形。因此，该阶段内地基土不产生明显的体

应变，超孔压也基本不发展。②快速增长阶段（10～
20 s），随着持续激振，此阶段内土体胶结结构逐渐发
生破坏，地基超孔压快速积累。在循环荷载作用下，

这一阶段土体超孔压与密砂的孔压反应十分相似，表

现出剪胀、剪缩交替出现现象。相对于其他阶段，此

阶段的超孔压振动幅度较大并出现瞬时的负孔压，这

可能是由于局部胶结结构发生脆性破坏导致的。③平

稳阶段（20～30 s），这个阶段地基各位置处超孔压变
得平稳，孔压比大概保持在 0.5～0.6。值得注意的是，
地基土加速度峰值出现的时间与超孔隙水压力达到最

大值的时间是对应的，这表明加速度出现峰值的主要原

因是孔隙水压力上升，土体结构发生脆性破坏导致的。 
对比工况 MICP-1 与 MICP-2 可知，虽然加固时

间越长，土体超孔压的积累速度越慢，但最终达到最

大超孔压数值差距并不明显，两个工况均未发生液化

现象。因此，在采用MICP处理可液化钙质砂地基时，
可根据实际工程需求选择合理的加固时间。 

图 7为工况 UN-2、MICP-3钙质砂地基超孔压发
展时程，这两个工况的基底输入加速度幅值为 0.3g。
由图 7可知，与加速度峰值为 0.15g的工况（UN-1、
MICP-1）相比，0.3g加速度峰值工况的超孔压积累较
快。振动开始后 1～2 s，未加固工况 UN-2孔压比即
达到 1.0。因地表黏土层开裂，UN-2工况孔压达到峰
值后不能维持，消散速度较快。 

 

图 7 地基若干测点处的超孔压时程(第一次加载，0.3g) 

Fig. 7 Time histories of dynamic pore pressure (first loading, 0.3g) 

MICP-3工况的动孔压累积特性与MICP-2相似，
可分为稳定振荡阶段、快速增长阶段及平稳阶段 3个
阶段。因基底动荷载峰值较大，MICP-3 工况稳定振
荡阶段持续时间（约为 5 s）相对于MICP-2（约为 10 
s）较短，说明微生物加固后的钙质砂地基的动力特性
不仅与加固程度有关，还与动荷载强度有关。在振动

15 s后，MICP-3模型上部 P2处的超孔压值达到峰值
1.9 kPa（上覆有效应力），而底部 P1测点的超孔压未
能上升到上覆有效应力 3.4 kPa，且在达到峰值后持续
消散。由此可见，经 MICP加固后的钙质砂地基抗液
化强度得到较大提高；同时，在采用 MICP处理饱和
钙质砂地基时，应提高浅层土体的加固强度，防止较



1028                         岩  土  工  程  学  报                                    2020年 

强地震时发生液化现象。 
为更清晰的分析加固地基超孔压发展规律，图 8

对各工况超孔压发展阶段时长进行了汇总。由图 8可
知：稳定振荡阶段只出现于各加固工况，未加固工况

不存在稳定振荡阶段；相同条件下，加固工况的快速

增长阶段持续时间要大于未加固工况。稳定振荡阶段

及快速增长阶段的持续时间与土体加固程度和动荷载

强度有关。MICP-2 稳定振荡阶段及快速增长阶段分
别维持了 10，11 s，而对应加固时间较短的MICP-1，
稳定振荡阶段及快速增长阶段只持续了 2，5 s，这说
明加固强度及均匀性越好，稳定振荡阶段及快速增长

阶段维持得越久，地基抵抗振动液化能力越强；

MICP-3 的稳定振荡阶段时长只有 MICP-2 的 60%左
右，表明振动荷载强度越强，稳定振荡阶段持续时间

越短，这与动荷载能量积累有关。 

 

图 8 各工况各阶段时长 

Fig. 8 Duration of each stage in cases 

2.3  模型地表沉降 

因 MICP-3 的数据采集异常，这里给出 UN-1、
MICP-1及MICP-2中模型地表沉降时程，如图 9所示。
经 MICP 处理后的模型地基沉降量明显减小，UN-1
地表沉降约为 19.2 mm，MICP-1地表沉降为 10.5 mm，
而MICP-2地表沉降只有 6.6 mm，相对于未加固工况
减小了近 63%。对比不同工况的地表沉降，MICP 处
理地基（MICP-1及MICP-2）沉降发展规律与未加固
工况（UN-1）存在明显区别。与孔压发展规律一致，
处理后的 MICP-2地表沉降也可分为 3个阶段：①稳
定振荡阶段（0～10 s），此阶段内，土颗粒间的胶结
未发生破坏，土样模型处于弹性阶段，地表不发生沉

降；②快速增长阶段（10～20 s），随着持续加载，胶
结结构开始破坏，地表开始沉降，且沉降速率逐渐增

大；③平稳阶段（20～30 s），此阶段内地表沉降逐渐
稳定。各个阶段时长与加固程度（加固强度及加固均

匀性）有关。 

3  振动历史对微生物加固钙质砂地基

动力特性的影响 
待第一次加载产生的超孔隙水压力完全消散后，

进行第二次加载，研究振动历史对微生物处理饱和钙

质砂地基抗液化性能的影响。 

图 9 地表沉降曲线(第一次加载，0.15g) 

Fig. 9 Time histories of vertical settlement of soil during shaking  

(first loading, 0.15g) 

3.1  地基加速度响应特征 

图 10为各工况第二次加载地基土加速度响应。工
况 UN-1、MICP-1模型地基各深度处的加速度均出现
放大现象，并且在整个振动过程中未出现明显的衰减

现象，表明土体未发生明显的软化或液化现象。经历

第一次加载后，UN-1、MICP-1 的地基抗液化强度得
到了提高，主要原因是：①未加固工况，未加固工况

在第一振动后发生地震液化现象，待模型超孔隙水压

力消散后，地表产生了 1.9 cm沉降，钙质砂颗粒重新
排列、咬合，地基密实度提高（从 41.3%变为 60.1%），
因而未加固地基的抗液化强度得到很大提高；②

MICP-1工况，经MICP处理后，模型地基的动力特性
得到了改善，因此第一次加载，土体未发生明显的液

化现象。但由于动荷载的持续作用，钙质砂间的MICP
胶结颗粒发生了软化及破坏，待超孔压消散后，地表

产生了 1.2 cm 沉降，地基密实度从 40.1%提高为
50.3%，地基土的密实度的提高使得地基的抗液化强
度得到提高，因此，第二次加载 MICP-1 工况未发生
液化。 
第二次振动，MICP-2 地基各深度加速度峰值均

大于基底输入加速度峰值。在振动开始 2 s左右，加
速度发生衰减，越靠近地表衰减越明显，主要原因是

由于土体胶结颗粒破碎，地基结构软化，孔压上升导

致的。第二次加载 MICP-2 加速度发生衰减也从侧面
表明：第一次加载时（0.15g），虽然工况 MICP-2 地
基超孔压有所发展，但仍存在一些强度较高的胶结结

构未完全发生破坏，而这些胶结结构在第二次振动过

程中（0.2g）强度发生了衰减。 
3.2  地基超孔隙水压力发展特征 

图 11为第二次振动土体动孔压时程曲线。随着动
荷载的循环作用，工况 UN-1 及 MICP-1 的土样表现
出剪胀、剪缩“交替”现象，超孔压正、负交替出现，

振幅较大（上、下振幅约为 2 kPa）且无明显上升趋势，
表明第一次加载后，土体密实度提高，UN-1及MICP-1
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图 10 地基若干点加速度时程(第二次加载，0.2g) 

Fig. 10 Acceleration responses of model foundation (second loading, 0.2g) 

地基土由松砂变为密砂。 

图 11 地基若干测点处的超孔压时程(第二次加载，0.2g) 

Fig. 11 Time histories of dynamic pore pressure (second loading, 

 0.2g) 

振动历史对饱和钙质砂地基的抗液化性能影响较

大。激振约 6 s后，工况MICP-2模型地基上部 P2测
点的超孔压达到峰值，发生液化；而底部 P1 超孔压
只上升至 2.5 kPa 左右，未发生液化。第一次振动中
表现出较高抗液化强度的工况 MICP-2（加固强度较
高），在第二次振动时其抗液化能力却要低于未加固工

况 UN-1及MICP-1。主要原因是MICP胶结钙质砂的
抗液化强度不仅仅与颗粒胶结强度相关，还与土体密

实度及颗粒排列规律有关。经过第一次振动后，虽然

MICP-2颗粒间的胶结强度要高于 MICP-1及 UN-1，
但其密实度却远远小于其它两个工况，因而其抗液化

强度也相对较低。 

综上所述，针对微生物灌浆加固钙质砂地基工程，

应根据当地的抗震设防烈度来设计合适的 MICP加固
强度，在地震发生后需对钙质砂地基（尤其是靠近地

表的土体）进一步加固，以防止胶结强度损失导致地

基在下次地震中发生液化。 
3.3  模型地表沉降 

图 12为第二次振动各工况的地基地表沉降曲线。
工况MICP-2的地表沉降值为 6.6 mm，大于其余两个
工况。工况 UN-1及MICP-1的地表沉降分别为 4.3，
5.2 mm，约为第一次加载地表产生沉降的 22%，50%。
可以看出，各工况第二次加载过程中产生的地表沉降

要小于第一次加载，这表明振动历史能够有效的改善

地基沉降。第二次振动时，虽然MICP-2地基 P2测点
处发生了液化，但由于振动历史的作用，模型地表产

生的沉降要远小于 UN-1、MICP-1工况第一次振动产
生的沉降。 

图 12 地基表面竖向位移时程曲线（第二次振动，0.2g） 

Fig. 12 Time histories of vertical settlement of ground surface  

.(second loading, 0.2g) 
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表 2为部分工况地表沉降汇总表。两次振动后，
MICP-1、MICP-2 两组模型地基表面累积沉降分别为
15.7，13.2 mm，远小于未加固工况 23.5 mm，说明
MICP加固可有效降低地表沉降。 

表 2 第一、第二次振动地表沉降 

Table 2 Ground subsidences during shaking 
地表沉降/mm 

工况 
第一次加载 第二次加载 累计 

未加固 UN-1 19.2 4.3 23.5 
MICP-1 10.5 5.2 15.7 
MICP-2 6.6 6.6 13.2 

3.4  振前、后地基模型密实度 

图 13为通过地表沉降数据换算得到的振前、后模
型地基的密实度。振前各组地基土密实度基本一致，

均为 40%左右。第一次加载后地基密实度显著提高，
未加固工况 UN-1密实度提高了 46%，MICP-1提高了
26%，而加固效果最好的 MICP-2 的土体密实度只提
高了 18%。可见第一次振后地基土密实度增加幅度与
土体胶结强度有关，胶结结构越稳定，振动过程中产

生的破坏就越小，相应振后沉降值也越小，土体密实

度变化越不明显。第二次加载，各工况模型地基土密

实度提高幅度明显要低于第一次加载，UN-1、MICP-1
及MICP-2土体密实度分别提高了 7%，10%及 12%。
振动历史会导致砂颗粒重新排列、地基密实度提高，

从而改善未加固场地的抗液化性能。 

图 13 振动前、后模型地基密实度 

Fig. 13 Relative densities of model foundation before and after  

shaking 

4  结    论 
基于振动台模型试验研究了微生物加固钙质砂地

基动力反应特性，分析和比较了不同加固时间下地基

加速度响应特征、超孔压发展特征以及模型地表沉降

规律，探讨了振动历史对钙质砂地基动力反应特征及

抗液化性能的影响，得到以下 3点结论。 
（1）MICP灌浆加固技术能够有效提高饱和钙质

砂地基的抗液化性能，经 MICP处理后的钙质砂地基
动孔压与地表沉降均有所降低；处理后地基不同深度

处的加速度均出现不同程度的放大效应，越靠近地表

放大现象越明显，有必要考虑提高液化阻力和尽量减

少不必要的地表放大运动之间的权衡；加固土样同一

深度不同位置处的加速度放大系数差异较大，表明微

生物灌浆加固存在一定的不均匀性；此外，在采用

MICP 处理饱和钙质砂地基时，应提高浅层土体的加
固强度，防止较强地震时发生液化现象。 
（2）MICP胶结钙质砂动孔压以及地表沉降发展

可分为 3个阶段：稳定振荡阶段、快速增长阶段及平
稳阶段，各个阶段持续时长与加固程度（加固强度及

加固均匀性）及动荷载强度有关；在快速增长阶段内，

加固地基超孔压反应特征与密砂的孔压反应十分相

似，此阶段的超孔压振动幅度较大并出现瞬时的负孔

压，这是由于局部胶结结构发生脆性破坏导致的。 
（3）振动历史能够有效的改善地基沉降，各工况

第二次加载过程中产生的地表沉降均要小于第一次加

载；振动历史导致砂颗粒重新排列以及地基密实度提

高，从而提高了未加固场地的抗液化性能；针对微生

物灌浆加固钙质砂地基工程，在地震发生后需对钙质

砂地基（尤其是靠近地表的土体）进一步加固，以防

止胶结强度损失导致地基在下次地震中发生液化。 
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摘  要：目前基坑计算时，被动区土体采用线弹性弹簧模拟有较大不合理之处。为使基坑变形计算更接近实际监测结

果，在计算时被动区应采用反映土体非线性变形特征的弹簧。建立了双曲函数土体弹簧模型，通过现场监测数据反分

析了 30多个基坑的被动区土体非线性弹簧参数。针对一个典型工程，通过原位测试方法获取了土体的非线性弹簧参数。
依据反分析结果，讨论了通过反分析获得参数与通过原位测试获得参数的相关关系。成果对引入非线性弹簧改进基坑

算法有借鉴意义。 
关键词：非线性弹簧；监测数据；反分析；原位测试；变形 
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Nonlinear soil spring model and parameters for calculating deformation of 
enclosure structure of foundation pits 

WANG Hong-xin1, 2, LI Xue-qiang1, YANG Shi-fei3, LU Jia-feng3 
(1. Civil Engineering Shanghai University, Shanghai 200444, China; 2. Shanghai Urban Construction Municipal Engineering Co., Ltd., 

Shanghai 200065, China; 3. SGIDI Engineering Consulting (Group) Co., Ltd., Shanghai 200093, China) 

Abstract: At present, when calculating deformation of foundation pits, it is unreasonable to use linear elastic spring to simulate 

the soil in the passive area. In order to make the calculation of foundation pit deformation closer to the actual monitoring results, 

the spring reflecting the non-linear deformation characteristics of soil should be used to simulate the soil in the passive zone 

during the calculation. In this study, a hyperbolic function soil spring model is established, and the parameters of non-linear 

spring in the passive zone of more than 30 foundation pits are analyzed based on the monitoring data. For a typical project, the 

parameters of the non-linear spring are obtained by the in-situ testing method. Based on the back analysis results, the correlation 

between the parameters obtained by back analysis and those obtained by in-situ testing is discussed. The results of this study 

can be used for reference when introducing non-linear elastic spring to improve the algorithm of foundation pits. 

Key words: nonlinear spring; monitoring data; back analysis; in-situ testing; deformation  

0  引    言 
近年来，伴随地下空间的快速开发，基坑工程事

故呈频发态势。基坑失稳前往往表现出围护变形的快

速发展，成为破坏的典型前兆之一。显然，如果能够

较准确地预测基坑变形的发展趋势，区分出异常变形，

对基坑事故预警有重要意义。但实际上，即使针对正

常变形的基坑，算得的变形与实际监测结果也有较大

差异。基坑围护结构的变形计算方法一直是岩土领域

关注和研究的热点问题之一。 
目前，基坑围护结构的变形计算方法主要有[1]古

典方法（如等值梁法、塑性铰法）、解析方法（如山肩

邦男法）、把土体作为实体单元的二维或三维有限元法

以及杆系有限元法。相比于其它方法，杆系有限元法

有模型简单、荷载明确、所需计算参数少且便于利用

工程经验等诸多优点[2]被广泛地应用于实际基坑工程

设计中。在国内各类规范[3]中，杆系有限元法的被动

区土体均被假设为线弹性弹簧——文克勒地基弹簧。
实际上，几乎所有土工试验都发现，土体在应力变化

时的应变发展表现出明显的非线性特征，弹性段非常

短；对大多数基坑围护，在基坑底部附近，围护墙的

─────── 
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位移都超出弹性范围。但是，土体的应力与变形关系

的非线性特征在基坑工程变形分析中并没有得到反

映。实际上，基坑规范推荐的用于计算的土体基床系

数都属于等效弹簧，上海等地方规范[4]给出的建议值

范围往往非常大（表 1）。在计算时往往依据自己的经
验选取基床系数值，导致不同工程师针对同一设计得

到差异很大的计算结果。另外，由于假定弹簧为线性

的，使得在围护墙底的小应变区土体的刚度被取得明

显偏低，导致应用杆系有限元法经常算出在实际监测

中没有出现的异常“踢脚”变形。因此，有必要在基

坑的杆系计算模型中引入非线性土弹簧，以得到更接

近现场监测结果的变形，使围护结构的受力计算和配

筋更加合理。 
表 1 水平向基床系数 kH的规范建议值 

Table 1 Standard recommended values of horizontal subgrade  

.coefficient kH 
地基土分类 kH/(103kNûm-3) 
流塑的黏性土 3.0～15 

软塑的黏性土、松散的粉砂性土和砂土 15～30 
可塑的黏性土、稍密—中密的粉性土和砂

土 3.0～15 

坚硬的黏性土、密实的粉性土、砂土 15以上 
水泥参量<8% 10～15 水泥土搅拌桩

加固，置换率
>25%  水泥参量>13% 20～25 

在土工计算中，被引入最多的土体非线性计算模

型是双曲线模型，最有名当属邓肯–张土体本构模型[5]。

学者们对双曲线模型热衷的原因是该模型参数简单，

两个参数均有物理意义；其中的极限承载力还能够与

土力学中广泛发展的极限状态法联系在一起，使双曲

线模型更易于被推广应用。杨光华等[6]在地基沉降计

算中采用基于压板试验的土体双曲线模型计算了用于

沉降计算的变形模量。在桩在受水平方向力作用下的

变形计算中，土弹簧的双曲模型也被广泛应用。但是，

基坑变形中，土体双曲线非线性弹簧一直没有被真正

应用，主要原因是非线性弹簧的参数测定存在较大困

难。 
为了测定基坑计算时被动区土体的双曲函数参

数，最容易被想到的就是能够反映应力–变形关系的

原位测试试验，如扁铲侧胀试验、旁压试验和压板试

验。但这些的测定方法都与基坑的实际受力情况有明

显差异，且存在较大的尺寸效应。如果直接把基于试

验结果得到非线性双曲线弹簧模型直接应用于基坑变

形计算显然是不恰当的。当然，也可以基于基坑监测

变形通过反分析得到双曲线模型参数。如果在一个地

区基坑实例足够多，就可以建立基于原位测试得到的

参数与基坑反分析得到的参数的相关关系。由此，就

可以基于原位测试得到可用于基坑计算的被动区土体

双曲线模型了。 
本文就是基于上述思路开展研究的。最终，给出

了针对上海地区基坑变形计算的非线性土体弹簧的建

议参数指标。这一指标对在基坑变形分析中引入有依

据的非线性弹簧有重要意义。 

1  基坑被动区土体弹簧模型 
1.1  基坑增量法杆系有限元计算模型 

在基坑开挖过程中，一般需要设置多道支撑来维

持基坑的稳定。挖土时需要分层分段进行，在挖到设

定深度时应及时架设支撑，之后，再继续开挖直至完

成。在这一过程中，支撑体系和水土荷载不断发生着

变化，每一步的计算模型都在改变。为了反映施工过

程对变形计算的影响，杨光华[7]提出了考虑施工过程

的基坑支护结构的增量计算法，其计算模式如图 1所
示。坑内土体用线性弹簧来模拟，弹簧数量根据开挖

量来对应删减。删减弹簧会导致已发生变形土体抗力

的消失，所以，后一次计算时的计算模型需要将前一

次开挖掉的土体抗力反向加在围护结构的对应位置，

形成反向作用荷载 f；同时，还需要根据当前开挖步
施加主动区土压力的增量。变形和内力求解采用杆系

有限元的方法。这一模型在基坑计算中被广泛推广应

用，在基坑计算中发挥了巨大的作用。其计算结果被

作为围护配筋设计和支撑选型的主要依据。 

 

图 1 增量法杆系计算模型 

Fig. 1 Computational model for incremental method 

1.2  文克勒线性弹簧及其缺陷 

 把土体假设为线弹性弹簧是文克勒（Winkler）提
出的。该模型是最简单的土体本构模型，其把结构与

土体间的接触关系假定为各自独立的弹簧，弹簧所受

的压力强度 p与该点的变形量 s成正比，其比例系数
k 被称为基床系数，基床系数则可以认为是由地基土
所组成的互相独立的弹簧系统的弹簧刚度。文克勒模

型首先被应用于弹性地基梁分析，进一步被引入到基

坑的变形计算模型。根据上海市基坑工程技术规范[4]，
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在基坑开挖面以下，水平向弹簧支座的压缩弹簧刚度

为 KH，  
        H HK k bh=   ，               (1) 

式中，KH为土体水平向压缩弹簧刚度（kN/m），kH为

地基土的水平向基床系数（kN/m3），b，h为土弹簧的
水平向和垂直向计算间距（m）。 
水平向基床系数的建议值见表 1。从表 1 可以看

出，水平向基床系数的建议值范围较大，范围的上限

值为下限值的 2～5倍。 
从直觉来看，土弹簧的线性模型有明显不合理之

处。但是，由于只有一个参数，在有经验可循时，该

模型的优势非常明显：一个有经验的工程师往往能根

据以往经验确定被动区土体的经验基床系数，计算得

到大致与工程实际接近的变形值。但过大的建议值范

围使不同工程师的计算结果很难一致；另外，该模型

在土体处于小应变状态时是非常不合理的，因此，往

往算出异常的墙体“踢脚”变形。 
1.3  土体双曲非线性弹簧及等效基床系数 

为考虑土体刚度随变形发展不断弱化的非线性特

征，可考虑引入两个参数的非线性模型。考虑到被动

区土体先处于刚度较大的小应变状态；随着变形的发

展，土体刚度不断降低，在达到被动土压力时，土体

刚度会变得很小。这一过程与邓肯–张本构模型有极大
的相似度，本文把两者关联起来，运用邓肯–张模型的
基本思想对非线性弹簧模型进行理论分析。假定基坑

被动区土体的非线性弹簧满足双曲函数关系： 

                 sp
a bs

=
+

  ，              (2) 

式中，s为围护结构水平位移，p为对应位置处的土压
力强度，a，b为与土层性质有关的参数。 
当 s→0 时，可由式(2)得到初始切线刚度 k0，

k0=1/a；当 s→∞时，极限土压力 pult=1/b。具体见图 2。 
在进行基坑变形计算时，针对不同变形，取图 2

中的割线刚度更符合土体的力学性质。该刚度即为土

体基床系数，只是该基床系数不是常量，是变形的非

线性函数。针对具体基坑监测数据进行反分析，可以

得到不同变形时土体基床系数。从后面的应用实例可

以看出通过反分析得到的刚度与土体变形间的非线性

关系很接近双曲线模型。通过反分析方法还可以得到

双曲线模型的两个经验参数。要利用反分析结果取得

土体双曲线模型参数，需要用到下面给出的等效基床

系数概念。 
传统的基床系数为 

pk
s

=   。              (3) 

如果采用图 2所示的双曲函数关系，可以得到不

同变形时的等效刚度（其物理意义见图 2）： 
1pk

s a bs
= =

+
  。             (4) 

从式（4）可知，基床系数不是线性的，是位移的
非线性函数。当 s→0时，可得初始切线刚度 k0=1/a；
当 s→∞时，k→0。随着变形发展，土体刚度在不断衰
减。而采用两个参数 a，b就可以反映出这一非线性特
征。下面将基于这一个思路，通过反分析得到土体的

非线性参数。 

图 2 非线性弹簧 p–s关系图 

Fig. 2 p-s relation of non-linear spring 

2  应用反分析方法获取双曲线模型参

数的方法 
如果在基坑的变形计算中引入非线性弹簧，就需

要确定参数 a，b，具体值可基于监测数据通过反分析
获得。路家峰[8]提出了一个重要的反分析方法，下面

简述一下具体的处理思路。 
通常，在基坑的杆系有限元计算时，先设定被动

区弹簧的刚度，然后将其冲入到总刚度矩阵中去，并

结合围护上的水土荷载、边界条件来计算围护结构的

位移和内力。相反地，若已知结构的位移、水土荷载

和边界条件，也可以逆向求解坑内土弹簧的刚度。这

样便求得了 k，s的点坐标关系。 
考虑到实际工程中桩侧土分层较多，并且需要获

取沿桩深度方向土的水平向基床系数值，在弹性地基

杆系有限单元法理论基础上使用了 Matlab 工具对弹
簧刚度进行了反向推求。根据有限元计算的基本方程：  

[ ] [ ][ ]F K D=   ，              (5) 

式中，[ ]F 为围护结构外荷载，[ ]K 为总刚度矩阵，[ ]D
为围护结构的位移。在反向推求时，水土压力已知，

并由基坑监测数据求得计算点处的位移。其中，总刚

度矩阵包含了围护结构刚度矩阵 ke（已知）和被动区

土弹簧刚度矩阵 ks（待求），具体为 

e s[ ] [ ] [ ]K k k= +   。             (6) 

反分析流程如图 3所示。应用该方法求得 ks后，
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就可建立被动区土弹簧刚度与围护结构水平变形的关

系；通过最小二乘法拟合，就可以求得基于基坑变形

监测数据的经验 a，b值了。 

图 3 反分析流程图 

Fig. 3 Flow chart of back analysis 

3  运用原位测试方法获取双曲线参数 
还有一个获取 a，b值的思路，就是通过可以测得

应力–变形关系的原位测试方法计算。其中，扁铲侧

胀试验、旁压试验和螺旋板试验都是可供选择的原位

测试方法。3 个试验的测试工况都与基坑情况有较大
差异：扁铲侧胀试验是通过一个可以水平向变形的圆

形薄膜施加作用的；旁压试验是轴对称膨胀受力；螺

旋板试验采用圆形压板，且是竖向施加荷载。这些试

验要么加载方向与基坑受力情况不符，要么加荷方式

不是平面应变状态。而且，加荷面积都尺寸较小，与

基坑的工况差异较大。可以想象，通过试验测得的 a，
b 值不能直接用于基坑的变形计算。但如果基于同一
工程，既通过反分析获取了经验 a，b值，又通过试验
获取了基于原位测试试验的 a，b值（下文记为 a′，b′，
以示与基于监测反分析取得 a，b值的区别），就可以
得到两者之间的转换系数了。 
3.1  旁压试验 

旁压试验是地质勘察中常用的一种原位测试方

法，其成果可用于确定土的水平基床反力系数。它的

工作原理是向圆柱形旁压器内逐级充气加压，使得旁

压膜侧向膨胀扩张，由膜片将压力传递给周围土体，

使土体发生变形直到破坏，进而得到压力增量与体积

增量之间的关系。如图 4所示，典型的旁压曲线一般
可以分为 3个阶段： 
（1）初始阶段（0—P0 段），反映了受扰动土的

压缩。  
（2）拟弹性阶段（P0—Pf段），旁压器的压力与

体积变化近似成正比关系。 
（3）塑性阶段（Pf—Pl 段），压力与体积呈现非

线性关系，随着压力增大，体积增加急剧，最终破坏。 
但是，由图 4 得到的斜率(ΔP/ΔV)并不是基床系

数，与图 2中的等效基床系数概念相异。上海市岩土
工程勘察规范[9]规定旁压试验的基床系数 Km： 

m
PK
R

∆
=

∆
  ，               (7) 

式中，ΔP为临塑压力与初始压力之差， P∆ =Pf-P0，

ΔR 为临塑压力与初始压力对应径向位移之差，ΔR= 
Rf-R0。 

图 4 典型的旁压曲线 

Fig. 4 Typical curve of pressuremeter tests 

由式（7）可见，基床系数应该是由压力增量与半
径增量的关系求得，计算时需将试验测得的压力与体

积增量的关系转换为压力与半径增量的关系。式（7）
为弹性阶段求得的基床系数，为了描述非线性基床系

数的变化全过程，ΔP，ΔR 应当是对于旁压曲线发展
全过程而言的。旁压试验得到的体积增量 ΔV，可以
根据旁压器的高度 h 和原始体积 VC换算成半径增量

ΔR。在绘制 ΔP-ΔR 关系图时，需将坐标原点移动到
弹性阶段开始点 P0处。通过对数据的整理发现，ΔP，
ΔR 呈现出较强的双曲线关系，即满足式（2），具体
可见图 7。旁压试验的 a′，b′值可以选用式（2）的
函数进行双曲线拟合计算。 
3.2  扁铲侧胀试验 

扁铲试验可以用来评价土的类型、塑性状态及估

算地基土的水平基床系数。其工作原理是用静力或者

锤击力将一扁平形探头贯入土中，分别测出膜片中心

侧向膨胀 0.05 mm和 1.10 mm位移时的气压值，以此
得出土层压力与变形的关系。扁铲侧胀试验能够高效

地测得侧向基床系数，并能近似连续反映基床系数随

深度的变化规律。但是扁铲试验也是有缺陷的，其最

大水平位移仅为 1.1 mm，所以无法估测其极限压力
值，也就无法得到b′值。由于扁铲侧胀试验为小应变
试验，所以可以近似地认为侧向基床系数试验值 Kh0

就是土体的初始刚度（1/ a′）。侧向基床系数试验值的
计算如下式[10]： 
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h0
3
2 (0)

PK
s
∆

=   ，             (8) 

式中，s(0)为扁铲探头膜片中心点的位移量，大小取
为 1.1 mm，ΔP为位移 1.1 mm时的土体压强增量。 
3.3  螺旋板试验 

螺旋板试验是将一螺旋形承压板通过人力或者

机械旋入地下的特定深度，通过传力杆对承压板施加

垂直荷载，在此过程中记录 p–s的关系的试验。螺旋
板试验可以用来评价土层的垂直向基床系数，典型的

p–s曲线关系如图 5所示，该曲线非常接近双曲线函
数关系。将试验记录得到的 p–s对应值代入式（2）
并进行双曲线拟合操作就可以求出双曲线参数。下文

通过具体工程实例来说明上述思想的应用。 

图 5 典型的螺旋板曲线 

Fig. 5 Typical curve of screw plate load tests 

4  典型工程实例  
4.1  工程概况 

上海田林路下穿中环路地道分下穿中环线暗埋

段、工作井和工作井外的地道暗埋段、敞开段 3种形
式。基坑的最大宽度约 20.0 m，最大挖深约 17.1 m。
中环线以西区域，工作井围护采用 800 mm厚地墙，
暗埋段围护采用 600 mm 厚地墙，敞开段采用 φ 850
和 φ 650SMW工法桩；中环线以东区域，接收井围护
采用 800 mm厚地墙，与接收井连接的部分暗埋段采
用 600 mm厚地墙，其余的暗埋段受高压走廊净空的
影响，采用φ 800@1000钻孔桩及φ 900@1100钻孔桩；
其余明挖段则采用φ 850 和φ 650SMW 工法桩。开挖

最深处的工作井设置 4道支撑，第一、二道为混凝土
撑，三、四道为钢支撑；其余暗埋段和敞开段按开挖

深度不同设置 1～3道支撑。该地段地基土的构成见表
2，表中的抗剪强度指标值采用的是固结快剪峰值。在
该工地现场，有针对性地进行了扁铲侧胀试验、旁压

试验和螺旋板试验等原位测试。下面分别给出测试和

数据分析结果以及基于变形监测数据的反分析结果。 
4.2  原位测试及结果分析 

原位测试地点位于田林路地道工程东侧敞开段，

如图 6中的方形区域。本次原位测试共进行了旁压、

扁铲、螺旋板 3 种不同类型的试验，其中，旁压孔 2
个（PY1、PY2），扁铲孔 2个（B1、B2），螺旋板孔
1个（D1）。 

表 2 地基土的构成与特征 

Table 2 Composition and characteristics of foundation soil 

层序 名称 层厚 
/m 

湿重度 
ρ/(kNûm-3) 

黏聚力
c/kPa 

摩擦角 
φ/(°) 

② 粉质黏土 0.7~2.2 18.5 19.0 19.0 

③ 淤泥质粉质

黏土 
4.80~7.30 17.6 12.0 18.0 

④ 淤泥质黏土 6.20~7.60 16.8 11.0 11.5 
⑤1-1 粉质黏土 5.30~8.10 17.9 14.0 19.0 
⑤1-2 粉质黏土 3.5~11.80 18.0 15.0 19.0 

⑤2 砂质粉土 2.3~13.70 18.5 5.0 31.5 

 

图 6 原位测试位置 

Fig. 6 Location of in-situ tests 

（1）旁压试验：旁压试验为预钻法试验，本次试
验采用法国梅纳 G 型旁压仪，测量箱压力为 0～10 
MPa，探头总长 650 cm，旁压器试腔高度为 21 cm，
外径为 70 mm。 

试验时，沿深度方向约每隔 2 m左右设置一个试
验点。按照旁压测试获取双曲函数参数的方法，对数

据进行处理，得到的双曲函数拟合结果见图 7与表 3。 
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图 7 旁压拟合图 

Fig. 7 Fitting chart of pressuremeter tests 

表 3 旁压参数 

Table 3 Parameters of pressuremeter tests 
层序 孔号 深度/m a′ /(10-6m3ûkN-1) b′ /(10-3kPa-1) 

4.5 21.500 5.09 PY1 6.0 31.200 4.09 
6.0 18.800 7.15 

③ 
PY2 

8.0  8.940 5.84 
10.0  8.960 4.09 
12.0  6.750 5.47 PY1 
14.0  5.060 3.77 
10.0  6.290 6.67 
11.0  7.400 5.77 

④ 

PY2 
15.0  8.580 3.55 
18.0  7.910 1.94 
20.0  4.320 2.76 PY1 
22.0  5.420 2.62 
18.0  6.650 2.90 
20.0  5.950 3.31 

⑤1-1 

PY2 
22.0  3.520 2.58 
24.5  4.200 1.76 
25.5  2.840 2.13 
27.0  2.330 1.91 PY1 

29.0  3.240 1.13 
24.5  2.950 2.17 
25.5  3.830 1.93 
27.0  2.760 2.05 

⑤1-2 

PY2 

29.0  3.020 1.45 
33.0  2.230 0.75 PY1 
37.0  2.240 1.09 
33.0  1.330 0.843 PY2 37.0  1.960 0.835 
40.0  1.120 0.67 
45.0  1.030 0.79 PY1 
50.0  0.744 0.52 
45.0  1.230 0.682 

⑤2 

PY2 50.0  0.948 0.493 

对 a′，b′值分别取倒数得到不同深度处初始刚度
与极限压力的大小，整理初始刚度与极限压力与深度

的关系，如图 8，9所示。由图 8，9可知：非线性弹簧
的初始刚度 k0与深度 H 有关，随着埋深的增加，k0也

逐渐增加，且增长趋势越来越快；极限压力 Pult也与深

度 H 有关，随着深度的增加而增加，并且增长趋势逐
渐变快。对每一层土进行统计分析，③、④、⑤1、⑤2

层土的初始刚度分别为 60953，144727，269035，804045 
kN/m3。极限压力分别为 188，216，492，1423 kPa。 

 

图 8 初始刚度与深度关系 

Fig. 8 Relationship between initial stiffness and depth 

 

图 9 极限压力与深度关系 

Fig. 9 Relationship between limit pressure and depth 

（2）扁铲试验：扁铲试验采用长 230 mm、宽 95 
mm、厚 15 mm的铲形探头（探头编号 1735），扁铲
侧胀仪型号为 DMT-W1。 
试验时，沿深度方向每隔 0.2 m取一个测试点。

从图 10中可以看出，在 0～20 m深度内，扁铲的初
始刚度值随深度而呈现出缓慢增长的趋势，其值由 5
×104 kN/m3发展到 1×105 kN/m3上下；在 20 m往后，
同一深度处的初始刚度值变化剧烈，较为离散。 

（3）螺旋板试验：螺旋板试验采用沉降相对稳定
法（慢速法）的试验方法，螺旋板头直径为 160 mm，
投影面积为 200 cm2，钢板厚度 5 mm，螺距 40 mm。
计量器具采用百分表（量程 50 mm）。对试验数据进
行处理，结果如图 11～13所示。 
从图 12，13中可以看出，初始刚度与极限压力均

随着深度增加而增加。通过对 3种不同的原位试验的
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总结分析发现，总体上来说，非线性弹簧模型的初始

刚度均随深度增加，极限压力的大小变化也是如此。

在 0～20 m深度范围内，各原位试验的初始刚度变化
大致范围为：旁压试验 1×105～2×105 kN/m3；扁铲

侧胀试验 5×104～1×105 kN/m3；螺旋板试验 2×
103～6×103 kN/m3。极限压力变化范围为旁压试验

200～400 kPa；螺旋板试验 200～500 kPa。 

 

图 10 初始刚度与深度关系 

Fig. 10 Relationship between initial stiffness and depth 

图 11 螺旋板拟合图 

Fig. 11 Fitting chart of screw plate load tests 

 

图 12 初始刚度与深度关系 

Fig. 12 Relationship between initial stiffness and depth 

 

图 13 极限压力与深度关系 

Fig. 13 Relationship between limit pressure and depth 

4.3  基坑变形数据的反分析结果 

在该基坑的施工过程中，进行了详细的监测。根

据基坑的变形监测数据，通过编制杆系有限元程序对

所有测斜点的所有开挖工况进行了反分析计算，得到

了沿桩身计算节点处的弹簧 k–s关系，并按照土层对
其进行了拟合、整理归纳，如图 14所示。可以看出，
③层土的双曲关系并不明显，主要是因为③层土只有

少部分位于支撑计算点以下，数据点不够丰富。④、

⑤1层土刚度与变形之间满足较强的双曲线关系。在变

形很微小时，刚度很大，随着变形的增大，刚度急剧

减小；变形增加到 1 cm左右时，刚度变化开始变得平
缓。通过对双曲线的拟合，求得了田林路工程中④层

土的 a，b值分别为 a=2.8214×10-6，b=1.135×10-2；

⑤1层土的 a，b值分别为 a=1.17596×10-6，b=6.49×
10-3。 
为了验证反分析结果，获得上海地区软土基坑非

线性弹簧的一般性规律，对上海地区总共大约 30个基
坑工程（含田林路）也开展了反分析工作，反分析数

据也表示在图 14中。总的说来，取得的海量数据在图
中呈带状分布，总体上确实符合双曲函数关系。图 14
是基于反分析获得的刚度与位移关系的散点图，图中

靠近上、下边缘处的红色线为上、下包络线，包络线

的函数形式与式（4）相同。因为图 14中的内外侧点
对上、下包络线的函数参数 a，b值影响较大，在获取
包络时，忽略了部分偏离密集区的较为离散的点。经

过多次试算，得到了④层土的上下包络线对应的 a值
分别为 1.54×10-5，1.29×10-5；b值分别为 0.00301，
0.0166。⑤1层土的上下包络线对应的 a值分别为 4.766
×10-6，5.46×10-6；b值分别为 0.00298，0.0128。此
时包络线包含了大部分点比较密集的区域，该区域即

为不同位移下的刚度范围的总和，其形状受到 a，b
值的共同影响，式（4）更能直接地说明这个结果。田
林路 k–s拟合线穿插其中。表 1给出的同样土层的基
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表 4 非线性弹簧参数 

Table 4 Parameters of nonlinear springs  
④层土 ⑤1层土 

参数 
a′  a b′  b a′  a b′  b 

扁铲 1 1.18×10-5 2.82×10-6  1.14×10-2 7.42×10-6 1.18×10-6  6.49×10-3 
扁铲 2 1.51×10-5 2.82×10-6  1.14×10-2 5.17×10-6 1.18×10-6  6.49×10-3 
旁压 1 6.92×10-6 2.82×10-6 4.44×10-3 1.14×10-2 4.32×10-6 1.18×10-6 2.03×10-3 6.49×10-3 
旁压 2 7.42×10-6 2.82×10-6 5.33×10-3 1.14×10-2 4.10×10-6 1.18×10-6 2.34×10-3 6.49×10-3 
螺旋板 2.73×10-5 2.82×10-6 3.12×10-3 1.14×10-2 1.36×10-5 1.18×10-6 1.83×10-3 6.49×10-3 

注：a， a′的单位为 m3/kN，b，b′的单位为 kPa-1。 

 

 

 

图 14 各层土的 k–s关系 

Fig. 14 k–s relationship of different layers of soil 

值范围：④层土为 3.0×103～1.5×104 kN/m3，⑤1层

床系数取土为 1.5×104～3.0×104。将此范围反映到图

14 中，虚线与包络线的交点则分别对应了不同的位
移。可以看出：上包络线对应的位移值及位移区间要

明显大于下包络；在较小位移和较大位移区，规范建

议值分别低估和高估了基床系数值。因此，在基坑设

计时，可以结合现场土质情况和围护结构的位移量，

通过查图的方法来确定基床系数的取值范围。 
4.4  反分析结果与原位测试结果的相关关系 

由于各种原位试验方法的测试机制和边界条件不

同，通过测试所获得的岩土参数差异较大，直接应用

于基坑计算必然导致较大误差。但如果不应用原位测

试手段就无法在施工前准确地应用非线性弹簧计算。

而由反分析推算的 a，b是理论上的“真实值”，但要
把非线性弹簧用于基坑计算时还没有围护变形监测结

果，这样，就必须通过原位测试等手段确定 a′，b′值。
所以，还需要建立两种通过不同路径取得参数间的经

验关系。 
由于本文针对田林路下穿中环路地道工程同时开

展了原位测试试验以及反分析工作，所以初步取得了

a，b 值和 a′， b′值之间的经验关系。具体经验关系
为 

          aa m a′ =   ，              (9a) 
            bbb m′ =   ，              (9b) 

式中，ma，mb为非线性弹簧参数的转换系数。 
在上述研究的基础上，可以初步提出针对上海土

层采用非线性土弹簧计算基坑时，应用原位测试手段

确定土层力学参数的经验参数转换系数范围，具体见

表 4。由表 4可以看出，扁铲 ma值范围是 4～7；旁压
ma值范围是 2～4；螺旋板 ma值约为 10；旁压 mb值

范围是 0.3～0.5；螺旋板 mb值约为 0.3。显然，上述
经验关系在积累足够的经验后，在用于基坑计算分析

时的精度会逐步提高。 

5  结    论 
在基坑设计时，被动区土体应当采用非线性的弹

簧模拟。本文给出了被动区土弹簧的双曲函数模型，

说明了获取双曲线模型参数的计算思路，并依据典型
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工程给出了双曲线模型参数的建议指标。 
（1）基坑被动区土体的刚度会随着位移的增大

而减小，采用双曲线模型更能够反映土体的非线性变

形特征。 
（2）可基于现场监测数据通过反分析获取典型

土体的双曲线模型参数经验范围。 
（3）依据原位测试等手段，再通过原位测试获取

参数与通过反分析获取参数的经验关系，可为基坑被

动区非线性弹簧刚度取值提供依据。 
（4）依托典型工程和多个基坑实例，给出了上海

两个典型土层的非线性基床系数参数的建议值，可用

于类似工程的计算分析。 
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摘  要：采用现场能量标定和试验的方法研究不同类型 DPT锤击数之间的相关性，探讨 DPT试验锤击能量的稳定性。
分析结果显示：DPT试验是一种锤击能量稳定且锤击效率较好的现场测试方法，不同类型的 DPT锤击能量传递率（ETR）
均值均能超过 80%，且落锤越重，探杆直径尺寸越大，能量传递率越高。通过能量传递率标定锤击数和现场试验的方
法，分别获取了不同类型 DPT锤击数之间的转化关系，且二者得到的不同类型 DPT锤击数之间的转化系数较一致，重
型 DPT试验得到的锤击数约为超重型 DPT 试验锤击数 2.5倍。能量测试仪获取的 ETR 实为锤击有效能量的传入率，
经过探杆的能量损耗才是贯入的实际有效能量，而探头贯入能量测试是一项尚需解决的技术。 
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Stability of DPT hammer efficiency and relationships of blow-counts                   
obtained by different DPT apparatuses 
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(1. Institution of Engineering Mechanics, China Earthquake Administration, Key Laboratory of Earthquake Engineering and Engineering 
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Abstract: The blow counts of different DPT apparatuses and their relationships are analyzed by means of the energy-calibration 

method which uses a pile dynamic analyzer (PDA) energy measurement and the in-situ DPT tests. The stability of energy 

transmitted into penetration tips is discussed. The analytical results demonstrate that the DPT is a reliable site testing technique 

with good hammering efficiency. The energy transfer ratios (ETR) of different types of DPT are high with the average values 

more than 80%. The relationships of blow counts calibrated by ETR values are consistent well with those obtained by the 

in-situ tests. The blow counts of heavy DPT tests with a hammer of 63.5 kg is in average 2.5 times those obtained by 

super-heavy DPT with a hammer of 120 kg, and the influence of rod diameters can be neglected. The ETR values measure the 

energy transmitted into the rod through hammer drops, i.e., hammering efficiency. However, the actual energy transmitted into 

soil usually reduces due to the energy consuming of rods and should be measured at the tip. The technique is expected to be 

solved in the future. 

Key words: dynamic penetration test; energy measurement; blow count; converting coefficient 

0  引    言 
地基工程原位测试技术是岩土工程一个重要组成

部分，动力触探（DPT）和标准贯入试验（SPT）是
工程上常用的原位测试方法，其原理均是利用一定质

量的重锤，将装有一定规格的探头打入土中，通过贯

入的锤击数，估算地基承载力等土体力学参数，定性

描述土的工程性质。动力触探试验是岩土工程勘察中

非常重要的现场测试手段,尤其是在无黏性土地层的
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勘察中，它是现场确定土的压缩性指标和地基土承载

力有效的方法之一[1-2]。重型和超重型动力触探主要适

用于砂土、圆砾、卵石等碎石土，以及风化岩石等土

类。针对粒径较大的土层，SPT和 CPT不适用，而动
力触探则能发挥其优越性。动力触探在以下方面存在

明显优势：设备及操作方法简单，且坚固耐用，快速，

经济，应用历史悠久，积累的经验丰富，建立了锤击

数与土层力学性质之间的多种相关关系和图表，使用

方便，最主要的一点是能连续测试，不易错过薄的夹

层[3]。动力触探 20世纪 50年代引入中国，并迅速得
到普及，许多单位做了有价值的试验研究，特别是针

对四川省成都平原砂砾层的岩土工程勘察，当地普遍

采用超重型动力触探试验并已积累了丰富的经验，在

评价地基承载力时主要依靠超重型动力触探锤击数，

已经纳入到地方规范[4]。 
采用重锤锤击的原位测试技术，受测试设备、操

作人员、探杆、重锤重量与落距等的影响较大，需要

进行相应的修正和标定，才能进行相应的工程应用。

不同类型动探试验锤击数之间存在一定的转化关系，

已有学者尝试建立重型 DPT 锤击数与 SPT 锤击数之
间的转化关系[5-8]。成晓伟[9]根据德阳黄许镇工程场地

的试验结果统计给出不同砂砾石层重型和超重型动力

触探锤击数之间的拟合关系，但其仅分析了一个场地

的工况。近年来亦有国内学者采用室内试验的方式进

行 DPT锤击数的杆长修正[10-12]。规范中只是对锤击数

进行了杆长修正[8，13]，而国际上还较常采用锤击能量

进行修正，国外能量修正锤击数已经用于基于 SPT锤
击数液化判别方法中[14-15]，但国内对 DPT 或 SPT 锤
击数进行能量标定的相关研究甚少。Seed等[16]进行国

内外液化判别方法对比研究中，指出中国采用的穿心

锤自由脱落或者拉绳式锤击方式进行 SPT试验，其能
量传递率约 50%～60%，SPT锤击数能量修正系数取
1.0。曹振中等[17-18]针对其提出的基于超重型 DPT 锤
击数的砾性土液化判别公式，采用能量标定的方法对

美国及国外其它地区的 DPT 试验锤击数进行了能量
修正，以验证砾性土液化判别公式的通用性，但其未

采用能量标定的方法对 DPT 锤击效率及不同类型
DPT试验锤击数进行系统的对比研究。 
虽然，DPT技术在国内已经得到普及，但针对目

前常用的 DPT方法的锤击效率及不同类型 DPT锤击
数之间的关联性研究较少，主要原因是能量标定技术

及设备欠缺。鉴于此，本文选取成都平原典型砾性土

场地进行了不同类型落锤和探杆尺寸的现场 DPT 试
验，采用最新的能量测试仪（Pile Dynamics Analyzer，
即 PDA）测量 DPT锤击能量，研究 DPT试验锤击效
率以及不同类型 DPT试验锤击数之间的相关性。 

 

1  现场试验 
现场试验选取成都平原地区 6个试验场地，试验

点的分布见图 1。6个试验场地的近地表均覆盖1～3 m
厚度的黏土层，其下卧为厚度几米至几百米的砾性土

层，且砾性土层中常夹杂含有粒径较大的漂石。该类

型的场地，传统的 SPT 和 CPT 试验技术均不可用，
而 DPT则能展现其独特的优势。图 2展示本次现场试
验测试的装置布置。动力触探试验采用的穿心锤包括

63.5，120 kg两种，探杆尺寸分别为 42，60 mm直径
的探杆（图 3）。 

图 1 成都平原现场动力触探试验点分布 

Fig. 1 Distribution map of selected sites with DPT tests conducted  

in Chengdu plains 

 

图 2 现场超重型动力触探试验 

Fig. 2 In-situ DPT apparatus with a donut hammer of 120 kg  

falling to anvil above PDA energy measurement 
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图 3 现场 DPT试验采用的穿心锤（63.5，120 kg）、探头和 

…探杆（直径为 42，60 mm） 

Fig. 3 Donut hammers (63.5 and 120 kg), tips and rods (42 and  

.60 mm in diameter) used in DPT tests 

一般工程勘察的动力触探，63.5 kg穿心锤配套的
探杆直径为 42 mm，而 120 kg穿心锤配套 60 mm直
径探杆。便于对比研究，此次试验分别采用了两套设

备，以及 63.5 kg穿心锤配 60 mm探杆的交叉试验。
现场试验时，利用卷扬机将穿心锤提升一定高度，采

用自动脱钩自由落体的方式锤击探杆上的砧板，进而

带动探杆、触探头对土层进行贯入。 
DPT试验中，120 kg穿心锤的落距为 1 m，理论

锤击能量（势能）为 1.176 kN·m，这里重力加速度取
值 9.8 m/s2；而 63.5 kg穿心锤的落距为 0.76 m，理论
锤击能量为 0.473 kN·m。现场试验，采用能量测量仪
PDA 对每次锤击贯入的能量进行实测（图 2）。PDA
测试仪安装有两个加速度传感器和两个应变传感器，

通过测量标定杆件在锤击荷载下的加速度和应变，转

化成动能和应变能的形式，进而换算成锤击能量传递

率（Energy Transfer Ratio，简称 ETR），即传递给探
杆的能量与穿心锤的理论总能量之比。通过读取 ETR
值，即可测量每次锤击贯入过程中，传入探杆的有效

能量。同时采用 ETR修正 DPT试验的锤击数，就可
以得到标准化的锤击数，研究不同类型 DPT试验锤击
数的转化关系。下文将根据 DPT 锤击贯入能量探讨
DPT 试验的稳定性，并研究不同 DPT 试验工况下锤
击数之间的相关性。 

2  DPT试验结果分析 
2.1 锤击能量稳定性 

DPT 试验贯入过程中，通过 PDA 测量每次锤击
的 ETR，则可得到 ETR随着深度的试验数据。图 4～
6显示 ETR的实测结果随着深度的散点图，图中黑实
线表示试验数据的均值。由图 4可见，120 kg穿心锤、
60 mm 探杆试验的 ETR 测试结果随着深度略有增加
的趋势，但趋势不显著，平均值为 90%～95%。63.5 kg
穿心锤、60 mm探杆试验的 ETR测试数据离散性相对
较大，ETR均值随着深度趋于增大（图 5）。图 6中显

示 63.5 kg穿心锤、42 mm探杆试验的 ETR数据，数
据的离散性及随深度的发展趋势与图 5差不多；但深
度大于 8 m时，ETR基本稳定在 80%，离散性也较小。
深度大于 8 m的数据均为武都村的试验结果，是否具
有普遍意义尚不能确定。 

图 4 60 mm探杆和 120 kg穿心锤现场试验实测 ETR数据随 

深度的分布 

Fig. 4 Test data of ETR values varying with depth using a hammer  

of 120 kg and rods of 60 mm in diameter 

图 5 60 mm探杆和 63.5 kg穿心锤现场试验实测 ETR数据随 
深度的分布 

Fig. 5 Test data of ETR values varying with depth using a hammer  

of 63.5 kg and rods of 60 mm in diameter 

图 6 42 mm探杆和 63.5 kg穿心锤现场试验实测 ETR数据随 

深度的分布 

Fig. 6 Test data of ETR values varying with depth using a hammer  

of 63.5 kg and rods of 42 mm in diameter 
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图 7 略平镇安平村 DPT能量试验锤击数与能量传递率统计图 

Fig. 7 Histograms of numbers of hammer drops and ETR values conducted at Anping Village 

图 8 湔氐镇白虎头村 DPT能量测试锤击数与能量传递率统计图 

Fig. 8 Histograms of numbers of hammer drops with ETR values conducted at Baihutou Village 

从实测 ETR数据与深度的相关性趋势来看，随着
深度的增加，ETR均值稍微增加，但增幅不明显，基
本增大 5%～10%。所以，简化起见，通过 ETR 修正
DPT 锤击数，可不考虑 ETR 随深度的变化，将试验
数据进行统一分析。 
就单个试验点而言，ETR数据的分布则可以反映

DPT 试验锤击能量的稳定性。图 7，8 分别给出了略
坪镇安平村和湔氐镇白虎头村不同类型 DPT 试验实
测 ETR统计条状图，图中黑线为采用正态分布对数据
进行拟合的曲线。两个试验点均进行了 3种类型 DPT
测试，采用 120，63.5 kg穿心锤，探杆尺寸分别为 60，
42 mm。由图 7，8可见，DPT试验贯入过程中每次锤
击能量传递率基本服从正态分布，其它测试点的结果

类似。表 1～3列出了试验的 DPT测试点能量传递率
均值及一倍标准差范围。由表 1～3中数据可以看出，
DPT试验采用的自动脱钩锤击方式，能量传递率均值
基本上都超过 80%，一倍标准差 3%～8%，且较稳定。
采用 120 kg穿心锤、60 mm探杆试验时，能量传递率
最高，保持在 90%左右。而采用 63.5 kg穿心锤、60 mm
探杆试验时，能量传递率 ETR也在 80%～90%。采用
63.5 kg穿心锤、42 mm探杆试验时，能量传递率 ETR
稍有降低，但也能维持 80%左右。3种 DPT试验，每
次贯入锤击能量的标准差基本一致。这也说明了，DPT 

试验是一个比较可靠稳定的现场勘察测试方法。需要

说明的是，试验过程中，出现了能量传递率超过 100%
的情况。原因主要是锤击的过程中，土层非常坚硬或

遇到尺寸较大的石块，导致落锤反弹，实测的 ETR出
现了大于 100%的结果。 
表 1 采用 120 kg穿心锤、60 mm探杆 DPT试验实测能量传递 

.率统计值 

Table 1 ETR statistics of DPT tests with a hammer of 120 kg and  
       rods of 60 mm in diameter                     (%) 

能量传递率（ETR） 
试验点 

均值 均值+标准差 均值-标准差 标准差 
安平村 92.53 97.20 87.86 4.67 
白虎头 87.65 92.82 82.48 5.17 
天齐村 91.78 94.86 88.70 3.08 
白江村 88.90 92.69 85.11 3.79 
武都村 92.91 96.97 88.85 4.06 

表 2 采用 63.5 kg穿心锤、60 mm探杆 DPT试验实测能量 

传递率统计值 

Table 2 ETR statistics of DPT tests with a hammer of 63.5 kg and  
rods of 60 mm in diameter                     (%) 

能量传递率（ETR） 
试验点 

均值 均值+标准差 均值-标准差 标准差 
安平村 88.88  96.16 81.60 7.28 
白虎头 84.43  90.27 78.59 5.84 
天齐村 94.51 100.80 88.22 6.29 
白江村 89.32  93.64 85.00 4.32 
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表 3 采用 63.5 kg穿心锤、42 mm探杆 DPT试验实测能量 

传递率统计值 

Table 3 ETR statistics of DPT tests with a hammer of 63.5 kg and  
..rods of 42 mm in diameter                      (%) 

能量传递率（ETR） 
试验点 

均值 均值+标准差 均值-标准差 标准差 

安平村 76.96 81.45 72.47 4.49 

白虎头 79.94 84.28 75.60 4.34 

天齐村 92.94 99.30 86.58 6.36 

武都村 82.52 86.76 78.28 4.24 

2.2  不同类型 DPT锤击数的转化关系 

规范中常用 DPT试验贯入一定深度的锤击数 Nm

作为评价工程场地承载力及土层密实度等力学特性的

指标，如（超）重型 DPT取 10 cm贯入深度，其中 m
可代表穿心锤的质量。鉴于 DPT试验设备的差异，实
测锤击数需要进行标准化或归一化，便于比较。下面

从能量传递效率标定以及现场试验锤击实测数据两个

方面，探讨不同类型 DPT锤击数之间的转化关系，以
期为不同 DPT评价指标建立标准化方法提供依据。 
（1）能量传递率 
DPT锤击效率可以通过能量传递率来表示，所以

不同类型的 DPT 试验锤击数可以通过能量传递率进
行标定。假定同一类探头贯穿土层所需能量是一定的，

采用不同的穿心锤和落距，DPT锤击数之间的转化关
系可通过下式转化： 

2 2 2
1 2

1 1 1

ETR
ETRm m

m ghN N
m gh

= ⋅ ⋅   。     (1) 

式中  ETR 为能量传递系数（%）；Nm为动力触探标

准探头现场实测每贯入 30 cm的锤击数，规范上对重
型、超重型DPT锤击数取值为每贯入 10 cm的锤击数，
本文中便于比较，统取贯入 30 cm的锤击数，因为现
场试验时，常遇到较松散土层，贯入 10 cm锤击数为
1击，甚至小于 1击；h为落锤的高度；mgh为落锤的
理论总势能。下面就通过式（1）的转化关系，来讨论

不同落锤锤击数之间的关系。 
以 120 kg 穿心锤、60 mm 探杆得到的锤击数

(N120)60作为基准值，按照式（1）得到其它 DPT的锤
击数 N相对于(N120)60值的比值列于表 4。这里的 ETR
采用的是表 1~3中的均值。由表 4可以看出，所有试
验场地进行的不同类型的 DPT 得到的锤击数比值基
本一致。采用 60 mm探杆时，63.5 kg穿心锤得到锤
击数平均约为 120 kg锤击数的 2.44倍～2.63倍，平
均 2.53倍；而采用 42 mm探杆时，63.5 kg穿心锤的
锤击数平均约为 120 kg锤击数的 2.44倍～3.03倍，
平均 2.74倍，比 60 mm 探杆增大 10%。同样 63.5 kg
穿心锤，60 mm的探杆得到的锤击数比 42 mm探杆得
到的锤击数平均小 7%。从数据角度看，这样的差别
显基本可以忽略，数据本身的离散性掩盖了这样的差

别。 
表 4 基于 ETR标定的不同类型 DPT试验锤击数比值 

Table 4 ETR-calibrated blow-count ratios of different DPT tests  

with respect to (N120)60 

DPT锤击数转化系数 
试验点 

(N63.5)60/(N120)60 (N63.5)42/(N120)60 (N63.5)42/(N63.5)60 
安平村 2.63 3.03 1.15 
白虎头 2.56 2.78 1.05 
天齐村 2.44 2.44 1.02 
白江村 2.50 — — 
武都村 — 2.70 — 
平均值 2.53 2.74 1.07 

（2）现场实测 DPT锤击数 
前一节中，通过能量传递率标定得到了不同类型

DPT试验锤击数之间的转化关系。本节则通过实测锤
击数对比来探讨不同种类 DPT 试验中锤击数的相关
性。图 9，10分别给出了略坪镇安平村和湔氐镇白虎
头村实测锤击数随着深度的试验曲线。实际现场试验

过程中，每贯入 10 cm读数，所以图 9，10是每贯入
10 cm锤击数的实测曲线。数据处理时，将每贯入 10 
cm的锤击数要转化成每贯入 30 cm的锤击数。现场试
验数据分析时，常会遇到锤击数明显增大的“尖刺”， 

 

图 9 略平镇安平村 DPT锤击数随深度的试验曲线 

Fig. 9 Curves of different DPT test blows varying with depth conducted at Anping Village 
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图 10 湔氐镇白虎头村 DPT锤击数随深度的试验曲线 

Fig. 10 Curves of different DPT test blows varying with depth conducted at Baihutou Village 

特别是 63.5 kg穿心锤工况下，如图 10（b）。这样的
数据一般视为奇异点，需要从试验曲线中去除。主要

原因在于锤击过程中，探头遇到了直径较大的漂石，

锤击数不能正确反映土层沉积的密实情况。图 11展示
白虎头村钻孔取样，从图中看出，从 5.4～11.9 m，直
径较大的漂石分布非常多，所以白虎头村试验点 DPT
试验曲线的尖刺较多。在 120 kg穿心锤锤击下，探头
较容易贯穿（打碎）漂石块，而 63.5 kg 穿心锤则需
要更多次锤击。从图 10的白虎头村 DPT试验锤击曲
线看出，4～8 m深度 63.5 kg穿心锤锤击出现的“尖
刺”（图 10（b）、（c））明显比 120 kg的穿心锤多，而
且深度大于 8 m时，由于漂石的尺寸过大，63.5 kg穿
心锤的 DPT试验已无法实施。 

图 11 白虎头村钻孔取样 

Fig. 11 Soil sampling extracted from a bore hole at Baihutou  

.Village 

从图 12，13分别给出了略坪镇安平村和湔氐镇白
虎头村在不同落锤和不同探杆下，不同类型 DPT实测
锤击数之间的结果统计条状图，其中的黑线为采用对

数正态分布拟合的曲线。 
同样，以 120 kg穿心锤、60 mm探杆得到的锤击

数(N120)60作为基准值，表 5列出试验点其它类型 DPT
锤击数与(N120)60的比值。需要说明，同一试验点不同

类型 DPT试验相距在直径 1 m范围内，以忽略同一深
度沉积土层结构分布差异性的影响。由表 5看出，同
为 60 mm探杆贯入 30 cm，63.5 kg穿心锤的锤击数 

(N63.5)60为 120 kg穿心锤的锤击数(N120)60的 2.03倍～
2.91倍，平均为 2.47倍；采用 42 mm直径探杆，63.5 
kg穿心锤的锤击数(N63.5)42为 120 kg穿心锤的锤击数
(N120)60的 1.80 倍～3.29 倍，平均 2.49 倍；采用相同
63.5 kg穿心锤，42 mm探杆得到的锤击数与 60 mm
相比，安平村的结果为二者比值为 1.44，而在白虎头
和天齐村二者的测试结果相当，分别为 0.99和 0.98，
这样的差异性可能源于试验误差以及数据的离散性。 

表 5 现场实测不同类型 DPT锤击数比值 

Table 5 Blow-count ratios of different DPT with respect to (N120)60 

试验锤击数的比值 
试验点 

(N63.5)60/(N120)60 (N63.5)42/(N120)60 (N63.5)42/(N63.5)60 
安平村 2.33 3.29 1.44 
白虎头 2.60 2.18 0.99 
天齐村 2.91 2.67 0.98 
白江村 2.03 — — 
武都村 — 1.80 — 
平均值 2.47 2.49 1.14 

前文探讨了不同类型 DPT锤击数之间的相关性。
由分析结果可以看出，DPT试验的稳定性较好，且不
同试验点的结果基本一致。所以把所有试验数据进行

统一分析。图 14～16 给出所有试验数据的分布。图
14 显示(N120)60与(N63.5)60数据的散点图，可以看出，

当(N120)60<20 时，二者线性相关性较好。图 15 展示
(N120)60与(N63.5)42数据的散点图，同样，(N120)60<20时，
二者保持较好的线性相关性，但离散性较图 14稍大。
图 16中，(N63.5)60与(N63.5)42数据呈线性增长的趋势，

但二者相关性离散较大。图 14～16中显示一个共同的
特征，锤击数大的情况下离散性较大。其中原因可能

由于锤击过程中，遇到了粒径较大的漂石，此时的锤击

数具有很大的不确定性，且不能反映土层的“真实”密

实度。所以，对这些数据的处理需要进一步深入探究。 
图 14～16 中的直线为采用过零点的直线对数据

进行拟合，直线的斜率分别为 2.56，2.17，0.96，与表
4，5的不同类型DPT锤击数比值的平均值基本一致。 
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图 12 略平镇安平村不同类型 DPT锤击数比值统计柱状图 

Fig. 12 Histograms of ERT ratios of different types of DPT tests conducted at Anping Village 

 

图 13 湔氐镇白虎头村不同类型 DPT锤击数比值统计柱状图 

Fig. 13 Histograms of ERT ratios of different types of DPT tests conducted at Baihutou Village 

 

图 14 (N120)60与(N63.5)60的试验数据散点图 

Fig. 14 Scattering diagram of (N120)60 and (N63.5)60 data 

 

图 15 (N120)60与(N63.5)42的试验数据散点图 

Fig. 15 Scattering diagram of (N120)60 and (N63.5)42 data 

图 16 (N63.5)60与(N63.5)42的试验数据散点图 

Fig. 16 Scattering diagram of (N63.5)60 and (N63.5)42 data 

3  结论及讨论 
本文主要通过能量传递率和现场 DPT试验途径，

探讨了 DPT试验的稳定性，分析不同穿心锤和探杆直
径下 DPT试验锤击数之间的转化关系。 
（1）现场 DPT试验是一种可靠稳定的现场测试

方法，每次贯入锤击能量基本都能在 80%以上，但不
同 DPT试验的 ETR离散性存在差异，穿心锤越重，
探杆直径尺寸越大，离散性越小。针对本文试验采用

的不同类型 DPT试验，其锤击的能量传递率均值基本
上都能超过 80%，特别是超重型 DPT，其 ETR 超过
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90%，所以现场 DPT试验锤击效率高，稳定性好。 
（2）从能量传递的角度，60 mm探杆比 42 mm

探杆的锤击效率略高，ETR 值平均高 5%～10%；
(N63.5)60 和(N63.5)42 数据分析显示二者差别不明显，平

均比值介于 0.96～1.14，所以探杆直径对 DPT锤击数
的影响从工程意义上可以忽略。 

（3）采用能量标定仪和现场试验的方法，获取了
不同穿心锤的锤击数之间的转化关系，即重型 63.5 kg
穿心锤的锤击数(N63.5)60为超重型 120 kg 穿心锤锤击
数(N120)60约 2.5倍，两种方法得到的不同 DPT锤击数
之间的转化系数基本一致。 
（4）实际贯入土层的能量是动探技术反应土层密

实度的本质物理量，其测量需要在探头安装能量测试

装备，而本文采用 PDA测量的 ETR则为锤击的有效
能量传入率，经过探杆的损耗才是贯入的实际有效能

量，在探头测试能量是一项尚需解决的技术。 
（5）在采用相同探头的情况下，不同类型的 DPT

试验得到的锤击数之间存在一定的相关性，是否存在

DPT和SPT锤击数之间的转化关系是一个值得研究的
课题，这样基于 SPT的工程应用方法，如 SPT液化判
别方法，即可扩展到基于 DPT 的方法，以发挥 DPT
试验技术的优越性。此外，本文仅仅从能量传递的角

度对 DPT锤击数进行了标定，而国际上对于锤击数还
需进行上覆土层压力的修正，这也是未来工作需要考

虑的一个方面。 
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非线性渗流对裂隙岩体渗流传热过程的影响 
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 (1. 南昌大学建筑工程学院，江西 南昌 330033；2. 江西省尾矿库工程安全重点实验室，江西 南昌 330033) 

摘  要：提出了一种裂隙岩体的非线性渗流传热数值模型，首先将 Forchheimer方程与雷诺方程耦合得到非线性渗流控
制方程，然后结合传热控制方程，考虑裂隙与岩石基质之间的热量交换，研究了非线性渗流对裂隙岩体渗流传热过程

的影响。通过与裂隙网络非线性渗流试验数据对比，验证了裂隙岩体非线性渗流模型的有效性。最后，通过二维单裂

隙和三维裂隙网络模型进行了非线性渗流传热分析。结果表明：该模型能够比较准确地描述裂隙岩体的非线性渗流特

征，随着裂隙开度 df的增加，流体的非线性效应不断加强，与达西条件下计算的渗流传热结果的偏差就越大，通过归

一化导流系数 T/T0确定临界水力梯度 Jc，发现裂隙开度对临界水力梯度 Jc起到主导性作用，且临界水力梯度 Jc与裂隙

开度 df满足幂函数递减关系；归一化热突破时间 t/t0≥1，非线性条件下的稳定期要比线性条件下的稳定期长，并随着
裂隙开度和裂隙数量的增大而增大。 
关键词：非线性渗流；渗流传热；Forchheimer方程；临界水力梯度；裂隙开度 
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Effect of nonlinear seepage on flow and heat transfer process of fractured rocks 

YAO Chi1, 2, SHAO Yu-long1, 2, YANG Jian-hua1, 2, HE Chen1, 2, HUANG Fan1, 2, ZHOU Chuang-bing1, 2 
(1. School of Civil Engineering and Architecture, Nanchang University, Nanchang 330033, China; 2. Key Laboratory of Tailings Reservoir 

Engineering Safety of Jiangxi Province, Nanchang University, Nanchang 330033, China) 

Abstract: A numerical model for nonlinear flow and heat transfer in a fractured rock mass is proposed. First, the Forchheimer 

equation and the Reynolds equation are coupled to obtain the nonlinear seepage control equation, then combined with the heat 

transfer control equation, considering the heat exchange between the fracture and the rock matrix, the effect of nonlinear 

seepage on the flow and heat transfer process of fractured rock mass is studied. The effectiveness of the nonlinear seepage 

model for fractured rock mass is verified by comparing the experimental data of nonlinear seepage in fracture network. Finally, 

the nonlinear seepage heat transfer analysis is carried out by two-dimensional single-fracture and three-dimensional fracture 

network models.The result shows that the model can accurately describe the nonlinear seepage characteristics of fractured rock 

masses. As the fracture aperture df increases, the nonlinear effects of fluids continue to strengthen, and the deviation between 

the nonlinear conditions and the seepage heat transfer results under linear conditions is greater. The critical hydraulic gradient Jc 

is determined by the normalized hydraulic conductivity coefficient T/T0. It is found that the fracture aperture plays a dominant 

role in the critical hydraulic gradient Jc, and the critical hydraulic gradient Jc and the fracture aperture df satisfy the power 

function decreasing relationship. The normalized thermal breakthrough time t/t0≥1, and the stability period under nonlinear 

conditions is longer than the stable period under linear conditions and increases with the increase of the fracture aperture and 

the number of fractures. 

Key words: nonlinear seepage; flow and heat transfer; Forchheimer equation; critical hydraulic gradient; fracture aperture 

0  引    言 
近年来，随着社会对能源的需求日益增大，众多

大型岩体工程建设相继开展，如石油天然气的开采、

油气能源的地下存储、深部地热开采以及高放核废料

的地下处置等，普遍涉及高温环境下裂隙岩体中的渗

流和热交换问题[1]。在早期的研究中，通常基于达西

─────── 
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线性流将裂隙岩体简化为光滑平行板模型，通过求解

N-S 方程推导出经典的立方定律，用于分析裂隙岩体
中的渗流过程，并结合传热控制方程来分析裂隙岩体

中的渗流和传热过程。Lauwerie[2]在研究储油层传热

问题时，假设裂隙中的流速满足达西定律，提出了二

维单裂隙渗流传热模型，并给定了裂隙内不同位置水

温度的解析解；由于天然岩体中存在高度发育的裂隙

簇，陈必光等[3]基于二维离散裂隙网络模型，在商业

有限元软件 COMSOL 中实现一种计算已知裂隙网络
的裂隙岩体渗流和传热过程的数值方法；路威等[4]研

究了填砂裂隙岩体渗流传热，通过模型试验与数值模

拟发现裂隙水流速与裂隙开度越大，裂隙水对水平传

热的阻滞作用越明显。 
上述的模型都是基于达西线性流的前提下，但在

复杂的地质构造环境条件下，岩体裂隙的粗糙度、张

开程度、接触面积分布以及内部的充填物等对裂隙的

渗透特性有着显著影响，在流量较大条件下，粗糙裂

隙渗流不再满足线性达西流动[5]。Bear[6]提出雷诺数和

摩擦因子来解释 Forchheimer 流动现象；Zimmerman
等[7]首次通过试验和数值的方法，观察到雷诺数 Re > 
20 时粗糙裂隙 Forchheimer 流动现象；刘日成等[8]制

作裂隙网络试验模型，建立高精度渗流试验系统，通

过求解N-S方程，模拟流体在裂隙网络内的流动状态，
研究发现当水力梯度较大时，可采用 Forchheimer 方
程计算流体流动。 

很多研究[2-4，9-11]都是基于达西线性流研究裂隙岩

体的渗流传热特征，而对非线性渗流传热的数值研究很

少，只有一些关于粗糙单裂隙渗流传热的试验[12-15]。鉴

于此，本文提出一种裂隙岩体的非线性渗流传热数值

模型，利用有限元方法，实现非线性渗流传热数值模

型的求解，并通过二维单裂隙模型以及三维裂隙网络

模型初步探讨了非线性渗流对裂隙岩体渗流传热过程

的影响。 

1  非线性渗流传热数值模型 
1.1  渗流场控制方程 

当流速较小时，流体流动属于线性的达西流动区

域，随着流速的逐渐增大，将依次进入非线性的弱惯

性效应区域[16]和强惯性区域[6]，导致流速和压力梯度

不再线性相关，立方定律不再适用[17]。Bear[6]提出了

用 Forchheimer 方程来描述流速与压力梯度的非线性
关系， 

 2P AQ BQ−∇ = +   。           (1) 
式中  Q 为体积流量（m3/s），P 为压强（Pa）；A，B
为系数，与裂隙的开度，宽度以及粗糙度等有关，其

中 A为线性项（kg/(m5·s)），B为非线性项（kg/m8），

Liu等[18]、Long等[19]提出了方程式的参数表达式： 

3
f

w
2 2

f

12  

 

A
Wd

B
W d

µ

βρ

= 

=


，

，

                 (2) 

式中，df为裂隙的开度（m），W为裂隙的宽度（m），
ρw为水的密度（kg/m3），μ为水的动力黏度（Pa·s），β
为非达西系数，主要与裂隙的粗糙度有关，单位为

1/m，刘杰[20]通过试验得到 JRC与 β的函数关系，如
图 1所示。 

图 1 非达西系数 β与 JRC关系曲线 

Fig. 1 Relationship between non-Darcy coefficient β and JRC 

将式（1）变换，使其等式右边为 0，可得 
2 0AQ BQ P+ + ∇ =   。          (3) 

 上述方程是一个关于 Q的一元二次方程，该方程
的解为 

2 4
2

A A B PQ
B

− ± − ∇
=   。      (4) 

    因为体积流量 Q>0，故 
2 4

2
A A B PQ

B
− + − ∇

=   。      (5) 

裂缝内流体流动可以用雷诺方程代替N-S方程来
描述

[21-22]
，其控制方程为 

s( ) 0T H∇ − ∇ =   ，             (6) 

式中，Ts为导水系数（m2/s），则出口处的体积流量用
导水系数表示为 

s
PQ T W
gρ

∇
=    。            (7) 

将式（5），（7）联立可得 

s
2 4

2
P A A B PT W
g Bρ

∇ − + − ∇
=   。 (8) 

由此可以得到耦合 Forchheimer 方程后的导水系
数为 

s 2

2
[ 4 ]

gT
A A B P W

ρ
=

+ − ∇
  。    (9) 
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将式（9）代入式（6）中可以得到耦合 Forchheimer
方程的雷诺方程： 

2

2 0
[ 4 ]

g H
A A B P W

ρ 
∇ − ∇ =  + − ∇ 

 。 (10) 

1.2  温度场控制方程 

（1）岩石基质温度场方程 
假设岩石基质是致密不透水，且其传热方式只有

热传导，用能量守恒来描述该过程
[9]
： 

m
m m m m m( )

Tc k T W
t

ρ
∂

= ∇ ∇ +
∂

  。    (11) 

式中  mT 为岩石基质的温度（K）；t 为时间（s）；km

为岩石基质的导热系数（W/（m·K））； mρ 为岩石基质
的密度（kg/m3）；cm为岩石基质的比热容（J/（kg·K））；
Wm为热源（W/m3）。 
（2）裂隙温度场方程 
水在裂隙流动的过程中，会与周围的高温岩体发

生对流换热[10]，不考虑裂隙中的充填物，裂隙中的传

热平衡方程为 
w

f w w f w w w w f w w f( )
Td c d c u T d k T W
t

ρ ρ
∂

+ ∇ = ∇ ∇ +
∂

。(12) 

式中  Tw为裂隙中水的温度（K）；df为裂隙开度（m）；
cw为水的比热容（J/（kg·K））；uw为裂隙中水的流速

（m/s）；kw为水的导热系数（W/（m·K））；Wf为为单

位面积上裂隙表面水从基岩吸收的热量（W/m2）[11]， 

f m f( )W h T T= −    ，            (13) 
式中，h为对流换热系数（W/（m2·K））。 
1.3  模型的求解 

采用等效模拟方法将裂隙视作为无厚度单元，

岩石基质采用实体单元离散，利用 MATLAB 程序
在商业有限元软件 COMSOL[23-24]中进行二次开发，

求解裂隙岩体非线性渗流和传热数值模型，其中岩

石基质采用软件内置的传热模块，而裂隙面单元则

采用软件提供的低维单元（ coefficient form 
boundary PDE）来模拟传热和非线性渗流过程，通
过设置岩石基质与裂隙单元之间的物理量交换来

实现耦合。 

2  模型验证 
为了验证本文方法的有效性，建立三维离散裂隙

网络模型，本文采用无厚度单元对三维交叉裂隙进行

了平面等效，采用如图 2，3所示的交叉裂隙模型进行
非线性渗流验证。图 2为一个 0.5 m×0.5 m×0.005 m
的定义域，模型中含有 4个交叉裂隙，交叉裂隙的交

叉角度为 60°，交叉裂隙开度分别为 1.37×10-3，

1.40×10-3，1.20×10-3，9.5×10-4 m，分别模拟 3种不
同的进口和出口组合（出口 3、出口 2+4、出口 2+3）

的情况。图 3为一个 0.5 m×0.5 m×0.005 m的定义域，
其中模型的左侧为入口，右侧为出口，离散裂隙的开

度 df=4×10-3 m。利用本文提出的非线性渗流控制式
（10）进行数值模拟，并将数值模拟的结果分别与 Li
等[25]和刘日成等[8]的试验结果进行对比，如图 4，5
所示。从图 4，5中可以看出，数值预测的结果与试验
的结果几乎比较吻合，这说明本文非线性渗流模拟的

方法是有效的。文献 [4， 10， 11]已经证明了用
COMSOL Multiphysics求解渗流传热问题的可行性
和准确性，本文不再赘述。 

 

图 2 4个交叉裂隙模型 

Fig. 2 Four-intersecting fracture model 

 

图 3 离散裂隙网络模型 

Fig. 3 Discrete fracture network model 

 

图 4 4个交叉裂隙模型的试验与数值模拟结果对比 

Fig. 4 Comparison between experimental and numerical  

        simulation results of four-intersecting fracture model 
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图 5 离散裂隙网络模型的试验与数值模拟结果对比 

Fig. 5 Comparison between experimental and numerical  

       simulation results of discrete fracture network model 

3  非线性渗流对二维单裂隙渗流传热

过程的影响 
3.1  非线性渗流对渗流场的影响 

如图 6所示，一个 10 m×10 m的方形岩石基质
被一个水平裂隙平均分成两部分，裂隙左端为进水口，

右端为出水口，岩石基质不透水，水只在裂隙中流动，

假设裂隙中水温沿 y轴保持相同，即裂隙水的温度只
与 x坐标相关。为了更好地对比非线性渗流的影响，
将线性渗流作为对照组，其裂隙的渗透率可以用立方

定律来描述，若不考虑裂隙粗糙度，根据达西定律，

其线性流速可以用下式来描述：  
2
f

12
d Pu

gLµρ
∆

=   。            (14) 

根据图 1，若不考虑裂隙的粗糙度（即 JRC=0），
非达西系数β 对应为 1.06，其模型参数：岩石密度为
2700 kg/m3，岩石导热系数为 3W/（m·k），水的比热
容为 4200 J/（kg·K），裂隙的开度为（0.6～1.2）×10-3 
m，起始注入水温度为 30℃，岩石比热容为 1000 J/
（kg·K），水的密度为 1000 kg/m3，水的动力黏度为

0.001 Pa·s，起始岩石温度为 120℃。为研究裂隙开度
对非线性渗流传热的影响，本文裂隙开度取值为

0.6×10-3～1.2×10-3 m，压力梯度取值为 1.0×104～

8×104 Pa/m，其压力梯度与流量的关系如图 7所示，
其中带有符号的曲线表示非线性流，线段表示线性流。

从图 7中可以明显发现，对于非线性渗流曲线而言，
其系数 A与 B两者相差 2个数量级，随着裂隙开度 df

的增加，扩大了流动面积，过流量会不断增大，对于

非线性流而言，其曲线的曲率也不断增大，说明流体

的非线性流态不断增强。 
在以往的研究中，许多学者采用导流系数 T来评

估裂隙岩体的非线性渗流行为，在经典达西定律中，

导流系数 T是一个和裂隙岩体渗透系数和过流面积相
关的定值，本文采用下式对导流系数进行分析计算： 

T Q
P

µ
=

−∇
  。            (15) 

 

图 6 二维单裂隙渗流传热模型 

Fig. 6 Two-dimensional single fracture seepage heat transfer  

model 

 

图 7 压力梯度-∇P与流量 Q的曲线关系 

Fig. 7 Curve relationship between pressure gradient -∇P and flow  

rate Q 

图 8为归一化导流系数 T/T0随水力梯度 J的变化
特征，其中 T为非线性导流系数，T0为相同条件下的

线性导流系数，J 为水力梯度，J=-∇P/ρg，由图 8 可
知，在 J < 10-4时，此时 T/T0的比值为 1，流体流动属
于达西线性区域；当 10-4 < J < 10-1时，流体的非线性

作用增强，流体流动属于弱惯性效应区域；当 J > 10-1

时，T/T0随着 J 的增加而急剧减少，属于强惯性效应
区域，这和刘日成等[8]的试验结果趋势相一致。流体

从达西线性流转入非线性流的临界点为临界水力梯度

（Jc），图9给出了临界水力梯度 Jc与裂隙开度的关系，

并进行数据拟合，从图中可以发现，随着 df的增加，

临界水力梯度呈幂函数递减：  
33 9.8952 10y x− −= ×   。           (16) 
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图 8 归一化导流系数 T/T0随水力梯度 J的变化特征 

Fig. 8 Variation characteristics of normalized hydraulic  

 conductivity T/T0 with hydraulic gradient J 

 
图 9 临界水力梯度 Jc与裂隙开度 df的关系 

Fig. 9 Relationship between critical hydraulic gradient Jc and  

...fracture aperture df 

3.2  非线性渗流对传热场的影响 

低温流体沿着裂隙流动的过程中会与周围的高温

岩体进行热量交换，导致岩体的温度降低。图 10展示
了不同裂隙开度出口处流体温度随时间的变化关系，

其中曲线段为非线性条件下的温度曲线，符号表示为

线性条件下的温度曲线，从整体上来说，曲线由稳定

段和下降段组成，在同一水力梯度，同一时间非线性

条件下的出口流体温度要高于线性条件下的出口流体

温度，随着裂隙开度 df的增加，流体的非线性效应不

断加强，这两曲线之间的误差逐渐增大；在同一裂隙

开度，曲线的稳定期随着水力梯度 J的增加而逐渐减
少，而非线性条件下的温度曲线和线性条件下的温度

曲线之间的误差随着水力梯度 J的增加而逐渐增大。
这也充分说明水力梯度越大，裂隙开度越大时，此时

若用达西线性流描述流体运动将会造成很大的误差。 
热突破时间 t 是指出口流体温度由稳定段转向下

降段的临界时间，图 11研究归一化热突破时间 t/t0与

裂隙开度和水力梯度的关系曲面，其中 t 为非线性条
件下计算所得的热突破时间，而 t0为线性条件下计算

所得的热突破时间。热突破时间 t/t0≥1，当 J<10-4时，

流体属于达西流动区域，此时 t/t0 的比值不会随裂隙

开度和水力梯度的变化而变化；当 10-4<J<10-1时，流

体属于弱惯性效应区域，此时 t/t0 的比值随着裂隙开

度和水力梯度的增加而缓慢增大；当 J>10-1时，流体

属于强惯性效应区域，此时 t/t0 的比值随着裂隙开度

和水力梯度的增加而急剧增大。 

 

  

 

 

图 10 不同裂隙开度下出口处的流体温度随时间变化曲线 

Fig. 10 Variation of fluid temperature at the outlet with time under  

..different fracture apertures 
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图 11 归一化热突破时间 t/t0与裂隙开度和水力梯度的关系   

Fig. 11 Relationship among normalized breakthrough time t/t0,  

fracture aperture and hydraulic gradient 

4  非线性渗流对三维裂隙网络渗流传

热过程的影响 
4.1  非线性渗流对三维裂隙网络渗流场的影响 

如图 12为裂隙网络模型的示意图，其中裂隙岩体
为一个 10 m×10 m×10 m的立方体，内含有 8条长
为 10 m宽为 8 m的正交裂隙。岩石不透水，水只能
在裂隙中流动，模型的上边界（z = 10 m）为模型的入
水口，下边界（z = 0 m）为模型的出水口，考虑不同
压力梯度和裂隙开度对非线性渗流和传热的影响，其

模型的参数与单裂隙相同。与第三节相类似，将线性

渗流作为对照组来分析非线性渗流对三维裂隙网络渗

流传热过程的影响，裂隙开度取值为 0.6×10-3～

1.2×10-3m，压力梯度取值为 1.0×104～ 8.0×104 

Pa/m，其压力梯度与流量的关系如图 13 所示，其中
带有符号的曲线段表示非线性流，线段表示线性流。

通过与图 7对比发现，由于裂隙网络增加了流体通道
的数目，增加了裂隙岩体的过流能力，其系数 A与 B
相继减少且两者相差很小，裂隙开度 df越大，流体的

非线性流态越强。 

图 12 裂隙网络模型示意图 

Fig. 12 Schematic diagram of fracture network model 

与二维单裂隙相类似，对裂隙网络模型进行导流

系数 T/T0归一化分析，如图 14 所示。对比图 8 可以
发现，两图有很好的相似性，由于本文将裂隙视为光

滑且所有裂隙的几何特性是一致的，而临界水力梯度

Jc只与裂隙开度以及裂隙粗糙度等裂隙的几何特性决

定，且裂隙开度起主导性作用，这与文献[26～28]的
结论是一致的。 

图 13 压力梯度-∇P与流量 Q的曲线关系 

Fig. 13 Curve relationship between pressure gradient -∇P and  

.flow rate Q 

图 14 归一化导流系数 T/T0随水力梯度 J的变化特征 

Fig. 14 Variation characteristics of normalized hydraulic  

   conductivity T/T0 with hydraulic gradient J 

4.2  非线性渗流对三维裂隙网络传热场的影响 

裂隙网络为流体渗流提供了多条通道且热交换面

积增大，使得裂隙岩体出口处的热通量增大，使得裂

隙岩体的温度下降很快。图 15为基于三维裂隙网络模
型不同裂隙开度下出口处流体温度随时间的变化曲

线，其中曲线段为非线性流条件下的温度曲线，符号

为线性条件下的温度曲线，从整体上来说，曲线由稳

定段和下降段组成，在同一水力梯度，同一时间非线

性条件下的出口流体温度要高于线性条件下的出口流

体温度，随着裂隙开度 df的增加，流体的非线性效应

不断加强，这两曲线之间的误差逐渐增大；与图 10
不同的是，裂隙数量的增加加速了岩体热量的交换，

使得出口流体的温度在很早的时间就下降到入口温度
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30℃。 

图 15 不同裂隙开度下出口处的流体温度随时间变化 

Fig. 15 Variation of fluid temperature at the outlet with time under  

.different fracture apertures 

图 16 研究了三维裂隙网络模型归一化热突破时

间 t/t0与裂隙开度和水力梯度的关系曲面，其中 t为非
线性条件下计算所得的热突破时间，而 t0为线性条件

下计算所得的热突破时间。对比图 11发现，与二维单
裂隙模型相类似的是曲面被临界水力梯度分为 3个区
域，当 J<10-4时，流体属于达西流动区域，热突破时

间 t/t0=1；当 10-4<J<10-1时，流体属于弱惯性效应区

域，此时 t/t0 的比值随着裂隙开度和水力梯度的增加

而缓慢增大；当 J>10-1时，流体属于强惯性效应区域，

此时 t/t0 的比值随着裂隙开度和水力梯度的增加而急

剧增大；与图 11不同的是在弱惯性和强惯性效应区域
中，对应点裂隙网络模型条件下的 t/t0 值要大于二维

单裂隙模型条件下的 t/t0，这也充分说明在地下高温高

流速的复杂裂隙岩体中，若用线性流去描述裂隙的渗

流将会造成很大的误差。 

图 16 归一化热突破时间 t/t0与裂隙开度和水力梯度的关系 

Fig. 16 Relationship among normalized breakthrough time t/t0,  

fracture aperture and hydraulic gradient 

5  结    论 
本文提出了一种描述非线性渗流传热数值模型的

方法，通过与非线性渗流试验的对比，验证了本文非

线性渗流模拟方法的有效性，并初步探讨了非线性渗

流对渗流传热过程的影响，为精确模拟地下裂隙岩体

渗流传热提供了一条新思路。 
（1）利用本文提出的方法可以较好地描述裂隙渗

流的非线性渗流特征，通过归一化导流系数 T/T0确定

临界水力梯度 Jc，在确定裂隙粗糙度等裂隙几何特性

的前提下，裂隙开度 df对临界水力梯度 Jc起主导性作

用，且临界水力梯度 Jc与裂隙开度 df满足幂函数递减

关系。 
（2）出口流体温度曲线由稳定段和下降段组成，

在同一水力梯度，同一时间非线性条件下的出口流体

温度要高于线性条件下的出口流体温度，随着裂隙开

度 df的增加，流体的非线性效应不断加强，这两曲线

之间的误差逐渐增大；t/t0≥1，非线性条件下计算所
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得稳定时间要比线性条件下的稳定时间长，水力梯度

J越大，裂隙开度 df越大，则 t/t0的比值越大。 
（3）对比单裂隙与裂隙网络模型的传热结果，发

现由于裂隙网络为流体渗流提供了多条通道且热交换

面积增大，裂隙岩体出口处的流量和热通量增大，出

口处的流体温度在很快的时间就到达注入温度，对应

点裂隙网络模型下的 t/t0值要大于二维单裂隙模型条

件下的 t/t0，这充分说明在地下高温高流速的复杂裂隙

岩体中，若用线性流去描述裂隙的渗流将会造成很大

的误差。 
需要补充的是，本文提出的非线性渗流传热数值

模型将岩石基质视为不透水，同时没有考虑岩体变形，

将所有裂隙粗糙度等裂隙几何特性视为一致，这与实

际是不太相符的，且本文提出的临界水力梯度与裂隙

开度的数学表达式只适合本模型，若要推广到一般形

式，还需进入进一步研究。 
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深埋非对称连拱隧道过程荷载计算方法研究 
高红杰，何  平，陈  峥 

(北京交通大学隧道及地下工程教育部工程研究中心，北京 100044) 

摘  要：深埋非对称连拱隧道具有几何非对称、结构形式非对称和左右荷载非对称等复杂的力学特性，其施工过程中

的围岩压力演化及荷载计算尚无相应的规范和标准可循。面对目前理论研究滞后于工程实践的突出问题，基于过程荷

载计算方法和普氏平衡理论的基本假设，在综合考虑了两侧洞室的非对称性和左右洞室施工过程以及后行洞开挖对先

行洞松动荷载加剧影响的条件下，推导了深埋非对称连拱隧道过程荷载计算公式，对比了是否考虑施工过程两种工况

对非对称连拱隧道各部分荷载的影响；最后结合具体的工程案例，从实用角度论证了所推导公式的合理性，为今后同

类工程施工方案的确定和支护结构的设计和优化提供参考。 
关键词：非对称连拱隧道；过程荷载；计算；施工过程 
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Calculation of process load of deep-buried asymmetric multi-arch tunnels 

GAO Hong-jie, HE Ping, CHEN Zheng 
(Tunneling and Underground Engineering Research Center of Ministry of Education, Beijing Jiaotong University, Beijing 100044, China) 

Abstract: Deep-buried asymmetric multi-arch tunnels have complex mechanical features such as geometric asymmetry, 

structural asymmetry and left-to-right load asymmetry. There have been no relevant codes and standards for the process of 

construction on the pressure evolution of surrounding rocks and load calculation. It is an outstanding problem that the basic 

theory lags behind on reality in project practice. Based on the calculation of process load and the assumption of the 

Protodyakonov's theory, the formula for calculating process load of deep-buried asymmetric multi-arch tunnels is derived with 

synthetical considerations of the asymmetry and the construction process of two cavities of a tunnel as well as the influences of 

the excavation of the back hole on the increase of the loosening load of the first hole, and the two conditions are compared to 

see whether the influences of construction process on the load of each part of asymmetric multi-arch tunnel are taken into 

account or not. Finally, based on specific projects, the derived formula is proved to be valid from practical angle. It may provide 

a reference for the determination of similar construction schemes and the design and optimization of supporting structures in the 

future. 

Key words: asymmetric multi-arch tunnel; process load; calculation; construction process 

0  引    言 
改革开放以来，交通基础设施建设呈现了井喷式

发展，但部分地区由于受复杂地形、特殊地质、桥隧

衔接以及路线总体线性要求等因素的影响，连拱结构

形式被公路隧道所广泛采用。而其中的非对称连拱隧

道除具有连拱隧道整体开挖跨度大，结构复杂和施工

难度高等基本特征外，其结构形式及围岩受力特点相

较于对称连拱隧道更为复杂，这使得确定合理的支护

结构设计和隧道施工歩序变得更加困难，而目前尚无

相应的设计、施工技术规范和标准可循，在建成并投

入使用的工程案例也较为少见。因此，非对称连拱隧

道一出现便成为隧道学界研究的热点问题。 

周玉宏等
[1]
、朱合华等

[2]
、邓建等

[3]
、王凯等

[4]
、

郑宗溪等
[5]
、王亚琼等

[6]
分别利用有限元软件对马宅

顶隧道、青岛胶州湾海底隧道、兰渝铁路新作坊隧道、

青海药水峡隧道、云南桥头隧道施工过程进行了数值

模拟，获得了非对称连拱隧道不同开挖工序时围岩和

支护结构的力学响应；高峰等
[7]
则采用荷载–结构法

对厦门市东坪山地下立交工程非对称连拱隧道的支护

结构承载能力与正常使用极限状态进行验算。陈秋南
[8]
、

何珺等
[9]
通过相似模型试验，分别研究了非对称连拱
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隧道开挖过程中左右硐室围岩应力、位移分布的基本

规律和不同荷载条件下非对称连拱隧道的衬砌外表面

压力和结构内力的分布及变化特点；王军等
[10]
以福建

罗长公路马宅顶工程为研究背景，通过对监测数据进

行分析，探究了非对称连拱隧道开挖过程中的受力特

点，为同类型工程的设计与施工提供了参考；陈洪涛

等
[11]
以西南地区某连拱隧道为工程依托，利用数值模

拟重点分析了岩溶地层中连拱隧道不同埋深对围岩以

及中隔墙的影响，进而推导了中隔墙适用长度的公式。

上述研究一方面多是对非对称连拱隧道施工过程进行

模拟，一方面则是利用监测数据对施工歩序进行调整，

而目前针对非对称连拱隧道支护结构设计缺乏理论依

据的问题并没有引起足够的重视。 
围岩压力一直是隧道工程领域关注的重点，明确

隧道围岩压力的作用模式和提供适用性强的围岩压力

计算方法对支护结构设计至关重要
[12]
。张俊儒等

[13] 
利用相似模型试验，对非对称连拱隧道破坏形态进行

研究，研究结果可以指导不等跨连拱隧道的设计与施

工。朱正国等
[14]
对压力拱的成因进行了分析，提出了

压力拱内外边界的判定方法，利用参数敏感性分析和

正交试验，拟合出围岩压力计算公式，并在此研究基

础上进行拓展，将影响系数与简化公式相结合，推导

出适用于连拱隧道的围岩压力计算公式。丁文其等
[15]

利用三维有限元模型研究了分岔隧道荷载空间分布规

律和围岩的破坏形式，在此基础上，提出了适用于分

岔隧道围岩压力计算的空间荷载结构法，并通过与规

范结果进行对比表明该方法计算结果符实际受力情

况。针对非对称连拱隧道结构受力复杂、几何不规则、

结构形式特殊等基本特征，李鹏飞等
[16]
基于普氏平衡

理论，结合公路隧道规范中关于深埋连拱隧道围岩压

力的计算方法，提出了深埋条件下非对称连拱隧道的

围岩压力计算公式，并结合马宅顶隧道围岩压力实测

值对所推导公式的合理性进行了验证。综上所述，目

前对于非对称连拱隧道围岩压力的研究多集中在状态

设计方法层面，考虑施工过程影响的非对称连拱隧道

过程荷载理论计算方法的研究较少。 

 

1  深埋单洞隧道普氏理论 
普氏公式是 1907年 проточьякунов（普罗托奇雅

阔诺夫）基于天然拱概念提出的针对破碎岩体和松散

地层的松动压力计算公式（图 1）。根据普氏平衡拱理
论的基本假设，深埋单洞隧道拱部竖向均布压力 q和
水平梯形分布压力 e表示为 

qq hγ=   ，                (1) 

                 m
q

kp2
Bh
f

=   ，               (2) 

2 c
1 q tan 45

2
e h ϕ

γ  = − 
 

o  ，         (3) 

2 c
2 q t( ) tan 45

2
e h H ϕ

γ  = + − 
 

o  ，     (4) 

2 c
m t t2 tan 45

2
B B H ϕ = + − 

 
o  。     (5) 

式中  γ 为围岩重度； qh 为天然拱高度； mB 为隧道
平衡拱跨度； kpf 为岩石坚固系数，取 kp tanf ϕ= ，ϕ

为围岩内摩擦角； cϕ 为围岩计算摩擦角； tB 为隧道开
挖跨度； tH 为隧道开挖高度。  

 

图 1 单洞隧道普氏理论示意图 

Fig. 1 Sketch map of Protodyakonov's theory for a single tunnel 

2  过程设计理念 
曲海锋

[17]
和朱合华等

[18]
基于龙头山隧道、岚峰隧

道的现场试验和数值分析结果，提出了大断面公路隧

道过程设计方法的基本理念。过程设计方法的特点：

根据隧道开挖歩序分析和计算设计荷载，考虑施工过

程对隧道设计荷载的影响。 
设计荷载产生的过程不同是过程设计理念与状

态设计理念最本质的区别。过程设计方法考虑不同歩

序之间荷载的影响，最终基于一定规则将计算荷载进

行组合，从而得到作用于隧道整体结构上的松散压力。 
根据文献[17]，过程荷载计算方法的实现主要解

决以下两个问题： 
（1）对开挖步骤进行简化，获得合理的过程方

法计算模型。 
（2）如何考虑相邻开挖工序之间的影响程度。 

2.1  简化模型的建立 

（1）基本假设 
对于深埋中小跨度隧道（开挖跨度 B<14 m），可

以将过程荷载计算方法中的上下台阶开挖简化为一次

开挖。文献[17]研究结果表明：当隧道（洞室）跨度
小于 15 m，且高跨比为 1.0～1.5时，两种开挖方法引
起的应力重分布相差不超过 10%。公路隧道按其跨度
分类

[19]
如表 1所示。 
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表 1 公路隧道按跨度分类表 

Table 1 Classification of highway tunnels by span 

分类 开挖跨度
B/m 

描述 

小跨度

隧道 B<9 
①单车道公路隧道；②服务隧道；

③人行横洞及车行横洞 
中跨度

隧道 9≤B<14 ①双车道公路隧道；②单车道公路

隧道的错车带 
大跨度

隧道 
14≤B<18 ①三车道公路隧道；②双车道公路

隧道的紧急停车带 
特大跨

度隧道 
B≥18 ①四车道公路隧道（单洞）；②连

拱隧道 

（2）过程荷载计算方法简化模型建立应遵循的
两条原则 

a）将整个隧道施工看作由多个平行导洞施工组
成，考虑施工过程中不同工序之间的影响程度。 

b）导洞的几何尺寸应符合实际开挖情况。 
根据以上简化原则，台阶法、中隔壁法（CD、

CRD法）简化模型如图 2所示。图中数字代表施工工
序，虚线为简化后各导洞位置。 

 

图 2 开挖方法的简化模型 

Fig. 2 Simplified model for excavation method 

2.2  量化开挖工序的影响[17] 
（1）影响系数η  
通过引入影响系数η 来量化相邻开挖工序之间的

影响程度。如图 3所示，影响系数η 表示后行导洞开
挖对先行导洞松动荷载的影响程度。 

 

图 3 相邻导洞开挖荷载影响示意图[17] 

Fig. 3 Sketch map of influence of excavation load on adjacent  

guide tunnels 

η 取值的含义如下： 
1       
1

η
>

=

(后行洞开挖加剧了先行洞的松动荷载)

(两导洞之间相互独立)
。 

文献[17]给出η 取值的具体表达式为 

1 2 3

4 5

      ( 1) 

1.0                  1  

β β β
η

β βη
η

⋅ ⋅
 ⋅= 
 <

≥ ，

( )。

        (6) 

式中， 1β ～ 5β 分别由导洞间距、后行洞几何形状、地
质情况、先行洞支护参数和围岩等级确定。 
以上 5项影响指标的取值范围如表 2所示。 
（2）权系数α  
权系数α 的含义为每个导洞引起的垂直均布荷

载占隧道整体总荷载的大小，该系数小于 1。权系数
的计算公式为 

s

1

i i i
i n

i i
i

S q b
S q b

α

=

⋅
= =

⋅∑
  ，           (7)

 

式中 iS 为单个导洞开挖引起的垂直荷载， iq 为单个
导洞开挖引起的垂直均布荷载， ib 为单个导洞的开挖
跨度， sS 为隧道垂直总荷载，n为导洞个数。 

3  深埋非对称连拱隧道过程荷载计算 
非对称连拱隧道具有以下特点： 
（1）隧道结构形式为非对称双连拱，结构受力复

杂、偏压显著，不同于一般的单洞隧道。 
（2）整体开挖跨度较大，非对称中开挖面积较小

的隧道跨度多为 8～12 m，而开挖面积较大的隧道跨
度多为 12～16 m。 
（3）非对称连拱隧道施工过程中，左右隧洞开挖

的非同步性会对围岩造成多次扰动。 
（4）中隔墙为非对称连拱隧道受力体系中的关键

部位，对整体结构稳定性起重要作用。 
（5）支护结构多采用复合式衬砌。 
在进行非对称连拱隧道围岩压力计算时，必须综

合考虑以上特点。 
3.1  连拱隧道围岩压力作用模式 

理论研究和工程实践表明，对于连拱隧道，中隔

墙施工和浇筑效果及两侧导洞的开挖工序影响围岩压

力的大小和平衡拱的形成。同时，中隔墙作为连拱隧

道最关键的部位，其稳定性直接影响隧道围岩压力的

作用模式。深埋条件下，根据过程荷载计算方法和普

氏理论假定可以认为连拱隧道平衡拱形成存在两种极

端情况：中隔墙浇筑效果良好，左右洞室可以分别形

成稳定的承载拱，左右洞室施工顺序影响单侧承载拱

大小，先行洞松散荷载考虑后行洞开挖对先行洞松散

荷载的加剧情况；当中隔墙顶部回填不密实，左右洞 
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表 2 影响指标的取值表[17] 

Table 2 Values of impact indices 

导洞间距 0~0.2B 0.2B~0.4B 0.4~0.6B 0.6~0.8B 0.8B~1.0B 

1β 取值 1.8 1.75 1.70~1.75 1.65~1.70 1.50~1.65 

导洞间距 1.0B~1.2B 1.2B~1.4B 1.4B~1.6B 1.6B~1.8B 1.8B~2.0B 

1β 取值 1.4~1.5 1.3~1.4 1.15~1.3 1.15~1.0 1.0 

后行洞几何形状 高跨比>1.6 高跨比=1.2~1.6 高跨比=1.0~1.2 高跨比=0.6~1.0 高跨比<0.6 

2β 取值 0.8 0.9 1.0 1.0~1.2 1.2~1.5 

地质情况 包含上述 3项因素 包含上述 2项因素 包含上述 1项因素 包含上述 0项因素 

3β 取值 1.15 1.1 1.05 1.0 

先行洞支护情况 无支护 弱支护 普通支护 强支护 

4β 取值 1.0 1.0~1.35 1.35 1.35~1.5 

围岩等级 Ⅵ Ⅴ Ⅳ Ⅲ以上 

5β 取值 0.9 1.0 1.1 1.2 

注：①B为后行洞的开挖跨度；② 3β 考虑的 3项因素为地表水、地下水和初始应力场。 

室将作为整体形成共同的承载拱，即仅考虑隧道开挖

过程的影响，忽略中隔墙的支护作用，以整体隧道开

挖跨度形成极限承载拱，如图 4所示。 

 

图 4 深埋非对称连拱隧道承载拱示意图 

Fig. 4 Diagram of load-carrying arch for deep-buried asymmetric  

multi-arch tunnels 

就一般情况而言，深埋连拱隧道围岩压力作用模

式介于两种极端状态之间，即由于中隔墙的作用承担

了部分极限承载拱下部松散岩土体压力，对极限承载

拱的形成起到了抑制效果，因此，连拱隧道过程荷载

为中隔墙顶部压力、拱部松散压力和开挖过程引起的

附加压力之和。 
如图 5所示，深埋非对称连拱隧道过程荷载包括

以下部分
[19]
： 

（1）拱部基本松散荷载 1q ，包括后行洞开挖对
先行洞松散荷载加剧后先行洞形成稳定承载拱下部的

围岩压力 11qη 和后行洞形成稳定承载拱下部的围岩压

力 12q ，假定两者的分布形式均为均布荷载。 
（2）拱部附加松散荷载 2q ，即极限承载拱下部

松散岩体减去基本松散岩体和中隔墙顶预支撑围岩压

力后的荷载，假定为梯形分布荷载。包括极限承载拱

内侧 2q′和极限承载拱外侧 21q ， 22q 。 

（3）中隔墙顶松散围岩压力荷载 3q ，即中隔墙
顶至左右洞拱顶之间松散岩体形成的分布荷载。 

（4）中隔墙顶附加均布荷载 zq ，即由于中隔墙
的预支撑作用产生的围岩压力荷载。 
（5）非对称连拱隧道侧向压力可以分解为中隔墙

两侧及衬砌两侧的水平压力。 

 

图 5 深埋非对称连拱隧道荷载分布 

Fig. 5 Load distribution of deep-buried asymmetric multi-arch  

tunnels 

3.2  计算过程中的基本假定 

根据规范
[19]
，极限破裂面与基本破裂面均为抛物
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线，拱顶水平线与承载拱曲线围成的面积为 
2
3

S BH=   ，              (8) 

式中，H为承载拱高度，B为承载拱跨度。 
根据普氏原理和过程荷载计算方法，假定先行洞

与后行洞的各导洞开挖时的平衡拱高度
11

i
qH 和

12

i
qH ，

以及极限承载拱高度 mH 。 

1

11 1 1

1

c
1

kp

1 1tan 45
2 2 2

i
ti i i

q t t z
t

b
H b H H B

f B
ϕ  = + − − + ⋅     

o( ) ，(9) 

2

12 2 2

2

c
2

kp

1 1( ) tan 45
2 2 2

i
ti i i

q t t z
t

b
H b H H B

f B
ϕ  = + − − + ⋅  

   

o ， 

(10) 
m

m
kp2

BH
f

=   。               (11) 

图 中 和 式 中  
1 1

c
1

1
( ) tan 45

2

n
i
t p

i
H H Bϕ

=

 − − = 
 

∑ o
；

2 2

c
2

1
( ) tan 45

2

n
i
t p

i
H H Bϕ

=

 − − = 
 

∑ o
；

1 1 2
1 1

 
n n

i i
t t t

i i
b B b

= =

=∑ ∑；  

2t
B ； 1 2 1 2m t t z p pB B B B B B= + + + + ；

1

i
tb ，

2

i
tb 分别为先

行洞和后行洞对应导洞的几何宽度；
1

i
tH ，

2

i
tH 分别为 

先行洞和后行洞对应导洞的几何高度；
1t

B ，
2t

B 分别 

为先行洞和后行洞跨度；
1pB ，

2pB 分别为先行洞和后 
行洞侧面破裂面在水平面上的投影宽度； zB 为中隔墙 
宽度；

1H ， 2H 分别为先行洞和后行洞隧道基础至破 
裂面起始点的高度； i =1，2，3，L， n， n为简化
后导洞个数。其它符号及意义同前。 
3.3  深埋非对称连拱隧道过程荷载计算公式推导 

（1）先行洞和后行洞中各导洞开挖产生垂直均布
荷载 11

iq ， 12
iq  

1111 1
i i i

qq Hγη=  ，            (12) 

1212 2
i i i

qq Hγη=  。            (13) 

式中， 1
iη ， 2

iη 分别为先行洞和后行洞中各导洞开挖的
影响系数。 
（2）拱部基本松散荷载 1q  
考虑后行洞开挖对先行洞松散荷载的加剧影响，

将深埋连拱隧道先行洞和后行洞基本松散压力均简化

为均布荷载 11qη ， 12q ： 

1

1

2
11

1
11 1 11

1
11

1

n
i i

tn
i i i

n
i ii

t
i

q b
q q

q b
η η α η =

=

=

= ⋅ =
⋅

∑
∑

∑
 ，      (14) 

2

2

2
12

1
12 2 12

1
12

1

n
i i

tn
i i i

n
i ii

t
i

q b
q q

q b
α =

=

=

= ⋅ =
⋅

∑
∑

∑
 ，        (15) 

式中， 1
iα ， 2

iα 分别为先行洞和后行洞中每个导洞引
起的垂直均布荷载占先行洞和后行洞整体总荷载的大

小，η为后行洞开挖对先行洞松散荷载的影响系数。 
（3）中隔墙顶附加均布荷载 zq  
中隔墙顶附加的均布压力 zq 由极限承载拱内的

附加荷载总重量 1G 和中隔墙顶岩土体的承载能力 sp
中最小值决定，即 1 smin( / , )z zq G B p= 。附加荷载及 
中隔墙顶岩土体的抗压能力可分别按下式计算： 

1 11 2 121 m m
1 1

2 2 2
3 3 3

n n
i i i i
q q q q

i i
G B H B H B Hγ γ γ

= =

= − −∑ ∑  ，(16) 

B
s s / zp R K=    。               (17) 

式中 1

1 1

1

c
1 1

1( ) tan 45
2 2

i
ti i i

q t t z
t

b
B b H H B

B
ϕ = + − − + ⋅ 

 
o

，

2

2 2

2

c
2 2

1( ) tan 45
2 2

i
ti i i

q t t z
t

b
B b H H B

B
ϕ = + − − + ⋅ 

 
o

；
B
sR

为中隔墙顶岩体的设计抗压强度； zK 为中隔墙对上
部岩体支撑能力的安全系数，取值通常为 2。 

（4）拱部附加松散荷载 2q  
假设 2q 在拱顶平面上呈三角形分布，且向上的支

撑压力与承载拱内的岩土体重量平衡，由此可知  

1 11 2 12

m 2
m m

1 1

2 2
3 2 3

n n
i i i i
q q q q z z

i i

B qB H B H q B B Hγ γ
= =

′ 
+ + + = 

 
∑ ∑ ，

 

(18) 

121

2 m

2 pBq
q B

=
′

  ，            (19) 

222

2 m

2 pBq
q B

=
′

  。            (20) 

由上式可以得到 2q′， 21q 和 22q 的计算式为  

2 1 m2( /z zq G q B B′ = − )  ，        (21) 

1
21 2

m

2 pB
q q

B
′=   ，            (22) 

2
22 2

m

2 pB
q q

B
′=   。            (23) 

（5）中隔墙顶松散围岩压力荷载 3q  
将 3q 可简化为三角形荷载： 

33 qq Hγ=   ，              (24) 
式中， 3qH 可以近似取为中隔墙顶到先行洞和后行洞

隧道拱顶距离的平均值。 
（6）侧向压力荷载 
a）作用在先行洞和后行洞衬砌外侧拱部及边墙的

水平方向压力荷载分别为 1
j

we ， 2
j

we ， 

1 11 21 1( )j j
we q q hλ η γ= + +  ，       (25) 

2 12 22 2( )j j
we q q hλ γ= + +  。       (26) 

式中， 1
jh ， 2

jh 分别为先行洞和后行洞拱顶外侧到计算 
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表 3 深埋非对称连拱隧道围岩压力计算 

Table 3 Calculation of rock pressures of deep-buried asymmetric multi-arch tunnels 

方法 11q ( 11qη )/kPa 12q /kPa 21q /kPa 22q /kPa 2q′ /kPa 3q /kPa zq /kPa 
文献[16] 197 227 35 34 217 59 400 
本文方法 1 197 227 35 34 217 59 400 
本文方法 2 119(156) 146 96. 106 305 59 400 

表 4 马宅顶隧道和广东某公路隧道监测断面计算参数 

Table 4 Parameters of monitoring section of Mazhaiding Tunnel and a highway tunnel in Guangdong 

高度和跨度/m 
项目 围岩等级 

埋深 

/m 

重度 

/(kN·m-3) 先行洞 后行洞 

中隔墙宽度 

/m 

计算摩擦角 

/（°） 

马宅顶隧道 Ⅴ 50 20 8.5/11.5 9/14 3 45 

广东某公路隧道 Ⅳ 70 22 10/12.5 11/15.7 3.5 55 

点的距离， λ 为侧压力系数，按朗金公式计算，
2

ctan (45 / 2)λ ϕ= −o 。 
b）作用在先行洞和后行洞衬砌内侧拱部及边墙的

水平方向压力荷载分别为 1
j

ne ， 2
j

ne ， 

1 11 2 3( )j j
ne q q qλ η ′= + +   ，        (27) 

2 12 2 3( )j j
ne q q qλ ′= + +   ，        (28) 

式中， 3
jq 为衬砌外侧拱部及边墙计算点 3q 荷载的大

小。 

4  公式计算分析 
4.1  对比分析 

当深埋非对称连拱隧道围岩压力计算不考虑后行

洞开挖对先行洞松动荷载的加剧影响以及左右洞室施

工过程时，本文推导的过程荷载计算方法将退化为李

鹏飞等
[16]
提出的围岩压力计算方法。因此，在不考虑

施工过程影响（方法 1）和考虑施工过程影响（方法 2）
两种条件下，分别采用本文推导的公式对文献[16]中
工程案例的围岩压力进行计算，对比文献中公式的计

算结果，以验证本文推导的深埋非对称连拱隧道过程

荷载计算方法的正确性。计算断面围岩等级为Ⅴ级，

埋深 50 m，中隔墙宽度 3 m，左洞（先行洞）和右洞
（后行洞）开挖跨度分别为 11.5 ，14 m，开挖高度分
别为 8.5 ，9 m，计算摩擦角取 45°，重度取 20 kN/m3

。

计算结果如表 3所示。 
根据计算结果可以看出，在忽略施工过程影响的

条件下，采用本文推导的公式计算非对称连拱隧道各

部分荷载与李鹏飞等
[16]
提出公式的计算结果基本一

致，验证了深埋非对称连拱隧道过程荷载计算方法的

正确性。同时，计算结果显示，在考虑施工过程影响

的条件下，本文方法计算的双洞拱部基本围岩压力较

小，而拱部附加围岩压力较大，这比较符合非对称双

连拱隧道真实的受力情况。由于在施工过程中围岩受

到多次扰动，拱部围岩受力状态不如单洞情况，特别

是围岩较差的情况下，后行洞施工往往会对拱部附加

围岩压力产生更显著的影响，因此，本文提出的深埋

非对称连拱隧道过程荷载计算方法考虑的影响因素更

为全面，更符合工程实际。 
4.2  工程实例计算与分析 

深埋非对称连拱隧道在国内外比较罕见，本文依

托罗长高速公路马宅顶隧道
[20]
和广东省某高速公路

隧道连拱段两项工程，利用推导的过程荷载计算方法

对其围岩压力进行计算，并对比现场监测数据，分析

公式的实用性。各取两项工程中一深埋围岩压力监测

断面，计算参数如表 4所示，开挖方法及开挖顺序示
意图如图 6所示。 

 

图 6 开挖方法及开挖顺序示意图 

Fig. 6 Sketch maps of excavation method and sequence 

根据计算参数，按照深埋非对称连拱隧道过程荷

载计算公式对监测断面进行计算，将各部分荷载沿隧

道开挖轮廓线叠加，绘制非对称连拱隧道计算围岩压

力分布图，并与现场监测数据进行对比，如图 7所示。
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由图可知，除马宅顶先行洞左拱腰实测值大于计算值

外，其余各监测点现场实测值均略小于计算值，即计

算值对实测值起到了很好的包络效果，且广东某高速

公路隧道连拱段的包络效果优于马宅顶隧道，这是由

于围岩质量越低，开挖工序更加复杂，后行洞开挖对

先行洞产生的二次扰动越明显，现场监测数据更易受

到影响。同时，两组计算值均表现出中隔墙两侧拱腰

处围岩压力值大于拱肩处，这与实测结果的规律基本

一致。以上两点从侧面证明了本文推导的非对称连拱

隧道过程荷载计算方法具有一定的合理性和实用性。

需要指出的是，由于现场诸多因素会影响到监测数据

的采集，并且围岩压力的监测滞后于开挖，只能在初

支架设之后进行，因此监测结果多为相对于量测开始

时的应力变化，仅在一定程度上能够反映实际的围岩

压力情况。 

 

图 7 围岩压力计算值与实测值的对比图 

Fig. 7 Comparison between calculated and measured values 

 

5  结    论 
（1）与不考虑施工过程的围岩压力计算公式相

比，本文推导的过程荷载计算方法得到的双洞拱部基

本围岩压力较小，而拱部附加围岩压力较大，且围岩

质量越差，这种差别越明显。 
（2）中隔墙两侧拱腰处计算围岩压力值大于相邻

拱肩处，且围岩质量越低，后行洞开挖对先行洞产生

的二次扰动越明显，先行洞内外侧、后行洞内侧围岩

压力值均不断增大。 
（3）本文推导计算方法得到的围岩压力分布规律

与现场监测获取的围岩压力分布规律基本一致，论证

了本文推导公式的合理性，对深埋非对称连拱隧道合

理施工方案的确定以及支护结构的设计和优化具有一

定的指导意义和参考价值。 
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砂土中超大直径钢管桩内侧摩阻力研究 
刘  润，韩德卿，梁  超，郝心童

 

（水利工程仿真与安全国家重点实验室（天津大学），天津 300072） 

摘  要：近年来随着海上风电装机容量的不断增加，超大直径钢管桩基础的应用越来越广泛。桩径增加导致了在小直
径钢管桩中出现的土塞闭塞效应减弱或完全消失，准确计算管桩的内侧摩阻力变得尤为重要。开展了砂土中超大直径

钢管桩竖向承载特性的离心机模型试验，采用了双壁桩形式重点研究钢管桩内侧摩阻力的发挥规律，与数值模拟方法

相结合系统研究了直径大于 4 m，不同径长比钢管桩内侧摩阻力的发挥规律，将计算结果与现行的 API规范方法进行了
对比，并提出了内侧摩阻力的计算方法。研究揭示，超大直径钢管桩内侧摩阻力的发挥呈现桩端大并沿桩身迅速减小

的三角形模式，当径长比小于 0.2时，API规范方法计算得到的钢管桩内侧摩阻力偏大。 
关键词：海上风电；超大直径钢管桩；离心机模型试验；竖向承载力；内侧摩阻力 
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Inner frictional resistance of super-large-diameter steel pipe piles in sand 

LIU Run, HAN De-qing, LIANG Chao, HAO Xin-tong 
(State Key Laboratory of Hydraulic Engineering Simulation and Safety, Tianjin University, Tianjin 300072, China) 

Abstract: In recent years, with the increasing installed capacity of offshore wind power, the super-large-diameter steel pipe pile 

foundation has been widely applied. As the effect of soil plug weakens or disappears with the increase of the pile diameter, 

accurately calculating the inner frictional resistance of super-large-diameter steel pipe piles is especially important. In this study, 

the centrifugal model tests on the vertical bearing capacity of super-large-diameter steel pipe piles in sand are carried out using 

the double-wall pile form to study the inner frictional resistance. Then the action laws of the inner frictional resistance under 

different diameter-to-length ratios of steel pipe piles with diameter larger than 4 m are studied using the numerical simulation 

method. The calculated results are compared with API standard, and a new formula for calculating the inner frictional resistance 

is proposed. The research reveals that the inner frictional resistance of the super-large-diameter steel pipe pile shows a 

triangular pattern with the pile end greatly decreasing along the pile body. When the diameter-to-length ratio is less than 0.2, the 

inner frictional resistance of the steel pipe pile calculated by API standard is too large. 

Key words: offshore wind power; super-large-diameter steel pipe pile; centrifugal model test; vertical bearing capacity; inner 

frictional resistance 

0  引    言 
单桩基础是海上风电基础型式中应用最为广泛的

一种，在中国的海上风电场建设中发挥着不可替代的

作用。随着海上风电场建设的发展，装机容量不断增

加，单桩基础呈现出大型化的发展趋势，目前超大直

径钢管桩单桩基础直径已达 9 m。 
计算钢管桩的竖向承载力时其内侧摩阻力的测量

与计算一直以来都是国内外学者研究的重点和难点。

Leong 等[1]首次提出了管桩中土塞的一维平衡方程，

将土塞分为两部分，即下部发挥内侧摩阻力，上部提

供堆载，但是由于方程中参数的不确定性，该方程难

以应用于实际工程。Lehane 等[2]和 De Nicola 等[3]在

Randolph 的基础上研究了砂土中桩管内部土体的侧
压力系数 K，发现 K与相对密实度有直接的关系，但
K值不易确定。因此，之后的研究多集中在土塞率 PLR
与土塞增量填充率 IFR 这两个较易获得指标上。
Lehane等[2]、Paik等[4-5]采用双壁管桩的形式开展了一

系列钢管桩竖向承载力的现场与模型试验，发现 IFR
能够很好的反映桩管内土塞的端部承载力，并提出了

─────── 
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用更易测得的 PLR来预测 IFR的经验公式，试图通过
桩的几何尺寸和地基土的物理力学性质参数来预测土

塞的端部承载力。Jeong等[6]在前人基础上开展了双壁

管桩的现场试验，提出考虑土塞闭塞程度的管桩内侧

摩阻力计算方法，并引入了反映桩管内侧摩阻发挥范

围的土塞系数 SPI。 
海上风电工程中的钢管桩直径通常为 4～8 m，一

些学者[7-8]通过数值模拟方法研究了超大直径钢管桩

内侧摩阻力的发挥规律，定性地发现内侧摩阻力自下

而上逐步发挥，集中在距离桩端以上 2～3倍桩径范围
内，并且与外侧摩阻力发挥异步。但由于缺乏超大直

径钢管桩的实际试桩资料，有限元的计算结果缺乏验

证并无法对桩的内侧摩阻力进行定量评价。 
本文借助土工离心机开展了砂土中超大直径钢管

桩的竖向承载力试验，结合有限元方法对直径大于 4 
m的超大直径钢管桩内侧摩阻力进行了研究，提出引
入径长比 D/L计算钢管桩内侧摩阻力的方法，为海上
风电超大直径钢管桩基础竖向承载力的计算提供依

据。 

1  离心机模型试验 
试验在天津水运工程科学研究院岩土中心进行，

试验用离心机采用单壁吊篮，最大半径为 5 m，最大
容量 500 g·t。 
1.1  试验模型 

为了测得超大直径钢管桩的内侧摩阻力，试验的

模型管桩采用双壁结构，由桩帽、环形桩顶、内管、

外管以及环形桩端组成，分别测量内外管不同埋深位

置的轴力以获得对应位置的内、外侧摩阻力。材料选

用 6061号铝合金，弹性模量为 72 GPa，极限抗拉强
度为 124 MPa，泊松比为 0.31。试验的离心加速度为
100g，模型相似比尺为 1∶100，模型桩与原型桩的对
应参数如表 1所示，原型桩的桩体构造为直径均匀的
单壁钢管结构，忽略了由于工程中接桩等因素导致的

外径变化。 
表 1 模型桩和原型桩的参数 

Table 1 Parameters of model and prototype piles 

桩型 
直径 

D/m 

入土桩

长 L/m 

径长

比 D/L 

壁厚 

t/mm 

抗压刚度 

/(103 MN) 

原型桩 P1 4.00 50.0 0.08 84 217.0 

原型桩 P2 8.00 50.0 0.16 94 490.0 

模型桩M1 0.04  0.5 0.08 7  21.7 

模型桩M2 0.08  0.5 0.16 7  48.8 

根据 Ko等[9]的研究，钢管桩的内侧摩阻力主要分

布在桩身下部，因此应变片在靠近桩端部分加密布置，

采用全桥贴法。在内管的外侧壁和外管的外侧壁各布

置 14对型号为 BFH120-3AA-X30的应变片，加密区
相邻位置应变片间距 3 cm，非加密区间距 5 cm，如图
1 所示。外管的外侧面均匀覆盖厚度为 1 mm左右的
环氧树脂用以防水和防止应变片破坏，在内管外侧面

的应变片和焊点上覆盖厚度为 1 mm的 704硅橡胶用
以防水。用静压载试验机标定各位置应变片的轴力与

电压值关系。 

 

 

图 1 模型桩应变片布置图 

Fig. 1 Instrumented model piles 

1.2  试验用土和模型桩布置 

Fuglsang[10]的研究表明，在土工离心机试验中当

基础宽度大于土样平均粒径 d50的 35倍时可以忽略粒
径效应的影响，试验砂土选用福建标准砂，平均粒径

d50=0.17 mm，模型桩最小的桩径为 4 cm，因此可以
忽略粒径效应的影响。试验砂土物理特性：相对密度

Gs=2.65，平均粒径 d50=0.17 mm，不均匀系数 Cu=1.61，
曲率系数 Cc=0.95，最大孔隙比 emax=1.038，最小孔隙
比 emin=0.636。 
试验模型箱尺寸为 1.2 m×1 m×1.2 m，采用砂雨

法制备干砂地基，然后用无气水对干砂地基进行饱和。

在正式落砂之前先对落砂装置进行相对密实度与落距

关系的标定，标定曲线如图 2所示。试验中选取的落
距为 42 cm时，此时标准砂相对密实度约为 65%。 
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图 2 相对密实度标定曲线 

Fig. 2 Calibration curve of relative density 

在离心机试验中当结构物和模型箱侧壁距离较近

时，试验结果会受到显著影响[11]，因此为了消除边界

效应的影响，模型桩 M1和 M2与模型箱侧壁之间的
距离均大于 5倍桩径，桩与桩之间距离大于 5倍桩径，
桩底与模型箱底部距离为 40 cm，如图 3所示。 
模型桩采用预埋的方式来模拟实际中桩基的在位

状态，当模型箱中砂土高度达到 40 cm时预埋设模型
桩，在桩的外侧继续落砂直至砂土地基高度达到 90 
cm的设计值，测量外侧砂土的干密度，分层填实桩内
土使内外干密度和高度一致，整平内外侧土面。用无

气水对干砂地基进行饱和，直到水面高于土面 4 cm并
静置 24 h，最终制备成高度为 90 cm的饱和砂土地基，
地基土的具体参数：内摩擦角ϕ =35.6°，黏聚力 c=0 
kPa，相对密实度 Dr=67%，孔隙比 e=0.77，干密度 dρ = 
1.50 g/cm3，饱和密度 satρ =1.93 g/cm3。 

 

图 3 模型箱及模型桩布置图 

Fig. 3 Model box and pile arrangement 

1.3  试验步骤 

试验采用液压千斤顶进行竖向定荷加载，千斤顶

加载点下方连接 YP-H58 型轴承式拉压传感器，传感
器量程 5000 kg，传感器下方连接带有凸起的加载头与
桩帽中心孔位对中以保证不产生偏心荷载，采用

LVDT 测量桩顶的竖向位移，模型桩旁边布置高清摄
像头监测试验过程中的加载情况，如图 4所示。设备
调试完毕后开机，加速度达到 100g待各项传感器数据
稳定后对模型桩进行静载荷试验，共开展两组试验如

表 2所示。 

图 4 竖向加载示意图 

Fig. 4 Schematic of vertical loading 

表 2 试验安排 

Table 2 Test programmes 

试验组次 模型桩 每级加载/N 
V-1 M1 300 
V-2 M2 750 

1.4  试验结果 

试验测得的荷载位移曲线（结果已换算为原型）

如图 5所示。 

 

图 5 竖向承载力试验荷载位移曲线 

Fig. 5 Load-displacement curves of bearing capacity tests 

由图 5可知，桩径越大桩竖向承载力越大，两组
试验模型桩的荷载位移曲线均未出现明显拐点。《港口

工程基桩静载荷试验规程》[12]中规定当荷载位移曲线

没有明显拐点时取桩顶总沉降量等于 40 mm 时对应
的荷载作为极限承载力，对于钢管桩而言桩顶总沉降

取值可适当加大。国外的一些规范和研究人员认为对

于砂土中的打入钢管桩，应取桩顶沉降量达到 0.1D时
对应的桩顶荷载作为其竖向极限承载力[13]。为了研究

方便，试验取桩顶沉降量为 0.1D时对应的荷载作为桩
的竖向极限承载力。 
通过处理模型桩 M1和 M2的桩身应变数据，得

到桩内外管在不同埋深处的轴力如图 6所示，桩身内
外侧摩阻力分布如图 7所示。由图 6可以看出，在荷
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载等级较小时，M1 和 M2 模型桩的桩身荷载无法传
递到桩端，随着荷载等级的增加，桩身荷载逐渐向下

传递，且不同埋深处轴力分布曲线的斜率不同，整体

呈现出典型的端承摩擦桩的特性。 

 

 

 

 

图 6 不同荷载等级下内外管的轴力分布 

Fig. 6 Axial load distributions of inner and outer piles under  

different load levels 

由图 7可以看出，随着埋深的增加外侧摩阻力基
本呈线性增加，当桩顶荷载达到竖向极限承载力时，

外侧摩阻力随埋深分布的曲线已趋于重合，说明此时

外侧摩阻力已发挥完全，并且 M1与 M2模型桩在达
到极限承载力时相同埋深处的单位外侧摩阻力基本相

等。内侧摩阻力随着桩顶荷载的增加而增加，发挥方

向自下而上，即使当桩顶荷载达到竖向极限承载力时

依然没有完全发挥，内侧摩阻力分布在沿桩身向上距

离桩端 2倍桩径的范围内，桩径更大的 M2桩在达到
竖向极限承载力时其相同埋深处的单位内侧摩阻力大

于 M1桩。桩顶荷载达到竖向极限承载力时，两组试
验模型桩的内侧摩阻力在桩端附近均大于外侧摩阻

力，4 m直径桩的内侧摩阻力为 235 kPa，外侧摩阻力
为 160 kPa，8 m直径桩的内侧摩阻力为 373 kPa，外
侧摩阻力为 173 kPa，内侧摩阻力分别为外侧摩阻力的
1.5倍和 2.2倍。 

 

 

图 7 不同荷载等级下桩身内外侧摩阻力分布 

Fig. 7 Frictions of inner and outer shafts of piles under different  

.load levels 

2  超大直径钢管桩内侧摩阻力分布规律 
由于离心机试验组次有限，为了更好地揭示超大

直径钢管桩内侧摩阻力的发挥规律和影响因素，采用
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了有限元方法进行了补充研究。 
2.1  有限元计算方法验证 

采用 ABAQUS软件进行分析，以 4 m直径模型
桩的分析为例。具体如下：桩总长 L0=51m，直径 D=4 
m，入土深度 L=50 m，壁厚 t=700 mm，材料为钢材，
密度 ρ=7850 kg/m3，弹性模量 E=210 GPa，泊松比为
0.3。土体径向尺寸取 20D，竖向高度为 2L，土体本
构模型采用 Mohr-Coulomb 弹塑性模型，土体参数按
1.2节的参数选取。桩与土之间设接触对，桩表面为主
面，土表面为从面，接触属性中摩擦系数取

tan(2φ/3)=0.44，法向允许接触后分离，土体的侧向土
压力系数按 API 规范建议值取 0.8。土体的径向网格
在靠近桩的部分加密，单精度布种，网格尺寸为

0.05D～2D，竖向网格尺寸取 0.025L，均匀布种，单
元类型采用 C3D8。桩顶中心位置设置参考点，参考
点与桩顶面耦合约束，在参考点上向下施加 1.6 m的
竖向位移。如图 8所示。 

 

图 8 有限元模型示意图 

Fig. 8 Schematic diagram of finite element model 

将有限元计算的荷载位移曲线与离心机试验的荷

载–位移曲线进行对比（图 9（a）），并将达到极限竖
向承载力时二者的内、外侧摩阻力分布进行对比（图

9（b）），可以看出有限元计算结果与离心机试验的结
果吻合良好，验证了有限元方法的正确性。 

图 9 有限元计算结果与离心机V-1试验结果对比 

Fig. 9 Comparison between finite element and centrifuge test  

results 

2.2  有限元计算结果与规范方法的对比 

根据 API规范，超大直径钢管桩的竖向承载力可
表示为 

e ic f ,c f ,c p e se si ann p= ( ) ( )iQ Q Q Q f z A f z A q A+ + = + + ，(1) 

式中， cQ 为桩的竖向极限承载力，
ef ,cQ 为外侧摩阻力，

if ,cQ 为内侧摩阻力， pQ 为环形端部阻力， e ( )f z 为单
位外侧摩阻力， seA 为外侧表面积， ( )if z 为单位内侧
摩阻力， siA 为内侧表面积， annq 为单位环形端部阻力，

pA 为环形端部面积。 
规范中桩侧摩阻力为 

e 0( ) ( )f z p zβ ′=   。        (2) 

式中  β 为无量纲的摩擦系数，API 规范建议对于中
密的砂土β 取为 0.37； 0 ( )p z′ 为埋深 z 位置处的有效
竖向应力；在中密的砂土中 API 规范对 e ( )f z 给出了
极限值 81 kPa。 

API规范中规定单位内侧摩阻力为 
e( ) ( )if z f z=   。            (3) 

关于单位环形端部阻力 annq 为 
ann q o,tipq N p′=   。             (4) 

式中  qN 为无量纲的端部承载力系数，对于中密砂规
范建议取 20； o,tipp′ 为桩端位置处的竖向有效应力；在
中密的砂土中 API规范对 annq 规定了极限值 5 MPa。 

通过式（2），（3）计算得到上述有限元模型中不
同埋深位置处的桩内、外侧摩阻力分布，将计算结果

与有限元的计算结果对比如图 9（b）所示。可以看出，
对于中密砂土中直径为 4 m的超大直径钢管桩而言，
API 规范方法得到的外侧摩阻力与有限元分析得到的
外侧摩阻力在埋深小于 24.5 m时基本重合，但是由于
API 规范对侧摩阻力规定了上限值导致埋深大于 24.5 
m时外侧摩阻力不再继续增加。根据离心机试验及数
值模拟结果，直径为 4 m的超大直径钢管桩的内侧摩
阻力只在距离桩端 2倍桩径的范围内发挥，并且桩端
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位置处的内侧摩阻力是外侧摩阻力的 1.5倍。 
API 规范计算单位外侧摩阻力的方法是合适的，

但是规范规定的上限值低于实际值。而实际中内侧摩

阻力与外侧摩阻力发挥明显不同，因此 API规范的计
算方法不适用于计算超大直径钢管桩的内侧摩阻力。 
2.3  内侧摩阻力影响因素研究 

采用前述有限元方法，对直径大于 4 m不同径长
比和壁厚的超大直径钢管桩进行计算，计算工况如表

3所示。 
表 3 计算组次安排 

Table 3 Arrangement of finite element calculation 

编号 桩长 
D/m 

桩长
L/m 

径长比 
D/L 

壁厚 
t/mm 

P4-50-90 4 50 0.08 90 
P5-50-90 5 50 0.10 90 
P6-50-90 6 50 0.12 90 
P7-50-90 7 50 0.14 90 
P8-50-90 8 50 0.16 90 
P6-25-90 6 25 0.24 90 
P6-30-90 6 30 0.20 90 
P6-40-90 6 40 0.15 90 
P6-35-90 6 35 0.24 90 
P6-60-90 6 60 0.10 90 
P6-70-90 6 70 0.09 90 
P6-50-70 6 50 0.12 70 
P6-50-80 6 50 0.12 80 

P6-50-100 6 50 0.12 100 
P6-50-110 6 50 0.12 110 

计算得到了不同工况桩的荷载–位移曲线如图

10所示，可以看出超大直径钢管桩的竖向承载力随着
桩径 D的增加和入土深度 L的增加而明显增大，而壁
厚 t对于桩竖向承载力的影响很小，故影响超大直径钢
管桩竖向承载力的主要因素是桩径D和入土深度 L。 

 

图 10 不同尺寸桩的竖向承载力对比 

Fig. 10 Comparison of vertical bearing capacities of piles with  

different sizes 

将荷载–位移曲线上桩顶位移达到 0.1D 时对应
的桩顶荷载作为超大直径钢管桩的竖向极限承载力，

将有限元计算得到的不同桩尺寸的 cQ ，
ef ,cQ ，

if ,cQ ，

pQ 分别与 API规范计算得到的结果进行对比，对比结
果列于表 4。 
由表 4可知，由于 API规范对侧摩阻力和端阻规

定了上限值，使其计算得到的外侧摩阻力和端阻均小

于有限元的计算结果，对于径长比小于 0.2的桩，API
计算得到的内侧摩阻力均大于有限元的计算结果，并

且径长比越小 API计算值与有限元结果偏离越远，而
对于径长比大于和等于 0.2 的桩，API 计算得到的内
侧摩阻力小于有限元的计算结果。 
分别对比不同径长比的有限元模型桩内、外侧摩

阻力以及端阻与竖向极限承载力的比值如图 11所示。
由图 11可以看出，不同径长比的超大直径钢管桩均体
现出了端承摩擦桩的特点，随着径长比的增加，内侧

摩阻力与竖向极限承载力的比值逐渐增大，对于径长

比大于等于 0.2 的钢管桩，内侧摩阻力的占比甚至超
过了外侧摩阻力。因此对于直径超过 4 m、径长比大
于 0.08的“短粗”型超大直径钢管桩其内侧摩阻力的
发挥在计算竖向极限承载力时是不可忽略的。 

 

图 11 桩基各部分承担荷载比例随径长比的变化 

Fig. 11 Variation of loading ratio of parts in different pile  

.foundations with D/L 
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表 4 有限元计算结果与 API计算结果对比 

Table 4 Comparison between finite element and API results 
有限元计算 API计算 

编号 径长比
D/L 承载力

Qc/MN 
内侧摩阻力

Qfi,c/MN 
外侧摩阻

Qfe,c力/MN 
端阻

Qp/MN 
承载力
Qc/MN 

内侧摩阻

力 Qfi,c/MN 
外侧摩阻

Qfe,c力/MN 
端部阻力
Qp/MN 

P4-50-90 0.08  78.11 15.81  53.08  9.22  81.61 37.17 38.92  5.53 
P5-50-90 0.10 105.17 24.59  66.97 13.61 102.49 46.90 48.65  6.94 
P6-50-90 0.12 137.09 36.43  81.11 19.55 123.36 56.63 58.38  8.36 
P7-50-90 0.14 171.73 50.15  95.44 26.14 144.23 66.36 68.11  9.77 
P8-50-90 0.16 207.64 64.89 110.68 32.06 165.10 76.08 77.84 11.18 
P6-25-90 0.24  72.50 31.34  20.68 20.48  47.58 19.60 20.21  7.77 
P6-30-90 0.20  81.26 31.00  29.72 20.54  63.20 27.01 27.84  8.36 
P6-35-90 0.17  94.00 32.56  40.13 21.31  78.24 34.41 35.48  8.36 
P6-40-90 0.15 107.12 33.80  52.06 21.26  93.28 41.82 43.11  8.36 
P6-60-90 0.10 172.82 38.94 116.53 17.34 153.44 71.44 73.65  8.36 
P6-70-90 0.09 211.24 37.58 157.90 15.76 183.52 86.25 88.91  8.36 

将埋深 z对桩入土深度 L进行归一化，得到当桩
顶荷载达到竖向极限承载力时不同桩径、入土深度和

壁厚的超大直径钢管桩内侧β 值沿桩身的分布情况，
可以看到对于入土深度相同的桩，随着桩径的增大，

内侧摩阻力沿桩端向上的发挥范围增大，且同一高度

处桩径越大β 值越大，如图 12（a）；对于桩径相同的
桩，随着桩入土深度的增加，内侧摩阻力发挥的高度

占桩入土深度的比例减小，且入土深度越大 β 值越
小，如图 12（b）所示；而当桩径和入土深度相同的
情况下，壁厚对内侧摩阻力的发挥影响很小，如图 12
（c），由此可以判断影响超大直径钢管桩内侧摩阻力
发挥的主要因素是桩径 D和入土深度 L。 

 

图 12 不同尺寸桩的内侧摩阻力对比 

Fig. 12 Comparisons of inner frictional resistances of piles with  

different sizes 

3  内侧摩阻力计算方法 
为了计算方便，将β 随归一化后埋深的增加而呈

现出的“喇叭型”分布简化为双折线分布，如图 13
所示，引入土塞系数 SPI的概念： 

is

i

SPI
L
L

=   。             (5) 

式中  isL 为发挥内侧摩阻力的桩内土高度； iL为桩内
土的总高度，对于完全不闭塞的超大直径钢管桩而言 

iL L= 。当 (1 SPI)z
L

< − 时β =0，内侧摩阻力不发挥；

当 (1 SPI)z
L

−≥ 时，内侧摩阻力发挥，β 从 0线性增加

到最大值 maxβ 。单位内侧摩阻力 ( )if z 可表示为 

0

0     ( (1 SPI))
( )

( )    ( (1 SPI))i

z L
f z

p z z Lβ
< −

=  ′ − ≥
 。  (6) 

根据简化的双折线分布形式，β 可以表示为 
0

 ( (1 SPI))
( (1 SPI))SPI 1
z L

z z La
L

β
 < −=    −+ −   

≥
 ， (7) 
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式中， a为双折线分布图 13中斜线段的斜率。 

图 13 β简化分布示意图 

Fig. 13 Simplified distribution ofβ 

对图 12（a），（b）中所有曲线进行简化，得到参
数 a和土塞系数 SPI随径长比 D/L的变化如图 14，15
所示，拟合得到参数 a和土塞系数 SPI的表达式： 

1.10

0.45 Da
L

−
 =  
 

 ，           (8) 

SPI 2.36 0.08D
L

= −   ，        (9) 

式中，当 SPI的计算值小于 0时取 SPI=0，大于 1时
取 SPI=1。 

图 14 参数 a随径长比的变化 

Fig. 14 Variation of a with D/L 

图 15 SPI随径长比的变化 

Fig. 15 Variation of SPI with D/L 

 

4  算例验证 
为了验证内侧摩阻力计算方法的正确性，对离心

机试验中 M1和 M2模型桩在桩顶荷载达到竖向极限
承载力时的单位内侧摩阻力沿埋深的分布进行了计

算，并将计算结果与离心机试验结果以及 API规范计
算的结果进行了对比，如图 16所示，可以看到采用公
式（6）计算得出的内侧摩阻力沿埋深的分布曲线与离
心机试验结果吻合良好，而 API规范规定单位内侧摩
阻力等于单位外侧摩阻力，内侧摩阻力随埋深的增加

沿程分布，这与实际情况不符。 

图 16 本文方法与 API规范法对比 

Fig. 16 Comparison between proposed method and API  

..specification 

5  结   论 
本文通过离心机试验研究了超大直径管桩内侧摩

阻力的发挥规律，并验证了有限元计算结果的准确性，

借助有限元手段进行了补充研究。 
（1）对于直径大于 4 m、径长比 D/L 大于 0.08

的超大直径钢管桩，内侧摩阻力主要分布在沿桩身向

上距离桩端 2倍桩径的范围内，发挥方向自下而上，
当桩顶荷载达到竖向极限承载力时，随着荷载等级的

增加内侧摩阻力继续增加，而此时外侧摩阻力已发挥

完全。 
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（2）对于中密砂土中直径大于 4 m 的超大直径
钢管桩，当径长比小于 0.2时 API规范计算得到的内
侧摩阻力大于实际值，而当径长比大于等于 0.2 时，
API 规范计算得到的内侧摩阻力小于实际值。且随着
径长比的增加，内侧摩阻力占竖向极限承载力的比值

增加，当径长比大于等于 0.2 时，内侧摩阻力占比甚
至大于外侧摩阻力。 

（3）将 β 随归一化埋深的增加而呈现出的“喇
叭型”分布简化为双折线分布，基于不同径长比的有

限元模型计算结果，提出了计算中密砂土中直径大于

4 m的超大直径钢管桩内侧摩阻力计算公式，并将计
算结果与离心机试验以及API规范计算结果进行了对
比，验证了所提出公式的可靠性。 
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砂土中大直径单桩的长期水平循环加载累积变形 
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摘  要：海上风电在风载、波浪荷载等长期水平循环荷载作用下的累积变形问题备受重视，因其过大会导致风机无法
正常工作。考虑了桩周砂土的循环加载特性对海上风电大直径单桩基础的水平循环响应加以研究。首先采用 R-O 加载
曲线和修正Masing准则构建砂土的加卸载应力应变曲线，基于砂土轴向累积应变显式公式推导了砂土加卸载割线刚度
演化模型。其次在长期水平循环受荷桩的有限元数值模拟中对该演化模型加以实现，通过与文献的离心模型试验结果

进行对比分析，验证了砂土加卸载刚度演化模型用于水平循环受荷单桩响应的合理性。进一步开展了单桩不同埋深的

参数分析，探讨了埋深条件对桩顶累积转角发展的影响。研究表明，基于砂土加卸载割线刚度演化模型的有限元分析

能够合理模拟砂土中水平循环加载条件下单桩桩顶累积转角的长期演化规律，为分析海上风电的长期循环响应提供了

理论基础。 
关键词：单桩；长期水平循环加载；刚度演化模型；有限元 

中图分类号：TU470       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2020)06–1076–09 
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Accumulative displacement of long-term cyclic laterally loaded                      
monopiles with large diameter sand 

ZHANG Chen-rong1, 2, ZHU Zhi-qi1, 2, 3, YU Feng1, 2, WANG Bo-wei4, HUANG Mao-song1, 2  
(1. Key Laboratory of Geotechnical and Underground Engineering of Ministry of Education, Tongji University, Shanghai 200092, China;   

2. Department of Geotechnical Engineering, Tongji University, Shanghai 200092, China; 3. CITIC Construction Co., Ltd., Beijing 100027, 

China; 4. Shanghai Green Environmental Protection Energy Co., Ltd., Shanghai 200433, China) 

Abstract: The accumulative displacement of offshore wind power under long-term cyclic lateral loads from wind and wave 

loads attracts a lot of attention, for it may lead to the malfunction of a wind turbine. Considering the cyclic loading 

characteristics of sandy soil around piles, the lateral cyclic response of monopile for offshore wind power is investigated. The 

R-O loading curve and modified Masing rule are used to construct loading and unloading stress-strain curves of sand. Based on 

the explicit equation for cyclic accumulative axial strain of sand, a cyclic evolution model for secant stiffness of sand is derived, 

and it is applied in the FE analysis. By comparing with the published centrifuge test results of a laterally loaded monopile in 

sand, the rationality of the evolution model is verified. A parametric analysis considering different embedment lengths of the 

pile is also undertaken. It is believed that the FE analysis with the evolution model for secant stiffness of sand can rationally 

simulate the development of the accumulative rotation of a horizontal cyclic loaded monopile, which provides theoretical 

support for the design of the cyclic response of wind turbines. 

Key words: monopile; long-term cyclic lateral load; stiffness evolution model; finite element method 

0  引    言 
随着技术的发展以及清洁环保可持续发展的需

求，海上风电近十年来进入高速发展期，大直径单桩

基础广泛用于近海海上风电。在整个服役期，海上风

电单桩基础长期承受风荷载、波浪荷载等水平循环荷

载作用，循环次数可高达 108次以上，造成桩基础的

永久侧向变形。当桩身转角超过 0.5°时，风电机组将

无法正常工作[1]。对海上风电基础在长期水平循环荷

载作用下的变形进行预测是工程设计所面临的一大挑

战。 
关于砂土中大直径单桩基础的长期水平循环加
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载响应方面开展了不少试验研究。Little 等[2]、Long
等[3]，Lin等[4]基于现场试验给出了水平受荷桩的长期

累积变形预测经验公式，主要为指数形式和对数形式，

本质上都属于桩侧 p–y 曲线刚度弱化模型。Leblanc
等[5]设计了通过机械方式实现上万次循环加载的桩顶

水平循环加载装置，并进行了不同循环加载路径的模

型试验。此后，Chen等[6]、Zhu等[7]、Zhang等[8]进一

步分别开展了大数量循环次数的大直径单桩、吸力桶

以及沉井加桩基础的长期循环加载模型试验。Zhu 等
[9]更是实现了吸力桶基础上百万次的循环加载试验。

与此相比，理论研究方面，无论是基于弹性地基梁的

p–y曲线分析还是有限元数值模拟，主要内容仍然是
数十次循环加载条件下滞回路径的精确模拟，如

Allotey 等[10]构建了精确模拟加卸载以及再加载过程

中桩周土体脱开效应的 p–y 曲线，Heidari 等[11]在水

平受荷应变楔 SW 模型中通过扩展 Masing 准则和循
环衰减实现循环滞回的模拟，Memarpour等[12]采用了

考虑脱开的循环加载 CPSI 单元，Giannakos 等[13]和

Bourgeois等[14]分别基于Mohr-Coulomb准则和 DP准
则的运动硬化土体模型实现了水平受荷单桩的三维数

值模拟。上述理论工作受限于循环加载滞回效应的精

确模拟以及隐式算法，难以胜任砂土中水平循环受荷

桩的长期大数目循环加载分析。此外，正如前文所述，

长期大数目低幅值循环加载条件下，水平受荷大直径

单桩更关注的是其长期累积变形效应，而非循环滞回

特性。 
为此，有学者尝试从土单元循环三轴试验累积变

形的显式模型出发，在有限元数值模拟中实现长期循

环加载大直径单桩的累积变形预测。Achmus 等[15]推

导了循环加载割线刚度 SDM 模型，其完全忽略了滞
回特性，每条加载曲线的起点均与静载相同，且土体

弹性卸载应变为 0，导致计算结果与实际加载过程无
关，但该模型因其简单实用被广泛应用，如 Depina
等[16]的循环加载数值模拟。 

本文基于砂土循环三轴试验的轴向累积变形，通

过合理考虑砂土循环加载的滞回随加载次数的变化，

推导了循环加载条件下砂土加卸载割线刚度演化模

型，运用于砂土中水平循环受荷桩的有限元数值模拟。

通过与离心模型试验结果的对比验证了该演化模型在

水平循环受荷桩长期累积转角预测方面的合理性。最

后对水平循环受荷单桩进行了不同埋深条件下的参数

分析。 

1  砂土割线刚度演化模型 
基于砂土循环三轴试验条件建立与轴向应力应

变对应的砂土一维循环模型。 
1.1  砂土循环加载应力应变关系滞回曲线 

首先，骨干曲线采用 R-O模型[17]描述： 
1

0 ult

1
R

q q
E q

ε α
−  

 = +     
  ，          (1) 

式中， 0E 为土体初始弹性刚度，α 为形状系数，参数
1R > ， ultq 为砂土三轴试验排水条件下的强度值。如

图1所示，总应变ε由弹性应变 eε 和塑性应变 pε 组成，  
1

e p

0 0 ult

+ =
R

q q q
E E q

ε ε ε α
−

 
= +  

 
  。   (2) 

图 1 R-O模型应力应变关系曲线示意图 

Fig. 1 Stress-strain relationship of R-O model 

其次构造滞回圈。无论是Masing[18]准则的等幅加

载二倍法还是 Pyke[19]考虑非等幅加载条件的“n倍”
法，都为封闭滞回圈，无残余变形，故本文引入循环

参数ξ 来考虑循环加载的变形累积性，具体见下文。
因每个循环的加载曲线均为骨干曲线，同一循环的加、

卸载曲线初始弹性刚度相等（图 2），则分别得到加、
卸载时土体的应力应变关系曲线如下： 
加载时 

1

min min
min

0 ult

1
R

N

q q q q
E q

ε ε α
−    − − − +        

=  ； (3) 

卸载时 
1

max max
max

0 ult

1
R

N

q q q q
E q

ε ε α
ξ

−    − − − +        
= 。 (4) 

图 2 滞回圈及初始刚度示意图 

Fig. 2 Diagram of hysteresis loop and initial stiffness 
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最后，给出循环参数ξ 的表达式。由图 3可见，
从砂土的长期循环加载特性来看，当 N → ∞时，滞回
圈稳定近似不变，意味着单次残余累积变形趋近 0，
加卸载曲线对称，即 1ξ → 。如图 3 所示，滞回圈稳
定条件下骨干曲线塑性应变为 p

stε ，采用 p
stε 对累积应变

p
Nε∆ 进行归一化，得到ξ 表达式为 

( )1/ 1

p
st

= 1
R

Nε
ξ

ε

−
 ∆

+ 
 

  。          (5) 

 
式中， Nε∆ 对应第 N次循环加载土体残余累积应变。 

图 3 稳定时应力应变关系示意图 

Fig. 3 Diagram of stress-strain relationship in a stable state 

1.2  加卸载割线刚度表达式的推导 

理论上，1.1 节的工作已经构建了砂土中一维循
环加载滞回曲线，但其需要的基本参数中包含每次循

环加载的对应 0 NE 。此外，如前文所述，非线性滞回

曲线的迭代求解计算耗时过长，对长期大数目循环加

载数目不现实。故进一步推导了加卸载的割线刚度模

型，见图 4。具体推导如下。 

 

图 4 滞回圈及加卸载割线刚度示意图 

Fig. 4 Diagram of hysteresis loop and secant stiffness during  

loading and unloading 

由式（3）得到对应加载曲线峰值点处应变： 
1

max min max min
,max 1

0 ult

1
R

N N
N

q q q q
E q

ε ε α
−

−

    − − − +        
= 。(6) 

由式（4）得到对应卸载曲线终点处应变： 
1

min max m ax min
N,max

0 ult

1
R

N
N

q q q q
E q

ε ε α
ξ

−    − − − +        
= 。(7) 

将式（ 6），（ 7）相加，令 d max min = q q q− ，

1N N Nε ε ε −∆ = − ，则得到： 
1 1

d d

0 ult

1=
R R

N
N

q q
E q

ε α
ξ

− −
   

∆    
  

1-   。    (8) 

对应循环滞回圈刚度 0NE 为 
1 1

d d
0

ult

1=
R R

N
N

q qE
q

α
ε ξ

− −    
     ∆     
1-   。  (9) 

将式（9）代入式（6），由加载割线刚度 lNE 定义

为 
1 11

d d d
l

ult ult

1 / 1
R RR

N
N

q q qE
q q

α α
ε ξ

− −−          = +       ∆        
1- ， 

(10) 
同理，可得卸载割线刚度 uNE 为 

1 11
d d d

u
ult ult

1 / 1
R RR

N
N

q q qE
q q

α α
ε ξ ξ

− −−          = +       ∆        
1- 。

(11) 
式（10），（11）即为砂土割线刚度循环演化模型。

其实质为基于循环三轴试验的轴向累积应变的显示模

型，建立土体加卸载刚度表达式。由于上述表达在三

维数值模拟中均为直接的弹性计算，故大大简化了计

算求解过程。 

2  砂土割线刚度演化模型的土体参数

以及三轴试验模拟 
本节简单介绍基于饱和丰浦砂排水循环三轴试

验的显式模型表达以及三组试验结果验证。详细完整

的试验数据见朱治齐[20]。 
2.1  砂土的循环累积应变公式 

根据黄茂松等[21]提出的相对偏应力水平，适用于

砂土的循环累积应变公式为 

p p * s
100

a

( )
100

c b
b m

N
p NN a D
p

ε ε
   = =    

  
  。  (12) 

式中， p
Nε ， p

100ε 分别是第 N次和第 100次加载后产生
的土体轴向累积应变。 ap 为标准大气压（101 kPa）。 *D
为相对偏应力水平， *

d ult s= ( )D q q q− ， dq 为循环动偏
应力， d max min = q q q− 。a，m，c和 b为试验拟合参数。 

关于考虑剪胀性的砂土峰值强度 ultq 表述如下。

图 5为三轴固结排水剪切试验的应力路径，p为围压，

1 3( 2 ) / 3p σ σ= + ，q为偏应力， 1 3q σ σ= − ； sp ， sq 为
固结完成时初始应力状态的围压和静偏应力，对应 C
点， fp ， ultq 为峰值强度应力状态时的围压和偏应力，

对应图中 D点，OD段为峰值强度线，CSL为残余强
度临界状态线。CD段为排水剪切应力路径，斜率为 3，
CD段方程为 
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s s3( )q q p p− = −   。          (13) 

图 5中 pM 为峰值强度线斜率，  
pult

p
f p

6sin
3 sin

qM
p

ϕ

ϕ
= =

−
  。        (14) 

联立式（13），（14）可得 
p

ult s s
p

2sin
(3 )

3 3sin
q p q

ϕ

ϕ
= −

−
  ，       (15) 

p
f s s

p

3 sin
= (3 )

9 9sin
p p q

ϕ

ϕ

−
−

−
  。        (16) 

Bolton[22]给出了砂土峰值摩擦角 pϕ 与临界内摩
擦角 cϕ 的差值与砂土的相对密实度 rD 、破坏时的平均
有效围压 fp 的经验公式为 

[ ]p c r f = +3 (10 ln ) 1D pϕ ϕ − −   。     (17)  

将式（16）代入式（17）可得 

p
p c r s s

p

3 sin
 = + 3  10 ln (3 ) 1

9 9sin
D p q

ϕ
ϕ ϕ

ϕ

   −
  − − −    −   

。

(18) 
根据式（18），由 cϕ 得到对应初始密实度和初始

应力条件下的砂土峰值内摩擦角 pϕ ，代入式（15）可
得到峰值强度 ultq 。 

 

图 5 循环三轴试验的应力路径示意图 

Fig. 5 Diagram of stress path of cyclic triaxial tests 

对应稳定滞回 p
stε 的丰浦砂割线刚度 stE 经验表达

式为 
0

0 2*
s

st 0 ult*
a

( ) 
2(1 )

c mp DE A q
p D

+ 
=   − 

  。    (19) 

式中， 0A ， 0c ， 0m 为拟合参数。需要说明的是，稳
定滞回圈为极限状态，实际情况并不存在，式（19）
只能说是对该问题的初步理解，进一步的工作仍是需

要的。 
于实际工程而言，需要通过场地取土循环三轴试

验确定对应本节内容的合理参数。 
2.2  丰浦砂循环三轴试验验证 

对朱治齐[20]饱和丰浦砂的三组循环三轴试验结

果进行模拟。试验条件为围压 100，150，200 kPa，对
应动偏压 20，30，40 kPa。密实度为 0.7，有效重度 sγ ′
为 9.506 kN/m3，泊松比为 0.25，残余摩擦角 cϕ 为    

31°。R-O 模型、土体累积应变公式和最终土体稳定
刚度表达式参数：α =50，R=1.2，a=2.749，m=1.5726，
c=0.65，b=0.19， 0A =1470， 0c =-0.28， 0m =-1.458。 

砂土弹性模量 sE 的表达式为 

m
s at

at

E
λ

σ
κσ

σ
 

=  
 

 ，           (20) 

式中， mσ 为平均主应力， atσ 为大气压力，κ，λ为
土体参数，计算中分别取 300，0.55。 

图 6为试验结果以及采用刚度模型计算得到的滞
回圈对比。图 7，8为围压 100 kPa，动偏压 20 kPa时
的加卸载刚度、峰值和残余值累积塑性应变的对比。

无论是滞回圈、刚度，还是累积应变，模拟结果均与

试验值较为一致。尽管第一次结果误差相对较大，但

从长期变形来讲，预测结果是合理可接受的。本文的

累积变形模型属于经验模型，其对应的循环荷载幅值

较小。对于海上风电来说，Arany 等[1]认为对应风载

和波浪荷载的长期循环加载来说，荷载幅值在极限承

载力的 0.13左右。 
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图 6 滞回圈的计算值与试验值的对比 

Fig. 6 Comparison between calculated and test hysteresis loops 

 

图 7 加卸载刚度的计算值与试验值的对比 

Fig. 7 Comparisons between calculated and test loading and  

unloading stiffnesses 

图 8 轴向应变的计算值与试验值的对比 

Fig. 8 Comparison between calculated and test axial strains 

3  基于砂土循环刚度演化的单桩有限

元分析与验证 
3.1  有限元实现步骤 

2.1 节砂土循环累积变形显式模型需要确定的应
力参数：初始平均应力 sp 、初始静偏应力 sq 、循环动
偏应力 dq 、砂土强度值 ultq 。水平受荷桩桩周应力状

态复杂，上述应力状态的获取采用有限元 Abaqus 实
现。 

长期水平循环受荷桩的有限元实现分析分 3个步
骤。 

（1）建立桩土有限元模型，桩为弹性材料，砂
土采用理想弹塑性莫尔库仑材料；仅考虑桩和土体自

重情况下进行地应力平衡，得到每个土单元的初始应

力状况。提取围压作为初始平均应力 sp 、Mises 应力
作为初始静偏应力 sq 。由 2.1 节的砂土抗剪强度理论
计算每一土单元的强度值 ultq 。 

（2）桩顶施加侧向力，大小与循环加载幅值一
致，得到桩周任一土单元的加载应力条件。提取Mises
应力减去步骤（1）的初始静偏应力 sq ，得到动应力 dq 。 

（3）在获得土体累积应力模型的应力状态参数
后，进行水平循环受荷单桩的循环加载分析。桩为弹

性材料，土体采用式（10），（11）确定的加卸载割线
刚度模拟，通过有限元子程序 UMAT实现。 

当然，砂土的循环三轴试验应力边界条件和实际

水平受荷桩的桩周土单元应力条件有所区别。但作为

边值问题，考虑到复杂循环本构模型对长期大数目循

环加载难以胜任，如计算时间成本不现实、明显不合

理的累积误差等问题，发展基于累积应变显式模型的

计算方法是较为可行的思路。这与 Pastern 等 [23]、

Niemunis等[24]的观点是一致的。 
3.2  与离心试验对比验证 

Zhu等[25]进行了福建标准砂单桩水平循环加载离

心试验。桩长 56.75 m，埋深 50 m，桩径 2.5 m，壁厚
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0.045 m，加载点离地表 6.75m（2.7D，D为桩径），桩
身材料密度 32700 kg/m ，弹性模量 200 GPa，泊松比
0.3。砂土有效密度 3936 kg/m ，泊松比 0.25，残余摩
擦角 cϕ 为 35°，剪胀角ψ 为 5°。三维有限元模型见
图 9。 

 
图 9 有限元模型 

Fig. 9 Finite element model 

本文选取了其中 3组循环加载试验（S2-2、S2-3
和 S2-4）进行分析，对应荷载幅值分别为 1998，1460，
730 kN，循环加载次数都达到了上千次。式（20）中
的参数κ，λ，根据 Achmus等[15]对于中密砂的建议，

分别取为 400，0.6。 
静力加载计算为循环土体累积应变公式提供应

力状态参数。图 10给出了静力加载试验（S2-1）加载
点处的荷载位移曲线实测值和采用摩尔库伦理想弹塑

性土体模型得到的计算值对比，两者一致。 

图 10 试验 S2-1的桩身加载点处静力荷载位移曲线 

Fig. 10 Static load-displacement curve of test s2-1  

王磊等[26]开展了福建标准砂的循环三轴试验，基

于试验结果得到累积应变公式为 

p p * s
1

a

( )
c

b m b
N

pN a D N
p

ε ε
 

= =  
 

  ，  (21) 

式中， p
Nε ， p

1ε 分别是第 N 次和第 1 次加载后产生的
土体轴向累积应变。试验拟合参数 a，m，c，b 分别
取 1.382，1.494，0.737，0.0386。 

R-O 模型和稳定刚度表达式的参数：α =50，
R =1.2， 0A =2000， 0c =-0.28， 0m =-1.458。 

图 11 为采用本文的加卸载刚度演化模型得到的
计算值与三组试验值的对比。本文方法合理描述了加

载点处的峰值位移和残余位移随着循环加载幅值和循

环次数而增大的现象，但数值上仍有一定误差，位移

计算值随循环次数的发展速度相对较慢。可能的原因

是轴向累积应变式（21）是基于有限的平均初始固结
压力（50，100，200 kPa）试验得到的。实际上，处
于更低围压水平的浅层土体对水平桩土相互作用影响

较大，式（21）中 b的取值低估了浅层土体应变发展
速率。适当增大式（21）累积应变公式中的试验拟合
参数 b，计算结果有了明显的改善（图 12）。 

 

 

图 11 加载点处水平位移峰值与残余值的实测与计算对比 

.（b=0.0386） 

Fig. 11 Comparison between measured and calculated values of  

peak value and residual value（b=0.0386） 
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图 12 加载点处水平位移峰值与残余值实测与计算对比 

（b=0.1） 

Fig. 12 Comparison between measured and calculated values of  

peak value and residual value（b=0.1） 

图 13为 S2-4（水平荷载幅值 m 730 kNP = ）的桩

身弯矩随深度分布的实测值与本文计算值的对比。实

测值和本文方法均表明循环加载次数 N 由 1 增大至
1000时，桩身最大弯矩会有一定程度地增加，本文的
弯矩预测值比实测值略微偏低。当循环次数 N为 1，
1000时，计算的最大弯矩比实测值小 11.7%和 11.8%。
适当增大与累积应变发展速度相关的参数b（由0.0386
增大至 0.1），计算的最大弯矩与实测值非常接近，计
算结果有了较大改善。 

 

图 13 桩身弯矩随深度分布曲线 

Fig. 13 Distribution of bending moment of pile with depth 

图 14给出了 S2-4（水平荷载幅值 m 730 kNP = ）

试验单桩加载点处的荷载位移曲线实测值与本文计算

值的对比。由图可见，本文方法较好的模拟了桩顶受

循环荷载作用下的滞回特性，桩顶的峰值和残余位移

均随着循环次数的增大而增大，且每个循环的增量也

随循环次数的增大而逐渐减小。 

4  不同埋置深度的参数分析 
对水平循环受荷大直径单桩埋置深度 L进行参数

分析（图 15），循环次数为 10000次。砂土为 2.2节三

轴试验丰浦砂。桩为钢管桩，弹性模量为 200 GPa，
泊松比为 0.3。桩径 D 为 6 m，荷载距泥面高度 e 为
20 m，桩顶水平荷载幅值 2 MN。 

图 14 位移曲线试验与计算结果对比图（b=0.1） 

Fig. 14 Comparison of load-displacement curves（b=0.1） 

 

图 15 水平循环受荷的桩土模型示意图 

Fig. 15 Diagram of a cyclic horizontal loaded monopile  

图 16是埋置深度 L分别为 20，25，30，35，40 m
（e/L 为 1.0，0.8，0.67，0.57，0.50）的大直径单桩
加载点处转角与循环次数的关系。随着嵌入深度增大，

相同循环次数下桩顶的累积转角值明显减小。嵌入深

度为 40 m时桩顶累积转角减小到嵌入深度为 20 m的
1/8。同时随着嵌入深度的增加，桩顶累积转角的累积
速度整体呈变慢的趋势。 

图 17为 4种埋深的桩身位移与循环次数的关系。
由图可见，埋深为 20 m 的桩表现为刚性桩的变形特
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性，埋深 40 m 的桩表现出柔性桩的变形特性。比较
45 mL = 与 50 mL = 两种埋深情况下的桩顶水平位

移，发现二者相差无几，可见无限增加桩的埋深不一

定能有效限制桩顶位移的发展。 

图 16 桩顶的累积转角 p
Nθ 随循环次数 N 的关系 

Fig. 16 Relationship between cumulative rotation p
Nθ  and cyclic  

.number N 

 

图 17 不同埋深的桩身峰值位移与循环次数 N的关系 

Fig. 17 Relationship between peak displacement of pile and cyclic  

.number at different buried depths  

5  结    语 
本文建立了基于加卸载刚度演化模型的砂土中

大直径单桩长期水平循环加载累积变形的有限元数值

模拟方法。首先基于 R-O 加载曲线和修正 Masing 准
则构建砂土加卸载割线刚度，结合砂土轴向累积应变

显示模型，可对砂土循环加载特性进行很好的模拟，

通过与循环三轴试验的对比验证其合理性。其次，将

该模型引入砂土中大直径单桩水平循环加载的有限元

数值模拟，通过与离心模型试验的对比，来验证其模

拟长期水平循环受荷单桩的适用性。最后进行了不同

埋置深度的参数分析。本文加卸载模型优势在于可以

实现大数量的循环加载，而又没有完全放弃对循环加

载滞回以及路径的描述。本文方法可以较好地模拟大

直径单桩在长期水平循环加载条件下的累积转角与循

环荷载次数的关系，参数分析认为无限增加桩长不一

定能有效限制桩顶累积转角的发展。由于土体模型与

建模无关，故本文工作后续可进一步扩展至 p–y曲线
分析。 
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岩石黏弹塑性损伤蠕变模型研究 
张亮亮，王晓健 

（安徽理工大学土木建筑学院，安徽 淮南 232001） 

摘  要：岩石蠕变力学采用在经典元件模型基础上引入非线性元件和蠕变损伤的方法，来解决经典元件模型不能描述

岩石整个蠕变过程中的非线性特征问题。首先分析这类方法在模型参数辨识、损伤蠕变方程建立和屈服条件选择等方

面的不严谨之处，然后根据非线性流变理论以及损伤理论采用和构建弹性体、非线性 Kelvin 体、黏性体和损伤黏塑性
体，并将四者串联，建立能够同时描述岩石瞬时弹性应变、非线性黏弹性应变、黏性应变和非线性黏塑性应变的损伤

蠕变模型。推导岩石在恒应力情况下的一维、三维微分型损伤本构方程，再根据叠加原理得到损伤蠕变方程，结合蠕

变曲线特征给出简单可行的模型参数辨识方法。最后采用砂岩分级加载单、三轴压缩蠕变试验曲线与理论曲线和预测

曲线进行对比来验证模型的适用性。结果表明两者吻合程度较高，黏弹塑性损伤蠕变模型不仅可以精确反映衰减、等

速阶段蠕变曲线的非线性特征，而且能够描述岩石在高应力状态下的加速蠕变特征，其适用性得到验证。 
关键词：岩石力学；加速蠕变；损伤；黏塑性；本构方程 
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Viscoelastic-plastic damage creep model for rock 

ZHANG Liang-liang, WANG Xiao-jian 
(School of Civil Engineering and Architecture, Anhui University of Science and Technology, Huainan 232001, China) 

Abstract: Based on the classical element model, the nonlinear element and the creep damage are introduced to solve the 

problem that the classical element model cannot describe the non-linear characteristics of rock during the whole compressive 

creep process. Firstly, the inaccuracies of these methods in the identification of model parameters, the establishment of equation 

for damage creep and the selection of yield conditions are analyzed. After that, an elastic body, a non-linear Kelvin body, a 

viscous body and a damage viscoplastic body are constructed based on the non-linear rheological theory and damage theory, 

and the four bodies are connected in series to establish a damage creep model which can simultaneously describe the 

instantaneous elastic strain, the non-linear viscoelastic strain, the viscous strain and the non-linear viscoplastic strain of rock. 

The one-dimensional and three-dimensional differential damage constitutive equations for rock under constant stress are 

derived, and the equation for damage creep is obtained according to the superposition principle. Considering the characteristics 

of creep curve, a simple and feasible identification method for model parameters is given. Finally, the applicability of the model 

is verified by comparing the creep test curve of sandstone under uniaxial and triaxial compressions with the theoretical curve 

and prediction curve. The results show that the proposed model fits well the test data. The viscoelastic-plastic damage creep 

model can accurately reflect the non-linear characteristics of creep curves in attenuation and steady stages and describe the 

accelerated creep characteristics of rocks in high stress state. 

Key words: rock mechanics; accelerated creep; damage; viscoplasticity; constitutive equation 

0  引    言 
岩石蠕变特性影响结构的安全性和长期稳定性，

建立能够描述岩石蠕变过程中非线性特征的蠕变模型

一直是研究的热点和难点。由于经典元件蠕变模型参

数都为常数，因而不论元件模型组合形式多复杂，都

不能准确描述岩石的蠕变特征，尤其是应力水平超过

岩石长期强度后的非线性加速蠕变[1-2]。近年来，国内

外学者针对这类问题提出以下两种解决办法：①在经

典元件蠕变模型基础上，考虑模型参数的时间相关性，

─────── 
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建立变参数蠕变模型；或在元件模型基础上串联非线

性元件建立非线性蠕变模型。徐卫亚等[3]提出一个非

线性黏塑性体并与五元件黏弹性流变模型串联，建立

七元件黏弹塑性流变模型（河海模型）；阎岩等[4]以西

原蠕变模型为基础，结合试验数据采用最小二乘法得

到各蠕变参数与应力和时间的关系，进而得到变参数

西原蠕变模型；Zhao 等 [5]将非线性黏性体与广义

Kelvin体串联，建立非线性黏弹性体，再与瞬时弹性
体、瞬时塑性体和 Kelvin串联，组成能够反应岩石蠕
变和应力松弛特性的复合流变模型。②在经典元件蠕

变模型基础上，考虑蠕变引起的损伤，根据 Lemaitre 
应变等效原理将损伤变量引入蠕变本构方程，建立损

伤蠕变模型。Liu 等 [6]采用 Kachanov 损伤理论在
Bingham模型中引入损伤变量，并提出一个非线性黏
性体来表征稳态蠕变阶段的非线性特性，然后在此模

型基础上串联一个西原损伤体，建立一种新的非线性

损伤蠕变模型；朱昌星等[7]根据时效损伤和损伤加速

门槛值的特点，在非线性黏弹塑性蠕变模型的基础上，

建立了能合理描述不同应力下板岩初始蠕变损伤、稳

态蠕变损伤和加速蠕变损伤的非线性蠕变模型；

Fossum等[8]采用损伤力学分析了盐岩的蠕变特性，研

究损伤从试验开始到破坏过程的累积过程。 
岩石蠕变力学经过大半个世纪的发展取得了丰硕

的成果，但仍存在一些问题，主要表现为以下 3点：
①模型参数辨识不合理。一些学者采用回归分析和最

小二乘法等算法确定模型参数，直接将一维蠕变方程

拟合常规三轴压缩蠕变试验曲线来反演模型参数。这

种方法忽略了围压对岩石蠕变模型参数的影响，因为

在一维蠕变方程中不含围压项，所以根据该方法确定

模型参数是不合理的。②损伤蠕变方程建立不严谨。

当研究蠕变损伤且损伤变量是时间或应变的函数时，

仍然根据 Lemaitre应变等效原理，在模型参数为常数
条件下得到蠕变方程，将其中的应力替换成有效应力，

以引进损伤变量从而得到损伤蠕变方程的方法是不严

谨的，而应将理论流变力学模型微分型本构方程中的

应力替换成有效应力，再由此得到损伤蠕变方程。③

屈服条件选择不当。当蠕变模型中含有塑性元件时，

在三维应力状态下，岩石内部一点的屈服状态不仅牵

涉到屈服准则的选取问题，还牵涉到塑性势函数以及

流动法则。而一些研究只是简单的将一维应力状态下

的应力和长期强度置换成三维应力状态下的偏应力和

长期强度，仍然将偏应力与长期强度的大小关系作为

判定岩石是否屈服的条件，这种直接替换的方法缺乏

一定的理论依据，其合理性有待商榷。 
为避免出现上述问题，同时构建能够合理描述岩

石蠕变特性的力学模型，本文根据非线性流变理论和

损伤理论建立能够同时考虑瞬时弹性应变、非线性黏

弹性应变、黏性应变和非线性黏塑性应变的损伤蠕变

模型，推导岩石在一维、三维应力状态下微分型损伤

本构方程，再由叠加原理得到损伤蠕变方程，并给出

模型参数确定方法。最后根据砂岩三轴压缩蠕变试验

对模型适用性进行验证。 

1  黏弹塑性损伤蠕变模型的建立 
1.1  模型建立 

图 1为不同应力水平下岩石蠕变曲线。 

 

图 1 不同应力水平下岩石蠕变曲线 

Fig. 1 Creep curve of rock under different stress levels 

如图 1所示，当蠕变试验初期施加应力水平小于
岩石长期强度时，岩石试样在加载过程中会产生瞬时

应变，由于加载时间相对于后期蠕变时间较短，可认

为该弹性应变瞬间完成，其本构关系可采用弹性体描

述。其后岩石经过衰减蠕变阶段进入等速蠕变阶段，

应变速率逐渐减小并最终趋近于 0。该阶段应变曲线
具有明显的非线性特征，采用传统 Kelvin模型难以精
确描述，其主要原因是该模型中模型参数为常数，不

随时间变化。本文考虑 Kelvin模型中黏性系数的时间
相关性，假定该系数在蠕变过程中与时间满足幂函数

关系，从而建立非线性 Kelvin黏弹性模型，微分型本
构方程为 

1
2 ve 2 veE t λσ ε η ε−= + &   ，           (1) 

式中，σ 为应力， veε 为黏弹性应变， 2 2E η， 分别为

黏弹性模型的弹性模量和黏性系数，λ为常数。 
解上述微分方程得到非线性 Kelvin 体的蠕变方

程： 

2
ve

2 2

1 exp E t
E

λσ
ε

η λ

  
= − −  

   
  。     (2) 

图 2为不同λ时非线性 Kelvin体的蠕变曲线，由
图可知，蠕变应变随λ的增大而增大；而且λ越大，
岩石由衰减蠕变进入等速蠕变所需的时间越长，等速

蠕变阶段的斜率越大，说明该模型能够反映不同蠕变
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时间和不同应力状态下岩石稳态蠕变曲线特征，适用

性较传统 Kelvin模型更广泛。 

 

图 2 不同λ岩石蠕变曲线 

Fig. 2 Creep curve of rock with different values of λ 

当蠕变试验施加应力水平接近岩石长期强度时，

岩石经过衰减蠕变阶段后应变随时间呈线性关系，该

过程应力应变关系采用黏性体描述。当施加应力水平

超过岩石的长期强度后，岩石经过衰减、等速蠕变阶

段很快进入加速蠕变阶段，此阶段应变和应变率迅速

增加，应变曲线非线性特征明显。岩石试样内部微裂

纹迅速发展并贯通，形成宏观裂缝，该过程蠕变损伤

随时间急剧增大，最终发生蠕变破坏时损伤变量达到

1。加速蠕变阶段应力应变关系采用损伤黏塑性体表
示。 

根据 Lemaitre 应变等效原理，将损伤变量引入黏
性体，得到损伤黏性体的本构方程为[9] 

vp
4 4

= =
(1 )D

σ σ
ε

η η −
%

&   ，         (3) 

式中，σ% 为有效应力， 4η 为损伤黏性体的黏性系数，
D为损伤变量。 
损伤变量最早出现在损伤力学中，前苏联学者

Kachanvo提出损伤变量的演化方程[10]： 

1

n

D C
D

σ =  − 
&   ，          

 
(4) 

式中，C，n为材料参数。 
对上式进行积分可以得到发生蠕变破坏的时间为 

1

f (1 ) nt C n σ
−

 = +    ，       (5) 

式中， ft 为岩石发生蠕变破坏的时间。 
结合式（4），（5），得到损伤变量随时间的演化方

程为 
1

1

f

1 1
ntD

t

+ 
= − − 

 
  。         (6) 

将式（6）代入式（3）得到损伤黏性体的本构方
程为 

1
1

vp
4 f

= 1
nt

t
σ

ε
η

−
+ 

− 
 

&   。         (7) 

对式（7）进行积分，得到损伤黏性体的蠕变方程
为 

1
f

vp
4 f

(1 )
= 1

n
nt n t k

n t
σ

ε
η

+ +
− − + 

 
  ， (8) 

式中， k为积分常数。 
当 0t = 时， 0ε = ，得到积分常数为 

f

4

(1 )t nk
n

σ
η

+
=   。            (9) 

把式（9）代入式（8）得 

 
1

f
vp

4 f

(1 ) 1 1

n
nt n t

n t
σ

ε
η

+
 

 +  = − −     

 

f

4

(1 )
1 (1 )nt n D

n
σ
η

+
 = − −    。    (10) 

对于一维应力状态下损伤黏塑性体，只要把式

（10）中的σ 换成 sσ σ− 就可以得到其蠕变方程： 

1
s f

vp
4 f

(1 )= 1 1

n
nt n t

n t
σ σ

ε
η

+
 

 − +  − −     

 ， (11) 

式中， sσ 为长期强度，可以通过试验获得。 
将上述弹性体，非线性 Kelvin体，黏性体和损伤

黏塑性体串联，得到可以描述岩石瞬时弹性应变、非

线性黏弹性应变、黏性应变和非线性黏塑性应变的损

伤蠕变模型，力学模型见图 3。 

 

图 3 黏弹塑性损伤蠕变力学模型 

Fig. 3 Viscoelastic-plastic damage creep mechanical model 

1.2  黏弹塑性损伤蠕变模型一维蠕变方程 

根据模型串并联应力应变关系知 

e ve v vp

e ve v vp

 
+ + +  

σ σ σ σ σ

ε ε ε ε ε

= = = = 
= 

，

，
       (12) 

式中，ε为应变， e ve v vpσ σ σ σ， ， ， 分别为弹性体，

非线性 Kelvin体，黏性体和损伤黏塑性体的应力， eε， 

ve v vpε ε ε， ， 分别为弹性体，非线性 Kelvin体，黏性体
和损伤黏塑性体的应变。 
各部分的本构关系如下： 
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e 1 e
1

ve 2 ve 2 ve

v 3 ve

vp 4 vp s

 

 
 

(1 )

E
E t

D

λ

σ ε

σ ε η ε
σ η ε

σ η ε σ

−

= 


= + 
= 
= − + 

&

&

&

，

，

，

 ，

        (13) 

式中， 1E 为弹性体的弹性模量， 3η 为黏性体的黏性系
数。 

根据式（12），（13）可以得到黏弹塑性损伤蠕变
模型的微分型本构方程。 
（1） 0 s( ) 0,tε σ σ→ ∞ = <& 时， 

1 2 2
1 1

1 2 1 2

1 =
E E E
E t E tλ λσ σ ε ε

η η− −

+
+ +&&  。 (14) 

（2） 0 s( ) 0tε σ σ→ ∞ > <& ， 时， 

1 2 2
1

1 1 2 3

(1 )E E t
E E t

λ

λ

η λσ σ
σ

η η

−

−

+ + −
+ + +

&& &
&  

2 2 2 2
1 1

2 3 2

(1 ) (1 )=E t E t
t t

λ λ

λ λ

η λ η λ
σ ε ε

η η η

− −

− −

+ − + −
+&& &  。 (15) 

（3） s 0σ σ≤ 时， 

( )

2 2
1 1

1 2 1 2 3

2 2 2 2
s2 1 1

2 3 2 3 4

(1 )1

(1 ) (1 )
( )

1

E t
E t E t
E t E t

t t D

λ

λ λ

λ λ

λ λ

η λσ
σ σ

η η η

η λ η λ
σ σ σ

η η η η η

−

− −

− −

− −

+ −
+ + +

+ − + −
+ − +

−

&&
& &

&

 

s 2 2
2 1

4 4 2 3

( ) (1 )
(1 ) (1 )

D E t
D D t

λ

λ

σ σ η λσ
ε ε

η η η η

−

−

− + −
+ = +

− −

&&
&& &。 

(16) 
黏弹塑性损伤蠕变模型的蠕变方程可以根据叠加

原理得到 

2

1 2 2

0 s

2

1 2 2 3

0 s

2

1 2 2 3

1 exp

                          ( ( ) 0, )

1 exp

                           ( ( ) 0, )

1 exp

E t
E E

t

E t t
E E

t

E t
E E

λ

λ

λ

σ σ
η λ

ε σ σ

σ σ σ
η λ η

ε ε σ σ

σ σ σ
η λ η

  
+ − −  

   
→ ∞ = <

  
+ − − +  

   
= → ∞ > <

  
+ − − +  

   

&

&

1
s f

4 f

s 0

(1 )
1 1

                          ( )

n
n

t

t n t
n t

σ σ
η

σ σ

+














+

    − +   − −      
 ≤

。(17) 

1.3  黏弹塑性损伤蠕变模型三维蠕变方程 

在实际岩体工程中，岩石往往处于复杂的三维应

力状态下，而且室内蠕变试验一般采用的是常规三轴

分级加载方法。因此为了便于与试验结果进行对比分

析，需建立岩石在三维应力状态下蠕变本构关系。建

立之前，首先进行如下合理假设： 

（1）岩石为各项同性材料，假定各个方向上损伤
一致。 
（2）在衰减和等速蠕变阶段不引起损伤，只有在

加速蠕变阶段才产生。 
（3）损伤时间与蠕变时间在在加速蠕变阶段保持

一致。 
在三维应力状态下，假设黏弹塑性损伤蠕变模型

总应变为 t
ijε ，弹性体的应变为 e

ijε ，非线性 Kelvin 体
的应变为 ve

ijε ，黏性体的应变为 v
ijε ，损伤黏塑性体的

应变为 vp
ijε ，根据叠加原理得 

t e ve v vp
ij ij ij ij ijε ε ε ε ε= + + +   。      (18) 

对于弹性体，岩石在三维应力状态下内部任一点

的应力张量 ijσ 可以分为球应力张量 m ijσ δ 和偏应力张
量 ijS ；同理，内部任一点的应变张量 ijε 也可以分成球
应变张量 m ijε δ 和偏应变张量 ije [11]。因此得 

 
 

ij ij ij m

ij ij ij m

S
e

σ δ σ

ε δ ε

= + 
= + 

，

，
            (19) 

式中， ijδ 为 Kronecker张量。 
根据广义胡克定律： 

1

1

3  
2  

m m

ij ij

K
S G e
σ ε= 

= 

，

，
              (20) 

式中，K1为体积模量，G1为剪切模量。 
因此弹性体的三维蠕变方程可以表示为[12] 

e

1 1

1 1
2 3ij ij ij mS
G K

ε δ σ= +   ，     (21) 

非线性 Kelvin体的三维蠕变方程为 

ve 2

2 2

= 1 exp
2

ij
ij

S G t
G

λε
η λ

  
− −  

   
  。   (22) 

式中， 2G 为开尔文体的剪切模量。 
黏性体的三维蠕变方程为[13] 

v

3

=
2

ij
ij

S
tε

η
  。              (23) 

损伤黏塑性体的三维蠕变方程为[14] 

fvp

4 0

(1 ) 1 (1 )
2

n

ij
ij

t n D F Q
n F

ε Φ
η σ

 + − −   ∂ =   ∂ 
 。 (24) 

式中  0
0

( 0)

0 ( 0)

F FF
F

F
F

Φ
Φ

  
    =    
   <

≥
， • 为开关函

数； F 为岩石屈服函数； 0F 为岩石屈服函数初始值，

为计算简便，一般取 1[15]；
0

F
F

Φ
 
 
 

一般为幂函数，即

0 0

k
F F
F F

Φ
   

=   
   

，k为指定常数，一般取 1[16]；Q为塑

性势函数；为方便计算，采用相关联流动法则，即
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F Q= [17]。 

岩石屈服准则采用较多的有 Mohr-Coulomb 屈服
准则和 Von-Mises 屈服准则。但是 Mohr-Coulomb 准
则不能考虑中间主应力 2σ 对岩石屈服的影响，而

Von-Mises 屈服准则忽视了球应力对岩石，特别是软
岩蠕变特性的影响[18]。因此本文采用 Drucker-Prager
屈服准则，该准则可以很好地弥补前两种屈服准则的

不足，其表达式为 

2 1=F J I kα− −   ，         (25) 

式中， 2J 为应力偏量第二不变量， 1I 为应力张量第一
不变量， kα， 为材料参数，  

2

2

sin  
3 3 sin

3 cos  
3 sin

ck

ϕ
α

ϕ

ϕ

ϕ

= + 

= + 

，

，

            (26) 

其中，ϕ为岩石材料的内摩擦角， c为岩石材料的黏
聚力。 

在常规三轴分级加载压缩蠕变试验中， 
1 2 3

1 2 3 1 3
m

1 3
2

1 1 2 3 1 3

1 3
11 1

11

 
2

 
3 3

 
3

2  
2( )

=  
3

3 3=  
3

m

J

I

S

F

σ σ σ
σ σ σ σ σ

σ

σ σ

σ σ σ σ σ
σ σ

σ σ

α
σ

> = 
+ + + = =

− =

= + + = + 
−

= − 

∂ −


∂ 

，

，

，

，

，

。

     (27) 

联立式（18）～（27），根据叠加原理得到岩石在
三维应力状态下损伤黏弹塑性蠕变方程。 

1 3 1 3 1 3 2

1 1 2 2

0 s

1 3 1 3 1 3 2

1 1 2 2

1 3
11

3

2
1 exp

9 3 3

                                   ( ( ) 0, )

2
1 exp

9 3 3

                     ( (
3

t

G t
K G G

t

G t
K G G

t

λ

λ

σ σ σ σ σ σ
η λ

ε σ σ

σ σ σ σ σ σ
η λ

σ σ
ε ε

η

  + − −
+ + − −  

   
→ ∞ = <

  + − −
+ + − − +  

   
−

=

&

& 0 s

1 3 1 3 1 3 2

1 1 2 2

f1 3

3 4

1 3 s 0

) 0, )

2
1 exp

9 3 3

(1 ) 1 (1 )3 3
3 3 2

( )                         ( )

n

s

t

G t
K G G

t n D
t

n

λ

σ σ

σ σ σ σ σ σ
η λ

σ σ α
η η

σ σ σ σ σ












→ ∞ > <

   + − − + + − − +      
  + − − − −  + ⋅     
 − − ≤

(28) 

 

2  参数辨识及模型验证 
2.1  参数辨识 

（1） 1 1G K， 的确定 

式（28）三维蠕变方程中的 1 2(1 )
EG

µ
=

+
， 1K =  

3(1 2 )
E

µ−
分别为剪切模量和体积模量，根据岩石同等

围压下常规三轴压缩试验得到的弹性模量 E 和 
泊松比µ可以确定。 
（2） 2 2G η λ， ， 的确定 
t → ∞时，式（28）第一式为 

1 3 1 3 1 3
11

2

2
( )

9 3 3
t t

K G G
σ σ σ σ σ σ

ε
+ − −

→ ∞ = + +  。(29) 

将式（28）第一式减去式（29）并两边取对数为 

1 32
11 11

2 2

ln ( ) ln
3

t t Gt t
G

λ σ σ
ε ε

η λ
−

 → ∞ − = − +  。(30) 

令 2
11 11 0 0

2

( ) ln ( ) ( )t t
i i

G
f t t t a bε ε

η λ
 = → ∞ − = − = ， ，  

λ， 0c = 1 3

2

ln
3G

σ σ−
，则式（30）为 

0
0 0( ) b

i if t a t c= +   。           (31) 

通过对一系列的 [ ]( )i it f t， 试验数据进行非线性

拟合，得到拟合参数 0 0 0a b c， ， ，从而得到 2 2G η， ，λ为 

0

0

0

1 3
2

1 3
2

0 0

 

=  
3e

 
3 e

c

c

b

G

a b

λ
σ σ

σ σ
η

= 
− 

−

= − 


，

，

。

             (32) 

（3） 3η 的确定 
根据试验结果确定岩石从衰减蠕变阶段进入等速

蠕变阶段的时刻 at 及此时刻对应的应变 aε ，该应变之
后蠕变曲线斜率为 k， 

1 3

33
k σ σ

η
−

=   。             (33) 

由式（33）可得 

 1 3
3 3k

σ σ
η

−
=   。           (34) 

（4） f 4t n η， ， 的确定 

ft 可根据蠕变试验获得；参数 4n η， 需要采用最

小二乘法确定。首先假定一组模型参数初始值
0 0

4n η， ，试验可得 m 组 ( )i it ε， 试验值，在初始模型

参数确定的情况下将每一个 it 代入损伤蠕变方程得到
一个初始理论值 iε% ，为使理论值与试验值尽可能的接
近，则m组试验数据与理论值的差的平方和取最小值， 
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2~
0 0

4
1

0

2~
0 0

4
1

0
4

( , , )
0 

( , , )
0 

m

i i i
i

m

i i i
i

t n

n

t n

ε ε η

ε ε η

η

=

=

 ∂ −    =
∂


  ∂ −    = 
∂ 

∑

∑

，

。

       (35) 

上述参数确定方法会出现模型参数初始值选取不

恰当而导致迭代不收敛的情况，因此在迭代的过程中

采用 Levenberg-Marquardt算法，该算法通过引入阻尼
因子对最小二乘法进行改进，避免出现迭代不收敛的

情况[19]。 
2.2  模型验证 

本文采用文献[20]的砂岩常规三轴分级加载压缩
蠕变试验数据对黏弹塑性损伤蠕变模型的适用性进行

验证。试验采用 RLW–2000岩石材料试验机对重庆地区
某深基坑砂岩进行围压分别为 0，5，10 MPa下的压缩
蠕变试验，加载级数为 6级，每级的应力水平见表 1。  

表 1 压缩蠕变试验分级加载各级荷载拟定值 

Table 1 Loading values of compression creep tests under step  

.loading 
应力水平/MPa 

围压
/MPa 第一

级 
第二

级 
第三

级 
第四

级 
第五

级 
第六

级 
0 
5 

10 

 8.15 
10.63 
13.09 

16.31 
21.27 
26.17 

24.46 
31.90 
39.26 

32.61 
42.53 
52.35 

40.76 
53.17 
65.43 

48.92 
63.80 
78.52 

根据试验结果，采用 2.1 节模型参数确定方法得
到不同围压下蠕变模型参数见表 2，3。围压为 0，5 MPa
时，前三级应力水平下，砂岩等速蠕变阶段的速率基

本为 0，此时采用式（28）的第一式进行描述；第四、
五级应力水平下，砂岩应变不仅包括弹性、黏弹性应

变还包括黏性应变，此时采用式（28）的第二式进行描
述；第六级应力水平超过了砂岩的长期强度，故采用式

（28）的第三式进行描述。描述结果如图 4，5所示。 
图 4，5分别是围压为 0，5 MPa时砂岩分级加载

压缩蠕变试验曲线与黏弹塑性损伤蠕变模型理论曲线

对比结果，由图可知，无论是一维应力状态下还是三 
 

维应力状态下，试验曲线和理论曲线的吻合程度非常

高。一方面由于本文建立的复合蠕变模型能够全面反

应岩石不同阶段的蠕变特性，另一方面由于岩石试样

在静载条件下试验曲线较光滑波动较小，因而模型理

论曲线与试验曲线基本一致。同时，也可看出黏弹塑

性损伤蠕变模型不仅可以精确描述低应力水平下砂岩

的衰减、等速蠕变特性，而且能够描述砂岩在高应力

状态下的加速蠕变特征，验证了模型的适用性。 

 

图 4 围压为 0 MPa时理论曲线与试验曲线的对比图 

Fig. 4 Comparison between creep test and theoretical curves at  

3σ  of 0 MPa 

 

图 5 围压为 5 MPa时理论曲线与试验曲线的对比图 

Fig. 5 Comparison between creep test curves and theoretical  
curves at 3σ  of 5 MPa 

表 2 单轴压缩蠕变模型参数 

Table 2 Parameters of uniaxial compression creep model 

应力水平/MPa E1/GPa E2/GPa 2η /(GPa·hλ) λ  3η /(GPa·h) 4η /(MPa·h) ft /h n  

 8.15 4.312  51.258  26.519 0.767 — — — — 

16.31 4.556  64.722  15.318 0.773 — — — — 

24.46 4.941  84.637  85.397 0.530 — — — — 

32.61 5.277  93.707 119.044 0.440 2885.841 — — — 

40.76 5.500 100.891  15.102 1.030  427.792 — — — 

48.92 5.406   0.098   1.443 0.958    0.041 31.561 20.436 0.6 
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表 3 围压为 5 MPa压缩蠕变模型参数 

Table 3 Parameters of compression creep model at 3σ  of 5 MPa 

应力水平/MPa K1/GPa G1/GPa G2/GPa 2η /(GPa·hλ) λ  3η /(GPa·h) 4η /(MPa·h) ft /h n  

10.63 43.960 19.318 0.608 — — — — 

21.27 64.105 48.972 0.476 — — — — 

31.90 68.162 83.841 0.482 — — — — 

42.53 82.904 50.306 0.629 1172.594 — — — 

53.17 94.273 75.936 0.732  784.218 — — — 

63.80 

10.333 4.769 

 2.174 21.822 0.766    0.165 0.102 26.52 0.5 

为进一步验证本文所建蠕变模型的可行性，根据

围压为 5 MPa的模型参数，对围压为 10 MPa时的砂
岩蠕变曲线进行预测。由于试样取自同一基坑，且都

属于砂岩，因此认为试样的蠕变参数近似相同，只有

应力水平和蠕变时间与围压为 5 MPa时不同，得到的
预测曲线与试验曲线对比结果见图 6。 

 

图 6 围压为 10 MPa时预测曲线与试验曲线的对比图 

Fig. 6 Comparison between creep test and predicted curves at 3σ  

of 10  MPa 

由图 6可知，围压为 10 MPa砂岩的蠕变曲线与
预测曲线存在一定的误差，这是由于试样之间不可避

免的差异性导致的。但应变与蠕变时间的变化趋势两

者基本一致，因此，本文所建立的岩石蠕变模型用于

描述不同应力状态下蠕变特性是合理可行的。 

3  结    论 
（1）采用 Kachanov蠕变损伤理论，将损伤变量

引入黏性体微分本构方程，导出了损伤黏塑性体的微

分本构关系和蠕变方程，从而改进了用有效应力直接

代替蠕变方程中的应力来建立损伤蠕变方程的方法。 
（2）根据非线性流变理论以及损伤理论，同时考

虑Kelvin体黏性系数的时间相关性和加速蠕变阶段的
蠕变损伤，提出非线性 Kelvin体和损伤黏塑性体，并
与弹性体和黏性体串联建立能够同时描述岩石瞬时弹

性应变、非线性黏弹性应变、黏性应变和非线性黏塑

性应变的损伤蠕变模型。推导岩石在恒应力情况下的

一维、三维微分型损伤本构方程，再根据叠加原理得

到蠕变损伤方程，并给出简单可行的模型参数辨识方

法。 
（3）采用不同围压和不同应力水平下砂岩常规三

轴压缩蠕变试验数据对黏弹塑性损伤蠕变模型适用性

进行验证，结果表明该蠕变模型不仅可以精确反映衰

减、等速阶段蠕变曲线的非线性特征，而且能够描述

岩石在高应力状态下的加速蠕变特征。 
（4）黏弹塑性损伤蠕变模型可用于预测硐室或隧

道开挖后围岩随时间推移的变形趋势，为围岩支护和

衬砌施工提供理论依据。同时，也可以结合工程实例，

对受不同围压作用下围岩变形进行数值模拟分析，为

施工过程的合理性与安全性提供建议。 
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水平地震作用下浅埋隧道围岩压力的计算方法研究 
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摘  要：以现行规范中浅埋隧道围岩压力计算的力学模型为基础，引入水平条分原理和水平地震系数，建立一套地震

工况下浅埋隧道围岩压力计算方法。与规范方法及杨小礼方法相比，将静力工况与地震工况结合到统一力学模型中，

且将岩土体的两个强度参数作为独立因素考虑，且能考虑岩土体分层的实际情形。通过简单算例的对比分析，认为将

黏聚力和内摩擦角作为独立因素考虑，能更为准确地计算隧道围岩压力；通过多层算例的对比分析，认为隧道自身所

穿越地层的围岩条件，对其围岩压力分布特性起主要作用；进一步利用方法，探讨岩土体强度参数和水平地震系数，

对破裂角和竖向围岩压力的影响。研究成果可为浅埋隧道的抗震计算或设计提供更为准确可靠的理论依据或技术参考。 
关键词：浅埋隧道；水平地震系数；条分法；破裂角；围岩压力 
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Ground loading of shallow tunnels under seismic scenario 

LU Qin-wu, DENG Tao, GUAN Zhen-chang 
（College of Civil Engineering, Fuzhou University, Fuzhou 350116, China） 

Abstract: Based on the calculation diagram specified by the current codes, the horizontal slice principle and the horizontal 

seismic coefficient are introduced to establish a general method for calculating the ground loading of shallow tunnels under 

seismic scenario. Compared with the traditional methods, it can unify the static and seismic scenarios into one single calculation 

diagram, separate two strength parameters apart as independent factors, and consider the multiple-layered ground condition. 

The case study of simple ground shows that the separation of cohesion and friction angle can describe the ground loading in a 

more accurate way. The case study of multi-layered ground shows that the ground condition within the range of tunnel itself 

plays a key role for the distribution of ground loading. Moreover, the influences of two strength parameters and horizontal 

seismic coefficient on the rupture angle and vertical ground loading are further analyzed through a series of case studies. The 

proposed method provides a reliable theoretical basis and technical reference for the anti-seismic analysis of shallow tunnels. 

Key word: shallow tunnel; horizontal seismic coefficient; slice method; rupture angle; ground loading 

0  引    言 
从近年来数次大地震的震后调查结果来看，有相

当数量的山岭隧道遭受不同程度破坏[1-2]。尤其是埋深

较浅、围岩条件较差的洞口段，衬砌结构容易出现大

量开裂甚至掉块等严重破坏[3]。因此，对山岭隧道抗

震计算方法展开深入研究，具有重要的科学研究价值

与工程实践意义。 
目前隧道工程中常用的抗震计算方法主要有地震

系数法、反应位移法和动力时程法等。其中地震系数

法因其计算难度低，力学机理清晰的特点，而广泛应

用于隧道抗震计算与设计中。对于埋深介于 1.0 倍～
2.5倍等效荷载高度之间的浅埋隧道，现行规范基于库
仑破裂面假定，考虑两侧楔形块与拱顶矩形块的力系

平衡，给出了其竖向围岩压力和侧向围岩压力的计算

方法[4]。若进一步考虑地震工况，现行规范基于地震

系数法，给出了衬砌自重惯性力、上覆土柱惯性力、

侧向围岩压力增量的计算方法，并将上述附加荷载叠

加到原静力工况上[5]。 
在上述规范方法基础上，Liu等[6]通过数值模拟和

理论推导，研究了地震作用下偏压隧道破裂角度、破

坏模式和围岩松弛压力分布，并推导出围岩松弛压力

解析解。杨小礼等[7]基于地震系数法推导了考虑地震

作用下的隧道围岩压力计算公式，并对其进行参数敏

感性分析。李鹏飞等[8]考虑连拱隧道双塌落拱的几何

与结构不对称，根据普氏理论推导了深埋情况的围岩
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压力计算公式。张露晨等[9]将地震荷载转化为等效静

力，利用关键块体理论矢量分析方法求解隧道围岩压

力。张治国等[10-11]基于地震系数法，提出地震作用下

考虑黏聚力的隧道围岩压力计算方法。 
上述规范或文献中，均假定地层是单一均质的，

未能考虑多层岩土体的情况。而另一方面，基于微单

元体极限平衡的水平或竖向条分法，已在边坡及挡墙

工程的设计计算中得到广泛应用[12]，能够较精确地给

出静力工况或地震工况下土压力的强度分布，进而评

价边坡或挡墙的整体稳定性[13-16]。因此本文将水平条

分原理引入基于附加地震系数的隧道抗震计算中，能

更全面且更精确地给出地震工况下浅埋隧道围岩压力

的解析解，进而为其抗震设计提供可靠依据。 

1  规范中围岩压力计算方法 
1.1  静力工况下的计算简图 

对埋深大于 2.5 倍等效荷载高度的深埋隧道，其
竖向围岩压力直接按照等效荷载高度 hq计算；对埋深

小于 1.0 倍等效荷载高度的超浅埋隧道，其竖向围岩
压力直接按照埋深 H计算。对埋深介于二者之间的浅
埋隧道（hq<H<2.5hq），现行规范中给出其围岩压力的

计算方法如图 1所示[4]。 

图 1 浅埋隧道围岩压力的计算简图 

Fig. 1 Calculation diagram for ground loading of shallow tunnel 

假定隧道顶部地层 AJKD下沉时，带动两侧三角
形地层 ABC与 DEI分别沿破裂面 BC与 EI滑移，并
与水平面间成锐角β 。其抗滑移能力取决于岩土体强
度参数，用计算内摩擦角 cϕ 表示。AJ与 DK为潜在滑
移面，其力学参数稍弱于破裂面，一般将破裂面参数

乘以折减系数 δ，得到潜在滑移面上的摩擦角 cθ 。相
关规范中给出了各级围岩计算内摩擦角及折减系数的

建议取值范围[4]。 
1.2  静力工况下的围岩压力 

对两侧楔形块进行受力分析，楔形块自重 W1、破

裂面上的支撑力与摩擦力的合力 F、潜在滑移面上的
支撑力与与摩擦力的合力 T，三者在极限状态是达到
平衡，由此可求得 

2

c

1
2 cos

T Hγ
λ

θ
=   ，             (1) 

[ ]
c

c c c c

tan tan
tan 1 tan (tan tan ) tan tan

β ϕ
λ

β β ϕ θ ϕ θ
=

−
+ − +

，(2) 

式中，γ 为地层重度，λ为侧压力系数[4]。 
上述潜在滑移面上的作用合力 T，实际上是破裂

角 β 的函数，对其求导等零，得到最大作用合力所对

应的破裂角[4]： 
2

c c
c

c

tan
(tan 1) tan

tan
tan tan

β
ϕ ϕ

ϕ
ϕ θ

=
+

+
−

  。   (3) 

进一步考虑拱顶矩形块体 AJKD，根据竖向受力
平衡，得上覆竖向总合力 Q为 

c2 sinQ hb Tγ θ= −   ，          (4) 
式中，b为隧道宽度，h为隧道顶部埋深。 
假定总合力均布于隧道顶部，得竖向围岩压力 q

为[4] 

c/ 2 sin /q Q b h T bγ θ= = −   。     (5) 

同时各深度处的水平向围岩压力等于其上覆竖向

压力乘以侧压力系数，  
i ie hγ λ=   ，                (6) 

式中，hi为侧压力计算各点的埋深
[4]。 

1.3  地震工况下的附加围岩压力 

若进一步考虑水平向或竖向地震作用，采用修正

地震系数法计算时，认为衬砌结构承受的附加围岩压

力主要包括上覆土柱惯性力、侧向土压力增量。现行

规范中给出了上述附加围岩压力的计算方法（其中上

覆土柱高度需根据围岩级别和隧道跨度进行修正），并

将其叠加到静力工况的计算图示中[5]。 

2  基于水平条分的围岩压力计算方法 
上述规范方法只能考虑均质地层，且用计算内摩

擦角代替黏聚力与内摩擦角，同时将静力工况与地震

工况分开考虑。为克服上述不足，本文将水平条分原

理引入基于附加地震系数的隧道抗震计算中，推导地

震工况下浅埋隧道围岩压力的解析解。 
2.1  计算简图 

采用地震系数法考虑水平向地震作用，即对所有

地层施加附加惯性力（假定方向指向左侧），其量值等

于地震系数 kh乘以其重力W。同时不采用计算摩擦角，
而是将地层的黏聚力和内摩擦角分开考虑。根据以上

假定建立地震工况下浅埋隧道围岩压力的计算简图如

图 2所示。 
图 2中除地震系数 kh外，所有符号的物理意义均

与图 1相同。但需要注意的是，由于左右两侧不对称，
故大部分符号都冠以上标 r 或 l 来表示右侧或左侧；
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另外由于将黏聚力和内摩擦角分开考虑，故破裂面 BC
和 EI上（同理，潜在滑移面 AJ与 DK上），除支持力
和摩擦力的合力外，还存在沿破裂面（或潜在滑移面）

的黏聚阻力。 

 

图 2 地震工况下浅埋隧道围岩压力的计算简图 

Fig. 2 Calculation diagram for ground loading of shallow tunnel  

.under seismic scenario 

2.2  条分法计算楔形块侧向作用合力（右侧） 

取右侧楔形块体 ABC进行分析，其受力简图如图
3所示。作用力包括楔形块自重Wr；水平地震作用力

khWr；破裂面上的支撑力与摩擦力的合力 Fr，其与破

裂面法线方向夹角 φ；潜在滑移面上的支撑力与摩擦
力的合力 Tr，其与潜在滑移面法线方向夹角 θ；破裂
面上黏聚阻力 cBC；潜在滑移面上黏聚阻力 c AB′ 。 

图 3 右侧楔形块的受力简图 

Fig. 3 Force diagram of wedge block at right side 

对上述楔形块沿水平方向截取厚度为 dy 的微元
条 abcd，其受力简图如图 4所示。各作用力的物理意
义与图 3完全一致，但微元条还额外受到条间力 G作
用，其方向与竖直线成 η角（η为地震角，tanη=kh）。

另需说明的是，为简化符号，以下针对微元条的公式

推导过程中均不带上标 r。 

 

图 4 右侧楔形微元条的受力简图 

Fig. 4 Force diagram of wedge slice at right side 

微元条上的几何关系和自重如下所示： 

 

tan(90 ) 

d  

d / sin  

( ) tan(90 ) 

( d ) tan(90 )  

AB H

AC H

ab y

cd y

ad H y

bc H y y

β

β

β

β

=


= − 


= 


= 
= − − 
= − − − 

o

o

o

，

，

，

，

，

，

 

    (7) 

1d d ( )
2

W y ad bcγ= +   。           (8) 

根据图 4所示微元条受力简图，建立 x向与 y向
的力平衡方程： 

d cos + cos ( d )sinT ccd G Gθ β η+ +  

hd cos(90 ) d sinF k W Gβ ϕ η= − + + +o  ， (9) 

d cos d sinW G c ab Tη θ′+ + +  

( d )cos sin d sin(90 )G G ccd Fη β β ϕ= + + + − +o 。

(10) 
以 cd边中点为矩心，建立力矩平衡方程： 

1d sin d sin d
2 2

d 1cos ( d )sin d
2 2tan 2

egT eg c abeg W G y

ad yG G G y

θ η

η η
β

′+ + + +

 
− + + 

 

 

d( d )cos
2 2 tan

bc yG G η
β

 
= + + 

 
  。     (11) 

联立式（9）～（11），令 dy趋于 0并忽略高阶无
穷小，则作用在微元条上的 3个未知力 dF，dT和 dG： 

hd cos d cot d sin d
d

sin( )
T c y G k WF θ β η

β ϕ
+ + −

=
−

，(12) 

hd (cos tan( ) sin ) d ( tan( ))d =
sin tan( ) cos

G W kT η β ϕ η β ϕ
θ β ϕ θ

− + − + −
+

− −
d (tan( ) cot ) d tan( )

sin tan( ) cos
c y c yβ ϕ β β ϕ

θ β ϕ θ
′− + − −

− −
 ， (13) 

32 4

1 1 1

d ( )
d

zz zG G H y
y H y z z z

+ = − +
−

  。   (14) 

需要注意的是，上述 dG 是以微分形式表达的，
且涉及符号较多，故引入中间变量 z1～z4以简化表达： 

1

2

2 h
3

4

(cos tan( ) sin )cot cos cot  
tan( ) cot 2
cos cot

sin  
2

tan( ) cot 2
(cot )  

2(tan( ) cot )
(tan( ) cot ) cotcot

tan( ) cot

z

z

kz

c cz

η β ϕ η β η β
β ϕ θ
η β

η

β ϕ θ
γ β

β ϕ θ

β ϕ β θ
β

β ϕ θ

− + = − − − 


= − 

− + +  =  − −  
′− + −  = −   − −  

，

，

，

。

 

代入边界条件 Gy=0=0，求解微分方程式（14），
可得条间力 G： 
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2 2 2

1 1 1
2 1

3 4
5

1 2 1 2

( ) ( ) ( )
2

z z z
z z zz zG H y z H y H y

z z z z

− − 
= − − − − − ⋅  − − 

2 2

1 1
2 1

3 4
5

1 2 1 22

z z
z zz zz H H

z z z z

− −

= +
− −

  ，       (15) 

式中，z5为中间变量。 
对条间力 G求微分，得到 dG的显示表达，并代

入式（13），经整理简化后，得到微元条潜在滑移面上
作用力 dT： 

d (cos tan( ) sin )d
sin tan( ) cos

GT η β ϕ η
θ β ϕ θ

− +
= −

− −
  

h( )cot ( tan( ))
d

sin tan( ) cos
H y k yγ β β ϕ

θ β ϕ θ
− + −

+
− −

 

(tan( ) cot ) tan( ) d
sin tan( ) cos

c c yβ ϕ β β ϕ
θ β ϕ θ

′− + − −
− −

 。(16) 

若地层由上至下可分为 n层，对式（16）沿埋深
进行分段积分，即可得到潜在滑移面上侧向作用合力

rT ：  

1r

1
di

i

n h

h
i

T T+

=

= ∑∫   ，          (17) 

式中，hi，hi+1为第 i层顶面与底面深度。 
2.3  条分法计算楔形块侧向作用合力（左侧） 

同理，取左侧楔形块体 DEI进行分析，其受力简
图如图 5所示，各符号物理意义与图 3一致，但冠以
上标 l表示左侧。 

图 5 左侧楔形块的受力简图 

Fig. 5 Force diagram of wedge block at left side 

对左侧楔形块 DEI 截取厚度为 dy 的微元条分析
如图 6所示（为简化推导过程，针对微元条的公式推
导过程中均不带上标 l）。 

 

图 6 左侧楔形微元条的受力简图 

Fig. 6 Force diagram of wedge slice at left side 

受力分析与公式推导过程与右侧类似，最终可得

微元条潜在滑移面上作用力 dT：  

h

d (cos tan( ) sin )d
sin tan( ) cos

( ) cot (tan( ) )
d

sin tan( ) cos

GT

H y k y

η β ϕ η
θ β ϕ θ

γ β β ϕ
θ β ϕ θ

− +
= −

− −
− − −

+
− −

 

(tan( ) cot ) tan( ) d
sin tan( ) cos

c c yβ ϕ β β ϕ
θ β ϕ θ

′− + − −
− −

 。(18) 

若地层由上至下可分为 n层，对其沿深度方向进
行分段积分，可得潜在滑移面上侧向作用合力 Tl：  

1l

1
di

i

n h

h
i

T T+

=

= ∑∫   。          (19) 

2.4  竖向围岩压力的解析解 

取隧道拱顶矩形块体 AJKD进行分析，如图 7所
示，符号意义同前。根据竖向受力平衡，可得作用于

隧道拱顶的竖向总合力 Q'：  
r l( )sin 2Q hb T T c hγ θ′ = ′− + −   。    (20) 

假定总合力沿隧道拱顶均布，得竖向围岩压力 q'： 
r l/ ( )sin / 2 /q Q b h T T b c h bγ θ′ ′= = ′− + −  。 (21) 

另外根据水平受力平衡，可得作用于隧道拱顶的

水平向总合力 P'为 
r l

h ( ) cosP k hb T Tγ θ′ = − −   。  (22) 
假定总合力沿隧道拱顶均布，得隧道拱顶的水平

向摩擦力 p'为 
r l

h ( ) cos /p k h T T bγ θ′ = − −   。  (23) 

图 7 隧道拱顶矩形块体的受力简图 

Fig. 7 Force diagram of rectangular block above tunnel crown 

2.5  水平向围岩压力的解析解 

对左右楔形块而言，分层求其自重：  
1

1

r

1

l

1

d  

d  

i

i

i

i

n h

h
i
n h

h
i

W W

W W

+

+

=

=


= 


=


∑∫

∑∫

，

。

           (24) 

已知其潜在滑移面上的侧向作用合力，根据侧压

力系数的定义（式（1）），解得左右侧的侧压力系数分
别为 

r
r

r

l
l

l

cos  

cos  

T
W

T
W

θ
λ

θ
λ

=

=







，

。

             (25) 
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进而根据侧压力系数，可求得各深度处水平向围

岩压力的表达式： 

r r
1

1

l l
1

1

( ) 

( ) 

i

i

n

i i i
i

n

i i i
i

e

e

h h

h h

λ γ

λ γ

+
=

+
=

=

=


− 



− 

∑

∑

，

。

          (26) 

3  破裂角 β的图解法 
上述考虑地震工况的浅埋隧道围岩压力计算方法

中，关键是求得两侧潜在滑移面上的作用合力 Tr 和

Tl。如式（17）（或式（19））所示，侧向作用合力实
际上是破裂角 rβ （或 lβ ）的函数，使侧向作用合力
取极大值时的破裂角即为真实破裂角，一般可通过试

算法求解。对于单一均质地层情形，可采用图解法的

思路，即将关于角度的函数转化为关于长度的函数，

进而求解该函数的极大值问题。 
以右侧楔形块为例（如图 8 所示），过 B 点作直

线 BL与水平线夹角为 φ，与 AC延长线交于 L点，分
别过 A，C点作垂线 AM，CN交 BL于 M，N点。根
据三角函数关系得 

r

r

1 1cot  
tan sin cos cos  

tan( ) tan  
cos

BN
H

H
BN

β
ϕ ϕ ϕ ϕ

β ϕ ϕ
ϕ


= − + 



− = −


，

。

   (27) 

 

图 8 临界破裂角的图解法 

Fig. 8 Graphic method for critical rupture angle 

将其代入式（17）并对 BN 求导令其等零，求得
关于 BN 的解为  

2
2 2 1 3

1

+ 4
2

I I I I
BN

I
− −

=   ，       (28) 

式中，I1，I2，I3为中间变量， 1 h0.5 cos( )(I H kγ ϕ θ= − −  
2

2 htan ) cos( ) 2 sin sin ( tan ) c I cH H kϕ ϕ θ θ γ θ ϕ− − = ⋅ − −， ，

2 2 2 3
3

1sin sin ( 2 ) ( ) cos( )
2

I H c c cH c H Hθ ϕ ϕ θ γ′ ′= − + − ⋅ − − ⋅

2

h
1 (sin )sin sin

cos
kϕ

θ ϕ
ϕ

  +
− −  

 
tan cos( )ϕ ϕ θ


− 


。 

将式（28）代入式（27）求得临界破裂角为 

r 1 1arccot
tan sin cos cos

BN
H

β
ϕ ϕ ϕ ϕ

 
= − + 

 
 。 (29) 

4  简单算例与多层算例 
4.1  与规范方法对比 

单一均质地层情况下，若不考虑地震作用（令

kh=0），不考虑地层的黏聚力（令 c=0，c'=0），且用计
算摩擦角代替摩擦角（令 φ=φc，θ=θc），则本文所述

侧向作用合力 Tr（或 Tl）的式（17）（或式（19）），
即退化成规范方法的式（1）；竖向围岩压力的式（21）
即退化成规范方法的式（4）。因此，规范方法实际上
是本文方法的一个特例。 
以下通过简单算例，比较两种计算方法的异同。

选取隧道的几何参数 b=10.5 m，H=20 m，h=12 m；参
考相关规范选取Ⅳ级、Ⅴ级和Ⅵ级围岩的物理力学参

数，如表 1所示。需要说明的是，规范方法中采用岩
土体的计算内摩擦角及潜在面折减系数；而本文方法

中则采用岩土体的黏聚力、内摩擦角及潜在面折减系

数。 
表 1 各等级围岩参数取值 

Table 1 Properties of rock/soil mass 

围岩 

级别 

重度 

γ /(kN·m-3) 

计算内摩擦 

角 φc/(°) 

黏聚力

c/kPa 

内摩擦角 

φ/(°) 

折减

系数 δ 

Ⅳ 23 50 50 31 0.8 

Ⅴ 20 45 30 30 0.6 

Ⅵ 16 30 15 17 0.4 

采用本文方法与规范方法，计算得到破裂角和竖

向围岩压力，如表 2所示。可知本文方法计算所得破
裂角比规范方法略小 4°～8°；对于竖向围岩压力，
在围岩等级较低时，二者计算结果较为接近；随着围

岩等级提高，本文方法计算结果显著小于规范方法。

究其原因认为，本文方法将黏聚力和内摩擦角作为独

立因素考虑，式（17）（或式（19））相对于式（1），
式（21）相对于式（5），考虑了黏聚力的有利影响，
体现了高等级围岩的自稳性，能更为准确地计算隧道

围岩压力。 
表 2 与规范方法的计算结果对比 

Table 2 Calculated results compared with code’s method 
破裂角 β/(°) 竖向压力 q' / kPa 

围岩级别 
规范方法 本文方法 规范方法 本文方法 

Ⅳ 76.2 71.8 124.8 74.3 
Ⅴ 71.7 66.7 153.3 133.3 
Ⅵ 63.8 58.7 142.0 143.8 

4.2  与杨小礼方法的验证对比 

若考虑地震作用，不考虑地层的黏聚力（令 c=0，
c'=0），且用计算摩擦角代替摩擦角（令 φ=φc，θ=θc），
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则本节所述侧向作用合力 Tr（或 Tl）的式（17）（或
式（19）），即退化成杨小礼方法的相应公式[7]。当 kh=0.1
时，计算得到破裂角和竖向围岩压力如表 3所示。 

表 3 与杨小礼方法的计算结果对比 

Table 3 Calculated results compared with Yang’s method 
破裂角 βr/βl/(°) 竖向压力 q'/kPa 围岩 

级别 杨小礼法 本文方法 杨小礼法 本文方法 
Ⅳ 74.2/78.0 69.8/73.4 123.3 73.6 
Ⅴ 69.0/74.1 64.0/69.1 152.2 132.9 
Ⅵ 59.8/67.2 59.8/67.2 141.7 143.0 

需要指出的是，当考虑地震力作用时，两侧楔形

体的破裂角是不同的。本文假定水平地震力指向左侧，

故右侧楔形体的破裂角小于左侧，即右侧楔形体体积

大于左侧。由表 3可知，本文方法计算所得破裂角比
杨小礼方法略小 4°～7°；对于竖向围岩压力，在围
岩等级较低时，二者计算结果较为接近；随着围岩等

级提高，本文方法计算结果显著小于杨小礼法。究其

原因也与前述类似，将黏聚力和内摩擦角作为独立因

素考虑，能更为准确地计算隧道围岩压力。 
4.3  多层算例 

在上述简单算例的基础上，进一步考虑多层岩土

体的情形，假定计算工况如表 4所示。将总高度 20 m
的地层分为上下两层，隧道自身所穿越地层为较高等

级围岩，较低等级围岩处于隧道上方，各级围岩参数

取值与前述相同。 
表 4 多层算例的计算工况 

Table 4 Calculation cases for multilayer condition 
围岩 工况 1（分 2层） 工况 2（分 2层） 工况 3（分 2层）
Ⅵ级 — 10 10 
Ⅴ级 10 — 10 
Ⅳ级 10 10 — 

采用本文方法计算上述工况下的破裂角及竖向围

岩压力，如表 5所示。随着围岩条件逐渐减弱（从工
况 1到工况 3），两侧破裂角逐渐减小，即滑动体积增
加；自稳能力下降，即竖向围岩压力逐渐增加。尤其

是工况 3，相对于工况 1和工况 2，其破裂角大幅减小
而竖向围岩压力陡增，可见隧道自身所穿越地层的围

岩条件，对其围岩压力分布特性起主要作用。 
表 5 多层算例的计算结果 

Table 5 Calculated results of multilayer condition 
工况 破裂角 βr/(°) βl/(°) 竖向压力 q'/kPa 
工况 1 69.9 72.5  90.0 
工况 2 67.5 71.7  90.2 
工况 3 61.5 67.5 122.8 

5  参数敏感性分析 
进一步地，利用本文方法探讨岩土体强度参数及

水平地震系数，对破裂角和竖向围岩压力的影响。需

要说明的是，本节仅考虑单一均质地层情形，且假定

地震作用方向是从右到左，重点讨论右侧楔形体的情

形。 
5.1  黏聚力的敏感性分析 

以Ⅴ级围岩条件为例，在前文算例中令 kh为 0.1，
0.2，0.3，0.4（分别对应地震烈度Ⅶ、烈度Ⅷ、烈度
Ⅷ强、烈度Ⅸ），计算并绘制右侧破裂角 rβ 及竖向围
岩压力 q'，随岩土体黏聚力变化的影响曲线，如图 9
所示。 

 

 

图 9 黏聚力敏感性分析 

Fig. 9 Sensitivity analysis for cohesion 

由图 9（a）可知，破裂角随黏聚力增大而非线性
增大（即楔形滑动块体积减小），低烈度工况时

（kh=0.1）其增幅约为 1.2°/0.1 MPa，高烈度工况时
（kh=0.4）其增幅扩大为 7.7°/0.1 MPa。另一方面，
破裂角随地震烈度的增大而非线性减小（即楔形滑动

块体积增大），小黏聚力情形时（c=30 kPa）其降幅约
为 3.8°/0.1g，大黏聚力情形时（c=130 kPa）其降幅
约为 1.9°/0.1g。 
由图 9（b）可知，低烈度工况下，竖向围岩压力

随黏聚力增大呈近似线性减小，其降幅比值约为 0.5，
而高烈度工况下，竖向围岩压力随黏聚力增大呈先增

后减的二次型变化。另一方面，随地震烈度的增大，

两侧楔形块对拱顶矩形块提供的摩擦阻力增加，因此

竖向围岩压力呈非线性减小趋势。 
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5.2  内摩擦角敏感性分析 

以Ⅴ级围岩条件为例，在前文算例中令 kh为 0.1，
0.2，0.3，0.4，计算并绘制右侧破裂角 rβ 及竖向围岩
压力 q'，随岩土体内摩擦角变化的影响曲线，如图 10
所示。 

 

图 10 摩擦角敏感性分析 

Fig. 10 Sensitivity analysis for friction angle 

由图 10（a）可知，破裂角随内摩擦角增大而近
似线性增大（即楔形滑动块体积减小），低烈度工况时

（kh=0.1）其增幅比例约为 0.3，高烈度工况时（kh=0.4）
其增幅比例约为 1.3。另一方面，破裂角随地震烈度的
增大而非线性减小（即楔形滑动块体积增大），小内摩

擦角情形时（φ=20°）其降幅约为 6.2°/0.1g，大内
摩擦角情形时（φ=30°）其降幅约为 3.8°/0.1g。 
由图 10（b）可知，竖向围岩压力随内摩擦角增

大呈先减后增的二次型变化。同时随地震烈度的增大，

两侧楔形块对拱顶矩形块提供的摩擦阻力增加，因此

竖向围岩压力呈非线性减小趋势。 

6  结    语 
以现行规范中浅埋隧道围岩压力计算的力学模型

为基础，引入水平条分原理，建立一套考虑水平地震

作用的浅埋隧道围岩压力计算方法。本文方法将静力

工况与地震工况结合到统一力学模型中，且将岩土体

的两个强度参数作为独立因素考虑，能考虑岩土体分

层的实际情形，规范方法与杨小礼方法均可视为本文

方法的一个特例。 
通过简单算例的对比分析，认为将黏聚力和内摩

擦角作为独立因素考虑，体现了高等级围岩的自稳性，

能更为准确地计算隧道围岩压力。进一步通过多层算

例的对此分析，隧道自身所穿越地层的围岩条件，对

其围岩压力分布特性起主要作用。 
同时利用本文所述方法，探讨岩土体强度参数和

水平地震系数，对破裂角和竖向围岩压力的影响。破

裂角随黏聚力增大呈非线性增大，随内摩擦角增大呈

近似线性增大趋势，随地震烈度的增大呈非线性减小

变化。而竖向围岩压力随黏聚力增大呈近似线性减小，

随内摩擦角增大呈先减后增的二次型变化，随地震烈

度的增大呈非线性减小趋势。 
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基于上限理论的预留土支护基坑极限抗力分析 
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摘  要：预留土支护基坑被动区的抗力大小与分布是预留土支护基坑分析设计的基础，但目前还没找到预留土支护基

坑被动区抗力计算的合理方法。根据预留土支护的特点，基于极限分析上限理论，运用竖向条块对预留土支护基坑被

动区进行离散，并构建相容速度场，从而提出了预留土支护基坑被动区极限抗力的上限解法。借助优化技术对相容速

度场的优化分析获得了预留土支护基坑被动区抗力的最优上限解。为检验所提出上限解法的合理性，对不同挡墙高度、

地质参数等条件下的被动土压力进行了计算，并与经典朗肯理论解的土压力值以及破坏面进行对比。应用所提出的预

留土支护基坑被动区抗力上限方法，对不同预留土顶部宽度、预留土底部宽度、预留土高度以及预留土边坡坡度系数

等参数条件下的被动区极限抗力值、极限抗力沿深度的分布以及破坏面进行了计算分析，讨论了这些参数对预留土支

护基坑被动区抗力以及破坏面的影响规律。所提方法为今后预留土支护基坑的设计以及优化设计奠定了基础。 
关键词：极限分析；上限解；预留土；基坑支护；被动土压力 
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Passive earth pressure analysis of berm-retained excavation by upper bound method 

QIN Hui-lai1, ZHOU Yu-qi1, HUANG Mao-song2, ZHOU Tong-he3 
(1. China Construction First Group Construction ＆ Development Co., Ltd., Beijing 100102, China; 2. Department of Geotechnical Engineering, 

Tongji University, Shanghai 200092, China; 3. Comprehensive Design Institute, Zhengzhou University, Zhengzhou 450002, China) 

Abstract: The passive earth pressure should be known for the design of the berm-retained excavation, but no reasonable 

method for calculating the passive earth pressure has been found until now. According to the characteristics of the 

berm-retained excavation, the upper bound method based on the limit analysis theory is used to analyze the passive earth 

pressure provided by the passive soil area. To use the upper bound method, the vertical slice blocks are used to separate the 

passive soil area of the berm-retained excavation, and a compatible speed field is constructed. The optimization analysis 

technology is used to obtain the minimum upper bound solution. In order to test the rationality of the proposed upper bound 

solution, the passive earth pressures with different wall heights, geological parameters and other conditions are calculated by 

the proposed upper bound method, and the values and failure envelops are compared with the classical Rankine’s solutions. By 

employing the proposed upper bound method, the value of the passive earth pressure, the distribution of the passive earth 

pressure along the retaining wall, the failure envelops of passive soil area are studied under different parameters such as the 

berm top width, berm bottom width, berm height and berm slope coefficient. The influences of these parameters on the passive 

earth pressure and the failure envelops are discussed. The proposed method may lay the foundation for the design and 

optimization design of the berm-retained excavation in the future. 

Key words: limit analysis; upper bound method; berm-retained excavation; passive earth pressure 

0  引   言 
深基坑土方开挖过程中利用预留土作为围护结构

的临时支撑，可以有效地控制支护体系的稳定性和变

形[1-2]。近年来工程实践中探索出了预留土支护与主体

结构相结合的支护模式，也即在基坑大开挖阶段借助

预留土作为围护结构的临时支撑，待地下结构施工到

满足设计要求后，再在围护结构与主体地下结构之间

设置短尺寸型钢支撑，挖除预留土，施工该区域的地

下结构。预留土与主体地下结构相结合的支护模式可

以解决不能设置预应力锚杆区域的支护问题，同时显

著降低内支撑设置的规模和难度，应用效果良好，是

一种值得推广应用的绿色支护模式。 
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预留土与主体结构相结合的支护模式中，需要解

决的关键问题就是预留土支护阶段基坑被动区抗力计

算问题。在过去的几十年中，许多学者运用不同方法

对预留土的支护作用进行了分析探讨，包括等效超载、

等效开挖面等经验方法[3]、离心机试验[4]、库仑多楔

体法[5-6]、修正弹性地基梁法[7-8]和数值分析方法[9-12]

等，对预留土支护作用有了一定认识。但由于预留土

为局部土体，支护机理复杂，预留土支护基坑的极限

抗力直到目前仍未找到合理的计算方法。当前工程实

践中预留土支护基坑的设计计算仍建立在设计者的经

验基础上。 
极限分析上限方法是求解土工极限问题的有力工

具[13]，已在地基极限承载力、边坡稳定、挡土墙土压

力、隧道开挖面稳定以及基坑抗隆起等领域有了许多

成功的应用[14-17]。本文基于极限分析上限理论，运用

竖向条块对预留土支护基坑被动区进行离散，构建相

容速度场，求解预留土支护基坑被动区抗力的上限解，

并借助优化技术，寻求被动区抗力的最优值，从而提

出了预留土支护基坑极限抗力的上限解法。本文虽然

基于极限分析上限定理求解，但结果同时也是满足静

力平衡条件的极限平衡解[18]。 

1  极限分析上限方法基本原理 
极限分析上限定理的叙述方法有多种，本文采用

一种比较简洁的说法，即对于任何运动许可的破坏机

构，内能耗散率不小于外力功功率[16]，可表示为 
d d di i i i ij ij

S V V

T v S X v V Vσ ε+∫ ∫ ∫≤ &   (i,j=1,2,3) 。 (1) 

式中  ijε&为运动许可速度场中的塑性应变率场； iv 为
与 ijε&满足几何相容的速度场（运动许可速度场）； iT ，

iX 分别为边界 S 上的面积分布力矢量和区域 V 内的
体积力矢量； ijσ 为通过关联流动法则与 ijε&相联系的应
力场。对于任何一个运动许可的破坏机构，由式（1）
可求得极限荷载的一个上限。 

2  相容速度场的构建与极限抗力求解 
2.1  预留土支护被动区的离散模式 

应用上限定理求解土工极限问题的关键在于构建

相容的速度场。对于预留土支护基坑，采用如图 1所
示的竖向条块对被动区进行离散。图中竖向条块的数

量为 n，由紧邻支护桩墙的条块开始，条块编号依次
为 1，2，...，i − 1，i，...，n。根据极限分析上限理论，
采用竖向条块对被动区进行离散时，竖向条块底部界

面以及竖向条块之间的界面均为速度间断面。根据关

联流动法则，竖向条块的速度方向与条块底部静止土

体间的夹角为底部间断面处土体的内摩擦角，条块间的

相对速度与竖向间断面的夹角为该处土体的内摩擦角。 

 
图 1 预留土抗力区相容速度场离散模式 

Fig. 1 Kinematically admissible failure mechanism for soil  

.retaining berm 

2.2  相容速度场的构建 

基于极限分析上限定理，对被动区进行离散的竖

向条块的运动需要满足相容速度场的要求，满足这一

要求的直观表现就是条块间在运动过程中相互不挤压

也不撕裂[19]，即条块间满足速度矢量三角形闭合的要

求。 
对于预留土支护基坑被动区抗力问题，竖向条块

间有两种可能的相对速度关系，如图 2所示。图 2（a）
为条块 i相对于条块 i − 1向右上方运动，图 2（b）为
条块 i相对于条块 i − 1向右下方运动。 

 

 
图 2 条块间的两种相容速度关系 

Fig. 2 Two possible velocity compatibilities between adjacent  

..blocks 
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根据图 2（a）所示条块间的相容速度矢量三角形，
可得如下速度关系： 

sin
sini i

Bv v
C −

∠
=

∠ 1   ，             (2) 

sin
sin

i
i i

Av v
C

−
−

∠
=

∠
1

1   ，            (3) 

i iA θ θ −∠ = − 1   ，               (4) 

,+i i iB θ ϕ− −∠ = 1 1   ，             (5) 

,i i iC π θ ϕ −∠ = − − 1   ，           (6) 

+i i iθ β ϕ− − −=1 1 1   ，             (7) 

+i i iθ β ϕ=   。                 (8) 

式中  iv 为条块 i的速度； -iv 1为条块 i − 1的速度； 1i
iv −

为条块 i与条块 i − 1之间的相对速度； 1iϕ − ， iϕ 分别
为条块 i − 1和条块 i底部速度间断面上土体的内摩擦
角； , 1i iϕ − 为条块 i与条块 i − 1之间速度间断面上土体
的内摩擦角； 1iβ − ， iβ 分别为条块 i − 1和条块 i底部
速度间断面与竖向线的夹角。 
根据图 2（b）中所示条块间的相容速度矢量三角

形，可得条块 i与条块 i − 1之间速度关系： 

1
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i iA θ θ−∠ = −1   ，             (11) 

, 1i i iB θ ϕ −∠ = −   ，            (12) 

1 , 1π i i iC θ ϕ− −∠ = − −   。         (13) 

2.3  极限抗力上限求解 

根据式（1），外力功包括条块自重做功和支护桩
墙对被动区土体抗力的反作用力做功。条块自重外力

功功率为 
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支护桩墙反作用力做功功率为 
p p 1 1 p 1 1cos tan sinW E v E vθ δ θ= −   。 (15) 

外力功的总功率为 
g pW W W= +   。              (16) 

 内能耗散功功率计算如下： 
竖向条块底部的内能耗散， 
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由W E= 可得 
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式中  Wi为竖向条块 i的自重；Ep为被动区的极限抗

力；δ为支护桩墙与土体间的摩擦角；li为 i 条块底部
长度；ti,i-1为条块 i与条块 i − 1之间界面长度；ci为条

块 i 底部土体的内摩擦角；ci,i-1为条块 i 与条块 i − 1
之间界面上土体的黏聚力。  

对于图 1中的竖向条块离散模式，需要借助最优
化技术手段寻求式（20）中的最小极限抗力值。本文
以竖向条块底部节点位置坐标为优化变量来实现目标

函数的优化。通过应用 Fortran程序编程实现本文预留
土支护极限抗力的求解。通过计算分析发现，对单一

均质地层，预留土支护被动区离散竖向条块数量达到

25，即 n=25 时，计算结果已有足够的精度。以下计
算结果中均为 n=25时的计算结果。 
2.4  层状土的简化处理 

对于单一地层情况，以上各式中的 c 和ϕ值分别
取该地层的黏聚力和内摩擦角即可。对于工程中常见

的水平层状地层，如图 3所示，采用本文方法计算时
可做如下处理。 

 

图 3 水平层状地层示意图 

Fig. 3 Schematic graph of the horizontal soil layers 

如前文所述，根据极限分析上限定理，竖向条块

底面以及竖向条块之间均为速度间断面，条块的运动

速度及条块间的相对速度与间断面的夹角为间断面上

土体的内摩擦角。对于条块底部的速度间断面，为满

足极限分析上限定理的要求，可在竖向条块划分时采

取措施确保每一条块底部均位于同一地层中，当出现

某一竖向条块底部跨越了不同地层时，可在条块底部

速度间断面与地层分界面的交点位置将竖向条块分为

不同的竖向条块，从而确保同一竖向条块的速度方向
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与底部间断面夹角取值的唯一性。对于竖向条块间的

速度间断面，土体的内摩擦角和黏聚力取值可采取依

土层厚度加权平均的简化处理措施，从而也确保了条

块间相对速度的方向与竖向间断面夹角取值的唯一

性。 
如图 3 所示，当某一条块底部与地层 m 和 m+1

的界面相交时，需要将该条块在交点位置划分为两个

条块。条块 i − 1 的速度方向与底部间断面的夹角为
ϕm，条块 i 的速度方向与底部间断面的夹角为ϕm+1。

对于条块 i − 1和条块 i之间的速度间断面，间断面上
土体的内摩擦角 , 1i iϕ − 和黏聚力 ci,i-1的计算如下： 

1
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对于水平层状地层，作上述简化处理后即可应用

本文式（2）～（20）进行分析计算。 

3  计算结果验证与分析 
3.1  计算结果验证 

当前中国基坑工程实践中对于被动区抗力的计算

主要采用的是经典朗肯土压力理论，该土压力理论是

在挡墙直立、光滑以及填土面水平的前提下推导出来

的，本节中将应用本文上限方法对不同挡墙高度、土

体强度指标条件下的被动区极限抗力进行计算，并就

计算所得的极限抗力值以及滑裂面与经典朗肯土压力

理论解进行对比。如图 1所示，当预留土台的顶部及
底部宽度足够大时，本文方法即可求解填土面水平的

挡墙前土体极限抗力问题，计算中取挡墙与土体间的

摩擦角δ为零。 
表 1中给出了由本文方法计算的不同条件下，土

体极限抗力值与朗肯经典土压力理论值的对比。由表

1 可见，本文上限解法可以精准地给出与朗肯理论解
一致的计算结果。图 4给出了由本文方法求解的极限
抗力条件下破坏面与朗肯理论破坏面的对比，由图可

见，本文尽管采用的是竖向条分多块体对抗力区进行

离散，通过优化计算同样可以捕捉到理论解的直线破

坏面。 
3.2  预留土几何参数影响分析 

假定基坑开挖深度 10 m，支护桩墙嵌固深度 5 m，
支护影响范围内为均质土体，土体重度 20 kN/m3，土

体内摩擦角为 24°，黏聚力为 15 kPa。以下将探讨预

留土顶部宽 bt，预留土底部宽度 bb，预留土高度 hb

等预留土几何参数对被动区极限抗力以及破坏面的影

响。需要指出的是，根据悬臂支护（单纯由预留土进

行支护的基坑的支护性状类似悬臂支护[1，7-8，12]）基坑

中桩墙变形特点，支护桩墙嵌固段底端附近存在转动

点，在转动点以上桩墙前区域形成被动抗力区，转动

点以下桩墙前区域产生主动区。考虑到中国基坑工程

实践中悬臂支护的设计模式，本文忽略转动点的存在，

假定桩墙前土体均为被动抗力区。 
表 1 计算与对比 

Table 1 Calculation and comparison 

墙高

/m 
黏聚力

/kPa 
内摩擦角

/(°) 
朗肯理论值

/kN 
本文计算值

/kN 
5 10 20  652.72  652.72 
5 15 20  724.12  724.12 
5 10 26  800.30  800.30 
5 15 26  880.32  880.32 

10 14 18 2279.81 2279.82 
10 22 18 2500.04 2500.06 
10 14 15 2063.30 2063.31 
10 20 15 2219.69 2219.70 

 

图 4 与经典朗肯理论破坏面的对比 

Fig. 4 Comparison between failure envelopes and Rankine’s  

theoretical solution  

图 5中给出预留土高度 hb=10 m，预留土边坡坡
度系数 m分别为 1.0，1.25，1.5时，预留土支护基坑
被动区极限抗力随预留土顶部宽度 bt的变化。由图 5
可见，对于一定的预留土边坡坡度系数 m条件下，被
动区极限抗力随预留土顶部宽度 bt近似线性增加，当

预留土宽度增加到一定值时，预留土支护基坑被动区

的极限抗力达到极值，该极限值的大小即为坑底位于

预留土顶部平面时被动区抗力的朗肯理论解。可见，

对于一定的预留土边坡坡度系数，预留土顶部宽度存

在临界宽度，当预留土顶部宽度大于临界宽度后被动

区提供的极限抗力达到最大值——朗肯被动理论值。
预留土边坡坡度系数越大，即坡度越缓，被动区提供

的抗力越大，预留土顶部宽度的临界值也越小。 
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图 5 极限抗力随预留土顶部宽度 bt的变化 

Fig. 5 Variation of passive earth pressure with top width of earth berm 

图 6中给出了预留土高度 hb=10 m，预留土边坡
坡度系数 m为 1.25时，预留土支护基坑被动区破坏面
随预留土顶部宽度 bt的变化情况。由图 6可见，在预
留土边坡顶部宽度达到临界宽度之前，预留土支护基

坑被动区的破坏面为曲线，当预留土边坡坡顶宽度 bt

较小时，被动区破坏面在桩墙底部起始位置倾向水平

面的下方，也即破坏面延伸到桩墙底端水平面的下方。

随着预留土顶部宽度 bt的增加，被动区破坏面的深度

逐步变浅，但破坏面在水平方向的宽度逐步增加，当

预留土顶部宽度达到和大于临界宽度后，破坏面延伸

到预留土顶面，与朗肯经典理论破坏面一致。图 6中，
取预留土顶面与桩墙交点位置为坐标原点。 

图 6 不同预留土顶部宽度 bt条件下的破坏面(m=1.25) 

Fig. 6 Failure envelopes under different berm top widths (m=1.25) 

图 7中给出了预留土顶部宽 bt为 3 m，预留土高
度 hb分别为 10，8，6，4 m时，预留土支护基坑被动
区极限抗力随预留土底部宽度 bb的变化曲线。由图 7
可见，对于一定的预留土顶部宽 bt和一定的预留土高

度 hb，预留土支护基坑被动区极限抗力随预留土底部

宽度 bb的增加而增大，当预留土底部宽度 bb较小时，

极限抗力随 bb 近似线性增加，当预留土底部宽度 bb

超过一定值后，极限抗力随 bb增加幅度变缓。同时也

可以发现，对于相同的预留土顶部宽度 bt和底部宽度

bb，增加预留土高度 hb可以明显增加被动区的极限抗

力。由图中 4条曲线随 bb增加逐步发散可知，通过增

加预留土高度 hb 提高被动区极限抗力在预留土底部

宽度 bb较大时更为有效。 

 

图 7 极限抗力随预留土底部宽度 bb的变化 

Fig. 7 Variation of passive earth pressure with bottom width of  

earth berm 

3.3  预留土支护基坑被动区抗力分布 

本文上限解法可以给出被动区抗力的合力值，对

于预留土支护基坑的设计计算来说，被动区抗力大小

和分布都是需要知晓的。为应用本文方法获得桩墙前

被动抗力的分布情况，如图 8所示，本文作如下处理：
以一定间隔将被动区支护桩墙分为若干段，以每一分

割点为破坏面起始点应用本文方法进行极限抗力的求

解，以上下分割点所得极限抗力的差值作为该段的极

限抗力值。将各段的极限抗力值在各段长度内进行平

均，近似作为极限抗力在该段的分布。 

 

图 8 预留土支护被动区抗力分布求解 

Fig. 8 Deciding of distribution of passive earth pressure 

考虑如下计算案例，基坑开挖深度 8 m，支护桩
墙嵌固深度 5 m，支护影响范围内为均质土体，土体
重度为 20 kN/m3，土体内摩擦角为 25°，黏聚力为
20 kPa。预留土顶部宽 bt为 4 m，预留土底部宽度 bb

为 8 m，预留土高度 hb为 4 m，以下对该案例运用本
文方法求解被动区极限抗力沿深度的分布，并与经典

朗肯土压力理论解进行对比。图 9中给出了取被动区
桩墙分割长度为 1 m时，由本文方法求解的被动区极
限抗力沿深度的分布，同时也给出了无预留土（桩墙

嵌固深度为 5 m）时朗肯被动土压力解的分布。由图
可见，本文所求得的预留土极限抗力沿深度的分布近

似呈 R形分布，在基坑最终开挖面以下近似呈直线分
布。从极限抗力分布的量值上来看，本文计算结果在
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坑底最终开挖面以下与桩墙嵌固深度为 5 m时的朗肯
理论分布值相比，趋势一致，均随深度线性增大，但

大于对应位置朗肯经典被动解的值，而且随深度增加，

本文解与朗肯理论解逐步趋近，体现了预留土对基坑

最终开挖面以下土体被动抗力的提高作用，且提高效

应随深度增加逐步减弱。从图 9中的预留土支护基坑
被动区极限抗力的分布可以发现，预留土的支护作用

不仅体现在预留土区域内土体所发挥的抗力作用，还

表现在对最终开挖面以下土体被动抗力的提高作用，

在提高被动区抗力值的同时，还增加了被动区所能提

供的抗倾覆力矩。 

图 9 预留土支护被动区抗力分布与朗肯理论对比 

Fig. 9 Comparison between distribution of passive earth pressure  

and Rankine’s theory  

图 10中给出了本节所用案例中，取被动区支护桩
墙不同深度位置作为破坏面起始点时，由本文方法求

得的极限状态下的破坏面情况。由图 9可见，当破坏
面起点位置较浅时，如图中 h0=1 m时，被动区土体破
坏面与经典朗肯理论解一致；当破坏面起点位置较深

但位于预留土范围内时，被动区土体破坏面可能发生

如图 10中 h0=3 m时的破坏面，此时预留土的破坏机
制更近似于边坡；当破坏面起点位置位于坑底开挖面

以下时，发生曲线破坏面。结合图 5，6，10，可以发
现，对于一定的预留土边坡坡度系数，预留土顶部宽

度的临界值还与破坏面起始点位置相关，当预留土顶

部宽度大于临界宽度时，被动区破坏面为直线，当预

留土顶部宽度小于临界宽度时，被动区破坏面为曲线。 

图 10 不同深度位置的破坏面 

Fig. 10 Failure envelopes at different depths 

 

4  结    论 
预留土支护基坑被动区抗力的大小和分布目前还

没有找到合理的计算方法，给预留土支护基坑的设计

分析带来极大困扰。本文基于极限分析上限定理，通

过应用竖向条块对被动区离散，构建相容速度场，成

功提出了预留土支护基坑被动区极限抗力的上限解

法，并借助优化技术获得最优的上限解。通过与经典

朗肯理论解的对比验证本文计算结果的合理性。基于

本文以上的计算、对比与分析，可得出如下 7点结论。  
（1）通过本文方法计算的填土面水平条件下挡墙

被动抗力值及破坏面与经典朗肯理论解的对比，充分

说明本文上限解法的可行性与合理性。 
（2）在预留土高度 hb和预留土边坡坡度系数 m

相同的条件下，被动区极限抗力随预留土顶部宽度 bt

的增加近似线性增加，当预留土宽度增加到临界宽度

时，预留土支护基坑被动区的极限抗力达到最大值，

该最大值即为坑底位于预留土顶部平面时，被动区抗

力的朗肯被动理论解。在预留土高度 hb以及预留土顶

部宽度 bt相同条件下，预留土边坡坡度系数越大，被

动区提供的抗力越大。  
（3）当预留土顶部宽度 bt 小于临界宽度时，预

留土支护基坑被动区破坏面为曲线，而且可能出现破

坏面延伸到桩墙底端水平面以下的情况。 
（4）对于一定的预留土顶部宽 bt 和预留土高度

hb，预留土支护基坑被动区极限抗力随预留土底部宽

度 bb的增加而增大，当预留土底部宽度 bb较小时，

极限抗力随 bb 近似线性增加，当预留土底部宽度 bb

超过一定值后，极限抗力随 bb增加的增加幅度变缓。 
（5）对于相同的预留土顶部宽度 bt 和底部宽度

bb，增加预留土高度 hb可以明显增加被动区的极限抗

力。而且，通过增加预留土高度 hb提高被动区极限抗

力在预留土底部宽度 bb较大时更为有效。 
（6）本文所求得的预留土极限抗力沿深度的分布

近似呈 R形分布，在基坑坑底以下近似呈直线分布。
预留土的支护作用不仅体现在预留土区域内土体所发

挥的抗力作用，还表现在对最终开挖面以下土体被动

抗力的提高作用，在提高被动区抗力的同时，还增加

了被动区所能提供的抗倾覆力矩。 
（7）当破坏面起点位置较深但位于预留土范围内

时，被动区土体的破坏更近似于边坡失稳的模式。 
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粗粒料蠕变行为本构模拟研究 
刘萌成

1
，王紫炫

1
，王洋洋

2
 

(1. 浙江工业大学土木工程学院，浙江 杭州 310023；2. 浙江省交通运输科学研究院，浙江 杭州 311305) 

摘  要：基于粗粒料蠕变变化规律分析，提出了粗粒料蠕变指数型经验模型及最终蠕变相关表达式。在耦合破碎与摩

擦耗能本构模型框架内，将上述蠕变经验表达式嵌入硬化规则，构建了粗粒料弹黏塑性本构模型。采用粗粒料三轴剪

切与蠕变试验测试数据初步验证了上述模型的合理性与可靠性。对一粗粒料高填方体进行数值模拟，结果表明：模型

预测所得应力的时空变化规律与现场实测变化趋势基本吻合；在竣工后近 3 a内，高填方体沉降模型预测结果与监测结
果较好吻合；粗粒料蠕变效应较为显著，是相关高填方体工后长期变形的重要诱因。 
关键词：粗粒料；蠕变；弹黏塑性；本构模型；三轴蠕变试验 
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Constitutive modeling of creep behaviors of coarse-grained materials 

LIU Meng-cheng1, WANG Zi-xuan1, WANG Yang-yang2 
(1. College of Civil Engineering, Zhejiang University of Technology, Hangzhou 310023, China; 2. Zhejiang Scientific Research Institute of 

Transport, Hangzhou 311305, China) 

Abstract: The creep empirical model, which is characterized as an exponential function, is proposed for coarse-grained 

materials (CGMs) based on analyses of their creep evolution, and the final creeps are described by the state-dependent 

formulations. Within a constitutive framework of coupled breakage and friction dissipation (CBFD), an elasto-visco-plasticity 

model is developed for CGMs by incorporating the above-mentioned creep formulations into the hardening rules of post CBFD 

elasto-plasticity model. The reasonability and reliability of this model are preliminarily verified using the test data of a series of 

triaxial creep tests on CGMs. The numerical simulation about a high embankment (HE) filled with CGMs shows that: (1) The 

temporal and spatial evolution of stresses predicted by this model in the HE agrees with the measured trend of stress change in 

the HE projects; (2) Within 3 years of pos construction, the model predictions of settlement in the HE are in good agreement 

with the in-situ measured results. (3) The creep effect of CGMs is remarkable, and it is a significant factor which results in the 

long-term post construction settlement of HE filled with CGMs. 

Key words: coarse-grained materials; creep behavior; elasto-visco-plasticity; constitutive model; triaxial creep test 

0  引    言 
近年来，中国交通基础设施建设不断向山区延伸。

在此区域内，工程性质优良的土质填料较为缺乏，而

爆破开采所得粗粒填料料源充足。为了就地取材、缩

短工期和节省投资，普遍采用粗粒料（CGMs）填筑
山区交通基础设施路基，而山区高填方路基工后变形

及其所致路基病害问题已成为当前岩土工程研究热点

课题。目前，学者们常用三轴蠕变仪研究粗粒料（包

括砂砾、碎砾石、土石混合料和堆石料等）的蠕变行

为，并通过非线性拟合构建蠕变经验模型。国内外学

者[1-4]开展了粗粒料流（蠕）变试验，并给出了各类流

（蠕）变模型。目前，常用经验模型包括双曲线[5-6]、

指数[7-8]和对数模型[9-10]。另外，有些学者[11-13]建立了

考虑环境因素影响的粗粒料流（蠕）模型。在上述经

验模型中，最终蠕变常被表达为围压和应力水平的函

数[7-8，14]，这只适用于硬化材料，而不适于材料软化

阶段和临界状态下蠕变行为描述。 
当前计入粗粒料流（蠕）变的本构模型主要包括

元件组合模型[15-16]和弹黏塑性模型[17-21]两类。前者以

流变力学为基础，只能描述某些流（蠕）变现象，例

如应力松弛、弹性后效与流动特性等，而不能较好地

反映流变本质，不太适合于粗粒料流（蠕）变行为描

─────── 
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述。后者以弹塑性理论为基础，耦合流（蠕）变经验

表达式，可以较为全面和合理地描述粗粒料的弹性和

（黏）塑性力学行为，比较符合粗粒料实际流变特性

且便于工程应用。 
有鉴于此，笔者首先依据土的蠕变性质分析给出

了蠕变、蠕变速率与最终蠕变的表达式；其次，将上

述蠕变表达式嵌入弹塑性理论构建粗粒料弹黏塑性本

构模型，并采用软岩料三轴蠕变试验结果予以初步验

证；最后，采用上述本构模型描述粗粒料本构特性，

针对一山区高填方路基实体工程进行数值模拟，分析

了从路基填筑至竣工后 15 a这个过程中的路基应力、
沉降和蠕变变化规律。研究成果可为深入了解粗粒料

高填方体工后长期变形规律提供有益参考。 
为统一表达，文中所有应力皆为有效应力。 

1  蠕变特性描述 
土的蠕变是指土在某一级荷载作用下发生的与时

间相关的变形。除去土的自身因素之外，土的蠕变与

应力水平、应力路径和加载历史等外部因素相关。在

多级加载工况下，相邻两级荷载下土的蠕变与瞬时变

形互相隔断而不发生连续累积。对于单级加载，土的

蠕变即为总量；对于多级加载，土的蠕变即为增量。 
1.1  蠕变函数 

目前，通常采用三轴蠕变仪研究土的蠕变特性。

已有试验资料[2，8]表明：在蠕变试验开始后约 1 h内，
材料发生瞬时变形，之后才有蠕变产生。因此，试验

开始后的总时间 t′是瞬时变形时间 t0与实际蠕变时间

tc之和。为便于数学描述，定义无量纲时间 t为 
c 0 0 0/ ( )/t t t t t t′= = −   ，         (1) 

式中，t0=1 h。 
鉴于指数函数求导较为方便，笔者选用负指数模

型描述粗粒料的蠕变规律： 
[ ]c 1 exp( )a btε = − −   。         (2) 

而蠕变关于时间的变化率（蠕变速率）为  
c exp( )ab btε = −&   ，             (3) 

式中，
cε ， cε& 分别为蠕变与蠕变速率，a，b为材料

参数。 
依据初始条件和蠕变变量的物理意义，可由式

（2），（3）获得如下推论： 
（1）蠕变函数 
当 0t → ， c ci 0ε ε→ = ； 
当 t → ∞， c cfaε ε→ = 。 

式中， ciε ， cfε 分别为初始与最终蠕变应变。 
（2）蠕变速率 
当 0t → ， c ci cfab bε ε ε→ = =& & ； 
当 t → ∞， c cf 0ε ε→ →& & 。 

式中， ciε& ， cfε& 分别为初始与最终蠕变速率。 
重新整理式（2），（3）可得 

c ci

cf cf1 exp tε ε
ε ε

 
= − − 

 

&
  ，         (4) 

c ci

ci cfexp tε ε
ε ε

 
= − 

 

& &

&
  。            (5) 

可见， ciε& ， cfε 为描述土的蠕变特性的表征参数。 
1.2  最终蠕变 

针对土的三轴蠕变试验，目前学者们[2-4, 11]只研究

了应变硬化（阶段）的蠕变特性，而未涉及应变软化

（阶段）和临界状态，已有测试结果表明：在每级荷

载下，最终体积蠕变 cf
vε 和偏蠕变 cf

dε 均随围压 3σ 与应
力水平 SL（SL= 1 3 1 3 f( ) /( )σ σ σ σ− − ）增加而增加。其

中， 1 3σ σ− 为偏应力， 1 3 f( )σ σ− 为峰值偏应力。 
然而，对于应变软化土，即使软化阶段应力水平

与硬化阶段相同，由于内部状态（可用状态参数

ψ=e-ec
[22]描述，e，ec分别为土的当前与临界状态孔隙

比）不同，土的蠕变必然不同（SL1=SL2，ψ1≠ψ2，εc1≠εc2）。 
依据临界状态土力学理论，在临界状态下土的体

积应变 vε 保持恒定（ vε =const且 vdε =0），而偏应变 dε
则会持续发展（ dε →∞且 ddε →∞）。因此，可以认为：
在临界状态下，体积蠕变 c

vε 为 0（ c
vε =0），而剪切（偏）

蠕变 c
dε 趋于无穷（ c

dε →∞）。 
此外，在整个三轴剪切过程中，不同应力水平下

的最终蠕变应是连续变化的（即最终蠕变函数连续可

导）。由此推知：土的最终蠕变与围压、应力水平和状

态参数相关；在某一围压下，最终体积蠕变随应力水

平和状态函数的变化规律为先增加而后减小，至临界

状态时变为 0。 
为使最终蠕变 cfε 表达更具普适性（适用于各类应

力路径，如各向等压、三轴剪切与纯剪切等），采用归

一化平均主应力 a/p p 代替 3 a/ pσ ，应力水平η /Mf 代

替 SL，则最终蠕变
cfε 的通用表达式为 

cf cf

a f 0

, ,p
p M

η ψ
ε ε

ψ

 
=   

 
  ，        (6) 

式中，η为应力比(η =q/p)，p为平均主应力，q为偏
应力，Mf为峰值应力比， ap 为大气压力。 
依据已有三轴蠕变测试结果可知，体积蠕变终值

cf
vε 主要受围压或平均主应力影响较大，而偏蠕变终值
cf
dε 则主要受应力水平影响较大。因此，土在某一级荷
载下的最终蠕变可表达为 

v 1/ 4
cf
v v0

a 0

k
p
p

ψ
ε ε

ψ
 

=  
 

  ，         (7) 

v d 1/ 4
cf
d d0

a f 0

k k
p
p M

η ψ
ε ε

ψ

−
   

=    
  

  ，  (8) 
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式中，ψ0为状态参数初值，kv，kd为材料常数。 

2  弹黏塑性本构模型 
针对粗粒料变形的时间效应，本次研究只考虑蠕

变特性。依据各类变形成因机理，粗粒料总应变被划

分为弹性 eε 、塑性 pε 和蠕变 cε 3个组成部分： 
e p cε ε ε ε= + +   。            (9) 

定义非弹性应变 inε 为塑性与蠕变之和： 
in p cε ε ε= +   。              (10) 

为耦合蠕变与弹塑性应变，笔者基于C S SM
（critical sate soil mechanics）临界状态土力学与CBFD
（coupling breakage and fiction dissipation）弹塑性本构
模型框架[23]，借鉴屈服面流变模型表达方法，在硬化

规则中引入时间变量 t，使之拓展为适合描述粗 
粒料蠕变行为的弹黏塑性本构模型。 
2.1  弹性 

在该模型中，粗粒料弹性特性依然服从广义

Hooke定律。在弹性矩阵中，剪切模量G与体积模量K 
采用Richart等[24]的表达式描述： 

2

0 a
a

(2.97 )
1

e pG G p
e p
−

=
+

  ，   (11a) 

2(1 )
3(1 2 )

K G ν
ν

+
=

-
  ，          (11b) 

式中，G0为一材料常数，ν 为泊松比（常取0.30）。 
2.2  非弹性 

在CBFD模型框架[21]中，塑性势函数g为 
2 2 / 2

a
2 2 /

a c a

( / )1
( ) ( / )

q ppg
p M p p

α

α

α
β

−
  −

= + 
 

  。 (12) 

而非关联屈服函数 f (即 f≠g)为 
2 2 / 2

a
1 2 2 /

a c a

( / )1 exp( )
( ) ( / )

q ppf H
p M p p

α

α

α
λ κ

β

−

−

  −
= + = 

 
。 

 
(13) 

该模型中的相关变量说明如下： 
（1）β 为一状态函数( β =exp(m1ψ))，其中临界

状态孔隙比ec=(ec,min+(ec,max-ec,min)exp(-m(p/ ap )k)。 
（2）Mc为临界状态应力比(Mc =nA(p/ ap )n-1)。 
（3）H为一新的软化/硬化参数(H= (1-η/Mp)∫(dWp/ 

p))，其中，dWp为塑性功增量，Mp为一可描述软化/硬
化特性的虚拟应力比（Mp = β ′ Mc）且β ′为另一状态函
数( β ′ = 2exp( )m ψ− )，符号 定义的运算规则：当x
≥0时 x =x，而x<0时 x =0。 

在上述表达式中，参数分别是与剪胀/剪缩、软化
/硬化、临界状态强度和临界状态孔隙比等剪切特性关

联的材料常数（m1和α ；m2，λ和κ；n和A；ec,min，

ec,max，m和k）。 
为描述粗粒料的非弹性特性（inelastic behaviors）

重新定义塑性功增量为 
p in in in

v dd d d dW p qε ε ε= = +σ   ，  (14) 

式中， in p c
v v vd d dε ε ε= + 且 in p c

d d dd d dε ε ε= + 。 
因此，软化/硬化参数 H是应力、塑性应变和蠕变

的函数，即 in p c( , ) ( , , )H H Hε ε ε= =σ σ ，其中，σ 为
应力张量。 

p
vdε 和 p

ddε 分别为塑性体积应变与塑性偏应变增
量，可由塑性流动法则计算得到： 

p
vd g

p
ε Λ

∂
=

∂
  ，              (15a) 

p
dd g

q
ε Λ

∂
=

∂
  。              (15b) 

其中，Λ为塑性乘子。而 c
vdε 和 c

ddε 分别为体积蠕
变与偏蠕变增量， 

c
c cfv
v vd d exp( )dt b bt t

t
ε

ε ε
∂

= = −
∂

  ， (16a) 
c

c cfd
d dd d exp( )dt b bt t

t
ε

ε ε
∂

= = −
∂

  。 (16b) 

将上述系列方程代入式（13），即可获得考虑粗粒
料蠕变效应的黏塑性硬化规则。相关蠕变导致的屈服

面硬化规律参见 Zhang等[3]的论文。 
式（11）～（13），（15）和（16）一起构成了粗

粒料弹黏塑性本构方程。 

3 三轴蠕变试验验证 
为了验证上述弹黏塑性本构模型，针对一山区高

填方体所用填料开展了不同围压和不同应力水平条件

下的大型三轴蠕变试验研究。该填料为采石场山体爆

破开采所得粗粒料，母岩岩性为弱风化石英砂岩。该

填料的颗粒级配如图 1所示，其级配特征参数包括：
d10为 1.94 mm，d30为 9.97 mm，d50为 21.36 mm，d60

为 28.02 mm，Cu为 14.44，Cc为 1.83。其他基本物理
力学性质：土粒相对密度 Gs为 2.72，相对密实度 Dr

为 96%，制样干密度为 2.10 g/cm3，制样孔隙比 e0为

0.295，母岩抗压强度（饱和）为 86.9 MPa，压缩模量
Es4，8为 93.5 MPa，压缩指数 Cc为 1.13×10-1，再压缩

指数 Cs为 1.48×10-3，渗透系数为 0.227 cm/s。 
试验设备为国产大型三轴流变仪，最大围压 3 

MPa。圆柱形试样尺寸为直径×高度=300 mm×600 
mm。依据最大填方高度 80 m，确定测试围压为 300，
600，900，1200 kPa，每级围压下采用的应力水平 SL

为 0.2，0.4，0.6和 0.8。
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表 1 粗粒料弹黏塑性模型参数 

Table 1 Parameters of elasto-visco-plasticity model for CGMs 

参数 弹性常数 CSL常数 CSE常数 剪胀常数 软化/硬化常数 蠕变常数 

符号 G0 ec,min ec,max mc k n A m1 α m2 λ κ b εv0 kv εd0 kd 

取值 153.5 0.10 0.39 0.148 0.63 0.81 2.89 5.63 1.76 2.48 1.56 29.8 0.48 0.062 0.81 0.019 0.38 

 

图 1 粗粒料级配曲线 

Fig. 1 Grain-size distribution curve of coarse-grained materials  

(CGMs) 

在测试过程中，先施加一定的围压使试样固结；

之后保持围压不变，施加偏应力进行试样剪切；至预

设应力水平时，保持围压和偏应力不变，对试样进行

该级荷载下的蠕变试验，至变形稳定时结束试验，每

个试样试验耗时约 10 d。 
采用自编本构程序对上述三轴蠕变试验进行了数

值模拟，粗粒填料弹黏塑性模型参数见表 1。 
数值预测与试验测试结果对比分析如下所示。 
（1）应力–应变–体变曲线 
图 2为填料的应力–应变–体变曲线，由图 2可 

 

 

图 2 粗粒料应力–应变–体变预测结果与测试结果对比 

Fig. 2 Comparison between model predictions and test results of  

.stress-strain-volume change of CGMs 

知：在本次试验围压范围内，填料呈现较为微弱的软

化与剪胀特性；除在较高围压时预测曲线与实测结果

有所偏差之外，模型预测结果与三轴试验结果较为吻

合。可见，该模型能够较为合理地描述三轴剪切过程

中粗粒填料的软化/硬化和剪胀/剪缩特性。 
（2）总体变–时间曲线 
图 3为填料的总体变–时间曲线，限于篇幅只给

出上、下限围压对应结果。由图 3可知：在达到预定
应力水平后 1 h内，填料体变陡然增加，而后其体变
随时间缓慢增长并最终趋于稳定；在较高围压时模型

预测结果稍大于试验测试结果，而在较低围压时预测

结果与测试结果较为吻合。因此，该模型可较好地预

测粗粒填料在瞬时加载与蠕变阶段的变形发展规律。 

 

图 3 粗粒料体积蠕变-时间曲线预测结果与测试结果对比 

Fig. 3 Comparison between model predictions and test results of  

volumetric creep of CGMs 

 

4  山区高填方体工后变形数值模拟 
4.1  计算模型 

针对一山区高填方实体工程，采用 ABAQUS 软
件建立了最大填方高度处横剖面数值模型（如图 4所
示）。该路基底部以下为风化基岩，最大填方高度 80 
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m，顶面宽度 25 m，底部宽度 195 m。为保持边坡稳
定，两侧按照上陡下缓放坡，不同高度处边坡坡比如

图 4所示。为了解高填方体工后沉降规律，在图 4所
示的 20，40，60 m的 3个填方高度处设置系列沉降
监测点，监测自 2017年 2月工程竣工时开始，截止目
前已持续监测近 3 a之久。 

图 4 粗粒料高填方体有限单元网格 

Fig. 4 Finite element mesh of high embankment filled with CGMs 

如图 4所示，代表性单元 508位于 20 m填方高
度左侧边坡附近（简称左侧单元），单元 423位于 40 m
填方高度右侧边坡附近（简称右侧单元），单元 291
位于 60 m高度填方体中线下（简称轴线单元）。 
在数值模拟中，针对不同材料采用不同本构模型

描述。其中，风化基岩采用线弹性模型，弹性模量

E=5.32 GPa，泊松比ν =0.12；粗粒填料采用 ABAQUS
二次开发的材料子程序 UMAT，模型参数见表 2。 
4.2  施工进度 

图 5为施工进度曲线，水平分层（分期）填筑方
案如下：填方体分 8级填筑，每级填筑高度 10 m，施
工期为 30 d。工期按前期慢而后期快的原则予以安排。
每 2级填筑及其后施工间歇期为 1个施工期，8级填
筑分 4个施工期完成，例如第①期包括第 1和第 2级
填筑及其施工间歇期。第①、②、③和④期的施工间

歇期分别为 90，60，30，0 d。因此，第①、②、③和
④期结束时的时间为 150，270，360，420 d。第④期
后进入路面铺筑和运营阶段。 

图 5 粗粒料高填方体填筑施工进度曲线 

Fig. 5 Construction history of high embankment filled with CGMs 

4.3  结果分析 

（1）应力 
在竣工时和工后 15 a，各应力分量空间分布规律

相似；在填方体中，填筑高度越大处 S11和 S22越小，

最大值（S11为 0.61，0.85 MPa和 S22为 1.44，1.39 MPa）
均位于中心线下填方体底面；S12随着至坡面距离的增

加而减小，绝对值的最大值（S12为 0.29，0.46 MPa）
位于路基边坡坡脚。  
由图 6可知：在填筑阶段，代表性单元的各个应

力分量随填土荷载的施加而持续增加；在工程竣工后，

各个应力分量略有波动，在工后 5 a后各个应力分量
保持稳定。N508，N423 和 N291的 S11，S22和 S12分

别为 0.35，0.57，0.21 MPa；0.18，0.44，0.12 MPa；
0.10，0.47，0.08 MPa；N291位于填方体中心线下，
因此剪应力 S12→0。模型预测所得应力的时空变化规
律与高填方体现场实测变化趋势基本吻合。 

 

图 6 粗粒料高填方体代表性单元应力–时间全过程曲线 

Fig. 6 Stress history of representative elements in high  

embankment filled with CGMs 

（2）沉降 
在竣工时和工后 15 a，高填方体总沉降分布类似；

最大总沉降(U2)max位于路基中心线下约 3/4 填方体高
度处，离最大总沉降位置越远，总沉降量越小。竣工

时(U2)max为 1.35 m，而工后 15 a的(U2)max为 1.81 m，
（蠕变所致）工后沉降为 0.46m，约占总沉降量的 1/4，
占填方体高度的 1/200以上。 

由图 7可知：在填筑阶段，代表性单元的总沉降
随填土荷载的施加而持续增加；在工程竣工后，总沉

降亦继续增长，但变化速率远小于施工阶段，其中

N291 最大，N423 居中，而 N508 最小，并于工后约
1a趋于稳定；至于蠕变所致工后沉降，N508为 0.05 m，
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约占总沉降的 9.1%，占填方体高度的 0.06%；N423
为 0.26 m，约占总沉降的 21.3%，占填方体高度的
0.33%；N291为 0.46 m，约占总沉降的 25.4%，占填
方体高度的 0.58%。这表明粗粒料高填方体工后沉降
较为显著，与总沉降处于同一数量级。 

图 7 粗粒料高填方体代表性单元沉降–时间全过程曲线 

Fig. 7 Settlement history of representative elements in high  

.embankment filled with CGMs 

由图 8可知：在高填方体横断面上，越靠近中心
线位置，监测点的工后沉降越大，反之越小；在竣工

后近 3 a内，对于代表性单元，工后沉降模型预测结
果与现场监测结果较为吻合，由此表明该模型预测粗

粒料高填方体工后（蠕变）变形具有较高可靠性。 

 

图 8 粗粒料高填方体监测点与代表性单元工后沉降 

Fig. 8 Post-construction settlement of monitoring points and 

representative elements in high embankment filled with CGMs 

（3）蠕变 
在高填方体内部，竣工时竖向蠕变应变CE22较小，

最大值为 0.43%，且从底面至顶面由大到小分布；工

后 15 a，CE22增长 1个数量级，最大值为 2.32%，与
最大沉降位置（路基中心线下约 3/4 路基高度处）一
致，其分布围绕最大蠕变点向周边衰减；竣工后 15 a
内，CE22增长约 1.89%，约占总量的 4/5以上。 
由图 9可知：在工程竣工后，各个代表性单元的

竖向蠕变 CE22与其沉降 U2的变化规律相似；N508工
后蠕变 CE22增长约 0.38%，约占总量的 64.4%；N423
工后蠕变 CE22 增长约 1.02%，约占总量的 89.5%； 
N291工后蠕变CE22增长约 2.23%，约占总量的 97.8%。
以上分析表明：粗粒料蠕变效应较为显著，是相关高

填方体工后变形（工后沉降）的内因。 

图 9 粗粒料高填方体代表性单元竖向蠕变–时间全过程曲线 

Fig. 9 Vertical creep strain history of representative elements in  

high embankment filled with CGMs 

 

5  结    论 
（1）分析土的蠕变特性给出了蠕变与时间的指数

型经验模型，同时分析不同应力水平下软化/硬化材料
的最终蠕变变化规律并给出了状态相关数学表达式。 
（2）借鉴屈服面流变模型表达方法，将蠕变表达

式嵌入 CBFD弹塑性模型的硬化规则之中，从而构建
了适合于描述粗粒料蠕变行为的弹黏塑性本构模型。 
（3）对比分析模型模拟与三轴测试结果可知：该

模型能够较好地模拟剪切过程中粗粒料的软化/硬化 
和剪胀/剪缩特性，并预测蠕变阶段变形发展规律。 
（4）依据一山区粗粒料高填方体 ABAQUS模拟

结果分析可知：模型预测所得应力的时空变化规律与

高填方体现场实测变化趋势基本吻合；在竣工后近 3 a
时间内，高填方体沉降的模型预测结果与现场监测结

果较好吻合；粗粒料蠕变效应较为显著，是相关高填

方体工后长期变形的重要诱因。这再次表明该模型预

测工后（蠕变）变形具有较高可靠性。 
有待进一步开展粗粒料高填方体工后沉降的现场

长期监测工作，以便全面揭示粗粒料高填方体工后长

期变形时空变化规律与粗粒料蠕变的本质联系。 
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多模谐振腔对赤峰玄武岩微波致裂效果研究 
卢高明，冯夏庭，李元辉，李世平，苏香馨 

(东北大学深部金属矿山安全开采教育部重点实验室，辽宁 沈阳 110819) 

摘  要：岩石微波致裂技术被认为是一种非常有潜力的辅助机械破岩技术和深部岩体应力释放技术，对地下工程施工

效率和深部工程施工安全具有重要意义。较短时间（几十秒或几分钟）的微波照射就可以使岩石发生致裂，甚至熔融。

采用频率 2.45 GHz多模谐振腔对两种规格的圆柱形玄武岩试样进行了不同功率下的微波照射处理，通过红外热成像仪
测量不同时间时试样表面的温度分布，获得微波照射过程中试样的升温特性。通过强度和波速评价岩石的微波致裂效

果，通过介电特性和微观特征阐述了微波致裂岩石的机理，并研究了微波照射对岩石普氏坚固性和凿岩比功的影响。结果

表明：微波照射过程中，试样表面温度呈区域性不均匀分布状态，试样上某一点的温度与照射时间近似成线性增加关系。

强度和波速与微波照射时间近似成线性降低关系。辉石（强微波吸收性矿物）吸收微波后产生大量的热量，橄榄石（强热

膨胀性矿物）在高温的作用下产生较强的热膨胀作用，导致该玄武岩具有良好的微波致裂效果。微波照射后，岩石的普氏

坚固性和凿岩比功发生了一定程度的降低，且微波功率越高，照射时间越长，普氏坚固性和凿岩比功降低的程度越大。 
关键词：微波致裂；温度分布；强度折减；介电特性；普氏坚固性；凿岩比功 
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Effect of microwave-induced fracturing of Chifeng basalt by a multi-mode cavity 

LU Gao-ming, FENG Xia-ting, LI Yuan-hui, LI Shi-ping, SU Xiang-xin 
(Key Laboratory of Ministry of Education on Safe Mining of Deep Metal Mines, Northeastern University, Shenyang 110819, China) 

Abstract: The microwave-induced fracturing of rock as a promising microwave-assisted mechanical rock breakage technology 

and can release the stress on a rock mass in deep underground projects. It is of significance to the construction efficiency and 

safety of underground projects. In a relatively short period of time (tens of seconds or minutes), microwave irradiation can 

cause rocks to be fractured or even melted. Two cylindrical basalt samples are irradiated by microwave at different powers 

using a frequency 2.45 GHz multi-mode resonator. The temperature distribution on the surface of the samples at different time 

is measured by an infrared thermal imager to obtain their heating characteristics during microwave irradiation. The 

microwave-induced fracturing effect of rock samples is evaluated by rock strength and wave velocity, the mechanism of 

microwave fracturing rock is expounded by dielectric properties and microscopic characteristics, and the influence of 

microwave irradiation on the Protodyakonov coefficient and rock crushing work ratio of rock is studied. The results show that 

the surface temperature of the samples is distributed in a regional non-uniform way, and the temperature at a certain point on 

the sample increases linearly with the irradiation time. The rock strength and wave velocity decrease linearly with the 

microwave irradiation time. Pyroxene (a mineral with strong microwave absorption) produces a large amount of heat after 

absorbing microwave, and olivine (a mineral with strong thermal expansion) produces a strong thermal expansion under the 

action of high temperature, resulting in great microwave fracturing effect of Chifeng basalt. After microwave irradiation, the 

Protodyakonov coefficient and rock crushing work ratio decrease to a certain extent. The higher the microwave power and the longer 

the irradiation time, the greater the degree of reduction of the Protodyakonov coefficient and the crushing work ratio of the rock. 

Key words: microwave-induced fracturing; temperature distribution; strength reduction; dielectric property; Protodyakonov 

coefficient; rock crushing work ratio 
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助机械破岩技术和深部岩体应力释放技术，对地下工

程施工效率和深部工程施工安全具有重要意义[1-2]。硬

岩表面微波致裂技术可辅助机械破岩刀具预裂坚硬岩

石，提高刀具使用寿命和贯入度，降低换刀率和检修

时间，从而降低施工成本，提高施工效率[3-4]。硬岩孔

内微波致裂技术可对深部岩体进行应力释放[5]，解决

由高应力集中引起的地质灾害，例如避免或降低岩爆

风险，从而保证深部岩体工程的施工安全。 
传统爆破法和机械破岩法依旧在破岩方法中占主

导地位，这两类方法占 90%以上[4]。爆破法在大型岩

石破碎工程具有无可比拟的优势，但该方法存在对原

岩扰动性大、施工精度低和围岩支护困难等一系列缺

点，使得机械破岩法得到了快速发展。在隧道施工中，

TBM和盾构机越来越成为广泛的隧道开挖方法。TBM
开挖硬岩隧道时，盘形滚刀磨损严重，换刀频繁，大

大提高了维修成本，严重影响了施工进度[6-9]。据不完

全统计，刀具消耗费用和维护更换时间分别占项目成

本和工期的 30%~40%，甚至更多[10-13]。引汉济渭工程

秦岭隧洞 TBM 施工，遇到坚硬类石英岩和花岗岩，
在 TBM累计掘进 2000 m过程中，共计更换中心刀 38
把，单刀 1668把，消耗单刀刀圈 858个，使得施工成
本显著增加，严重影响了施工进度[14]。 
在盾构隧道施工过程中，由于孤石的影响，盾构

机将出现刀具磨损严重、刀座变形、更换困难[15-16]。

广州地铁三号线在天华区间遇到花岗岩孤石群，正常

情况下盾构机几百米才换一次刀具，而在这个区间每

前进十几米就需更换刀具，有些地方巨大的孤石块迎

面挡在隧道前方，使盾构机根本无法通过，该盾构区

间曾一度停工，工程无法推进，被地铁界公认为“世

界性难题”。微波照射可对岩石内部产生损伤，降低岩

石强度（单轴压缩、巴西劈裂和点荷载强度）[17-18]，而

岩石强度的降低可在一定程度上提高 TBM盘形滚刀的
寿命和贯入度。因此，采用微波致裂技术辅助 TBM或
盾构机刀盘预裂坚硬岩石或孤石，解决的机械破岩刀具

的磨损问题，从而降低施工成本，提高施工效率。 
在采矿工程和岩土工程领域，Hassani 等[2,19-20]采

用多模腔微波装置对不同微波功率下不同种类岩石的

单轴压缩强度和抗拉强度进行了研究，通过试验和数

值研究对比的方法研究了微波照射距离对硬岩表面温

度的影响。Hartlieb等[21-22]采用频率 2450 MHz、功率
3.2 kW 的工业微波装置研究了不同种类岩石的热物

理特性及破裂损伤机制。Peinsitt等[23]采用功率 3 kW、
频率 2450 MHz的多模谐振腔研究了干燥和饱水玄武
岩、花岗岩和砂岩 3种岩石的单轴压缩强度、波速和
升温特性的影响。Hong等[24]、Li等[25]采用功率 6 kW、
频率为 2450 MHz的多模谐振腔对微波照射后煤的吸

附解析等物理特性进行了研究。Zheng 等[26]采用功率

2 kW、频率 2450 MHz的单模谐振腔研究了功率和微
波照射时间对黑色辉长岩温度和波速的影响。Lu等[27]

采用功率 6 kW、频率 2450 MHz多模谐振腔研究了常
见主要造岩矿物的微波吸收能力，将矿物的微波吸收

能力分为强微波吸收、中等微波吸收和弱微波吸收 3
类，可根据岩石的矿物成分判断岩石的微波敏感性。

为了实现硬岩微波致裂技术的工程应用，卢高明[5]正

在致力于研发新型微波致裂装置，针对微波辅助机械

破岩和深部岩体应力释放两种工程应用，研发了敞开

式微波致裂试验装置，可实现硬岩表面致裂和硬岩孔

内致裂两种致裂方式。 
多模谐振腔具有对材料加热更为均为的特点，可

对小尺寸岩石试样进行微波加热，用于研究岩石的微

波敏感性及加热效果。本文采用 2.45 GHz的多模谐振
腔，设备不同的微波功率和不同的微波照射时间，对

微波照射过程试样表面的温度分布及微波照射后岩石

的强度和波速特征进行了系统的研究。并通过计算得

到岩石的普氏坚固性和凿岩比功，研究了微波功率和

照射时间对岩石普氏坚固性和凿岩比功的影响作用。 

1  试验方法 
1.1  试验试样 

玄武岩属基性火山岩，是地球洋壳和月球月海的

最主要组成物质，也是地球陆壳和月球月陆的重要组

成物质。玄武岩结构致密者压缩强度很大，存在玻璃

质及气孔时则强度有所降低。本文试验采用的玄武岩

取自内蒙赤峰，Xrd 分析结果表明，该玄武岩主要成
分为斜长石（65%）、辉石（23.9%）和橄榄石（10.9%）
（Xrd标准衍射图谱见图 1）。 

 

图 1 赤峰玄武岩 XRD标准衍射图谱 

Fig. 1 X-ray standard diffraction pattern of Chifeng basalt 

通过显微镜图像（图 2）观察该玄武岩的矿物分
布结构，该玄武岩块状构造，间粒（填隙的辉石）结

构，辉石呈细小颗粒分布于橄榄石周围。由于辉石为 
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图 2 赤峰玄武岩显微镜图像（放大倍数 50） 

Fig. 2 Microscope images of Chifeng basalt (Magnification of 50 times, columns at left side, middle and right sides are obtained using  

..plane-polarised light, cross-polarised light and reflected light) 

强微波吸收类矿物[27-28]，导致玄武岩具有较强的微波

吸收能力。 
制备 φ 50 mm×100 mm和 φ 50 mm×50 mm两种

规格的圆柱形试样，对试样上下端面进行打磨处理，

两端面平整度偏差在 0.05 mm以内，轴向垂直度不超
过 0.001 rad。对制备好的试样在电烘干箱里以 110℃
烘干 48 h，冷却至室温后进行波速和密度测量。所有
试样均从同一岩块上取得，以降低试验结果的离散性，

保证试验结果的可对比性。 
1.2  试验装置与方法 

谐振腔是微波的一个运作空间，微波在谐振腔体

内的反射，使得谐振腔内形成多种工作模式。谐振腔

内的工作模式越多，电磁场的分布结构就越多，谐振

腔内的微波能分布也就越均匀，对材料的加热也就更

均匀。微波加热试验采用频率 2.45 GHz的连续波多模
谐振腔[18，27]，功率 0～6 kW可调。该装置主要由多源
微波发生器（由 6个 1 kW的磁控管组成）、矩形传输
波导（WR430，尺寸为 109.2 mm×54.6 mm）和矩形
谐振腔（490 mm×490 mm×490 mm）组成。该装置
的工作原理为：微波发生器产生的连续波微波能量由

矩形波导传输到微波谐振腔，被岩石材料吸收后，微

波能转化为热能。 
设置 3种不同的功率（1，3，5 kW）对试样进行

微波加热，由于不同功率下试样崩开破碎的时间不同

（对于同一规格的试样，微波功率越高，试样崩开需

要的时间越短），为了能够进行强度测试，设置微波加

热时间小于试样崩开破碎的时间（表 1）。微波加热、
波速和强度测试均进行 3 次重复试验，试验结果为 3
次重复试验的平均值。 

采用日本 NEC Avio公司的 R500EX-Pro（测温量
程为-40-2000℃，帧频 30 Hz）红外热像仪对试样表
面的温度分布进行测量。通过微波腔体内置的红外测

温传感器可得到微波加热过程试样上表面近似中心位

置的实时温度。微波加热和温度分布测试方法：每次

试验将一个试样放置于微波腔体内的莫来石（弱微波

吸收材料）垫块上，按照设置的功率和照射时间对试

样进行加热，微波加热后立即打开微波腔体的炉门进

行红外热成像仪温度分布测试。从而获得不同照射时

间时试样表面的温度分布，通过后处理，可得到试样

表面的最高温度、最低温度和平均温度等。 
表 1 玄武岩微波加热及单轴压缩强度测试试验方案 

Table 1 Test scheme of microwave heating and uniaxial  

..compression strength of basalt 

微波功率/kW 照射时间/s 

1 0, 30, 60, 90, 180, 210, 300 

3 0, 15, 30, 45, 60, 75, 90 

5 0, 5, 10, 15, 20, 25, 30 

对未进行微波处理和微波处理后的试样分别进行

P波波速和强度测试（单轴压缩强度测试方案见表 1）。
规格 φ 50 mm×100 mm的圆柱形试样用于进行单轴压
缩强度测试，规格φ 50 mm×50 mm的圆柱形试样用于
进行巴西劈裂和点荷载强度测试，测试方法按照国际

岩石力学学会（ISRM）建议的试验方法[29-31]。对微波

照射后的试样，在常温常压下冷却至室温后进行波速

和强度测试。该玄武岩试样在未进行微波处理时的基

本力学参数如表 2[17]所示（平均 P波波速和平均密度
是由 56个样品测试获得的，单轴压缩强度、巴西劈裂
强度和点荷载强度是由 5次重复试验获得的）。 

表 2 玄武岩试样基本力学参数
[17]
 

Table 2 Basic mechanical parameters of basalt samples 

P波波速

/(m·s-1) 
平均密度

/(g·cm-3) 

单轴压缩强

度/MPa 

巴西劈裂强

度/MPa 

点荷载强

度/MPa 

5900 2.91 282.50 15.60 11.61 
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1.3  介电特性 

通常采用材料的介电特性（介电常数、损耗因子

和损耗正切）来反映介质材料的微波特性，即材料吸

收微波后将微波能转化为热量的能力。由于有些矿物

存在制样困难的问题，不能采用合适的方法来测量它

们的介电特性，可通过矿物的升温特性直接反映其微

波吸收能力[27-28]。 
相对介电常数 ε用来表征介质材料的介电性质，

复数介电常数表示为 
i'ε ε ε ′′= −   。              (1) 

式中  ε ′为复数介电常数的实部，即通常所说的介电
常数，用来表征电介质极化和储存能量的能力；ε ′′为
复数介电常数的虚部，又称损耗因子，用来表征电介

质将储存的能量转化为热能能力。 
损耗正切 tanδ 为复介电常数虚部( ε ′′ )与实部( ε ′ )

的比值，用来表征电介质储存能量并将其转化为热量

的能力： 

tan =
ε

δ
ε

′

′

′
  。             (2) 

微波照射岩石后，岩石吸收微波能量转换为岩石

的热能，导致岩石温度升高。岩石升温后，岩石内矿

物成分发生体积膨胀，导致岩石内部产生损伤和破裂。

由于不同矿物成分介电特性的不同，导致不同矿物成

分具有不同的微波敏感性；由于不同矿物成分热膨胀

系数不同，导致不同岩石产生不同的热膨胀。因此，

岩石的升温特性取决于岩石内各矿物成分的综合介电

特性，致裂效果取决于岩石内各矿物的升温特性和热

膨胀性。 
本文采用型号为 Keysight E5063A的矢量网络分

析仪（频率范围为 100 kHz～18 GHz）测试玄武岩试
样的介电特性。采用测试方法为同轴传输线法，将试

样制成外径 7 mm、内径 3 mm、厚度 10 mm的圆环状
试样（非石蜡与岩石粉末的混合试样）。分别对未照射

微波和不同照射时间后（功率 5 kW，照射时间分别为
10，20，30 s）的试样进行测试。 
1.4  普氏坚固性与凿岩比功 

岩石坚固性是评判岩石破碎难易程度的指标，是

岩石在各种破坏条件下抵抗各种外力的能力，也是采

矿工程最基本的概念之一[32]。岩石越坚固，抵抗外力

的能力越强。1972年，普洛托奇雅可诺夫把岩石普氏
坚固性定义为[33] 

+10 +10 + 
600 120

R ' R 'f =
σ

σ σ   ，      (3) 

式中， f
σ
为普氏坚固性系数，R 为试样的抗压强度

（MPa）， 'σ 为岩块的抗压裂强度（MPa）[33]， 

0 67.

' P
q
γ

σ
 

=  
 

  ，            (4) 

其中，γ 为岩石的重度（g/cm3），q为岩块重量（g），
P为压裂荷载（kN），这里采用巴西劈裂荷载。 
在冲击理论中，凿岩比功是指在冲击凿入作用下

破碎单位体积岩石所需要的能量，是采用凿岩爆破法

破岩中的基本概念之一，既可衡量工具的凿岩效果，

又可反映岩石对某种工具的抗凿碎能力。凿岩比功和

点荷载强度的经验关系为[32] 

SA =a Iα   ，                (5) 
式中，α 为凿岩比功（MPa），a为修正系数，经验值
为 3.5～4.5，这里取 4，ISA为点荷载强度

[32]， 

SA  = P'
I

A
  ，                (6) 

式中，P'为试样断裂时的临界荷载（kN），A为两压头
间试样的横截面积（m2）。 

2  试验结果 
2.1  致裂效果 

玄武岩的主要成分为斜长石、辉石和橄榄石，其

中辉石为强微波吸收类矿物[27]，橄榄石为强热膨胀性

矿物[17]。辉石吸收微波能后，将微波能转化为热能，

导致岩石温度升高，橄榄石升温后产生较强的热膨胀

作用，使岩石内部产生微裂纹，甚至使岩石崩开破碎。

微波照射后，玄武岩试样表面能观察到明显的裂纹扩

展，随着微波照射时间的增加，试样发生崩开破碎，

试验过程中能够听到试样崩开的碎块弹射到微波腔体

壁上撞击的声音。微波功率越高，试样崩开所需要的

时间越短。以高 100 mm的圆柱形试样为例，功率 1 kW
时，试样崩开时间约为 320 s；功率 3 kW时，试样崩
开时间约为 100 s；功率 5 kW时，试样崩开时间约为
50 s。由于高度 100 mm圆柱形试样的体积大于高度
50 mm的圆柱形试样，导致高 100 mm的圆柱形试样
崩开破碎的时间大于高 50 mm的圆柱形试样。这是由
于功率一定时，试样体积越大，单位体积试样内获得

的功率密度越小。 
微波功率一定时，照射时间越长，试样表面产生

的裂纹越发育，试样崩开后碎块的块度越均匀。功率

5 kW 条件下两种规格圆柱形试样的微波致裂效果如

图 3所示，微波照射 10 s时，高 100 mm的圆柱形试
样表面没有观察到明显的裂纹。照射时间为 20，30，
40 s时，试样表面的裂纹扩展基本贯穿了整个试样。
试样两端面的裂纹扩展以近似圆心位置呈放射状，裂

纹从试样端面延伸到圆柱面，圆柱面上的主裂纹近似

平行于圆柱母线，主裂纹上有分支裂纹，主裂纹和分
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图 3 两种规格圆柱形玄武岩试样微波致裂效果 

Fig. 3 Effects of microwave-induced fracturing of two types of cylindrical basalt samples 

图 4 两种规格圆柱形玄武岩试样表面温度分布(室温 16℃，十字光标指最高温度所在位置) 

Fig. 4 Surface temperature distribution of two types of cylindrical basalt samples (room temperature of 16℃, and cross cursor referring to 

location of maximum temperature) 

支裂纹贯穿整个试样表面。照射时间 50 s时，高 100 
mm 圆柱形试样的上端部发生了一块破裂，随着照射
时间继续增加（照射时间 60 s），试样的破裂程度更加
严重。高 50 mm的圆柱形试样在微波照射 40 s时发生
了崩开破碎，随着照射时间的增加（照射时间 50，60 
s），试样崩开后碎块的数量越多，破碎的块度也越均
匀（图 3（b））。 

2.2  升温特性 

由红外热成像仪获得的两种规格圆柱形试样在不

同照射时间试样表面温度分布如图 4所示，试样表面
温度呈区域性不均匀分布状态（图 4），而非均匀分布
状态。微波照射时间越长，试样的表面温度越高。高

100 mm的圆柱形试样在微波照射 50 s时发生崩开，
试样断口处的温度高于试样的表面温度（断口处的最
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图 5 两种规格圆柱形玄武岩试样上表面近似中心位置表面温度与照射时间关系 

Fig. 5 Relationship between surface temperature and exposure time at approximate center position of upper surface of cylindrical basalt  

.samples with two specifications 

     
图 6 不同照射时间下玄武岩试样的介电特性(介电常数、损耗.因子和损耗正切) 

Fig. 6 Dielectric properties (dielectric constant, loss factor, and loss tangent) of Chifeng basalt after different exposure time (frequency  

.range of 0.5 GHz to 18 GHz) 

高温度为 314.7℃，其它位置的表面温度最高约为
250℃），说明试样内部温度高于试样的表面温度，这
和之前的研究结果一致[17]。照射时间为 60 s时，崩开
的端口处最高温度为 331.7℃，初始状态为竖直放置的
试样由于崩开碎块的相互作用力而倒置在微波腔体的

垫块上，崩开的碎块散落在微波腔体内（图 4（a））。
高 50 mm 的圆柱形试样，在微波照射时间超过 40 s
后发生崩开破碎，照射时间为 40，50，60 s时，断口
处的最高温度分别为 310.8℃，345.9℃，439.5℃。由
于试样崩开的块度较为均匀，导致试样主体从莫来石

垫块上崩落（图 4（b））。 
3 种功率下测到试样表面温度与时间的关系如图

5所示。高 100 mm圆柱形试样，在功率 1 kW时前 5 
min 试样表面温度与时间成近似直线关系，之后升温
速率逐渐降低，然后趋于稳定，功率 3 kW和 5 kW时，
试样分别在加热至 100 s左右和 50 s左右时发生崩开
破坏，崩开时伴随响声，能听到崩开的试样碎块弹射

到微波炉壁上的声音。总的来说，试样表面温度与照射

时间成线性增加关系；微波功率越高，升温速率越大；

大尺寸试样的升温速率低于小尺寸试样的升温速率。 
两种规格试样在 3种微波功率下起裂和崩裂的临

界时间和临界温度（临界时间和临界温度均为 3个试
样的平均值，临界温度为试样表面的平均温度）如表

3 所示。微波功率越大，试样起裂和崩裂的临界时间
越短，起裂和崩裂的临界温度越低。这是由于微波功

率越大，单位体积的岩石在单位时间内吸收的微波能

量越多，岩石内产生的热膨胀应力在较短时间内就达

到了试样起裂和崩裂的临界应力。起裂和崩裂的临界

温度低，是由于在较短时间内试样内部的高温还没有

传递到试样表面。 
表 3 不同规格试样在不同功率条件下起裂和崩裂的临界时间 

和临界温度 

Table 3 Critical time and temperature of cracking and bursting of  

samples with different specifications under different  

microwave powers 
起裂 崩裂 

试样规格
/mm 

功率
/kW 临界时

间/s 
临界温

度/℃ 
临界时

间/s 
临界温

度/℃ 
1 31 48.7 320 230.4 
3 19 58.7 100 210.5 φ 50×100 
5 11 44.3 50 160.3 
1 26 36.4 306 220.5 
3 14 51.5 93 205.6 φ 50×50 
5 6 39.6 38 151.2 
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采用同轴传输线法测得的不同照射时间后玄武岩

的介电特性（介电常数 ε ′、损耗因子 ε ′′和损耗正切
tanδ）如图 6所示。在 100 kHz～18 GHz频率范围内，
玄武岩试样的介电特性随频率具有一定的频散现象。

在频率 2.45 GHz时，在功率 5 kW条件下，玄武岩的
介电常数随微波照射时间增加发生了一定程度的降

低，损耗因子先升高后降低。在未照射微波时的介电

常数 ε ′、损耗因子ε ′′和损耗正切 tanδ分别为 5.8，0.6
和 0.10（昆明砂岩和北山花岗岩分别为 4.3，0.18，0.04
与 4.0，0.06，0.02），这个数值是偏高的，说明该玄
武岩材料具有较强的储存能量和将微波能转化为热量

的能力。具有较强的介电特性是该玄武岩具有较高升

温特性的本质原因。 
2.3  强度折减 

在相当长的时间里，材料力学中把强度极限作为

岩石破碎的判据。3种微波功率下，玄武岩的强度(单
轴压缩强度、巴西劈裂强度和点荷载强度)都随照射时
间的增加而有不同程度的降低，与照射时间近似成线

性降低关系，且微波功率越高，强度降低的越快（通

过 3条曲线的斜率判断）。例如在功率 1 kW和 3 kW，
照射时间 60 s时，单轴压缩强度分别降低了 8%和 18%
（图 7），巴西劈裂强度分别降低了 4%和 31%，点荷
载强度分别降低了 27%和 51%[17]。两种规格玄武岩试

样的 P波波速均发生了一定程度的降低。微波照射时
间越长，波速降低的程度越大；微波功率越高，波速

降低的越快。微波照射后试样波速的降低，说明微波

照射使试样内部产生了微裂隙。微波功率越大，照射

时间越长，试样内的裂隙发育程度越严重。 

图 7 3种微波功率下玄武岩单轴压缩强度与微波照射时间关系 

Fig. 7 Relationship between uniaxial compression strength and  

   exposure time of basalt samples for three power levels 

功率 5 kW条件下，由超景深显微镜观察到的玄
武岩试样内部微观裂纹扩展情况如图 8所示。微波照
射后，试样内部发生了沿晶断裂和穿晶断裂。该玄武

岩的主要矿物成分为斜长石、辉石和橄榄石，辉石呈

细小颗粒分布于橄榄石颗粒周围。值得注意的是，穿

晶断裂主要发生在橄榄石颗粒内部，沿晶断裂主要发

生在橄榄石和其它矿物之间，这些穿晶断裂和沿晶断

裂沿着橄榄石拓展与连通，形成宏观裂纹。这是由于

辉石为强微波吸收性矿物[27]，橄榄石为强热膨胀性矿

物[34]。照射微波后，辉石吸收微波产生大量的热量，

热量传递给橄榄石，产生较强的热膨胀。因此，由于 

图 8 微波照射前后玄武岩试样内部微观裂纹扩展情况(放大 300倍) 

Fig. 8 Microscopic crack growth in basalt samples before and after microwave irradiation (magnification of 300times) 
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该玄武岩含有强微波吸收性矿物（辉石）和强热膨胀

性矿物（橄榄石），导致其具有较强的微波致裂效果。

强微波吸收性矿物提供热量，强热膨胀性矿物提供热

膨胀作用。这也是不同种类岩石具有不同致裂效果的

原因，如果只含有强微波吸收性矿物，不含强热膨胀

性矿物，那么微波照射后岩石发生熔融，例如 Austral
黑色辉长岩[26]。 
2.4  普氏坚固性与凿岩比功 

由式（3），（4）计算得到的不同微波功率和照射
时间下玄武岩的普氏坚固性系数如图 9 所示，3 种微
波功率下，玄武岩普氏坚固性系数都随照射时间增加

而有不同程度的降低，与照射时间成近似线性降低关

系。照射时间越长，普氏坚固性系数下降的程度越大； 
微波功率越高，普氏坚固性系数下降的越快。3 种功
率下普氏坚固性系数都降低了一个级别，由最坚固降

低为很坚固。这说明微波照射能够降低岩石的坚固性，

即降低岩石抵抗外力的能力，如抗钻性、抗爆性等。 

 

图 9 3种功率条件下玄武岩普氏坚固性系数与照射时间关系 

Fig. 9 Protodyakonov coefficient of basalt vs. exposure time under 

..three power levels 

 

图 10 3种功率条件下玄武岩凿岩比功与照射时间关系 

Fig. 10 Rock crushing work ratio of basalt vs. exposure time under  

three power levels 

由式（3），（4）计算得到的不同微波功率和照射

时间下的玄武岩的凿岩比功计算结果如图 10所示。凿
岩比功的计算结果与点荷载强度具有相似的发展规

律，凿岩比功随微波照射时间近似成线性降低关系。3
种微波功率下，凿岩比功都发生了显著的降低，照射

时间越长，凿岩比功下降的成都越大；微波功率越高，

凿岩比功下降的越快。这说明采用微波照射能够显著

降低岩石对凿岩工具的抗凿碎能力，即显著降低岩石

破碎时所需要的能量。 
 

3  结    论 
（1）试样表面温度分布呈不均匀分布状态，试样

上某一点的温度与照射时间近似成线性增加关系。微

波功率越高，试样升温越快，小尺寸试样的升温速率

大于大尺寸试样。试样崩开后，测到的最高温度发生

了急剧升高，说明试样内部温度高于试验表面温度。 
（2）微波照射后，试样表面有裂纹产生，然后发

生崩开破碎。由于功率一定时，小尺寸试样获得的功

率密度大于大尺寸试样，导致小尺寸试样崩开破碎的

时间小于大尺寸试样。微波功率越高，试样崩开时的

时间越短；照射时间越长，试样崩开的块数越多，块

度越均匀。 
（3）具有较强的升温特性和热膨胀性导致岩石具

有较好的微波致裂效果。强微波吸收性矿物吸收微波

后产生热量，强热膨胀性矿物在热量的作用下产生热

膨胀作用使岩石致裂。沿晶断裂和穿晶断裂以及宏观

裂纹的产生，是岩石强度和波速降低的本质原因。 
（4）微波照射后，岩石的普氏坚固性和凿岩比功

均发生了一定程度的降低，且微波功率越高，照射时

间越长，普氏坚固性和凿岩比功降低的程度越大。说

明微波照射能够有效降低岩石的坚固性和岩石对凿岩

工具的抗凿碎能力，降低岩石破碎时所需要的能量。 
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地层塌陷作用下埋地管道光纤监测试验研究 
王德洋

1
，朱鸿鹄

*1，2
，吴海颖

1
，朱  宝

1
，施  斌

1
 

(1. 南京大学地球科学与工程学院，江苏 南京 210023；2. 南京大学（苏州）高新技术研究院，江苏 苏州 215123) 

摘  要：目前，由于地层塌陷引起的埋地管道突发性事故时有发生，然而国内外关于这方面的研究相对滞后，尚无相

关理论预测地面沉陷过程中管道及周边土体的受力变形规律。通过基于光纤布拉格光栅（FBG）的模型试验，研究了
地层塌陷时管道的受力特征及土层的沉降分布规律，并推导提出了由光纤应变测值计算管道弯矩的方法。试验结果表

明：①随着塌陷体积的增加，埋地管道呈现出顶底逐渐受压和侧边受拉的应变状态；②根据埋设在土体中的 FBG应变
读数可以将土体变形发展分为应力重分布阶段、土体蠕变压缩阶段和塌陷后的稳定阶段 3 个阶段；③地面沉降符合修
正高斯分布曲线，在此基础上建立了光纤水平向应变与地面沉降变形之间的数学模型，并对比分析了理论计算值与试

验值，发现二者具有良好的一致性。该研究为埋地管道安全性评估和灾变预警提供了一种新的思路和方法。 
关键词：光纤布拉格光栅（FBG）；埋地管道；光纤传感技术；地层塌陷；地面沉降 
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Experimental study on buried pipeline instrumented with fiber optic               
sensors under ground collapse 
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(1. School of Earth Sciences and Engineering, Nanjing University, Nanjing 210023, China; 2. Nanjing University High-Tech Institute at 

Suzhou, Suzhou 215123, China) 

Abstract: In recent years, the pipeline accidents caused by ground collapse are frequently reported. However, the relevant 

studies are still lagging behind, and there are few theories to predict the deformation and mechanical characteristics of buried 

pipelines and surrounding soils in the process of ground settlement and collapse. In this study, the stress state of the pipeline 

and soil settlements during ground collapse are investigated through fiber Bragg grating (FBG)-based model tests, and the 

method for calculating the bending moment of the pipeline using fiber-optic strain measurements is derived. The test results 

show that: (1) The compressive strains accumulate on the pipeline top and bottom with the increase of collapse volume, and 

both the pipeline sidewalls are in the strain state of tension. (2) According to the FBG strain monitoring results, the 

development of soil deformation can be divided into three stages, i.e., the stress redistribution stage, the creep compression 

stage and the stability stage after collapse. (3) The ground settlement pattern fits well with the modified Gaussian distribution. 

On this basis, the mathematical model between the horizontal strain measured by the fiber optic sensors and the ground 

settlement is established. At the same time, the results of theoretical calculation and experimental data are compared, and they 

appear to agree well with each other. This work provides a new approach to effectively evaluate the safety and implement 

hazard warning of buried pipelines. 

Key words: fiber Bragg grating; buried pipeline; fiber optic sensing; stratum collapse; ground settlement 

0  引    言 
埋地管道作为水、原油和天然气等的主要运输方

式，一旦发生破损、失效，将导致沿线地区出现火灾、

环境污染或工程事故。大量研究表明，地层沉降、塌

陷是导致埋地管道破坏的重要原因之一[1]。据统计，

中国每年出现的与地层塌陷相关的地下管道事故频率

超过 5.6次/d，直接和间接经济损失分别高达约 50亿
元和 400 亿元[2]。因此，有必要深入研究地层塌陷作
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用下埋地管道的力学特性及地层变形规律。 
关于地层塌陷对埋地管道的影响，国内外学者已

开展了一系列研究。张土乔等[3]基于 Winkler 弹性地
基梁理论，对地基差异沉降下的管道纵向力学特性进

行了理论分析，提出管道变形、剪力和弯矩的计算方

法。巨玉文等[4]通过模型试验和数值模拟，探究了埋

地管道在地面塌陷作用下的变形特征，提出了预防地

面塌陷造成管道事故的工程建议。周敏等[5]利用室内

大型模型试验，重点研究了地层沉陷引起的 HDPE管
道受力及上覆土层的沉降特征。Wang等[6]针对隧道施

工引起的地层沉降，研究了 HDPE管道的变形破坏特
征，其研究结果可为管道的变形控制及设计工作提供

理论指导。 以上这些工作为埋地管道力学性质的研究
起到了有益的推动作用。然而纵观目前管–土相互作

用的室内和现场试验研究，多采用电阻应变片、沉降

标、多点位移计等常规传感器。这类监测技术在使用

中普遍存在着精度低、误差大、数据采集效率低等问

题，同时还有一定的监测盲区。现场所获取的离散型

监测数据，无法全面反映管段位移、土体抗力及其随

时间发展的趋势，也很难从整体上捕捉埋地管道在复

杂工程地质环境下长期累积的损伤信息。因此，这大

大制约了埋地管道安全性的准确预测和评估。 
2000年来，岩土工程光纤感测技术得到了飞速的

发展，其中准分布式光纤布拉格光栅（FBG）技术和
全分布式布里渊光时域分析（BOTDA）技术在工程中
应用较多。光纤传感器具有高精度、全实时、耐腐蚀

及抗电磁干扰等优势，在众多的工程领域中得到了好

评[7-10]，一些学者近年来开始尝试将之应用于解决埋

地管道的监测难题[11]。Simpson等[12]在室内模型试验

中，将光纤沿环向和径向布设在管道上，以监测管道

整体和管周土体的应变、位移等时空分布信息。Cauchi
等[13]用光纤感测技术探测了埋地管道在地震作用下

的动态响应。在国内，关于管道光纤监测技术的研究

还处于萌芽阶段，这些研究中宏观描述的多，定量研

究的少，尤其对管道实测数据的深入挖掘更是鲜见。 
本文开展了室内模型试验，通过水囊排水法模拟

地层塌陷的形成，基于光纤感测技术获取塌陷过程中

管道应变及地面沉降的变化规律。在此基础上，提出

了基于光纤应变测值的管道弯矩计算方法，并建立了

地面沉降和光纤测值之间的数学模型，为埋地管道监

测预警提供了一种新的思路和方法。 

1  试验设计 
1.1  试验材料 

本次模型试验中的土样取自南京市栖霞区仙林大

学城某工地，其不均匀系数 Cu=1.61，曲率系数
Cc=1.06。根据土的工程分类标准（GB/T 50145—
2007），试验用土为级配不良的细砂，干密度=1.6 
g/cm3，含水率=4.0%，最大孔隙比 emax=0.878，最小
孔隙比 emin= 0.579，填筑密度=1.46 g/cm3。 

试验研究中采用的模型箱由亚克力、铝合金板制

成，其外部尺寸为 500 mm×250 mm×500 mm。埋地
管道为 PVC材料，其外径为 100 mm，壁厚为 2.5 mm，
弹性模量为 1.25 GPa。在试验中，采用 FBG应变传感
器监测管道的受力变形以及管周土体的沉降变形。如

图 1所示，在管道外壁的 A，B，C，D 4点处布设 4
个串联的 FBG应变传感器，在管道正上方和正下方、
距离管表面 5 cm处的土体中各埋设了一串 FBG应变
传感器（标记为 H1，H2），每串上有 5个光栅。这些
传感器均由苏州南智传感科技有限公司提供，其栅长

为 15 mm，直径为 250 μm。 
本试验利用水囊排水法精确控制管道下部土体

的塌陷体积。在模型填筑前，紧贴模型箱底板放置一

个水囊，水囊充水体积为 1800 mL，充水后高度约 3 
cm。然后分层填筑砂土、埋设管道，静置 2 h后开始
试验。 

 

图 1 管道模型试验装置示意图 

Fig. 1 Setup of model tests on pipeline 

1.2  试验方案 

在整个试验过程中，水囊排水的速度控制为约 40 
mL/min。采用 A01C型光纤光栅解调仪自动采集 FBG
波长读数，其波长分辨率为 1 pm，重复性为±3 pm。
同时，将数码相机置于模型箱正前方连续拍摄照片，

采用粒子图像测速（PIV）技术获取管道周边土体的
变形。图 2为利用英国剑桥大学开发的 Geo-PIV软件
分析得到的管周土体变形过程，据此可以得到地表沉

降分布曲线。 
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图 2 Geo-PIV计算得到的土体位移场云图 

Fig. 2 Contours of soil displacements calculated by Geo-PIV  

2  结果分析及讨论 
2.1  土体变形监测结果 

以下首先分析管道下方土体中的 FBG光纤串 H2
的读数。从应变监测数据可以看出，土体变形发展经

历了，即应力重分布阶段（阶段Ⅰ）、土体蠕变压缩阶

段（阶段Ⅱ）和塌陷后的稳定阶段（阶段Ⅲ）3 个阶
段，如图 3所示。图中拉应变为正，压应变为负。 

 

图 3 H2位置处的 FBG传感器应变测值 

Fig. 3 Strains measured by FBG sensors at H2 location 

（1）当时间 t=0～500 s，随着水囊排水量的增加，
水囊对上覆土体的托力减小，土体在卸荷作用下有逐

渐向下移动的趋势。然而，布设在 H2位置处的 FBG
传感器读数非常小。这是由于具有一定含水率的砂土

颗粒之间存在一定的黏聚力，土体在局部变形时形成

了稳定的隐伏土洞。由于土拱效应，变形尚未传递到

管道周边，使得该阶段中管道下方土体中埋设的 FBG
传感器没有明显的反应。 

（2）当时间 t=500～2000 s，随着塌陷范围进一
步增加，管道下方的土体发生了明显的陷落，地面沉

降加剧。在张拉应力作用下，表层土体出现了细微开

裂的现象。分析此阶段 FBG传感器的应变读数，可以
发现，管道下方的 5个 FBG传感器测值在这一阶段均
有明显的变化。FBG1 和 FBG5 是对称分布在靠近模
型箱侧壁的两个传感器，其读数反映该处土体在此阶

段一直处于受拉状态。理论上来说，传感器 FBG1和
FBG5 的读数应该完全一致。因铺设工艺、试验条件
等限制，两个传感器的应变分布并不是完全对称，这

在塌陷引起的土体蠕动压密情况下更加明显。随着水

囊的不断排水，土体进一步垮塌，布设在水囊正上方

的传感器 FBG2、FBG3和 FBG4由受压转变为受拉状
态。这一现象表明，刚开始由于管道的存在，使得管

侧的土体向水囊方向滑移造成了光纤局部受压；但是

随着水囊排水体积的进一步增加，土中应力发生调整，

出现了较为明显的竖向位移，这使得 FBG传感器测到
了很大的拉应变。值得注意的是，从阶段 I 过渡到阶
段Ⅱ时，FBG应变读数有突变现象。这一监测结果表
明，光纤传感器可以实时地捕捉到由于地下塌陷而造

成的突发性地面沉降。 
（3）t=2000～3600 s的阶段可称为塌陷后的稳定

阶段。在此阶段内 FBG传感器的监测值趋于稳定，且
FBG 拉应变值的大小为 FBG4>FBG3>FBG2>FBG5> 
FBG1。理论上应该为 FBG3值最大，但是由于塌陷情
况下周边土体应变场的复杂性，应变峰值区域与中心

位置处有一定偏差。 
图 4为埋设于管道上方 5 cm处的 FBG串 H1的

应变读数，对其分析可得到以下认识： 
（1）由于水囊排水造成的地下塌陷引起土层的

应力重分布，从而造成了管道及周边土体应变的变化。

根据管道上方埋设的 FBG 测值，同样可以划分为 3个
阶段，并且和 H2 光纤的结果具有良好的一致性。需
要指出的是，管道上方的应变读数在阶段Ⅰ基本为零。

其原因如下：管道下方土体塌陷引起的地面沉降使管

道周边的土压力重新分布，同时也增加了管道的抵抗

变形能力，即形成了“管–土相互作用系统”。在这一

过程中，管道上方填土的部分重量被转移至管侧土体

中，使得管道上方土体应变基本不变。 
（2）与之前的分析结果一样，管道上方的 FBG

传感器读数在 t=500 s时发生了突变现象，预示着进入
了阶段Ⅱ。这种突变效应表明，地下塌陷造成上部土
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体变形破坏是一个应变逐渐累积的过程。随着下方土

体的持续垮塌，使得上覆土层的原有应力场在很短时

间内失去平衡，在地表出现突然的塌陷。 
（3）经过对同一土层内的 FBG监测结果对比分

析后发现，管体正上方的 FBG3传感器受到很大的压
应变，而靠近模型箱边界处的传感器 FBG1、FBG5
测值变化幅度最小。这是由于土体沉降变形的局部化

造成的。在模型试验中观测到，地表中心点处的沉降

量最大，靠近两侧逐渐减小。 

图 4 H1位置处的 FBG传感器应变测值 

Fig. 4 Strains measured by FBG sensors at H1 location 

2.2  管道受力监测结果 

图 5是整个地层塌陷过程中埋地管道外壁的应变
监测结果。试验结果表明，管体受力有如下的规律： 

（1）随着水囊排水体积的增大，管道侧壁上的
FBG应变测值刚开始接近于零，即处在阶段Ⅰ；到 t= 
0～500 s时突增，进入阶段Ⅱ，之后应变绝对值总体
上呈现逐渐增大的趋势。在完全塌陷后的稳定阶段，

管体应变绝对值略有减小。这说明，地下塌陷引起的

应力扩散造成管道和周边土体的受力变形特征具有一

致性。 
（2）在试验过程中，管道外壁顶、底侧基本处

于受拉状态，而在左、右两侧处于受压状态。这说明

在地层塌陷作用下，管道上方土体的部分重量被转移

到管侧土体，使得管道环向发生较大的应力调整。从

图 5中可以看到，管底的应变明显大于管顶，其最大
值超过 200 µε。这主要是由于管道下方土体的塌陷形
成脱空，使得管底土压力大幅下降，这种作用使得管

底出现明显增大的拉应变。 
从以上分析可以看出，FBG传感器非常灵敏地感

测到了管道及周边土体在地层塌陷条件下的变形特

征。试验结果显示，不管是土中埋设的 FBG还是管道
上黏贴的 FBG，其读数变化均可以划分为 3个阶段。
这为进一步认识由于岩溶等原因造成地下塌陷，从而

引发管道破裂事故的内在机理，提供了一种新的视角。 

图 5 管道上 FBG的应变测值曲线 
Fig. 5 Strains measured by FBG sensors on pipeline 

2.3  管–土相互作用计算模型 

为了实现管道事故的预警预报，需要根据光纤监

测数据推算管道的实时受力状态。模型试验中的实测

数据显示，管道在地层塌陷引起的应力重分布作用下

发生明显的变形，总体呈“椭圆形”，如图 6所示。 

 

图 6 地层塌陷前后埋地管道形状对比图 

Fig. 6 Comparison of buried pipeline shapes before and after  

ground collapse 

如前所述，模型试验结果显示，塌陷过程中管底

测得的应变最大，为此取该处的最大应变值作为问题

的切入点，同时假定管周的应力为对称分布。如图 7
所示，对于柔性环状结构物，在自重应力和附加应力

的作用下，其径向应力可分为均匀分布的径向应力和

椭圆形分布的径向应力两部分；在分析地层塌陷造成

的附加应力时，可以忽略前者，即令 Δx=Δy= ∆ [14]。 

图 7 管道的应力分布示意图 

Fig. 7 Diagram of stress distribution of a buried pipeline 

考虑在椭圆形分布的径向应力作用下，管道发生

了弹性变形，并处于纯剪状态。根据几何关系可求得

管道外壁 A，B 点的应变。管道变形可以用以下椭圆
方程描述： 
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2 2

2 2 1x y
a b

+ =   ，            (1) 

式中，a，b为变形后椭圆的中性轴截距， 

m /2a r +Δ=   ，           (2) 

m / 2b r Δ= −   ，          (3) 

其中， mr 为管道内半径和外半径的平均值。 
根据几何关系，可得到 A，B两点的曲率变化量 

m
A 2 2

m m m

(6 )1d
(2 )
Δ r +Δbk

a r r r +Δ
= − = −   ，  (4) 

m
B 2 2

m m m

(6 )1d
(2 )

Δ r Δak
b r r r Δ

−
= − =

−
  。   (5) 

进一步可得 A，B两点应变量为 

( ) w ( )d / 2A B A Bt kε =   ，            (6) 

式中， wt 为管道的壁厚。 
由式（6）可知，A，B两点处位移和应变之间满

足： 

w m
A 2

m m

w m
B 2

m m

(6 )
2 (2 )

(6 )
2 (2 )

Δt r +Δ=  
r r +Δ

Δt r Δ=  
r r Δ

ε

ε

− 



− 
− 

，

。

           (7) 

对于发生椭圆形变形的结构物，其各点的径向位

移和最大位移、弯矩之间满足函数关系式： 

cos(2 )
2
Δy ϕ= −   ，          (8) 

2

2

d ( )
d

2y Ry M
EI

ϕ
ϕ

+ = −   。      (9) 

将式（7）代入式（8）中得 
3( ) cos(2 )EI ΔM
R D

ϕ ϕ =  
 

  。  (10) 

将应变和位移关系式（7）代入式（10）中得 
2 3 2

A m w m A m w w m

m A w

8 6 64 363( )
4 2

2r t r r t t rEIM
RD r t

ε ε
ϕ

ε
− − + +

= ⋅
+

 

cos(2 )ϕ   ，                       (11a) 

2 3 2 2
A m w A m w w m

m A w

8 6 64 363( )
4 2
mr t r r t t rEIM

RD r t
ε ε

ϕ
ε

+ − +
= ⋅

+
 

cos(2 )ϕ   。                        (11b) 

上式表明，在假设管道发生椭圆形变形的条件

下，管道上任意点的弯矩可由 A或 B点的应变求出。 
2.4  光纤应变和地面沉降特征曲线的关系模型构建 

地层塌陷引起的地面沉降槽形状一般符合高斯

正态分布。本文用 Klar提出的修正高斯曲线公式对模
型试验中测得的地表沉降进行拟合，该表达式为[15] 

     2 max( )

1 e
xα
i

nS x S

n +
 
 
 

=

−

  。     (12) 

式中  maxS 为地表沉降的最大位移量；i为沉降槽的宽 

度参数；n为沉降曲线的曲率参数， 2 1e 1
2 1

αn α
α

−
= +

+
，

其中α 为修正系数。表 1和图 8为不同试验阶段的拟 
合结果。 
表 1 修正高斯曲线公式的拟合参数及地表沉降最大值 

Table 1 Fitting parameters of modified Gaussian curve and  

maximum ground surface settlements 
Smax/mm 

试验阶段 n i/mm α  
实测 拟合 

Ⅰ 1.3 131.1 0.70 6.0 5.6 
Ⅱ 2.3 160.5 1.20 10.2 10.1 
Ⅲ 2.4 172.0 1.22 17.5 16.2 

图 8 不同阶段地表沉降拟合值与实测值的对比结果 

Fig. 8 Comparison of fitted and measured ground surface  

settlements in different stages 

采用 Klar 法拟合得到的地表沉降曲线不仅在曲
线分布规律上和实测结果接近，而且沉降槽宽度系数

及最大沉降量的发展规律也和试验相符合。从图 9可
以看出，地表沉降最大值与塌陷体积呈很好的相关关

系，且线性拟合系数接近 1/1000。在利用水囊排水模
拟地层塌陷的过程中，修正高斯公式可以较好地描述

地面沉降的特征。 

图 9 地表最大沉降拟合值与实测值的对比结果 

Fig. 9 Comparison of fitted and measured maximum ground  

surface settlements 

为了计算简便，式（12）中α 取 1/2，并将修正
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高斯型地面沉降模型简化为下式的最简单形式： 

max( ) e
2

2
x
iS x S

−
=   。         (13) 

当光纤被紧密地埋设在土体中时，将随着土体的

变形而被拉伸或压缩。如果变形协调性得以满足，则

光纤的变形特征和沉降曲线保持一致性。以下分析基

于光纤和地表变形均满足高斯型模型这一基本条件。 
如图 10 所示，理论上土体中光纤虽然发生了弯

曲变形，但为了分析方便仍然认为其符合材料的连续

均匀性假设，内力在截面上的分布是连续的。因此，

进一步得到光纤中心点处的轴向应变为 
2

2
L x=

x
ε

− ∆
∆

  ，             (14) 

式中，L 取为变形后的光纤单元长度， 2 x∆ 取为变形
前的光纤单元长度。 

图 10 埋地光纤变形受力示意图 

Fig. 10 Diagram of deformation and stress of buried optical fibers 

转换式（14）得到： 
2 ( 1)L x +ε= ∆   。         (15) 

根据微积分知识： 
21 ( ) d

x

x
L S x ' x

∆

−∆
= +∫   。     (16) 

将式（13）代入式（16）得 

2
max0

2 1 4 e d
2

2
-x

x 2 iL x S x
∆

= +∫   。   (17) 

当光纤和周边土体都发生小变形时，为了便于计

算参数 Smax，将单位长度内光纤的变形看作圆弧状。

假设此时A和B两点处的曲率半径和O点处曲率半径
相交于O′，如图 11，根据勾股定理可得 

    |O A′ |2 − |OO′ |2=OA2  ，     (18) 
即 

( )22 2
max( )R R S x− − = ∆   。   (19) 

又根据几何关系可得 

  (1 )sin xx R
R

ε∆ +
∆ =   。       (20) 

通过式（20）可求得 R值。 
通过以上分析可以得到式（17），（19）两个方

程，对这个微分方程组进行求解，便可得到高斯模型

的未知数 i和 maxS ，从而确定沉降特征曲线。本文基于

模型试验中的应变实测数据，使用 MATLAB 软件计
算得到了塌陷 3个阶段的 i和 maxS 值，如表 2所示。 

根据以上的分析可知，由光纤应变计算出的地表

沉降最大位移分别为 5.51，9.45，17.24 mm，和实测
值 6.0，10.02，17.50 mm基本相符。这说明，采用高
斯模型可以很好地反映地表沉降的分布趋势。 

表 2 由高斯模型计算的参数值 

Table 2 Calculated parameters of Gaussian model 
试验阶段 Smax/mm i/mm 
Ⅰ 5.51 25.6 
Ⅱ 9.45 26.7 
Ⅲ 17.24 30.4 

图 11 高斯模型沉降模型示意图 

Fig. 11 Schematic diagram of settlement model for Gaussian  

..model 

3  结    论 
本文基于 FBG感测技术，开展了埋地管道的模型

试验，研究了地层塌陷引起管道受力变形及地表沉降

的分布特征，通过对试验结果的分析得到如下 3点结
论。 
（1）将 FBG感测技术应用于埋地管道监测和安

全评估具有可行性。根据 FBG 监测结果，可将整个
试验过程分为应力重分布阶段、土体蠕变压缩阶段和

塌陷后的稳定阶段。 
（2）基于椭圆变形假定，给出了由光纤应变测值

计算管道弯矩分布的方法，为准确地预测和评估埋地

管道的安全性提供了一种新的途径。 
（3）模型试验中，地表沉降形态满足修正高斯模

型，在此基础上建立了光纤应变数据与沉降变形之间

的数学关系，由此得到了一种新的地表沉降计算方法。

该方法为分析地层塌陷引起的管道变形和破坏问题提

供了一种新的思路，具有一定的工程实践意义。 
需要指出的是，本文相关结论是基于室内小尺寸

模型试验得到的，存在一定的局限性，仍需在实际工

程中进一步验证。 
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软黏土地层基坑开挖对旁侧隧道影响离心模型试验研究 
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摘  要：为研究软黏土地层基坑开挖对旁侧隧道的影响，开展了相似比为 1∶120的离心模型试验。试验获得了基坑开
挖引起的地层不排水抗剪强度、土体孔隙水压力、隧道周围地层水平向土压力、地表沉降、隧道沉降和弯矩响应规律。

试验结果表明：①基坑底暴露导致坑底和隧道周围土体超孔压长时间演变，并伴随着隧道周围地层水平向土压力大小

和分布形式的持续变化；②基于竖向有效应力衰减程度的土体扰动度评价方法，发现位于坑底下方 0.3倍和 0.7倍开挖
深度处的土体扰动度分别达到了 0.33，0.21；③因既有隧道的约束作用，围护墙外侧地表沉降主要位于 Peck（1969年）
预测的地表沉降Ⅱ区；④基坑开挖完成后，地表沉降、隧道沉降和弯矩持续发展，开挖完成 815 d后隧道总沉降达到了
开挖期间沉降的 1.6倍。固结和蠕变变形是开挖卸载后隧道变形和内力持续发展的主要原因，实际工程中应尽量减少坑
底暴露时间。 
关键词：离心模型试验；基坑；隧道；软黏土；沉降 
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Abstract: The centrifuge modeling with a similarity ratio of 1∶120 is carried out to investigate the impacts of an excavation on 

a nearby tunnel in soft clayey strata. The responses of undrained shear strength, pore water pressures, horizontal earth pressures 

around the tunnel, ground settlements, tunnel settlements and bending moments are obtained. The test results show that: (1) The 

exposure of the excavation base leads to the continuous evolution of the excess pore water pressures of soils below the 

excavation base and around the tunnel, together with both the magnitude and distribution changes of horizontal earth pressures 

around the tunnel. (2) Using the effective vertical stress reduction ratio-based equation for soil disturbance degree (SDD), SDD 

of soils with vertical distances of 0.3 and 0.7 times the excavation depth below the excavation base are 0.33 and 0.21, 

respectively. (3) Due to the existing tunnel, the ground surface settlements behind the diaphragm wall mainly locate at Zone II 

predicted by Peck (1969). (4) After excavation, the ground surface settlements, tunnel settlements and bending moments 

develop continuously. The tunnel settlement at 815 days after excavation is 1.6 times that during excavation stage. The 

consolidation and creep may be the main reasons for the continuous development of tunnel deformations and internal forces 

after excavation, implying that the exposure time of the excavation base should be minimized in real projects. 
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0  引    言 
随着城市快速发展，地下空间开发程度越来越高，

各种工程近接施工变得非常普遍。其中，邻近既有隧

道的基坑开挖工程是目前常见的近接工程类型之一。

基坑开挖对周围土体产生卸荷作用，进而引起既有隧

道产生附加内力和变形。中国沿海地区广泛分布着海

湖相软黏土，如上海、天津、杭州等地。该区域软黏
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土具有孔隙比大、压缩性高、强度和渗透性低等特性。

因此，该区域基坑开挖对邻近隧道影响问题尤为突出。

例如，宁波地铁一号线某区间隧道在邻近大面积基坑

开挖影响下出现了管片开裂及渗漏等现象，严重威胁

到隧道结构安全[1]。另外，低渗透性软黏土地层中的

开挖工程会导致地层工后变形持续发展[2-3]。因此，揭

示软黏土地层基坑开挖对周围地层和旁侧隧道的影响

机理具有重要意义，特别是长期效应。 
目前，国内外学者对此问题的研究以有限元数值

分析[1,3-7]和模型试验[8-11]为主。数值分析方面，Chen
等[4]通过三维数值分析研究了深基坑开挖过程中隧道

变形和内力变化规律，比较了典型保护措施对控制既

有隧道变形和内力的有效性。郑刚等[5]建立了考虑土

体小应变刚度特性的有限元分析模型，研究了基坑施

工对坑外既有隧道变形影响规律，认为坑外隧道变形

的影响区可以简化成直角梯形，且坑外变形影响区范

围与围护结构水平位移有关。Dolezavola 等[6]通过二

维有限元模型分析了基坑开挖对下方隧道变形和内力

的影响规律。Shi等[7]通过三维有限元模型分析了圆形

地下室开挖直径和覆土厚度对下卧隧道变形的影响机

理。模型试验方面，Ng等[8]研究了干砂地层基坑开挖

对下卧及旁侧隧道内力和沉降的影响。Zheng 等[9]研

究了干砂地层基坑开挖对下卧隧道内力及周围土压力

的影响规律。陈仁朋等[10]通过离心模型试验研究了干

砂地层中隔断墙对控制基坑开挖引起的旁侧隧道内力

和变形的作用。然而，目前关于软黏土地层基坑开挖

对邻近隧道影响的离心模型试验研究还很少见，尤其

是基坑底暴露对地层和隧道的长期响应机制分析。 
本文开展了软黏土地层邻近既有隧道旁的基坑开

挖离心模型试验，获得了隧道结构和周围土体在基坑

开挖阶段和开挖完成后的变形和内力演变规律。 

1  离心模型试验方案 
因超重力加速度的作用，土工离心机特有的缩尺、

缩时效应可以在模型条件下还原较长时间的原型土应

力场变化。本次离心模型试验采用的是浙江大学

ZJU-400 土工离心机，该离心机有效旋转半径为 4.5 
m，吊篮有效容积 1.5 m×1.2 m×1.5 m，容量 400 g·t，
最大离心加速度 150g。本试验采用的离心加速度为
120g。离心模型试验中参数相似关系[11]如表 1所示。 
1.1  地基土 

本次试验选用马来西亚高岭土[12]制备软黏土地

基。地基土制备过程中将高岭土粉末与 1.5 倍液限的
水混合，在真空搅拌器中制成泥浆。随后，经过堆载

固结和离心机固结实现饱和高岭土模型地基的制备，

最终地基固结度达到 90%以上[13]。固结完成后的地基

土物理力学性质：相对密度 Gs=2.64，液限 wL=80.7%，
塑限 wP=36.5%，渗透系数 k=2.0×10-8 m/s，固结系数
cv=40 m2/a，内摩擦角 φ=23°，等向固结压缩系数
λ =0.244，临界应力状态比M=0.9，回弹系数 k=0.053。
其中 M，λ，k 为修正剑桥模型参数。另外，基坑内
土体采用与地基土等密度的 ZnCl2重液代替，试验过

程中采用排液的方式模拟开挖过程[14]。 
表 1 离心模型试验参数相似关系（模型/原型） 

Table 1 Relevant scaling laws in centrifuge models (model/  

prototype) 
物理量 相似比 物理量 相似比 

重力加速度/(m·s-2) 120 质量密度/(kg·m-3) 1 
几何尺寸/m 1×120-1 弹性模量 1 
面积/m2 1×120-2 弯矩/(N·m-1) 1×120-3 
应变 1 抗弯刚度/(N·m-2) 1×120-4 
应力/kPa 1 时间/s 1×120-2 

1.2  模型构件布置 

模型平面图与横剖面图如图 1，2所示。基坑围护
墙采用均质铝板，弹性模量 72 GPa，厚度 5 mm，对
应原型弹性模量为 30 GPa，厚度为 800 mm（抗弯刚
度等效）的混凝土板。模型隧道纵向与基坑长边平行，

材料与基坑围护墙一致，对应原型弹性模量为 35 
GPa，厚度为 143 mm（纵向抗弯刚度等效）的混凝土
衬砌。以上模型结构与原型结构等效方法与 Ng 等[8]

一致。具体试验模型尺寸和原型尺寸如表 2所示。 

图 1 模型平面图 

Fig. 1 Plan view of centrifuge model 

1.3  传感器布置 

如图 2所示，试验采用激光位移计测量地表沉降，
3个监测点与围护墙距离分别为(4/5)D，2D，(17/5)D，
D 为隧道直径。距离隧道中间断面 5D 处布置一个激
光监测点用于测量拱顶竖向位移，隧道拱顶出伸出一
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个直径 3 mm壁厚 0.5 mm的空心套管，套管顶部黏接
一塑料片用于反射激光。隧道纵向中间断面两侧的拱

顶、拱腰和拱底高度分别布设土压力盒用以测量水平

向土压力，测点距离隧道轴线 35 mm。拱顶上方 0.7D
处和拱腰两侧 0.2D处分别布置孔隙水压力计。基坑中
心下方 30，70 mm处分别布置孔隙水压力计用于监测
孔压变化情况。隧道拱顶和拱底每隔 0.5D布置一对应
变片，拱腰两侧每隔 1D 布置一对应变片以监测弯矩
变化情况。模型固结完成后和开挖完成后，采用 T-bar
装置下探 30 cm（对应原型 36 m）分别测试了相应位
置土体强度随深度变化情况。 

图 2 模型横剖面图 

Fig. 2 Cross-sectional view of centrifuge model 

表 2 试验模型和对应原型尺寸 

Table 2 Dimensions of test model and corresponding prototype  

模型 变量名 模型尺寸/mm 原型尺寸/m 
长×宽 300×150 36×18 

围护墙板厚度 5 0.6 
开挖深度 100 12.0 

围护墙 

插入深度 160 19.2 
与基坑距离 110 13.2 
隧道外径 50 6 
隧道长度 1100 132 
隧道厚度 1 0.12 

隧道 

隧道拱顶埋深 100 12 
1.4  试验步骤 

本次试验拟采用排液法模拟基坑开挖过程（图

3）。具体试验步骤如下： 
（1）在固结成模的地基土中挖出一凹槽并将模型

隧道埋入预设位置，随后回填隧道上方土层并整平。 
将模型箱吊入固结仪，采用堆载预压固结，预压荷载

分为 4级（18.5，30.4，43.8，56.8 kPa），每级荷载持

续 72 h。 
（2）将模型箱吊入离心机内重新在 120g加速度

下固结，固结后用 T-bar测试土体不排水抗剪强度。 
（3）将模型箱吊出地面，静压基坑围护墙至预设

深度，挖出坑内土体至预定坑底，敷设硅胶袋置基坑

内并倒入重液，并安装调试试验所需传感器。 
（4）开启离心机，转机到 120g，传感器数据采

集稳定后，开启电磁阀排液（此时电磁阀在超重力下

停止工作），为实现基坑开挖的模拟，试验过程中采用

停机开挖[15]的方式，下文的试验结果也表明停机开挖

方式，得到的地层和隧道响应结果较为合理。 
（5）重新开启离心机使模型地基重新建立应力

场，获取开挖前后各传感器数据。为获得基坑开挖引

起的地基土和隧道长期响应，离心加速度到达 120g
后持续转机 2.3 h（对应原型约 3.8 a），然后停机。 

 

图 3 试验模型实物图 

Fig. 3 Picture of centrifuge model 

2  试验结果分析 
2.1  土体不排水抗剪强度 

整个试验过程共进行了 3 次 T-bar 测试，即固结
完成后、基坑开挖前和基坑开挖完成后。其中基坑开

挖前 T-bar测试数据异常，没有计入数据。 
从图 4 可以看出，固结完成后 T-bar 测试曲线线

性度较好，不排水抗剪强度随深度近似线性增加，梯

度约 1.1～1.2 kPa/m，这也表明地基土固结情况良好，
没有明显分层情况。本试验围护墙采用静压的方式安

装，隧道上方的土体较固结完成后的模型土体强度有

所增加。从开挖完成面到隧道仰拱深度附近，由于开

挖引起的卸荷效应导致土体强度减弱，Su值低于饱和

土地基，对埋深 19 m以下土层（约拱底以下），两次
测试得到的不排水抗剪强度大小趋于一致。 
2.2 基坑底土体超静孔隙水压力 

基坑开挖卸荷会引起坑底土体产生负的超静孔隙

水压力（以下称超孔压）。开挖完成后，负超孔压随时
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间发展逐渐消散，导致土体回弹持续发展。 

 

图 4 土体不排水抗剪强度沿深度分布曲线 

Fig. 4 Profile of undrained shear strength 

如图 5所示，本试验获得了基坑开挖引起的坑底
T1和 T2位置土体超孔压随时间变化规律。需要指出的

是，图 6所示的超孔压大小为按照开挖完成后坑底水
位确定的静水压力与实测孔压的差值。 

图 5 基坑底 T1和 T2测点超孔压演变过程 

Fig. 5 Development of excess pore water pressure at T1 and T2 

基坑刚开挖完成时（t = 0），T1和 T2位置的负超

孔压分别为 6.8，5 kPa。随后两个测点的土体超孔压
逐渐消散。开挖完成 100 d时，T2测点超孔压消散了

50%且消散速度变慢。此时 T1 测点超孔压消散了约

39%，且在开挖完成 150 d 时其超孔压消散程度达到
了约 50%。T1和 T2测点土体超孔压消散程度分别在基

坑开挖完成后 640，380 d时达到了 90%。 
因此，试验结果表明基坑开挖引起的坑底土体超

孔压随埋深增大而减小，而其消散速度则随埋深增大

而增大。另外，Xu 等[16]等认为可以通过有效应力衰

减程度来确定卸载引起的土体应力扰动度（SDD），并
提出 SDD计算公式： 

 
vd

v0

SDD 1
σ
σ

′
= −

′
  ，            (1) 

式中， vdσ ′ 为土体受扰动后的竖向有效应力， v0σ ′ 为土
体初始竖向有效应力，  

vd wdh uσ γ′ = −   ，            (2) 

v0 e w0( )H h uσ γ′ = + −   ，      (3) 

其中，γ为土体饱和重度或重液重度，He 为基坑开挖

深度，h为测点到基坑底的竖向距离，uw0为基坑开挖

前的实测孔隙水压力，uwd为基坑开挖完成时的实测孔

隙水压力。 
根据式（1）～（3）和实测孔压大小计算得到的

T1 和 T2 位置的土体扰动度在基坑开挖完成时分别为

0.33，0.21。 
2.3  隧道周围土体孔隙水压力 

为获得基坑开挖引起的隧道周围土体孔隙水压力

变化，试验在隧道拱顶上方和拱腰两侧分别布置了微

型孔隙水压力传感器 T3，T4和 T5。基于基坑开挖前的

各传感器初始读数，本文获得了以上 3个测点的超孔
压。如图 6所示，T3，T4和 T5处的土体在基坑开挖阶

段均产生了一定程度的负超孔压，大小分别为-14.0，
-11.9，-8.2 kPa。 

 

图 6 隧道周围土体超静孔隙水压力演变 

Fig. 6 Evolution of excess pore water pressure around tunnel 

开挖完成后约 100 d时间内，这 3个测点的土体
负超孔压均以较快的速度继续增大，随后除 T5测点外

均以较低速度增长。其中，拱顶上方的 T3测点超孔压

下降程度较大可能与隧道沉降持续发展对上方地层的

牵扯作用有关，而隧道拱腰右侧的 T4位置土体超孔压

的持续增大则可能与围护墙和地层变形的持续发展有

关。相比而言，T5测点的超孔压在开挖完成 100 d后
呈现先缓慢减小再逐渐增大的趋势，这可能与隧道整

体位移和变形模式有关。另外，因隧道的阻隔作用，

T5测点的超孔压总体变化程度较小。 
2.4  隧道周围地层水平向土压力 

基坑开挖卸荷会改变隧道周围土体压力分布形

式，从而引起隧道结构产生附加内力和变形。为此，

本试验获得了基坑开挖引起的隧道周围地层水平向土

压力演变规律。如图 7所示，隧道周围地层水平向土
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压力在基坑开挖过程中均发生了衰减，其中 P1，P2

和 P3分别下降了 5.0，12.0，13.8 kPa。总体上看，这
3 个位置的水平向土压力变化程度随土体埋深增加而
增大。上述 3个位置的水平向土压力值在开挖完成后
一段时间内均呈现微弱程度的恢复，且随着深度增加

恢复程度逐渐增大。随后，水平向土压力随时间的推

移逐渐缓慢下降，这是基坑底持续暴露导致的开挖卸

载效应不断发展的结果。这一点可以从图 5，6所示的
土体孔隙水压力变化趋势得到验证。 

图 7 隧道周围地层水平向土压力变化曲线 

Fig. 7 Evolution of horizontal earth pressure of soils around tunnel 

另外，远离基坑一侧与隧道拱顶高度齐平的 P4

测点水平向土压力在开挖过程中下降了约 6.4 kPa。其
在排液完成后呈持续下降趋势且下降值远大于靠近基

坑一侧的 P1测点。隧道在基坑开挖完成后会朝向基坑

方向运动，隧道位移由靠近围护墙一侧的土体位移决

定。因此，在不考虑隧道与土体相互作用的情况下，

隧道水平位移大于其左侧土体。上述现象是导致 P4

测点土压力在基坑开挖完成后的衰减程度明显大于

P1测点的主要原因。 
同时，图 8描绘了基坑开挖完成不同时刻的隧道

周围地层水平向土压力的分布规律。可以发现，开挖

完成时，隧道周围土体水平向压力沿竖向衰减量呈现

“上小下大”的趋势。其中隧道拱腰高度处的 P2的水

平向土压力随时间基本不变。开挖后 300 d时，水平
向土压力衰减程度呈现两头小中间大。开挖后 600 d
时，水平向土压力衰减程度在隧道拱底高度处和拱腰

高度处基本持平，而拱顶高度处则明显偏小。以上隧

道周围地层水平向土压力大小和分布形状的改变将影

响隧道横断面的受力状况，从而导致隧道产生附加环

向变形。 
2.5  地表沉降 

图 9描绘了基坑开挖过程及开挖完成后地表沉降
发展曲线。开挖完成后 J1，J2和 J3三个测点的地表沉

降分别为 11.8，64.5，39.9 mm。J1，J2和 J3测点的地

表沉降量在开挖完成后约 1000 d时分别增加至 27.0，
172.6，137.7 mm。对比孔隙水压力监测结果，超孔压
变化趋势逐渐减缓后地表沉降仍以较大增速持续发展

（开挖后 500～1000 d，J2测点约为 28.3 mm/a），这可
能是地基产生蠕变导致的。例如，Harahap 等[17]通过

考虑时间效应的基坑开挖数值分析发现蠕变引起的沉

降占总沉降的 57.1%。以上结果说明在超孔压消散固
结和土体蠕变的共同影响下，基坑底暴露会引起地表

沉降持续发展，实际施工应减少基坑暴露时间。 

图 8 隧道右侧地层水平向土压力变化量沿深度分布 

Fig. 8 Distribution of increments of horizontal earth pressure of  

.soils at right side of existing tunnel 

图 9 地表沉降发展曲线 

Fig. 9 Evolution of ground surface settlement 

如图 10，隧道上方的地表沉降为凹槽形，即随与
围护墙板距离增加呈先增大后减小趋势。与 Ou 等[18]

等基于粉质黏土地层的实测经验曲线相比，本次试验

主要影响范围区大于 2倍基坑开挖深度，这可能是因
为本试验土层更加软弱。结合 Peck[19]经验值，本试验

主要分布在Ⅱ区，对应的地层为软黏土至黏土地层。

实际上，本试验地基为单一软黏土地层，不考虑其他

因素的情况下地表沉降应位于Ⅲ区。出现这种情况的

原因是既有隧道对地表沉降有一定的抑制作用[4]。 
2.6  隧道沉降与弯矩 

如图 11所示，基坑开挖完成后，距离隧道中心点
5D处的隧道沉降为 4.1 mm（制模过程中 2D处测点出
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现损坏，转机过程中 8D处测点传感器损坏）。基坑开
挖完成后的初期隧道沉降随时间增长速率较快，随后

逐渐变缓。该点沉降在基坑开挖完成约 815 d（即约
2.2 a）后达到 10.6 mm，增长速率为 2.9 mm/a，此后
激光位移计失效。此时，隧道总沉降量是基坑开挖期

间沉降的 1.6 倍，说明基坑长时间暴露会引起旁侧隧
道沉降发生可观的增长。 

图 10 围护墙外侧地表沉降分布 

Fig. 10 Distribution of ground surface settlement behind  

diaphragm wall 

图 11 隧道沉降随时间发展曲线 

Fig. 11 Evolution of tunnel settlement with elapsed time 

图 12 为隧道竖向和水平向弯矩沿纵向分布。开
挖完成后，坑内土体的卸荷作用，隧道竖向上产生拱

底受拉的弯矩，最大值出现在隧道纵向中心位置，为

17.3 kN·m。竖向弯矩随与隧道中心距离增大而减小。
隧道中心位置竖向弯矩在基坑开挖完成后1080 d时增
大至 34.8 kN·m，曲线整体上较开挖完成时变得更为陡
峭。与开挖完成时相比，开挖完成后 1080 d各测点弯
矩值增加了约一倍。可见基坑底暴露会导致隧道弯矩

持续增大。另外，隧道水平向弯矩规定以靠近基坑一

侧拱腰受拉为负。其中隧道中心位置应变片损坏，距

离隧道中心 L/6 位置的弯矩值为 14.5 kN·m/m。总体
上，隧道水平向弯矩随与隧道中心距离缩小而逐渐增

大且增长梯度也越来越大。  

 

图 12 隧道纵向弯矩分布 

Fig. 12 Distribution of tunnel bending moment in longitudinal  

direction 

3  结论与建议 
本文开展了软黏土地层邻近既有隧道的基坑开挖

离心模型试验，获取了既有隧道和地层在旁侧基坑开

挖影响下的短期和长期响应规律。 
（1）因基坑开挖卸载作用，隧道埋深范围内的土

体不排水抗剪强度有所减小。开挖卸荷还会引起坑底

土体产生负超孔压，随后经过较长时间逐渐消散为零。

另外，基于 Xu 等[16]的土体扰动度计算公式，发现坑

底下方土体扰动度随埋深增大而减小。 
（2）坑底暴露导致隧道拱顶上方和靠近基坑一侧

的拱腰附近土体负超孔压持续增大，而远离基坑的另

一侧拱腰附近土体变化程度较小。靠近基坑一侧的隧

道周围地层水平向土压力大小和分布模式逐渐变化，

从而间接影响隧道结构受力状态并产生附加环向变

形。 
（3）土体蠕变和超孔隙水压力消散引起的固结变

形是造成基坑开挖完成后地表沉降持续发展的主要因

素，实际施工时应尽量减少基坑底暴露时间，从而有

效抑制旁侧隧道变形和内力发展。 
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周期性结构复合材料减振性状与工程应用前景 
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摘  要：土木工程结构的传统减振控制技术通过降低材料的刚度和增加阻尼的方法，所用材料多为橡胶类产品，橡胶

产品因使用寿命的限制，又不便更换，其后续减振效果显著下降。基于周期性结构复合材料的振动传播特性，通过室

内试验验证了周期性结构复合材料的带隙特征，通过建立的地铁周期性结构复合道床理论模型进行计算，验证了一种

新型周期性结构高分子混凝土道床的减振效果。这为工程结构的长效减振与应用提供了新的技术途径。 
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Vibration attenuation and application of composition materials of  
 periodic structures 

MIAO Lin-chang, LI Chao, LEI Li-jian, LIANG Xiao-dong 
(Institute of Geotechnical Engineering, Southeast University, Nanjing 211189, China) 

Abstract: In order to isolate vibration, the conventional attenuation method is to decease the stiffness and to increase the damp 

in the civil engineering structures. But those materials are almost rubber products. However, the rubber products will be easy to 

degenerate and not be conveniently exchanged because their service life is limited, and the durability of isolation of the rubber 

products will be obviously affected. The propagation characteristics of elastic wave in composite materials are introduced. Their 

band gap periodic structures are validated by laboratory tests. The model of metro bed of the composite materials of periodic 

structures is derived by the theoretical method. The laboratory and calculated results demonstrate that the new type high 

polymer concrete metro bed material has obviously attenuation features for the real metro vibration signal as inputting signal. 

This study will provide the theoretical foundation and new technology path for long-term vibration attenuation of engineering 

structures. 

Key words: vibration attenuation; periodic structure; metro bed; high polymer concrete 

0  引    言 
振动问题错综复杂，如果振动不能得到有效控制，

振动将影响到精密仪器设备使用，如加工精度降低、

构件的疲劳与磨损、机器与结构物使用寿命的缩短，

振动长期作用影响将会加大结构的变形甚至加速破

坏。强烈的振动噪声已成会严重的公害，国际上把振

动问题列为七大环境公害之一。 
结构振动控制[1-2]是在工程结构特定部位安装一

些振动控制装置，振动控制装置将改变或调整结构的

动力反应，减小结构振动，提高结构的稳定性，提高

结构抵御振动能力，提高结构的抗振/抗震安全性。 
橡胶是良好的黏弹性材料，是减振的最主要产品，

通过加大分子链和硫化作用实现阻尼性能[3-5]。轨道交

通的动力传输系统减振，是轨道建设的重要工作之一。

轨下基础减振包括[6-9]弹性支承块轨道、浮置板轨道、

梯形轨枕轨道等，也多是橡胶产品。但橡胶产品的使

用寿命制约了减振性能。随着技术的进步，对产品质

量和耐久性的要求越来越高，传统减振技术的缺陷已

凸显，需要有技术升级革新。 
Sigalas 等[10]首次从理论上证实了将球形散射体

埋入基体材料中形成的三维周期点阵结构中存在弹性

/振动波禁带，Kushwasha等[11]提出了声子晶体周期性

结构理论概念。声子晶体为具有弹性/振动波带隙特性
的周期性结构复合材料（图 1），在带隙范围内弹性/
振动波不能传播。本文首先简要综述传统减振技术，

接着介绍周期性减/隔振基础理论及工程应用，这是一
─────── 
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种新减振技术，这对土木工程结构减振技术具有挑战

意义。 

图 1 声子晶体一维、二维、三维结构示意图 

Fig. 1 Schematic graph of one-dimensional, two-dimensional and  

three-dimensional phononic crystals 

1  声子晶体周期性结构材料特性 
声子晶体理论是近 30 a发展起来的，它通过两种

或两种以上的弹性常数不同的材料周期性排列构建成

人工复合材料。声子晶体带隙范围内弹性波不能传播

（图 2），机械、航空、航天等领域已经采用这种减振
带隙特性成功地进行减振设计。周期性结构复合材料

由于弹性波带隙/禁带的存在，只有部分频率范围内的
弹性波可在其中传播，而其它频率范围的弹性波无法

透过其继续传播，从而实现减振降噪的功能。周期性

结构减振隔振的理论引入到土木工程领域，通过适当

设计，使周期性结构基础的衰减频段能够覆盖振动的

主要频段，周期性结构基础就可抑制大部分振动能量，

达到减小上部结构或振动接受体的动力响应，实现减

振隔振的目的。 

 

图 2 带隙内能量明显衰减 

Fig. 2 Significant energy attenuation within band gap 

周期性结构复合材料研究的核心就是带隙调控机

理研究，周期性结构有两种带隙产生机理：①Bragg
散射机理，称为 Bragg带隙，需采用较大的晶格尺寸
实现低频带隙衰减。②由 Liu等[12]提出的局域共振带

隙机理，称之为局域共振带隙，以散射体的共振特性

起主导作用。声子晶体局域共振型可实现小声子晶格

阻止长波长的目标，突破了 Bragg散射的限制，局域
共振理论是拓展声子晶体减振性能的主攻方向。 
有关声子晶体的衰减特性的研究，包括 Goffaux

等[13]提出二维三组元周期性结构频率响应函数及其

非对称特性（Fano现象）产生机理；Goffaux等[14]研

究了二维三组元局域共振周期性结构的衰减域特性的

简化分析模型；Hirsekorn等[15]研究了波在二维局域共

振周期性结构中的传播特性与局域共振衰减性能；Wu
等[16]研究了板结构表面布置设振子构成周期性结构

的衰减域特性及其缺陷态的导波作用；温熙森等把声

子晶体理论引入到梁、板结构设计，系统介绍声子晶

体的能带理论、带隙特征方程，并应用到机械结构的

振动和噪声控制；Xiang 等[17-18]研究了声子晶体型周

期性欧拉梁和铁摩辛柯梁的弯曲波频散关系及周期性

弹性地基的衰减域性状。石志飞等[19]介绍了已有一

维、二维及三维周期性隔震基础的理论及实验成果。

Qian 等[20]采用平面波展开法和有限元法分析了声子

晶体半无限梁带限结构在 z方向和 x-y 平面内形态，
并进行计算求解。Wang 等[21]研究了周期轨道结构的

带隙特性和减振机理，用有限元模型验证了减振特性；

Lou等[22]研究了黏弹性声子晶体与固有周期性阻尼共

振元组合杆件中波传播特性；Hussein 等[23]提出了声

子晶体 Bloch 波频散关系的非线性公式，Liu 等[24]研

究认为声子晶体的非线性可更准确地预测带隙变化特

性。Li等[25]研究二维三元周期性结构材料参数对带隙

的影响与调控。 

2  周期性结构材料的波动传播特点 
周期性结构材料可由 2种或 3种不同材料呈周期

性交替排列的复合材料。周期性结构材料中传播的弹

性波波动方程为 
2( ( ) : ( )) ( ) ( ) 0ω∇ ⋅ ∇ + =C r u r r u rρ   。    (1) 

式中  ∇为矢量微分算符；r为位置矢量； ( )u r 为位
移矢量； ( )C r 和 ( )rρ 分别为材料的弹性张量和密度张

量；ω为弹性波的角频率。 
根据波在周期结构中传播的 Bloch定理，位移场

u(r)可表示为 
i( ) e ( )⋅= （ ）k r

ku r u r   ，          (2) 
式中， ( )ku r 为与声子晶体具有相同周期性的矢量函
数，k为波矢。单胞外边界应满足如下条件： 

i( )( ) e ( )a ⋅+ = k au r u r   ，         (3) 
式中，a为晶格常数。 
由于声子晶体的周期性，利用有限元求解波动方

程时，可在一个单胞内进行计算。有限单元划分网格
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后，其特征值方程可写为 
2( ) 0ω− =K M u   。          (4) 

式中  K为刚度矩阵；M为质量矩阵；u为位移矩阵。
结合边界条件（3）和特征值方程（4），对给定波矢 k
进行特征频率求解。求解只需要令波矢 k沿着不可约
Brillouin区（见图 3中阴影部分）的边界M—Γ—X—
M进行扫描即可。 

图 3 不可约 Brillouin区（阴影部分） 

Fig. 3 Irreducible Brillouin region (shaded area) 

3  周期性结构复合材料带隙特性验证 
3.1  周期性结构带隙验证 

试验选用一均匀薄铁板梁，长 50 cm、宽 4 cm、
高 0.5 cm，对这一薄铁板梁进行振动特性的测试（图
4（a）。测试仪器包括DH8303采集与分析仪、B&K2732
功率放大器、B&K3624 激振器、IEPE 压电式加速度
传感器 1A401E，配套使用的软件系统为 DHDAS 动
态信号采集分析系统 V6.18.6.5。测试结果如图 4（b），
由图 4（b）可以看出试验结果表明均匀薄铁板梁对振
动波的传播不存在振动波传播衰减带隙现象，传输函

数（加速度谱）基本上都大于 0，局部一些频点段出
现小于 0的现象主要由于薄铁板梁出现扰动引起的。 
周期型结构梁则由均匀薄铁板梁上等间距布设 6

个谐振子（图 5（a）），构成周期性结构材料，并进行
振动波传播特性的测试，测试结果如图 5（b），与图 4
（a）均匀梁测得结果有明显的差别。从图 5（b）可
以明显看到试验结果表明振动波传播出现 3个明显的
带隙现象，这带隙对弹性波或振动波的传播就有衰减

作用，因为带隙内那一部分波传播将受到影响，这一

结果表明工程类的周期性结构材料具有振动波传播的

带隙特性。土木工程中可利用这种带隙特性进行减振

隔振设计，实现减振抗振的目的。这与传统的减振技

术有本质的区别，利用带隙减振抗振更具有针对性，

提高减振的效率和效果；同时避免传统减振橡胶材料

因使用寿命而影响减振效果的不足，周期性结构材料

的减振具有耐久长效性。 

 

图 4 均匀薄铁板梁振动测试与结果 

Fig. 4 Vibration tests and results of uniform iron plate beam 

 

图 5 均匀薄铁板梁周期谐振子振动测试与结果 

Fig. 5 Vibration tests and results of uniform iron plate beam with  

periodic oscillators 
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3.2  地铁周期性结构复合道床减振带隙性能验证 

地铁运营过程中，由于机车轮轨的不平顺引起的

振动一直是地铁建设和运维中的难题。课题组基于声

子晶体理论的周期性结构特性设计一种三元复合周期

性结构高分子混凝土材料。为便于对比分析，进行普

通混凝土与高分子混凝土构件的振动测试对比，普通

混凝土构件和高分子混凝土的强度均为 C35。高分子
混凝土试件制作时在普通混凝土浆液中添加了体积为

22%的轻质高分子颗粒，制作工艺控制轻质高分子颗
粒均匀分布，试件强度为 C35。图 6为普通混凝土构
件的振动传输特性，振动可全频通过没有衰减（图 6
（b））。图 7为周期性结构的高分子混凝土构件振动特
性测试结果，图 7（b）可以看到两个带隙存在，带隙
范围分别为 0～30 Hz和 45～135 Hz，将对振动传播
具有衰减作用。 

 

 

图 6 普通混凝土道床材料构件的传输特性 

Fig. 6 Vibration frequency response of plain concrete roadbed  

materials 

利用这两种道床材料分别构建地铁振动系统，图

8为地铁剖面构造简图。根据前面的理论，结合地铁
轮轨–道床–衬砌–地基的特点，建立相应的理论模型如
下： 

4 2

4 2

( , ) ( , )( ) ( ) ( ) ( ) ( , ) 0y x t y x tE x I x x A x bcy x t
x t

ρ
∂ ∂

+ + =
∂ ∂

，

(5) 

式中，EI 为梁的弯曲刚度，ρ，A，b分别为梁体的密
度、截面积、截面宽度。对式（5）进行求解就得到所
需的减振特性。 

 

图 7 周期性结构高分子混凝土道床材料构件的传输特性 

Fig. 7 Vibration frequency response of periodically structural  

high-polymer concrete roadbed materials 

 

图 8 地铁构造剖面简图 

Fig. 8 Schematic diagram of metro structure 

利用实测地铁振动时程曲线（图 9）作为振动激
发信号源，通过理论计算本文设计三元复合周期性结

构高分子混凝土道床模型进行带隙减振验证，结果见

图 10，11，从图 10，11 可以明显看到周期性结构高
分子混凝土道床具有优良的减振效能，减振效果达

10～15 dB。周期性结构复合道床对地铁振动具有显著 
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衰减特性，这对地铁减振设计具有重要作用，也是一

种全新的减振设计理念，将具有很好的应用前景。 

 

图 9 既有地铁振动时程曲线（实测） 

Fig. 9 Acceleration time history record of metro (measured) 

 

图 10 经周期性结构高分子混凝土复合道床衰减后振动时程 

曲线（红色线） 

Fig. 10 Acceleration time history record attenuated by periodically  

structural high-polymer concrete (line in red) 

图 11 地铁振动与高分子混凝土复合道床传输后三分之一倍频 

谱对比图（虚线） 

Fig. 11 Comparison of 1/3 oct-frequency curves after metro  

  vibration and vibration through high-polymer concrete  

.roadbed (imaginary line) 

 

4  结    语 
周期性结构复合材料具有带隙特性，利用这带隙

特性可实现弹性波和振动波的减振隔振，工程中根据

地铁、其它工程振动的振动特征和振动频率分布范围，

设计对应的周期性结构高分子混凝土复合道床，有效

实现减振，对地铁列车运营安全极为有利，将成为地

铁和其它工程建设中解决振动难题的新途径，更期待

进行深入研究和推广应用。 
由于篇幅所限，有关周期性结构高分子混凝土复

合材料设计研究内容，将在后续论文给出。 

参考文献： 

[1] LEONARD Meirovitch. Dynamics and Control of 

Structures[M]. New York: John Willey & Sons Inc, 1990. 

[2] 欧进萍. 结构振动控制–主动、被动和智能控制[M]. 北京:

科学出版社, 2003. (OU Jin-ping. Control for Structural 

Vibration-Active, Semi-Active and Intelligent Control[M]. 

Beijing: Science Press, 2003. (in Chinese)) 

[3] TINARD V, NGUYEN Q T, FOND C. Experimental study on 

high damping rubber under combined action of compression 

and shear[J]. Journal of Engineering Materials and 

Technology, 2015, 137(1): 11007. 

[4] PRASERTSRI S, RATTANASOM N. Mechanical and 

damping properties of silica/natural rubber composites 

prepared from latex system[J]. Polymer Testing, 2011, 30(5): 

515–526. 

[5] XIANG P, ZHAO X Y, XIAO D L, et al. The structure and 

dynamic properties of nitrile-butadiene rubber/poly (vinyl 

chloride)/hindered phenol crosslinked composites[J]. Journal 

of Applied Polymer Science, 2008, 109(1): 106–114. 

[6] 高世兵. 钢弹簧浮置板减振轨道在城市地铁中的应用[J]. 

铁道工程学报 , 2008, 25(3): 88– 91. (GAO Shi-bing. 

Application of floating slab damping roadbed with steel 

spring in metro[J]. Journal of Railway Engineering Society, 

2008, 25(3): 88–91. (in Chinese)) 

[7] 邓玉姝, 夏  禾, 善田康雄, 等. 城市轨道交通梯形轨枕轨

道高架桥梁试验研究[J]. 工程力学, 2011, 28(3): 49–54. 

(DENG Yu-shu, XIA He, ZENDA Ya-suo, et al. Experimental 

study of ladder track on a rail transit elevated bridge[J]. 

Engineering Mechanics, 2011, 28(3): 49–54. (in Chinese)) 

[8] 任  静, 姜坚白. 钢弹簧浮置板道床在城市铁路西直门车

站的应用[J]. 铁道标准设计, 2002(9): 14–16. (RENG Jing, 

JIANG Jian-bai. The application of steel spring floating slab 

track bed to Xizhimen Station of urban rail system[J]. 



1144                         岩  土  工  程  学  报                                    2020年 

Railway Standard Design, 2002(9): 14–16. (in Chinese)) 

[9] 张宝才, 徐祯祥. 螺旋钢弹簧浮置板隔振技术在城市轨道

交通减振降噪上的应用[J]. 中国铁道科学, 2002, 23(3): 68

–71. (ZHANG Bao-cai, XU Zhen-xiang. Applications of the 

steel spring floating track bed for vibration and noise control 

in urban rail traffic[J]. China Railway Science, 2002, 23(3): 

68–71. (in Chinese)) 

[10] SIGALAS M M, ECONOMOU E N. Elastic and acoustic 

wave band structure[J]. Journal of Sound and Vibration,1992, 

158(2): 377–382. 

[11] KUSHWAHA M S, HALEVI P, DOBRZYNSKI L, et al. 

Acoustic band-structure of petiodic elastic composites[J]. 

Phys Rev Lett, 1993, 71(13): 2022–2025. 

[12] LIU Z Y, ZHANG X X, MAO Y W, et al. Locally resonant 

sonic materials[J]. SCIENCE, 2000, 289(5485): 1734–1736. 

[13] GOFFAUX C, Sdnchez-Dehesa J, YEYATI A L, et al. 

Evidence of fano-like interference phenomena in locally 

resonant materials[J]. Physical Review Letters, 2002, 88(22): 

1–4. 

[14] GOFFAUX C, Sanchez-Dehesa J. Two-dimensional phononic 

crystals studied using a variational method: application to 

lattices of locally resonant materials[J]. Physical Review B, 

2003, 67(14): 144301. 

[15] HIRSEKORN M, DELSANTO P P, LEUNG A C, et al. 

Elastic wave propagation in locally resonant sonic material: 

comparison between local interaction simulation approach 

and modal analysis[J]. Journal of Applied Physics, 2006, 

99(12): 124912. 

[16] WU T, WU T, HSU J. Waveguiding and frequency selection 

of Lamb waves in a plate with a periodic stubbed surface[J]. 

Physical Review B, 2009, 79(10): 104306. 

[17] XIANG H, SHI Z. Analysis of flexural vibration band gaps in 

periodic beams using differential quadrature method[J]. 

Computers & Structures, 2009, 87(23): 1559–1566. 

[18] XIANG H J, SHI Z F. Vibration attenuation in periodic 

composite Timoshenko beams on Pasternak foundation[J]. 

Structural Engineering and Mechanics, 2011, 40(3): 373–

392. 

[19] 石志飞, 程志宝, MO Y L. 周期性隔震基础的理论与实验

研究进展[J]. 地震工程与工程振动, 2014, 34(增刊 1): 763

– 768. (SHI Zhi-fei, CHENG Zhi-bao, MO Yi-lung. 

Theoretical and experimental studies of periodic 

foundations[J]. Earthquake Engineering and Engineering 

Dynamics, 2014, 34(S1): 763–768. (in Chinese)) 

[20] QIAN D H, SHI Z Y. Using PWE/FE method to calculate the 

band structures of the semi-infinite beam-like PCs: Periodic 

in z-direction and finite in x-y plane[J]. Physics Letters A, 

2017, 381(17): 1516–1524. 

[21] WANG P, YI Q, ZHAO C, et al. Wave propagation in periodic 

track structures: band-gap behaviours and formation 

mechanisms[J]. Archive of Applied Mechanics, 2017, 87(3): 

503–519. 

[22] LOU J, HE L W, YANG J, et al. Wave propagation in 

viscoelastic phononic crystal rods with internal resonators[J]. 

Applied Acoustics, 2018, 141: 382–392. 

[23] HUSSEIN M I, KHAJEHTOURIAN R. Nonlinear bloch 

waves and balance between hardening and softening 

dispersion[J]. Proceedings of the Royal Society A- 

Mathematical Physical and Engineering Sciences, 2018, 

474(1): 1–19. 

[24] LIU M, ZHU W D. Modeling and analysis of nonlinear wave 

propagation in one-dimensional phononic structures[J]. 

Journal of Vibration and Acoustics-Transactions of the ASME, 

2018, 140(6): 061010. 

[25] LI C, MIAO L C, YOU Q, et al. Eects of material parameters 

on the band gaps of two-dimensional three-component 

phononic crystals[J]. Applied Physics A, 2019, 125(3): 170. 

 



第 42卷  第 6期                   岩   土   工   程   学   报                  Vol.42  No.6 
2020年    .6月                       Chinese Journal of Geotechnical Engineering                       June  2020 

分离式复合土工膜环向约束鼓胀变形试验研究 
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摘  要：由于热融合工艺在复合土工膜生产和施工分体拼接过程中，容易灼伤土工膜而产生隐患，因此在南水北调东

线大屯水库全库盘防渗中采用了膜、布单独铺设的分离式复合土工膜。针对分离式复合土工膜的气胀问题，将其变形

简化为环向约束条件下的球形鼓胀变形并进行了胀破试验，结论如下：①分离式复合土工膜（膜 0.4 mm，布 250 g/m2）

鼓胀变形的胀破压力随加载速率（用液体压入速率示）的增加而缓慢增大，基本加载速率推荐采用 100 mL/min。②其
鼓胀变形张应力–应变关系曲线可分为线性、塑性、强化和胀破 4 个阶段，曲线整体形态与土工布类似；其中线、塑
性阶段时间很短，曲线形态与膜类似，受膜影响较大；强化阶段时间长，曲线形态与布类似，主要要受土工布影响。

③其鼓胀压力由膜、布共同决定，变形初期土工膜承担较多内压力，影响较大；之后土工布逐渐承担越来越多的内压

力，并起决定作用，直到发生破坏，相应胀破压力为 1.51 MPa，胀破冠顶高度 31.5 mm。④其鼓胀变形破坏的断裂伸
长率为 25.3%，主要由土工布的断裂伸长率决定；破坏形态分为不完全破坏和完全破坏，其原因分别为土工布的非均匀
和均匀变形。 
关键词：平原水库；分离式复合土工膜；环向约束；鼓胀变形；破坏 
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Experimental study on expansion deformation of non-thermal-bonding              
composite geomembrane under ring restraint 

XUE Xia1, LI Wang-lin1, LI Chen1, WEI Ru-chun2, YU Hai-rui1 
(1. University of Jinan, Jinan 250022, China; 2. Shandong University, Qingdao 266200, China) 

Abstract: The non-thermal-bonding composite geomembrane separately laid by geomembrane and geotextile is adopted in the 

horizontal anti-seepage control schemes of Datun Reservoir on the Eastern Route of the South-to-North Water Diversion 

Project. The reason is that the heat-melt craft is easy to burn the composite geomembrane in the process of production and 

welding construction, and then to cause hidden troubles. The mechanical model for the air expansion deformation of the 

non-thermal-bonding composite geomembrane is simplified to the spherical bulging deformation under the ring restraint, and 

the experiment is accomplished. The conclusions are drawn as follows: (1) The bursting pressure of the non-thermal-bonding 

composite geomembrane (the thickness of geomembrane is 0.4 mm, the mass per unit area of geotextile is 250 g/m2) increases 

slowly with the increase of loading rate. The basic loading rate, i.e., liquid injection rate, is recommended to be 100 mL/min. (2) 

The unit tensile force and strain curve can be divided into four stages: linear, yield, strengthening and bursting. Its overall shape 

is similar to that of geotextile. The curve shape is similar to that of the geomembrane, which has greater influence during the 

very short linear and yield stages. In the strengthening stage, the curve shape is more like that of the geotextile and is mainly 

determined by the geotextile. (3) The expansion and bursting pressure is determined by both the geomembrane and the 

geotextile. In the initial stage of the deformation, the geomembrane bears more internal pressure. Then the geotextile gradually 

bears more and more internal pressure and plays a decisive role until failure. The bursting pressure is 1.51 MPa, and the 

bursting height is 31.5 mm. (4) The elongation at break of expansion is 25.3%, which is mainly determined by the geotextile. 

There are two types of failure patterns: incomplete failure and complete failure, caused respectively by the non-uniform 

deformation and uniform deformation of the geotextile. 

Key words: plain reservoir; non-thermal-bonding composite 

geomembrane; ring restraint; expansion deformation; failure 
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1  概    述 
土工膜在运输和现场施工过程中会产生损伤，损

伤会改变土工膜的破坏机制，影响土工膜的防渗和受

力特性[1-2]。复合土工膜是通过热融合工艺将膜、布黏

合在一起使用的，两侧土工布可以有效保护土工膜不

受破坏，但在生产和施工分体拼接过程中，热融合工

艺不可避免地造成土工膜热灼伤，产生缺陷，成为防

渗隐患[3]。为此，在利用复合土工膜作为全库盘防渗

结构时，逐渐开始采用新的铺设方案即膜、布单独铺

设的分离式复合土工膜，以保证土工膜的完整性，如

南水北调东线山东段大屯水库（围坝型平原水库）库

盘防渗（库底全铺土工膜的水平防渗）就采用了分离

式复合土工膜[4]。 
土工膜的气胀变形问题对其施工和应用影响较

大，文献表明地下水位上升、库水位快速降低、围坝填

筑、土工膜缺陷渗漏等都可能引起土工膜气胀现象[5-9]，

严重的甚至发生气胀破坏，导致整个水平防渗系统失

效。参照土工膜气胀变形特点[10]，可以将分离式复合

土工膜气胀变形近似简化为环向约束球形鼓胀变形来

探究其力学性质，目前在该方面的研究较少。 
在与土工膜气胀变形力学特性相关的研究中，

Merry 等[11]认为采用不同直径的试验设备进行多轴拉

伸试验时，应采用不同的加载速率。李旺林等[10]研制

了 4种不同规格的土工膜气胀变形专用试验设备，总
结了环向约束条件下土工膜气胀变形和气胀破坏的特

性和规律。Xu等[2]通过试验说明了环向约束条件下土

工膜气胀变形强度与试验设备孔径大小、加载速率快

慢，以及土工膜损伤程度和环境温度高低等因素有关。

此外，Andrejack等[12]进行了土工布的多轴拉伸试验，

对土工布的多轴拉伸应力应变公式进行了推导。 
为了模拟实际工程中分离式复合土工膜的气胀变

形形态，研究环向约束条件下鼓胀变形的力学性质特

点，本文研制了高强度鼓胀变形试验设备，进行了环

向约束条件下分离式复合土工膜的胀破试验，总结了

相应的力学特征和规律，对平原水库和人工湖区等水

体底部工程的水平防渗体系设计和分离式土工膜选型

具有一定的指导意义。 

2  试验设计 
2.1  试验设备 

针对分离式复合土工膜的强度特性，研制了高强

度鼓胀变形试验仪，主要由密封系统、加压系统和测

控系统 3部分组成，详见图 1。 
密封系统由不锈钢法兰盘组和操作平台组成。法

兰盘组由内径分别为 100，200 mm的两套上、下法兰
盘组成，用于固定试样，施加环向约束，并与操作平

台共同形成密封容器，是试样鼓胀变形试验的基础平

台。 

 

图 1 试验装置照片 

Fig. 1 Photo of test equipment 

加压系统主要由电机、减速机、丝杆、活塞以及

压力缸组成。其加载原理为利用电机带动活塞，将压

力缸内的压力介质通过连接导管压入试样下的密封容

器之中，使试样发生鼓胀变形。采用三相异步电机变

频调速技术来改变活塞驱动速度和加载速率。在试验

中该系统持续加压，保证试验过程中能稳定施加压力。 
测控系统由精密数显压力传感器、激光位移传感

器和高清录像系统组成，能自动测量和记录试样鼓胀

变形的冠顶高度、容器内介质压力。 
2.2  试验材料 

试验样品选用聚乙烯土工膜、短纤针刺无纺布（以

下简称土工布）以及由土工膜与土工布复合而成的分

离式复合土工膜，其常规试验指标见表 1。 
表 1 试验材料常规试验指标 

Table 1 Routine test indexes of composite geomembrane 

类型 厚度 
/mm 

密度 
/(g·cm-3) 

单位面积

质量 
/(g·m-2) 

断裂 
强度 

/(kN·m-1) 

断裂 
伸长率 

/% 
聚乙烯 
土工膜 

0.4 0.926 — 8.1 615.0 

短纤针刺 
无纺布 — — 250 8.2 62.7 

2.3  试验方案 

目前已有的较为成熟的试验标准为美国土工合成

材料多轴拉伸试验标准（ASTM D5617—04）[13]，该

标准要求试验设备的夹具直径最小为 450 mm，但
Merry等[11]采用了 4种不同夹具直径（102，203，356，
508 mm）的试验设备进行了土工膜的气胀变形试验，
得到其应力应变关系，并分析说明夹具的直径与膜厚

之比为 60以上时，其关系曲线及分布特性基本一致，
无系统性差异。因此，根据试验样品指标选用试验设

备的直径为 100 mm，夹具直径与膜厚比值为 250，满
足要求。 
为探究加载速率对分离式复合土工膜气胀变形的
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影响，试验中加载速率采用加压系统的液体压入速率

表示，分别选用 80，90，100，110，120，130 mL/min
等 6种液体压入速率。 

试验样品选择土工膜、土工布和分离式复合土工

膜，试验前将试样裁剪成直径为 140 mm的圆形。由
于土工布的渗透性较大[12]，水、气等压力介质可以通

过，若采用布在下、膜在上的方案，膜下的土工布仅

起到保护作用，对气胀变形的力学性能基本没有影响，

因此在选择分离式复合土工膜试样时，仅选用布在上、

膜在下的一布一膜。同理，在进行单一土工布试验时，

其渗透性也会导致难以进行有效的试验，因此采用在

土工布下面加垫层（薄层氯丁橡胶膜）方法[12]，通过

预先试验得到垫层的试验数据，再对土工布加垫层试

验数据进行修正，以取得土工布的试验结果。 
试验步骤为将试样放入上下法兰盘之间夹紧固定

后，通过操作平台设置加载速率，同时将测控系统与

电脑相连接后，启动电机连续加载，试验数据由电脑

程序自动记录，直至试样破坏，试验结束。 
同一种胀破试验的平行试验不少于 6次。 

3  试验成果与分析 
3.1  加载速率对鼓胀变形力学性质的影响 

从土工布、土工膜和分离式复合土工膜胀破压力

与加载速率的关系曲线（图 2）中可以看出，土工布
胀破压力随加载速率的增加而减小，而土工膜、分离

式复合土工膜以及土工膜、土工布之和随加载速率的

增加而增大，其中增长幅度土工膜较为明显，其余两

者较为平缓。另外，分离式复合土工膜的胀破压力大

于土工布、土工膜的，约为二者之和的 1倍～1.05倍，
这与 Andrejack等[12]得出的结论基本一致。 

 

图 2 胀破压力与加载速率的关系曲线 

Fig. 2 Relation between bursting pressure and loading rate 

试验中发现，对于分离式复合土工膜，在加载速

率为 100 mL/min时，相应的胀破压力曲线增长变为平
缓，之后随着加载速率增加，胀破压力趋于稳定。同

时，参照 ASTM试验标准[13]与分离式复合土工膜试验

时的实际变形形态，选定曲线转折点即加载速率 100 
mL/min 作为分离式复合土工膜胀破试验的基本加载
速率，进行以下试验和分析。 
3.2  鼓胀变形张应力与弯曲应变关系分析 

Reuge 等[14]使用磁性探针直接测量出球形鼓胀变

形时的膜厚值，与计算值差异较大，认为利用体积不

变假设无法计算出有效的膜厚值。因此，选择文献[10]
中介绍的通过薄膜理论推导出的、不含膜厚度的张应

力公式： 
2

8 2
L LT P

L
δ

δ
 = + 
 

  ，         (1) 

式中，T 为复合土工膜鼓胀变形的应力，采用薄膜公
式的张应力（kN/m），P为容器内压力（MPa），δ 为
胀破冠顶高度（mm），L为夹具直径（mm）。 
描述分离式复合土工膜的应力。选择文献[10]中

介绍的通过球冠顶点的球面大圆曲线上平均应变 ε计
算公式为 

2 2

2 2

4 4arcsin 1
4 4

L L
L L

δ δ
ε

δ δ
+

= × −
+

  ，   (2) 

式中， ε为鼓胀变形的弯曲应变，采用通过球冠顶点
的球面大圆曲线上的平均应变。 
根据公式计算得到单一土工膜，单一土工布与分

离式复合土工膜的张应力和弯曲应变曲线，见图 3。 

图 3 张应力和弯曲应变关系曲线 

Fig. 3 Relation between tensile stress and bending strain 

由图 3可以看出：分离式复合土工膜张应力和弯
曲应变关系曲线整体趋势与土工布相似，随弯曲应变

增加，张应力快速增大。其具体变化可以分为线性、

塑性、强化和胀破变形 4个阶段。 
（1）线性阶段。该阶段时间很短，张应力和弯曲

应变曲线近似于直线，表现为线弹性变形。单一土工

膜和土工布变形也均为线弹性变形，去除外力后变形

可恢复。 
（2）塑性阶段。当试样中的张应力达到第一个峰

值，接近材料的屈服点时，随着应变增加张应力有所
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下降，开始产生塑性变形。单一土工膜张应力值较土

工布大，强度高，同时膜下布上的组合方式使土工膜

先于土工布受力，因此分离式复合土工膜曲线形态与

膜相似，土工膜对变形影响较大。另外，参照聚合物

典型应力应变曲线的特点，单一土工布由于应变软化

等原因屈服程度较大，随变形增加张应力下降较多，

强度降低，与土工膜复合之后，其强度提高，使分离

式复合土工膜张应力值略大于二者之和。 
（3）强化阶段。随塑性变形的发展，张应力随着

弯曲应变的增加而迅速增大，曲线形态和斜率与土工

布类似，大小约为二者之和，说明该阶段的鼓胀变形

大小由二者共同作用，变形特点主要由土工布决定。 
（4）胀破阶段。变形随应变的增加而加大，当其

达到土工布的最大变形量时土工布胀破，同时布下变

形量较大的土工膜从土工布胀破处挤出并继续鼓胀变

形直至胀破，整体强度降低，曲线斜率减小。 
3.3  鼓胀变形冠顶高度与鼓胀压力的关系 

将分离式复合土工膜视为由膜、布组成的复合材

料，从复合材料力学的角度，分析鼓胀变形过程中分

离式复合土工膜体中膜、布复合应力作用。为此，在

图 4中按照下式整理了分离式复合土工膜鼓胀压力理
论计算值与冠顶高度关系曲线： 

GT GM GM GTP P P= +-   ，         (3) 
式中，PGT-GM为分离式复合土工膜容器内压力理论计

算值（MPa），PGT为土工布容器内压力试验值（MPa），
PGM为土工膜容器内压力试验值（MPa）。 
由图 4可知：在整个胀破试验过程中，分离式复

合土工膜鼓胀变形的冠顶高度随鼓胀压力的增加而增

大。对比分析分离式土工膜的冠顶高度与鼓胀压力的

理论计算值和实际试验值关系曲线，可以看出，冠顶

高度在 20～25 mm 时，土工布的胀破压力超过土工
膜，理论计算值超过实际试验值，说明鼓胀变形初期，

土工膜承担较大的内压力；随着鼓胀变形的发展和冠

顶高度的增加，土工膜承担的内压逐渐下降，而土工

布承担的内压逐渐上升为主要内压，且起决定作用，

直至发生破坏。破坏时分离式复合土工膜冠顶高度

31.5 mm，略大于单一土工布胀破时的冠顶高度，其
胀破压力 1.51 MPa，接近于土工膜胀破压力 0.65 Pa
与土工布胀破压力 1.03 MPa之和，整体上分离式复合
土工膜的理论计算值与实际试验值曲线也较为接近，

说明分离式土工膜承担的鼓胀压力是由膜、布压力分

别作用共同形成的。 
3.4  胀破变形特征和胀破机理分析 

分离式复合土工膜的鼓胀破坏顺序为土工布、土

工膜先后破坏，且只要土工布破坏，其承担的压力立

刻由膜承担，并迅速在该处产生应力集中，导致土工

膜也迅速破坏。分离式复合土工膜鼓胀变形的断裂伸

长率为 25.3%，接近于土工布的断裂伸长率 21.0%，
而大大小于土工膜的断裂伸长率 50.2%，说明分离式
复合土工膜的胀破变形及其断裂伸长率主要由土工布

决定。 

图 4 冠顶高度与鼓胀压力的关系曲线 

Fig. 4 Relation between expansion pressure and bursting height 

其破坏形态经统计（表 2），分为不完全破坏和完
全破坏两种形态。不完全破坏形态表现为上层土工布

冠顶处某一点首先发生破坏，并迅速形成一条通过冠

顶的裂缝，裂缝的长度约为整个球冠直径的 1/3，裂
缝内纤维未完全断裂，其数量从裂缝中心向两端逐渐

增加，如图 5（a）所示；而土工膜在土工布破坏的裂
缝范围内发生小范围的拉伸破坏，形状多为圆点状或

短裂缝，破坏处膜厚变薄程度与单一土工膜发生破坏

时不同，约为原膜厚的 1/2～1/3，如图 5（b）所示。
完全破坏形态表现为上层土工布首先从冠顶处产生一

个近似圆形的爆破口，开口内纤维全部断裂，如图 5
（c）所示；下层土工膜在土工布破坏的近圆形开口范
围内迅速拉伸变薄直至破坏，土工膜膜厚变薄程度与

单一土工膜发生破坏时相近，约为原膜厚的 1/10 以
下，如图 5（d）所示。 

表 2 分离式复合土工膜破坏形式统计表 

Table 2 Failure patterns of non-thermal-bonding composite  

geomembrane samples 
破坏形式/次 

序号 加载速率 
/(mL·min-1) 

胀破压力
/MPa 不完全破坏 完全破坏 

1 80 1.44 2 4 
2 90 1.47 3 3 
3 100 1.51 4 2 
4 110 1.52 1 5 
5 120 1.53 4 2 
6 130 1.52 3 3 
合计   17 19 

在试样下部均匀加载的条件下，可能影响其破坏

形式的主要因素有加载速率、胀破压力和分离式复合

土工膜本身的性能状态等。根据表 2可知加载速率和
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胀破压力基本不影响分离式复合土工膜的破坏形式。

分析认为其破坏形式主要取决于上层土工布破坏时破

坏处材料的性能状态。具体而言，破坏时冠顶处承受

最大的拉应力[10]，若破坏处材料性能接近于各向同性

或均匀，破坏时各个方向强度达到极限，在多个通过

冠顶大圆曲线的方向上同时发生变形破坏，外观表现

为爆炸型破坏，形成完全破坏；反之，破坏时各个方

向强度不同，强度最弱方向上土工布内纤维开始脱离

纤维网缠结点，使纤维网发生破坏解体并向边缘发展，

因此成线条状裂缝，为不完全破坏。 

图 5 分离式复合土工膜不完全/完全破坏形态 

Fig. 5 Incomplete/complete failure patterns of non-thermal-  

bonding composite geomembrane samples 

4  结    论 
通过上述试验和分析，对于环向约束条件下分离

式复合土工膜鼓胀变形和胀破规律，可以得出以下 4
点结论。 
（1）分离式复合土工膜的胀破压力随加载速率

的增加而缓慢增大，加载速率 100 mL/min为关系曲线
转折点，选其作为分离式复合土工膜胀破试验的基本

加载速率。 
（2）分离式复合土工膜鼓胀变形的应力可用薄

膜张应力描述，应变采用通过球冠顶点球面大圆曲线

上平均应变，其张应力–应变关系曲线整体形态与土

工布的类似，可分为线性、塑性、强化和胀破 4个阶
段。其中线、塑性阶段时间很短，曲线形态与膜类似，

该阶段土工膜影响较大；强化阶段时间长，曲线形态

与布类似，该阶段主要受土工布影响。 
（3）分离式土工膜的鼓胀压力是由膜、布压力分

别作用共同形成的，初期土工膜承担较多的内压力，

影响较大；随鼓胀变形的发展，土工膜承担的内压力

相对降低，土工布开始承担较多的内压力，并起决定

作用，直至发生破坏，相应胀破压力为 1.51 MPa，胀
破冠顶高度 31.5 mm。 
（4）分离式复合土工膜胀破时土工布先于土工

膜发生破坏，鼓胀变形断裂伸长率为 25.3%，与土工
布相近，故主要由土工布的鼓胀变形决定。破坏形态

分为不完全破坏和完全破坏两种形态：若破坏处土工

布性能接近于各向异性或非均匀，破坏时最弱方向强

度达到极限形成裂缝，纤维未完全断裂，为不完全破

坏；反之，各个方向强度达到其极限，纤维完全断裂，

则形成完全破坏。 
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化学腐蚀后灰岩动态拉伸力学特性试验研究 
张站群

1
，蔚立元

*1,2
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1，3
，苏海健

1
，靖洪文

1
 

(1. 中国矿业大学深部岩土力学与地下工程国家重点实验室，江苏 徐州 221116；2. 陆军工程大学爆炸冲击防灾减灾国家重点实验室， 

江苏 南京 210007；3. 震安科技股份有限公司，云南 昆明 650200) 

摘  要：为探究化学腐蚀后灰岩的动态拉伸力学特性，本次试验配制了 pH=3的 NaCl和 KHSO4混合溶液对灰岩试样进

行不同时间的腐蚀（腐蚀时间分别为 30，60，90，120和 150 d）。通过核磁共振测试获得腐蚀后试样的 T2谱图及孔隙

率，并利用分离式霍普金斯压杆对腐蚀后灰岩试样进行动态拉伸试验，最后得到了灰岩动态拉伸强度以及能量耗散等

随腐蚀损伤度的变化规律。此外，借助扫描电镜和 X射线荧光光谱分析获得各腐蚀阶段试样的 SEM图像和矿物成分含
量。结果表明：随腐蚀时间增加，灰岩孔隙率从自然状态下 0.32%增大到 5.32%（150 d），腐蚀损伤度同步增大；动
态抗拉强度劣化程度为 32.52%，并可根据下降速率区分为 2个阶段；耗散能和透射能分别展现出两阶段减小变化趋势，
表现出明显的损伤度相关性；化学腐蚀后灰岩的破坏模式由典型的劈裂破坏向拉剪混合、剪切破坏过渡，直至粉末块

状破坏。宏观力学性质与试样内部微观结构损伤有着密不可分的关联性，研究结果可为地下工程的设计施工提供借鉴。 
关键词：岩石力学；化学腐蚀；灰岩；动态拉伸；损伤度 

中图分类号：TU43       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2020)06–1151–08 
作者简介：张站群(1994— )，男，硕士研究生，主要从事岩石动力学方面的研究。E-mail: 1316299196@qq.com。 

Experimental research on dynamic tensile mechanics of limestone after                                                           
chemical corrosion 

ZHANG Zhan-qun1, YU Li-yuan1, 2, LI Guang-lei1, 3, SU Hai-jian1, JING Hong-wen1 
(1. State Key Laboratory for Geomechanics and Deep Underground Engineering, China University of Mining and Technology, Xuzhou 

221116, China; 2. State Key Laboratory of Explosive Shock Prevention and Disaster Reduction, Military Engineering University, Nanjing 

210007, China; 3. Zhenan Science and Technology Co., Ltd., Kunming 650200, China) 

Abstract: To investigate the dynamic tensile mechanical properties of limestone corroded in the chemical environment, the 
mixed solution of NaCl and KHSO4 with pH=3 was prepared to corrode limestone samples for different corrosion time, i.e. 30 

days, 60 days, 90 days, 120 days and 150 days, respectively. The T2 spectra and porosity of the corroded limestone samples 
were obtained by nuclear magnetic resonance (NMR) test, and the dynamic tensile test was carried out on corroded limestone 

samples by using the separated Hopkins compression bar (SHPB). Finally, the variation law of dynamic tensile strength and 
energy dissipation with corrosion damage degree of limestone was obtained. In addition, microscopic images and mineral 

contents of samples at different corrosion stages were analyzed by scanning electron microscopy (SEM) and X-ray fluorescence 
spectrometry (XRF). The result shows that, after being corroded for 150d, the porosity of limestone rises from 0.32% to 5.32% 

and the corrosion damage degree increases.The deterioration of dynamic tensile strength can be divided into two stages by the 
slope, with the total decrease extent of 32.52%. Dissipative energy and transmission energy exhibit two-stage decreasing trend 

and distinct correlation to damage degree. The failure mode evolution of limestone after chemical corrosion changes from the 
typical splitting failure to the tensile-shear, shear failure and ultimate powders failure. There is a distinct relationship between 

the macro-mechanical properties and the micro-structure damage of specimens. The research results can provide references for 
the design and construction of underground engineering. 
Key words: rock mechanics; chemical corrosion; limestone; dynamic tension; damage degree 

0  引    言 
随着地壳浅部可利用资源日渐枯竭，资源开采逐

渐走向深部地层[1-2]；此外，以川藏铁路、锦屏水电站

为代表的重大交通、水利基础建设工程中深长隧道

（洞）也层出不穷[3-4]。地下水化学腐蚀作为影响地下
─────── 
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工程长期稳定性的重要因素之一，其对岩体的强度、

变形和破坏特征产生不可忽视的弱化影响[5-7]。然而，

经受长期水化学腐蚀损伤的工程围岩还将承受机械冲

击破岩、爆破开挖以及地震等动荷载，对地下工程安

全和稳定造成很大的威胁。并且，由于岩石是典型的

脆性材料，其抗拉强度远小于抗压强度[8]，工程中常

见的劈裂片帮、板裂化破坏的原因是由局部或整体承

受过大的拉应力导致的。因此，岩石的动态拉伸力学

性能在工程实践中具有不可忽视的意义。 
目前李光雷等[9]对化学腐蚀后的灰岩动态压缩力

学特性进行了探究，但关于化学腐蚀后岩石的动态抗

拉力学性质国内外还鲜有报道。鉴于此，本文利用

SHPB 设备对化学腐蚀后的灰岩试样进行劈裂拉伸试
验，通过分析腐蚀损伤度随化学腐蚀时间的变化机理，

探究动态抗拉强度、能量耗散规律等宏观力学特性以

及破坏形态随腐蚀损伤度的变化规律。 

1  灰岩腐蚀处理及冲击试验 
1.1  试样制备 

试验所用灰岩试样取自徐州南郊，呈灰黑色，经

X射线衍射分析，测得灰岩内部各矿物组分含量：方
解石为 93.5%，白云石为 3.5%，石英为 1.2%，云母
0.4%，长石为 0.5%，其他为 0.9。试样的饱和吸水率、
湿密度以及静态巴西劈裂等物理力学基本参数：饱和

吸水率为 0.12%，湿密度为 2.828 g/cm3，静态抗拉强

度为 8.80 MPa，弹性模量为 18.4 GPa。为保证试验样
品的物理力学性质具有较小的离散性，所有试样均由

一块较完整的样板切割加工而成。试样两端面打磨后

不平整度控制在±0.05 mm，端面垂直轴线最大偏差
不大于 0.25°。本文共加工巴西圆盘试样 30 块，直
径为 50 mm，厚度为 25 mm，其中 5块为自然状态试
样，剩余 25块分 5组进行不同时间的化学腐蚀。 
1.2  化学溶液配制及试样腐蚀处理 

由于地下水是一种复杂的化学溶液，根据不同的

赋存环境，地下水的 pH值也会发生变化，一般为 5～
8。地下水主要含有 Na+，K+，Ca2+，Mg2+等阳离子，

Cl-，SO4
2-，HCO3-等阴离子，现实中水–岩作用非常

缓慢，为了短时间内达到相应的损伤程度，可采用增

大溶液酸离子浓度的方法[10]。因此，综合考虑上述因

素和灰岩试样的矿物组分，采用去离子水配置了 5L
浓度为 0.1 mol·L-1，pH值为 3的 NaCl和 KHSO4混合

溶液，并根据 H+离子浓度确定了 NaCl和 KHSO4的质

量分别为 28.96，0.6 g，各腐蚀时间分别为 30，60，
90，120，150 d，腐蚀试样分组及编号见表 1。为防止
其它杂质对试验影响，腐蚀测试在密封环境下进行，

试验室温度约为 23℃，并使用酸度计及时监测化学溶
液 pH值来保持其恒定，试样腐蚀过程如图 1所示。 

表 1 灰岩试样分组及编号 

Table 1 Grouping and numbering of limestone samples 
腐蚀天数/d 试样编号 
自然 Z1-1 Z1-2 Z1-3 Z1-4 Z1-5 
30 M1-1 M1-2 M1-3 M1-4 M1-5 
60 M2-1 M2-2 M2-3 M2-4 M2-5 
90 M3-1 M3-2 M3-3 M3-4 M3-5 

120 M4-1 M4-2 M4-3 M4-4 M4-5 
150 M5-1 M5-2 M5-3 M5-4 M5-5 

 

图 1 灰岩试样腐蚀过程 

Fig. 1 Corrosion process of limestone samples 

1.3  微观结构及物质成分测试 

通过核磁共振（NMR）技术对完全饱和的岩石中
输出横向弛豫时间分布（T2光谱）来计算内部孔径分

布和孔隙率，可用于研究岩石的微观结构损伤[11]。本

文试验采用上海钮迈公司生产的 MesoMR23-060H-I
核磁共振系统，测试时共振频率为 23.423 MHz，磁体
温度为 32.00±0.02℃，探头线圈直径为 60 mm。对 6
组试样进行了 NMR测试，获得了 30个典型试样的孔
隙率及孔径分布。 
利用美国 FEI公司的 QuantaTM 250电镜扫描设

备对 6 组样品的微观表面结构进行成像（SEM），来
获得灰岩试样腐蚀后的细观特征形貌。此外，对冲击

破碎后的试样进行 X射线荧光光谱分析（XRF），XRF
是固体物质成分分析的常规检测手段，能够快速、准

确分析被测样品成分及元素，以此来探究试样微观矿

物成分变化情况。 
1.4  动态冲击试验 

目前主要采用分离式 Hopkinson压杆（SHPB）对
岩石动态力学性能开展研究[12]。动态冲击试验 SHPB
装置见图 2，该装置主要由驱动系统、主体设备和测
试系统 3大部分组成。系统杆件材质为 60Si2Mn弹簧
钢，杆径均为 50 mm，入射杆长 5500 mm，透射杆长
3500 mm，子弹长 400 mm，弹性模量为 200 GPa，纵
波波速为 5160 m/s。试验过程中，通过调整气室内的
氮气压力来控制发射子弹的冲击速度，本文聚焦研究

化学腐蚀损伤对灰岩动态抗拉特性的影响，为了使试

样仅发生拉伸破坏而不至于粉碎[13-15]，经尝试性试
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验，故而控制冲击气压稳定在 0.15 MPa。根据实测结
果显示，子弹的撞击速度在 4.20～4.47 m/s，可视为不
考虑应变率效应对试验影响。 

 

图 2 SHPB系统示意图及实物 

Fig. 2 Diagram and photos of SHPB system 

为消除矩形加载波在压杆中传播时产生的弥散效

应来实现恒应变率加载，采用了直径为 10 mm，厚度
为 2 mm的橡胶片来进行整形，通过整形处理后的灰
岩 SHPB 试验典型波形见图 3，由图可以看出达到了
良好的整形效果，说明试验结果是有效的。在动态巴

西劈裂试验中，采用三波法来计算间接抗拉强度[16]： 

max
t

2 ( )
π
P t

DL
σ =

  
。             (1) 

式中， tσ 为抗拉强度（MPa）；D，L分别代表圆盘试
样的直径和厚度（m）；P(t)max代表岩样两端压杆作用

有效荷载最大值（kN）。灰岩试样两端压杆作用有效
荷载 ( )P t 可表示为 

1 2 ( ) ( ) ( )( ) ( )
( )

2 2
i r tt t tP t P tP t EAε ε ε+ ++

= =
 
。 (2) 

式中，A，E 分别代表杆件材料的横截面积（m2）和

弹性模量（GPa）；εI，εr，εt分别表示入射波、反射波

以及透射波在压杆中产生的脉冲信号。图 4给出了灰
岩试样动态拉伸典型的平均荷载时程曲线。 
根据能量守恒定律计算试样入射能、反射能、透

射能以及耗散能。压缩波所产生的能量[17]为 
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s i r tW W W W= − −   。             (4) 
式中  Wi为入射波产生的弹性能，即入射能（J）；Wr

为反射波产生的弹性能，即反射能（J）；Wt为透射波

产生的弹性能，即透射能（J）；Ws为耗散能（J）；C0

为纵波波速（m/s）。 

 

图 3 整形后的应变波 

Fig. 3 Strain waves after shaping 

 

图 4 平均荷载时程曲线 

Fig. 4 Relationship between average load and time 

2  试验结果及分析 
2.1  试样孔隙及损伤度 

在 NMR测试系统中输出的灰岩样品在 6个时间
段的 T2光谱曲线如图 5所示，T2光谱面积与试样的孔

隙率和孔径分布有关，即孔隙率随着 T2光谱面积的增

加而增加，孔径增加时曲线的峰值信号点也随之增加。 

图 5 腐蚀后灰岩试样的 T2光谱分布 

Fig. 5 T2 spectral distribution of limestone samples after corrosion 

从图 5中可看出，灰石试样的 T2光谱曲线具有典
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型的双峰特征，左、右峰值信号分别表示小孔和较大

的孔。随着腐蚀时间的增加，各阶段 T2光谱曲线的峰

值点呈增大趋势，曲线所围成的面积也逐渐变大，且

第二个峰的面积随腐蚀的延续比重增大显著。这是因为

试样中的矿物成分与酸性溶液中的H+离子发生反应，进

而导致新的微孔隙产生并促进形成更大的孔。而腐蚀时

间为 90 d时，两个峰值发生了显着变化，左边峰值点不
在上升甚至轻微下降，这表明其中一些小孔的增加变得

相互连接形成更大的孔，灰岩试样内部的微观结构变化

愈加严重，孔隙率也由此增大。 
定义孔径 0 μm<d1≤1 μm为一级裂隙（微裂隙），

1 μm<d2≤10 μm为二级裂隙（小裂隙），10 μm<d3≤100 
μm为三级裂隙（中裂隙），d4>100 μm为四级裂隙（大
裂隙）。各腐蚀阶段试样的孔径平均值分布如表 2和图
6 所示。可以看出，天然试样整体结构致密，原始缺
陷主要为一、二级裂隙，微、小裂隙占比高达 95.11%，
一级裂隙比重下滑较为明显，从天然状态时的 65.41%
降低至腐蚀 150 d后的 48.56%，二级裂隙占比下降幅
度不大，在 29.70%～25.02%的范围内小幅下降。三级
裂隙变化最为显著，从最初的 4.29%增大至 21.74%，
四级裂隙则持续从初始的 0.60%提高到 4.12%。截止
腐蚀 150 d 后，灰岩内部三、四级裂隙占比达到
34.88%，约为自然状态时的 5.3倍。随着腐蚀的延续，
因灰岩试样与化学溶液在化学反应上的不平衡，导致

的试样的微观结构变化主要是由内部矿物晶体的软化

以及某矿物的溶解，最终引起的宏观孔隙率 φ增大的
内部表现是一、二级裂隙的比重下滑，三、四级裂隙

比重增大。 
表 2 孔径平均值在各腐蚀阶段占比 

Table 2 Average aperture diameter in each corrosion stage 

孔径占比/% 
时间/d 

d1 d2 d3 d4 
0 65.41 29.70 4.29 0.60 

30 61.46 26.17 10.89 1.48 
60 57.19 26.34 13.97 2.50 
90 51.26 25.64 19.98 3.12 
120 49.37 25.02 21.76 3.85 
150 48.56 25.58 21.74 4.12 

岩石的破坏是其内部微观裂纹孔隙萌发、扩展、

直至贯通的宏观体现。因此，基于 NMR 测得各腐蚀
时间段岩样孔隙率的变化，定义一个可以反映灰岩试

样化学腐蚀损伤程度的损伤度 S[18]，  

t 0

0

100%
1

S ϕ ϕ
ϕ

−
= ×

−
  ，          (5) 

式中， tϕ ， 0ϕ 分别为试样腐蚀 t时间后和未腐蚀试样
的孔隙率（%）。 

图 6 孔径平均值随腐蚀时间变化规律 

Fig. 6 Relationships between average aperture and corrosion time 

试样的孔隙率 φ和损伤度 S随腐蚀时间的变化趋
势见图 7，可以看出，灰岩孔隙率分两阶段从自然状
态下 0.32%增加到 5.32%（150 d），损伤度随腐蚀时间
变化与孔隙率变化规律一致。在第一阶段（0～30 d），
灰岩表观矿物元素与化学溶液发生反应，损伤度变化

十分明显，从自然状态的 0迅速上升到 4.23%，变化
量占变化总量的 57.24%；在第二阶段（30～150 d），
随着腐蚀时间的继续增加，灰岩内部矿物元素仍保持

着与化学溶液水解反应的发生，试样腐蚀损伤度保持

稳定上升，损伤度变化效果明显（4.23%～7.39%）。 

 

图 7 孔隙率和损伤度随腐蚀时间变化规律 

Fig. 7 Variation of porosity and damage degree versus corrosion  

.time 

2.2  动态抗拉强度 

图 8揭示了在驱动气压 0.15 MPa的条件下灰岩试
样动态抗拉强度 tσ 随腐蚀损伤度的变化规律。可以看
出，灰岩试样的动态拉伸强度随腐蚀损伤度的增大而

逐渐下降，整个过程可分为两个阶段：在第一阶段，

由于化学溶液与试样中矿物颗粒产生的化学反应基本

发生在试样表面。因此，宏观上灰岩试样的动态抗拉

强度 tσ 下降平缓，从 25.71 MPa降到 23.29 MPa，减
小了 9.57%。在第二阶段，随着化学溶液中的 H+离子

继续通过其裂缝渗入灰岩内部并与某些矿物成分发生

反应，从而导致新的裂缝的产生或原始裂缝的生长，
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使得岩石原本致密的结构逐渐变得相对松散脆弱，试

样内部的黏聚力和内摩擦角进一步降低，造成了试样

动态抗拉强度 tσ 急剧劣化，较上一反应阶段降低至
17.35 MPa，损失量占整个变化过程的 70.93%。在整
个腐蚀损伤过程中，动态抗拉强度 tσ 下降了 32.52%。
总的来说，由化学作用引起的灰岩内部损伤的增加造

成了其动态抗拉强度大幅劣化。 

图 8 动态抗拉强度随损伤度变化规律 

Fig. 8 Relationships between dynamic tensile strength and  

.corrosion damage degree 

2.3  能量耗散 

为更好从能量演化角度认识腐蚀损伤度对灰岩变

形破坏过程中的影响，对灰岩在动态冲击变形破坏中

的耗散能和透射能随腐蚀损伤度变化规律进行研究。

由于入射冲击气压保持恒定，所以入射能和反射能不

作进一步探究。图 9为自然状态下试样计算得到典型
试样能量 Wi，Wr，Wt和 Ws的变化时程曲线。由图可

知，灰岩试样在冲击荷载的作用下，其在劈裂过程中

的能量变化经历初始压密阶段、线弹性阶段、屈服阶

段和破坏阶段 4个不同的阶段。 

图 9 自然试样的能量实时变化曲线 

Fig. 9 Real-time energy curve of natural sample 

耗散能 Ws和透射能 Wt随腐蚀损伤度的变化见图

10，可以看出，与抗拉强度一致，试样耗散能 Ws 和

透射能Wt的变化趋势也以腐蚀损伤度4.23%为界分两

阶段下降。第一阶段中，试样耗散能 Ws和透射能 Wt

平均值对应于腐蚀损伤度增加 4.23%，分别减小了
0.74 J 和 0.13 J，变化相对平缓，损失占比分别仅为
18.0%和 33.3%；在反应进行到第二阶段时，此阶段能
量变化最为明显，Ws和 Wt随腐蚀损伤度增加整体呈

下降趋势，分别从 13.42 J下降到 9.77 J和从 2.04 J下
降到最终的 1.65 J。从腐蚀损伤的角度分析，一方面
随试样损伤程度和孔隙率的增加，应力波在试样内的

传播路径更加复杂，衍射、绕射和反射现象趋于显著，

将耗散掉更多的能量；而另一方面，腐蚀作用将削弱

岩石矿物晶体键的链接强度，在动态拉伸荷载作用下

晶体颗粒间发生断裂滑移所需要的的能量将降低。试

样耗散能受上述两个诱因影响，且后者占据主导因素，

宏观上表现为耗散能随腐蚀损伤度的增加而降低。透

射波直观地反映了试样中平均动态应力的变化，而试

样间接拉伸强度随损伤度增加而显著降低，因此随损

伤度增加，透射能不断减小。 

 

图 10 Ws和 Wt随腐蚀损伤度的变化曲线 

Fig. 10 Curves of Ws and Wt versus corrosion damage degree 

2.4  破坏形态 

各腐蚀时间试样最终破坏形态如图 11所示，可以
看出，试样的破坏形式和破坏程度存在显著差异。在

自然状态时，试样在圆盘的中线位置处产生一条主裂

纹，在与杆件接触端面形成类似三角区域破坏，具有

明显的方向性，试样的破坏形态基本为完整的两半；

随着腐蚀时间的增加，试样内部微裂隙和孔隙增加，

微观结构发生破坏，在主裂纹贯通前，微小裂纹在外

部动荷载的作用下不断汇聚，进而扩展形成多条破裂

面，破坏区域扩大，次要裂纹条数增加（图 11（b）～
（d））。在腐蚀 120 d后（图 11（e）、图 10（f）），由
于试样内部的微裂纹在腐蚀作用下持续连接形成互相

贯通的裂隙，腐蚀状态严重，导致承载能力也急剧下

降，此时试样的破坏模式为张拉破坏或张拉与剪切混

合破坏，粉碎性区域面积也逐渐扩大，呈现粉碎块状

破坏形式。 
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图 11 不同腐蚀时间灰岩破坏形态 

Fig. 11 Limestone failure patterns at different corrosion time 

3  讨    论 
灰岩是由矿物成分在地质作用下沉积而形成的，

其力学特性主要由内部颗粒间的黏结和摩擦力所影

响。在地下水环境中，水–岩间的相互作用主要有物

理和化学作用主导[19]：物理作用方面，水的软化和润

滑作用导致矿物成分颗粒之间摩擦力减少，胶结强度

降低，长时间的腐蚀对微裂纹（孔隙）产生分裂作用，

并可能产生次生裂纹。因此，物理作用会导致灰岩力

学性能的破坏和劣化；而化学作用使得化学溶液和灰

岩中矿物之间产生不平衡的化学反应，并且两者间的

相互作用是不可逆的的过程，灰岩内部晶体键受到破

坏，伴随着孔隙率的增加，试样变得松散而脆弱。两

种损伤机制的综合作用下使得宏观上力学性能劣化。

水–岩间的相互作用主要表现出的损伤主要取决于化

学损伤，又因不同的水–岩相互作用时间不同，决定

了水化学反应岩体损伤程度也有所不同。 
图 12中的 SEM图像展现了自然状态下和不同腐

蚀时间阶段灰岩试样微观形态形貌。在自然状态下，

试样表面形态比较平滑，颗粒状物质比较稀少，结构

比较致密，超微孔隙占主导（一、二级裂隙占比为

95.11%）。灰岩经过化学溶液浸泡后（30 d），试样外
围的矿物质参与了初始阶段的化学反应，原本致密的

结构开始遭到破坏，粗糙程度显著增加，小裂隙或孔

洞开始初步扩展，由此化学溶液深入到试样内部，且

随着腐蚀时间的进行（30～120 d）越来越多的内部物
质参与了化学反应，破坏了晶体颗粒之间的黏结，改

变其矿物组分及微细观结构，原生微裂隙继续扩张延

伸，微孔洞体积逐步增加，且表面粗糙程度表现得更

为明显。从图 12中可以看出，不同腐蚀时间对灰岩的
腐蚀效果不一样，灰岩表面所表现出来的敏感性也有

所不同，腐蚀时间越长，灰岩损伤程度更加显著。 

 

图 12 不同腐蚀阶段试样 SEM图像 

Fig. 12 SEM image of samples in different corrosion stages 

各腐蚀时间水平试样破坏块体研磨粉碎展开X射
线荧光光谱分析（XRF），获得试样的矿物组分及其平
均含量变化如图 13 所示（灰岩试样元素成分繁多复
杂，此处仅选含量变化较多的 4种组分进行分析）。从
图 13 可以看出，灰岩试样中 CaO，MgO，Al2O3和

Fe2O3 活性化合物含量随腐蚀的损伤度的增加缓慢降

低，这主要是由于灰岩自身的活性矿物与化学溶液反

应导致一些离子元素被释放，从而改变了化合物含量

分配，在酸性条件下，CaO 和 MgO 等主要矿物成分
易与溶液中的 H+离子发生化学反应： 

CaO+2H+→Ca2++H2O  ，       (6) 
MgO+2H+→Mg2++H2O  ，      (7) 

Al2O3+6H+→2Al3++3H2O  ，     (8) 
Fe2O3+6H+→2Fe3++3H2O  。     (9) 

此外，在损伤过程中，灰岩矿物组分中少量的云

母和长石等也会与 H+离子发生反应[9]： 
KAl3Si3O10(OH)2(云母)+ 10H+ → 

K++3Al3++3H4SiO4  ，         (10) 
2M(AlSi3O8)(长石)+2H++H2O→ 

2M++4SiO2+Al2(Si2O5)(OH)(高岭石)↓ ， (11) 
Ca2++SO4

2+→CaSO4(石膏)↓  。   (12) 
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图 13 灰岩元素成分含量随腐蚀损伤度变化规律 

Fig. 13 Variation of elements content of limestone versus  

.corrosion damage degree 

灰岩试样中的矿物成分与化学溶液中 H+离子发

生化学反应，势必会改变矿物晶粒的大小和形状以及

岩石的微观结构和缺陷形态，从而改变其力学性能。

并且随着腐蚀时间增加，灰岩试样结构由均匀致密变

得多孔疏松（图 12），原生微裂隙逐渐扩张延伸，从
而造成试样损伤程度的增大。化学反应产物以离子化

或沉淀物状态存在，其中一些释放到液体中，从而增

加了岩石中孔隙和裂缝的大小和数量，而生成的一些

次生矿物(如高岭石、石膏等)残留在内部孔隙中充当
填充物，造成结构强度与原生状态相比出现一定程度

的下降。 
除此之外，化学腐蚀还使得颗粒间接触界面的边

缘锯齿部分逐渐趋于光滑，降低内部晶体之间的黏聚

力和内摩擦角，使其易于发生相对滑移。化学腐蚀造

成灰岩内部微观结构的损伤，宏观表现为动态拉伸强

度和能量耗散发生大幅劣化，破坏程度更加严重。 

4  结    论 
为研究化学腐蚀作用后灰岩的动态抗拉性能，配

制了 pH值为 3的化学溶液对灰岩试样展开腐蚀试验，
利用核磁共振对微观孔隙变化进行分析，然后基于

SHPB 设备开展固定气压条件下的动态冲击拉伸试
验，得到以下 4点结论。 
（1）通过核磁共振测试表明，随化学腐蚀时间的

增加，灰岩试样孔径分布变化特征明显，孔径尺度扩

展显著增加。 
（2）化学腐蚀后灰岩孔隙率的变化情况与其力学

性能变化密切相关，基于孔隙率变化来定义损伤度能

够直观描述灰岩受化学腐蚀的程度，损伤度随时间增

大规律与孔隙率变化具有一致性，从自然状态下的 0
增加到 7.35%。 
（3）随损伤度增大，灰岩动态抗拉强度劣化显著，

下降幅值达 32.52%；能量耗散表现出和动态抗拉强度

相似的两阶段劣化规律，且第二阶段变化趋势较第一

阶段急剧，这与化学腐蚀引起的微损伤密切相关。 
（4）随腐蚀时间的推移，灰岩试样的动态拉伸破

坏程度更加严重，由典型的劈裂破坏向拉剪混合、剪

切破坏过渡，直至粉末块状破坏。 
本文仅采用 0.15 MPa 冲击气压对化学腐蚀后灰

岩进行动态劈裂试验，动态应变率效应在岩石力学特

性中普遍存在，还有待在后续研究中进一步深入分析。 
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多种应力路径下结构性土胶结破损演化规律离散元分析 
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摘  要：结构性土体通常指粒间含有胶结的土体，可看成一种特殊的胶结颗粒材料，探明结构性土体的胶结破损演化

规律是加深结构性土体宏微观力学性质认识及建立结构性土本构模型的关键。由于试验手段难以定量获取胶结破损信

息，通过离散单元法分析了结构性土体的胶结破损演化规律。首先采用相对完备的胶结接触模型建立了结构性土体离

散元试样，接触模型考虑了颗粒及胶结物质的抗转动和抗扭转作用以及胶结尺寸对刚度和强度的影响；然后开展了结

构性土侧限压缩、等向压缩、等应力比压缩以及常规三轴和真三轴试验的离散元数值分析，再现了结构性土的主要宏

观力学特征；在此基础上的胶结破损演化分析表明胶结破损参量 B0演化具有明显的应力路径相关性，而新提出的破损

参量 Bσ应力路径相关性低，通过 Bσ与等效塑性应变的指数函数关系，可以描述结构性土体的胶结破损演化情况。 
关键词：结构性土；胶结颗粒材料（理想结构性土）；离散单元法；胶结破损演化；本构模型 
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DEM analysis of evolution law of bond degradation for structured soils 

LI Tao1, JIANG Ming-jing1, 2, 3, 4, SUN Ruo-han1 
(1. Department of Civil Engineering, Tianjin University, Tianjin 300072, China; 2. Key Laboratory of Earthquake Engineering Simulation 

and Seismic Resilience, China Earthquake Administration (EESSR), Tianjin University, Tianjin 300072, China; 3. State Key Laboratory of 

Disaster Reduction in Civil Engineering, Tongji University, Shanghai 200092, China; 4. Department of Geotechnical Engineering, Tongji 

University, Shanghai 200092, China) 

Abstract: The evolution of bond degradation is essential for analyzing the macro-and micro-scopic behaviors and establishing 
constitutive models for structured soils with cementation bond which is a kind of bonded granular material. The discrete 
element method is employed to analyze the evolution of bond degradation on account of the disadvantage of laboratory tests in 
bond breakage quantitative analysis. First, the discrete numerical sample is generated by installing a relatively completed bond 
contact model incorporating the interparticle rolling and twisting resistances and the influences of bond size on the contact 
stiffness and strength. The DEM simulation reproduces the key mechanical behaviors of one-dimensional compression, 
isotropic and anisotropic compressions, conventional triaxial and true triaxial tests on the DEM sample. The results show that 

the evolution of the degradation variable B0 is stress-path-dependent, while a new degradation variable Bσ is roughly 
stress-path-independent. An exponential function is recommended for Bσ to describe the degradation of soil structure.  
Key words: structured soil; bonded granular material (ideal structured soil); discrete element method; evolution of bond 
breakage; constitutive model

0  引    言 
天然土体颗粒间通常具有胶结物质，比如碳酸

钙、微生物、黏粒、甲烷水合物等，称为结构性土。

结构性土可看成是一种特殊的胶结颗粒材料，颗粒间

胶结物质的存在使结构性土的宏观力学性质不同于重

塑土[1-2]。为了分析结构性土工程问题，需要建立合

理的结构性土本构模型。在临界状态土力学基础

上，相关学者引入状态变量，分别建立了边界面模

型[3]、下负荷面模型[4]、统一硬化模型[5]等重塑土本

构模型。在加荷过程中，结构性土颗粒间的胶结逐

渐破坏并退出承担应力，土体向重塑土转化。因

此，在重塑土本构模型基础上，通过引入表征结构
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性的参量及其演化规律建立结构性土本构模型是一

条可行的研究途径。不少学者提出了结构性土本构

模型，在模型中假定了不同的结构性表征参量。比

如：①通过比较结构性土屈服面大小 cp 和重塑土屈
服面大小 cp 的不同，定义 c c cp p p∆ = − [6]或 *

c /R p=  
cp [7]为结构性表征参量；②通过引入胶结组分（相对

完整状态）和摩擦组分（完全调整状态）应力分担参

量（扰动参量、结构破损参量）D[8]或 B0
[9-10]表达结构

性衰退程度。由于胶结破损演化难以通过试验测

得，结构性表征参量的演化通常需要假设，缺乏微

观试验结果验证。 
离散单元法[11]模拟结构性土弥补了室内微观测

试在获取胶结破损演化方面的不足，已广泛应用于

结构性土体宏微观力学性质研究。Jiang 等[10]通过开

展结构性土的二维离散元模拟，对 3种结构性土本构
模型结构性参量演化假设的合理性进行了验证，基

于离散元结果提出了新的胶结破损演化式，并应用

到本构模型研究[12]，不足之处在于胶结破损演化式

中的参数受加载路径影响。通过 PFC 软件植入完整
胶结接触模型（考虑了颗粒间抗转动和抗扭转能力及

胶结尺寸对刚度和强度的影响）建立了结构性土三维

离散元试样，开展了侧限压缩、等向压缩、等应力

比压缩以及常规三轴和真三轴试验的离散元数值模

拟，分析了结构破损参量 B0 随等效塑性应变的演化

规律，并提出了应力路径相关性低的结构破损参量

Bσ。 

1  胶结接触模型 
离散元模拟采用软硬复合胶结接触模型框架[13]，

考虑了颗粒间抗转动和抗扭转能力[14]及胶结尺寸对

刚度和强度的影响[15]。对于通过胶结间接传力/力矩的
接触（“厚胶结”）直接采用胶结接触公式计算接触力

/力矩；对于颗粒直接接触并有胶结传力/力矩的接触
（“薄胶结”），按并联模式通过颗粒接触力/力矩和胶
结接触力/力矩之和计算接触力/力矩。 
1.1  颗粒接触 

假设颗粒间通过一圆形截面接触，半径为 
cR Rβ=   ，              (1) 

式中，β 为抗转动系数， 1 2 1 2=2 / ( )R R R R R+ ， 1R ， 2R
为两颗粒半径。 
接触间力/力矩的传递通过下列公式计算： 

n n a nl
n

n

   ( 0)
0                ( 0)
k F

F
δ δ

δ
−

=  <

≥
  ，       (2) 

l l
s s o s s( ) k= − ∆F F δ   ，             (3) 

l l
r r o r r( ) k= − ∆M M θ   ，            (4) 

l l
t t o t t( )M M k θ= − ∆     。        (5) 

式中 aF 为粒间引力，比如毛细力、范德华力、电子
引力等； l

nF ， l
sF ， l

rM ， l
tM 分别为颗粒法向力、切

向力、弯矩和扭矩； nk ， sk ，kr，kt分别为颗粒法向、

切向、抗弯、抗扭刚度， 2
r n c0.25k k R= ， 2

t s c0.5k k R= ；

nδ 为颗粒重叠量， s∆δ ， r∆θ 和 tθ∆ 分别为剪切位移、

转动角和扭转角增量。 
颗粒接触的法切向刚度可按 PFC 软件手册[16]按

下式计算： 
*

n /k AE L=    ，            (6) 
*

s n /k k κ=      ，           (7) 

式中， 2πA R= ， *E 是颗粒接触的等效模量， *κ 是颗
粒接触的法切向刚度比， L为两颗粒半径之和。 
接触抗剪强度、抗弯强度和抗扭强度分别为[14-15] 

l
s n a( )F Fµ +≤F      ，           (8) 
l
r c c n a0.25 ( )R F Fζ +≤M    ，       (9) 

l
t c n a0.65 ( )M R F Fµ +≤     ，       (10) 

式中，µ是摩擦系数， cζ 取 2.1。颗粒接触力和力矩
达到以上强度后颗粒将进入滑移、转动和扭转状态。 
1.2  胶结计算 

假定胶结物质呈圆形截面连接两颗粒，则胶结法

向力 b
nF ，切向力 b

sF ，弯矩 b
rM 和扭矩 b

tM 分别为[16] 
b b b

n n o n n( )F F k δ= − ∆        ，     (11) 
b b b

s s o s s( ) k= − ∆F F δ        ，     (12) 
b b b
r r o r r( ) k= − ∆M M θ       ，     (13) 
b b b
t t o t t( )M M k θ= − ∆       。     (14) 

式中 b
nk ， b

sk ， b
rk ， b

tk 分别为胶结法向、切向、抗
弯和抗扭刚度， b b 2

t s b0.5k k R= ， b b 2
r n b0.25k k R= ； nδ∆ 是

法向位移增量； b bR Rλ= 为胶结半径， bλ 为胶结半径
系数。 

 

图 1 胶结刚度计算示意图 

Fig. 1 Schematic diagram for calculation of bond stiffness 

为了考虑胶结厚度和宽度对胶结刚度的影响，用

下式计算胶结法向刚度（图 1）[15]： 
b
n 1 2 1 2 1 21/( )A A B B C Ck δ δ δ δ δ δ= + + + + +  ， (15) 

式中， 1Aδ ， 1Bδ ， 1Cδ 分别为颗粒 1 的 A1，B1 和 C1
三段的线柔度， 

1 E
1 2

1 bπA
R
E R

ξ
δ =        ，       (16) 



第 6期                     李  涛，等. 多种应力路径下结构性土胶结破损演化规律离散元分析 1161 

E E E
1 2

1 2 1 E E E E
1

1 1 E
1 22

1 b

11 ln ln ( )
2π( ) 1

( )
π

B

E E
E E R

R R E E
E R

Λ Λ ξ
Λ Λ Λ ξ

δ
ξ

     + +
− >      − − −     = 

− =

， 

  (17) 
b
0

1 2 2
2 b

/ 2
πC C
h
E R

δ δ= =        ，     (18) 

式中， 1E ， 2E 分别为骨架材料和胶结材料的等效变
形模量， 1R 为颗粒 1 的半径， b

0h 为胶结厚度，同理
可计算 2Aδ ， 2Bδ 。在模型使用中， *

1E E= 为胶结等

效模量， *
2 EE Eη= ， Eη 为模量折减系数。 Eξ ， EΛ 计

算如下： 
2

E b 11 ( / )R Rξ = −     ，        (19) 

22
E b 1

1 2

1 ( / )
E R R

E E
Λ = +

− 。     (20) 

胶结切向刚度根据法切向刚度比 bκ 计算： 
b b
s n b/k k κ=      。            (21) 

采用考虑胶结厚度和宽度的胶结强度计算方

法[15, 17]。胶结抗压和抗拉强度计算如下： 

3

b
b 2 b 2 01
nc b c

bb

π exp
2c

c hcR R
R

σ
λ

 
=  

 
    ，   (22) 

b 2 b
nt b tπR R σ=            ，    (23) 

式中， b
cσ ， b

tσ 分别为胶结材料抗压和抗拉强度；

1 1.45c = ， 2 0.7c = − 和 3 1 / 6c = 是反映胶结半径和厚度

对抗压强度影响的参数（定值）。 
在一定的法向力下（未达到胶结抗压和抗拉强

度），胶结可能承受剪切力、弯矩和扭矩，复合荷载

作用下胶结强度符合椭球包面： 
b b 2 b b 2 b b 2

s s r r t t( / ) ( / ) ( / ) 1R R M R+ + =F M  ， (24) 

式中， b
sR ， b

rR ， b
tR 分别为胶结抗剪、抗弯和抗扭强

度， 
b b b b
s s nc nt( )R S R R= +     ，         (25) 
b b b b
r r nc nt b( )R S R R R= +   ，         (26) 
b b b b
t t nc nt b( )R S R R R= +    ，        (27) 

式中， b
sS ， b

rS ， b
tS 为胶结抗剪、抗弯和抗扭包面的

形状， 
b b b 3/5

n n[ln(1 / )]i iS m f f=   ，       (28) 

式中，下标 i是 s，r和 t， s 0.5m = ， r 0.3m = 和 t 0.36m =
为参数（定值）， b b b b b

n n nt nc nt( ) / ( )f F R R R= + + 为正则化

胶结法向力。 
胶结的存在对结构性土体的宏微观力学性质有

很大影响。胶结达到强度包面后会发生胶结破坏，胶

结破坏后胶结部分不再承担力和力矩，接触力和力矩

退化到残余值（颗粒接触部分）。 

 

2  离散元模拟步骤 
2.1  离散元试样制备 

以饱和结构性黄土[15]为基准制备离散元试样和

选取接触参数，为提高研究的适用性开展了不同胶结

材料强度离散元试样的数值分析，下文仅以一种胶结

材料强度为例进行分析。采用分层欠压法[18]分 5层制
备离散元试样，颗粒数目 42180个，如图 2（a）所示。
结构性土离散元试样制备采用的颗粒级配曲线如图 2
（b）所示。试样生成后在 12.5 kPa 竖向压力下压缩
稳定以反映原位 K0应力状态。试样稳定后若两个颗粒

之间的间距小于 c bg R 则生成胶结， cg 为胶结临界厚度
系数。 
颗粒间引力作用能使试样以更松散状态稳定赋

存[19]，试样制备过程施加弱吸引力以制备松散试样[15]： 
2

a a 50F dσ=         ，      (29) 

式中，d50 为中值粒径， aσ 为弱吸引力系数，根据典

型黄土的最大稳定孔隙比和饱和重塑土黏聚力，通过

试算取 4 kPa。颗粒与墙体间仅承担法向力作用，忽
略摩擦。颗粒密度=2710 kg/m3，颗粒局部阻尼系数

=0.7。颗粒之间的接触参数：颗粒等效模量=800 MPa，
法切向刚度比=1.5，摩擦系数=0.5，抗转动系数=0.21，
胶结等效模量=200 MPa，胶结模量折减系数=0.2，胶
结法切向刚度比=2，胶结半径系数=0.35，胶结材料抗
压强度=25MPa，胶结材料抗拉强度=2.5MPa，胶结临
界厚度系数=0.1。 

 

图 2 离散元试样及其粒径级配 

Fig. 2 DEM sample and grain-size distribution curve 

2.2  不同应力路径离散元模拟步骤 

为了研究不同应力路径结构性土的胶结破损演

化，对上述结构性土离散元试样进行了分级加载的侧

限压缩试验、等向压缩试验和等应力比压缩试验，以

及应变加载的常规三轴试验和等 p真三轴试验。 
对分级加载压缩试验，上下墙体从 12.5 kPa开始

分级施加荷载，每次施加的荷载约为上级荷载的 2
倍；侧墙伺服应力目标通过应力比要求计算（侧限压

缩试验使 4个侧墙固定）。 
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对三轴试验，首先将离散元试样等向压缩到不同

的围压，然后对侧墙进行伺服控制，使上下两墙相向

运动进行剪切试验。在常规三轴试验中，侧墙的伺服

目标为围压。在真三轴试验中通过平均应力和中主应

力系数 b不变的条件计算侧墙伺服目标应力。 

3  离散元模拟结果 
为验证离散元数值分析结果的有效性，在研究结

构性土的胶结破损演化规律之前，需确保离散元试样

能够反映结构性土的主要压缩和剪切特性。考虑到本

文针对一般结构性土体（不同胶结强度的胶结颗粒材

料）进行破损规律数学建模，因此，下面主要进行定

性对比，未对某一特定的结构性土进行标定。 
图 3给出了结构性土离散元试样在不同压缩路径

下的压缩曲线。图 3 中 /q pη = 为应力比，

3 1CSR /σ σ= 为主应力比。随着平均应力的增加，离

散元试样压缩线先缓慢下降而后逐渐转变为快速下

降，存在结构屈服应力，离散元试样能够定性再现结

构性土体的主要压缩特性[20]。离散元试样体积变形特

征与真实结构性土定量上差别较大，主要是因为颗粒

形状、颗粒破碎机制等微观结构的差别。 

 

图 3 结构性土压缩性质 
Fig. 3 Compression properties of structured soils 

图 4给出了结构性土离散元试样常规三轴试验应
力–应变关系和孔隙比–应变关系。离散元分析能够

定性再现结构性土体三轴剪切性质[2, 21]。试样在剪切

初始段模量很大，近似弹性段。随着围压的增加，试

样抗剪强度增加，孔隙比减小，试样从倾向于软化和

剪胀向倾向于硬化和剪缩发展。离散元反映结构性土

剪切破坏特性的效果优于反映压缩变形特性。 

图 4 结构性土常规三轴剪切性质 

Fig. 4 Conventional triaxial test results of structured soils 

图 5 给出了结构性土离散元试样真三轴试验应 
力-应变关系和孔隙比–应变关系（以 p=300 kPa 为
例）。可见离散元模拟结果能够反映室内试验中中主

应力系数 b（ 2 3 1 3( ) / ( )b σ σ σ σ= − − ）的影响[22-23]。同

样平均应力下随着 b 的增加，破坏偏应力下降。b=0
时试样倾向于剪缩，随着 b的增加试样剪缩程度减弱。
天然土试样的变形模量相对离散元试样和人工制备

结构性土试样较低，这可能与试样扰动有关。 

4  胶结破损演化规律 
4.1  胶结颗粒材料微观力学 

土体可以看成一种颗粒集合体，重塑土（无黏结）

可以看成是一种散粒体材料而结构性土可以看成是

一种胶结颗粒材料。对于理想的散粒体材料，土中的

应力通过接触力进行传递，而土中的应变由颗粒间的

相对变形产生。基于此，学者通过研究土颗粒之间的

接触关系和微观变形机理，建立了理想散粒体材料宏观

应力和应变与微观接触力和变形之间的基本方程[24-25]。

Jiang 等[10]在此基础上建立了胶结颗粒材料的宏微观
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理论框架。 
对于颗粒材料，荷载通过颗粒之间的接触力进行

传递，因此颗粒材料的代表性单元的平均应力张量可

根据下式求得 

1

1 N
k k

ij i j
k

F l
V

σ
=

= ∑      ，       (30)
 

式中，V 为代表性单元的体积，N 为代表性单元内颗
粒间接触点的总数， k

iF 为第 k个接触点处接触力的分
量， k

jl 为第 k个接触点处方向向量的分量。 
对于结构性土体，根据颗粒间接触点是否存在胶

结，土体代表性单元平均应力张量 ijσ 可分解为胶结接
触分担应力

in
ijσ 与无胶结接触分担应力

d
ijσ 之和， 

in d

1 1

1 ( )
N N

k k k k
ij i j i j

k k
F l F l

V
σ

= =

= +∑ ∑   

in in d d in d1 ) (1 )ij ij ij ijV V
V

σ σ λ σ λσ= + = − +（  ，  (31)
 

式中， inN ， dN 分别为代表性单元内胶结接触点和无

胶结接触点的数目，且 in dN N N= + 。 inV ， dV 分别为
代表性单元内胶结颗粒所占体积与无胶结颗粒所占

体积（含相应的孔隙体积），且 in dV V V= + ； d /V Vλ =
为体积破损率，即代表性单元内无胶结组分所占体积

与代表性单元总体积的比值；
in
ijσ 和

d
ijσ 可由下式计算： 

in

d

in
in

1

d
d

1

1  

1  

N
k k

ij i j
k

N
k k

ij i j
k

F l
V

F l
V

σ

σ

=

=


= 



= 

∑

∑

，

。

             (32)
 

为了研究结构性土体的结构性演化，需要在本构

模型中引入（或蕴含）胶结破损参量。体积破损率就

是一个简单直观的胶结破损参量，考虑到胶结组分和

无胶结组分的体积难以划分，可用无胶结接触数量与

总接触数量比值近似表示， 
d dV N

V N
λ = ≈    。          (33)

 
无胶结组分分担的应力与总应力的比值也可以

作为胶结破损参量， 
d

d
1

0

1

N
k k

i j
ij k

N
k kij

i j
k

F l
B

F l

λσ
σ

=

=

= =
∑

∑
   。        (34)

 

胶结破损参量表征胶结破损程度或结构性衰退

程度。当胶结破损参量为 0时，土体结构性完好，土
体应力全部由胶结组分承担；随着胶结破损参量的增

加，土体应力由胶结组分和无胶结组分共同分担（胶

结组分承担应力逐渐变小）；当胶结破损参量为 1时， 

图 5 结构性土真三轴剪切性质 

Fig. 5 True triaxial test results of structured soils 

土体结构性完全破坏，土体应力全部由无胶结组分承

担。 
胶结破损参量λ， 0B 难以通过室内试验获得，离

散单元法可以用来研究λ， 0B 的演化。尽管λ， 0B 参
量的大小有一定不同，但二者演化规律是相似的，因

此本文以破损参量 0B 为例进行研究。 
4.2  胶结破损演化规律 

随着塑性应变的发展，胶结逐渐破损。由于弹性

应变较小，塑性应变采用如下简单方法计算。离散元

试样的弹性能 kE 为颗粒弹性能 p
kE 和胶结弹性能 b

kE
之和： 

2 2l l l 2l 2
s rp tn

k
n s r t

( )( )1
2

MFE
k k k k

 
 = + + +
 
 

F M
  ， (35) 
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2 2b b b 2b 2
s rb tn

k b b b b
n s r t

( )( )1
2

MFE
k k k k

 
 = + + +
 
 

F M
 ， (36)

 

p b e e
k k k v s DEM

1 ( )
2

E E E p q Vε ε= + = +   ，      (37) 

e
v/K p ε=         ，        (38) 
e
s/G q ε=         ，        (39) 

式中， DEMV 为离散元试样的体积， e
vε 为弹性体应变，

e
sε 为弹性偏应变，假设体积模量 K 和剪切模量 G 相
等，联立以上各式可求得 e

vε ， e
sε ，从而求出塑性体应

变和塑性偏应变。 
图 6给出了破损参量随塑性体应变和塑性偏应变

的变化规律。对于三轴剪切试验，塑性体应变较小且

变化复杂，而对于等应力比压缩试验（应力比较小

时），塑性偏应变较小，二者均不适合单独用于描述

试样破损参量演化。因此，胶结的破损既与塑性体应

变有关，又与塑性偏应变有关。 

 

图 6 不同应力路径下破损参量 B0随塑性体应变和塑性偏应变 

的演化规律 

Fig. 6 Evolution of degradation variable B0 versus plastic  

       volumetric and deviator strain for DEM sample under  

different stress paths 

为了考虑两种塑性应变对胶结破损参量的影响，

采用下式简单等效塑性应变研究胶结破损演化。 
p p 2 p 2
d v s( ) ( )ε ε ε= +     ，      (40)

 
式中， p

vε 为塑性体应变， p
sε 为塑性偏应变。 

图 7 给出结构性土离散元试样胶结破损参量 0B

随等效塑性应变的变化规律。从图 7中可见，对不同
应力路径，破损参量 0B 随等效塑性应变的增加先较快
增加，而后缓慢增加。但不同应力路径的破损参量 0B
演化在数值上有较大不同。对不同应力比压缩试验，

随着应力比的增加， 0B 表征的胶结破损速率加快；对
不同中主应力系数 b的真三轴试验，随着 b的增加，

0B 表征的胶结破损速率减小；对不同围压常规三轴试
验，围压也对 0B 表征的胶结破损速率影响显著。 

 

图 7 不同应力路径下破损参量 B0随等效塑性应变的演化规律 

Fig. 7 Evolution of degradation variable B0 versus equivalent  

       plastic strain for DEM sample under different stress paths 

考虑到胶结破损跟胶结强度相关，在宏观上，胶

结破损速率跟目前应力状态和强度包线之间的相对

关系相关，结构参数 0B 破损的速率随应力比的增加而
增加。因此，将应力比和强度包线引入胶结破损参量

0B ，通过应力比与峰值应力比的比值 f/ Mη 调整胶结

破损速率，构建一个新的胶结破损参量如下式，从而

蕴含应力路径对胶结破损的影响， 

0
2 2

f

2
(1 / )

BB
Mσ η

=
+

    ，       (41)
 

式中， f f /M q p= 为峰值应力比，本文通过常规三轴

试验结果采用莫尔–库仑准则得到峰值偏应力 fq =  
0.9275 123.8 kPap + 。 
图 8 给出了结构性土离散元试样胶结破损参量

Bσ 随等效塑性应变的破损规律。对不同应力路径，胶

结破损参量 Bσ 随等效塑性应变逐渐增加，但破损速率

逐渐降低。除等向压缩试验（ 0η = ）外，试验应力比、

围压和中主应力系数对 Bσ 表征的胶结破损演化影响

很小。由此可见，胶结破损参量 Bσ 应力路径相关性明

显降低，可作为状态变量引入结构性土体二元介质类

本构模型（比如扰动状态概念模型、损伤模型等）表

征胶结破损情况，使模型的结构破损规律更为合理。

通过数据分析，建议采用指数函数拟合破损参量 Bσ 与

等效塑性应变的关系， 
bp

a d1 exp[ ( ) ]cB cσ ε= − −   ，         (42)
 

式中， ac ， bc 为胶结破损相关的参数，可通过侧限压
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缩或常规三轴试验确定。 

 

图 8 不同应力路径下破损参量 Bσ 随等效塑性应变的演化规律 

Fig. 8 Evolution of degradation variable Bσ versus equivalent  

       plastic strain for DEM sample under different stress paths 

5  结    论 
通过将相对完备的三维胶结接触模型植入粒间

接触，反映结构性土粒间胶结的关键特征，建立了结

构性土离散元模型；开展了侧限压缩、等向压缩、等

应力比压缩以及常规三轴、真三轴等不同加载路径下

的离散元数值分析；再现了结构性土体的主要宏观力

学性质（尤其是结构性土的破坏特性）；分析了胶结

破损参量 0B ， Bσ 随等效塑性应变的演化规律。 
（1）胶结破损参量（λ， 0B ，Bσ ）表征胶结破

损程度或结构性衰退程度。当胶结破损参量为 0时，
土体结构性完好，土体应力全部由胶结组分承担；当

胶结破损参量为 1时，土体结构性完全破坏，土体应
力全部由无胶结组分承担。 
（2）胶结破损参量 0B 的演化受应力比、围压和

中主应力系数等的影响，具有应力路径相关性。将应

力比和强度包线引入胶结破损参量 0B ，构建了一个新
的胶结破损参量 Bσ ，应力路径相关性明显降低。在本

构模型应用中，胶结破损参量 Bσ 随等效塑性应变的演

化规律可用指数函数表示，并通过侧限压缩或常规三

轴试验确定相关参数。 
不同应力路径下 Bσ 的演化仍然具有一定的离散

性，今后将考虑改进等效塑性应变的定义和强度包面

公式。因为胶结破损规律 Bσ 基于离散元结果提出，适

用于理想胶结颗粒材料（理想结构性土体），对真实

结构性土体的适用性需要进一步验证。 
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黄土的动扭剪震陷特性试验研究 
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摘  要：原状结构性黄土具有显著的动力易损性。地震作用下黄土的骨架结构遭到破坏，使得土骨架结构的颗粒重新

排列而变得致密，土的架空孔隙结构塌陷，孔隙体积减小，宏观上表现为黄土产生震陷变形。通过西安原状黄土在不

同含水率、不同固结围压条件下的动扭剪试验，表明不同含水率筒状黄土试样的轴向变形非线性累积增长，径向和环

向变形近似等于零。测试分析了黄土在动扭剪过程中孔隙结构塌陷的累积体应变表征震陷性的震陷系数，以及动剪应

力幅值、振次、含水率及固结围压对黄土震陷系数的影响。揭示黄土的震陷系数随动剪应力幅值、循环振次、固结围

压和含水率的增大而增加，建立了黄土震陷系数与动剪应力、振次、固结围压和含水率之间的关系式，提出了黄土震

陷变形预测的一种途径。 
关键词：原状黄土；动扭剪试验；动剪应力幅值；振次；震陷系数 
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Experimental study on seismic subsidence characteristics of structural                    
loess under cyclic torsional shear 

SHAO Shuai1, SHAO Sheng-jun1, 2, CHEN Pan1, ZHANG Bo1 
(1. Institute of Geotechnical Engineering, Xi'an University of Technology, Xi'an 710048, China; 2. Shaanxi Provincial Key Laboratory of 

Loess Mechanics and Engineering, Xi'an 710048, China) 

Abstract: The undisturbed loess has significant structural and dynamic vulnerability. Under the earthquake, the dynamic 

shearing action destroys the original structure of loess. The pore volume of loess is reduced and the soil particles are rearranged 

and compacted, and the macroscopic representation is the occurrence of loess response, which is called seismic deformation of 

loess. In this study, the dynamic torsional shear tests on Xi'an undisturbed loess are conducted under different water contents 

and confining pressures. The axial cumulative deformation of undisturbed loess under different experimental conditions is 

analyzed. The influence of dynamic shear stress amplitude, vibration frequency, water content and consolidation confining 

pressure on the seismic subsidence deformation of loess is discussed. In addition, the empirical formula for calculating the 

seismic subsidence deformation of loess is established on the basis of influencing factors. The results show that the seismic 

subsidence deformation of loess increases gradually with the action of dynamic shear stress, and the growth rate tends to decline. 

The water content and consolidation confining pressure are the important factors on the seismic subsidence deformation 

characteristics of undisturbed loess. Under the same dynamic shear stress, the seismic subsidence deformation increases with 

the increase of water content and decreases with the increase of consolidated confining pressure. And the empirical formula for 

the seismic subsidence deformation of loess can be used to calculate the seismic deformation of loess foundation. 

Key words: undisturbed loess; dynamic torsional shear test; dynamic shear stress; vibration time; seismic subsidence 

coefficient 

0  引    言 
中国黄土是干旱与半干旱地区的第四纪沉积物，主

要连续分布在中国西部高烈度地震区的黄土高原[1-4]。

特殊的物质来源、沉降环境和地质作用使得黄土具有

显著的结构性及震动作用易损性。强震作用下，当静

动应力大于黄土的结构强度时，黄土的大孔隙、弱胶

结结构单元首先遭受破坏，破坏土骨架土粒落入大孔

隙之中，土粒逐渐重新排列而变得致密，地表产生不

均匀沉降，称之为黄土场地震陷[5-6]。据史料记载，1556
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年陕西华县 8.25级地震、1718年甘肃通渭 7.5级地震、
1739年宁夏平罗—银川 8.0级地震和 1920年宁夏海原
8.5 级地震都存在黄土震陷场地遗迹。近年来，1995
年甘肃永登 5.8级地震和 2013年岷县—漳县 6.6级地
震也发现了实际黄土震陷场地例证[5，7]。 

为了揭示黄土的震陷特性，以便满足实际黄土工

程的抗震减灾，开展黄土震陷特性研究刻不容缓。目

前，室内土的动力试验仪器主要包括动三轴仪、动单

剪仪和动扭剪仪。动三轴仪是通过模拟土单元体 45°
斜面上的往复剪切作用来研究土动力剪切特性的，与

实际场地水平向剪切波向上传递的土单元应力条件存

在差异[8]。动单剪仪是通过对试样单独或同时施加竖

向动应力和水平动应力来研究土动力特性的。它能够

比动三轴仪系统更好的模拟地震运动的动剪应力和动

剪应变的变化特性，但试样侧壁限制变形且受到摩擦

剪切作用，动变形不均匀，仅能近似模拟 K0条件下试

样的应力状态[4]。动扭剪仪是通过对空心圆筒试样同

时施加静扭转剪应力、竖向轴应力、内腔流体压力和

外壁压力室流体压力，以及单独或同时施加动扭剪应

力、竖向轴应力等测试土动力特性的。不仅模拟了土

的三向主应力条件，而且模拟了地震作用下土单元的

主应力轴旋转，以及复杂应力路径[4，9-14]。本文采用

空心圆柱扭剪试验仪对西安原状黄土进行了不同含水

率，不同固结围压的动扭剪震陷特性试验研究。 

1  土样基本物理性质及试验方法 
1.1  土样的物理性质指标与制备 

试验选用西安地铁 5 号线高阶地某车站施工现
场，取土深度 5～8 m，属于 Q3黄土。经室内常规试

验测定，其基本物理性质：天然密度为 1.68 g/cm3，

含水率为 21.0%，干密度为 1.39 g/cm3，液限为 34.2%，
塑限为 18.6%，塑性指数为 15.6%。试样制备成空心
圆柱体，内、外直径分别为 6，10 cm，高为 15 cm。
空心圆柱体试样由专门配套的切削、钻孔、削铣工具，

先切削成直径 10 cm、高 15 cm的圆柱体，再在圆柱
体中心钻孔，最后削铣钻孔达到内径 6 cm的圆筒体而
制成。测试每个试样的含水率和干密度，然后，将它

们分别用保鲜袋包裹，放入密闭保湿缸内，使试样内

部水分达到均匀平衡状态，以便用于试验。 
1.2  试样的应力状态 

空心圆柱扭剪仪的试验原理是通过对圆筒试样施

加轴向荷载W，水平内扭矩 T以及内腔压力 ip 、外腔
压力 op 。由扭矩 T作用施加扭剪应力 zθσ ；由内、外

腔压力作用施加径向应力 rσ 和环向应力 θσ ；由轴力
及内、外腔压力作用施加轴向应力 zσ 。然后，单独或

同时施加动扭剪应力和轴向应力进行土试样的动力响

应测试。试样的内、外腔压力分别由内、外腔气压转

换为水压作用于乳胶膜密封试样内、外壁上而施加，

故内、外壁面上无剪应力， rσ 为主应力，且 2rσ σ= ，

如图 1所示。根据轴向和环向平面内的应力条件，可
计算得到大、小主应力，以及主应力方向角[14]。 

 

图 1 空心圆柱试样的加载和应力条件 

Fig. 1 Loading and stress conditions of hollow cylinder specimen 

假定试样为弹塑性材料，给出轴向正应力 zσ 、径
向正应力 rσ 、环向正应力 θσ 和扭剪应力的平均值

zθσ ： 
2 2

o o i i 0 s( π( ) ) /z rW p r p r A p Aσ = + − −  ，  (1) 

 o o i i

o i

p r p r
r rθσ

−
=

−
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+

  ，               (3) 
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1 3
2 2π( ) π( )( )z

T T
r r r r r rθσ

 
= + 

− + − 
 ， (4) 

式中， rA 为试样传力轴的截面面积， sA 为试样截面面
积。r为传力轴半径， ir， or 分别为试样内、外半径。 
圆筒试样的变形包括轴向变形，内、外筒径向变

形，以及扭转变形。对应的应变分别为轴向应变 zε 、
径向应变均值 rε 、环向应变均值 θε和剪应变 zθε ： 

0/z H Hε = ∆   ，                (5) 

o i o i( ) /( )r u u r rε = − − −   ，        (6) 

o i o i( ) /( )u u r rθε = − − −   ，        (7) 
3 3 2 2

o i o i(2 ( )) /(3 ( ))z r r H r rθε θ= ∆ − −  ， (8) 

式中， H∆ 为轴向变形， 0H 为试样轴向固结后高度，

ou 为圆筒试样外壁变形， iu 为圆筒试样内壁变形， or
为圆筒试样外壁半径， ir为圆筒试样内壁半径， θ∆ 为

圆筒试样扭转转角。 
1.3  动力试验参数及方法 

（1）固结 
本次试验通过现场探井采取原状黄土制备圆筒试

样，通过风干–保湿、滴水–保湿在保湿缸内由土的水
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膜转移平衡方法控制含水率分别为 12%，18%和 24%。
将配置好含水率的圆筒试样由内腔、外壁乳胶膜包裹，

密封安装在压力室底座、顶盖中间；然后，沿轴向和

内外壁分别施加均等固结围压（100，200，300 kPa），
待固结变形稳定时结束固结。 

（2）动剪切试验 
试验时，对试样施加循环扭剪应力，循环作用直

到试样破坏。在循环剪切过程中测试非饱和黄土的动

应变。图 2为循环扭剪动应力的时程曲线。  

 

图 2 动剪应力时程曲线 

Fig. 2 Time history curves of dynamic shear stress 

1.4  试样的动应变 

在静动荷载作用下，黄土的应变反应包括剪应变

和体应变。非饱和黄土的震陷实际上是土的体缩应变，

因此，震陷变形特性可以通过土的体应变变化规律来

研究。圆筒试样的体应变可以由轴向应变、环向应变

和径向应变之和确定： 

   v 1 2 3 z rθε ε ε ε ε ε ε= + + = + +   ，   (9) 
式中，圆筒试样的环向应变 θε ，径向应变 rε 通过试样
的内腔和试样外密封有机玻璃筒内水位变化来确定，

如图 3所示。当圆筒试样径向变形时，试样外壁径向
鼓胀变形导致外腔水位上升，可由外腔压差传感器测

试外腔水位相对于压力室水位（保持不变）的压差；

试样内壁径向鼓胀变形导致内腔水位下降，可由内腔

压差传感器测试内腔水位相对于压力室水位的压差。

图 4为内、外腔水位变化的时程变化曲线，表面均匀
固结动扭剪作用下圆筒试样横截面无形状变化，环向

应变和径向应变近似等于零。试样的轴向应变如图 5
所示，动扭剪作用过程中，黄土试样的震陷可由轴向

应变的累积发展反映。震陷应变又可称为震陷系数。 

2  黄土的动扭剪震陷特性 
2.1  循环振次对黄土震陷变形的影响 

在均压固结条件下，动扭剪应力循环作用使得土

结构不断受到扰动破坏，逐渐产生竖向应变。如图 2
所示循环扭剪动应力作用下，黄土试样轴向应变的时

程曲线如图 5所示。不同均等固结围压下，圆筒试样
内外腔的水位均保持不变，表明试样环向、径向应变  

 

图 3 扭剪仪内外腔压差测试原理图 

Fig. 3 Schematic diagram of measuring pressure difference 

between inner and outer chambers of torsional shear instrument 

 

图 4 内、外腔水位变化时程曲线 

Fig. 4 Time-history curve of water level change in inner and 

outer chambers 

图 5 轴向应变时程曲线 

Fig. 5 Time-history curve of dynamic shear stress and axial strain 
均等于零。由轴向应变可以确定震陷系数，依据轴向

应变时程曲线，可分别得到循环震次 N 为 10 次、20
次和 30次的震陷系数随动剪应力的变化曲线，如图 6
所示。图 6表明了固结围压分别为 100，200，300 kPa
作用下黄土的震陷变形规律。 
可以看出，在一定固结围压和振次条件下，不同

含水率黄土的轴向累积应变随着动剪应力增大而增

加，即黄土的震陷系数随着动剪应力增大而增大。在

较小动剪应力作用下，黄土的震陷变形较明显，表明

黄土的弱结构单元易遭到破坏；此后，随着动剪应力

的增大，黄土的结构遭到动剪切作用的破损越来越严
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重，黄土的震陷变形逐渐增大。比较不同固结围压条

件下循环动剪应力作用 10次、20次和 30次的震陷曲
线，在一定动剪应力条件下，黄土的震陷变形随振次

的增大而增大。 

 

图 6 含水率 12%黄土的震陷曲线 

Fig. 6 Seismic curves of loess under different vibration times  

..(water content of 12%) 

2.2  含水率对黄土震陷变形的影响 

在黄土含水率分别为 12%，18%和 24%条件下，
分别进行了固结围压为 100，200，300 kPa，不同动剪
应力幅值的循环动扭剪振次 10次的试验，测试分析了
不同含水率黄土的震陷系数随动剪应力幅值的变化规

律，如图 7所示。比较同一固结围压条件下，不同含
水率黄土的震陷系数随动剪应力的变化关系，可以得

到以下认识： 
（1）黄土的震陷变形受含水率变化的影响较大。

在相同固结围压和动剪应力条件下，黄土的含水率越

大，其震陷系数越大。这说明黄土具有大空隙架空结

构、高孔隙比和裂隙构造，易受不同含水率水膜锲入

作用，不同含水率黄土的结构性不同，承受动剪应力

的抗力也不同。含水率增大时，土骨架结构中土粒之

间的水膜增厚，基质吸力减小，土结构性降低，土结

构的抗力减小，固结围压作用下土结构发生变化，动

剪应力作用时，震陷变形增大。因此，含水率变化引

起土结构的骨架土粒和孔隙分布排列特征和联结特征

变化，是影响震陷变形的主要因素。 

 

图 7 不同含水率条件下黄土的震陷曲线 

Fig. 7 Curves of seismic subsidence of loess under different water  

contents  

（2）比较不同含水率黄土的震陷曲线，随着含水
率的增大，黄土震陷曲线逐渐变陡，即黄土震陷系数

随动剪应力的变化速率增大。这是因为黄土的含水率

增大削弱了土结构性，使得土结构的动力屈服强度减

小，循环动剪应力作用增大，增强了动力破坏土结构
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的能力，从而增大了黄土的震陷变形速率。 
2.3  固结围压对黄土震陷变形的影响 

针对含水率分别为 12%，18%和 24%的黄土，在
循环振次为 10次的动剪应力作用下，不同固结围压黄
土的震陷系数随动剪应力的变化曲线如图 8所示。可
见，在同一含水率和动剪应力条件下，固结围压越大，

黄土的震陷系数越小。 

 

图 8 不同固结围压条件下黄土的震陷曲线 

Fig. 8 Curves of seismic subsidence of loess under different  

confining pressures 

3  黄土震陷系数的经验公式 
3.1  黄土震陷系数经验公式的推导 

依据不同固结围压、动剪应力幅值和循环振次作

用下不同含水率黄土的震陷变形测试结果，在相同固

结围压和动剪应力幅值条件下，可得到一定含水率黄

土的震陷应变与循环振次的关系，如图 9（a）所示；

在相同围压和循环振次条件下，可得到一定含水率黄

土的震陷应变与动剪应力幅值和大气压比值之间的关

系，如图 9（b）所示；在相同固结围压、动剪应力幅
值和循环振次条件下，可得到黄土的震陷系数与含水

率比值之间的关系，如图 9（c）所示。表明黄土的震
陷系数与循环振次的关系可由自然对数函数表述；黄

土的震陷系数与动剪应力幅值和大气压比值之间的关

系可由二次多项式描述；黄土的震陷系数与含水率比

值之间的关系可由线性函数表述。因此，黄土的震陷

系数固结围压、动力作用强度和含水率之间的关系可

为 
2

a a l

ln( )z z wA B N
p p w

θ θσ σ
ε

    
 = +        

  ，  (10)
 

式中，ε 为震陷系数，w为含水率， lw为土的液限，

zθσ 为动剪应力幅值，N为振次， ap 为标准大气压，
A、B 为土性参数。不同固结围压条件下，参数 A 近
似为 5.1×10-3，参数 B随着固结围压的增大而线性减
小， 

 

图 9 不同影响因素与黄土的震陷系数的关系 

Fig. 9 Relationship between different influencing factors and  

seismic subsidence coefficient of loess 
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如图 10所示， 

 

c

a

B a b
p
σ

= ⋅ +   ，           (11) 

图 10 B– c a/pσ 的关系曲线 

Fig. 10 Relationship between B and c a/pσ  

式中，a，b为土性参数，对本文试验的西安原状黄土，
a=-0.012，b=0.055。 
式（11）可改写为 

2

c

a a a

ln( )z z

l

wA a b N
p p p w

θ θσ σ σ
ε

     
 = + ⋅ +    
      

。(12) 

不同固结围压、动剪应力幅值、循环振次及含水

率条件下，西安黄土震陷系数的经验关系式为 
2

3 c

a a a l

5.1 10 0.055 0.012 ln( )z z w N
p p p w

θ θσ σ σ
ε −

     
 = × + −    
      

。

  
(13) 

图 11 不同条件下黄土震陷试验点与拟合曲线(含水率 w=12%) 
Fig. 11 Test points and fitting curves under different test  

.conditions (water content of 12%) 

3.2  黄土震陷系数经验公式的验证 

依据震陷系数关系式（13），拟合分析含水率 12%
黄土循环振动次数分别为 10次、20次和 30次的震陷
系数随动剪应力幅值的变化规律，比较发现二者近似

一致，表明拟合效果良好，如图 11所示。可见，震陷
系数经验公式（13）能够合理的评价不同固结围压、
不同含水率、不同振次及不同动剪应力幅值下西安黄

土的震陷变形。 

4  结    论 
采用动扭剪试验仪对西安黄土进行了震陷变形试

验研究，分析了含水率、固结围压、动剪应力幅值和

循环振次对黄土震陷变形的影响，得到了如下 4点认
识。 
（1）在循环扭剪作用下，均压固结圆筒黄土试样

产生明显的轴向累积变形，且初始增长较快，随后逐

渐变缓。然而，圆筒试样的内、外径基本保持不变。 
（2）黄土的震陷变形随含水率呈线性增大；随动

剪应力幅值呈二次多项式增大；随振次呈自然对数增

大。 
（3）固结围压越大，黄土的压硬性和内摩擦性使

其动抗剪能力越大，动剪应力作用下黄土的震陷变形

越小。即，较大固结围压条件下，黄土产生震陷变形

量需要动力作用强度越大。 
（4）建议了西安黄土考虑含水率、固结围压、动

剪应力幅值和循环振次的震陷系数经验关系式，可用

于评价西安黄土地基的震陷变形。 
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降温过程中含盐土孔隙溶液相变规律研究 
肖泽岸，侯振荣，董晓强 

（太原理工大学土木工程学院，山西 太原 030024） 

摘  要：降温过程中，盐渍土中孔隙溶液的相变过程直接影响着土体的物理力学性质。以大同盆地的盐渍土为研究对

象，研究了不同类型盐渍土的孔隙溶液在降温过程中的相变过程。结果表明 NaCl可以显著降低土体的冻结温度，NaCl
盐渍土的冻结温度与溶液的冻结温度相比有一定的偏差，且随含盐量的增加，这种偏差逐渐增大。当浓度超过二次相

变点浓度后，土体的冻结温度保持不变，冻结温度的偏差达到最大。NaCl盐渍土二次相变温度受冰结晶量的影响显著，
冰晶含量越多，二次相变的温度越低。Na2SO4和 Na2CO3对冻结温度的影响较小，当浓度低于二次相变点的浓度时，

土体的冻结温度主要受盐分浓度的影响；若浓度高于二次相变浓度，盐分结晶量使得土体二次相变的温度进一步降低。

受孔隙半径的影响，土体孔隙溶液中盐分的溶解度比一般溶液中的更高。通过比较相图与试验结果，发现土体的相变

规律和溶液的相变规律有一定的相似性，盐渍土孔隙溶液二次相变过程为盐晶体和冰晶体共同生成的过程。在较高含

盐量的情况下，Na2SO4盐渍土和 Na2CO3盐渍土的冻结温度点实际上是土体的二次相变点的温度。 
关键词：盐渍土；二次相变；冻结温度；盐结晶温度；相图 
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Phase transition of pore solution in saline soil during cooling process 

XIAO Ze-an, HOU Zhen-rong, DONG Xiao-qiang 
(College of Civil Engineering, Taiyuan University of Technology, Taiyuan 030024, China) 

Abstract: The phase transition of pore solution directly affects the physical and mechanical properties of soil during the cooling 

process. Taking the saline soil of Datong Basin as the research object, the phase transition processes of different saline soils are 

investigated. The results show that sodium chloride can significantly reduce the freezing temperature of soil. There is a certain 

deviation between the freezing temperatures of soil and those of free solution, which increase gradually with the increase of salt 

content. When the concentration exceeds the eutectic point, the freezing temperature of soil remains unchanged, and the 

deviation of freezing temperature reaches the maximum. The second transition temperature of sodium chloride saline soil is 

affected by the amount of ice formation. The more the ice crystal content is, the lower the secondary transition temperature is. 

The sodium sulfate and sodium carbonate have little effect on the freezing temperature. When the concentration is lower than 

that of the eutectic point, the freezing temperature of saline soil is mainly affected by the salt concentration. If the concentration 

is higher than that of the eutectic point, the salt crystallization makes the eutectic point temperature of soil further reduce. Under 

the influence of pore radius, the solubility of salt in pore solution is higher than that in general solution. By comparing the 

experimental results with the phase diagram, there is a certain similarity between soil and solution. It can be concluded that the 

secondary phase transition process in saline soil is the formation of salt crystal and ice crystal simultaneously. In the case of 

high salt content, the freezing temperature of sodium sulfate and sodium carbonate saline soil is actually the eutectic point 

temperature of the soil. 

Key words: saline soil; secondary phase transition; freezing temperature; salt crystallization temperature; phase diagram 

0  引    言 
降温过程中，土体中的水分发生冻结使土体在冻

结前后的物理力学性质发生显著变化[1]。对盐渍土而

言，土体孔隙溶液中的盐分会影响土体的冻结温度和

未冻水含量，从而影响降温过程中盐渍土的物理力学

性质[2]。盐分的含量和种类不同，对土体性质的影响
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也不同。未冻水含量的不同，直接影响着土体中水分

的迁移，而且盐随水走，进而使得盐渍土的水盐重分

布规律发生变化。盐分和水分的迁移、聚集会引发土

体的盐胀和冻胀病害，极大地影响了寒区盐渍土地区

交通设施及建筑物的稳定性[3]。 
在温度变化时，孔隙溶液中盐分会结晶或者溶解，

水分会冻结或者融化，使得土体的性质发生变化[4-6]。

陈肖柏等[2]研究了重盐土在温度变化时的物理化学和

力学性质。由于不同盐分对土体的冻结温度的影响不

同，邴慧等[7]通过试验研究了不同类型的盐渍土在不

同含水量和含盐量条件下的盐渍土冻结温度。盐渍土

中盐晶体的析出会导致土体发生盐胀，而冰晶体的析

出会导致土体发生冻胀。针对 Na2SO4 盐渍土，万旭

升等[8]研究了 Na2SO4 溶液和硫酸盐渍土冻结温度及

盐晶体的析出规律。由于盐渍土在降温过程中不仅会

有盐结晶析出，还会有冰晶体的析出，孔隙溶液在降

温过程中会有两次相变，张立新等[9]通过试验研究了

NaCl盐渍土的二次相变规律。此外，高江平等[10]通过

正交试验研究了硫酸盐渍土盐胀特性及各影响因素间

的交互作用规律，邴慧等[11]研究了开放系统下硫酸盐

对土体冻胀的影响规律，杨晓华等[12]研究了天然粗颗

粒盐渍土多次冻融循环盐胀试验规律。吴道勇等[13]

通过模型试验研究了季节冻土区盐渍土水盐迁移及土

体变形特性。肖泽岸等[14]结合多孔介质理论分析了冻

融循环作用下盐分对土体变形特性的影响规律。虽然

已经开展了很多关于盐渍土的研究工作，但由于未能

结合溶液本身的性质去系统地研究降温过程中土体孔

隙溶液的相变过程及其变化机理，使得人们对孔隙溶

液的相变认识不足，从而对盐渍土的认识仍带有一定

的局限性。因此，研究含盐土体孔隙溶液的相变规律

具有十分重要的作用。 
为了清晰地研究盐渍土中孔隙溶液的相变规律，

选用 3种盐分（NaCl、Na2SO4、Na2CO3）作为研究对

象。结合相图的理论，比较溶液相图和土中孔隙溶液

相变的区别，并结合热力学相关理论去分析孔隙溶液

相变与一般溶液相变之间出现偏差的机理。研究成果

不仅有助于较全面地了解盐渍土的工程特性，认识盐

渍土在不同温度条件下的盐冻胀变形规律，而且可为

准确模拟寒区盐渍土的水盐迁移过程提供理论支撑。 

1  试验方法 
1.1  试样制备 

试验用土选用大同盆地的碳酸盐渍土。为了准确

分析降温过程中盐分对孔隙溶液相变规律的影响，先

将土样用去离子水反复清洗数次，用电导率笔实时检

测土壤浸提液的电导率；当测得的电导率不再变化时，

认为土中的易溶盐已经清洗干净；然后将所清洗后的

土样烘干，得到不含盐的素土，此时土体塑限为

17.29%，液限为 27.65%，颗粒级配曲线如图 1所示。
其次，将所添加的盐分溶解在去离子水中，当盐分完

全溶解后，分别将洗盐后的素土与不同浓度的盐溶液

进行混合，配置成相同含水量（20%）、不同含盐量的
盐渍土。孔隙溶液的质量浓度依次为 0，2.44%，4.76%，
6.97%，9.09%，11.11%，13.04%，14.89%，16.67%，
18.37%，20%，21.57%，23.08%，24.53%，25.93%，
27.27%，28.57%。将混合好的土样放入密封袋中保存
一段时间，使土体中的水分和盐分分布均匀。试验所

选用的盐分为 NaCl，Na2SO4，Na2CO3。选用这 3 种
盐的目的分别是为了代表氯盐渍土、硫酸盐渍土以及

碳酸盐渍土。 

 

图 1 土样的颗粒级配曲线 

Fig. 1 Grain-size distribution curves of soil samples 

1.2  试验仪器与方法 

取一定质量的土装入到内径为 3.5 cm，高为 3.8 
cm的铁罐中，并击实土样，保证土样的干密度为 1.6 
g/cm3。加盖且周围用防水胶带密封，然后将温度探头

通过试样罐盖的小孔插入到土体深度约 2 cm处，再将
土样放入到冷浴中进行控温。 
试验采用的控温设备为 TMS8035-R40 精密高低

温恒温槽（精度±0.01℃），考虑盐分的溶解度并保证
各试样在降温前温度一致，先将土样在 30℃条件下恒
温 1.5 h，接着调节冷浴为-30℃并保持 3 h。设定温度
曲线如图 2所示，可以看出仪器控温效果良好；但由
于冷浴采用冷媒进行控温，仪器运行温度和设定温度

相比有一定的滞后。试验过程中，采用高精度温度探

头（精度±0.01℃）实时测量土样的温度变化，并用
CR300数采仪将所测数据传入到计算机中，采样间隔
为 10 s。 
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图 2 冷浴控温曲线 

Fig. 2 Control curves temperature of cold bath 

2  试验结果与分析 
土的冻结以土中孔隙溶液的冻结为表征，溶液的

冻结是溶液中的水分发生冻结的过程。当孔隙溶液中

的水分发生冻结以及离子结晶析出时，在相变潜热的

作用下，溶液的温度会发生突变。一般来说，孔隙溶

液中水分发生冻结过程中要经历过冷、跳跃、恒定和

递降 4个阶段。易溶盐在析出时，也会在结晶潜热的
作用下，温度发生突变。因此，可通过温度的变化规

律来判断盐渍土在降温过程中孔隙溶液的相变特征。 
2.1  降温过程中 NaCl盐渍土孔隙溶液的相变 

图 3 为 NaCl 盐渍土在降温过程中的温度突变曲
线，当所配置的孔隙溶液中浓度为 0时，土体的冻结
温度为-0.1℃，说明洗盐后的素土含盐量已经很低，
土中的盐分对冻结温度的影响可以忽略不计。随着孔

隙溶液浓度的增大，土体的冻结温度逐渐降低，并在

浓度大于 11.11%时，土体孔隙溶液在降温过程中产生
了二次相变。可能浓度低于 11.11%时，盐分浓度太低，
盐分析出所导致的二次相变持续时间太短，在时间间

隔为 10 s的情况下，温度探头反映不出土中的二次相
变。当孔隙溶液浓度进一步增大，土体的冻结温度进

一步降低，直到土体的冻结温度降低到二次相变温度

时，土体中第一次相变和第二次相变合二为一。 
根据溶液相图理论[15]，NaCl会显著降低溶液的冻

结温度，并在 NaCl质量浓度为 23.3%时，NaCl溶液
的冻结温度最低（-21.2℃）。如果溶液温度进一步降
低，则溶液中的水分完全发生冻结，土体中的盐分也

在此处析出。从图 4的结果来看，土体的冻结温度虽
然随着 NaCl 浓度的增加而降低，但土体的冻结温度
和溶液的冻结温度有一定的偏差，且随含盐量的增加，

这种偏差愈发明显。当土体孔隙溶液质量浓度为

23.08%时，土体中盐分使得土体的冻结温度降到最
低，并当孔隙溶液高于 23.08%时，随着浓度的增加，

土体的冻结温度几乎保持不变。 

图 3 NaCl盐渍土在降温过程中的温度变化曲线 

Fig. 3 Variation curves of temperature of NaCl saline soil during  

..cooling process 

从图 4 来看的 NaCl 盐渍土中孔隙溶液二次相变
温度的变化规律，当土体孔隙溶液的浓度达到 11.11%
时，土体孔隙溶液在降温过程中出现二次相变，二次

相变的温度为-27.84℃。随着盐分浓度的增大，土体
中孔隙溶液中二次相变的温度逐步升高，并在浓度为

23.08%时温度达到最高。根据溶液相图理论，二次相
变点为盐结晶和冰结晶共同产生的点。由此可以判定

NaCl盐渍土二次相变的温度同样与盐分的浓度有关。 

图 4 NaCl盐渍土中孔隙溶液相变温度与相图的对比 

Fig. 4 Comparison of phase transition temperature and phase  

diagram of pore solution in NaCl saline soil 

2.2  降温过程中 Na2SO4盐渍土孔隙溶液的相变 

Na2SO4的性质与 NaCl的性质有所不同，Na2SO4

对外界环境温度非常敏感。当外界环境温度降低时， 
Na2SO4溶解度减小，从而使得孔隙溶液中盐分浓度达

到饱和状态并发生析出。在较低温度条件下，Na2SO4

的溶解度较小，故盐分对土体冻结温度的影响不大。

从图 5可以发现，随着含盐量的升高，Na2SO4盐渍土

的冻结温度下降不多，Na2SO4 对冻结温度的影响为

0℃～-3℃。相反，Na2SO4·10H2O 的结晶温度却随着
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含盐量的增加有显著的升高。 

 

图 5 Na2SO4盐渍土在降温过程中的温度变化曲线 

Fig. 5 Variation curves of temperature of Na2SO4 saline soil during  

cooling process 

根据 Na2SO4 溶液的相图
[15]（图 6），AB 段为

Na2SO4溶液的冻结温度线，BC段是 Na2SO4·10H2O的
结晶温度线，BD段是Na2SO4溶液的二次相变温度线。

可以发现，Na2SO4可使溶液的冻结温度最低降至-1.25
℃（图 6中 B点），此时浓度为 4.08%。若外界温度低
于-1.25℃，Na2SO4·10H2O 和冰晶体同时析出。从试
验结果来看（图 6）。在低含盐量的条件下（AB段），
Na2SO4溶液的冻结温度（相图）与试验土体的冻结温

度值非常接近，但是随着含盐量的增加，相图所预测

的冻结温度却和实测土体的冻结温度温度有所不同；

相图预测的冻结温度（BD 段）随含盐量的增加不发
生变化，但 Na2SO4 盐渍土的冻结温度却随浓度的增

加继续降低。在质量浓度为 6.97%时，冻结温度达到
了最低，此后冻结温度又有所抬升。随着含盐 
量的继续增加，冻结温度缓慢下降。 
从试验中土体 Na2SO4 盐分析出的温度与溶液相

图的盐分析出温度（BC段）来看，土体中 Na2SO4盐

的析出温度与溶液相图的理论数据有一定的偏差。在

浓度为 28.57%时，土体中盐分析出的温度为 24.56℃，
而溶液相图中所得到的盐分析出温度为 29.1℃。同一
浓度下，土体中 Na2SO4 析出的温度更低，且随着含

盐量的减小，土体孔隙溶液的盐分析出温度与溶液相

图中的盐分析出温度偏差逐渐增大；这说明在相同浓

度的条件下，土中孔隙溶液的 Na2SO4 溶解度比一般

溶液中的 Na2SO4 溶解度更大。由于土体孔隙溶液中

Na2SO4 的溶解度更大，所以，Na2SO4 孔隙溶液的盐

分结晶温度更低。同样，Na2SO4在孔隙溶液中二次相

变点的浓度更大，从而使得盐分对土体孔隙溶液冻结

温度的影响比一般溶液的更大。因此，在质量浓度为

4.76%，6.97%，9.09%这 3 种条件下，盐晶体析出的
温度比冻结温度略低，同时，冰晶和盐晶体共同作用

可能是导致质量浓度为 9.09%处冻结温度最低的原
因。相似的试验结果可以参考文献[8，16]。 

图 6 Na2SO4盐渍土中孔隙溶液相变温度与相图的对比 

Fig. 6 Comparison of phase transition temperature and phase  

diagram of pore solution in Na2SO4 saline soil 

2.3  降温过程中 Na2CO3盐渍土孔隙溶液的相变 
Na2CO3 的性质与 Na2SO4 的性质相似，Na2CO3

的溶解度同样对温度十分敏感。随着温度的降低，

Na2CO3 的溶解度逐渐减小。在较低温度条件下，

Na2CO3的溶解度同样很小，因此，Na2CO3的浓度并

不能显著降低土体的冻结温度。从图 7的试验数据来
看，Na2CO3 对冻结温度的影响在 0℃～-5℃，由于
Na2CO3的溶解度比 Na2SO4略大，所以 Na2CO3可降

低的冻结温度的数值比 Na2SO4大。 

图 7 Na2CO3盐渍土在降温过程中的温度变化曲线 

Fig. 7 Variation curves of temperature of Na2CO3 saline soil  

during cooling process 

同样根据 Na2CO3溶液的相图
[15]（图 8），AB段为

Na2CO3溶液的冻结温度线，BC 段为 Na2CO3·10H2O
的结晶温度线，BD段为 Na2CO3溶液的冰盐共晶点的

温度线。在浓度较低的情况下（AB段），Na2CO3的冻

结温度随含盐量的增加而降低。当浓度超过 B点后，
随着温度的降低，盐首先结晶析出，此时溶液的浓度

发生下降，直到溶液的浓度达到 B点时，此时溶液的
冻结温度最低。如果温度进一步降低，盐晶体和冰晶

体共同析出。 
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图 8 Na2CO3盐渍土中孔隙溶液相变温度与相图的对比 

Fig. 8 Comparison of phase transition temperature and phase 

diagram of pore solution in Na2CO3 saline soil 

从 Na2CO3盐渍土的冻结温度来看，Na2CO3盐渍

土的冻结温度首先随着盐分含量的增加有下降趋势。

在 16.67%浓度处，Na2CO3盐渍土的冻结温度降到最

低，此后又有所抬升，最后随着浓度的增加，冻结温

度又缓慢降低。Na2CO3 盐渍土的冻结温度变化规律

和 Na2SO4 盐渍土的类似。相似的结果也可以在孟祥

传等[17]的论文找到。 
从 Na2CO3盐分析出的温度来看，土体孔隙溶液

中的Na2CO3的析出温度同样与溶液相图中的Na2CO3

析出温度有一定的偏差，且随着含盐量的减小，这种

偏差有增大的趋势。这种规律和 Na2SO4 盐渍土的相

变规律是一致的。 

3  机理分析及讨论 
3.1  土体冻结温度与溶液冻结温度偏差机理 

溶液的冻结温度可以通过相图来得出，也可以通

过离子模型[18]（如 Pitizer 离子模型、LL 模型等）进
行计算，Xiao等[19]在研究土体的冻结温度时，证实了

离子模型能够很好的预测溶液的冻结温度，并提出了

土体的冻结温度变化规律用下式来表示： 
0 w iw

f
i m m

ln 2RT aT
V S r S

γ
= −

∆ ∆
  ，       (1) 

式中， mS∆ 为单位体积冰水相变所引起的熵变， wa 为
水的活度，其与溶质的浓度直接相关，可以通过溶液

的理论模型来计算， 0T 为冰水相变时的热力学温度，

0 273.15T K= ， iwγ 为冰水界面的表面能，r 为土体的
孔隙半径， iV 为冰的摩尔体积，R为气体常数。式（1）
中第一项表示溶质对冻结温度的影响。在相同浓度的

情况下，该项所计算的结果和相图的结果是一致的。

第二项表示冰水界面的表面能和孔隙半径对冻结温度

的影响。随着浓度的增加，NaCl溶液的表面能随浓度
的增加而增加，随温度的降低而增大（图 9）[20]。在

相同含水量的条件下，孔隙半径对冻结温度的影响是

相同的，因此，在温度和浓度的共同作用下，溶液和

冰之间的表面能增大，使得公式第二项增加，从而导

致土体与溶液冻结温度的偏差随浓度的增大而逐步增

大。 

 

图 9 NaCl溶液的表面能随温度和浓度的变化规律 

Fig. 9 Surface energy of NaCl solution under different  

temperatures and concentrations 

3.2  孔隙溶液中盐分析出温度与溶液中盐分析出温

度偏差机理 

根据热力学定律，孔隙介质中盐分析出的相平衡

规律可以用以下公式描述[21-22]： 

cl cl
c 0

lnRT C
V C

γ κ
 

=  
 

  ，          (2) 

式中， clγ 为盐晶体和溶液之间的表面能， clκ 为盐晶体

的曲率，R 为气体常数，T 为热力学温度， cV 为盐晶
体的摩尔体积， 0C 为溶液的饱和浓度，C为孔隙溶液
的饱和浓度。通过式（2）可以发现，盐分的析出同样
受到孔隙半径和表面能的影响，在两者的共同作用下，

土体中盐分析出的温度比溶液的温度更低。如果忽略

盐晶体和溶液之间表面能的影响，则等号左边不变；

随着温度的增加， 0/C C 的值越小。也就说明随着温
度的增加，土体的盐分结晶温度和溶液结晶温度的偏

差越小。 
3.3  冰盐结晶对二次相变的影响 

NaCl 显著降低土体的冻结温度，而 Na2SO4 和

Na2CO3对冻结温度的影响却不是很大，这是由盐分的

性质所决定的。但同时通过试验还可以发现冰盐结晶

会对土体孔隙溶液的二次相变规律产生一定的影响。

对于 NaCl 盐渍土来说，在降温过程中，冰晶首先产
生，由于冰晶的浓缩作用，剩余孔隙溶液浓度升高；

当温度继续降低时，剩余孔隙溶液继续发生冻结，冰

晶含量增多，液态水含量减小，直至剩余孔隙溶液浓 
度达到二次相变的浓度。冰晶对二次相变的影响可以

理解为孔隙半径对二次相变点的影响。在降温过程中，

大孔隙首先发生冻结，随着冻结过程的进行，冰晶逐
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渐填充到大孔隙中。在小孔隙中，孔隙半径对相变温

度的影响比较显著。二次相变之前所产生的冰晶含量

越大，剩余孔隙溶液中的水含量也就越少，剩余孔隙

溶液的水的相变受孔隙半径的影响也就越大，则表现

为二次相变点随盐分浓度的增加而增加。当孔隙溶液

浓度达到二次相变点的浓度时，在降温过程中，冰晶

和盐晶体同时产生，在土颗粒的影响下，土体与溶液

的二次相变点有一定的偏差。 
Na2SO4和 Na2CO3结晶时，会结合孔隙溶液中的

水分子，形成水合物（Na2SO4·10H2O，Na2CO3·10H2O），
水合物的形成会造成土体孔隙溶液中液态水含量显著

减小，盐分结晶对二次相变的影响规律就转化为含水

量对二次相变温度的影响。根据邴慧[7]的试验结果，

随着含水量的减小，盐渍土的冻结温度先保持不变，

然后逐渐减小。根据多孔介质相变理论[19]的研究结

果，此种情况同样是由孔隙半径对冻结温度的影响所

导致的。 

4  结    论 
本文结合溶液相图理论分析了 3种不同类型的盐

渍土在降温过程中孔隙溶液的相变过程，阐明了盐渍

土在降温过程中两次温度突变所表达的相变，并得到

如下结论。 
（1）NaCl 对土体的冻结温度的影响较为显著。

在表面能的作用下，NaCl盐渍土的冻结温度与一般溶
液中的冻结温度有所偏差，且随着浓度的增加，二者

的偏差逐渐增大，并在浓度为 23.08%时，达到最大。
此后，冻结温度的偏差随浓度的增加几乎保持不变。 
（2）在 Na2SO4和 Na2CO3盐渍土中，盐分对冻

结温度的影响较小。二次相变温度之前，冻结温度主

要受溶质浓度的影响；在二次相变浓度之后，盐分结

晶使得土体的冻结温度继续缓慢下降。同时，由于土

颗粒的作用，土体孔隙溶液中盐分析出温度比一般溶

液的更低，即孔隙溶液中的盐分析出浓度比一般溶液

的更高。 
（3）不同种类的盐渍土均会出现二次相变，此与

溶液的二次相变机理相一致，在二次相变点处，都是

冰晶和盐晶体共同产生的过程。但是不同类型的盐渍

土，二次相变的温度点与溶液二次相变的温度点存在

偏差的机理不同。 
（4）在氯盐渍土中，冰晶的生成量越多，孔隙溶

液二次相变产生的温度越低；随着浓度的增加，冻结

温度越低，二次相变前所产生的冰晶含量越小，从而

导致二次相变的温度升高。当浓度超过二次相变浓度

之后，二次相变的温度几乎不变。但对于 Na2SO4 和

Na2CO3盐渍土来说，盐分的结晶同样会使土体的二次

相变温度有一定的降低。 
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