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程实录、焦点论坛、讨论和简讯等。 
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a）专著（普通图书、会议文集、学位论文、报告、汇编等）：[参考文
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者.版本项.出版地:出版者,出版年:引文页码.  

b）期刊中析出文献：[参考文献序号] 主要责任者.析出文献题名[J].

刊名：刊名其他信息,年,卷(期):起止页码.  

c）专著中析出文献：[参考文献序号] 析出文献主要责任者.析出文献
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出版地:出版者,出版年:析出文献起止页码.  

d）国际、国家标准：[参考文献序号]主要责任者.标准编号 标准名称

[S].出版地：出版者，出版年.  

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

f）电子文献：[参考文献序号] 主要责任者.电子文献题名：其他题名

信息[电子文献类型标志/载体类型标志].出版地：出版者，出版年（更新

或修改日期）[引用日期].获取和访问路径.  

外文文献著录规则同中文文献。外国人名，姓前名后，名用缩写，不

加缩写点。 

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

4  退    稿  

（1）未录用稿件一般以 E-mail发送退稿通知。  

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

（3）退稿不承诺提供审阅意见。  

5  本刊编辑部  

本刊编辑部设在南京水利科学研究院岩土工程研究所内。地址：南京

市虎踞关 34号，邮政编码：210024，电话：（025）85829534，85829556，
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网址： www.cgejournal.com。    

另设岩石力学编辑组在中国科学院武汉岩土力学研究所内。地址：武

汉市武昌小洪山，邮政编码：430071，电话：（027）87198484。  

凡选用稿件均在南京本部统编。有关编辑出版事宜请与南京本部联系。
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竖向荷载作用下散体地基应力解析方法 
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(1. 湖南大学岩土工程研究所，湖南 长沙 410082；2. 长沙理工大学水利工程学院，湖南 长沙 410114)  

摘  要：竖向荷载作用下地基应力分析方法是基础工程设计与计算的重要依据，现有方法不能反映实际地基土的散体
介质特性。为此，依据现有散体介质应力传递研究成果，首先假定竖向集中荷载作用下散体地基应力呈半无限曲线圆

锥体形状向下传递，将竖向集中荷载作用下散体地基应力分析问题转化为锥顶作用竖向集中荷载的曲线圆锥应力分析

问题，从探讨直线圆锥应力分析方法入手，获得了半无限曲线圆锥应力的求解方法，进而提出了竖向集中荷载作用下

散体地基应力的解析方法；然后，将圆形竖向均布荷载作用下散体地基应力分析问题视为竖向集中荷载作用下散体地

基应力的积分求解问题，建立了圆形竖向均布荷载作用下散体地基应力分析方法，该方法较充分地反映了地基土的散

体介质特点，较现有 Boussinesq解具有明显的优越性；最后，采用该方法、Boussinesq解以及颗粒流数值分析方法对圆
形竖向均布荷载作用下散体地基应力分布进行了对比分析，表明了本文方法的合理性与可行性。 
关键词：散体地基；竖向集中荷载；圆形竖向均布荷载；应力传递；Boussinesq解；颗粒流数值分析 
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Analytical method for stress of granular medium foundation under vertical load 

CAO Wen-gui1, HE Min1, WANG Jiang-ying2 

(1. Institute of Geotechnical Engineering, Hunan University, Changsha 410082, China; 2. School of Hydraulic Engineering , Changsha 

University of Science & Technology, Changsha 410114, China) 

Abstract: The analytical method for stress of foundation under vertical load is an important basis of design and computation in 

foundation engineering. However, the existing methods cannot reflect the properties of granular media for foundation soils. 

Therefore, according to the current researches on stress transmission of granular media, firstly, supposing that the stress in a 

granular medium foundation under vertical point load always diffuses downward with a curve cone, an analytical problem for 

the stress of the granular medium foundation under vertical point load is converted into that of a curve cone under vertical point 

load at its top, and a stress-solving method for a curve cone is obtained by discussing the stress-solving method for a line cone, 

hence, an analytical method for the stress of the granular medium foundation under vertical point load is proposed. Then, an 

analytical method for the stress of the granular medium foundation under circular vertical uniform load is established by 

regarding the problem as the integral solution of the stress of the granular medium foundation under vertical point load, which 

can adequately report the characteristics of the granular media of foundation soils and shows obvious superiority to the 

Boussinesq solution. Finally, by simultaneously adopting the proposed analytical method and Boussinesq solution as well as the 

numerical analytical method with PFC3D, a comparative analysis of stress distribution in granular medium foundation under 

circular vertical uniform load is carried out, and it is indicated that the proposed method is reasonable and feasible. 

Key words: granular medium foundation; vertical point load; circular vertical uniform load; stress transmission; Boussinesq 

solution; numerical analysis with PFC3D 

0  引    言 
地基沉降分析是地基处理与基础工程设计的重要

依据，竖向附加荷载作用下的地基附加应力分析是其

关键。目前地基附加应力几乎全部采用基于连续固体

介质力学理论的 Boussinesq 解进行分析[1]，可是，地

基土体绝非连续固体介质，是无抗拉强度或抗拉强度

甚微的不连续散体，其应力传递机理及其分布规律与
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连续固体介质迥然不同，因此，采用 Boussinesq解分
析地基附加应力必然存在极大的不合理性，这实际已

为国内外众多学者和工程技术人员[3-19]充分认识。为

此，深入研究并发展能充分反映具有不连续散体性质

特点的地基附加应力分析方法具有重要的理论与工程

实际意义，这正是本文研究的出发点。 
目前，国内外众多学者[2-13]对散粒体介质应力传

递机理及其分布规律进行了较深入的试验与理论研

究，其主要包括自重和外荷载作用下散体介质应力传

递与分布规律两方面。对于前者，Roberts通过观测粮
仓底面所受压力的分布规律，首次发现了所谓“粮仓

效应”，而且，Janssen[2]于 1895年提出了著名的 Janssen
公式，从理论上解释了“粮仓效应”，为散体介质应力

传递机理与分布规律的研究奠定了较坚实的基础，然

而，其并未考虑在外荷载作用下的散体介质应力传递

问题，无法应用于地基附加应力分析；对于后者，

Bouchaud等[3]、Cates等[4]基于弹塑性理论建立了无黏

性颗粒体应力传递的双曲线偏微分方程，并获得了轴

对称于荷载作用方向的双曲线楔形或锥形的应力传递

范围及其形状；Da Silva 等[5]基于二维颗粒体光弹模

型试验，发现了以荷载作用线为对称轴的抛物线圆锥

（台）应力传递范围及其形状；孙广忠[6]通过室内竖

向荷载作用下颗粒体模型试验发现了无黏性颗粒体应

力传递的扩散效应；Geng等[7]通过圆盘和五边形组成

的二维堆积体的光弹模拟试验，发现了其在竖向荷载

作用下的应力分布峰值宽度与深度之间呈线性关系；

文献[8～12]基于随机理论提出了散体介质应力传递
分析的随机“q模型”，但该模型认为颗粒之间的应力
传递仅与颗粒的排列情况有关，以及应力传递只沿重

力方向进行，忽视了散体颗粒应力亦可沿水平方向传

递的客观实际情况；韦珊珊[13]利用声波测试技术，研

究了竖向荷载作用下散体地基的应力分布与传递规

律，描述了土体工程性质（包括土类，含水率和密度

等）变化对附加应力传递与分布的影响，并表明地基

土体在竖向荷载作用下的附加应力扩散程度较

Boussinesq 解有明显减小的定性变化规律。上述研究
对定性分析外荷载作用下散体介质应力传递机理与分

布规律具有明显的作用，但均未提出在外荷载作用下

散体介质的应力分布的分析方法，无法定量分析散体

介质在外荷载作用下的应力分布，因而其应用受到限

制。于是，为了定量分析散体介质在外荷载作用下的

应力分布，一些学者[14-18]就外荷载作用下散体介质的

应力分析方法进行了初步研究。代志宏等[14]从土体细

观结构角度入手，以土颗粒作为隔离体进行静力学分

析，并考虑颗粒粒径、颗粒之间胶结力和颗粒体静水

压力等影响，发现了地基土体宏观附加应力呈圆锥状

向下传递与扩散的规律，为定量分析散体介质在外荷

载作用下的应力分布分析方法研究提供了依据，但由

于该模型参数多而复杂，也未能给出明确而可行的参

数确定方法，难以实现其工程应用；廖智强等[15]基于

概率论思想提出了一种无须任何复杂模型及假设的附

加应力概率论解析方法，虽然其分析结果与

Boussinesq 解较接近，但明显具有不合理性，因为散
体在外荷载作用下的应力传递并非随机概率分析问

题；刘源等[16]利用焦散线法和激光全息光弹试验方法

对二维颗粒堆积体在竖向荷载作用下的应力传递规律

进行了试验研究，获得了不同深度的竖向应力分布曲

线，虽然其验证了前述随机“q 模型”的合理性，但
其仅适用于二维问题分析，并不适用于三维问题分析；

蒋红英等[17-18]利用随机理论建立了无黏性有序对称

排列的二维颗粒堆积体应力的传导–扩散方程，虽具有
一定的合理性，但无法解决无序排列的三维颗粒堆积

体应力传递规律的分析问题。 
综合上面所述，虽然目前研究对散体在荷载作用

下的应力传递机理与分布规律有了较深入认识，但尚

未建立出在荷载作用下的散体应力传递及分布的实用

分析方法，无法应用于具有不连续散体特点的地基附

加应力分析，有必要就此展开进一步研究，这正是本

文研究的核心内容。为此，本文将在现有散体介质的

应力传递机理研究基础上，考虑地基土体的不连续散

体性质特点，对竖向附加荷载作用下地基应力分析方

法展开深入研究，发展更加合理的地基附加应力分析

方法，以期完善地基附加应力分析的理论与方法。 

1  散体地基应力传递机理及分析模型 
国内外许多学者[3-19]已就竖向荷载作用下颗粒堆

积体的应力传递机理进行了较深入研究，获得了一个

重要的结论即竖向集中荷载作用下的半无限空间散体

介质的应力呈曲线圆锥体向下扩散，如图 1所示，其
圆锥对称平面与圆锥表面交线为光滑曲线，它或为双

曲线[3-4]，或为抛物线[5, 16]等等。因此，在表面竖向集

中荷载作用下的散体地基可分为曲线圆锥体以内和以

外两部分，应力只在曲线圆锥体内进行传递，而曲线

圆锥体以外部分没有应力传递，于是在表面竖向集中

荷载作用下的散体地基应力可视为锥顶作用竖向集中

力的曲线圆锥体的应力求解问题。 
为了解决上述曲线圆锥体的应力求解问题，首先

须解决曲线圆锥体形状的描述问题，为此，根据前述

分析研究，曲线圆锥体是由其对称平面与圆锥体表面

之交线沿曲线圆锥体对称轴即荷载作用线旋转形成

的，因此，只要能用数学方程描述出上述交线的形状，
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曲线圆锥体的形状就能准确地进行描述。可是，尽管

上述交线为一光滑旋转曲线，但其形状与地基土的工

程性质（包括土的类型、土颗粒直径与形状以及表面

粗糙度、地基土颗粒级配等等）存在密切关系，由于

不同地基土的工程性质不同，因此，该交线难以采用

确定的显式函数表示，但可以采用较特殊的隐式函数

进行描述。为了研究方便，这里设定为较统一的隐式

函数，具体形式可表示为 
( )r f z=   。               (1) 

（r，z）为曲线圆锥表面上任一点坐标，如图 1所示。
当然，式（1）的具体函数形式有待进一步研究。 

 

图 1 竖向集中荷载作用下地基应力传递模型 

Fig. 1 Model for stress transmission of foundation under vertical  

point load 

上述已介绍竖向集中荷载作用下的散体地基应力

传递机理及其分析模型，但是，在工程实际中，建筑

地基往往更多地表现为竖向分布荷载作用下的地基问

题，因此，有必要探讨分布荷载作用下散体地基应力

传递机理及其分析模型。考虑到竖向分布荷载作用下

地基应力传递机理及其分析模型与建筑物基础基底形

状具有紧密关系，地基应力传递机理实际上非常复杂，

本文仅讨论圆形竖向均布荷载作用下的散体地基应力

分析方法，因此，下述仅探讨圆形竖向均布荷载作用

下散体地基应力传递机理及其分析模型。为此，依据

前述竖向集中荷载作用下散体地基应力传递机理及其

分析模型，总结归纳出圆形竖向均布荷载作用下散体

地基应力传递机理及其分析模型，具体内容如下： 
（1）在表面圆形竖向均布荷载作用下，散体地基

应力以曲线圆台形状向下传递与扩散，曲线圆台侧表

面形状与图 1曲线圆锥的相似，如图 2所示，可表示
为 

0 ( )r r f z= +   ，              (2) 

式中，r0为地基表面均布荷载作用域的半径。 
（2）将半无限曲线圆台顶面圆形域划分为若干微

元，如果视微元上分布荷载为集中荷载，则半无限曲

线圆台内应力可视为各微元集中荷载作用于如图 1所
示曲线圆锥顶引起应力的叠加。 

（3）在表面圆形竖向均布荷载作用下，散体地基

影响范围（即半无限曲线圆台）以外没有产生应力。 

图 2 圆形竖向均布荷载作用下地基应力分析模型 

Fig. 2 Analysis model for stress of foundation under circular  

vertical uniform load 

上述即为本文提出的竖向荷载作用下散体地基附

加应力分析模型。由此可以看出，考虑散体介质特点

的圆形竖向均布荷载作用下地基附加应力分析问题可

转化为顶面作用圆形竖向均布荷载的半无限圆台的应

力求解问题，为此，下面将做进一步介绍。 

2  圆形竖向均布荷载作用下的散体地

基应力分析方法 
由前述分析可知，圆形竖向均布荷载作用下散体

地基应力分析问题可转化为如图 2所示的半无限曲线
圆台应力求解问题，而半无限曲线圆台应力求解问题

又可转化为竖向集中荷载作用于半无限曲线圆锥顶的

应力求解问题，因此，本文将从探讨半无限曲线圆锥

应力求解方法入手，进而解决圆形竖向均布荷载作用

下散体地基应力分析方法问题。 

图 3 竖向集中荷载作用下直线圆锥应力分析模型 

Fig. 3 Stress analysis model for line cone under vertical 

          point load 

2.1  集中荷载作用下曲线圆锥应力求解方法 

为了获得半无限曲线圆锥应力的求解方法，本文

将首先从探讨半无限直线圆锥（如图 3所示）应力求
解方法入手，为此，如果选取其位移函数ζ ，则须满

足相容方程： 
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4 0ζ∇ =   ，               (3) 

式中， 
2 2
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∂ ∂  = ∇ − ′ ′ ′∂ ∂  


 ∂ ∂ = − ∇ −  ′ ′∂ ∂  
 ∂ ∂

= − ∇ −  ′ ′∂ ∂  

，

，

，

，

      (5) 

式中， µ为材料泊松比， z r r zτ τ′ ′ ′ ′= 。由于直线圆锥的

轴对称性，则 0r r z zθ θ θ θτ τ τ τ′ ′ ′ ′ ′ ′ ′ ′= = = = 。为了利用式（3）
确定出各应力分量，必须确定出合理而满足边界条件

的位移函数 ζ，为此，试选 3个函数 ζ1 = R′，ζ2 = z'lnr'，
ζ3 = z'ln( R′ +z')（其中 2 2' ' 'R r z= + ）[20]的线性组合作

为位移函数： 
1 1 2 2 3 3A A Aζ ζ ζ ζ= + +   ，         (6) 

式中，A1，A2和 A3分别为待定常数。将式（6）代入
式（5）可得 

( )

( )

2

1 2 3 1 23 2 2

1 2 3 13 2 3

3 3

1 35 3 3 5

2 2

3 13 2 3 2

3 1(1 2 )

1 (1 2 )(1 2 )
' '

3 ' 2 3 '1 2
' ' '

3 ' ' 3 '2 (1 2
'

r

z

z r

z rA A A B B
R R r

z zA A A B
R r R

z z z zA A
R R R R

r z r zA A
R R R R

θ

σ µ

µ
σ µ

µ
σ µ

τ µ µ

′

′

′

′ ′

′ ′ 
= − − + + − ′ ′ ′ 

′ ′− = − − + − ′  
′ ′   

= − − − + −   ′   
′  

= − − + − ′ ′ ′ 

，

，

，

)











 
 

  
，

(7) 

式中， 

1

3

2 3 5

1  
( + )

(3 2 ) 3  

B
R R z

z zB
R R

µ

= ′ ′ ′ 


′ ′+ = − ′ ′ 

，

。

          (8) 

由此可以看出，式（7）包含 A1，A2和 A3 3个待定常
数，须根据边界条件确定。由于直线圆锥侧表面法线

方向余弦为 l = 0，m = cosα ′，n =－sinα ′（如图 3所
示，α ′为直线圆锥顶角的一半），于是，由于直线圆
锥侧表面上任意点满足关系式 tanr z α′ ′ ′= ，根据直线

圆锥侧表面所受外力为 0的边界条件可得 
tan tan

tan ' ' tan '

( ) cos ( ) sin 0
( ) sin ( ) cos 0

r r z z r r z

z r z r z r z

α α

α α

σ α τ α
σ α τ α

′ ′ ′ ′ ′ ′ ′ ′ ′= =

′ ′ ′ ′ ′ ′= =

′ ′− = 
′ ′− + = 

，

。
  (9) 

另外，根据圆锥受集中力 F作用的竖向（即圆锥对称
轴线方向）平衡条件，即任意垂直于圆锥对称轴截面

上的正应力 zσ ′在截面上的面积积分必须与集中力 F
的大小相等，可得 

1

0
(2π d )

r

zr r Fσ
′

′′ ′ =∫   ，       (10) 

式中， 1r′为圆锥任意截面圆半径，可表示为 1r′ = 
z'tanα ′。于是，将式（7）代入式（9）、（10）可得关
于 A1，A2和 A3的 3 个方程，联立求解可确定出这 3
个待定常数，可表示为 

1 2 3

2

3 2 3

(1 2 )cos 2
2π 1 (1 2 )cos (1 2 )cos cos
0

(1+cos )(1 2 )
2π 1 (1 2 )cos ' (1 2 )cos cos

FA

A
FA

µ α µ
µ α µ α α

α µ
µ α µ α α

′− − = ′ ′ ′− − + − − = 
′ − = −

′ ′− − + − − 

，

，

。

 
(11) 

再将式（11）代入式（7）即可得锥顶受集中力 F
作用的直线圆锥体的应力解，即 

2

3 5

3

3

5 3

2

5 3

cos 1+cos 3(1 2 )  
2π ( + )

(1 2 )(1+cos ) (1 2 )  
2π ( + )

3 ' (1 2 )cos  
2π

3 (1 2 )cos
2π

r

z

z r r z

F z z r
k R R R z R

F z
k R R z R

F z z
k R R

F z r r
k R R

θ

α α
σ µ

µ α µ
σ

µ α
σ

µ α
τ τ

′

′

′

′ ′ ′ ′

 ′ ′ ′ ′ ′ 
= − − +  ′ ′ ′ ′ ′  

′ ′ − −
= − ′ ′ ′ ′ 

′ ′ −
= − ′ ′ 

′ ′ ′ ′ −
= = −

′ ′

，

，

，

 

0 r r z zθ θ θ θτ τ τ τ′ ′ ′ ′ ′ ′ ′ ′











    
= = = = 

，

，

 

(12) 
式中， 
 2 31 (1 2 )cos (1 2 )cos cosk µ α µ α α′ ′ ′= − − + − −  。(13) 

前述已获得直线圆锥应力解即式（12），于是，本
文将在此基础上探讨曲线圆锥体的应力求解方法。为

此，任取垂直于曲线圆锥对称轴的截面 AB（该截面实
际为一圆），并作相切于该截面圆的直线圆锥，如图 4
所示，直线圆锥顶点为 O'，相应曲线圆锥顶点为 O。
根据圣维南原理，在顶点 O作用集中荷载 F的曲线圆
锥在截面 AB上的应力与在顶点 O'作用集中荷载 F的
直线圆锥在截面 AB 上的应力相同，因此，曲线圆锥
受集中力 F作用的应力解可通过前述直线圆锥应力解
进行坐标变换获得。为此，下面具体介绍曲线圆锥受

集中力 F作用的应力求解过程与方法。 
首先，分析坐标系 O'r'θ'z'与坐标系 Orθz之间的关

系。如图 4所示，由于直线 O'B与两坐标系 z'和 z轴
的夹角相等，因此，可得 

( ) ( )f z f z
z

′=
′

  。              (14) 

如果令 z' = g(z)，则由式（14）可得 
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( )( )
'( )

f zz g z
f z

′ = =   。          (15) 

另外，由图 4可知 

2 2
cos

( ) '
z z

O B f z z
α

′ ′
′ = =

′ +
  。  (16) 

于是，将式（15）代入式（16）可得 

2 2

( )cos
( ) ( )
g z

f z g z
α ′ =

+
  。      (17) 

图 4 曲线圆锥应力求解模型 

Fig. 4 Model for solving stress of curve cone 

因此，坐标系 O'r'θ'z'与坐标系 Orθz之间转换关系
可表示为 

 
 
( ) 

r r

z g z
θ θ

′ = 
′ = 
′ = 

，

，

。

                (18) 

于是，将式（17）、（18）代入式（12）可得曲线圆锥
（r ≤f (z)）在锥顶作用集中力 F 的应力解，可表示
为 

2

3 5

3

3

5 3

2

5 3

(1 2 ) g( ) (1+ )(1 2 ) 3 ( )  
2 ( ( ))

(1+ )(1 2 ) (1 2 ) ( )  
2 ( ( ))

3 ( ) (1 2 ) ( )  
2

3 ( ) (1 2 )  
2

r

z

zr rz

r r z z

F t z t r g z
k L L g zL L

F t g z
k L L g z L

F g z t g z
k L L

F rg z t r
k L L

θ

θ θ θ θ

µ µ
σ

π

µ µ
σ

π

µ
σ

π

µ
τ τ

π

τ τ τ τ

 − −
= − + + 

 − −
= − + 

 −
= − 

 
 −

= = − 
 

= = = =

，

，

，

，

0 















，

(19) 

式中，        2 2 ( )L r g z= +   ，             (20) 

2 2

( )

( ) ( )

g zt
f z g z

=
+

  ，             (21) 

2 31 (1 2 ) (1 2 )k t t tµ µ= − − + − −  。       (22) 

据此可获得在表面竖向集中荷载作用下散体地基

应力求解方法，其可分为集中荷载作用影响范围以内

和以外两种情况进行表述，具体情况如下： 
（1）在表面竖向集中力 F 作用的影响范围以内

（r ≤f (z)）的散体地基应力可采用式（19）进行分析。 
（2）在表面竖向集中力 F 作用的影响范围以外

（r＞f (z)）的散体地基应力为 
0r z zr r zθ θ θσ σ σ τ τ τ= = = = = =  。 (23) 

上述即为竖向集中荷载作用下散体地基应力求解

方法。在此基础上，可以方便地获得圆形竖向均布荷

载作用下散体地基应力求解方法，其具体分析过程如

下所述。 
2.2  圆形竖向均布荷载作用下散体地基应力分析方法 

为了获得圆形竖向均布荷载作用下散体地基应力

分析方法，可利用前述竖向集中荷载作用下散体地基

应力解，采用积分方法进行分析，为此，首先将式（19）
采用直角坐标系的形式表示，可得 

2
2

3 45

2
2

3 45

3

5 3

45

2

5 3

2

3 ( ) (1 2 )( )  
2π

3 ( ) (1 2 )( )  
2π

3 ( ) (1 2 ) ( )  
2π

3 ( ) (1 2 )  
2π

3 ( ) (1 2 )  
2π

3
2π

x

y

z

xy

yz

zx

F g z x B B x
k L

F g z y B B y
k L

F g z t g z
k L L

F g z xy B xy
k L

F g z y t y
k L L

F g
k

σ µ

σ µ

µ
σ

τ µ

µ
τ

τ

 
= + − − 

 
 

= + − − 
 
 −

= − 
 
 = − −  
 −

= − 
 

=

，

，

，

，

，

5 3

( ) (1 2 )  z x t x
L L

µ

















 − −    

，

 (24) 

式中， 
2 2 2 ( )L x y g z= + +   ，          (25) 

2

3 3

4 3 2

[(1+ ) ( )( + ( ))]  
[ + ( )]

(1+ )[2 ( )]  
[ + ( )]

t L g z L g zB
L L g z

t L g zB
L L g z

−
= 




+ =


，

。

      (26) 

图 5 圆形竖向均布荷载作用下散体地基应力分析模型 

Fig. 5 Stress analysis model for granular medium foundation under  

circular vertical uniform load 

于是，下面将利用式（24）在荷载作用圆形域上
进行积分以获得圆形竖向均布荷载作用下散体地基应

力求解方法。如图 5 所示，设竖向均布荷载为 q，均
布荷载作用圆形域半径为 r0，并以均布荷载作用圆形

域中心为原点 O 建立直角坐标系 Oxyz，取微元面积
dA = rdrdθ，微元集中力 dF = qdA = qrdrdθ，微元集中
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力 dF 在地基任一点 M(x，y，z)引起的应力可利用式
（24）获得，可表示为 

, , , , ,x y z xy yz zxσ σ σ τ τ τ = ∆ ∆ ∆ ∆ ∆ ∆ 
T

∆σ  ， (27) 

式中， 
2

5
75

2
6

85

3

5 3

5 6 45

2
6 6

5 3

3 ( )1 (1 2 ) d d  
2π

3 ( )1 (1 2 ) d d  
2π

1 3 ( ) (1 2 ) ( ) d d  
2π

1 3 ( ) (1 2 ) d d  
2π

3 ( ) (1 2 )1
2π

x

y

z
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yz

g z B B qr r
k L

g z B B qr r
k L

g z t g z qr r
k L L

g zB B B qr r
k L

g z B t B
k L L

σ µ θ

σ µ θ

µ
σ θ

τ µ θ

µ
τ

 
∆ = + − 

 
 

∆ = + − 
 
 −

∆ = − 
 

 ∆ = − −  

−
∆ = −

，

，

，

，

2
5 5

5 3

d d  

3 ( ) (1 2 )1 d d  
2πzx

qr r

g z B t B qr r
k L L

θ

µ
τ θ














 
 

  
 − ∆ = −    

，

，

(28) 

式中，        2 2 2
5 6 ( )L B B g z= + +   ，       (29) 

5

6
2

7 3 4 5

2
8 3 4 6

( cos ) 
( sin ) 

 

 

B x r
B y r
B B B B
B B B B

θ
θ

= − 
= − 
= − 
= − 

，

，

，

。

              (30) 

于是，利用式（27）或式（28）在圆形竖向均布
荷载作用域 A上进行积分即可得到圆形竖向均布荷载
作用下散体地基影响范围内（即半无限曲线圆台）的

应力解，可表示为 

, , , , , dx y z xy yz zx
A

σ σ σ τ τ τ = =  ∫∫
T

σ σ   。  (31) 

亦可表示为 
0
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0

0
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32π
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r
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τ
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 
 
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 
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 = − −  

∫ ∫

∫ ∫

∫ ∫
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，

，

，

，

0

0

22π 6 6
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22π 5 5
5 30 0

3 ( ) (1 2 )1 d d  
2π

3 ( ) (1 2 )1 d d  
2π

r

r

zx

g z B t B qr r
k L L

g z B t B qr r
k L L

µ
θ

µ
τ θ














 −
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  
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∫ ∫

∫ ∫

，

。

  

(32) 
值得注意，在利用式（32）进行积分时，须满足

条件： 

2 2( cos ) ( sin ) ( )x r y r f zθ θ− + − ≤  。 (33) 

当然，如果点 M(x，y，z)在圆形竖向均布荷载作
用下散体地基影响范围以外（即 2 2

0 ( )x y r f z+ > + ），

则 M点的应力为 
0x y z xy yz zxσ σ σ τ τ τ= = = = = =  。 (34) 

对于基础中心线上各点应力，可以在式（32）中
令 x=y=0获得，具体可表示为 

3

3

1 3 1 (1 2 )( 1)(1 ) 1
2 2 2

(1 2 ) (1 2 ) 1  

0 

x y

z

xy yz zx

q t
k

q t t
k

σ σ λ λ µ λ

σ λ µ λ µ

τ τ τ

 = = − + − − − +    
 = − + − − − +  


= = = 

，

，

，

 

(35) 
式中， 

2 2
1

( )
( )

g z
r g z

λ =
+

  ，           (36) 

0
1

0 0

f z r f z
r

r r f z


= 
<

( )    ≥ ( ) 

      ( )
 。         (37) 

至此已获得在竖向集中荷载和圆形竖向均布荷载

作用下散体地基的应力分析方法。由此可以看出，前

述竖向集中荷载和圆形竖向均布荷载作用下散体地基

应力解中均包含一个未知函数 f (z)，该函数反映散体
地基在竖向荷载作用下的应力传递机理，是本文地基

应力求解的关键，由于其与地基土工程性质密切相关，

受众多因素影响，难以采用统一形式表示，必须对此

进行专门研究，本文对此暂不作探讨，留待以后再作

专题研究。当然，文献[5]已给出相关研究成果，值得
借鉴。 

3  验证与讨论 
前述已经建立出竖向集中荷载和圆形竖向均布荷

载作用下散体地基应力分析方法，其合理性还需验证，

为此就算例（在表面作用圆形竖向均布荷载的地基）

分别采用本文方法、Boussinesq 解以及适合于散体介
质分析的颗粒流分析软件（PFC3D）进行对比分析。 
3.1  验证分析 

（1）分析方案 
散体地基表面作用圆形竖向均布荷载 q=200 kPa，

均布荷载作用圆形域半径 r0=0.3 m，分别采用本文方
法、Boussinesq解和颗粒流数值分析方法（PFC3D）进

行对比分析。 
（2）数值分析参数确定 
参考文献[21]中Karlsruhe细砂标定的颗粒力学参

数，具体情况见表 1。 
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表 1 Karlsruhe细砂数值分析参数 

 Table 1 Parameters of numerical analysis of Karlsruhe fine sands 
数值分析 
模型参数 数值 颗粒物理 

力学参数 数值 

颗粒数/个 58976 密度/(g·cm-3) 2.65 
平均半径/m 0.02 摩擦系数 3 
最大/最小半径 2.2 法向刚度/(N·m-1) 1.5×108 
扩大系数 1.28 切向刚度/(N·m-1) 2.06×108 

测量球半径/m 0.04 孔隙率 0.38 

（3）散体地基应力传递影响范围函数 f(z)的确定 
采用颗粒流数值分析软件对上述计算模型进行分

析，根据其分析所得应力分布采用拟合方法获得影响

范围函数 f(z)，  
( ) / (0.7588 0.3073 )r f z z z= = +   。   (38) 

依据上述分析方案和计算参数，采用本文方法、

Boussinesq 解和颗粒流数值分析方法获得了分布荷载
中心线及水平截面的应力对比分析结果，见表 2～4。 

表 2 中心线 σz对比分析 

Table 2 Comparative analysis of σz on centre line 
应力值/kPa 深度

z/m 
计算方法 

解析解 数值解 
相对误差/% 

Boussinesq解 165.86 14.02 0.2 
本文解析解 200 

192.91 
3.68 

Boussinesq解 97.6 21.88 0.4 
本文解析解 132.28 

124.93 
5.88 

Boussinesq解 56.9 19.35 0.6 
本文解析解 74.78 

70.55 
6.00 

Boussinesq解 35.82 18.26 0.8 
本文解析解 46.36 

43.82 
5.80 

Boussinesq解 24.26 14.73 1.0 
本文解析解 31.5 

28.45 
10.72 

Boussinesq解 17.38 18.33 1.2 
本文解析解 23.02 

21.28 
8.18 

Boussinesq解 13.02 20.66 1.4 
本文解析解 17.8 

16.41 
8.47 

Boussinesq解 10.1 29.02 1.6 
本文解析解 14.38 

14.23 
1.05 

Boussinesq解 8.06 27.65 1.8 
本文解析解 12 

11.14 
7.72 

Boussinesq解 6.56 30.58 2.0 
本文解析解 10.3 

9.45 
8.99 

表 3 水平截面 σz对比分析（y=0，z=0.8m） 
Table 3 Comparative analysis of σz on horizontal section (y=0， 

z=0.8 m) 
应力值/kPa x/m 计算方法 

解析解 数值解 
相对误差/% 

Boussinesq解 31.94 21.89 0.2 
本文解析解 42.80 

40.89 
4.67 

Boussinesq解 23.02 26.85 0.4 
本文解析解 34.00 

31.47 
8.04 

Boussinesq解 14.12 28.61 0.6 
本文解析解 21.96 

19.78 
11.02 

Boussinesq解 7.92 10.91 0.8 
本文解析解 9.26 

8.89 
4.16 

Boussinesq解 4.32 189.9 1.0 
本文解析解 1.50 

1.49 
0.67 

表 4 水平截面 σz对比分析（y=0，z=1.5 m） 

Table 4 Comparative analysis of σz on horizontal section (y=0， 

z=1.5 m) 
应力值/kPa x/m 计算方法 

解析解 数值解 
相对误差/% 

Boussinesq解 10.98 26.56 0.2 
本文解析解 15.64 

14.95 
4.62 

Boussinesq解 9.76 27.16 0.4 
本文解析解 14.82 

13.40 
10.60 

Boussinesq解 8.10 34.62 0.6 
本文解析解 13.58 

12.39 
9.60 

Boussinesq解 6.36 46.78 0.8 
本文解析解 12.08 

11.95 
1.09 

Boussinesq解 4.80 48.61 1.0 
本文解析解 9.82 

9.34 
5.14 

3.2  讨论 

针对拟定的计算方案，采用 3种方法分别对圆形
竖向均布荷载作用下散体地基应力进行了分析与计

算，本文据此进行如下讨论： 
（1）由于颗粒流数值分析方法能较真实地反映散

体介质的应力传递机理，因此，采用该方法进行分析

最符合实际。所以，本文以此方法所获结果作为比较

分析的“真实值”，当然，它的真实性还是有限制的，

本文之所以这样处理仅仅是一种无奈的办法，因为就目

前研究水平而言，尚找不到更能反映实际的分析方法。 
（2）采用本文方法所得应力分析结果比采用

Boussinesq 解所得应力分析结果更加接近数值方法分
析结果，说明本文方法比 Boussinesq解更具合理性。 
（3）虽然本文方法分析结果更接近于数值分析结

果，但是，两者之间仍然存在较大差距，究其原因，

①数值分析结果未必能完全反映客观实际，这主要与

数值软件开发时所采用的计算技术与参数选用的合理

性有关；②本文方法建立时虽然考虑了散体介质应力

传递的机理，但是，影响范围内土体仍被视为连续介

质，存在一定的不合理性。 
（4）采用本文方法进行分析时，f (z)的确定是关

键，本文进行验证分析时是通过数值分析结果采用拟

合方法获得的，其不适用于具体工程问题分析，没有

普遍适用性，这使本文方法的工程应用受到限制，因

此，对此应作更深入研究。 

4  结    论 
（1）在现有散体介质应力传递机理研究上，总结

归纳出了竖向集中荷载作用下散体地基圆锥形影响范

围边界曲面描述的统一模型，揭示了竖向荷载作用下

散体地基应力传递机理，为竖向荷载作用下散体地基

应力分析方法研究奠定了基础。 
（2）建立出了竖向集中荷载作用下散体地基应力
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的解析方法，为竖向分布荷载作用下散体地基应力分

析方法研究创造了条件。 
（3）建立出了圆形竖向均布荷载作用下散体地基

应力分析方法，该方法较充分地反映了地基的散体介

质特点。 
（4）通过工程算例的比较分析，表明了本文方法

的合理性与可行性。 
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地表超载作用下盾构隧道劣化机理与特性 
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摘  要：对某软土地区地铁盾构隧道进行了调研与分析，发现盾构隧道在现有计算理论所允许的地表超载作用下极易
发生横向变形超限，并引发管片纵缝接头破损与渗漏水，对此展开了模型试验、数值仿真及理论分析。研究表明：地

表均布超载导致的隧道附加竖向土压力并不是均匀分布，且在隧道中心正上方一定范围内要大于地表均布超载；隧道

的穿越土层越软弱，地表超载导致的隧道周围附加土压力对隧道结构抵抗横向变形越不利；隧道发生横椭圆变形过程

中，管片纵缝接头是管片环中的最薄弱部位。最后提出了软土地区盾构隧道采用“刚性衬砌”的设计理念，并给出了

加大管片纵缝接头强度与刚度的建议。 
关键词：盾构隧道；地表超载；模型试验；管片接头；劣化 
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Mechanisms and characteristics for deterioration of shield tunnels under     
surface surcharge 

HUANG Da-wei1, ZHOU Shun-hua2, LAI Guo-quan3, FENG Qing-song1, LIU Lin-ya1 
(1. Engineering Research Center of Railway Environmental Vibration and Noise, Ministry of Education, East China Jiaotong University, 

Nanchang 330013, China; 2. Key Laboratory of Road and Traffic Engineering of Ministry of Education, Tongi University, Shanghai 
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Abstract: The metro shield tunnel in soft soil area is investigated and analyzed. It is shown that overlarge transverse 

deformations of the shield tunnel are induced due to the surface surcharge, which is an allowable magnitude according to the 

current computational theories, and it brings about problems of breakage and leakage of longitudinal segment joints. Through 

the scaled model tests, numerical simulations and theoretical analyses, the research results show that the additional vertical 

earth pressure on shield tunnel induced by the uniform surface surcharge is not the uniform pressure, and the vertical earth 

pressure on the top of shield tunnel is larger than the uniform surface surcharge. The additional earth pressure around the shield 

tunnel caused by surcharge is more negative for preventing tunnel deformation as the tunnel passes through softer soil. The 

longitudinal segment joints are the weakest points on the segment ring in the process of transverse deformation. Finally, the 

design concept of rigid linings for shield tunnels in soft soil areas is proposed, and some suggestions for enhancing the strength 

and stiffness of longitudinal segment joints are given. 

Key words: shield tunnel; surface surcharge; model test; segment joint; deterioration 

0  引    言 
对某软土地区运营期地铁盾构隧道调研与分析表

明，在地表超载作用下盾构隧道极容易发生横向变形

超限，并由此引发管片接头破损与渗漏水。隧道结构

的变形与内力是由隧道结构特性与周围地层特性共同

决定的[1]，因此，对于特定的地层与盾构隧道结构，

有其特定的病害成因机理与结构劣化特性。盾构隧道

在设计过程中，为减小隧道结构的内力以减少管片配

筋，通过减小的盾构隧道横向刚度，以加大隧道结构

横向变形，从而使隧道获得水平抗力，即所谓的“柔

性衬砌”设计[2]（反之为“刚性衬砌”，即隧道结构横

向刚度较大，在土压力作用下隧道横向变形较小，但

“柔性衬砌”与“刚性衬砌”并无定量的界定，均为

相对概念）；同时为了标准化施工，对于同一环管片，

所有的管片纵缝接头采用近似相同的设计。然而，上
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述设计理念用于软土地区盾构隧道是否合理有待进一

步分析。 
本文对某软土地区盾构隧道在地表超载作用下导

致的结构病害进行了调研与分析，并通过缩尺模型试

验、数值仿真及理论分析，对地表超载作用下盾构隧

道结构劣化机理与特性进行了分析，并提出了软土地

区盾构隧道新的设计理念及相应的结构病害防治建

议。论文成果可为已建盾构隧道的管控提供指导，并

为新建盾构隧道的设计提供参考与借鉴。 

1  地表超载导致的盾构隧道病害分析 
1.1  地表超载导致的隧道病害案例 

某软土地区盾构隧道采用通缝拼装，管片宽度为

1.2 m。管片采用高强混凝土模筑，其强度等级为 C55。
单环隧道由 6 块管片组成，其分块方式及尺寸如图 1
所示。管片环的环向与纵向均采用M30直螺栓连接，
其机械性能等级为 5.8 级。该软土地区地铁盾构隧道
运营期结构变形与服役状态调研与分析表明，在地表

堆载作用下隧道极易发生横断面变形超限，并由此引

发隧道结构破损与渗漏水。通过与其他相同设计埋深

的盾构隧道进行类比，并结合现有分析计算理论可知，

绝大部分地表超载均为现有计算理论所允许的地表超

载。类似的工程问题在以往研究中均已证实[3-8]，以下

通过 4个工程案例进行说明（工程案例表述均为地铁
公司提供的原始材料整理而成，存在个别信息不全现

象）。 

图 1 盾构隧道示意图 

Fig.1 Diagram of shield tunnel 

案例一：某区间盾构隧道顶部埋深为 7～16.6 m。
2010年 5月中旬巡视发现地表有约 7 m高的堆土，其
横向与纵向约各为 300 m，导致上行线 560～600环的
隧道顶部纵缝张开，混凝土块脱落，螺栓明显露出；

隧道结构内侧腰部纵缝处混凝土挤压开裂，渗漏水明

显。隧道的水平向直径变形最大可达 194 mm，竖直
向直径变形最大可达 147 mm，超出了盾构隧道结构

施工验变形收要求（施工验收规范的椭圆度规定为 31 
mm）。 
案例二：某区间盾构隧因地表堆土厚度约 4.1 m

而发生了较大的结构收敛变形（累计的最大水平直径

变形达到 128 mm），并导致管片接缝渗漏水、漏泥漏
砂和管片碎裂现象。根据持续监测数据分析表明，结

构变形具有继续恶化的趋势。在地表堆载作用下，线

路同时发生了约 15 mm的沉降。 
案例三：某区间盾构隧道在车站的一端，隧道穿

越土层为④层淤泥质黏土，紧邻隧道的下卧土层总体

为⑥层粉质黏土，紧邻隧道的上覆土层为④层淤泥质

黏土与③层淤泥质粉质黏土，隧道顶部埋深为 8～12 
m。在地表堆土作用下，隧道结构发生了严重的横椭
圆变形，并导致盾构隧道发生了破损。 
案例四：某地铁区间盾构隧道在施工完成后，且

线路未投入运营，因地表堆土约 5～6 m（堆土范围为
线路纵向约 86.4 m，垂直线路方向约 50 m），导致隧
道结构发生了较大的横椭圆变形，堆土段的病害发生

位置如图2所示。隧道的最大累计椭圆度为103.8 mm，
明显大于盾构隧道完成施工后的对椭圆度的要求。 

图 2 隧道结构病害位置示意图 

Fig. 2 Diagram for location of structural disease of tunnel 

1.2  地表超载导致的隧道病害特点 

从上述案例及其他有据可查的资料分析来看，该

软土地区通缝拼装盾构隧道在地表超载作用下极易发

生横椭圆变形超限，甚至发生了结构破损与渗漏水。

盾构隧道发生结构变形与病害主要呈现出如下特点： 
（1）发生病害的盾构隧道主要穿越极软弱土层，

其土体具有含水率高、压缩模量小等特点，含水率为

45%～53%，压缩模量为 2～4 MPa。 
（2）盾构隧道拱顶部纵缝接头易出现螺栓外露

（如图 3（a）所示），当变形进一步加大时将导致封
顶块发生管片棱角破损（如图 3（b）所示），并同时
发生结构渗漏水。 
（3）盾构隧道在拱腰部的纵缝接头部位极易发

生接头渗漏水（如图 3（c）所示），当变形大到一定
程度时，拱腰部的纵缝接头将发生内侧混凝土碎裂。 
（4）拱底部纵缝接头在隧道横断面变形过程中极
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少发生结构破损与渗漏水。 
上述关于管片纵缝接头的病害规律通过案例四中

隧道结构病害统计结果也可以看出，如图 2所示。 

 
(a) 拱顶部纵缝接头张开螺栓外露 

    

(b) 拱顶部管片结构棱角破损 

 

(c) 侧部发生结构渗漏水 

图 3 盾构隧道结构病害 

Fig. 3 Disease of shield tunnel 

2  盾构隧道变形与纵缝接头内力分析 
地表超载作用下盾构隧道发生横椭圆变形与管片

接头病害，主要与超载过程隧道周围土压力及隧道结

构内力变化有关。然而，隧道周围的土压力进行现场

量测十分困难，且管片纵缝接头内力复杂，为探明地

表超载作用下盾构隧道变形机理与结构劣化特性，采

用缩尺模型试验、数值仿真及理论分析相结合开展相

关研究。 
2.1  室内模型试验 

综合权衡试验场地条件、试验尺寸大小对试验测

试误差的影响，以及试验的时间成本与经济成本，确

定了室内模型试验以几何相似常数 10lC = （对应的几

何相似比为 1∶10）和重度相似常数 1Cγ = 作为相似设
计基本量。根据模型试验相似基本定理，并按弹性力

学问题推导模型试验的相似常数，得到了各物理量的

相似常数如表 1所示。根据图 1的原型隧道结构，在
满足几何相似比时，模型隧道外径为 620 mm，宽度
为 120 mm，而模型隧道管片厚度以满足外力作用下
产生相似的变形作为相似条件进行设计，模型隧道管

片环采用弹性模量为 2.7 GPa的尼龙材料进行加工，
其厚度为 38.3 mm。隧道模型管片环纵缝接头设计见
文献[9]，即采用开槽模型接头模拟管片纵缝接头。模
型隧道管片环如图 4所示。 

 

图 4 模型隧道管片环 

Fig. 4 Segment rings for shield tunnel model 

本次模型试验采用细砂模拟隧道上覆土层与下卧

土层，采用橡胶粒模拟隧道穿越土层，即模拟盾构隧

道穿越软弱地层。因实际的土体的压缩模量是以压力

为 100～200 kPa时对应的压缩模量，考虑到模型试验
的相似比问题，理论上模型土应该取压力为 10～20 
kPa 时的压缩模量保持相似关系。为此，通过改变压
缩试验时的每级加载的质量，即每级加载为原正常试

验加载的 1/10。分别对细砂、橡胶粒进行了压缩试验，
得到细砂与橡胶粒在压力 10～20 kPa时，细砂的压缩
模量约为 2.65 MPa，橡胶粒的压缩模量约为 0.35 
MPa，对应代表的原型土的压缩模量分别为 26.5 MPa
与 3.5 MPa，因此，隧道穿越土层符合原型土压缩模
量为 2～4 MPa。模型土的参数如表 2所示。本次模型
试验主要是分析地表超载作用下，穿越软土地层盾构 

表 1 模型试验相似常数 

Table 1 Similarity constants for model tests 
物理量 相似关系 相似常数 物理量 相似关系 相似常数 
几何尺寸 基本量 10 弯矩 4

M lC C Cγ= ⋅  10000 

重度 基本量 1 轴力 3
N lC C Cγ= ⋅  1000 

应变 Cε  1 弯曲刚度 4
EI lC C=  10000 

应力 lC C Cσ γ= ⋅  10 轴向刚度 3
EA lC C=  1000 

位移 lC Cδ =  10 剪切刚度 3
GA lC C=  1000 

弹性模量 E lC C=  10    
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隧道的顶部附加竖向土压力，试验时采用橡胶粒模拟

隧道穿越土层，其压缩模量接近软土相似比的要求，

但其重度不满足相似比的要求，即其重度偏小。因本

次试验的目的是分析地表超载导致的隧道竖向土压力

增量，因此，穿越土层的重度不满足相似比要求对分

析地表超载导致的盾构隧道顶部附加竖向土压力影响

较小。同理，隧道上覆土层与下卧土层的力学性能不

满足相似比要求对分析地表超载导致的盾构隧道顶部

附加竖向土压力影响也较小。 
模型槽长为 3 m（约为 5D，D为模型隧道的外径）；

宽为 1.1 m（约为 9环隧道模型管片环的宽度）；高度
为 2 m（约为 3D）。模型试验时，将隧道下卧土层铺
设约为 0.5D的细砂，再将模型隧道吊入模型槽内，随
后采用逐层填土方式进行，每层厚度约为 0.25D，每
加完一层土静置时间约为 24 h，即让变形近似稳定。
当填土至模型槽顶部后，采用砂袋进行逐层堆载。模

型试验如图 5所示。 
表 2 土体参数 

Table 2 Parameters of soils 

模型土 
重度 

/(kN·m-3) 

黏聚力 

/kPa 

内摩擦 

角/(°) 

细砂（含水率 7.0%） 18.0 10.137 29.20 

橡胶粒（含水率 1%）  7.1 14.570 28.63 

 

图 5 模型试验现场 

Fig. 5 Model test field 

图 6（a）为模型隧道变形实测结果，在隧道上部
覆土厚为 2.75D时，水平变形为 16.9 mm，竖向变形
为-19.1 mm，即隧道呈现出横椭圆变形，其椭圆度为
58D‰，远大于施工验收规范规定的 5D‰。图 6（b）
为隧道顶部不同履土厚度时对应隧道顶层位置的竖向

土压力（所有土压力盒布设在与第 5环（共 9环）管
片的顶部及同一高度的水平位置，由于土压力盒的数

量有限，未对称布置土压力盒）。从图中可以看出，在

隧道上部逐层堆土的过程中，隧道顶层位置的竖向土

压力出现了明显的分布不均匀现象，即出现了“竖向

土压力集中”。通过土体中埋设土体沉降刻度板，并与

固定在模型槽有机玻璃上的刻度尺对比即可读出土体

的沉降，隧道顶层位置（与上述土压力盒位于同一高

度）的土体沉降量如图 6（c）所示，从图 6（c）可以
看出，隧道上部逐层堆土过程中，隧道顶部土层出现

了明显的不均匀沉降，即隧道正上方土体沉降少，其

两侧的土体沉降多。分析表明，导致隧道顶部土层沉

降量不一致主要是因为隧道结构的竖向压缩量小于隧

道两侧穿越土层的竖向压缩量，也正是因为隧道上覆

土层出现了不均匀沉降，导致土体间产生剪应力，从

而使堆土荷载向下传递过程中向隧道上部转移，使隧

道顶部出现“竖向土压力集中”。由此可见，地表均布

超载导致的附加竖向土压力并不是均匀分布。 

 

图 6 模型试验测试结果 

Fig. 6 Measured results for model tests 

2.2  数值仿真分析 

利用 PLAXIS有限元软件，根据相似关系，建立
了室内缩尺模型试验对应的原型有限元数值模型。有

限元模型中管片采用板单元，管片纵缝接头参考先前

发表的文献[9]所述的做法，即采用局部抗弯刚度折减
予以设计，数值模型中纵缝接头参数如表 3所示。管
片与土的接触面设置了界面虚拟厚度 interδ 为 0.1 m，强
度折减因子 Rinter为 0.66（刚性时强度折减因子 Rinter

为 1）。假设隧道周围土体为压缩模量 2.5 MPa的软土，
隧道顶部埋深为 1.5D（D 为隧道直径），即隧道上覆
土层厚度为 9.3 m，隧道下卧土层厚度取约为 5D，即
隧道下卧土层厚度为 30 m。数值模型按室内模型试验
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相同的加载方式时，图 7（a）与图 7（b）分别为隧道
变形与隧道顶层位置的竖向土压力。由表 1可知，应
力相似常数与位移相似常数均为 10，图 7（a）、（b）
分别与图 6（a）、（b）比较可知，数值模型计算结果
与室内模型试验实测结果总体保持良好的相似关系，

由此可见，采用本数值模型展开数值分析是可行的。

图 7（b）与图 6（b）比较可知，数值模型隧道顶部的
竖向土压力相对室内模型试验的 10倍还稍有偏大，主
要与室内模型试验时模型槽的边界效应有关。 

表 3 隧道有限元模型的纵缝接头参数 

Table 3 Parameters of longitudinal segment joints for finite  

element model tunnel 

接头位置 
接头刚度 

/(N·M·rad-1) 

折减区中心角

/(°) 

折减区模量

/MPa 

拱顶部 3.4×107 4 2967.9 

拱腰部 2.5×107 4 2231.7 

拱底部 5.0×107 4 4199.4 

图 7 有限元仿真结果 

Fig. 7 Finite element simulation results 

为了分析地表超载作用下隧道穿越土层对隧道周

围附加土压力的影响，通过对上述数值模型改变参数，

即隧道上履土层、穿越土层及下卧土层的厚度分别为

12，6.4，30 m。地表堆土按 2 m考虑，并换算为均布
荷载（土体重度取为 18 kN/m3，超载对应的均布荷载

为 36 kPa）。隧道各土层情况及土体力学参数分别如表
4，5所示。 
通过数值仿真，分别得到了在 36 kPa的地表均布

超载作用下导致的隧道附加变形与隧道周围附加土压

力。在地表超载作用下，方案 1与方案 2的隧道附加
竖向收敛变形分别为-11.10，-5.90 mm，附加水平收

敛变形分别 10.87，5.73 mm。由此可见，在相同的地
表超载作用下，隧道穿越土层越软弱，地表超载导致

的隧道结构附加横椭圆变形越大。 
表 4 地层中的土体情况 

Table 4 Information of different soil grounds 

方案 上覆土层 穿越土层 下卧土层 
1 ① ① ② 
2 ① ② ② 

表 5 各土体的力学参数 

Table 5 Parameters of soils 

土体编号 γ /(kN·m-3) c/kPa ϕ /(°) E/MPa µ  

① 17.6 9 16.5  3.36 0.26 

② 18.5 4 30.5 12.26 0.31 

图 8（a）为两种方案中地表超载导致隧道上半部
分的附加竖向土压力（土压力取自紧贴隧道外壁的土

体）。若按现有分析理论，软土地区盾构隧道的竖向土

压力直接取为上覆土重（即按土柱理论进行计算），地

表超载直接换算为相应的隧道上覆土层，因此，由地

表均布超载导致的隧道附加竖向土压力则等于地表超

载。然而，从图 8（a）可以看出，地表均布超载为 36 
kPa 时，隧道结构受到的附加竖向土压力并不是传统
理论认为的呈均匀分布状态，而是在隧道中心正上方

一定范围内大于 36 kPa，而两侧小于 36 kPa。两种方
案比较可知，隧道穿越土层越软弱，地表超载导致的

隧道中心正上方一定范围内的附加竖向土压力越大，

也即地表超载导致的“隧道附加竖向土压力集中”现

象越明显。图 8（a）中竖向土压力分布曲线在隧道中
心正上方出现了凹陷，主要与封顶块管片纵缝接头转

动变形导致隧道在顶部出现了不圆滑变形有关，从而

影响到隧道与地层的相互作用力。 
地表超载导致的附加水平土压力由两部分组成，

一是竖向土压力增加导致的侧向水平地层压力（即：

h vσ λσ= ， hσ 为侧向水平地层压力；λ为侧压力系数；

vσ 为竖向土压力），另一部分是隧道水平直径增大导
致的水平抗力（即：P ky= ，P为水平抗力；k为水平
抗力系数；y 为隧道在相应位置对侧部土体的水平向
挤压量）。图 8（b）为地表超载导致隧道侧部的附加
水平土压力（土压力取自紧贴隧道外壁的土体），从图

中可看出，由于模型隧道并不是采用均质圆环模型，

而是考虑了管片纵缝接头，因此隧道变形并不是圆滑

的，导致的隧道水平抗力并非圆滑；此外，由于图 8
（a）中隧道中心正上方竖向土压力有“凹陷”现象，
导致对应的侧向水平地层压力从上往下也呈现出“先

小后大再小”的趋势。由两种不同的隧道穿越土层方

案比较可知，隧道穿越土层越软弱，地表超载导致的
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隧道附加水平土压力越小。由附加水平土压力组成可

知，当隧道穿越软弱地层时，土体的水平抗力系数越

小[10-13]，对隧道产生水平抗力不利；同时隧道穿越土

层越软弱，地表超载导致的“隧道附加竖向土压力集

中”现象越明显，对应的隧道侧向水平地层压力将出

现上大下小的趋势，对隧道抵抗横向变形更为不利。 

图 8 隧道附加土压力 

Fig. 8 Additional earth pressures on tunnel 

由两种不同的隧道穿越土层方案的隧道附加竖向

土压力与水平土压力的比较可知，地表超载作用下，

隧道穿越土层越软弱，对隧道结构抵抗横椭圆变形有

两方面的不利：①超载导致的隧道中心正上方一定范

围内的附加竖向土压力越大；②超载导致隧道中心正

侧部一定范围内的附加水平土压力越小，而隧道发生

横椭圆变形正是竖向土压力大于水平土压力所致。同

时也说明，由于软土地层的水平地层抗力系数小[10-13]，

通过隧道发生横向变形来增加水平抗力，以减小隧道

弯矩从而减少隧道结构配筋（即“柔性衬砌”设计）

的设计理念在软弱地区中并不合理。因此，在软土地

区盾构隧道设计时，建议加大隧道结构的刚度。 
2.3  管片纵缝接头内力与变形分析 

由于实际工程中的管片纵缝接头位置的应力复

杂，加上在数值仿真中管片纵缝接头采用局部刚度折

减予以模拟[9]，在此利用数值模型中的方案 1，隧道
上覆层采用分层堆土方法进行，通过数值仿真得到管

片纵缝接头位置的弯矩与轴力，再参照文献[14，15]
的计算方法得到螺栓的拉力、受压区混凝土应力及管

片纵缝接头张开量。因为假设管片环处于正常使用阶

段，因此在结构受力过程中认为混凝土与螺栓均处于

理想的弹性状态。根据管片设计参数可知：管片幅宽

b为 1.2 m，有效接触高度 h为 25 cm；拱顶部与拱底
部接头的受压区外缘至管片距离 h1为 10 cm，螺栓受
拉有效高度 d为 15 cm；拱腰部接头受压区外缘至管
片距离 1h′为 15 cm，螺栓受拉有效高度 d ′为 10 cm；
螺栓总有效截面积 A1为 1413.7 mm2，螺栓有效长度

lb为 40 cm，管片与螺栓的弹性模量 Ec和 ES分别为

3.55×104 MPa和 2.0×105 MPa，螺栓预紧力 T0为 100 
kN（根据单环足尺试验结果反分析所得）。图 9 为隧
道在逐层堆载作用下的弯矩分布总体趋势图，若弯矩

以外侧受拉为正，内侧受拉为负，则得到各接头在不

同隧道上覆土厚度时的弯矩如图 10所示。 

 

图 9 隧道弯矩总体分布图 

Fig. 9 Distribution diagram of bending moments on segment ring 

图 10 不同覆土厚度时接头处弯矩 

Fig. 10 Bending moments on segment joint under surcharge  

由图 9，10可知，拱顶部接头与拱腰部接头刚好
位于弯矩较大的位置；而拱底部接头所处位置接近正

负弯矩拐点，因此拱底部接头在同一阶段承受的弯矩

最小。图 11为不同隧道上覆土厚度时各接头的螺栓拉
力，尽管同一阶段拱顶部接头弯矩绝对值稍大于拱腰

部接头弯矩，但由于拱腰部接头属于外张接头，相比

拱顶部接头而言，螺栓距离受压区外边缘的距离要小，

因此在同一阶段，拱腰部接头的拉力要稍大于拱顶部

接头拉力，但总体比较接近。在同一阶段，拱底部接

头螺栓拉力最小，且远小于拱顶部与拱腰部接头的螺

栓拉力。 



第 7期                     黄大雄，等. 地表超载作用下盾构隧道劣化机理与特性 1179 

 

图 11 不同覆土厚度时接头螺栓拉力  

 Fig. 11 Axial forces on segment joint bolts under surcharge 

图 12 为隧道顶部不同覆土厚度时管片纵缝接头
张开角，从图中可以看出，同一阶段，拱腰部接头的

张开角最大，其次分别为拱顶部接头与拱底部接头。

拱腰部接头属于外张接头，且管片采用外侧设置单道

防水密封垫，因此，在地表超载过程中，拱腰部接头

最容易发生渗漏水。本文所得的计算结果与文献[6]通
过数值仿真及几何简易分析方法所得结果较为接近。 

 

图 12 不同覆土厚度时接头张开量 

Fig. 12 Opensing of segment joints under surcharge 

图 13为不同上覆土厚度时接头部位的轴力，图
14为接头受压区混凝土的应力。从图 14可知，拱腰
部接头受压区混凝土压应力最大，主要原因如下：①

拱腰部接头轴力最大（由图 13可知）；②拱腰部接头
位于弯矩较大的位置；③拱腰部接头为外张接头，螺

栓距离受压区外边缘的距离要小于其他接头，即轴力、

弯矩及接头构造特点共同导致拱腰部接头受压区混凝

土应力最大。而拱底部接头受压区混凝土应力最小，

这也是隧道在变形过程中，拱底部接头极少发生破损

的原因。 
对于受压区混凝土应力，虽然拱顶部接头小于拱

腰部接头，但由于拱顶块管片为封顶块，管片采用纵

向插入式，为锥形设计，且从图 9可以看出，拱顶部
接头位于弯矩较大位置，因此，在隧道发生横椭圆变

形时，封顶块管片与其邻接块管片之间的接头应力复

杂，极易导致接头棱角应力集中，从而导致隧道发生

横椭圆变形过程中拱顶部接头出现管片棱角破损（如

图 3（b）所示）。 

图 13 不同覆土厚度时接头部位的轴力 

Fig. 13 Axial forces for segment joint under surcharge 

 

图 14 不同覆土厚度时接头受压区混凝土应力 

Fig. 14 Compressive stresses on segment joint concrete under  

surcharge 

3  盾构隧道劣化特性与病害防治 
3.1  地表超载作用下盾构隧道劣化特性 

根据工程案例、缩尺模型试验、数值仿真分析可

知，由于软土地区的地层特性，以及该地区盾构隧道

的管片分块方式、拼装方法、管片接头的构造特性等，

决定了该软土地区的通缝拼装盾构隧道在地表超载过

程中隧道的劣化特性，主要如下： 
（1）工程案例分析表明，地表超载作用下软土地

区盾构隧道极易发生横椭圆变形超限，并引发结构破

损与渗漏水。在盾构隧道横椭圆变形导致结构劣化的

过程中，管片纵缝接头是最薄弱部位，即结构渗漏水

与棱角破损主要发生在管片纵缝接头，极少发生管片

主截面开裂现象。 
（2）室内模型试验与数值分析表明，在地表超载

作用下，由于地层的软弱性，隧道结构与其两侧穿越

土层竖向压缩不一致导致隧道上覆土层出现了不均匀

沉降，使隧道出现了“附加竖向土压力集中”现象，

且隧道中心正上方一定范围内的附加竖向土压力要大

于地表均布超载。由此可知，传统理论认为地表均布

超载导致的隧道附加竖向土压力刚好等于地表均布超

载是不合理的。 
（3）数值仿真分析表明，当盾构隧道穿越软弱地

层时，在地表超载作用下，隧道周围附加荷载对隧道
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抵抗横向变形有两方面的不利：①隧道出现“附加竖

向土压力集中”；②地层的水平抗力系数小，隧道水

平直径增大过程中导致的水平地层抗力小。由先前的

盾构隧道足尺试验反演分析表明，管片的纵缝接头抗

弯刚度随着结构变形的增加而呈现出减小的趋势[16]，

因此，为了减小管片结构的配筋，软土地区盾构隧道

采用“柔性衬砌”设计来减小隧道结构的弯矩是不合

理的。 
（4）管片纵缝接头内力与变形分析表明，在地表

超载作用下，拱腰部接头最容易发生结构渗漏水，在

结构变形发展到一定程度时，将发生内侧受压区混凝

土压碎；拱顶部接头最易发生棱角破损，进而引发结

构渗漏水；拱底部接头是所有接头中受力最佳的管片

纵缝接头。 
3.2  地表超载下盾构隧道病害防治建议 

由以上关于地表超载作用下软土地区盾构隧道劣

化特性可知，导致结构劣化的因素是多方面的，为此

针对性地提出以下病害防治建议： 
（1）隧道的穿越土层越软弱，地表超载作用下隧

道周围附加土压力对隧道结构抵抗横椭圆变形越不

利。因此，地铁盾构区间选线设计过程中，在条件允

许时应尽量使盾构隧道穿越压缩模量大的土层。 
（2）因软土地层具有高压缩性与水平抗力系数小

的特点[10-13]，隧道水平直径增大的过程中产生的水平

抗力非常有限。因此，软土地区盾构应采用“刚性衬

砌”设计理念，即尽量增大隧道结构的刚度。 
（3）隧道发生横椭圆变形过程中，管片纵缝接

头是最薄弱的部位，因此有必要加强管片纵缝接头设

计。因拱腰部纵接头属于外张接头，建议通过合理设

计将拱腰部纵缝接头防水密封垫改至内侧；同时将拱

腰部纵缝连接螺栓孔外移，以提高纵缝接头的抗弯刚

度。管片纵缝接头应该要根据管片结构受力特性进行

设计，而不应为追求所谓的标准化施工而将所有的纵

缝接头设计为构造形式相同。  
（4）封顶块管片采用锥形设计的纵向插入式管

片，管片纵缝与隧道纵向轴线不平行，隧道变形过程

纵缝受力复杂。为减小封顶块管片纵缝接头弯矩，建

议通过调整封顶块管片的大小与管片拼装位置，尽量

使封顶块管片纵缝接头位于管片环弯矩较小的位置。 
（5）纵缝接头受压区混凝土因局部应力集中极易

发生混凝土碎裂，如图 3（b）、图 15（a）及图 15（b）
所示，为了加强管片纵缝接头，建议通过型钢对管片

纵缝接头的棱边与棱角进行加强。 
（6）管片纵缝接头通常情况下均采用 2个连接螺

栓，在结构内力较大时易发生螺纹拉流现象，如图 15
（c）所示。建议适当地增加管片纵缝接头的连接螺栓

数量，尤其对幅宽较大的管片，应考虑采用 2个以上
的纵缝连接螺栓。增加管片纵缝连接螺栓，不仅减小

了单个螺栓的拉力，增加的接头的刚度与强度，同时

对改善纵缝接头位置混凝土的应力也是有利的。 

   

（a）内侧受压破坏          （b）外侧受压破坏 

 

（c）螺栓端头螺纹发生塑性变形 

图 15 接头受压区混凝土破坏与螺栓受拉破损 

Fig. 15 Breakage of concrete in pressing area and thread of bolt  

for segment joints 

4  结    论 
（1）盾构隧道穿越软弱地层时，地表均布超载导

致的隧道附加竖向土压力并不是均匀分布，且在隧道

中心正上方一定范围内要大于地表均布超载。隧道的

穿越土层越软弱，地表超载作用下隧道周围附加土压

力对隧道结构抵抗变形越不利。 
（2）盾构隧道发生横椭圆变形过程中，管片纵缝

接头是最薄弱的部位。在地表超载作用下，该软土地

区盾构隧道主要表现为拱腰部接头发生结构渗漏水，

过大变形时将引发管片内侧棱边混凝土压碎；拱顶部

纵缝接头发生棱角破损并引发结构渗漏水；拱底部接

头极少发生破损与渗漏水。 
（3）基于软土地层特性与盾构隧道结构特性，建

议软土地区盾构隧道采用“刚性衬砌”设计理念，即

尽量增大隧道结构的横向刚度，同时提高结构的强度。 
（4）为提高影响盾构隧道使用功能的短板，建议

加强管片纵缝接头的强度与刚度，如用型钢加强管片

棱边与棱角；增加管片纵缝连接螺栓数量；区别化设

计管片的内张接头与外张接头；优化管片环的分块方

式与纵缝接头的位置等。 
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基于 K0固结排水卸荷应力路径试验粉土应力–变形 
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摘  要：针对开挖土体复杂卸荷应力路径，按不同初始应力状态和卸荷应力比，对南水北调南干渠粉质黏土开展了 K0

固结排水卸荷应力路径试验。试样首先在不同围压条件下 K0固结稳定，然后根据不同的轴向应力和径向应力卸荷比，

进行卸荷试验，以模拟实际土体开挖过程中的应力路径。试验结果表明土体的应力应变特性与应力路径密切相关：不

同卸荷应力比条件下，试样可能为压缩，先伸长再压缩或者为伸长变形；卸荷应力路径下压缩和伸长应力比临界值与

初始固结状态和土性相关；相同平均应力增量条件下，卸荷应力比越小，试样体积膨胀绝对值越大；土体强度参数受

加荷方式和应力路径影响不大。试验结果和常规三轴试验有显著区别，需要发展能够描述卸荷应力路径下的土体本构

模型，对开挖土体开展符合工程实际的应力变形分析。 
关键词：卸荷应力路径；K0固结；应力比；应力应变特性 
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Stress-deformation characteristics of silty soil based on K0 consolidation and 
drainage unloading stress path tests 

ZHANG Kun-yong1, 2, LI Guang-shan1, 2, MEI Xiao-hong3, DU Wei1, 2 
(1. Key Laboratory of Ministry of Education for Geomechanics and Embankment Engineering, Hohai University, Nanjing 210098, China; 

2. Geotechnical Research Institute, Hohai University, Nanjing 210098, China; 3. Jiangxi Province Architectural Design and Research 

General Institute, Nanchang 330046, China) 

Abstract: Based on different initial stress states and unloading stress ratios, the unloading stress path drainage tests under K0 

consolidation are carried out on the silty clay sampled from the construction site of the South-to-North Water Diversion Project. 

The specimens are firstly consolidated with a given value of K0 under different confining pressures. Then, to simulate the stress 

path at different locations of excavation soil, the stress decrements are applied from both the axial and the radial directions with 

different stress ratios. The test results show that the stress-strain behavior of soil is closely related to the stress path. Under 

different unloading stress ratios, the specimen may be compressed, elongated firstly and then compressed or elongated. The 

critical value of unloading stress ratio determining compression and extension is determined by the initial consolidation state 

and soil properties. With the decrement of the unloading stress ratio, the value of volume dilation increases. The tests also 

verify that the loading mode and stress path have little effect on the strength parameters. The characteristics observed from the 

tests are significantly different from those of the conventional triaxial test results. It is necessary to develop a proper constitutive 

model, which can describe the unloading stress path of the soil, and to carry out the stress and deformation analysis of the 

excavation soil. 

Key words: unloading stress path; K0 consolidation; stress ratio; 

stress-strain behavior 
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开发过程中的基坑工程、调水工程中的输水渠道和航

道边坡、西部大开发中的公路铁路路堑，都广泛存在

着由于开挖卸荷引起的土体变形及稳定问题，开挖引

起的变形和稳定性问题是土木、水利、交通工程建设

中常见的岩土工程问题。开挖过程中对应的土体应力

变形特性和简单加载条件下有很大不同[1-2]。长期以

来，边坡、深基坑等开挖工程的数值分析与设计计算

所采用的土体强度和变形参数均通过轴向加荷试验方

法获得，缺乏相应的卸荷试验资料和数据，忽略了开

挖中的实际应力路径[3]，用常规加载试验所得参数和

模型计算开挖引起的应力变形势必产生较大误差。土

的应力应变关系具有典型的应力路径相关性，研究不

同卸荷应力路径下土体的力学特性，对开挖工程应力

变形分析具有重要的工程应用价值，同时对深化土的

基本特性研究也有较强的理论研究意义。 
自 Lambe[4]提出应力路径概念以来，国内外已有

很多学者针对不同类型岩土材料开展了不同应力路径

的试验研究。Nagaraj[5]、王瑞红等[6]对砂土的研究表明

砂土的应力–应变状态与应力路径有关。刘国彬等[7]

对软土的室内应力路径试验研究表明：软土卸荷模量

远大于常规三轴试验所获得的压缩模量或弹性模量，

应力路径对软土的模量影响非常显著，并建立了考虑

应力路径影响的卸荷模量计算公式。郑卫锋等[8]用三

轴数字图像测量技术测试仪器对原状粉质黏土的基坑

开挖卸荷进行了研究，认为经历侧向卸荷应力路径的

土体强度小于常规三轴试验所得强度。梅国雄等[9]利

用平面应变仪对南京江浦区某基坑粉质黏土进行了平

面应变侧向卸荷试验，得到侧向应力与侧向应变关系

曲线的双曲线关系，并在邓肯–张模型基础上推导了侧
向应力–侧向应变关系模型。曾玲玲等[10]通过固结不

排水剪应力路径试验分析了广州南沙典型软土在不同

固结条件下的力学特性，试验结果表明，不排水条件

下的有效应力路径主要与土样初始固结状态有关，而

同一固结状态下的有效应力路径具有唯一性。陈林靖

等[11]采用三轴仪对福州市区某基坑影响范围内典型

饱和软土进行了系列应力路径试验，对室内正常固结

和相同围压下 K0 固结的试样剪切试验结果进行了比

较，表明二者在变形和强度上均存在较大差异。殷杰

等[12]通过 GDS三轴仪对土样进行了 K0固结排水应力

路径试验。结果表明，应力路径对不扰动土样的体积

变形和剪切变形均有显著影响，且球应力和偏应力对

土的体应变和剪应变存在交叉影响。张春进等[13]利用

GDS应力路径三轴仪，分别在 60，120，200 kPa围压
下对宁波淤泥质黏土进行增 p、等 p及减 p 3种应力路
径试验。认为不同应力路径对土体的应力–应变特性

影响不大。增 p、等 p及减 p三种应力路径试验中土
体应力–应变特性均呈弱软化型。等 p、减 p 应力路
径试验中土体达到屈服时的轴向应变较增 p时稍大一
些。 
本文针对南水北调穿黄工程南干渠粉质黏土，采

用 GDS应力路径三轴仪，开展了一系列的应力路径试
验，研究 K0固结排水条件下土体的应力变形特性，为

建立卸荷应力路径下的本构模型提供试验依据。 

1  试验设计 
1.1  应力路径分析 

基坑、渠道和边坡开挖与一般堆填加载条件下岩

土工程的区别在于相对开挖面不同位置土体单元所经

历的应力路径有很大不同。开展符合工程实际的土体

开挖卸荷变形特性试验研究，首先要对开挖卸荷条件

下开挖土体不同位置应力变形特征进行分析。根据开

挖土体和开挖面相对位置的不同，可以将边坡或基坑

开挖影响区域划分为 3个部分[14]，如图 1所示。 

图 1 开挖边坡或基坑示意图 

Fig. 1 Schematic diagram of excavation slope or foundation pit 

I 区：随着土体的开挖，开挖面附近土体发生侧
向位移，这部分土体的水平方向正应力减小，竖向正

应力基本不变，可以认为水平向正应力处于静止侧压

力和主动土压力之间。 
Ⅱ区：随着上部土体的开挖，这部分土体的上覆

压力不断减小，竖向正应力减小，水平向正应力一般

认为不变。 
Ⅲ区：此区处于开挖过渡区，应力状态较Ⅰ区和

Ⅱ区更为复杂，这部分土体的应力状态随该点离坑角

距离不同而不同，一般认为竖向正应力减小，水平向

正应力也同时减小。 
图 1中给出的开挖边坡或基坑工程中Ⅰ区所对应

的侧向卸荷应力路径（图 2中的OA应力路径）以及Ⅱ
区所对应的轴向卸荷应力路径（图 2 中的 OE 应力路
径），已有大量研究，Ⅲ区应力路径试验研究较少[15]。

本文主要针对图 2中 OC以下的应力路径的土体变形
规律进行试验。OC 以下应力路径表示轴向卸荷幅度
大于侧向卸荷幅度，取其中几个特定值对应的应力路
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径进行试验研究。 

图 2 开挖卸荷应力路径示意图 

Fig. 2 Schematic diagram of unloading stress paths of excavation 

1.2  试验设备 

本文试验采用 GDS标准应力路径三轴试验仪，试
样规格为高度 H=80 mm，直径 D=39.1 mm。轴压传感
器量程 4 kN；压力室压力量程为 1700 kPa；孔压传感
器量程 3447 kPa；位移传感器量程为 50 mm；控制器
排水体积精度为 1 mm3。控制器的各项控制参数如下：

工作压力量程为 2 MPa；体积量程为 2×105 mm3；体

变精度为 1 mm3；压力分辨率为 1 kPa。 
1.3  试验方案 

本文试验所用土样取自南水北调穿黄河工程南干

渠段，设计桩号 2+300处，取土深度 3 m。所在土层
土体呈棕褐色，呈粉土性状。物理力学参数见表 1。 

表 1 试验土样物理力学参数 

Table 1 Physical and mechanical parameters of soil samples 

风干含

水率 

/% 

湿密度 

ρ  

/(g·cm-3) 

干密度 

dρ  
/(g·cm-3) 

比重 

GS 

孔隙比 

e  

液限 

wL  

/% 

塑限 

wP 

/% 

塑性 

指数 

IP 

0.1 1.85 1.36 2.70 1.028 37 27 10 

依据《土工测试技术》制取直径为 39.1 mm，高
度为 80 mm 的试样[16]。由于本文所用土料为粉质黏

土，黏性较低，没有砂土的渗透性好，因而难以像黏

性土那样进行抽气饱和后装样，抽气饱和后极易坍塌，

而 GDS 三轴仪的装样过程又难以避免扰动试样。因
此，不进行常规的抽气饱和，而是装样后再进行抽气

饱和。装样时，将霍尔效应径向传感器安装在土样的

中部，为了尽量避免对土样的扰动，在传感器的两个

径向固定板上涂防水胶，使其紧紧黏在土样外侧的橡

胶膜上，然后用两根细橡皮筋分别绑在传感器上下两

个固定板上。抽气饱和见图 3，饱和步骤如下： 
（1）试样安装完毕后，连接真空泵和饱和缸，用

塑料管连接饱和缸通水阀门与压力室反压阀门，关闭

饱和缸通水阀门和压力室反压阀门。在孔压阀门上连

接塑料管，装满水，打开孔压阀门。 
（2）开启真空泵，打开反压阀门使试样和饱和缸

连通，抽取饱和缸内空气，当饱和缸内真空度达到一

个大气压并维持一段时间后停止抽气。 
（3）关闭真空泵和饱和缸的真空泵阀门，开启通

水阀门，由于试样内外气压差的作用，孔压阀门管内

水被吸入试样土体，试样内充满水后，水便从反压阀

门进入饱和缸，当试样流入水量和流出水量平衡时，

试样接近饱和。 
（4）抽气饱和后，为使试样进一步饱和，进行反

压饱和，反压饱和时，保持围压比反压大 20 kPa，经
过反压饱和后试样饱和度超过 0.96，饱和完成。 

 
图 3 抽气饱和装置 

Fig. 3 Vacuum saturation devices 

为模拟土体初始应力状态，在卸荷试验前先进行

K0排水固结。利用 GDS自带的 K0固结控制模块，按

照试验方案施加围压，施加速率为 10 kPa/h；轴压根
据所施加的围压进行自动跟踪同步施加。在固结过程

中通过霍尔效应径向传感器测量土样直径，并保持试

样径向应变（即侧向应变）为 0。固结过程中所产生
的孔隙水压力消散为 0，认为固结完成。通过试验获
得该土样 K0 值约 0.5。土样的卸荷应力路径在 GDS
高级加载模块中按表 2中的卸荷应力比 R（∆σa／∆σr，

∆σa为轴向应力增量；∆σr为径向应力增量）进行应力

路径设置。 
表 2 卸荷应力路径试验方案 

Table 2 Unloading stress paths 

路径 围压 rσ  

/kPa 
轴压 aσ  

/kPa 
卸荷应力比 R 

a r( / )σ σ∆ ∆  
100 200 
200 400 
300 600 OC 

400 800 

1 

100 200 
200 400 
300 600 OG 

400 800 

1.5 

100 200 
200 400 OK 
300 600 

2 

100 200 
200 400 OD 
300 600 

4 

100 200 
200 400 
300 600 OA 

400 800 

0 
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试样在卸荷过程中，按固结时围压的 1/10分级减
小，在减小围压的同时，轴压按试验方案中的卸荷比

例进行同步卸荷，以模拟开挖土体开挖过程，卸荷速

率为 10 kPa/h；卸荷变形稳定标准为每小时变形量不
超过 0.01 mm；当卸荷至某级压力时，应变速率急剧
增加，变形无法稳定则试样破坏。试验过程中仪器自

动采集试样体积应变、轴向应变、径向应变等试验数

据。 

2  试验结果及分析 
2.1  偏应力–轴向应变关系 

为比较不同卸荷应力路径下土体变形规律，绘制

偏应力 q（∆σa–∆σr）与轴向应变 aε 的关系曲线。图
4～7给出了不同围压条件下（100，200，300，400 kPa），
不同卸荷应力比（R=1.5，R=2，R=4）的偏应力 q 与
轴向应变 aε 之间的关系曲线。 

图 4 围压 100 kPa q– aε 关系曲线 

Fig. 4 q– aε curves under confining pressure of 100 kPa 

图 5 围压 200 kPa q– aε 关系曲线 

Fig. 5 q– aε curves under confining pressure of 200 kPa 

图 6 围压 300 kPa q– aε 关系曲线 

Fig. 6 q– aε  curves under confining pressure of 300 kPa 

图 7 围压 400 kPa q– aε 关系曲线 

Fig. 7 q– aε curves under confining pressure of 400 kPa 

通过上述不同卸荷应力路径、不同围压下偏应力

和轴向应变关系曲线可以看出，不同卸荷应力路径下，

应力应变关系曲线有显著不同[17]。 
当卸荷应力比 R=1.5时，试样出现先伸长后压缩，

这是本文试验出现的特殊现象。分析原因如下：因卸

荷初期轴向卸荷量较大，所以出现一定的回弹。卸荷

到一定程度时，围压很小，而此时大主应力和小主应

力的比值很大，围压不足以支撑试样的稳定，从而发

生剪切破坏。卸荷应力比 R=2和 R=4的卸荷应力路径
下，试样一直为伸长状态，且应力应变关系曲线近似

为双曲线形式，R=2对应的轴向回弹值大于 R=4对应
的轴向回弹值。这是由于本文试验轴向应力只能卸到

与侧向应力相等，即偏应力只能卸到零，不能小于零。

而 R=2对应的路径在偏应力卸到零时围压更小，从而
回弹值更大。 
2.2  体积应变–平均有效应力增量关系 

体积应变是研究土体变形规律的重要因素之一，

因而对不同卸荷应力路径下体积应变和平均有效应力

增量关系进行研究。给出不同卸荷应力路径，不同围

压（100，200，300，400 kPa）下体积应变 vε 和平均
有效应力增量 p∆ 关系曲线见图 8～11。其中体积应变
以压缩为正。 

图 8 100 kPa vε – p∆ 关系曲线 

Fig. 8 vε – p∆ curves under confining pressure of 100 kPa 

由图 8～11可知，不同卸荷应力路径、不同围压
下土体都发生体胀；相同体变条件下卸荷应力比越大

对应的平均应力增量绝对值越大，也就是说相同平均
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应力增量条件下，卸荷应力比越小，对应的体积膨胀

绝对值越大。 

图 9 200 kPa vε – p∆ 关系曲线 

Fig. 9 vε – p∆ curves under confining pressure of 200 kPa 

图 10 300 kPa vε – p∆ 关系曲线 

Fig. 10 vε – p∆ curves under confining pressure of 300 kPa 

图 11 400 kPa vε – p∆ 关系曲线 

Fig. 11 vε – p∆ curves under confining pressure of 400 kPa 

2.3  不同卸荷条件下强度特性 

以上对卸荷应力条件下偏应力和轴向应变关系、

体变和轴向应变关系进行了分析，主要是从变形规律

方面探讨卸荷应力路径下土体的应力应变特性。工程

实践中，除了关心开挖卸荷引起的土体位移，开挖过

程中基坑或边坡的稳定性更是开挖工程的重中之重。

下面从土体强度方面探讨卸荷应力路径下土体的强度

特性。图 12～15给出不同卸荷应力路径下土体单元莫
尔应力圆和破坏强度包线图。可以看出，不同应力路

径试验得到的强度参数差别不大，由于本文试验是固

结排水试验，得到的参数为有效应力强度参数。不同

应力路径试验结果说明，应力路径对有效应力强度指

标影响不大，这和有效应力强度指标的唯一性理论是

一致的。根据有效应力原理，土的抗剪强度唯一地决

定于破坏面上的法向有效应力，而与加荷方式、排水

条件及应力路径等均无关。 

图 12 R=0莫尔应力强度包线 

Fig. 12 Mohr stress intensity envelope for R=0 

图 13 R=1莫尔应力强度包线 

Fig. 13 Mohr stress intensity envelopes for R=1 

图 14 R=1.5莫尔应力强度包线 

Fig. 14 Mohr stress intensity envelopes for R=1.5 

2.4  压缩、伸长临界值 

由本文试验可知，当卸荷应力比 R=0和 R=1时，
试样为压缩状态，区别在于 R=1卸荷初期变形较慢，
当卸荷到围压较小时，摩尔应力圆离破坏包线越来越

近，土体变形急剧增大，直至剪切破坏。郑刚等[18]

对天津第一海相层底部粉质黏土进行了 R=0，R=2，
R=4，R=∞的卸荷试验，发现试样出现压缩还是伸长
不仅取决于轴向和侧向的卸荷应力比，而且与初始固

结状态有关。如果初始固结状态是等向固结，则压缩

区和伸长区分界线为 R=1所对应的应力路径，此时为
文献[18]所给出的轴向压缩和伸长界限标注，划分的
压缩、伸长分界线应力路径如图 15。从本文试验结果
可知，对初始 K0固结的卸荷应力路径 R=1 并非压缩
伸长区分界值，这和文献[18]所给出等向固结试验条
件下压缩伸长临界应力比 R=1的结论不同。 
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图 15 等向固结试验伸长、压缩区分界线应力路径示意图
[18]

 

Fig. 15 Stress paths for boundary between elongation zone and  

 compression zone for isotropic consolidation tests 

本文试验可以得出，静止侧压力系数 K0 的倒数

1/K0 为压缩伸长分界值，当卸荷应力比 R 大于 1/K0

时，试样伸长，当卸荷比应力 R小于 1时，试样压缩。
当卸荷应力比 R介于 1与 1/K0之间时，试样表现为先

伸长再压缩，此为过渡区，见图 16。刚开始卸荷时，
因为轴向卸荷值稍大于侧向卸荷值，此时试验会出现

伸长现象，当卸荷到一定程度时，由于围压较小，而

由前文试验曲线可知此时主应力比很大，试样不足以

承受那么大的偏应力，此时试样会发生侧向膨胀，直

到剪切破坏。不同初始固结状态，不同卸荷条件下试

验现象不同，造成这种复杂变形规律的原因在于应力

路径的不同。 

图 16 K0固结试验伸长、压缩区分界线应力路径示意图 

Fig. 16 Stress paths for boundary between elongation zone and  

compression zone for K0 consolidation tests 

3  结论与建议 
本文通过分析开挖卸荷土体不同位置的典型应力

路径，应用 GDS应力路径三轴仪开展不同卸荷应力路
径下 K0固结排水卸荷试验，得到以下试验结果： 
（1）试验得到不同围压条件不同应力路径下的应

力应变关系，不同卸荷应力路径下，应力应变关系曲

线有显著不同，试样可能为压缩，先伸长再压缩，或

者为伸长变形。 
（2）分析了不同卸荷应力路径下平均有效应力增

量和体积应变的关系，不同卸荷应力路径下试样都表

现为体积膨胀，不同应力路径对应的体积膨胀值不同，

相同体变条件下卸荷应力比越大对应的平均应力增量

绝对值越大。 
（3）分析了土体强度参数与卸荷应力路径的关

系，验证了强度参数受应力路径影响不大。 
（4）通过本文试验探讨了卸荷压缩和卸荷伸长的

临界值，压缩和伸长临界值与初始固结状态有关：静

止侧压力系数 K0的倒数 1/K0为压缩伸长分界值，当

卸荷比 R大于 1/K0时，试样伸长；当卸荷比 R小于 1
时，试样压缩；当卸荷比介于 1与 1/K0之间时，试样

表现为先伸长再压缩。 
开挖应力路径下的土体应力应变关系和常规三轴

压缩试验结果有很大不同。为合理描述开挖应力路径

的土体变形，需要在室内试验基础上，发展能够反映

不同卸荷应力路径下的土体本构模型，开展数值模拟，

从而对开挖土体的应力和变形规律进行合理描述。 
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摘  要：以土的临界状态和边界面塑性理论为基础，引入状态参数，考虑砂土的剪胀特性，提出一个新型三维多重机
构边界面模型。模型将复杂的宏观变形行为分解为一个宏观体应变机构和一系列空间分布的虚拟一维微观剪切机构。

每个微观剪切机构包含一个微观剪应力–应变关系和一个微观应力–剪胀关系。利用三轴压缩试验中的应力条件，建

立典型宏微观参数之间的关系。模型包含 13个参数，多数可通过具有明确物理意义的土性参数来确定。通过对砂土三
轴压缩试验和空心圆柱扭剪试验结果的数值模拟，表明模型不但能够合理反映在排水或不排水条件下砂土的硬化及软

化特性，而且能在不增加任何参数条件下预测应力主轴旋转产生的变形累积特性和应变增量主轴与应力主轴之间的非

共轴特性。 
关键词：本构模型；边界面；剪胀；状态参数；多重机构 
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Three-dimensional multi-mechanism bounding surface model for sands 

FANG Huo-lang1, 2, SHEN Yang1, ZHENG Hao1, ZENG Ze-bin3 
(1. College of Civil Engineering and Architecture, Zhejiang University, Hangzhou 310058, China; 2. MOE Key Laboratory of Soft Soils 

and Geoenvironmental Engineering, Zhejiang University, Hangzhou 310058, China; 3. Faculty of Mechanical Engineering and Automation, 

Zhejiang Sci-Tech University, Hangzhou 310018, China) 

Abstract: Within the multi-mechanism framework, a novel constitutive model for sands is proposed based on the critical state 

and bounding surface plasticity theories. The model assumes that the macroscopic deformation behavior of sands can be 

obtained by summation of the contributions from a macroscopic volumetric mechanism and a set of virtual one-dimensional 

microscopic shear mechanisms with random orientations in space. Each microscopic shear mechanism describes a shear 

deformation and a volumetric deformation due to dilatancy, which are modeled by both the microscopic shear stress-strain 

relationship based on the macroscopic bounding surface plasticity theory and the microscopic stress-dilatancy relationship, 

respectively. Both the strength criterion and the stress-dilatancy relationship introduce a state parameter for compatibility with 

the critical state theory. The correlations between some microscopic and macroscopic model parameters are formulated for the 

triaxial compression under constant confining stress. The model contains thirteen parameters and most of them are defined by 

soil parameters with the clear physical meanings. The systematic comparisons between the model simulations and the test data 

indicate that the proposed model has an excellent capability in predicting sand responses under the drained and undrained 

monotonic loadings, and the rotation of the principal stress axes without using additional parameters. 

Key words: constitutive model; bounding surface; dilatancy; state parameter; multi-mechanism 

0  引    言 
砂土由不同形状和大小的颗粒组成，其变形机理

十分复杂，国内外学者提出了许多不同类型的弹塑性

模型来模拟砂土的应力–应变关系。大部分弹塑性模

型假定当应力路径在屈服面内时，土体只发生弹性变

形。事实上，当应力点在屈服面内时，随着应力状态

的变化，土体仍然会产生不可恢复的塑性变形。为了

描述这种特征，Dafalias[1]提出了边界面模型的概念。

由于边界面模型能够较好地反映土体的静力和动力特

性，因此得到了广泛的应用。 
砂土具有明显的剪胀性，即相同围压下，松砂可

能发生剪缩，密砂可能发生剪胀；相同松密的砂，高

─────── 
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围压下可能发生剪缩，低围压下可能发生剪胀。因此，

仅采用一种材料参数的模型很难完整地描述加载过程

中砂土密度和围压变化对其力学特性的影响。Been 
等[2]在临界状态理论的基础上，提出了反映砂土松密

程度的状态参数概念。状态参数的引入，使建立的本

构模型能够考虑加载过程中与砂土状态变化相关的力

学行为。Manzari等[3]在剪胀应力比与状态参数相关的

基础上建立了砂土边界面模型。Wan 等[4]直接将临界

孔隙比引入到 Rowe 的剪胀方程，建立了一个基于当
前状态的砂土本构模型。Li 等[5]将状态相关剪胀比引

入到 Wang 等[6]的亚塑性边界面模型，成功模拟了不

同密度和围压条件下 Toyoura 砂的三轴压缩试验结
果。Gajo等[7]提出了基于状态参数的砂土弹塑性模型，

可以较好地模拟砂土的变形特性。蔡正银等[8]就砂土

的剪胀理论与本构模拟的发展等方面进行了详细综

述。姚仰平等[9]通过引入不同的状态参数来调整硬化

参数、剪胀方程和屈服函数，建立了一个适用于较大

密度和应力范围的砂土修正剑桥模型。张卫华等[10]

基于相变状态定义状态参量，并考虑应力诱发的各向

异性，建立了饱和砂土的边界面模型。周恩全等[11]利

用空心圆柱扭剪仪进行了饱和细砂液化后常速率加载

试验，提出了符合液化后静加载过程的率相关性及孔

压相关性流体本构模型。王刚等[12]通过常偏应力下的

三轴剪切吸水试验，建立了基于强制吸水体变预测流

动剪应变的状态剪胀模型。 
在地震、波浪、交通等动荷载作用下，砂土的主

应力大小及方向会随之发生变化，这些变化对砂土的

剪胀性有明显的影响。Iai等[13]、丰土根等[14]和 Fang[15]

在多重机构理论框架下，开发了能够模拟复杂荷载作

用下应力主轴偏转及地震液化大变形特性的砂土弹塑

性模型。童朝霞等[16]基于边界面理论，建立了可以考

虑应力主轴旋转的砂土本构模型。Zhang 等[17]提出了

一个简化的边界面模型，模型在循环单剪试验条件下

得到了验证。Wang 等[18]通过考虑砂土液化后剪切变

形的累积特性，建立了能够准确反映循环加载条件下

砂土变形特征的边界面模型。 
尽管国内外学者提出了各式各样的砂土弹塑性模

型，但大部分模型存在数学表述复杂、模型参数物理

意义不明确等问题，目前尚未达到实用阶段。本文在

临界状态和边界面塑性理论的基础上，引入状态参数，

考虑砂土的剪胀性，提出一个三维多重机构边界面弹

塑性模型，并对该模型在模拟砂土的硬化与软化、应

力主轴旋转产生的变形累积、应变增量主轴与应力主

轴之间的非共轴等特性的有效性进行验证。 

 

1  本构模型 
1.1  多重机构理论框架 

砂土在外荷作用下所产生的总应变可分解为体应

变和偏应变两部分。体应变又可分解为由平均有效应

力引起的体应变和由剪胀产生的体应变两部分，前者

变形机理简单，而后者较为复杂。偏应变是由剪应力

和球应力共同引起的剪切变形，变形机理非常复杂。

如图 1所示，取一单位球作为代表性土体单元，根据
Taylor[19]的微滑移理论和本文第一作者的研究[15]，砂

土的复杂宏观变形行为可分解为一个宏观体应变机构

和一系列空间分布的虚拟一维微观剪切机构。每个虚

拟微观剪切机构包含一个微观剪应力–应变关系和一

个微观应力–剪胀关系。应当指出，虚拟微观剪切机

构并不具有真实意义的微观力学性质，而是介于宏观

与真微观之间。 
在球体单元中，每个微观剪切机构的方向可以由

一个单位法向矢量表示。定义n方向的微观剪应变和
剪应力分别为 ( )γ n 和 ( )τ n 。通过投影关系，微观剪应
变可表示为 ( ) ij i j ij ije n n Nγ ε= =n ，其中 ije 为偏应变张
量， ni 为球面上任意点法向矢量的分量，

/ 3ij i j ijN n n δ= − n， ijε 为应变张量。根据虚功原理，
宏观应力张量在球体单元上做的功等于宏观体应力和

微观剪应力所做的功之和，经过推导，得到宏观有效

应力的表达式如下： 
( ) ( ) ( )

1
d d 2 d

M
m m m

ij ij ij
m

p w Nσ δ τ
=

= + ∑   。   (1) 

式中  ijσ 为有效应力张量；p为平均有效应力； ijδ 为
Kronecker符号；上标( m )代表球面上一系列积分点序
号，采用 Bazant等[20]提出的积分方法，半球面上共分

布 21个积分点，M =21； ( )mw 代表球面积分点的加权

系数。 

图 1 微观剪切机构模型 

Fig. 1 Microscopic shear mechanism model 

1.2  宏观边界面和微观边界线 

根据 Wang等[6]和 Li[21]的边界面塑性理论，在偏

应力比空间定义以下形状相似的 4个宏观边界面（见
图 2），由外到内依次为峰值强度面 1f 、最大应力比面
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2f 、临界面 3f 和剪胀面 4f ，其方程如下： 

1 p= ( ) 0f R M g θ− =   ，          (2) 

2 c= ( ) 0f R M g θ− =   ，          (3)
 

3 m= ( ) 0f R M g θ− =   ，         (4)
 

4 d= ( ) 0f R M g θ− =   。          (5)
 式中  R 为应力比， 3 / 2ij ijR r r= ， ijr 为偏应力比张

量， /ij ijr s p= ， ijs 为偏应力张量， ij ij ijs pσ δ= − ； pM ，

cM ， mM 和 dM 分别为三轴压缩条件下的峰值强度

比、最大应力比、临界应力比和剪胀应力比，

d c dexp( )M M n ψ= ； p c pexp( )M M n ψ= − ； dn 和 pn 为
模型参数，ψ 为状态参数， ce eψ = − ， e和 ce 分别为
当前孔隙比和临界孔隙比， c

c c a( / )ne e p pλΓ= − ， eΓ，

cλ 和 cn 为材料常数， ap 为标准大气压； ( )g θ 表示偏
应力比空间中的屈服轨迹函数，θ 为应力洛德角。本
文采用Matsuoka等[22]提出的 SMP准则， ( )g θ 可表示
为 

1 2 3 1 2 3
1( ) (3 ( ) ( 9 ) 1)
6

g R I I I I I Iθ = − − −  ， (6) 

式中， 1I ， 2I 和 3I 分别为第一、第二和第三应力不变量。 

图 2 偏应力比空间的边界面 

Fig. 2 Bounding surfaces in deviatoric stress ratio space 

参照宏观边界面，在微观应力–平均有效应力平

面内，定义以下形状相似的 4条微观边界线（见图 3），
由外到内依次为微观峰值强度线 ( )

1
mf 、最大微观应力

比线 ( )
2

mf 、微观临界线 ( )
3

mf 和微观剪胀线 ( )
4

mf ，  
( ) ( ) ( )

1 p= / 0m m mf p rτ − =   ，     (7) 
( ) ( ) ( )

2 c= / 0m m mf p rτ − =   ，     (8) 
( ) ( ) ( )

3 m= / 0m m mf p rτ − =   ，     (9) 
( ) ( ) ( )

4 d= / 0m m mf p rτ − =  ，     (10) 

式中， ( )
p

mr ， ( )
c

mr ， ( )
m

mr 和 ( )
d

mr 分别为微观峰值强度比、

最大微观应力比、微观临界应力比和微观剪胀应力比。 
1.3  微观剪胀方程 

基于 Pradhan等[23]的循环单剪试验结果，定义微

观应力–剪胀关系为 
( ) ( ) ( ) ( )
vd 1 d pd ( )dm m m md r rε γ= ± −   。   (11)

 
式中  ( )

vd
mε 为剪胀引起的微观体应变； 1d 为微观剪胀

参数； ( )mr 为微观应力比， ( ) ( )m mr pτ= ； ( )
p

mγ 为微观

塑性剪应变。当 ( )
pd 0mγ > 时， ( )

d
mr 前取正号；当

( )
pd 0mγ < 时， ( )

d
mr 前取负号。 

 

图 3 微观边界线 

Fig. 3 Microscopic bounding lines 

假定各虚拟微观剪切机构相互独立，根据余功原

理可得，宏观剪胀应变增量 vddε 等于微观剪胀应变增

量之和，即 

( ) ( )
vd vd

1
d 2 d

M
m m

m
wε ε

=

= ∑   。     (12) 

1.4  宏观体应变–应力关系 

（1）弹性部分 
弹性体应变增量由平均有效应力变化引起，其计

算式为 
e
v ed d /p Kε =   ，           (13) 

式中， e
vε 为弹性体应变， eK 为弹性体积模量。根据

Richart等的研究，一般取 
0.5

e a
a

1+= e pK p
pκ

 
 
 

   ，       (14) 

式中，κ为材料参数。κ ， eK ，弹性剪切模量 eG 和
泊松比ν 的相互关系为 

e
e

2 (1 )
3(1 2 )
GK ν

ν
+

=
−

  ，           (15) 

0.52

e 0 a
a

(2.97 )
1

e pG G p
e p

 −
=  +  

  ， (16) 

2

0

3(1 2 ) 1
2 (1 ) 2.97

e
G e

ν
κ

ν
− + =  + − 

  ，    (17) 

式中， 0G 为材料参数。 
（2）塑性部分 
塑性体应变增量的计算式如下 

p
v m pd h( ) d /p p p Kε = −   。   (18)

 式中  p
vε 为塑性体应变； mp 为历史上最大平均有效

应力； h( )x 为 Heavyside 阶梯函数； 为 Macauley
符号； pK 为塑性体积模量，基于 Li[19]建议的表达式，

本文采用以下形式： 
0.5

c
p a

a c

( )1
( )

M ge pK p
p M g R

θ
λ κ θ

   +
=    − −   

  ，(19) 

式中，λ为材料参数。 
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1.5  微观剪应变–应力关系 

（1）弹性部分 
根据虎克定律，微观弹性剪应变增量的计算式可

表示为 
( ) ( ) ( )
e ed d /m m mGγ τ=   ，        (20)

 式中， ( )
e

mγ 为微观弹性剪应变， ( )
e

mG 为微观弹性剪切

模量。 
（2）塑性部分 
基于 Wang 等[6]对于塑性剪切变形的研究，砂土

的微观塑性剪应变增量的计算式可表示为 
( )

( )
( )

( ) ( ) ( )
p m

p p

d1 1d d h d
d

m m m
m m

p
p r p p r p

pG H
γ = + − ，(21) 

式中， ( )
p

mG ， ( )
p

mH 分别为与微观应力比和平均有效应

力的变化相关联的微观塑性剪切模量。 
根据 Li[21]对宏观塑性剪切模量的研究，微观塑性

剪切模量 ( )
p

mG 定义为 
( )

( )

( )

( )
p( ) ( ) 1

p 1 1 e
m 1

) 1
m m

m m
m m

r
G h h e G

r
ρ

ρ

 
 = − −
 
 

（   。   (22) 

式中  1h 和 2h 为材料参数； ( )
1

mρ 和 ( )
1

mρ 为状态变量；
( ) ( ) ( )
1 m r

m m mr rρ = m ，当 ( )d 0mr < 时， ( )
r

mr 前取正号，当
( )d 0mr > 时， ( )

r
mr 前取负号； ( ) ( ) ( )

1 r
m m mr rρ = − ， ( )

r
mr 为

最近微观应力比转折点。 
微观塑性剪切模量 ( )

p
mH 定义为

 
( ) ( )

( )
c 2

3 e ( )
2

m
m m

p m

rH h G
r

ρ
ρ

=   。      (23) 

式中  3h 为材料参数； 2ρ 和 2ρ 为状态变量， 2ρ = mp −  

rp 和 2 rp pρ = − ， rp 为最近平均有效应力转折点。 
根据三轴压缩试验中的应力条件，可确定微观材

料参数 ( )
p

mr ， ( )
c

mr ， ( )
d

mr ， ( )
e

mG 与宏观材料参数 pM ， cM ，

dM ， eG 之间的关系，具体如下： 
( ) c

c
( ) ( )

11
1

( )2
3 2

m
M

m m

m

M gr
w N

θ

=

=

∑
  ，    (24) 

p( )
p

( ) ( )
11

1

( )2
3 2

m
M

m m

m

M g
r

w N

θ

=

=

∑
  ，     (25) 

( ) d
d

( ) ( )
11

1

( )2
3 2

m
M

m m

m

M gr
w N

θ

=

=

∑
  ，     (26) 

( ) e
e 2( ) ( )

11
1

4
3 2

m
M

m m

m

GG
w N

=

=

∑
  。     (27) 

1.6  宏观应力–应变关系 

经过推导，宏观应力–应变增量关系可表示为 
d = dij ijkl klDσ ε   ，           (28) 

式中， ijklD 为应力–应变刚度矩阵， 

( ) ( ) ( ) ( )( )
b

1
2 ( )

M
m m m mm

ijkl ij kl ij ij kl
m

D K Q w G N Q Q Nδ
=

= + −∑ 。(29) 

其中， 
1

( )
( ) ( )
e p

1 1m
m mG

G G

−
 

= +  
 

  ，         (30) 

( )
1

( )
m( ) ( )

e p

d1 1 h
d

m
m m

p
H p p

G H p

−
 

= + −  
 

  ，   (31) 

( )
1

m
e p

d1 1 h  
d
p

K p p
K K p

−
 

= + −  
 

，

       
(32) 

( ) ( ) ( ) ( )( )

1
2 (1 / )

M
m m m mm

ij ij ij
m

Q w r G H Nδ
=

= + −∑ ，(33) 

( ) ( ) ( )
1 d( )m m ma d r r= ± −   ，        (34) 

( ) ( ) ( )( ) ( ) ( )
e

1
2 (1 / ) /

M
m m mm m m

m
b K w a r G H G

=

= −∑ ，(35) 

b /(1 )K K b= −   ，             (36) 
( ) ( ) ( ) ( )

b e(1 / )m m m mQ K a G G= −   。  (37) 

式（29）表明宏观应力–应变刚度矩阵不仅与宏
观应力和宏观参数相关，而且还与微观应力和微观参

数相关。与宏观本构模型和基于非连续数值计算方法

的真微观模型相比，多重机构模型有以下优点：①从

砂土的微观结构出发，将砂土内部存在于颗粒间的各

方向接触面作为研究对象，通过定义在这些接触面上

的虚拟微观剪切机构，描述砂土受力过程中发生在这

些接触面上的剪切变形现象，进而获得宏观的应力张

量和应变张量，相对于宏观本构模型而言概念上更为

明确；②应力应变关系定义在各虚拟微观剪切机构的

微观应力和微观应变之间以及平均有效应力和体应变

之间，相对于宏观本构模型中在宏观应力和应变张量

之间建立关系，表达上要简单很多；③在变形过程中，

各虚拟微观剪切机构的应力应变相对独立地发展，与

宏观本构模型相比，可以更准确地模拟砂土在复杂受

力状态下的力学行为；④虚拟微观剪切机构具有模拟

颗粒集合体剪切变形的能力而不需要考虑和计算颗粒

或土体单元的力与位移，与真微观模型相比，简化了

模型的数学结构，节省了计算时间，因此多重机构模

型不仅可以较好地考虑土的微观结构及其变化，还可

以比较容易地应用于工程实践。 
 

2  模型参数的确定 

本模型共计 13个材料参数：模量参数 0G ，ν ，λ，

1h ， 2h ， 3h ；临界状态参数 cM ，eΓ， cλ ， cn ；剪胀
参数 1d ， dn ；峰值强度参数 pn 。在上述模型参数中，

0G ，ν ，λ为常用的土力学参数，由常规试验可以得
到；剪胀参数 dn 和峰值强度参数 pn 可通过三轴试验确
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定；临界状态下的参数 cM ， eΓ， cλ ， cn 可以通过拟
合试验数据得到的临界应力比和 e p− 空间中的临界

状态曲线获得；剪胀参数 1d 和塑性模量参数 1h ， 2h ，

3h 可通过试验模拟计算确定。 

3  模型验证 
利用建立的模型，对在不同初始密度和围压条件

下的标准 Toyoura 砂的排水和不排水三轴压缩试验结
果[24]进行模拟对比分析。参考 Li 等[5]的研究结果，计

算中的模型参数：G0=125， ν =0.05， eΓ =0.934，

cλ =0.019， cn =0.7， cM =1.25，d1=0.7， dn =3.5， dn =1.1，

1h =1.28， 2h =1.25， 3h =0.35，λ = 2κ 。图 5～9为模型
模拟结果与试验结果的比较，可以看出两者吻合较好。 
图 4 是初始孔隙比为 0.735 的 Toyoura 砂在不同

初始围压 0.1，1.0，2.0，3.0 MPa 条件下的不排水三
轴压缩试验结果。从图中可以看出，试样的初始状态

较密，应力–应变曲线基本上呈硬化型，未出现明显

的软化现象，试样均呈现先剪缩后剪胀的特性。尽管

试样的初始围压不同，在相同的初始孔隙比条件下，

最后均趋向相同的临界状态。 

图 4 不排水三轴压缩试验（e=0.735） 

Fig. 4 Undrained triaxial compression tests with e=0.735 

图 5，6分别是初始孔隙比为 0.833的 Toyoura砂
在不同初始围压 0.1，1.0，2.0，3.0 MPa 和初始孔隙
比为 0.907的 Toyoura砂在不同初始围压 0.1，1.0，2.0 
MPa条件下的不排水三轴压缩试验结果。从图中可以
看出，初始围压较大时，应力–应变曲线出现明显的

软化现象，试样一直呈现剪缩特性。当初始围压较小

时，试样呈现先剪缩后剪胀的特性。 

 

图 5 不排水三轴压缩试验（e=0.833） 
Fig. 5 Undrained triaxial compression tests with e=0.833 

 

图 6 不排水三轴压缩试验（e=0.907） 
Fig. 6 Undrained triaxial compression tests with e=0.907 

图 7，8分别是初始孔隙比为 0.831，0.917，0.996
的 Toyoura砂在不同初始围压 0.1 MPa和 0.5 MPa条
件下的排水三轴压缩试验结果。从图中可以看出，初

始孔隙比较大时，应力–应变曲线呈硬化型，试样一

直呈现剪缩特性。当初始孔隙比较小时，应力–应变

曲线呈软化型，试样呈现先剪缩后剪胀的特性。在相

同的初始围压下，初始孔隙比不同的砂样最后均趋向

相同的临界状态。 
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图 7 排水三轴压缩试验（pc=0.1 MPa） 
Fig. 7 Drained triaxial compression tests with pc=0.1 MPa 

 

图 8 排水三轴压缩试验（pc=0.5 MPa） 
Fig. 8 Drained triaxial compression tests with pc=0.5 MPa 

此外，利用建立的模型，对Miura等[25]所作的纯

应力主轴旋转排水空心圆柱扭剪试验结果进行了模拟

对比分析。试验采用初始孔隙比为 0.688 的标准
Toyoura 砂。试验中主应力幅值保持不变，仅应力主
轴在 0°至 180°旋转，应力比为 0.5，中主应力系数b
（ 2 3 1 3( ) /( )b σ σ σ σ= − − ）为 0.5，围压为 98 kPa。在
模拟计算中，除剪胀参数 pn =2.2外，其他参数取值均
与表 1一致。图 9为各应变分量的模型模拟结果与试
验结果的比较，可以看出两者基本吻合，说明模型能

对应力主轴旋转产生的变形累积给出较为合理的预

测。图 10为应变增量方向的模型模拟结果与试验结果
的比较，图中ds为应力增量。从图中可以看出，虽然
模型模拟得到的应变增量方向与试验结果相比有一定

的差异，但仍能表现出应变增量主轴与应力增量主轴

之间存在明显的非共轴现象。 

图 9 应力主轴旋转排水扭剪试验 

Fig. 9 Drained torsional tests during rotation of principal stress  

.direction 

图 10 应力主轴旋转排水扭剪试验 

Fig. 10 Drained torsional tests during rotation of principal stress  

direction 

4  结    语 
基于土的临界状态和边界面塑性理论，在多重机

构理论框架内，提出了一个新的边界面弹塑性本构模

型。新模型把复杂的宏观变形行为分解为一个宏观体

应变机构和一系列空间分布的虚拟一维微观剪切机

构，从而避免了宏观模型中使用的复杂映射规则。通

过对标准 Toyoura 砂在不同初始密度和围压条件下的
排水和不排水三轴压缩试验结果、纯应力主轴旋转排

水空心圆柱扭剪试验结果与计算模拟结果的比较，对

新模型的有效性进行了验证。结果表明，新模型不仅

可以较好地模拟在排水或不排水条件下砂土的硬化及

软化特性，还能够在不增加任何参数条件下模拟应力

主轴旋转产生的变形累积特性和应变增量主轴与应力

主轴之间的非共轴特性。 
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深厚软土场地中三维凹陷地形非线性地震响应分析 
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(1. 天津大学水利工程仿真与安全国家重点实验室，天津 300354；2. 天津大学建筑工程学院土木工程系，天津 300354) 

摘  要：采用黏弹性人工边界并结合地震动输入等效结点力法实现半无限场地的波动输入，采用等效线性法模拟土体
的非线性特征，基于有限元软件 ABAQUS，建立弹性基岩上覆深厚软土中三维凹陷地形非线性地震响应分析模型。通
过与文献比较，验证了整体模型的精度。以天津地区某一浅椭球凹陷地形为例进行数值计算，比较了非线性地震响应

与线性地震响应的差别，并进一步分析了三维凹陷地形对非线性地震响应造成的影响，最后计算了在地震安全性评价

人工波作用下三维凹陷地形的非线性地震响应。研究表明，土体的非线性特征对三维凹陷地形地震响应有显著影响。

研究还发现一个特殊现象，即凹陷地形中心附近的非线性地震响应可能会大于其线性地震响应，且地震激励幅值越大，

这一现象越明显。对于三维复杂局部场地的非线性地震响应研究，模型具有一定的参考价值。 
关键词：三维凹陷地形；地震响应；黏弹性边界；等效结点力；等效线性 
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Nonlinear seismic response of 3D canyon in deep soft soils 

LIANG Jian-wen1, 2, LIANG Jia-li2, ZHANG Ji2, BA Zhen-ning2 
(1. State Key Laboratory of Hydraulic Engineering Simulation and Safety, Tianjin University, Tianjin 300354, China; 2. School of Civil 

Engineering, Tianjin University, Tianjin 300354, China) 

Abstract: A model is proposed for nonlinear seismic response of 3D canyon in deep soft soils. In the model, the viscous-elastic 

boundary and the equivalent node force input method are combined for wave motion input, and the equivalent linear method is 

introduced for nonlinear soil behavior. The model is based on the general finite element software ABAQUS. The accuracy of 

the model is verified by comparing with the results in the existing literatures. Nonlinear seismic response of a 3D shallow 

canyon in deep soft soils is performed and compared with the linear response, and the influence of canyon on nonlinear seismic 

response is analyzed. Finally, the nonlinear response of the 3D shallow canyon under excitation of the artificial wave from 

seismic safety evaluation is presented. It is shown that the nonlinear behavior of soils has significant effect on the seismic 

response of the 3D canyon. The nonlinear seismic response can be greater than the linear response near the canyon center, as a 

result of wave scattering by the 3D canyon, and it is more obvious for a larger seismic excitation. The proposed model is 

valuable for analyzing the nonlinear seismic effect of complex local sites. 

Key words: 3D canyon; seismic response; viscous-elastic boundary; equivalent node force; equivalent linearity 

0  引    言 
强震观测和震害调查均表明，局部场地条件对地

震动有着不可忽视的影响，有关这方面的研究一直都

是学术界的热点。凹陷地形是一种典型的局部场地条

件，在实际工程中经常可见，如常见的河谷多简化为

二维凹陷地形、常见的湖泊应简化为三维凹陷地形。

目前对于凹陷地形效应的研究，以二维居多，如文献

[1～5]，三维凹陷地形的研究则相对较少。求解此类
问题的方法，大体上可以分为解析法和数值法两种。 

解析法适用于研究均匀半空间中形状规则的凹陷

地形，多用波函数展开法求解。Lee[6]采用此法对平面

波在均匀半空间中三维半球凹陷地形周围的散射开展

了解析研究。 
数值法适用于任意形状的凹陷地形，场地可以是

均匀半空间，也可以是层状半空间，一般采用边界元

法和有限元法等。Sanchez-Sesma[7]采用边界法给出了

均匀半空间中三维半球凹陷地形的动力响应；

Mossessian 等[8]采用边界积分方程法，研究了均匀半

空间中三维任意形状的凹陷地形对平面波的散射；
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Liang等[9]采用间接边界元法，分析了层状半空间中三

维半球凹陷地形对地震动的影响。 
近年来，人工边界的发展有力地推动了有限元法

在无限域波动问题中的应用，而黏弹性边界[10-11]因其

精度高、稳定性好和易于实现等优点，在工程中得到

了广泛应用。梁建文等[12]采用黏弹性人工边界，并结

合地震动输入等效结点力法，进行了层状半空间深厚

软土场地中三维半椭球凹陷地形的地震响应分析，研

究表明，黏弹性人工边界结合地震动输入等效结点力

法具有很高的计算精度。 
值得指出的是，上述关于三维凹陷地形地震响应

的研究都限于线性分析。但在强震作用下，土介质均

表现出一定程度的非线性特征，尤其是深厚软土场地，

非线性特征更加明显。然而，深厚软土场地中三维凹

陷地形等局部场地的非线性地震响应分析至今鲜有研

究。 
本文作为文献[12]的后续研究，采用黏弹性人工

边界并结合地震动输入等效结点力方法，基于有限元

软件 ABAQUS，建立弹性基岩上覆深厚软土中三维凹
陷地形非线性地震响应分析模型，进行非线性与线性

地震响应的对比，分析三维凹陷地形对非线性地震响

应的影响，并开展三维凹陷地形在地震安全性评价人

工波作用下的非线性地震响应结果。以期指出三维凹

陷地形非线性响应与线性响应的主要差别，揭示由于

凹陷局部地形条件的存在而造成的地表地震响应与自

由场地表地震响应的差别、以及凹陷地形地表地震响

应的一些特点，为三维凹陷地形场地的地震安全性评

价提供参考依据。 

1  方法 
1.1  非线性波动问题的黏弹性边界方法和地震动输

入等效结点力方法 

本文通过在截断边界上施加三维黏弹性边界近似

模拟波在半无限域中的传播。实现方法为，分别沿三

个坐标轴方向在边界结点处设置并联的弹簧和阻尼元

件。如图 1，边界上某一结点 b 的弹簧刚度和阻尼系
数可以表示为[10] 
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式中  Kbn，Kbt 分别为黏弹性边界法向和切向的弹簧

刚度；Cbn，Cbt 分别为黏弹性边界法向和切向的阻尼

系数；G为介质的剪切模量；Ab为边界结点的影响面

积，即图 1虚线所包围的部分；ρ为介质质量密度；cP

和 cS分别为介质的 P波和 S波波速；αn和αt分别为法

向和切向弹簧的修正系数；R 为散射波源到人工边界
结点的距离。黏弹性人工边界拥有良好的鲁棒性[10]，

αn，αt和 R在合理的范围内取值均能得到良好的分析
结果，本文采用文献[10]的推荐值，αn=1.33，αt=0.67，
R取计算模型的长、宽和高的一半的平方和开方。 
对于非线性波动问题，可以采用等效线性化方法[11]，

亦即黏弹性人工边界公式中的剪切模量G取等效剪切
模量，P波和 S波波速 cP和 cS分别取相应的等效波速，

这些等效线性化参数值可以采用迭代方法求解[11]。 

图 1 三维黏弹性边界 

Fig. 1 3D viscous-elastic boundary 

本文采用等效结点力方法实现地震动的输入，亦

即将输入地震波动转化为直接作用于人工边界上的等

效结点荷载[11]，边界上某一结点 b的等效结点荷载可
以表示为 
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式中，Fbn(t)，Fbt(t)分别为法向和切向的边界等效结点
荷载，式中的弹簧刚度 Kb和阻尼系数 Cb可由式（1）
确定， bτ ， bw& 和 bw 分别表示结点处自由场的非线性
应力、速度和位移，本文通过地震响应程序 EERA[13]

求得。 
1.2  土体非线性分析的等效线性化方法   

等效线性化方法是一种近似反映土体非线性的方

法，在工程中被广泛应用。其基本思想是通过迭代变

换的剪切模量和阻尼比模拟土的非线性变化，从而将

求解过程线性化[14]。大致步骤为：选用一个初始的剪

切模量 G0和阻尼比 ζ0，进行初次计算；由各单元的应

变时程曲线，计算各单元的最大剪应变 maxλ ；根据

Idriss 等提出的等效线性化方法[15]，等效剪应变 effλ = 
0.65 maxλ ；根据各单元的等效剪应变，更新各单元的

剪切模量 Gi和阻尼比 ζi，重新进行计算，直至前后两

次的误差小于允许范围。 
1.3  黏弹性边界和地震动输入等效结点力方法的实

现    

本文基于 ABAQUS 建立三维凹陷地形的非线性
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地震响应分析模型。土体采用八节点六面体三维实体

单元，黏弹性边界通过接地弹簧阻尼单元来模拟，等

效结点荷载以结点集中力的形式施加，在隐式动力分

析标准模块进行计算。 
首先根据边界结点位置，求得结点影响面积 Ab。

计算散射波源到黏弹性边界的距离 R。采用地震响应
程序 EERA[13]，输入各土层及弹性基岩参数，在基岩

面处输入地震动，求得模型各边界结点处对应介质的

等效剪切模量 G、等效 P波和 S波波速 cP和 cS，以及

自由场非线性应力τ 、速度w& 和位移 w。据式（1）
求得弹簧刚度和阻尼系数，据式（2）求得等效荷载，
在模型边界结点施加黏弹性边界及等效结点力。由于

边界结点数量巨大，本文基于 Python语言编制了黏弹
性边界及等效结点力自动施加程序。 
1.4  等效线性化方法的实现  

费康等[16]基于 ABAQUS 编写了等效线性化模型
UMAT子程序，通过与 SHAKE91计算结果的对比，
验证了其可靠性。本文通过调用此 UMAT子程序，在
ABAQUS中实现等效线性化求解。子程序参数包括最
大动剪切模量 Gmax、泊松比ν 和圆频率ω。对于圆频
率ω，有学者将ω取为结构基频，也有学者将ω取为地
震载荷的主要频率范围[16]。本文在计算层状场地的非

线性地震响应时，综合考虑场地和地震波的特性，将

圆频率ω取为场地一阶和二阶自振频率及地震波主频
的平均值。 

调用 UMAT子程序，给定各单元初始状态变量，
在隐式动力分析标准模块进行动力计算；完成计算后，

进入后处理模块，提取各单元的最大剪应变；求得各

单元的等效剪应变，根据剪切模量、阻尼比与等效剪

应变的关系曲线，修正各单元状态变量；再次进入隐

式动力分析模块进行求解，直至满足收敛条件，停止

迭代，输出结果。本文基于 Python语言编写相关程序，
使整个迭代过程在 ABAQUS 中自动运行，无需人工
干预。 

2  方法验证 
因文献中目前没有三维凹陷地形非线性地震响应

整体模型的结果可以比较，因此本文的方法验证分为

两部分：①三维黏弹性边界及等效结点力方法验证，

本文与文献 [12]三维凹陷地形线性地震响应的
ANSYS 分析结果比较；②非线性波动输入方法的验
证，本文与文献[17]地下双洞室非线性地震响应的有
限元–边界元（FEM-BEM）耦合方法结果比较。 
2.1  黏弹性边界及等效结点力方法验证 

图 2 给出了本文（针对图 5 模型）与文献[12]对

应观测点的加速度时程结果对比。图中，P3点为三维
凹陷地形 x–z剖面凹陷边界观测点，P5点为凹陷地形
中心点，P7点为 y–z剖面凹陷边界观测点。从图可以
看出，本文计算结果与文献[12]结果吻合很好，说明
了本文施加黏弹性边界及等效结点力方法的正确性。 

 

图 2 本文结果与文献[12]的比较 

Fig. 2 Comparison between results in this paper and those in  

Reference [12] 

2.2  非线性波动输入方法验证 

为验证本文非线性波动输入方法的正确性，建立

地下双洞室模型，如图 3所示，土层总厚度 H=80 m，
洞室埋深 d=10 m，洞室半径 a=5 m，洞室间距 B/a=3，
对该模型进行非线性地震响应分析。图 4分别列出了
地表观测点 x/a=0（x为地表点的水平坐标）的水平加
速度时程结果和 x/a=2 的竖直加速度时程结果与文献
[17]结果的对比。从图可以看出，本文结果与文献[17]
结果吻合很好，验证了本文非线性波动输入方法的精

度。 
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图 3 地下双洞室模型 

Fig. 3 Underground two cavities 

 

 

图 4 本文结果与文献[17]的比较 

Fig. 4 Comparison between results in this paper and those in  

Reference [17] 

3  算例与分析 
以天津地区某典型弹性基岩上覆深厚软土场地中

某浅椭球凹陷地形为例进行数值计算和分析。图 5所
示凹陷地形，水平断面为圆形，竖向断面为半椭圆形，

凹陷的（X-向和 Y-向）宽度为 100 m，深度（Z-向）
为 10 m，观测点 P1～P9的位置如图。层状场地土层
参数如表 1 所示，各类土的非线性参数见图 6，泊松
比取 0.25。根据文献[12]，截取的三维有限元模型尺
寸为 200 m×200 m×80 m，该模型尺寸可以满足本文
计算精度的要求；依据地震波的主要频率范围及土层

剪切波速确定单元尺寸；圆频率ω取为场地一、二阶

自振频率及地震波主频的平均值。图 7给出了从基岩
面垂直入射的El Centro波和Taft波加速度时程曲线和
反应谱。 

图 5 观测点位置 

Fig. 5 Position of observing points 

图 6 土的剪切模量比、阻尼比与等效剪应变的关系 

Fig. 6 Relationship among shear modulus ratio, damping ratio and  

shear strain of soils 

表 1 土层参数 

Table1 Soil parameters 

3.1  三维凹陷地形非线性地震响应与线性地震响应

的对比 

图 8给出了 El Centro波和 Taft 波垂直入射、X-
向激励下，观测点 P3，P5和 P7沿 X-向非线性和线性
地震响应加速度反应谱的对比，图 9给出了各观测点
沿 X-向非线性和线性地震响应加速度峰值包络图对
比。 

土层 
编号 

类

别 
厚度 
/m 

剪切波速 
/( m·s-1 ) 

密度 
/(kg·m-3) 

阻尼比 

1(地表) Ⅰ 10 150 1750 0.05 
2 Ⅰ 10 175 1775 0.05 
3 Ⅱ 10 200 1800 0.05 
4 Ⅱ 10 250 1850 0.05 
5 Ⅲ 10 300 1900 0.05 
6 Ⅲ 10 350 1950 0.05 
7 Ⅳ 10 400 2000 0.05 
8 Ⅳ 10 450 2050 0.05 

9(基岩)  ∞ 500 2100 0.02 
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从图 8可以看出，非线性地震响应加速度反应谱
峰值比线性情况明显要小，但加速度反应谱的高频成

分明显减少，而低频成分变化不大，且随着入射地震

动幅值的增大，非线性和线性地震响应之间的差别也 
随之增大，体现出明显的非线性响应特征。特别值得

注意的是，El Centro 波入射情况，凹陷地形中心 P5
点地震反应谱，在高频段的非线性反应谱幅值大于线

性反应谱幅值，与凹陷地形边界点 P3和 P7点形成明

显的差别。这一特殊现象可能源于地震波在三维凹陷

地形周围的散射，与入射地震波频谱具有密切关系，

因为在 Taft波入射情况，并没有出现这一特殊现象。
然而值得注意的是，在 Taft波入射情况，非线性与线
性地震响应加速度反应谱峰值的差别要比 El Centro
波情况更大。因此局部场地的非线性和线性地震响应

差别明显有异于一般工程场地情况，需要特别注意。 
从图 9可以看出，El Centro波入射情况，在凹陷 

 
图 7 El Centro波和 Taft波加速度时程和反应谱 

Fig. 7 Acceleration time histories and their response spectra of El Centro wave and Taft wave 

 
图 8 观测点 P3，P5和 P7非线性和线性地震响应加速度反应谱对比 

Fig. 8 Comparison between nonlinear and linear seismic response acceleration spectra at observing points P3, P5 and P7  
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图 9 非线性和线性地震响应加速度峰值包络线的对比 

Fig. 9 Comparison between nonlinear and linear seismic response PGA envelopes

地形中心附近 x/a<0.5范围，非线性地震响应加速度 
峰值大于线性地震响应加速度峰值，而在凹陷地形

0.5<x/a<1和水平地表 x/a>1范围，非线性地震响应加
速度峰值小于线性地震响应加速度峰值。Taft 波入射
情况，无论在凹陷地形中还是在水平地表，非线性地

震响应加速度峰值均小于线性地震响应加速度峰值。

可以进一步看出，随着入射地震动幅值的增大，非线

性和线性地震响应峰值之间的差别也随之增大。 
3.2  三维凹陷地形对非线性地震响应的影响 

图 10分别给出了El Centro波和Taft波垂直入射，
X-向激励下，三维凹陷地形观测点 P3，P5和 P7的 X-
向加速度反应谱。为便于比较，同时给出了相应的自

由场地表加速度反应谱。 
从图10可以看出，三维凹陷地形对非线性地震响

应加速度反应谱有明显影响。首先在峰值方面，与自

由场相比，3个观测点加速度反应谱峰值明显放大，
与线性情况[12]的规律相似。对于El Centro波入射情
况，放大作用最大出现在沿激励方向的凹陷边界P3

点，与激励方向垂直的边界点P7次之，凹陷地形中心
点P5最小；而对于Taft波入射情况，放大作用最大出
现在凹陷中心点P5，两个边界点P3和P7次之。其次在
频谱方面，与自由场相比，凹陷地形的两个边界点P3
和P7加速度反应谱在高频段明显放大，在低频段差别
不大；而凹陷地形中心点P5加速度反应谱则在低频段
峰值明显降低。 
另外，还可以看出，随着地震激励幅值的增大，

对于El Centro波入射情况，反应谱卓越周期逐渐加
长，而对于Taft波入射情况，反应谱卓越周期基本没
有变化。说明，三维凹陷地形对非线性地震反应谱的

影响与地震激励的频谱密切相关。 
图 11分别给出了El Centro波和Taft波垂直入射，

X-向激励下，三维凹陷地形两个水平方向（X-向和 Y-
向）所在地表各观测点的 X-向加速度峰值包络线，这
里采用自由场地表加速度峰值进行正规化，即纵坐标

表示的是凹陷地形各观测点的 X-向加速度峰值
maxxa

与自由场地表 X-向加速度峰值 f

maxxa 的比值，所以该
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图 10 三维凹陷地形对非线性地震响应加速度反应谱的影响 

Fig. 10 Effect of 3D canyon on nonlinear seismic response acceleration spectra 

 

图 11 三维凹陷地形对非线性地震响应加速度峰值的影响 

Fig. 11 Effect of 3D canyon on nonlinear seismic response PGA 
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峰值包络线即表示三维凹陷地形的放大作用。可以看

出，虽然地震激励方向为 X-向，但两个方向（X-向和
Y-向）地震加速度峰值包络线形状相似；凹陷地形内
观测点的加速度峰值普遍小于自由场加速度峰值；凹

陷地形外观测点的加速度峰值普遍大于自由场加速度

峰值，距离凹陷地形边界比较近的观测点的加速度峰

值相对较大，距离比较远的观测点的加速度峰值相对

较小，这一规律与线性情况[12]相似。但是对于凹陷地

形内观测点，凹陷地形中心附近加速度峰值较大，与

线性情况[12]明显不同，且地震激励幅值越大，凹陷地

形内观测点的加速度峰值也越大，这可能是三维凹陷

地形非线性与线性地震响应之间的主要差别之一。 
另外，从图中还可以看出，三维凹陷地形对 El 

Centro波的放大作用要比 Taft波大，原因在于本文算
例是一深厚软土场地，三维凹陷地形对低频成分更丰

富的 El Centro波具有更大的放大效应。 
为了研究凹陷形状（深宽比）对三维凹陷地形非

线性地震响应加速度峰值的影响，图 12给出了幅值为
0.2g的 El Centro波垂直入射，X-向激励下，凹陷深 

图 12 凹陷形状（深宽比）对三维凹陷地形非线性地震响应加

速度峰值的影响（入射 0.2g幅值 El Centro波） 
Fig. 12 Effect of canyon shape (ratio of depth to width) on  

         nonlinear seismic response PGA (input El Centro wave  

of amplitude 0.2g) 

宽比分别为0.10、0.15和0.20时，三维凹陷地形两个水
平方向（X-向和Y-向）所在地表各观测点的X-向加速
度峰值包络线。 
从图12可以看出，凹陷深宽比对三维凹陷地形非

线性地震响应加速度峰值有明显影响。对于凹陷地形

内观测点，凹陷深宽比越大，加速度峰值越小；对于

凹陷地形外观测点（距凹陷地形较近），凹陷深宽比越

大，加速度峰值越大。 
3.3  三维凹陷地形在地震安全性评价人工波作用下

的非线性地震响应 

图13给出了地震安全性评价（简称安评）报告提
供的人工波（50 a超越概率2%）加速度时程及其反应
谱。图14给出了在安评人工波垂直入射，X-向激励下，
三维凹陷地形（图5）观测点P3～P7的X-向加速度时
程曲线和反应谱，图中同时给出了相应的自由场地表

加速度反应谱。 

 

图 13 安评人工波加速度时程和反应谱 

Fig. 13 Acceleration time histories and their response spectra of 

artificial wave from seismic safety evaluation 

可以看出，在加速度反应谱方面，与自由场相比，

凹陷边界点P3和P7的反应谱峰值明显放大，反应谱峰
值位置有差别，但差别不大；而凹陷地形内P4，P5和
P6点的反应谱峰值差别不大，但峰值位置均明显向高
频移动，差别达0.4 s，与自由场差别明显，特别值得
注意。 
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图 14 观测点 P3～P7的加速度时程和反应谱（入射安评人工波） 

Fig. 14 Acceleration time histories and response spectra at observing points P3～P7 (artificial wave input from seismic safety evaluation) 

4  结论与建议 
本文建立了三维凹陷地形非线性地震响应分析

问题的有限元模型，以天津市深厚软土场地中典型的 
三维浅凹陷地形为例，研究了三维凹陷地形非线性和

线性地震响应的差别，以及三维凹陷地形对非线性地

震响应的影响。研究主要得出如下结论： 
（1）三维凹陷地形的非线性地震响应加速度反 

应谱峰值比线性情况明显要小，但加速度反应谱的高

频成分明显减少，且随着入射地震动幅值的增大，非

线性和线性地震响应之间的差别也随之增大。就非线

性和线性地震响应差别而言，三维凹陷地形有异于一

般工程场地，需要在地震安全性评价中高度重视。 
（2）三维凹陷地形非线性地震响应有可能出现一

种特殊现象，即在凹陷地形中心附近，非线性地震响

应加速度峰值大于线性情况峰值，且地震激励幅值越

大，两者差别也越大，也特别值得注意。 
（3）三维凹陷地形对非线性地震响应加速度反应

谱有明显影响。与自由场相比，加速度反应谱峰值明

显放大，边界点加速度反应谱在高频段明显放大，凹

陷地形中心点加速度反应谱则在低频段明显降低，与

自由场形成明显差别。 
（4）凹陷形状对三维凹陷地形非线性地震响应加

速度峰值有明显影响。对于凹陷地形内观测点，凹陷

深宽比越大，加速度峰值越小，对于凹陷地形外观测

点，凹陷深宽比越大，加速度峰值越大。 
（5）三维凹陷地形场地的非线性地震响应，受地

震激励的幅值和频谱、工程场地与凹陷地形的距离以

及凹陷形状等诸多因素的影响，因此在开展地震安全

性评价时需要建立三维模型来分析。 
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深埋隧洞 TBM掘进微震与岩爆活动规律研究 
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摘  要：以锦屏二级水电站 TBM 开挖的深埋隧洞为工程背景，基于微震监测数据和岩爆实例，研究了深埋隧洞 TBM
掘进过程中微震与岩爆时空分布特征及岩爆孕育过程微震演化规律。结果表明：①微震活跃期和岩爆高发期处于 TBM
作业时段及停机后的 1 h以内；微震活动范围主要介于掌子面后方 3倍洞径至前方 0.4倍洞径之间，其峰值位于掌子面
后方 0.8倍洞径附近；而岩爆主要发生在掌子面后方 2倍洞径以内，尤其是掌子面后方 1倍洞径以内是岩爆高发区；可
见，微震与岩爆具有良好的时空相关性。②在时间序列上，微震能突增现象，以及累积视体积快速上升而 Schmidt数急
剧下降的现象均属微震活动异常，属岩爆前兆。③在空间序列上，微震事件逐渐向某个区域高度集结且大震级高能量

事件不断增多的现象属微震活动异常，预示高岩爆风险，属岩爆前兆。 
关键词：岩石力学；深埋隧洞；微震；岩爆；隧道掘进机（TBM） 
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Activity laws of microseisms and rockbursts in deep tunnels by TBM tunneling 

ZHAO Zhou-neng1, 2, FENG Xia-ting2, 3, CHEN Bin-rui3 
(1. School of Environmental Engineering and Resources, Southwest University of Science and Technology, Mianyang 621010, China;      

2. Northeastern University, Shenyang 110004, China; 3. State Key Laboratory of Geomechanics and Geotechnical Engineering, Institute of 

Rock and Soil Mechanics, Chinese Academy of Sciences, Wuhan 430071, China) 

Abstract: For the deep tunnel of JinpingⅡ Hydropower Station excavated by TBM, based on the seismic monitoring data and 

rockbursts, the temporal and spatial distribution characteristics of microseismic events and rockbursts and evolution laws of 

microseismicity information during the preparation process of rockbursts are studied. The conclusions are drawn as follows: (1) 

The active period of microseisms and the peak period of rockbursts are the working time and within one hour after stopping 

working for TBM. The microseismic activity mainly ranges from 3 times the tunnel diameter behind working face to 0.4 times 

ahead, and its peak value is located at 0.8 times the tunnel diameter behind working face. The rockbursts mainly occur within 

the region 2 times the tunnel diameter behind working face, especially the high-risk zone of rockbursts lies in the region as large 

as 1 times the tunnel diameter behind working face. Therefore, there is certain space-time relativity between the microseisms 

and the rockbursts. (2) A sudden increase of microseismic released energy or the steep rise of cumulated apparent volume 

(CAV) with a sharp drop of Schmidt number in the time sequence is an microseismic anomaly, which is a premonition of 

rockbursts. (3) The spatial distribution pattern of mircroseismic events shows a transformation from random to clump 

distribution in certain zone with time, and the degree of their clump dispersion pattern gradually increases, simultaneously 

accompanied by a growing number of microseismic events with large magnitude and high energy, that is, it is an microseismic 

anomaly and also a premonition of rockbursts. 

Key words: rock mechanics; deep tunnel; microseismicity; rockburst; tunnel boring machine 

0  引    言 
岩爆是高地应力条件下地下洞室开挖过程中，由

于开挖卸荷引起围岩应力重分布，导致储存于围岩中

的弹性应变能突然释放，并产生爆裂、松脱、剥落、弹

射甚至抛掷等破坏现象的一种动力失稳地质灾害[1]。岩

爆通常受地层岩性和地应力等背景条件的控制[2]，但是
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如果岩石未被挖走，岩体仍安然无恙地呆在地下深处，

可见，岩爆并不是纯自然的地质现象，而是人类活动

诱发的地质灾害，其发生与否与地下洞室开挖后在围

岩内形成的应力分布有着密切的关系。研究发现[3]， 
TBM 和钻爆法开挖洞室的围岩物理力学性能与应力

条件存在显著差异，在高地应力环境下，若开挖方式

选用不当则会大大恶化围岩的物理力学性能和应力条

件，从而诱发甚至加剧岩爆的发生。就施工技术而言，

TBM和钻爆法均是开挖长大隧道的成熟方法，但两者
的岩爆现象却存在明显差异，西康铁路秦岭隧道的岩

爆现象很好的证实了这一点。秦岭隧道由相距仅 30 m
的Ⅰ线和Ⅱ线组成，其岩爆实录显示[4-6]，与Ⅰ线无岩

爆洞段（TBM开挖）相对应的Ⅱ线（钻爆法开挖）却
是不同等级岩爆的频发段。所以，开挖方式（TBM和
钻爆法）是岩爆的重要影响因素之一，近年来，这方

面的研究逐渐成为人们关注的热点。 
Rudajev 等[7]认为岩爆的发生与所采用的开挖方

式密切相关。张志强等[8]在总结国内外许多地下工程

岩爆发生的条件后指出，地质条件相同时，采用 TBM
施工的隧道可能不发生岩爆，而采用钻爆法施工时则

会发生岩爆。王彦辉等[9]在分析钻爆法施工特点的基

础上，认为应尽量以 TBM 替代钻爆法开挖隧道，减
小施工对围岩的振动，从而减少岩爆触发因素。刘丽

萍等[10]在综合分析国内外 TBM 开挖工程实例后指

出，在地下隧道施工中，TBM的安全性远优于钻爆法。
但是，候靖等[11]基于锦屏二级水电站辅助洞和排水洞

的岩爆对比分析，指出在工程地质和隧洞断面尺寸相

似的条件下，TBM开挖发生的岩爆累计长度及等级均
大于钻爆法开挖。锦屏二级水电站排水洞岩爆实录亦

显示[12-13]，在 TBM 掘进过程中发生大量不同等级的
岩爆，甚至极强岩爆，如 2009年 11月 28日发生了极
强岩爆，导致 TBM 被毁，余下未掘洞段被迫改为钻
爆法开挖。可见，长期以来，人们通常认为对同一工

程区或地质条件相似的隧道工程，钻爆法开挖引起的

岩爆风险要高于 TBM 开挖。但是，工程实践表明，
对于埋深大、地应力高的地下岩石工程如锦屏二级水

电站引水工程，TBM开挖也面临着频繁的岩爆灾害，
甚至较钻爆法更严重，不仅损毁价值昂贵的工程设备、

影响施工进度，而且还严重威胁施工人员的生命安全。

因此，通过微震监测技术，获取深埋隧道/洞工程 TBM
开挖的微震活动规律，进而掌握岩爆活动规律并进行

预警，为岩爆防治提供可靠参考，对于确保深埋隧道/
洞工程 TBM施工安全显得尤为重要。 
近年来，人们对深埋隧道洞岩爆进行了大量研究，

如冯夏庭等[14]、陈炳瑞[15]，依据隧洞岩爆的发生时间

将岩爆划分为即时型和时滞型两类岩爆，并对其孕育

机制进行了研究；陈炳瑞等[16]通过分析深埋隧洞 TBM
掘进过程中开展微震监测存在的困难与不足，对现有

微震监测技术进行了优化和改进，并取得了预期效果；

明华军等[17]基于微震数据，利用矩张量分析了深埋隧

洞岩爆机理；于群等[18]针对锦屏二级水电站深埋引水

洞特殊的地质条件和施工特征建立了微震监测系统，

实现了工程开挖过程中围岩微震活动的实时监测与分

析；冯夏庭等[19]对 TBM 开挖岩爆孕育过程的微震演
化规律进行了研究，得出了一些有益结论。这些研究

成果对深埋隧洞岩爆防治具有重要意义，但对 TBM
开挖下岩爆孕育中的 Schmidt 数随时间的演化规律及
微震信息在TBM掘进中的演化特征未展开深入研究。
鉴于此，本文以锦屏二级水电站#3 引水隧洞 TBM 开
挖的极强岩爆段为工程背景，研究微震与岩爆的活动

规律，并选取典型岩爆案例分析岩爆孕育过程微震活

动时空演化特征，以期为深埋隧洞 TBM 开挖的岩爆
防治提供科学的参考依据。 
锦屏二级水电站引水隧洞平均埋深约 1610 m，最

大埋深达 2525 m，属典型的高地应力区，在其开挖过
程中可能潜在强至极强岩爆风险，严重威胁隧洞施工

安全。鉴于此，#3 引水隧洞 TBM 开挖的白山组大理
岩洞段搭建了微震监测系统，籍此对岩爆灾害进行实

时监测。本文选取埋深介于 1864～2229.63 m之间的
10050～11165 m里程洞段进行分析，该洞段搭建了南
非 ISS 微震监测系统，其监测方法、监测系统构成及
工程背景参见文献[16，19]，此处不再赘述。 

1  微震与岩爆时空分布规律 
1.1  时间分布规律 

TBM作业在 24 h内分检修时段（8：00～12：00）
和掘进时段（12：00～次日 8：00），其中后者又分
白班（12：00～22：00）和夜班（22：00～次日 8：
00）。统计结果显示，TBM开挖引起的微震事件和岩
爆在不同作业时段的分布存在显著差异。以 2010年 5
月 28日—9月 26日为例，TBM掘进时产生的微震事
件与岩爆在 24 h内分布规律如图 1所示（为了展示事
件与岩爆随时间的循环变化规律，图中横坐标时间刻

度取 48 h）。可以看出，两者在 24 h内的演化趋势基
本一致，总体上呈余弦曲线状，其中 8：00～12：00
位于曲线谷底，对应于 TBM 检修时段，微震事件和
岩爆分别占各自总数的 5.94%和 3.28%，可见，此时
段的微震活动较弱，岩爆活动频次少，处于相对平静

期；12：00～次日 8：00位于曲线峰部，对应于 TBM
掘进时段，微震事件和岩爆分别占各自总数的 94.06%
和 96.72%，显然，该时段为微震活跃期，岩爆活动频
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繁。 
TBM常以连续方式开挖，属缓慢的准静态卸载过

程，该过程产生许多微震事件，占 77.85%（见图 2（a））；
因检修或其它原因而停止作业期间产生的微震事件占

22.15%，显然，事件主要产生于 TBM 开挖过程中。
进一步分析发现，在停止作业时段，停机 2 h内发生
的微震事件最多，占停机后事件数的 57.64%，其中尤
以 1 h以内为最多，占 43.75%；之后则迅速减少（见
图 2（b））。这表明 TBM开挖过程及停机 1h以内围
岩微震活动十分活跃，岩体微破裂活动频繁，围岩应

力和能量调整最为剧烈，预示高岩爆风险，这与现场

岩爆相吻合。实事上，在掘进时段发生的岩爆最多，

占 86.58%，停机时段次之，占 13.42%，如图 2（a）
所示；停机时段发生的岩爆主要出现在停机后的 1h
以内，而后迅速减少（见图 2（b））。显而易见，TBM
作业时段及停机后的 1h内为岩爆高发期。 

 

图 1 TBM掘进过程 24 h内微震事件与岩爆分布规律 

Fig. 1 Distribution of microseismic events and rockbursts caused  

by TBM tunneling within 24 hours 

上述分析表明，微震和岩爆具有良好的时间相关

性，且两者与 TBM 作业活动密切相关。一般地，开
挖扰动前，置于高应力状态的深埋岩体处于原岩应力

平衡状态。TBM掘进时，该平衡状态因开挖卸荷而被
打破，进而引起应力重分布，造成局部围岩存在高应

力集中，导致岩体新生和原有裂纹扩展、贯通，释放

弹性应变能并伴有微震。随着岩体微破裂不断产生和

发展，岩体完整性被削弱，其承载力和蓄能能力逐渐

下降，当降至某一临界状态时，储存的弹性应变能会

发生突然释放，造成岩体动力失稳，从而产生岩爆。

而 TBM 检修和停止作业期间，岩体未受到开挖扰动
作用，围岩应力因自适应调整而在洞壁产生高应力集

中，导致岩体破裂，造成应力松弛，使最大应力逐渐

向围岩深部转移。围岩应力经自适应调整后处于相对

平衡状态，短期内，只有在外界扰动下，该平衡方能

被打破，进而引起应力的再调整。所以随着停止作业

时间的延长，围岩破裂活动趋于变缓，微震和岩爆活

动较弱，处于相对平静期。 

图 2 TBM掘进过程微震事件和岩爆的时间分布 

Fig. 2 Time distribution of microseismic events and rockbursts  

during TBM tunneling 

1.2  空间分布规律 

根据岩石力学理论，地下洞室围岩的应力调整范

围与洞径密切相关。为使研究结果具有普遍性，便于

与其它工程比较，在分析事件频次在隧洞轴向上的分

布规律时，采用洞径 D（12.4 m）表示事件与掌子面
距离，并以掌子面为原点，隧洞掘进方向为横坐标正

向。基于此获得的统计分析成果如图 3所示，可见，
在隧洞轴向上，掌子面后方 16D至前方 9D范围内均
有微震事件发生，分别占 89.04%和 10.96%，其中掌
子面后方 8D 至前方 3D 范围内为微震事件主要分布
区，占 97.72%，而又尤以掌子面附近区域为最多（见
图 3（a））。需要指出的是，掌子面后方 8D至前方
3D范围以外产生少许事件，占 2.28%，这些事件较为
离散，其产生原因可能与系统监测误差及岩体不均匀

性有直接关系，分析时不予考虑。 
为进一步揭示事件在掌子面附近的分布规律，将

图 3（a）进行局部放大，见图 3（b），可以看出： 
（1）事件集中分布在-3D～0.4D之间，占所有事

件的 79.45%，事件峰值位于-0.8D附近。这表明-3D～
0.4D区域微破裂频次高，属高应力集中区，应力调整
剧烈，预示着高岩爆风险。据此圈定的区域是 TBM
施工过程中岩爆、坍塌、支护的重点关注区域。事实

上，在隧洞轴向上，99.33%的岩爆发生在掌子面后方
2D范围以内（即-2D～0区间），掌子面后方 2D范围
以外仅发生一次轻微时滞型岩爆（见图 4）。由此可见，
①掌子面后方 2D 范围以内是岩爆高发区，该区域与
微震活跃区基本一致；②TBM开挖产生的岩爆以即时
型岩爆为主，时滞型岩爆甚少；③对于地应力高，具

有强甚至极强岩爆风险的区域，采用半导洞先行，

TBM随后跟进[20-21]或全断面钻爆法开挖时，掌子面前
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方应力解除深度应达到或超过 0.8D，使掌子面前方高
应力集中向深部转移，从而抑制或降低掌子面岩爆风

险，确保当前和下一炮次开挖安全。 

图 3 微震事件在隧洞轴向上的分布规律 

Fig. 3 Distribution of microseismic events along axial direction of  

tunnel  

图 4 岩爆在隧洞轴向上的分布规律 

Fig. 4 Distribution of rockbursts along axial direction of tunnel 

（2）事件先递增，至-0.8D达最大值，而后递减，
但越过掌子面后便急剧下降。呈现这一分布规律的主

要原因在于围岩应力重分布的时间效应和空间效应。

TBM开挖属于缓慢的准静态卸载过程，对于紧邻掌子
面的开挖区域，一方面，围岩揭露时间短，岩体仍保

持较好完整性，具有良好的承载力，而应力重分布需

要一定时间才能完成并形成应力集中区；另一方面，

由于受到开挖面的空间约束，开挖面附近的围岩不能

立即释放其全部瞬时弹性位移，换言之，在一定程度

上抑制或延缓了围岩应力调整。这就使得掌子面近区

围岩产生微破裂的频次虽高但并非峰值区。沿隧洞轴

向由内向外，随着与掌子面距离的增大，围岩经过一

定时间的应力重分布，许多局部区域形成了应力集中，

且开挖面的空间约束作用逐渐减弱，使得围岩微破裂

频次递增，至-0.8D 附近形成峰值。随着距离的进一
步增大，应力重分布的时间效应占居主导，围岩应变

能得到了一定释放，应力集中逐渐向围岩深部转移，

导致微破裂频次虽高但呈现降低趋势，至掌子面后方

3D处已大为降低。 
上述分析表明，-0.8D～0区间即掌子面与事件峰

值之间的区域，由于受到掌子面的空间约束而抑制了

围岩应变能的释放，导致围岩因积蓄大量应变能而形

成高储能体，潜在高岩爆风险，是防控岩爆的重点关

注区。这与现场岩爆情况相吻合，岩爆实录（参照文

献[22]划分岩爆等级）显示，92.19%的轻微岩爆、
94.12%的中等岩爆和全部强烈岩爆均出现在掌子面
后方 1D以内（即-1D～0区间）（见图 4）。 

图 5为加拿大Mine-By试验隧洞（长 46 m，直径
3.5 m）机械开挖段的微震监测结果[23]。对比分析图 3
和图 5可以看出，洞径不同的隧洞采用机械开挖所产
生的微震事件沿隧洞轴线的变化趋势基本一致，但前

者引起的事件分布范围介于-16D～9D 之间，而后者
为-3D～0.4D 之间，显而易见，前者远大于后者。这
表明两者引起事件的分布范围存在显著差异。初步研

究认为，开挖工艺与工程地质条件无疑是导致该现象

的原因之一，但机械开挖过程中，隧洞围岩应力调整

范围及剧烈程度是否存在洞径效应尚待分析和研究。 

图 5 机械凿岩法开挖微震事件与掌子面的距离[23] 

Fig. 5 Distance between microseismic event and tunnel face by  

.excavation of mechanical drilling method  

图 6 为 TBM 掘进过程中微震事件与岩爆在隧洞
径向上的分布情况。由图 6（a）可以看出，事件主要
分布在距隧洞中心 1.5D范围以内，占 76.1%，其中尤
以距洞壁 1D的圆环内为最多，占 53.12%，可见，距
洞壁 1D 以内的围岩中产生大量微破裂，属围岩主要
微破裂损伤区，该区域存在高应力集中，积蓄大量应

变能，为岩爆提供了能量来源。从隧洞洞周分布来看，

事件主要集中分布在隧洞掌子面前方及上断面围岩

中，并在隧洞南、北侧拱肩附近形成聚集区，而下断

面围岩产生事件少且呈离散状。这表明隧洞掌子面前

方及上断面围岩，尤其是南、北侧拱肩附近存在高应

力集中，聚集大量应变能，具有高岩爆风险，需予以
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高度关注；而隧洞下断面尤其是底部微破裂少，聚集

应变能小，存在岩爆风险的可能性低。实际上，隧洞

北侧边墙至拱肩发生的岩爆最多，占 42.07%；南侧边
墙至拱肩及掌子面次之，分别占 28.28%和 23.45%；
拱顶和底部最少，仅为 6.21%和 0，如图 6（b）所示。 
对比分析岩爆与事件在隧洞轴向和径向的分布特

征可以明显看出，岩爆与事件的分布区域基本吻合，

事件聚集区域对高岩爆风险区域具有很好的指示性。 

图 6 微震事件与岩爆在隧洞径向上的分布规律 

Fig. 6 Distribution of microseismic events and rockbursts along  

.radial direction of tunnel 

研究发现，TBM开挖产生的岩爆具有下列特点：
①岩爆区域往往会多次发生轻微岩爆，高等级岩爆孕

育过程中常伴有低等级岩爆，如中等岩爆发生前伴有

轻微岩爆，强烈岩爆孕育过程中伴有轻微和（或）中

等岩爆，以此类推。②中等岩爆尤其是强烈和极强岩

爆发生后，通常出现轻微或（和）中等岩爆（相当于

余震），换言之，大的能量释放过后通常产生很多小能

量的岩爆和事件，而后趋于平静，如图 7所示。可见，
TBM 开挖时围岩应变能往往是逐次释放的，这与

TBM 开挖形成的围岩应力状态密切相关。TBM 开挖
时，围岩损伤小，洞壁完整性好，承载力大，使得最

大切向应力位于洞壁近处，造成较大的应力梯度，导

致开挖后洞壁附近持续出现岩体微破裂活动，并伴随

大量事件，其中部分属轻微或中等岩爆；随着岩体微

破裂增多，最大切向应力逐渐向围岩深部和破裂区附 
近完整岩体转移。在这一过程中，如果积聚的应变能

过大，将导致中等、强烈，甚至极强岩爆的发生，排

水洞 TBM开挖诱发的 11.28极强岩爆就属于此类情
况，如图 8所示。 

图 7 微震事件与岩爆沿隧洞轴向的分布规律 

Fig. 7 Distribution of microseismic events and rockbursts along  

.axial directions of tunnel 

图 8 排水洞 SK9+283—9+323岩爆的时空分布及现场破坏 

形态（2009年） 

Fig. 8 Space-time distribution of rockbursts and their  

.0corresponding field failure modes at stake number  

   9283—9323 in drainage tunnel（in 2009） 

由图 8（a）可以看出，在 11.28极强岩爆孕育过
程中，岩爆区域发生 1 次中等、3 次强烈岩爆，另外
还伴有大量轻微岩爆，最后于 2009年 11月 28日 0：
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50在 9283～9313里程发生极强岩爆，爆坑波及深度
最大达 8 m，约 1.11倍洞径，现场破坏情况如图 8（b）
所示。 

2  微震与岩爆时空分布特征的成因分析 
由上述分析可知，微震与岩爆主要分布在掌子面

附近，且多发生在 TBM开挖过程及停机 1 h以内，之
后则迅速减少，这表明微震与岩爆具有紧随掌子面迁

移演化的特征。这一分布特征与隧洞开挖后的应力调

整密切相关。众所周知，隧洞开挖是一个沿轴线不断

推进的过程，掌子面前方岩体在开挖前通常呈径向挤

压状态，开挖后因突变为径向松弛状态而发生剧烈的

应力调整；随着掌子面不断推进，已开挖区域距掌子

面越来越远，其应力调整幅度会逐渐减小而趋于缓和，

围岩松弛状态进一步发展并逐渐稳定下来。研究发现

隧洞围岩应力调整通常发生在掌子面后方 3倍洞径尤
其是 2倍洞径以内[24]。分析认为微震与岩爆呈现上述

时空分布特征的根本原因在于，随着掌子面不断推进，

由开挖卸荷效应引起的围岩应力调整区域会随着掌子

面推进而有规律地向前移动。下面以#3引水隧洞 TBM
开挖段 10186.1～10098 m里程的微震事件为分析数
据，分析 TBM开挖下隧洞围岩应力调整区域随掌子
面推进而有规律地向前移动的特征，进一步阐述微震

与岩爆紧随掌子面迁移演化的成因。 
为便于分析，在考虑 TBM掘进日进尺的基础上，

以 1.5～2倍洞径作为一个分析单元，共划分 4个单元，
如图 9所示。可以看出，每个单元的微震事件主要集
中分布在掌子面后方 3倍洞径以内，尤其是 1.5倍洞
径以内，表明该区域岩体破裂活动频繁，围岩应力和

能量调整最为剧烈，预示着高岩爆风险；在开挖下一

个单元时，微震事件随着掌子面的推进而有规律地同

步向前移动，如图 9中虚线所示。可见，微震活动具
有非常明显的时空迁移性，这说明微震事件与隧洞开

挖活动存在密切联系，其分布呈现时空迁移规律是由

于掌子面开挖卸荷效应引起的围岩应力调整范围会随

着掌子面推进而有规律地向前迁移所致。 

3  岩爆孕育过程微震活动时空演化规律 
从力学角度看，岩爆孕育过程实质上是岩石内部

微破裂的损伤演化过程；而微震是由于脆性岩石产生

微破裂，造成能量的快速释放而发出的瞬态弹性波，

与岩石微破裂有着息息相关的联系；所以，微震的时

空分布能够很好地反映岩爆孕育过程。基于此，选取

典型岩爆案例为研究对象，以岩爆孕育过程产生的微

震事件为分析数据，分析微震活动时空演化特征，揭

示岩爆孕育过程中应力、能量积累转移与微震的内在

联系，以期为岩爆预警提供依据。#3引水隧洞 11165～
10050 m里程发生 4次强烈岩爆（见图 7（a）），鉴于
篇幅限制，下面以 2010年 6月 11日 0：27及 3：14
发生于 11040～11046 m里程的 2次强烈岩爆为例，阐
述岩爆孕育过程微震活动时空演化规律。 

图 9 微震事件紧随掌子面迁移演化规律（2010年） 

Fig. 9 Migration and evolution of microseismic events moving  

..with tunnel face (in 2010) 

3.1  时间演化规律 

（1）事件频次与微震能随时间的演化特征 
根据 TBM开挖记录，岩爆区域开挖始于 2010年

6月 8日 14：59，止于 10日 23：07。岩爆区域开挖
揭露前，当掌子面推进至距岩爆区 11.93 m（约 0.94D，
6月 6日）时，岩爆区开始产生以小震级低能量为主
的微震事件，且随着掌子面的不断推进，事件频次、

累积微震能和震级呈增大趋势，但其增加幅度较小（见

图 10，11）。这说明随着掌子面不断临近岩爆区，岩
爆区域由于受前方岩体开挖卸荷影响而产生应力重分

布，使得局部岩体形成应力集中，积蓄高应变能，进

而导致岩体产生微破裂，使岩体开始出现微破裂损伤。 
在掌子面穿越岩爆区域过程中，高能量大震级事

件较岩爆区开挖揭露前明显增多（见图 10），高于平
均震级的比例由岩爆区域开挖揭露前 6月 6日、7日
的 16.67%和 10%，突增至 6月 8日、9 日的 55.56%
和 64.86%，其中部分大事件以轻微岩爆形式显现。另
外，事件频次和累积微震能较岩爆区域开挖揭露前大

幅增加且处于高位（见图 11），分别由 6 月 6 日的 6
个/d和 6729.19 J/d、6月 7日的 10个/d和 4507.27 J/d，
突增至 6月 8日的 27个/d和 2.65×105 J/d、6月 9日
的 37个/d和 1.22×106 J/d。随着岩爆区域的不断开挖
揭露，事件频次呈现先增后减的趋势，如图 12 中 6
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月 8日—10日的事件分布，而累积微震能却呈现持续
递增趋势并处于较高水平。岩爆发生前，微震事件频

次并不处于峰值，但累积微震能发生大幅度的突增且

处于较高水平（见图 10，11）。 

 

图 10 岩爆孕育过程微震震级随时间的变化特征（2010年 6月） 

Fig. 10 Temporal change of magnitude of microseismic events in  

  development process of rockbursts（in June 2010） 

 

图 11 岩爆孕育过程微震事件和能量随时间的演化规律 

      （2010年 6月） 

Fig. 11 Time evolution of microseismic events and energies in  

    development process of rockbursts（in June 2010） 

上述分析表明，在时间序列上，累积微震能递增

并发生突增的现象属于典型的微震活动异常，是岩爆

前兆信息。 
（2）累积视体积 CAV与 Schmidt数随时间的演

化特征 
视体积（apparent volume）是指震源区内由微震

伴生的非弹性变形区岩体的体积，它是一个较为稳定

的参数；由于其属于标量，在时间序列曲线上可以很

容易地以累积量（cumulative apparent volume，简称
CAV）来表示，可按下式计算[25]：

 S

CAV  P
ε

= ，

               
(1) 

式中，P为微震体变势， Sε 为微震源岩体应变。 
由于微震活动在时间上的迁移和变化具有黏性流

体的物理特性[26]，微震活动随时间的演化规律可以借

助黏性流体物理力学参数如黏度和扩散率来描述。在

地震学中，微震的动力黏滞系数与扩散率之比称为岩

体微震 Schmidt数（简称 Sc）[27-28]： 
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Schmidt数包含了描述微震特性的 4个基本参数
t ， X ，P和 E，是一个无量纲的标量，常用来表示
岩体微震流或微震变形的时空复杂性。Schmidt数越
小，微震流越不稳定，换言之，微震变形越不稳定。

因此，可以根据 Schmidt数在时间序列上的变化特征
来判断岩体稳定性。 
在地震学中，视体积和 Schmidt数是描述地震孕

育过程的 2个重要参数，常用来描述孕震区岩体的变
化规律，两者关系可由式（1）、（2）给出。图 12为累
积视体积与 Schmidt数随时间的演化规律，可以看出，
6月 6日、7日，Schmidt数总体上呈增长趋势且保持
较高水平，而累积视体积增幅小，基本维持低位。这

表明岩体微震变形较小，其复杂程度低，岩体处于稳

定状态。6月 8日 Schmidt数快速下降而累积视体积
加速上升，这说明围岩变形出现加速，岩体微震变形

复杂程度升高，预示着岩体处于不稳定状态。实际上，

现场发生了次轻微岩爆。6月 9日、10日，随着掌子
面不断推进，围岩应力受到扰动而发生进一步调整，

导致岩体微破裂再次加速，累积视体积出现两次突增，

而与之相对应时段的 Schmidt数发生突降，这表明微
震变形进一步向复杂性高的状态发展，岩体处于高度

不稳定状态。事实上，这两个时段均有岩爆发生，其

中前者发生 6次轻微岩爆，后者除发生 2次轻微岩爆
外还在短时间内相继发生 2次强烈岩爆。 

 

图 12 岩爆孕育过程累积视体积与 Schmidt数随时间的演化 
.规律 (2010年 6月) 

Fig. 12 Time evolution of cumulated apparent volume and  

         Schmidt number in development process of rockbursts  

(in June 2010) 

可见，在时间序列上，累积视体积快速上升而

Schmidt数急剧下降的现象属于典型的微震活动异常，
是岩爆前兆信息。这与Mendecki基于矿山工程背景得
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出的研究成果相一致[29]。 
3.2  空间演化规律 

由图 13（a）和（b）可以看出，掌子面临近岩爆
区域时，岩爆区域及其附近产生以小震级低能量为主、

分布离散的微震事件。掌子面穿越岩爆区域时，微震

事件突增并集中分布在掌子面附近，且大震级高能量

事件明显增多，在岩爆区域形成非常明显的聚集区（见

图 13（c）、（d）、（e））。在隧洞径向断面上，事件主
要分布在隧洞南侧和北侧拱肩附近，尤其是南侧拱肩

附近，形成明显的事件聚集区（见图 14）。岩爆实录 

图 13 岩爆孕育过程微震事件的空间演化规律（2010年） 
Fig. 13 Spatial evolution of microseismic events in development  

..process of rockbursts（in 2010） 

显示，2010年 6月 11日 0：27，隧洞南侧边墙至拱肩
发生 1次强烈岩爆，随后在隧洞北侧边墙至拱肩发生
1次强烈岩爆，两次岩爆的发生时间相差不足 2 h。分
析认为，第二次强烈岩爆是由于隧洞北侧拱肩附近的

高应力集中和第一次强烈岩爆造成应力转移共同作用

所致。两次强烈岩爆之后，岩爆区域先后发生轻微和

中等岩爆各 1次；此后，岩爆区域产生的事件以小震
级低能量为主，且分布离散（见图 13（g））。这表明
TBM掘进过程中发生大的能量释放过后会产生小能
量的事件和岩爆，然后趋于平静，进一步说明，TBM
开挖时围岩应变能往往是逐次释放的。 
综上，在 TBM掘进过程中，岩爆孕育期间产生

的微震事件在空间上具有如下分布特征：潜在岩爆风

险区开挖前，微震事件分布离散且以小震级低能量事

件为主；开挖过程中微震事件分布集中，形成事件聚

集区，且大震级高能事件明显增多。由此可见，TBM
开挖时，微震事件逐渐向某个区域高度集结且大震级

高能量事件不断增多的现象属于微震活动异常，预示

着高岩爆风险，是岩爆前兆信息。 

图 14 微震事件在隧洞径向上的分布特征(2010年 6月 8日— 

13日) 

Fig. 14 Distribution characteristics of microseismic events along  

   radial direction of deep tunnel (on June 8～13, 2010) 

4  结    论 
锦屏二级水电站#3引水隧洞 TBM开挖段属典型

高地应力岩石地下工程，以此为工程背景，基于大量

微震监测数据和岩爆实例，开展深埋隧洞 TBM掘进
过程中微震与岩爆时空分布特征及岩爆孕育过程微震

演化规律研究，获得的主要结论如下： 
（1）微震活跃期与岩爆高发期位于 TBM作业时

段及停机后 1 h以内；微震主要分布在掌子面后方 3
倍洞径至前方 0.4倍洞径之间的区域，其峰值位于掌
子面后方 0.8倍洞径附近；岩爆主要发生在掌子面后
方 2倍洞径，尤其是 1倍洞径以内。显然，微震与岩
爆具有良好的时空相关性。 
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（2）在时间序列上，微震能突增现象，以及累积
视体积快速上升而 Schmidt数急剧下降的现象均属微
震活动异常，属岩爆前兆。 
（3）在空间序列上，微震事件逐渐向某个区域高

度集结且大震级高能量事件不断增多的现象属微震活

动异常，预示高岩爆风险，属岩爆前兆。 
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基于裂纹扩展模式的岩质斜坡阶梯状滑移破裂机制研究 
朱  雷，黄润秋，严  明，陈国庆 

(成都理工大学地质灾害防治与地质环境保护国家重点实验室，四川 成都  610059) 

摘  要：阶梯状滑移破裂作为节理斜坡的一种典型破坏模式，裂隙间裂纹的扩展模式对其变形破裂机制及斜坡破裂面
形态具有重要的意义。通过颗粒流程序研究了不同岩桥倾角（0°，45°，90°，135°）和围压条件下双裂隙间裂纹
的贯通模式、基本特征与影响因素，揭示含双裂隙岩体在不同围压作用下裂纹扩展的细观力学机制，并推广到含多裂

隙岩体裂纹扩展模式中。主要成果如下：①双裂隙的贯通主要通过次生共面裂纹、次生倾斜裂纹和翼裂纹；②裂纹扩

展具有明显的围压效应，低围压条件下，裂隙的贯通主要通过翼裂纹和次生倾斜裂纹，高围压条件下，裂隙的贯通主

要通过次生共面裂纹和次生倾斜裂纹；③裂隙的贯通应力受岩桥倾角影响较大，岩桥倾角为 45°时，裂隙的贯通应力
最小，裂隙最容易贯通。结合双裂隙贯通模式的研究，对多裂隙岩体贯通模式进行研究，多裂隙岩体贯通模式可以理

解为多组双裂隙的贯通模式的不同组合，同时，在多裂隙贯通模式中，裂纹会寻找贯通应力最小路径扩展。最后，结

合一实际斜坡案例，对阶梯状破坏斜坡的基本破裂特征进行了总结分析，并提出了相应的破裂模式分区。 
关键词：裂隙岩体；裂纹扩展；应力状态；阶梯状斜坡；破裂机制 
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Step-path failure mechanism of rock slopes based on crack coalescence                    
modes in rock mass 

ZHU Lei, HUANG Run-qiu, YAN Ming, CHEN Guo-qing 
(State Key Laboratory of Geohazard Prevention and Geoenvironment Protection, Chengdu University of Technology, Chengdu 610059, China) 

Abstract: The crack propagation and coalescence mode play an important role in the step-path failure mechanism of rock 

slopes. By using the discrete element method (DEM), the coalescence modes between two pre-existing cracks with different 

geometries (rock bridge angle) and confining stresses under biaxial compression are performed. Three types of cracks can be 

identified during the tests, which are the secondary coplanar cracks, secondary inclined cracks and wing cracks. Meanwhile, the 

wing cracks and secondary inclined cracks occur under a low confining stress biaxial compression and almost disappear under a 

high confining stress. Based on the above, the step-path failure mechanism of multiple flaws is investigated. It is found that the 

crack coalescence modes depend on the coalescence stress severely, and the extended modes are carried out and show the 

homologous view. Finally, taking a rock slope as an example, the mechanism of rock slope step-path failure is generalized. The 

coalescence of the joints is from bottom to upper, and the coalescence mode of the joints is subjected to the slope stress 

conditions. Based on the modes of crack coalescence and correlation between crack coalescence modes and stress, three zones 

of the failure surface are divided. 

Key words: jointed rock; crack propagation; stress state; step-path slope; failure mechanism 

0  引    言 
阶梯状滑移破坏是岩质斜坡最常见的一种破坏模

式，通常见于受平行边坡陡、缓两组结构面或一组缓

倾角结构面控制的岩质斜坡中。目前对于这类破坏模

式的研究主要集中在其工程地质条件，形成机制等方

面的定性分析[1-2]，其中以国内小湾水电站左岸Ⅳ
＃
山

梁高边坡和国外 Randa 岩崩（图 1）研究成果较多。
在节理岩质斜坡中，由于结构面的不连续性，结构面

的贯通实际上受控于岩桥中裂纹的扩展模式，因此，

研究裂纹扩展、贯通、到岩体破裂这一演化过程，是

正确评价斜坡的阶梯状滑移破裂的关键。 
国内外众多学者对裂隙岩体中裂纹起裂、扩展规

律及贯通模式进行了大量的研究并取得了大量的研究

成果，系统地究了含单条、两条、三条和多条裂隙在
─────── 
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单轴压缩下强度变形特征和裂纹扩展模式：Lajtai[3]对

含单裂隙试件在单轴压缩过程中的破坏进行了系统研

究，提出了裂纹断裂模式的演化过程，首先在裂隙尖

端产生拉开型翼裂纹，随后出现近水平的法向剪切断

裂、倾斜反翼裂纹、共面裂纹；Ping等[4]、WONG等[5]

和朱维申等[6]在单轴压缩条件下研究了双裂隙岩石试

样的破坏，深入地分析了裂纹的扩展模式与裂隙之间

的几何关系。这些研究成果均表明，裂纹的扩展是一

个复杂的过程，同时也表明岩桥段是阶梯状滑移边坡

控制性因素。付金伟等[7]同时也展开了对多裂隙岩体

中裂纹贯通模式进行了模拟研究，并在实现了多裂隙

岩体的阶梯状滑移破坏。而鲜有学者展开对斜坡阶梯状

滑移破裂的颗粒流研究，Luis等[8]和岑夺丰等[9]通过颗

粒流对阶梯状斜坡滑移破裂机制进行过研究，但是两

位学者均采用概化模型进行研究，难以代表实际情况。

同时不连续断续裂隙岩石在围压作用下裂纹扩展机制

的研究还相对较少，将其结果应用到实际工程中则更

少。 

  

图 1 Randa岩崩阶梯状滑面[2] 

Fig. 1 Step-path configuration of Randa[2] 

本文在前人研究的基础上，考虑到裂隙岩体所处

的应力环境，研究了不同应力条件下、不同几何参数

条件下，双裂隙的贯通模式，启动与贯通应力。同时

将获得的结论推广到多裂隙岩体中，获得有意义的研

究结论，最后，以一斜坡作为研究案例，从裂纹发展

模式、应力特征总结出阶梯状斜坡破裂的一般特征。 

2  裂纹扩展的几种基本模式 
本节中，针对最基本的几种裂隙组合模式，进行

双轴试验，研究其在不同围压条件（0，2，4，6，8，
10 MPa）下裂纹的扩展模式及启动、贯通应力。 
2.1  几何模型与细观参数校核 

一般来说，裂隙的几何交接关系主要由叠合和非

叠合 2类，叠合是指两条裂隙在自定义平面上投影有
重合部分，有部分学者[10-11]对裂隙的叠合率和贯通模

式进行了研究，但是存在一个问题，叠合其实是一个

空间概念，应该是有空间各向异性的，因此其力学意

义并不明确。因此，大部分学者在研究裂纹扩展模式

时，均将岩桥角度作为一个变量。同样，本文也以岩

桥倾角作为变量，其他要素例如裂隙倾角、岩桥长度、

裂隙长度等，其实很多要素在力学上是具有同等意义

的，因此本文仅考虑岩桥倾角作为唯一变量。 
两条断续贯通的裂隙试样中定义预制裂隙长度为

α ，裂隙倾角为 30°，岩桥角度（与裂隙夹角）为α
（0°，45°，90°，135°），其几何分布见图 2，
这有，试验中 2条平行裂隙的排列方式分为：共面排
列、叠合排列、非叠合排列，基本涵盖所有的组合类

型。 

图 2 裂隙几何关系 

Fig. 2 Geometry of flaws 

通过试错法[12]进行，经反复调试，最终获得一组

颗粒流模拟细观参数：颗粒密度 ρ =3100 kg/m3，颗粒

接触模量 Ec=20 GPa，颗粒刚度比 kn/ks=2.5，颗粒摩
擦系数 μ=0.7，平行链接半径乘子 λ =1，平行链接刚
度比 knb/ksb=2.5，平行链接模量 Eb=20 GPa，平行链接
法向强度 cbσ =40 MPa，平行链接切向强度 cbτ =60 
MPa。 

图 3为采用的细观参数模拟的完整试件在单轴试
验的应力–应变曲线，通过应力–应变颗粒流模拟曲

线所得的宏观参数与实际吻合较好。 

 

图 3 校核参数对应试件的应力–应变曲线 

Fig. 3 Stress-strain relations of DEM model 
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2.2  裂纹扩展模式分析 

（1）裂纹类型 
a）翼裂纹 
当围压较低时或在加载的初始阶段，观察试样破

坏形态可以发现，其裂纹类型主要为翼裂纹。翼裂纹

起裂于裂隙端部，起裂时刻一般早于其他类型的裂纹，

其初始扩展方向近乎垂直预置裂隙，并随荷载的增大

以一定的扩展角向外进行稳定扩展，扩展方向与最大

主应力方向基本一直，直到隙间次生共面裂纹或次生

倾斜裂纹产生，其主要由平行于裂隙端部的拉应力作

用生成，表现出张性特征；随着围压的增大，翼裂纹

的扩展受到明显的限制，其产生的力学机制也有明显

变化，受平行于裂隙拉应力和垂直于裂隙的剪应力共

同作用，表现出张剪复合型。具体来说，翼裂纹可以

分为翼裂纹和反翼裂纹（与翼裂纹扩展方向相反），

在本文的试验中，反翼裂纹仅在较小围压的条件下才

会出现，表现出张性特征，对裂隙贯通贡献有限。 
b）次生共面裂纹 
次生共面裂纹一般出现在较高的围压条件下，在

围压条件下，其扩展有限。次生共面裂纹起裂时刻相

对较晚，起裂于裂隙两端，低围压条件下，仅在裂隙

内部端点才会产生，起裂后稳定扩展，其扩展方向与

裂隙的角度一致。已有的数值分析结果表明次生共面

裂纹扩展方向上存在着较大的剪切应力，因此通常描

述为剪切型裂纹。 
c）次生倾斜裂纹 
次生倾斜裂纹的产生与裂隙之间的几何关系较为

密切，一般来说，较高的岩桥倾角，即较高的叠合率，

有利于次生倾斜裂纹的产生，次生倾斜裂纹的起裂时

刻与次生共面裂纹几乎同时产生。次生倾斜裂纹一般

出现在较高围压条件下，在荷载作用下，预置裂隙内

部端点的翼裂纹向荷载方向扩展，在岩桥中部形成了

一个椭圆形区域，当翼裂纹扩展到一定长度并停止，

次生倾斜裂纹和次生共面裂纹起裂，并快速贯通，且

以张性为主。 
（2）裂纹的贯通模式 
各种不同几何组合和围压下裂纹的贯通模式见图

4～7。 
a）岩桥倾角 β=0°（见图 4） 
在两条预置裂隙共面的情况下，当围压较低时，

两条裂隙内部端点分别形成了翼裂纹，并各自稳定扩

展，外侧端点则形成共面裂纹，裂隙之间并未有直接

的贯通，试验的最终破坏是翼裂纹向荷载方向扩展而

最终导致试样的破坏，外侧端点形成的次生共面裂纹

扩展有限，并未对最终试件的贯通有太多贡献。在较

高的围压条件下，共面裂隙的最终贯通是通过两裂隙

内部端点起裂的次生共面裂纹。 
b）岩桥倾角 β=45°（见图 5） 

 

图 4 岩桥角度α =0°时裂隙的贯通模式 

Fig. 4 Failure modes when α =0° 

图 5 岩桥角度α =45°时裂隙的贯通模式 

Fig. 5 Failure modes when α =45° 

较低围压水平下，两裂隙的贯通通过次生共面裂

纹和次生倾斜裂纹，同时，也会在裂隙端点产生翼裂

纹，但未参与贯通。随着围压的增加，端点处起裂的
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翼裂纹的扩展逐渐受到限制，在围压达到一定水平时

（4 MPa），内部端点起裂的翼裂纹消失，与此同时，
两裂隙外侧端点开始出现次生共面裂纹，并随着围压

的增大，次生共面裂纹逐渐转化为次生倾斜裂纹，因

此，高围压条件下，两裂隙的贯通主要是通过次生共

面裂纹和次生倾斜裂纹，两种裂纹基本同时刻起裂。 
c）岩桥倾角 β=90°（见图 6） 
低围压条件下，岩桥倾角为 90°，两裂隙的贯通

主要是通过次生共面裂纹和翼裂纹，其中，次生共面

裂隙扩展明显受限，主要模式为翼裂纹贯通，翼裂纹

的起裂位置距离端点有一定距离，上支裂隙外侧端点

可见反翼裂纹，并随着围压的增大消失。在较高围压

条件下，翼裂纹的扩展受限，特别是靠近内侧端点翼

裂纹，在扩展到一定长度后停止扩展，此时裂隙的贯

通模式为次生共面裂纹和次生倾斜裂纹，次生倾斜裂

纹所占比例较大。 

 

图 6 岩桥角度α =90°时裂隙的贯通模式 

Fig. 6 Failure modes when α =90° 

d）岩桥倾角 β=135°（见图 7） 
在高叠合率低围压条件下，两裂隙的贯通模式翼

裂隙，从图可见，两裂隙端点均可见翼裂隙产生，但

是对裂隙贯通起贡献作用的为上支裂隙内侧端点产生

的翼裂纹，除此之外，裂隙外侧端点均有次生倾斜裂

纹产生，但不参与裂隙的贯通。高围压条件下，两裂

隙贯通模式为次生共面裂纹和次生倾斜裂纹，次生共

面裂纹产生于裂隙的内侧端点，次生倾斜裂纹产生于

外侧端点，其中，翼裂纹为主要的贯通模式，除此之

外，两裂隙外侧端点同时也产生反翼裂纹，并顺着最

大荷载相反方向发展，但未参与裂隙的贯通。从总体

来说，岩桥倾角为 135°时，试件的总体破坏是通过
裂隙间的裂纹扩展和裂隙外侧端点起裂的翼裂纹共同

作用的，这一点与岩桥倾角为 0°时的情况较为一致，
因此，在实际中，这两种岩桥倾角的宏观破坏模式可

能一致。 

图 7 岩桥角度α =135°时裂隙的贯通模式 

Fig 7 Failure modes when α =135° 

（3）裂纹的贯通应力 
综上所述，裂隙系中最初产生的裂纹为翼裂纹，

然后才会产生次生共面裂纹和次生倾斜裂纹，因此，

裂纹的启动应力分别从翼裂纹启动和次生共面、次生

倾斜裂纹分别阐述，需要指出的是，由于次生共面裂

纹和次生倾斜裂纹启动时刻基本一致，因此将两者综

合考虑。 
a）翼裂纹的启动应力 
通过对试验过程进行观察，翼裂纹为最先启动的

裂纹，一般在加载应力还处在较低水平时，便会产生。

从图 8可以看出，在岩桥倾角一定时，随着围压的增
加，翼裂纹启动应力增大。岩桥倾角为 45°时同等围
压下，翼裂纹启动应力最低，也就是说翼裂纹最容易

产生。岩桥倾角在 0°和 90°时，围压越高，两种组
合下的翼裂纹启动应力越接近，但总体来说，除去岩

桥倾角为 45°这一组合，启动应力随岩桥倾角增加而
增加。从叠合率角度来说，叠合率越高，越不利于翼

裂纹的形成，反之，越有利于翼裂纹的形成。 
b）次生裂纹的启动应力 
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图 8 翼裂纹启动应力与围压及岩桥角度关系 

Fig. 8 Wing crack initiation stress as a function of confining stress  

and ligament angle 

图 9 次生裂纹启动应力与围压及岩桥角度关系 

Fig. 9 Secondary inner crack initiation stress as a function of  

confining stress and ligament angle 

由于在较低围压下（小于 6 MPa）共面裂隙（β=       
0°）内侧端点无次生裂隙的产生，而在外侧端点起裂
次生共面裂纹，次生裂纹的启动应力随岩桥倾角、围

压的变化趋势和翼裂纹启动应力的趋势较为一致（图

9），同样，岩桥倾角为 45°，次生裂纹的启动应力
最低，即此种几何条件下，次生裂纹最易产生，同样，

低围压下，次生裂纹的启动应力也较低，在较高的围

压下，岩桥倾角为 0°和岩桥倾角为 135°时，次生裂
纹的启动应力基本一致，岩桥倾角为 90°的情况下，
次生裂纹的启动应力比岩桥倾角为 45°稍高。因此，
可以将次生裂纹启动应力做一个简单的划分，岩桥倾

角为 0°和 135°为次生裂纹较难产生的一个裂隙组
合，岩桥倾角为 45°和 90°为次生裂纹较易产生的裂
隙组合。 

c）次生裂纹的贯通应力 
低围压（小于 6 MPa）的共面裂隙（β=0°）无

次生裂隙的产生，最后的贯通破坏是由于翼裂纹向荷

载方向扩展而导致的。总体来说，岩桥倾角为 0°和
135°时，贯通应力基本一致（图 10），明显高于岩
桥倾角为 45°和 90°的情况，和前面一样，45°时次
生裂纹贯通应力最小，最容易贯通。围压越高，次生

裂纹贯通应力越高，越不利于次生裂纹的贯通。 

图 10 次生裂纹贯通应力与围压及岩桥角度关系 

Fig. 10 Secondary inner crack coalescence stress as a function of  

confining stress and ligament angle 

2  多裂隙的贯通模式分析 
在实际的工程中，岩体中的裂隙都是成组分布的，

并有类似的几何特征，本文包括很多前人都对双裂隙

之间的贯通模式进行了大量的研究[13-14]，并获取了相

应的成果。对于多裂隙贯通模式的，也有较多研究，

并在实现了多裂隙岩体的阶梯状滑移破坏，实际上，

对于多裂隙岩体的贯通模式研究，不能简单的靠增加

裂隙数量来实现，前面对双裂隙的贯通模式、应力进

行了深入的研究，本节基于以上结论，对多裂隙岩体

贯通模式进行探讨。 
首先，建立起三条裂隙，每条裂隙之间的相对几

何关系均不一样，对含三条裂隙试件进行单轴试验，

试验结果见图 11。 

  

图 11多裂隙单轴压缩试验贯通模式 

Fig. 11 Failure modes of three flaws 

以图 11（a）来对三裂隙贯通模式进行分析。其
中，裂隙 1与裂隙 2之间岩桥倾角为 45°，裂隙 1与
裂隙 3的岩桥倾角为 135°，裂隙 2与裂隙 3岩桥倾
角为 0°。从图可以看出，3种组合模式中，只有裂隙
1 和裂隙 2 之间有贯通，贯通模式为次生共面裂纹和
次生倾斜裂纹，其他裂隙之间未见明显贯通，仅在裂

隙端点产生翼裂纹，但翼裂纹的存在对试件的最终破

坏有一定的促进作用。从上节裂隙贯通应力分析中可
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以得出，单轴压缩条件下岩桥倾角为 0°时，贯通应
力为 2.9 MPa，岩桥倾角为 45°的贯通应力为 1.74 
MPa，岩桥倾角为 135°的贯通应力为 3.1 MPa，而整
体试件的破坏应力为 2.5 MPa，不足以使岩桥倾角为 
0°和 135°的裂隙产生贯通。图 11（b）所示的结果
也有类似的规律。其中图 11（c）为岩桥倾角为 0°和
135°，试件最终的贯通模式为翼裂纹，由于两种倾角
所对应的贯通应力基本一致，因此所对应的贯通模式

同时产生。 
由于岩桥的倾角不同，导致对应的贯通模式不同，

但可以发现，多裂隙的贯通还是存在如下规律：在低

围压下，裂隙之间的贯通和试件整体的破坏，翼裂纹

所占比例较大；同时翼裂纹有较低的启动应力，并且

较为稳定的扩展，因此更为容易和其他次生裂纹搭接

贯通。在高围压下，岩桥之间的几何关系才会影响贯

通模式，主要以次生共面或者次生倾斜裂纹为主。在

多裂隙岩体贯通过程中，裂纹总是寻找最容易的贯通

路径扩展，即贯通应力最小路径。 

3  阶梯状滑移破裂机制研究 
3.1  工程实例 

研究区位于怒江流域，属高山深谷地貌，见图 12。 

 

图 12 研究斜坡地貌 

Fig. 12 Geomorphy of study slope 

研究区中缓倾角结构面裂隙较为发育，通过精细

测量，获得中缓倾角裂隙的分布的空间规律，主要有

以下特征： 
（1）研究区中缓倾角结构面发育占优，陡倾角结

构面发育较少，中缓倾角以 NNE、NE–NEE为主，左
岸优势方位为 N30°～60°E/NW∠15°～40°，与
河流方向近乎平行或小角度相交。 
（2）中缓倾角裂隙的分布形成了明显的间隔性，

即中缓倾角结构面相对密集段、相对稀疏段相间出现。

根据统计，斜坡一般存在 3～4个相对密集的中缓倾角
结构面发育段。这些密集带宽度一般在 10～20 m；面
密度一般 10～18条/10 m2；带与带之间，间距一般在

30～50 m；面密度一般 5～8条/10 m2，见图 13。 

图 13 缓倾角裂隙密度 

Fig. 13 Density of gentle joints 

3.2  数值模 

采用动态伺服法建立起边坡模型，并进行浮点颗

粒消除。首先对模型进行重力场下的初始运算并平衡，

初始平衡后，进行颗粒间的参数设定。 
当然，结构面是本次数值计算考虑的重点，其生

成岩体裂隙的方法是对裂隙面两侧颗粒间的黏结重新

设置较弱的强度参数，在地质结构模型的基础上，根

据发育裂隙的基本几何参数便可随机生成结构面。将

裂隙面两侧颗粒间的黏结强度设为零，同时为了获得

斜坡破坏过程中的应力，在坡体内部设置了监测环（图

14）。由于初始条件下坡体完整性较好，未发生明显
的变形与破坏迹象，因此，本文采用增加重度法来增

加坡体的初始应力，当重度增加到初始值 15倍时，坡
体开始破坏。 

图 14 边坡颗粒流模型 

Fig. 14 DEM model for slope 

3.3  滑移破裂模式 

图 15为斜坡的破裂演化图，从图可以看出，阶梯
状滑移破裂面主要有坡体内部预先设置的结构面和在

荷载作用下而萌生的裂纹共同组合而形成的。可以发

现，在坡体表层，主要发育起裂于结构面端点处并向

坡外发展的翼裂纹，并且这些翼裂纹大部分贯通至坡
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表；坡体内部主要发育次生裂纹且以次生倾斜裂纹为

主。根据前面对贯通模式分析中，得到了应力与贯通

模式的对应关系，即低应力区，以翼裂纹为主，中应

力区，以翼裂纹+次生裂纹为主，高应力区以次生裂
纹为主，对于斜坡而言，低应力区对应着斜坡的表层

及坡顶，高应力区对应着坡脚一定的深度范围，本文

的实例分析与上述结论基本一致。 

图 15 边坡位移及破裂演化 

Fig. 15 Model for step-path failure mechanism of slope 

同时，从破裂演化可以发现，阶梯状滑移破裂一

般是从坡脚及表层开始并向坡顶及深部逐步发展的，

具有渐进特征。图 16为监测点的应力演化曲线，从应
力演化角度同样可以对斜坡的破裂机制及过程做出

分析，图中标注点代表应力监测环应力演化过程中

的明显转折点，值得注意的是，水平应力和竖向应

力转折点出现的时步基本一致，即当竖向平应力达

到极大值时，水平应力为极小值，出现了明显的跃

增和跌落。 
根据应力监测环布置位置，以及应力演化的转折

点出现的时步，具体规律为：监测环 7-9 应力转折点
出现的时步要早于 1-6 号监测环，同样，对于处于同
一高程位置的监测环 7-9，转折点出现的先后顺序为
9-8-7，分别代表了由表及里和由低及高的空间位置。
根据前面裂纹贯通模式的分析，认为高围压条件不利

于裂纹的扩展，特别是对于翼裂纹的扩展，从应力演

化图也可以看出，边坡的底部及深部，特别是边坡底

部位置，水平应力跌落幅度较小，其裂纹对应的贯通

模式也已次生裂纹为主，翼裂纹较少；而在边坡的顶

部及表层，水平应力具有较大的波动，甚至出现了拉

应力，有利于翼裂纹的扩展，很好的对应了不同应力

条件下各种类型裂纹的发育。同时从应力演化图也可

以看出，裂纹贯通后，应力波动较小，进入了稳定阶

段。 
综上，阶梯状滑移破裂机制有如下特征：①阶梯

状滑移破裂面是由原始结构面和岩体破坏而形成的裂

纹共同组合而成的，从空间上看，中下部的破裂面主

要有原始结构面和次生裂组成的，上部主要由原始结

构面和翼裂纹共同组成的；②从力学性质来说，阶梯

状滑移破裂的形成具有明显的力学区别，即高应力区

以剪破坏为主，底应力区以拉破坏为主；③从模式来

说，破裂过程具有时空性，破裂从坡体下部及表部开

始，并由表及里，由下及上地发展，具有明显的牵引

特征；④另外，需要指出的是，由于坡体内的结构面

发育较随机，裂纹的发育也较为随机，但是由于裂纹

的起裂与扩张及贯通需要一定的应力条件，只有在特

定的部位才能形成具有工程意义的裂纹，埋深浅，应

力低，裂纹的扩张与贯通受限制，埋深较大，围压大，

也不利于裂纹的生产，因此，裂纹总是在一定的范围

类起裂与扩张，这些均和应力大小及结构面所处位置

共同决定的。解释了阶梯状滑移破裂面发育的深度问

题，這些基本条件是阶梯状滑移破裂的基础条件，当

上述过程完成，即裂纹贯通，才能进入下一步演化过

程。 
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图 16 斜坡应力演化 

Fig. 16 Stress evolution of measured circles in slope 

4  结    论 
在基于裂纹贯通模式的研究基础上，对岩质斜坡

阶梯状滑移破裂机制进行了研究，获得了如下成果： 
（1）对裂纹贯通的基本模式进行了研究，双裂隙

的主要通过次生共面裂纹、次生倾斜裂纹和翼裂纹贯

通；同时裂纹贯通具有明显的围压效应，低围压条件

下，贯通主要通过翼裂纹和次生倾斜裂纹，高围压条

件下，主要通过次生共面裂纹和次生倾斜裂纹 
（2）翼裂纹的性质为张性，次生裂纹的力学性质

为剪性或张性，其中次生倾斜裂纹以张性为主，次生

共面裂纹以剪性为主；同时贯通应力受岩桥倾角影响

较大，岩桥倾角为 45°时，裂纹的贯通应力最小，最
容易贯通。 

（3）结合裂纹贯通的基本模式，对多裂隙的贯通
模式进行了研究，存在在如下规律：在多裂隙岩体贯

通过程中，裂纹总是寻找最容易的贯通路径扩展，即

贯通应力最小路径；在低围压下，裂纹的贯通和试件

整体的破坏，翼裂纹所占比例较大；同时翼裂纹有较

低的启动应力，并且较为稳定的扩展，因此更为容易

和其他次生裂纹搭接贯通。在高围压下，岩桥之间的

几何关系才会影响贯通模式，主要以次生共面或者次

生倾斜裂纹为主。 

（4）阶梯状滑移破裂面是由原始结构面和岩体破
坏而形成的裂纹共同组合而成的；破裂过程具有时空

性，破裂从坡体下部及表部开始，并由表及里，由下

及上地发展，具有明显的牵引特征；破裂的形成具有

明显的力学区别，即高应力区以剪破坏为主，低应力

区以拉破坏为主；结构面的空间位置和应力场共同决

定了破裂面的空间形态。 
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基于数字图像与数值计算的节理岩体锚固效应研究 
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摘  要：为了研究锚杆对裂隙岩体的加固作用，通过自主研发的数字图像相关（DIC）试验技术和离散元（DEM）数
值计算方法，对预置裂隙岩体试样锚固前后进行测试。从细观层次量化分析了加载过程中两类岩体（未锚固和锚固岩

体）裂隙的起裂、扩展等特征，对比了数字图像测量的位移场，应变场和裂隙张开度（COD）以及数值计算得到的裂
隙发育数量，区域分布和扩展方向。结果表明：基于 DIC 测量软件，可精确进行岩体非接触的无损测量，并且能够监
测出岩体锚固这种内部隐蔽的过程；加固岩体的锚杆与裂隙交叉位置出现应变集中成核现象，定量地说明了岩体加固

对裂隙的抑制作用；同时还得出岩体加固可以改变裂隙扩展类型和主裂隙发育方向。 
关键词：数字图像；离散裂隙网络；裂隙扩展；应变场；裂隙张开度 
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Anchorage behaviour of specimens containing a single fissure based on        
digital image correlation and numerical method 

CHONG Zhao-hui1, LI Xue-hua1, LU Jing-zheng1, ZHANG Ji2, LIANG Shun1 
(1. School of Mines, Key Laboratory of Deep Coal Resource Mining, Ministry of Education of China, China University of Mining & 

Technology, Xuzhou 221116, China; 2. China Academy of Engineering Physics, Beijing Computational Science Research Center, Beijing 

100084, China) 

Abstract: To investigate the reinforcement effects of specimens containing a single fissure, a digital image correlation (DIC) 

method and a discrete element method (DEM) which can be written in house are employed to compare the results of 

unreinforced and reinforced specimens. The crack initiation and propagation in two types of specimens (unreinforced and 

reinforced specimens) are quantitatively analyzed at the mesoscopic level. The displacement fields, strain fields and crack open 

displacements (COD) obtained by DIC and the crack number, distribution and propagation orientation obtained by DEM are 

compared. The results show that the DIC method can be used to conduct non-contact nondestructive measurements of rock 

mass precisely and monitor the internal hidden process like anchorage behavior. The reinforcement effects of specimens are 

illustrated in quantity since the concentration of strain nucleation is acquired at the cross of rock bolt and pre-fissure. The 

reinforcement can change the type of cracks and the orientation of the main fracture. 

Key words: digital image correlation; discrete fracture network; crack propagation; strain field; crack open displacement  

0  引    言 
锚杆（索）作为最有效，最经济的主动加固控制

裂隙岩体方法，应用十分普遍，并且取得了良好的效

益[1]，但是锚杆（索）对节理岩体裂隙扩展的控制是

一种较为隐蔽过程[2]，并且岩石的破坏往往在内部开

始起裂至逐步贯通，多条裂隙联合导致岩石最终失效，

裂隙扩展会严重影响岩石的强度和稳定性，因此，研

究锚固效应对裂隙岩体的控制作用具有重要的意义。 
大量的物理试验和数值计算对不同几何尺寸的裂

隙岩体进行了研究[3-5]，较为典型的成果有：文献[6]

通过单轴压缩试验总结出了不同种类裂隙岩体的破裂

模式；文献[7]得出多条裂隙与两条裂隙情况下岩石的
破坏模式很相近；文献[8]探究了张开裂隙和闭合裂隙
岩体的应力，峰值以及破坏类型等参数，发现两种类

型裂隙的结果几乎相同，差异只与裂隙的几何尺寸有

关。通过对以前成果的总结，发现对岩体锚固如何控
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制裂隙以及锚固前后的微观裂隙类型的研究很少。 
最近几年发展起来的数字图像相关方法（digital 

image correlation，DIC）是一种新型测量方法，与传
统的应变仪等仪器相比，该方法主要优点是可以进行

试样不接触的无损检测，并可以得到整个计算区域的

位移和应变，适应能力强[9]。国内外已经有诸多学者

应用此法进行了包括岩石的各类材料位移场和应变场

的测试，例如花岗岩[10]，红砂岩[11]，岩石相似材料[12]，

陶瓷[13]，金属[14]，环氧树脂胶[15]，玻璃聚酯[16]等。 
本文基于类岩材料，以 DIC方法作为试验监测手

段，应用自主开发的数字图像相关处理软件[17]，对两

类岩体研究区域的位移场和应变场进行分析，并对岩

体加载过程中 COD 进行对比研究，此外，为了分析
裂隙的类型和发育方向，采用二次开发的离散裂隙网

络（DFN）模块对两类岩体的裂隙扩展过程进行数值
仿真，结合物理试验，对比分析未锚固岩体和锚固岩

体的区别，得到锚杆加固裂隙岩体的细观力学机制。 

1  试验步骤 
1.1  数字图像相关（DIC）方法 

DIC方法是记录图像加载过程中的信息来识别岩
体表面位移以及应变的非接触测量方法，根据文献[18]

最初的理论方法，针对正态分布（针对散斑质量较差

的情况）和均匀分布（针对散斑质量较好的情况）两

种情况给出具体的分析，证明算法收敛的正确性和计

算速度的合理性，之后进行自主编程。该方法的基础

是根据岩石材料表面的图像斑点，识别需计算区域的

特定子集[19]，从而得出岩体的位移和应变。岩石材料

加载前后的图像关系见图 1。 

 

图 1 数字图像相关方法基本原理 

Fig. 1 Principle of DIC method 

假设点 P在试样监测表面的子集中变形前后的函
数分别为 ( , )if x y 和 ( , )ig x y′ ′ ，变形量为d( , )u v ，加载
变形前后图像的关系为 

 ( , ) ( , ) d( , )i ig x y f x y u v′ ′ = +  ， (1) 
 x x u′ = +   ，                (2) 
 y y v′ = +   。                (3) 

为了对比点 P变形前后的相似度，一般建立起图
像的相关性系数，通过相关系数最大值测量全局范围

的位移和应变，尽管该方法理论上可行，但是存在着

两个缺陷[20]：①位于岩石边界的点，进行计算时，一

般都包括除岩石以外的背景像素点，这样计算出的形

变是错误的；②对于岩体表面不连续的介质点，通过

数字图像相关方法计算出的形变存在着较大的误差。

因此，本文在进行区域选择时，只选取岩石中关注的

区域（ROI，如图 2）。 

 

图 2 数字图像相关方法试样测量区域 

Fig. 2 Measurement area of specimen by DIC 

由于存在上述两个缺陷，而且在数字图像相关方

法实际应用中，加载前后的图像亮度很有可能发生变

化，因此，必须对加载前后的图像设定一个相关准则，

来调节各种亮度的变化[19]，基于此考虑，建立了零均

值相关准则（ZNCC），零均值标准化方差准则
（ZNCCD）和系数方差准则（PSSDab）。 
零均值相关准则（ZNCC）的公式为 

ZNCC 2 2

( , ) ( , )

( , ) ( , )
i i

i i

f x y g x y
C

f x y g x y

′ ′⋅
=

′ ′⋅
∑

∑ ∑
 ， (4) 

式中， i if f f= − ， i ig g g= − ， f 为加载前图像的平
均值函数， g 为加载后图像的平均值函数。 

能消除尺寸效应和修正亮度的零均值标准化方差

准则（ZNCCD）的公式为 
2

ZNCCD 22

( , ) ( , )

( , )( , )
i i

ii

f x y g x yC
g x yf x y

 ′ ′ = −
 ′ ′ 

∑
∑∑

。 

衍生的系数方差准则（PSSDab）的公式为 
( )2

PPSDab ( , ) ( , )i iC af x y b g x y′ ′= + −∑ ， 
式中，目标子集的亮度变化系数 a和强度变化抵消系
数 b根据标准规范确定[20]。 
本文中的数字图像相关方法使用迭代最小平方

值（ILS）算法，通过迭代方法计算 ZNCCC 的峰值位置，
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确定某一图像子集中的位移矢量变化。因此，关注区

域（ROI）的位移变化即可确定，通过对位移微分即
可求得 ROI中的应变等参数。 
1.2  试样制作及试验 

（1）试样制作 
锚固节理岩体几何尺寸及主视图和左视图见图

3，本文采用的高强度河沙石膏的类岩石材料制作试
件，河沙∶石膏∶碳酸钙∶水=3.0∶1.0∶0.7∶0.43，
没有预置裂隙且不进行锚固的完整试样试验参数见

表 1。 

 

图 3 试样尺寸图 

Fig. 3 Sketches of specimen 

表 1 完整试样的试验参数 

Table 1 Experimental parameters of intact specimen 

试样尺寸

/mm×mm×mm 

应力峰值

/MPa 

弹性模量

/GPa 
泊松比 

80×80×160 23.97 4.25 0.21~0.24 

对于锚杆材料的选择，一些研究者应用玻璃纤维

棒（GFRP）和细铁丝作为支护材料。然而，这些材
料不具有抗剪作用，为了使锚杆相似材料具有抗剪性

能，本文确定聚甲醛棒（POMB）作为锚杆材料，POMB
的力学参数见表 2。 

表 2 试验中聚甲醛棒力学参数 

Table 2 Mechanical behaviour of POMB used in specimens 

测量参数 测量数据 
拉伸强度/MPa 50~60.8 
剪切强度/MPa 35~48 
杨氏模量/MPa 200~260 
弯曲模量/MPa 170~210 
延伸率/% >24 

为了研究锚杆材料对裂隙岩体的影响，本试验设

计的裂隙角α =45°，裂隙的长度和深度保持不变，
锚固分为无锚和锚固角β =0°，15°，30°，45°五
种。具体尺寸及标注见图 3。裂隙通过 3 mm厚、120 
mm长和 56 mm宽的云母片在制作试样时提前预置。
制作完成待晾干的试样见图 4。待试样晾干后，在试
样表面进行喷涂黑白两种颜色散斑颗粒处理。 

图 4 试样制作完成待晾干图 

Fig. 4 Airing process of physical specimens 

（2）试验过程 
本试验采用的数字图像相关方法设备示意见图

5，试验设备由应力应变采集系统，图像采集系统和
软件分析系统组成。应力应变采集系统采用的是

CMTS5305伺服试验机，采用位移加载控制，加载速
率为 0.2 mm/min；图像采集系统采用高分辨率单反摄
像机进行无间隔采集；软件分析系统通过数字图像相

关分析计算程序测试系统进行分析，求得不同时期的

位移场，应变场以及应变增量等参数。 

图 5 数字图像相关方法设备示意图 

Fig. 5 Schematic diagram of equipment for DIC 

1.3  裂隙张开度（COD）计算方法 

通过 DIC 方法得到的岩体表面的位移场和应变
场，可以识别岩体表面裂隙的起裂和传播特征，本文

采用 COD 来定量揭示未锚固岩体和锚固岩体的裂隙
演化规律。如图 6所示，以裂隙 A端为原点，建立直
角坐标系，在 i=0 mm附近可以观测出，裂隙左右出
现跳跃，致使出现严重的非连续位移，称之为 COD。 

2  试验结果分析 
本文以预置裂隙角为 45°的未锚固试样和锚固

角度为 45°两种类岩体为例，分别进行应变场的和裂
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隙张开度分析。 

图 6 裂隙张开度计算图 

Fig. 6 COD obtained by displacement fields 

（1）应变场分析 
试验加载过程的应力–应变曲线见图 7，根据试

验中加载曲线的特点和试验全过程中采集的散斑图

像，分别在两种曲线上选取了 6个典型时刻进行标记，
图 8，9给出的不同时刻的未锚固和锚固裂隙岩体垂直
应变场的演化图像。 

为了准确的对比两种类型的岩体试样在加载过程

中的裂隙的起裂、扩展和联合的演化过程，将两种应

力–应变曲线划分为 4个阶段（见图 7中Ⅰ，Ⅱ，Ⅲ
和Ⅳ），根据图 7～9表明，在加载第 I阶段，岩体是
否锚固对应力应变–曲线几乎没有影响，由于类岩体

内初始的空洞裂隙在压力作用下闭合，两种应力–应

变曲线呈现凹函数的现象，a-1 和 b-1 的 ROI 应变图
像没有出现集中现象，应变几乎平均分布在两种岩体

的整个图像中。 
随着载荷继续增加，进入第Ⅱ阶段，应变的集中

现象基本出现在两种岩体的尖端位置（如图 8a-2 的
AA区域和图 9b-2的 BB区域）。如果不通过数字图像
相关方法进行计算，仅通过图片则不能观察到裂隙的

产生，但是试件表面整体并没有出现明显的新生裂隙，

由此说明当载荷达到岩体应力峰值的 50%左右时，裂
隙对应力–应变曲线的整体分布情况没有太大的影

响。当载荷增加到 a-3 和 b-3 时，应变场的局部发生
很大变化，应变增长率也迅速增加，最大应变 AA 和
BB处由最初的裂隙尖端迅速向边界传播，同时，岩体
的另外一端（如图 9b-3的 DD区域）出现应变集中现
象。在此阶段，由于锚杆锚固在岩体内部，通过直接

观察并不能观测出锚杆的锚固效应，但是通过数字图

像相关方法则可以形象地展示。在锚固岩体与裂隙交

叉的位置上部（b-2CC区域），锚杆为抑制裂隙的滑移，
出现了应变集中的成核现象，产生了抵抗载荷的应变

成核区域，从而使得在同等条件下，锚固岩体的应力

大于未锚固岩体的峰值应力。 

图 7 轴向应力–应变加载曲线 

Fig. 7 Axial stress-strain curves 

当裂隙发展到一定程度后（第Ⅲ阶段），已发育的

裂隙传播速度较为缓慢，说明岩体试样整体应力重新

分布，形成一定的有效抗力，使得试样能够继续承载。

但是在图 8a-4的 EE和 FF区域，出现了新的裂隙起
裂点，此时岩体内部储存应变能，为下一步岩体试样

损伤断裂储存能量。当到达两种岩体的应力峰值时（见

图 8a-5 未锚固岩体 4.25 MPa、b-5 锚固岩体 8.52 
MPa），锚固岩体的承载能力远高于未锚固的岩体，应
变能不断释放。在锚固岩体中，锚杆与裂隙交叉位置

应变集中局部带成核现象扩展达到了峰值。 
在第Ⅳ加载阶段，随着载荷不断增加，应变集中

局部化带增加不明显（见图 8a-6和图 9b-6）。此时，
无论岩体是否锚固，既定的抗力均已无法继续承载，

所施加在岩体的载荷不断降低，出现塑性软化阶段，

岩体试样在很短时间内，出现整体性破坏，载荷亦出

现陡降的现象。 
值得注意的是，通过数字图像相关方法计算出的

应变场，不仅能观察到岩体裂隙的起裂、传播和联合

的全过程，更重要的是，能将锚固岩体的抵抗裂隙滑

移的应变成核现象形象地计算出来，将岩体试样的锚

固行为定量地呈现出来。 
（2）裂隙张开度（COD）分析 
为了定量说明锚杆对岩体的作用，根据 1.3 节设

定的 COD 计算方法分别对两种岩体进行分析。见图
10，坐标系的设定与图 6中的情况一致，横坐标为沿
y 轴方向与裂隙尖端的垂直距离，纵坐标为图 7 中 6 
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图 8 未锚固裂隙岩体 ROI垂直应变分布图 

Fig. 8 Distribution of vertical strain fields in ROI of unreinforced specimens 

 

图 9 锚固裂隙岩体 ROI垂直应变分布图 

Fig. 9 Distribution of vertical strain fields in ROI of reinforced specimens 

个典型加载时刻的 COD。 
无论岩体是否锚固，岩体的 COD 在不同时刻都

呈现出直线函数的变化，所拟合的函数见图 10，拟合
度都在 98%以上。 

图 10 两种岩体 COD的计算结果 

Fig. 10 Calculated results of COD of two specimens 

当载荷达到应力峰值的 50%以前，两种岩体的
COD相差不大，随着载荷继续增加，锚固岩体在不同
加载时刻远远大于未锚固岩体的斜率，由此可以说明，

当载荷超过裂隙起裂的阈值时，未锚固岩体裂隙开始

起裂和传播；在锚固岩体加载的开始阶段，由于载荷

较小，岩体自身有一定承载能力，锚杆未能发挥锚固

作用，当载荷达到裂隙起裂的阀值和传播的阀值时，

由于锚杆的锚固作用，不但抑制了裂隙左右的岩体滑

移，同样有效减少了裂隙的起裂程度和传播速度，提

高了裂隙岩体的承载能力。在两种岩体应力峰值时刻，

锚固岩体的应力峰值提高 3～4 MPa 以上，锚固岩体
在裂隙尖端抑制 COD达到 130 um以上，在峰后阶段，
两种岩体都迅速失效，失去了承载能力，COD与峰值
时刻相差较小。 

3  数值计算 
为了进一步判断锚固前后宏观和细观裂隙的种

类，本研究采用离散元软件 PFC进行数值计算，根据
离散元拉破坏和剪破坏的准则[21]，二次开发离散裂隙

网络（DFN）程序，实现拉破坏和剪破坏的判断，并
进行微观裂隙随时间步变化的计数、定位和方向的统

计，反映出裂纹扩展的状态。 
3.1  建模与计算 

为确认数值仿真和物理试验结果一致性，本文采
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用的数值计算几何尺寸为（W×H= 80 mm×160 mm），
预置裂隙的长度和角度均与物理试验相同。虽然在软

件手册中给出了刚度，内聚力以及内摩擦角等参数的

计算公式，但是目前还没有固定的理论来校正用于仿

真的微观参数（例如：试样的峰值强度，弹性模量以

及失效模式）。因此，为了确定本研究中模型的微观参

数，通过建立试错法建立宏观力学行为和微观参数之

间的关系，校正过程如下，首先根据表 1进行完整试
样的参数校正，其次根据裂隙试样进行裂隙参数试样

的校正。校正后的微观参数见表 3，4，图 11 为数值
计算示意图。 

表 3 校正后完整试样的微观参数 

Table 3 Micro-parameters used for intact specimen after  

.calibration 

微观参数 数值 

颗粒的杨氏模量/GPa 3.52 

平行黏结的杨氏模量/GPa 3.52 

颗粒法向刚度与剪切刚度的比值 1.0 

平行黏结法向刚度与剪切刚度的比值 1.0 

摩擦系数 0.45 

平行黏结半径乘数 1.0 

平行黏结平均拉伸强度/MPa 15.2 

平行黏结平均内聚力/MPa 10.5 
表 4 校正后裂隙部分的微观参数 

Table 4 Micro-parameters used for fissure after calibration 

微观参数 数值 

裂隙颗粒的摩擦系数 0.1 

裂隙颗粒法向刚度/(N·m-1) 6.8×104 

裂隙颗粒剪切刚度/(N·m-1) 3.2×104 

裂隙颗粒法向黏结强度/MPa 0 

裂隙颗粒切向黏结强度/MPa 0 

图 11 数值计算示意图 

Fig. 11 Sketch of numerical model 

颗粒之间采用的是平行黏结模型，由于这种模型

的微观破裂会导致宏观参数（剪切模量和弹性模量等）

的降低，在数值计算中，更类似于煤岩体的模拟。预

置裂隙目前使用的方法分为张开裂隙和闭合裂隙[8]，

本文采用的是闭合方式作为预置裂隙。 
此外，为模拟单轴压缩过程，模拟上下边界各设

置一个墙体，模型下边界保持固定不变，上边界的加

载速率设定为 0.2 m/s，根据文献[22]证明，此加载速
率对裂隙扩展几乎无影响。 
3.2  数值计算分析 

图 12，13 分别是两种岩体加载到峰后应力 35%
时裂隙发育的数目，由图 12，13可知：①未锚固岩体
的微观剪切裂隙数目远远大于拉伸裂隙，而锚固岩体

的微观拉伸裂隙和剪切裂隙产生时间和数量相差不

大；②未锚固岩体的裂隙产生时间远远早于锚固岩体，

尤其是微观剪切裂隙，由此说明，未锚固岩体更易受

到剪切破坏，且一直持续到整个岩体完全失效。 

图 12 未锚固岩体不同种类裂隙数量 

Fig. 12 Number of different cracks of unreinforced specimens 

图 13 锚固岩体不同种类裂隙数量 

Fig. 13 Number of different cracks of reinforced specimens 

图 14，15是试样在单轴压缩下的裂隙扩展过程，
图中标识与图 12，13中相对应，红色代表拉伸裂隙，
蓝色代表剪切裂隙，绿色为预置裂隙，紫色为锚杆，

由图 14 可知，未锚固岩体起裂时（应力峰值 57%，
点 A-1）仅有剪切裂隙，随后裂隙向左右边界发展，
直到达到峰值的 78%（点 A-3），拉伸裂隙才开始发育，
随后裂隙继续向左右边界呈指数形式增加，完全失效

时（点 A-6），试样整体呈现沿着裂隙滑移错动的剪切
破坏。
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图 14 未锚固岩体裂纹扩展过程 

Fig. 14 Crack propagation process of unreinforced specimens 

 

图 15 锚固岩体裂纹扩展过程 

Fig. 15 Crack propagation process of reinforced specimens 

 

图 16 两种岩体微观裂隙方向 

Fig. 16 Micro-crack orientation of two specimens 

通过图 15可知，裂隙在起裂时（应力峰值 61%，
点 B-1）就同时存在拉伸和剪切两种裂隙，随着载荷
继续增加，裂隙向上下边界发育，在达到应力峰值的

84%时（点 B-3），预置裂隙上端形成另外一条以拉伸
破坏为主的翼裂隙，且向试样左侧发育，完全失效时

（点 B-3），试样呈现以拉伸和剪切并存的混合破坏，
其中，拉伸裂隙控制着主要裂纹的扩展方向，剪切裂

隙是在主要裂隙的基础上分支产生的。 
图 16 是两种岩体在完全失效时，微观裂隙的方

向，以图 3中 x轴正向为 0°基准线，由 16（a）可知，
未锚固岩体的拉伸裂隙很少，而且分布几乎相同，各

个方向的拉伸裂隙数目局部超过 30，而剪切裂隙的方
向以 90°为对称轴，裂隙左右呈现对称形态，尤其以
50°～60°，120°～130°裂隙最多，与文献[23]中
所计算的裂隙最发育时方向角一致。由 16（b）可知，
锚固岩体的拉伸裂隙和剪切裂隙在数目和方向都大致

相同，而且也呈现对称分布。 

4  结果对比讨论 
本文以 45°预置裂隙的类岩材料为例，进行锚固

前后的对比分析，通过 DIC方法处理和 DEM计算，
从应力场，应变场，裂隙张开度，裂隙扩展数目，分
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布区域和扩展方向进行了对比分析，图 17，18中展示
了不同方法测试裂隙岩体锚固前后的破坏形态图。 
通过物理试验和数值计算的结果，可以观测破坏

形态基本一致。然而值得注意的一点，就裂隙扩展的

时间阶段而言，通过物理试验 DIC方法得到的裂隙起
裂和迅速扩展（指数形式）的阀值比数值计算在一定

程度上要小，但是整体趋势以及应力峰值大致相同的，

数值计算对岩石力学特性真实仿真有待于进一步的修

正和完善，鉴于物理试验是基于 DIC的精细测量，相
对而言比较真实可信，可为后续的离散元数值计算的

方法改进提供较好的参考。 

 

图 17 未锚固试样破坏形态对比分析 

Fig. 17 Comparison of failure modes of unreinforced specimens 

 

图 18 锚固试样破坏形态对比分析 

Fig. 18 Comparison of failure modes of reinforced specimens 

除此之外，锚固角α 变化对于裂隙岩体强度的提
高也不尽相同，在α <60°时，强度提高较大。但锚
固岩体均以剪混合破坏为主，这是在所有锚固试样中

所观察到的。 

5  结    论 
本文基于数字图像相关（DIC）方法和离散元数

值计算（DEM）研究了含有预置裂隙岩体的锚固效应，
通过单轴压缩下，对两种岩体应力场，应变场，裂隙

张开度，裂隙扩展数目，分布区域和扩展方向的对比

分析，得出以下结论： 
（1）采用自主研发的基于 DIC 测量程序，对试

验过程中进行了非接触的无损监测，可精确到微米级

对裂隙的起裂和扩展趋势进行观测，更重要的是形象

直观地展现了DIC方法对锚固这种内部隐蔽过程的监
测。为今后类似于锚固这种隐蔽性质岩石力学试验的

监测提供了良好的途径。 
（2）通过 DIC 方法监测的位移场和应变场， 

COD等参数，观测到锚固岩体的锚杆与裂隙角交叉位
置出现应变集中成核现象，说明了锚固不仅对裂隙岩

体的应力有一定的提高，而且还形象地展示了锚杆对

裂隙的抑制作用。 
（3）对于预置裂隙为 45°的试样，通过数值计

算分析了裂隙扩展类型，发现未锚固岩体从剪切破坏

为主过渡到锚固岩体拉剪混合破坏为主，显示锚固行

为可以改变裂隙破坏类型和主要裂隙的发育方向。 
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摘  要：针对盾构隧道开挖面稳定的极限支护压力，通过理论计算与现场实测的对比分析，提出了不同地层隧道上覆
土压力的计算原则，将条分法的思想引入盾构开挖面的稳定性分析，导出了开挖面稳定的极限状态方程，据此可求得

盾构隧道开挖面稳定的极限支护压力。最后，结合具体的工程实践，将前述理论和方法应用于临界滑动面的搜索和极

限支护压力的计算。上述研究成果对于指导盾构隧道的设计与施工具有重要的作用。 
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Limit support pressure at excavation face of shield tunnels 
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Tongji University, Shanghai 200092, China) 

Abstract: According to the limit support pressure at excavation face of shield tunnels, the principles for calculating the covered 

earth pressure of tunnels in different strata are proposed by comparing the theoretical calculation with the field measurement, 

and the limit state equation for excavation face stability is deduced by using the slice method to analyze the excavation face 

stability of shield tunnels. Hereby, the limit support pressure at excavation face of shield tunnel can be solved. Finally, based on 

the specific engineering practice, the aforementioned theories and methods are used in searching the critical sliding surface and 

calculating the limit support pressure. The research results are important in guiding the design and construction of shield 

tunnels. 

Key words: shield tunnel; excavation face stability; overburden earth pressure; limit support pressure 

0  引    言 
目前，国内外一些学者通过采用理论分析法对盾构

隧道开挖面极限支护压力进行了研究[1-12]。通过深入分析

这些学者的研究可以发现：极限分析法没有考虑渗透力、

土拱效应对盾构开挖面稳定性的影响，得出的开挖面极

限支护压力偏大，计算中事先假定的边界也与实际有出

入，故其在盾构隧道开挖面极限支护压力分析中的应用

有待进一步完善；极限平衡法虽然可以考虑地下水的渗

透作用，也具有计算简便的优势，但其计算结果与现场

实际相差较大，因此有必要针对盾构隧道开挖面极限支

护压力进行深入研究。 

1  盾构隧道上覆土压力的确定 
盾构隧道通常具有一定的埋深，施工时刀盘的切

削开挖易引起地层的应力释放，进而导致隧道上方部

分土体发生下移，由于土颗粒间的相互错动会产生应

力传递，因而隧道上方的周围土体会对下移的土体产

生一定的制约作用，这使得隧道上覆土压力要小于地

层的原始应力，国内外的相关模型试验也证明了这一

点[13-14]。 
日本规范规定，如果覆土厚度小于隧道外径，一

般不考虑地基的拱效应，按全覆土理论计算上覆土压

力较为妥当；如果覆土厚度大于隧道的外径，地基产

生拱效应的可能性比较大，可以考虑在计算时采用太

沙基松动土压力理论[15]。 
─────── 
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1.1  隧道上覆土压力的计算理论 

在盾构施工过程中，开挖面前方滑动土体所受的

上覆土压力的计算理论主要有以下两种。 
（1）全覆土理论 
全覆土理论认为地层某一深度处的垂直土压力等

于上覆土重与地表荷载之和，即 

v 0 i ip hσ γ= + ∑   ，         (1) 

式中， vσ 为垂直土压力（kPa）， 0p 为地表荷载（kPa），

iγ 为第 i层土的重度（kN/m3）， ih为第 i层土的厚度
（m）。 
全覆土理论没有考虑土体间应力的传递，故适用

于软弱浅埋地层，而当土质较硬或埋深较大时，便不

再适用。 
（2）太沙基松动土压力理论 
太沙基松动土压力理论[16]认为隧洞在开挖以后，

顶部土体由于重力作用而向下滑动，在隧洞两侧至地

面形成了两个剪切面。 
太沙基松动土压力理论假定的滑动体为一竖直土

条，其宽度为 2B，当该理论用于分析圆形盾构隧道断
面时，土条宽度可按下式进行计算： 

πtan
8 4

RB
ϕ

=
 + 
 

  ，          (2) 

式中，R为隧道半径（m），ϕ为土的内摩擦角（°）。 

图 1 均质土层太沙基松动土压力计算模型 

Fig. 1 Terzaghi's model for loose earth pressure in homogeneous  

.stratum 

若土质均匀，太沙基松动土压力的计算模型如图

1 所示，取滑动土体任意深度 z处某一微小单元，建
立垂直方向力的平衡方程： 

v v v2 2 d 2 ( d ) 2 dB B z B c zσ γ σ σ+ = + + + v2 d tanK zσ ϕ⋅ 。       
(3) 

由图可见，当 0z = 时， v 0Pσ = ，代入式（3）积
分，可得均质土太沙基松动土压力计算公式： 

tan / tan /
v 0

( / ) (1 e ) e
tan

K z B K z BB c B P
K

ϕ ϕγ
σ

ϕ
− ⋅ − ⋅−

= − + ，(4) 

式中， vσ 为垂直土压力（kPa），B为土条宽度的一半
（m），γ 为土的重度（kN/m3），c为土的黏聚力（kPa），
ϕ为土的内摩擦角（°），K为土的侧压力系数，z为
土体深度（m）， 0P 为地表荷载（kPa）。 

图 2 成层土中太沙基松动土压力计算模型 

Fig. 2 Terzaghi's model for loose earth pressure in layered stratum 

若土质成层，太沙基松动土压力的计算模型如图

2所示，可假定土层 i与土层 1i + 之间的相互作用力为

iP，把上部土层作用力当超载考虑，隧道顶部土层 1
处的土压力： 

1 1 1 1tan / tan /1 1
v 1

1

( / )
(1 e ) e

tan
K z B K z BB c B P

K
ϕ ϕγ

σ
ϕ

− ⋅ − ⋅−
= − +  。 (5) 

同理，可得土层间的相互作用力： 
2 2 2 2tan / tan /2 2

1 2
2

( / )
(1 e ) e

tan
K z B K z BB c BP P

K
ϕ ϕγ

ϕ
− ⋅ − ⋅−

= − +  ， (6) 

tan / tan /
1

( / )
(1 e ) e

tan
i i i iK z B K z Bi i

i i
i

B c BP P
K

ϕ ϕγ
ϕ

− ⋅ − ⋅
+

−
= − +  ， (7) 

tan / tan /
0

( / )
(1 e ) e

tan
n n n nK z B K z Bn n

n
n

B c BP P
K

ϕ ϕγ
ϕ

− ⋅ − ⋅−
= − + 。(8) 

联立式（5）～（9），并进行迭代，可得成层土太
沙基松动土压力计算公式： 

1 1tan / tan /1 1
v 0

1 1

( / )
e (1 e )

tan
k k

n
K z B K z B

k

B c Bp
K

ϕ ϕγ
σ

ϕ
− ⋅ − ⋅

=

−
= + − +∏  

1
tan /tan /

2 1

( / )
(1 e ) e

tan
j ji i

in
K z BK z Bi i

i ji

B c B
K

ϕϕγ
ϕ

−
− ⋅− ⋅

= =

−
−∑ ∏  ， (9) 

式中， iγ 为第 i层土的重度（kN/m3）， ic 为第 i层土的
黏聚力（kPa）， iϕ 为第 i层土的内摩擦角（º）， iz 为
第 i层土的深度（m）。 
总的来说，太沙基松动土压力理论考虑了隧洞尺

寸、埋深、土的黏聚力及内摩擦角对土体稳定性的影

响，对可能产生拱效应的地层较为适用。 
1.2  隧道上覆土压力的计算原则 

为解决隧道上覆土压力计算理论的实际应用问

题，需将全覆土理论计算值、太沙基松动土压力理论

计算值与现场实测值进行对比分析。 



1236                         岩  土  工  程  学  报                                    2017年 

深圳某地铁区间盾构隧道 192环附近地层自上而
下依次为①7压实填土、①4填块石、②4含有机质砂、

④1黏土、④8细砂、④11砾砂、⑦2-2硬塑状砂质黏性

土和⑨2-1 强风化片麻状混合花岗岩（砂土状），各地

层的物理力学性质见表 1，具体地质断面如图 3所示。 
表 1 192环附近地层物理力学性质 

Table 1 Physical and mechanical properties of soil strata at  

position of ring No. 192 

地层 
厚度 

/m 

重度 

/(kN·m-3) 

黏聚力 

/kPa 

内摩擦角 

/(°) 

①7 2.2 19.0 5 15 

①4 3.9 20.5 0 35 

②4 2.0 20.3 0 18 

④1 1.6 19.4 30 8 

④8 1.0 19.8 0 23 

④11 4.1 19.2 0 35 

⑦2-2 1.5 19.0 25 22.5 

⑨2-1 1.3 20.7 35 26.5 

 

图 3 192环附近地层地质断面 

Fig. 3 Geological formation section near ring No.192 

将在此地层实测所得的上覆土压力与由全覆土理

论、太沙基松动土压力理论分别计算所得的上覆土压

力进行对比，结果如图 4所示。 

 

图 4 192环附近地层上覆土压力 

Fig. 4 Overburden pressures acting on ring No. 192 

由图 4可以看出，在砂性土居多的地层中，当覆

土厚度在 1～2倍隧道外径时，采用全覆土理论计算所
得的上覆土压力要比实测所得的偏大约 30%～40%，
而采用太沙基松动土压力理论计算所得的上覆土压力

却与实测值吻合的较好，平均误差在 5%以内；当覆
土厚度在 2～3倍隧道外径时，采用太沙基松动土压力
理论计算所得的上覆土压力与实测值相比虽然偏小，

但纵观其变化趋势，与实测值基本一致，这仍比采用

全覆土理论计算所得的上覆土压力合理。因此，在砂

性土居多的地层，当覆土厚度在 1～2倍隧道外径时，
应该采用太沙基松动土压力理论计算上覆土压力，当

覆土厚度在 2～3倍隧道外径时，建议也采用太沙基松
动土压力理论计算上覆土压力。 
深圳某地铁区间盾构隧道 1160 环附近地层自上

而下依次为①7压实填土、①6杂填土、⑦2-1可塑状砂

质黏性土、⑦2-2硬塑状砂质黏性土、⑦3-2硬塑状粉质

黏性土和⑨1全风化片麻状混合花岗岩，其中，黏性土

厚度约占地层厚度的 79%，硬塑状黏性土约占黏性土
的 77%，各地层的物理力学性质见表 2，具体地质断
面如图 5所示。 

表 2 1160环附近地层物理力学性质 

Table 2 Physical and mechanical properties of soil strata at  

position of ring No. 1160 

地层 
厚度 

/m 

重度

/(kN·m-3) 

黏聚力 

/kPa 

内摩擦角 

/(°) 

①7 1.8 19.0 5 15 

①6 5.1 18.5 0 15 

⑦2-1 2.6 18.8 23 21 

⑦2-2 0.5 19.4 25 23 

⑦3-2 7.7 18.7 28 21 

⑨1 6.6 20.0 30 24 

 

图 5 1160环附近地层地质断面 

Fig. 5 Geological formation section near ring No. 1160 

将在此地层实测所得的上覆土压力与由全覆土理

论、太沙基松动土压力理论分别计算所得的上覆土压
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力进行对比，结果如图 6所示。 

 

图 6 1160环附近地层上覆土压力 

Fig. 6 Overburden pressure acting on ring No.1160 

由图 6可以看出，在黏性土居多的地层中，当覆
土厚度小于 1.5 倍隧道外径时，采用全覆土理论计算
所得的上覆土压力要比采用太沙基松动土压力理论计

算所得的上覆土压力更接近实测值；当覆土厚度在

1.5～3.5 倍隧道外径时，采用太沙基松动土压力理论
计算所得的上覆土压力比采用全覆土理论计算所得的

上覆土压力更接近实测值。可见，在黏性土居多的地

层，当覆土厚度小于 1.5 倍隧道外径时，应该采用全
覆土理论计算上覆土压力，当覆土厚度在 1.5～3.5倍
隧道外径时，应该采用太沙基松动土压力理论计算上

覆土压力。 
日本规范建议，在砂性土中，当覆土厚度大于 1～

2 倍隧道外径时，多采用松弛土压力；在黏性土中，
若是硬质黏土，当覆土厚度大于 1～2倍隧道外径时，
多采用松弛土压力，若是软质黏土，常将全覆土重量

作为土压力考虑[15]。 
根据以上理论计算与现场实测的对比分析，并结

合日本规范建议，现提出各地层隧道上覆土压力的计

算原则，具体见表 3。 
表 3 各地层隧道上覆土压力的计算原则 

Table 3 Calculation principles for overburden pressures of  

different soil strata 
计算理论 

地层 
全覆土理论 太沙基松动土压力

理论 
砂性土 H h<  H h>  
硬质黏土

（ 8N≥ ） 1.5H D≤  1.5H D>  
黏性土 

软质黏土

（ 8N < ） H∀  — 

注：H为隧道覆土厚度（m），h为太沙基成拱高度（m），D为

隧道外径（m），N为标贯击数（击/30 cm），∀代表任意，—

代表不选用。 

2  盾构隧道开挖面极限支护压力分析 
2.1  极限状态方程的建立 

模型试验和数值模拟虽然有助于揭示盾构开挖面

失稳破坏的内在机理，但不好直接用于实际工程，理

论计算则不然。盾构开挖面稳定的理论分析方法主要

有两类：一类是极限分析法，另一类是极限平衡法。

极限分析法求解过程较为繁琐，难以用于实际工程，

而极限平衡法简单明了，得到了广泛应用。 
费兰纽斯[17]、赵成刚等[18]基于极限平衡理论提出

了条分法，该法将滑动体分成若干个垂直土条，把土

条视为刚体，分别计算各土条上的力对滑弧中心的滑

动力矩和抗滑力矩，进而求解土体稳定的安全系数。 
条分法具体分为瑞典条分法、简化毕肖普条分法、

普遍条分法等多种，其中，简化毕肖普条分法以计算

不是很复杂，但精度却较高而广泛应用于实际工程，

现将其思想引入盾构开挖面的稳定性分析中。 
假定盾构开挖面前方土体失稳的滑动面是圆弧

面，土条之间只有法向力而无切向力，且各土条底部

滑动面上的抗滑安全系数均相同，都等于整个滑动面

上的平均安全系数。据盾构开挖面的失稳破坏形态，

建立圆弧条分几何模型，如图 7所示。 

 

图 7 圆弧条分几何模型 

Fig. 7 Geometry of circular slice 

任取一土条 i分析其受力，设土条高度为 ih，宽
度为 ib ，滑动面弧长为 il ，土条的自重力为 WiF ，土条

底面的切向抗剪力为 TiF 、法向反力为 NiF ，土条侧面

的法向力为 hiF 和 h( 1)iF + 、切向力为 viF 和 v( 1)iF + ，令

v v( 1) vi i iF F F+∆ = − 。 
据莫尔库仑强度理论知，在极限状态下，任意土

条 i的滑动面上的抗滑力为 
T N tanfi i i i iF c l F ϕ= +   。     (11) 

则 TiF 与 TfiF 之间必有： 
T N

T
s s

tan
= fi i i i i

i

F c l FF
K K

ϕ+
=   ，   (12) 

式中， sK 为安全系数。 
在极限条件下，土条应当满足静力平衡条件，故

有 
v W v T Nsin cos 0i i i i i i ib F F F Fσ θ θ+ + ∆ − − =  。 (13) 

将式（12）代入式（13）可得 



1238                         岩  土  工  程  学  报                                    2017年 

s v W v
N

s

( ) sin
=

cos tan sin
i i i i i i

i
i i i

K b F F c lF
K

σ θ
θ ϕ θ

+ + ∆ −
+

 。 (14) 

令
s

tan
cos sini

i i im
K

ϕ
θ θ= + ，则式（14）可写为 

v W v
s

N

sin

=

i i i
i i i

i
i

c lb F F
KF

m

θ
σ + + ∆ −

 。 (15) 

在极限状态下，整个滑动体对圆心应当满足力矩

平衡条件。此时，相邻土条之间侧壁上的切向或法向

作用力由于大小相等方向相反，故对圆心的力矩将相

互抵消，各土条滑动面上的法向合力的作用线通过圆

心，故也不产生力矩，因此有： 

v W T T
1 1

( ) sin 0
n n

i i i i
i i

b F R F R DLσ θ σ
= =

+ − − =∑ ∑  ，(16) 

式中，R为圆弧的半径， L为圆心到盾构中心线的距
离， Tσ 为盾构开挖面稳定的极限支护压力，D为盾构
的直径。 
将式（15）代入式（12），而后再代入式（16）可

得 

v W v
1

s

v W T
1

1 [ ( ) tan ]

( )sin

n

i i i i i i
i i

n

i i i
i

c b b F F
mK

DLb F
R

σ ϕ

σ θ σ

=

=

+ + + ∆
=

+ −

∑

∑
 ， (17) 

式中，
s

tan
cos sini

i i im
K

ϕ
θ θ= + 。 

不难看出，式（17）中 viF∆ 仍是未知数，为使问

题得到简化，令 v =0iF∆ ，毕肖普已经证明，这种简化

对安全系数 sK 的影响在 1%左右，而且在分条时土条
宽度越小，这种影响就越小，完全可满足工程设计的

精度要求，故式（17）可写为 

v W
1

s

v T
1

1 [ ( ) tan ]

( )sin

n

i i i i i
i i

n

i Wi i
i

c b b F
mK

DLb F
R

σ ϕ

σ θ σ

=

=

+ +
=

+ −

∑

∑
 。 (18) 

式（18）的 im 包含了安全系数 sK ，故由式（18）
不能直接计算出 sK ，而需要采用试算的方法，迭代求
解 sK 值，求解的基本过程为：先假定 s =1.0K ，然后

计算出 im 值，代入式（18），求解安全系数 sK ′，若 sK ′

不等于 1.0，则用计算的 sK ′计算新的 im 值，代入式
（18），再次求解安全系数 sK ′′，看 sK ′′与 sK ′是否接近，
如此反复迭代计算，直至前后两次计算的安全系数十

分接近，达到规定精度标准为止。 
当滑动体处于极限平衡状态时， s =1.0K ，这时，

盾构开挖面稳定的极限状态方程为 

v W v W
1 1

1 [ ( ) tan ] ( )sin
n n

i i i i i i i i
i ii

c b b F b F
m

σ ϕ σ θ
= =

+ + − + +∑ ∑

T 0DL
R

σ =   ，                (19) 

式中， cos tan sini i i im θ ϕ θ= + 。 
当盾构开挖面前方土体由多层土构成时，需对式

（12）、（19）作必要的修正： 
（1）若同一土条跨越多层土，计算其重量时应分

层取相应的高度和厚度，计算相应重量后叠加，如第 i
个土条包括 k层土，则有 

w 1 1 2 2( )i i i i i i ki kiF b h h hγ γ γ= + + ⋅ ⋅ ⋅ +   。 (20) 

（2）若计算滑动面上的抗剪强度，所用的土性参
数 c，ϕ应按土条滑动面所在的具体土层位置来选取
相应的数值，如当第 i个土条的滑动面在第m层内时，
则有 

tanTfi mi mi Ni miF c l F ϕ= +   。       (21) 

当第 i个土条的滑动面跨越m层土时，则有 
T 1 1 2 2( )fi i i i i mi miF c l c l c l= + + ⋅⋅ ⋅ + +  

N 1 2(tan tan tan )i i i miF ϕ ϕ ϕ+ + ⋅ ⋅ ⋅ +   。   (22) 

根据式（19），不难求出盾构隧道开挖面稳定的极
限支护压力。 
2.2  临界滑动面的搜索 

由于盾构开挖面的失稳滑动面假定的是圆弧面，

故可用固定模式搜索法进行搜索，具体搜索步骤如下： 
（1）假定盾构开挖面的失稳滑动面是圆弧面，A

点、B点为其下、上端点，且 A点为其必经点，如图
8所示。 

 

图 8 滑动面的搜索 

Fig. 8 Search for sliding surface 

（2）在失稳滑动体的顶部，先确定上端点 B的
搜索区域 1[ , ]nB B ，再确定搜索中心点 iB ，然后四等分
搜索区域。 
（3）若上端点B在搜索中心点 iB 处，先在弦 iAB

的中垂线上确定圆心的搜索区域 1[ , ]nO O ，再采用二分

法，经过搜索，计算出最小安全系数 siK 。 
（4）若上端点B在四分点 ( 1) / 2iB + 、 ( ) / 2i nB + 处，同

理，计算出最小安全系数 s( 1) / 2iK + ， s( ) / 2i nK + 。 
（5）比较 iB ， ( 1) / 2iB + 及 ( ) / 2i nB + 处对应的最小安全



第 7期                     徐前卫，等. 盾构隧道开挖面极限支护压力研究 1239 

 

系数 siK ， s( 1) / 2iK + 及 s( ) / 2i nK + ，将其中最小的安全系数

对应的点作为新的搜索中心点，并将搜索半径取为原

搜索半径的一半，重复上述搜索过程，直到步长达到

给定精度。 
通过以上搜索步骤，即可确定出盾构开挖面前方

的最危险滑动面及相应的安全系数。 
2.3  工程实例 

深圳某地铁区间盾构隧道地层自上而下依次为 
①7压实填土、②1淤泥、⑦2-1可塑状砂质黏性土和⑦2-2

硬塑状砂质黏性土，隧道埋深约 16.5 m，水位埋深约
4.5 m，地层厚度及隧道位置如图 9所示，地层物理力
学性质见表 4。 

 

图 9 地层厚度及隧道位置 

Fig. 9 Thickness of strata and position of tunnel 

表 4 地层物理力学性质 

Table 4 Physical and mechanical properties of soil strata 

地层 
厚度 

/m 

重度 

/(kN·m-3) 

黏聚力 

/ kPa 

内摩擦角 

/(°) 

侧压力 

系数 

①7 4.5 19.0 16 29 0.47 

②1 4.0 16.6 14 13 0.72 

⑦2-1 9.7 18.9 35 22 0.43 

⑦2-2 4.3 19.5 41 24 0.39 

由于隧道上覆地层①7压实填土、②1淤泥及⑦2-1

可塑状砂质黏性土均属黏性土层，标贯击数 N依次为
8.7，1.8，14.6，也即隧道上覆地层标贯击数 N的加权
均值为 11.3，且隧道上覆地层厚度H 约为隧道外径D
的 2.75倍，故据表 3易知，隧道上覆土压力的计算应
采用太沙基松动土压力理论。 
根据式（10），并结合表 4可以算出，隧道上覆土

压力的值 vσ 为 174.39 kPa，根据 3.2所述盾构开挖面
失稳滑动面的搜索模式，以 1 nB B 为 x轴， 1B A为 y轴，
编制 MATLAB 搜索程序，求得的盾构开挖面极限支
护压力值为 52 kPa，临界滑动面圆心为（-55.42，
-34.49），临界滑动面如图 10所示。 

 

图 10 开挖面失稳时的临界滑动面 

Fig. 10 Critical sliding surface under instable excavation face  

3  结论与建议 
本文通过理论计算与现场实测相结合的方法，对

盾构隧道上覆土压力和开挖面极限支护压力计算开

展了研究，主要结论如下。 
（1）在砂性土居多的地层，当覆土厚度在 1~2

倍隧道外径或更高时，建议采用太沙基松动土压力理

论计算上覆土压力。 
（2）在黏性土居多的地层，当覆土厚度小于 1.5

倍隧道外径时，应该采用全覆土理论计算上覆土压

力；当覆土厚度在 1.5~3.5 倍隧道外径时，应该采用
太沙基松动土压力理论计算上覆土压力。 
（3）将条分法思想引入盾构开挖面稳定的极限

支护压力分析中，建立了开挖面稳定的极限状态方

程，提出了开挖面临界滑动面的搜索方法，据此可求

出盾构开挖面稳定的极限支护压力。 
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第三届地基处理和地基控制技术国际会议预告 

会议背景：地基处理和地基控制技术是目前岩土工程学科

的重要研究领域，我国长三角广泛分布的软基工程以及滨海地

区大规模的围海造地工程为地基处理和控制的理论和技术研

究提供了广阔的舞台，同时也促进着我国在相关研究和应用领

域赶超世界领先水平。本次会议旨在为了进一步加强各国在该

领域的学术交流与合作，促进地基处理和控制技术的理论研究

和工程应用，有效提升我国在地基处理领域中的学术地位及国

际影响力。 

主办单位：浙江工业大学。 

时间、会场：2017年 10月 27—10月 29日；地点：杭州

之江饭店。 

参会代表：会议主席 Cai Yuanqiang，Zhejiang University of 

Technology, China；国际评委委员会主席 Buddhima Indraratna，

University of Wollongong, Australia；本地组织委员会主席 Gong 

Xiaonan，Zhejiang University，China。 

本次会议境外参会代表多、来自全球各个地区，扩大了我

校的国际影响力。会议详细信息参见：www.icgi2017.org。

（会议组委会  供稿） 
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高心墙堆石坝坝基廊道受力特性研究 
冯  蕊，何蕴龙

*
，白新革 

(武汉大学水资源与水电工程科学国家重点实验室，湖北 武汉 430072) 

摘  要：在中国水资源最为丰富的西部地区，河床覆盖层厚达数十米甚至百米，一大批土石坝正在和将在这些大江大
河上建设。坝体心墙与坝基防渗墙多采用廊道这种结构型式进行连接，廊道受力条件复杂，是工程成败的关键，但是

有些已建工程却出现了廊道漏水的现象，廊道开裂和结构缝破坏成为亟待解决的问题。为了对廊道受力情况和开裂规

律有一个清楚的认识，分析总结了几个工程廊道的监测资料，同时基于混凝土非线性本构理论，建立有限元模型对廊

道进行了数值模拟。对监测结果和数值计算结果进行对比分析之后，探讨了廊道中的结构缝问题和廊道整体的受力规

律，指明了廊道中需要重点关注的易开裂部位，为廊道合理配筋提供了指导，同时为类似工程的决策提供参考。 
关键词：廊道；高堆石坝；监测资料分析；结构缝；裂缝 

中图分类号：TV641.1       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2017)07–1241–10 
作者简介：冯  蕊(1989– )，女，博士研究生，主要从事水工结构设计工作。E-mail: medago@qq.com。 

 Stress characteristics of foundation gallery of high core wall rockfill dam  

 FENG Rui, HE Yun-long, BAI Xin-ge 
(State Key Lab of Water Resources and Hydropower Engineering Science, Wuhan University, Wuhan 430072, China) 

Abstract: There are deep overburdens, tens to hundreds of meters thick, on riverbeds in western China where many rockfill 

dams are under construction or will be built. A concrete cut-off wall is always constructed in the overburden beneath high 

rockfill dam to control the seepage through dam foundation, and a gallery is usually built to connect the cut-off wall with the 

earth or asphalt concrete core within the dam. Since the foundation gallery is under complicated condition, fracture and leakage 

are found in the galleries of some rockfill dams in operation, which endangers the safety of dams to a certain extent. In order to 

study the cracking laws and stress states of the foundation gallery, the monitoring data of several galleries of rockfill dams with 

earth or asphalt concrete cores are analyzed. One of the galleries is calculated by using the finite element method, and the dam 

construction and water impounding processes are simulated. The nonlinear elastic model is employed to simulate the concrete 

gallery. The laws of the stress states and the behaviors of structural joints of the gallery are obtained. The vulnerable parts of the 

gallery and some improvements of the reinforcement design for the gallery are suggested, which is helpful for similar projects. 

Key words: gallery; high rockfill dam; monitoring data analysis; structural joint; crack 

0  引    言 
中国西部地区水资源丰富，地震发生频繁且强度

较大；地质条件复杂，深厚覆盖层普遍发育。土石坝

凭借其地基适应性强、施工简单、造价低廉等特性成

为此地区建坝的首选坝型，包括已建的冶勒、毛儿盖、

跷碛，在建的长河坝、黄金坪以及待建的双江口、二

河口等工程。这些处于强震区工程的覆盖层浅则 50
多米，厚则 100多米，在世界上已属罕见。如此深厚
的覆盖层，无论是从工程技术还是经济角度考虑都不

便将其挖除，一般均采用灌浆、防渗墙或类似于防渗

墙的混凝土灌注排桩来处理[1]。防渗墙与坝体防渗体

的刚度和受力状态存在明显差异，其连接部位是工程

防渗体系中的薄弱环节，更是整个工程成败的关键。 

近年来防渗墙技术已经有了相对成熟的发展，凭借

其可靠性和有效性成为地基防渗处理的最佳选择[2-3]。

若采用土质心墙，心墙与防渗墙主要有通过混凝土廊

道连接和防渗墙直接插入心墙两种形式，现多采用廊

道型式，置廊道于防渗墙顶部，并外包大块高塑性黏

土来协调变形；若为沥青混凝土心墙，常采用混凝土

基座进行连接，基座也多设为廊道型式[4]。廊道除了

发挥其有效连接作用外，还作灌浆和监测廊道用，即

节省工期也为后期维护和监测提供了便利。 
为了改善廊道与防渗墙的受力状况，廊道下部与

─────── 
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防渗墙顶部的连接处多设有倒梯形的防渗墙渐变段。

廊道多呈城门洞形，受力条件复杂且影响因素较多。 
从已建廊道的运行情况来看，廊道开裂以及结构缝破 
坏已经成为一个亟待解决的问题，瀑布沟工程、跷碛工

程以及毛儿盖工程的坝基廊道都出现了渗水现象[5-7]。

廊道的破坏型式主要有两种，①廊道在坝体填筑和蓄

水过程中与两岸平洞（平洞多置于基岩上）之间发生

不均匀沉降，导致结构缝变形过大，产生破坏，从而

造成渗漏；②廊道的变形受力情况超过了钢筋混凝土

的承受范围，拉应力或压应力过大，造成混凝土拉裂

或压碎，在廊道底板和顶拱等部位出现了混凝土裂缝，

对廊道安全产生不利影响。一旦出现裂缝，就有可能

造成渗水、颗粒物质析出等现象，对大坝的正常运行

产生极大威胁。 
建在深厚覆盖层上的堆石坝，廊道受力条件十分

复杂，国外对廊道结构的应用不多，相关研究也较少，

典型的是马尼克三号坝。国内学者的研究内容较丰富，

文献[8]对超高坝体的廊道应力情况进行了分析，文献
[9]采用混凝土非线性模型对廊道开裂进行了分析，还
有一些学者对廊道的形状和自身尺寸、与防渗墙的连

接方式、在心墙中位置的高低进行研究[10-11]。但是这

些研究多是基于有限元计算，对廊道实测资料的分析

还较少。为了对其受力情况和开裂情况有一个更详细、

更准确的了解，本文在实测资料分析的基础上，结合

有限元计算，对廊道受力和开裂状况进行了成果分析，

为类似工程提供了参考。 

1  廊道结构缝问题分析 
结构缝问题一直是堆石坝廊道中比较关心的问

题，在已建工程中，瀑布沟和跷碛大坝都因为结构缝

变形过大出现过渗水现象。为了监测结构缝的开合情

况，毛儿盖、黄金坪、长河坝均在结构缝的上下游边

墙、底板和顶拱处布置了测缝计。现结合观测资料对

这三个工程的廊道结构缝破坏情况进行分析，廊道均

呈城门洞形。 
1.1  工程概况 

毛尔盖为砾石土心墙堆石坝，最大坝高 147 m，
防渗墙深 52.0 m。廊道尺寸 3 m×3.5 m（宽×高），
侧墙厚 1.5 m、底板厚 3.5 m，廊道长约 148 m，左右
岸分别有约 8.7和 9.3 m搁置在基岩上。黄金坪为沥
青混凝土心墙堆石坝，最大坝高 83.5 m，防渗墙深 111 
m。廊道尺寸为 3 m×2.5 m（宽×高），侧墙厚 1.5 m、
底板厚 2.5 m，长约 310 m，在左右岸分别有约 10 m
和 20 m 搁置在基岩上。长河坝采用砾石土心墙堆石
坝，坝高 240 m，防渗墙深 50 m。廊道尺寸为 3 m×4 

m（宽×高），侧墙厚 2.0 m 和底板厚 2.85 m，长约
150m，左右岸与基岩的搭接长度分别约为 17，18 m。 
1.2  实测结构缝变形 

图 1为各工程坝基廊道测值较大的几个测缝计的
张开度观测时程图。 

图 1 结构缝位错值 

Fig. 1 Displacements of structural joints of gallery  

毛尔盖坝体已填筑完成并成功运行了两年多时

间，由于监测资料不完整，图 1（a）只列出了坝体填
筑完成后测缝计的变形情况。测缝计 J1、J8位于廊道
左岸顶拱和上游拱脚处，测缝计 J9，J16 安装在右岸
的相应位置。从图中可以看出：①坝体填筑完成后，

结构缝变形仍在以微小的速率缓慢增加。相对于顶拱

和上游，下游结构缝变形较小，仅有 2～3 mm的变形。
②第二次蓄水过程中，当水位高于第一次蓄水的最高

水位时，变形速率明显增大，低于第一次蓄水的最高

水位后，变形趋于稳定。③最终 J1，J9处结构缝分别
宽 17.4，55.7 mm，坝体填筑完成后的时段里 J1，J9
分别增加了 6.4，11.7 mm，结构缝其他位置的变形具
体见表 1。从表中可见右岸结构缝整体变形值明显大
于左岸。  
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黄金坪坝体填筑已完成，水库水位为正常蓄水

位，测缝计 J1，J3分别位于左岸上、下游，J5，J7安
装在右岸相应位置。变形过程如图 1（b）所示，从图
中可以看出：①随着坝体填筑的进行，结构缝变形逐

渐增大，右岸变形速率大于左岸，最终 J5 的变形为
28.2 mm，与之相应的 J1仅为 18.8 mm。②填筑完成
后，变形速率明显减小。③蓄水过程中上游结构缝变

形比下游大，J3（左岸下游）甚至还出现了变形减小
现象。 

表 1 廊道结构缝变形值表 

          Table 1 Displacements of joints of gallery     (mm) 

部位 填筑完成时 
结构缝宽度 

运行 2年后的
稳定宽度 

变形 
增量 

左岸 11.0 17.4 6.4 
顶拱 

右岸 44.0 55.7 11.7 
左岸 14.0 23.4 9.4 

上游拱角 
右岸 35.0 47.7 12.7 
左岸 18.0 20.5 2.5 

下游拱角 
右岸 34.0 37.1 3.1 

监测资料截止时刻，长河坝已填筑约 98 m，结构
缝张开度如图 1（c）所示，测缝计 J1，J2，J3分别位
于左岸结构缝上游侧、顶部和下游侧，J5，J6，J7布置
在右岸的相应位置。结构缝变形随坝体填筑的进行而增

大，左岸结构缝变形稍大于右岸，最大变形发生在顶部，

左岸（J2）为 22.49 mm，右岸（J6）为 20.40 mm。 
1.3  结构缝变形分析 

（1）结构缝变形规律 
从上文列出的几个廊道的结构缝变形情况来看，

相对于下游侧和底板，结构缝最大变形一般出现在廊

道顶部或上游侧部位。从施工到工程正常运行的整个

过程，根据结构缝变形速率的改变，大致可分为 3个
阶段：①坝体填筑阶段，随着施工的进行，结构缝变

形与坝高呈正相关增加，大部分变形在这一阶段完成。

②坝体填筑完成后的蓄水过程中变形仍有增加，但速

率很小。上游变形明显大于下游，下游甚至出现了变

形减小的现象。③第二次蓄水过程中，变形速率有一

个突然的增加，此后变形值逐渐趋于平稳。 
结构缝的变形规律与廊道整体变形密切相关，坝

体填筑时，在上覆土压力的作用下，廊道发生不均匀

沉降，从河床中央到两岸廊道变形逐渐减小，结构缝

随之发生张开变形，变形速率很大。在蓄水期，在水

荷载作用下廊道发生向下游的不均匀变形，从河床中

央到两岸变形逐渐减小，结构缝张开变形随之继续增

加，但是变形速率变小。 
初步分析第二次蓄水后结构缝变形的骤增是坝体

变形引起的。文献[12]中列出了毛儿盖下游坝体的水
平位移，第二次高水位时坝体变形速率骤然增加，短

期内增加的变形值占总位移的 40%。这主要与堆石料
的颗粒破碎性质有关，在水压力作用下，颗粒棱角及

颗粒之间的局部软弱界面都有可能被压碎，会造成颗

粒错动滑移以及细化颗粒填充孔隙，堆石体变形增加。

所以廊道随其下游侧的堆石体同样产生了一个向下游

的变形，导致结构缝变形随之增大。所以在第二次蓄

水过程中结构缝变形也出现了骤增现象。 
（2）左右岸结构缝变形差异分析 
上述几个廊道的结构缝在左右岸的变形存在明显

差异，毛儿盖和黄金坪工程结构缝变形右岸大于左岸，

尤其是毛尔盖工程，右岸比左岸大 38.3 mm，右岸结
构缝在 2011年 5月 8日在靠下游侧拱脚的部位出现了
渗水现象，后用廊道衬砌混凝土内预埋的灌浆钢管进

行了聚氨酯材料灌浆[7]。经过初步分析，这种现象主

要是由两个原因引起的：①防渗墙的形状，②廊道基

岩搁置段的长度。 
a）防渗墙形状的影响  
从图 2中可以看到廊道和防渗墙的布置情况，毛

儿盖防渗墙左岸坡度较缓，坡比 1∶1.85，右岸坡度较
陡，坡比 1∶0.8。左右岸 1/4 跨处防渗墙墙深分别为
27.1 和 40.3 m。黄金坪防渗墙左岸坡比 1∶1.62，右
岸为 1∶0.8，并且左岸出现明显的向防渗墙内侧的内
凹，右岸出现明显向防渗墙外侧覆盖层的外凸。左右

岸 1/4跨处防渗墙墙深分别为 65.5和 100 m。长河坝
防渗墙两岸坡比相似，但左岸防渗墙较深。 

图 2 大坝典型纵剖面图 

Fig. 2 Typical sections of dam 

防渗墙坡比较小或出现外凸现象的一侧深度较
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大，当承受水平荷载时，墙体受力中心向墙深侧移动，

由于廊道与防渗墙直接相连，会直接带动廊道发生变

形，所以墙深侧，防渗墙和廊道产生的水平位移均较

大。当承受竖向荷载时，由于存在拱效应，防渗墙和

廊道在防渗墙较深的一侧产生的沉降也较大。所以防

渗墙坡比较小或出现外凸现象的一侧，廊道的水平位

移和竖向位移均较大，因此其结构缝变形也较大。 
b）廊道基岩搁置段长度的影响  
毛儿盖和黄金坪廊道搭接在基岩上的长度右岸比

左岸分别多 0.6和 10 m，当廊道基岩搁置段过长时，
廊道受到基岩的约束作用增强，搁置段受力变大。黄

金坪的现场观测资料显示，廊道右岸基岩段已经出现

了约 20条环向裂缝，缝宽大于 0.1 mm的有 6条，最
大缝宽约 0.2 mm，具体情况如图 3所示。而基岩段的
左岸廊道仅有 3条裂缝，并且缝宽均不超过 0.05 mm。
所以应该尽量避免把廊道长距离的放置在基岩上。当

搁置段受力过大时其附近的结构缝变形也会随之增

大。有限元计算中也显示出相同的结果。 

 

图 3 廊道裂缝情况 

Fig. 3 Distribution of cracks 

廊道结构缝的变形与防渗墙的形状和廊道基岩搁

置段长度有关。所以在设计和施工中可以根据防渗墙

的性质和廊道基岩搭接长度，在左右岸分别采用不同

型式的结构缝。 
（3）有限元计算结果 
图 4为黄金坪两岸结构缝最大张开变形的实测值

和计算值的对比图。在坝体填筑的整个过程中，计算

值和实测值在数值上存在一定差异，但是整体变形规

律基本相符，结构缝张开程度随坝体填筑高程的增加

而增大，增加速率基本一致。同实测值一样，计算值

也存在左岸变形明显小于右岸的情况。 

图 4 黄金坪廊道的结构缝变形情况 

Fig. 4 Displacements of structural joints of gallery of  

.Huangjinping Dam 

2  钢筋计实测应力分析 
由于黄金坪廊道钢筋的观测资料相对较全，现以

黄金坪廊道为例对深厚覆盖层上堆石坝廊道钢筋的受

力情况进行分析。 
2.1  监测布置 

为了监测廊道的应力变形情况，共布置了 5个监
测断面，具体见图 5，本文只取 1—1、2—2、3—3三
个剖面进行应力分析，钢筋计分布情况见图 6。钢筋
计测值以拉为正，压为负。到观测截止日期时，坝体

基本填筑完成，水库水位接近正常蓄水位。 
2.2  钢筋计实测应力值分析 

（1）纵向钢筋测值分析 
图 6（a）列出了各剖面在监测截止时刻的纵向钢

筋计测值，图 7列出了各剖面的纵向钢筋受力时程曲
线。从图中可以看出： 

a）廊道河床中央剖面和 1/4跨剖面的纵筋最终都
表现为压应力，中央剖面应力值和应力增加速率普遍

较大，相对于其他部位，底板钢筋受力较小。随着填

筑的进行，顶拱和边墙的压应力逐渐增加，底板处的

钢筋应力则由拉应力逐渐变为压应力。 
b）结构缝附近的 1—1剖面，纵筋最终均表现为

拉应力，外侧值比内侧大。随着填筑的进行，顶拱和

边墙的拉应力逐渐增加，底板则由压应力逐渐变为拉

应力。顶部和上、下游边墙外侧的钢筋应力在坝体填筑

约 37 m时分别骤增了约 120，120，80 MPa，可见此时
该剖面廊道外侧混凝土已经拉裂，应力向钢筋转移。 

c）水库蓄水后，河床中央和 1/4跨剖面的应力继 

 
图 5 廊道监测剖面位置图 

Fig. 5 Positions of monitoring section of gallery 
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图 6 监测仪器布置图（左侧为上游） 

Fig. 6 Arrangement of monitoring instruments  

 

图 7 纵向钢筋计应力测值 

Fig. 7 Measured values of longitudinal reinforcing steel bars 

续增大。相对于填筑期，变形速率在河床中央剖面减

小，尤其是下游侧，在 1/4 跨剖面下游和底板减小，
顶部和上游侧增大，下游甚至出现了一个应力减小的

过程，即蓄水后应力开始降低，在水位增加了 2/3时，
压应力才又开始缓慢增加。1—1剖面拉应力在蓄水后

有趋于稳定或略有减小的趋势。 
d）河床中央剖面的钢筋压应力在顶拱和边墙处较

大，底板处急剧变小。顶拱，上、下游边墙的应力在

外侧比内侧大，分别为-102.65，-85.81，-81.10 MPa，
底板处仅有-8.98 MPa。 
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e）廊道 1/4跨剖面处的钢筋压应力值从上游边墙
外侧到下游边墙外侧，随坐标的变化逐渐减小。上游

边墙外侧达到-55.11 MPa，下游边墙外侧仅为-27.8 
MPa。顶拱内外侧应力分别为-19.46，-29.28 MPa，
底板处仅有-5.30 MPa。 
廊道河床中央剖面外侧应力比内侧大，1/4 跨剖

面则表现为应力从上游到下游逐渐减小，上游边墙外

侧最大，下游边墙外侧最小。河床中央剖面应力值和

应力增加速率都比 1/4 跨剖面大。蓄水过程使河床中
央剖面的应力增加速率减小，但是增大了 1/4 跨剖面
顶拱和上游侧压应力的增加速率，同时使 1/4 跨剖面
下游侧的压应力减小，出现低压应力区，所以针对跨

度较大的廊道，应该考虑 1/4 跨剖面下游侧出现拉应
力的可能。 
靠近结构缝的整个剖面出现了很大的拉应力、1/4

跨下游侧出现了低压应力区、整个廊道底板在填筑初

期也出现了拉应力，这 3个区域都有开裂的可能，所
以应考虑在这 3个部位配置纵向钢筋。 

（2）环向钢筋应力分析 
图 6（b）列出了各剖面在监测截止时刻的环向钢

筋计测值，图 8列出了各剖面的环向钢筋受力时程曲
线。从图中可以看出： 
①廊道河床中央和 1/4 跨剖面的环向钢筋，在底

板和顶拱内侧为拉应力，在两岸边墙和顶拱外侧受压。

边墙内侧压应力较大，上下游基本一致，1/4 跨剖面
大于河床中央剖面。边墙外侧压应力较小，上游明显

小于下游。填筑到 1450 m高程时，1/4跨剖面钢筋拉
应力突然增大，说明此时混凝土已经出现裂缝。②廊

道河床中央剖面的拉应力小于 1/4 跨剖面，河床中央
剖面顶拱内侧和底板拉应力为 7.91，111.92 MPa，而
1/4 跨剖面相应位置处的应力分别为 107.81，236.33 
MPa。③大坝填筑完成后，环向钢筋趋于稳定，所以
不同于纵向钢筋，水库蓄水过程对环向钢筋的应力影

响很小，应力值仅有一个很小幅度的降低。④结构缝

附近的 1—1剖面的环向钢筋，只在顶拱内侧和边墙外
侧为拉应力，其余位置均为压应力。 

 

图 8 环向钢筋计应力 

Fig. 8 Measured values of annular reinforcing steel bars 

廊道环向拉应力主要出现在顶拱内侧和底板，1/4
跨剖面的拉、压应力值普遍大于河床中央剖面，更容

易出现开裂问题，可以在此处加强环向钢筋的配置，

同时对底板进行适当加厚处理。 

3  数值模拟结果分析 
对黄金坪廊道进行了有限元模拟。在监测资料的

基础上进行进一步分析。 
3.1  有限元计算模型 

堆石坝坝基廊道受力条件复杂，简单的线弹性模

型不能准确描述廊道混凝土复杂的本构行为。文中采

用的是以增量理论为基础的非线性弹性模型，此类模

型多是依据混凝土多轴试验的数据和规律进行总结和

回归分析得到的[13-15]。因其源自试验、形式简明、计

算精度有保障，是比较实用的混凝土本构模型[13]。材

料采用多轴应力应变关系，较好的模拟约束混凝土的

作用。应力应变关系曲线及破坏准则参见文献[9]。混
凝土初始密度为 2400 kg/m³、初始弹模为 30 GPa、初
始泊松比 0.167，单轴抗压强度为 20.0 MPa，单轴抗
压强度对应的压应变为-0.00147，单轴极限压强度为
10.0 MPa，单轴极限压应变为-0.0044，单轴抗拉强度
为 2.0 MPa，极限拉应变拉伸倍数为 8，开裂后法向刚
度折减系数为 0.0001，开裂后切向刚度折减系数为
0.5。根据配筋设计对廊道中每根钢筋进行真实模拟，
假设钢筋与混凝土之间黏结良好，不存在滑移，即钢
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筋和混凝土之间采用刚性连接。钢筋采用双线性等向

强化弹塑性模型，弹模 200 GPa，泊松比 0.3，抗拉强
度标准值为 335 N/mm²。钢筋网格图见图 9（d）。沥
青混凝土防渗墙、坝体堆石和覆盖层均采用邓肯–张 
E– µ模型，材料参数由三轴试验获得，具体见表 2。 

表 2 邓肯-张 E– µ模型参数 

Table 2 Parameters of Duncan-Chang E– µ model 

材料 

类型 

dρ  

/(t·m-3) 
k n G F D Rf 

c 

/kPa 

ϕ  

/(°) 

ϕ∆  

/(°) 

心墙 2.4 640 0.15 0.47 0 0 0.83 370 35 5 

过渡Ⅰ 2.3 1115 0.35 0.3 0.083 7.8 0.66 172 51.6 8.4 

过渡Ⅱ 2.3 1208 0.37 0.29 0.113 8.9 0.77 185 49.2 6.5 

主堆石 2.19 1003 0.37 0.31 0.137 6.3 0.78 217 51.9 8.9 

次堆石 2.20 1037 0.31 0.30 0.114 5.9 0.76 158 49.7 5.8 

覆盖层 2.21 1150 0.24 0.37 0.151 6.2 0.83 10 47.0 5.7 

相对坝体而言，廊道尺寸小且其周围结构复杂，

涉及到与两岸平洞及心墙的连接等细部构造，所以建

造模型时采用了子模型方法（又称切割边界位移法）。

即根据圣维南原理，在整体模型计算分析的基础上，

取出廊道和防渗墙周围的一定区域进行更细致的模拟

与网格划分，模型图见图 9。同时真实模拟了大坝的
填筑和蓄水过程。为了更精确的模拟廊道和防渗墙周

围的接触如上下游泥皮和底部残渣等，采用了有厚度

的接触单元 [16]，单元应力应变关系法向采用  S.C. 
Bandis 双曲线模型[17]；切向采用 Clough 的剪切双曲
线模型[18]。 

图 9 有限元模型图 

Fig. 9 FEM mesh model 

3.2  计算结果分析 

有限元计算的廊道应力分布规律基本上与监测结

果相符合。 
（1）横向应力 
廊道纵向钢筋计受力时程曲线（图 7）显示 1—1

剖面（接近左岸结构缝的基岩段剖面）的顶拱、底板

和上下游边墙均表现为拉应力， 有限元计算结果显示
出同样的受力特性，靠近结构缝的基岩段布满了微裂

纹，具体如图 10（a）所示，图中红色圆圈表示由拉
应力引起的张开状态的裂纹。 整个基岩段都出现很大
拉应力，尤其是防渗墙与基岩的交接处，这主要是由

于基岩段廊道受到覆盖层段廊道拖拽作用的同时也受

基岩的约束作用，所以基岩段廊道承受了很大的拉应

力。 

 

图 10 微裂纹分布图（红色圆圈表示张开状态的裂纹） 

Fig. 10 Cracking area 

表 3 同时列出了蓄水完成后廊道中央剖面和 1/4
跨剖面处的纵向钢筋应力计算值和实测值，从表中可

以看出除了个别监测点以外，监测应力与计算得到的

应力值差别不大，规律相同。 
表 3 纵向钢筋计应力计算值与实测值 

Table 3 Observed and calculated stresses of longitudinal  

           reinforcing steel bars                    (MPa) 

1/4跨剖面 河床中央剖面 
位置 

实测值 计算值 实测值 计算值 

外侧 -55.1 -61.0 -85.8 -100.5 
上游边墙 

内侧 -51.9 -50.5 -76.6 -96.0 

外侧 -29.3 -35.6 -102.6 -102.8 
顶拱 

内侧 -19.5 -27.1 -87.4 -99.3 

外侧 -27.8 -12.0 -81.1 -89.7 
下游边墙 

内侧 -31.6 -28.0 -72.6 -89.6 

钢筋计的实测资料显示，当廊道开始蓄水时，

廊道 1/4 跨处，压应力从上游向下游减小，下游面出
现了一定区域的低压应力。表 4 同时列出了廊道 1/4
跨处钢筋应力的监测值和计算值，两者虽然存在一定

差异，但是在水库蓄水的过程中，下游边墙外侧的压

应力增量是最小的，与观测结果一致。对原因进行初 
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图 11 廊道剖面应力 

Fig. 11 Stresses of typical gallery profiles 

步分析，蓄水后廊道在水荷载作用下发生了很大的向

下游的挠曲变形，变形最大值出现在河床中央部位。

由于廊道很长，在下游堆石料的被动土压力作用下，

整个廊道呈现一个梯形变形趋势，所以廊道河床中央

部位压应力最大。1/4 跨处的拉应力主要是由于廊道
处于梯形变形的“反弯段”引起的，“反弯段”下游侧

廊道有受拉的趋势，所以压应力反而逐渐减小。 
（2）环向应力 
廊道环向钢筋计受力时程曲线（图 8）显示，廊

道顶拱内侧和底板出现了极大的拉应力，甚至 1/4 跨
剖面的混凝土出现了破坏，应力全部由钢筋承担，有

限元计算结果显示同样的规律，随着坝体填筑高程不

断增加，在土压力作用下，顶拱外侧和边墙内侧出现

了很大的压应力，顶拱内侧和底板出现了很大的拉应

力。图 10（b）列出了河床中央顶拱内侧和底板由于
拉应力而出现微裂纹的情况。表 5同时列出了蓄水完
成后环向钢筋的应力计算值与实际监测值，从表中可

以看出除了个别监测点以外，监测应力与计算得到的

应力值差别不大。图 11为河床中央和 1/4跨剖面的应
力云图，结合之前的图表进行分析可得通过有限元计

算得到廊道应力特性与观测的结果一致。 
廊道横河向表现为整体受压，应力值最大出现在

廊道中央剖面，而接近结构缝的基岩段剖面基本上处

于全段面受拉的状态。廊道 1/4 跨附近压应力从上游
向下游逐渐减小，下游面出现了一定区域的低压应力。

因此应该加强这两处纵向钢筋的配置。廊道的顶拱内

侧和底板存在很大的环向拉应力，所以应该加强这两

处环向钢筋的配置，或适当增加底板厚度。 

表 4 钢筋计应力计算值与实测值 

Table 4 Observed and calculated stresses of reinforcing steel bars    

                                                (MPa) 

上游边墙 顶拱 下游边墙 
时间 项目 外侧

R20 
内侧
R21 

外侧
R24 

内侧
R25 

内侧
R29 

外侧
R28 

填筑完成 -29.3 -21.5 -11.6 -10.0 -9.44 -25.0 
实测 
应力值 正常蓄水位 -55.1 -51.9 -29.3 -19.5 -31.6 -27.8 

填筑完成 -23.4 -17.4 -20.0 -17.1 -7.8 -12.4 计算 
应力值 正常蓄水位 -61.0 -50.5 -35.6 -27.1 -28.0 -12.0 

表 5 环向钢筋计应力计算值与实测值 

Table 5 Observed and calculated stresses of annular reinforcing  

steel bars                                 (MPa) 
1/4跨剖面 河床中央剖面 

位置 
实测值 计算值 实测值 计算值 

外侧 -9.11 -12.4 -19.4 -21.0 
上游边墙 

内侧 -101.7 -110 -66.0 -88.0 
外侧 -96.6 -106.1 -75.5 -69.0 

顶拱 
内侧 107.8 160.5 18.0 68.0 
外侧 -33.7 -14.5 -48.9 -40.0 

下游边墙 
内侧 -101.1 -110 -67.4 -92.0 
上侧 236.3 189.0 111.9 95.6 

底板 
下侧 195.3 162.3 53.9 41.0 

 

4  结    论 
（1）廊道结构缝变形随坝体填筑高程的增加而逐

渐增大，大部分变形发生在填筑期，填筑完成后变形

速率减小，但第二次蓄水超过第一次蓄水的最高水位

后变形却有一个短期内的骤然增加，结合坝体变形监

测资料初步分析，是因为骨架颗粒在水荷载作用下破
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碎、位置重新排列、滑移填充孔隙，使坝体变形骤然

增加，廊道变形随之增加，从而导致结构缝变形骤增。 
（2）廊道结构缝的变形与防渗墙形状和廊道基岩

搁置段长度有很大关系。防渗墙坡比较小、深度较大、

出现外凸现象的一侧，或者廊道搁置段较长的一侧结

构缝变形往往较大。在设计和施工中可根据具体情况，

在左右两岸采用不同结构型式的结构缝。 
（3）廊道结构缝附近基岩段全断面受拉、廊道河

床段的底板部位在填筑初期表现为拉应力、廊道 1/4
跨坝段的下游侧出现低压应力区，有变为拉应力的可

能。所以应考虑在整个廊道的底板部位、靠近结构缝

坝段、1/4跨廊道部位的下游侧适当进行纵筋的布置。 
（4）相对于廊道的横河向应力而言，水库的蓄水

过程对廊道顺河向和竖直向应力几乎没有影响，应力

主要发生在填筑期。随着坝体高程的不断增加，在坝

体压应力作用下，河床段廊道，在两岸边墙内侧和顶

拱外侧受压，在底板和顶拱内侧受拉，因此可适当对

坝体的底板和顶拱进行加厚，并加强配筋。 
（5）廊道边墙的竖向压应力，上游侧明显小于下

游侧。廊道顶拱和底板的顺河向拉应力，1/4 跨剖面
的应力值大于河床中央剖面，更容易出现开裂问题，

配筋时可加强 1/4跨廊道处的环向配筋。 
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第四届GeoShanghai国际会议通知 

GeoShanghai is a series of international conferences on 
geotechnical engineering held in Shanghai every four years. The 

conference was inaugurated in 2006 and was successfully held in 
2010 and 2014, with more than 1200 participants in total. Since the 

last conference, the geotechnical communities have witnessed many 
advances both in fundamental understandings and engineering 

practices. To show the latest developments and promote 
collaborations in geotechnical engineering and related topics, the 

organizers of the GeoShanghai International Conference would like 
to invite you to participate in the 4th GeoShanghai International  

Conference to be held in Shanghai in May 2018. 
Objective: Provide a showcase of recent developments and 

advances and offer an international forum to discuss and explore 
the future directions for geotechnical engineering.  

Themes: Soil behavior & geomechanics; Unsaturated soil 
mechanics; Seepage and porous mechanics; Rock mechanics and 

rock engineering; Pavement mechanics and engineering; 
Geohazards; Geosynthetics; Geoinformatics; Geotechnical in-situ 

testing & monitoring; Environmental geotechnics; Transportation 
geotechnics; Offshore geotechnics; Mining geotechnics; Energy- 

related geotechnics; Behavior of biotreated geomaterials and 
foundations; Geomechanics at macro & micro scales; Ground 

improvement; Soil dynamics & earthquake engineering; Landfills 
and contaminated soil; Sustainability in geotechnical engineering; 

Deep excavations & retaining structures; Shafts & deep foundations; 
Tunneling and underground constructions; Pavement materials 

and structures; New frontiers in geotechnology; Case studies. 
Important Dates: Abstract due: April 30, 2017; Acceptance 

of abstract: May 31, 2017; Full paper due: August 31, 2017; 
Acceptance of full paper: November 30, 2017; Final full paper due: 

January 31, 2018. 
Paper Submission: Abstracts and full papers should be 

submitted only via the web in accordance with the instructions on 
the conference website at www.geo-shanghai.org. 

Proceeding: All the accepted papers will be included in a 

published proceeding to be submitted for citation by EI. Excellent 

papers will be published in special issues of several international 

journals to be submitted for citation by SCI based on peer-review. 

Exhibition: Lab, field testing, instrumentation, geosynthetics, 

and other geotechnical manufacturers, suppliers, contractors, 

installers, and consulting firms are welcome to exhibit. 
Conference Website: Please visi t the website at 

www.geo-shanghai.org for updates and more detailed information.  

Contacts: Ming Xiao, Ph.D., P.E., Associate Professor 

Department of Civil & Environmental Engineering, The 

Pennsylvania State University, University Park, PA 16802, USA Tel: 

814-867-0044, Email: mxiao@engr.psu.edu. Xiaoqiang Gu, Ph.D., 

Assistant Professor Department of Geotechnical Engineering, 

College of Civil Engineering, Tongji University 1239 Siping Road, 

Shanghai 200092, China Tel: + 86(21)-6598-4551, Fax: +  

86(21)-6598-5210 E-mail: geoshanghai@tongji.edu.cn.
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基于广义 SMP准则的软基路堤临界填土高度研究 
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（1. 长安大学建筑工程学院，陕西 西安 710061；2. 成都理工大学地质灾害防治与地质环境保护国家重点实验室，四川 成都 610059； 

3. 长安大学地质工程与测绘学院，陕西 西安 710054） 

摘  要：针对路堤填土自重作用下的平面应变天然软土地基，基于能合理反映中间主应力效应的广义 SMP准则，同时
考虑地基软土的侧压力系数和固结程度，建立了软土地基临界荷载与路堤临界填土高度的解析公式，并给出公式适用

条件，最后结合M–C准则解答探讨了各参数的影响特性。经与文献结果比较，验证了解析公式的正确性及所给公式适
用条件的必要性。参数分析表明：固结度、侧压力系数、黏聚力及内摩擦角对路堤临界填土高度的影响均很显著，不

应盲目选定固结度为 0或 100%进行计算；M–C准则的结果偏保守，考虑中间主应力所得解答的最小侧压力系数更小、
公式适用范围更广；应原位测定地基软土的真实侧压力系数，并充分考虑其抗剪强度参数的变异性。 
关键词：路堤；临界填土高度；广义 SMP准则；固结度；侧压力系数 
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Critical filling height of embankment on soft ground based on            
generalized SMP criterion 

ZHANG Chang-guang1, 2, ZHAO Jun-hai1, FAN Wen3, DAI Yan1 
(1. School of Civil Engineering, Chang'an University, Xi'an 710061, China; 2. Stake Key Laboratory of Geohazard Prevetion and 

Geoenvironment Protection, Chengdu University of Technology, Chengdu 610059, China; 3. School of Geological Engineering and 

Geomatics, Chang'an University, Xi'an 710054, China) 

Abstract: For the natural soft ground with plane strain under the self-weight of embankment filling, analytical formulae for 

both the critical load of soft ground and the critical filling height of embankment are proposed based on the generalized 

spatially mobilized plane (SMP) criterion with reasonable consideration of the intermediate principal stress. The lateral pressure 

coefficient and consolidation degree of soft ground are also taken into account, and more applicable conditions of the obtained 

analytical formulae are provided. Finally, the parametric studies combined with the results of Mohr-Coulomb (M-C) criterion 

are discussed. By comparing with the results of the existing literatures, these analytical formulae are validated, and the necessity 

of given applicable conditions is highlighted. It is found that all the effects of consolidation degree, lateral pressure coefficient, 

cohesion and inner friction angle on the critical filling height of embankment are very significant and the consolidation degree 

should not be blindly adopted as 0 or 100%. The results of M-C criterion are conservative, whereas the minimum lateral 

pressure coefficient of the proposed formulae is smaller due to the effect of the intermediate principal stress, and thus its 

application range is wider. The real lateral pressure coefficient of soft ground should be determined by in-situ tests, and the 

variability of its strength parameters should be fully considered. 

Key words: embankment; critical filling height; generalized SMP criterion; consolidation degree; lateral pressure coefficient  

0  引    言 
临界填土高度是公路、铁路等交通软基路堤沉降

与稳定性控制的重要指标，同时外荷载作用下的地基

软土具有明显的固结效应[1]，其有效应力随超孔隙水

压力的消散而增加，相应路堤稳定性及填土高度亦可

大幅度提高。目前，软基路堤临界填土高度多采用不

考虑中间主应力 2σ 影响的Mohr–Coulomb（M–C）准

─────── 
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则来计算[1-2]，并假定地基软土的（静止）侧压力系数

k0为 1.0以及固结度 U为 100%。实际上，路堤下地基
土处于三向不等应力作用的平面应变状态，其强度受

中间主应力 2σ 的影响显著[3]；其次，侧压力系数 k0=1.0
相当于地基土处于三向等压的静水应力场，与土体的

实际地应力状态明显不符；第三，固结度 U=100%对
应超孔隙水压力完全消散时的路堤正常工作状态，夸

大了路堤施工期的实际稳定性，造成临界填土高度过

于偏大。已有学者对此进行了改进研究，如：童怀峰

等 [4]基于统一强度理论得到的路堤临界填土高度公

式，考虑了中间主应力 2σ 的影响，但侧压力系数 k0

仍为 1.0；江国勤等[5]的路堤临界填土高度的 M-C 准
则解答考虑了实际侧压力系数 k0≠1.0，但其土体的自
重主应力表达有误；朱福等[6]基于统一强度理论建立

的路堤临界填土高度解析解，考虑了中间主应力 2σ 和
侧压力系数 k0的影响，并进一步将固结度 U引入软基
路堤的填土高度计算[7]，但主观假定条形基础中心线

下的塑性区最深。 
统一强度理论[8]虽能反映土体强度的中间主应力

2σ 效应，但其最为关键的参数 b需对比土体真三轴试
验结果确定、分段表达形式需根据主应力大小判断选

择。广义 spatially mobilized plane（SMP）准则又称广
义空间滑动面准则[9]，其 π平面极限线同时通过 3个
压缩点和 3 个拉伸点而外接于 M–C 准则，不但能合
理反映中间主应力 2σ 对土体强度的重要影响，与众多
土体的真三轴试验结果吻合良好，而且平面应变状态

下的公式表达简洁、唯一，同时其强度参数与 M–C
准则完全相同，均可由常规轴对称压缩试验确定，已

在岩土、隧道等工程中得到广泛的应用。 
因此，本文基于广义 SMP准则，合理考虑中间主

应力 2σ 、实际侧压力系数 k0和固结度 U等综合影响，
推导软土地基临界荷载及梯形路堤临界填土高度的解

析解，给出公式的适用条件并进行对比验证，最后探

讨各参数的影响特性，所得结果可为软土路堤的填土

设计及施工提供理论指导与优化建议。 

1  平面应变状态下的广义 SMP准则 
广义 SMP 准则是 Matsuoka 等[9]在砂土空间滑动

面 SMP准则的基础上，通过引入黏结应力 σ0=c×cotφ
而扩展建立的（其中，c，φ分别为土体的黏聚力和内
摩擦角），对砂土和黏土均适用。取压应力为正，广

义 SMP准则的应力不变量表达式为[9] 

21 2

3

ˆ ˆ
8tan 9ˆ

I I
I

ϕ= +  ，           (1) 

式中， 1̂I ， 2̂I 和 3̂I 分别为广义的应力第一、第二和第

三不变量，其表达式为 

1 1 0 2 0 3 0

2 1 0 2 0 2 0 3 0

3 0 1 0

3 1 0 2 0 3 0

ˆ ( ) ( ) ( ) 
ˆ ( )( ) ( )( )

   ( )( ) 
ˆ ( )( )( ) 

I

I

I

σ σ σ σ σ σ

σ σ σ σ σ σ σ σ

σ σ σ σ

σ σ σ σ σ σ

= + + + + +


= + + + + + +


+ + 
= + + + 

，

，

。

，(2) 

对于平面应变状态即中间主应变 2ε =0，由广义
SMP 准则式（1）及相关联流动法则，可得接近破坏
状态时主应力之间的关系为 

2 0 1 0 3 0( ) ( )( )σ σ σ σ σ σ+ = + +  。    (3) 
将式（3）代入式（1），整理得平面应变状态下的

广义 SMP准则为 
21 0

3 0

1 8tan 9 1
4

σ σ
ϕ

σ σ
+ = + − ++

 

2
2 2( 8 tan 9 1) 4ϕ + − −    ，      (4) 

可将式（4）进一步用有效主应力 iσ ′= iσ -u 来表
示（其中，下角标 i=1，3；u为超孔隙水压力），  

1 3 0 3( 1) ( 1) cotcσ ησ η σ ησ η ϕ′ ′ ′= + − = + −  。 (5) 

式中， ( )
2

2
2 21 8 tan 9 1 8 tan 9 1 4

4
η ϕ ϕ

 
= + − + + − − 

 
为方程常数。 
式（5）即为平面应变状态下广义 SMP准则的有

效主应力 1σ ′和 3σ ′之间的关系，其表达式简洁、唯一，
且已通过式（3）考虑了中间主应力 2σ 的影响；同时，
式（5）中的土体强度参数即黏聚力 c和内摩擦角ϕ与
M-C 准则相同，可仅由常规轴对称压缩试验完全确
定。 

2  路堤临界填土高度 
常见梯形路堤的横断面及土体参数，如图 1（a）

所示，图中 H为路堤填土高度，Bt，Bb分别为路堤的

上、下宽度； mγ 路堤填土的平均重度，γ 为地基软土
的重度。根据等代荷载法 [6-7]，采用等效宽度 B= 
(Bt+Bb)/2，来代替路堤荷载的实际作用宽度（见图 1
（b））；仅考虑路堤填土的自重作用，等效路堤荷载
p=H mγ 以条形均布荷载，作用于均质各向同性的平面
应变半无限地基软土表面。 
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图 1 路堤简化模型 

Fig. 1 Simplified model for embankment 

2.1  应力分析 

（1）附加主应力 
均布条形荷载 p作用下的地基 M点，如图 2所示

（β0，β1和 β2为图中所示的夹角），根据弹性力学理

论得该点的附加主应力为[10] 

1 0 0( sin )
πp
p

σ β β= +  ，         (6a) 

3 0 0( sin )
πp
p

σ β β= −  ，         (6b) 

13 0pτ =  。                    (6c) 

（2）自重应力 
设地基 M 点距地表的距离即塑性区开展深度为

Z，因地基软土自重 Zγ 引起的主应力在竖向与水平

向，故需将其转换到路堤荷载 p的附加主应力方向上，
得 M点转换后的自重应力为[10] 

o o
1 1

(1 ) (1 )
cos 2

2 2
Z k Z k

γ

γ γ
σ β

+ −
= +  ，  (7a) 

o o
3 1

(1 ) (1 )
cos2

2 2
Z k Z k

γ

γ γ
σ β

+ −
= −   ， (7b) 

o
13 1

(1 )
sin 2

2
Z k

γ

γ
τ β

−
=  。             (7c) 

 

图 2 地基软土M点应力分析 

Fig. 2 Stress analysis at point M in soft ground 

（3）有效主应力 
M 点的总应力为路堤荷载的附加主应力式（6）

与地基软土转换后的自重应力式（7）之和，即 
o o

0 0 1
(1 ) (1 )

sin cos2
π 2 π 2z

Z k Z kp pγ γ
σ β β β

+ − = + + +  
，

   (8a) 

o o
0 0 1

(1 ) (1 )
sin cos 2

π 2 π 2x
Z k Z kp pγ γ

σ β β β
+ − = + − +  

，

   (8b) 
o

1
(1 )

sin 2
2xz

Z kγ
τ β

−
=  ，              (8c) 

由应力状态理论及有效应力原理[1]，得 M点的最
大有效主应力 1σ ′与最小有效主应力 3σ ′分别为 

2
2

1 2 2
z x z x

xz uσ σ σ σ
σ τ

+ − ′ = + + − 
 

 ，  (9a) 

2
2

3 2 2
z x z x

xz uσ σ σ σ
σ τ

+ − ′ = − + − 
 

 。  (9b) 

2.2  临界填土高度 

当M点达到强度极限平衡时，将有效主应力式（9）
代入平面应变状态下的广义SMP准则式（5），并利
用数学近似公式 2 2 1.0 0.38m n m n+ ≈ + [10-11]（其中m，
n为实数；当5n≥m>n>0时，相对误差<7%；当m>5n>0
时，相对误差<5%；路堤坡脚边缘下B/4深度范围内，
其应力( z xσ σ− )/2> xzτ 满足该公式[12]）来简化，整理

得 

( 1) 0.38
2

z x
xz

σ σ
η τ

− + +  
  

( 1) cot
2

z x u cσ σ
η ϕ

+ = − − +  
  。   (10) 

将式（8）代入式（10），求得塑性区开展深度 Z
为 

2
π

Z
γ

= ⋅  

[ ] [ ]
[ ]

0 0

0 1 1 0

( 1) ( 1)sin π( 1) cot
( 1)(1 ) cos 2 0.38sin 2 ( 1)(1 )

p c u
k k

η β η β η ϕ
η β β η

− − + + − −
+ − + − − +

。            

(11) 
由土体固结理论知[1]，附加外荷载 p引起固结土

层全厚度的平均超孔隙水压力 um为 

m (1 )u p U= −  ，           (12) 

式中，U为土层平均固结度。 
采用平均超孔隙水压力 um近似替代超孔隙水压

力 u，即将式（12）代入式（11）得 
2
π

Z
γ

= ⋅       

[ ]
[ ]

0 0

0 1 1 0

( 1) ( 1)sin π( 1)(1 ) π( 1) cot
( 1)(1 ) cos 2 0.38sin 2 ( 1)(1 )

p U c
k k

η β η β η η ϕ

η β β η

− − + − − − + −

+ − + − − +
。

        (13) 
当地基软土的性质一定时，Z仅是夹角β0和β1的

函数。为求塑性区最大开展深度Zmax，由 0/ 0Z β∂ ∂ = 和

1/ 0Z β∂ ∂ = 得 [ ]0 arccos ( 1) /( 1)β η η= − + ， 12 21β ≈ o，

继而代入式（13）得Zmax为 
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max
2
π

Z
γ

= ⋅     

0 0

1( 1) arccos 2 π( 1)(1 ) π( 1) cot
1

1.07( 1)(1 ) ( 1)(1 )

p U c

k k

η
η η η η ϕ

η

η η

  −
− − − − − + −  +  

+ − − − +
。

     (14) 
若地基塑性区所允许的最大开展深度Zmax为路堤

等效宽度B的1/4，即令Zmax=B/4，则由式（14）整理
得此时条形地基的临界荷载p1/4解析解为 

1/4 B Cp M B M cγ= +  ，        (15) 
式中，MB，MC为地基承载力系数，其表达式为 

0 0(1 ) 1.07( 1)(1 ) /( 1)π  
8 1π(1 ) 2 /( 1) arccos

1
πcot  

1π(1 ) 2 /( 1) arccos
1

B

C

k kM
U

M
U

η η
η

η η
η

ϕ
η

η η
η

+ − + − − = ⋅  − − + − −  +  

=
 −

− + − −  +  

，

。

(16) 

设路堤临界填土高度为H1/4，根据地基临界荷载

p1/4是由路堤填土自重而引起的，即 
1/4 1/4 mp H γ=   。            (17) 

将式（15）代入式（17），整理得梯形路堤的临
界填土高度H1/4解析解为 

1/4
1/4

m m

B Cp M B M cH γ
γ γ

+
= =  。     (18) 

式（15）、（18）即为本文基于平面应变状态下的
广义 SMP 准则式（5），所建立的条形地基临界荷载
与梯形路堤临界填土高度的解析解，能综合反映不同

程度的中间主应力 2σ 效应、实际侧压力系数 k0≠1.0
和软土固结度 U等影响。当 k0=1.0时，对应软土自重
应力如同静水压力时的解答；当 U=100%时，对应路
堤正常工作状态时的解答；当 k0<1.0、U<100%时，对
应实际地应力状态下地基软土不同固结度时的解答。

同时，式（15）和式（18）的表达简洁、所用参数易
确定，具有重要的理论及实际工程意义。 
2.3  适用条件 

地基临界荷载式（15）与路堤临界填土高度式（18）
都是有两项组成的：一项与地基软土的重量 γB有关，
另一项与地基软土的黏聚力 c有关。这两项对地基临
界荷载及路堤临界填土高度都应具有积极的正作用，

即都应是非负的，进而给出本文解析公式的适用条件，

如下： 

0 0(1 ) 1.07( 1)(1 ) /( 1)π 0 
8 1π(1 ) 2 /( 1) arccos

1
πcot 0 

1π(1 ) 2 /( 1) arccos
1

B

C

k kM
U

M
U

η η
η

η η
η

ϕ
η

η η
η

+ − + − − = ⋅  − − + − −  +  

=
 −

− + − −  +  

≥ ，

≥ ，

 

(19) 
同时按固结度U=100%保守计算，整理得对地基软土
的内摩擦角ϕ及侧压力系数k0的要求分别为 

0

21 cos  
1 1

0.07 2.07  
2.07 0.07

k

ηη
η η

η
η

 −
>  

+ −    
+ 

+ 

，

≥ 。

         (20) 

由式（20）知：本文解析公式对侧压力系数 k0

有最小值要求，而软土内摩擦角 φ需满足隐式不等关
系。 

3  对比验证 
朱福等[7]依据统一强度理论建立的地基临界荷

载与路堤临界填土高度的解析解，同样考虑了中间主

应力 2σ 、侧压力系数k0≠1.0和固结度U的影响，其分
析思路及推导过程与本文有类似之处。用本文符号与

参数表示的文献[7]路堤临界填土高度H1/4为 
1/4 t

1/4
m m

B Cp M B M cH γ
γ γ

+
= =  。      (21) 

式（21）中的软土统一内摩擦角 tϕ 、软土统一黏
聚力 ct、地基承载力系数 MB和MC分别为 

[ ]

[ ]

t

t
t

0 t 0 t

t t t

t t t

2(1 )sinsin  
2 (1 sin )

2(1 ) cos 1  
2 (1 sin ) cos

(1 ) tan (1 ) / cosπ  
8 π(1 ) tan 1 (π/2 ) tan

π  
π(1 ) tan 1 (π/2 ) tan

B

C

b
b

b cc
b

k kM
U

M
U

ϕ
ϕ

ϕ
ϕ
ϕ ϕ

ϕ ϕ
ϕ ϕ ϕ

ϕ ϕ ϕ

+ = + + 
+ 

= ⋅ + + 
+ − − = ⋅
− + − −

= − + − − 

，

，

，

。

(22) 

对比式（15）、式（18）以及式（20）可以看出，
本文与文献[7]的临界填土高度H1/4之间存在3点差异：
①本文采用的是曲线广义SMP准则，而文献[7]采用分
段线性的统一强度理论；②本文由两个偏导数为零求

得塑性区最深处在基础两侧边缘下方，而不在基础中

心线处；③本文给出了公式的适用条件，对软土内摩

擦角φ及侧压力系数k0的取值范围进行了限定，而文献

[7]对此无要求。 
为比较这 3点差异所造成的结果不同，基于某铁

路工程梯形路堤[2]来探讨：路堤等效宽度 B为 16.2 m，
填土的平均重度 mγ 为 17.5 kN/m3；地基软土的重度 
γ 为 17.6 kN/m3，黏聚力 c 为 8 kPa，内摩擦角ϕ为  
13.5°。表 1 给出了本文路堤临界填土高度式（18）
与朱福等[7]、修正朱福等[7]（按两个偏导数为零来确

定地基塑性区最深处）的计算结果比较，其中参数 b
取 0，1/2和 1，固结度 U取 0和 100%。 
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由式（20）计算知：内摩擦角ϕ =13.5°满足本文
公式适用条件，但侧压力系数 k0应不小于 0.60，因此
侧压力系数 k0=0.5不满足要求，本文对此无解，相反
文献[7]以及修正文献[7]给出的临界填土高度 H1/4 处

于 0.15～2.21 m之间，而此时的地基承载力系数 MB

是负的，这与经典地基承载力的非负叠加理论相悖，

也与类似工程及依据地基软土施工经验所确定的填土

高度相差甚远，可见本文给定公式适用条件的必要性

和合理性。当侧压力系数 k0=1.0时，文献[7]与修正文
献[7]的结果相同(此时二者的地基承载力系数MB无差

异)，但文献[7]的结果在 k0=0.75时却是大于修正文献
[7]的，且参数 b越大，二者之间的差异亦加大，这表
明基础中心线处的地基塑性区发展深度并不是最大

的，文献[7]的计算结果稍偏大，相应路堤设计与施工
的安全度较低。 

表 1 与文献[7]及修正文献[7]的结果比较 

Table 1 Comparison among calculated values, results of  

          Reference [7] and modified results of Reference [7] 

临界填筑高度 H1/4/m 

文献[7] 修正文献[7] 

固结

度 

U/% 

侧压

力系

数 k0 b=0 b=1/2 b=1 b=0 b=1/2 b=1 
本文 

1.0 3.14 3.45  3.63  3.14  3.45  3.63  3.45  

0.75 1.73 2.06  2.25  1.65  1.98  2.17  1.98  0 

0.5 0.31 0.67  0.87  0.15  0.51  0.72  — 

1.0 6.64 8.16  9.22  6.64  8.16  9.22  8.18  

0.75 3.65 4.87  5.71  3.48  4.69  5.52  4.70  100 

0.5 0.66 1.58  2.21  0.32  1.21  1.83  — 

本文路堤临界填土高度 H1/4的广义 SMP 准则解
答，既没有像参数 b=0 即 M–C 准则那样忽略中间主
应力 2σ 的影响以致结果偏保守，也没有像参数 b=1
即双剪应力准则那样将中间主应力 2σ 效应等同围压
小主应力 3σ 作用以致结果偏危险，而是与合理考虑中
间主应力 2σ 影响即参数 b=1/2 时修正文献[7]的结果
十分接近，且不同固结度 U下二者均吻合的很好，这
充分验证了本文结果的正确性。因此，本文解析公式

合理考虑了中间主应力 2σ 影响与地基软土塑性区的
实际发展规律，并且给出了公式的适用条件，相比文

献[7]以及修正文献[7]的解答均具有更大的优越性。 

4  参数影响分析 
M–C准则是地基、隧道、水利及矿山等岩土相关

工程中应用最为广泛的强度准则，按照本文的分析思

路，可推导出基于M–C准则且考虑侧压力系数 k0≠1.0
和固结度 U影响的软基路堤临界填土高度 H1/4为 

1/4
1/4

m m

B Cp M B M cH γ
γ γ

+
= =  ，     (23) 

式中，
[ ]

0 0(1 ) tan 1.07(1 ) / cosπ
8 π(1 ) tan 1 (π/2 ) tanB

k kM
U

ϕ ϕ
ϕ ϕ ϕ

+ − −
= ⋅

− + − −
，

[ ]
π

π(1 ) tan 1 (π/2 ) tanCM
U ϕ ϕ ϕ

=
− + − −

。 

式（23）的适用条件为 

0

π tan 1 
2

1.07 sin  
1.07 sin

k

ϕ ϕ

ϕ
ϕ

 − <    


− 
+ 

，

≥ 。

           (24) 

式（23）和式（24）中的符号意义同前，且此临
界填土高度 H1/4的 M–C 准则解答是修正文献[7]中参
数 b=0的特例，同样没有考虑中间主应力 2σ 的影响。 

结合路堤临界填土高度 H1/4的 M–C 准则解答即
式（23），来探究固结度 U、侧压力系数 k0和地基软

土强度参数（黏聚力 c 及内摩擦角 φ）的影响规律，
仍以上述铁路路堤为研究对象，作为参数分析的共同

基础。 
对公式适用条件式（20）和式（24）的说明：内

摩擦角 φ=13.5°满足要求，但侧压力系数 k0应不小于

0.60（广义 SMP准则）、0.64（M–C准则）。因此，
下文侧压力系数影响分析时 k0从最小值开始取到 1.0，
固结度 U影响分析时 k0取 0.8，1.0，黏聚力 c及内摩
擦角 φ影响分析时 k0取 0.75。同时，黏聚力 c对公式
适用条件无影响，内摩擦角 φ选定在 12°～16°之间
变化。 
4.1  固结度 

固结度 U反映的是超孔隙水压力的消散程度，不
同固结度 U对应地基软土不同的有效应力状态。图 3
给出了侧压力系数 k0=0.8，1.0时，路堤临界填土高度
H1/4随固结度 U的变化关系，包括本文广义 SMP准则
解答式（18）、M–C准则解答式（23），下文图 4，5
亦同。 
由图 3可以看出，随着固结度 U的增加，临界填

土高度 H1/4呈非线性增大；当侧压力系数 k0=1.0时，
U=100%时的 H1/4比 U=0时相对增大了 1.37倍（广义
SMP准则）、1.11倍（M–C准则），可见固结度 U 对
临界填土高度 H1/4的影响非常显著，应根据地基软土

排水、厚度等具体情况确定其实际固结程度，而盲目

选定固结度 U=0或 100%计算 H1/4都是不合理的。同

时，相同条件下本文基于广义 SMP准则的 H1/4明显高

于 M–C准则解答，且固结度 U 越大二者的差异亦加
大，这说明 M–C 准则因不考虑中间主应力 2σ 影响而
使其计算结果偏小，应合理考虑地基软土的中间主应

力 2σ 效应，更好地发挥其强度潜能和自承载能力。 



1256                         岩  土  工  程  学  报                                    2017年 

4.2  侧压力系数 

侧压力系数 k0用于反映土体的天然地应力状态，

公式适用条件式（20）和式（24）均对其有最小值要
求。图 4给出了固结度 U=0，100%时，路堤临界填土
高度 H1/4随侧压力系数 k0的变化关系。 

图 3 固结度对 H1/4的影响分析 

Fig. 3 Effect of consolidation degree on H1/4 

图 4 侧压力系数对 H1/4的影响分析 

Fig. 4 Effect of lateral pressure coefficient on H1/4  

由图 4可以看出，在式（20）和式（24）成立即
满足最小侧压力系数 ko要求后，侧压力系数 k0对临界

填土高度 H1/4具有十分重要的影响，表现在 H1/4随 k0

的增加而直线增大，特别是固结度 U=100%时的增大
速率更明显，应现场测定地基软土的真实侧压力系数

k0，而不是人为地设定其恒为 1.0。当固结度 U=0时，
广义 SMP准则解答和M–C准则解答相互平行且相差
较小，而固结度 U=100%时二者的差异加大且不再平
行。另外，固结度 U对最小侧压力系数 k0无影响，但

广义 SMP 准则解答的最小 k0=0.60 却小于 M–C准则
解答的最小 k0=0.64，即考虑中间主应力 2σ 效应，地
基软土强度越高及对应的 H1/4亦越大，相反对应的最

小 k0却越小、公式的适用范围也更广。 
4.3  强度参数 

黏聚力 c和内摩擦角 φ是表征土体抗剪强度的基
本参数，此处设定内摩擦角φ在 12°～16°之间变化，
满足公式适用条件即式（20）和式（24）。图 5给出了
侧压力系数 k0=0.75 时，路堤临界填土高度 H1/4随黏

聚力 c、内摩擦角 φ的变化关系，包括固结度 U=0、
100%两种情况。 

由图 5可以看出，随着黏聚力 c、内摩擦角 φ的
增加，临界填土高度 H1/4 均线性增大，且广义 SMP
准则解答和 M–C 准则解答相互平行，只是固结度
U=100%时二者相差更明显。当固结度 U=100%时，
c=10 kPa时的 H1/4比 c=6 kPa时相对增大了 33.2%（广
义 SMP 准则）、33.9%（M–C 准则），而 φ=16°时的
H1/4比 φ=12°时相对增大了 55.5%（广义 SMP准则）、
54.4%（M–C准则），表明临界填土高度 H1/4受内摩擦

角 φ的影响较黏聚力 c更为显著。应合理确定地基软
土的抗剪强度参数即黏聚力 c 和内摩擦角 φ，特别是
内摩擦角 φ，并考虑其实际变异性，确保路堤设计的
安全与经济。 

图 5 强度参数对 H1/4的影响分析 

Fig. 5 Effect of strength parameters on H1/4  

5  结    论 
（1）基于广义 SMP准则而建立的软土地基临界

荷载与路堤临界填土高度的解析公式，综合考虑了中

间主应力、侧压力系数和固结度的影响，且公式表达

简洁、所用参数易确定，便于具体工程选择与应用，

具有重要的理论及工程应用价值。 
（2）所给公式适用条件对地基软土内摩擦角及侧

压力系数进行了限定，通过与文献[7]及修正文献[7]
比较验证了其必要性与合理性，且应正确利用均布荷

载下条形基础的地基塑性区实际发展规律，广义 SMP
准则解答相比具有更大的优越性。 
（3）M–C 准则的结果偏保守，而考虑中间主应

力的广义 SMP 准则解答较为合理，且对应的最小侧
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压力系数更小、适用范围更广。固结度对路堤临界填

土高度的影响非常显著，不应盲目选定 0 或 100%进
行计算，而应根据地基软土排水、厚度等情况慎重确

定其固结程度。 
（4）路堤临界填土高度受侧压力系数的影响明

显，不应人为地将其恒设定为 1.0，应现场测定地基软
土的真实侧压力系数；软土抗剪强度参数的影响同样

很重要，且内摩擦角的影响较突出；固结度越大，广

义 SMP准则和M–C准则的结果差异亦越大。 
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围岩性质对于注浆压力变化规律及浆液扩散模式的 
影响研究 

朱明听，张庆松，李术才，张  霄，谭英华，王  凯 

(山东大学岩土与结构工程研究中心，山东 济南 250061) 

摘  要：采用注浆模拟试验及理论分析研究了围岩性质对于注浆压力变化规律及浆液扩散模式的影响。试验采用在注
浆模型架内分区充填不同孔隙比土体的方法模拟被注围岩显著的向异性及非均质性；采用多个注浆管依次注浆的方法

模拟实际注浆工程中的不同注浆施工阶段。通过开挖揭露浆脉(浆泡)特征研究围岩性质对于浆液扩散形式的影响；通过
分析注浆过程中注浆压力数据研究围岩性质对于注浆压力的影响；通过对注浆前后围岩试样进行室内试验测试，获取

注浆对于围岩孔隙比及压缩系数的影响规律。研究结果证实：注浆压力变化规律及浆液扩散模式与围岩性质密切相关，

通过分析注浆压力变化规律与浆液扩散模式可判定围岩性质，从而为注浆施工过程中的注浆参数动态调整提供依据。

相关研究结论在永莲隧道帷幕注浆工程中进行了现场试验，进一步验证了其正确性。 
关键词：围岩性质；注浆压力；浆液扩散；加固；效果检测 
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Effects of properties of surrounding rock on change laws of grouting                  
pressures and diffusion patterns  

ZHU Ming-ting, ZHANG Qing-song, LI Shu-cai, ZHANG Xiao, TAN Ying-hua, WANG Kai 
(Geotechnical and Structural Engineering Research Center, Shandong University, Jinan 250061, China) 

Abstract: The effects of properties of surrounding rock on grouting patterns of slurry diffusion and change laws of grouting 

pressure are studied by grouting simulation tests. The heterogeneity of practical surrounding rock is simulated by filling the soil 

with different void ratios into different parts of the model frame. Different stages of practical grouting are simulated by grouting 

through multiple grouting holes respectively. The diffusion patterns of grouting slurry are obtained by studying the grouting 

fractures and bulbs of different grouting holes. The change laws of grouting pressure are obtained by analyzing the grouting 

pressure data of different grouting holes. The effects of grouting on the void ratio and compression coefficient of the 

surrounding rock are obtained by testing the samples before and after grouting. The results show that the diffusion patterns of 

grouting slurry and the change laws of grouting pressure are closely related to the properties of the surrounding rock. By 

analyzing the diffusion patterns of grouting slurry or the change laws of grouting pressure, the properties of surrounding rock 

can be estimated so as to offer the basis for the improvement of the design of grouting parameters. The conclusions are verified 

by the curtain grouting project of Yonglian Tunnel. 

Key words: property of surrounding rock; grouting pressure; grouting diffusion; reinforcement; effect evaluation 

0  引    言 
当地下工程面对土质围岩时，易于发生塌方，衬

砌破坏，突水突泥等事故[1-4]。实践证实，注浆是提高

土体强度及其抗渗性的主要方法。由于注浆属于隐蔽

性工程，注浆施工中难以通过直接观察浆液在地层中

分布或测试土体强度指标预测不同注浆施工阶段的注

浆加固效果，动态调整钻孔参数，进而提高注浆效率，

保证注浆效果。已有的注浆效果检查多采用分析法、

检查孔法、开挖取样法、变位推测法和物探法等，但

是这些方法均在注浆结束后实施，难以适用于阶段性

注浆效果评价[5-9]。注浆压力是围岩特征，浆液理化性
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质，注浆工艺及浆液扩散特征等因素的综合反映[10-12]。

目前，松软土体注浆模拟试验研究主要集中于浆液扩

散特征及劈裂路径分析。张忠苗等[13]通过模型试验研

究了实现了黏土注浆过程中压密浆泡及劈裂裂隙的自

然产生与发展，并将浆液扩散过程分为鼓泡压密，第

一劈裂面产生及后续劈裂面产生 3个阶段。程盼等[14]

通过现场注浆模拟试验研究了浆液在深厚冲积层中的

扩散规律，指出浆液一般先沿土石分界面进行充填（劈

裂）并以水平向劈裂为主。李鹏等[15]通过模拟注浆试

验研究了断层破碎带浆液扩散过程，提出了浆液扩散

形式转换、主次生劈裂通道饱和、新劈裂通道形成和

后续次劈裂区域饱和 4个阶段，并分析了土体劈裂压
力变化机制，给出了了主、次生劈裂压力值界定方法。

由于上述注浆模拟试验采用的充填介质均较为均匀，

不能较好的模拟实际被注地层的各向异性及非均质

性，且采用的注浆钻孔较少，不能较好模拟实际注浆

工程中不同施工阶段的浆液扩散特征及注浆压力变化

特征。另外，已有的注浆模拟试验较少同时开展浆液

扩散特征与注浆压力变化规律两方面的研究。 
通过浆液扩散形式及注浆压力变化规律预测不同

施工阶段的围岩性质对于注浆施工过程中的注浆参数

动态调整提高依据，提高注浆针对性具有重要的实践

意义与理论价值。本文依托江西省吉莲高速永莲隧道

断层破坏带突水突泥处置工程，通过注浆模拟试验研

究了非均质地层在不同注浆阶段的注浆压力变化规律

及浆液扩散模式。 

1  注浆模拟试验系统 
1.1  试验原理 

采用在模型架内分区充填不同孔隙比土体的方法

模拟被注围岩显著的向异性及非均质性；采用多个注

浆管依次注浆的方法模拟实际注浆工程中的不同施工

阶段。注浆过程中实时记录注浆压力，注浆结束后通

过现场开挖研究不同注浆孔周边的浆液扩散特征；对

注浆前后围岩试样进行测试，获取围岩的孔隙比及压

缩系数。通过对上述数据的统计分析，获得注浆压力

变化规律与被注围岩性质之间的对应关系。 
1.2  模型架及注浆泵 

模型试验架由 1 cm厚钢板焊接而成，外部尺寸为
1.6 m×1.6 m×1 m，见图 1。模型架的内部尺寸较大，
可为浆液的扩散提供较为充足的空间，从而有效消弱

边界效应对于试验结果的不利影响。 
1.3  充填材料及注浆材料 

（1）充填材料 
注浆孔 A（见图 2）周边区域土体保持自然堆积

状态，用以模拟实际地层中的软弱区域（软流塑—流

塑围岩，泥水充填空腔等），实现被注围岩的各向异性

及非均质性；其他区域土体采用分层压实的方法充填。 

 

图 1 模型试验架 

Fig. 1 Model test apparatus 

图 2 注浆孔及软弱区域布置平面图 

Fig. 2 Floor plan of grouting holes and soft area 

（2）注浆材料 
注浆材料选用体积比为 1∶1 的水泥–水玻璃浆

液。水泥浆液选用 425硅酸盐水泥，水灰比 1∶1；水
玻璃溶液波美度为 38。 
1.4  注浆孔布置及注浆方案 

注浆孔 A位于模型架中心位置，注浆孔 B及注浆
孔 C位于注浆孔 A两侧 30 cm处。浆液从注浆底端注
入地层，平均注浆速率为 2.5 L/ min，注浆终压为 0.6 
MPa。注浆孔 A、注浆孔 B及注浆孔 C依次注浆，间
隔时间不少于 14 h。 

2  试验数据分析 
2.1  浆脉特征分析 

注浆初期，注浆孔A周边围岩处于自然堆积状态，
孔隙比及压缩系数均较大，易于压缩。据图 3知，注
浆孔 A周边为浆泡结石体，无显著劈裂浆脉。上述现
象表明注浆孔 A注浆过程中，浆液主要通过鼓泡挤密
的方式进行扩散。 
据图 4知，注浆孔 B周边存在浆泡与浆脉，浆泡

体积显著小于注浆孔 A周边浆泡体积，浆脉厚度较大
且延展较远，呈板状。上述现象表明：①注浆孔 B注
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浆过程中，开始注浆时为鼓泡挤密阶段，当注浆压力

达到起劈压力后，进入劈裂流动扩散阶段；②通过注

浆孔 A注浆使其周边松软围岩的孔隙比显著减小，均
质性提高。 

 

图 3 注浆孔 A周边浆泡 

Fig. 3 Grouting bulb around grouting hole A 

 

图４ 注浆孔 B周边浆脉 

Fig. 4 Grouting fracture around grouting hole B 

据图 5知，注浆孔 C周边无明显浆泡，浆脉较多
且其厚度较小，延展较差，呈线状。上述现象表明：

①注浆孔 C注浆过程中，浆液以劈裂流动扩散为主；
②通过注浆孔 A及注浆孔 B注浆后，被注围岩孔隙比
及压缩系数显著减小。 

 

图 5 注浆孔 C周边浆脉 

Fig. 5 Grouting fracture around grouting hole C 

2.2  注浆压力分析 

据图 6知，注浆孔 A注浆过程中，注浆压力曲线
无显著劈裂特征点(注浆压力急剧下降点)，表明浆液
主要以鼓泡挤密的方式扩散；注浆压力升高缓慢表明

围岩易于压缩；达到注浆终压所需时间长达 24 min表
明大量浆液被注入围岩。上述现象与注浆孔 A周边围

岩处于自然堆积状态，孔隙比及压缩系数均较大，易

于压缩的特征相吻合。 

图 6 注浆孔 A注浆压力曲线 

Fig. 6 Curve of grouting pressure of grouting hole A 

据图 7知，注浆孔 B注浆过程中，注浆前期，注
浆压力增长较慢，注浆后期注浆压力增长较快；注浆

压力曲线具有劈裂特征点；达到设计注浆终压所需时

间为 11 min。上述现象表明：①开始注浆时为鼓泡挤
密阶段，当注浆压力大于起劈压力后，进入劈裂流动

扩散阶段；②浆脉厚度较大且延展较好；③通过注浆

孔 A 注浆使薄弱区域围岩孔隙比及压缩系数显著减
小，围岩的均质性提高。 

图 7 注浆孔 B注浆压力曲线 

Fig. 7 Curve of grouting pressure of grouting hole B 

据图 8知，注浆孔 C注浆过程中，注浆压力迅速
升高，在 5 min内即达到注浆终压；注浆压力曲线具
有较多的劈裂特征点。上述现象表明：注浆孔 B注浆
过程中，浆液以劈裂流动扩散为主；经过注浆孔 A及
注浆孔 B注浆加固后，被注围岩孔隙比及压缩系数显
著降低。 

 

图 8 注浆孔 C注浆压力曲线 

Fig. 8 Curve of grouting pressure of grouting hole C  
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2.3  注浆加固前后围岩参数分析 

（1）取样方法 
注浆加固前后，在每个注浆孔的 4个方位各采集

一个试样，用以测试其孔隙比及压缩系数。试样的采

集位置与其紧邻注浆孔的距离为 10 cm且无浆脉或渗
入浆液分布，从而避免注浆加固距离、浆脉自身对于

试验结果的影响。 
（2）测试方法 

试验仪器采用三联固结仪，试样面积为 30 cm2，高

度为 2 cm。加载顺序为 50，100，200 kPa。当每小时
变形量小于 0.005 mm 时，施加下级荷载，并记录每
级荷载下的变形量。 

（3）注浆加固前后围岩孔隙比及压缩系数分析 
表 1为注浆前后，围岩的孔隙比及压缩系数。 

表 1 注浆前后围岩孔隙比及压缩系数 

Table 1 Void ratios and compressibility coefficients of surrounding  

rock before and after grouting 

注浆加固前 注浆加固后 注浆

孔 
编号 

试样 
编号 

孔隙

比 e 
压缩系数 
a1-2/MPa-1 

孔隙

比 e 
压缩系数 

a1-2/MPa-1 

A-1 0.92 0.53 0.48 0.12 

A-2 0.91 0.53 0.49 0.12 

A-3 0.93 0.52 0.47 0.11 

注浆

孔 A 
A-4 0.90 0.54 0.47 0.11 

B-1 0.68 0.34 0.49 0.12 

B-2 0.69 0.32 0.53 0.14 

B-3 0.66 0.31 0.52 0.13 

注浆

孔 B 
B-4 0.66 0.33 0.53 0.14 

C-1 0.67 0.30 0.51 0.13 

C-2 0.66 0.31 0.49 0.12 

C-3 0.67 0.33 0.53 0.13 

注浆

孔 C 
C-4 0.65 0.36 0.52 0.13 

据表 1知，注浆前围岩的孔隙比及压缩系数差异
性较大，具有显著的各向异性及非均质性：注浆孔 A
周边围岩孔隙比大于 0.9，压缩系数大于 0.5 MPa-1，

属于高压缩性土；注浆孔 B及注浆孔 C周边围岩孔隙
比为 0.65～0.69，压缩系数系数为 0.31～0.36 MPa-1，

属于中压缩性土。注浆后围岩的孔隙比及压缩系数均

显著降低且均质性显著提高：所有试样的孔隙比为

0.47～0.53，压缩系数为 0.11～0.14 MPa-1，接近与低

压缩性土的压缩系数判定指标（a1-2< 0.1 MPa-1属低压

缩性土）。上述现象说明：相同的注浆压力作用下，不

同孔隙比的土体（成分相同）具有相似的注浆加固效

果。注浆孔 A 位于注浆孔 B 及注浆孔 C 之间，受到
反复注浆加固作用，其周边围岩孔隙比及压缩系数整

体上较注浆注浆孔 B及注浆孔 C周边围岩要低，说明
反复注浆可以改善注浆加固效果。 
2.4  围岩压缩性与注浆模式分析 

随着注浆施工的推进，被注围岩孔隙比及压缩系

数逐渐减小。注浆压力变化规律与浆液扩散形式与围

岩性质密切相关，通过分析浆液扩散形式与注浆扩散

规律可判定围岩性质。 
（1）高压缩性围岩 
浆液在高压缩性围岩内主要通过鼓泡挤密的方式

扩散，注浆压力增长缓慢，达到设计注浆终压所需时

间最长，注浆量最大。 
（2）中压缩性围岩 
浆液在中压缩性围岩内扩散时，注浆开始阶段通

过鼓泡挤密的方式扩散，注浆压力增长缓慢，注浆后

期通过劈裂流动的方式扩散，注浆压力增长较快。达

到设计注浆终压所需时间较长，注浆量较大。浆脉呈

现厚度较大，延展较远，板状的特征。 
（3）低压缩性围岩 
浆液在低压缩性围岩内主要通过劈裂流动的方式

扩散，注浆压力快速增大，注浆压力剧烈波动，在较

短的时间内即可达到注浆设计终压，所需注浆量较小。

浆脉呈现厚度较小，延展较差，线状的特征。 

3  理论分析 
注浆模型试验及现场注浆实践均表明围岩压缩系

数与注浆压力变化规律密切相关。考虑到围岩的系数

与浆脉厚度呈正向关性。因此，通过研究浆脉厚度对

于注浆压力的影响即可获得浆液劈裂流动阶段围岩压

缩系数对于注浆压力的影响规律。 
3.1  理论模型 

浆脉的空间展布状态受围岩特征、浆液理化性质、

注浆工艺等因素影响，极其复杂，难以通过理论分析

进行定量化。为此，将浆脉简化为平直裂缝，见图 9。
研究表明，牛顿流体在平直裂缝内径向流动时，注浆

压力 cp 与扩散半径 R满足[16]： 

 c s3
c

6 ln
π
q Rp p

r
µ

δ
= +   ，         (1) 

式中， cp 为注浆压力，R为扩散半径， cr 为注浆孔半
径，δ 为浆脉厚度，q 为注浆速度， sp 为浆脉劈裂扩
展中尖端阻力。 
 当 dr趋于 0时，内半径为 r，外半径为 dr r+ 的

圆环区域内的浆液黏度可视为常数。 
圆环内浆液流动等效于注浆孔半径为 r，扩散半

径为 dr r+ 的注浆。据此，应用式（1）求得扩散半径
r处，注浆压力梯度为 
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6 ( ) dd ln
π
q r r rp

r
µ
δ

+
=   。        (2) 

已知 

 
0

d dlim ln 1
x

r r
r r+→

 + = 
 

  。          (3) 

将式（3）代入式（2）得 

 3

6 ( ) dd
π
q r rp

r
µ
δ

=   。          (4) 

将式（4）在区间[ ]c ,r R 积分，即可得到注浆压力
计算公式： 

 
0

c s3

( )6 d
π

R

r

q rp r p
r
µ

δ
= +∫   。       (5) 

注浆过程中，往往采用恒定注浆流量注浆。浆液

由注浆孔底部开始混合，当扩散半径为 r时所需时间
为  

 
2 2

cπ
r rt

q
δ

−
=   。              (6) 

水泥浆（ /W C = 1∶1）与玻璃体体积比 1∶1时，
C-S浆液黏度时变方程为 

 2.230.003182tµ =   。            (7) 

 

图 9 注浆压力理论计算模型 

Fig. 9 Theoretical model for grouting pressure  

假定注浆单液与水玻璃在注浆孔处开始混合，则

浆液反应时间可用式（6）获得。将式（6）、（7）带入
式（5）得水泥浆（ /W C = 1∶1）与玻璃体体积比 1∶
1时，C-S浆液注浆压力计算公式为 

0

2.232 2
c

c s3

3.182 π
6 d

1000π
R

r

r r q
q

p r p
r

δ

δ

 −
 
 = +∫  。 (8) 

式（8）较为复杂，难以得到解析解，因此可通过
计算机得到数值解。 
扩散半径 R与注浆时间T 满足： 

       
2 2

cπ( )R r
T

q
δ−

=   。           (9) 

通过式（8）、（9）即可就得注浆压力与注浆时间
之间的关系。 
3.2  参数分析 

图 10 为注浆速度 40 L / minq = 注浆孔半径

c 5 cmr = ，尖端阻力 s 0.5 MPap = 时，不同浆脉厚度

条件下，注浆压力随时间变化曲线。 
据图 10知：随着浆脉厚度越大，注浆压力增长速

度明显减慢，这与注浆压力增速随着围岩孔隙比及压

缩系数增大而较小这一现象相吻合。对于相同的注浆

终压，浆脉厚度较大时所需注浆时间较长，这与达到

注浆终压所需时间随围岩孔隙比及压缩系数增大而增

大这一现象相吻合。显然，实际注浆工程中，注浆压

力不能无限制增加，当注浆压力导致地层中主应力方

向改变或阻力较小的软弱区域或界面时，则已有劈裂

通道停止扩展，新劈裂通道生成，即浆液在孔隙比及

压缩系数较大的围岩内以劈裂方式进行扩散时，两次

劈裂间隔时间较长，注浆压力波动较小；在在孔隙比

及压缩系数较小的围岩内以劈裂方式进行扩散时，两

次劈裂间隔时间较短，注浆压力波动幅度较大，这与

注浆模拟试验及现场试验相吻合。 

 

图 10 注浆压力曲线 

Fig. 10 Curves of grouting pressure under different values of δ 

4  现场试验 
4.1  工程概况 

永莲隧道 F2断层穿经 K91+350里程，走向 SSE，
与隧道轴向 45°相交，倾向 E，倾角 84°，断层宽度
15～35 m，延伸长度 520 m，地表为沟谷，断层带内
岩体张开裂缝发育，胶结较差，岩体破碎，取芯率

55%～65%，RQD＜10，F2 断层分别在进口左洞
ZK91+313—ZK91+364、进口右洞在 YK91+389—
YK91+425 附近与隧道相交。进口左洞 ZK91+316 里
程处掌子面右侧连续发生 8次涌水突泥事故，总突泥
量超过 14300 m3；进口右洞 YK91+370—YK91+380
里程段连续发生突泥突水 7次，累积突泥量 19500 m3。

多次突泥突水后，进口右洞 YK91+371—YK91+389
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上方设计线内侧 20 m 附近出现明显的地表塌陷，地
陷处山顶标高与隧道设计标线高差约 190 m，地陷呈
不规则椭圆形，面积约 2000 m2，深度约 30 m。 
4.2  注浆方案 

针对永莲隧道进口左、右洞突泥和塌方情况及 F2
断层地质特点分析，提出先探测后注浆、帷幕注浆加

固与塌穴塌腔充填相结合的综合治理方案。为便于分

析，本文仅研究左洞第一循环全断面帷幕注浆。现场

钻孔布置见图 11。 

 

图 11 现场钻孔布置图 

Fig. 11 Layout of site grouting holes  

（1）注浆加固范围 
注浆圈止水加固厚度主要应满足注浆堵水和施工

安全要求。经过对现场环境条件并结合工程经验，注

浆加固区范围为隧道开挖轮廓线外 8 m。 
（2）浆液扩散半径 
浆液扩散半径可根据堵水和围岩加固要求、隧道

地质特点及注浆材料的物理特性，根据工程经验和工

程类比，确定注浆扩散半径为 1.5～2 m。 
（3）注浆材料及配比 
根据地层的地质特征及注浆过程中实际需求，采

用速凝类的水泥–水玻璃浆液及新型可控速凝膏状体
注浆材料（GT-1）为主要注浆材料，水泥单液浆为辅
助注浆材料。水泥单液使用 42.5R普通硅酸盐水泥，
水灰比为 1∶1。水玻璃浓度要求在 35～42 Be之间，
模数控制在 2.3～3.0之间。为保证双液注浆后胶凝体
的结石强度，注浆中水泥水玻璃体积一般比在 1∶1～
3∶1 之间，每次注浆前都要进行双液浆凝固配比试
验，以准确掌握水泥–水玻璃浆液的凝固时间和固结体
强度。可控速凝膏状体注浆材料（GT-1）初凝时间为
45～1800 s，根据注浆需求，现场调配。 

（4）注浆压力 
为了达到浆液的有效扩散，实现浆液对软弱围岩

的劈裂和挤密作用，该段采用高压注浆的方式，注浆

压力为 3～4 MPa，具体压力值可根据注浆段长、现场
注浆条件及施工需要实时调整。 

（5）注浆顺序 
按序孔从外圈向里圈、自上而下进行钻孔注浆。

每环注浆孔先施工奇数编号注浆孔，然后施工偶数编

号注浆孔，偶数编号注浆孔同时可作为注浆检查孔。 
（6）注浆结束标准  
注浆结束标准以定压为主，注浆压力达到设计终

压并稳定后，即可结束该孔注浆；当设计孔全部达到

结束标准并注浆效果检查合格时，即结束本循环注浆。 
（7）注浆效果评价 
注浆区域开挖过程中围岩稳定好，无任何坍塌及

突涌水灾害发生，有效控制了开挖引起的断层松软带

岩体变形，达到了加固堵水的治理目的。 
4.3  注浆压力及浆液扩散特征 

因土质围岩孔隙较小，水泥–水玻璃浆液、新型可
控速凝膏状体注浆材料（GT-1）及水泥单液浆均为颗
粒类浆液难以通过渗透的方式进入围岩，故浆液主要

以鼓泡挤密（充填）或劈裂流动的方式进行扩散。 
（1）浆脉特征 
浆液作为一种流体，必然具有优先向围岩内空腔，

软弱区域及优势结构面扩散的趋势。因隧道发生过多

次突水突泥，围岩初始状态受到严重破坏：①部分区

域土体泥化严重，呈软流塑—流塑状态；②部分区域

土体随泥水流失使围岩内部形成若干较大的泥水充填

空腔；③突水突泥影响区域内初始应力场发生较大改

变，围岩所受围压减小，围岩整体密度减小。故注浆

施工前期，浆液主要挤密软流塑—流塑状态的围岩，

充填空腔。因此，注浆前期浆泡形状由软流塑—流塑

区域及空腔的决定，浆泡体积往往较大，呈块状，见

图 12。 

 

图 12 注浆施工前期浆泡 

Fig. 12 Grouting bulb during grouting prophase 

注浆施工中期，软流塑—流塑状态围岩得到初步

挤密，泥水空腔被浆液充填，围岩整体密度均得到初

步提高，但仍处于易于压缩的状态。开始注浆时为鼓

泡挤密阶段，当注浆压力大于起劈压力后，进入劈裂

流动扩散阶段。浆脉呈现厚度较大，延展较远，呈板
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状的特征，见图 13。 

 

图 13 注浆施工中期浆脉 

Fig. 13 Grouting fracture during grouting metaphase 

注浆施工中期后，围岩的孔隙比及压缩系数显著

减小，难以压缩。故注浆施工后期，浆液主要以劈裂

流动方式扩散。浆脉呈现厚度较小，延展较差，呈线

状的特征，见图 14。 

 

图 14 注浆施工后期浆脉 

Fig. 14 Grouting fracture during grouting anaphase 

（2）注浆压力变化特征 
注浆施工中，水泥–水玻璃浆液及新型可控速凝膏

状体注浆材料（GT-1）为主要注浆材料，两者均为速
凝类注浆材料，具有相似的注浆压力变化特征。为使

注浆压力变化曲线具有较强的代表性，选取注浆施工

前期，中期及后期的典型注浆压力曲线进行分析。 
浆液挤密软流塑—流塑态围岩或充填空腔时扩

散阻力最小；注浆压力作用下，软流塑—流塑态围岩

体积减小较大且围岩内部空腔往往也较大。故注浆施

工初期，浆液主要通过鼓泡挤密或充填空腔的方式进

行扩散；注浆压力增长较慢，无显著劈裂特征点，达

到设计注浆终压所需时间较长，所需注浆量较大，见

图 15。 
注浆施工中期，软流塑—流塑状态围岩得到初步

挤密，围岩内部空腔得到充填，浆液扩散阻力较注浆

初期有所减增大。故注浆施工中期浆液以鼓泡挤密，

劈裂流动扩散为主；注浆压力增长较快，具有劈裂特

征点，达到设计注浆终压所需时间较注浆施工初期显

著缩短，见图 16。 

 

图 15 注浆过程前期注浆压力曲线 

Fig. 15 Curves of grouting pressure during grouting prophase 

 

图 16 注浆施工中期注浆压力曲线 

Fig. 16 Curve of grouting pressure during grouting metaphase 

实际注浆施工时，设计注浆终压受到埋深（上覆

压力）影响。埋深越大，则允许注浆终压就愈大，注

浆加固效果就更为显著。永莲隧道埋深达 190 m，上
覆压力较大，故可以较高的注浆终压实现较好的注浆

加固效果。注浆施工后期，围岩的孔隙比及压缩系数

显著减小，难以压缩，浆液扩散距离显著减小。故注

浆工程后期注浆压力快速增大且剧烈波动，在较短的
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时间内即可达到设计注浆终压，见图 17。 

图 17 注浆施工后期注浆压力曲线 

Fig. 17 Curves of grouting pressure during grouting anaphase 

5  讨    论 
实际注浆地层结构复杂多变，注浆加固效果与注

浆压力紧密关。当地层内不存在较大孔洞、局部软弱

区域，埋深较浅时或受到地表隆起、衬砌变形限制等

因素制约，没有条件采用较高的注浆压力时，文中所

提及的 3种注浆压力变化规律将缺失其中的一种或两
种。因此，当采用注浆过程中的注浆压力变化规律分

析注浆施工不同阶段的注浆加固效果或动态调整注浆

参数时，应充分结合工程地质条件，注浆终压等诸多

因素影响。浆液黏度时变性是影响注浆压力变化规律

的重要因素。本文的研究基于具有黏度时变性的水泥–
水玻璃浆液，对于黏度时变性不显著浆液的注浆工程

适用性有待研究。 

6  结    论 
（1）注浆压力变化规律及浆液扩散形式是围岩性

质，浆液理化性质及注浆工艺等因素的综合反映，通

过分析注浆压力变化规律及浆液扩散形式可获取不同

注浆施工阶段的围岩性质，并与前期的水分地质分析

结果进行相互验证，为施工过程中的注浆参数的动态

调整提供依据。 
（2）考虑浆液黏度时变特性，推导出注浆压力计

算公式，分析了围岩压缩性对于注浆压力及劈裂间隔

时间的影响规律。 
（3）浆液在高压缩性围岩内主要通过鼓泡挤密的

方式扩散，注浆压力增长缓慢，达到设计注浆终压所

需时间最长，注浆量最大。 
（4）浆液在中压缩性围岩内扩散时，注浆开始阶

段通过鼓泡挤密的方式扩散，注浆压力增长缓慢，注

浆后期通过劈裂流动的方式扩散，注浆压力增长较快。

达到设计注浆终压所需时间较长，注浆量较大。浆脉

呈现厚度较大，延展较远，呈板状的特征。 
（5）浆液在低压缩性围岩内主要以劈裂流动的方

式扩散，注浆压力快速增大，注浆压力剧烈波动，在

较短的时间内即可达到注浆设计终压，所需注浆量较

小。浆脉呈现厚度较小，延展较差，呈线状的特征。 
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考虑非均衡吸附的多孔介质中循环注入污染物运移规律 
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摘  要：由经典的吸附解吸作用下污染物运移控制方程出发，将 Freundlich线性等温吸附模型中溶质浓度上升、下降过
程视为吸附、解吸过程，从而建立了非均衡吸附问题理论模型；并给出了累计质量分数及相对浓度的相关表达。利用

Comsol Multiphysics数值分析方法讨论了三角函数、高斯脉冲函数循环注入下污染物运移规律，结果表明：吸附、解吸
平衡常数的差值对污染物吸附量有较大影响，其值越大吸附量则越大；随着弥散度的增大，穿透曲线峰值有先增大后

减小趋势，且穿透过程越久。此外，对于连续注入，注入时间存在一个临界值，小于该值时溶质浓度峰值随注入时间

的增大而增大，而大于该值时溶质浓度峰值恒等于注入浓度平均值；且注入时间越大峰值出现时刻越晚；而相对浓度

随注入时间的增大而减小。 
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Transport laws of contaminant in porous media considering non-equilibrium 
adsorption under cyclic injection 

GUO Zhi-guang, BAI Bing 
(School of Civil Engineering, Beijing Jiaotong University, Beijing 100044, China) 

Abstract: According to the classical equations for contaminant transport considering the effect of adsorption and desorption, a 

theoretical model for non-equilibrium adsorption is obtained by regarding the Freundlich linear isotherm as an adsorption and 

desorption process. Then, the relevant expressions for the cumulative mass fraction and the relative concentration are given 

correspondingly. The transport laws of contaminant are analyzed by Comsol Multiphysics for the cyclic injection of the 

trigonometric function and Gauss pulse function. The results show that there is an obvious impact on the adsorption capacity of 

contaminant due to the difference between the constant of adsorption and desorption. The adsorption amount increases with the 

increase of the difference. On the other hand, with the increase of the dispersivity, the peak of breakthrough curve has a 

decreasing trend at first and then increases. Also, the penetration process increases with the increase of the dispersivity. In 

addition, there is a critical value of injection time, below which the breakthrough peak increases with the increase of the 

injection time. Beyond this threshold, it maintains a steady state and is equal to the injection concentration of pollutant. 

Key words: contaminant transport; cyclic injection; non-equilibrium adsorption; porous medium; migration process 

0  引    言 
近年来，环境问题日益受到人们的关注。城市生

活垃圾的填埋、石油和天然气的开采以及核废料的深

埋处置等工程活动不同程度地影响着环境。多孔介质

中悬浮颗粒迁移特性的研究在评价和预测人类各种工

程作用下岩土渗透特性及物质迁移规律等方面有重要

的研究意义，是当前环境岩土工程迫切需要解决的问

题[1-3]。 
关于多孔介质中污染物运移过程及机理的研究已

开展了较多的工作。Bai 等[4]利用 Laplace 及 Fourier
变换，给出了饱和半无限多孔介质中溶质运移的解析

解。Wang 等[5-6]提出了一种短脉冲注入下污染物在多

孔介质中的迁移及沉积特性的数学模型。Altoe 等[7]

讨论了深层污染物迁移及污染物尺寸的阻滞作用下的

数学模型，通过土柱试验与传统模型进行了对比。

Cinzia等[8]利用软件Modflow考虑非均匀地下水流场，
模拟了地质处置库中远场核素的迁移过程；并讨论了

分布系数及水力梯度的影响。Marco 等[9]通过采用任
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意拉格朗日–欧拉（ALE）处理粒子运动的有限元方法
求解控制方程，提出了在无限雷诺数下对悬浮在泊肃

溢流下黏弹性流体粒子迁移的二维数值模拟。Villone
等[10]利用三维任意拉格朗日欧拉有限元方法，数值模

拟了在牛顿和Giesekus黏弹性流体的剪切流中一个球
形 neo-Hookean弹性悬浮粒子的变形和交叉流线的迁
移问题。陈云敏等[11-12]阐述了污染物迁移击穿防污屏

障的内在机理；建立了污染物在层状土中的一维扩散

模型，并通过分离变量法得到了其解析解。李华伟等[13]

给出了循环浓度作用下污染物在多孔介质内部迁移过

程的求解方法。白冰等[14]对多孔介质中悬浮颗粒在渗

透作用下不同颗粒粒径及注入浓度、不同渗透速度及

方向的迁移过程进行了研究。陈星欣等[15]通过室内土

柱试验探讨了悬浮颗粒的浓度对其在饱和多孔介质中

迁移和沉积特性的影响。 
污染物的不连续排放问题越来越受到学者们的关

注，如定期释放或排出循环浓度的污染物，其引起的

多孔介质中污染过程及其处理过程在化学工业、石油

工业、医药工业中是一类典型的问题[13-16]。同时，针

对污染物运移过程中吸附问题的研究一直备受关注。

为此，本文根据 Freundlich 线性等温吸附模型的物理
含义，提出了一个非均衡吸附的理论模型；依据累计

质量分数及相对浓度，可有效地对污染物运移中的吸

附程度进行评价。并利用 Comsol Multiphysics数值分
析方法，对两种不同循环注入方式的污染物运移问题

进行了模拟。 

1  控制方程 
一维情形下，考虑吸附解吸作用的水动力对流–

弥散方程为[1-4] 
2

b
2x x

C C C SD u
t x x n t

ρ∂ ∂ ∂ ∂
= ⋅ − ⋅ − ⋅

∂ ∂ ∂ ∂
  。  (1) 

式中   C 为溶质浓度，表示流体中污染物的浓度
（ML−3）；S为吸附浓度，表示单位质量多孔介质中固
相所吸附溶质的质量（MM-1）；x 为污染物迁移的位
移（L）；t 为迁移过程的时刻（T）；ux为多孔介质中

流体的实际流速（LT-1）；Dx为水动力弥散系数（L2T-1），

Dx= xα ·ux， xα 为水动力弥散度（L）； bρ 为单位体积
多孔介质中固相的质量，即体积干密度（ML-3）；n为
孔隙率。 

假设污染物吸附为平衡吸附，吸附平衡系数为吸

附解吸过程中的综合平衡常数，那么由 Freundlich 经
验模型[8, 17-18]，可知线性均衡吸附时，吸附浓度 S 与
溶质浓度 C的关系， dS k C= ⋅ ；其中，kd为平衡常数

（L3M−1）。如图 1所示。 

图 1 吸附-解吸过程示意图 

Fig. 1 Adsorption-desorption process 

图 1表明，均衡吸附时，吸附浓度 S随着溶质浓
度 C的增大而增大、减小而减小；且同时达到最大值、
最小值。故可将溶质浓度增大阶段看作为平衡吸附过

程（吸附浓度 S增大），减小阶段作为平衡解吸过程（吸
附浓度 S减小），见图 1。显然，均衡吸附时，对于污
染物迁移的整个过程表现为无吸附，即吸附浓度 S最
终为零（见图 5）。 
那么，若取一单位体积的多孔介质，吸附时，吸

附浓度 S 沿 R 变化，解吸时，沿平衡常数 kd较小的

R1变化。如此，污染物迁移的整个过程表现为非均衡

吸附，a 即为最终吸附量。所以，对于非均衡吸附问
题，可将其看作为两个单独的过程：吸附过程（吸附

平衡常数为 kd）和解吸过程（解吸平衡常数为 kr）。则

式（1）可简化为 
2

2
x xD uC C C

t R x R x
∂ ∂ ∂

= ⋅ − ⋅
∂ ∂ ∂

  ，      (2) 

式中，R为阻滞因子。当 0C t∂ ∂ ≥ 时，R=1+( b nρ )·kd；

当 0C t∂ ∂ < 时，R=1+( b nρ )·kr。 
其次，为了直观地体现污染物的总吸附量，由累

计质量分数及相对浓度概念，给出孔隙体积数坐标下 
累计质量分数 MR（%）及相对浓度 CR（%）的具体
表达： 

( )
0

R

, d
t

xC x u n S
M

m

τ τ⋅ ⋅ ⋅ ⋅
= ∫  

p

0
PV ( , ) d

t
C x

m

ξ ξ⋅ ⋅
= ∫ %

  ，       (3) 

pR
R

p

( , ) PVd
d

C x tMC
t m

⋅
= =

%
  。         (4) 

式中  m 为注入污染物总质量；S 为土柱的横截面面
积；1PV 为多孔介质的 1 个孔隙体积；tp为时间坐标

转换为孔隙体积数坐标后的值；C%为将时间坐标下的
浓度 C转换到孔隙体积坐标下的浓度值。  

2  污染物运移计算模型 
考虑一维的多孔介质土柱，长度 L，本底浓度为
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零，渗流速度为 u0，流入多孔介质中污染物的浓度为

C0(t)。为充分体现非均衡性，参考已有文献[19，20]，
拟定计算参数： bρ =2.65 g/cm3，L=30 cm，r=4 cm，
n=0.451， xα =0.9 m，u0=0.15 cm/s，kd=0.1 cm-2，kr= 0.06 
cm-2。 
考虑两种不同的浓度注入函数形式，分别如下所

述。 
（1）连续的三角余弦函数[4] 

0 ( ) cos( )C t A t B= ⋅ +   ，         (5) 

式中，w=2 ⋅ π/T，T 为循环周期。令 A=B=1，ϕ =0，
T=60 s；那么注入浓度 C0见图 2。 

图 2 三角余弦浓度函数 

Fig. 2 Trigonometric cosine function of concentration 

（2）间断的高斯脉冲周期函数 

( )2

0

3
2

( ) ( ) 

( ) e   (0 6) 
2 π

t

C t f t N T

Af t t

 − −
 
 

= − ⋅ 


= ⋅
⋅ 

，

≤ ≤ ，
   (6) 

式中，N为循环次数，T为循环周期。令N=1，2，3，4，
T=60 s，A=3，那么注入浓度C0见图3。 
针对上述两种不同的注入方式，由式（3）可知，

污染物注入总质量m为 
0

0 00
( ) d

t
m C t u S n t= ⋅ ⋅ ⋅ ⋅∫   ，    (7) 

式中，t0为污染物注入总时间（T）。 

图 3 高斯脉冲浓度函数 

Fig. 3 Gauss pulse function of concentration 

基于Comsol Multiphysics数值分析平台，编制相
应程序，对上述两种循环浓度污染物运移过程开展了

数值模拟。讨论了非均衡吸附时平衡常数、循环周期

和幅值、污染物注入时间及土柱不同位置处污染物运

移的规律；以及均衡吸附时持续注入恒定浓度污染物

问题的解析解与本文数值解的对比验证。 

3  数值模拟结果及分析 
3.1  三角余弦注入 

模型参数见第 2节。不同位置处污染物运移规律
见图 4（a）；当水动力弥散度 αx变化时，土柱底污染

物运移规律见图 4（b）。 

 

图 4 污染物运移规律 

Fig. 4 Transport laws of contaminant 

图 4（a）可以看出，随着迁移距离的增大，污染
物浓度幅值的周期变化越不明显；浓度峰值不断变小，

其出现的时刻越来越晚；吸附量不断增大，通过 5 cm
处污染物质量为总注入质量的 79.24%，而最终穿透土
柱的质量为 55.72%。图 4（b）表明，当其他参数不
变时，污染物吸附量随弥散度的增大而减小。随着弥

散度的增大，污染物穿透曲线浓度峰值表现为先增大

后减小的趋势，且穿透开始时刻越早而穿透结束时刻

越晚。其次，由 xα =0.1的穿透曲线可看出，弥散度越
小对注入浓度幅值周期变化的干扰越小。 
那么，解吸平衡常数 kr、注入总时间 t0对污染物

运移过程的影响见图 5。 
如图 5所示，kr，t0对吸附量及污染物穿透结束时

刻均有影响，而对穿透出现时刻的影响较小。对于解

吸平衡常数：随 kr增大吸附量不断减小，当吸附、解

吸常数相等时（即均衡吸附），吸附量为零（即MR=1）；
相对浓度峰值随 kr增大而增大，且峰值位置时刻及穿
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透结束时刻越晚。对于注入总时间：污染物穿透浓度

峰值（即 Cmax）随 t0增大而增大，当 Cmax达到注入浓

度的平均值时将趋于稳定；且峰值位置时刻也随 t0增

大而增大。然而，相对浓度峰值（即 CRmax）随 t0增

大呈现先增大后减小趋势，且穿透结束时刻越来越晚。 

 

图 5 kr、t0对运移过程的影响 

Fig. 5 Influences of kr and t0 on transport process 

3.2  高斯脉冲注入 

模型参数见表 1，此时考虑污染物浓度的注入方
式为间断的循环注入，如图 3所示。不同位置处污染
物运移规律见图 6。 

 

图 6 污染物运移规律 

Fig. 6 Transport laws of contaminant 

对比图 3表明，在对流弥散及吸附作用下，注入
函数的间断性被弱化，且污染物运移过程中变化规律

与连续函数一致（如图 4（a））。然而，如图 6所示，
此情况下的吸附量较大，5 cm处的吸附量为 48.74%，
而最终吸附量为 66.51%。 

那么，当周期 T变化（即脉冲注入时间间隔变化）
时，x=20 cm处污染物运移过程见图 7。 

 

图 7 T对运移过程的影响 

Fig. 7 Influences of T on transport process 

图 7可以看出，随时间间隔的增大，穿透浓度峰
值逐渐减小，且峰值出现的时刻逐渐增大。然而每个

脉冲注入的时间间隔对吸附量影响较小。且随间隔的

增大，对流弥散及吸附作用对注入函数的间断性弱化

程度逐渐减小。 
当污染物注入浓度幅值 A变化时，土柱底污染物

运移过程见图 8。 

 

图 8 A对运移过程的影响 

Fig. 8 Influences of A on transport process 

图 8表明，随注入浓度幅值的不断增大，污染物
穿透浓度峰值增大；但污染物穿透土柱的开始时刻及

结束时刻不随幅值变化而变化，且峰值与幅值的比值

保持不变。然而，注入浓度幅值的改变，对相对浓度

值及吸附量没有影响。 
3.3  恒定持续注入情形下数值解的验证 

均衡吸附情形下，持续注入污染物浓度为恒定值

C0问题的解析解为
[21] 

0

0

( , ) 1 erfc
2 4 x

R x u tC x t
C D R t

  ⋅ − ⋅
= ⋅ +  ⋅ ⋅ ⋅  

 

0

0e erfc
4

x

x u
D

x

R x u t
D R t

⋅  ⋅ + ⋅
⋅   ⋅ ⋅ ⋅  

  。     (8) 
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当平衡因子和弥散度变化时，解析解与数值解比

较见图 9。这里，浓度取 C0=2.0 mg/mL，其余计算参
数见第 2节。 

 

图 9 解析解与数值解对比 

Fig. 9 Comparison between analytical and numerical solutions 

图 9可以看出，数值解与解析解吻合较好，整体
趋势一致。均衡吸附时随阻滞因子的增大，污染物穿

透开始时刻较晚，穿透曲线近似于整体向时间轴正方

向平移。随弥散度的增大，其穿透开始时刻较早，穿

透结束时刻较晚，穿透曲线整体过程趋于平缓。图 9
表明，当为均衡吸附时，注入浓度恒定污染物时的穿

透曲线峰值达到污染物的注入浓度值。 

4  结    论 
（1）由经典的吸附解吸作用下污染物运移控制

方程出发，根据线性均衡吸附的特殊性，将溶质浓度

C增大、减小过程视为有着不同平衡常数的两个过程，
从而整个运移过程表现为非均衡吸附，以此得到污染

物运移非均衡吸附时的理论模型。并给出了累计质量

分数及相对浓度的概念。 
（2）通过程序对两种不同注入方式的问题进行

了模拟及参数分析。结果表明：吸附常数与解吸常数

相等时，整个过程无吸附；随二者差距的增大，吸附

量逐渐增大，而弥散度对其影响较小。循环间隔注入

情况下，随时间间隔的增大浓度峰值越小；且土柱对

注入函数间断性的弱化越小。注入浓度函数幅值的改

变对相对浓度及吸附量没有影响。 
（3）对于连续注入情形，随污染物注入时间的

增大，溶质浓度及相对浓度峰值逐渐减小，而峰值出

现时刻逐渐增大。且注入时间存在一个临界值，小于

该值时溶质浓度及相对浓度峰值大小随注入时间的

增大而增大；而大于该临界值时峰值大小恒等于注入

浓度平均值。而相对浓度随注入时间的增大而减小。 
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摘  要：以土石混合体中的不规则块石和含石量为 40%的土石混合体室内大三轴试样为例，研究了如何针对当前岩土
材料建模方法的不足进行改进以建立尽可能真实的不规则颗粒及其集合体的三维离散元模型。为了模拟块石的真实形

态特征，明确了块石几何模型建模方法的控制参数及其确定方法，建立了与真实块石球度相同、棱角度相似的三维半

真实离散元模型。为了计算模型的体积以用于模型密度优化及颗粒集合体孔隙率的计算，提出了一种三维离散元模型

虚拟切片技术，结合数字图像处理技术可快速准确计算块石三维半真实离散元模型的体积。为了使得土石混合体大三

轴试样三维离散元模型的密实度与室内试样保持一致并兼顾建模效率，提出了基于拟振动压实法和分层复制法的土石

混合体大三轴试样三维离散元建模方法。研究结果表明：所提出的不规则块石几何模型建模方法控制参数较少且可分

别对球度和棱角度进行单独控制；当块石离散元模型填充球体数较少时，其体积与对应几何模型体积相差较大，不能

直接采用对应几何模型的体积；所建立的土石混合体数值试样与室内试样的细观结构特征基本相同，即块石随机散布

于土体基质中。 
关键词：不规则颗粒；颗粒集合体；三维离散元建模；土石混合体；半真实离散元模型；虚拟切片技术 
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Improving three-dimensional DEM modeling methods for irregularly        
shaped particles and their assembly 

JIN Lei1, 2, ZENG Ya-wu1, YE Yang1, LI Jing-jing3 
(1. School of Civil Engineering, Wuhan University, Wuhan 430072, China; 2. School of Civil Engineering and Architecture, Wuhan 

Polytechnic University, Wuhan 430023, China; 3. State Key Laboratory of Geomechanics and Geotechnical Engineering, Institute of Rock 

and Soil Mechanics, Chinese Academy of Sciences, Wuhan 430071, China) 

Abstract: Based on the irregularly shaped rock blocks in soil-rock mixture (SRM) and the large-scale triaxial specimens of 

SRM with rock block proportion of 40% prepared indoor, this study aims at constructing three-dimensional DEM models for 
the irregularly shaped particles and their assembly as realistic as possible by improving the current modeling methods. To 

simulate the morphological characteristics of rock blocks, the controlling parameters of the proposed modeling methods for the 
geometric model for rock blocks and their evaluation methods are identified, and then the three-dimensional semi-real-shaped 

DEM models of rock blocks with identical sphericity and similar angularity are constructed. To obtain the volume of the rock 
block model for subsequent density optimization of rock block model and porosity calculation of particle assembly, a virtual 

slicing technique for three-dimensional DEM model is developed and adopted to evaluate the volume of the semi-real-shaped 
DEM models for rock blocks in combination with the digital image processing (DIP) technique. To efficiently build a SRM 

model whose relative density is consistent with the corresponding experimental specimens, a three-dimensional DEM modeling 
method for the large-scale triaxial specimens of SRM based on the quasi vibration and the compaction method and layered 

duplication method is proposed. The results show that the required sphericity and angularity can be simulated readily with 
fewer controlling parameters of the proposed modeling method for geometric model of rock blocks. When a rock block DEM 

model composed of a small number of packing spheres, a great 
deviation in the volume from the corresponding geometric 

model occurs. The numerical and experimental SRM specimens
share a common mesoscopic structural characteristic that the 
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rock blocks randomly scatter in the soil matrix. 

Key words: irregularly shaped particle; particle assembly; three-dimensional DEM modeling method; soil-rock mixture; 

semi-real-shaped DEM model; virtual slicing technique 

0  引    言 
颗粒离散单元法（DEM）已成为研究岩土等散粒

体材料力学特性的重要手段之一，在岩石、土体、铁

路道砟及土石混合体等岩土工程领域有着广泛的应

用[1-4]。采用颗粒离散单元法进行数值模拟和力学分析

的第一步也是最关键的一步就是要建立尽可能真实的

岩土颗粒及其集合体的离散元模型。 
岩土材料的宏观力学行为取决于微细观水平上颗

粒之间的相互作用，而颗粒形状是影响颗粒间相互作

用的一个非常重要的因素。因此，在颗粒离散元数值

模拟中应尽可能考虑岩土颗粒的真实形状特征。经典

的球体颗粒模型由于接触搜索简单而得到广泛运用，

著名的颗粒离散元商业软件 PFC2D/3D 即是采用了圆盘/
圆球颗粒单元[5]。但球体颗粒与真实岩土颗粒形状相

差甚远，颗粒间因无法形成抗转动力矩，在力学过程

中极易发生过度旋转，导致模型抗剪强度过低。为此，

许多学者提出不同的方法对此进行改进，主要分为两

种：① 抗转动模型；② 非球颗粒模型。Iwashita等[6]

采用方法①来限制颗粒间的转动，但该法存在抗转动

模型中参数难以确定等问题。更多的学者则试图采用

方法②来直接模拟颗粒的凹凸等不规则形态特征及由

此产生的颗粒间相互嵌入、咬合作用。 
在方法②中，早期研究使用较多的是椭圆或椭球

颗粒模型[7]。近十年来，逐步发展了两个球体、三个

球体等若干球体按一定几何规则排列组成的非球颗粒

模型[8-12]，这种方法也是目前模拟颗粒形状的主要方

法。然而，这些颗粒模型与真实岩土颗粒形状差异仍

较大，文献[12]中也指出采用少数球体规则排列形成
的团颗粒（Clump）仍未能达到道砟室内三轴试验的
抗剪强度。Lu等[3]提出了一个简单的道砟不规则团颗

粒模型生成算法并通过道砟模型箱试验说明了在离散

元分析中模拟道砟颗粒形状的重要性，但该算法中的

控制参数难以根据实际情况确定。Stahl等[13]测量了室

内试验所用碎石的三向尺寸（长、宽、高）并采用长

宽之比作为颗粒形状系数，建立了考虑碎石真实长宽

比的团颗粒模型。金磊等[14]进一步提出了一种不规则

块石三维离散元模型生成技术，但并未与真实块石进

行对比建模。 
关于颗粒集合体的建模方法大致可分为 4种：①

纯几何法；②自重沉积法[2, 8, 14]；③ 膨胀法[1, 4, 9, 10, 11];
④ 其他方法[15]。第 4 种方法是指不同学者根据各自
需要对前 3 种方法进行的一些改进，如 Jiang等[15]提

出的针对二维圆盘颗粒集合体的分层欠压法等。很显

然，纯几何法、膨胀法和分层欠压法对于简单的圆盘

或球体等颗粒模型是适用的，但对于复杂的不规则颗

粒模型则难以运用。这时，将不得不采用自重沉积法，

通常的做法是直接将所有颗粒在较高空间中生成后统

一下落堆积产生颗粒集合体。这种做法主要有 4点缺
陷：①与室内三轴试验等制样程序有一定差别，不便

进行室内试验的数值模拟与对比；②无法生成特定密

实度的颗粒集合体；③对于大型模型如大型三轴试样

很耗时；④生成的颗粒集合体存在非均质性（上疏下

密）和各向异性（颗粒长轴趋向于水平方向）。 
从上述分析可以看到，尽管国内外学者对不规则

颗粒及其集合体的离散元建模提出了许多方法并在多

种岩土材料研究中进行了应用，但已有建模方法仍存

在若干亟待解决的问题。为此，本文以土石混合体

（soil-rock mixture，简称 SRM）中的块石和含石量为
40%的土石混合体室内大三轴试样为例，在笔者已开
发的不规则块石及土石混合体大三轴试样三维离散元

建模方法[14]的基础上针对其不足进行改进，以建立一

套既能反映室内试验条件又适合当前离散元计算能力

的不规则颗粒及其集合体三维离散元建模方法。 

1  室内试验概况 
1.1  块石三向尺寸 

试验所用土料为采自金沙江乌东德水电站下游金

坪子滑坡某处的碎石土，其中的碎石主要为白云岩，

呈灰白色，致密坚硬，棱角较分明。为了后续碎石的

三维离散元建模，在 20～40 mm和 40～60 mm粒径
范围内各取 200个不规则碎石并对三向尺寸进行了测
量，如图 1所示。三向尺寸具体是指颗粒的长、宽和
高，其中颗粒的长（L）定义为颗粒的最大尺寸；宽
（W）定义为与长垂直的平面上的最大尺寸；高（H）
则定义为与长、宽垂直的平面上的最大尺寸。理论上，

颗粒的宽等于由筛分试验所得的粒径[13]。 

 
图 1 40～60 mm碎石三向尺寸测量 

Fig. 1 Size measurement for gravels of 40~60 mm 
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颗粒长与高的比值（L/H）一定程度上反映了颗
粒三向尺寸间的差异，即球度特征。图 2给出了 40~60 
mm碎石 L/H 的统计直方图并利用对数正态分布函数
进行了拟合。可以看到，40～60 mm 粒组碎石的 L/H
值近似服从对数正态分布。采用同样的分析方法可得

20～40 mm粒组碎石的 L/H值也近似服从对数正态分
布。 

 

图 2 40～60 mm碎石 L/H值的统计直方图 

Fig. 2 Histogram of L/H of gravels of 40~60 mm 

1.2  室内大三轴试样 

试验仪器为长江科学院 YLSZ30-3 型应力式大型
三轴试验机，试样直径为 300 mm，高度为 600 mm。
根据 Xu 等[16]建议的土/石阈值计算公式将本文的土/
石阈值定为 20 mm，结合试样尺寸所允许的最大粒径，
本文研究中所指的“块石”表示粒径为 20～60 mm的
碎石，粒径小于 20 mm部分为“土体”。块石质量与
块石和土体总质量的比值即为含石量（mass block 
proportion，简称MBP）。室内试验中分别制备了含石
量为 0，40%和 70%的土石混合体试样，各自的颗粒
级配曲线如图 3。 

 

图 3 土石混合体试样颗粒级配曲线 

Fig. 3 Grading curves of SRM specimens 

制样前对各级配土料进行最小和最大干密度试

验，制样时由相对密实度为 0.5 来控制，由此得到含
石量为 0，40%和 70%的土石混合体大三轴试样控制
干密度分别为 2.161，2.176和 2.066 g/cm3。制样时，

首先按照确定的配比将各粒组土料掺和，搅拌均匀，

分 4层装入制样筒并击实至预定密度。试样击实后采
用真空饱和，固结后进行排水剪切试验，剪切速率为

0.45 mm/min。本文旨在研究室内试验中所用不规则块
石及土石混合体试样的三维离散元建模方法，具体室

内试验结果将另文研究。 
 

2  块石数值模型 
2.1  块石几何模型 

文献[14]从不规则颗粒 3 个尺度的形态特征即球
度、棱角度（或凹凸度）及表面粗糙度出发提出了一

种基于 APDL（ANSYS参数化设计语言）的不规则块
石几何模型建模新技术，但其在具体建模时球度和棱

角度控制参数都是随机的。本文根据第 1节中室内块
石三向尺寸的测量结果及其棱角特征将该技术进行适

当改进以明确该建模方法的控制参数及其确定方法，

具体步骤包括： 
（1）一定球度的基面 
根据所测量块石的长、宽和高（L，W，H）建立

一个中心在笛卡尔坐标系原点的长方体，其长、宽、

高分别与 x，y，z 轴相平行。删除长方体，但保留组
成长方体的 6个面，这 6个面即组成了规定球度的基
面。 
（2）一定棱角度（凹凸度）的表面 
将步骤（1）获得的基面划分网格，单元形状选择

三角形壳单元，单元尺寸由各边的分段数 Nd 确定，

Nd越大，则单元数越多。Nd可根据颗粒表面棱角（凹

凸）点数量近似确定，如较少（4 个左右）则可将各
边的分段个数设为 1，以此类推。划分网格后记录各
三角形面单元的组成节点信息，得到各个节点的球坐

标，然后对各节点球坐标中的第一个分量 r（该节点
到原点的距离）进行随机比例的缩放变换，用公式可

以表示为 
              l uRAND( , )r S Sγ = ∗   ，         (1) 
式中， lS 为缩放比例值的下限， uS 为缩放比例值的上
限。根据记录的三角形面单元与其组成节点的关系及

变换后的新节点坐标重新生成面，即可得到一定棱角

度的表面。 
（3）不规则几何模型 
由步骤（2）获得的表面所围成的空间建立不规则

几何体模型，将单元类型改为四面体单元，对生成的

几何体进行体网格划分，即可得到满足后续离散元建

模要求的几何模型。 
通过上述步骤可以看出该建模方法对不规则颗粒

几何模型的控制参数有 6个：L，W，H，Nd， lS ， uS 。
其中，L，W，H组合可控制颗粒的球度特征，Nd， lS ，
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uS 组合可控制颗粒的棱角度（凹凸度）特征。图 4示
出了几何模型控制参数变化时的颗粒形态特征，各子

图的图名含义为这个 6个控制参数的取值，如图 4（a）
名 60-60-60-2-0.8-1.2表示颗粒的长 L为 60，宽 W为
60，高 H为 60，基面划分网格时各边等分数 Nd为 2，
节点球坐标第一分量的缩放比例下限值 lS 为 0.8，上
限值 uS 为 1.2。 

 

图 4 几何模型控制参数变化时颗粒形态特征 

Fig. 4 Particle morphology with varying controlling parameters of  

geometrical model 

从图 4（a）～（c）可以看到，当其他控制参数
保持不变时，随着 H的减小，颗粒三向尺寸差异变大，
球度减小，而棱角度保持不变。因此，L，W，H组合
可有效控制颗粒的球度特征且不影响棱角度特征。从

图 4（d）～（f）和图 4（g）～（i）可以看到，当其
他控制参数保持不变时，随着 Nd的增加，颗粒表面凹

凸点逐渐变多；随着 l u( , )S S 范围的增大，颗粒表面凹

凸程度逐渐增加。因此，Nd， lS ， uS 组合可有效控制
颗粒的棱角度（凹凸度）特征且不影响球度特征。 
接下来就说明如何应用上述建模方法建立室内所

测量天然块石的几何模型。以某一个块石为例，其长、

宽、高分别为 75.1，58.0，49.8 mm，由此可按步骤（1）
建立该球度的基面，如图 5（a）所示。对于步骤（2）
中的控制参数 Nd， lS 和 uS 则不易直接测量，为简单
起见，本文采用的方法是根据实际块石的棱角特征经

过试算对比确定，此处分别为 2，0.8 和 1.2，如图 5

（b）所示。将图 5（b）与图 1 中的碎石形态对比可
以看到，几何模型的棱角（凹凸）特征与天然碎石颇

为相似。 

   

(a) 基面                    (b) 几何模型 

图 5 典型不规则块石几何模型 

Fig. 5 Typical geometrical model for irregularly shaped rock block 

从上述不规则颗粒几何模型建模方法和应用实例

可以看到，该建模方法较之其他方法[3, 13]原理更简单，

控制参数较少且可分别对球度和棱角度进行单独控

制，易于实现且效果较好。 
2.2  块石离散元模型 

不规则颗粒几何模型需进一步转化为离散元模型

才能用于颗粒离散元计算分析，这可以利用不规则颗

粒三维离散元精细模拟技术实现，具体可参考文献

[17]。在转化为离散元模型时可由最小球体半径 Rlim

和有效空间系数 K来对填充球体的数量进行优化，以
节省计算资源。图 6示出了图 5（b）对应的不同填充
球体数的块石离散元模型，其中图 6（a）模型生成时
Rlim设为 2 mm、K设为 1.15，模型由 344个球体组成；
图 6（b）模型生成时 Rlim设为 5 mm，K设为 1.3，模
型由 93个球体组成；图 6（c）模型生成时 Rlim设为 7 
mm，K设为 1.3，模型由 47个球体组成。可以看到，
填充球体数越多，颗粒形态尤其是边角越接近于几何

模型。 

 

图 6 典型不规则块石离散元模型 

Fig. 6 Typical DEM models for rock block 
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当离散元模型中总的颗粒数量超过 10 万个计算
效率就会很低，尤其是动力过程的计算（如自重沉积

法制样）。考虑到计算效率，单个块石的填充球体数宜

较少，如图 6（c）所示模型，尽管填充球体数较少，
但模型球度仍与实际块石一致，边角虽有所损失，但

总体上还是比较接近于真实颗粒形状的。因此，本文

将这种与真实块石颗粒相比球度相同，棱角度相似的

模型称为块石半真实离散元模型。实际上，正如文献

[3]所指出的，这种三维半真实离散元模型已能较好地
模拟颗粒材料宏观力学特性和微细观颗粒运动规律。 

文献[3，13，14]都指出所建立的块石离散元模型
需要进行密度优化并给出了考虑质量等效的模型密度

优化方法。在优化时，需要计算三维离散元模型

（clump）的体积，文献[13]中不规则颗粒模型组成球
体数很少（5 个）可直接由解析法求出其体积；文献
[3]指出计算不规则颗粒模型的体积比较困难因而采
用了直径为 36.25 mm 的球体体积来近似代替，但并
未说明这种方法的误差；文献[14]中单个块石模型填
充球体数较多（几百个），因而直接采用了对应的几何

模型的体积。对于如图 6（c）所示块石三维半真实离
散元模型，其体积即难以直接由解析法求出也不能贸

然采用图 5（b）所示几何模型的体积。不规则颗粒三
维离散元模型的体积不仅关系到模型密度的优化，而

且还是后续颗粒集合体（如大三轴试样）建模时密实

度控制（如计算孔隙率）所必需的，因此有必要专门

开发一套方法来准确地计算其体积。 

3  块石三维离散元模型体积计算 
3.1  三维离散元模型虚拟切片技术 

Evans 等[18]用多面体来近似球体并将其三角网格

化开发了一套三维离散元数值模型虚拟切片技术，但

该算法较为复杂且不易编程实现，本文提出了一种通

俗易懂并易于实现的且适用于上述不规则颗粒三维半

真实离散元模型及由其组成的颗粒集合体模型的虚拟

切片技术，下面详细说明该技术的基本原理和实现方

法。 
无论是不规则颗粒三维半真实离散元模型还是由

其组成的颗粒集合体模型都是由一系列球体所构成

的，而球体与某一平面的交叠部分必是一个圆。在三

维直角坐标系中，设某一球体的球心坐标为

0 0 0( )x y z， ， ，半径为 R，考虑一种简单情形即切面为
平行于 xoy面的一个平面且竖坐标为 zcp。若它们相交，

则相交部分是位于该平面上的一个圆，其圆心坐标为

（x0，y0，zcp），半径为 
2 2

cp 0( )R R z z′ = − −   。         (2) 

据此，可以得到该切面与模型中各球体相交的一系列

圆，这些圆组合后的边界就是该平面切割三维离散元

模型后得到的剖面。根据上述基本原理，基于Matlab
强大的绘图可视化及图像处理功能可实现三维离散元

模型虚拟切片技术，具体步骤包括： 
（1）在 PFC3D 中生成不规则颗粒三维离散元模

型（clump），根据切面位置搜索与该切面相交的球体，
计算得各相交圆的圆心坐标和半径并导出。 
（2）将切面上各圆的圆心坐标和半径数据导入

Matlab，绘制各个圆并填充相同颜色（与背景颜色区
分），该颜色所确定的区域即为所需切片。 
（3）将所得切片保存为图片并进行二值化，以供

后续处理。 
以图 6（c）所示块石三维半真实离散元模型为例，

现要得到竖坐标为 13 mm处（图 7（a））模型的切片，
经上述虚拟切片技术所得的切片如图 7（b）和图 7（c）
所示。 

 

图 7 三维离散元模型虚拟切片 

Fig. 7 Virtual slice of DEM model 

3.2  基于虚拟切片及数字图像处理的体积计算 

利用 3.1 节中所提出的三维离散元模型虚拟切片
技术并借鉴微积分的基本思想，可以用一系列间隔很

小的水平切片去切割块石三维半真实离散元模型，将

模型离散化为一系列“薄板”，这些“薄板”的体积之

和即为整个块石模型的体积，而薄板的体积可由切片

的面积乘以其厚度得到。假设切片是等间距的即这些

“薄板”的厚度相同，则块石模型的体积即为所有切

片面积之和与切片间距的乘积。于是，问题就转化为

求所有切片的面积即图 7（c）所示黑色区域的面积，
而这可以采用数字图像处理技术（Digital image 
processing，简称 DIP）。 
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数字图像在计算机中是由一系列矩形排列的方形

像素点构成，在图 7（c）所示的二值化图像中，黑色
部分像素值为 0，其他白色部分像素值为 1，因此只要
统计像素值为 0的像素个数并经比例转换即可获得相
应黑色区域的面积。本文基于Matlab编制了集虚拟切
片批量生成与批量处理的程序，可快速批量生成不规

则颗粒三维离散元模型的一系列虚拟切片并计算其体

积。 
值得注意的是，模型切片上的各个圆之间可能存

在孔隙，具体有两种情况：①靠近模型边界处切片上

的孔隙，此时为开孔隙，不属于该块石模型自身的一

部分，在颗粒集合体中能为其他颗粒所填充，故在切

片面积计算时不用考虑在内；②模型中部切片上的孔

隙，此时对应着三维情形下块石模型自身的内部孔隙，

故在切片面积计算时应考虑在内。根据本文采用的块

石离散元建模方法的基本原理[17]，所建立的块石离散

元模型中部为较大球体填充，边缘为小球体填充，这

种填充方式使得第②种孔隙不易出现。在进行大量的

测试后发现当块石离散元模型由 40 个以上球体填充
时并未出现内部孔隙的情况，故而上述的直接计算切

片上黑色区域的面积即不考虑内部孔隙在模型填充颗

粒数量不是太少的情况下是可行的。当然，内部孔隙

的影响也可以通过一定的图像处理技术考虑进去，这

里不再深究。 
上述不规则颗粒三维离散元模型体积计算方法实

际上是用一系列小长方体单元的体积之和来逼近模型

的体积，这些小长方体单元的高为切片间距，底面为

切片黑色区域的一个像素点。这种近似计算方法的精

度很显然与切片的间隔或数量有关，对于图 6(c)所示
块石三维半真实离散元模型可用最小填充球体（半径

为 7 mm）的切片数来控制。为了验证该方法的可靠
性，这里分别对 1个半径为 7 mm的球、2个相互重
叠的球（最小半径为 7 mm）、3个相互重叠的球（最
小半径为 7 mm）按最小球体切 100张切片来对模型
进行等间距切割，利用编制的程序计算它们的体积并

与解析解进行对比，结果如表 1所示。 
表 1 三维离散元模型体积计算方法验证 

Table 1 Validation of volume calculation method for DEM model 

模型示意图 
   

体积解析解/cm3 1.4367 5.0961 9.2326 

体积计算值/cm3 1.4755 5.1864 9.3786 

百分比误差/% 2.7 1.8 1.6 

从表 1可以看到，本文提出的基于虚拟切片及数
字图像处理技术的三维离散元模型体积计算方法以最

小填充球体切 100张切片进行控制时误差很小，均小
于 3%，且随着填充球体数的逐渐增多，误差越来越
小，精度越来越高。因此，可以认为该方法是能较准

确地计算三维离散元模型的体积的。进一步地，将该

方法应用于计算图 6所示的 3个块石三维半真实离散
元模型的体积，计算时仍以最小填充球体切 100张切
片来控制切片间距，结果列于表 2。 
从表 2可以看到，随着模型中填充球体数的减少，

离散元模型的体积也不断减小，与相应几何模型体积

偏差越来越大，当填充球体数为 47 时，相差已达到
23.7%。正如 2.2节所述，为了考虑计算效率，在大型
试样数值模型中往往要采用如这种 47 个球甚至更少
球体填充的不规则颗粒离散元模型，由计算结果可知

这时采用对应几何模型的体积误差较大。采用本文提

出的基于虚拟切片及数字图像处理技术的不规则颗粒

三维离散元模型体积计算方法可快速准确地计算模型

的体积，从而可以进行块石三维半真实离散元模型密

度的优化及颗粒集合体生成时孔隙率的控制。 
表 2 块石三维半真实离散元模型体积计算 

Table 2 Volume calculation for semi-real-shaped DEM model for 

rock block 

模型填充

球数 

对应几何模

型体积/cm3 

离散元模型体

积计算值/cm3 

两模型 

偏差/% 

344 235.27 220.68  6.2 

93 235.27 192.26 18.3 

47 235.27 179.48 23.7 

4  土石混合体三维离散元建模 
文献[14]提出了一种简单高效的块石无重叠随机

投放方法并采用自重沉积法生成了不同含石量的土石

混合体大三轴数值试样，为了节约下落时间及生成较

密实的颗粒集合体，在下落过程中将重力加速度设为

4g，显然这种方法无法获得任意给定密实度下的颗粒
集合体。Salot等[11]研究指出由于离散元模型与室内试

验中颗粒形状和级配等的差异而很难达到相同的孔隙

率，为了使模型密实度与室内试样尽可能一致，采用

相同的相对密实度是比较合适的。黄青富等[19]指出土

体的松密状态对其强度变形性质影响很大，孔隙率虽

在一定程度上反映了土体的松密状态，但实际工程上

常采用相对密实度来衡量无黏性土的松密程度。接下

来以含石率为 40%的土石混合体室内大三轴试样为
例，将文献[19]提出的拟振动压实法与文献[14]提出的
不规则块石投放方法结合起来并对其进行改进以建立

与室内试样尽可能一致的土石混合体大三轴试样三维

离散元模型。 
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4.1  拟振动压实法 

本文研究所要建立的土石混合体数值试样与室内

试样尺寸相同，颗粒级配也与室内试样保持一致。为

了提高计算效率，在建模时将土体颗粒简化为球体，

粒径小于 5 mm的土颗粒由 5～10 mm粒组的土颗粒
进行等量替代。在建立数值试样之前，首先根据第 2
节所提出的块石三维半真实离散元模型建模方法生成

所测量的 20～40 mm和 40～60 mm粒径范围内各 200
个不规则碎石的模型，作为建立土石混合体数值试样

的块石模型库。其中，每个块石三维半真实离散元模

型的填充球体数均在 25～50个之间。 
为了节约计算时间，用室内试样各粒组用料的 1/3

即建立大三轴试样的 1/3 模型来探讨上述拟振动压实
法对于不规则颗粒集合体的适用性。首先生成直径为

300 mm，高度较高（能容纳所有颗粒）的圆筒；接着
可由文献[14]中所提出的不规则颗粒无重叠随机投放
方法在圆筒空间中投放块石颗粒；然后在块石颗粒之

间的孔隙中按级配生成土颗粒即可获得初始的疏松无

重叠的颗粒集合体；接下来便可采用拟振动压实法获

得最大、最小孔隙率及孔隙率与颗粒间摩擦系数的关

系。初始状态下，土颗粒的密度为 2700 kg/m3，块石

颗粒密度为 2870 kg/m3，法向刚度、切向刚度都暂设

为 1×106 N/m，颗粒间摩擦系数为 0.8。结果表明自
重沉积后的孔隙率即最大孔隙率为 0.4160，对应颗粒
堆积高度为 259.3 mm；最小孔隙率为 0.3492，对应颗
粒堆积高度为 232.6 mm；孔隙率和拟振动压实过程中
颗粒间摩擦系数的关系如图 8所示。 

 

图 8 孔隙率与拟振动压实过程中摩擦系数的关系 

Fig. 8 Relationship between porosity and friction coefficient  

 during quasi vibration and compaction processes 

从图 8可以看到，随着颗粒间摩擦系数的减小，
拟振动压实后颗粒集合体的孔隙率也逐渐减小且减小

幅度逐渐变大。将该结果与文献[19]中针对球体颗粒
集合体所得结果进行对比会发现：以本文颗粒级配和

块石三维半真实离散元模型建立的土石混合体的最

大、最小孔隙率均稍大，但其差值基本相同，且孔隙

率随颗粒间摩擦系数的变化规律也是一致的，可由相

同类型的函数进行拟合。因此，可以认为文献[19]提
出的拟振动压实法也同样适用于获取任意相对密实度

下的不规则颗粒集合体。 
4.2  土石混合体数值模型 

在 4.1节中用含石量为 40%的土石混合体室内试
样各粒组用料的 1/3 来建模，理论上当孔隙率与室内
试样相同时，颗粒集合体的高度应为 200 mm即试样
高度的 1/3。但结果表明即使是达到了最密实状态，
其对应堆积高度 232.6 mm仍偏高。其原因就是 Salot
等[11]研究所指出的由于数值模型与物理试验中颗粒

形状和级配等的差异，一般无法达到相同的孔隙率。 
由前述拟振动压实结果计算可得，要获得该级配

和颗粒形状下相对密实度为 0.5 的颗粒集合体，对应
的孔隙率应为 0.3844，拟振动压实过程中颗粒间摩擦
系数需设为 0.4。为了获得 200 mm高的颗粒集合体，
按照该孔隙率（0.3844）计算可得新的各粒组颗粒体
积，重新按拟振动压实法制备数值试样。结果表明，

生成的颗粒集合体高度为 200.7 mm，与目标高度相差
仅为 0.35%，孔隙率为 0.3904。这也进一步验证了拟
振动压实法的可靠性，同时也表明该建模方法具有较

好的可重复性。 
在上述土石混合体大三轴数值试样 1/3 模型的基

础上，本文提出采用分层复制法来制备整个土石混合

体大三轴数值试样，具体方法是： 
（1）以所建 1/3模型作为第一层，然后遍历第一

层的所有土颗粒（balls）和块石颗粒（clumps），将它
们的竖坐标（试样高度方向）都加上第一层的高度（这

里为 200.7 mm），横、纵坐标和半径均保持不变。 
（2）以新的坐标为球心可在第二层对应位置上生

成新的球体并将原球体的密度、法向刚度、切向刚度

和摩擦系数等参数赋值给新的球体，此时需要注意更

新球体的 id号及将属于一个块石的 balls设为 clump，
这样就实现了第一层到第二层的复制。 
（3）将第一层颗粒竖坐标增加两倍的层高（这里

为 401.4 mm），重复步骤（1）、（2）即可实现第一层
到第三层的复制，循环至平衡，即可得整个土石混合

体数值试样。 
基于拟振动压实法与分层复制法建立土石混合体

大三轴试样三维离散元模型的具体过程如图 9所示。
分层复制法使建模的效率大大提高，而且这种方法也

与室内制样时采用的分层填装、分层击实的方法相类

似，因而颗粒组构也应更接近于室内试样。因此，采

用上述的基于拟振动压实及分层复制法的土石混合体

三维离散元建模方法克服了已有下落法的诸多缺陷，

具有建模过程与室内制样相似、效率较高且能有效控
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制密实度的优点。 
第 3节中已介绍了三维离散元模型虚拟切片技术

并将该技术成功地应用于块石三维半真实离散元模型

的体积计算中，利用该技术还可以进一步分析土石混

合体三维离散元模型的细观结构特征。针对所建立的

含石量为 40%的土石混合体大三轴数值试样，采用虚
拟切片技术可获得其不同高度处的水平切片。图 10
（a）给出了数值试样高 180 mm处的切片，图中块石
填充为红色，土颗粒为蓝色，图 10（b）所示为室内
试样的顶面。 

图 9 土石混合体大三轴试样三维离散元建模过程 

Fig. 9 Modeling processes for DEM model for large-scale triaxial  

specimen of SRM 

   

(a) 数值试样切片               (b) 室内试样顶面 

图 10 土石混合体细观结构特征 

Fig. 10 Meso-structural characteristics of SRM specimens 

从图 10可以看到，土石混合体数值试样与室内试
样具有相同的细观结构特征：块石均随机散布于土体

基质中，绝大部分块石并未相互接触，此时外荷载由

块石和土体共同承担，两者共同决定了土石混合体的

强度变形特性[4, 14, 16]。这在一定程度上表明本文所建

立的土石混合体三维离散元模型能再现室内试样的主

要细观结构特征。 

5  结    论 
（1）对所取天然土石混合体中块石三向尺寸的测

量统计结果表明块石的长高比近似服从对数正态分

布。 
（2）改进的块石几何模型建模方法只有 6个控制

参数且可分别对球度和棱角度进行单独控制，应用效

果较好。 
（3）基于改进的块石几何模型建模方法及不规则

颗粒三维离散元精细模拟技术可建立与实际块石球度

相同、棱角度相似的块石三维半真实离散元模型。 
（4）基于虚拟切片及数字图像处理技术可快速计

算块石三维半真实离散元模型的体积，且可以分析颗

粒集合体三维离散元模型的细观结构特征。 
（5）基于拟振动压实法及分层复制法的土石混合

体三维离散元建模过程与室内制样过程相似、效率高

且能有效控制相对密实度。 
本文提出的一整套建模方法对岩土材料及其他颗

粒材料的三维离散元建模具有一定的参考价值，虚拟

切片结合数字图像处理技术也可为颗粒材料三维离散

元模型的微细观结构分析带来便利。当然，本文所建

立的土石混合体大三轴数值试样还需进一步开展数值

试验以与室内试验结果进行对比验证，限于篇幅，这

些内容将另文研究。 
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易液化深厚覆盖层地震动放大效应台阵观测与分析 
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摘  要：基于美国加州 Caltrans/CDMG 的两个井下台阵加速度记录，从时域和频域分析了百米级易液化深厚覆盖层在
不同地震下的地震动放大效应，揭示了地震动从基岩向覆盖层传播的 4 个重要特征：①加速度放大效应受土层深度影
响，近地表 20～30 m以内放大效应突出；②地震动三分量的放大效应具有方向性，水平向与竖向地震动放大效应差异
显著；③基岩加速度呈现“小震放大、大震衰减”的规律；④加速度放大规律与频率相关，深厚覆盖层放大频带较宽。

初步分析了造成上述放大效应的可能原因。在此基础上，基于平面波动假设提出了考虑层间波阻抗比放大和传播路径

衰减的深厚覆盖层加速度放大效应简化函数，改进了 1/4波长法的参数取值，并结合自由表面效应，对前述台阵记录的
放大效应进行了估算，发现无论时域还是频域，预测结果与实际观测都较接近。本文研究成果可为深厚覆盖层液化判

别和抗震设计的加速度选取提供理论依据和简化分析方法。 
关键词：深厚覆盖层；地震动；放大效应；井下台阵；峰值加速度；反应谱；平面波 
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Observations and analyses of site amplification effects of deep liquefiable soil 
deposits by geotechnical downhole array 

ZHOU Yan-guo1, 2, 3, TAN Xiao-ming1, 2, 4, CHEN Jie1, 2, PEI Xiang-jun3, CHEN Yun-min1, 2 
(1. MOE Key Laboratory of Soft Soils and Geoenvironmental Engineering, Hangzhou 310058, China; 2. Institute of Geotechnical Engineering, 

Zhejiang University, Hangzhou 310058, China; 3. State Key Laboratory of Geo-Hazard Prevention and Geo-Environment Protection, Chengdu 

University of Technology, Chengdu 610059, China; 4. Investment Development Co., Ltd., CCTEB, Wuhan 430070, China) 

Abstract: Based on the accelerations recorded from two downhole arrays instrumented by the Caltrans/CDMG project, the site 
amplification effects of deep liquefiable soil deposits are analyzed in both time and frequency domains, and several important 

features of the wave propagation from the bedrock to the overlying soil layers are observed: (1) The depth of soil deposit affects 
the site amplification considerably, and large part of the amplification occurs in the near-surface zone within the depth of 20~30 

m; (2) The amplification differs from one to another direction, and the difference between the horizontal and vertical shakings is 
significant; (3) The amplification occurs when the input bedrock motion is small, while the de-amplification effects are 

observed when the bedrock input motion is large enough; (4) The amplification is frequency dependent, and the deep deposits 
amplify the bedrock ground motion in a wide frequency band. The underlying mechanisms are preliminarily analyzed. The 

simplified function accounting for the impedance contrast amplification and thickness attenuation effects is proposed based on 
the plane wave assumptions, and the parameters are improved for the quarter wave length method. The amplification ratios are 

predicted for all four events in conjunction with "free-surface effect", where the predictions are found in good agreement with 
the observations either in time or frequency domain. The present study provides a theoretical basis and simplified method for 

estimating the ground motions for liquefaction evaluation and seismic design of deep liquefiable soil deposits. 
Key words: deep deposit; ground motion; site amplification; geotechnical downhole array; peak acceleration; response 

spectrum; plane wave 
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相继建设。西南地区主要流域（包括大渡河、金沙江、

岷江、雅砻江等）均不同程度地发育深厚覆盖层[1]。

深厚覆盖层一般指堆积于河谷之中，厚度大于 30 m
的第四纪松散堆积物。例如，在金沙江流域，其宗水

电站沿河段覆盖层厚 60～120 m，虎跳峡大峡谷地段
河床覆盖层厚 40～50 m，龙蟠盆地河床覆盖层厚
100～250 m，塔城坝址河床覆盖层厚 100 m，上江坝
址河床覆盖层最厚达 206 m。深厚覆盖层通常具有结
构松散、层次不均匀、物理力学性质差异大的特点，

分布有粉土、粉细砂、砾砂等可液化夹层[2]。由于西

南地区地震活动频繁、地震烈度高[3]，突出的场地效

应将导致近地表地震动显著放大，极易触发深厚覆盖

层液化灾害。例如，2008年汶川地震在岷江流域河漫
滩触发大范围液化侧移，2013年芦山地震也有场地液
化报导[4]。当前以 Seed简化方法为代表的地震液化判
别，主要考虑近地表 30 m 内的地震动放大规律，根
据地表台站记录推算一定深度处地震动强度指标，例

如对地震剪应力比 CSR 中的剪应力折减系数 rd的估

算[5-6]，但没有关注更深土层对地震动传播及场地液化

的影响规律。因此，研究易液化深厚覆盖层场地的地

震动放大效应，对高烈度区的高库大坝、机场高填方

地基的液化评价、抗液化处理和抗震设计具有重要科

学意义和工程价值。 
在场地地震动放大效应研究中，国内外学者采用

解析分析、数值模拟和强震动观测开展了一系列研

究[7-8]。其中，基于一维弹性波动理论的弹性半空间上

覆土层解析方法（以传递函数为代表）具有概念明确、

计算简便的优点，但其理论假设和土层条件简单，未

考虑实际强震下土体变形强非线性和可能产生的孔压

增长对场地土层的影响，得到的预测值与实际观测有

一定差异[9]。以场地响应理论为基础的数值分析（如

SHAKE和DeepSoil等软件）可较好地描述土体在地震
荷载下的应力应变响应，是目前研究场地放大作用的

重要手段，但对工程技术人员而言计算复杂、不易掌

握[10-13]。因此，发展物理意义明确、计算简便可靠的

场地放大效应评价方法具有较大的工程价值，这主要

体现在国内外规范方面。中国规范基于场地覆盖层厚

度和土层等效剪切波速（如GB50011—2010）进行场
地分类，然后进行场地效应评价；美国规程（如FEMA 
450）主要基于地表30 m内的土层的平均剪切波速进
行场地分类。李平等[14]研究后发现，深厚土层场地对

地震动的低、高频分量都有显著的放大作用，并指出

当前规范采用双指标法进行场地分类有时可能低估地

震动效应。国外也有学者指出了相同问题，并试图从覆

盖层厚度和衰减参数方面改进Vs,30指标的适用性
[15]。基

于强震记录的经验分析法被公认为研究场地效应最直

接有效的方法，能客观反映场地覆盖层对地震的影响

程度[16-18]。但已有研究大多基于地表台站记录（土体

台站与基岩台站对比），无法揭示地震动沿覆盖层深

度变化规律。近几十年来，美国、日本和中国台湾地

区相继建设了多个竖向钻井台阵并测得了大量强震数

据，为深厚覆盖层场地地震动放大效应研究提供了直

接观测手段[19]。 
针对上述问题，本文选择了美国加州交通局

（Caltrans/CDMG）台网中的Treasure Island和 La 
Cienega两个百米级易液化深厚覆盖层的井下岩土强
震台阵，根据4次地震动记录，从时域和频域分析了不
同地震下的地震动放大效应，揭示了地震动从基岩向

上传播的几个显著特征，并对造成放大的可能机制进

行了探讨。在此基础上，基于一维波动理论提出了考

虑层间阻抗比放大效应和传播路径衰减的深厚覆盖层

加速度简化放大函数，并结合自由表面效应，对前述

台阵记录进行了时域和频域估算，初步揭示了深厚覆

盖层场地放大效应的主要影响因素，为深厚覆盖层加

速度的合理选取提供参考依据。 

1  台阵场地与地震事件简介 
Treasure Island位于加州旧金山地区，表层填土松

散且易液化，地下水位为地表以下2 m。台阵编号
58642，地表海拔2 m，坐标（37.825°N，122.374°W），
在0，7，16，31，44，104和122 m共7个深度布置了
三向加速度计[20]。该台阵土层剖面为：地表以下12 m
厚的水力充填物（黏质粉细砂）和砂，15 m厚的中硬
全新世湾泥，60 m厚的坚硬更新世湾泥，基岩在地表
以下89 m位置。台阵场地土层剖面、波速和饱和密度
信息见图1，地表以下30 m的等效剪切波速为181.5 
m/s，基岩剪切波速为650 m/s[21]。该台阵地震事件选

为：1999年Bolinas地震，发生在圣安地列斯断层，旧
金山湾区大部有震感；2014年South Napa地震发生在
旧金山湾区北部，是自1989年Loma Prieta地震（Ms 

=7.1）以来在湾区发生的最大地震。 

图 1 Treasure Island台阵钻孔柱状图与波速剖面 

Fig. 1 Soil profile and wave velocities of Treasure Island 
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La Cienega位于南加州圣莫妮卡高速公路（I-10），
台阵编号24703，地表海拔26 m，坐标（34.036°N，
118.378°W），地下水位为地表以下9.1 m，在0，18，
100和252 m共4个深度布置了三向加速度计。该场地
近地表30 m内土层为河流沉积物（饱和密度平均值
1.99 g/cm3），30 m深度以下为海相沉积物，包括砂、
淤泥、黏土及砂砾等（饱和密度平均值2.09 g/cm3）[22]。

台阵剖面见图2，近地表30 m深度平均剪切波速为241 
m/s，深度100 m处的剪切波速为650 m/s。La Cienega
台阵基岩上覆土层的波速要高于Treasure Island台阵，
尤其是海相沉积土层。该台阵地震事件选为：1999年
Hector Mine地震，发生在莫哈韦沙漠的偏远地区；
2001年加州Beverly Hills地震，峰值加速度大，持时短。
两个台站的4次地震事件信息详见表1。 
图3（a），（b）分别给出了Treasure Island台阵990817

地震经过带通（0.5～46 Hz）滤波后的三向加速度时
程和加速度反应谱（阻尼比取0.05）。 

 

图 2 La Cienega台阵钻孔柱状图与波速剖面 

Fig. 2 Soil profile and wave velocities of La Cienega 

2  地震动放大效应观测 
2.1  峰值加速度放大效应 

针对每次地震事件，将两个台阵在不同深度加速

度分量的峰值绘于图 4，5。尽管四次地震事件的震源
特性、传播路径、台阵场地条件不同，峰值加速度随

深度的放大呈现一定的规律性： 
表 1 两个台站的 4次地震事件信息 

Table 1 Information of 4 earthquakes recorded in two geotechnical arrays 

地震 

编号 

地震日期 

YY/MM/DD 

地震地点 

（震中） 

纬度 

(°N) 

经度 

（°W） 
震级 

MMI 

/(°)  

深度 

/km 

震中距 

/km 

方位角 

/(°) 

峰值地表 

加速度/g 

990817 99/08/18 Bolinas 37.907 122.687 ML 5.0 6  6.7  29.0 108 0.017 

140824 14/08/24 South Napa 38.220 122.310 Mw 6.0 8 11.3  44.1 193 0.017 

991016 99/10/16 Hector Mine 34.594 116.271 ML 7.1 8  6.0 203.9 253 0.035 

010909 01/09/09 Beverly Hills 34.060 118.390 ML 4.2 6  7.9   4.3 151 0.490 

 

图 3 Treasure Island台阵加速度记录（990817地震） 

Fig. 3 Acceleration time histories and ARS of 990817 event at Treasure Island station 
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首先，无论哪个方向的地震动分量，时程的峰值

加速度从基岩至地表随传播距离增加而逐渐放大，最

显著的放大发生在地表以下 20～30 m 以内的浅层。
主要原因在于深部主要由土层阻抗比放大和传播路径

衰减制约，而浅表还受自由地表效应（反射叠加效应、

面波等）影响，放大机制更复杂，放大幅值更显著。 
其次，对于某次地震事件，3 个分量放大效应不

同，水平向与竖直向差异显著。Penzien 等[23]将地震

传播方向定义为近主轴方向（水平）、垂直主轴方向的

近中主轴方向（水平）以及小主轴方向（上下）。上下

方向深度放大特征和水平方向地震动差异明显，主要

表现为 UD分量沿深度方向变化更小、而浅层放大更
显著，这与两种波动机制和土层波速分布及饱和度有

关[24]。另外，4次地震的近主轴方向分别为 EW、NS、
EW和 NS。同为水平分量，近中主轴方向的水平剪切
波沿深度衰减要比近主轴方向更明显，说明地震动深

度放大（或衰减）具有方向性。 
再次，比较图 5的左右两边可发现，地震动放大

效应随着基岩地震动强度增大而减弱，在基岩峰值加

速度超过 150 cm/s2时，土层中的加速度出现了衰减。

已有研究表明，这主要由土体非线性响应导致[25]。一

方面，随着振动幅值增大，土体阻尼比增大，波动能

量衰减加剧，因而小震输入的放大效应比大震输入更

明显；另一方面，土体应力应变关系的非线性也意味

着材料弹性模量和波速是应变相关的，因此共振频率

也是应变相关，大震与小震激发的共振频率有所不同。 

图 4 990817与 140824地震峰值加速度深度分布 

Fig. 4 Peak acceleration profiles of 990817 and 140824 events 

2.2  加速度反应谱放大效应 

鉴于加速度反应谱在抗震设计中的重要作用，本

节在前述加速度时程观测的基础上，进一步分析加速

度反应谱的深度放大规律。按下式定义加速度反应谱

谱比： 

b

ARS
SR

ARS
z

z =   ，            (1) 

式中，SR z为地表以下深度 z 位置处的土层加速度反
应谱谱比，ARSz为该位置的加速度反应谱， bARS 为
覆盖层底部（基岩）的加速度反应谱。 

图 5 991016与 010909地震峰值加速度深度分布 

Fig. 5 Peak acceleration profiles of 991016 and 010909 events 

以 Treasure Island 台阵的 990817 地震和 La 
Cienega台阵的 010909地震为例，将台阵基岩加速度
反应谱作为基准，获得各深度覆盖土层的反应谱比绘

于图 6。由图 6 可见，加速度放大效应具有显著的频
率相关性，并出现多个共振频率的放大。以 Treasure 
Island 台阵的剪切波动为例，根据图 1 的波速剖面和
式（2）易得基岩以上土层平均剪切波速为 251 m/s，
再根据式（3）可估算该覆盖层场地水平 SH波的前 5
阶自振周期分别为 1.45，0.48，0.29，0.21和 0.16 s。
将式（2）、（3）中的 Vs改为 Vp，即可算的竖向 P 波
的前 5 阶自振周期分别为 0.28，0.09，0.206，0.04
和 0.03 s。 

s
s( / )

i

i i

H
V

H V
= ∑

∑
  ，           (2) 

n
s

4
(2 1)

HT
n V

=
−

  。             (3) 

由图 6（a）可知，990817地震 EW方向反应谱自
振周期分别为 1.41，0.50，0.30和 0.16 s，NS方向分
别为 1.10，0.55，0.30和 0.16 s。可见，地震动记录反
映的场地自振周期与理论估算值接近，但并不是所有

振型都会被某次地震所激励。 
图 6（a）表明，共振与非共振频段的放大效应差

异显著，非共振频段放大倍数在 1～2倍之间，但共振
频段的放大倍数达到 5～10倍，在近地表的放大倍数
更高。而且，小震情况下场地反应接近线弹性，会有

多个反应谱峰值出现，而大震情况非线性反应下通常

只有一个峰值（即卓越周期）。例如，图 6（b）中，
010909 地震 EW 方向反应谱共振周期分别为 1.88，
0.74，0.25和 0.07 s，NS方向分别为 0.95，0.66，0.42，
0.22和 0.075 s，但谱放大集中在周期 1～2 s的频段，
且放大倍数不大，这与 990817地震不同。 
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图 6 两次地震加速度反应谱比 

Fig. 6 Acceleration response spectral ratios in two events 

通过上述分析，可得到地震动反应谱放大效应的

几点认识：首先，谱加速度自下而上逐步放大，从基

岩过渡到土层时存在明显的频谱放大，但之后在不同

深度土层之间的放大倍数较接近，意味着深部土层对

地震动谱加速度的放大并不显著；在接近地表土层，

由于自由表面和浅层层间反射作用，高频成分放大陡

增，这一点与王海云[26]的研究认识一致；其次，水平

方向振动与竖直方向振动反应谱比差别显著，后者的

放大效应小得多，土体竖向振动的非线性特征要比水

平剪切运动弱；再次，结合图 3的谱加速度幅值注意
到随着地震动谱加速度的增大，整个频带上的放大倍

数随之下降，这与 2.1 节中对加速度峰值深度放大规
律呼应。另外，注意到 La Cienega台阵反应谱的低频
放大不如 Treasure Island明显，主要原因可能是前者
场地覆盖土层的剪切波速（即共振频率）高于后者。 
2.3  场地非线性响应特征 

鉴于土体非线性响应特征对地震动放大效应的显

著影响，这里以 Treasure Island场地的 990817地震事
件为例说明场地土体非线性特性。首先根据 Seed提出
的可变形土柱假设，根据地震加速度记录计算不同深

度处土柱底部剪应力τd，然后利用地震加速度记录时

程两次积分方法得到不同深度处动态位移时程，然后

根据文献[25]推荐的方法反演出不同深度土层的平均
剪应力–剪应变关系。在此基础上，计算滞回圈的割

线模量（G/Gmax–γ）和阻尼比（ξ–γ）衰减曲线。其

中某个深度土层的 Gmax 根据场地波速剖面，由公式

Gmax=ρVs
2算得。 

据此算得 990817 事件 EW 方向的应力应变关系
如图 7所示。由图 7可见，随着地震动向上传播，土
层中剪应变逐渐增大，但在近地表有所降低（因为地

表是剪应力自由边界条件）。相应 16 m深度处的模量
与阻尼比衰减数据见图 8。由图 8 可见，从场地加速
度记录反演得到的动力特性参数，由于地震动本身频 

 

图 7 不同深度应力应变关系（990817 EW） 

Fig. 7 Shear stress-strain loops (990817 EW) 
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图 8 模量和阻尼比衰减数据（EW-16 m） 

Fig. 8 Shear moduli and damping data (EW-16 m) 

谱成分复杂，离散性较大；但剪切模量随剪应变增大

而衰减，阻尼比随剪应变增大而增大，这个整体趋势

符合已有研究认识[27]。正是土体的这种非线性行为，

使得深厚覆盖层对不同频谱和幅值的地震动具有显著

不同的放大效应。 

3  基于平面波动假设的简化分析 
3.1  简化分析方法与步骤 

鉴于两个台阵场地都为水平场地，假设台阵测得

的水平振动为 SH 波，上下振动为垂直入射的 P波，
则可用平面波动理论对上述观测进一步分析。严格意

义上，水平土层放大效应需基于上行平面波波动规律

加以分析[28]。为便于应用，本文做如下简化分析：首

先，根据成层地基阻抗比放大与传播衰减两种作用，

得到覆盖层上行平面波放大效应函数；然后，进一步

考虑自由表面效应[29]，得到地表的放大系数。具体计

算步骤如下： 
首先，根据平方根波阻抗比放大效应[30]，由深到

浅土层因地震阻抗不同而导致的场地线性响应放大，

在非共振工况下如下式： 

21 1 1 2 2( , )A f z ρ β ρ β=   ，         (4) 

式中，ρ和β分别是土体密度和剪切（或压缩）波速，
下标 2和 1分别表示上、下两个相邻土层。注意对于
共振工况，上式需改写为[17] 

21 1 1 2 2( , )A f z ρ β ρ β=   。        (5) 

其次，需考虑地震动随向上传播距离产生的衰减，

由下式表示： 
0( , ) exp( π )D f z fκ= −   ，         (6) 

式中，f 为频率，κ0为与传播路径（从震源深度 H 到
研究深度 z）有关的谱衰减参数，与土层剪切波速 

和波动衰减质量因子 Q有关，κ0=∫[1/(βQ)]dz，其积分
限为传播路径。Q为岩土体阻尼相关的波动传播品质
因子，随着岩土体波速增大而增大，对基岩上覆软弱

土层可取 Q≈10～16。本文结合已有研究[31]，进一步

提出采用下式拟合： 

  

0.5560.873Q β=   。            (7) 

结合式（4）、（6），得到深厚覆盖层任意深度处的
实际放大，应该是上述两个函数的乘积，即 

 
a ( , ) ( , ) ( , )F f z A f z D f z= ⋅  。    (8) 

再次，注意到上述式（8）仅考虑了行波效应，实
际上当地震波上行到地表后，会在自由地表反射（甚

至在浅部土层界面多次反射形成高频能量），因此需要

考虑自由地表效应，对式（8）估算得到的地表放大系
数再乘以 2才能得到合理结果。 

需要指出，上述公式也可对频域放大效应做简化

分析。根据 1/4 波长近似法[32-33]，非共振情况下场地

放大效应可以用地表到 1/4 波长（该波长对应于某个
频率）深度范围土层的波阻抗，结合基岩的波阻抗，

通过平方根阻抗比方法估算。具体算法与上述公式相

同，只需要将公式中的深度 z、密度ρ和波速β表达为
与 1/4波长对应的频率相关值，具体公式如下： 

( ) ( ) (4 )z f f fβ=   ，           (9) 
( )

0

1 1 d
( ) ( )

z f

z
z f z

ρ
ρ

= ∫   ，         (10) 

( )

0

1( ) 1 4 d
( )

z f

f z z
zβ

 
=  

  
∫   ，       (11) 

( )

0

1( ) d
( )

z f

z f z
z

β
β

 
=  

  
∫   。      (12) 

式中  ( )zρ 和 ( )zβ 为实际深度 z 处的密度和波速的
实测值； ( )z f 是所研究的深度（从地表算起），等于
某个频率 ( )f z 对应波的 1/4波长，这个频率对应的波
速为 ( )fβ ，等于 ( )z f 范围土层的等效剪切波速；ρ 是

( )z f 范围内的深度加权平均值。并且注意上述几个频
率相关量需要迭代计算，迭代初始值为深度 ( )z f 、ρ
和 β 。 
3.2  简化分析结果 

下面分时域和频率两种方式进行简化分析。首先，

在时域对不同深度地震动加速度峰值的放大效应进行

估算，便于与图 4，5的时程 PGA观测结果比较。本
文假定弹性波速即为实测值（不随频率变化），式（6）
中的 Q 值按式（7）对 Treasure Island 取 16，对 La 
Cienega 取 25，并取加速度反应谱的卓越频率进行计
算。参照图 1和图 2给出的波速剖面，并近似取土体
密度如下：地下水位以上取 1.80 g/cm3, 地下水位以下
砂土 1.95 g/cm3，砂砾土 2.20 g/cm3，基岩 2.40 g/cm3。 
以 Treasure Island 台阵的 990817 地震和 La 

Cienega台阵的 010909地震为例，按式（4）～（8）
计算得到的深度放大系数分别绘于图 9，10，图中给
出了相应地震事件的基岩加速度峰值。注意地表处（z 
= 0）的 SH 波放大系数值为式（8）计算值的 2倍，
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但 P波即为式（8）的计算值（考虑到近地表 P波在地
下水位上下差异巨大，不能真实反应土骨架阻抗比[34]，

因此暂不做调整）。图 9，10表明，对于两个台阵场
地的三向地震动峰值加速度，简化分析的计算值都能

合理预测台阵记录观测得到的加速度峰值放大规律，

例如图 10 中计算值正确揭示了基岩振动幅值较大时
上部覆盖层深部加速度峰值的衰减现象。 

图 9 990817与 140824峰值加速度放大估算 

Fig. 9 Amplification factors of 990817 and 140824 events 

图 10 991016与 010909峰值加速度放大估算 

Fig. 10 Amplification factors of 991016 and 010909 events 

其次，对反应谱频域放大的估算，便于与图 6的
观测结果直接比较。这里以 Treasure Island 台阵的
990817 地震为例，结合图 1，2 的实测波速和前述假
设密度，对非共振与共振工况的放大效应进行估算。

图 11（a）为 EW方向 SH波的估算，T=0.08 s（f=12.5 
Hz）共振频率附近，反应谱比从 120 m到 104 m仅有
小幅放大（在基岩附近），进入覆盖土层后谱比整体放

大，但从 44 m一直到 16 m该放大系数因高频衰减显
著而逐步降低，然后近地表的 7 m和 0 m又开始显著
放大，意味着层间反射效应突出，激发出高频能量；

而对于长周期 T=1.48 s，谱比从 104 m进入覆盖土层
后就显著放大，之后从 44 m到 16 m进一步放大，到
近地表 7 m和 0 m再次剧烈放大。整体上，基于波阻
抗比放大的 1/4 波长法对非共振频段的谱加速度放大

效应预测合理，结合式（5）对共振频率附近的谱放大
也能合理估计，但低估了低频段谱放大效应，也无法

估计地表效应引起的地表共振放大。该认识对图 11
（b）的 P波放大同样适用。 
若对 La Cienega台阵记录进行分析可发现类似规

律。例如，对 010909地震分析结果如图 12所示。由
于此次地表加速度峰值较大（0.49g），场地非线性反
应特征明显，自下而上的高频衰减和低频放大显著。

图 12表明，除了地表需要额外考虑自由地表效应的影
响外，利用式（4）的 1/4波长法能合理预测覆盖层内
部中、高频地震动的频域放大，但对大应变强非线性

造成的低频成分的预测能力有限。同时，由于大振幅

工况下场地共振现象不明显（图中箭头标明的几个峰

值周期，大多与按式（2）、（3）的计算值不吻合），基
于式（5）的共振放大计算对高频成分的预测并不合理，
相应的谱比预测值明显偏大。 
另外，注意上述谱比放大效应需结合反应谱绝对

值来看，才能认识其工程意义：有些谱比虽然很大，

但因为基岩反应谱幅值很小，对地表地震动能量的贡

献不大，因此对场地液化的致灾效应也不明显。 

图 11 加速度反应谱放大规律估算（990817） 

Fig. 11 Prediction of ARS amplification（990817） 

需要指出，上述简化分析未考虑场地非线性响应

对地震动放大效应的影响，因此理论上适用于中低强

度的地震动放大分析。在易液化土层中，当基岩地震

动引起的剪应变超过土体门槛剪应变，会引起超静孔

压累积，则土体非线性响应除了应变因素还有有效应

力降低造成的刚度下降，其加速度放大响应将更为复
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杂，而且通常强震下峰值加速度会衰减，这种强震工

况下的加速度放大效应值得进一步研究[35]。另外，当

场地地形不符合水平场地条件，比如河谷、盆地地形，

则由于能量聚集效应等使得地表地震动放大更复杂，

也需要专门研究[36]。 

图 12 加速度反应谱放大规律估算（010909） 

Fig. 12 Prediction of ARS amplification（010909） 

4  结    论 
本文基于美国加州 Caltrans/CDMG两个井下台阵

记录，分析了百米级易液化深厚覆盖层在不同地震下

的地震动放大效应，揭示了地震动从基岩向覆盖层传

播的几个重要特征，发现深厚覆盖层场地的地震放大

效应主要取决于覆盖层厚度、土层地震阻抗比以及弹

性波速分布结构。并基于平面波动假设建议了深厚覆

盖层加速度放大效应的简化算法。主要研究结论如下： 
（1）覆盖层厚度对地震动放大效应有重要影响。

覆盖层厚度越深则激发更低频的能量，因此造成显著

的低频放大与高频衰减效应；加速度峰值放大主要发

生在近地表 20～30 m 以内，处于常规地震液化判别
的考虑深度范围，但必须注意频谱成份改变会影响浅

地表易液化层的液化可能性，深厚覆盖层对长周期成

分的放大可能会加剧砂土液化危害性。 
（2）地震动方向性对放大效应有重要影响。地震

动三分量的放大规律不同，尤其是水平向与竖向地震

动放大效应差异明显：竖向地震动分量沿深度方向变

化更小、而浅层放大更显著。 
（3）基岩地震动输入大小对地震动放大效应有重

要影响。小震激发场地自振频率较丰富，大震主要激

发出场地的卓越频率。地表峰值加速度呈现“小震放

大、大震衰减”的规律，放大与衰减的基岩加速度分

界值在 150 cm/s2左右。  
（4）基于平面波动假设的加速度放大函数，综合

考虑层了间阻抗比放大和传播路径衰减，结合自由表

面效应，能合理预测深厚覆盖层加速度放大效应，可

为深厚覆盖层抗震设计的加速度估算提供简化方法。 
需要指出，由于本文台阵观测和简化方法都只针

对水平场地中小地震的线性放大效应，对于不符合水

平场地条件的河谷、盆地等地形，以及强震下场地土

体非线性响应，都会使得地表放大效应更复杂、剧烈，

本文虽已做初步分析，需要进一步研究。 
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摘  要：针对冲击危险巷道锚杆支护结构破坏特征及冲击载荷对锚杆–围岩支护系统的特殊要求，设计研发了新型防冲
吸能锚杆（索）。基于塑性弯曲理论分析了吸能锚杆（索）的吸能原理，利用自主设计的静–动加载试验系统，进行吸
能锚杆（索）的静力拉伸试验与冲击拉伸试验。结果表明：吸能锚杆（索）在拉伸过程中六角管衬里被挤压变形，同

时给摩擦圆柱提供滑移阻力，六角管的管壁厚度、套筒内径及摩擦圆柱直径三者的装配参数对吸能阻力具有重要影响；

无论是静力拉伸还是冲击拉伸，吸能锚杆（索）的轴力–位移曲线均存在轴力初始增长、轴力平稳和轴力突增—平稳 3
个阶段；在轴力平稳阶段内锚杆杆体基本处于弹性状态，摩擦滑移结束后，锚杆杆体开始受力屈服；吸能结构在吸收

能量的同时很好的延迟或减缓了锚杆杆体受力屈服。与普通锚杆相比，吸能锚杆（索）具有良好的“自保护性”与“冲

击适应性”。现场试验表明，吸能锚杆（索）能够有效削弱冲击能对巷道围岩的作用。 
关键词：冲击危险巷道；吸能支护；吸能锚杆（索）；静动态力学特性；现场试验 
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Static and dynamic mechanical properties of energy absorption bolts (cable)      
and field tests 
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Abstract: In view of the failure characteristics and the special requirements of bolts used in bump-prone roadways, the 

energy-absorption anchor (cable) is invented. The energy absorption principle of the energy-absorption anchor (cable) is 

analyzed based on the plastic bending theory, and the static tension and impact tension tests are carried out by use of the 

independently designed static and dynamic loading test system. The test results show that the hex pipe of energy absorption 

anchor (cable) is squeezed and deformed, and then slip resistance for friction cylinder is produced during the whole tension 

process. The geometric parameters and the assembly forms of hex pipe and friction roller have important influences on the 

working resistance. Under whether static tension or impact tension, the load-displacement curves both consist of three stages, 

initial axial force growth stage, axial force stationary stage and axial force spurt-stationary stage. The rod body of anchor is 

basically in the elastic state at the axial force stationary stage, and the bolt begins to yield when the action of friction and sliding 

is completed. The energy absorption action of energy-absorbing structure delays or slows down the yielding of bolt effectively. 

Compared with the ordinary bolt, the energy absorption anchor (cable) possesses better self-protection and self-adaptability. 

The field tests show that the energy-absorption anchor (cable) can effectively weaken the effect of the impact energy acting on 

the surrounding rock of roadways. 

Key words: bump-prone roadway; energy-absorption support; energy-absorption bolt (cable); static and dynamic mechanical 

property; field test 
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动力灾害，随着开采深度的逐渐增加，冲击地压灾害

日益突出[1]。据统计，绝大多数冲击地压灾害都发生

在巷道中，冲击地压造成的破坏和人员伤亡也主要集

中在巷道内。防冲支护作为冲击地压防治工作中不可

或缺的重要内容，是巷道抵抗冲击破坏的最后一道屏

障。因此，开展冲击危险巷道防冲支护研究尤为迫切，

且意义重大。锚杆、锚索作为方便快捷、成本低廉的

支护材料，被广泛应用于冲击危险巷道支护中[2-4]。然

而，现场实践表明，冲击地压发生时，常常造成大量

锚杆、锚索破断失效，导致巷道严重变形甚至合拢。

针对此问题，国内外学者开展了大量研究工作，剖析

了支护结构的冲击破坏原因[5-9]，提出吸能支护理念，

同时开发出不同类型的吸能锚杆，如 Cone 锚杆、
Roofex 锚杆、Garford 锚索、Durabar 锚杆、Yielding 
Secura 锚杆、D-bolt锚杆、He-bolt锚杆、黏性防冲锚
索以及 CRM600材料锚杆等[10-17]。这些吸能锚杆在实

验室或现场均得到了不同程度的验证，并且取得较好

效果，特别是对于提高破坏深度较浅、硬岩条件下巷

道岩爆防治的有效性起到了重要作用。但对于破坏深

度较大、变形量较大的松软煤层巷道，还存在控制围

岩深度浅及防止巷道浅部围岩冲击破碎效果差等问题

需要进一步完善。本文在分析冲击危险巷道锚杆、锚

索典型破坏特征的基础上，针对冲击危险巷道对锚杆–
围岩支护系统的特殊要求，设计研发了一种新型吸能

防冲锚杆（索），利用自主设计的静–动加载试验系统
进了行静力拉伸与冲击拉伸试验，检验其最大抗拉强

度、让位吸能点和吸能量。最后，采用现场试验方法，

检验了防冲吸能锚杆（索）的应用效果，期望为冲击

大变形巷道防冲支护提供新型可靠的支护手段。 

1  冲击载荷作用下锚杆典型失效形式 
（1）锚杆锚固端脱黏滑移 
冲击地压发生时在巷道围岩内部形成重复的拉

伸、压缩、剪切等复杂动应力。爆破、注水、钻孔等

防治措施造成巷道围岩性质劣化、可锚性降低，加之

在复杂动应力作用，导致围岩与树脂锚固剂的黏结力

急剧较小。冲击发生时，瞬间剪应力大于锚固界面的

剪切强度，则黏结剂开始变形与围岩脱黏滑移，失去

对围岩的约束。在锚杆与支架联合支护的巷道中，巷

道围岩在 U型钢、液压支架等支护结构的支护反力作
用下，涌向巷道空间的速度减缓。在解除围岩的轴向

约束后，锚杆在冲击载荷作用下与围岩产生相对速度，

进而发生相对位移。冲击后锚杆失效形式如图 1（a）
所示。 

（2）锚杆尾部螺纹脱扣或断裂 
巷道围岩及锚杆支护体所受到的冲击载荷与外部

能量大小成正比，而与围岩允许的变形量成反比。冲

击发生的过程一般非常短暂，仅有几秒钟，在如此短

的时间内，依靠围岩变形释放冲击能量是有限的，锚

杆支护系统不具有主动让压的变形功能，导致锚杆受

到冲击载荷超过其强度极限，而锚杆尾部由于螺纹的

强度较低，使螺纹段成为最危险段，最终导致锚杆尾

部螺纹脱扣或断裂，如图 1（b）。 
（3）巷道浅部围岩破坏导致锚杆悬空 
当冲击应力波到达巷道表面时，由于煤体与表面

空气的波阻抗差异巨大，使得绝大部分应力波在巷道

表面发生反射形成反射拉伸应力波。冲击应力波波头

与反射波波尾叠加，当叠加的应力波强度高于巷道围

岩强度时，巷道周边煤岩体就将被破坏，导致锚杆失

去托锚基础，如图 1（c）所示，此种情况多发生于巷
帮表面煤体。 
（4）锚杆与围岩整体失效 
锚杆可使其锚固范围内煤岩体的力学特性有一定

程度的改善，但由于锚杆的长度有限，一般的锚固作

用范围在巷道周边 2 m深左右，而具有冲击危险的极
限平衡区一般位于 2 m以外的范围，即锚杆对极限平
衡区煤岩体力学性质的影响较小。极限平衡区内的煤

岩体冲击扩容，形成强大的冲击载荷作用到锚固作用

范围的岩体上，当冲击载荷足够大时，在瞬间一次性

就摧垮了巷道。锚杆与围岩整体失效如图 1（d）所示。 

   

(a) 锚固端脱黏滑移          (b) 锚杆尾部螺纹脱扣 

  

   (c) 浅部围岩破坏           (d) 锚杆与围岩整体失效 

图 1 冲击载荷作用下锚杆典型失效形式 

Fig. 1 Typical failures of rockbolts under action of impact loads 

2  防冲吸能锚杆（索）及防冲原理 
2.1  防冲吸能支护原则 

如前所述，冲击地压发生时锚杆与围岩同为受灾

对象，造成锚杆失效的主要原因是冲击载荷、锚杆自

身冲击适应性差以及围岩力学性质劣化。因此，进行

滑 
移 
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防冲吸能支护时应将锚杆与围岩视为统一系统，最大

限度的降低冲击能对“锚杆–围岩”系统的破坏能力。
一方面，设计具有吸能构件的支护结构，冲击发生时

能够快速吸收冲击能，通过引导控制能量的释放和转

化，将高能量消耗在吸能构件的主动让压过程中，削

弱冲击能对围岩的破坏能力。另一方面，加强围岩自

身强度，提高围岩的抗冲击性能，避免围岩冲击破碎

导致锚杆失效。具体应遵循如下原则： 
（1）锚杆、锚索首先要保证支护系统有足够的预

紧力和支护强度，控制静载荷作用下锚固范围内围岩

的离层、滑动裂隙张开，新生裂纹产生等扩容变形与

破坏。同时，还应避免频繁低能量矿震事件造成的“锚

杆–围岩”系统性能劣化。 
（2）锚杆、锚索支护系统变形协调并具备一定的

让位缓冲空间，有效降低冲击能和减缓冲击载荷，在

冲地压发生时，不是硬性抵抗，而是与围岩一起协调

变形且不被破坏，变形过程中始终保持对围岩变形的

限制，降低其破坏程度。 
（3）锚杆、锚索与托盘、钢带、金属网及围岩紧

密相联，各个支护构件除了满足强度耦合、刚度耦合、

变形协调，还要应满足锚杆、锚索与围岩的吸能能力

耦合。 
（4）选择合适的锚固方式，增强锚杆与围岩的耦

合效果使之成为统一结构，削弱冲击应力波引起的锚

杆与围岩的动态相互作用，防止锚杆破断或锚固脱黏。 
（5）提高围岩的整体性，降低煤体的碎胀松散性，

保证锚杆锚索的锚固基础，避免锚杆失效，使巷道周

边破坏变形得到有效控制。 
2.2  防冲吸能锚杆（索）结构 

遵循上述原则，从防冲角度出发设计研发了新型

防冲吸能锚杆（索）。防冲吸能锚杆（索）主要包括：

吸能连接套筒、端部设有挤压圆台和摩擦圆柱的螺纹

钢锚杆、钢绞线锚索、尾部吸能装置。其主要思想是

利用吸能连接套筒将锚杆与锚索连接，将薄壁筒状结

构作为锚杆尾部让位缓冲吸能装置，如图 2所示。 
 
 
 
 
 
 
 

 

 

图 2吸能防冲锚杆（索） 

Fig. 2 Energy-absorption bolt (cable) 

吸能连接套筒由锚索连接套筒、内置六角管衬里

的锚杆连接套筒组成。锚索连接套筒与锚杆连接套筒

通过螺纹连接，与锚索通过锥形无键锁紧方式连接。

尾部让位缓冲吸能装置呈筒状结构，位于垫板与托盘

之间，套装于螺纹钢杆体上。螺母和托盘依次套装在

螺纹钢锚杆体尾部，垫板紧贴巷道表面。吸能锚杆（索）

使用时，锚索采用树脂锚固剂端头锚固，锚杆段采用

先预紧后注浆全长锚固。 
2.3  防冲吸能锚杆（索）防冲原理 

冲击地压发生时产生的冲击应力波经过深部岩层

的阻尼衰减传递至锚固围岩体，一方面造成锚固围岩

体向巷道空间移动；另一面，冲击应力波在锚固岩体

中传播过程中造成锚杆与围岩之间的动力相互作用，

导致锚杆脱黏或破断；冲击应力波传播至巷道表面后，

接近全部的冲击波以反射波的形式返回围岩内部，对

围岩产生明显的冲击拉伸作用。 
从结构上看，整根吸能锚杆（索）分别在锚杆锚

固末端与锚杆尾部设两处吸能构件，具备分布式吸能

功能。即冲击地压发生时吸能锚杆（索）的吸能套筒

首先实现让位吸能，消耗一部分冲击能，在冲击波的

入射端减缓冲击能对锚固围岩体的破坏。此外，锚杆

尾部吸能装置在冲击波作用下迅速压溃实现让位，给

煤岩提供了一定的能量释放空间，这相当于吸能装置

间接耗散围岩冲击能，一方面，降低了冲击波在巷道

表层的反射，有效减轻反射应力波对围岩的拉伸作用，

削弱或避免浅部围岩破坏。另一方面，削弱了冲击载

荷对锚杆尾部危险截面的作用，防止锚杆尾部冲击破

断或螺纹脱扣。 
从作用方式上看，吸能锚杆（索）具有分段锚固，

分段控制围岩特征。对于锚索作用范围的深部围岩来

讲，锚索端部与尾部之间的岩体在高预紧力下各岩层

相互锁紧，增强岩层间的摩擦力，防止层间错动滑移，

避免各岩层出现离层，提高深部岩体的抗冲击耗能能

力。锚杆控制段的浅部围岩后注浆全长锚固可较好地

耦合围岩与锚杆，提高围岩强度、增强围岩的抗冲击

性能。另一方面，注浆液渗透到钻孔周边的裂隙中，

改善围岩的阻尼耗能特性，使锚杆杆体内传播纵波小

部分能量反射回来，而部分能量会透射到围岩体中去，

更好的发挥围岩自身吸能特性。弹性应力波带给锚杆

的能量因周围介质透射而明显衰减，能够有效的防止

锚杆脱黏。 

3  六角管挤压摩擦过程的力学分析 
在吸能锚杆（索）的轴向拉伸过程中，随着挤压

圆台的逐渐深入，挤压圆台对六角管的各边施加径向

 

锚杆连接套筒 

锚索连接套筒 

楔形垫片 

吸能套筒 

吸能盒 

螺纹钢锚杆 
锚索 

六角管 
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载荷 P，在径向载荷 P及套管对六角管 6个角点处的
径向约束力 N的作用下，六角管管壁发生塑性弯曲变
形，当挤压圆台全部进入后，六角管的各个边由原来

的直线演化变为与挤压圆台弧度一致的 1/6 圆弧，如
图 3所示。 

图 3 六角管壁受力挤压变形过程 

Fig. 3 Extrusion process of hexagonal tube 

六角管变形可归结为在弯曲和拉伸作用下的理想

刚塑性矩形截面梁的大变形弯曲问题[18]。考虑该结构

的对称性，可取六角管任意一边进行受力分析，其简

化力学模型如图 4所示。其中，外部套筒对六角管的
角点作用有径向支撑力 N，六角管两相邻边相互作用
力 N1及弯矩 MA，挤压圆台对六角管一边的作用力简

化为集中载荷 P。分析可知，径向支撑力 N与六角管
两相邻边相互作用力 N1 的合力在水平方向的投影为

NA，垂直方向的投影 NY=P/2。 

图 4 简化力学模型 

Fig. 4 Simplifed mechanical model 

如图 4所示，当挤压圆台开始对六角管施加载荷
时，梁的初始破损机构包含两个固定端的两个塑性铰

A和 A′，还有一个塑性铰在梁的中央截面C。随着挤
压圆台的压入，梁的挠度增加，梁的中央部分B B′包
住了部分挤压圆台。假定梁是为理想刚塑性，圆弧段

B B′必定处于塑性纯弯曲状态。因此，除了在两固定
端 A和 A′的塑性铰（有 pAM M= − ， pM 为梁的极限

塑性弯矩）外，截面B和 B′处也形成了塑性铰，且有

pBM M= 。 
取梁的一半为研究对象，其受力情况如图 5所示。

图中， β 为圆弧 BC所对应的中心角， r 为挤压圆台
半径， L为 1/2六角管边长。由静力学平衡方程有 

p2 ( sin ) tan ( sin ) 0
2 A
PM L r N L rβ β β− − + − = 。(1) 

图 5 直线段 AB与圆弧段 BC的受力 

Fig. 5 Force diagram of line AB and arc BC 

于是得梁在大变形下的承载能力为 

        p4
2 tan

sin A

M
P N

L r
β

β
= +

−
  。    (2) 

由于 r 与 L为同一数量级，参数 β 很小，则有
sin tan / Lβ β β ω≈ ≈ ≈ ，取ω为梁中点处的挠度，将

/ Lβ ω≈ 代入式（2）可得 

      p 2

4 2 A
LP M N

L r L
ω

ω
= +

−
  。    (3) 

参考文献[18]给出了大变形所引起的塑性铰 A 处
的轴力近似值为 

           
p

4 4AN
N L

ω
β= ≈   ，           (4) 

式中， pN 为塑性极限轴力， p s dN t Dσ= ⋅ ⋅ ， sσ 为材
料屈服强度，D为六角管壁厚，dt为截取的微段梁宽
度。 
将式（3）代入式（4）可得 

2

p p2 2

4 8LP M N
L r L

ω
ω

= +
−

  。    (5) 

参考文献 [18，19]可知，梁的极限塑性弯矩
2

p s d / 4M t Dσ= ⋅ ⋅ ，则式（5）可进一步写为 
2

s 2 2d 8LDP tD
L r L

ω
σ

ω
 

= + − 
  。    (6) 

挤压过程中六角管一边由直线缓慢变形至 1/6 圆
弧 弯 曲 状 态 ， 该 边 中 点 对 应 的 最 大 挠 度

3 / 2R Rω = − ，其中 R为套筒内半径。将其代入式
（6）得 1/6圆弧上的径向挤压力 FP 。 

依据作用力与反作用力可知，力 FP 即为六角管壁
对摩擦圆柱的径向正压力，且假定该径向力均匀分布，

设摩擦圆柱轴向长度为T，摩擦圆柱与六角管管壁的
摩擦系数为 f ，则有挤压摩擦过程中的阻力 zP 为 

2

s 2 26 8z
LDP f TD

L r L
ω

σ
ω

 
= + − 

  。   (7) 

随着挤压圆台的逐渐进入，六角管被挤压成圆形。

由弹塑性力学原理可知，变形后的六角管与外部套筒
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可视为一等效厚壁圆筒。当挤压圆台全部进入后，等

效厚壁圆筒开始对摩擦圆柱提供径向压力，在径向压

力作用下，摩擦圆柱与变形后的六角管产生摩擦阻力，

该摩擦阻力即为吸能锚杆（索）拉伸阻力。可见，只

要求出等效厚壁套筒产生的径向压力，即可计算出吸

能锚杆（索）的拉伸阻力。 
由文献[19]可知，当等效厚壁套筒中的外部套筒

内壁处于极限屈服状态时，作用在圆筒内壁的均布载

荷 ep 为 

     
2

e s 2
2

1ln 1
2

R rp
r R

σ
  

= + −  
  

  ，     (8) 

式中， 2R 为外套筒外径。 
此时摩擦圆柱与变形后的六角管产生摩擦阻力

zP′近似表示为 

  
2

s 2
2

12π ln 1
2z

R rP rT f
r R

σ
  

′ = + −  
   

 。 (9) 

需要指出的是式（9）的精度较差，实际应用中应
根据试验结果进行修正。 
综上理论分析可知，六角管的管壁厚度、套筒内

径及摩擦圆柱直径三者的装配参数对吸能锚杆（索）

吸能阻力具有重要影响。在给定套筒内径时，通过调

整六角管管壁厚度或摩擦圆柱直径可实现吸能锚杆

（索）吸能阻力调整。取 r =14.5 mm， R =16 mm，

2R =21 mm， sσ =700 MPa， f =0.25，T =20 mm。依
据式（9）可计算出外部套筒起作用时吸能锚杆（索）
最大阻力 zP′ =114.8 kN。 

4  防冲吸能锚杆（索）的静、动力学试

验 
4.1  试件基本参数 

选择壁厚为 2 mm，外接圆直径为 32 mm，材料为
45钢的六角管与端头摩擦圆柱直径 29 mm，高 20 mm，
直径 22 mm的螺纹钢锚杆和直径 17.8 mm的钢绞线锚
索配合材料为 45钢，内直径为 32 mm，壁厚为 5 mm
的套筒加工吸能锚杆（索），试件其他基本参数见表 1。 

表 1 试验试件基本参数 

Table 1 Basic parameters of specimens 

试件  
编号  

吸能套筒  
长度 /mm 

锚杆长  
度 /mm 

锚索长  
度 /mm 

加载速度  
/(mm·min-1) 

SJ1 220 300 200 5 
SJ2 220 300 200 5 
SJ3 220 2200 2000 20 
SJ4 220 2200 2000 20 
SJ5 250 2200 2000 冲击加载 
SJ6 200 2200 2000 冲击加载 
SJ7 250 2200 2000 冲击加载 
SJ8 250 2200 2000 冲击加载 

4.2  试验系统组成 

试验系统由框架部分、液压式静–动加载系统、监
测系统与防护系统组成，如图 6。其中框架部分包括
两立柱、两根端部固定横梁与位置可调的中间横梁，

中间横梁中心位置设有直径略大于锚索直径的纵向

孔，用于固定测试试件。可实现双向伸缩的液压缸为

静-动加载系统的动力输出终端，呈中空环型结构以便
于试件穿过，通过法兰固定于左端横梁上，试验时利

用螺母与锁具对穿过其中的试件两端固定并预紧，再

通过液压加载对试件进行准静态拉伸、冲击拉伸。 

图 6 试验系统 

Fig. 6 Testing system 

液压式静–动加载系统包括：准静态加载系统、冲
击加载系统以及电液控制系统等。系统中各类阀件采

用电液控制方式，通过计算机控制系统实现自动控制，

其整体组成与原理图如图 7所示。当进行准静态加载
时，首先关闭截止阀 5和单向阀 7，8，打开截止阀 6，
然后启动电动机 M3使柱塞泵驱动油水分离器对环形
活塞杆实现准静态加载。进行冲击加载时，首先关闭

截止阀 6，同时保持单向阀 7，8处于闭合状态，启动
电动机 M2 使增压器内充满液体后关闭截止阀 9，然
后启动电动机 M1向储能器中注入高压液体，高压液
体压缩储能器中的气囊储存大量压缩能，当储能器 

图 7 静-动加载系统原理 

Fig. 7 Schematic diagram of static-dynamic loading system 
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中液体压力达到预设值停止注液，然后迅速打开将单

向阀 7，8及储能器的单向阀，高压蓄能器快速释放高
压冲击能，高压冲击能通过环形液压缸驱动环形活塞

杆进行冲击加载。 
4.3  静力拉伸试验结果分析 

试验初期，试件 SJ1与 SJ2呈现低阻力伸长，这
是由于锚索连接套筒锥形无键连接的锁紧过程所致。

正常加载阶段，随着加载的进行锚杆开始在吸能套筒

内滑移，并伴随有微小响声，套筒直径没有发生变化，

说明整个拉伸过程中套筒外壁变形状态处于弹性阶

段，这能保证套筒外壁与围岩的黏结作用，避免了套

筒变形过大导致锚索失去底部锚固基础。 
图 8为试件 SJ1~SJ4静力拉伸时吸能锚杆（索）

轴力–位移曲线图，其中 SJ1与 SJ2为短尺寸试件，
采用 WAW-600C 系列微机控制电液伺服万能试验机
以 5 mm/min的位移加载速度进行加载。由图 8（a）、
8（b）可以看出整个拉伸过程可分为轴力上升段和轴
力平稳段两阶段。在轴力上升阶段内（试件 SJ1试验
机行程为 0～35 mm时，试件 SJ2试验机行程为 0～
40 mm时）轴力逐渐增大，此时螺纹钢锚杆端头摩擦
圆柱刚好完全进入六角管。此后，两试件分别进入轴

力平稳段，该阶段内轴力值逐渐趋于稳定，但有小幅

度波动，试验后期轴力值稍有下降，试件 SJ1与试件
SJ2产生挤压摩擦滑移量分别为 180，150 mm，平均
滑移轴力分别为 140，147 kN，由此计算出轴力上升
段与轴力平稳段的总吸能量分别为 28.4，26.9 kJ，具
体数据见表 2。 

表 2 静力拉伸试验结果 

Table 2 Results of static tensile tests 

试件  
编号  

轴力增加 
阶段/mm 

轴力稳定 
阶段/mm 

轴力均 
值/kN 

滑移距离
/mm 

吸能 
量/kJ 

SJ1 35 180 140 215 28.4 
SJ2 40 150 147 190 26.9 
SJ3 40 179 138 219 24.7 
SJ4 40 188 136 220 26.7 

试件 SJ3、SJ4为长尺寸试件，利用自行设计的静
–动加载试验系统以 20 mm/min的位移加载速度加载，
试验结果如图 8（c）、（d）所示。与试件 SJ1、SJ2相
比，试验过程中两试件的轴力–位移曲线变化规律相

似，同样存在轴力上升段和轴力平稳段。轴力平稳段

的摩擦滑移长度在 180 mm左右，轴力值维持在 130～
145 kN区间，但波动现象明显。试件 SJ3在试验后期，
轴力出现明显下降，其主要原因是，锚杆摩擦圆柱在

摩擦过程中圆柱面受到破坏所致。锚杆总位移接近

220 mm 后，轴力明显快速上升，其原因是摩擦滑移
行程结束后，继续加载导致锚杆杆体开始表现出受力

屈服。导致试件 SJ3与试件 SJ4后期的轴力位移曲线

存在差异的原因是，摩擦滑移结束后，试剂的继续加

载时间不同。根据锚索的极限载荷可以确定，整个拉

伸过程中锚索始终处于弹性状态。总体上看，拉伸过

程中轴力为 130～145 kN，据此可以判断在锚杆摩擦
滑移阶段中杆体基本处于弹性状态，而摩擦滑移结束

后，锚杆杆体开始受力屈服。这说明吸能结构很好的

延迟或减缓了锚杆杆体受力屈服，对锚杆杆体到了良

好的保护作用。 

 

图 8 静力拉伸吸能锚杆（索）轴力–位移曲线 

Fig. 8 Axial force-displacement curves of energy-absorption bolt  

under static tension 
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4.4  冲击拉伸试验及结果分析 

图 9为试件 SJ5～SJ8冲击拉伸时吸能锚杆（索）
轴力–位移曲线。总体上，在冲击拉伸过程中轴力–

位移曲线可分为 3个阶段：①初始轴力增长阶段，该
阶段为摩擦圆柱逐渐进入六角管内的过程，在此阶段

内轴力由零基本呈线性增加至 140 kN左右，位移变化
量较小；②轴力平稳阶段，即摩擦圆柱在六角管内摩

擦滑移阶段，在该阶段内轴力基本维持在 140 kN 左
右，位移逐渐增大；③轴力突增—平稳阶段，该阶段

为摩擦滑移行程结束后仍然存在剩余能量，锚杆杆体

开始屈服，轴力逐渐增大至锚杆的极限载荷，此阶段

内锚杆杆体塑性屈服伸长吸收剩余能量。 
冲击拉伸过程中各个试件轴力存在明显的上下波

动，波动幅值一般在 10～15 kN左右，导致这种波动
的原因可能是六角管管壁与摩擦圆柱接触面存在不光

滑点，致使局部摩擦阻力增大。滑移行程结束后轴力瞬

间跳跃至接近锚杆杆体破断载荷，这是因为锚杆杆体的

早期屈服导致杆体应变硬化；试件 SJ7在加载初期与加
载过程中轴力始终低于锚杆屈服载荷，并未出现加载后

期轴力突跳现象。试件 SJ8试验后期，锚索尾部锁具出
现滑动导致该试件的轴力–位移出现两次跌落。 

 

图 9 冲击拉伸下吸能锚杆（索）轴力–位移曲线 

Fig. 9 Axial force-displacement curves of energy-absorption bolt  

under impact tension 

表 3为冲击拉伸试验结果，对比静力拉伸试验结
果进一步分析可知，冲击拉伸条件下吸能锚杆（索）

的吸能阻力和静载拉伸阻力相差不大。 
表 3 冲击拉伸试验结果 

Table 3 Results of impact tensile tests 

试件  
编号  

轴力增加 
阶段/mm 

轴力稳定阶

段/mm 
轴力均 
值/kN 

滑移距 
离/mm 

吸能 
量/kJ 

SJ5 50 250 133 250 41.5 
SJ6 35 165 143 200 32.8 
SJ7 30 220 138 250 42.5 
SJ8 40 190 140 230 36.9 

表 4为试验试件不同阶段的平均阻力值与理论计
算结果对比表，其中挤压过程的总平均阻力取各个试

验试件轴力位–移曲线在横坐标为 20 mm 处的平均
阻力值，即圆台刚好全部进入六角管内时 4个试件的
平均阻力；摩擦过程总平均阻力取试件轴力平稳段的

平均值；摩擦过程总平均阻力的理论计算结果考虑套

筒内壁刚发生塑性变形条件下的计算结果。可以看出，

静力拉伸时挤压过程中的总平均阻力与摩擦过程的总

平均阻力与理论计算结果的相对误差分别为 12.6%和
18.1%；冲击拉伸时挤压过程中的总平均阻力与摩擦
过程的总平均阻力与理论计算的相对误差分别为

34.5%和 17.1%。冲击拉伸时挤压阶段的阻力与理论计
算的相对误差较大，其原因可能是六角管壁在高速加

载时动强度较高导致挤压拉力增大所致，而挤压完成

后，摩擦圆柱滑移过程中主要由六角管与摩擦圆柱的

摩擦力起作用，所以该过程中的阻力值与理论计算的

相对误差不大。 
图 10为吸能锚杆、普通锚杆（HRB400，直径 22 

mm，试验段长度 1900 mm）在静力拉伸与冲击拉伸
条件下的轴力–位移曲线对比图。可以看出，在无论

是静力拉伸还是冲击拉伸，普通锚杆受载后很快进入

塑性屈服，随着加载的持续，锚杆不断伸长，轴力也

逐渐增加至极限载荷。拉伸过程中锚杆轴力变化平稳，
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且轴力值较高，呈单一的塑性屈服—破断工作模式。

仅从轴力–位移曲线图上看，普通锚杆显著优越于吸

能锚杆（索），具体表现为拉伸过程中轴力变化平稳，

且力值较高，但在实际巷道支护中锚杆塑性伸长带来

的负效应为丧失对周围岩体的控制作用，致使围岩变

形过大，承载性能极大降低。吸能锚杆（索）拉伸时

存在初始轴力增长阶段、轴力平稳阶段、轴力突增—

平稳阶段三阶段，轴力平稳阶段吸能阻力维持在 140 
kN左右，始终小于等于螺纹钢锚杆杆体的屈服载荷。
使用时，由于锚杆段通过全长注浆锚固使杆体全部与

围岩接触，如果冲击载荷到达设计吸能阻力 140 kN
时，则围岩带动锚杆杆体在吸能套筒内滑移，吸收冲

击能，且在滑移吸能过程中锚杆杆体始终呈弹性状态

或小变形状态，保持着对围岩的控制作用，防止锚杆

锚固围岩体破坏。 
表 4 理论与试验结果对比 

Table 4 Comparison between theoretical and test results 

阶段阻力 挤压过程的总平

均阻力/kN 
摩擦过程的总平

均阻力/kN 
理论计算 52.4 114.8 
静力拉伸试验 60.0 140.3 
冲击拉伸试验 82.5 138.5 
理论计算与静力拉

伸试验相对误差/% 
12.6  18.1 

理论计算与冲击拉

伸试验相对误差/% 
34.5  17.1 

图 10 普通锚杆与吸能锚杆（索）轴力–位移对比 

Fig. 10 Axial force-displacement curves of energy absorption bolt  

(cable) and common bolt 

综上分析，通过拉伸试验可知，本文提出的吸能

锚杆（索）具有良好的“自保护性”与“冲击适应性”。

“自保护性”表现为：在载荷作用下吸能锚杆（索）

的吸能套筒首先吸收一部分能量，有效避免了螺纹钢

锚杆直接承受载荷作用，防止锚杆破断，保护了锚杆

的主动支护功能。“冲击适应性”表现为吸能锚杆（索）

的变形模式与工作状态可根据一次冲击能量的大小进

行适应性调整。当冲击能量较小时，吸能锚杆（索）

的轴力–位移曲线只有初始轴力增长阶段和轴力平稳

阶段两个阶段，此时吸能锚杆（索）中吸能套筒表现

为恒阻吸能，而锚杆杆体本身可以保持弹性状态或小

变形状态；当冲击能量较大时锚杆的轴力–位移曲线

有初始轴力增长阶段、轴力平稳阶段和轴力突增—平

稳阶段 3个阶段，此时吸能套筒先吸收一部分能量，
然后锚杆杆体的塑性屈服伸长吸能剩余能量。 

5  现场试验 
5.1  试验巷道工程概况 

试验巷道平均采深 800 m，煤层平均厚度为 12 m，
倾角平均为 12°，平均单轴抗压强度 17.5 MPa，具有
冲击倾向。煤层顶板沉积厚层泥质岩层。巷道掘进断

面为 17.02 m2，净断面为 12.6 m2。 
原支护采用“锚杆+金属网”与 36“U”型钢棚

复合支护。锚杆长度 2.0 m、直径 20 mm；间排距为
800 mm×1000 mm；锚固方式为端头锚固；36“U”
型钢棚棚距为 800 mm。 

吸能支护选用“锚杆+吸能锚杆（索）+金属网”，
支护布置如图 11所示。锚杆长度 2.2 m、直径 22 mm；
间排距为 800 mm×1000 mm；锚杆尾部设吸能装置；
采用加长锚固。吸能锚杆（索）选用长度 2.2 m、直
径 22 mm的锚杆与长度 4.2 m、直径 17.8 mm的锚索
和长度为 220 mm的吸能连接套筒和尾部吸能装置组
成，间排距为 1600 mm×2000 mm。锚索采用三根树
脂锚固剂端头锚固，锚杆采用后注浆全长锚固，注浆

材料为水泥砂浆。考虑到安全因素，保留“U36”型
钢棚，但棚距为 1600 mm。 

 

图 11 吸能支护断面布置 

Fig. 11 Arrangement of energy-absorption support 

5.2  试验效果分析 

图 12 为原支护段与吸能支护段巷道顶板离层量
随时间变化规律的对比情况。可以看出，原支护条件

下，巷道围岩变形以浅部锚杆锚固范围内围岩的碎胀

扩容以及锚杆锚固区外的离层为主。吸能支护时，巷

道锚杆锚固范围内围岩的碎胀扩容明显减小，锚固范
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围外的离层也明显降低。 

图 12 顶板离层量随时间变化规律 

Fig. 12 Change rules of roof bedding separation with time  

监测期间发生一次微震事件，事件能量为

66330.4 J，位于顶板 50 m，距离试验段水平距离 55 m。
微震事件后，两测站内各个离层监测点的位移量均有

突跳，从图 12（b）可知，微震事件发生后 4 m深基
点位移突跳 6 mm，2 m深基点位移突跳 2 mm。可以
看出，冲击能引起的围岩变形以锚杆锚固区外的离层

为主，而锚杆锚固范围内围岩的碎胀扩容很小。其原

因为在全长锚固以及吸能套筒的共同作用下，冲击发

生时锚杆作用范围内的锚固岩体变形很小，近似做刚

体运动，同时带动吸能套筒内的锚杆滑移，吸收冲击

能。取吸能阻力为 140 kN，则单根吸能锚杆（索）吸
收的能量为 140 kN×6 mm=840 J，吸能构件的摩擦滑
移过程中消耗了部分冲击能，能够减小冲击能对巷道

围岩的作用。需要指出的是所发生的微震事件能量较

小，距离试验点较远，因此微震事件造成的围岩破坏

程度较弱，吸能锚杆（索）的位移量较小，还需要进

一步研究吸能锚（索）对高能量微震事件的响应规律，

以进一步分析其防冲能力。 

6  结    论 
（1）吸能锚杆（索）在拉伸过程中，六角衬里管

受挤压变形同时能够提供滑移阻力。六角管的管壁厚

度、套筒内径及摩擦圆柱直径三者的装配参数对吸能

锚杆（索）吸能阻力具有重要影响。在给定套筒内径

时，通过调整六角管管壁厚度或摩擦圆柱直径可实现

吸能锚杆（索）吸能阻力调整。 
（2）静力拉伸条件下吸能锚杆（索）的吸能阻力

在 130～145 kN之间，冲击拉伸条件下吸能锚杆（索）
的吸能阻力在 133～143 kN之间。无论是静力拉伸还
是冲击拉伸，吸能锚杆（索）的轴力–位移变化规律

均存在初始轴力增长阶段、轴力平稳阶段和轴力突增

—平稳阶段 3个阶段，在轴力平稳阶段内锚杆杆体基
本上处于弹性状态，摩擦滑移结束后，锚杆杆体开始

受力屈服。 
（3）吸能锚杆（索）的吸能结构在吸收能量的同

时很好的延迟或减缓了锚杆杆体受力屈服。与普通锚

杆相比，吸能锚杆（索）具有良好的“自保护性”与

“冲击适应性”。 
（4）现场试验表明：吸能支护条件下，冲击应力

波引起的围岩变形以锚杆锚固区外的离层为主，而锚

杆锚固范围内围岩的碎胀扩容很小。吸能锚杆（索）

能够消耗部分冲击能，削弱冲击能对巷道围岩的破坏。 
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正交各向异性板裂屈曲岩爆机制与控制对策研究 
冯  帆，李夕兵，李地元

*
，王少锋 

 (中南大学资源与安全工程学院，湖南 长沙 410083) 

摘  要：高应力硬岩板裂化破坏现象普遍存在于工程地质和采矿工程现场，而以此诱发的板裂屈曲岩爆也给深部资源
的安全高效开采带来了严峻挑战。为了分析深部高应力硬岩板裂屈曲岩爆的力学机理与控制对策，对板裂化岩体建立

了正交各向异性薄板力学模型，推导出双向受力条件下板裂屈曲岩爆临界荷载值；在解出弯曲形变势能的基础之上，

依据能量法求得了薄板压曲状态下的挠度值。提出采用充填法的控制对策以防治板裂屈曲岩爆的发生，并推导出充填

体所需的围压值。研究结果表明：①针对竖向层状岩体中发生的板裂屈曲岩爆现象，应对板裂化岩体建立正交各向异

性薄板力学模型进行相关力学机理的研究；②轴向应力的增加不仅促进了板裂化破坏的形成，还加剧了板裂屈曲岩爆

发生的可能性；③在一定范围内，板裂体在压曲作用下的水平挠度值随板厚的减小而增大，且当长高比为 4
2 1E E       

时，有最大挠度值；④在对采空区进行充填时，较小的充填体围压值便可以有效抑制板裂屈曲岩爆的发生。 
关键词：正交各向异性；板裂屈曲岩爆；层状岩体；充填体围压；弹性力学 
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Mechanism and control strategy of buckling rockbursts of orthotropic slab  

FENG Fan, LI Xi-bing, LI Di-yuan, WANG Shao-feng 
(School of Resources and Safety Engineering, Central South University, Changsha 410083, China) 

Abstract: Brittle slabbing failure of deep highly-stressed hard rocks exists in engineering geology and mining engineering 
extensively, and the slab buckling rockburst induced by slabbing failure also brings severe challenge to safe and high-efficient 

excavation of deep resources. In order to analyze the mechanism and control strategy of slab buckling rockbursts of 
high-stressed hard rocks, a mechanical model for orthotropic thin plate is established for slabbing rockmass, and the critical 

load of slab buckling rockburst under two-dimensional stress condition is also deduced. The deflection value under buckling is 
calculated according to the energy method on the basis of acquiring the bending deformation potential energy. The filling 

method, deemed as the control strategy, is proposed to prevent slab buckling rockbusts, and the rational confining pressure is 
deduced accordingly. The research results indicate that (1) For those phenomena of slab buckling rockbursts which occur in 

vertical layered rock mass, it is necessary to establish a mechanical model for orthotropic thin plate for slabbing rockmass when 
proceeding the relevant mechanical analysis; (2) The increase of axial stress promotes the formation of slabbing and intensifies 

the possibility of slab buckling rockbursts; (3) The horizontal deflection value, within a certain range, may increase with the 
decrease of plate thickness under buckling, and has the maximum value when the length-to-height ratio of thin plate is equal to 
4

2 1E E ; (4) A relatively low confining pressure value can prevent the occurrence of slab buckling rockbursts when adopting 
the filling method in deep engineering.   
Key words: orthotropy; slab buckling rockburst; layered rock mass; confining pressure of backfilling; elasticity 

0  引    言 
随着对矿产资源需求量的增加和浅部资源的不断

消耗，国内外越来多金属矿山相继进入深部或者更深

的开采状态，因此，深部岩石力学问题已引起了越来

越多的关注[1]。国内外很多硬岩矿山在深部开采中都

遇到了岩爆、岩体冒落以及硐室失稳现象等动力灾害

问题[2-4]，在有岩爆倾向性的硬岩矿山或隧道硐室，一

些应力集中区域往往出现板裂、层裂等破坏现象，且

随着应力的调整和能量的释放，可在硬岩硐室周边形

成 V型槽，严重时甚至会引发板裂屈曲岩爆等动力灾
害现象，从而影响采场以及巷道的稳定性。Fairhurst
等[5]最早对这种近似平行于围岩硐壁的板裂破坏进行
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了详细描述，将板裂破坏现象称之为 spalling 或者
slabbing。Cai[6]研究认为，板裂破坏通常表现为硐壁

围岩密集分布的洋葱皮状裂纹，裂纹密度取决于岩体

所受中间主应力、岩体强度以及岩石的非均质性。图

1是在贵州开磷集团马路坪矿 640中段下磷 5盘区试
验采场拍摄到的板裂化破坏与板裂屈曲岩爆现象。由

此可见，板裂化破坏可以定义为一系列平行于深部硬

岩硐室开挖边界面的宏观裂纹，板裂破坏的主破裂面

一般平行于硐室最大切向应力方向，板裂破坏也是硬

岩发生应变型岩爆的一种前兆特征[7]。近年来，深部

高应力硬岩开挖卸荷诱发的高强度岩爆频发，造成人

员伤亡、机械损坏、工期延误和重大经济损失[8-9]，岩

爆灾害已经成为制约深埋隧洞工程安全建设的瓶颈问

题。为此，一些学者相继开展了岩石三轴卸荷试验研

究[10-11, 13]，逐渐认识到硬岩板裂破坏和应变型岩爆之

间的密切相关性，为解释深部硬岩的脆性板裂破坏机

理和分析岩爆的发生机制提供了一种重要研究思路。

吴世勇等[11]采用真三轴岩爆试验机对锦屏Ⅱ级水电

站引水隧洞的深埋大理岩进行了卸载条件下的试验研

究，发现其主要破坏方式是板裂化片帮和岩爆。侯哲

生等[12]认为锦屏Ⅱ级水电站引水隧洞深埋完整大理

岩的破坏类型可分为四类，即张拉型板裂化岩爆、张

拉型板裂化片帮、剪切型岩爆和剪切型片帮。Li等[13]

利用自行设计的岩石真三轴电液伺服诱变试验系统对

不同应力状态下花岗岩立方试件进行了真三轴卸载压

缩破坏试验，发现随着中间主应力的增大，岩石的破

坏模式逐渐由剪切破坏转变为板裂破坏。 

 
图 1 马路坪矿 640中段板裂化破坏与岩爆现象 

Fig. 1 Slabbing failure and slab buckling rockburst in level 640 of  

Maluping Mine 

当前，对于深部高应力硬岩屈曲岩爆（属于应变

型岩爆）破坏机制的研究大多是对板裂化围岩建立薄

板力学模型，并在此基础上进行相关的力学机制分析。

刘宁等[14]针对高地应力下的劈裂围岩，根据柯克霍夫

平板理论，在薄板模型的基础上建立劈裂范围内围岩

的临界应力、位移的解析计算公式。翁磊等[15]基于三

参量黏弹性本构关系，以屈曲型岩爆的层裂薄板结构

为力学模型，推导出了二向受力下屈曲型岩爆的压屈

时效方程，探讨了不同应力状态下屈曲型岩爆的时效

特征。李晓静[16]借鉴薄板压曲的相关理论，结合能量

耗散分析方法，研究了出现宏观劈裂裂缝之后，岩柱

失稳破坏的机理，得到了岩板发生压曲破坏的临界荷

载，并且推导得出了劈裂裂缝条数的计算公式。周辉

等[17]结合锦屏二级水电站深埋隧洞典型岩爆案例，分

析板裂屈曲岩爆的发生机制及结构面作用机制，认为

渐进的板裂化破坏过程起到了活跃结构面的作用，而

结构面的存在及其扩展降低了板裂化围岩结构的稳定

性，促进了岩爆的发生。在板裂化破坏控制方面，周

辉等[18]采用室内试验的方法研究了板裂化破坏的预

应力锚固效应，并提出了“及时支护、区域控制及重

点加固”的锚喷支护控制策略。 
众多学者对于板裂化破坏与板裂（层裂）屈曲岩

爆的发生机制与力学行为进行了深入而广泛的研究，

但都是将岩体视为各向同性体，所建立的薄板模型也

均为各向同性板。而现场实际岩体中由于层理、节理

的存在，往往表现出明显的各向异性。另外，当前对

于板裂化破坏与板裂化岩爆控制对策的研究也鲜有报

道（或处于定性分析与试验阶段[18-19]）。综上所述，

针对深部高应力层状岩体，本文首先对板裂体建立了

正交各向异性薄板力学模型，推导出双向受力条件下

板裂屈曲岩爆临界荷载值，探讨了轴向应力对于板裂

屈曲岩爆的影响；随后，结合弹性理论分别解出正交

各向异性薄板在压曲与弯曲状态下的挠度值；然后，

提出采用充填法对板裂屈曲岩爆进行防治的控制对

策，推导出充填体所需的围压值；最后，通过算例对

理论解进行了必要的解释与验证。研究结果对于认识

深部高应力硬岩板裂屈曲岩爆发生机制及控制对策具

有一定的理论指导意义。 

1  板裂化破坏与板裂屈曲岩爆联系 
目前关于硬岩脆性板裂破坏的形成机理有两种可

能的解释：①由静力学观点可知，深部硬岩开挖后，

由于围岩应力重分布，硐室周边岩石发生应力集中，

切向应力增大，径向应力减小，围岩处于近似单轴加

载状态，从而使得岩石内的裂纹沿最大主应力方向扩

展，在一定的应力水平下产生基本平行于开挖面的板

裂破坏面[20]。②由动力学观点发现，深部高应力硬岩

储存有大量初始弹性压缩应变能，动态开挖卸载后引

起围岩弹性能释放，在开挖边界面反射成拉伸应力波，

当拉伸应力超过岩石的抗拉强度时，便会形成基本平

行于开挖面的板裂破坏面[21]。无论是静力学观点还是

动力学观点，都反映出深部岩石开挖后的两种主要应

力变化路径，即最大主应力加载和最小主应力卸载。

然而，对于正交各向异性层状岩体（这里假设层理面
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与最大切应力平行或略有斜交），由于其内部含有大量

层理面与不连续面，相比于致密完整（各向同性）的

岩体，裂纹的扩展速度会很快达到非稳定扩展阶段，

从而将使裂纹长度迅速增加。这里需要说明的是，板

裂裂纹既可以沿着层理面扩展，也可能在非层理里面

处扩展，这取决于层状岩体中初始裂纹所处的位置，

这在文献[19]中也得到了佐证。裂纹的迅速扩展最终
将硐壁围岩劈裂成若干岩板，而岩板的厚度则取决于

初始裂纹与层理面之间的距离。在这里把这一系列的

岩板视为正交各向异性薄板。如图 2所示。 

 

图 2 基于正交各向异性薄板的板裂体结构特征 

Fig. 2 Structural characteristics of slabbing rockmass based on  

.orthotropic thin plate 
当岩板形成之后，仍然会受到最大切向应力 σθ

与轴向应力 σa的双重作用（硐壁附近径向应力近似为

0），但此时的切向应力与瞬态开挖卸荷时相比却有所
不同（此时硐壁围岩已处于弹塑性区）。由弹性力学可

知，当薄板在纵向荷载作用下处于弯曲的平衡状态时，

这种现象成为压曲，也称为屈曲[22]，而对于竖向层状

岩体，可近似视为正交各向异性薄板的压曲问题。可

以推知，当 σθ小于某一临界荷载时，薄板（板裂体）

处于稳定状态，其破坏形式也仅表现为板裂化片帮；

相反，当 σθ大于该临界荷载时，平衡状态此时被打破，

薄板的弯曲必将导致一个新的自由表面的产生，这一过

程的重复使岩板的突然断裂过程加剧，表现为岩爆[23]。

对于此类型的岩爆，可以称之为板裂屈曲岩爆。由弹

性力学与结构力学可知，各向同性薄板与各向异性薄

板在弯曲以及压曲极限平衡状态下的临界荷载、挠度

值相差较大。因此，有必要对正交各向异性板裂屈曲

岩爆的力学行为与力学机理开展理论方面的研究，为

后续板裂化破坏与岩爆控制对策提供理论依据。 

2  正交各向异性板裂屈曲岩爆力学模

型分析 
正交各向异性体是指物体内存在 3个正交弹性对

称面，同一对称面两边对称方向上弹性性质相同，但

两两正交的 3个方向上弹性性质并不相同。成层正交

各向异性岩体是指层状岩体的每一地层均具有不同的

弹性模量、泊松比、重度、抗压强度、抗拉强度及黏

结力和内摩擦角等物理力学性质指标，并且每一地层

在互相垂直的方向上的弹性模量和泊松比均为互不相

同的常数。在这种情况下，层状岩体可简化为正交各

向异性模型[24-25]。 
2.1  正交各向异性板临界荷载 

对硐壁附近板裂化岩体建立正交各向异性薄板力

学模型，如图 3所示。 

图 3 正交各向异性薄板力学模型示意图 

Fig. 3 Diagram of mechanical model for orthotropic thin plate 
设有四边简支的矩形薄板，其四边受有均布压力，

设板厚为δ （为方便计算，这里将若干岩板视为一个
整体，即只存在一个薄板），在沿巷道轴向方向（y轴）
与纵向（x轴）上，板边的每单位长度上分别有 YF 和

XF ，其平面应力与中面内力分别为 
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正交各向异性薄板的压曲微分方程可以表示为 
2 2 2

4
2 2( 2 ) 0TX TXY TYD F F F

x x y y
ω ω ω

ω
∂ ∂ ∂

∇ − + + =
∂ ∂ ∂ ∂

 。 (3) 

各向同性薄板弹性曲面微分方程中微分算子为 
4 4 4

4
1 2 34 4 2 2D D D D

x y x y
ω ω ω

ω
∂ ∂ ∂

∇ = + +
∂ ∂ ∂ ∂

 。 (4) 

式中， 1D ， 2D ， 3D 分别为薄板在弹性主向上的弯曲
刚度， 

3
1

1
1 2
3

2
2

1 2

3 2 1

3

 
12(1 )

 
12(1 )

2  

 
12

k

k

ED

ED

D D D
GD

δ
µ µ

δ
µ µ

µ

δ


= − 


= 

− 
= + 

=


，

，

，

。

             (5) 
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式中， kD 为弹性薄板在弹性主向的扭转刚度，G 为
剪切刚度， 1E ， 2E 分别为 x，y轴方向上的弹性模量，

1µ ， 2µ 分别为 x，y轴方向上的泊松比。 
设正交各向异性薄板的挠度表达式为（设薄板高

为 A，长为 B） 

1 1

π πsin sinmn
m n

m x n ya
A B

ω
∞ ∞

= =

= ∑∑   。    (6) 

    将式（2）、（4）～（6）代入式（3）整理得 
4 4 4 4

1 24 4
1 1

π π π πsin sinmn
m n

m x n y m na D D
A B A B

∞ ∞

= −


+ +

∑∑  

2 22 2

3 2 2 2 2 2 22 0
π π

X YF m F Nm nD
A B A B


− − =


  。     (7) 

根据巷道屈曲变形时的特点，由于内层岩体对岩

板的横向约束作用，x，y 方向半波数只能为 1，即令
1 1m n= =， 。另外，设 Y XF Fα= ，则式（6）改为 

1 2 34 4 2 2

π π 1 1 1sin sin 2mn
x ya D D D

A B A B A B
 + + −

 

2 2 2

1 1 0
π

XF
A B

α
 + =  

  。           (8) 

由式（7）可知，若要使薄板发生压屈突变，则括
号内多项式必须等于 0，则有 

1 2 34 4 2 2 2 2 2

1 1 1 1 12 0
π

XFD D D
A B A B A B

α + + − + = 
 

 。(9) 

整理后得 
2 2 2

31 2
4 4 2 2 2 2

2 π
X

DD D A BF
A B A B B Aα

 = + +  + 
  。 (10) 

    式（10）即为正交各向异性薄板在四边简支条件
下双向受有均布压力时的临界荷载表达式。分析式

（10）可知，临界荷载 XF 的大小与弹性主向的弯曲刚
度、板的高度和长度以及轴切比有关。在这里，我们

将轴向应力与切向应力的比值定义为轴切比（一般只

考虑α 介于 0～1时的情况）。图 4为当弯曲刚度、薄
板尺寸一定时，临界荷载与轴切比α 之间的变化关系
曲线。 

图 4 临界荷载值随α 的变化关系 

Fig. 4 Relation between critical load value and α  

由图 4可以看出，随着轴切比α 的增大，临界荷
载 XF 大致呈双曲线型降低趋势，当α > 0.4时，临界
荷载值已基本保持不变，维持在较低的水平。因此，

在较低的切向应力作用之下，便会引起板裂屈曲岩爆。

这表明：在深部高应力硬岩开挖卸荷之后，如果沿巷

道轴线方向的应力值较大，则发生板裂屈曲岩爆的可

能性会增大。虽然文献[6]提出较高的中间主应力（而
非轴向应力）会促进板裂化破坏的形成，但是经分析

可知，相对于地下工程岩体而言，二者作用于岩体的

方向基本是一致的，因此其力学机理也是相同的。从

这个角度来说，较高的轴向应力不仅会促进板裂化破

坏的形成，也会加剧板裂屈曲岩爆的发生。 
事实上，板裂化破坏是板裂屈曲岩爆的一个先决

条件。而由文献[13]可以看出，只有当中间主应力（本
文视为轴向应力）达到一定值时，才会发生板裂化破

坏，因此，对于图 4而言，当α 处于较低水平时，即
轴向应力较小时，理论上不可能发生板裂化破坏，也

就不会有板裂屈曲岩爆的发生。下面通过图（5）来加
以说明。（图中 ciσ 为板裂裂纹起裂阈值，可通过室内

试验或经验公式确定[20, 26]） 
由图 5可知，当α < aα （ aα 取决于其所对应的应

力 aσ 值，这里将其视为某一参数， bα 亦如此）时，
由于轴向应力较小，因此并无板裂化破坏现象发生

（或为其他破坏方式），即式（10）在 0～ aα 范畴内
并不适用；当 aα <α < bα 时，轴向应力逐渐增大，此
时，若 r

θσ > ciσ ，硐壁围岩会形成平行于主应力方向的

板裂化破坏，虽然屈曲岩爆的临界应力值 xσ 会有所降
低，但仍大于切向应力值 r

θσ ，因此不会发生岩爆；

当α > bα 时，切向应力值 r
θσ 大于岩爆临界荷载值 xσ ，

硐壁附近不仅会形成板裂化破坏，还会引发板裂屈曲

岩爆。针对此种情况，板裂化破坏与板裂屈曲岩爆的

发生其实并不存在明显的前后时间顺序，即当洞壁附

近产生板裂化破坏的瞬间，板裂屈曲岩爆便会立即引

发，二者可以视为一个连续的破坏过程，文献[13]中
的岩爆试验也对这一观点进行了有效地验证。因此，

轴向应力对于板裂化破坏与板裂屈曲岩爆具有重要

的影响。值得注意的是，文中只讨论了 r
θσ > ciσ 时的情

形，这是因为：当开挖卸荷后的最大切向应力值小于

板裂起裂阈值时，巷道围岩仍处于弹性分布状态，即

洞壁附近岩体并未发生破坏，因此不在本文考虑范围

之内。 
2.2  正交各向异性板裂屈曲岩爆破坏判据 

自然界中具有层状构造的沉积岩约占陆地面积

的 2/3，许多变质岩也具有显著的层状构造特征，因
此，在工程建设中会遇到大量的层状岩体稳定问题。

层状岩体是典型的复杂岩体之一，通常具有显著的横
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观各向同性或正交各向异性特征[27]。对于层状岩体，

其开挖卸荷后围岩应力计算简图如图 6所示，并做以
下 3点假设： 

（1）岩体中仅具有单组节理，并不计节理间距
所给予的影响。 

（2）为了简化计算，硐壁周边的径向应力 p
rσ 与

1λ = （按平面应变问题考虑，即为水平应力与垂直应
力比值，区别于α ）条件下纯弹性分布的 rσ 相等。 

（3）硐壁围岩的切向应力受层理面的强度控制，
即岩体的二次应力都满足节理面的强度公式。剪裂区

外的应力可由 1λ = 时纯弹性分布的计算公式确定。 

 

图 5 轴向应力对于板裂化破坏与板裂屈曲岩爆的影响 

Fig. 5 Influence of axial stress on slabbing failure and slab  

.buckling rockburst 

 

图 6 层状岩体圆形巷道二次应力计算简图 

Fig. 6 Calculation diagram of secondary stress for circular tunnel 

in layered rockmass 
解析解可表示为 

2

0 02

0 0

2
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1 cos( )sin cos
 

sin( )cos

1  
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j j j
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  = −    

，

，

 (11) 

式中， r
θσ ， p

rσ 分别为切向应力和径向应力， p为原
岩应力， ar 为圆形巷道半径，R为围岩内任意一点距
离巷道中心的距离， jc ， jψ 为层理面的强度参数， 0β
为单元体的破坏角，并有 0 1β β θ= − ， 1β 为层理面夹
角，θ 为围岩内任意一点的单元体径向线与水平轴的
夹角。 

对于竖向层状岩体，近似将 1β 取为 90°，对于硐
壁周边附近岩体，θ 可取为 45°，且有R = 2 ar （由
几何关系求得），将上述各值代入式（11）中整理得 

p

cos(45 ) 2 2 cos
 

2sin(45 )
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j j j
r

j

r

p c

p

θ ψ ψ
σ

ψ

σ

− +
= 
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

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。

 (12) 

式（12）即为竖向层状岩体开挖卸荷洞周（图中
a 点处）二次应力解析解。由公式发现最大切向应力
与层理面的强度参数有关以及原岩应力值有关。通过

比较式（10）以及式（12）可以得到在 1λ = 时圆形巷
道周边正交各向异性板裂屈曲岩爆破坏判据，即当满

足以下关系时，板裂屈曲岩爆发生： 

31 2
4 4 2 2

cos(45 ) 2 2 cos 2
2sin(45 )

j j j

j

p c DD D
A B A B

ψ ψ

ψ

− +  > + + ⋅ −  
 

2 2 2

2 2

π A B
B Aα+

 。 

2.3  正交各向异性薄板压曲挠度值 

当求薄板在压曲状态下处于临界荷载所对应的挠

度值时，一般采用能量法来计算[22]。能量法的稳定准

则是：当薄板由平面稳定平衡状态转变为微弯曲的曲

面稳定平衡状态时，和受横向荷载作用而弯曲时一样，

其挠度值是从 0开始增加的，所以形变势能的增加就是
薄板的全部弯曲形变势能。于是存在以下功能方程[28]： 

      0W Vε+ =   ，             (13) 

式中，W 为纵向荷载（即 XF ， YF ）所做的功，Vε为

形变势能。 
采用里茨法计算正交各向异性板的形变势能，即 

1 ( )d d d
2 x x y y xy xyV x y zε σ ε σ ε τ γ= + +∫∫∫  。 (14) 

式（14）中的应力分量和形变分量，可表示为 
2 2 2

1 1 22 2 2
1 2

2 2 2
2

2 12 2 2
1 2

,
1

,
1

x x

y y

z E E z
x y x

Ez E z
y x y

ω ω ω
σ µ ε

µ µ

ω ω ω
σ µ ε

µ µ

 ∂ ∂ ∂
= − + = −  − ∂ ∂ ∂  


 ∂ ∂ ∂ = − + = −  − ∂ ∂ ∂  

，

。

(15) 

本文只考虑弯曲和扭转变形能及作用于中性面内

的力的势能改变，因此忽略剪应力的作用。将式（15）
代入（14）中，对 z从 0～δ 积分，整理得： 

4 4

1 24 4

1 d d
2

V D D x y
x yε

ω ω ∂ ∂
= + ∂ ∂ 

∫∫   。   (16) 

将式（6）代入式（16），其中，仍令 1, 1m n= = ，
并对 x从 0→A，y从 0→B积分，即得 

  2 2 1 2
3 32 πmn

D B D AV a
A Bε

 = + 
 

  。       (17) 

下面求纵向荷载W 所做的功。由弹性力学可知，
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纵向荷载所做的功，可以按照荷载引起的中面内力所

做的功来计算，则有 
22

T T
1 2 d d
2 X Y XYW F F F x y

x y x y
ω ω ω ω  ∂ ∂ ∂ ∂ = − + +   ∂ ∂ ∂ ∂    

∫∫ 。

(18) 
同样地，忽略剪应力的作用。由薄板挠度理论可

知板中面的应变为 
2 2
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，

。

     (19) 

将式（1）、（2）、（19）代入式（18），对 x从 0→
A，y从 0→B积分整理得 

 
 

x x x

y y y

W AB
W AB

δ σ ε
δ σ ε
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= − 

，

。
            (20) 

由叠加原理可知， x yW W W= + ，则有 
2 2

2 21 2

1 2

1 1
( )xW AB

E E
µ µ

δ σ α
 − −

= − + 
 

  。  (21) 

将式（17）、（21）代入式（13）中，可求得 
2 2
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1 2
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1 1
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 

。 (22) 

mna 即为 2, 2x A y B= = 时中性轴所对应的最大

水平挠度值。分析以上公式，压曲水平挠度值与板厚、

临界荷载、轴切比、板的长高比以及弹性参数有关。

设薄板的长高比为B A，可以得出不同板厚δ （分别
为 5，10，15 cm）条件下，水平挠度值ω随薄板长高
比的变化趋势，如图 7所示。 

由图 7可知，当临界荷载、轴向荷载以及弹性参
数一定时，在相同的横坐标处，随着板厚的减少，水

平挠度值越大，以 4
2 1E E 为例，不同板厚下所对应

的挠度值有 1 2 3ω ω ω> > 。值得注意的是，深部高应力

硬岩大多为弹脆性材料，水平变形不可能无限增大，

可以根据岩石的室内试验，得到岩石的最大侧向应变，

从而求得岩石的水平极限变形值。当根据式（22）求
得的最大水平变形超出岩石的最大侧向允许变形时,
即岩板在没有达到最大水平变形值时就已经发生断

裂，因此不一定会出现岩块弹射的现象；如果最大变

形值没有超出岩石的最大侧向允许变形时，当达到最

大变形值时，岩板便会发生板裂屈曲岩爆现象。 

图 7 不同板厚下挠度值随长高比变化关系 

Fig. 7 Relation between deflection value and length-to-height  

ratios for different plate thicknesses 
从图 7还可以看出，当板厚一定时，水平挠度值

随长高比的变化先呈现增高的趋势，当长高比为
4

2 1E E 时，水平挠度值达到最大值。随后，挠度值
呈现单调递减的变化趋势。当长高比大于 0x 时，水平
挠度值已基本维持在一个较低的水平，变化趋势已不

是很明显。 

3  深部高应力板裂屈曲岩爆控制对策 
    近年来，充填采矿法，特别是胶结充填采矿法、
高水速凝泵送充填采矿法以及高浓度全尾砂充填采矿

法，在近几十年中发展最快，因为该类采矿法可以最

大程度地回采复杂开采技术条件下的矿体、尤其是针

对贵重、稀有金属[29]。同时，充填也是控制岩爆和开

釆有岩爆危害矿床的主要技术之一，充填用于开釆有

岩爆倾向或危害的矿床，可以降低岩爆发生频度，减

小岩爆震级和减轻岩爆的破坏程度，这已得到绝大多

数有岩爆危害矿山生产实践的证实。由图 1（a）可以
看出，在采用了锚网支护方案之后，硐壁附近依然发

生了较为明显的板裂化破坏，表明该支护效果不是很

理想。因此，本文提出采用充填法对采空区或硐室进

行支护的措施。 
目前，充填控制岩爆的机理可分为区域性支护机

理和局部支护机理[30]。本文假设充填体为连续、各向

同性介质，即对硐壁围岩作用有均布载荷 q，并对围
岩具有约束作用。令四边简支正交各向异性矩形薄板

在横向载荷作用下（弯曲变形）的最大挠度值为 0ω ，
为了避免发生板裂屈曲岩爆，需使 0mna ω= ，即薄板

不发生水平向位移（挠度）。对于正交各向异性薄板，

采用差分法来求解小挠度弯曲挠度值。 
图 8为四边简支矩形薄板（图中均布荷载均简化

为一个箭头表示），其弹性主向平行于边界，受有均布

横向荷载 q。薄板长高比可以任意选取，只要使各边
界与小方格的尺寸成比例即可。为了计算方便，本次
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将薄板断面视为正方形，采用 4×4的网格。对于正交
各向异性薄板，存在 4个相互独立的未知数  Iω ，  IIω ，

 IIIω 以及  IVω 。由图 7所示，分别列出点Ⅰ，Ⅱ，Ⅲ，
Ⅳ处的差分方程，即 

图 8 差分法求解弯曲挠度值图示 

Fig. 8 Diagram form of bending deflection deduction using  

difference method 
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(23) 

式中， h为正方形方格的尺寸，长度为 4A 。 
将式（5）代入上式，并赋以一定的值，即可解出

Ⅰ，Ⅱ，Ⅲ，Ⅳ各处的水平挠度值。一般而言，对于

正交各向异性薄板，受横向荷载产生的最大挠度值位

于板的中心处（Ⅰ处所对应的  Iω ），这与薄板受纵向
荷载时所产生的最大挠度值的位置是重合的。这也验

证了只要满足 0  Imna ω ω= = 就可以有效抑制板裂屈曲

岩爆的观点。令  I ( )f qω = ，则有如下关系式： 
2 2

2 21 2
1 2

1 2

2 2
2 2 1 2

2 2

1 1 6(1 )
( )

π

x E E
f q

E B E A
A B

µ µ
σ α µ µ

δ

  − −
+ −  

  =
 

+ 
 

。(24) 

对于一项具体的地下工程，将所需参数代入上式

之中，便可以求得充填体所应提供的围压值，最终以

指导现场实际工程应用。 

4  现场算例分析 
开阳磷矿矿区位于贵州省中部乌江流域开发区，

行政区划属开阳县金中镇所辖。目前，其下属的马路

坪矿山的开拓深度（640 中段下磷 5 盘区）距地表已
达 600～700 m，垂直深度已超过 800 m，经估算垂直
应力可达 23 MPa 左右，试验采场测试水平最大主应

力（巷道轴向）达 34.49 MPa，最小水平主应力（巷
道径向）约为 26.58 MPa，且最大主应力的大小随测
点埋深增加而增大。以某采准巷道为例，该中段巷道

围岩以砂岩为主，单轴抗压强度为 109.50 MPa，岩石
普氏硬度系数 f 较大，表现为硬而脆的特性。为了避
免开挖卸荷诱导裂纹对于原生裂纹的干扰，在未进行

开采扰动时，且距离掌子面较远处布置若干水平钻孔，

采用高清智能钻孔电视对既定部位进行定期观测，通

过观察发现待开采矿体周边围岩内部含有大量的层理

与裂隙（见图 9（a）），层理面为陡倾状分布，因此可
近似将岩体视为正交各向异性体。根据文献[24]，取

1E =37.79 GPa， 2E =24.39 GPa， 1µ =0.254， 2µ =0.180，
G =15.07 GPa。在该采准巷道上盘围岩壁的中部观察
到一块矩形岩板，尺寸为长×高×厚=1.7 m×2 m×0.05 
m，如图 9（b）所示。 

 

图 9 钻孔窥视及某处板裂化岩体 

Fig. 9 Borehole imaging and slabbing rockmass on spot 

将以上各参数代入式（5）、（10），可求得该正交
各向异性岩板发生板裂屈曲岩爆的临界荷载值为

2169 kN/m（对应的临界应力为 43.4 MPa）。由文献[31]
可知，砂岩层面的强度参数为 20°< jψ <30°，0.1 
MPa< jc <0.5MPa，近似取原岩应力值为 25 MPa，将
各参数代入式（ 12）中，可得切向应力 33.5 
MPa< r

θσ <49.1 MPa，这表明该处岩板有可能发生板裂
屈曲岩爆事故。 
事实上，对于马路坪矿 640中段试验采场，除了

在硐壁附近发生了板裂化破坏，还出现了顶板冒顶，

底板地鼓等地质灾害现象。为了防止地表塌陷、加固

围岩并且预防岩爆的发生，需要对采空区（包括采准

巷道）进行充填作业。结合开磷矿区的实际条件，可

采用磷石膏和普通硅酸盐水泥进行磷石膏胶结充填，

同时辅以磷石膏岩粉胶结充填及紫红色页岩和白云岩

块石胶结充填。为降低充填成本、改善浆体的流动性

能，在相应的充填材料组合中加入粉煤灰以部分替代

水泥[32]。将所需参数代入式（23）中，得出充填体作
用于岩板上的最大挠度值为 8

 I 7.3 10qω −×= m，将其代
入式（24）中，并得出岩板在压曲状态下的临界水平
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位移值为 2.78 cm，最终经整理得 q =0.38 MPa。这表
明：只要充填体所需提供的围压值（即充填体抗弯强

度值）大于等于 0.38 MPa，则该处围岩就可以处于相
对稳定的状态，而强度为 0.38 MPa的充填体也是易于
制备的。 

5  讨    论 
本文主要采用理论分析对正交各向异性板裂屈

曲岩爆发生机制与控制对策进行了初步的分析，并结

合现场实例对研究结果给予了进一步的解释。笔者认

为： 
（1）针对 2.2 节中的式（12），分析发现层状岩

体开挖卸荷后的最大切向应力并不是在洞壁附近有

最大值，而是沿着径向方向呈逐渐增加的趋势。本文

研究对象为洞壁附近出现的板裂破坏以及板裂屈曲

岩爆现象。当单元体向围岩内部转移时，由于径向应

力不断增加，岩体由二向应力状态过渡为三向应力状

态，其破坏方式可能也已经转变为剪切破坏或张剪破

坏。鉴于此种破坏方式并不是本文所研究的范畴，因

此，只需考虑洞壁附近处的切向应力值即可。 
（2）文章对深部高应力竖向层状板裂化岩体建

立了正交各向异性薄板的力学模型，可以在深部开拓

和采准阶段，提前进行相关的研究工作，对潜在发生

的板裂化范围和板裂屈曲岩爆进行预报和预警，并进

行相应的支护措施，以实现安全高效开采。另外，本

文未考虑倾斜层状以及水平层状岩体中的板裂化屈

曲岩爆力学行为与发生机制。在今后的研究工作中，

应采用室内试验与数值模拟相结合的方法来研究结

构面产状对于板裂化破坏以及板裂屈曲岩爆的影响。 
（3）对于一些可能发生板裂屈曲岩爆的巷道或

硐室，如果在生产阶段不适合采用充填法进行支护，

可先采取“锚网索”或预应力让压支护技术对围岩进

行初期支护，之后再采用充填法作为永久支护。另外，

现场实际中对于充填体强度的确定还应考虑顶板下

沉、底板底鼓等因素的影响。 

6  结    论 
（1）板裂化破坏是板裂屈曲岩爆的一个必要条

件。在分析深部高应力（竖向）层状岩体板裂屈曲岩

爆力学机制时，应对硐壁附近板裂化岩体建立正交各

向异性薄板的力学模型。  
（2）由薄板压曲微分方程推导出正交各向异性板

裂屈曲岩爆临界荷载值，并建立了板裂屈曲岩爆发生

判据。分析得出轴向应力不仅会促进板裂化破坏的形

成，还会加剧板裂屈曲岩爆发生的可能性。当轴向应

力较低时，巷道围岩仍处于弹性状态，无板裂化破坏

现象；随着轴向应力逐渐增大，硐壁围岩会形成平行

于主应力方向的板裂化破坏，但不会发生岩爆；当轴

向应力足够大时，硐壁围岩不但会形成板裂化破坏，

还会发生板裂屈曲岩爆。 
（3）由弹性力学中的里茨法与能量法推导出正交

各向异性薄板在压曲状态下的最大挠度值。研究表明：

挠度值随着板厚的减少而增大；当板厚一定时，水平

挠度值随长高比的变化先呈现增高的趋势，当长高比

为 4
2 1E E 时，挠度值达到最大，随后，挠度值呈现

单调递减的变化趋势。 
（4）为了抑制板裂屈曲岩爆的发生，提出采用充

填法对采空区或硐室进行支护，并计算出了充填体所

需最小围压值。结合现场算例分析得出当充填体所需

提供的围压值（即充填体强度值）大于等于 0.38 MPa
时，板裂化围岩便可以处于相对稳定的状态。 
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摘  要：在很多情况下面板堆石坝已经成为优选坝型，但其设计很大程度上仍然依赖于工程经验。目前很少有文献基
于大量工程实例数据对面板堆石坝的性状展开研究。收集和统计过去 50 a已建的 87个面板堆石坝的建设信息和性状监
测记录，从统计学的角度分析面板坝性状特征。基于工程实测数据对填筑完工后坝顶沉降、面板挠度和应力、竣工时

坝体最大沉降进行统计分析和规律总结。重点讨论了堆石母岩饱和状态抗压强度、地基特性、河谷形状和渗流对大坝

性状的影响。结果可以进一步加强对面板堆石坝性状的深入理解，同时为面板堆石坝的设计、施工和运行管理提供指

导和参考。 
关键词：面板堆石坝；性状；工程实例；监测；统计分析 
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Preliminary statistical analysis of behavior of concrete face rockfill dams 

WEN Li-feng1, CHAI Jun-rui1, 2, XU Zeng-guang1, QIN Yuan1, LI Yan-long1 
(1. State Key Laboratory Base of Eco-hydraulic Engineering in Arid Area, Xi'an University of Technology, Xi'an 710048, China;         

2. School of Civil Engineering, Xijing University, Xi'an 710123, China) 

Abstract: The concrete face rockfill dam (CFRD) has become a preferred dam type, yet its design is still largely based on the 

past experience. However, few studies have been conducted on the behavior of CFRDs on the basis of reliable case history data. 

A compendium of monitoring records and construction details of 87 case histories of in-service CFRDs constructed in the past 

50 years is collected for analyzing the behavior of CFRD from the perspective of statistical analysis. The post-construction crest 

settlement, deflection and stress of face slab and the maximum settlement at completion time are analyzed. The effects of intact 

rockfill strength, foundation characteristics, valley shape and seepage flow on behavior of dams are discussed. A summary of 

the findings from the case histories is put forwrd to enhance the understanding of behavior of CFRDs. These results may help 

guide the design, construction and operation of CFRDs. 

Key words: concrete face rockfill dam; behavior; case history; monitoring; statistical analysis 

0  引    言 
由于振动碾压技术的采用，过去 50 a 面板堆石坝

（简称面板坝）已经成为一种优选坝型[1]。面板坝具有

众多优点，很多大坝建在复杂坝址条件上[2]，如建于覆

盖层上的 Alto Anchicaya坝和强地震地区的紫平铺坝。
目前面板坝正在由 200 m级向 300 m 级突破。复杂地
质条件和超高大坝高度可能引起不利的工作性状，比如

过大的沉降、面板严重开裂和过大的渗漏量[1-2]。 
面板坝的设计和施工很大程度上仍然依赖于工程

经验[3]，有必要采用已建大坝性状监测数据评估大坝

的性状。Clements[4]、Cooke[3]以及 Sherard等[5]基于已

建大坝资料系统地对早期面板坝的性状进行过总结。

Hunter[6]、Pinto等[7]以及Won等[8]基于少量工程实例

数据对面板坝变形展开统计分析。郦能惠[9]对中国坝

高 129 m以上的高面板坝性状特征进行系统总结，研
究了高面板坝工作性状及其影响因素。另外也有一些

学者采用已建大坝数据来评价面板坝性状[10-12]。上述

研究所采用的工程实例数据往往相对较少，部分只针

对早期大坝或者高坝，有必要对面板坝展开进一步的

统计分析。 
本文收集整理 87个已建面板坝的性状监测记录。

从统计的视角对工后坝顶沉降、面板挠度和应力以及

竣工时坝顶最大沉降进行统计和分析，重点考虑堆石

母岩饱和状态抗压强度（以下简称堆石强度）、地基

特性、河谷形状和渗流作用对大坝性状的影响。 
─────── 
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1  面板堆石坝工程实践和数据统计 
1.1  面板堆石坝工程实践 

Cooke[3]对现代面板坝的工程设计进行了系统总

结和描述。图 1所示为面板坝的典型分区示意图。坝
体往往根据不同的材料类型、颗粒尺度和目的划分为

不同的分区。随着施工技术的改进和能源的需求，很

多大坝不得不修建在可压缩的覆盖层地基上。覆盖层

主要由砾石、块碎石和细砂等组成，具有结构松散，

岩性不连续和不良粒径分布等特性。目前对覆盖层上

面板坝的研究并不多[13]。面板坝的施工参数由堆石质

量和类型以及堆石细粒含量所决定。主堆石碾压层厚

一般为 0.9～2.0 m，它与堆石强度有关。堆石的碾压
参数一般为至少 10 t 振动碾碾压 4～8遍，具体的碾
压遍数和层厚、加水量等根据实际堆石材料特性确定。 

图 1 面板堆石坝典型分区 

Fig. 1 Zoning of a typical CFRD  

1.2  工程实测数据统计 

表 1为过去 50 a中 19个不同国家 87个大坝的建
设信息和性状监测数据。大部分大坝的监测时间（施

工完成到大坝性状监测的时间）小于 10 a。大坝高度
主要在 50～200 m范围内。表中包含 56 个（No.1～
No.56）修建在基岩上的大坝和 31个（No.57～No.87）
修建在可压缩地基上的大坝。覆盖层上大坝孔隙率范

围大致为 0.15～0.25，小于基岩上大坝范围 0.15～
0.30。覆盖层地基厚度主要为 30～50 m。堆石的强度
一般归类为 VH（无侧限压缩强度 UCS=70～240 
MPa），MH （UCS=20～70 MPa），M（UCS=6～20 
MPa）[6]。碾压堆石的强度一般在 M～MH 之间，由
表 1可以发现，修建在覆盖层上或者大坝高度超过 100 
m的大坝堆石强度多为 VH。 

2  面板堆石坝性状统计分析 
2.1  坝顶沉降 

为了协调填筑完工后坝顶沉降，坝顶预留沉降一

般为 1.0H%（H 为大坝高度）。图 2 为最大坝顶沉降
相对于坝高和监测时间的统计分布规律。为了比较方

便，其它学者统计的长期坝顶沉降范围也包含在图中。

由于没有详细区分考虑影响坝顶沉降的其它因素，比

如粒径分布、施工方法、河谷形状以及监测时间等，

图 2（a）直观上没有呈现明显规律性。但是进一步深
入分析发现，除了宽河谷的 Buan 坝以及堆石不良级
配和复杂分区的万安溪坝，基本上所有坝顶沉降均小

于或等于 0.3H%。对于基岩上的大坝，坝顶沉降呈现
随坝高和监测时间逐渐增加的趋势，特别是堆石强度

为 VH的大坝。堆石强度为 VH时，坝顶沉降范围为
（0.03 H～0.18H）%，而堆石强度为M-MH时，相应
范围主要为（0.05 H～0.25H）%，接近 90%的数据点
位于该范围之内，平均值为（0.17H）%，比 VH堆石
强度大坝大（0.03H）%。对于覆盖层上的大坝，坝顶
沉降随坝高没有明显的规律性。堆石强度为 VH时，
坝顶沉降范围为（0～0.25H）%。堆石强度为 M-MH
时，相应范围大约为（0～0.3H）%，平均沉降为（0.22H）
%，比 VH堆石强度大坝大（0.02H）%。受地基变形
的影响，覆盖层上大坝坝顶沉降平均大于基岩上大坝

沉降（0.04H）%。图 2（b）显示面板坝沉降稳定时
间大约为 5年。很多数据的监测时间明显小于大坝稳
定需要的时间，因此这些数据相对较小，只包含不完

全的后期沉降。Won 等[8]结果只区分堆石强度，可能

高估基岩上大坝坝顶沉降而低估覆盖层上大坝沉降。

其它学者建议的范围可以总结为小于（0.25H）%，只
与基岩上大坝的数据较为吻合，主要是因为这些结果

多来源基岩上大坝。 

 

图 2 坝顶最大沉降相对于坝高和时间的统计规律 

Fig. 2 Crest settlements with respect to dam height and time 

为了进一步分析堆石强度对大坝变形的影响，图
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表 1 87个已建大坝建设信息和性状监测数据统计 

Table 1 Summary of case history data and behavior measurements of 87 in-service CFRDs 

竣工时坝体

最大沉降 

工后最大 

坝顶沉降 

最大面板 

挠度 
No

. 
大坝 国家 年度 

坝高

/m  

坝顶

长度

/m 

地基特

性及 

厚度 

堆石 

岩性 

堆石

强度 

分类 

孔隙

率 

河谷形

状因子 

/(A·H-2) /m /% /m % /m % 

渗漏 

/(l·s-1) 

监测 

时间

/a 

1 Tullabardine 澳大利亚 1982年 26 214 R 砂岩 MH 0.23 8.1 — — 0.02 0.08H — — 0.75 12.8 

2 Namgang 韩国 2001年 34 1126 R 片麻岩 — 0.27 36.2 0.11 0.32H 0.01 0.04H 0.06 0.17H 4 6 

3 White Spur 澳大利亚 1989年 43 146 R 凝灰岩 VH 0.22 2.3 0.07 0.15H 0.06 0.13H 0.04 0.09H 2 5.9 

4 Dongbok 韩国 1985年 44.7 188 R 花岗岩 VH 0.27 3.5 0.33 0.74H 0.04 0.09H 0.04 0.09H — 7 

5 Buan 韩国 1996年 50 410 R 流纹岩 VH 0.25 7.3 0.44 0.88H 0.20 0.41H — — — 11 

6 Daegok 韩国 2006年 52 190 R 片麻岩 VH 0.25 3.7 0.11 0.21H 0.02 0.04H 0.01 0.02H — 1 

7 Little Para 澳大利亚 1977年 53 225 R 粉砂岩 M — — — — 0.15 0.29H — — 19.2 22.6 

8 Jangheung 韩国 2005年 53 403 R 凝灰岩 VH 0.28 10.7 0.44 0.83H 0.02 0.04H 0.03 0.06H — 1 

9 
Cheongsong 

(L) 
韩国 2004年 62 300 R 花岗岩 

MH-

VH 
— 6.7 — — 0.07 0.11H — — 1.5 3.2 

10 Cabin creek 美国 1969年 64 350 R 片麻岩 MH 0.33 — — — 0.11 0.17H — — — 10 

11 Yongdam 韩国 2001年 70 498 R 页岩 MH 0.32 8.8 0.35 0.50H 0.12 0.17H 0.01 0.01H — 6 

12 
Sancheong 

(L) 
韩国 2002年 70.9 286 R 花岗岩 VH 0.27 6.3 0.27 0.37H 0.09 0.13H 0.01 0.01H — 6 

13 成屏 中国 1989年 74.6 325 R 凝灰岩 VH 0.28 2.8 0.28 0.38H 0.10 0.13H 0.19 0.25H 33 10 

14 Bastyan 澳大利亚 1983年 75 430 R 流纹岩 VH 0.23 3.4 0.17 0.23H 0.05 0.07H 0.07 0.09H 5 9 

15 蒲石河 中国 2012年 78.5 395 R 凝灰岩 VH 0.22 3.8 0.33 0.42H — — 0.12 0.15H 50 2 

16 泽雅 中国 1998年 78.8 312 R 石灰岩 VH 0.25 3.7 0.40 0.51H 0.12 0.15H 0.14 0.18H — 15 

17 
Mangrove 

creek 
澳大利亚 1981年 80 380 R 粉砂岩 MH 0.26 4.5 0.43 0.54H 0.08 0.10H 0.10 0.13H 2.5 4 

18 
Pyonghwa 

(1st) 
韩国 1988年 80 590 R 片麻岩 VH 0.40 7.1 0.41 0.51H 1.17 1.46H — — — 5 

19 Crotty 澳大利亚 1990年 83 240 R 砂砾石 VH 0.20 1.9 0.18 0.22H 0.06 0.07H 0.05 0.06H 32.5 9 

20 Cokal 土耳其 2010年 83 605 R 石灰岩 MH 0.20 6.2 0.50 0.60H 0.13 0.16H 0.15 0.18H — 2 

21 Sugaroaf 澳大利亚 1979年 85 1050 R 粉砂岩 MH 0.30 11.5 0.20 0.24H 0.21 0.25H 0.16 0.19H 13 15 

22 
Sancheong 

(U) 
韩国 2002年 86.9 360 R 花岗岩 VH 0.27 3.1 0.39 0.44H 0.30 0.35H 0.01 0.01H — 6 

23 Miryang 韩国 2001年 89 535 R 粉砂岩 — 0.18 6.8 0.43 0.48H 0.09 0.10H 0.16 0.18H 9 6 

24 Kotmale 斯里兰卡 1984年 90 560 R 片麻岩 
MH-

VH 
0.27 7.4 0.86 0.96H 0.15 0.17H 0.10 0.11H — 2.5 

25 
Cheongsong 

(U) 
韩国 2004年 90 400 R 花岗岩 VH — 3.7 — — 0.12 0.13H — — 10 3.3 

26 大拗 中国 1999年 90.2 424 R 砂岩 MH 0.21 3.6 0.92 1.02H 0.21 0.23H 0.23 0.25H 61 8 

27 万安溪 中国 1995年 93.8 210 R 花岗岩 MH 0.26 2.0 0.21 0.22H 0.34 0.36H 0.10 0.11H 5.62 5 

28 Murchison 澳大利亚 1982年 94 200 R 流纹岩 VH 0.23 1.9 0.20 0.21H 0.08 0.09H 0.09 0.10H 2 18 

29 西北口 中国 1989年 95 222 R 石灰岩 M 0.28 3.3 0.32 0.34H 0.06 0.06H 0.08 0.08H 35.3 6 
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续表 1 

竣工时坝体

最大沉降 

工后最大 

坝顶沉降 

最大面板 

挠度 No. 大坝 国家 年度 
坝高 

/m  

坝顶

长度

/m 

地基特

性及厚

度 

堆石 

岩性 

堆石 

强度 

分类 

孔隙

率 

河谷形

状因子 

/(A·H-2) /m /% /m /% /m % 

渗漏 

/(l·s-1) 

监测 

时间

/a 

30 R.D. Bailey 美国 1979年 96 420 R 砂岩 M 0.27 3.5 — — 0.42 0.44H — — — 10 

31 洞巴 中国 2006年 105.9 467 R 砂岩 M — — 2.30 2.18H — — — — — — 

32 Cethana 澳大利亚 1971年 110 213 R 石英岩 VH 0.26 2.5 0.50 0.46H 0.18 0.16H 0.17 0.1H 7.5 30 

33 Glevard 伊朗 2012年 110 275 R 石英岩 VH 0.25 — 0.75 0.68H — — 0.25 0.23H — 3 

34 
Khao  

Laem 
泰国 1984年 113 1000 R 石灰岩 MH 0.29 8.3 1.37 1.21 H 0.19 0.17H 0.13 0.12H 53 14 

35 潘口 中国 2011年 114 292 R 硅质岩 VH — — 0.27 0.25H 0.20 0.18H — — — 3 

36 Turimiquire 委内瑞拉 1982年 115 410 R 灰岩 VH 0.32 2.7 — — 0.27 0.23H 0.25 0.22H — 5 

37 
Lower 

Pieman 
澳大利亚 1986年 122 360 R 辉绿岩 M 0.24 2.5 0.23 0.19H 0.22 0.18H 0.27 0.22H — 15 

38 Shiroro 尼日利亚 1984年 125 560 R 花岗岩 VH 0.20 4.2 0.94 0.75H 0.17 0.14H 0.09 0.07H 100 1.8 

39 Cirata 印尼 1988年 125 453 R 安山岩 M-MH 0.24 3.9 0.63 0.50H 0.27 0.22H 0.35 0.28H 60 10 

40 Ita 巴西 1999年 125 880 R 玄武岩 
MH- 

VH 
0.31 7.0 — — 0.60 0.48H 0.51 0.41H 200 4 

41 Golillas 哥伦比亚 1978年 127 107 R 砾石 VH 0.24 0.9 0.39 0.31H 0.05 0.04H 0.16 0.13H 385 7 

42 引子渡 中国 2004年 129.5 276 R 灰岩 VH 0.21 2.1 1.10 0.85H — — 0.20 0.15H — 5 

43 公伯峡 中国 2002年 132.2 429 R 花岗岩 VH 0.17 2.5 0.35 0.26H 0.15 0.11H 0.18 0.14H — 10 

44 Kurtun 土耳其 1999年 133 300 R 石灰岩 MH 0.22 2.2 2.02 1.50H 0.11 0.08H — — — 1 

45 Segredo 巴西 1993年 145 720 R 玄武岩 
MH- 

VH 
0.37 4.1 2.22 1.53H 0.23 0.16H 0.34 0.23H 45 8 

46 董菁 中国 2009年 149.5 566 R 砂岩 VH 0.19 3.7 1.78 1.19H — — 0.60 0.40H — 3 

47 Mesochora 希腊 1995年 150 340 R 石灰岩 M 0.23 1.6 2.10 1.40H 0.22 0.15H 0.33 0.22H — 5 

48 马鹿塘 中国 2009年 154 493 R 花岗岩 VH 0.19 2.4 1.50 0.97H 0.25 0.16H 0.28 0.18H 137 3 

49 紫平铺 中国 2006年 156 664 R 石灰岩 VH 0.26 4.8 0.71 0.46H 0.21 0.13H 0.25 0.16H — 6 

50 吉林台 中国 2006年 157 445 R 凝灰岩 VH 0.23 3.1 0.59 0.38H — — 0.24 0.15H — 7 

51 Foz do Areia 巴西 1980年 160 828 R 玄武岩 
MH- 

VH 
0.33 5.4 3.58 2.34H 0.21 0.13H 0.78 0.49H 70 20 

52 天生桥 中国 2000年 178 1104 R 石灰岩 M-VH 0.31 4.9 3.28 1.84H 1.06 0.60H 1.14 0.64H 70 1.5 

53 洪家渡 中国 2005年 179.5 428 R 灰岩 VH 0.20 2.4 1.24 0.69H 0.32 0.18H 0.35 0.19H 140 6 

54 三板溪 中国 2007年 185 423 R 粉砂岩 MH 0.22 2.5 1.05 0.57H — — 0.17 0.10H 100 5 

55 Bakun 马来西亚 2007年 205 740 R 砂岩 VH 0.20 2.8 2.27 1.10H — — 0.80 0.39H — 4 

56 水布垭 中国 2007年 233 675 R 石灰岩 VH 0.22 2.3 2.30 0.98H 0.35 0.15H 0.28 0.12H 20 3 

57 Pappadai 意大利 1992年 27 890 G, 50 m 灰岩 VH — — 0.07 0.26H 0.01 0.04H — — — 7 

58 梁辉 中国 1997年 35.4 410 G, 25 m 凝灰岩 VH 0.23 8.8 0.21 0.59H 0.08 0.23H 0.06 0.17H — 8 

59 楚松 中国 1998年 40 308 G, 35 m 砂卵石 MH 0.21 13.7 0.16 0.40H 0.04 0.10H — — 48 9 

60 梅溪 中国 1998年 41 652 G, 30 m 凝灰岩 MH — 22.2 0.20 0.48H 0.08 0.20H 0.13 0.32H — 10 

续表 1 
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竣工时坝体

最大沉降 

工后最大 

坝顶沉降 

最大面板 

挠度 No. 大坝 国家 年度 
坝高 

/m  

坝顶

长度

/m 

地基 

特性 

及厚度 

堆石 

岩性 

堆石 

强度 

分类 

孔隙

率 

河谷形

状因子 

/(A·H-2) /m /% /m /% /m /% 

渗漏 

/(l·s-1) 

监测 

时间

/a 

61 柯柯亚 中国 1981年 42 123 G, 37.5 m 砂砾石 M — 6.8 — — 0.03 0.07H — — 26.01 7 

62 铜街子副坝 中国 1992年 48 434 G, 71 m 玄武岩 VH — — 0.45 0.94H — — 0.12 0.25H — 8 

63 大河 中国 1998年 50.8 168 G, 37 m 石灰岩 M 0.21 4.1 0.25 0.49H 0.12 0.23H 0.13 0.25H — 8 

64 双溪口 中国 2009年 52.1 426 G, 15.4 m 凝灰岩 MH 0.20 10.2 0.46 0.94H — — 0.17 0.32H — 2 

65 
Pichi-Picun 

Leufu 
阿根廷 1999年 54 1045 G, 28 m 砂砾石 M 0.19 9.1 0.50 0.90H 0.13 0.24H 0.16 0.30H 18 8 

66 汉坪嘴 中国 2006年 57 202 G, 45 m 砂砾石 VH 0.22 4.0 0.33 0.58H 0.12 0.21H 0.13 0.23H — 5 

67 
Kangaroo 

Creek 
澳大利亚 1969年 60 178 

R, G, 20 

m 
页岩 

M-M

H 
— — — — 0.12 0.19H — — 2.5 26 

68 横山坝 中国 2006年 70.2 210 G, 72.3 m 凝灰岩 MH 0.23 2.9 0.50 0.71H 0.17 0.24H 0.18 0.25H — 5 

69 天荒坪 中国 1998年 72 503 WR, 35 m凝灰岩 MH — — 0.64 0.89H — — — — — — 

70 Mackintosh 澳大利亚 1981年 75 465 WR 砂岩 
M-M

H 
0.24 4.9 0.48 0.64H 0.24 0.32H 0.49 0.65H 9 19 

71 Puclaro 智利 1999年 83 640 G, 113 m 砂砾石 M 0.20 2.4 0.67 0.81H 0.11 0.13H 0.12 0.14H — 5 

72 老渡口 中国 2009年 96.6 172 G, 29.6 m 砂砾石 MH — 2.1 0.34 0.35H — — 0.11 0.11H — 2 

73 那兰 中国 2005年 109 333 G, 24.3 m 砂砾石 MH 0.19 2.9 0.31 0.28H 0.16 0.15H 0.16 0.15H 115 6 

74 察汗乌苏 中国 2009年 110 338 G, 46.7 m 砂砾石 VH 0.17 3.7 0.53 0.48H 0.22 0.20H 0.30 0.27H 15 2 

75 苗家坝 中国 2011年 110 348 G, 48 m 凝灰岩 VH 0.20 2.8 0.91 0.83H 0.28 0.26H 0.30 0.27H — 1 

76 多诺 中国 2012年112.5 220 G, 35 m 砂岩 VH 0.21 2.2 1.10 0.98H 0.33 0.30H 0.23 0.20H — 2 

77 Santa Juana 智利 1995年113.4 390 G, 30m 砂砾石 M — 3.1 — — 0.01 0.01H — — 50 4 

78 Potrerillos 阿根廷 2003年 116 395 G, 35 m 石灰岩 VH 0.21 3.1 0.82 0.70H 0.29 0.25H 0.30 0.26H — 6 

79 Reece 澳大利亚 1986年 122 374 G 辉绿岩 VH 0.24 — 0.23 0.19H 0.22 0.18H 0.26 0.21H 1 15 

80 珊溪 中国 2000年132.5 448 G, 24 m 凝灰岩 VH 0.20 3.4 0.95 0.72H — — 0.20 0.15H — 6 

81 九甸峡 中国 2008年 136 232 G, 56 m 石灰岩 VH 0.17 2.0 1.24 0.91H 0.42 0.31H 0.84 0.62H 136 3 

82 
Los 

Caracoles 
阿根廷 2009年 136 605 G, 28 m 石灰岩 MH 0.23 4.5 1.01 0.80H 0.38 0.28H 0.41 0.30H 130 4 

83 
Alto 

Anchicaya 
哥伦比亚 1974年 140 260 G, 34 m 角岩 VH 0.22 1.1 0.63 0.45H 0.17 0.12H 0.16 0.11H 180 10 

84 Xingo 巴西 1994年 150 850 
R, G, 41 

m 
花岗岩 

M-V

H 
0.28 6.0 2.90 1.93H 0.53 0.35H 0.51 0.34H 140 6 

85 Salvajina 哥伦比亚 1983年 154 362 
G, R, 30 

m 
砂砾石 

MH-

VH 
0.21 2.4 0.30 0.20H 0.09 0.06H 0.06 0.04H 60 7.5 

86 滩坑 中国 2008年 162 507 G, 30 m 凝灰岩 VH — 3.7 0.81 0.50H 0.15 0.09H 0.17 0.10H 80 5 

87 Aguamilpa 墨西哥 1993年 187 475 R, G 砂砾石 VH 0.18 3.9 — — 0.34 0.18H 0.32 0.17H 160 7 

注：R为岩石地基；G为砂砾石（覆盖层）地基；WR为风化岩石地基；M，MH，VH为堆石强度分类。 

3为基岩上面板坝长期（超过 5 a）坝顶沉降与堆石强
度分类关系图。堆石强度为 M 大坝坝顶沉降平均为

VH大坝的 2.1倍，这是因为在碾压作用下较弱的堆石
颗粒容易破碎达到较高堆石密度。基本上所有点子均

在图 3 范围线之内，除了西北口大坝（数据点 29），
坝顶沉降显然较小。该大坝坝料为砂砾石，砂砾石颗

粒强度大并且孔隙率较小，致使坝顶沉降较小。 

面板坝工后沉降由蓄水作用、水位波动、堆石流

变等多个机理引起，其中流变是长期沉降的主要原因。

图 4（a）为 11 个大坝实测坝顶最大沉降随时间变化
过程。0 时刻为坝体填筑完成时间。大部分曲线均在
Clement[4]建议沉降范围内。坝顶沉降随时间逐渐增

加，稳定时间为 2000 d左右，与图 2（b）结果较为一
致。 
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图 3 长期坝顶沉降随堆石强度分类变化统计规律（图中的系列 

号为表 1中大坝的编号，其它图相同） 

Fig. 3 Long-term crest settlements with respect to classification of  

intact rockfill strength 

 

图 4 若干大坝坝顶最大沉降演化过程以及蓄水引起变形占比 

Fig. 4 Crest maximum settlements as functions of time, and ratio  

    of deformation during reservoir filling to total deformation 

图 4（b）为蓄水引起覆盖层上大坝坝顶沉降和面
板挠度占总变形的比值。大约 10%～60%（平均 27%）
的沉降发生在蓄水期，相对于基岩上大坝（平均 22%）
较大。蓄水引起沉降占比随坝高和覆盖层相对厚度的

增加以及堆石强度的降低而增加。堆石强度为M-MH
的大坝蓄水引起沉降增量占比平均为 32%，比 VH堆
石强度大坝大 7%左右。在蓄水作用下，坝顶沉降随
时间变化曲线一般呈现 S型，图 4（a）中由于时间跨
度较大，且各坝变形相差较大，因此上述规律不明显。

有些学者[5-6]发现，在对数坐标下坝顶沉降随时间变化

曲线为一条直线，该结论可以用来预测坝顶长期沉降。 
在相似坝高和堆石强度情况下，Cheongsong 坝

（SF：3.7）比 Murchison 坝（SF：1.9）坝顶沉降大
0.04H%，沉降随河谷形状因子增加。其它因素相同时，
堆石强度较低的万安溪坝比强度较高的 Murchison

坝，沉降大 0.27H%，说明堆石强度对基岩上大坝沉
降的影响更加显著。坝高和河谷形状均相似情况下，

覆盖层上苗家坝比基岩上堆石强度为 M 的 Lower 
Pieman 坝沉降大 0.08H%，说明地基变形是覆盖层上
大坝影响坝顶沉降的主导因素。在低堆石强度和覆盖

层地基复合因素作用下，Mackintosh坝坝顶沉降较大，
甚至超出建议上边界，竣工 3000 d后也未明显稳定。 
2.2  坝体沉降 

图 5（a）为竣工时坝体最大沉降统计图。几乎所
有沉降均小于 1.0H%，除了一些坝高超过 150 m的大
坝，比如 Segrado（1.53H%），Mesochora（1.4H%）
和 Xingo（1.93H%）。大部分（接近 80%）大坝沉降
范围为（0.2H～0.5H）%。堆石强度为M-MH大坝平
均沉降为 0.62H%，比堆石强度为 VH大坝大 0.17H%。
对于覆盖层上大坝，坝体沉降范围为（0.2H～1.0H）%。
堆石强度为 M-MH 大坝平均沉降为 0.70H%，比 VH
大坝大 0.07H%。覆盖层上大坝沉降平均比基岩上大
坝大 0.12H%。对于覆盖层上大坝，考虑大坝高度和
覆盖层厚度情况下，大坝沉降小于总高度的 0.8%。
Jiang 等[10]统计的最大坝体沉降范围与本文基岩上堆

石强度为 VH大坝的结果较为吻合，但是明显小于堆
石强度为M-MH或覆盖层上大坝的结果。 

为了进一步分析覆盖层地基上大坝沉降规律。图

5（b）为 18个大坝坝体最大沉降随覆盖层相对厚度关
系图。沉降随覆盖层相对厚度增加而增加，趋势线斜

率为 0.6。但是当覆盖层厚度大于 0.5H时，沉降不再
有明显增加，可能是底部覆盖层变形较小，对大坝影

响有限。两个大坝在趋势线外，可能是因为低堆石模

量（Xingo坝：32 MPa）和高地基变形模量（大河坝：
55～60 MPa）。在相同覆盖层相对厚度情况下，覆盖
层变形模量越小，坝体沉降越大。 
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图 5 竣工时坝体最大沉降与坝高和地基相对厚度的统计规律 

Fig. 5 Maximum dam settlements at completion time with respect  

to dam height and relative thickness of alluvium 

若干大坝沉降与高度归一化关系表明，在覆盖层

压缩变形影响下，最大沉降发生在 0.2H～0.4H位置，
低于基岩上大坝位置（0.4H～0.6H）。随着覆盖层相对
厚度增加，最大沉降位置向下移动。当厚度为大于

0.5H 时，最大值发生在 0.2H 处并趋于稳定，这是因
为超过 0.5H厚的覆盖层对变形影响较小。 

图 6 为 13 个大坝最大沉降随时间变化曲线。施
工期沉降快速增加，超过 90%发生在蓄水完成前。对
于基岩上大坝，与坝顶沉降相似，坝体沉降随河谷形

状因子呈现增加的趋势，但是堆石强度对坝体沉降影

响更明显。比较覆盖层上堆石强度为 VH大坝和基岩
上堆石强度为M-MH大坝平均沉降可知，两者比较接
近，说明覆盖层和堆石强度均对坝体沉降具有较大影

响。在较大坝高、低堆石强度及宽河谷复合因素作用

下，水布垭和天生桥坝均产生大于 1H%的沉降。  

图 6 若干大坝坝体最大沉降随时间变化过程 

Fig. 6 Evolution of maximum dam settlements of several dams 

2.3  面板性状分析 

图 7（a）为面板挠度监测结果随坝高统计规律。
超过 90%大坝的面板挠度小于 0.4H%，并且超过一半
的数据点小于 0.2H%。但是某些大坝挠度显然较大，
主要由低堆石模量（Mackintosh 坝：30 MPa），覆盖
层厚度（九甸峡坝：56 m）以及较大坝高（天生桥坝：
178 m）引起。对于基岩上的大坝，面板挠度呈现随
坝高增加的趋势，特别是堆石强度为 VH的大坝。堆
石强度为 VH的大坝挠度范围为（0～0.2H）%，强度

为 M-MH 时范围为（0.1H～0.3H）%，平均值为
0.25H%，比 VH强度大坝大 0.13H%。覆盖层上大坝，
堆石强度为 VH 时，挠度范围为（0.1H～0.3H）%，
强度为 M-MH 时，范围为（0.05H～0.4H）%，平均
值为 0.28H%，比 VH强度大坝大 0.05H%。覆盖层上
大坝挠度平均大于基岩上大坝 0.08H%。其它学者建
议的挠度范围（总结为（0H～0.5H）%），与覆盖层
上 M-MH 堆石强度大坝的范围较为吻合，但是大于
VH堆石强度和基岩上大坝的范围。 

图 7 最大面板挠度随坝高变化的统计规律以及面板挠度与坝 

.顶沉降相对大小的比较 

Fig. 7 Deflections of face slab with respect to dam height and 

comparison between deflections of face slab and crest settlements 

Sherard 等[5]认为面板坝最大面板挠度为坝顶沉

降的 2～4倍。Won等[8]认为面板挠度和坝顶沉降基本

相近，当大坝高度超过 100 m时，面板挠度相对较大。
如图 7（b）所示，面板挠度与坝顶沉降非常接近。超
过 80%的数据点在图中范围内。覆盖层上以及低堆石
强度大坝，面板挠度相对于坝顶沉降较大，但相差不

会超过 0.1H%，面板挠度平均为坝顶沉降的 1.1倍。
这些较大面板挠度主要由较大坝体变形引起。 

如图 4（b）所示，对于覆盖层上面板坝大约 80%
的挠度由蓄水引起，大于基岩上大坝的 74%，水荷载
对面板变形的影响显然大于对坝顶沉降的影响。若干

大坝面板挠度变形分布如图 8所示。一般来说最大面
板挠度发生在地基以上 1/3H～1/2H位置，并且面板变
形呈 D型分布[7]。如图 8所示面板挠度分布规律呈现
明显的 D型。覆盖层上大坝面板挠度相对基岩上大坝
较大并且最大值发生位置较低（0.2 H～0.3H）。 
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图 8 若干大坝面板挠度典型断面归一化面板挠度分布 

Fig. 8 Normalized face deflection distributions at typical section 

对于基岩上大坝，在其它因素相同情况下，河谷

系数较大的 Miryang 坝面板挠度比 Murchison 坝大
0.08H%，而堆石强度较低的大拗坝挠度比 Murchison
坝大 0.15H%，说明堆石强度对面板挠度的影响更加
显著。对于覆盖层上大坝，堆石强度为 VH时平均挠
度为 0.23H%，小于基岩上堆石强度为 M-MH 大坝的
平均值，说明对于覆盖层上面板坝，面板挠度主要受

覆盖层和堆石强度影响，其中堆石强度影响相对较大。 

图 9 若干大坝面板蓄水后实测典型断面顺坡向应力分布 

Fig. 9 Measured slope-direction stresses in face slab 

若干大坝蓄水后实测面板顺坡向应力分布如图 9
所示。最大压应力（1.0～17.0 MPa）发生在底部，在
某些工程面板顶部和底部产生拉应力。覆盖层上大坝

面板应力分布结果与基岩上大坝结果较为相似。引起

面板产生拉应力的机制可以总结为：①面板挠度在两

侧和底部引起较大弯矩，促使产生拉应力；②堆石较

大变形拖曳面板向中间变形，在四周引起拉力，促使

额外的拉应力。蓄水过程中，水压力增加面板和堆石

的剪切阻力，促使面板底部产生拉应力。 
2.4  河谷形状和渗流作用对大坝性状的影响 

（1）河谷形状的影响 
图 10 为竣工期坝体最大沉降随河谷形状因子

（A/H2）统计规律。总结基岩上典型大坝结果可知，

在狭窄河谷中（A/H2<3），蓄水后坝体沉降和面板挠
度分别平均占总变形的 10%和 18%，并持续较长时间。

图 10显示，河谷形状因子小于 3时，坝体沉降相对较
小并具有较大变化，特别是基岩上堆石强度为 VH的
大坝，上述结果主要由狭窄河谷拱效应引起。拱效应

作用使坝体部分荷载传递到两岸，发生不完全沉降。 

 

图 10 竣工时坝体最大沉降与河谷形状因子关系 

Fig. 10 Dam settlements with respect to valley shape factor 

两个典型坝（Kurtun坝和苗家坝）的竣工期监测
应力显然小于计算土柱压力，应力最大削减量分别达

30%和 22%。基岩上大坝拱效应比覆盖层上大坝更加
明显，可能是因为地基压缩变形可以一定程度上释放拱

效应。Hunter[6]发现，河谷宽度小于（30 H～40H）%，
岸坡角大于 50°时，拱效应造成应力削减超过 20%。 
（2）渗流作用的影响 
Freitas等[14]发现，在若干实际工程中，大坝渗漏

并没有引起显著沉降增量。很多学者[8,14]认为面板坝

的渗漏并不会对大坝安全和稳定造成威胁。这些结论

可以进一步通过图 11进行验证，大坝沉降没有随着渗
漏量的增加产生显著增加。这是因为碾压的堆石通过

颗粒骨架结构支撑上部坝体重量。骨架颗粒之间接触

面积较小因此接触力非常大（接近岩石压缩强度）。这

些较大接触力引起的颗粒之间的摩擦阻力显著大于堆

石孔隙中渗流引起的拖曳力。面板坝中浸润线较低，

渗流分布在底部区域，这是影响不明显的另一个原因。

对于覆盖层上面板坝，坝顶沉降具有随渗漏量增加而

增加的趋势，这可能是因为渗流作用造成覆盖层结构

松弛和地基侵蚀，进而引起额外沉降。 

 

图 11 坝顶最大沉降随长期渗漏量变化的统计规律 

Fig. 11 Relationship between crest settlement and long-term  

.leakage 
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3  结    论 
（1）竣工时面板坝坝体最大沉降一般均小

1.0H%，坝顶最大沉降的范围一般为（0～0.3H）%。
面板挠度与坝顶沉降非常接近，大部分大坝面板挠度

均小于 0.2H%。蓄水过程对大坝性状特别是面板变形
具有显著影响。面板挠度和堆石拖曳作用引起的拉力

是引起面板拉应力的主要原因。 
（2）面板坝性状主要受坝高，堆石强度，地基特

性以及河谷形状等因素影响。对于基岩上的面板坝，

堆石强度是影响大坝变形的关键因素，堆石强度为

M-MH大坝的沉降和面板挠度均可能大于堆石强度为
VH 大坝的 0.1H%。对于覆盖层上的大坝，地基压缩
变形和堆石强度是影响大坝变形的决定性因素。大坝

最大沉降和面板挠度均超过基岩上大坝的 0.1H%，而
且最大值位置下移量可以达到 0.2H。坝体和面板变形
均随覆盖层相对厚度的增加而增加。当河谷形状因子

小于 3时，将引起明显拱效应。在堆石颗粒骨架结构
作用下，渗流作用对面板坝变形影响较小。 
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边坡力的分布特征和稳定性分析 
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摘  要：边坡在渐进破坏过程中，力的分布和稳定性分析是值得研究的。针对推移式和牵引式边坡，分别提出了 5 种
破坏机理，根据边坡现状特征，提出了 5 种推移式边坡形式；定义了破坏方向，边坡渐进破坏的特征是处于峰值应力
状态的地质材料，遵循材料的破坏规律，且一步一步向前移动，一点一点发生破坏；在破坏区，沿滑面的下滑力大于

摩阻力，在临界状态，材料所承受的应力达到最大值，且矢量和等于零，在稳定区和欠稳定区下滑力等于摩阻力；在

整个滑面，其压力等于反力。对于条块分析，边坡渐进破坏过程中，发生剪破坏时，临界状态存在力平衡，发生拉破

坏状态时，存在力矩平衡；两种破坏形式在临界状态均是应力达到材料的极限值，且矢量和为零。提出了抗滑防护措

施的刚性、柔性和刚柔性设计，并指明了相应的设置位置；定义了破坏率、破坏比、破坏面积比、力学破坏和工程破

坏，并以此评价边坡的破坏程度。分析了力在边坡渐进破坏过程中的规律，提出了传统基于摩阻力和下滑力之比的稳

定性系数定义是值得商榷的。并以实例证明主推力法（或主拉力法）、综合位移法、富余位移法和拉破坏法是可用于

工程实践的。 
关键词：力的分布；临界状态；剪应力模型；稳定性分析；抗滑设计 
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Distribution characteristics of force and stability analysis of slope 

LU Ying-fa1, HUANG Xue-bin2, LIU De-fu1  
(1. School of Civil Engineering, Hubei University of Technology, Wuhan 430068, China; 2. Headquarters of Geological Hazard Prevention 

and Treatment in the Three Gorges Reservoir, Yichang 443200, China) 

Abstract: It is worthy of researching the force distribution and stability analysis during the progressive failure process of slope. 

The five sorts mechanical failure mechanisms are proposed for the thrust-type and tract-type landslide respectively, the another 

five sorts existence modes of the thrust-type slope status on site also suggested, the forward direction of slope failure is defined. 

The characteristics of progressive failure of slope can be described as: the failure mode of slope obeys the geo-material rule 

under the peak stress state, the critical stress state moves forward step by step under the condition that the slope failure occurs. 

The sliding force is greater than that of frictional resistance along the sliding face in the destruction zone. The bearing stress of 

geo-material reaches the maximum and its vector sum is equal to zero on the critical state. The frictional resistance is the same 

as the sliding force quantitatively in the stable and less-stable zones along sliding face, the pressure is equal to the reaction 

quantitatively in the entire sliding face. There exist force and moment balances under the critical state during the progressive 

failure process, when the shear and tensile failure occur by using the slice block method. The bearing stresses occur under the 

limit stress state, and the stress vector sum is equal to zero under the critical state for the tensile and shear failure. The rigid, 

flexible and rigid-flexible design methods are proposed for the protective measures of slope, and their location is also suggested. 

The failure ratio, failure percentage, failure area percentage, mechanical failure and engineering failure are defined respectively, 

and they can be used to evaluate the stability of slope. The force distribution rules of sliding face is analyzed during the 

progressive failure of slope. The conventional definition of stability factor which is equal to that of the frictional force is 

divided by sliding force along sliding face). The case studies indicate the main thrust method (or main traction method), 

comprehensive displacement method, surplus displacement 

method and tensile failure method are feasible to evaluate  

the stability of slopes tensile failure method are feasible to 
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evaluate the stability of slopes. 

Key words: force distribution; critical state; shear stress model; stability analysis; protective measure design 

0  引    言 
自然和人类工程活动创造了无数的边坡，边坡灾

害引起了无数的财产损失和夺去了众多生命，众多学

者对其进行了一百年多年的研究，取得了一些成果，

提出了瑞典法、简化 Bishop法、Janbu法、传递系数
法、Sarma法、Fellenius法、有限元强度折减法等[1-6]

十几种边坡极限平衡稳定性计算方法。 
在传统边坡稳定分析中，多数采用极限平衡条分

法。对于给定滑面的边坡，为了静定可解，各种极限

平衡条分法都对条块底边上法向力的作用点以及条块

间推力的方向和作用线作了不同的假定，影响方法的

严密性。 
随着数值分析的发展，越来越多学者开始尝试各

种不同计算方法。近来矢量和法被应用于边坡和高坝

稳定性[1-2]评价，另有学者[3-6]通过一定假设，建立三

维严格平衡方程，提出了 4个标准等。 
上述分析均是基于极限平衡状态。文献[7～14]在

现行岩土体力学特性划分为两种形式（Ⅰ型和Ⅱ型）

基础上，提出了岩土体力学行为可以划分为Ⅰ型、Ⅱ

型和Ⅲ型的划分标准，其中Ⅱ型源于试验控制，Ⅰ型

具有明显的峰值应力，而Ⅲ型现行试验难以确定其峰

值应力。由于峰值应力随围压变化而变化，进而提出

了岩土体力学行为从Ⅰ型变为Ⅲ型时的过度状态围压

称为临界围压，这个围压可以作为高地应力判别标准。

提出了一种新剪应力模型，可以描述地质材料全过程

行为，该本构模型不仅可以描述岩土体地质材料Ⅰ型，

也可以描述Ⅲ型行为，相关参数具有一定的物理力学

意义。分析了岩土体力学特性，提出了沿滑面可划分

为不稳定区、临界状态、欠稳定区和稳定区的观点。

分析了滑坡力的传递规律，提出了边坡临界条块（或

单元）力的特征：边坡临界条块（或单元）在沿破坏

面方向所承受的应力达到极限状态，且矢量和等于零，

则该条块（或单元）处于临界状态；在沿滑面发生拉

破坏时，垂直于滑动方向的拉应力与极限抗拉强度矢

量和为 0时，则该条块（或单元）处于临界状态。提
出了推移式和牵引式滑坡的破坏机制、类型及控制标

准。研究了现行极限平衡状态滑坡稳定性系数计算方

法，证明了现行同一种极限平衡状态法计算稳定系数

值具有不同特征：当滑坡条块取残余应力状态参数时

稳定性系数最小，当滑坡条块部分处于破坏后区和部

分处于峰值应力前应力状态时，其稳定性系数介于临

界应力状态和全部残余应力状态之间，当滑坡条块取

临界应力状态力学参数时稳定性系数最大。在机制分

析的基础上，认为现行边坡极限状态分析法只在残余

应力状态下是适宜的，且均属于经验法。在对边坡现

状变形、应力分析的基础上，结合边坡可能的破坏形

式，提出了综合下滑力–抗滑力法、主推力法（或主拉
力法）、综合位移法、富余位移法和拉破坏法。指出了

现行不平衡推力法不适宜于牵引式边坡稳定性分析，

提出了不平衡拉力法（经验法）。对于边坡潜在的破坏

形式，提出了破坏角转动法，这种方法假设材料峰值

应力满足莫尔库仑准则，则破坏角为 45° 2ϕ+ ，边

坡由于临空面的存在，主应力轴发生偏转，从而决定

潜在滑动面。并定义了边坡的破坏率、破坏比和主滑

方向。针对有限单元，认为强度折减法对摩阻力打折，

使计算应力场和位移场逻辑上不具有和实际现场进行

比较的可能性，另外计算所得稳定系数与极限平衡条

分法结果不能进行比较。分析了引起边坡有限元计算

往往不收敛的主要原因，认为不收敛的结果是不可信

的。鉴于滑面在破坏区的剪应力和位移两者不连续，

提出了有限元计算的滑面边界法，滑面边界法有限元

法计算结果可与传统极限平衡条分法加以比较。当滑

面边界利用新剪应力模型时，可以较准确地预测边坡

渐进破坏时的力和位移。研究了边坡监测时间与位移

的特征，提出了时间与位移两种曲线形式，稳定位移–

时间曲线和不稳定位移–时间曲线。当位移–时间曲线

为不稳定型时，其曲线呈 S型特征，研究了滑面上每一
点的位移与滑体高度的关系曲线，在不同时刻呈现不同

的抛物线曲线特征。并指出了滑坡发生拉破坏时，位移

值很小，这给现场监测提出了挑战。推广了条块力–位

移法，使其能实施边坡力和位移的预测预报。 

1  破坏过程分析 
为了清楚地描述边坡的破坏过程，制定坐标及破

坏路线的关系是十分必要的。 
1.1  破坏方向定义 

边坡滑面的发展是有一定方向的，定义坐标系如

图 1所示，沿滑面点的切线方向与 X轴方向的顺时针
夹角为该滑点夹角，图中 AB，EF和 DC的夹角分别
为α ，β ，θ 。在峰值应力满足摩尔库伦准则条件下，
对于岩土体，其剪切破坏时破坏角与最小主应力之间

的夹角ϕ为 45° 2ϕ+ 时，岩土体呈现剪切破坏，其

它角度则表现为拉或拉剪破坏；另外的破坏形式为沿

边坡岩土体弱面发生剪、拉或拉剪破坏，亦即边坡在
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渐进破坏过程中往往呈现出 3种破坏形式。 

图 1 滑面发展方向定义示意图 

Fig. 1 Scheme of developing direction of sliding face 
1.2  破坏特征 

边坡滑面在渐进破坏过程中，滑面上的每一点均

遵循相应的力学破坏规律，针对推移式和牵引式两种

边坡破坏形式分析如下。 
（1）推移式边坡破坏特征 
对于推移式边坡，地质材料在一定条件下，可以

沿后缘（如图 2中 A点）直至前缘（如图 2中 C点）
（或沿 GQ软弱面）发生连续的剪切破坏，在渐进破
坏时，其破坏点的应力处于峰值状态，在该点的前面，

地质材料处于弹塑性或弹性状态，在该点的后面处于

破坏后区状态（如图 3），该破坏特征称为模式Ⅰ，即
沿整个滑面处于剪切破坏状态。后缘出现拉或拉剪破

坏（如图 2中 DB），前缘则表现为剪切破坏（如图 2
中 BC），由于 DB破坏面的出现，其三角区 ABD紧接
着可能发生剪切破坏，这种破坏形式在自然界较为普

遍，该破坏定义为模式Ⅱ。边坡后缘发生剪破坏（如

图 2中 ABE），而前缘发生拉（或拉剪破坏）（如图 2
中 EF），该破坏模式频率较少，但在黄土边坡中时有
发生，可以定义为模式Ⅲ。第Ⅳ种破坏模式则为第Ⅱ

和第Ⅲ结合模式，表现为后缘发生拉（或拉剪）破坏，

中间为剪切破坏，而前缘表现为拉（或拉剪）破坏，

如图 2中 DBEF）。第Ⅴ种模式相对层状具有节理分布
的岩体而言，推移式边坡沿着节理（或裂隙）面发生

拉（或剪、拉剪）破坏，其基本破坏模式为剪、拉、

剪的循环破坏方式（如图 2 中GHIJ KLMPL 破坏路

径）。5种破坏模式，沿滑面可以划分为不稳定区、临
界状态、欠稳定区和稳定区（如图 3）。 

图 2 推移式滑坡 5种破坏模式示意图 

Fig. 2 Five sorts of failure modes of trust-type landslide 

 

图 3 推移式滑坡沿滑面的稳定性划分示意图（T–S荷载与剪 

.位移关系曲线） 

Fig. 3 Stability classification along sliding face of thrust-type  

landslide 

（2）牵引式边坡破坏特征 
对于牵引式边坡，地质材料可以沿前缘（如图 4

中 B点）直至后缘（如图 4中 A点）发生连续的剪切
破坏，在渐进破坏时，其破坏点的应力处于峰值状态，

在破坏点的后面，地质材料处于弹塑性或弹性状态，

在破坏点的前面处于破坏后区状态，该破坏特征称为

模式Ⅰ，即沿整个滑面处于剪切破坏状态。前缘出现

剪破坏（如图 4中 CB），后缘则表现为拉（或拉剪）
破坏（如图 4中 DC），由于 DC破坏面的出现，其三
角区 ACD可能紧接着发生剪切破坏，这种破坏形式在
自然界较为普遍，该种破坏定义为模式Ⅱ。第Ⅲ种模

式相对层状具有节理分布的岩体而言，牵引式边坡沿

着层间滑动，由于岩体中存在贯穿的节理（或裂隙），

因而沿节理发生拉（或拉剪）破坏，其基本破坏模式

为剪、拉、剪的循环破坏方式（如图 4中GHIJ KLMPL

破坏路径）。第Ⅳ种破坏模式则为第Ⅰ，Ⅱ，Ⅲ 3 种
模式结合滑体的拉破坏模式（如图 4中 EF），表现为
前缘发生剪（或拉剪或剪、拉、剪等）破坏，后缘滑

体为拉破坏。第Ⅴ种破坏模式则为第Ⅰ，Ⅱ，Ⅲ 3种
模式结合滑体的剪（或拉剪）破坏模式（如图 4中 ES
或 ET），表现为前缘发生剪（或拉剪或剪、拉、剪等）
破坏，后缘滑体为剪（或拉剪）破坏。对于牵引式边

坡的五种破坏模式，相对临界状态而言，大多数情况

前缘处于破坏后区状态，后缘处于峰值应力前状态。 

 

图 4 牵引式滑坡 5种破坏模式示意图 

Fig. 4 Five sorts of failure modes of traction-type landslide 
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（3）变形破坏特征 
边坡主要由滑体、滑面和滑床组成，一般而言，

滑面的抗剪、拉强度小，滑体次之，而滑床最大；因

此，滑面首先发生破坏，并带动滑体一起移动，随着

变形的发展，相对应的滑面应力发生改变，对滑面单

点而言，每点必将经历应力–应变的全过程特征，即

弹性、弹塑性、峰值应力、破坏后区和残余应力 5种
状态。由于变形和力的传递特征，滑面将在不同的部

位表现出弹性、弹塑性、峰值应力、破坏后区和残余

应力 5种状态特征。对于推移式边坡而言，滑面上部
往往是下滑力大于摩阻力，且存在剩余下滑力，下部

往往是阻力起作用，即存在剩余摩阻力；对于实际边

坡而言，主要存在Ⅴ种应力状态形式：第Ⅰ种形式为

整个滑面的处于比例极限应力前状态（亦即：稳定斜

坡）；第Ⅱ种形式为整个滑面的部分处于峰值应力前状

态（亦即：欠稳定斜坡）；第Ⅲ种形式为整个滑面的部

分处于峰值应力前状态、部分处于峰值应力状态、部

分处于破坏后区状态和部分处于残余应力状态；第Ⅳ

种形式为整个滑面的处于破坏后区和残余应力状态，

第Ⅴ种形式为整个滑面的处于残余应力状态（见图

5）。对于第Ⅰ种形式，如果在边坡上没有附加工程活
动，对其进行加固意义不大；对于第Ⅱ种形式，其临

界状态往往为峰值应力状态，看其重要性，决定是否

加固；对于第Ⅲ、Ⅳ、Ⅴ种形式，其临界状态所在的

应力状态可能是，也可以不是峰值应力状态，或是其

破坏后区某一应力状态，这 3种滑坡往往现场已经产
生了较大的变形，由于滑坡变形过程中，其形状的改

变，几何特征有利于滑坡的稳定。但是对于第Ⅱ、Ⅲ、

Ⅳ、Ⅳ 4种形式的滑坡，视其重要性，实施加固是必
要的。 

图 5 现场边坡的 5种存在形态（τ – γ 剪应力与剪应变 

关系曲线） 

Fig. 5 Five sorts of existence modes of slopes 

2  滑面力分布特征 
在边坡破坏过程分析中，已对不同的破坏方式进

行了说明，本节主要介绍滑体、滑面和滑床的力分布

特征，现对推移式边坡为例加以介绍： 
滑面以如图 6单元加以表示，在滑面单元的上面

来自于滑体的下滑应力（ u u u
n n nϕ τσ σ σ， ， ），在滑面单元

的下面来自于滑床的抗滑应力（ b b b
n n nϕ τσ σ σ， ， ），从这

个应力分布可知，对于推移式滑坡，在滑面的后缘其

下滑应力值是大于抗滑应力的，在临界状态，其下滑

应力值是等于抗滑应力值，且抗滑应力值达到了最大

值，在滑面的前缘，其下滑应力值是等于抗滑应力值，

但抗滑应力值小于其临界状态值。 

图 6 滑面单元示意图 

Fig. 6 Scheme of sliding element    

按图 6的应力分析，针对二维推移式滑坡滑面所
承受来自滑体的下滑力 iP和压力 iN ，滑面所承受来自
于滑床的摩阻力 iF 和反压力 f

iN 力分布如图 7，从图中
可以看出，在临界状态点上部，滑面下滑力大于摩阻

力，而反压力等于压力，在临界状态点下部，下滑力

和压力分别等于摩阻力和反压力，只是在临界状态点，

摩阻力达到了临界值。从力的分子可知，整个滑体在

渐进变形破坏过程中滑面不存在力平衡，但存在滑面

的下滑力值大于摩阻力值，在滑面破坏后区，沿滑面

的位移值大于滑床的位移值，但压力与反压力处处相

等，在临界状态点：下滑力等于最大摩阻力。从有限

元计算方法可知，必须发展剪应力和剪位移都不连续

的单元，才能对滑面破坏后区进行数值模拟。 

图 7 推移式滑坡沿整个滑面力分布特征 

Fig. 7 Distribution characteristics of force along sliding face of  

.thrust-type landslide 
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3  临界状态特征 
从上述分析可知，临界状态的稳定程度直接相关

于边坡稳定，而临界状态需要克服的力主要是来自于

后缘至临界状态的剩余下滑力，在数值计算时，临界

状态的决定以应力平衡加以确定。即临界状态必须满

足： 
u b

u b

u b

 

 

 

n n

n n

n n

θ θ

τ τ

σ σ

σ σ

σ σ

=
= 

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，

。

             (1) 

在条分法的情况下，在滑面处于剪切破坏时，临

界状态条块存在3个方向的力平衡： 
0 
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              (2) 

     如果临界状态条块完全处于拉破坏时，存在3个
面的力矩平衡： 
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             (3) 

    根据现场情况，临界状态平衡方程可能是方程（2）
与方程（3）的组合形式，如在XY平面处于力矩平衡，
而在YZ和ZX平面处于力平衡，则有： 

 0 

 0  0 

 0  0 
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y z
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平面： ，

平面： ， ，

平面： ， 。

   (4) 

此时，可能滑面临界状态的摩阻应力和拉应力必

须取最大强度值。值得一提的是，现行许多方法只考

虑了压剪破坏，而不能描述拉破坏特征，如：简化

Bishop法、Janbu法、传递系数法、Sarma法、Morgenstern
法。 

从临界状态的力分析可知，以式（1）～（4）完
全可以解释：现场滑坡治理工程实践中，打一个抗滑

楔子就可以阻止滑坡继续破坏。边坡防护工程设计的

布设位置和安全系数的定义可以重新描述。 
一直以来，防护措施的布设位置是没有解决的问

题，本文提出如下3种布设方法。 
方法一：对于边坡在临界状态位置布设防护措施，

对于基坑以比例极限应力作为设计标准，并施以一定

的安全系数，这种设计统称为刚性支护设计，因为要

求防护措施的变形很小。 
方法二：对于边坡以比例极限应力位置布设防护

措施，对于基坑以峰值应力作为设计标准，并施以一

定的安全系数，这种设计统称为柔性支护设计，它要

求防护措施的变形比刚性设计大。 
方法三：其它设计位置可以位于方法一与方法二

之间，称为刚柔性防护设计。在满足一定安全系数条

件下，在防护位置满足式（1）～（4），可以确定防护
工程所提供力的大小和方向，并能计算位移值大小。

如果将防护措施设置于弹性区域内，那是不经济的。 
 

4  剪应力模型 
为了研究边坡渐进破坏特征，对新剪应力模型介

绍是必须的。该模型为四参数方程：  
1 qG p

ξ
τ γ γ = +    ，          (5) 

式中，τ γ， 分别为剪应力和剪应变，G为依赖于法向
应力的初始剪切模量， p， q，ξ 为依赖于法向应力
的常系数，τ ，G的单位为MPa或 kPa或 Pa，p，q，
ξ 为无单位参数。 
对于具有软化特征的材料行为，则有 1 0ξ− < ≤

和1 0qξ+ ≠ 。临界应变（临界应变定义为临界应力对

应的应变）满足如下关系式： 

peak(1 ) 0qp qξ γ+ + =   ，        (6) 
式中， peakγ 为临界应力对应的应变。 
假设临界应力 peakτ 满足莫尔库仑准则（也可以满

足其它相关准则）： 

peak n tancτ σ ϕ= +   ，        (7) 
式中，c为黏聚力， nσ 为法向应力，c和 nσ 的单位为
MPa或 kPa或 Pa，ϕ为滑面摩擦角。 
临界应变可以假设仅相关于法向应力，临界应变

peakγ 采用如下方程： 
     2

peak 3 2 1( / ) [( ) / ] 1N
na a a ζγ σ+ − =  ，  (8) 

式中， 1 2 3 Na a a ζ， ， ， 为常系数。 1 2a a， 单位为MPa或
kPa或 Pa， 3 Na ζ， 为无量纲系数。 

且： 2
0 1 2n nG G b bσ σ= + +   ，              (9) 

式中， 0G 为法向应力 nσ 为零值的G值， 1 2b b， 为常系

数，单位为无量纲和 1/MPa或 1/kPa或 1/Pa。 
对于无量纲参数ξ ， 

    c
0 0 c n n/[1 ( / 1)( / ) ]ςξ ξ ξ ξ σ σ= + −  ，  (10) 

式中， 0ξ 为法向应力 nσ 为零值的ξ 值， cξ 为 nσ 等于
c
nσ 时的ξ 值，ς 为常系数；该方程可由不同的法向压
力剪切试验曲线而获得。 
模型参数的物理意义：对于临界应变方程（8）， 2a

为临界法向应力（ crit
2 na σ= ）， 3a 为当法向应力为临界

法向应力（ 2a ）时，岩土所具有的临界剪应变
（ crit

3 peaka γ= ）， 1a ：相关于法向应力为零时的临界剪应
变为： 2

3 2 11 ( / )a a a− （即： 0 2
peak 3 2 11 ( / )a a aγ = − ），
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1a > 2a 。ξ 物理意义为描述材料在不同法向应力作用
下的软化程度。而系数 p q， 为联系峰值应力和应变的

相互关系，它们是过度参数。这个模型相对传统模型

而言，只是实施全过程试验，各种参数可以试验决定，

且具有明确的物理意义。 

5  稳定系数研究 
5.1  几个术语定义 

为了更进一步研究边坡的程度性，对 5个学术术
语加以定义是很有必要的。 

破坏率 rf ：材料所承受的应力除以其极限强度，
当该值大于 1时，取值为 1。破坏比 pf ：沿可能的破
坏面，破坏率与面积之积除以总面积。定义破坏面积

比 sf ：沿可能的破坏面，破坏面积除以总面积。力学
破坏：沿可能的破坏面，材料最后破坏区处于临界应

力状态，其余处于破坏后区应力状态，这种破坏称为

力学破坏。工程破坏：沿可能的破坏面，某处材料所

处的状态（如：应力、应变等）大于等于工程所要求

的力学状态，称为工程破坏。这些定义有利于概率论

在边坡工程中的应用，也有利于边坡渐进破坏潜在滑

动面的决定。 
现行边坡稳定系数定义为最大摩阻力除以下滑

力，以强度折减法计算稳定系数，且被广大的科研工

作者所接受，为了说明该定义在边坡渐进破坏过程中

的变化规律，定义 3个稳定系数如下：   
现状稳定系数 conF ：在边坡渐进破坏过程中，沿

滑面的破坏摩阻力矢量和除以某时刻下滑力矢量和，

称为该时刻的现状稳定系数，当然分 X，Y，Z和矢量
和方向的稳定系数。 

摩阻力变化系数 fF ：在边坡渐进破坏过程中，沿
滑面的破坏摩阻力矢量和除以不同时刻摩阻力矢量

和，当然分 X，Y，Z和矢量和方向的稳定系数。 
综合下滑力——抗滑力稳定系数法（ CSRMF ）、主

推力法稳定系数 MTMF 、综合位移法 CDMF 和富余位移

法稳定系数 SDMF 的定义见文献[7～14]。 
5.2  稳定系数比较 

为了提供渐进破坏变形过程中计算所得稳定系数

与传统稳定系数的对比，本文针对传统提出分段稳定

系数计算法，其计算方法是：首先以传统的方法计算

整个滑体的稳定系数，再以传统的方法计算从后缘至

临界状态（对于推移式滑坡）稳定系数（即局部传统

稳定系数），将整体滑坡稳定系数减去局部传统稳定系

数，即为传统富余系数（ scF ），该传统富余稳定系数
用于与渐进破坏主推力法加以比较。 本文传统稳定系
数计算方法采用不平衡推力法，其基本公式如下： 

第 i条块，正压力 iN 为 

1 1cos sin( )i i i i i iN W Pα α α− −= + −  ， (11) 
正应力 n

iσ 为 
n

i i iN lσ =   ，             (12) 

临界摩阻应力 crit
iτ 为 

crit tann
i i i icτ σ ϕ= +   ，       (13) 

摩阻力 crit
iT 为 

crit tani i i i iT c l N ϕ= +   ，       (14) 

抗滑力折减后的摩阻力 crit
,i FT 为 

crit crit
,i F iT T F=   ，            (15) 

下滑力 S
iP （但是 0 0P = ）为 

S
1 1sin cos( ) i i i i i iP W Pα α α− −= + − ，   (16) 

剩余下滑力 iP为 
S crit

,i i i FP P T= −   。             (17) 

式中  iW 为第 i块重量； il 为条块底边长度； iα 为条
块底边与水平夹角； ic 为条块底边的凝聚力； iϕ 为摩
擦角；F 为稳定系数； i

nσ 为法向应力。 

6  实    例 
采用不平衡推力条分法，条块数为 13，其相应条

块水平坐标和竖直坐标见图（8），滑面基本物理力学
指标如下： 30 kPac = ，ϕ = 16°， 0 3 MPaG = ， ,i cρ =  

0.5− ， 0iρ =， 0.9999− ， , 330 kPan c
iσ = ， 1.77iς = ，

,1 450(kPa)ia = ， ,2 400(kPa)ia = ， ,3 0.0227ia = ， ,N iξ =  
2， 1 37.56b = 。 

 

图 8 条块划分图 

Fig. 8 Classification of slice block 

利用文献[7～14]的假设，即相连两条块破坏后区
的剪应变满足 1 1cos( )i i i iγ γ α α− −= − ，满足这个条件应

该是最小变形假设。假设初始临界状态为第八条块，

首先利用传统不平衡推力法计算第 1～13条块的稳定
系数 1 13F − ，接着分别计算从第 1至第 8、至第 9、至第
10、至第 11、至第 12和 13条块的传统局部稳定系数
（ 1 8F − ， 1 9F − ， 1 10F − ， 1 11F − ， 1 12F − ， 1 13F − ），再计算传

统富余稳定系数 scF （ 8 13
scF − ， 9 13

scF − ， 10 13
scF − ， 11 13

scF − ，
12 13

scF − ， 13 13
scF − ）（见表 1）。其渐进变形破坏计算为：
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随着变形的增加，临界条块逐渐由第 8条块向第 9直
至第 13条块，相对应的破坏率（ rf ）（见图 9）、破坏
比（ pf ）和破坏面积比（ sf ）（见图 10）逐渐向 1靠
近，表面其滑面整体即将发生破坏。另外，现状稳定

系数（ conF ）、摩阻力变化系数（ fF ）、综合下滑力——
抗滑力稳定系数法（ CSRMF ）、主推力法稳定系数

（ MTMF ）、综合位移法稳定系数（ CDMF ）、富余位移

法稳定系数（ SDMF ）（见表 2）均可计算获得。 
表 1 传统整体、局部稳定系数和富余系数表 

Table 1 Conventional whole local and surplus stability factors 

 

图 9 破坏率随临界状态的演化曲线 

Fig. 9 Curves of failure ratio and critical state 

破坏率越来越接近 1，当最后一条块破坏率为 1
时，该滑坡处于力学破坏状态。从破坏比和破坏面积

比曲线的变化趋势可以看出，两者趋势一致，均是向

滑面整体破坏方向发展，但是，破坏比考虑了力的影

响，因而值比破坏面积比大，从两者可以看出，滑面

破坏在一点一点增大。  

 

图 10 破坏比（fp）和破坏面积比（fs）随临界状态的变化 

Fig. 10 Relationship among failure (fp), failure area (fs) percentage 

.and critical state 

从现状稳定系数（ conF ）的变化（见表 2）可知，
沿整个滑面在渐进破坏过程中的任一时刻，其下滑力

和摩阻力值难以相等，且在大多数情况下是下滑力大

于摩阻力，即 con con con
x yF F F， ， 均小于 1，因而推动滑坡

沿滑面向前发展。通过对摩阻力变化系数（ fF ）在渐
进变形破坏过程分析，对于该类型的滑坡，在不同时

刻的沿滑面摩阻力小于滑坡破坏时沿滑面的摩阻力

值，因而表现出 X，Y 和综合方向的摩阻力变化系数
由小变大（见表 2），同时也表明沿滑面渐进破坏过程
中，沿滑面摩阻力是变化的。对于综合下滑力和抗滑

力法（ CSRMF ），主要描述反压力对滑坡变形破坏的作

用，从表 2可以看出，沿滑面的综合下滑力难以与沿
滑面的综合摩阻力和反压力相等，亦即稳定系数难以

等于 1，这个概念应用时可能会与传统科研工作者认
为整个滑体处于临界状态时，其稳定系数等于 1印象
相矛盾。 
对于主推力法（ MTMF ）、综合位移法（ CDMF ）和

富余位移法（ SDMF ），主要用于描述边坡在渐进变形 

表 2 临界条块从第 8至 13时，现状稳定系数（Fcon）、摩阻力变化系数（F f）和综合下滑力—抗滑力法（FCSRM）、主推力法(FMTM)、 
.
综合位移法（FCDM）、富余位移法(FSDM)稳定系数演化表 

Table 2 Stability factors of present stable method (Fcon), frictional resistance variation (Ff), comprehensive sliding-resistance method  

(FCSRM), main thrust method (FMTM), comprehensive displacement method (FCDM) and surplus displacement method (FSDM)  

under the critical state change from the 8th to the 13th slice block  
条

块 con
xF  con

yF  conF  f
xF  f

yF  fF  CSRM
xF  CSRM

yF  CSRMF  MTM
xF  MTM

yF  MTMF  CDM
xF  CDM

yF  CDMF  SDM
xF  SDM

yF  SDMF  

8 0.8336 0.6572 0.7956 0.8529 0.8594 0.8538 0.1402 3.1847 0.7947 0.2025 0.0199 0.1512 1.22588 1.22588 1.2258 0.1870 0.0333 0.1393 

9 0.7166 0.5749 0.6871 0.8866 0.8958 0.8879 0.1253 2.9042 0.7040 0.0995 0.0048 0.0752 1.15298 1.15298 1.1529 0.0920 0.0109 0.0690 

10 0.6263 0.5113 0.6031 0.9170 0.9259 0.9187 0.1133 2.6783 0.6307 0.0519 0.0024 0.0391 1.09762 1.09762 1.0976 0.0415 0.0665 0.0308 

11 0.5659 0.472 0.5473 0.9412 0.9537 0.9430 0.1051 2.5385 0.6579 0.0286 0.0014 0.0211 1.06209 1.06209 1.0620 0.0176 0.0032 0.0124 

12 0.4869 0.4285 0.4763 0.9810 0.9874 0.9820 0.0942 2.3862 0.5078 0.0057 0.0011 0.0018 1.01707 1.01707 1.017 0.0029 0.0011 0.0020 

13 0.4555 0.4156 0.4487 1 1 1 0.0898 2.3433 0.4773 0 0 0 1 1 1 0 0 0 

  

F1-13 F1-8 F1-9 F1-10 F1-11 F1-12 F1-13 
1.5434 1.2091 1.2556 1.2976 1.3889 1.4712 1.5434 

Fsc 0.3343 0.2878 0.2458 0.1545 0.0722 0 
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破坏过程中力和位移的变化规律，其变化规律均是由

大变小，对于综合位移法，其稳定系数等于 1时，主
推力法和富余位移法的稳定系数等于 0时，则表示整
个滑体处于临界状态，物理意义明显，概念正确，容

易应用于边坡设计。 
为了与传统进行比较，本文提出了传统整体稳定

系数和局部稳定系数，并将其差值作为富余稳定系数，

其计算结果见表 1，比较表 2中主推力法和表 1结果，
两者变化趋势一致，均是由大变小，而量值上传统方

法偏大。 

7  结    论 
本文在文献[7～14]研究的基础上，对边坡渐进破

坏进行了深入探讨，得出了如下初步结论： 
（1）定义了边坡渐进破坏的前进方向，从边坡渐

进破坏的轨迹可以初步判定滑面处于何种力学破坏

（剪破坏、拉破坏和拉剪破坏）状态。 
（2）对于推移式渐进变形破坏，提出了整个滑面

发生剪切破坏（模式Ⅰ），后缘出现拉或拉剪破坏，其

余剪切破坏（模式Ⅱ），后缘拉剪或拉破坏，中部剪切

破坏，前缘拉（或拉剪）破坏（模式Ⅲ），第Ⅳ种破坏

模式则为第Ⅱ和第Ⅲ结合模式，第Ⅴ种模式为剪、拉、

剪的循环破坏方式。 
（3）对于牵引式边坡，提出了模式Ⅰ：整个滑面

发生剪切破坏。模式Ⅱ：前缘出现剪破坏，后缘则表

现为拉（或拉剪）破坏。模式Ⅲ：沿滑面发生剪、拉、

剪的循环破坏方式。模式Ⅳ：该破坏模式为滑面以第

Ⅰ、Ⅱ、Ⅲ 3种模式结合滑体的拉破坏。模式Ⅴ：该
破坏模式为滑面以第Ⅰ、Ⅱ、Ⅲ 3种模式结合滑体的
剪（或拉剪）破坏。 

（4）提出了边坡现场实际存在的现 5种形式：第
Ⅰ种为整个滑面的处于比例极限应力前状态（简称：

稳定斜坡）；第Ⅱ种为整个滑面处于弹性、弹塑性状态，

最大为峰值应力状态（简称：欠稳定斜坡），第 III种
为滑面的部分处于峰值应力前状态、部分处于峰值应

力状态、部分处于破坏后区状态和部分处于残余应力

状态；第Ⅳ种为整个滑面的处于破坏后区和残余应力

状态，第Ⅴ种为整个滑面的处于残余应力状态。 
（5）分析了边坡沿滑面的力分布特征，指出对于

推移式边坡在临界状态点上部，下滑力大于摩阻力，

而反压力等于压力，在临界状态点下部，下滑力和压

力分别等于摩阻力和反压力，只是在临界状态点，摩

阻力达到了最大值。整个滑体在渐进变形破坏过程中

不存在力平衡，但存在下滑力值大于摩阻力值，压力

与反压力处处相等，在临界状态点：下滑力等于最大

摩阻力。分析了沿滑面的剪应力和剪应变变化特征，

对于破坏后区，其两者均不连续，这对数值计算提出

了挑战。 
（6）提出临界状态的稳定程度直接相关于边坡稳

定，而临界状态在数值计算时，具有应力平衡特征；

在条分法时，临界状态条块分别满足力和力矩平衡方

程。针对边坡防护工程设计提出相应的布设方法：刚

性设计、柔性设计和刚柔性设计。 
（7）定义了破坏率、破坏比、破坏面积比、力学

破坏和工程破坏，明确了一些概念，有利于概率论在

边坡工程中的应用。 
（8）提出了传统局部稳定系数和富余系数计算，

并将其稳定系数与渐进破坏加以比较。 
（9）论证了现行力的稳定性系数定义是值得商榷

的，如：稳定性系数为极限摩阻力除以下滑力，而极

限摩阻力是随变形的变化而变化的，适宜于单个单元

（或条块）的稳定性评价，但在边坡渐进破坏稳定性

分析应用中主推力法、综合位移法、富余位移法和拉

破坏法是可以用于工程实际的。 
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一种新型光纤光栅局部位移计在小应变测量中的应用 
徐东升 

(华中科技大学土木工程与力学学院，湖北 武汉 430074) 

摘  要：小应变下的土体模量的变化对基坑周围既有建筑物的变形和路基沉降分析具有重要意义。土体模量会随土体
的应变呈非线性变化，特别是应变范围为 10-5～10-3，土体模量随应变的增加显著降低。由于土体应变的变化范围广，

传统的单一测量仪器无法连续量测土体从微小应变到小应变的模量变化情况。通常测量土体小应变模量的方法有弯曲

元和局部位移计方法。弯曲元方法能有效测量土体微小应变的模量，但不能得到土体模量在小应变情况下变化规律，因为

弯曲元方法无法得到和控制土体的应变。设计了基于布拉格光纤光栅传感技术的局部位移计。通过设计和标定试验，成功

将布拉格光纤光栅局部位移计应用于改装的三轴试验仪器中。为进一步的对比分析，在改进的三轴试验装置中安装了弯曲

元试验系统。基于改装的三轴试验仪器，进行了不同围压下的固结不排水试验，得到了土体从微小应变到小应变下模量的

变化曲线。试验结果验证了光纤光栅局部位移计能有效的测量土体在小应变情况下的模量非线性变化特征。 
关键词：光纤；布拉格光栅；局部位移计；小应变；弯曲元 

中图分类号：TU43       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2017)07–1330–06 
作者简介：徐东升(1985– )，男，博士，主要从事光纤传感器在岩土中应用方面的科研。E-mail: dsxu@hust.edu.cn。 

New fiber Bragg grating sensor-based local displacement transducer for         
small strain measurements of soil specimens 

XU Dong-sheng 
(School of Civil Engineering and Mechanics, Huazhong University of Science and Technology, Wuhan 430074, China) 

Abstract: The small strain stiffness changing with soil strains is significant for the performance analysis of the existing 

structures subjected to the nearby excavations and subgrade settlement analysis. The soil stiffness has a nonlinear relationship 

with the soil strains. Especially in the strain range of 10-5 to 10-3, the soil stiffness dramatically decreases with the increasing 

soil strain. Due to the large ranges of soil strains, there is a lack of single transducer to measure the soil strains from very small 

strain to small strain. Two commonly used small strain measurement methods are the bender element method and the local 

displacement measurement method. The bender element method can obtain the soil stiffness at the very small strain level. 

However, it cannot obtain the relationship between the stiffness and the soil strain as it cannot control the soil strain during 

measurement. In this study, a new fiber Bragg grating (FBG) sensor-based local displacement transducer (LDT) is developed. 

After the design and calibration tests, the newly developed transducer is installed in a modified triaxial apparatus. In order to 

further verify the feasibility of the newly developed transducer, the bender element sensors are also incorporated in the 

modified apparatus. Three consolidation undrained compression tests are conducted. The test results indicate that the 

FBG-based LDT can be used to effectively measure the local small strains of soil specimens. 

Key words: fiber; fiber Bragg grating sensor; local displacement transducer; small strain; bender element 

0  引    言 
土体的小应变特性对铁路路基的沉降，临近建筑

物的开挖，以及隧道施工引起的沉降都有很重要的影

响。工程实测的数据也表明，正常工作荷载作用下，

深基坑周围以及建筑物基础通常处于小应变范围

（0.01%～0.1%）。Mair[1]在 1993年提出，在应变小于
0.001%时候，土体的模量基本不变，当应变大于
0.001%时，模量迅速减小，其近似的变化曲线见图 1。 

目前，传统三轴试验中通常是量测土体两端的变

形后得出土体的应变，但由于端部效应以及系统误差，

试验得到的土体刚度明显偏低[1-2]。为了减少试验误差

和提高测量的精度，很多学者提出了不同的测试方法

和技术，例如弯曲元和共振柱（用来测量土体的最大
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剪切模量），局部应变测量技术（local displacement 
transducers, LDT），激光位移计，微型倾角计和霍尔效
应（hall-effect）传感器。在这些传感器中，弯曲元和
共振柱是根据剪切波的速率得到土体剪切模量的方

法，因此通过这种方法只能得到的土体的非常小应变

模量[3]，而且其试验不能控制应变大小和速率。 

图 1 典型的土体模量随应变衰减曲线[1] 

Fig. 1 Typical modulus degradation measurements of soil stiffness  

in laboratory tests[1] 

已有的研究表明，局部应变测量装置应用于三轴

试验中能量测到三轴试样应变范围在 0.001%～
1%[4-7]。Goto[8]等提出应用微型位移计测量局部应变，

随后 Dasari 等[9]和 Yimsiri 等[10]在这个基础上增加了

应变计数量，改进了局部应变装置的精度。但是其测量

仍存在很多误差，其误差主要来源于电磁和机械噪音，

电磁干扰，以及传感器自身的重量带来的测量误差。 
近年来，随着光纤光栅技术的不断发展，光纤光

栅传感器可为岩土工程测试提供了一种新的途径。相

对于传统的应变片或正弦式传感器，光纤光栅传感器

有很多独特的优势，如较高精度和灵敏度，体积小，

质量轻，耐电磁干扰，另外在水环境中没有短路的问

题。本文尝试研究开发一种基于 FBG（Fiber Bragg 
Grating）的局部位移计。在进行相关设计和标定试验
后，将这种 FBG位移计应用于改进的传统三轴仪。从
而为后续研究土体小应变提供一种更好的量测技术。 

1  FBG光栅传感原理 
FBG光纤传感器主要成分是 SiO2，具有稳定的化

学组成并且很容易的拉成光纤。典型的光纤结构如图

2 所示，一般包括 4 层，最内层是核心层，用于光的
传输；紧包着核心层的是覆层，直径大约是 125 μm；
第三层是缓冲层，典型的直径是 250 μm；第四层是保
护层。由于光纤脆弱性，所以它需要非常好的保护层，

本文中所用的光纤均有铠装保护。 
在所有的光纤光栅传感器中，应用最为广泛的是

FBG传感器，也称布拉格光栅传感器。FBG光栅传感
器最早由 Hill 等[11]在 1978 年发现，随后不断的改进
且应用范围越来越广泛。本文中所采用的 FBG传感器

是在通过掩膜的方法制作。制作 FBG光栅传感器的步
骤大致可分为 3步：①准备具有裸光纤（通过载氢处
理提高其感光性）；②写入布拉格光栅到裸光纤（通过

phase mask方法）；③退火处理并保护光栅。 

图 2 光纤光栅结构图 

Fig. 2 Structural details of FBG sensor 

FBG传感器的测量原理见图。当一定带宽的激光
穿过光栅时，有一部分窄带的光被返回。返回的光会

集中在一定的波长范围内，这种返回的波会集中在一

定的波长，反射信号的波长称为布拉格波长，  

B eff2nλ Λ=   ，            (1) 
式中， Bλ 为布拉格波长，neff为核心层的反射系数， 
为布拉格光栅的模量系数。 

 
图 3 光纤光栅原理图

[12]
 

Fig. 3 Working principle of FBG sensor 

材料参数 neff和 会随着温度和应变而发生变化，
从而会导致波长的变化。布拉格波长的变化与温度和

应变的关系如下： 

[ ]e1 ( )B

B

p Tλ
ε α ξ

λ
∆

= − ∆ + + ∆  

60.78 6.7 10 Tε −≅ ∆ + × ∆   ，    (2) 
式中，pe是光纤的弹性系数，α 和ξ 是温度效应的系
数，ΔT是温度变化。根据式（2），在补偿温度或者温
度不变的情况下，可以根据布拉格光栅波长的变化得

到应变值。 
 

2  试验仪器 
在传统的三轴实验室的基础上，本文进行了相关

的改装，其装置示意图如图 4所示。主要改进部分包
括两点：①在传统三轴仪的基础上，加入了弯曲元测

试系统用来测试土样的最大剪切模量；②加入了基于
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FBG传感器的局部位移测试装置，用来测量土样在小
应变下的力学特性。如图 4所示，改进后的三轴仪主
要包括：加载系统，三轴压力腔，供压系统，弯曲元

测试系统，FBG 光纤光栅测试系统以及传统三轴压
力，位移和体变测试系统。 

图 4 改进的三轴试验装置图 

Fig. 4 Diagram of modified triaxial system 

2.1  FBG光纤光栅的局部位移测试系统 

传统的局部位移计是基于电阻应变片或者小型电

磁位移计，已有的研究表明，传统的局部位移计存在

一定的局限性，如电信号噪音，电磁干扰，短路等[8]。

采用光纤光栅传感器能够克服这些缺点。本文设计的

基于布拉格光栅的局部位移计见图 5。本试验中使用
的布拉格光栅传感器波长位于 1510～1590 nm。如图
中所示，布拉格光栅黏贴在一个很薄的弹簧片上。然

后通过光纤线和光栅采集仪可以采集到布拉格光栅的

波长信号，通过式（2）可以求得应变值。布拉格光栅
局部位移计采用了弹性梁的理论，通过光栅测到梁的

应变，进而得到梁的变形。根据梁的理论，其变形与

布拉格光纤光栅传感器的应变的关系可表示如下： 
{ }0 0(π ) sin π /t l l x lε = ∆   ，      (3) 

式中， 0ε 是 FBG光栅测得到的应变值，t和 l分别是
弹性梁的厚度和长度，x0是布拉格光栅在局部位移计

上的位置。基于式（3），可以通过 FBG传感器测得的
应变计算得到土体的局部位移。 

 
图 5 基于布拉格光栅的局部位移计示意图 

Fig. 5 Schematic diagram of FBG-LDTs on a soil specimen in  

MTA 

在将光纤光栅局部位移计安装于三轴试验仪之

前，还需对光栅局部位移计进行标定试验。标定试验

是将光栅局部位移计固定在一个光学平台上，逐步施

加微小位移，通过位移计（LVDT）测量得到局部位
移计的位移并与光纤光栅得到的结果进行对比分析。

标定试验的结果见图 6。从图中可以看出，布拉格光
栅的波长与位移具有很强的二次函数的关系。式（3）
也证明了这一点，波长的二次方与局部位移计的位移

成线性关系。多次循环加卸载的试验结果也证明了光

栅局部位移计的稳定性和可重复性。 

 
图 6 布拉格光纤光栅局部位移计标定试验结果  

Fig. 6 Calibration results of fiber Bragg grating sensor-based LDT 

2.2  弯曲元测试装置 

为了更好的对比分析光纤光栅局部位移计的精

度，本文在原有的三轴仪基础上加入了弯曲元测试系

统。弯曲元系统的原理图见图 7。从图中可以看出，
弯曲元系统包括两个弯曲元陶瓷片，信号发射器，信

号放大器以及示波器。信号发射器可以发射不同频率，

不同波长以及不同形状的波形。本文采用的正弦波形。

正弦波形的剪切波有发射器产生后通过土体到底土样

另一端，进而被接收器（图中弯曲元 B）接收。 

 
图 7 弯曲元原理图 

Fig. 7 Working principle of bender element system 

如图 8所示，两个弯曲元陶瓷片分别安置于三轴
腔内的底座和顶盖，其中一个用于发射信号，另一个

用于接收信号。两个弯曲元陶瓷片的尺寸均为长 12.7 
mm，宽 8 mm和厚 0.66 mm。为了降低信号噪音和防
止串扰现象，本文在制作弯曲元过程中在其涂上一层

导电银胶。通过连接的导线，用于发射信号的弯曲元

通过导线连接到信号发射器，用于接收的弯曲元连接

到信号放大器。信号发射器和信号放大器同时都连接

到示波器。通过示波器，可以同时得到发射的信号和

接收的信号。进而可以求得剪切波速度。剪切波速与



第 7期                     徐东升. 一种新型光纤光栅局部位移计在小应变测量中的应用 1333 

 

土体剪切模量之间的关系为 
2

mas sG vρ= ⋅   ，             (3) 
式中，ρ是土样的密度，vs是剪切波速，vs=∆l/∆t，∆l 
是剪切波传输的距离，也即两个弯曲元之间的距离，

∆t 剪切波的传输时间。 

 
图 8 改进的安装弯曲元后的三轴底座和顶盖 

Fig. 8 Photo of top cap and pedestal bottom with bender element  

sensors 

3  试验土样及程序 
3.1  试验土样 

试验土样为全风化的花岗岩土（CDG）。土的基
本物理参数按照英国规范[13-15]测得，液限 wL=31%，
塑限 wP=21%，塑性指数 Ip=10，比重 Gs=2.70，最大
干密度=1.84×103 kg/m3，最优含水率=13.5%。此外，
对土样的颗分试验得到土样中 13%的黏土，34%粉土，
49%的砂和 4%的颗粒。基于 USCS分类法，此类土归
类为粉砂。 
3.2  试验程序 

试验从土样的制备开始，制样大致分为土样预处

理，制备一定的含水率和压实制样 3个步骤。 
土样预处理包括将土样放在 104℃烤箱内烘干。

烘干后利用橡皮锤将大的颗粒分解成小颗粒，利用橡

皮锤的目的是防止颗粒破碎。用 2 mm筛将小颗粒筛
分，并收集 2 mm以下的颗粒混合好。将混合好的土
样的放在烤箱中进一步干燥。在烤箱中干燥 3 d后，
完全干燥的土样用于配备特定的含水率。本文是通过

自然干燥的办法配备 13.4%的含水率。首先将称量好
的土样放置于一个容器中，将大于 13.4%的含水率所
需要的蒸馏水混合在土样中，土样将在 20℃的恒温环
境中充分与蒸馏水混合直到达到所需要的含水率。制

备好的土样分 3层压实在直径 50 mm，高度 100 mm
的模具中。每一分层的密度控制在 1.75 mg/m3。 
当土样制备好了后，在土样的顶部和端部分别凿

一个 2 mm深的小孔用于弯曲元与土样更好的接触，
因此小孔位于顶部和底端的中央，且尺寸与弯曲元的

尺寸一致，均为 8 mm长，0.66 mm宽。制备好的土

样安置于三轴腔内，并用橡皮膜包好，并通过 O 型
圈密封。安装好土样和弯曲元后，开始固定光纤光栅

局部位移计。两个局部位移计垂直平行的安装在土样

的中部。安装好布拉格光栅局部位移计后，将蒸馏水

充满三轴腔内。待试样和所有的传感器安装完成后，

检测传感器的信号，并记录下初始读数。 
土体试样首先进行饱和，在本试验中饱和处理时

施加 45 kPa的反压和 50 kPa的围压。当 B值达到 99%
以上时认为土体已经完全饱和。饱和完成后，施加各

向等压固结，当固结度达到 95%时认为固结完成。固
结完成后开始剪切试验，本试验中控制剪切速率为

0.005 mm/min。 

4  试验结果及讨论 
本文试验目的是为了评估和验证光栅局部位移计

在三轴试验中的有效性以及准确性。因此，为了更好

的验证分析，本文进行了 3组不同围压的固结不排水
试验。每组试验中，弯曲元的结果也同步记录了。下

文首先分别讨论了弯曲元的结果和光栅局部位移计的

结果，然后进行了对比分析。 
4.1  弯曲元试验结果分析 

由前面的论述可知，弯曲元试验得到的结果是在

土体非常小应变的情况下，因此一般认为弯曲元得到

的剪切模量为土体的最大剪切模量。试验中为得到土

体最大剪切模量，在土体固结完成后，开始剪切之前

进行弯曲元试验。试验中使用的剪切波为正弦波，发

射波的频率为 3 kHz，振幅为 10Vpp。这些参数在不同

围压的试验中均保持一致。本文中使用的第一到达方

法确定剪切波的速度[10]。弯曲元的试验结果见图 9。 

图 9 弯曲元在不同等压固结压力下的试验结果 

Fig. 9 Transmitted and received signals by bender elements under 

different isotropic confining pressures 

从结果可看出，剪切波传输时间随着压力的增加
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而减小，由式（3）可知，最大剪切模量也是随着围
压的增加而增大。根据 Pennington等[16]和 Leong等[17]

的研究可知，弯曲元试验得到土体的最大剪切模量的

极小应变水平在 10-3%～10-4%，因此利用光栅局部位
移计可以测量在极小应变到微小应变的土体模量。 
4.2  光栅局部位移计试验结果 

光栅局部位移计的数据在剪切过程中通过光栅

采集仪实时记录。试验中，光栅局部位移计的读书和

外部位移的数值都同时记录。本文三轴试验的结果主

要通过广义剪应力 a rq σ σ′ ′= − 和平均有效主应力 

a r( 2 ) / 3p σ σ′ ′ ′= + 描述，其中 aσ ′和 rσ ′分别为轴向和径 
向的有效应力。与广义剪应力和平均有效主应力对应

的分别是剪应变 sε 和体积应变 vε ，分别定义为 

s a r
2 ( )
3

ε ε ε= −   ，          (4) 

v a r2ε ε ε= +   ，            (5) 
式中， aε ， rε 分别为轴向应变和径向应变。将体积应
变代到剪应变中，可以得到 

s a v
1
3

ε ε ε= −   。           (6) 

对于固结不排水试验，体应变为 0，因此泊松比
为 0.5。根据 2(1 )E Gν= + ⋅ 可得， 

a

1
3

qG δ
δε

=   。              (7) 

根据试验结果，剪应力与剪应变的结果见图 10。
3种不同围压 50，100，200 kPa下，光栅局部位移计
和外面土体位移计的结果对比列入图 10 中。从图中
结果可以看出，光栅局部位移计所测得的轴向应变明

显小于外部位移计所测得的结果。也就是说外部的位

移计所测量的结果偏大。其偏大原因可能是由于端部

效应和系统误差所引起[4]。 

图 10 不同围压下局部位移计和外部位移计测量得到的应力 

.应变曲线 

Fig. 10 Comparison of stress-strain relationships between deviator  

     stress and axial strain under different confining pressures  

.measured using LVDT and FBG-LDT 

为了更进一步研究在小应变情况下，土体剪切模

量随应变变化的曲线如图 11所示。从图中可以看出，

在同一应变情况下，模量随着围压的增加而增大。在

相同的围压下，土体剪切模量随着应变增大而减小。

其变化曲线与Mair在 1993年提出的曲线形状一样，
均为 S型曲线。在应变小于 0.01%阶段，土体的剪切
模量变化不是很明显。当应变大于 0.01%时，土体的
剪切模量随着应变的增大而显著减小。在小应变阶

段，由局部位移计得到的模量值明显大于端部位移计

所得到的模量值。但是当位移大于 0.1%后，局部位移
计和端部位移计所得到的模量差别较小。 

 

图 11 不同围压下局部位移计和外部位移计测量得到的剪切模 

量变化曲线 

Fig. 11 Variation of shear modulus with shear strain under  

     different confining pressures by external LVDT,  

internal FBG- LDT and bender elements  

为了进一步对比分析，弯曲元的试验结果也在图

11中。图中所示，假定弯曲元试验时的应变为最小应
变（如 0.0001%），弯曲元得到的数值均大于局部位移
计和端部位移计所得到的模量，但是其数值更接近于

局部位移计所得到的结果。 
为了更进一步验证利用光栅局部位移计所测得的

小应变模量的变化曲线，本文利用了均一化处理的方

法对比分析了本文的试验结果和文献中所得到的结

果。均一化方法采用了当前剪切模量除以初始的最大

剪切模量。本文均一化处理后小应变模量的变化曲线

以及对比文献中的曲线见图 12。从图中可以看出，本
文试验中得到的 G/G0 曲线与文献[18]中黏土[18]和粗 

 
图 12 对比本文试验和文献中得到的均一化剪切模量变化曲线 

Fig. 12 Comparison of normalized shear modulus degradation  

       curves obtained from present study and literature results  
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粒土[19]十分相似，在极小应变阶段，模量 G/G0 应变

变化不明显，当应变 0.001%后，模量 G/G0随应变的

增大而显著降低。对比发现，弯曲元测试的结果与局

部位移计结果有一定的不同，这种不同在颗粒土中表

现更为明显。本文中使用了光栅局部位移计，两者的

差距小于颗粒土中的结果，并且随着围压的增大，弯

曲元的结果与光栅局部位移计的差距逐步减小。因此，

本文试验验证了光栅局部位移计是一个很好的手段用

于测量土体的局部位移。 

5  结论与建议 
（1）布拉格光纤光栅传感器具有体积小，重量轻，

精度高，抗电磁干扰等一系列优点，因此，开发设计

的基于布拉格光纤光栅的局部位移能够很好的测量土

体的局部小应变，为土体力学参数的测试提供一种可

选的方法。 
（2）由于基于光纤光栅的局部位移计克服了外部

位移计存在的端部效应和系统误差，因此局部位移计

的试验结果能较真实的反应土体小应变情况下的模量

变化，可为岩土工程的设计和施工提供了更多的依据。 
（3）通过对比基于光纤光栅的局部位移计，弯曲

元及外部位移计的结果可以得到，本文的光纤光栅局

部位移计所得到的土体模量在微小应变处更接近弯曲

元所得到的最大剪切模量。归一化的模量 G/G0与应变

的非线性变化曲线也与文献中的结果十分相似。试验

结果进一步证明了基于光纤光栅的局部为一级能够有

效测量土体的局部小应变，可为土体测量提供更精确

的结果，其更多方面的应用值得更进一步的深入研究。 
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高应变率下预制单节理岩石 SHPB劈裂试验 
能量耗散分析 
李  淼，乔  兰，李庆文 

(北京科技大学土木与资源工程学院，北京 100083) 

摘  要：应用 SHPB试验装置研究预制单节理岩石的能量耗散关系。使用 SHPB试验系统，对高径比为 0.5的完整花岗
岩试样及预制单节理花岗岩试样进行高应变率下的冲击劈裂试验。在相同驱动气压下，改变加载方向与节理间的夹角，

完成高应变率相同入射能下的冲击劈裂试验。对 SHPB 系统中的入射能、反射能、透射能及试样吸收能的时程变化规
律进行了分析；从能量角度出发，分析冲击荷载作用下单节理岩石的能量耗散规律及其各向异性特征。结果表明：高

应变率下，完整花岗岩试样在冲击劈裂试验中的吸收能随平均应变率增加而增加，表现出显著的应变率相关性；预制

单节理岩石与加载方向之间夹角对破坏模式的影响明显，节理试样产生 3 种破坏模式：①穿越节理面的劈裂破坏；②
沿节理岩石层面的滑移破坏；③劈裂与滑移破坏共同作用下的破坏。在入射能基本相同，入射时间较长时节理岩石试

样吸收能较入射时间较短时的吸收能大。动态劈裂试验中，节理试样的吸收能随节理角度变化（0°～90°）近似呈 U
型。研究成果可为节理岩石动态力学性能研究提供参考。 
关键词：SHPB；冲击劈裂试验；单节理岩石；能量耗散；各向异性 
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作者简介：李  淼(1988– )，男，博士研究生，主要从事岩石动力学方面的研究。E-mail: lomotoy@163.com。 

Energy dissipation of rock specimens under high strain rate with               
single joint in SHPB tensile tests 

LI Miao, QIAO Lan, LI Qing-wen 
(School of Civil and Resource Engineering, University of Science and Technology Beijing, Beijing 100083, China) 

Abstract: The energy dissipation in single jointed rocks under high strain rate is investigated by the split-Hopkinson pressure 

bar (SHPB) technique. The dynamic split tensile tests on both intact granite specimens and man-made single jointed granite 

specimens with a thickness-diameter ratio of 0.5 are carried out. The compressive analysis on the temporal responses of incident 

energy, reflection energy, transmission energy and absorbed energy stored in the rock specimens is performed. The anisotropy 

characteristics of energy dissipation of the jointed rock are discussed based on the analysis of energy distribution. The results 

show that the absorbed energy of rock specimens in SHPB tests increases with the increment of strain rate. The fracture modes 

of jointed granite with different angles are different from each other. There are three kinds of fracture modes: sliding failure 

along the joint, combination of splitting failure and slide failure, and splitting failure. When the incident energy stays constant, 

the absorbed energy with shorter incident time is less than that with longer incident time. The distribution of absorbed energy 

corresponding to the joint angle within range of [0, 90°] is found to be quite similar with the shape of letter “U”, which further 

proves the anisotropic characteristics of the single jointed rock in the dynamic split tensile tests. The research results can 

provide references for the dynamic tensile mechanical properties of jointed rock. 

Key words: SHPB; dynamic split tensile test; single jointed rock; energy dissipation; anisotropy 

0  引    言 
岩体含有不同性质的结构面，常表现为节理、层

理、片理等。由于现场原位试验的困难性，进行必要

的实验室岩体模拟试验，获得节理岩体的力学参数十

分重要。隧道及地下工程等岩体的掘进开采多采用钻

爆法施工，研究节理岩石在冲击荷载作用下的破坏形

态及波形传播特性，是爆破作业中亟待解决的问题。 
众多学者进行了大量节理岩体的静力学试验，在
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节理岩体强度理论、破坏机理等方面都作了许多有益

的工作[1-3]。然而，对节理岩体在冲击荷载条件下的研

究还十分匮乏。 
李地元等[4]基于 SHPB 试验，对具有较弱层理效

应的层状砂岩进行了动态拉压力学特性研究，并研究

了其吸能特性。赵毅鑫等[5]对不同应变率、不同层理

倾角下的煤样 SHPB试验结果进行分析，发现倾角对
煤样的动态拉伸特性及破坏模式具有重要影响。刘红

岩等[6-7]、邓正定等[8]采用相似材料模型试验对不同节

理状态下的岩体动态强度及破坏模式进行了 SHPB试
验研究，节理岩体动态破坏模式及强度与节理构造形

态密切相关，在此基础上提出了节理岩体单轴压缩动

态损伤本构模型。 
关于节理岩体的动态力学特性研究分为两方面：

一是不连续岩体，一是不同材料连续层状岩体。研究

主要集中于节理岩体内应力波传播特性研究[9-11]。围

绕节理类型、节理密度、节理自身力学特性以及不同

波形特性的应力波对应力波传播规律及能量传递规律

的影响分析。 
翻阅相关资料[12]，并未对节理岩体破坏情况下，

节理岩体的能量传播规律进行分析。 
本文利用 SHPB试验系统，对节理本身进行控制，

制备具有相同节理密度（单节理）相同力学特性（同

种填充材料），对预制单节理岩样进行动态劈裂拉伸试

验。在分析研究节理岩样破坏特性的基础上，从能量

的观点出发，分析在相同入射能不同节理角度下，动

态劈裂拉伸试验过程中的能量耗散规律，得到了一些

有益的结论。 

1  岩石冲击试验及结果 
1.1  SHPB系统原理 

SHPB 系统简图如图 1 所示。为减小弥散效应，
拉长加载波的上升沿和滤除高频波对试验造成的影

响，在撞击杆与入射杆中间加入 1 cm×1 cm黄铜片实
现波形整形。通过入射杆和透射杆上的应变片，

SDY2107B 型超动态应变仪超动态应变仪和计算机，
采集超动态应变波数据，获得入射、反射和透射应变

波。在 SHPB试验中，撞击杆以一定速度撞击输入杆，
由输入杆上的应变片测得在输入杆上产生的入射脉冲

iε 。当输入脉冲到达岩石试样时，岩样在该应力脉冲
作用下发生变形，并在输入杆中产生一个往回的反射

脉冲 rε ，由输入杆上的应变片测得，在输出杆内产生
一个向前的透射脉冲 tε ，由输出杆上的应变片测得。 
冲击劈裂试验的方法借鉴了静载巴西圆盘试验[13]，

利用 SHPB装置进行圆盘冲击劈裂试验时，加载方式

如图 1所示[14]。将试件两端应力的平均值视为试件内

的应力[5]。三波公式变为 

s i r t( ) [ ( ) ( ) ( )]
2π

AEt t t t
Dh

σ ε ε ε= + + ，    (1)
 

o
s i r t( ) [ ( ) ( ) ( )]ct t t t

D
ε ε ε ε= − −&  ，     (2) 

o
s i r t0
( ) [ ( ) ( ) ( )]d

tct t t t t
D

ε ε ε ε= − −∫   。  (3) 

应用三波公式可以导出试样在对应某一加载率下

的应力时间关系曲线。 
式中，A 为入射杆、透射杆横截面面积，E 为入

射杆及透射杆材料弹模， iε ， rε 和 tε 为输入杆和输出
杆上测得的入射波、反射波和透射波信号；c0为弹性

压缩波的波速； iε (t)， rε (t)、 tε (t)分别为试件中的入
射、反射和透射应变脉冲；D，h为试样的直径、厚度。 

图 1 SHPB冲击劈裂加载示意图 

Fig. 1 Schematic of SHPB 

1.2  SHPB动态劈裂试验试样制备及试验设计 

试验岩样取自西鞍山铁矿地区，取样孔为 ZKB8，
岩芯直径 70 mm，岩性为花岗岩，埋深为 800～1000 
m。部分岩芯经过钻取、切削、打磨等步骤加工为直
径 50 mm，高度 25 mm的完整岩样（图 2（a））。为
保证制取节理试样的一致性，首先将岩芯切割为对称

的两半，再使用调制的石膏将两半圆盘胶结黏合，经

过钻取、切削、打磨等步骤加工为模拟节理岩体的试

验岩样（图 2（b））。岩样圆柱面表面无大于 0.025 mm
划痕，端面平整度小于 0.25 mm和最大允许倾角小于
0.25°。 

  

(a) 

 
(b) 

图 2 完整岩样及预制节理岩样 

Fig. 2 Intact and jointed rock specimens 
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制作完成完整试样 18块，预制单节理试样 30块。
完整岩样分为 6组，每组 3块。分别进行气压为 0.1，
0.2，0.3，0.35，0.4，0.45 MPa 下的 SHPB巴西圆盘
试验。在完整岩样冲击试验基础上确定节理岩样均在

0.2 MPa 气压下进行 SHPB冲击劈裂试验，加载示意
图如图 3 所示。试验中，岩样节理与加载方向夹角 θ
为 0°，30°，45°，60°，90°。 

 

图 3 节理岩样 SHPB冲击劈裂加载示意图 

Fig. 3 Schematic of disk specimen for Brazil tests in a SHPB  

system 

需要指出的是：节理的初识刚度是影响能量传递

的重要因素，随着节理的初始刚度的增加，节理的透

射能量会增加[15]。笔者选用石膏作为填充物，研究含

充填物的节理岩石中能量传递的规律研究。在控制岩

样石膏体厚度相同且很小，试样的初始刚度相同，可

作为单一变量研究问题。在研究含充填单节理的角度

对能量吸收的影响时，未将节理吸收能单独考虑。  

2  试验过程中能量分析 
SHPB 试验基于一维弹性应力波理论及均匀性假

设，应力波 ( )tσ 所携带的能量由式子（1）～（3）得
到[16-17]从开始加载到卸载过程中入射波、反射波和透

射波所携带的能量分别为 iW ， rW ， tW ，试样破碎能
耗为 aW ，试样的吸收能为 aaW 。 

由于 SHPB试验为动力学试验，所以岩石试件不
可避免的产生动能。岩石破坏后，碎块飞出，伴随着

动能的转化。根据 Zhang等[18]的研究，关于岩石试样

SHPB 试验碎块动能的花岗岩试样动态破坏过程的能
量分析研究结果，动能Wk占吸收能 Wa比例： 

0k

a

(0.69 0.22)
100
vW

W
+

=  。       (4)
 

计算得到的值大部分在 10%以内，试件的动能在
试件吸收的能量中只占很小一部分。在高速冲击荷载

作用下，断裂损伤能为岩石动态破坏过程中吸收能量

的主要部分。因此冲击气压较大时，可以忽略试样冲

击后的动能[18]，计算试样的破碎能耗 a aaW W= 。 
2 2

0 0
( )d ( )d

t tAcW t t AEc t t
E

σ ε= =∫ ∫  ， (5)
 

2
i i0

( )d
t

W AEc t tε= ∫   ，            (6)
 

2
r r0

( )d
t

W AEc t tε= ∫   ，.           (7)
 

2
t t0

( )d
t

W AEc t tε= ∫   。            (8) 

式中，A为输入杆与输出杆的横截面面积，E为输入
杆与输出杆的弹性模量， c为应力波在杆件中的传播
速度。 
由于弹性应力波动过程为一个等温过程，与外部

没有热交换，且本文试验条件下试件两端部与压杆的

摩擦作用可忽略[19]，因此，根据热力学第一定律，岩

样应力波动过程中能量满足： 
a i r tW W W W= − −   。          (9) 

3  试验结果与分析 
3.1  完整岩样试验结果与分析 

由 SHPB 冲击劈裂试验获得的时间波形曲线（图
4）及能量耗散计算公式，可以得到完整试样试验中的
入射能、反射能和透射能及试样吸收能。由式（5）～
（9）计算得到典型的能量时间曲线如图 5所示。 

 

图 4 动态冲击应变时程曲线 

Fig. 4 Strain waveforms of incident and transmitted bars 

从图 5可以看出，在完整岩石试样 SHPB冲击劈
裂试验开始阶段，入射能、反射能和吸收能均随时间

增加而增加，到达某一时刻后能量均几乎保持恒定；

透射能随时间增加变化不明显，但仍呈缓慢上升趋势。

由于试件的圆柱面与入射杆和反射杆的接触面很小，

反射能相较于透射能较大。当入射能到达入射杆与试

件接触端面时，大部分能量反射回入射杆；而经过圆

盘试样的能量，大部分被试件吸收，只有很小一部分

传递到透射杆中形成透射能。 
通过控制加载气压来获得不同加载率。取完整岩

石试样冲击劈裂试验破坏的最低气压（0.20 MPa）为
预制单节理岩石试样冲击试验的统一气压。 
定义吸收能系数（Energy absorption coefficient）

为 η， 

a i/W Wη =   。             (10) 

式中，Wa，Wi分别为岩石破碎耗能和入射能。计算获
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图 5 完整岩石不同冲击速度下的能量时程曲线 

Fig. 5 Energy-time curves of sandstone specimens in SHPB tensile tests with different loading rates 

得完整岩石在不同加载速率下的吸收能系数如表 1所
示。 

不同加载气压下的完整试样试验表明（表 1）：试
件的入射能及吸收能随加载气压的增大而增大；试件

的吸能系数呈现先增大再减小并趋于平稳的趋势。 
表 1 不同冲击速度完整岩石入射能吸收能关系表

[20]
 

Table 1 Relationship between incident and absorbed energies  

.under different loading rates[20] 

加载气压/MPa 0.1 0.2 0.3 0.35 0.4 0.45 

入射能/J 113 283 1401 1602 1794 1994 

吸收能/J 9 101 405 477 527 587 

η 0.08 0.36 0.28 0.30 0.29 0.29 

分析完整试样宏观破坏裂纹及主破裂面的类型与

应变率之间的关系。如图 5所示，完整试样随应变率
的增加破坏模式并未改变，仍为劈裂破坏。随着加载

速率的增加，试样与输入杆、输出杆接触部位的破裂

程度也随之增加，岩石试样在冲击荷载下破坏更加破

碎。随着加载速率的增加，圆盘试样仍满足中心开裂，

然而由于加载速率增大，试样与杆件接触部位产生部

分压裂破坏，且破坏范围随加载速率的增大而增大。 
随加载速率的增大，观测到试验中试样破坏范围

越大（图 6），表明岩石破坏所需的耗散能量增大；随
着加载速率的不断升高，入射能增大，而透射能及反

射能也随之增大，以此确定的吸能系数并不一定随加

载速率的增高而增大。 
表 1显示，在加载气压为 0.3～0.45 MPa范围时，

能量吸收率稳定在 0.28～0.3 之间。吸能系数呈现先
增大后减小并在一定范围内保持基本恒定的趋势。 

 

图 6 完整岩石破坏模式 

Fig. 6 Failure modes of intact rock samples 

笔者认为，在极低加载速率下，岩石试件不发生

破坏，此时试件吸能系数趋近于 0，随着加载速率的
增大，岩石产生破坏，吸能系数逐渐增大；当入射能

增大到一定程度后，试件的吸收能增加比例小于透射

能与反射能之和，试件吸能系数逐渐减小；吸能系数

在一定加载速率范围内几乎保持恒定，这是由于该加

载速率范围内吸收能增加比例与入射能增加比例几乎

相同。当加载速率进一步提高时，温度等相关影响因

素作用变大，相关原理需要进一步探究。 
3.2  节理岩样试验结果与分析 

花岗岩结构致密，试验过程中，采用高速摄像仪

进行了连续拍照记录，记录了完整岩样及节理试样的

破坏模式（图 7）。试验获得的各节理角度下岩样的破
坏情况如图 8所示。将高速摄影拍摄图片与图 8中预
制节理岩石的破坏模式对比发现：尽管岩体受到冲击

气压几乎相等，但由于夹角θ 不一样，其破坏的特征，
破坏的方式也不相同。 
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图 7 高速摄影下节理岩石破坏模式 

Fig. 7 Failures mode of single jointed rock samples with high  

speed camera 

 

图 8 节理角度 0°，30°，45°，60°，90°岩石破坏模式 

Fig. 8 Failure modes of single jointed rock samples with different  

joint angles 

节理岩石的破坏形式与夹角θ 有关（图 7，8），
节理角度为 0°时，法向（铅直向）为拉应力，试件
的破坏最有可能呈现沿节理法向拉裂，岩石试样的强

度主要取决于节理的黏结强度，预制节理拉伸强度很

小，沿节理的法向拉裂破坏的吸收能较小。由图 8可
知，节理角度为 0°时，试样同时产生平行于节理的
劈裂破坏，使得试样的能量吸收率变大（表 2）。在冲
击破坏过程中，花岗岩材料特性也发挥了一定作用，

岩样的力学特性由节理及花岗岩材料本身的特性共同

决定。节理岩石在夹角为 45°，60°时，节理岩石的
力学特性由花岗岩本身材料特性及黏接面特性共同决

定，表现为劈裂破坏与顺节理面剪切破坏相组合的模

式；节理角度为 30°时，节理面的破坏极其光滑，沿
节理面错开，未产生劈裂破坏形态，节理岩石试样力

学特性由石膏与岩石之间的连接剪切破坏决定，岩石

表现为沿节理面的滑动破坏。节理角度为 90°时，材
料的力学特性仅由花岗岩材料本身的特性决定，破坏

表现为劈裂破坏，与完整岩样破坏模式相似。 
表 2 节理角度与能量关系表 

Table 2 Relationship between joint angle and energy 

节理角度/(°) 完整 0 30 45 60 90 

入射能/J 283 299 289 282 295 294 

吸收能/J 101 79 51 59 78 102 

η 0.36 0.26 0.18 0.21 0.26 0.35 

节理角度为 0°，90°时，试样与杆件接触的部
位产生了压裂破坏，破坏范围较大，满足中心起裂的

巴西圆盘试验假设；岩石在夹角为 30°，45°，60°
时，试样与杆件接触的部位几乎未产生压裂破坏，不

满足中心起裂的巴西圆盘试验假设。 
根据式（5）～（9）及试验获得的应变时程曲线，

计算获得各个节理角度下，岩石试样的 SHPB冲击劈
裂试验能量变化时程曲线如图 9所示。 

 

图 9 不同节理角度下能量时程曲线 

Fig. 9 Energy-time curves of jointed specimens with different angles in SHPB tensile tests (striker bar of 400 mm) 
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在开始阶段，入射能随时间逐渐升高，能量随时

间增长较慢，到达一定时间（75 μs）后，入射能急剧
上升，入射能达到一定量值后，保持平稳；反射能与

入射能有相似的变化规律；透射能在试验中随时间变

化不大，基本保持平稳。计算获得的吸收能，从 0时
刻开始即平稳增长，最终达到一定量值后保持恒定。 

由式（10）计算得到的各节理角度下的吸收能系
数如表 2所示。 
结合岩石试样的破坏形态分析，表 2说明：岩石

在节理角度为 0°时能量吸收率较大，但小于完整岩
石的能量吸收率，此时，试样既产生节理处的拉裂破

坏又产生非节理处的劈裂破坏，由于节理强度较弱，

拉裂破坏产生的能量消耗较小，沿节理的法向拉裂破

坏的吸收能较完整试样能量吸收率较小；在节理角度

为 30°时能量吸收率最小，由于此时产生的是沿节理
面的剪切滑移破坏，节理强度较弱，破坏产生的能量

消耗较小，此时试样能量吸收率最小；在节理角度为

45°，60°时能量吸收率居中，此时试样既产生沿节
理的滑移破坏又产生部分劈裂破坏，由于节理强度较

小，劈裂破坏不充分，该节理角度下，能量吸收率居

中；在节理角度为 90°时能量吸收率最大，此时岩石
劈裂破坏，与完整岩石试样破坏类型相似，因此该节

理角度下岩样的能量吸收率接近完整岩石的能量吸收

率。能量吸收率随节理角度的变化曲线近似呈U型（图
12）。 

为研究波形中入射时间对能量吸收的影响。增加

一组在输入能量相同情况下，不同入射时间对能量吸

收影响试验。 
根据 SHPB系统原理，当子弹被空气炮加速后以

一定的速度撞击入射杆后，在子弹和入射杆的接触面

上产生一维压缩应力波以相同的速度向两边传播。一

维压缩应力波传播至子弹自由面时反射成为拉伸应力

波，当此拉伸应力波传播至子弹和入射杆的接触面时，

子弹与入射杆分离，与此同时，入射杆中即产生一个

波长为 2倍子弹长度的矩形压缩脉冲（入射波），此压
缩脉冲的大小与子弹的速度成正比，当子弹的长度和

撞击速度变化时，入射杆中便会形成不同波长和大小

的矩形压缩脉冲。为实现不同入射时间相同入射能量

的输入条件，可通过改变子弹长度实现入射时间的减

小。 
为实现不同入射时间相同入射能量的输入条件，

通过增大或减小子弹长度实现入射时间的增大或减小

（图 10）。 
补充试验中，将子弹长度由400 mm变为250 mm。

对完整岩石试验表明，子弹长度 250 mm，加载气压
为 0.25 MPa时，输入能量约为 295 J。在此情况下研
究不同入射时间下，对能量吸收规律的影响（节理岩

石试样在不同入射时间下破坏模式相同，在此不作赘

述）。 

图 10 不同子弹长度动态冲击应变时程曲线示意图 

Fig. 10 Strain waveforms of incident and transmitted bars with  

different lengths of striker bar 

根据式（5）～（9）及试验获得的应变时程曲线，
子弹长度为 250 mm时，计算获得各个节理角度下，
岩石试样的 SHPB冲击劈裂试验能量变化时程曲线如
图 11所示。 
与子弹长度为 400 mm相比，能量时程变化曲线

趋势相近。在开始阶段，入射能随时间逐渐升高，能

量随时间增长较慢，到达一定时间（45 μs）后，入射
能急剧上升，入射能达到一定量值后，保持平稳；反

射能与入射能有相似的变化规律；透射能在试验中随

时间变化不大，基本保持平稳。计算获得的吸收能，

从 0时刻开始平稳增长，最终达到一定量值后同样保
持恒定。 
子弹长度为 250 mm时，计算获得各节理角度下

的吸收能系数如表 3所示。由表 3、图 12可知，冲击
荷载作用下，节理岩石的能量吸收率随节理角度变化

而改变。能量吸收率随节理角度的变化曲线与子弹长

度为 400 mm时相似，近似呈 U型。 
表 3 子弹长度 250 mm时节理角度及能量关系表 

Table 3 Relationship between joint angle and energy (striker bar of  

.250 mm) 

节理角度/(°) 完整 0 30 45 60 90 

入射能/J 289 312 297 295 302 277 

吸收能/J 91 78 51 54 72 80 

η 0.31 0.25 0.16 0.18 0.24 0.29 

由于加载时间变小，岩石试样变形破坏的时间变

短，试样没有充分的时间产生破坏，破坏程度相对变

小，试样吸收能相对较小。即当入射时间变小时，试

样的能量吸收率相对变小。 
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图 11 子弹长 250 mm时不同节理角度下能量时程曲线 

Fig. 11 Energy-time curves of jointed specimens with different angles in SHPB tensile tests (striker bar of 250 mm) 

图 12 不同节理角度下能量吸收率变化曲线 

Fig. 12 Energy absorption coefficients with different joint angles 

4  结论与建议 
通过对完整花岗岩试验及预制单节理花岗岩试样

的 SHPB冲击劈裂试验，分析了节理岩样在高应变率
冲击荷载作用下的破坏模式，从能量角度出发，通过

分析完整岩石试样及单节理岩石试样的试验数据，得

到以下结论： 
（1）节理岩石在高应变率冲击荷载作用下，节理

面倾角的改变使预制单节理试样主要产生 3种类型的
破坏模式：①穿越节理面的劈裂破坏（0°，90°）；
②沿节理岩石层面的滑移破坏（30°）；③劈裂与滑移
破坏共同作用下的破坏（45°，60°）。预制节理岩石
倾角对破坏模式的影响非常明显。     
（2）节理岩石在高应变率冲击荷载作用下，当入

射能基本相同入射时间相同的时，节理岩石的吸收能

随节理角度的增加（0°～90°）而改变，表现出单节
理岩石的各向异性。单节理岩石的吸收能系数随节理

角度的增加而呈 U型变化。 

（3）节理岩石在高应变率冲击荷载作用下，入射
能基本相同的情况时，入射时间较大时岩石试样吸收

能较入射时间较小时节理岩石的吸收能大。随节理角

度的增加（0°～90°），不同入射时间下，单节理岩
石的吸收能系数随节理角度的增加仍呈 U型变化。 
值得指出的是，由于本文使用的是预制充填单节

理岩石试样研究节理倾角对岩石破坏模式及波形特性

进行分析。未对不同节理类型岩体及自然条件下具有

层状结构的岩体进行研究，使得研究结果有一定的局

限性。在后续试验及研究中需要进一步研究。 

参考文献： 

[1] JAEGER J C. Shear failure of anisotropic rock[J]. Geological 

Magazine, 1960, 97(1): 65–72. 

[2] WOROTNICKI G. CSIRO triaxial stress measurement 

cell[C]// Rock Testing and Site Characterization. Oxford, 

1993: 329–334. 

[3] TALESNICK M L, RINGEL M. Completing the hollow 

cylinder methodology for testing of transversely isotropic 

rocks: torsion testing[J]. International Journal of Rock 

Mechanics and Mining Sciences, 1999, 36(5): 627–639.  

[4] 李地元, 邱加冬, 李夕兵. 冲击载荷作用下层状砂岩动态

拉压力学特性研究[J]. 岩石力学与工程学报, 2015, 34(10): 

2091– 2097. (LI Di-yuan, QIU Jia-dong, LI Xi-bing. 

Experimental study on dynamic tensile and compressive 

properties of bedding sandstone under impact loading[J]. 

Chinese Journal of Rock Mechanics and Engineering, 2015, 



第 7期                    李  淼，等. 高应变率下预制单节理岩石 SHPB劈裂试验能量耗散分析 1343 

 

34(10): 2091–2097. (in Chinese)) 

[5] 赵毅鑫, 肖  汉, 黄亚琼. 霍普金森杆冲击加载煤样巴西

圆盘劈裂试验研究[J]. 煤炭学报, 2014, 39(2): 286–291. 

(ZHAO Yi-xin, XIAO Han, HUANG Ya-qiong. Dynamic 

split tensile test of Brazilian disc of coal with split Hopkinson 

pressure bar loading[J]. Journal of China Coal Society. 2014, 

39(2): 286–291. (in Chinese)) 

[6] 刘红岩, 黄妤诗, 李楷兵, 等. 预制节理岩体试件强度及破

坏模式的试验研究[J]. 岩土力学, 2015, 34(5): 1368–1374. 

(LIU Hong-yan, HUANG Yu-shi, LI Kai-bing et al. Test 

study of strength and failure mode of pre-existing jointed 

rock mass[J]. Rock and Soil Mechanics, 2015, 34(5): 1368–

1374. (in Chinese)) 

[7] 刘红岩, 王新生, 张力民, 等. 非贯通节理岩体单轴压缩动

态损伤本构模型[J]. 岩土工程学报, 2016, 38(3): 426–436. 

(LIU Hong-yan, WANG Xin-sheng, ZAHNG Li-min et al. A 

dynamic damage constitutive model for rock mass with 

non-persistent joints under uniaxial compression[J]. Chinese 

Journal of Geotechnical Engineering, 2016, 38(3): 426–436. 

(in Chinese)) 

[8] 邓正定, 王  桢, 刘红岩. 基于复合损伤的节理岩体动态

本构模型研究[J]. 岩土力学, 2015, 36(5): 1368–1374. 

(DENG Zheng-ding, WANG Zhen, LIU Hong-yan. Dynamic 

constitutive model of jointed rock mass based on the theory 

of composite damage[J]. Rock and Soil Mechanics, 2015, 

36(5): 1368–1374. (in Chinese)) 

[9] LI J C, LI H B, ZHAO J. An improved equivalent viscoelastic 

medium method for wave propagation across layered rock 

masses[J]. International Journal of Rock Mechanics and 

Mining Sciences, 2015, 73: 62–69. 

[10] ZHAO G F. Modeling stress wave propagation in rocks by 

distinct lattice spring model[J]. Journal of Rock Mechanics 

and Geotechnical Engineering, 2014, 6(4): 348–355. 

[11] 饶  宇, 赵  根, 吴新霞, 等. 应力波入射黏弹性节理的

传播特性研究[J]. 岩土工程学报, 2016, 38(12): 2237–

2245. (RAO Yu, ZHAO Gen, WU Xin-xia, et al. Propagation 

characteristics of stress waves across viscoelastic joints[J]. 

Chinese Journal of Geotechnical Engineering, 2016, 38(12): 

2237–2245. (in Chinese)) 

[12] WU B B, WEI Y, XIA K W. An experimental study of 

dynamic tensile failure of rocks subjected to hydrostatic 

confinement[J]. Rock Mechanics Rock Engineering, 2016, 

49(10): 3855–3864. 

[13] 宫凤强, 李夕兵, ZHAO J. 巴西圆盘劈裂试验中拉伸模量

的解析算法[J]. 岩石力学与工程学报, 2010, 29(5): 881–

891. (GONG Feng-qiang, LI Xi-bing, ZHAO J. Analytical 

algorithm to estimate tensile modulus in brazilian disk 

splitting tests[J]. Chinese Journal of Rock Mechanics and 

Engineering, 2010, 29(5): 881–891. (in Chinese)) 

[14] 李夕兵. 岩石动力学基础与应用[M], 北京:科学出版社, 

2014. (LI Xi-bing. Rock dynamics fundamentals and 

applications[M]. Beijing: Science Press, 2014. (in Chinese)) 

[15] 刘婷婷, 李建春, 李海波, 等. 应力波通过非线性平行节

理的能量分析[J]. 岩石力学与工程学报, 2013, 32(8): 1610

–1617. (LIU Ting-ting, LI Jian-chun, LI Hai-bo, et al. Tao 

Jun-lin. Energy analysis of stress wave propagation across 

parallel nonlinear joints[J]. Chinese Journal of Rock 

Mechanics and Engineering, 2013, 32(8): 1610–1617. (in 

Chinese)) 

[16] KOLSKY. An investigation of the mechanical properties of 

materials at very high rates of loading[J]. Proceedings of the 

Physical Society (Section B), 1949, 62(11): 676–700. 

[17] LUNBERG B. A split Hopkinson bar study of energy 

absorption in dynamic rock fragmentation[J]. International 

Journal of Rock Mechanics and Mining Science & 

Geomechanics Abstracts, 1976, 13(6): 187–197. 

[18] ZHANG Z X, KOU S Q, JIANG L G, et al. Effects of loading 

rate on rock fracture: fracture characteristics and energy 

partitioning[J]. International Journal of Rock Mechanics and 

Mining Sciences, 2000, 37(5): 745–762. 

[19] 陶俊林. SHPB 试验技术若干问题研究[D]. 锦阳: 中国工

程物理研究院, 2005. (TAO Jun-lin. An investigation on 

some issues of SHPB technique[D]. Mianyang: China 

Academy of Engineering Physics 2005. (in Chinese)) 

[20] 谢和平, 彭瑞东, 鞠  杨, 等. 岩石破坏的能量分析初探

[J]. 岩石力学与工程学报, 2005, 24(15): 2603–2608. (XIE 

He-ping, PENG Rui-dong, JU Yang, et al. On energy analysis 

of rock failure[J]. Chinese Journal of Rock Mechanics and 

Engineering, 2005, 24(15): 2603–2608. (in Chinese))

 



第 39卷  第 7期                   岩   土   工   程   学   报                  Vol.39  No.7 
2017年    .7月                       Chinese Journal of Geotechnical Engineering                       July  2017 

沉积相和深度对第四纪土动剪切模量和阻尼比的影响 
陈国兴
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3. 江苏省地震局，江苏 南京 210014) 

摘  要：依据苏州第四纪地层特点，使用 GCTS循环三轴试验仪对取自典型钻孔剖面 100 m以浅的 40个原状土样进行
了剪应变 10-5～10-2量级的动剪切模量和阻尼比试验，研究了土的沉积环境、深度和土类对土体的规准化动剪切模量比

G/Gmax和阻尼比 λ的影响。当剪应变 γ <1×10-4时，G/Gmax折减很小，土体处于非线性弹性状态。沉积相、土层深度和

土类对苏州第四纪地层土的 G/Gmax，λ 与 γ 关系曲线的影响有明显差异。相同沉积相的同类土，土层深度越深，G/Gmax

随 γ 增长而衰退越慢，λ 越小；深度相近的同类土，滨海相土比河泛相土具有更为明显的非线性，而滨海相土的λ 略
高于河泛相土。沉积相相同、深度相近时，粉砂、粉质黏土、黏土的 G/Gmax随 γ 增长而衰退的速率依次减慢；应变水
平相同时，粉砂的λ 最小，粉质黏土的次之，黏土的最大。 
关键词：第四纪地层；动剪切模量比；阻尼比；沉积相；土层深度；土类 
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gxc6307@163.com。 

Influence of sedimentary facies and depth on normalized dynamic shear         
modulus and damping ratio of quaternary soils 

CHEN Guo-xing1, 2, BU Yi-fan1, 2, ZHOU Zheng-long1, 2, ZHANG Shu-han1, 2, XU Han-gang3, 2 
(1. Institute of Geotechnical Engineering, Nanjing Tech University, Nanjing 210009, China; 2. Civil Engineering and Earthquake Disaster 

Prevention Center of Jiangsu Province, Nanjing 210009, China; 3. Earthquake Administration of Jiangsu Province, Nanjing 210014, China) 

Abstract: To contribute to a better fundamental understanding of the deformation behavior for Suzhou quaternary sedimentary 

soils, using GCTS cylinder apparatus cyclic loading testing system, a total of 40 cyclic triaxial tests are performed on various 

kinds of undisturbed soils at depth less than 100 m corresponding to a wide strain range in the order of 10-5 to 10-2. It is revealed 

that the variation characteristics of the normalized dynamic shear modulus (G/Gmax) and damping ratio (λ) with the increasing 

shear strain (γ) are strongly influenced by the sedimentary facies, depths and types of soils. The reduction of G/Gmax with the 

increasing values of  γ when γ ＜10-4 is small, and the soils show nonlinear elasticity. Under the identical conditions, the test 

results demonstrate that the increasing depth shifts the values of G/Gmax and the relationship between λ and γ. Moreover, the 

sediments of flooded plain facies are more linear and have slightly smaller values of λ with the increasing values of γ than the 

sediments of littoral facies. Under the same sedimentary facies and similar depth, the reduction rates of G/Gmax with the 

increasing values of γ for silty sand, silty clay and clay have a descending order, and the values of λ under the same γ for silty 

sand, silty clay and clay increase successively. 

Key words: quaternary sedimentary soil; normalized dynamic shear modulus; damping ratio; sedimentary facies; soil depth; 

soil type 

0  引    言 
大量震害调查、统计资料表明，人身伤亡和经济

损失主要由建（构）筑物等工程结构的破坏、倒塌所

引起的，而工程结构的破坏、倒塌主要由强地震动作

用直接或所引起的低级破坏间接造成的。土质条件对

震害影响很大，例如 1967年加拉加斯地震中，该市土

层厚度自南至北由 0变化到 300 m，室内房屋高度由
平房变化到十四层或更高的楼房，而倒塌最多的是建

造在 160～300 m土层上的房屋。又如在 1985年墨西
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哥地震中，墨西哥城尽管远离震中，但市内高层建筑

严重破坏，全部倒塌的房屋达 400多栋，是远震时深
厚软土层上高层建筑严重破坏的典型实例。 
苏州位于下扬子断块内，下扬子断块西北以淮阴

—响水断裂、郯城—庐江断裂带为界，与徐淮断块、

鲁苏断褶带、秦岭—大别山断褶带相接，东南以江山

—绍兴断裂为界与华南断褶系相邻[1-4]。 
土的动剪切模量比和阻尼比是重大工程场地地震

效应分析不可缺少的基础性资料，也是土层地震反应

分析结果是否合理、可信的前提条件。过去许多学者

对不同地区土的动剪切模量比和阻尼比进行了试验研

究[5-10]，分析了土的类型、结构特性、围压、循环加

载模式等因素对动剪切模量和阻尼比的影响；但是对

于同一钻孔的完整第四纪地层中沉积相的影响却很少

有研究[11]。陈国兴等曾使用共振柱或动三轴试验仪对

苏南地区沉积土的动剪切模量比和阻尼比与动剪应变

的关系进行了试验研究[11-14]，但是由于试验仪器的限

制，常规的共振柱仪只能进行剪应变 γ =5×10-6 ～

3×10-4 范围的试验，常规的动三轴试验仪只能

γ =1×10-4～2×10-2范围的试验，两者只有很小的应

变区间是重叠的，其试验结果也很难衔接成一条拟合

曲线，因此很难对剪切模量、阻尼比进行宽应变范围

的研究。近期，南京工业大学引进美国 GCTS循环试
验仪，该仪器使用先进传感器，可对 10-5～10-2 量级

的应变范围进行高精度控制，为宽应变范围的剪切模

量和阻尼比试验研究创造了条件。本文对苏州典型钻

孔第四纪地层土的深度、沉积相及土类对动剪切模量

比和阻尼比的影响进行了详细的试验研究，期望为重

大工程场地地震效应分析提供可信的基础性资料。 

1  试验仪器, 土样与方法 
1.1  试验仪器 

采用的试验设备为 GCTS 公司研制的 HCA-300
循环加载试验仪，如图 1所示。HCA-300的围压和反
压可达 3 MPa，最大轴向动态负荷 5 kN，最大加载频
率 20 Hz，孔压传感器量程为±3 MPa，轴向位移传感
器量程为±7 mm，HCA-300可实现应力/应变控制的
轴向动态加载，在试样底部施加反压，试样顶部测量

孔压和轴向位移。轴向力，轴向位移和压力测试精度

小于 0.25%FS（满量程）。 
1.2  苏州第四纪地层与试验试样 

苏州东部第四纪松散沉积物厚达 200余米，因受
多次海侵影响，为一套层序清楚的黏性土与砂层相互

叠置的沉积物，其岩性和物理力学性质等受沉积动力、

海面变化及古气候、古环境等因素的影响，各沉积层

的三维空间分布非常复杂。通过对苏州穿越第四系的

钻孔进行详细的地层编录，在同位素测年和磁性地层

剖面基础上，综合考虑岩石地层的划分，并与邻区第

四纪地层对比，对苏州地区第四纪地层进行初步划分，

以期为活动断层评价提供地层年代学信息。 

 

图 1 HCA-300循环加载试验仪 

Fig. 1 GCTS hollow cylinder apparatus cyclic loading testing  

system 

采用 C14 测年、细颗粒石英 OSL 测年和石英颗
粒 ESR 测年对第四纪沉积物样品的绝对年龄进行了
测定；同时，进行了古地磁和磁化率的测试。图 2为
典型钻孔地质特征柱状图。试验所用试样为原状样，

该钻孔 178 m以浅的土层均为第四纪沉积土层，属第
四纪湖沼相、河口—海湾相、滨海相、河口三角洲相、 

图 2 苏州研究区工程钻孔柱状图 

Fig. 2 Drilling histogram of Suzhou area 
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表 1 土的分类与土样物理参数 

Table 1 Soil classification and physical and mechanical properties of specimens 

土样 
编号 

沉积环境 土类 取样深度
/m 

试验围压 

3cσ ′ /kPa 
含水率

w/% 
密度

ρ/(g·cm-3) 
比重

G 
孔隙比

e 
塑性指数

IP 

1A1sc 3.0~4.7 13 24.8 1.95 2.73 0.75 16.8 
2A2sc 

河泛相 粉质黏土 
4.7~6.1 31 25.1 1.96 2.73 0.74 16.9 

3B1ss 河口— 
海湾相 

砂质粉土 10.0~12.0 41 29.1 1.92 2.70 0.82 9.7 

4C1sc 13.8~15.0 80 31.4 1.89 2.72 0.89 13.3 
5C2sc 

粉质黏土 
16.0~18.0 100 25.3 1.95 2.71 0.83 12.1 

6C3scs 18.3~19.0 120 24.7 2.01 2.72 0.69 11.6 
7C4scs 

滨海相 
粉质黏土 
夹粉土 20.0~21.2 127 28.3 1.93 2.71 0.74 11.5 

8A3sc 21.2~22.0 141 24.6 1.96 2.73 0.74 14.7 
9A4sc 

粉质黏土 
24.0~25.0 147 23.0 1.99 2.73 0.69 14.1 

10A5scs 26.5~28.1 167 30.4 1.87 2.73 0.90 14.7 
11A6scs 30.0~31.0 187 28.9 1.89 2.73 0.86 16.2 
12A7scs 

河泛相 
粉质黏土 
夹粉土 

34.0~34.5 207 32.1 1.89 2.73 0.91 16.4 
13B2s 34.5~36.0 230 29.5 1.89 2.69 0.84  
14B3s 38.2~39.1 240 36.0 1.84 2.73 1.02  
15B4s 42.0~43.0 261 32.3 1.82 2.73 0.92  
16B5s 43.4~45.0 287 29.8 1.87 2.69 0.87  
17B6s 

粉砂 

46.0~46.5 300 30.4 1.87 2.69 0.97  
18B7sc 46.5~48.0 310 36.0 1.85 2.72 1.00 13.4 
19B8sc 54.0~55.0 320 32.5 1.88 2.73 0.92 14.3 
20B9sc 

粉质黏土 
58.0~59.7 367 36.7 1.81 2.74 1.07 17.7 

21B10s 

河口— 
海湾相 

粉砂 59.7~61.0 331 29.7 1.82 2.72 0.84  
22D1sc 61.8~63.0 407 27.7 1.97 2.73 0.77 14.3 
23D2sc 

粉质黏土 
66.0~67.0 420 25.9 1.96 2.72 0.75 12.3 

24D3scs 68.7~70.2 447 29.8 1.92 2.72 0.84 11.7 
25D4scs 

冲积相 
粉砂 

夹粉质黏土 73.0~74.4 468 22.9 2.02 2.69 0.64 11.2 
26C5c 74.4~76.0 496 28.3 1.94 2.73 0.81 16.5 
27C6c 76.0~78.0 507 28.9 1.95 2.74 0.95 18.3 
28C7c 78.0~79.5 520 32.9 1.81 2.73 1.00 16.5 
29C8c 79.5~81.0 530 35.9 1.84 2.75 1.03 20.2 
30C9c 

黏土 

82.0~84.0 540 28.3 2.03 2.75 0.71 19.3 
31C10sc 84.0~85.0 560 22.7 2.01 2.73 0.67 15.2 
32C11sc 

滨海相 

粉质黏土 
87.5~88.1 567 20.2 2.05 2.72 0.59 13.0 

33E1s 89.8~91.0 587 20.5 2.01 2.69 0.61  
34E2s 91.0~93.0 607 21.3 2.00 2.69 0.87  
35E3s 

粉砂 
93.0~93.7 620 19.5 1.98 2.70 0.93  

36E4sc 93.7~94.2 625 21.1 2.02 2.72 0.63 11.5 
37E5sc 94.2~95.0 628 19.3 2.03 2.73 0.60 16.9 
38E6sc 95.0~96.3 633 20.5 2.03 2.72 0.61 12.8 
39E7sc 

粉质黏土 

96.3~97.3 642 20.1 2.01 2.73 0.63 11.2 
40E8s 97.3~99.0 649 21.2 1.90 2.68 0.75  
41E9s 99.0~99.4 660 26.3 1.95 2.69 0.74  

42E10s 

河床相 

粉砂 
99.4~100.0 663 25.5 1.98 2.68 0.80  

湖相、河床相、冲积相松散沉积物，主要由黏性土、

粉性土及砂土组成。对该钻孔 100 m以浅的 42个土
样进行土体分类，并测定试样的含水率 w、密度 ρ、

孔隙比 e 和塑性指数 IP，试样各物理属性指标如表 1
所示。 
1.3  试验方法 
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将原状土样制备成高度为 100 mm，直径为 50 mm的
实心圆柱样，对试样进行等压排水固结，根据试样所

取深度，对试样施加与之对应的有效初始固结围压

3cσ ′ ，待固结完成后，对试样进行分级轴向循环加载，
采用应变控制，加载波形为正弦波，频率为 1 Hz，每
级施加 5 周循环荷载[15-16]，待超孔隙水压力 Δu 消散
后进行下一级加载，直至试样破坏停止试验。 

2  试验结果与分析 
2.1  动剪切模量比与阻尼比曲线 

动剪切模量比、阻尼比与剪应变关系曲线是描述

强地震动作用下土动力特性的两个关键参数。计算动

剪切模量、阻尼比和剪应变的方法详见文献[9，15]，
本文不再赘述。文献[11～13]表明，采用式（1）、（2）
能较好地拟合江苏地区新近沉积土的动剪切模量比

G/Gmax和阻尼比 λ与剪应变幅值γ 之间的关系：

 A2B
0

max 2B
0

( / )
/ 1

1 ( / )
G G γ γ

γ γ
 

= −  + 
 ，     (1) 

min 0 max(1 / )G G βλ λ λ= + −

 
 ， 

        
(2) 

式中，Gmax为土体动应变幅值γ 趋于 0时对应的剪切
模量值，A，B， 0γ 为与土性有关的拟合参数； minλ 为

反映土固有属性的小应变阻尼比， 0λ ，β 为阻尼比曲
线的形状系数，与土性质有关的拟合参数。 
2.2  土层深度对动剪切模量比、阻尼比的影响 

依据表 1中各土样的深度和沉积环境，选取河泛
相和滨海相粉质黏土、河口—海湾相和河床相粉砂进

行循环三轴试验，试验给出的 G/Gmax， λ与γ 的关系
曲线如图 3所示。可以看出，G/Gmax随 γ 的增大而减
小，当γ < 1×10-4时，G/Gmax随 γ 增长而衰减较为平
缓；当γ >1×10-4时，G/Gmax随 γ 增长而快速衰减。λ
随 γ 的增大而增大，在γ > 2×10-4时λ随γ 的增大而
快速增大。 
比较沉积相相同、深度不同的同类土试验结果可

知，深度对 G/Gmax和λ的影响较为明显，土层深度增
大，G/Gmax曲线向上移动，λ曲线向下移动，即土层
越深，土的动力非线性特性越弱、阻尼比越小。 
2.3  沉积相对土体动剪切模量比、阻尼比曲线的影响 

土层深度相近的河泛相和滨海相粉质黏土、粉质

黏土夹粉砂的 G/Gmax和λ与 γ 关系的比较，如图 4所
示。沉积相对土的 G/Gmax和 λ的影响较为明显，土层
深度相近时，滨海相土的 G/Gmax 低于河泛相土的

G/Gmax，其λ则略高于河泛相土的λ。从表 1中可知，
滨海相与河泛相的物理性能基本相同，而滨海相土的

塑性指数 IP 稍小于河泛相土的 IP。陈国兴等
[19]关于

G/Gmax– γ 和λ– γ 曲线特性的总结表明，随着 IP的

增大，G/Gmax曲线随 γ 增长的折减变缓，λ曲线随γ 增
长的增长变陡，即土体更具有线性特性，其耗能特性

降低。因此，可推测河泛相和滨海相土的 G/Gmax和λ
曲线随 γ 增长的差异，主要是由于不同沉积相土的塑
性指数不同而产生的影响。 

 

图 3 土层深度对相同沉积相土的 G/Gmax – γ 和 λ – γ 关系曲 

.线的影响 

Fig. 3 Influences of soil depth on G/Gmax– γ  and λ – γ curves  

under same sedimentary facies 
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图 4 不同沉积相土的 G/Gmax– γ 和λ – γ 关系曲线 

Fig. 4 Influences of site soil sedimentary facies on G/Gmax– γ   

and λ – γ  curves 

2.4  土类对动剪切模量比、阻尼比曲线的影响 

深度基本相同的河口—海湾相粉砂和粉质黏土、

滨海相粉质黏土和黏土，以及河床相的粉砂和粉质黏

土的 G/Gmax和 λ与 γ 关系的比较，如图 5所示。沉积
相相同、土层深度基本相同时，粉砂的 G/Gmax较粉质

黏土的大，前者随剪应变增长的曲线更为平缓，且粉

砂的λ较粉质黏土的小，粉砂比粉质黏土表现出为更
显著的线性特性；类似地，粉质黏土的 G/Gmax较黏土

的稍大，前者随剪应变增长的曲线稍微平缓，且粉质

黏土的 λ较黏土的小，粉质黏土比黏土表现出为更显
著的线性特性。由此可以推测，土的黏性矿物含量越

高，其 G/Gmax随应变增长而折减的速率越大，λ也越
大，表现出更明显的非线性和耗能特性。 

 

 

图 5 相同沉积环境下土的类型对 G/Gmax– γ 和λ – γ 关系曲 

.线的影响 

Fig. 5 Influences of soil types on G/Gmax– γ  and λ – γ   

curves under same sedimentary facies 

2.5  苏州场地土的动模量阻尼比推荐值 

综上，对苏州第四纪沉积土而言，沉积相、土层

深度与土的类型对苏州第四纪各类土动剪切模量比和

阻尼比与剪应变的关系曲线具有显著的影响。考虑工

程应用的方便性，对相同沉积相、同一层土多个土样

的 G/Gmax – γ 和λ–γ 关系曲线的试验结果，取其均
值作为其代表值。表 2给出了苏州第四纪地层 100 m
以浅的不同沉积相、不同深度各类土的 G/Gmax– γ 和
λ– γ 关系的代表值。 

3  结    论 
试验研究了苏州第四纪地层土动剪切模量比和阻

尼比随剪应变增长的变化特性，主要结论如下： 
（1）动剪切模量比 G/Gmax随剪应变 γ 的增大而

减小，当γ <1×10-4时，G/Gmax折减幅度不大，曲线较

为平缓，土体处于非线性弹性状态；而当 γ >1×10-4

时，G/Gmax折减幅度加快，曲线衰减变陡。阻尼比 λ
随着剪应变γ 的增大而增大，当剪应变γ <1×10-4时，

λ较小且增长较为缓慢；当γ >1×10-4时，λ随 γ 增大
而增长的速率较快， γ =1%时，各类土的 λ 值约为
15%～19%。 

（2）土层深度对苏州土层的 G/Gmax和阻尼比λ  
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表 2 苏州第四纪地层土的 G/Gmax – γ 和λ – γ 曲线代表值 

Table 2 Typical values of G/Gmax– γ  and λ – γ  curves for Suzhou quaternary sedimentary soils 
动剪应变幅值 γ /% 土层深度

/m 
沉积 
环境 

土类 参数 
0.001 0.005 0.01 0.05 0.1 0.5 1 

G/Gmax 0.9774 0.9212 0.8679 0.6221 0.4695 0.1660 0.0936 3.0~6.6 河泛相 粉质黏土 λ /% 1.50 3.01 4.21 8.83 11.32 15.87 16.90 
G/Gmax 0.993 0.958 0.913 0.637 0.282 0.128 0.066 6.6~13.8 河口—海湾相 砂质粉土 λ /% 1.474 3.292 4.833 10.759 16.036 17.975 18.728 
G/Gmax 0.9874 0.9410 0.8890 0.6180 0.4477 0.1398 0.0752 13.8~18.0 粉质黏土 λ /% 1.46 3.19 4.64 10.23 13.07 17.61 18.49 
G/Gmax 0.991 0.948 0.896 0.616 0.446 0.145 0.081 

18.0~21.2 
滨海相 

粉质黏土

夹粉土 λ /% 1.056 2.531 3.915 9.556 12.424 16.996 17.919 
G/Gmax 0.9921 0.9621 0.9274 0.7209 0.5643 0.2063 0.1151 21.2~26.5 粉质黏土 λ /% 1.12 2.22 3.19 7.37 9.89 14.84 15.98 
G/Gmax 0.99306 0.96062 0.92063 0.68942 0.53009 0.19957 0.11679 

26.5~34.5 
河泛相 

粉质黏土

夹粉土 λ /% 1.24 2.63 3.82 8.44 10.86 15.12 16.08 
G/Gmax 0.9951 0.9787 0.9602 0.8419 0.7330 0.3615 0.2204 34.5~46.5 粉砂 λ /% 1.75 2.76 3.53 6.62 8.62 13.63 15.18 
G/Gmax 0.9889 0.9615 0.9345 0.7881 0.6687 0.3070 0.1818 

46.5~59.7 粉质黏土 λ /% 2.51 4.11 5.14 8.61 10.53 14.78 15.99 
G/Gmax 0.9974 0.9855 0.9701 0.8579 0.7496 0.3841 0.2447 

59.7~61.8 

河口—海湾相 

粉砂 λ /% 1.14 2.08 2.85 6.11 8.21 13.32 14.90 
G/Gmax 0.9970 0.9829 0.9645 0.8342 0.7148 0.3484 0.2195 61.8~68.7 粉质黏土 λ /% 0.65 1.02 1.44 4.01 6.13 12.09 14.08 
G/Gmax 0.9982 0.9884 0.9747 0.8639 0.7507 0.3659 0.2253 

68.7~74.4 
冲击相 

粉砂夹粉

质黏土 λ /% 0.67 0.94 1.28 3.57 5.67 12.12 14.34 
G/Gmax 0.9895 0.9528 0.9112 0.6660 0.4858 0.1323 0.0637 74.4~84 黏土 λ /% 1.75 3.47 4.80 9.92 12.68 17.15 17.92 
G/Gmax 0.9917 0.9605 0.9244 0.7120 0.5535 0.1992 0.1107 

84~89.8 
滨海相 

粉质黏土 λ /% 0.91 1.80 2.69 7.07 9.97 15.91 17.32 
G/Gmax 0.9968 0.9842 0.9691 0.8642 0.7617 0.3914 0.2435 89.8~93.7 粉砂 λ /% 0.75 1.21 1.67 4.26 6.42 13.17 15.63 
G/Gmax 0.9966 0.9843 0.9698 0.8707 0.7722 0.3982 0.2436 

93.7~97.3 粉质黏土 λ /% 0.68 0.99 1.31 3.24 4.98 11.02 13.37 
G/Gmax 0.9956 0.9806 0.9636 0.8552 0.7555 0.4064 0.2633 

97.3~100.0 

河床相 

粉砂 λ /% 0.78 1.26 1.72 4.11 6.00 11.80 13.97 

有明显影响。对相同沉积相的同类土，土层深度越深， 
G/Gmax越大，阻尼比λ越小，土体呈现出更为线性的
特性。 

（3）沉积相对苏州土层的 G/Gmax和 λ有明显影
响。对于深度基本相同的同类土，滨海相土的 G/Gmax

略低于河泛相土的 G/Gmax，而滨海相土的λ略高于河
泛相土的λ。推测沉积相对土的 G/Gmax和 λ的影响主
要是由于不同沉积相土的塑性指数不同而产生的。 
（4）土类对苏州土层的 G/Gmax和 λ有明显影响。

沉积相相同、土层深度基本相同时，粉砂的 G/Gmax

最大，粉质黏土的次之，黏土的最小；阻尼比则与此

相反。也即，随剪应变的增长，粉砂、粉质黏土、黏

土表现出的非线性特性依次增强。 
（5）为工程应用方便，给出了苏州第四纪地层

100 m以浅各类土动剪切模量比和阻尼比的代表值。 
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基于单轴剪切破坏的岩石M–C准则参数反演分析 
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摘  要：基于岩石单轴压缩试验中出现的不同剪切破坏形式，应用极限分析法推导出岩石单轴抗压强度与黏聚力及内
摩擦角的关系式。结合矿区岩石单轴、三轴试验结果，验证以岩石M–C准则参数计算单轴抗压强度关系式的正确性，
据此关系式获得的结果与试验结果差值在 6%～10%之间。采用实例进行岩石黏聚力和内摩擦角的反演分析，以岩石实
际单轴剪切破坏形式和试验结果为依据，两两结合联立计算得到岩石的黏聚力和内摩擦角。实例表明：基于单轴剪切

破坏形式和单轴抗压强度值计算岩石黏聚力和内摩擦角的方法准确，具有实用价值，该关系式也揭示了岩石试样破坏

类型与岩石力学参数间的内在关系。 
关键词：岩石力学；单轴抗压强度；黏聚力；内摩擦角；剪切破坏 
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Inversion analysis of M–C criterion parameters of rock based on uniaxial      
shearing failure 

YANG Ren-shu1, 2, CHEN Jun1, FANG Shi-zheng1, HOU Li-dong1, 3, CHEN Shuai-zhi1 

(1. School of Mechanics and Architecture Engineering, China University of Mining and Technology, Beijing 100083, China; 2. State Key 

Laboratory for Geomechanics and Deep Underground Engineering, China University of Mining and Technology, Beijing 100083, China;   
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Abstract: Based on different shear failure modes in rock uniaxial compression tests, the relationship among the uniaxial 

compressive strength, cohesion and internal friction angle is deduced by using the limit analysis method. According to the 

uniaxial and triaxial test results of rock, the correctness of the formula for calculating the uniaxial compressive strength based 

on the M-C criterion parameters is verified. The difference between the results obtained from the formula and the experimental 

ones is between 6% and 10%. The cohesive force and internal friction angle of rock are calculated by combining the actual 

uniaxial shear failure modes of rock and the test results. The results show that the proposed method for calculating the cohesion 

and internal friction angle based on the mode of uniaxial shear failure and the value of uniaxial compressive strength is accurate 

and practical. The formula also reveals the internal relationship between failure modes of rock and parameters of rock 

mechanics. 

Key words: rock mechanics; uniaxial compressive strength; cohesion; internal friction angle; shear failure 

0  引    言 
Mohr–Coulomb强度理论在岩石力学中获得了最

广泛的应用。M–C准则可简单描述为：如果岩石内部
某个面上的正应力和剪应力分别为σ 和τ ，且满足： 

 +  tanC cτ µσ ϕ σ= = + ⋅   。       (1) 
则该面将发生破裂。式中c和ϕ分别代表岩石的黏聚力
和内摩擦角，其值可以通过不同围压下岩石试样的强

度值拟合得到，同时Coulomb准则给出了岩石破裂角
θ 的计算式 π / 4 / 2θ ϕ= + 。岩石强度试验中试样多为

剪切破坏形式，强度与围压大致成线性关系，且M–C
准则形式简单应用方便，因而岩石剪切参数黏聚力c
和内摩擦角ϕ在力学分析中起了重要作用[1-2]。 

受岩石材料复杂微结构的影响，岩石力学试验结
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果的离散性往往很大。目前获得岩石黏聚力c和内摩擦
角ϕ的方法主要是岩石试样的室内三轴试验。使用该
方法应该注意的是M–C准则属于剪破坏理论，求解c，
ϕ 时应当先检查试验后的样品破坏形式是否为剪破
坏。试样在外荷载作用下的变形、破坏过程的离散性

通常导致需要多组试验结果进行统计分析，得到满足

工程要求的参数会花费一定的精力和经费。但是基于

剪切破坏形式的M–C准则已经解答了完整岩石何时
破坏，如何破坏的问题。通过筛选岩石试样的破坏结

果，研究破坏现象与更多参数间的关联性，由已获得

参数计算更多参数不失为一种简单高效的办法[3-4]。 

1  岩石单轴压缩破坏形式分析 
岩石试样的破坏形式是岩石破坏机理最直观的表

现和重要特征。完整岩石的静态单轴压缩强度是指导

工程岩体稳定分析和工程设计的最基本力学参数。大

量的室内岩石试样单轴压缩试验出现的破坏类型，经

过归一类比，可以大致分为5个类型[5]：A类是以张为
主的脆性弹射破坏；B类是脆性张剪破坏；C类是楔劈
式脆性破坏；D类是以张为主兼有挤压柔性破坏；E
类是软岩中的柔性张破坏和剪破坏。根据尤明庆等[6]、

黄达等[7]关于岩石单轴破坏形式的研究，以剪切破坏

形式为主的单轴压缩试验结果可以分为如图1所示的3
种形式。 

图 1 以剪切破坏形式为主的单轴压缩试验结果 

Fig. 1 Results of uniaxial compressive tests based on shear failure  

modes 

（1）岩样破坏为贯穿两端的主剪切破裂面。端
面附近有少量局部拉剪裂纹。岩样的最终破坏是沿已

有裂隙的方向扩展剪断。 
（2）岩样呈楔劈破坏形式。一侧端面为明显的

圆锥破裂面，剩余部分在锥状楔体作用下劈开。随岩

样内摩擦角不同，破裂面与水平面夹角不同。试样出

现两端同时为圆锥破裂面的情况较少。 
（3）沿轴向的张拉劈裂破坏。在单轴试验的初

始阶段，岩样中只有压应力和剪应力，并不存在拉应

力，岩样最初的破坏是剪切破坏。在剪胀作用下，岩

石内部产生垂直于轴向加载方向的拉应力。岩石的抗

拉强度远远小于抗压强度，张拉破坏随着剪切面的延

伸沿轴向扩展。因此沿轴向的张拉劈裂破坏也认为是

剪切滑移的宏观表现[8]。 
本文通过分析单轴压缩试验中以剪切破坏为主

的3种岩石破坏形式及抗压强度，建立单轴试验结果与
M–C准则参数黏聚力c和内摩擦角ϕ之间的理论公式。
通过获得的参数公式结合多个矿区实际的岩石基本力

学参数结果进行反演分析。 

2  建立剪切破坏主导的单轴压缩力学

模型 
岩石强度是指岩石抵抗外力破坏的能力。对于完

整岩体，其强度受岩石和微小结构面强度的控制。当

岩石试样保持完整时，其强度大致等于岩石强度，如

果岩石试样发生破坏或有潜在破坏可能时，其潜在破

裂面上的应力处于极限平衡状态。 
如果从外荷载对岩石试样做功的角度出发，岩石

试样在外荷载下发生剪切变形，只有当外荷载对岩石

做的功不小于岩石内部发生剪切变形消耗的功时，这

种破坏才会发生。意味着，在单轴压缩试验中如果岩

石发生剪切变形破坏时，作用在岩石上的外荷载F做
的功大于岩石的内部能量耗损W，则岩石无法承受该
外荷载F。那么在理想塑性的假设情况下，该外荷载F
应不小于岩石的抗压强度。 
陈惠发[9]于 1975 年发展了以建立虚功方程为核

心的极限分析法。其中极限分析上限定理是以一种理

想的方式建立材料应力–应变关系，在一个假设的，

且满足速度边界条件及应变与速度相容条件的变形模

式中，基于小变形假设和虚功原理建立外功率等于所

消耗的内功率的等式方程，并通过计算而得到的荷载

作为该种破坏形式下的极限荷载上限值，并且此荷载

不会小于实际破坏荷载。 
当进行岩石强度试验时，所选用的试样必须是完

整试样而不包含节理裂隙。国际岩石力学学会（ISRM）
对岩石强度试验所使用的试样的形状、尺寸、加载率

和湿度等均制定了标准。如岩石单轴抗压强度 cσ 计算
公式为 

c = P
A

σ   ，              (2) 

式中，P为达到破坏时的最大轴向压力，A为试样的
横截面积。 
以下，针对图 1中以剪切破坏主导的单轴压缩试

验结果，对 R=50 mm、h=100 mm的标准圆柱试样进
行分析。首先对于岩石材料的塑性剪切层的能量耗损

率 D，根据陈惠发[9]已有的推导过程，简单复述如下：



第 7期                     杨仁树，等. 基于单轴剪切破坏的岩石M-C准则参数反演分析 

 

1353 

假设剪切层的剪应变率 = /u tγ δ& 是均匀的，正应变率

= /v tε δ& 。单位体积的能量耗损率为τγ σε−& &（取压缩

为正）该剪切层的体积在数值上等于 t，得到 
( )D t u vτγ σε τδ σδ= − ⋅ = −& &  ，    (3) 

或 
( tan )D uδ τ σ ϕ= −   。           (4) 

由于塑性层满足库仑屈服准则（1），故而 
D c uδ=   ，                 (5) 

该方程表明：岩石剪切破坏面的单位面积能量耗损率

是黏聚力 c与剪切面的切向速度的简单乘积，即与层
厚 t无关。 

（1）当岩样破坏为贯穿两端的主剪切破裂面。
在三维空间中破裂面为长轴 2 2a R h= + 、短轴b R=
的椭圆形剪切面。由Coulomb强度准则可知，在发生
剪切变形时，剪胀作用要求当剪切面切向速度变化为

uδ ，界面间的分离速度 tan 0v uδ δ ϕ ϕ= ≠， 一定存

在。试样破坏的虚速度关系如图2（a）所示。 

图 2 3种破坏形式下的速度关系图 

Fig. 2 Velocity profiles of three failure modes 

椭圆形破裂面面积： 
2 21 1π π

4 4
S ab R R h= = +   。     (6) 

（2）当试样破坏为圆锥剪切面和张拉裂缝，理
想条件下岩石破裂面与主应力方向夹角 π / 4β = −  

/ 2ϕ 。三维空间中圆锥剪切面底面半径为R/2，母线长
0.5 tan(π / 4 / 2)l R ϕ= + 。试样破坏的虚速度关系如图2

（b）所示。 
圆锥破裂面面积： 

21 ππ tan
4 4 2

S R ϕ = + 
 

  。         (7) 

（3）当试样破坏为沿轴向的张拉破坏，在静态
加载条件下，破裂面极少与加载方向完全平行，一般

与加载方向偏斜在10°以内，在计算沿轴向张拉破坏
的破裂面面积时本文稍作简化，认为当仅有一条贯穿

裂纹时，三维空间中该破裂面为 a h= ，b R= 的矩形

面，且与加载方向夹角等于10°。试样破坏的虚速度
关系如图2（c）所示。 

沿轴向张拉破裂面面积： 
S ab hR= =   。              (8) 

最终在剪切破坏主导的不同破裂形式下，建立外

荷载做功率与岩样内部能量损耗率相等的虚功方程。 
外荷载对岩样的功率等于外荷载值与沿荷载方向

的速度分量： 
 cos( )P Fv ϕ β= +   。         (9) 

岩石的内部能量损耗率由式（5）代入岩石破坏面
面积可得： 

cosP cSv ϕ′ =   。          (10) 

令外荷载做功率等于内部能量损耗率可得： 
cos

cos( )
cSF ϕ

ϕ β
=

+
  。         (11) 

联立式（2）、（11）可得： 

c
cos

cos( )
cS

A
ϕ

σ
ϕ β

=
+

 。         (12) 

3  基于 M–C 准则参数计算岩石强度的
实例 
此前的方法中，苏承东等[10]通过对同一试样逐级

提高围压的方法，得到不同围压下试样的强度，依次

回归得到Coulomb强度曲线；张年学等[11]的近似方法

可用三轴数据计算单块样的抗压与抗拉强度，以及用

三轴试验单试样计算c，ϕ值[4]。毕竟三轴试验耗时、

复杂，本文采用一组单轴试验通过判断试样的破坏形

式即可计算试样的c，ϕ值，这将大大减轻工作量。首
先，采用多组单、三轴试验结果正演计算这种方法的

准确度。 
验证试样取自张集煤矿西二1煤采区14131首采工

作面，1煤顶板为巨厚层状砂岩，厚度为17.53～44.72 
m，平均27.9 m，属于巨厚坚硬顶板。分别在14131工
作面轨道顺槽H23点后2.4 m处（#1钻孔）和后16.7 m
处（#2钻孔），以及H22点前41 m处（#4钻孔）和前26 m
（#5钻孔）处4个地点各施工一个顶板取芯钻孔。表1
所示是4种岩石7组试样的单轴抗压强度 cσ 、黏聚力c
及内摩擦角ϕ的试验结果和由c，ϕ值计算得到的岩石
单轴强度值汇总表。 
由表1中7组试样计算结果看，采用区分岩石剪切

破坏形式的以功率形式表达的岩石力学参数的关系

式，获得的结果与试验直接得到的结果非常接近。通

过横向对比表明：当以单剪切面力学模型计算时，试

样单轴抗压强度略大于试验结果，两者差值基本在

10%附近；当以圆锥剪切面力学模型计算时，试样的
计算结果略小于试验结果，两者差值同样处于10%的
水平；当以轴向张拉破坏模型计算时，部分试样的计

算结果差值在10%水平，部分试样的结果则相差较大，
这是因为文中的计算是统一以一条轴向贯穿破裂面为

标准，实际的试样破坏并不完全只有一条贯穿面，故

两者差距较大。 
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对每组试样的纵向对比可以发现：对于同一组岩

样的抗压强度，总能找到相应的破裂面及计算方式与

实际对应：①当试样大多数为图3中单剪切面破坏时，
如表1中S4～S7，岩石单轴抗压强度试验值与单剪切
面计算值差值在6%以内，而另两种计算方法产生的差
值则相对较大。②当试样大多数为图4中锥面破坏时，
如表1中S1～S2，岩样强度试验结果与锥面计算结果
差值在6%以内，另外两种则相差10%和35%。③当试
样呈图5中轴向张拉破坏，S3组的计算结果相对准确。 

    

图 3 岩样的标准单剪切面破坏形式  

Fig. 3 Standard modes of single shear failure of rock specimens 

 

图 4 岩样的标准圆锥面破坏形式 

Fig. 4 Standard conical failure modes of rock specimens 

 

图 5 岩样的标准轴向张拉破坏形式 

Fig. 5 Standard modes of axial tensile failure of rock specimens 

对于取自同一钻孔，彼此连续的岩样，其单轴破

坏方式是相似的，通过单轴试验实现对岩石M-C准则
参数的预测，由于岩石试样破裂面的不规则以及其他

一些试验中不可控的因素，在合理差值范围内的试验

结果，对于岩土工程的实际应用应可以满足要求。 

4  M–C准则参数反演分析的实例 
在单轴、三轴试验结果已知情况下，前文对单轴

剪切破坏形式主导下的岩石黏聚力c和内摩擦角ϕ以
及岩石单轴抗压强度间建立了关系式。如果仅有单轴

试验过程和结果的话，要获得岩石的黏聚力c和内摩擦
角ϕ可通过反演分析得到。因此，为验证反演计算公
式的准确性，在实验室对贾郭煤矿钻孔岩芯进行了岩

石单轴抗压强度试验。本次试验的岩芯取自山西省沁

源县贾郭煤矿不同层位钻孔，包含了#1煤层至#9、#10、
#11煤层不同层位的煤、岩，采深大致从-50～-300 m。 

按照《工程岩体试验方法标准GB/T50266—99》
的要求，在实验室将本批共6箱岩芯加工成了50 mm×
100 mm的圆柱形标准试样共62个，包含了泥岩、细  

表 1 单、三轴试验结果与本文计算结果的比较 

Table 1 Comparison between experimental and calculated results 

力学参数试验结果 本文计算结果 
岩石种类 

c ϕ /(°) cσ  c1σ  1 ∆ /% c2σ  2 ∆ /% c3σ   3∆ /% 

细砂岩S1 18.75 48.60 99.12 108.25  9.20 92.83  -6.30 60.63 -38.80 

细砂岩（含泥质包体）S2 19.47 47.13 92.84 105.47 13.60 92.32  -0.50 62.18 -33.00 #1钻孔 

泥质粉砂岩S3 19.30 14.00 48.65  55.12 13.30 38.93 -20.00 52.23   7.30 

细砂岩S4 31.96 27.72 101.44 108.36  6.80 90.55 -10.70 91.13 -10.20 

泥质粉砂岩S5  9.80 28.66 31.62  33.71  6.60 28.43 -10.10 28.06 -11.30 #2钻孔 

中粗砂岩S6 11.72 44.71 56.48  58.00  2.60 51.86  -8.20 36.73 -35.00 
#5钻孔 细砂岩S7 26.52 37.59 107.18 107.18  0.50 96.69  -9.70  79.0 -25.90 

注：* 1 ∆ ， 2 ∆ ，  3∆ 为计算值与试验值的差值 c1σ∆ ， c2σ∆ ， c3σ∆ 与试验值 cσ 的百分比。 
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表 2 中粒砂岩M–C准则参数反演结果 

Table 2 Inversion results of M–C criterion parameters of medium grain sandstone 
①+② ②+③ ①+③ 

破坏形式 R 
/m 

h 
/m 

cσ  
/MPa 

c 
/MPa 

ϕ  
/(°) 

c 
/MPa 

ϕ  
/(°) 

c 
/MPa 

ϕ  
/(°) 

① 95.8 — —   
② 71.5 

32.09 18.02 
— — 

③ 
0.05 0.1 

85 — — 30.80 19.68 30.51 22.19 

粒砂岩、中粒砂岩、粉砂岩、石灰岩以及含铝泥岩6
种不同岩性样品。采用长春生产的TAW-2000微机控制
电液伺服岩石三轴试验机，在常温下进行试验，加载

方式为轴向位移控制加载，加载速率φ 50 mm×100 
mm试件0.07 mm/min。由于篇幅所限本文以#5底板中
粒砂岩为典型进行计算。 

对单轴压缩破坏试样分类并结合获得的单轴压

缩结果（见表2）进行分析，#5底板中粒砂岩的破坏涵
盖了以剪切破坏为主的3种形式，如图6所示。为获得
中粒砂岩c，ϕ值，需对3种破坏形式中任意两种进行
联立计算。结合MATLAB数值软件进行计算，所得结
果见表2所示。 

   

(a) 单剪切面破坏形式   (b)锥面破坏形式      (c)轴向张拉破坏形式 

图 6 中粒砂岩单轴压缩破坏结果 

Fig. 6 Results of uniaxial compression failure of medium grain  

.sandstone 

由表可见，中粒砂岩的黏聚力在 30～32 MPa 之
间，内摩擦角在 18°～22°范围内。采用不同破坏形
式计算得到的岩石剪切参数变化不大，说明只要与岩

样真实的破坏形式对应，采用式（12）获得的岩石黏
聚力和内摩擦角是准确可靠的。在进行岩石剪切参数

反演分析时，除个别试样破坏形式不可靠需剔除外，

其余试样几乎都可以用作计算，单轴试样越多越能确

定岩石 c，ϕ的准确值。表 1，2的计算结果可以证明
用前文所述的基于剪切破坏形式计算岩石 M–C 准则
参数的方法是可信的。 

（1）当发生图 6（a）所示单剪面破坏时，试样
的单轴抗压强度计算公式为 

2 2

c
2

1 π coscos 4=
1Acos( ) π cos( 26.56 )
4

c R R hcS

R

ϕϕ
σ

ϕ β ϕ

+
= =

+ + o

 

5 cos
cos( 26.56 )

c ϕ
ϕ + o

  。            (13) 

（2）当发生图 6（b）所示锥面破坏时，试样的
单轴抗压强度计算公式为 

2

c
2

1 ππ tan coscos 4 4 2=
1 πAcos( ) π cos
4 4 2

c RcS

R

ϕ
ϕ

ϕ
σ

ϕϕ β

 + 
 = =

+  + 
 

 

πtan cos
4 2
πcos
4 2

c ϕ
ϕ

ϕ

 + 
 

 + 
 

  。        (14) 

（3）当发生图 6（c）所示张拉破坏时，试样的
单轴抗压强度计算公式为 

c
2

cos cos 8 cos=
1A cos( ) πcos( 10 )π cos( 10 )
4

cS cRh c

R

ϕ ϕ ϕ
σ

ϕ β ϕϕ
= =

+ ++
o

o

。             

(15) 

5  结    语 
黏聚力和内摩擦角是最常见的岩石力学参数，并

且通过岩石的三轴压缩试验可以获得。诸多的研究证

明岩石的力学性质与变形破坏行为之间有着内在的联

系。本文基于岩石单轴剪切破坏形式建立了岩石黏聚

力与内摩擦角和单轴抗压强度之间的关系式。通过区

分岩石单轴剪切破坏形式，考虑岩石在发生剪切破坏

时外荷载对岩石做功一定不小于岩石内部发生的能量

损耗，得到了以速率形式表达的岩石功率平衡的关系

式（式（12））在已知岩石单轴抗压强度的条件下，对
岩石黏聚力c和内摩擦角ϕ进行反演分析。在多组岩石
试样的验证下，证实采用上述公式计算得到的参数值

与三轴试验实测的结果差值在10%以内，说明在岩石
单轴剪切破坏形式主导下的岩石M–C准则参数的计
算方法是正确的，也说明岩石更多参数间的内在关系

值得进一步研究。 
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