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《岩土工程学报》征稿简则

本刊于 1979年创刊，是中国水利学会、中国土木工程学会、中国力学
学会、中国建筑学会、中国水力发电工程学会、中国振动工程学会联合主

办的学术性科技期刊。本刊被《中文核心期刊要目总览》连续多年确认为

核心期刊，并在建筑类核心期刊位于前列；本刊被科技部“中国科技论文

统计源期刊”（中国科技核心期刊）及“中国科技论文与引文数据库”收录；

本刊被中国科学院“中国科学引文数据库”收录；本刊被“中国知网”全

文收录及“中国学术期刊综合评价数据库”收录；本刊被“工程索引 Ei 
Compendex 数据库”和“日本科学技术振兴机构数据库 JST”等国际数据
库收录。本刊网址（www.cgejournal.com）全文发布本刊所有刊载文章。  

1  宗旨及内容  

（1）本刊旨在促进学科理论和实践的发展、促进海内外学术交流、加

速科研成果向现实生产力转化。  

（2）刊登土力学和岩石力学领域中能代表当今先进理论和实践水平的

科学研究和工程实践成果等。欢迎国家自然科学基金项目及其他重要项目

的研究成果向本刊投稿，倡导和鼓励有实践经验的作者撰稿，并优先刊用

这些稿件。 

（3）本刊为月刊，主要栏目有：黄文熙讲座、综述、论文、短文、工

程实录、焦点论坛、讨论和简讯等。 

2  来    稿  

（1）来稿应符合科技论文写作惯例和基本要求，作者自留底稿。请优

先采取网络在线投稿（www.cgejournal.com），本刊保留书面投稿（一式两
份）和电子邮件投稿（ge@nhri.cn）。 

（2）来稿一般在 3个月内提出处理意见，请不要一稿两投，若 3个月

后仍未收到稿件处理通知，作者有权自行处理来稿。  

（3）来稿注明作者姓名、性别、出生年月、出生地、学历、学位、技

术职称、简历以及研究课题、单位全称及所属部门、地址、电话、传真、

电子信箱及邮编等。  

（4）署名者应为稿件执笔人或稿件内容的主要责任者。 

（5）稿件可能涉及机密资料时应由作者单位出具非泄密证明。  

（6）凡被海内外正式出版物公开发表或已录用的稿件本刊不再受理。 

3  稿件选用和清稿体例  

（1）稿件文责由作者自负。编者对稿件内容和论点不作改动。稿件一

经选用应由第一作者参考审阅意见、稿面质疑、本刊体例作必要的修改补

正或删减。文图、资料、数据务求准确无误，一次定稿。  

（2）作者收到稿件录用通知后，应在 45天内将修改清稿（WORD排
版打印）连同同意发表稿件的作者声明一并寄回本部，并在线上载或 E-mail
发送修改清稿的电子文件。  

（3）修改清稿版面，黄文熙讲座和综述文章一般不超过 15页，论文

一般不超过 9页，短文和工程实录不超过 7页，焦点论坛不超过 2页，讨
论不超过 1页。 

（4）稿件一经发表即付稿酬，并按发表文章页数收取版面费。 

（5）凡本刊刊登的稿件均收入相应期刊光盘版及期刊网，并与印刷稿

一次性付稿酬。  

（6）本刊版面为 A4开本，双栏排版，版芯为 25.4 cm×17.8 cm。 

（7）文章清稿层次体例为：中文文题、作者姓名、单位及所属部门、

单位地址邮编、摘要、关键词、中图分类号、文献标识码、文章编号、作

者简介；英文文题、作者姓名、单位及所属部门、单位地址邮编、摘要、

关键词；基金项目及编号(首页下注)；正文（按 1 2 3，1.1  1.2  1.3，（1）
（2）（3），a）b) c)分章节)；参考文献。 

（8）图表设计恰当，具自明性；先见引文，后见图表；表名和图名一

律中英文并列。表格用三线表。单栏图图幅宽为 8.0 cm，双栏图图幅宽为

17.0 cm。插图比例宜适当，图面宜清晰，线条宜均匀，主线选 5号线，坐
标线选 4号线，辅助线选 3号线，图中汉字为小 5号宋体字，图中字符务
必与正文一致。 

（9）计量单位使用我国法定计量单位，公式及中外文字符务必分清大

小写，正斜体，黑白体，上下角标等，易混淆字符第一次出现时用铅笔注

明。  

（10）摘要应写成报道性内容，直接阐明研究的目的、方法、结果和

结论，具独立性和自明性，以 300字左右为宜。摘要应排除本学科领域中
常识性内容，引言中出现的内容不宜写入摘要；不对论文的内容作自我评

价；不要简单重复题目中已有的信息；不出现数学公式、化学结构式、插

图和表格，不引入参考文献序号。关键词选词规范，以 3～8个为宜。鼓励
内容较为丰富详细的英文摘要，且语法正确、术语规范。 

（11）参考文献限于作者亲自阅读、本文明确引用、公开发表或有案

可查者。参考文献全部列于文后，按正文首次引用的先后次序编号，并在

正文引用处右上角注明参考文献序号。多次引用同一著者的同一文献时，

在正文标注首次引用的文献序号，并在序号的“[]”外著录引文页码。原

始语种非英文参考文献后同时附相应的英文项目，并注明其原始语种。参

考文献著录项目、体例如下：  

a）专著（普通图书、会议文集、学位论文、报告、汇编等）：[参考文

献序号] 主要责任者.文献题名：其他题名信息[文献类型标志].其他责任

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

题名[文献类型标志]//专著主要责任者.专著题名：其他题名信息.版本项.

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，
85829553，85829543，传真：（025）85829555，电子信箱：ge@nhri.cn，
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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循环荷载作用下堆石料的颗粒破碎特性 
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摘  要：通过大型动力三轴试验，研究了循环荷载作用下堆石料的颗粒破碎特性及其影响因素，首次根据堆石颗粒在
混合料中所发挥的作用以及堆石料发生颗粒破碎后不同粒径范围颗粒含量的变化量，将堆石料的颗粒破碎形式划分为

棱角破碎和骨架破碎。进而，基于堆石料发生颗粒破碎前后级配的分形维数定义了堆石料的颗粒破碎率，建立了循环

荷载作用下堆石料颗粒破碎率与其动剪应变及体积应变关系表达式。 
关键词：堆石料；循环荷载；颗粒破碎率；影响因素 
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Particle breakage of rockfill materials under cyclic loadings 

HAN Hua-qiang1, 2, CHEN Sheng-shui1, 2, FU Hua1, 2, ZHENG Cheng-feng1, 2 
(1. Nanjing Hydraulic Research Institute, Nanjing 210024, China; 2. State Key Laboratory of Hydrology-Water Resources and Hydraulic 

Engineering, Nanjing 210024, China) 

Abstract: Through lab dynamic tri-axial tests on rockfill materials, the characteristics of particle breakage and its influence 

factors under cyclic loadings are studied. Considering the variable quantity of different ranges of particle size after grain 

crushing, the particle breakage form of rockfill is differentiated as angular crushing and skeleton crushing in view of the roles 

that the rockfill particles play in the mixture for the first time. Incorporation with the fractal theory, the broken rate of rockfill is 

defined as the variable of the fractal dimension of aggregate gradation, which can be obtained by the fractal dimension of 

aggregate gradation before and after particle breakage. Furthermore, the relationship among the broken rate, the shear strain and 

the dynamic volume change of rockfill materials is established. 

Key words: rockfill material; cyclic loading; broken rate of particle; influence factor  

0  引    言 
堆石料具有压实性能好、填筑密度大、沉陷变形

小、透水性强以及抗剪强度高等工程特性，被广泛应

用于土石坝、公路、铁路、机场、堤坝、房屋地基等

建筑工程中。堆石料在高应力水平下容易发生颗粒破

碎，颗粒破碎直接改变堆石体结构，对其峰值强度、

内摩擦角、剪胀性、渗透系数等工程特性均产生明显

影响。随着高土石坝坝高的不断增加，作为主要筑坝

材料的堆石料承受的应力也越来越大，堆石料的颗粒

破碎现象则愈加显著。围绕堆石料的颗粒破碎特性及

其影响因素、颗粒破碎的度量方法、颗粒破碎对强度

与变形特性的影响，国内外学者开展了大量卓有成效

的研究工作[1-9]。然而当前关于堆石料颗粒破碎特性的

研究成果只适用于某一特定条件（如单一孔隙比、单

一加载路径），并不能较好地反映复杂条件下堆石料

颗粒破碎的变化规律[10]。 

陈生水等[11]关于堆石料颗粒破碎特性的研究表

明：堆石料在不等向固结、静力三轴剪切和振动三轴

试验过程中均产生明显的颗粒破碎，颗粒破碎率的大

小与堆石料的母岩、级配以及围压等因素相关。循环

荷载作用下颗粒破碎对堆石料的强度和变形特性有重

要影响[12]，研究堆石料在循环荷载作用下的颗粒破碎

特性，是建立合理反映堆石料在循环荷载作用下动力

本构模型的重要基础，基于此，本文采用大型静动三

轴仪，系统研究了级配、围压及动应力对堆石料颗粒

破碎的影响，分析了堆石料不同的颗粒破碎形式，重

新定义了堆石料的颗粒破碎率，并建议了循环荷载下

堆石料颗粒破碎率与动剪应变及体变的关系表达式。 
─────── 
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1  试验方案及试验过程 
1.1  试样制备 

试样尺寸均为φ 300×700 mm，所用堆石料均处于
自然风干状态，分60～40 mm，40～20 mm，20～10 
mm，10～5 mm，5～0 mm 5种粒径范围进行制备。试
样制好后采用水头饱和法自下而上进行饱和，然后按

不同的初始试验条件开展不同加载条件下的动力特性

试验研究。本次试验共进行了2组60个试样的循环荷载
三轴试验，试样基本物性指标见表1。 

表 1 试样基本物性指标 

Table 1 Basic physical property indices of rockfill 

试样 
编号 

岩性 比重 
最小 
干密度 

/(g·cm-3) 

最大 
干密度 

/(g·cm-3) 

制样 
干密度

/(g·cm-3) 

孔隙率 
% 

D1 1.59 2.17 2.17 20 
D2 英安岩 2.71 1.54 2.11 2.11 22 

1.2  试验过程 

试验均采用大型静动力三轴试验系统（TYD-1500
型），试验围压 3σ 共分 5级，分别为 400，800，1200，
2000 和 3200 kPa，输入波形采用正弦波。为了使试样
在振动过程中有充分的时间进行排水，试验振动频率采

用 0.1 Hz[13]，试验固结应力 Kc分别为 1.5和 2.0，Kc为

1.5 时动应力 dσ 分别为±0.3 3σ ，±0.5 3σ 及±0.8 3σ ，Kc

为 2.0时动应力分别为±0.3 3σ ，±0.6 3σ 及±1.0 3σ 。参考
Seed 对地震等效振次的定义，各级轴向动应力施加 30
振次，典型动体变、动应变与振次试验曲线见图 1。试
验完成后，对试样重新进行颗分，筛分粒径同样按 60～
40 mm，40～20 mm，20～10 mm，10～5 mm，5～0 mm
五种粒径范围，试验前及试验后的部分级配曲线见图2。 

图 1 典型试验曲线 

Fig. 1 Typical test curves 

由图 2可以看出，循环荷载试验结束后，堆石料
各粒组含量均相应发生不同程度改变，表现为随围压、

固结应力及动应力的增大，堆石料粗颗粒逐渐减少而

小于 5 mm的细料逐渐增多，试验后堆石料级配曲线
较试验前初始级配曲线不断上移，表明在不同循环应

力条件下堆石料均发生了颗粒破碎，图 3给出了部分
试验后不同粒径范围堆石料含量相对初始含量的变化

柱状图。 

 

图 2 循环荷载试验前后级配曲线对比 

Fig. 2 Comparison of gradation curves of cyclic load tests before  

and after cyclic loadings 

本次试验 D1 试样级配中小于 5 mm 含量为

19.3%，D2试样级配中小于 5 mm细料含为 17.0%，
级配差异导致小于 5 mm细颗粒对堆石料骨架的填充
作用不同，虽然 D1及 D2母岩性质相同，但由于 D1
较 D2 有相对较多的细料含量，细颗粒能较好的充填
到骨架孔隙中，因此在相同振动功率下 D1较 D2具有
更大的室内最大干密度。 

图 3表明，与 D2相比，D1试样 40～60 mm粒
组的减少量明显小于 D2，而 D1中小于 5 mm细料含
量的增加量相应高于 D2；除小于 5 mm细料含量显著
增加外，D1其它各粒组含量均发生了不同程度减少，
而 D2除小于 5 mm细料含量显著增加外，10～20 mm
粒组也发生了明显增加，由此表明 D1及 D2在循环荷
载作用下虽然均发生了颗粒破碎，但二者颗粒发生破
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碎的方式并不相同。 

图 3 不同粒径范围相对初始级配的柱状变化图 

Fig. 3 Change of columns relative to initial gradation under  

different grain sizes 

从试验结果来看，在低围压、低固结应力及低动

应力等较低应力状态下，由于堆石料所承受的荷载不

大，不足以导致堆石料发生明显的颗粒破碎，因此 D1
及 D2 试验后的残余轴向动变形及残余动体积变形量
大致相当，从试验后筛分结果也表明二者的破碎量几

乎相同；但随着围压、固结应力及动应力的增大，堆

石料所承受的荷载逐步增大，此时，由于细颗粒的填

充作用，级配较优的 D1 细颗粒更多的分担了骨架承
受的荷载，因而不容易发生显著的大颗粒破碎，相对

于 D1，D2细粒含量较少，细颗粒对荷载的分担作用
不如 D1，粗颗粒孔隙间的架空现象较 D1明显，导致
粗颗粒骨架分担的荷载相应较大，因而更容易发生大

颗粒的破碎现象。从试验后筛分结果来看，虽然筛分

后的颗粒破碎量相当，但具体的破碎形式却并不相同，

如图 3所示，D1基本上表现为大颗粒的减小以及小于
5mm细颗粒增多，而 D2则除小于 5 mm细粒含量增
多外，也表现出了中间 10～20 mm粒径的增加。 

针对散粒体材料的颗粒破碎，Guyon认为可分为
破裂、破碎及研磨 3种破碎形式，沈珠江则从受力模

式出发将破碎分为压碎、剪裂和弯裂 3种模式[14]，显

然上述分类都是从试验后堆石颗粒的破碎形式来加以

归类。如果从堆石颗粒在混合料中所发挥的作用来看，

堆石颗粒的压碎、剪裂和弯裂或者破裂、破碎均属于

混合料的骨架发生破碎，而研磨则对应于骨架发生了

棱角破碎。显然棱角破碎主要是由于堆石体在受力过

程中发生滑移、错动等颗粒重组所导致的，这种破坏

方式不涉及颗粒的内部变形，更多的表现为堆石料逐

级破碎以及小于 5 mm细料的显著增加；骨架破碎更
多的是由于混合料中堆石颗粒所分担的荷载超出了堆

石母岩的抗压或抗剪强度，由此所引起的堆石颗粒自

身破裂、剪裂和弯裂或者破裂、破碎，更多的表现为

堆石料中间粒径含量以及小于 5 mm细料含量的显著
增加。据此 D1及 D2应分别对应堆石料的棱角破碎为
主和骨架破碎为主两种破碎方式。 

显然，围压越低，固结应力越低、动应力越低，

母岩强度越高，堆石料更多的表现为棱角破碎；反之，

围压越高，固结应力越高、动应力越高，母岩强度越

低，堆石料更多的表现为骨架破碎。 
试验结果表明，对于同一种母岩材料，在上述相

同的试验条件下，经受循环荷载作用的堆石料的颗粒

破碎量几乎相同，但堆石料的破碎形式并不一致。显

然这是由于级配差异所导致的，D1细颗粒含量较多，
相对于 D2 细颗粒对于大颗粒具有较好的填充作用，
分担了更多的骨架应力，使得试样变形更多的表现为

颗粒滑移，从而导致堆石料产生棱角破碎，相反 D2
则更多的反映出骨架破碎的特性。由此表明：级配越

细，越优，细颗粒的填充作用越好，堆石料在受力过

程中更多的表现为棱角破碎，随着级配曲线下移，细

粒含量降低，细颗粒对于应力的分担作用减弱，骨架

分担的应力越来越大，堆石料由以棱角破碎为主向骨

架破碎转移，对应堆石体的体积变形剪胀作用受到抑

制，而更多的表现为剪缩，应力应变曲线相应的由剪

切软化向剪切硬化过渡。 

2  循环荷载作用下堆石料的颗粒破碎

分析 
2.1  堆石料颗粒破碎的度量 

为了描述堆石料破碎的程度，一些专家学者定义

了破碎参量来衡量堆石料的颗粒破碎。如 McDowell
等[15]通过建立分形几何模型来描述颗粒的破坏应力，

并根据最小颗粒的破坏应力和当前荷载计算堆石料的

颗粒破碎率；Hardin[16]则将级配曲线与 0.074 mm线围
成的面积定义为堆石料的破碎势，并将堆石料试验前

后破碎势的变化值定义为整体破碎参量。Marsal[17]将
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试验后堆石料级配曲线在某一筛分粒径上对应的百分

含量减去试验前的级配曲线在对应粒径上的百分含

量，并将该变化量正值之和定义为破碎参量。 
目前，Marsal提出的堆石料的颗粒破碎得到了广

泛的应用，图 4分别给出了不同围压不同固结应力比
条件下堆石料 D1及 D2试样的 Marsal破碎率随动应
力变化曲线，从图 4可以看出：随围压升高、固结应
力及动应力增大，Marsal定义的堆石料的破碎率均明
显增大，从量值上看，D1及 D2基于破碎率的结果基
本接近，很难反映出 D1棱角破碎而 D2骨架破碎的特
性，更为重要的是也很难反映出堆石料发生颗粒破碎

后级配调整的特征，显然，单纯某一粒径范围破碎量

的叠加并不能很好反映堆石料的颗粒破碎特性，尤其

是不能反映堆石料不同粒径范围破碎形式并不相同的

特点，也很难反映出级配不同对于堆石料颗粒破碎影

响不同的特点。颗粒破碎具体表现为不同粒径范围堆

石料含量的变化，宏观上表现为级配的调整，当前常

用的破碎率已很难反映循环荷载作用下堆石料级配的

调整。有必要结合堆石料的级配曲线定义可反映堆石

破碎导致堆石料级配曲线发生调整的新的破碎率。 

图 4 Marsal颗粒破碎率随动应力变化图 

Fig. 4 Relationship of variation of Marsal’s particle breakage 

rate with dynamic stress 

2.2  以分形维数的变化来定义堆石料的破碎率 

堆石料的分形模型[18-19]可以表示为 
3

max

( )
D

i
i

dP d
d

−
 

=  
 

  ，        (1) 

其中， ( )iP d 为为小于 id 粒径的颗粒质量， maxd 为粒

组内最大粒径。 
由此可以得到循环荷载试验后不同围压、不同动应

力条件下堆石料的级配分形维数如图 5所示，由图 5，

rD 增大，级配曲线上移，粗颗粒材料发生颗料破碎，
相对堆石料初始分形维数，试验后堆石料的分形维数

持续增大，一方面反映了堆石料持续破碎的特性，另

一方面也反映了堆石料级配的调整。 

 

图 5 循环荷载试验后分形维数随围压变化图  

Fig. 5 Relationship between fractal dimension and dynamic stress  

after cyclic loading tests 

显然试验前后堆石料分形维数的变化可以反映

堆石料级配调整的特性，不同的级配曲线本身也已包

含了堆石料不同的破碎形式，且与初始分形维数相比，

堆石料新的级配曲线由于颗粒破碎导致分形维数持续

增大，因此以发生颗粒破碎后新的级配的分形维数减

去堆石料初始级配的分形维数 D0，可以作为堆石料发

生颗粒破碎后的破碎率，即 
m r 0D D D= −   ，             (2) 

式中， 0D 为试验前堆石料级配的初始分形维数， rD 为
试验后堆石料发生颗粒破碎后级配分形维数， mD 为

以分形维数表示的堆石料的颗粒破碎率。表 2给出了
以分形维数表示的堆石料颗粒破碎率。 

从表 2可见，随围压、固结应力比、动应力增长，
堆石料的颗粒破碎相应增长并呈非线性增长，反之，

堆石料的颗粒破碎量相应降低。 
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表 2 循环荷载试验后堆石料的颗粒破碎率 Dm 

Table 2 Values of broken rate Dm of rockfill after cyclic loading tests 

D1 D2 
试样编号 

围压/kPa 围压/kPa 

Kc σd/σ3 400 800 1200 2000 3200 400 800 1200 2000 3200 

0.3 0.02 0.02 0.03 0.04 0.05 0.01 0.01 0.02 0.03 0.04 

0.5 0.03 0.03 0.04 0.05 0.06 0.02 0.02 0.02 0.04 0.04 1.5 

0.8 0.03 0.04 0.05 0.06 0.07 0.02 0.02 0.03 0.05 0.07 

0.3 0.02 0.04 0.04 0.06 0.09 0.01 0.02 0.02 0.06 0.07 

0.6 0.03 0.05 0.06 0.07 0.09 0.02 0.02 0.03 0.07 0.09 2.0 

1.0 0.04 0.07 0.08 0.09 0.11 0.02 0.03 0.05 0.08 0.11 

2.3  循环荷载作用下堆石料的颗粒破碎率 

循环荷载作用下，堆石料的颗粒破碎与其最终的

体积变形、剪切变形及轴向变形密切相关，随堆石料

累积残余变形的增大而增大。循环荷载作用下，堆石

料的累积残余变形包括累积轴向变形、累积体积变形

以及累积剪切变形，以累积最大变形做为堆石料最终

的动残余变形。因此有 
m vmax dmax dmax( , , )D f ε γ ε=   ，    (3) 

式中， vmaxε 为循环荷载作用下累积动体应变， dmaxγ 为

累积动剪应变， dmaxε 为累积动应变。 
堆石料的动剪应变 dγ 和动应变 dε 之间有如下关

系： 
d d d(1 )γ ν ε= +   。            (4) 

堆石料的动泊松比 dν 一般在 0.3～0.4之间变化，
本文取为 0.33。由此，式（3）可以简化为 

m vmax dmax( , )D f ε γ=   。       (5) 

进一步以幂函数来拟合堆石料破碎率与剪应变

及动体变关系有 
2

m vmax 1 dmax( )cD cε γ× =   。     (6) 

点绘不同围压、不同固结应力比及不同动应力条

件下堆石料的颗粒破碎率与剪应变及动体变关系曲线

如图 6所示，由此可以拟合得到相应模型参数如表 3
所示。 

从图 6可以看出，围压越大，动应力越高，堆石
料的动残余变形越大，颗粒破碎率越大，在根据试验

结果分析堆石料的颗粒破碎特征时应充分考虑不同试

验条件下堆石料的变形对颗粒破碎的影响。 
由表 3可以看出，当围压及动应力较小时，堆石

料的动剪应变相应较小，此时，堆石料更多的表现出

棱角破碎的特性，由于 D2中粗颗粒相对较多，因此
D2中粗颗粒堆石料所发挥的骨架作用相对优于 D1，
导致 D2的颗粒破碎相对较低，表现在参数上即对应
D2的 c1值较 D1小，表明以分形维数表示的 D2的破
碎率小于 D1，但随着围压及动应力增大，堆石料的动

剪应变相应增大，堆石料的颗粒破碎由棱角破碎向骨

架破碎转移，D1级配较优的特性逐步得以体现，D2
的破碎率逐渐增大并超过 D1，由此表现在参数上即为
D2的指数 c2大于 D1，表明以分形维数表示的 D2的
破碎率大于 D1。 

 

图 6 Dm拟合曲线 

Fig. 6 Fitting curves of Dm 

表 3 D1及 D2试验拟合参数表 

Table 3 Fitting parameters of D1 and D2 

试验编号 c1/% c2 

D1 0.0465 1.158 

D2 0.0378 1.268 
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表 4 验证试验基本参数及拟合参数表 

Table 4 Basic and fitting parameters of verification tests 

试样编号 母岩 
最小干密度 

/(g·cm-3) 

最大干密度 

/(g·cm-3) 

制样干密度 

/(g·cm-3) 
制样孔隙率 

c1 

/% 
c2 

T1 弱风化花岗岩 1.74 2.21 2.03 24.0 0.0214 1.632 

T2 弱风化砂泥岩 1.73 2.23 2.21 20.5 0.0504 1.510 

T3 强风化花岗岩 1.61 2.14 2.14 20.5 0.1165 1.052 

T4 弱风化花岗岩 1.69 2.17 2.00 25.0 0.0225 1.739 

3  以分形维数变化表示破碎率的验证 
为验证本文建议的堆石料破碎率表达式及其拟

合参数并分析级配、密度及母岩对堆石料颗粒破碎的

影响，本文挑选了 3种堆石料，进行了 3种级配共 4
组试验总计 72个试样进行相应的试验验证。试验条件
及筛分粒径同前，试验围压 3σ 共分 3级，分别为 400，
1100和 2200 kPa，输入波形采用正弦波。试验振动频
率采用 0.1 Hz，试验固结应力 Kc分别为 1.5和 2.5，
两种固结应力条件下动应力 dσ 均为±0.3 3σ 、±0.6 3σ 及
±0.9 3σ ，各级轴向动应力施加 30 振次。试验选用堆
石料分别为弱风化花岗岩、弱风化砂泥岩及强风化花

岗岩，试验级配如图 7所示，为对比母岩影响，其中
T2及 T3选用相同级配，试验编号、控制指标及相应
岩性及拟合结果如表 4所示，拟合试验结果如图 8所
示。 

 

图 7 验证试验级配曲线 

Fig. 7 Grading curves of verification tests 

图 8 验证试验 Dm拟合曲线 

Fig. 8 Fitting curves of Dm from different verification tests 

试验结果表明，本文基于分形维数变化定义的堆

石料的颗粒破碎率及建议的破碎率经验表达式可以反

映堆石料的颗粒破碎特性。 
3.1  级配影响 

T1及 T4母岩均为弱风化花岗岩，T1试样级配中
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小于 5 mm含量为 21.0%，T4试样级配中小于 5 mm
细料含为 17.1%，由相对密度试验结果，T1具有室内
最大干密度，表明 T1相对 T4级配较优。与 D1及 D2
试验结果相似，当围压及动应力较小时，堆石料的动

剪应变相对较小，此时，堆石料更多的表现出棱角破

碎的特性，但由于二者的孔隙率较大，密实度相对较

低，T4中粗颗粒堆石料的骨架作用发挥不明显，导致
T4 的颗粒破碎高于 T1，表现在参数上即对应 T4 的
c1值较 T1大，表明以分形维数表示的 T4的破碎率大
于 D1，同时，随着围压及动应力增大，堆石料的动剪
应变相应增大，堆石料的颗粒破碎由棱角破碎向骨架

破碎转移，T1 级配较优的特性进一步得到体现，T4
的破碎率进一步增大，由此表现在参数上即为 T4 的
指数 c2同样大于 T1，表明以分形维数表示的 T4的破
碎率大于 T1。 

结合 D1及 D2的试验结果可以得出如下结论，相
同母岩条件下，应力越低、堆石料的变形越小，级配

优劣对堆石料颗粒破碎的影响越不明显，而主要受堆

石料粗颗粒骨架作用强弱的影响，堆石料的骨架作用

发挥的越强，堆石料的颗粒破碎率越低，相应的模型

参数 c1越小，反之堆石料的颗粒破碎率越高，相应的

模型参数 c1越大。而应力越高、堆石料的变形越大，

堆石料的颗粒破碎率越高，相应的级配优劣对堆石料

颗粒破碎的影响越明显，表现为级配越粗，细颗粒对

粗颗粒的填充作用越弱，相对分担的应力越小，堆石

料的颗粒破碎率越高，相应模型参数 c2越大，反之则

越小。 
3.2  母岩影响 

T2及T3具有相同的级配特征，试验孔隙率均为
20.5%，T2堆石料母岩为弱风化砂泥岩，其单轴抗压
强度为30～55 MPa，T3堆石料母岩为强风化花岗岩，
单轴抗压强度为17～28 MPa，T2堆石料母岩岩性略优
于T3堆石料，由表4，T2的c1为0.0504，T3的c1为0.1165，
表明由于母岩岩性较差，当围压及动应力较小时，T3
的破碎率即显著大于T2的颗粒破碎率。随剪应变发
展，虽然T3的破碎率仍大于T2的破碎率，但破碎率增
量T3小于T2，表现在参数上即为T3的指数c2小于T2，
表明随剪应变发展，堆石料的颗粒破碎不会持续发展， 
而表现出颗粒破碎随应变发展而收敛的特征，这也与

文献[11]的研究成果相一致。 

4  结    论 
采用大型静动三轴仪，系统研究了堆石料级配、

母岩、围压及动应力对其颗粒破碎的影响，得出结论

如下： 

（1）根据堆石颗粒在堆石混合料中所发挥的作
用，堆石料的颗粒破碎可以分为棱角破碎和骨架破碎。

棱角破碎主要由于堆石体在受力过程中发生滑移、错

动等颗粒重组所导致的，这种破坏方式不涉及颗粒的

内部变形，更多的表现为堆石料逐级破碎以及小于 5 
mm 细料的显著增加；而骨架破碎主要是由于混合料
中堆石颗粒所分担的荷载超出了堆石母岩的抗压或抗

剪强度，由此所引起的堆石颗粒自身破裂、剪裂和弯

裂或者破裂、破碎，更多的表现为堆石料中间粒径含

量以及小于 5 mm细料含量的显著增加。 
（2）围压越低、固结应力越低、动应力越低，

母岩强度越高、级配越优、堆石料粗细颗粒的充填关

系越好，循环荷载作用下堆石料的颗粒破碎量越小，

堆石料更多的表现为棱角破碎；反之，循环荷载作用

下堆石料的颗粒破碎量越大，堆石料更多的表现为骨

架破碎。 
（3）结合分形理论，以发生颗粒破碎后新的级

配的分形维数减去堆石料初始级配的分形维数重新定

义了堆石料的颗粒破碎率 Dm， m r 0D D D= − ，并以幂

函数建立了堆石料破碎率与动剪应变及体变的关系

式。 
（4）结合本文建议的堆石料破碎率关系式研究

了级配对堆石料颗粒破碎的影响，发现在较低应力条

件下，堆石料级配优劣对其颗粒破碎的影响不明显，

而是随堆石料骨架作用的强弱呈规律性变化，堆石料

骨架作用越强，颗粒破碎率越低，相应的模型参数 c1

越小，反之则越大；应力越高，级配优劣对堆石料颗

粒破碎的影响越明显，表现为级配越粗，细颗粒对粗

颗粒的填充作用越弱，相对分担的应力越小，堆石料

的颗粒破碎率越高，相应模型参数 c2越大，反之则越

小。 
（5）母岩对堆石料颗粒破碎影响的试验结果表

明：相同条件下，堆石料的母岩岩性越差，堆石料的

颗粒破碎率越大，但颗粒破碎随应变发展呈现收敛的

特征。 
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土–地铁动力相互作用体系侧向变形特征研究 
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摘  要：针对现有地下结构抗震分析方法用于地铁大型地下结构的可行性研究明显不足问题，根据中国抗震规范的相
关规定设计了常见的 3 种场地类别，考虑输入地震动特性及其强度，通过 84 种有限元计算工况，分析了土–地铁地下
结构非线性动力相互作用体系的侧向变形特征。结果表明，在Ⅱ、Ⅲ、Ⅳ 3 个场地类别条件下输入加速度峰值较大时
（0.3g和 0.4g），或者场地类别为Ⅳ类时即使输入很小地震动峰值加速度时，土与结构相互作用系数均小于 1，即大型
地铁地下结构侧向土体总是“推着”地下结构产生最大相对变形，此时地铁地下结构周围土层的大变形将对地下结构

抗震造成不利的影响。反之，将会出现地铁地下车站结构侧向最大变形大于等代土体单元的侧向变形，即地下结构的

动力变形将受到周围土层的约束作用，此时将对地下结构的抗震起到有利作用。同时，也给出了场地类别和输入地震

动特性对土–地铁地下结构相互作用系数的影响规律。 
关键词：地铁；场地类别；抗震分析；侧向变形；土与结构相互作用 
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Characteristics of lateral deformation of soil-subway dynamic interaction system 

ZHUANG Hai-yang1, 2, WANG Xue-jian2, WANG Rui2, CHEN Guo-xing2 
(1. School of Civil Engineering, Shandong University, Jinan 250061, China; 2. Institute of Geotechnical Engineering, Nanjing Tech 

University, Nanjing 210009, China) 
Abstract: With regard to the insufficient researches on the reliability of the existing seismic analysis methods for underground 

structures for the seismic design of large-scale underground structures, three site classifications are designed according to the 

relevant seismic design codes, and the characteristics of seismic deformation of the interaction system are analyzed under 84 

conditions by using the finite element method. The results show that when the peak acceleration of input earthquake wave is 

larger than 0.2g with any kind of site classification or when the site classification is Ⅳ under very small peak acceleration, the 

soil-structure interaction coefficients are all smaller than one, which means that the lateral soils with large deformation may  

push the underground structure to be deformed maximally. In other word, the large deformation of the surrounding soil 

foundation is unfavourable to the seismic performance of the large underground structures. On the contrary, the maximal 

deformation of the underground structures should be constrained by the surrounding soils, which is favourable to the seismic 

performance of the underground structures. Meanwhile, the effect laws of the site classification and the properties of input 

ground motion on the seismic deformation of the large underground structures are also analyzed.  

Key words: subway; site classification; seismic analysis; lateral deformation; soil-structure interaction 

0  引    言 
地铁作为缓解现代化大城市交通拥堵问题的有效

设施，越来越多的城市把发展地铁作为城市公共交通

的重要组成部分。然而，现有地铁地下结构能否有效

地抵抗强地震作用仍是一个不确定的问题，尤其是

1995 年日本阪神大地震中地铁地下结构的严重破坏
带来深刻的启示[1-2]，警示地下结构的抗震性能并非如

以前想象的那么好。尤为重要的是，现代地铁建设体

系中作为地铁车站的大型地下结构的抗震性能从理论

上应比小型地下结构要更差，如何评价大型地铁地下

结构的抗震性能及其地震反应分析方法仍是目前急需

研究的科学问题。 
已有的地下结构抗震性能研究表明[3-5]：在发生强

地震时，地下结构的地震反应通常主要取决于周围土

体的地震位移场，本身受到的惯性力对地下结构地震
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反应不是主要的影响因素，周围土体物理状态的变化

将明显影响地下结构地震反应。因此，基于位移的地

下结构地震反应分析方法更为符合地下结构的动力反

应特征。同时，基于位移的地下结构地震反应分析方

法能够部分考虑土与地下结构的动力相互作用[6]。但

是，已有的地下结构抗震分析方法是基于小型地下结

构为研究对象而建立的[7-8]，相关的场地动力变形假定

和参数取值等是否适用于现行地铁大型地下结构还有

待进行专门的研究。 
鉴于此，本文采用时域有限元法对不同场地类别

中土与大型地下结构动力相互作用进行了数值模拟，

分析了不同场地类别的自由场位移反应特征和大型地

下结构动力变形特征，以及场地变形与结构变形之间

的土–结构动力相互作用系数，以期相关研究成果能为
地下结构的抗震设计与分析提供指导和参考。 

1  数值分析方法 
1.1  不同场地条件 

参考《建筑抗震设计规范 GB 50011—2010》中工
程场地类别的相关条文 4.1.4～4.1.6 中的规定，工程
常见的场地类别共有 4类，因Ⅰ类场地在现有地铁地
下车站结构的建设中还很少遇到。因此，本文以南京

地铁 2号线沿线长江古河漫滩典型地层为背景，通过
保持覆盖层厚度不变，改变场地等效剪切波速的大小，

并基于规范中常见的Ⅱ、Ⅲ、Ⅳ 3类场地类别的基础
上扩展出了 7种工程场地类型，表 1给出了计算深度
范围内土层的埋深为 20 m 范围内土层等效剪切波速
与场地的覆盖层厚度。根据地铁车站所处的深厚场地

工程地质条件，本文计算设计的Ⅲ1类场地条件如表 2
所示，其他类别场地只是在此场地条件基础上通过改

变埋深 20 m范围内土层的剪切波速来实现。 
1.2  地铁地下车站结构概况 

本文研究的地下结构为目前地铁常用的两层双柱

三跨结构，其横断面结构特征和具体尺寸如图 1（a）
所示。取上覆土层的厚度为 3 m，地铁地下车站的宽
度为 21.2 m，高度为 12.49 m；地下车站结构的顶板
厚度为 0.7 m，底板厚度为 0.8 m，中板厚度为 0.35 m，
侧墙的厚度有两种尺寸：上层的侧墙厚度为 0.7 m，
下层的侧墙厚度为 0.8 m，车站的中柱采用直径为 0.8 
m的圆柱，中柱纵向间距为 9.12 m。中柱与顶、底及
中板的连接处都设置了不同尺寸的纵梁，在顶、底及

中板与侧墙连接处进行了加掖处理。本车站主体结构

横截面采用 HPB235钢筋，主要配筋情况如图 1（b）
所示。 

表 1 不同场地类别划分 

Table 1 Different site classifications designed in this study 
场地类别 亚类别 覆盖层厚度 d/m 等效剪切波速 Vse/(m·s-1) 场地划分标准 

Ⅱ Ⅱ 80 300 d＞5且 250＜Vse≤500 

Ⅲ1 80 250 

Ⅲ2 80 200 Ⅲ 

Ⅲ3 80 175 

d＞5且 150＜Vse≤250 

Ⅳ1 80 150 

Ⅳ2 80 125 Ⅳ 

Ⅳ3 80 100 

d＞5且 Vse≤150 

表 2 Ⅲ1类场地条件 

Table 2 Conditions of site classification Ⅲ1 

土层 
编号 土性 

重度 
/(kN·cm-3) 

弹模 
/MPa 

层厚 
/m 动泊松比 

剪切波速 
/(m·s-1) 

1 素填土 19.4  3.5  3.0 

2 新近黏土 19.4  4.2  4.0 

3 新近黏土 19.4  6.5  4.0 

4 新近黏土 19.4  8.2  4.5 

5 新近砂土 19.4 15.3  4.0 

6 新近砂土 19.4 25.4  4.0 

7 新近砂土 19.4 26.3 20.0 

8 砂土 20.0 42.5  8.0 

9 老黏土 21.5 38.9 28.5 

0.49 
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图 1 地铁地下车站结构横截面主要尺寸和配筋图 

Fig. 1 Main dimensions and distributed steels of cross section of  

subway station  

1.3  土和钢筋混凝土材料本构 

土体的非线性动力本构模型采用庄海洋等[9-10]建

立的软土记忆型黏塑性嵌套面动力本构模型，该模型

基于土体的广义塑性理论，采用等向硬化和随动硬化

相结合的硬化模量场理论，建立了一个总应力增量形

式的土体黏塑性动力本构模型，模型建立过程见参考

文献[9，10]。本文工程场地的土层基本物理力学参数
见表 1，其它模型参数可根据基本参数确定且具体确
定方法见参考文献[9，10]。 
车站结构所用的混凝土强度为 C30，混凝土动力

本构模型采用 Lee等[11]提出的黏塑性动力损伤模型，

该模型基于混凝土的断裂能原理，在 Lubliner等[12]提

出的塑性损伤模型的基础上进行改进，分别采用两个

损伤变量来描述混凝土受拉和受压破坏时两个不同的

刚度衰减规律，并采用多个硬化变量来修正模型中的

屈服函数，建立了混凝土在循环荷载作用下的动力塑

性损伤本构模型，C30 混凝土对应的该模型参数可详
见参考文献[4]。混凝土里的钢筋采用弹性模型模拟，
其弹性模量为 210 GPa，本文暂不考虑钢筋与混凝土
之间的开裂和滑移。 
1.4  有限元分析模型 

为了提高计算效率，本文采用四结点平面应变缩

减积分单元模拟土体和车站结构。把地铁车站结构等

效为平面应变问题时采用了同刚度折减弹性模量的方

法来考虑以平面应变单元模拟三维的中柱带来的影

响，圆形中柱等效成厚度为 0.8 m的连续墙后的混凝
土黏塑性动力本构模型等效参数如表 3。钢筋采用植
入混凝土的杆单元模拟，等效后钢筋弹性模量为

E=1.2×106 MPa。根据楼梦麟等[13]的研究，地基侧向

对地下结构模型动力反应的不利影响在 B/b≥5 时可
以不予考虑，其中 B是整个有限元模型地基的宽度，
b 是地下结构模型的宽度。为了尽可能的消除人工边
界对地铁车站结构动力特性的影响，将地基的计算宽

度取为 200 m，即地基的宽度为地铁车站结构宽度的
10倍。土与地铁车站结构模型的网格划分如图 2（a）
所示，地铁车站结构的细部网格划分见图 2（b）。 

（a）地基有限元网格 

  

（b）主体结构有限元网格 

图 2 土–地下结构相互作用体系有限单元划分 

Fig. 2 Finite elements of soil-underground structure interaction  

..system 

表 3 中柱混凝土动黏塑性损伤模型等效参数取值 

Table 3 Values of parameters for plastic-damage model of concrete 

模型参数 参数值 模型参数 参数值 

弹性模量E /MPa 1.55×103 
初始屈服拉应力

t0σ /MPa 0.1 

泊松比ν  0.15 tw  0 

密度 ρ /(kg·m-3) 2500 cw  1 

扩张角ψ /(°) 36.31 cd  0 
初始屈服压应力

c0σ /MPa 0.74 ξ  0.1 

极限压应力 cuσ /MPa 1.04   

土与地下结构之间的动力接触关系通过定义不同

介质之间接触表面对（master-slaver surface）的力学
传递特性（见 Abaqus软件帮助文件），建立接触面力
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传递的力学模型和接触方程，通过接触算法求解接触

方程，该方法适用于模拟接触表面发生大位移滑动和

接触面分离与闭合不断转化的动力接触问题。本文中

土与地铁车站结构之间的法向接触采用“硬”接触，

即认为当土体与地下结构之间出现拉力时它们之间的

接触面将立即分离。切向接触服从Coulomb摩擦定律，
当接触面上剪应力大于它们之间的摩擦力时将发生土

体相对地下结构产生切向滑动，即 

crit Pτ µ= ⋅   。              (1) 
式中  critτ 为接触面上临界剪应力； µ 为摩擦系数，
根据已有的研究[14]，本文取 0.4； P为法向接触力。
接触面从黏滞状态转化为滑动状态时产生的力学不连

续性经常导致有限元算法的不收敛，因此在 ABAQUS
中引入“弹性滑移”的概念，该方法是指接触面处于

黏滞状态时，假设接触面已经发生非常微小的相对滑

移，这种切向剪应力与“弹性滑移”之间的关系如图

3（b）中虚线所示。 

 

图 3 土与车站结构接触面对设置 

Fig. 3 Modelling contact between soil and underground structures 

1.5  输入地震动特性 

本文中选用地震波为 El Centro 波和 Kobe 波。El 
Centro波为 1940年美国 Imperial山谷地震时记录的强
震地震波，具有明显的中远场地震波特征，该地震波

原始峰值加速度为 0.349g，强震部分持续时间约为 26
秒。Kobe波为 1995年日本阪神地震中神户海洋气象
台记录的强震加速度记录，具有模型的近场地震波的

脉冲振动特征，本文中取其南北向的水平向加速度记

录作为基岩输入波，该地震波的原始峰值加速度为

0.85g，强震部分持续时间约为 10 s，两条地震波的时

程和对应的傅氏谱分别如图 4 和图 5。在水平基岩上
输入地震波时，把两条地震波的峰值加速度分别调整

为 0.5，1.0，1.5，2.0，3.0和 4.0 m/s2，基岩输入地震

波持续时间为 30 s。 

 

 
图 4 El Centro波时程及其加速度反应谱 

Fig. 4 Time histories and acceleration response spectra of  

EI-Centro wave 

 

 

图 5 Kobe波时程及其加速度反应谱 

Fig. 5 Time histories and acceleration response spectra of Kobe  

.wave 
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2  土-地下结构动力相互作用体系位移

反应特征 
2.1  自由场侧向位移反应特征 

在地下结构抗震分析的反应位移法中，地层位移

沿深度变化可假设为余弦函数，具体数值可由下式求

得 

amax( )= cos(π /2 )u z u z H⋅   。       (2) 
式中  ( )u z 为地震时距地表面为 Z处的的地层变形； 

amaxu 为地表与基准面的相对位移最大值，可由公式

amax max
1
2

u u= 求得，其中 maxu 为场地地表最大位移， 

取值可参照《城市轨道交通结构抗震设计规范》

（GB50909—2014）表 5.2.4.1～表 5.2.4.2；也可通过
动力时程分析计算；z 为地下结构底面距地表面的深
度；H为地表至场地基准面的距离。因此，图 6给出
了两种不同输入地震波时不同类别场地顶底最大相对

位移随场地等效剪切波速的变化趋势线。 

据图 6可以发现，当基岩输入峰值加速度较小时
（≤0.2g），随着场地等效剪切波速变大，自由场顶底
最大相对位移呈线性减小，但总体上减小幅度不大。

但是，当基岩输入峰值加速度较大时（0.3g和 0.4g），
同时在场地等效剪切波速较小时，随着等效波速变大，  

 

 

图 6 自由场顶底最大相对位移随等效剪切波速的变化 

Fig. 6 Relationship between maximal relative displacement of free  

site and equivalent shear wave velocity 

自由场顶底最大相对位移并非接近线性减小，而是出

现明显的波动。主要原因应为输入地震动较强和场地

土体较软时场地的非线性地震反应变得强烈，使得上

述变化规律出现明显的变异，但总体上随着场地等效

波速变大时自由场顶底最大相对位移呈明显的减小趋

势。 
    图 7给出了两种不同输入地震波时不同类别场地
顶底最大相对位移随输入地震动峰值加速度的变化趋

势线。由图可知，同一场地类别条件下，随着输入地

震动峰值加速度的变大，自由场顶底最大相对位移呈

指数增加。同时，随着输入峰值加速度变大，场地类

别对自由场顶底最大相对位移的影响越明显，尤其是

输入 El Centro波时，场地条件变差时自由场顶底最大
相对位移随输入峰值加速度变大而加速增长。当输入

Kobe波时，场地类别对自由场顶底最大相对位移的影
响相对较弱。主要原因应为 El Centro波为典型的远场
地震波，而 Kobe 波为典型的近场地震波，在相同的
峰值加速度条件下 El Centro波的强震持时较长，造成
场地的非线性位移反应程度更高。 

 

 

图 7 自由场顶底最大相对位移随输入加速度峰值的变化 

Fig. 7 Relationship between maximal relative displacement of free  

site and input peak acceleration 

参照《城市轨道交通结构抗震设计规范》（GB 
50909—2014）表 5.2.4.1～表 5.2.4.2，可求得Ⅱ类场
地自由场顶底最大相对位移如图 8所示，同时图中给
出了本文求得的Ⅱ类场地自由场顶底最大相对位移与

规范建议值的对比。由图可以发现，当基岩输入加速
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度峰值较小时（≤0.2g），本文的计算结果与规范建议
值很接近。但是，当输入加速度峰值较大时，本文计

算结果明显大于规范的建议值，尤其当输入峰值加速

度为 0.4g的 EL Centro波时上述差异更为明显，造成
上述差异的原因应为中国现行规范给出的场地位移建

议值主要基于土体等效线性模型的一维场地地震效应

分析为参考，而本文采用土体黏弹塑性非线性动力学

本构模型的二维场地非线性地震效应分析，由于该模

型对土体非线性大变形特性的描述更为精确[15]，使得

在输入较大地震动时场地的非线性地震反应更为明

显，造成了场地的最大相对位移比规范建议值要大。 

 

图 8 Ⅱ类场地自由场顶底最大相对位移比较 

Fig. 8 Comparison of maximal relative displacements of site  

classification Ⅱ  

为了进一步分析Ⅲ类和Ⅳ类场地自由场顶底最大

相对位移与规范的建议值的大小关系，图 9给出了相
对于Ⅱ类场地的Ⅲ类和Ⅳ类场地自由场顶底最大相对

位移调整系数与规范建议值的对比。从图 9可以看出，
当基岩输入加速度峰值较小时（≤0.2g），规范建议的
Ⅲ类和Ⅳ类场地自由场顶底最大相对位移调整系数基

本与本文计算结果一致，即本文计算所得的调整系数

基本接近或小于规范建议值，即规范建议的调整系数

是基本可用的。 
但是，当基岩输入加速度峰值较大时（0.3g 和

0.4g），规范建议的调整系数明显与本文计算结果存在
较大的差异，当基岩输入加速度峰值为 0.3g 的 EL 
Centro波时场地峰值位移调整系数明显大于规范建议
值，当基岩输入加速度峰值为 0.4g的 EL Centro波时
场地峰值位移调整系数又明显小于规范建议值；当基

岩输入加速度峰值为 0.3g和 0.4g的 Kobe波，本文计
算的场地最大相对位移调整系数均明显小于规范的建

议值。造成上述差异的主要原因一方面应为较大输入

峰值加速度条件下本文计算的Ⅱ类场地最大相对位移

明显大于规范建议值，从而导致Ⅲ类和Ⅳ类场地的最

大相对位移调整系数明显比规范的建议值偏小；另一

方面，输入具有明显近场地震动特征的 Kobe输入时，
在峰值加速度较大的情况下场地最大相对位移明显比

输入具有远场地震动特征的 EL Centro波时要小（如
图 6所示），因此输入地震动特性对场地最大相对位移
的影响还需做进一步的统计分析。 

 

 

图 9 Ⅲ类和Ⅳ类场地自由场顶底最大相对位移调整系数 

Fig. 9 Adjustment coefficients of maximal relative displacements 

for site classification Ⅲ and Ⅳ 

2.2  地下结构侧向位移反应特征 

图 10 给出了车站结构顶底最大相对位移随场地
等效剪切波速的变化曲线。从图 10可以发现，当基岩
输入加速度峰值较小时（≤0.2g），随着输入地震动峰
值加速度变大，车站结构顶底最大相对位移随着场地

等效剪切波速增加而减小的速度更快，即场地类别的

影响更为明显。当基岩输入加速度峰值较大时（0.3g
和 0.4g），虽然车站结构顶底最大相对位移也将随场地
等效剪切波速增加而减小，但是输入地震动峰值加速

度的增大对车站结构顶底最大相对位移随场地等效剪

切波速增加而减小速度的影响不再明显，当输入峰值

加速度为 0.4g的 Kobe波时甚至出现减小速度明显减
慢。造成上述现象的主要原因可能为当基岩输入加速

度峰值较大时，场地埋深 20 m 以下土层的变形相对
由较大的增加，进而导致埋深 20 m 范围内土层软硬
的变化对车站结构顶底最大相对位移的影响减弱。 
为了进一步分析同一场地条件下输入峰值加速度

对地下车站结构顶底最大相对位移的影响规律，图 11
给出了地下车站结构顶底最大相对位移随输入地震动

峰值加速度的变化曲线。由图 11可知，当场地类别为
Ⅱ类时，车站顶底最大相对位移随输入地震动的峰值

加速度变大而呈指数增长。随着场地条件变差, 车站
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顶底最大相对位移随输入地震动峰值加速度的变化曲

线慢慢由指数增长变化到接近线性增长。 

 

 

图 10 车站结构顶底最大相对位移随等效剪切波速的变化 

Fig. 10 Relationship between maximal relative displacement of  

      underground structures and equivalent shear wave velocity 

 

 

图 11 车站顶底最大相对位移随输入加速度峰值的变化 

Fig. 11 Relationship between maximal relative displacement of  

   underground structures and input peak acceleration 

2.3  土与结构相互作用系数 

在地下结构抗震分析的柔度系数法中，考虑了

土-结构因刚度比不同而引起的相互协调作用，将自

由场变形乘以土-结构相互作用系数作为地下结构

在地震作用下的变形，再采用文献[7]的加载方式计
算结构内力反应。土-结构相互作用系数法的原理可

以表示为 

structure free filedβ −∆ = ∆   ，        (3) 
式中， structure∆ 为地震作用下地下结构的变形， free filed−∆
为地震作用下自由场中地下结构位置等代同尺寸块体

土单元的变形， β 为土-结构相互作用系数。当 β >1
时，可以认为地下结构的动力变形受到周围土体变形

的约束，对地下结构的抗震起到一定的有利作用；而

当 β <1时，可以认为地下结构周围土体变形过大，将
“推着”地下结构产生变形，对地下结构的抗震起到

一定的不利作用。 

综上所述，图 12首先给出了土-结构相互作用系

数随场地等效剪切波速的变化曲线。从图 12可知，当
基岩输入加速度峰值较大时（0.3g 和 0.4g），无论场
地为本文考虑的何种类别，地下结构的顶底最大相对

位移均小于场地等效单元的顶底最大相对位移

（ β <1），即为地下结构侧向土体“推着”地下结构
产生变形。同时，当场地条件较差时和输入峰值加速

度较大时，也都会出现地下结构侧向土体“推着”地

下结构产生变形的现象。反之，将会出现地下结构的

顶底最大相对位移大于等效土体单元的顶底最大相对

位移，出现地下结构侧向最大变形受周围土体约束的

现象。总体来看，输入具有远场地震动特征的 EL 
Centro波时，在场地等效剪切波速较大时土-结构相互

作用系数明显比输入具有明显近场地震动特征的

Kobe时对应工况的计算值要大，说明输入地震动特性
对土-结构相互作用系数的影响明显。同时，随着输入

EL Centro波峰值加速度变小，场地等效剪切波速的变
化对土-结构相互作用系数的影响更大，而当输入

Kobe波上述影响规律不明显。 
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图 12 土-结构相互作用系数随场地等效剪切波速的变化 

Fig. 12 Relationship between soil-structure interaction coefficients  

and equivalent shear wave velocity 

图 13给出了土-结构相互作用系数随输入地震动

峰值加速度的变化曲线。从图 13可知，当场地类别为
Ⅳ类时，即使输入地震动峰值加速度为最小值0.5g时，
地下结构顶底的最大相对位移均已小于场地等效单元

的顶底最大相对位移（β <1）；当场地类别为Ⅲ类时，
基岩输入加速度峰值较大时（0.3g和 0.4g）也将出现
土与结构相互作用系数小于 1的情况。总体来看，输
入具有远场地震动特征的 EL Centro波时峰值加速度
对土-结构相互作用系数的影响更大。总体来看，随着

场地条件变好，输入地震动峰值加速度对土-结构相互

作用系数的影响更大。 

 

 

图 13 土-结构相互作用系数随输入峰值加速度的变化 

Fig. 13 Relationship between soil-structure interaction coefficients  

and input peak acceleration 

 

3  结    论 
现有地下结构抗震分析的反应位移法和柔度系数

法等都是基于简单小尺寸地下结构为研究对象而建立

的，该些方法是否适用于现行大型地铁地下结构的抗

震分析还未经过有效地验证。鉴于此，本文设计了不

同场地类别和不同输入地震动强度组合的 84 个数值
计算工况，建立了土–地铁地下车站结构非线性动力相
互作用的整体有限分析模型，分析了场地类别和输入

地震动强度等对土–地铁地下车站结构相互作用体系
变形特征的影响规律，得出的主要结论如下： 

（1）本文基本土体黏弹塑性非线性动力本构模型
所得的Ⅱ类场地顶底最大相对位移在输入地震动较小

时与规范建议值比较接近。同时，Ⅲ类和Ⅳ类场地的

调整系数也都接近于或小于规范的建议值，即用规范

建议的场地最大相对位移和场地类别调整系数是基本

可行的。总体来看，随着输入地震动峰值加速度的变

大，同一场地类别条件下自由场顶底最大相对位移呈

指数增加，场地类别对自由场顶底最大相对位移的影

响越明显。 
（2）当输入地震动峰值加速度较大时，规范建议

的Ⅱ类场地顶底最大相对位移明显小于本文的计算结

果。同时，Ⅲ类和Ⅳ类场地的调整系数也与本文计算

结果差别较大，主要原因应为规范给出的场地最大相

对位移时可能对土体非线性大变形特性的估计不足。 
（3）当基岩输入加速度峰值较小时，随着输入地

震动峰值加速度变大，场地类别对地下车站结构顶底

最大相对位移的影响更为明显。同时，随着场地条件

变差, 车站顶底最大相对位移随输入地震动峰值加速
度增加的变化曲线慢慢由指数增长变到接近于线性增

长。 
（4）当基岩输入加速度峰值较大时（0.3g 和

0.4g），无论场地为本文考虑的何种类别，本文计算所
得土与结构相互作用系数均小于 1，即为大地震中地
下结构侧向土体将“推着”地下结构产生最大相对变

形；当场地类别为Ⅳ类时，输入很小的地震动峰值加

速度条件下就出现本文计算所得土与结构相互作用系

数小于 1，即也为大地震中地下结构侧向土体将“推
着”地下结构产生最大相对变形。上述现象也都说明

地铁地下结构周围土层的大变形将对地下结构抗震造

成不利的影响。 
（5）当场地条件较好时和输入地震动峰值加速度

较小时，将会出现土与结构相互作用系数均大于 1，
即为地震中地下结构的侧向大变形将受到周围土体的

约束作用，这也说明此种情况下周围土体的存在对地
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下结构的抗震是有利的。 
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高液限膨胀性黏土基桩工作性状的离心机试验研究 
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摘  要：通过离心机试验研究高液限强膨胀性黑棉土地基中 4 根模型基桩在浸水条件下桩头位移和桩身轴力的变化规
律，考虑的影响因素包括桩长、桩头荷载以及是否采用隔胀措施。通过自主设计制作的离心机内降雨装置和模型土层

中的渗流通道实现黑棉土地基浸水条件。试验发现，黑棉土浸水后对桩身轴力的影响分为两阶段：前期土体刚度降低

阶段，黑棉土遇水刚度降低后能提供的摩阻力明显降低，使得桩身轴力增大；后期胀拔阶段：黑棉土遇水膨胀隆起，

对桩基产生向上的胀拔力，桩身轴力减小。此外，浸水引起的桩头位移变化与桩顶受荷情况密切相关：未受荷桩发生

上拔位移，而荷载为 625 kN的桩发生沉降位移。在桩周采取隔胀措施可以削弱甚至消除黑棉土变形对桩基的不利影响。 
关键词：黑棉土；膨胀土；基桩；离心机；浸水 
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Centrifuge modelling of working performance of foundation pile embedded                
in expansive clay with high liquid limit  

YANG Jun1, ZHANG Da-feng1, LI Lian-you2, SHEN Zhao-pu2  
(1. Key Laboratory of Civil Engineering Safety and Durability of Ministry of Education, Beijing 100084, China; 2. China Road and Bridge 

Corporation, Beijing 100011) 

Abstract: The centrifuge tests are carried out to study the change of displacements of pile head and axial forces of four single 

piles embedded in strong expansive black cotton soil with high liquid limit after being submerged considering the influences of 

pile length, pile head load and expansion isolation measures. The self-developed rainfall facility in the centrifuge and the 

artificial seepage path in the model stratum control the submerging condition of the black cotton soil foundation. It is found that 

the effects of rainfall condition on the axial forces of piles can be divided into two phases. In the first softening phase, the 

wetted expansive soil provides less friction resistance, which increases the axial forces of piles. And in the second expansion 

draft phase, the swelling uplift of expansive soil produces more friction resistance and the axial forces of piles decrease. In 

addition, the displacement of pile head caused by the submerging is closely related to its load. Under rainfall conditions, the pile 

without load is uplifted, while the pile with load of 625 kN settles. Taking expansion isolation measures around the pile body 

will decrease or even eliminate the negative effects of expansive soil deformation on pile foundations. 

Key words: black cotton soil; expansive soil; foundation pile; centrifuge; submerging 

0  引    言 
黑棉土是一种广泛分布在中东非和印度等地的特

殊的高液限强膨胀土，具有遇水膨胀、失水收缩的性

质，因外表呈黑色、适宜种植棉花而得名[1-2]。在旱雨

季交替时，膨胀土地基将发生较大的不均匀变形，易

导致建筑物破坏，道路裂缝以及边坡失稳等工程问题，

比多数的自然灾害（洪水和地震）更为普遍和严峻[3]。

郑健龙等[4]指出，中国约有超过 3 亿人口生活在膨胀
土地区，包括云南、贵州、广西等 20多个省，每年因
膨胀土造成的经济损失估计达数百亿。 

黑棉土的工程性质较差，表现出的低承载力、低

渗透性和强胀缩性[5]使得桩基成为有效的处理深厚黑

棉土主要方式，可以将建筑和道路荷载传递至较深的

非膨胀土或岩石持力层，有效减少膨胀土变形下结构

物的位移。膨胀土地基中桩的工作性状相当复杂：吸

水膨胀时，桩受到胀拔力；失水收缩时，土体作用在

桩周的水平压力降低甚至脱离，使得桩体丧失部分或

─────── 
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者全部侧摩阻力和端承力[6]。中国是世界上较深入研

究并在膨胀土地区成功使用桩基础的国家，《膨胀土地

区建筑技术规范》已规定相应的设计方法、现场试验

方法和施工措施，考虑了桩周土胀缩变形对其承载力

的不利影响[7]。Nelson 等给出了以有限元为基础的能
考虑较复杂条件下膨胀土中的桩基设计方法[8]，但现

场和模型试验仍然无可替代。 
1967年，Donaldson[9]在南非膨胀土地区开展现场

试验，发现土体膨胀对直径 23 cm桩产生 80 kN拉力。
2008年，王年香等[10]开展模型试验，测定研究了土体

浸水时胀拔力、桩头上拔量和中性点位置等的变化规

律。2012年，吴志伟等[11]在老挝开展现场试验，发现

膨胀土浸水产生的地表隆起达到 8 mm时，桩被抬升
0.66 mm，并产生 0.2 MPa附加拉应力。谢立安[12]和

Xiao等[13]学者开展大量试验，深入研究了膨胀土地基

中单桩行为，揭示浸水条件下膨胀土地基中桩–土的荷
载传递规律。刘涛等[14]还开展了吸湿环境下膨胀土与

桩接触面强度特性试验研究。但上述试验一般无对照

组，桩顶荷载为零，无法分析桩长、荷载大小等因素

的影响。而且常重力条件下室内试验膨胀土常处于较

低的应力，表现出比实际更大的膨胀性质。这些因素

均将对试验分析和试验结论产生影响。 
离心机试验基于应力一致的原则，可以减小模型

尺寸，并缩短试验时间，是岩土工程中较为成熟和可

靠的试验手段[15]，本文在离心机中设计膨胀土地基模

型，研究浸水条件下桩头位移和桩基轴力的变化规律，

测试了 4根单桩，研究参数包括桩长、桩头荷载和是
否采用隔胀措施。有助于理解浸水对黑棉土中基桩工

作性能的负面影响以及采用隔胀措施的有效性。 

1  试验设计 
1.1  离心机相似关系 

本试验采用清华大学 TH-50 g⋅t土工离心机，规格
为 50 g⋅t，最大加速度为 250g，最大模型质量为 0.5 t，
有效半径 2 m。试验中加速度采用 50g，相似关系如
表 1，试验模型尺寸为原型的 1/50，试验时间缩短为
原型的 1/2500。 
1.2  试验用膨胀土 

试验用黑棉土取自非洲肯尼亚内罗毕南环项目，

自由膨胀率达 173%，塑限 44.8%，液限 112.7%，塑
性指数 67.9，是一种高液限膨胀性黏土。在含水率为
19.5%，密度为 1.48 g/cm3时，该膨胀土无荷载膨胀率

达到 36%，膨胀力为 300 kPa。 
采用重塑手段，将原状膨胀土充分烘干、粉碎，

过 1 mm筛，并喷洒纯净水将含水率配置为 23.0%。 
 

表 1 离心机试验相似关系 

Table 1 Similarity relations for centrifuge tests  
物理量 模型/原型 试验取值 
长度、位移 1/n 1/50 
加速度 n 50 
弹性模量 1 1 
应力、应变 1 1 
时间（固结） 1/n2 1/2500 
时间（渗流） 1/n2 1/2500 

1.3  桩基设计 

试验中共设置 4根桩：基准桩、无荷载桩、短桩
和隔胀桩，桩的详细信息如表 2。 
基准组桩长 200 mm，直径 19 mm，等效为原型

长度为 10 m，直径为 0.95 m。参考文献[16]计算桩基
承载力，砂土侧摩阻和端阻分别取为 30 kPa 和 1000 
kPa，膨胀土侧摩阻取为 30 kPa。原型桩的承载力为
1600 kN，换算为模型桩的承载力 640 N，若不考虑膨
胀土范围内的摩阻力，模型桩的承载力为 460 N。 

          s p =1600 kNQ u q l q A= +∑   。 (1) 
表 2 模型桩信息汇总表 

Table 2 Summary of model piles 

组别 名称 
桩长 

/mm 

桩径 

/mm 

桩荷载 

/N 
隔胀 备注 

基准桩 200 19 250 无 基准桩 
第一组 

无荷载桩 200 19 0 无 改变压重 

短桩 120 19 250 无 改变桩长 
第二组 

隔胀桩 200 19 250 有 隔胀措施 

注：①隔胀措施指使用塑料套管使桩–土脱开，如图 1；②桩

长值指埋入土体部分的长度，为安装测量设备需要，桩头高出

土体表面 100 mm。 

 

图 1 采用大直径套管实现隔胀 

Fig. 1 Separating pile from surrounding soil by larger-diameter  

.casing 

模型桩直径为 19 mm，与混凝土的骨料粒径相当。
基于加工方便、等效性好原则，模型桩采用不锈钢管

制作。钢材弹性模量 200 GPa，原型桩为 C30混凝土，
弹性模量为 30 GPa。为保证截面拉压刚度 EA不变，
钢管壁厚度 t通过式（2）计算为 0.74 mm，本试验中
使用现有钢管型号，直径 19 mm，壁厚 0.8 mm。 
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         c

s

1 1 0.74 mm
2

E dt
E

 
= − − ≈  

 
  。   (2) 

在桩外表面粘贴应变片测量桩身应变，同一深度

对称位置各布置一片（减少测试误差并消除桩身弯矩

影响），每对应变片距离 40 mm。长度 200 mm桩共布
置 6 对应变片，布置位置为深 190，150，110，70，
30 mm及高出地表 10 mm；长度 120 mm桩共布置 4
对应变片，布置位置为深 110，70，30 mm及高出地
表 10 mm。高出地表的应变片在离心机运转稳定后轴
力保持不变，在试验中作为补偿片。粘贴好应变片后，

用 302胶水、防水胶带和绝缘胶带对模型桩作封闭处
理，防止试验过程中雨水渗入导致应变片失效。 
1.4  模型设计 

如图 2所示，共完成两组模型箱试验，每组模型
箱中设置两根模型桩。土体分为两层，上层膨胀土厚

度为 110 mm，密度控制为 1.35 g/cm3，含水率 23%；
下层砂土厚度为 190 mm，密度控制为 1.70 g/cm3，采

用分层击实方法制作模型。 
重塑膨胀土的渗透系数极低，为了模拟现实中存

在的裂隙，加快雨水渗入，设置两层水平砂层（每层

10 mm厚）和竖向砂井，将膨胀土分为 3层，每层厚
度为 30 mm。降雨后雨水先浸湿表面膨胀土，同时沿
竖向砂井进入水平砂层，并通过多个渗透面向膨胀土

内部渗透，实现浸湿深度与工程实际接近。 
本试验中模型桩的直径 d为 19 mm，离模型箱长

边 90.5 mm，约 4.5d；距模型箱短边 140.5 mm，约 7d；
两模型桩间距为 300 mm，大于 15倍桩径。试验中桩
受模型边界和相邻桩影响很小，可以认为是单桩条件。 
1.5  浸水设计 

内罗毕一年有两次雨季，三月到五月的长雨季和

十月到十二月的短雨季。雨季每月降雨超过 20 d，日
降雨量最高达 100 mm，等效至离心机模型中降雨强
度为 3.9 mm/min。 

采用自主设计制作的离心机降雨装置（如图 3）
实现离心机运转过程中的降雨控制。该降雨装置通过

电磁阀控制水流开闭，并使用水箱加压系统控制降雨

速度。降雨装置上安装 3个相同的喷头，每个喷头喷
洒区域为 200 mm×200 mm，喷洒强度取为日最大降
雨强度的一半，即 2 mm/min。 
在离心机运转稳定后，接通外置电源打开电磁阀，

并对水箱施加 0.25 MPa 压力，形成降雨。降雨持续
30 min（原型时间为 52 d）后，关闭电磁阀继续运转
25 min（对应原型时间为 43 d），见图 4。 

2  浸水条件下的基桩工作性状分析 
开展两组离心机试验，通过埋置土压力盒、位移

传感器和应变片等（图 2），测定了地表位移、膨胀土
的水平应力、桩头位移和桩身轴力等物理量，以下为

试验结果和分析。 

图 2 试验模型设计 

Fig. 2 Design of centrifuge test model 

 

图 3 自主设计制作的降雨装置 

Fig. 3 Self-developed rainfall control facility 

 

图 4 制作完成的模型顶面和侧面 

Fig. 4 Top and side views of completed model 

2.1  地表位移 

图 5为不同的分级加速度下，两组离心机试验的
地表沉降曲线；图 6为降雨过程中两组试验的地表隆
起位移曲线。离心机加速过程中地表沉降约 160 mm，
每 10g产生的地表沉降约为 33 mm；降雨过程中土体
隆起约 150 mm。 
膨胀土渗透系数极低，雨水入渗慢，试验中形成

了地表积水，在停雨后水的入渗和土体膨胀仍继续发

展。降雨 52 d时，土体隆起约为 100 mm，而在停雨
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后的 40 d里，土体表面的隆起量也超过 50 mm。 

 

图 5 离心机加速过程中地表位移曲线 

Fig. 5 Surface settlements during acceleration 

 

图 6 降雨过程中地表位移曲线 

Fig. 6 Surface heaves during rainfall 

两组离心机试验的曲线趋势几乎相同，说明试验

条件基本一致，4根模型桩的行为具有可比性。 
2.2  膨胀土水平应力 

通过埋设土压力盒，测量不同深度的膨胀土水平

应力变化。第 1组试验在 3 m和 5 m深度各埋置一枚
土压力盒，第 2组试验在 1 m和 3 m深度各埋置两枚
土压力盒。降雨过程中水平应力变化如图 7所示。 
随着雨水的入渗，膨胀土发生体积膨胀，在侧限

条件下，水平方向的膨胀受到约束，水平应力增大。1 
m 处的浅部膨胀土水平应力增大最为明显，超过 50 
kPa；在稍深的 3 m 深度，膨胀土的水平应力也增加
了 30 kPa以上；由于雨水未渗入至 5 m深度的膨胀土
中，该处土体的水平应力变化不大。 
2.3  桩头位移 

离心加速过程中，4 根模型桩沉降不断增加，如
图 8所示。在 50g条件下，基准桩发生 42.4 mm的沉
降；无荷载桩的沉降为 28.9 mm，仅为基准桩的 68%；
隔胀桩的沉降有所增加，为 50.5 mm；短桩的沉降最
大，达到 71.0 mm，比基准桩大 67.4%。 

图 7 降雨过程中土体水平应力曲线 

Fig. 7 Horizontal stresses of soil during rainfall 

 

图 8 离心机加速过程中桩头位移曲线 

Fig. 8 Settlements of pile head during acceleration 

图 9为降雨过程中 4根模型桩的沉降发展曲线。
由于桩周土层在雨水自重的作用下整体被压缩，4 根
桩均沉降增加。基准桩发生的沉降最大，达到 27.1 
mm；其次为隔胀处理，为 12.3 mm；短桩发生 7.7 mm
的沉降，不到基准桩的 1/3；无荷载桩的沉降最小，
仅为 1.8 mm，且在停雨后桩被明显上拔。 

 

图 9 降雨过程中桩头位移曲线 

Fig. 9 Settlements of pile head during rainfall 

从图 10可以看出，浸水条件下不同荷载作用下桩
位移变化规律不同。荷载为 625 kN的基准桩则由于土
体弱化，发生 14.8 mm的沉降，而无荷载桩受到土体



1774                         岩  土  工  程  学  报                                    2017年 

胀拔作用，发生较大的上拔位移，达到 10.5 mm。荷
载较大即便膨胀土浸水时，桩仍然发生沉降，这在文

献中较少报道。短桩大部分锚固在膨胀土里，在浸水

过程中发生 4.0 mm的上拔位移。 
产生桩位移主要因素有：膨胀土浸水后摩阻力变

化、雨水自重造成土体压缩等。为了分析膨胀土浸水

的影响，需要将次要因素的影响分离。本文将膨胀桩

作为对照组，认为其不受膨胀土浸水摩阻力变化的影

响，用图 9中基准桩、无荷载桩和短桩的沉降数据均
扣除隔胀桩的沉降，得到桩头位移曲线如图 10所示。 

图 10 膨胀土浸水对桩头位移的影响 

Fig. 10 Effects of submerging expansive soil on displacements of  

.pile head 

2.4  桩身轴力 

在浸水过程中，桩身应变均呈现出先增大后减小

的变化趋势，如图 11所示。因此将桩的轴力发展分为
前期土体刚度降低和后期胀拔两个阶段。前期的土体

刚度降低阶段：膨胀土浸水后发生刚度降低，提供的

摩阻力降低，桩身轴力和轴应变增加。后期的胀拔阶

段：膨胀土浸水隆起产生胀拔作用，并由于下层土的

锚固作用，在桩的内部形成附加拉力，桩身轴力和轴

应变减小。 
对于桩长 10 m、荷载 625 kN的基准桩，初期土

体刚度降低阶段产生的轴向应变达 13×10-6，并在降

雨 33 d进入后期的胀拔阶段，应变减小至-60×10-6。 
对于无荷载桩，初期土体刚度降低阶段引起轴向

应变相比基准桩较小，仅为 4×10-6，并在降雨 18 d
进入后期的胀拔阶段，相比基准桩提前 15 d。胀拔阶
段无荷载桩的应变变为-35×10-6。 
对于 6 m短桩，初期土体刚度降低阶段产生的轴

向应变为 7×10-6，并在降雨 48 d进入后期的胀拔阶
段，相比基准桩推后 15 d。胀拔阶段短桩的应变减小
为-16×10-6。 
对于隔胀桩，浸水引起的应变变化很小，在 9.5 m

深度变化不到 10×10-6，其他位置变化基本变化为 0。 
模型桩刚度为 9.1 GPa，由此可以得到在降雨 30 

d、52 d（停雨时刻）和 85 d时模型桩的轴力分布曲
线，如图 12所示。在降雨 85 d时刻，4根模型桩的附
加轴力为拉力，且均呈现出中间大、两头小的趋势。 

 
图 11 降雨过程模型桩在不同深度的应变曲线 

Fig. 11 Strains of piles at different depths during rainfall 
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图 12 不同降雨时间模型桩的轴力分布曲线 

Fig. 12 Distribution of axial forces of piles at different rainfall time 

浸水后膨胀土膨胀隆起，对桩形成向上的胀拔力，

桩的轴向拉力随深度不断增加；深层土体对桩产生锚

固作用，阻止桩的上拔，形成向下的摩阻力，桩的轴

向拉力随深度不断减小，由此形成中间大、两头小的

典型轴力分布模式。这种分布模式在理论和试验[13,17]

中均得到了验证。 
浸水引起基准桩的轴力变化最大达-540 kN，对应

的深度为 3.5 m。无荷载桩由于发生了较大的上拔位
移，与膨胀土的相对位移较小，胀拔力较小，最大为

-330 kN，对应深度为 1.5 m。短桩与无荷载桩相似，
较大的上拔位移使得膨胀土胀拔提供的胀拔力较小，

仅为-150 kN，对应深度为 3 m。 
隔胀桩在 30 d，52 d和 85 d的轴力变化小于 100 

kN，表明在膨胀土地基中采用桩基隔胀措施，可以很
好地消除浸水的影响，建议在工程中采用。 

3  结    论 
（1）膨胀土浸水膨胀将导致土体的水平应力增

加，试验中 1 m深度处水平应力增加超过 50 kPa，而
3 m深度达到 30 kPa。 
（2）浸水条件下，桩头位移变化与桩顶荷载密切

相关：试验中无荷载桩产生 10.5 mm的上拔位移，而
625 kN的基准桩产生 14.8 mm沉降。 
（3）浸水条件下桩的轴力变化分为两个阶段：

前期土体刚度降低，膨胀土对桩提供的摩阻力降低，

桩身轴力增加；后期胀拔，膨胀土膨胀隆起产生胀拔

力，桩身轴力减小。 
（4）浸水引起基准桩的附加胀拔力达 540 kN；

无荷载桩和短桩附加胀拔力较小，分别为 330 kN 和
150 kN。 

（5）建议在膨胀土地基中采用桩基隔胀措施，
可以很好地消除浸水带来的影响。 
本模型试验采用的是重塑土，未能考虑原状膨胀

土的结构性、裂隙性和超固结性等[18]，应用中需注意

其适用范围。 
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干旱区土遗址掏蚀区土盐渍劣化与风蚀损耗效应(II) 
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摘  要：盐渍劣化与风蚀损耗效应是干旱区土遗址底部掏蚀病害形成和发展过程中的控制性进程。盐分运移与富集的
途径、土体抗风蚀能力盐渍劣化的本质是其中两个关键问题。通过集中降雨过程 3 处土遗址温度、含水率和介电常数
的实时监测，发现地基和掏蚀区两处土体温度、含水率变化存在的较大的时间梯度差异为盐分通过毛细作用向掏蚀区

发生运移和聚集提供了动力和运载媒介。以监测结果为依据，通过对完成不同期次干湿循环养护的不同含盐类型、含

盐量的遗址土重塑样的颗粒分析和风洞吹蚀试验，表明干旱区年际发生的集中式降雨过程所促使的盐分富集增量和干

湿次数累加所导致的土体粗粉粒化和粒度均一化是盐渍过程对掏蚀区土体抗风蚀能力产生劣化的本质原因。 
关键词：掏蚀区；盐渍劣化；梯度差异；风蚀模数；粒度均一化 
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Effects of salinized deterioration and aeolian ullage on soils in undercutting       
areas of earthern ruins in arid regions (II) 

CUI Kai1, 2, 3, GUAN Xi-peng1, 3, CHEN Wen-wu2, CHEN Meng-meng1, 3, HAN Wen-feng2 

（1. Key Laboratory of Disaster Prevention and Mitigation in Civil Engineering of Gansu Province, Lanzhou University of Technology, 

Lanzhou 730050, China; 2. Key Laboratory of Mechanics on Disaster and Environment in Western China (Lanzhou university), Ministry 

of Education, Lanzhou 730000, China; 3. Western Center for Disaster Mitigation in Civil Engineering of Ministry of Education of China, 

Lanzhou 730050, China） 

Abstract: The effects of saline deterioration and aeolian ullage are the important controlling process for the formation and 

development of undercutting disease at the bottom of earthen sites in arid regions. Among them, the traces of movement and 

enrichment of salts and the essence of saline deterioration for anti-erosion ability of soil are the two key issues. Through 

real-time monitoring of the temperature, moisture and permittivity of three typical sites during concentrated rainfall process, it 

is found that the larger time gradient difference exists between the changes of temperature and moisture content in soils located 

in foundation and undercutting areas, providing much power and being a transportation medium for salt to migrate and 

accumulate into undercutting areas by capillary action. Based on the above monitoring results, and by analyzing the particle 

sizes and conducting wind erosion experiments on remolded samples of site soils which have experienced different stages of 

wetting-drying cycles and been cured under different salt types and contents, it is shown that the essential reason for 

deterioration of soil resistance to wind erosion in undercutting areas is the salt enrichment increment caused by the annual 

concentrated rainfall in the arid areas and coarse-grained soils and the uniform particle sizes caused by wetting-drying cycles. 

Key words: undercutting area; salinized deterioration; gradient variation; wind erosion modulus; homogenization granularity 

0  引    言 
底部掏蚀是干旱、半干旱地区危害最为典型的土遗

址病害[1-3]
，其发育规模和位置对土遗址的整体稳定性

以及失稳模式存在至关重要的影响[4-5]
。盐渍劣化和风

蚀损耗效应是掏蚀区形成和发展过程中的控制性进程，

决定着其发展速度、发育规模和演化模式[6]
，是科学认

识和有效保护土遗址过程亟待研究的重要课题。 
─────── 

基金项目：国家自然科学基金项目（51208245，41562015）；教育部长
江学者创新团队支持计划项目（2017IRT17051）；甘肃省高校基本科研
业务费专项资金项目 
收稿日期：2016–07–25 

*通讯作者（E-mail: 995694065@qq.com） 

DOI：10.11779/CJGE201710004 

mailto:65226683@qq.com
mailto:995694065@qq.com


1778                         岩  土  工  程  学  报                                    2017年 

在前期研究当中，基于干旱区不同时代点状遗址

点掏蚀区的高度、深度和含盐特征的调查结果，通过

经历 3次干湿循环的遗址重塑试样的赋存环境分析和
风洞试验，提出干旱区土遗址掏蚀区土盐渍劣化与风

蚀损耗效应的概念，并分析了盐分类型、盐分含量和

挟沙风风速对其产生的显著的影响。然而，对于掏蚀

区土盐渍劣化与风蚀损耗效应发生过程中盐分如何向

遗址掏蚀区发生运移与富集、盐渍过程对掏蚀区土体

抗风蚀能力产生劣化的本质原因这两个关键问题研究

存在不足。 
因此，基于以上认识，研究通过对分布于干旱地

区 3处典型遗址降雨过程中掏蚀区和地基土体温度、
含水率和介电常数变化的实时监测以及结果分析，来

探索盐分向遗址底部运移与富集的原因。在前期对分

别掺入 NaCl和 Na2SO4并经历 3次干湿循环养护遗址
土重塑试样抗风蚀能力研究的基础上，通过分别掺入

质量分数为 0.2%，0.4%，0.6%，0.8%和 1%的 NaCl
和 Na2SO4盐分并经历 6，9，12次干湿循环养护的遗
址土重塑试样的颗粒分析与分维结果以及挟沙风的风

洞吹蚀试验结果的联合分析，来揭示盐渍过程对掏蚀

区土体抗风蚀能力产生劣化的根本原因，为继续研究

干旱区土遗址掏蚀区土盐渍劣化与风蚀损耗效应提供

支撑。 

1  典型土遗址降雨过程监测 
掏蚀区土的盐渍劣化与风蚀损耗效应是一个复杂

而长期的过程。首先盐渍劣化效应发生过程中土遗址

中盐分的运移、溶解和结晶都离不开水和温度的同步

作用，而且水和温度的同步作用必须是长期而频繁的。

分析干旱区土遗址赋存的自然环境因素，能使露天环

境保存的土遗址的水分和温度同时发生改变，而且

能够长期频现的因素也只有该地区最为常见的集中

降雨过程。因此，通过在青海明长城遗址湟中段、

甘肃明长城遗址山丹段和永靖段墙体 3 处干旱地区
典型土遗址天然断面上开展的集中降雨过程中掏蚀

区和地基土体温度、含水率和介电常数变化的实时

监测，来了解该过程中盐分向遗址底部掏蚀区运移

与富集的原因。 
1.1  监测工作 

3 处典型土遗址集中降雨过程的监测工作主要是
在干旱区夏季雨季（7，8，9 月）期间进行。监测点
沿断面轴线对称布置，其中 a1，a2为遗址两侧掏蚀区

测点，b1，b2为遗址两侧地基处测点（图 1）。重点监
测降雨前后遗址掏蚀区和地基土体温度、含水率和介

电常数的变化，监测周期为 12 h，采集数据时间间隔

为 2 h；监测仪器为 POGO便携式土壤多参数速测仪。 

  

图 1 典型土遗址监测点布置图（永靖） 

Fig. 1 Arrangement of monitoring points in typical earthern ruins 

（Yongjing） 

1.2  监测结果 

3 处典型遗址降雨过程监测结果显示：一方面人
眼观测在降雨前遗址两侧掏蚀区与地基土体表面颜色

基本保持一致；降雨时地基土体颜色加深，掏蚀区土

体颜色基本保持与雨前一致；降雨后掏蚀区土体表面

颜色迅速加深（图 2）。另一方面仪器测试显示在整
个监测周期内，雨前 2 h至雨后 2 h这个时间区段遗
址两侧掏蚀区与地基土体的温度、含水率和介电常数

变化最剧烈，而且表现出一定的总体规律性；温度为

先降后升，含水率为先升后降，介电常数先升后降。

但是在总体比变化趋势一致的前提下，遗址两侧地基

和掏蚀区土体的上述 3 个参数存在着显著的细微差
别。①雨前 2 h、雨中至雨后 2 h段内任一时刻遗址两
侧地基土体的温度、含水率和介电常数值明显高于掏蚀

区土体。②雨中至雨后 2 h间区段内掏蚀区土体的含水
率值和介电常数值降低幅度则明显小于地基土体。 

 

图 2 降雨后地基中水分向遗址掏蚀区运移现象 

Fig. 2 Migration of water from foundation to undercutting area  

.after rainfall 
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2  颗粒分析与风洞试验 
风蚀损耗效应是土遗址掏蚀区形成和发展过程紧

接着盐渍劣化效应发生的下一个重要进程。掏蚀区土

的盐渍劣化程度从内因的角度直接决定了其抵抗挟沙

风的吹蚀和磨蚀作用的能力，因此，通过开展了不同

含盐量与不同次数干湿循环养护（不同盐渍劣化程度）

试块的颗粒分析和风洞吹蚀试验，来揭示盐渍过程对

掏蚀区土体抗风蚀能力产生劣化的根本原因。 

 

图 3 土遗址降雨过程温度、含水率和介电常数监测结果 

Fig. 3 Monitoring results of temperature, moisture and dielectric  

constant in earthern ruins during rainfall process 

2.1  试验工作 

将取自甘肃张掖境内明长城遗址坍塌处的遗址夯

土进行粉碎脱盐处理[7]，分别掺入无水 NaCl 和无水
Na2SO4，依据最优含水率 16%和最大干密度 1.72 

g/cm3采用双向挤压法压制成棱长为 7.07 cm、含盐量
分别为 0.2%，0.4%，0.6%，0.8%和 1%的立方体试块。
将待养护试块置于温湿度控制室进行 6，9，12 次分
期次干湿循环养护。24 h完成一个循环，循环温湿度
设定依据 3处遗址降雨过程的监测结果。每次循环前
12 h为吸湿过程，湿度由 40%均匀升至 100%，温度
由 30℃均匀降至 20℃；每次循环后 12 h为脱湿过程，
湿度由 100%均匀降至 40%，温度由 20℃均匀升至
30℃。 
将部分上述完成不同期次干湿循环养护的试块置

于多功能环境风洞试验段入口下风向 10 m 处，完成
18 m/s风速携沙风的 600 s连续吹蚀试验，用称重法
测定风蚀量并计算风蚀模数。剩余部分完成上述分期

次养护的含盐试样彻底粉碎搅拌均匀后按四分法称取

200 g，采用筛析法和比重计法进行颗粒分析试验，据
分形理论采用最小二乘法拟合计算[8]，分析计算得出

相应的粒度分维值。 
2.2  试验结果 

一方面，人眼观测完成养护的试样表面均出现盐

分析出和颗粒粉化的现象，与现场观测到掏蚀区土体

表面的盐析和粉化现象相一致（图 4）；随着掺入盐分
含量和干湿循环次数的增加，试样的盐析和粉化现象

愈加显著，但掺入 NaCl 试样的盐析和粉化现象明显
弱于掺入 Na2SO4 的试样。另一方面，上述不同循环

养护含盐试样的颗粒分析试验结果显示（表 1）： 
（1）掺入两种类型任意含量盐分的试块的粗粉粒

质量百分含量随着干湿循环次数的增加而呈现递增趋

势，而细粉粒、黏粒和胶粒质量百分含量和粒度分维

值则出现递减趋势。 
（2）在给定干湿循环次数条件下，掺入两种类型

盐分的试块的粗粉粒质量百分含量均随掺入盐分含量

的增加而增大，细粉粒、黏粒和胶粒质量百分含量和

粒度分维值则随掺入盐分含量的增加而减小。 
（3）在给定干湿循环次数和盐分含量条件下，

NaCl对试块的粗粉粒、细粉粒、黏粒和胶粒质量百分
含量和粒度分维值的改造作用明显弱于 Na2SO4。 
完成上述循环养护含盐试样的 18 m/s风速携沙风

的 600 s连续吹蚀试验结果显示（图 5）： 
（1）吹蚀后的试块表面均出现结核状凸起，凸起

的数量与大小随着掺入盐分含量和干湿循环次数的增

加而减少。 
（2）掺入两种类型盐分任意含量盐分的试块的风

蚀模数随着干湿循环次数的增加而呈现递增的趋势。 
（3）在给定干湿循环次数条件下，掺入两种类型

盐分的试块的风蚀模数随掺入盐分含量的增加而增大。 
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表 1 颗粒组成分析结果 

Table 1 Results of analysis of grain composition 

盐分类型 NaCl Na2SO4 
盐分含量/% 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 

干湿循

环次数 

82.051 83.907 85.121 86.021 87.643 83.585 84.755 85.727 86.444 88.906 6 
83.776 85.402 86.646 88.225 89.029 84.641 85.966 87.434 88.561 90.368 9 粗粉粒含量/% 

(0.075~0.01 mm) 
85.829 87.161 88.379 90.793 91.147 86.371 87.856 89.226 91.593 92.786 12 
9.819 8.854 8.539 8.245 7.498 9.715 8.777 8.454 8.175 6.453 6 
9.477 8.643 7.403 6.673 6.225 9.029 7.782 7.143 6.634 5.480 9 细粉粒含量/% 

(0.01~0.005 mm) 
8.300 7.653 6.71 5.216 5.060 8.000 7.650 6.593 5.054 4.466 12 
4.568 3.879 3.458 2.987 2.245 3.524 3.124 2.998 2.587 2.108 6 
3.541 3.329 3.321 2.434 2.164 3.364 3.209 2.812 2.219 1.956 9 黏粒含量/% 

(0.005~0.002 mm) 
2.857 2.589 2.313 2.064 1.869 2.612 2.487 2.078 1.702 1.289 12 
3.418 3.057 2.768 2.575 2.307 3.002 2.994 2.705 2.624 2.226 6 
2.948 2.491 2.432 2.391 2.205 2.613 2.543 2.436 2.267 2.060 9 胶粒含量/% 

(0.005~0.002 mm) 
2.573 2.201 1.986 1.629 1.380 2.029 1.704 1.531 1.328 1.234 12 
2.180 2.150 2.130 2.110 2.090 2.150 2.090 2.030 2.010 1.870 6 
2.030 1.92 1.89 1.850 1.790 2.000 1.910 1.860 1.730 1.600 9 粒度分维值 
1.900 1.890 1.840 1.760 1.640 1.890 1.880 1.810 1.670 1.550 12 

（4）在给定干湿循环次数和盐分含量条件下，掺
入Na2SO4的试块的风蚀模数明显大于掺入NaCl对试
块。 

 

（a）养护完成的试样 

 

（b）掏蚀区表面 

图 4 试样和掏蚀区表面出现的盐分析出和颗粒粉化现象 

Fig. 4 Exudation of salts and pulverization of particles of  

samples and undercutting areas 

 
（a）风蚀后试样形态 

 
图 5 风洞试验结果 

Fig. 5 Results of wind erosion tests 
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3  分析与讨论 
3.1  盐分迁移与聚集 

由上述 3处典型遗址降雨过程含水率和温度的监
测结果分析可知。雨前 2 h至雨后 2 h这个时间区段
遗址两侧掏蚀区土体的含水率始终低于地基土体，而

且在此时段内两者含水率变化也存在着梯度差异，具

体表现为雨前 2 h至雨中掏蚀区土体的含水率增加梯
度大于地基土体，雨中至雨后 2 h掏蚀区土体的含水
率减小梯度小于地基土体。这充分说明降雨过程中入

渗到地基中的水分在掏蚀区土体和地基土体含水率存

在较大的差异的条件下通过毛细作用迅速向掏蚀区展

开运移，这一点与掏蚀区土体降雨过程颜色的变化规

律是相吻合的。然而这种高度的吻合情况的发生是有

具体原因的，首先因为西北干旱区土遗址多数是由第

四纪土状堆积物经人工砌筑或夯筑而成，成分主要是

以粉质黏土为主，这类土体具有明显的毛细作用[9]；

其次降雨前直立于天然地基上的土遗址与地基土体的

含水率保持着平衡状态，降雨时雨水入渗地基使其含

水率极速上升，而对于垂直于地基的遗址底部（掏蚀

区）土体含水率影响不大，但是降雨前两者之间的平

衡状态被打破，需要重新达到平衡水分会向含水率较

低的掏蚀区发生运移。在中国干旱区地表有着广泛的

内陆盐渍土分布[10]，而干旱区土遗址绝大多数坐落于

天然地表之上，所以天然地表即土遗址地基。监测结

果显示降雨过程含水率变化的同时，掏蚀区和地基土

体的温度也是同时变化的，温度的变化对地表盐分溶

解度有显著的影响。雨前至雨中 2 h地基土体的温度
降低 4℃左右，其中盐分的溶解度随之降低，部分盐
分结晶析出，降雨时雨水入渗地基溶解结晶析出的盐

分成为盐溶液；雨中至雨后 2 h地基温度回升，盐溶
液的溶解力进一步提升，溶解更多盐分后在毛细作用

下向掏蚀区运移。由此可见，降雨过程中含水率和温

度的变化为土遗址掏蚀区盐分运移与聚集提供重要的

动力条件和运移媒介。 
最后，介电常数的变化则是掏蚀区盐分运移与聚

集最显著的表征。介电常数是反映土体导电能力的重

要参数，与土的含盐量和含水率有密切联系[11-12]。上

述 3 处遗址降雨过程介电常数监测结果显示在雨前 2 
h至雨后 2 h这个时间区段3处遗址地基土体的介电常
数值始终高于掏蚀区土体，而且雨前 2 h至雨中其值
大幅度增长，雨中至雨后 2 h其值大幅度下降。但是
相较于地基，掏蚀区土体的介电常数值变化趋势则比

较平缓，尤其在雨中至雨后 2 h其值的变化则最为平
缓。说明在雨中至雨后 2 h这个时间段内地基土体中

的盐分在水分通过毛细通道向掏蚀区运移的同时向掏

蚀区发生聚集即发生水盐运移过程。 
3.2  盐渍劣化过程 

在降雨过程中在温度和含水率变化的条件下, 盐
分除了通过毛细作用向掏蚀区运移之外，同时也会发

生相应相态的转变。Na2SO4和 NaCl 是干旱区土遗址
掏蚀区中最为常见的易溶盐 [6]，研究表明温度对

Na2SO4 的溶解度影响显著，当温度小于 32.5℃时，
Na2SO4 会以 Na2SO4·10H2O 晶体的形式从溶液中析
出，结晶后的体积为结晶前的 3.1倍[13]；NaCl的溶解
度虽然不随温度变化而发生显著变化，但具有明显的

吸湿性，其吸收 2个水分子后，体积会增大 1.3倍[14]。

由上述监测结果可知，雨前 2 h至雨中掏蚀区土体的
含水率上升、温度下降，温度的变化范围在 27℃～15
℃，远低于 32.5℃，这个时段内土体中 Na2SO4因温

度降低以 Na2SO4·10H2O析出，土体中 NaCl因含水率
增加发生吸湿；Na2SO4的结晶和 NaCl 的吸湿会产生
明显的体积膨胀。雨中至雨前 2 h掏蚀区土体的含水
率下降、温度上升，温度的变化范围在 15℃～25℃，
Na2SO4发生溶解，NaCl 发生脱湿，体积收缩。从以
上分析不难看出，掏蚀区土体中盐分在降雨过程中发

生相应变化就是盐渍作用。 
接下来不同含盐量与不同干湿循环次数（不同盐

渍劣化程度）养护试块的 18 m/s风速携沙风试验结果
从干湿频次、含盐类型与含盐含量的角度有力说明了

盐渍作用对掏蚀区土体抗风蚀能力具有显著的劣化作

用。首先，试验结果显示在含盐类型和含盐量相同的

情况下，试块的风蚀模数随着循环次数的增加而显著

增长，说明干湿变化越频繁则试块的抗风蚀能力降低

越显著，而且具有累加性。其次，试验结果显示在干

湿循环次数和含盐量相同的情况下，掺入 Na2SO4 的

试块的风蚀模数明显大于掺入 NaCl 试块，说明
Na2SO4对试块的抗风蚀能力劣化作用强于 NaCl。最
后，试验结果显示在含盐类型和干湿循环次数相同的

情况下，试块的风蚀模数随着含盐量增加而显著增长，

说明含盐量越高则试块的抗风蚀能力降低越显著。据

此分析，露天保存于干旱区的土遗址在常年集中降雨

条件下盐分不断在掏蚀区富集增量，干湿变化成年累

加，促使盐渍作用对掏蚀区土体的抗风蚀能力的劣化

作用不断累加，从而为风蚀损耗效应的发生提供了前

提。 
3.3  盐渍劣化本质 

风蚀模数是指单位时间和单位面积上的土体风蚀

量，是反映土体抗风蚀能力最为直观的物理量，土体

的颗粒组成与结构特征是其重要内在影响因素[15]。粗
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粉粒百分含量是表征粒径在 0.075～0.01 mm 之间颗
粒的相对含量的参数，粒度分维值是表征颗粒分选性

和级配关系好坏的良好参数[16-18]，两者联合分析可以

反映土体颗粒组成和粒间联结方式等土体结构的变

化。因此，从上述循环养护含盐试样的颗粒分析试验

结果来探索试样颗粒组成与风蚀模数的联系是揭示盐

渍过程对掏蚀区土体抗风蚀能力产生劣化的根本原因

的可行途径。上述不同盐渍劣化程度试块的风洞试验

和颗粒分析试验显示不同频次和程度的盐渍作用会对

试样的抗风蚀能力产生不同的劣化效果并且导致试样

的颗粒组成与分维特征产生相对应的调整。基于此，

为了探索试两者之间存在可能的联系，首先对不同期

次干湿循环养护的含盐试块的风蚀模数（Wm）分别与

粗粉粒质量百分含量（Cs）和颗粒分维值（Pd）进行

的相关分析。分析结果表明在任意期次循环作用下，

试块的风蚀模数与粗粉粒质量百分含量存在良好的相

关关系，相关系数的绝对值都大于 0.909，呈高度正相
关的关系，而风蚀模数与粒度分维值存在高度负相关

的关系，相关系数的绝对值均大于 0.921（表 2）。在
确定两者之间存在良好的相关关系之后，应用回归分

析法对试样的风蚀模数与粗粉粒质量百分含量和粒度

分维值进行分析，结果表明掺入 Na2SO4和 NaCl两种
盐分试样的风蚀模数与粗粉粒质量百分含量的回归方

程都服从正指数法则，判定系数 R2均大于 0.751；风
蚀模数与颗粒分维值的回归方程都服从负指数法则，

判定系数 R2均大于 0.743；回归方程均有效（图 6，
表 3）。以上量化分析结果表明随着含盐量和干湿循环
的次数的增加试样的颗粒逐渐经历“粗粉化”、粒度

均一集中的过程，这是与典型遗址掏蚀区土体“粉化”

的定性观察结果相呼应的。量化分析结果和现场定性

观察结果两者的高度一致再次表明了盐渍过程对掏蚀

区土体抗风蚀能力的产生劣化作用的实质就是水、盐

和温度共同作用下使土体的颗粒粒径粗粉粒化和均一

化。 
然而，掏蚀区土体粗粉粒化和粒度均一化过程是

土体结构发生调整的客观反映。掏蚀区土体盐分含量

和干湿次数的增加使聚积于土颗粒接触点的盐分反复

并且增幅发生脱湿干缩–吸湿膨胀与结晶膨胀–溶解收
缩作用。在这种持续作用下土体中细粉粒、黏粒和胶

粒等小粒径的颗粒不断发生团聚，盐分包裹或黏结小

颗粒从而使团聚体的粒径增大，黏粒和胶粒等胶结成

分减少。土的结构也因此而由接触胶结结构向单一的

接触结构逐渐过渡，中小孔隙增加, 微孔隙减少；土
体的自组织程度逐渐降低，土粒间的联接力和骨架刚

度遭到持续疲劳弱化，就更加容易遭受携沙风中沙粒

的撞击力和剪切力的作用而脱离成为自由土粒，致使

土体的抗风蚀能力持续降低。 
表 2 风蚀模数与颗粒分析参数的相关分析结果 

Table 2 Results of correlation analysis between indexes of grain  

composition and wind erosion modulus 

风蚀模数与颗粒分析参数相

关系数 盐分类型 循环次数 

Wm与 Cs Wm与 Pd 
6 0.958 -0.970 

9 0.985 -0.988 NaCl 

12 0.909 -0.990 

6 0.940 -0.921 

9 0.983 -0.993 Na2SO4 

12 0.969 -0.945 
表 3 风蚀模数与颗粒分析参数的回归分析结果 

Table 3 Results of regression analysis between indexes of grain  

composition and wind erosion modulus 
判定系数 

参数 循环 
次数 

回归方程 
NaCl Na2SO4 

6 0.770 0.751 
9 0.963 0.984 Wm与Cs 
12 

s

m 0 1e
C
bW a a= +  

0.856 0.938 
6 0.808 0.743 
9 0.964 0.980 Wm与Pd 
12 

d

m 0 1e
P
bW a a

−
= +  

0.955 0.892 

其中 a0，a1，b为常数。 

 

图 6 风蚀模数与粗粉粒含量回归分析（9次循环） 

Fig. 6 Regression analysis between indexes of grain composition  

and wind erosion modulus（9 cycles） 
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3.4  讨论 

首先，以上监测结果表明集中式降雨这种干旱地

区夏季最为常发的天气过程造成遗址地基与掏蚀区土

体的含水率和温度的差异变化，为掏蚀区土体的盐渍

劣化效应的发生提供了盐分运移和聚集的途径和动

力。其次，上述试验结果表明因集中式降雨规律性的

周期年际发生，导致盐分不断在掏蚀区富集增量和干

湿变化成年累加，从干湿次数和盐分含量的角度加剧

掏蚀区土体的盐渍劣化效应的程度。最后，数学分析

结果表明盐渍劣化效应促使掏蚀区土体粗粉粒质量百

分含量和粒度分维值出现伴随干湿次数和盐分含量的

增加而有序的调整，从而导致土体抗风蚀能力逐级降

低。至此，研究对于掏蚀区土盐渍劣化与风蚀损耗效

应发生过程中盐分如何在遗址向遗址底部发生运移与

富集、盐渍过程对掏蚀区土体抗风蚀能力产生劣化的

本质原因两个问题给出初步的解释。 

4  结    论 
（1）3处典型遗址集中降雨过程的监测结果显示

地基和掏蚀区土体具有温度、含水率和介电常数总体

一致的变化趋势，而两者上述参数的变化也存在着显

著的时间梯度差异。 
（2）集中降雨过程中地基与掏蚀区土体的含水率

和温度的差异变化，为掏蚀区土体的盐渍劣化效应的

发生提供了盐分运移和聚集的途径和动力，介电常数

的变化则是其最显著的表征。 
（3）不同含量盐分并经历不同期次干湿循环重塑

土样的风洞试验和颗粒分析结果显示，试样的风蚀模

数、粗粉粒含量和粒度分维值随着盐分含量和干湿循

环的增加而产生有序的调整，并且风蚀模数与粗粉粒

百分含量和粒度分维值的对应关系均服从指数法则。 
（4）盐渍过程对掏蚀区土体抗风蚀能力产生劣化

的本质原因是干湿循环次数和盐分含量的增加导致土

粒团聚体的粒径逐渐增大，自组织程度逐渐降低，土

粒间的联接力和骨架刚度遭到持续弱化。 

参考文献： 

[1] SHAO M S, LI L, WANG S J, et al. Deterioration mechanisms 

of building materials of Jiaohe ruins in China[J]. Journal of 

Cultural Heritage, 2013, 14(1): 38–44. 

[2] 胡  玮. 夯土遗址掏蚀病害发育特征与影响因素研究[D]. 

兰州: 兰州大学. 2014: 29–40. (HU Wei. Development 

characteristics and influences of rammed earthen sites basal 

sapping diseases[D]. Lanzhou: Lanzhou University, 2014: 29

–40. (in Chinese))  

[3] 李最雄, 赵林毅, 孙满利. 中国丝绸之路土遗址的病害及

PS加固[J]. 岩石力学与工程学报, 2009, 28(5): 1047–1053. 

(LI Zui-xiong, ZHAO Lin-yi, SUN Man-li. Deterioation of 

earthern sites and conslidation with ps material along silk 

road of China[J]. Chinese Journal of Rock Mechanics and 

Engineering, 2009, 28(5): 1047–1053. (in Chinese)) 

[4] 谌文武, 苏  娜, 杨  光, 等. 风场对半湿润山脊土遗址掏

蚀量的影响[J]. 岩土工程学报, 2015, 37(10): 1807–1813. 

(CHEN Wen-wu, SU Na, YANG Guang, et al. Effect of wind 

field on sapping quantity of earthen architecture ruins along 

the ridge in semi-humid area[J]. Chinese Journal of 

Geotechnical Engineering, 2015, 37(10): 1807–1813. (in 

Chinese)) 

[5] 王旭东, 石玉成, 刘  琨, 等.夯土长城墙体掏蚀失稳机理

研究 [J]. 西北地震学报 , 2011, 33(增刊 ): 381– 385. 

(WANG Xu-dong, SHI Yu-cheng, LIU Kun, et al. Research 

on sapping instability mechanism for rammed wall[J]. 

Northwestern Seismological Journal, 2011, 33(S0): 381–385. 

(in Chinese)) 

[6] 崔  凯, 谌文武, 韩  琳, 等. 干旱区土遗址掏蚀区土盐渍

劣化与风蚀损耗效应[J]. 岩土工程学报, 2011, 31(9): 1414

–1421. (CUI Kai, CHEN Wen-wu, HAN Lin, et al. Effects 

of salinized deterioration and aeolian ullage on soils at 

undercutting area of earthern ruins in arid region [J]. Chinese 

Journal of Geotechnical Engineering, 2011, 31(9): 1414–

1421. (in Chinese)) 

[7] 崔  凯, 谌文武, 匡  静, 等. 干湿交替与盐渍双重作用下

干旱半干旱地区土遗址劣化效应[J]. 中南大学学报(自然

科学版 ), 2012, 43(6): 2378–2384. (CUI Kai, CHEN 

Wen-wu, KUANG Jing, et al. Effect of deterioration of 

earthern ruin with joint function of salinized and alternating 

wet and dry in arid and semi-arid regions[J]. Journal of 

Central South University (Science and Technology), 2012, 

43(6): 2378–2384. (in Chinese)) 

[8] MANDELBROT B B. The fractal geometry of nature[M]. San 

Francisco: Freemen, 1982: 95–190. 

[9] 高世桥, 刘海鹏. 毛细力学[M]. 北京: 科学出版社, 2010. 

(GAO Shi-qiao, LIU Hai-peng. Capillary mechanics[M]. 

Beijing: Science Press, 2010. (in Chinese)) 

[10] 杨劲松. 中国盐渍土研究的发展历程与展望[J]. 土壤学报, 

2008, 45(5): 837–847. (YANG Jing-song. Developement 

and prospect of the research on salt-affected soils in China[J].  

Acta Pedologica Sinica, 2008, 45(5): 837–847. (in Chinese)) 

[11] 曾江源, 李  震, 陈  权, 等. SAR 土壤水分反演中的介



1784                         岩  土  工  程  学  报                                    2017年 

电常数实部简化模型[J]. 红外与毫米波学报, 2012, 31(6): 

556–562. (ZENG Jiang-yuan, LI Zhen, CHENG Quan, et al. 

A simplified model of the real part of the soil complex 

permittivity for soil moisture estimation from SAR image[J]. 

Journal of Infrared and Millimeter Waves, 2012, 31(6): 556–

562. (in Chinese)) 

[12] 雷  磊, 塔西甫拉提·特依拜, 丁建丽, 等. 干旱区盐渍土

介电常数特性研究与模型验证[J]. 农业工程学报, 2013, 

29(16): 125–132. (LEI Lei, Tashpolat·Tiyip, DING Jian-li, 

et al. Constant characteristic and model verification of saline 

soil dielectric in arid area[J]. Transactions of the Chinese 

Society of Agricultural Engineering (Transactions of the 

CSAE), 2013, 29(16): 125–133. (in Chinese)) 

[13] 赵天宇, 张虎元, 王志硕, 等. 含氯硫酸盐渍土中硫酸钠

结晶量理论分析研究[J]. 岩土工程学报, 2015, 37(7): 1340

– 1347. (ZHAO Tian-yu, ZHANG Hu-yuan, WANG 

Zhi-shuo, et al. Theoretical analysis of crystallization of 

sodium sulphate for sulphate saline soil containing 

chloride[J]. Chinese Journal of Geotechnical Engineering, 

2015, 37(7): 1340–1347. (in Chinese)) 

[14] 周永祥, 阎培渝. 不同类型盐渍土固化体的干缩与湿胀特

性[J]. 岩土工程学报, 2007, 29(11): 1653–1658. (ZHOU 

Yong-xiang, YAN Pei-yu. Investigation on dry shrinkage and 

wet expansion of solidified saline soil containing different 

salts[J]. Chinese Journal of Geotechnical Engineering, 2007, 

29(11): 1653–1658. (in Chinese)) 

[15] ZOBECK T M, BADDOCK M, PELT RSV, et al. Soil 

property effects on wind erosion of organic soils[J]. Aeolian  

Research, 2013, 10(5): 43–51. 

[16] 刘松玉, 方  磊, 陈浩东. 论中国特殊土粒度分布的分形

结构[J]. 岩土工程学报, 1993, 15(1): 23–30.(LIU Song-yu, 

FANG Lei, CHEN Hao-dong. Fractal structure of granularity 

distribution of regional soils in China[J]. Chinese Journal of 

Geotechnical Engineering, 1993, 15(1): 23 – 30. (in 

Chinese)) 

[17] 高国瑞. 近代土质学[M]. 2 版. 北京: 科学出版社, 2013: 

133–138. (GAO Guo-rui. Neoteric soil geotechnology[M]. 

2nd ed. Beijing: Science Press, 2013: 133– 138. (in 

Chinese)) 

[18] 刘松玉, 张继文. 土中孔隙分布的分形特征研究[J]. 东南

大学学报, 1997, 27(3): 127–130. (LIU Song-yu, ZHANG 

Ji-wen. Fractal approach to measuring soil porosity[J]. 

Chinese Journal of Southeast University, 1997, 27(3): 127–

130. (in Chinese))

中国土木工程学会港口工程技术交流大会·第十届工程排水与加固技术研讨会 

（二号通知） 

“一带一路”国家战略的实施为交通、水利、市政等行业
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基于圆孔扩张理论的筋箍碎石桩承载力计算方法研究 
赵明华，何玮茜，衡  帅，刘  猛 

(湖南大学岩土工程研究所，湖南 长沙 410082) 

摘  要：碎石桩沿桩身围裹一圈土工格栅后成为筋箍碎石桩，其受力机理变得更加复杂，筋材特性必定会对桩体承载
力产生影响。基于圆孔扩张理论，合理假设单桩有效加固范围边缘土压力为静止土压力，获得了可考虑筋箍与桩、土

协调变形的筋箍碎石桩复合地基极限承载力计算方法，并结合工程实例与现有研究成果对该计算方法进行对比验证，

结果表明该方法与实际工程吻合性更高，最后，在该方法的基础上，分析了各参数对筋箍碎石桩复合地基承载力的影

响，分析结果表明：筋箍碎石桩的最优加筋深度不是一个定值，而是随着筋材性能和桩周土体条件的变化而变化。 
关键词：筋箍碎石桩；承载力；圆孔扩张理论；最优加筋深度 
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Calculation method of geogrid-encased stone columns' bearing capacity                 
based on cavity expansion theory 

ZHAO Ming-hua, HE Wei-xi, HENG Shuai, LIU Meng 
(Institute of Geotechnical Engineering, Hunan University, Changsha 410082, China) 

Abstract: The mechanical mechanism of geogrid-encased stone columns is complex, and the characteristics of the geogrid have 

an impact on their bearing capacity. Based on the theory of cavity expansion and the assumption of the soil pressure of the edge 

of single-pile effective reinforcement as the static soil pressure, the method for calculating the bearing capacity of composite 

foundation is obtained. Combined with the engineering examples and existing research achievements, the results show that this 

method is more consistent with the actual projects. Finally, on the basis of this method, the analysis demonstrates that the 

optimal reinforcement depth of geogrid-encased stone columns is not a fixed value, and it changes with material properties and 

soil conditions. 

Key words: geogrid-encased stone column; ultimate bearing capacity; cavity expansion theory; optimal reinforcement depth 

0  引    言 
在软土地基处理中，碎石桩因具有工程性能良

好、造价低廉、施工简单等优点而得到了广泛应用，

因其易发生鼓胀破坏，Van Impe[1]首先提出在碎石桩

顶部沿桩身围裹一圈筋材，形成“筋箍碎石桩”，能

有效提高碎石桩承载力，随后国内外学者利用不同的

研究手段，对筋箍碎石桩展开了研究[2-4]，结果显示

筋箍碎石桩的工作性能明显优于普通碎石桩。 
承载力作为评价筋箍碎石桩工作性能的重要指

标，一直是该领域研究重点。陈昌富等[5]认为筋箍段

强度足够大时仅需考虑加箍段以下碎石桩段的鼓胀和

剪切滑移破坏，并根据这一论断提出了考虑非鼓胀段

鼓胀破坏时的承载力计算方法，但该方法仅适用于强

加筋材料以及加筋深度较小的情况。乔丽萍[6]、高明

军等[7]和韩剑飞等[8]根据桩体的 3 种不同破坏模式，

基于 Bruans 极限平衡法分别提出了筋箍碎石桩的单
桩承载力计算方法。 
然而赵明华等[9]和 Gniel 等[10]有关筋箍碎石桩的

单桩和群桩室内模型试验表明，筋材拉力的发挥程

度，对筋箍碎石桩的承载力的发挥有着重要影响，同

时，Lo 等[11]和陈建峰等[12]的数值模拟试验也得到了

与室内试验相吻合的结果。而上述基于极限平衡法建

立的筋箍碎石桩承载力计算模型，一般假设土体破坏

时伴随筋材的屈服，而多数情况下，加筋段桩周土体

发生破坏时筋材并未进入屈服状态，故这一假设会导

致所得到的加筋段承载力大于实际值。 
鉴于此，本文从土体对碎石桩围限失效的角度出

─────── 
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发，以单桩加固等效加固区为分析单元，考虑筋材与

桩、土的协调变形，利用 Vesic 圆孔扩张理论，假设
加固区边缘侧向土压力为静止土压力，结合弹性力学

中厚壁圆筒公式，得到了土体塑性区半径，继而计算

出桩体此时的极限扩孔半径，从而获得了筋箍碎石桩

复合地基极限承载力计算方法，同时利用实际工程对

该方法进行了验证，以期为筋箍碎石桩复合地基承载

力的分析研究提供一种新的思路。 

1  圆孔扩张计算模型 
1.1  基本假定 

如图 1所示，以群桩复合地基中的单根桩加固范
围为分析对象，为便于后续计算，需做出如下假定： 
（1）桩周土体可视为均匀、各向同性的弹塑性材

料，且服从Mohr–Coulomb强度准则。 
（2）筋箍碎石桩的鼓胀变形视为平面应变问题。 
（3）筋材的断裂与桩周土体的破坏均会导致碎

石桩承载能力的失效。 
（4）分析单元之间互不影响。 

 

图 1 分析单元示意图 

Fig. 1 Schematic diagram of analysis element 

1.2  鼓胀区桩周土体状态分析 

Dems 等[13]认为弹塑性材料的变形符合三折线应

力跌落模型，土体变形可分为 3个阶段： 
（1）在扩孔压力的初步作用下，桩周土体产生弹

性变形，其应变呈线性增长。 
（2）当扩孔压力增长到一定界限后桩周土体发生

应变软化，塑性变形开始产生。 
（3）随着桩顶荷载的持续施加，塑性区不断发展，

土体无法提供足够的侧向约束，桩体发生鼓胀破坏。 
因此鼓胀破坏发生时，桩周土体可分为如图 2所

示的 3个区域： 
（1）塑性区：Ru≤r≤Rp的区域。 
（2）弹性区：Rp≤r≤Re的区域。 
（3）原土应力区：Re≤r≤R∞的区域。 
综上可知，土体软化之前的峰值应力即为土体可

提供给桩体的极限围限力，其由弹性状态转为塑性状

态时，根据Mohr–Coulomb准则有屈服面函数： 
( ) ( )sin 2 cos 0r r r r rf cθ θσ σ σ σ ϕ ϕ= − − + − = 。  (1) 

式中， rσ ， θσ 分别为土体的径向应力和环向应力，
cr，φr 分别为土体的残余抗剪强度和残余内摩擦角，

本文视土体软化前后的抗剪强度和内摩擦角为一定

值，即均为初始的抗剪强度 c 和内摩擦角 φ。得到土
体极限围限力后便可求出桩体的承载力，然而采用

Vesic圆孔扩张理论求解扩孔问题时，往往面临求解扩
孔半径的难题，而没有扩孔半径值便无法得到筋材的

应变，也就无法进一步解算筋材提供给碎石桩体的侧

阻力。因此假定桩体影响半径处土压力为静止土压力： 
e 0,sr r K zθσ σ γ= ==  ，           (2) 

式中，γ 为土体重度，z为土体深度， erσ 为土体影响

半径处径向应力，K0,s为静止土压力系数： 
ϕsin1s,0 −=K  。            (3) 

然后初步给出了扩孔半径的计算方法，使计算筋材所

提供的侧阻力成为可能。 

 

图 2 圆孔扩张理论计算模式示意图 

Fig. 2 Calculation diagram of cavity expansion theory 

1.3  桩周土体应力场、位移场解答 

要想求得土体软化前的峰值应力，有必要对桩周

土体的应力场和位移场进行分析。接下来即以 Vesic
圆孔扩张理论为基础，将处于极限状态的桩周土体划

分为图 2的 3个区域后，根据弹性力学相关理论，并



第 10期                     赵明华，等. 基于圆孔扩张理论的筋箍碎石桩承载力计算方法研究 

 

1787 

结合 Mohr–Coulomb强度准则对桩周土体弹性区和塑
性区的应力场、位移场分别进行探讨。 

如假定（2）所示，Vesic 圆孔扩张理论是将桩体
的鼓胀变形视为平面应变轴对称问题，因此可在深度

z 处的横截面上取一个土体单元进行分析，如图 3 所
示。 

 

图 3 单元体应力分析 

Fig. 3 Stress analysis 

土体单元的径向平衡微分方程为 

0
d

d θrr =
−

+
rr

σσσ  ，          (4) 

式中，r为土体单元距桩中心距离。 
而在弹性力学平面应变问题中，有 
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，

，

    (5) 

式中，εr为土体径向应变，εθ为土体环向应变，ν为土
体泊松比，E 为土体弹性模量，ur为土体径向位移，

以上所有符号皆规定压为正。 
（1）弹性区（Rp≤r≤Re的区域） 
当桩周土体在桩体扩孔压力 Pr 作用下处于弹性

状态时，可将土体视为中间开有圆形小孔且只在孔壁

四周受到均布内压力 Pr作用的无限大弹性体，利用弹

性力学中拉梅解答[14]可得轴对称条件下弹性区应力

场为 
2
0

r r2

2
0

θ r2

 

 

R p
r
R

p
r

σ

σ


= 


= − 

，

，

             (6) 

式中，Pr为桩体扩孔压力。 
结合式（5）和式（6），进行积分可得径向位移表

达式为 
2
0

r r
(1 ) Ru

E r
ν

σ
+

=   ，          (7) 

式中，R0为桩体初始半径。 
 （2）塑性区（Ru≤r≤Rp的区域） 
当扩孔压力逐渐增长到极限 Pru 时，土体对碎石

桩的径向约束力也逐渐增长到 ruσ ，孔半径由初始半

径 R0 扩张到 Ru。结合平衡微分方程（ 4）和

Mohr–Coulomb屈服准则（1），在 Ru→r（r为土体塑
性区任意一点处半径）范围内进行积分，可得塑性区

域内应力场为 
2sin
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u

u
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，

 

(8) 
式中， ruσ 为土体极限围限力，Ru 为桩体极限扩孔半

径。 
由轴对称条件下的径向位移表达式（7），可得地

基土体塑性区内径向位移场为 
2sin

1 sin
u

u
(1 ) ( cot ) cotr r

Ru r c c
E r

φ
φν

σ ϕ ϕ
+

 +   = + ⋅ − ⋅   
 

，(9) 

式中，c为土体的抗剪强度，ϕ为土体内摩擦角。 

2  筋箍碎石桩承载力计算 
2.1  极限扩孔半径求解 

用 Vesic 圆孔扩张理论求解桩体所受围限力时，
关键在于解出桩体的扩孔半径。借鉴蒋明镜等[15]和龚

晓南等[16]在解决扩孔问题的思想，并考虑前文式（2）
所示假定，同时结合弹性力学中的厚壁圆筒公式，便

可很好地解决扩孔半径问题。 
首先把桩周半径 Rp→Re的受力土体分离出来，将

其视为一个圆环弹性体，该弹性体在内边界 R1=Rp处

受到均布内压力 q1=σrp的作用，在外边界 R2=Re处受

到均布外压力 q2=σre的作用。根据弹性力学中的拉梅

解答可知，在 Rp→Re的土体范围内有 
22
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       (10) 

利用该公式即可求出弹塑性交界处半径 Rp，再结

合边界条件便能计算出桩体极限扩孔半径 Ru。 
 将式（10）结合式（2）便解得塑性区半径 Rp： 

0,s
p e

pr

K z
R R

γ

σ
=   ，            (11) 

其中，因为碎石桩在工程中应用时均以群桩形式出现，

所以此处不对单桩进行讨论。 
得到塑性区半径后，再结合 Mohr–Coulomb屈服
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准则对弹塑性区交界处的应力进行探讨，可进一步求

得桩周土体极限围限力表达式。 
根据式（6），在弹塑性交界面有 

r θσ σ= −   ，                (12) 
将上式代入Mohr–Coulomb屈服准则（1）中，得到弹
塑性交界面上径向应力为 

p cosr r cσ σ ϕ= = ⋅   ，         (13) 

由塑性区应力场（8）可知桩周土体极限围限力为 
2sin

1 sin
p

u
u

cot (1 sin ) cotr

R
c c

R

φ
φ

σ ϕ ϕ ϕ
+ 

= ⋅ + − ⋅ 
 

。(14) 

根据桩周土体位移公式（7）知弹塑性交界处径向
位移为 

p p p
1

r ru R
E

ν
σ

+
=   。          (15) 

与此同时，桩周土体积变化为弹性区体积变化与

塑性区体积变化之和，即 
2 2 2 2 2 2
u 0 p p rp p uπ π π π( ) π( )R R R R u R R− = − − + − ∆，(16) 

式中，urp为弹塑性交界处径向位移，∆为地基土体塑
性区平均体积应变，可通过土工试验得到。 
展开上式，略去高阶小量，再结合式（11）和式

（15）可解得极限扩孔半径 Ru为 
2 2

u p 0
1 2(1 )[ cos ]

1
R c R R

E
ν

ϕ
+

= ∆ + ⋅ +
+ ∆

 ， (17) 

将式（11）中塑性区半径 Rp和式（17）中的极限扩孔
半径值代入式（14）中，便能解出土体提供给桩体的
极限围限力。 
2.2  土体和筋箍材料的极限围限力解答 

碎石桩体受到桩周土体和筋箍材料的双重约束

时，其受力示意图如图4所示。 

 

图 4 筋箍材料受力示意图 

 Fig. 4 Force diagram of reinforced materials  

从图 4中可知，桩周土体所提供的侧向压力 rσ ，
Pr沿 Y轴方向积分，再加上筋箍受拉时在 Y轴方向产
生的拉力 T，根据受力平衡可得扩孔压力 Pr为 

r
TP += rr σ  。            (18) 

此时，土体极限围限力的值可由式（14）得到，
只需再求出筋材拉力 T的计算式便可得到极限围限力

Pru的值。 
筋材拉力的计算式为 

εJT =u   ，             (19) 
式中，J为筋箍的抗拉刚度，单位为 kN/m。 
当碎石桩体由初始半径 R0 逐步扩张到极限半径

Ru时，筋箍与碎石桩体协调变形，其半径也由 R0逐步

扩张 Ru。因此当桩周土体处于极限状态时，筋材环向

应变为 

  
0

0u
l R

RR −
=ε   ，             (20) 

式中，R0为筋箍碎石桩初始半径。 
将式（14）中土体极限围限力值和式（19）中土

体极限状态下筋箍的拉力值回代到式（18）中，即可
得到碎石桩体的极限围限力表达式为 

u
u ur r

TP
r

σ= +   ，             (21) 

式中， urP 为极限围限力，Tu为筋材拉力。 
2.3  筋箍碎石桩承载力计算 

筋箍碎石桩有全长加箍和部分加箍两种形式，桩

体在这两种加箍形式下的破坏模式存在差异，因而其

承载力的计算方法也有所不同。由 Hughes 等[17]的研

究可知，普通碎石桩的鼓胀破坏通常发生在（1～3）
dp深度范围内。文献[10]中 Gniel等的试验也指出全桩
长包裹的筋箍碎石桩同样会出现鼓胀段，而部分加箍

桩体的筋材抗拉刚度过大时，其鼓胀段则会下移至筋

箍段与非筋箍段交界处。据此，对于全长加箍的筋箍

碎石桩，求得桩体鼓胀区的极限围限力后，根据被动

土压力公式便可迅速解出桩体极限承载力；对于部分

加箍的筋箍碎石桩来说，其承载力计算则需要分情况

讨论：①筋箍段先发生鼓胀破坏；②非筋箍段先发生

鼓胀破坏。 
根据朗肯土压力理论，被动土压力 Ppf 的一般表

达式为 
pf p,p urP K P=   ，             (22) 

式中，Ppf为被动土压力，Kp,p为桩体材料的极限被动

侧压力系数。 
因此对于全长加箍的筋箍碎石桩，将极限围限力

表达式（14）代入式（22）中即可解出其单桩承载力
Ppf为 

u
pf1 p,p ur

TP K
r

σ = + 
 

  。       (23) 

而对于部分加箍的筋箍碎石桩，当筋箍段先发生

鼓胀破坏时，其承载力计算式与式（22）相同；当下
方的非筋箍段先发生鼓胀破坏时，其承载力计算式则

回归到普通碎石桩的形式，为 
pf2 p,p urP K σ=   ，              (24) 
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式中，极限围限力值 ruσ 可由式（14）计算得出。 
综上，部分加箍碎石桩的承载力应取两种破坏模

式下所得计算值中较小者，即为 
pf pf1 pf2min ,P P P =     。         (25) 

据此计算出的承载力才比较合理，接下来即对该

筋箍碎石桩承载力计算方法的合理性进行验证。 

3  工程实例验证与对比分析 
根据文献[18]，湖南某高速公路软土地基厚 7～9 

m，软黏土的不排水剪强度 cu为 25.85 kPa，其黏聚力
cs为 15.75 kPa，内摩擦角 φs为 23°。土体在地下水
位以下的天然重度为 16.9 kN/m3，水位高 0.5 m，含水
率为 61.1%。采用碎石桩处治，碎石桩打穿软土进入
持力层。桩体碎石料的内摩擦角 φp为 38°，碎石桩
桩径 dp为 500 mm，梅花形布桩（de=1.05s），桩间距
s为 1.5 m，现场实测非加筋碎石桩承载力为 431 kPa。
文献[18]计算了筋箍长度 2 m时多种格栅抗拉强度下
的单桩极限承载力，并与工程实测值进行了比较。 
此处先采用本文的计算模型对该工程实例进行计

算分析。计算中，根据三轴试验取土体塑性区平均体

积应变∆为0.02，根据经验值取土体泊松比ν 为0.35，
并根据工程经验取（1～3）dp深度范围内易发生鼓胀

破坏的几个平面进行分析，可得理论值与实测值的对

比如表1所示。 
表 1 普通碎石桩单桩承载力验算表 

Table 1 Bearing capacities of ordinary stone columns 
计算深度 
与桩径之比 

计算深度 
/m 

计算值 
/kPa 

与实测值相

对误差/% 
1.0 0.50 328.01  -23.89 
1.5 0.75 409.37  -5.02 
2.0 1.00 467.78  8.53 
2.5 1.25 512.24  18.85 
3.0 1.50 547.40  -27.01 

可见本文计算方法同样适用普通碎石桩，且计算

深度在（1.5～2.5）dp 范围内取值时，所得计算结果

最为吻合。赵明华等[9]的室内模型试验实测值表明，

筋箍碎石桩最大鼓胀量通常发生在 2dp附近，因此接

下来取计算深度为 2.0dp，将本文方法与以往几种筋箍

碎石桩承载力计算方法进行对比，以进一步验证本文

方法合理性。 
首先考虑普通碎石桩的情况，用不同方法对该算

例进行对比分析，计算结果见表 2。 
由表 2可知，相较以往研究的筋箍碎石桩承载力

计算方法，本文方法与实测值更加接近，从侧面反映

了本文前提假设和理论依据是正确的。 
 

表 2 不同计算方法下普通碎石桩承载力对比 

Table 2 Bearing capacities of ordinary stone columns by different  

methods 

计算方法 计算值 
/kPa 

筋箍应变 与实测值相对
误差/% 

实测值 431.00 — — 
文献[6] 317.81 — -26.26 

文献[5]方法 1 472.63 — 9.66  
文献[5]方法 2 474.66 — 10.13  
文献[18] 507.76 — 17.81  
本文 467.78  0.28 8.53 

再对筋箍碎石桩的承载力进行对比分析，计算中，

假设桩顶筋箍长度为 2 m，筋材抗拉刚度为 50 kN/m，
计算结果见表 3。 

表 3 不同计算方法下筋箍碎石桩承载力对比 

Table 3 Bearing capacities of encased stones by different methods 

计算方法 计算值 
/kPa 

相对计算值

增长量/% 
相对实测值

增长量/% 
文献[6] 989.41 129.56  211.32  

文献[5]方法 1 755.79  59.91  75.36  
文献[5]方法 2 761.40  60.41  76.66  
文献[18] 778.00  53.22  80.51  
本文 653.56   39.72  51.64 

由表 3可知，用本文方法计算出的筋箍碎石桩承
载力，其相对计算值增长量和相对实测值增长量均比

文献[5，6]中几种计算方法得出的值低，但整体符合
文献[9～12]中室内模型试验和数值模拟试验所得出
的承载力增长范围。这是因为本文的计算式充分考虑

了筋箍与桩土协调变形对承载力的影响，在推导过程

中求出了筋材实际应变。而其它文章无法求解筋材的

应变，只能假设筋材此时处于极限状态，将比实际值

大的屈服应变代入计算，从而导致计算值比本文偏大。 

4  最优加筋深度探析 
影响筋箍碎石桩承载力的主要参数有筋材刚度、

土体内摩擦角和桩体内摩擦角等，下面就通过分析各

主要参数对筋箍碎石桩承载力的影响，来探讨筋箍碎

石桩是否存在最优加筋深度。 
在此引入加筋深度 lg与碎石桩直径之比λ，即 

p

g

d
l

=λ   。              (26) 

首先保持土体内摩擦角 φs=23°不变，分别取桩
体内摩擦角 φp为 30°，35°，40°，筋材刚度 J为
30，40，50，60 kN/m，其他参数取值与第 3节中算
例相同，并根据第 2.3节所述取两种破坏模式下所得
计算值中较小者，得碎石桩承载力 Ppf在不同桩体内

摩擦角下随参数λ的变化值如图 5所示。 
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图 5 不同 φp和 J下 Ppf–λ关系曲线 

Fig. 5 Ppf–λ relation curves under different values of φp and J 

再保持桩体内摩擦角 φp=38°不变，分别取土体
内摩擦角 φs为 10°，20°，30°，筋材刚度 J为 30，
40，50，60 kN/m，其余取值不变，得承载力 Ppf在不

同土体内摩擦角下随参数λ的变化值如图 6。 
从图 5，6可知，当曲线出现拐点时，桩体承载力

不再随着加筋深度增长而增长，拐点所对应的加筋深

度即为对应关系下的最优加筋深度 λc。通过图 5（a）、
（b）、（c）的对比分析可知，在其他条件相同的情况
下，最优加筋深度 λc随筋材抗拉刚度 J的增大而增大；
通过图 6（a）、（b）、（c）的对比分析可知，在其他条
件相同的情况下，最优加筋深度 λc随土体内摩擦角 φs

的增大而减小；与此同时，最优加筋深度 λc与桩体内

摩擦角 φp的变化无关，且桩体内摩擦角 φp和土体内

摩擦角 φs的增长均会有效提高桩体承载力 Ppf。 

 

 

 

图 6 不同 φs和 J下 Ppf–λ 关系曲线 

Fig. 6 Ppf–λ relation curves under different values of φs and J 

综上可知，桩体最优加筋深度不是一个定值，且

其取值与筋材抗拉刚度和土体内摩擦角相关，因此求

解桩体最优加筋深度时，需要综合考虑筋材性能和桩

土条件的影响，不能武断地凭鼓胀段深度取定值。同

时，桩周土体性能越好，桩体鼓胀对筋材的依赖就越

小，充分发挥筋箍碎石桩对桩周土体的性能提升作用

以节约成本，也是在工程实际中值得研究的课题。 
 

5  结    语 
本文在充分结合以往理论研究和室内模型试验研

究的基础上，基于 Vesic 圆孔扩张理论，提出了筋箍
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碎石桩的承载力计算方法，并援引工程实例对该计算

方法进行了验证，同时重点分析了筋材强度、桩体内

摩擦角和土体内摩擦角对最优加筋深度的影响。 
相较以往的筋箍碎石桩承载力计算方法，本文更

多地考虑了筋材与桩、土的协调变形，以及筋材特性

对承载力的影响，同时合理假设单根桩影响半径处的

土压力为静止土压力，再结合弹性力学相关知识，很

好地解决了求解极限扩孔半径的问题，从而得到了基

于圆孔扩张理论下的筋箍碎石桩承载力计算方法。 
与现有研究成果进行比较，对本文计算方法进行

验证与分析，可知：在计算筋箍碎石桩的承载力时，

必须考虑筋材与桩土的协调变形；筋材特性和加筋深

度等因素对承载力的影响需要纳入考虑范围内；最优

加筋深度不是一个定值，而是由筋材和土体的性能综

合决定，且随筋材抗拉刚度的增大而增大，随土体内

摩擦角的增大而减小。 
 当然，本文方法也存在不足，即在计算中没有考

虑土体初始应力对桩体的影响，需要在今后的研究中

继续补足。 
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为了应对社会快速发展和解决能源短缺问题，我国水利水

电基础建设仍然方兴未艾。与此同时，在“一带一路”国家战

略的实施过程中，水利水电基础设施建设也将面临新的技术难
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到的新的岩土工程基础科学和建设技术问题，“第七届中国水
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湖南省长沙市举行，将以“一带一路”战略实施过程中的水利

水电工程建设为背景，对我国近年来水利水电岩土工程和工程
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基于加速应力试验方法的气泡混合轻质土使用 
寿命估计研究 
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摘  要：基于加速应力试验方法，借助概率统计理论分析了以水泥、水和气泡群为组成材料的气泡混合轻质土疲劳寿
命的特点及其分布，建立了气泡混合轻质土的线性化疲劳方程，预测了气泡混合轻质土在正常车辆荷载作用下的使用

寿命。研究结论表明：通过不同加速应力下疲劳寿命的平均值、标准差和变异系数 3 个指标判别，同一应力下的气泡
混合轻质土的疲劳寿命离散性较小，离散程度随着加速应力的增大而增大；基于加速应力试验结果线性回归分析，证

明气泡混合轻质土疲劳寿命服从对数正态分布；建立了气泡混合轻质土的疲劳寿命方程，表明疲劳寿命的对数是加速

应力的递减函数；估计了正常车辆荷载作用下气泡混合轻质土的平均使用寿命约为 73 a。 
关键词：气泡混合轻质土；加速应力试验；对数正态分布；疲劳方程；使用寿命 
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Experimental study on service life of foamed mixture lightweight soil          
based on method of accelerated stress tests 

LIU Xin1, 2, 3, GAN Liang-qin1, 2, 4, SHENG Ke1, 2, 4, HONG Bao-ning1, 2, 4 
(1. Key Laboratory of Ministry of Education for Geomechanics and Embankment Engineering, Hohai University, Nanjing 210098, China; 

2. Jiangsu Research Center for Geotechnical Engineering Technology, Hohai University, Nanjing 210098, China; 3. Tunnel and 

Underground Engineering Institute, Hohai University, Nanjing 210098, China; 4. Geotechnical Research Institute, Hohai University, 

Nanjing 210098, China) 

Abstract: Based on the method of accelerated stress tests, the characteristics and distribution of fatigue life of foamed mixture 

lightweight soil (FMLS) which consists of cement, water and bubble are analyzed with the help of probability and statistics 

theory. The linear fatigue equation for FMLS is established based on a series of unbiased estimations. At the same time, the 

service life of FMLS under normal traffic load is predicted. The research results indicate that the fatigue life of FMLS under 

identical traffic load is considered to have small discreteness according to the three indices of average value, standard deviation 

and variable coefficient, but the discrete degree increases with the increase of the accelerated stress. The results of linear 

regression indicate that the fatigue life of FMLS obeys the lognormal distribution. The fatigue life equation for FMLS is 

established, and the logarithm of fatigue life of FMLS proves to decrease with the increase of the accelerated stress according to 

the fatigue equation. Finally, the average service life of FMLS under normal traffic load is predicted to be about 73 years. 

Key words: foamed mixture lightweight soil; accelerated stress test; lognormal distribution; fatigue equation; service life 

0  引    言 
气泡混合轻质土是为解决桥头跳车、道路改扩建、

地铁空间上覆减荷和地下空洞填充等工程难题而开发

的一种新型轻质土工材料，主要由可选添加材料、固

化材料、气泡群和水按一定的比例经过充分的搅拌混

合而成，先后成功应用于中江高速、京珠高速、北京

奥林匹克中心地下通道等重大工程中[1-2]。从气泡混合

轻质土的应用来看，因长期承受交通荷载、化学侵蚀

等的作用，其耐久性是不容忽略的课题，国内外学者

和工程技术人员对其已开展部分研究。如：Takeshi
─────── 
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等[3]研究了聚对苯二甲酸乙二醇酯（PET）在气泡混
合轻质土中的添加应用，并分析了在 90℃温度下气泡
混合轻质土的结构将产生裂缝。Jongpradist[4]开展了水

泥、黏土混合物中掺入气体的试验，进行了单轴、固

结试验、三轴试验，推荐采用有效孔隙比参数表示轻

质土在影响因素下力学性能的从属关系。Kikuchi等[5]

将气泡混合轻质土成为超级岩土材料（SGM），分析
了其渗透性和吸附性，土样切片中孔隙逐渐被水取代，

取代区域不受渗透系数的影响而受气体体积的影响。

Park 等[6]运用人工神经网络基于试验数据建模以预测

气泡混合轻质土无侧限抗压强度。Kim 等[7]将气泡混

合轻质土在道路加宽中应用，研究了抗压强度、毛细

上升高度、路基沉降变化情况。章灿林等[8]研究了冻

融循环和酸碱腐蚀对不同原料土掺量的气泡轻质土性

能和微观结构的影响。刘楷等[9]采用水泥和地聚合物

作为固化剂制备气泡混合轻质土，分析了干湿循环级

数和硫酸钠浸泡环境对其强度特性的影响规律。从以

上研究可以看出，目前国内外对气泡混合轻质土的研

究主要集中在物理力学特性、化学侵蚀等方面，而对

气泡混合轻质土在车辆荷载作用下的使用寿命还未进

行研究。使用寿命是工程设计标准之一，如未能科学

合理地预测气泡混合轻质土在循环车辆荷载作用下的

寿命，工程将存在较大的安全隐患，因此研究气泡混

合轻质土在车辆荷载作用下的使用寿命有较大的意

义。 
加速应力试验是在保持失效机理不变的条件下用

加大应力的试验方法加速试验样品失效，选用相应的

加速模型估计试验样品在正常应力下的寿命（或可靠

性）特征值。加速应力试验具有试验时间短，试验成

本低，试验条件和结果可控等优点，自 20世纪 70年
代引进中国以来，已在建筑工程领域中发展起来，吴

瑾等[10]、方志等[11]通过加速应力试验研究了混凝土材

料的疲劳特性，取得了较理想的成果，但目前尚未有

学者利用加速应力试验方法研究气泡混合轻质土的使

用寿命。 
本文将引用加速应力试验的方法预估气泡混合轻

质土在车辆荷载作用下的使用寿命，通过计算出正常

荷载来确定加速应力，借助于概率统计理论分析，研

究气泡混合轻质土的寿命分布，采用线性加速模型，推

导正常荷载下的疲劳寿命方程，预估相应的疲劳寿命。 

 

1  车辆荷载加速应力试验 
1.1  试块配合比与制样 

试验选用镇江水泥厂生产的#42.5 海螺牌普通硅
酸盐水泥作为固化材料；发泡剂为高分子复合型水泥

发泡剂，常温下为无色液体，PH值 7.5～9.0，稀释倍
率为 1∶40。考虑到与工程实际相对应，本文采用工
程中常用的配合比，见表 1。制样流程依据《气泡混
合轻质土填筑工程技术规程》（CJJ/T 177—2012）[12]，

配制的水泥浆湿密度为 1750（±50）kg/m³，通过 1000 
mL量程的烧杯和 2000 g量程的电子称称取质量并计
算湿密度。无侧限抗压强度采用长春机械厂生产的电

子万能试验机（CSS-44050），加载速率为 2 kN/s。 
按配合比将水泥和水充分搅拌成浆液状态，使得

水泥浆中不再含有较大的颗粒，在搅拌水泥浆的同时

将调配好的稀释倍率为 1∶40的发泡液通过高压水泥
发泡机发泡。然后将泡沫掺入搅拌好的水泥浆液中，

匀速搅拌 5 min，测量密度。达到设计密度后将气泡
混合轻质土装入 100 mm×100 mm×100 mm立方体
模具中，在表面覆盖薄膜后置于 20（±2）℃的恒温
条件下养护。养护 24 h后脱模，再将全部试块在实验
室自然搁置至设计龄期。试验时试块分 3批成型，每
批 5组，每组 3个，共 45个。每组中随机取 1个进行
无侧限抗压强度试验，抗压强度达到 1（±2）MPa
则合格。经实际测定 15 个试块，13 个试块的抗压强
度在 0.8～1 MPa之间，2个试块在 1～1.2 MPa之间。 
1.2  试验荷载与加速因子 

车辆荷载按双车道荷载计算，即横向分布的车辆

数为 2，将车辆荷载换算为均布荷载，建立计算公式： 

0  NQq h
LB

γ= = 。
                

(1) 

式中  q为均布荷载（kPa）；γ 为土的重度（kN/m3）；

h0为荷载当量土柱高度（m）；N为横向分布的车辆数；
L 为前后轴距及轮胎着地长度（m）；Q 为单辆车重
（kN）；B为横行分布车辆轮胎外缘之间的距离（m）。
进一步分析可知： 

( 1)B Nb N d= + −   ，         (2) 
式中，b为每辆车轮胎外缘之间的距离（m）， d为相
邻两车辆之间的净距（m）。 

表 1 气泡混合轻质土配合比设计 

Table 1 Mix proportion design of lightweight soil mixed with bubble 

气泡混合轻质土单方材料组成 水泥浆单方材料组成 
28 d抗压强度

/MPa 水泥

/(kg·m-3) 
水

/(kg·m-3) 泡沫/L 
试配湿密度

/(kg·m-3) 水泥

/(kg·m-3) 
水

/(kg·m-3) 

水泥浆湿密度

/(kg·m-3) 

1.0 500 293.4 500 900 1109.2 650.9 1760.1 
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式（1）和式（2）中有关车辆的参数按照《公路
工程技术标准》（JTGB01—2014）[13]的相关要求取值。

对于公路-Ⅰ级，L=13 m，Q=550 kN，经计算 B=5.2 m。
将相关数据代入式（1）可得 q=16.27 kPa，故取车辆
荷载应力为 17 kPa。对于路面结构层，为了方便计算，
取高度为 1 m，荷载应力为 25 kPa。根据现有的《气
泡混合轻质土填筑工程技术规程 CJJ/T177—2012》，
轻质土路基最大填土高度为 15 m，本文所制作的轻质
土 28 d测得的重度为 7.8 kN/m3，因此计算得到轻质

土自重引起的最大荷载应力为 117 kPa。由上述可知，
气泡混合轻质土在正常使用条件下，受到的荷载应力

为 159 kPa，因此，本试验中正常应力 SR0 取 0.159 
MPa。 
本文取加速因子为加速应力与正常应力之比，表

征实际荷载应力的放大倍数。根据加速应力的确定原

则，最低加速应力在不过分增加试验时间和费用的条

件下尽可能接近正常应力 SR0，而最高加速应力在不

改变失效机理的条件下，为了获得较高的加速效果应

尽可能高。参考文献[14]并综合本试验特点，由于本
文的试块极限荷载应力为 1（±0.2）MPa，且大部分试
块的极限荷载应力在 0.8～1 MPa之间，而加速应力应
低于极限荷载应力。因此，本试验的最大加速应力取

为 0.8 MPa，最小加速应力是在前期试验基础上认为
试验持续时间较为合理而采用的。本试验最终选择 3
组加速应力，分别为 SRi=0.6，0.7，0.8 MPa，i（=1，
2，3）为试验组号，即加速因子分别为 3.77，4.40，
5.03。 
1.3  加速应力试验 

试块养护 28 d 后开始疲劳试验。采用
Zwick-100HFP5100疲劳试验机，频率范围 1～150 Hz，
静载± 100 kN，动载± 50 kN。加载波形为正弦波，
近似于路面所受到的车辆荷载的实际波形，采用低频

抗压疲劳方式，加载频率为 1 Hz，加载曲线如图 1所
示。其中：试验上限荷载应力 f

maxσ 即为最大应力 maxσ ；

试验下限荷载应力
f
minσ 即为最小应力 minσ ；平均荷载

应力
f
mσ 即为平均应力 mσ ，是最大应力与最小应力的

平均值；应力幅值 aσ 为 maxσ 或 minσ 与 mσ 的差值。试

验分 3 组进行，所对应的最大应力分别为 SR1=0.6 
MPa，SR2=0.7 MPa，SR3=0.8 MPa，为了固定试块的
位置，每级最小应力取为 0.07 MPa。为了缩短试验时
间，采用定数截尾，即随机抽取 10 个试块，当有 9
个试块发生破坏时即可停止。 

2  试验结果 
2.1  疲劳寿命分布 

加速应力试验结果见图 2，从图 2 可看出同一加
速应力的气泡混合轻质土的疲劳寿命分布在一定的区

间内，在该区间内，任一试块的寿命具有不确定性。

计算不同加速应力下的平均值、标准差和变异系数，

列于表 2中。从表 2可看出，3组试验的变异系数较
小，仅为 0.5%，0.6%和 12.4%，通常一组数据的变异
系数越小，表征该组数据的离散程度越小。因此，同

一加速应力下气泡混合轻质土的疲劳寿命偏离平均值

的程度不大，即离散程度较小，但随着加速应力的增

高，离散程度不断增大，反映出加速应力试验的加速

应力不能过大，本文选择的 3组加速应力较为合理。 

 

图 1 等幅恒加载曲线 

Fig. 1 Curves of continuous constant load  

 

图 2 疲劳试验结果 

Fig. 2 Results of fatigue tests 

表 2 不同加速应力下的数值特征 

Table 2 Numerical characteristics under different accelerated loads 

序号 加速应力/MPa 平均值 标准差 变异系数 

1 0.6 289316 1471 0.005 

2 0.7 153091  950 0.006 

3 0.8  6199  769 0.124 

2.2  疲劳寿命服从对数正态分布假设 

加速应力试验得到的是一定加速应力下的疲劳作

用循环次数，为了建立疲劳方程，必须对加速应力试
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验结果进行统计分析，合理描述疲劳寿命。正态分布

是实际工程中应用最为广泛的一种概率分布形式，设

随机变量 X为疲劳寿命，xj为寿命值，若 X~（μ， 2σ ），
根据概率密度函数与正态分布定义，可得如下方程： 

.. (0) ( 0)F P X= ≤  
2

0 1 1exp d 0
22π

j
j

x
x

µ

σσ−∞

 − 
 = − > 

  ∫
 
。

  
(3) 

即疲劳寿命 X取小于零的概率大于零，而实际工
程中疲劳寿命 X取小于零的概率为零，因此用正态分
布来描述疲劳寿命并不符合实际情况。考虑到疲劳寿

命 X 恒大于零，因此对疲劳寿命作对数变换，则 lnX
的取值范围为（-∞，+∞），符合正态分布要求。因此
可假设 lnX服从正态分布，即疲劳寿命 X服从对数正
态分布，根据对数正态分布定义，可得如下方程： 

0
(0) ( 0) ( ) 0dj j

F P X f x x−∞
= = =∫≤

 
。

  
(4) 

由前述分析可知，疲劳寿命以对数正态分布描述，

符合实际情况。 
2.3  疲劳寿命服从对数正态分布检验 

将 lnX~（ μ， 2σ ）化成标准正态分布。令

lnXZ µ
σ

−
= ，根据概率密度函数与正态分布定义有 

( ln )jP Z x≤
ln ln j

XP xµ
σ

− =  
 

≤

 . (ln ln )jP X xµ σ= +≤

 2
ln 1exp d

2π
jμ x1 t t

2
σ µ

σσ

+

−∞

 − = −  
  ∫  。 (5) 

令
t uµ

σ
−

= ，得 

2ln1( ln ) exp )d
22π

jx

j
uP Z x u

−∞

 
= − 

 ∫≤

 (ln )jxϕ=   。   .        (6) 

其中，
21( ) e d
22π

x tx tϕ
−∞

= −∫ 为标准正态函数，

由此得
lnX µ

σ
−

~（0，1），即 

(ln ) (ln ln )j jF x P X x= ≤

 ln lnln j jx x μXP
σ

µµ
ϕ

σ σ

− −   −
= =   

   
≤

 

。

 

(7) 

由于 ( )xϕ 为严格单调增函数，其反函数必存在。

对式（7）两边取反函数，并令 1( (ln ))jM F xϕ −= ， 

ln jN x= ，
1A
σ

= ， B µ
σ

= ，则有M AN B= − 。该式 

可用来检验一组试验数据服从正态分布的假设是否成

立。即若气泡混合轻质土疲劳寿命的对数服从正态分

布，则 M与 N必成线性关系。系数 A和 B通过线性
回归求得，M通过计算失效概率求得。失效概率可通
过下式计算： 

( )            ( 1,2, , )
1j

jF x j r
r

= =
+

L   ，   (8) 

式中，r 为某一加速应力下得到的试验数据总数，即
截尾数，j为试验试块序号。 
疲劳寿命的对数正态分布检验见图 3～5，从图

3～5 的线性回归分析可看出，相关系数 R 都在 0.95
以上， ln= jN x 与 1 ( (ln ))ϕ −= jM F x 之间呈现出很好

的线性关系，表明气泡混合轻质土的疲劳寿命的对数

服从正态分布，即气泡混合轻质土的疲劳寿命服从对

数正态分布的假设成立。 

 

图 3 SR1=0.6 MPa时疲劳寿命的对数正态分布检验 

Fig. 3 Verification of lognormal distribution of fatigue life when  

.SR1=0.6 MPa 

表 3 疲劳寿命的对数正态分布检验 

Table 3 Verification of lognormal distribution of fatigue life 
SR1=0.6 MPa SR2=0.7 MPa SR3=0.8 MPa 

试块编号 lnx1j lnx2j lnx3j 
( )jF x  1( (ln ))jF xϕ −  ( )C n,r, j′  ( )D n,r, j′  

1 12.5687  11.9313  8.5200  0.1  -1.281667  0.3423  0.2101  
2 12.5707  11.9317  8.5975  0.2  -0.841786  0.0937  0.1085  
3 12.5715  11.9327  8.6341  0.3  -0.524412  0.0559  0.1060  
4 12.5734  11.9363  8.7101  0.4  -0.253333  0.0215  0.1036  
5 12.5736  11.9383  8.7645  0.5  0.000000  -0.0119  0.1011  
6 12.5757  11.9415  8.7661  0.6  0.253333  -0.0465  0.0986  
7 12.5791  11.9440  8.7855  0.7  0.524412  -0.0851  0.0957  
8 12.5805  11.9452  8.8206  0.8  0.841786  -0.1334  0.0921  
9 12.5841  11.9479  8.9296  0.9  1.281667  -0.2364  0.0843  

注：n为一组试验的试块总数。
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图 4 SR2=0.7 MPa下疲劳寿命的对数正态分布验证 

Fig. 4 Verification of lognormal distribution of fatigue life when  

.SR2=0.7 MPa 

图 5 SR3=0.8 MPa下疲劳寿命的对数正态分布验证 

Fig. 5 Verification of lognormal distribution of fatigue life when  

SR3=0.8 MPa 

3  使用寿命估计 
3.1  疲劳方程的建立 

国内外大量试验表明寿命特征与加速应力之间关

系通常是非线性的，为了方便实际使用，在建立疲劳

寿命方程时应尽量对寿命数据和加速应力进行适当转

换，将其线性化。本文通过前述试验数据建立如下疲

劳寿命方程： 
ln ( )X A B SRφ= +   。        (9) 

式中  X 为寿命特征，即一定概率的试块寿命达到 X
以上；A，B 为待估参数； ( )SRφ 为应力 SR 的某一已
知函数，本文中 SR 为加速应力， ( )SR SRφ = 。以中

位寿命 X0.5（50%的试块寿命达到 X0.5以上）作为寿命

特征，假定 0.5lnX µ= ，则寿命服从对数正态分布的气

泡混合轻质土的疲劳寿命方程为 
0.5ln ( )X A B SRµ φ= = +   。     (10) 

根据可靠性试验用表[15]，各加速应力下 iσ 和 iµ 的
最好线性无偏估计由式（11）和（12）计算得到，计
算值见表 4。 

( )ln
r

i ij
j 1

D n,r, j xµ
∧

=

′= ∑   ，          (11) 

( )ln
r

i ij
j 1

C n,r, j xσ
∧

=

′= ∑   。          (12) 

式中， ( )C n,r, j′ ， ( )D n,r, j′ 分别称为正态分布中参数σ
和 μ的最好线性无偏估计系数，可查对数正态分布的
最好线性无偏估计系数表，取值见表 3。 

表 4 各加速应力下 iσ 和 iµ 的无偏估计 

Table 4 Unbiased estimations of iσ  and iµ  at different  

.accelerated stresses 

无偏估计量 SR1=0.6 MPa SR2=0.7 MPa SR3=0.8 MPa 

iµ
∧

 12.5743 11.9376 8.6968 

iσ
∧

 0.0048 0.0060 0.1553 

采用最小二乘法计算线性模型中未知参数 A 和

B，令 2ˆ( )
3

i i
i=1

Q μ A Bφ= − −∑ ，对 A和 B求偏导数，并

令其等于零，则有矩阵： 
3 i

2
i i

A
B

φ
φ φ

  
=  

    

∑
∑ ∑

ˆ
ˆ
i

i i

μ
μφ

 
 
 

∑
∑   ， (13) 

即
3 2.1 33.2087

2.1 1.49 22.8583
A B
A B

+ =
 + =

，解得 A=24.6426， B= 

-19.39。 
因此气泡混合轻质土的疲劳寿命方程为 

0.5ln 24.6426 19.39X SR= −   。   (14) 

基于本试验建立的疲劳寿命方程是建立在疲劳寿

命服从对数正态分布，且假定 0.5lnX µ= 的基础上。该

疲劳寿命方程斜率为负值，说明疲劳寿命的对数是加

速应力的递减函数。 
3.2  正常应力的使用寿命特征估计 

根据疲劳寿命方程可以得到正常应力 SR0下的对

数均值 0µ 的无偏估计值，即 

0 0
ˆ ˆˆ ( ) 21.5596μ A B SRφ= + =   。 (15) 

在正常应力 SR0 下的对数标准差 0σ 的最小方差
无偏估计为 

3
1

r n
1

0 3
1

r n
1

0.0554
i i

i i

i
i

i

L

L

σ
σ

∧
−

∧
=

−

=

′
= =

′

∑

∑
  ，   (16) 

其中
iinrL′ 为 iσ̂ 的方差系数，查可靠性试验用表得

0.0681=′
iinrL 。 
此时正常应力 SR0下气泡混合轻质土寿命 X的分

布 0 0ˆ ˆln ( , )X µ σ 已确定，因此可以估计出在 SR0下气

泡混合轻质土的中位寿命： 
0μ̂ 9

0.5
ˆ e 2.3079 10 73.18 aX = = × ≈（次） （ ）。 
平均寿命为 
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2
0 0

9

( e
2.3088 10 ( ) 73.21 (a)

μ 0.5E X σ+=

= × ≈

）

次 。

 

将试验值和估计值一同绘在同一坐标下，便得到

扩展后的使用寿命与应力曲线，见图 6。 

 

图 6 lnX和 SR扩展线 

Fig. 6 Expanded lines of lnX and SR 

至此，本文根据加速应力试验估算了气泡混合轻

质土在车辆荷载作用下的使用寿命约 73 a，不可否认，
该使用寿命仅考虑车辆荷载最不利作用下的平均寿

命，真实寿命应位于涵盖 73 a的一个区间内，同时，
气泡混合轻质土使用寿命受控因素较多，除车辆荷载

外，还有降雨入渗、化学侵蚀等因素，其真实使用寿

命仍有待进一步研究。 

4  结    论 
（1）通过不同加速应力下疲劳寿命的平均值、标

准差和变异系数 3个指标判别，同一应力下的气泡混
合轻质土的疲劳寿命离散性较小，离散程度随着加速

应力的增大而增大。 
（2）基于加速应力试验结果线性回归分析，证明

了气泡混合轻质土疲劳寿命服从对数正态分布。 
（3）建立了气泡混合轻质土的疲劳寿命方程，表

明疲劳寿命的对数是加速应力的递减函数。 
（4）估计了正常车辆荷载作用下气泡混合轻质土

的平均使用寿命约为 73 a。 
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第十届全国土动力学学术会议 

（一号通知） 

 
主办单位：中国振动工程学会土动力学专业委员会；中国

地震学会岩土工程防震减灾委员会。 

支持单位：中国土木工程学会土力学与岩土工程分会；中

国水利学会岩土力学专业委员会；中国力学学会岩土力学专业

委员会；中国地震学会地震工程委员会；中国地震学会基础设

施防震减灾委员会；中国建筑学会地基基础分会；江苏省地震

学会。 

承办单位：南京工业大学。 

协办单位：《岩土工程学报》；《防灾减灾工程学报》；

《地震工程与工程振动》；《地震工程学报》。 

第十届全国土动力学学术会议将于2018年11月2日—4日

在南京召开。本次会议是继1980年12月6日—12日在安徽合肥

召开的“土的动力特性学术讨论会”后从事土动力学与岩土地

震工程的科技人员和工程人员的又一次盛会，在汶川特大地震

10周年之际的2018年召开“第十届全国土动力学学术会议”，

将是一次具有历史意义的学术盛会。 

会议主题与内容：围绕“一带一路”战略、“建设海洋强

国”战略和“西部大开发”战略中的重大工程灾害灾前预防

与综合防范，本次会议重点研讨防灾减灾救灾工作实施“两个

坚持、三个转变”新理念中遇到的土动力学与岩土地震工程领

域的前沿科学与关键技术。 

具体征文专题如下：①土的动力特性与本构关系；

②土与结构动力相互作用；③土动力学数值与物理模

拟研究；④土动力学室内试验方法与新技术；⑤原位

动力测试与表征技术；⑥砂土液化评价与防治；⑦强

地震动与场地非线性效应；⑧环境振动与测试技术；

⑨近海工程的特殊土动力学问题；⑩重大工程的土动

力学与岩土地震工程问题；○11工程场地地震损失评估
与灾害保险。 
大会秘书处联系人：庄海洋 13584050564，吴志坚

13919182444，陈炜昀13770620150、赵凯13951863149，王盛

年15077865785。通讯地址：南京工业大学虹桥校区实验楼

400-1室（鼓楼区中山北路200号，210009）。论文提交邮箱：

王盛年myresort@126.com，赵凯zhaokai@njtech.edu.cn。重要时

间：论文全文截止2018年4月30日，修改稿截止2018年5月30日，

论文录用通知2018年6月30日。 

会议论文征集：会议论文应为未经正式发表的最新成果，

学术委员会将组织专家对提交论文进行审查，推荐优秀论文在

《岩土工程学报》专刊发表，其余论文将在 《防灾减灾工程

学报》、《地震工程与工程振动》和《地震工程学报》增刊发

表。
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考虑基体变形和微凸体变形相互作用的岩石节理 
闭合变形理论模型 

唐志成
1，2
，黄润秋

2
，焦玉勇
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，谭  飞

3
，朱  星
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(1. 中国地质大学（武汉）工程学院，湖北 武汉 430074；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. 中国科学院武汉岩土力学研究所岩土力学与工程国家重点实验室，湖北 武汉 430071) 

摘  要：地下岩体工程建设和运营过程中，需要考虑节理岩体的水力学性质，这与节理的闭合变形密切相关。对法向
应力作用下节理微凸体的变形特征进行详细分析，逐个计算接触微凸体的法向变形和接触应力；采用接触理论计算微

凸体基圆半径之外的基体变形，并以此调整微凸体的法向位置，进而提出新的闭合变形理论模型。新模型可反映节理

的基体变形和微凸体变形相互作用的影响，也能体现形貌分量和接触类型对闭合变形的影响。与已有的理论模型比较，

新模型的计算值更为接近试验值。采用叠加原理，新模型计算得到的初始法向刚度最小；但随法向应力的增加，法向

刚度增加速率逐步加快。 
关键词：岩石节理；闭合变形；接触力学；变形相互作用 

中图分类号：TU451       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2017)10–1800–07 
作者简介：唐志成(1983– )，男，教授，主要从事岩石力学方面的科研工作。E-mail: zctang@cug.edu.cn。 

Theoretical closure model for rock joints considering interaction of                
deformations of substrate deformation and asperity 

TANG Zhi-cheng1, 2, HUANG Run-qiu2, JIAO Yu-yong1, TAN Fei3, ZHU Xin2 
(1. Faculty of Engineering, China University of Geosciences, Wuhan 430074, China; 2. State Key Laboratory of Geohazard Prevention and 

Geoenvironment Protection, Chengdu University of Technology, Chengdu 610059, China; 3. State Key Laboratory of Geomechanics and 

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

Abstract: The closure behavior of rock joints remains a problem of interest with applications in many practical engineering 

cases. Based on a comprehensive assessment of realistic closure behavior, a Hertz-based theoretical model is proposed to 

predict the closure behavior of a rock joint under compressive loading. In the present study, special attention is focused on the 

role of mechanical interaction of asperities during the closure process. The vertical positions (perpendicular to the least square 

plane) of asperities are adjusted by using the  discrete methodology based on the Hertz solution of substrate deformation 

outside the contact region. The factors influencing the closure behavior of rock joints can be considered by the model, namely 

(1) the surface morphology component, (2) the contact state between the upper and lower blocks (or the composite topography), 

and (3) the deformation due to asperity itself, the substrate deformation due to the deformed asperity and the deformation 

caused by the mechanical interaction due to the adjacent deformed asperities. The validity is demonstrated by comparing the 

experimental results with the curves predicted by Xia model, Tang model and the proposed model. The results show that the 

closure behavior predicted by the proposed model is in good agreement with experimental data, with small discrepancies 

between the predicted and the measured values. A preliminary explanation for the discrepancies of contact stiffness predicted 

by Xia model, Tang model and the proposed model associated with different underlying principles is also put forward. 

Key words: rock joint; closure deformation; contact mechanics; mechanical interaction 

0  引    言 
在诸如地下水资源开采、核废料地质处置等岩石

地下建筑工程中，评价节理岩体的水力学性质是至关

重要的。由于包含于其中的节理通常是地下水/气流动

─────── 
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的主要通道，因此有必要研究法向应力作用下节理的

闭合变形性质。在实验室尺度下展开节理闭合变形性

质的研究是全面理解大尺度节理岩体水力学性质的基

础。 
Greenwood–Williamson（GW）模型[1]是众多粗糙

节理接触变形理论的基础。该模型假定粗糙节理面由

多个相互独立、半径相等的微凸体构成，高度分布服

从高斯分布函数。GW模型的最大缺陷在于忽视了法向
应力作用下基体变形和微凸体变形相互作用的影响[2]。

根据 Cook[3]、Hopkins[4]的研究：随法向应力的增加，

邻近微凸体的变形相互作用越来越明显，不能忽视其

对节理闭合变形的影响。Xia等[5]认为岩石节理形貌中

的起伏体对闭合变形的影响与微凸体对闭合变形的影

响是不同的，结合 Brown–Scholz（BS）模型[6]提出考

虑起伏体影响的节理闭合变形理论模型，亦没有考虑

基体变形和微凸体变形相互作用的影响。另一方面，

微凸体变形引起的基体变形也是影响节理闭合变形的

重要因素，部分学者采用数值方法[7]、解析方法[8]研

究了这一问题，Tang等[9]、唐志成等[10]基于 Hertz 接
触理论提出了考虑基体变形的闭合变形理论模型。此

外，国内学者[11]提出岩石节理闭合变形经验模型。 
节理闭合变形受多种因素影响，一般包括：形貌

分量（起伏体、微凸体）、接触类型和材料变形（微凸

体变形、基体变形、微凸体变形相互作用）3个方面。
目前基于 Hertz 接触理论的闭合变形模型要么没有考
虑微凸体变形相互作用的影响[1, 5, 9]，要么没有考虑基

体变形的影响[1, 5, 7]。为此，本文在改进的 GW模型的
基础上，结合第一作者之前的研究成果[9]，通过逐个

分析接触微凸体的变形特征提出考虑上述 3大类因素
影响的节理闭合变形理论模型。 

1  形貌描述方法 
Brown等[6]认为节理的接触变形不仅仅处决于单

个节理面，更与节理上下两个面的接触相关，引入“组

合形貌”分析不同接触节理的闭合变形问题。如图 1
所示，接触在组合形貌高度的最大处产生（两个表面

距离最近的点），而最大处并非都与微凸体的峰点对

应。组合形貌计算公式为[5] 
c ( , ) ( , ) ( + , )z i j z i j z i l j k= + +下上

  。  (1) 

式中  c ( , )z i j 为节理三维组合形貌数据点 ( , )i j 处的
高度； ( , )z i j

上
为上表面数据点 ( , )i j 处的高度；

( + , )z i l j k+下 为下表面数据点 ( + , )i l j k+ 处的高度，l，
k 分别为节理沿 x，y 方向的采样间隔数（本文中， 
节理的两面只沿同一方向错位，即 0k = ）。 

根据国际岩石力学学会（International Society for 

Rock Mechanics，ISRM）[12]，节理的形貌一般可分为

高频的粗糙度分量（微凸体）和低频的起伏度分量（起

伏体）。通过傅立叶变换可对二者进行分离[5]，典型的

含起伏度分量的节理剖面线如图 2所示。依据节理单
个面的形貌特征及其组合形貌特征，节理的接触可分

为 3种类型[5]： 
（1）类型 I：节理两个面只含粗糙度，对应的组

合形貌也只含粗糙度。该类型的节理可转化为一个光

滑平面与一个由该节理的组合形貌形成的随机粗糙面

的接触闭合问题。 
（2）类型 II：节理两个面均含有起伏度和粗糙度，

但组合形貌只含有粗糙度。该类型的节理可转化为一

个光滑平面与一个由该节理的组合形貌形成的随机粗

糙面的接触闭合问题。 
（3）类型 III：节理两个面均含有起伏度和粗糙

度，其组合形貌也含有起伏度和粗糙度。该类型的节

理可转化为一个光滑平面与一个由该节理组合形貌形

成的含起伏度粗糙面的接触闭合问题。 

 

图 1 节理剖面线的组合形貌 

Fig. 1 Sketch of two rough surface profiles of a joint and  

associated composite topography 

 

图 2 节理形貌及其分量
[12]
 

Fig. 2 Total topography and two components[12] 

2  闭合变形模型 
2.1  微凸体的变形特征 

法向应力作用下单个微凸体的变形如图 3 所示
（均视为弹性变形），除微凸体正下方的基体产生协调
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变形之外，微凸体邻近区域也产生一定的变形[3-4]。若

微凸体产生的变形为 aδ ，基体产生的协调变形为 bδ ，
根据变形协调原则[9]： a bδ δ δ= + 。 
将微凸体的法向变形刚度和基体的法向变形刚度

视为串联弹簧模型，则有[9] 

ciF kδ=   ，                    (2) 
1

a a b

1 1= +
( )

k
k kδ

−
 
 
 

  ，            (3) 

a

3 31 1 2
2 2

δ
δ

δ δ
ρ ρ

=
 

+ +  
 

 ， (4) 

a a a2k Eρ δ=   ，               (5) 

b b b
4
3

k r E=   。                   (6) 

式中  Fci为第 i个微凸体的接触力；δ 为计算过程中
节理面的给定变形；k 为微凸体、基体串联后的刚度
系数；ka，kb 分别为微凸体、基体的劲度系数； ρ为
微凸体的半径；Ea，Eb分别为微凸体、基体的弹性模

量。 
微凸体基圆之外区域（ br r> ）的法向变形可由式

（6）确定[2]。根据 Brown等[6]，接触变形首先产生于

组合形貌中高度最大的微凸体，且该变形引起邻近微

凸体法向位置的调整，从而产生新的接触变形并进一

步调整微凸体的法向位置。重复这一过程直至达到平

衡，是为微凸体变形相互作用。微凸体法向位置调整

的计算流程图见图 4。 

2 2 1 2 2 2c
b b b b

b b

( ) (2 )sin ( / )
2

i
z

FU r r r r r r r r
r E

− = − + −
 。(7) 

式中  Uz(r)为微凸体基圆之外区域的变形；r，rb的含

义见图 3。 

 

图 3 法向应力作用下微凸体的变形 

Fig. 3 Deformation characteristics of single asperity under normal  

stress 

图 4 微凸体法向位置调整计算流程图 

Fig. 4 Flow chart of position adjustment of asperities between a  

.flat surface and a rough surface 

2.2  新模型 

为考虑起伏体与微凸体的接触，如图 5所示，做
出如下假定[5]：起伏体在接触处的某一区域内可近似

为半径为 R的球体且变形服从 Hertz接触理论；接触
压力分布函数 q(r)在接触中心处最大，大小由“接触
圆面上以 2a为底、b为基圆半径的箕舌线旋转体的纵
坐标”表示。根据变形协调原则，当作用在起伏体上

的外荷载为 P时，起伏体的变形 w(r)、微凸体的变形
u(r)、接触区域内的压力分布函数 q(r)可分别表示为[5] 

π 2 2 2 2

0

2 1( ) tan sin
π 2

Pw r a a r
E bc b

ϕ
  = − − ′  

∫  

2 2 2
2 2

2 sin d
4

b a r
a b

ϕ ϕ− + 
  ，     (8) 
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2 2

( ) ( ) ( )
2

a ru r w a w r
R
−

= + −   ，     (9) 

2 2 2 2

1 1( )
π 4 4
Pq r
c r b a b

 = − + + 
  。 (10) 

式中   E′ 为等效弹性模量；
2 2

2

4ln
4

a bc
b

 +
= − 

 
 

2

2 24
a

a b+
；其它参数含义见图 5，其中 r 为距离接触

中心的距离。 
另一方面，为考虑微凸体变形相互作用对接触压

力的影响，采用对单个微凸体接触压力 Fci 逐个求和

的方法确定整个节理面的接触压力 Fc： 

c c
1

N

i
i

F F
=

= ∑   。             (11) 

式中  N为接触微凸体的个数；i为自然数，表示第 i
个接触微凸体。 

 

图 5 起伏体与粗糙度的接触
[5]
 

Fig. 5 Contact between waviness and unevenness of composite  

.topography for a rock joint[5] 

对同一接触而言，起伏体与微凸体之间的接触力

是作用力与反作用力的关系，因此在接触区域内的压

力分布是相同的。但是在接触区域内，可能有多个微

小的接触，为此假定在特殊点处满足平衡条件，则认

为接触力的作用效果是相同的，由此得到节理的闭合

变形曲线。求解时，先给 a，b赋非零初始值，由式（8）
计算起伏体的变形、式（9）计算微凸体的变形；结合
式（10）、（11）计算含粗糙度节理的接触压力；最后，
通过迭代计算并在特殊点处满足平衡条件得到节理的

闭合变形：接触中心处压力相等、作用在起伏体上的

外荷载 P与微凸体变形产生的总接触压力 Fc相等。在 

应用上述模型之前，需要区分节理的起伏体分量和粗

糙度分量，采用傅里叶级数对形貌的起伏体分量和粗

糙度分量进行分离[5]，求解新模型的计算流程图见图

6。 

图 6 模型求解计算流程图 

Fig. 6 Flow chart for solving proposed model 

3  试验验证 
3.1  闭合变形试验 

采用巴西劈裂法劈裂花岗岩获得若干具有不同表

面形貌的岩石节理，平面尺寸长×宽=300 mm×150 
mm，选用其中 2个具有明显形貌差异的岩石节理作
为制备模拟岩石节理的模板，分别命名为 J-I、J-II。
先用硅胶复制岩石节理的形貌，然后以此为模板浇筑

水泥砂浆制备节理试件，每组 4个。模拟材料的配比、
养护条件和力学参数列于表 1（其中：σc为单轴压缩

强度；σt为抗拉强度；ϕb为基本摩擦角；E为弹性模 
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表 1 模拟材料的主要特征参数 

Table 1 Main features of model materials 

水泥∶砂∶水（质量比） 养护条件 σc / MPa σt / MPa ϕb /(°) E/GPa ν  ρ/(kg·m-3) 

3∶2∶1 

温度= 25℃ 

湿度 = 90% 

天数 = 28 d 

27.5 1.54 35.0 6.1 0.16 2200 

表 2 模型参数 

Table 2 Input parameters for validity of proposed model 

J-I J-II 错开位移

量/mm η/mm-2 β/mm R e0 η/mm-2 β/mm R e0 

5 0.1666 6.3248 ∞ 1.36 0.0970 5.1626 141.8 2.18 

10 0.1727 6.2276 ∞ 1.93 0.0950 5.4584 144.3 2.66 

15 0.1738 6.4430 ∞ 2.24 0.0955 5.3642 143.2 3.02 

η为峰点密度；β为峰点平均曲率半径；R为起伏体半径。 

量；ν 为泊松比；ρ为材料的密度）。采用国际岩石力
学学会建议的方法获得模拟材料的单轴压缩强度、抗

拉强度、弹性模量和泊松比等；采用平直节理在低法

向应力下的直剪试验获得模拟材料节理的基本摩擦

角。采用 TJXW-3D型便携式岩石三维表面形貌仪（精
度为 20 μm）获取节理的形貌数据。 
在试验前，将节理的上、下面分别错开 5，10，

15 mm获得不同的组合形貌进行闭合变形试验，具体
操作方法如下[11]： 

（1）将节理的上、下试块处于紧贴的偶合状态，
此时节理上、下面壁的错开位量为 0 mm。 
（2）在节理面所在平面画间距为 1 mm的等间距

直线。 
（3）固定下半个节理试块，将上半个节理试块沿

剪切方向移动，如 5，10，15 mm等，得到不同接触
状态的节理试件。在移动过程中，将节理的上半个试

块抬高几厘米以避免试件接触，造成微凸体的破损。 
节理的闭合变形试验在同济大学岩土及地下工程

教育部重点实验室的 CSS-342 岩体剪切试验机上完
成。闭合变形试验中施加的法向应力为 3.0 MPa，试
验前先施加 50 kPa的法向应力稳定试验系统，然后以
0.002 MPa/s的速率加载到设定值。试验过程中，在节
理的四个角点处设置监测点用 LVDT记录该点的闭合
变形，精度为 0.001 mm，节理的闭合变形由 4个角点
记录结果的平均值确定。对错开位移量的节理试件，

在闭合变形试验时需特别注意上半试块的位置，在施

加50 kPa的稳定荷载时应使得试块与试验机的作动器
完全接触，不能出现偏心加载。 
试验结果如图 7所示，呈典型的非线性特征。可

以明显的看出，虽然单个节理面的形貌是相同的，但

其闭合变形随错开位移量的不同而不同，总体趋势是

在相同的法向应力作用下闭合变形随上、下表面错开

位移量的增加而增加，说明与节理闭合变形直接相关

的是不同接触下的组合形貌。 

 

图 7 闭合变形试验曲线 

Fig. 7 Curves of closure deformation tests 

3.2  比较分析 

模型计算所需要的参数见表 2。根据 Xia等[5]，J-I
属于类型 I，J-II属于类型 III。新模型的计算曲线与试
验曲线的比较见图 8，9。为进一步验证新模型的合理
性，图 8，9亦提供了 Xia等模型和 Tang等模型的计
算曲线[5，9]。总体上可以看出，本文提出的模型由于

考虑了基体变形和微凸体变形相互作用，计算曲线更
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为接近试验曲线。 

 

图 8 试验曲线与模型计算曲线比较(J-I) 

Fig. 8 Comparison between experimental and theoretical closure  

deformation curves for J-I 

当法向应力较小时，新模型得到的初始法向刚度

小于Xia等模型和Tang等模型计算得到的初始法向刚
度；但随法向应力的增加，新模型计算得到的法向刚

度增加速率大于Xia等模型和Tang等模型计算得到的
法向刚度增加速率。原因可能在于新模型在分析微凸

体变形相互作用时，采用离散方法逐个搜索可能的接

触点，初始接触变形始于组合形貌高度最大点；随法

向应力增加，越来越多的微凸体产生接触变形（邻近

的多个微凸体可能会融合成为一个更大的微凸体），从

而导致法向刚度快速增加。 

图 9 试验曲线与模型计算曲线比较(J-II) 

Fig. 9 Comparison between experimental and theoretical closure  

.deformation curves for J-II 

与其他学者研究节理闭合变形时做的前提假设

一致[3-9]，本文提出的模型亦将微凸体的变形视为弹性

的。事实上，即便施加的名义法向应力很小，由于接

触面积非常少，真实的接触应力也是非常大的（相对

于名义法向应力）。在闭合变形过程中，节理面会产生

塑形变形，部分情况下微凸体甚至会产生破坏[5,14-16]。

此外，微凸体的空间几何形态在接触变形的过程中会

产生一定的变化，会影响接触处的切向摩擦力，从而

影响接触力的分布和接触变形。 

4  结    论 
法向应力作用下，微凸体变形相互作用和基体变
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形均与节理的闭合变形直接相关。之前基于节理组合

形貌的理论模型未能充分考虑二者对闭合变形的影

响。将微凸体和基体的变形均视为弹性的，逐个确定

组合形貌中可能接触的微凸体并分析其变形，采用接

触理论求解微凸体变形引起的基体变形、微凸体基圆

区域之外的基体变形，利用叠加原理求解接触变形和

接触应力的关系，进而提出新的闭合变形理论模型。

新模型能够考虑起伏体和接触类型对节理闭合变形的

影响。与已有的理论模型比较，新模型的计算值更为

接近试验值。 

参考文献： 

[1] GREENWOOD J A, WILLIAMSON J B P. Contact of 

nominally flat surfaces[J]. Proceedings of the Royal Society 

of London. Series A, Mathematical and Physical Sciences, 

1966, 295(1442): 300–319. 

[2] CIAVARELLA M, DELFINE V, DEMELIO G. A “re-vitalized” 

Greenwood and Williamson model of elastic contact between 

fractal surfaces[J]. Journal of the Mechanics and Physics of 

Solids, 2006, 54(12): 2569–2591. 

[3] COOK N G W. Natural joints in rock: Mechanical, hydraulic 

and seismic behaviour and properties under normal stress[J]. 

International Journal of Rock Mechanics and Mining 

Sciences & Geomechanics Abstracts, 1992, 29(3):198–223. 

[4] HOPKINS D L. The implications of joint deformation in 

analyzing the properties and behavior of fractured rock 

masses, underground excavations, and faults[J]. International 

Journal of Rock Mechanics and Mining Sciences, 2000, 

37(1/2): 175–202. 

[5] XIA C C, YUE Z Q, THAM L G, et al. Quantifying topography 

and closure deformation of rock joints[J]. International 

Journal of Rock Mechanics and Mining Sciences, 2003, 40(2): 

197–220. 

[6] BROWN S R, SCHOLZ C H. Closure of rock joints[J]. 

Journal of Geophysics Research: Solid Earth, 1986, 91(B5): 

4939–4948. 

[7] LEE SD, HARRISON JP. Empirical parameters for non-linear 

fracture stiffness from numerical experiments of fracture 

closure[J]. International Journal of Rock Mechanics and 

Mining Sciences, 2001, 38(5): 721–727. 

[8] MARACHE A, RISS J, GENTIER S. Experimental and 

modelled mechanical behaviour of a rock fracture under 

normal stress[J]. Rock Mechanics and Rock Engineering, 

2008, 41(6): 869–892. 

[9] TANG Z C, LIU Q S, XIA C C, et al. Mechanical model for 

predicting closure behavior of rock joints under normal 

stress[J]. Rock Mechanics and Rock Engineering, 2014, 47(6): 

2287–2298. 

[10] 唐志成, 夏才初, 宋英龙, 等. 考虑基体变形的节理闭合

变形理论模型[J]. 岩石力学与工程学报, 2012, 31(增刊 1): 

3068– 3074. (TANG Zhi-cheng, XIA Cai-chu, SONG 

Ying-long, et al. Joint closure deformation model based on 

asperity-substrate deformation[J]. Chinese Journal of Rock 

Mechanics and Engineering, 2012, 31(S1): 3068–3074. (in 

Chinese)) 

[11] 俞  缙, 赵晓豹, 赵维炳, 等. 改进的岩石节理弹性非线

性法向变形本构模型研究[J]. 岩土工程学报, 2008, 30(9): 

1316–1321. (YU Jin, ZHAO Xiao-bao, ZHAO Wei-bing, et 

al. Improved nonlinear elastic constitutive model for normal 

deformation of rock fractures[J]. Chinese Journal of 

Geotechnical Engineering, 2008, 30(9): 1316–1321. (in 

Chinese)) 

[12] ISRM. Suggested methods for the quantitative description of 

discontinuities in rock masses[J]. International Journal of 

Rock Mechanics and Mining Sciences & Geomechanics 

Abstracts, 1978, 15(6): 319–368. 

[13] 唐志成. 不同接触状态节理和柱状节理岩体的力学性质

[D]. 上海: 同济大学, 2013. (TANG Zhi-cheng. Mechanical 

behaviors of rock joint under different contact state and 

columnar jointed rock mass[D]. Shanghai: Tongji University, 

2013. (in Chinese)) 

[14] SWAN G. Determination of stiffness and other joint 

properties from roughness measurements[J]. Rock Mechanics 

and Rock Engineering, 1983, 16(1): 19–38. 

[15] MATSUKI K, WANG E Q, GIWELLI A A, et al. Estimation 

of closure of a fracture under normal stress based on aperture 

data[J]. International Journal of Rock Mechanics and Mining 

Sciences, 2008, 45(2): 194–209. 

[16] LANARO F, STEPHANSSON O. A unified model for 

characterization and mechanical behavior of rock fractures[J]. 

Pure and Applied Geophysics, 2003, 160(5/6): 989–998.

 



第39卷  第10期                   岩   土   工   程   学   报                 Vol.39  No.10 
2017年    .10月                       Chinese Journal of Geotechnical Engineering                       Oct.  2017 
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摘  要：为满足软弱围岩隧道开挖后尽快封闭岩面、适应一定变形及提供足够支护力的要求，通过素混凝土、钢筋混

凝土及钢纤维混凝土衬砌力学行为室内模型试验，对钢纤维混凝土衬砌的承载特性进行研究。研究结果表明：钢纤维

混凝土衬砌初裂荷载提高了 20%，极限荷载得到较大提高；掺入钢纤维后衬砌结构韧性增强，初裂后仍能抵抗一定变
形并较大降低变形速率，与素混凝土、钢筋混凝土相比可承受更大的变形；钢纤维混凝土衬砌初裂后承载特性曲线缓

慢上升，至 2 倍初裂荷载时仍无收敛迹象，素混凝土快速收敛，钢筋混凝土在一定缓慢上升后快速趋于收敛，软弱围
岩条件下，钢纤维混凝土初支在一定变形后可与围岩特征曲线相交，达到围岩–结构稳定状态，是一种力学性能良好的
快速支护材料。研究成果对软弱围岩隧道的设计与施工都具有重要的意义。 
关键词：隧道工程；软弱围岩；钢纤维混凝土；承载特性；模型试验 
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Model tests on bearing characteristics of steel fiber-reinforced concrete               
lining of weak surrounding rock tunnel 

CUI Guang-yao1, WANG Dao-yuan2, 3, NI Song-zhi1, YUAN Jin-xiu3, MA Jun-hui4, ZHU Chang-an5 
(1. School of Civil Engineering, North China University of Technology, Beijing 100144, China; 2. School of Civil Engineering, Shijiazhuang 

Tiedao University, Shijiazhuang 050043, China; 3. Department of Civil Engineering，Hebei Jiaotong Vocational and Technical College, 

Shijiazhuang 050091, China; 4. Zhengzhou Engineering Co., Ltd., China Railway Tieqiju Civil Engineering Group, Zhengzhou 450052, China; 

5. Highway Planning, Survey, Design and Research Institute, Sichuan Provincial Communications Department, Chengdu 610041, China) 

Abstract: In order to meet the requirements of weak surrounding rock tunnel to close rock surface as soon as possible after 

excavation, to adapt to a certain deformation and to provide sufficient supporting force, through the indoor model tests on the 

mechanical behaviors of linings of plain concrete, reinforced concrete and steel fiber-reinforced concrete, the bearing 

characteristics of steel fiber-reinforced concrete lining are studied. The results show that the initial cracking load of the steel 

fiber-reinforced concrete lining increases by 20%, and the ultimate load is greatly improved. The toughness of lining structure is 

enhanced after mixing steel fiber, the lining structure can still resist certain deformation and reduce the deformation rate greatly 

after initial cracking, and it can bear greater deformation as compared with the plain concrete and the reinforced concrete. The 

bearing characteristic curve of steel fiber-reinforced concrete lining rises slowly after the initial cracking, while that of the plain 

concrete has a rapid convergence, and that of the reinforced concrete exhibits rapid convergence after slow rise. Owing to the 

weak surrounding rock, the initial support of steel fiber-reinforced concrete can intersect with the characteristic curve of the 

surrounding rock after a certain deformation so as to reach the stable state of surrounding rock and structure. The study results 

are of important significance to the design and construction of weak surrounding rock tunnel. 

Key words: tunnel engineering; weak surrounding rock; steel 

fiber-reinforced concrete; bearing characteristic; model test 
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高地震烈度区延伸，交通工程隧线比不断提高。随着

隧道工程向“长、深、地质条件复杂”方向发展，对

衬砌结构的力学性能提出了越来越高的要求。在软弱

围岩条件下，隧道开挖后要求尽快封闭岩面、适应一

定变形及提供足够支护力，喷射钢纤维混凝土施工便

捷、力学性能优异，是普通初支（钢筋网+喷射混凝
土）的有利替代支护材料。 
国内外有关专家、学者对软弱围岩隧道变形控制、

钢纤维混凝土衬砌受力特性进行了一些研究[1-15]，主

要有：软弱围岩隧道的变形特征、掌子面稳定性及控

制技术等[1-3]；钢纤维混凝土单层衬砌支护数值模拟及

模型试验，钢纤维混凝土二衬防渗、抗裂性能等[4-9]；

钢纤维混凝土基本力学性能等[10-13]；钢纤维混凝土管

片基本力学性能及试验等[14-15]。综上，针对钢纤维混

凝土衬砌基本力学性能及其单层衬砌理论研究较多，

钢纤维混凝土衬砌承载特性研究较少。本文依托广甘

高速杨家山隧道绢云母千枚岩Ⅴ级围岩段，对软弱围

岩条件下钢纤维混凝土衬砌的承载特性进行试验研

究，这对软弱围岩隧道的变形控制技术及钢纤维混凝

土衬砌的设计与施工都具有重要的意义。 

1  杨家山隧道绢云千枚岩段概况 
1.1  绢云千枚岩岩性 

杨家山隧道部分洞身段穿越志留系绢云母千枚岩

段，Ⅴ级围岩，岩体为鳞片变晶结构、千枚状构造，

较破碎，抗压强度 5～6.5 MPa，遇水软化，如图 1所
示。 

 

图 1 绢云母千枚岩 

Fig. 1 Sericite phyllite 

1.2  隧道结构设计 

杨家山隧道为马蹄形断面（五心圆），跨度 12.54 
m，高度 9.79 m。绢云母千枚岩Ⅴ级围岩段结构设计：
初期支护为 I18钢架@80、φ8 钢筋网、φ22 药卷锚
杆 30 cm厚 C25喷混凝土；二衬为 40cm厚 C25钢混

凝土。拟采用 30 cm厚 CF25钢纤维混凝土替代原设
计（φ8钢筋网+30 cm厚 C25喷混凝土）。 

2  试验方案设计 
2.1  相似设计 

试验在立式钢板模型试验台架内进行，试验台架

尺寸为 4.3 m（长）×3.7 m（宽）×0.5 m（厚），隧
道模型轴线与试验台架厚度方向一致。为尽量消除试

验台架的边界效应，试验台架长度应大于 6倍隧道跨
度，故几何相似比取为 20。 
实际工程 CF25钢纤维混凝土弹性模量为（2.5～

3.15）×104 MPa，模型初支拟采用石膏混合材料模拟，
弹性模量为（1.05～1.7）×103 MPa，故弹模相似比取
为 20。 
根据相似准则推导其他参数相似比，见表 1所示。 

表 1 试验参数相似比 

Table 1 Similarity ratios of test parameters 

项目 参数 相似比 

应力 20 

应变 1 

抗拉强度 20 

抗压强度 20 

弹性模量 20 

泊松比 1 

内摩擦角 1 

重度 1 

 

 

材 

料 

特 

性 

黏聚力 20 

几何长度 20 几何 

特性 线位移 20 

2.2  试验设备及材料 

试验设备和材料包括立式钢板模型试验台架（图

2）、隧道衬砌模型（厚 1.5 cm，见图 3）、围岩相似材
料（Ⅴ级）、压力盒（DYB-1 型微型压力传感器，见
图 4（a））、位移计（YHD型位移传感器，见图 4（b））
及静态应变采集仪等。 

  

图 2 试验台架 

Fig. 2 Test bench 
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图 3 衬砌模型 

Fig. 3 Lining model 

  

(a)微型压力盒                      (b)位移计 

图 4 测试传感器 

Fig. 4 Test sensors 

围岩相似材料采用重晶石粉、机油、河砂、石英

砂和松香按一定比例配置而成，围岩物理力学参数经

材性试验测定，见表 2所示。 
表 2 围岩物理力学参数 

Table 2 Physico-mechanical parameters of surrounding rock 

材料名称 E/MPa µ γ/(kN·m-3) c/kPa ϕ/(° ) 

原型围岩 1210 0.41 18 120 23 

围岩相似材料 58.4 0.43 18.7 5.7 25 

本次试验采用原型钢筋混凝土的强度等级为

C25，水膏比为 0.686，钢筋网用双层直径 0.5 mm成
品钢丝网模拟（φ 0.5钢丝可模拟φ 10钢筋，考虑到实
际工程中为钢筋骨架，故本文用于模拟φ 8钢筋网），
如图 5所示。 

 

图 5 双层钢丝网 

Fig. 5 Double-wire mesh 

本次试验采用原型钢纤维混凝土的强度等级为

CF25，水膏比为 0.588，采用特制试验用钢纤维（水
溶性佳密克丝钢纤维）模拟实际钢纤维，并适量加入

白乳胶用以提高钢纤维与石膏间的黏结力，如图 6所
示。 

  

(a) 工程用钢纤维                  (b) 试验用钢纤维 

图 6 钢纤维 

Fig. 6 Steel fiber 

钢筋混凝土和钢纤维混凝土衬砌物理力学参数经

标准试件材性试验测定，见表 3所示。 
表 3 衬砌物理力学参数 

Table 3 Physico-mechanical parameters of lining 

材料名称 γ/(kN·m-3) E/MPa µ 

原型衬砌 25 29500 0.2 
钢筋混凝土 

相似材料 24.3 1382 0.2 

原型衬砌 25 29500 0.2 
钢纤维混凝土 

相似材料 24.6 1360 0.2 

2.3  试验分组及测点布置 

试验分为素混凝土衬砌、钢筋混凝土衬砌和钢纤

维混凝土衬砌 3组，每组 3个试件。钢纤维掺量根据
弯曲韧性试验确定为 42 kg/m3。 
为研究钢纤维混凝土衬砌的受力承载特性，并考

虑到衬砌试件为对称结构、承受对称荷载，故测点设

置于围岩与衬砌结构接触的典型位置（拱顶、左拱脚、

左边墙中及仰拱中）。测点见图 7所示。 

 

图 7 测点布置 

Fig. 7 Arrangement of measuring points 

2.4  试验过程 

（1）填土至衬砌仰拱底部高度，每填 20 cm土进
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行夯实，通过控制夯实次数准确的实现围岩相似材料

密度的模拟。 
（2）埋设衬砌模型，同时布设微型压力盒和位移

计。 
（3）填土至地表指定高度（仰拱以上部分填夯，

用碎布塞实衬砌内空间，减小夯实力度、增加夯实次

数，夯实至预定刻度线即可进行下一步填夯）。 
（4）通过液压装置将设计好的荷载分级（荷载预

估主要根据隧道埋深及围岩重度，2 t/级）加置于千斤
顶，再通过反力装置和荷载分配梁将荷载均匀的传给

围岩。试验台架侧向的大刚度板用以传递被动土压力。 
（5）逐级加载过程至衬砌结构破坏（以裂缝贯通

衬砌为标志）为止。 

3  试验结果及数据分析 
3.1  破坏过程 

衬砌结构在荷载作用下的破坏规律大致相同：首

先，在拱顶或仰拱中部内侧出现第 1条纵向裂缝（素
混凝土衬砌和钢筋混凝土衬砌初裂荷载均为 10 t；钢
纤维混凝土衬砌初裂荷载为 12 t），随着荷载的增加，
裂缝宽度不断增加，并不断向衬砌外侧扩展；接着，

衬砌边墙中部或墙脚出现一些细小的纵向裂缝，随着

荷载的增加，裂缝宽度和深度也在不断增大；最后，

拱顶或仰拱中部纵向裂缝贯穿整个结构，衬砌结构完

全破坏。 
虽然衬砌结构整体破坏规律相似，但钢纤维混凝

土衬砌、钢筋混凝土衬砌及素混凝土衬砌结构破坏的

发展过程及结构破坏的最终状态却大不相同。 
（1）素混凝土衬砌 
素混凝土衬砌在拱顶内侧产生第一条纵向裂缝，

随着荷载的增加，在仰拱中部、左右边墙脚出现纵向

裂缝，裂缝的宽度和深度迅速扩大，最终拱顶处的第

1 条裂缝贯穿整个结构，衬砌结构完全破坏，至此衬
砌结构裂缝数目为 4条。素混凝土衬砌开裂如图 8，9
所示。 

（2）钢筋混凝土衬砌 
钢筋混凝土衬砌在仰拱中部内侧产生第一条纵向

裂缝，随着荷载的增加，裂缝宽度和深度逐渐增加，

随后在拱顶、左右边墙脚出现纵向裂缝；继续增加荷

载，在衬砌左右拱腰、边墙、仰拱部位逐渐出现纵向

裂缝，至结构破坏时裂缝数目为 9条。由于钢筋网的
抑制作用，裂缝发展比素混凝土衬砌变的曲折，延缓

了衬砌结构的破坏。钢筋混凝土衬砌开裂如图 10，11
所示。 

  

  (a) 第 1条裂缝（拱顶）          (b) 第 2条裂缝（仰拱） 

  

(c) 第 3条裂缝（左墙脚） 

图 8 素混凝土衬砌裂缝 

Fig. 8 Lining cracks of plain concrete 

 

图 9 素混凝土衬砌裂缝分布图 

Fig. 9 Distribution of lining cracks of plain concrete 

  

(a) 第 1条裂缝（仰拱）           (b) 第 3条裂缝（左墙脚） 

图 10 钢筋混凝土衬砌裂缝 

Fig. 10 Lining cracks of reinforced concrete 

 

图 11 钢筋混凝土衬砌裂缝分布图 

Fig. 11 Distribution of lining cracks of reinforced concrete 

（3）钢纤维混凝土衬砌 
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钢纤维混凝土衬砌首先在拱顶出现一条十分细小

的纵向裂缝，随着荷载的增加，由于钢纤维的抑制作

用，裂缝的深度缓慢增加，并且裂缝发展的路径也变

的曲折，延缓了结构的破坏，当达到截面高度的 80%
之后时，裂缝的深度变化不大而宽度不断增大。荷载

继续增加，在仰拱、拱顶、边墙等部位出现裂缝，再

继续增加荷载，结构的其它部位也逐渐出现纵向裂缝。

最后，裂缝数目达到 12条之多，结构仍没出现贯通裂
缝。钢纤维混凝土衬砌开裂如图 12，13所示。 
钢纤维混凝土衬砌由于钢纤维对结构抗裂性能的

贡献，初裂荷载有所提高（约 20%）。 

  

  (a) 第 1条裂缝（拱顶）       (b) 第 2条裂缝（仰拱） 

  

(c) 局部多点开裂（仰拱）          (d) 结构的最终破坏状态 

图 12 钢纤维混凝土衬砌裂缝 

Fig. 12 Lining cracks of steel fiber-reinforced concrete 

 

图 13 钢纤维混凝土衬砌裂缝分布图 

Fig. 13 Distribution of lining cracks of steel fiber-reinforced  

..concrete 

3.2  接触压力 

提取各测点接触压力（围岩与衬砌），绘制接触压

力与荷载关系曲线，如图 14所示。 
由图 13可知，实际作用在衬砌结构上的土压力比

理论计算值要小（约为荷载–结构模型理论值的 60%～
70%），荷载由围岩和衬砌结构共同承担。 
接触压力随荷载的增加而增加，当荷载达到初裂

荷载时衬砌结构在拱顶或仰拱部位出现裂缝，接触压

力增长速率放缓。由于钢纤维混凝土具有良好的抗裂

性和控制变形能力，整个衬砌结构受力分布更加均匀，

衬砌开裂后仍可继续承受荷载至 2倍初裂荷载仍仍没
出现贯通裂缝。 
图 14（c）中，素混凝土衬砌和钢筋混凝土衬砌

边墙中部接触压力分别在荷载 12 t 和 14 t 时急剧变
大，此时衬砌结构刚出现初裂缝，断面扁平率突然降

低，边墙部位急剧向围岩方向挤入，造成此处接触压

力急剧变大。 

 

图 14 接触压力与荷载的变化曲线 

Fig. 14 Change of contact pressure with load  

3.3  径向位移 

提取各测点径向位移，绘制径向位移与荷载关系

曲线，如图 15所示。 

 

图 15 径向位移与荷载的变化曲线 

Fig. 15 Change of radial displacement with load 

由图 15可知，衬砌结构径向位移随荷载的增加而
增加。在初裂荷载前，径向位移与荷载基本成线性关

系；初裂荷载后，衬砌结构径向位移增长速率明显增

大，素混凝土大于钢筋混凝土，钢筋混凝土大于钢纤

维混凝土。相同荷载作用下，素混凝土径向位移大于

钢筋混凝土，钢筋混凝土大于钢纤维混凝土。这说明

钢纤维混凝土衬砌韧性、抗裂性以及控制结构变形能
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力都明显好于钢筋混凝土和素混凝土衬砌。 
3.4  承载特性 

提取各测点加载过程中的接触压力与径向位移，

绘制衬砌结构承载特性曲线，如图 16所示。 

 

图 16 衬砌结构承载特性曲线 

Fig. 16 Bearing characteristic curves of lining structure 

由图 16可知，加载过程中，拱顶、拱脚及仰拱中
部测点不断向隧道内部方向变形，3 测点承载特性曲
线规律一致；边墙中部测点不断向围岩方向变形，其

承载特性曲线异于其他 3测点。下面以拱顶和边墙中
部测点为例，进行衬砌结构承载特性分析。 
（1）拱顶 
素混凝土和钢筋混凝土衬砌在达到初裂荷载后，

测点径向位移增长速率突增。素混凝土很快达到极限

承载能力（与初裂荷载相差无几），钢筋混凝土极限荷

载比初裂荷载提高了约 50%。 
钢纤维混凝土衬砌达到初裂荷载后，测点径向位

移增长速率有所增加，结构仍具有较高的承载能力，

在承受 2倍初裂荷载时，结构仍没出现贯通裂缝。这
说明掺入钢纤维后明显提高了衬砌结构的承载能力和

变形能力。 
（2）边墙中部 
加载过程中，边墙部位衬砌向围岩方向变形，在

变形过程中由于受到围岩的约束，使得作用在衬砌结

构上的接触压力不断变大。 
由于钢纤维混凝土良好的抗裂性，使得钢纤维混

凝土衬砌初裂荷载后仍可承担较大的弯矩，边墙中部

径向位移远小于素混凝土和钢筋混凝土，进而也减小

了接触压力。 

4  结    论 
本文通过素混凝土、钢筋混凝土及钢纤维混凝土

衬砌力学行为室内模型试验，对钢纤维混凝土衬砌的

承载特性进行研究，得出以下结论： 

（1）素混凝土衬砌初裂后，裂缝的宽度和深度迅
速扩大，很快达到极限承载能力（与初裂荷载相差无

几），结构破坏，破坏时裂缝数目为 4条；钢筋混凝土
衬砌初裂后，随着荷载的增加，裂缝宽度和深度逐渐

增加，至结构破坏时裂缝数目为 9条，极限荷载比初
裂荷载提高了约 1倍；钢纤维混凝土衬砌初裂（初裂
荷载比素混凝土和钢筋混凝土衬砌提高约 20%）后，
随着荷载的增加，由于钢纤维的抑制作用，裂缝的深

度缓慢增加，并且裂缝发展的路径也变的曲折，延缓

了结构的破坏，至 2 倍初裂荷载时，裂缝数目为 12
条，结构仍没出现贯通裂缝。 
（2）实际作用在衬砌结构上的土压力比理论计算

值要小（约为荷载–结构模型理论值的 60%～70%），
荷载由围岩和衬砌结构共同承担。由于钢纤维混凝土

具有良好的抗裂性和控制变形能力，初裂荷载后仍可

承担较大的弯矩，开裂的截面刚度降低，致使结构应

力重分布，至结构破坏时可达到多点开裂状态。 
（3）掺入钢纤维后衬砌结构韧性增强，初裂后仍

能抵抗一定变形并较大降低变形速率，与素混凝土、

钢筋混凝土相比可承担更大的变形。 
（4）素混凝土衬砌初裂后承载特性曲线快速收

敛；钢筋混凝土衬砌初裂后承载特性曲线在一定缓慢

上升后快速趋于收敛；钢纤维混凝土衬砌初裂后承载

特性曲线缓慢上升，至 2倍初裂荷载时仍无收敛迹象。
因此，在软弱围岩条件下，钢纤维混凝土初支在一定

变形后可与围岩特征曲线相交，达到围岩–结构稳定状
态，是一种力学性能良好的快速支护材料。 
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pH值对桂林红黏土界限含水率的影响及其机理分析 
李善梅
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(1. 桂林理工大学土木与建筑工程学院，广西 桂林 541004；2. 广西岩土力学与工程重点实验室，广西 桂林 541004) 

摘  要：液塑限是影响黏土抗渗透、抗冲切、抗冲刷、抗侵蚀、抗剪切的重要因素之一。为研究红黏土的界限含水率
的影响因素及其作用机理，对不同 pH值溶液作用下红黏土的液塑限进行测试。试验结果表明，酸性溶液中，随着 pH
值的减小，红黏土塑限降低，液限与塑性指数则先降低后增大；碱性溶液中，随 pH值的增大，塑限、液限均表现为先
减小后增大，塑性指数表现为折线变化。经分析表明，传统的扩散层厚度影响因素及双电层理论均不适用于分析不同

pH值条件下的桂林红黏土稠度界限。根据相同土的液塑限对应电势一定的原则，在双电层模型的基础上，提出双电层
结构模型定性分析红黏土稠度界限的方法。基于传统双电层理论，考虑多种成分溶液作用下，推导了适合桂林红黏土

在酸碱液作用下的扩散层厚度计算公式，弥补常规扩散层厚度计算公式仅适用于对称电解质溶液作用的恒定电荷黏土

的不足。 
关键词：液塑限；双电层；扩散层厚度；红黏土；桂林 
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Effect of pH value on boundary water content of red clay in Guilin and                             
its mechanism 

LI Shan-mei1, 2, LIU Zhi-kui1, 2, MENG Jian-ping1, 2 
(1. College of Civil Engineering and Architecture, Guilin University of Technology, Guilin 541004, China; 2. Guangxi Key Laboratory of 

Mechanics and Geotechnical Engineering, Guilin 541004, China) 

Abstract: The liquid and plastic limits are the important factors to reflect the penetration resistance, anti-erosion and anti-shear 

of soils. The liquid ad plastic limits of the red clay in Guilin soaked in the acid and alkali solutions are tested to study its 

influencing factors and mechanism of boundary water content. The test results show that the plastic limit decreases and the 

liquid limit or plastic index decreases and then increases with the decrease of pH value in the acid solution. The liquid limit or 

plastic limit decreases and then increases, and the plasticity index exhibits change of fold line with the increase of pH value 

when soaked in the alkaline solution. It is shown that the influencing factors of the traditional diffusion layer thickness and the 

electric double layer theory are not applicable to the analysis of the consistency limits of Guilin red clay with different pH 

values. It is assumed that the liquid or plastic limit of the same soil has the determined potential. The qualitative analysis 

method on the consistency of red clay is proposed based on the double layer model. The formula for calculating the diffusion 

layer thickness of the red clay in Guilin soaked in the acid and alkali solutions is derived by considering the effects of various 

components of solution based on the traditional double layer theory. The new formula can make up for the deficiency that the 

conventional one is only applicable to the problem of the constant charge clay in the action of the symmetric electrolyte 

solution. 

Key words: liquid and plastic limit; electric double layer; thickness of diffusion layer; red clay; Guilin 

0  引    言 
红黏土在中国广泛分布，具有黏粒含量高、液塑

限高、孔隙比大等特点。液塑性是黏土最基本的物理

性质指标之一，反映土的入渗、抗冲、抗蚀、抗剪等

情况[1]，国内外不少岩土工作者研究了红黏土的液塑

性。谭罗荣等[2]对贵阳红黏土扰动失水再恢复后试验，

发现红黏土的液塑限产生较大变化。朱要强[3]对比搓
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条法与联合测定法测试液、塑限值，认为未经长期训

练的人用搓条法得出的液塑限误差较大。夏小兵[4]得

出灵山红黏土与云南、桂林、湖南、江西、四川红黏

土液塑限相近。固硫渣掺量的增加，塑性指数增大，

塑限先增大后减小，液限无明显变化。莫百金等[5]通

过掺入级配良好的砂砾改良红黏土液塑性，随着砂砾

掺入比增大，液限、塑限均降低，确定了符合路堤填

筑规范要求的最佳掺入比。刘之葵等[6]研究发现随水

泥含量与养护时间增长，水泥红黏土液限略增大，塑

限明显提高，塑性指数减小。红黏土“除铁”后，液

限、塑限明显降低[7]。Abdallah等[8]研究表明黏土的液

限与有机质含量存在正相关性。高岭土的塑性指数与

黏粒吸附的阳离子有关[9]。酸污染后，红黏土液塑限

均降低，且随酸浓度的增大，液塑限减小；污染时间

对液塑性也有明显影响[10]；随碱液浓度的增大，红黏

土液塑限、塑性指数均增大；随污染时间的增长，液

塑限降低，塑性指数影响不大[11]。目前关于红黏土液

塑性的研究大部分集中在不同外部环境作用下液塑性

变化规律的总结，其影响因素以及机理鲜有报道。 
桂林酸雨频率为 81%，月平均 pH值范围为 3.84～

5.38[12]。1983年，桂林第二造纸厂发生岩溶塌陷，检
测发现该厂排放污水 pH 值小于 2[13]。化肥溶于水后

表现出碱性，耕地长期受到碱溶液污染。同时，随着

城市化进程的推进，部分耕地成为建筑用地。桂林是

典型红黏土地区，土体中铝铁氧化物含量高，在酸性

或碱性环境下易发生一系列化学反应，从而改变红黏

土的物质成分及其工程特性[14-15]，对地基基础工程带

来不利影响。为研究桂林红黏土在酸性及碱性环境下

液塑性的变化及其机理，将红黏土试样在不同 pH 值
的溶液中充分浸泡后分别进行液塑限试验。研究红黏

土在酸性、碱性环境下的液塑限，正确判断污染红黏

土的稠度界限，准确定义红黏土的工程分类，提高地

基承载力及抗剪强度的估算值，对红黏土的理论研究

及相关岩土工程问题的指导均有一定参考价值。 

1  pH值对红黏土液塑限的影响试验 
红黏土试样来自桂林理工大学雁山校区，本试验

采用的是扰动样，取样深度为地表以下 2～4 m。 
（1）配置不同 pH值溶液 
利用蒸馏水、盐酸、氢氧化钠分别配置 pH值为 0，

0.5，1，3，5，7，9，10，11，12，13，14的溶液各
1L。土样风干并过 0.5 mm筛，称取 12份过筛土样 250 
g，分别放入不同 pH值的溶液中，用玻璃棒充分搅拌，
浸泡 1 周，浸泡过程中，利用高精度 pH 试纸测试溶
液 pH值。pH值随时间变化结果，如图 1。 

 

图 1 浸泡红黏土后溶液的 pH值与时间的关系 

Fig. 1 Relationship between pH values and time of solutions after  

being soaked by red clay 

由图 1 可知，浸泡红黏土后，酸、碱溶液的 pH
值随时间发生变化，但是很快趋于平稳，稳定时间约

15 min。浸泡红黏土后，酸、碱性溶液的 pH 值均发
生不同程度的改变，酸性溶液 pH 值上升，碱性溶液
pH值下降，其结果如图 2。 

 

图 2 浸泡红黏土前后酸碱溶液 pH值对照图 

Fig. 2 Comparison of pH values of acid and alkali solutions before  

and after being soaked by red clay 

（2）液塑限试验 
将以上 12份土样放入烘箱，调至 105℃将土样烘

干，研磨，过 0.5 mm筛。每份土样称取 200 g，按土
工试验方法标准（GB/T50123—1999）的要求，采用
液塑性联合测定法，测试不同 pH 值条件下桂林红黏
土的界限含水率。不同 pH 值条件下，红黏土的界限
含水率及塑性指数如图 3。 
图 3表明：①酸、碱溶液对塑限的影响。不同浓

度的酸、碱液均使红黏土塑限降低。随着酸性溶液浓

度的增大，桂林红黏土的塑限降低，当 pH值为 0时，
塑限降低最多，降幅达 31.68%；随着碱性溶液浓度的
增大，红黏土塑限先降低后增大，低浓度增大明显，

高浓度影响较小。②酸、碱溶液对液限的影响。不同

浓度的酸碱液均使红黏土液限降低。随着酸、碱性溶

液浓度的增大，液限均呈现先降低后增大的趋势。在
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pH 值为 1的酸性溶液与 pH 值为 12的碱性溶液中，
液限降低最多，分别降低 32.39%，26.92%。③酸、碱
溶液对塑性指数的影响。除 pH值为 10的氢氧化钠溶
液使红黏土塑性指数升高外，不同浓度的酸碱溶液均

使其降低。随着溶液浓度的增大，酸性、碱性溶液对

塑性指数的影响均一致：随浓度增大，塑性指数先减

小后增大。在 pH值为 1的酸性溶液与 pH值为 12的
碱性溶液中，塑性指数降低最多，分别降低 40.57%，
42.87%。 

 

图 3 不同 pH值条件下红黏土界限含水率与塑性指数关系 

Fig. 3 Moisture contents and plasticity indices of red clay soaked  

in solutions with different pH values 

2  试验结果机理分析 
2.1  水土化学作用分析 

X衍射试验结果可知桂林红黏土矿物成分为：高
岭石 56.59%、三水铝石 11.44%、针铁矿 15.61%、石
英 12.45%[16-17]。根据光谱分析结果，桂林红黏土矿物

中各种氧化物含量如表 1所示。 
桂林红黏土颗粒中含有大量Al2O3、Fe2O3和SiO2

及其水合物，其中，游离Fe2O3含量达到78 g/kg，超过
总Fe2O3的1/3[18]。游离Fe2O3等电pH值为7.1，游离
Al2O3等电pH值为8.1[18]，可以根据环境的pH值表现出
带正电荷或者带负电荷。 
游离Al2O3、Fe2O3为两性氧化物，可同时与酸性

或碱性溶液反应。酸性溶液中发生如下反应： 

2 3 3 2Al O 6HCl 2AlCl +3H O+ =  ，     (1) 
3 2

2Al +H O AlOH +H+ + +   ，        (2) 
( )2

2 2
AlOH +H O Al OH +H++ +  ，     (3) 

2 3 3 2Fe O +6HCl=2FeCl +3H O   ，       (4) 
[ ] [ ]23

2 2 2 5 3Fe(H O) 6H O Fe(H O) (OH) H O++ ++ +  ， 
(5) 

[ ] [ ]2
2 5 2 4 2Fe(H O) (OH) Fe(H O) (OH) H+ + ++ ，(6) 

游离Al2O3、Fe2O3在碱性溶液中发生如下反应： 

2 3 2 2Al O 2OH 2AlO +H O− −+ =   ，      (7) 

2 3 2 2Fe O +2OH =2FeO +H O− −

  。       (8) 
SiO2化学性质稳定，不与盐酸反应。同时，游离

SiO2呈絮凝状，有较大的比表面积，吸附能力强。SiO2

的等电pH值为2，在2<pH<6的范围内带少量负电荷[18]。

当溶液中H+浓度较高时，即pH<2时，一部分H+被负电

荷黏土颗粒吸附进入双电层，另一部分被吸附能力强

的游离SiO2吸附，而使SiO2表现为正电性。SiO2可与

碱性溶液发生化学反应。SiO2与NaOH溶液发生以下反
应，表现出负电性： 

2
2 3 2SiO +2OH =SiO +H O− −   。   (9) 

桂林红黏土属于可变电荷土壤的范畴。可变电荷

土壤吸附阳离子不取决于净阴离子,而取决于阴离子;
可变电荷土壤吸附阴离子不取决于净阳离子,而取决
于阳离子[19]。可以推断桂林红黏土中可能同时存在

正、负双电层结构，笔者曾对比分析0.1 mol/L NaCl
溶液浸泡红黏土前后Na+、Cl-的含量，发现桂林红黏
土同时吸附Na+、Cl-。由于Cl-不发生专性吸附与配位
吸附，说明红黏土中正负双电层同时存在。当pH<2
时，红黏土中游离氧化物均带正电荷；当2<pH<7.1时，
Fe2O3、Al2O3带正电，SiO2带少量负电；当7.1<pH<8.1
时，Al2O3带正电，SiO2、Fe2O3带负电；pH>8.1时，
红黏土中游离氧化物均带负电荷。综上所述，当

pH<8.1时，红黏土中形成正负双电层共存体系；当
pH>8.1时，红黏土矿物及其游离氧化物均带负电，形
成表面电势增大的负双电层结构。 
2.2  传统方法分析 pH值对红黏土可塑性影响 

（1）基于传统的扩散层理论分析 
塑限与液限是表征黏土工程性质的两个重要指

标，塑性指数的大小取决于液限与塑限之差，反映了

黏土可塑性的强弱。黏土可塑性的强弱取决于土粒外 
围扩散层弱结合水。扩散层愈厚，弱结合水含量愈多，

IP愈大，土的可塑性愈强。因此，影响扩散层的因素 
即为影响黏土可塑性的因素，包括黏土的矿物成分、 

表 1 桂林红黏土中氧化物含量 

Table 1 Oxide contents of red clay in Guilin 

Al2O3 CaO Fe2O3 K2O MgO MnO Na2O P2O5 SiO2 TiO2 

mass% mass% mass% mass% mass% mass% mass% mass% mass% mass% 

32.343 1.644 22.001 1.063 0.281 0.039 0.108 0.128 35.237 2.281 

注：试验单位：桂林理工大学广西隐伏金属矿产勘查重点试验室，X射线荧光光谱试验室，2016年 1月。 
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颗粒形状和大小、溶液的化学成分、浓度和pH值[20]。

根据传统的黏土可塑性影响因素理论可知：①黏土的

可塑性受矿物自身性质的影响。层状结构矿物才具有

塑性；黏土颗粒越小、分散度越高、比表面积越大、

亲水性越强，其扩散层越厚，可塑性越高；有机质含

量与黏土的可塑性成正比例关系。②溶液化学成分。

溶液中可被选择吸附的离子浓度越大，热力学电位越

高，扩散层越厚；反之，扩散层越薄。③反号离子化

学成分和浓度决定扩散层的厚度和结合水的数量。黏

土的可塑性与反号离子价位、浓度成反比例关系。高

价离子或同价离子中水合离子半径小的离子使扩散层

变薄，结合水的数量减少，可塑性降低；反号离子浓

度增大，扩散层变薄，可塑性减弱。④溶液的pH值与
黏粒矿物的等电pH值之差越大，热力学电位和电动电
位越高，土的可塑性越强。 

在本次试验中，选用的红黏土均取自同一地方，

黏土矿物成分、粒度形状和大小均认为一致，故仅分

析在不同pH值溶液作用下，溶液的化学成分、浓度和
pH值对桂林红黏土可塑性的影响。 

a）溶液化学成分和浓度的影响。红黏土中氧化物
与酸性溶液反应后，溶液中主要含有 Fe3+、Al3+、

Al(OH)2+、Al(OH)2
+、[Fe(H2O)5(OH)]2+、H+、Cl-、

[Fe(H2O)4(OH)2]+等。谢尔诺夫研究结果表明，土壤对

各种形态的铝离子和氢离子吸附能力的顺序是：

Al(OH)2+>Al(OH)2
+>Al3+>H+[20]。根据黏粒选择性吸附

的原理，铁、铝水合离子优先被红黏土吸附。可选择

性离子浓度随 pH 值的降低而增加，但塑性指数并非
连续增大，而是先降低后增加。这一现象可解释为：

黏土矿物带负电，游离氧化物与 H+反应生成的铁、铝

水合离子部分被负电荷吸附，热力学电位降低，扩散

层变薄，塑性指数降低；随着 H+浓度的增加，可选择

性吸附离子浓度增大，热力学电位增加，扩散层增厚，

塑性指数增大。红黏土与碱性溶液反应后，溶液中存

在 AlO2-、FeO2-、 2
3SiO −、Na+、OH-

等。随着 OH-
浓

度的增大，可选择吸附离子浓度增大，热力学电位增

大，但塑性指数变化无规律，与理论规律相悖。 
b）溶液中反号离子成分和浓度对可塑性的影响。

酸碱溶液浸泡的红黏土孔隙中，反号离子分别为 Cl-、
Na+，其浓度随着酸碱溶液浓度的增大而增大，即与

作用前酸碱溶液中 H+、OH-
浓度成正比例关系。在此

用 H+、OH-
浓度表征溶液中反号浓度。反号离子浓度、

塑性指数的关系如图 4。 
由图 4可知：当 1<pH<7时，塑性指数均随着离

子浓度的降低而增大，符合塑性指数与离子浓度成反

比例关系的规律；当 pH<1 时，塑性指数与离子浓度
成正相关，与上述规律相悖。碱性溶液中，随着 pH

值的增大，反号离子浓度增大，塑性指数未呈减小的

趋势，而是表现为折线变化。综上所述，当 pH<1 及
pH>7 时，桂林红黏土的塑性指数与离子浓度变化缺
乏负相关性，与传统理论的塑性指数随反号离子浓度

增加而减小的规律不符。 

 

图 4 不同 pH值条件下塑性指数与离子浓度对照图 

Fig. 4 Comparison of plasticity index and ion concentration under  

different pH values 

桂林红黏土的净电荷零点为3.5[21]，即等电pH值
为3.5。为方便表述，以下将溶液pH值与黏土矿物的等
电pH值的差值简称为pH差值。计算各溶液与红黏土
pH差值，结果如图5。 

 

图 5 塑性指数与 pH值差值对照图 

Fig. 5 Comparison of plasticity index and difference of pH values 

of solutions and zero net charge of red clay 

由图5可知：当pH<1时，随pH值的增大，pH差值
减小，塑性指数减小；当1<pH<7时，随pH值的增大，
pH差值增大，塑性指数增大；当pH>7时，随pH值增
大，pH差值增大，塑性指数变化无明显规律。可见：
当溶液pH<7时，pH差值与塑性指数成正比例关系，
满足塑性指数随pH差值增大而增大的规律；当pH>7
时，溶液pH值对塑性指数的影响不符合pH差值与塑性
指数成正比例关系的规律。 
综上所述，传统的扩散层理论仅能解释1<pH<7

条件下的桂林红黏土的可塑性的变化规律，不适用于

pH>1或pH>7条件下桂林红黏土可塑性的分析。桂林
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红黏土富含大量游离的Al2O3、Fe2O3、SiO2，导致桂

林红黏土在不同的pH值环境中表现出不同的电性，红
黏土表面所带电荷量以及电势的大小和符号也随之改

变，增加桂林红黏土的复杂性以及分析难度。 
（2）基于双电层理论的电动电势分析 
由于永久负电荷产生于矿物生成过程，不受介质

pH值和电解质浓度的影响。在酸性条件下，土壤所带
正电荷增多，其中，部分正电荷被黏土矿物中永久负

电荷吸附，另一部分以胶体形式吸附于土壤表面，使

红黏土带正。由于桂林红黏土中正、负双电层结构共

存，其表面电性受溶液pH值的影响。 
由Gouy–Chapman扩散双电层理论可知，可变电

荷体系的表面电荷密度 vσ 可由下式计算[22]： 

[ ]
1/ 2

v 0
2 sinh 1.15 ( )

π
c RT z pH pHσ

∈ = − 
 

。(10) 

式中  Z为平衡离子的价数；∈为介电常数；T为温度；
R为Boltzmann常数；C为离子浓度；pH为溶液的pH值；
pH0为黏土等电 pH值； sinh为双曲正弦函数，
sinh(x)=(exp(x) - exp(-x))/2.0。 
表面电荷密度受电解质溶液浓度、pH值等因素的

影响。浓度越大，pH值与pH0值相差越大，表面电荷

密度越大。 
恒电荷表面电荷密度 pσ ： 

1
2 0

p
2 sinh

π 2
zFc RT

RT
ϕ

σ
∈   =       

  ， (11) 

土壤表面总电荷密度σ [17]： 
p vσ σ σ= +   ，              (12) 

黏土颗粒电动电势ζ [18]： 
4π

k
σ

ζ =
∈

  。               (13) 

双电层厚度1/k： 
1

2 2 2
A2e N czk

RT
 

=  ∈ 
  ，            (14) 

式中，e为电位电荷，NA为阿佛加得罗常数。 
将式（10）、（11）、（12）、（14）代入式（13）中

得式（15）： 

( ) [ ]
1

02
0= π sinh 1.15 ( ) sinh

2A
zFRT N z pH pH

z RT
ϕ

ζ −  − + 
 

。

 
(15) 

式（15）可知，由Gouy–Chapman双电层理论推
导出的电动电位正相关于pH值与pH0值差值、电荷价

位。电动电位增大，扩散层增厚，塑性指数增大；反

之，塑性指数减小。试验溶液由HCl与NaOH配置，溶
液中离子价位均为1；溶液与红黏土反应，由于选择性
吸附作用，反应生成的金属离子难以进入溶液中，故

认为试验过程中，溶液中离子价位相等。由图5可知，
酸性条件下，桂林红黏土塑性指数随着pH与pH0差值

成正相关关系，与式（15）相符；碱性条件下，随着
pH与pH0差值增大，塑性指数呈折线发展，其规律不

符合式（15）。 
传统扩散层理论以及双电层理论均难以解释在不

同pH值下，桂林红黏土液塑限的变化规律，因为传统
理论是建立在均质、单一土体及溶液基础上，难以普

遍用于分析复杂的自然条件下形成的土体。 

3  分析 pH值对桂林红黏土界限含水率
影响机理的新方法 

3.1  双电层结构模型定性分析 

桂林红黏土的双电层结构随外界环境的改变而变

化，无论pH值如何变化，桂林红黏土的双电层结构的
性质和形式不会发生根本的改变。现利用双电层结构

的特点，分析不同pH值条件下桂林红黏土液、塑限的
变化。 

Stern-Gouy Chapman双电层理论认为，扩散双电
层可分为两层，一层为紧靠固体表面的Stern层，包括
内Stern层与外Stern层。内Stern层是与固体表面直接连
接的未水化的反号离子层；外Stern层是由水化反号离
子组成，与扩散层相连，界面为Stern面，Stern面的位
置取决于吸附离子的大小。另一层为扩散外层，由水

化反号离子组成。固–液相之间存在一个滑动面，如图
6。 

 

图 6 双电层结构示意图 

Fig. 6 Schematic diagram of double electric layer structure 

水分子依结合能的强弱排列在黏土颗粒周围，结

合能越强，离黏粒越近，越难失去水分子，脱水温度

也随之升高。试验表明，25℃～70℃脱去结合能力较
弱的结合水与自由水，70℃～120℃脱去弱结合水，
120℃～200℃脱去强结合水，100℃～120℃脱去结合
水的比重比较少[23]。在此，笔者认为 100℃～120℃脱
去的是滑动面以内的弱结合水。标准土的含水率试验

是在 105℃～110℃条件下烘干，根据以上分析，所有
弱结合水和未接触颗粒间的自由水均已烘干，但强结

合水仍与土粒结合成一个整体，不被破坏。根据液塑
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限的性质可知，液限对应的含水率应该包含所有弱结

合水与部分自由水，塑限对应含水率仅占弱结合水的

一部分。由于试验烘干温度一定，即失水后某一稠度

状态扩散层与土颗粒之间的结合能不变。假设土体均

匀，每个土颗粒外围被结合水均匀包裹，可以推测在

双电层结构中，液限为电势为零的点到 Stern 界面内
的含水率，即为扩散层的含水率，对应图 7中 d点；
塑限为扩散层中某一电势（使红黏土有塑性的临界点）

的点到 stern界面内的含水率，假设使桂林红黏土具有
塑限的电势为 1ε ，姑且称之为塑限电位，对应图 7中
c 点。塑限指数的大小取决于液塑限之差，可见，塑
性指数小于扩散层内含水率，塑性指数并非完全取决 
于扩散层的厚度。双电层结构与界限含水率的关系如

图 7。 

 

图 7 双电层结构与液塑性关系 

Fig. 7 Relationship between structure of double electric layer and  

liquid or plastic limit 

改变溶液的pH值不会改变双电层的结构，但是会
改变其性状，从而导致黏土的工程地质性能发生变化。

以下分析所指的pH值为溶液与红黏土作用稳定后的
pH值。 
（1）红黏土与酸性溶液作用 
红黏土在酸性溶液中可能发生方程（1）～（6）

的化学反应。 
a）3.5<pH<6的条件。溶液中H+含量较少，与红

黏土中部分Al2O3、Fe2O3发生反应。溶液中离子浓度

增大，在渗透压力的作用下，更多的阳离子进入Stern
层，电位曲线随pH值减小而下降，c，d点左移，液限、
塑限、塑性指数减小。 

b）2<pH<3.5的条件。由于桂林红黏土的等电pH
值为3.5，当pH<3.5，红黏土中同时存在正、负双电层
结构。由于负双电层由永久电荷产生，不受pH值的影
响，假设红黏土中的负双电层结构已稳定，故仅分析

正双电层结构的影响。当2<pH<3.5时，形成较小 sψ 的
正电荷双电层结构，反号离子为Cl-，电动电位ε减小，
c，d点分别左移至c1，d1点，塑限、液限均比原状土

降低。双电层结构如图8所示。 
c）0.5<pH<2 时，红黏土与酸的作用同上分析。

pH <2时，SiO2带正电，红黏土中正电荷双电层结构

中 sψ 明显增大，同时，由于离子浓度增大， sϕ 增大，
ε减小，但由于阴离子浓度增大，扩散层受到压缩，
c1，d1点分别左移至 c2，d2点，红黏土综合表现为塑

限、液限降低。如图 8。 
d）pH ≤0.5时，H+浓度增大，扩散层外侧的 Cl-

受到溶液中 H+的影响，削弱了正电荷双电层的吸引，

且随着与土粒距离的增大，H+对 Cl-的作用增强，导
致电势在扩散层外层降低的速度减小，d2点右移 d3，

液限增大；同时，溶液中的 Cl-浓度增加，在渗透压力
的作用下，c2右移至 c3，塑限降低，塑性指数增大。

双电层结构如图 8所示。 

 

图 8 酸性条件下桂林红黏土液塑限示意图 

Fig. 8 Schematic diagram of liquid or plastic limit of red clay of 

.Guilin under acidic condition 

（2）红黏土与碱性溶液作用 
在碱性环境中，OH-

与游离的SiO2、Fe2O3、Al2O3

发生反应，如方程（7）～（9），带负电。在碱性环境
中，由于选择性吸附作用，土颗粒表面负电荷增多，

电势增大。 
a）6<pH<8时，由于Al2O3的等电PH值为8.1左右，

在pH=8时，Al2O3不带电或带少量正电荷，SiO2、Fe2O3

带负电，土颗粒表现负电荷增多， 0ψ 增大，电解质溶
液中阳离子浓度增大，ε减小，c点左移至c1，塑限减

小，电势曲线下降比较快，扩散层厚度变薄，d点左移
d1，液限减小。双电层结构如图9所示。 

b）8<pH<9.5，游离SiO2、Fe2O3、Al2O3均带负电，

0ψ ， sψ ，ε明显增大，电位曲线上升，c点右移至c2，

塑限增大，溶液浓度增大，扩散层厚度变薄，d点左移
至d2，液限减小。双电层结构如图9所示。 

c）pH≥9.5，反应同上。由于OH-
浓度较大，溶

液中OH-
对双电层中反号离子Na+的静电作用，削弱了

固定层对Na+的吸附作用，降低扩散层中电位曲线的

下降速度，d2右移至d3，液限增大，塑性指数增大。

双电层结构如图9所示。 
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图 9 碱性条件下桂林红黏土液塑限示意图 

Fig. 9 Schematic diagram of liquid or plastic limit of red clay in 

.Guilin under alkali condition 

以上基于双电层结构模型分析桂林红黏土在酸、

碱性环境中液塑限的影响。该模型中，利用塑限、液

限的电势恒定的原理，适用于可变电荷黏土的液塑限

的定性分析。结合以上分析可知：桂林红黏土塑限受

表面电势与溶液中反号离子浓度的共同作用，表面电

势越大，反号离子浓度越大，塑限越小，反之，塑限

越大；液限主要影响因素是溶液浓度与离子类型，反

号离子浓度越大，液限越小，反之，液限越大；溶液

中同号离子的存在会削弱反号离子的影响，使液限增

大。扩散层的厚度，即塑性指数由表面电势、溶液中

正、反号离子的类型和浓度共同决定。 
3.2  可变电荷黏土扩散层厚度计算理论 

常规的扩散层厚度计算公式是基于溶液中仅有一

种对称型电解质推导所得，无法解解释化学成分复杂

的桂林红黏土扩散层厚度变化。现基于传统的扩散层

厚度计算公式，考虑多成分溶液，推导可变电荷扩散

层厚度计算公式。采用Gouy–Chapman双电层理论假
设：①质点表面是无限大的平面，表面电荷分布均匀；

②扩散层中的反离子是点电荷，并按Boltzmann公式分
布；③溶剂的介电常数到处相同。 
设粒子表面电势为 0ϕ ，扩散层某点出的电势为

ϕ，第i种阴离子的价位和浓度分别为yi，bi，第j种阳
离子的价位和浓度分别为zj，cj；n+为阳离子总数，n−

为阴离子总数， in+为第i种阳离子数， in−为第i种阴离
子数，n0i为溶液中第i种离子的单位体积内离子数，e
是电荷电位，R为Boltzmann常数。在土粒周围阴阳离
子数量的分布表达式如下： 

0

0

= exp

= exp

i
i i

i i

j
j j

j j

y en n n
RT
z e

n n n
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ϕ

ϕ

− −

+ +

− =  
  

− =   

∑ ∑

∑ ∑
  。    (16) 

土粒周围离子浓度分布见图10。 

 

图 10 土粒表面同号离子、反号离子浓度分布图 

Fig. 10 Distribution of soil particle surface with same number ion  

..and counter ion concentration 

在距离土粒表面x处的单位体积内电荷密度 ρ为 

i i
i

z enρ = ∑  

0 0exp expj i
j j i i

j i

z e y ez en y en
RT RT

ϕ ϕ−  − = −   
  

∑ ∑  。

(17) 
由电化学的poission方程得 

2 2 2

2 2 2

4π
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ε
∂ ∂ ∂

+ + = −
∂ ∂ ∂

  。   (18) 

由于假设离子只在x方向扩散，所以 
2 2 2

2 2 2

4π0; 0
y z x
φ φ φ ρ

ε
∂ ∂ ∂

= = = −
∂ ∂ ∂

即 。(19) 

式（17）代入式（19）得 
2

0 02

4π= exp exp ji
i i j j

i j

z ey ee y n z n
x RT RT

ϕϕφ
ε

 −  −∂   −   ∂     
∑ ∑ ，

(20) 
当x为扩散层的最外层时， 0ϕ → ，上式可以简化为 

2

0 02

4π= 1 1 ji
i i j j

i j

z ey ee y n z n
x RT RT

ϕϕφ
ε

  ∂  − − −   ∂     
∑ ∑ 。

(21) 
由于土粒呈电中性，应满足 

0 0 =0j j i i
j i

z en y en−∑ ∑   。       (22) 

所以式（21）可简化为 
2 2

2 2 2
0 02

4π= =j j i i
j i

e z n y n
x RT
φ

ϕ κ ϕ
ε

 ∂
− 

∂  
∑ ∑ ，(23) 

扩散层的厚度1/k应该是 
1

2 2
1 2 2

0 0
4π= j j i i

j i

ek z n y n
RTε

−

−
  

−  
   

∑ ∑  。 (24) 

假设阳离子为反号离子，用下标f表示；阴离子为
同号离子，用下标t表示，则式（24）改为 

1
2 2

1 2 2
0 0

4π= fj f j ti t i
j i

ek z n y n
RTε

−

−
  

−  
   

∑ ∑  。 (25) 
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由式（25）可知，可变电荷体系中扩散层的厚度
同时受到溶液中反号、同号离子的价位与浓度的影响。

与反号离子的浓度、价位呈负相关关系，与同号离子

的价位与浓度呈正相关关系。试验结果表明：①在酸

性溶液中，随着pH值的减小，反号离子Cl-浓度增大，
塑性指数降低；当pH值减小到一定值时，溶液中H+

增加，即同号离子增加，塑性指数增加；②在碱性溶

液中，随着pH值的增大，反号离子（Na+）增大，塑

性指数降低；当pH值增大到一定值时，溶液中OH-
增

加，即同号离子增加，塑性指数增加。试验结果与式

（25）吻合。 

4  结    论 
本文通过开展液塑性试验，研究桂林红黏土分别

在酸性、碱性条件下的稠度界限，得到以下结论： 
（1）酸碱溶液使红黏土的液限、塑限降低。酸性

溶液中，随着 pH 值的减小，红黏土塑限降低，液限
与塑性指数则先降低后增大；碱性溶液中，随 pH 值
的增大，塑限、液限均表现为先减小后增大，塑性指

数表现为折线变化。 
（2）桂林红黏土塑限受表面电势与溶液中反号离

子浓度的共同作用，表面电势越大，反号离子浓度与

价位越大，塑限越小；液限主要影响因素是溶液浓度

与离子类型，反号离子浓度与价位越大，液限越小；

同号离子的存在会削弱反号离子的影响。 
（3）传统的扩散层理论及双电层理论难以用于分

析不同 pH值作用下桂林红黏土的液塑限变化规律。 
（4）根据液、塑限的性质，假设同一类土液限、

塑限所对应电势恒定，基于双电层理论，提出利用双

电层结构定性分析桂林红黏土塑限、液限的模型。 
（5）基于传统的双电层理论，考虑多成分溶液作

用，提出了适合桂林红黏土扩散层厚度计算公式，并

结合本次试验进行可行性验证，可供类似的红黏土液

塑性分析借鉴。 
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任意荷载下分数阶导数黏弹性饱和土体一维固结 
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摘  要：将分数阶导数理论引入 Kelvin–Voigt 模型，来描述黏弹性饱和土体的力学行为。对饱和土体一维固结方程和
分数阶导数 Kelvin–Voigt 本构方程实施 Laplace 变换，联立求解得到变换域内有效应力和沉降的解析解。采用 Crump
方法实现 Laplace数值反演，获得了任意荷载情况下物理空间内一维固结问题的半解析解。并将指数荷载情况下分数阶
导数模型退化到黏弹性情形，结果与已有文献解析解相同，验证了本研究提出任意荷载情况下分数阶导数黏弹性解的

可靠性。最后，分析了相关参数对固结沉降的影响。研究表明，任意荷载情形下分数阶导数黏弹性饱和土体一维固结

发展过程与黏滞系数和分数阶次有关，分数阶次越大，固结沉降发展越快；黏滞系数越大，固结沉降变化越慢；荷载

变化趋势与由荷载参数变化引起的沉降变化规律是一致的，且最终沉降量一致。本研究有助于深入认识分数阶黏弹性

饱和土体的固结行为。 
关键词：任意荷载；分数阶导数；黏弹性；饱和土体；一维固结  
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 One-dimensional consolidation of fractional order derivative viscoelastic            
saturated soils under arbitrary loading  

WANG Lei1, 2, SUN De-an1, XIE Yi3, LI Pei-chao3 
(1. Department of Civil Engineering, Shanghai University, Shanghai 200444, China; 2. School of Urban Railway Transportation, Shanghai 

University of Engineering Science, Shanghai 201620, China; 3. School of Mechanical Engineering, Shanghai University of Engineering 

Science, Shanghai 201620, China) 

Abstract: The theory of fractional calculus is introduced into the Kelvin-Voigt constitutive model to describe the mechanical 

behavior of viscoelastic saturated soils. Applying the Laplace transform upon one-dimensional consolidation equation of 

saturated soils and the fractional order derivative Kelvin-Voigt constitutive equation, the analytical solutions of the effective 

stress and the settlement are derived in the Laplace domain. Then the semi-analytical solutions to one-dimensional 

consolidation problem under arbitrary loadings in physical space are obtained after implementing the Laplace numerical inverse 

transform using the Crump’s method. As the case of viscoelasticity, the simplified semi-analytical solutions under exponential 

loading in this study are the same as the available analytical solutions in literatures. It is indicated that the proposed solutions 

under arbitrary loading are reliable. Finally, parametric studies are conducted to analyze the effects of the related parameters on 

the consolidation settlement. The results show that the process of one-dimensional consolidation of viscoelastic saturated soils 

with fractional order derivative is related to viscosity coefficient and fractional order. The larger the fractional order is, the more 

quickly the consolidation settlement occurs; and the higher the viscosity coefficient is, the slower the consolidation settlement 

takes place. The trend of loadings is consistent with the variation pattern of soil settlement caused by the change of the load 

parameters, and the final settlement is identical. The present study can be of help to further understand the consolidation 

behavior of viscoelastic saturated soils. 

Key words: arbitrary loading; fractional order derivative; viscoelasticity; saturated soil; one-dimensional consolidation 

0  引    言 
Terzaghi的一维固结理论采用线性应力–应变关

系，未考虑黏土的流变性，因而在实际工程中有时并

不能准确地描述实际固结过程[1]。考虑黏土的蠕变特

性，将其视为黏弹性介质通常更符合工程实际[2]。陈

─────── 

基金项目：国家自然科学基金项目（11672172） 
收稿日期：2016–06–20 
*通讯作者（E-mail: sundean@shu.edu.cn） 

DOI：10.11779/CJGE201710010 

mailto:wangleiwangjiang@163.com
mailto:sundean@shu.edu.cn


1824                         岩  土  工  程  学  报                                    2017年 

宗基[3]在20世纪50年代就对受侧限的黏弹性土层的固
结和滞流进行了分析，而后赵维炳[4]基于可广泛用于

各种黏弹性土体的广义Voigt模型，推导出了饱和土体
一维固结问题的普遍理论解。而蔡袁强等[5]在任意荷

载下成层黏弹性土体以及半透水边界的黏弹性土体在

循环荷载下一维固结方面的研究也取得重要成果。Xie
等[6]研究了荷载随时间变化下4种流变模型黏土的一
维固结特性。此后李皓玉等[7]对移动分布荷载下层状

黏弹性体系的动力响应进行了分析。 
Gement在 1936年首先提出了黏弹性材料的分数

阶导数本构模型[8]，而后分数阶导数模型逐渐成为研

究热点。Taylor等[9]首先在固结理论中用 Kelvin模型
来描述土骨架的变形。国内 Tan[10]引入Maxwell模型，
建立了黏弹性固结理论。此后，李西斌等[11]分析了变

荷载下软土一维流变固结解析理论，何利军等[12]介绍

了采用分数阶导数描述软黏土蠕变的模型，尹检务等[13]

对压实土固结蠕变特征及分数阶流变模型参数进行了

分析，陈亮等[14]基于分数阶微积分理论研究了非线性

黏弹塑性蠕变模型，孙海忠等[15]采用分数微积分模型

来研究了软土蠕变。Yin 等[16]研究了分数阶软土蠕变

过程中的力学性能，殷德顺等[17]在流变本构模型的探

讨中运用了分数阶导数理论，王智超等[18]在分数阶导

数流变本构模型研究方面也做出了贡献。 
为了深入探讨黏弹性饱和土体固结机制，本文针

对单层分数阶导数 Kelvin–Voigt 模型黏弹性饱和土
体，推导了任意荷载下分数阶导数黏弹性饱和土体固

结方程的半解析解，并对影响参数进行了分析，以更

好地认识和描述分数阶黏弹性饱和土体的固结行为。

另外，关于黏弹性饱和土体固结的研究多数是基于整

数阶的情况，而分数阶导数黏弹性饱和土体的固结问

题很少见诸于文献，因此，研究分数阶导数黏弹性饱

和土体的固结问题不仅具有重要的理论意义，而且具

有重要的工程实用价值。 

1  分数阶微积分理论简介 
1.1  分数阶微积分基本定义 

在流变本构模型中运用最为普遍的是 R-L型分数
阶微积分算子理论[19]，在 Lebesgue 可积区间 1L (0, )t
上，分数 q阶（Re 0q > ）积分算子的定义为 
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(1) 

1.2  基于分数阶导数的流变元件 

关于分数阶导数关系的元件，有多种新的提法，

本文介绍其中一种，Abel黏壶，其本构关系为 
d ( )( )

d
tt

t

α

α

ε
σ η=    (0 1)α≤ ≤ ， 

其中，η为黏滞系数，α为分数阶次，都是不随时间
变化的材料参数。当α =1时表现为理想牛顿流体；当
α =0时表现为线弹性固体；当0 1α< < 时元件表现为
分数阶黏弹性体。从分数维[20]角度来看，α描述了材
料的多种流动状态性质，使其具有了一定的物理意义。

在具体工程计算中，可根据实际土样固结沉降实验数

据，采取拟合方法（如文献[13]）得到α的取值。 

2  固结方程及其求解 
图 1为拟求解的黏弹性饱和土体一维固结模型示

意图。其中 2H，kv，Cv，Es，η， ( )q t 分别为土层厚
度、渗透系数、固结系数、压缩模量、黏滞系数和外

荷载。 

 

图 1 黏弹性饱和土体一维固结模型示意图 

Fig. 1 Sketch of one-dimensional consolidation of viscoelastic  

saturated soils 

除施加荷载条件外，采用与 Terzaghi理论中相同
的假设，则土体的固结渗流方程为 

  
2

v
2

w

( , ) ( , )kz t z t
t z

ε σ
γ

′∂ ∂
=

∂ ∂
  ，       (2) 

其中， ( , )z tσ ′ 是 z处 t时刻相对于初始有效应力的增
量， ( , )z tε 为相应应变， wγ 为水的重度。对式（2）
进行拉普拉斯变换得 

2
v

2
w

( , ) ( , ) ( ,0) 
k z s s z s z

z
σ

ε ε
γ

′∂
= −

∂
，

    
(3) 

其中， ( , )z sσ ′ 为 ( , )z tσ ′ 的拉普拉斯变换式， ( , )z sε 为

( , )z tε 的拉普拉斯变换式。 
分数阶导数Kelvin–Voigt本构模型如下图 2所示，
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为一个弹簧元件 H与 Abel黏壶 N并联而成，两元件
应变相同，但应力不同。 

 

图 2 分数阶 Kelvin–Voigt本构模型 

Fig. 2 Fractional Kelvin–Voigt constitutive model  

根据并联时模型中各个元件应变相同原则，模型

总应力等于两个元件应力之和，其应力应变关系为 
对于 H体有 

e s eEσ ε= 。 
对于 N体有 

v
v

d
dt

α

α

ε
σ η= 。

 
且有， e vε ε ε= = ， e vσ σ σ= + 。 
其中 eε 和 vε 分别为弹簧元件H与 Abel黏壶 N的

应变， eσ 和 vσ 分别为两者的应力，σ 为分数阶导数
Kelvin– Voigt模型的总应力，α 为分数阶次。 

分数阶导数 Kelvin–Voigt模型的本构关系为 

s
d ( , )( , )= ( , )

d
z tz t E z t

t

α

α

ε
σ ε η′ +   ，   (4) 

对式（4）进行拉普拉斯变换得 

s( , )= ( , ) ( , )z s E z s s z sασ ε η ε′ +   ，   (5) 

将式（5）代入式（3）得 
2

w
2

v s

( , ) ( , ) 0 
( )

z s s z s
z k E sα

γσ
σ

η
′∂ ′− =

∂ +
，

  
(6) 

求解式（6）得 

1 2( , )= e emz mzz s C Cσ −′ +   ，      (7) 

其中 w v s/ ( )m s k E sαγ η = + ，C1和 C2为含有 s 的任

意函数，并可以通过代入边界求得。

 

对于双面排水情况，初始条件和边界条件为 
 ( ,0) 0zσ ′ =   ，  .                (8)

 ( , ) ( )z t q tσ ′ =  ( 0z = )  ，          (9) 

( , ) ( )z t q tσ ′ =  ( 2z H= )  ，        (10) 

其中， ( )q t 为任意荷载，将式（9）和式（10）经拉普
拉斯变换得 

(0, )= ( )s Q sσ ′ ， 

(2 , )= ( )H s Q sσ ′ ， 

其中， ( )Q s 为 ( )q t 的拉氏变换式。将式（9）和式（10）
经拉氏变换后的表达式代入求出 C1和 C2 

2

1 2 2

( )(e 1)=
e e

H m

H m H m

Q sC
−

−

−
−

，
 

2

2 2 2

( )(1 e )=
e e

H m

H m H m

Q sC
−

−
−

。 

将 C1和 C2代入式（7）得 
( )(sinh[ ] sinh[( 2 ) ])( , )=

sinh[2 ]
Q s z m z H mz s

H m
σ

− −′ 。 

将 m代入上式得 

w

v s

( )( , )=
sinh 2

( )

Q sz s
sH

k E sα

σ
γ

η

′ ⋅
 
 + 

    w w

v s v s

sinh sinh ( 2 )
( ) ( )

s sz z H
k E s k E sα α

γ γ
η η

     − −    
+ +        

。

(11) 
令η =0，则式（11）退化为 

w

v sw

v s

( )( , )= sinh
sinh 2

sQ sz s z
k EsH

k E

γ
σ

γ

  ′ −         
 

 

w

v s

sinh( 2 ) sz H
k E

γ − 


  。       (12) 

在式（11）中令 1α = ，即将分数阶导数黏弹性饱
和土体有效应力退化到黏弹性的情况，则 

w

v sw

v s

( )( , )= sinh
( )

sinh 2
( )

sQ sz s z
k E ssH

k E s

γ
σ

ηγ
η

  ′ −  +      + 

w

v s

sinh ( 2 )
( )

sz H
k E s

γ
η

 − 
+  

   。     (13) 

将蔡袁强等[5]一文中得到的各层有效应力拉普拉

斯变换解退化到单层的情况，则与式（13）完全一致。 
本文探讨任意荷载下分数阶导数黏弹性饱和土体

一维固结问题，其固结沉降量 
2

0
( ) ( , )d

H
w t z t zε= ∫   。         (14) 

经过拉普拉斯变换得 
2

0
( ) ( , )d

H
w s z s zε= ∫  

 。       
 
(15) 

将式（5）代入式（15）得 
2

0
s

( , )( ) d
H z sw s z

E sα

σ
η

′
=

+∫   ，     
 

(16) 

再将式（11）代入式（16）并积分得 
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w

v s

w
s

v s

2 ( ) tanh
( )

( )
( )

( )

sQ s H
k E s

w s
sE s

k E s

α

α
α

γ
η

γ
η

η

 
 + =

+
+

，(17) 

在此需要说明的是：对于其他边界透水的情形，只需

改变边界条件，可用相同方法推导出相应结果。 
 

3  算例验证及参数分析 
关于拉普拉斯变换的数值反演，何光渝等[21]分析

了 Stehfest和 Crump分别提出的两种方法，认为后者
较前者更精确、可靠，并且能够克服解的曲线有陡峭

变化时，数值会发生振荡和弥散的缺陷。本文采用拉

普拉斯变换的数值反演 Crump方法，分别得出有效应
力和沉降在拉氏变换后的反演表达式为 

1

e 1 π π( , ) ( , ) Re , cos
2

at

k

k i k tz t z a z a
T T T

σ σ σ
∞

=

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

   
π πIm , sin  k i k tz a
T T

σ
  ′ +      
，

        

(18) 

at

1

e 1 π π( ) ( ) Re cos
2 k

k i k tw t w a w a
T T T

∞

=

    = + + −       
∑

 

  

π πIm sin  k i k tw a
T T

  +      
，

         

(19) 

并编制相应计算程序，具体操作及参数选取的说明见

附录。 
3.1  算例验证 

本 算 例 将 指 数 荷 载 情 形 下 分 数 阶 导 数

Kelvin–Voigt 模型黏弹性饱和土体一维固结沉降的表
达式退化到黏弹性饱和土体的情况，并将结果与蔡袁

强等[5]一文做比较，参考其中部分参数，H=9.5 m，

wγ =10 kN/m3，kv=1×10-7 m/s，Es=12 MPa，η=230 
MPa·d，指数荷载形式为 ( ) e Ctq t A B −= − ，其中

0.1A = MPa， 0.1B = MPa， 4.32C = /d。指数荷载情
形下分数阶导数Kelvin–Voigt模型黏弹性饱和土体退化
到标准黏弹性饱和土体的情况，计算结果如图 3所示。 

由图3可知，将文献[5]中多层任意荷载情形下黏
弹性地基一维固结解析解退化为单层指数荷载情形下

的固结沉降计算结果，与本文退化为黏弹性饱和土体

一维固结沉降相一致，由此验证了本文提出的任意荷

载情况下分数阶导数黏弹性饱和土体一维固结半解析

解及计算程序的可靠性。 
3.2  参数分析 

为考察本文推导出的固结沉降半解析解的理论正

确性，并分析参数对任意荷载下分数阶导数黏弹性饱

和土体固结的影响，下面以指数荷载、周期荷载、施

工荷载为例进行讨论。 

 

图 3 沉降曲线的验证 

Fig. 3 Verification of settlement curves  

（1）指数荷载 
指数荷载形式为 ( ) e Ctq t A B −= − ，分数阶次α 取

0.5，其余参数与上述算例相同。 
a）黏滞系数η  
考察在指数荷载情形下黏滞系数η 对固结沉降W

的影响，结果如图 4所示。 

 

图 4 不同黏滞系数η 下的沉降曲线  

Fig. 4 Settlement curves under different viscosity coefficients 

图 4的 5条曲线依次由左到右分别为其黏滞系数
η =50，100，150，200和 250 MPa·d时的沉降曲线。
当其他参数不变，指数荷载作用下的分数阶导数

Kelvin–Voigt 模型黏弹性饱和土体一维固结沉降曲线
随着黏滞系数η 的增大而变得平缓，即地基中孔隙水
压力的整体消散速率变慢，固结沉降速率越慢，但是

最终沉降量大小是一致。黏滞系数的值反映结合水膜

厚度的大小，固结压力越大，结合水膜厚度越小，结

合水连结强度就越高，土颗粒克服阻力产生滑动越困 
难，结合水的黏滞性越强[22]，黏滞系数就越大，导致

达到最终沉降所需时间就越长。 
b）分数阶次α  
考察在指数荷载情形下分数阶次α 对固结沉降
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的影响，结果如图 5所示。 
图 5 中的 4 条曲线由右到左依次为不同阶次

α =0.3，0.5，0.7和 0.9时的沉降曲线。当其他参数不
变时，指数荷载下分数阶导数 Kelvin–Voigt 模型黏弹
性饱和土体一维固结过程随着不同分数阶次α 的增
大，固结沉降发展速率变快，其到达最终沉降所需时

间变短。另外，由 Yin等[16]针对软土蠕变过程提出的

分数阶导数 Abel 黏壶可知，分数阶次α 与孔隙水压
力消散率的关系，随着不同阶次α 的增大，孔隙水压
力消散的更快，到达最终沉降所需时间更短。 

c）压缩模量 Es 
考察在指数荷载情形下压缩模量 Es对固结沉降

的影响，结果如图 6所示。 

 

图 5 不同阶次α 下的沉降曲线  

Fig. 5 Settlement curves under different orders 

 

图 6 不同压缩模量 Es下的沉降曲线 
Fig. 6 Settlement curves under different compression moduli 

图 6中的 5条曲线由上到下依次为 Es=6，12，18，
24和 30 MPa时的沉降曲线。由于压缩模量是判断土
的压缩性和计算压缩变形量的重要指标之一，故压缩

模量 Es会直接影响固结沉降量的大小。即其他参数不

变时，指数荷载下分数阶导数 Kelvin–Voigt 模型黏弹
性饱和土体一维固结沉降 w随着压缩模量 Es的增大，

土体越难被压缩，最终沉降量也相应越小。 
d）指数荷载参数 C 
考察在指数荷载情形下指数荷载参数C对固结沉

降的影响，结果如图 7所示。 
图 7中的 4条曲线由左到右依次为C=1.05×10-1，

1.05×10-3，1.05×10-5和 1.05×10-7 d-1时的沉降曲线。

由于指数荷载参数C是表征指数荷载第二项结果为零
所需时间快慢的重要指标，故指数荷载参数 C的大小
会直接影响达到最终沉降所需时间的长短。指数荷载

下分数阶导数 Kelvin–Voigt 模型黏弹性饱和土体一维
固结过程随着指数荷载参数 C的增大，固结沉降发展
速率变快，达到最终沉降量所需时间变短。 

 

图 7 不同指数荷载参数 C下的沉降曲线  

Fig. 7 Settlement curves under different exponential loading  

parameters 

（2）周期荷载 
周期荷载形式为 0( ) (1 sin )q t q tω= + ，其中 0 0.1q =  

MPa， 2π Tω = ，T 为周期，分数阶次α 取 0.5，其余
参数与上述算例相同。 

a）黏滞系数η  
考察在周期荷载情形下黏滞系数η对固结沉降的

影响，结果如图 8所示。 

 

图 8 不同黏滞系数η 下的沉降曲线 

Fig. 8 Settlement curves under different viscosity coefficients 
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图 8中的 5条曲线由上到下依次为黏滞系数
η =50，100，150，200和250 MPa·d时的沉降曲线。当
其他参数不变时，周期荷载下分数阶导数Kelvin–Voigt
模型黏弹性饱和土体一维固结过程随着黏滞系数η的
增大，固结沉降变化速率变慢，沉降变化波动性变小，

且呈周期性变化，与文献[5]有相似理论变化结果。 
b）分数阶次α  
考察在周期荷载情形下分数阶次α 对固结沉降

的影响，结果如图 9所示。 

 

图 9 不同阶次α 下的沉降曲线  

Fig. 9 Settlement curves under different orders 

图 9中 4条曲线由下到上依次为不同阶次α =0.3，
0.5，0.7 和 0.9 时的沉降曲线。当其他参数不变时，
周期荷载下分数阶导数 Kelvin–Voigt 模型黏弹性饱和
土体一维固结过程随着不同分数阶次α 的增大，固结
沉降发展速率变快，且周期性更加明显。另外，理论

沉降波动值变化明显，呈振荡增长，其到达最终沉降

所需时间越短，反之其到达最终沉降相对滞后。 
c）周期 T 
分数阶次α 取 0.5，其余参数与上述算例相同，

考察周期 T对与固结沉降的影响，结果如图 10所示。 

 

图 10 不同周期 T下的沉降曲线 

Fig. 10 Settlement curves under different periods 

图10中的5条曲线分别为周期T=10，15，20，25

和30 d时的沉降曲线。其他参数不变时，周期荷载下
分数阶导数Kelvin–Voigt模型黏弹性饱和土体一维固
结沉降W随着周期T的增大，固结沉降发展变化越明
显，波动性越大，达到最终沉降量与周期长短相关性

十分明显。 
（3）施工荷载 
施工荷载形式为 

0 10
( )

10 10
Dt t

q t
D t


= 



＜ ≤

＞
， 

其中，D为施工荷载速率，分数阶次α 取 0.5，D =0.01 
MPa/d，其余参数与上述算例相同。 

a）黏滞系数η  
考察在施工荷载情形下黏滞系数η对固结沉降的

影响，结果如图 11所示。 

 

图 11 不同黏滞系数η 下的沉降曲线 

Fig. 11 Settlement curves under different viscosity coefficients 

图 11 中的 5 条曲线由左到右依次为黏滞系数
η =50，100，150，200和 250 MPa·d时的沉降曲线。
当其他参数不变时，施工荷载下分数阶导数

Kelvin–Voigt 模型黏弹性饱和土体一维固结沉降曲线
随着黏滞系数η的增大，依次变得平缓，土体中孔隙

水压力的整体消散速率变慢，并且在施工荷载结束前

固结沉降速率相差不明显，但是对施工荷载结束后固

结沉降速率变化显著，且最终沉降量大小一致。 
b）分数阶次α  
考察在施工荷载情形下分数阶次α 对固结沉降

的影响，结果如图 12所示。 
图 12 中的 5 条曲线由右到左依次为不同阶次

α =0.3，0.5，0.7和 0.9时的沉降曲线。其他参数不变
时，施工荷载下分数阶导数 Kelvin–Voigt 模型黏弹性
饱和土体一维固结过程随着不同分数阶次α 的增大，
固结沉降发展速率变快，其到达最终沉降所需时间变

短，并且在施工荷载结束前固结沉降速率相差不明显，

但是对施工荷载结束后固结沉降速率变化显著。 
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图 12 不同阶次α 下的沉降曲线 

Fig. 12 Settlement curves under different orders 

c）施工荷载速率 D 
分数阶次α 取 0.5，其余参数与上述算例相同，

考察施工荷载速率 D对固结沉降 w的影响，结果如图
13所示。 

 

图 13 不同施工荷载速率 D下的沉降曲线 

Fig. 13 Settlement curves under different loading rates 

图13中的5条依次由上到下曲线分别为施工荷载
速率 D=0.1，0.05，0.01，0.005和 0.001 MPa/d时的沉
降曲线。其他参数不变条件下，施工荷载下分数阶导

数 Kelvin–Voigt 模型黏弹性饱和土体一维固结沉降 w
随着施工荷载速率 D的增大，在施工荷载结束前，固
结沉降变化速率越快，但施工荷载结束后，固结沉降

变化速率一致，且最终沉降量大小一致。由于施工荷

载速率 D反映施工周期内荷载发展速度，其只会影响
固结沉降速率的变化，对最终稳定沉降量没有影响，

故不难理解五条曲线最终重合。 

4  结    论 
（1）本文基于 Terzaghi的饱和土一维固结理论，

结合分数阶微积分理论，推导出了任意荷载情况下分

数阶导数 Kelvin–Voigt 模型黏弹性饱和土体一维固结
在物理空间内的有效应力及沉降的半解析解。 

（2）将指数荷载情形下沉降的半解析解退化到黏
弹性情况与文献[5]研究成果完全吻合，验证了本文推
导出的半解析解及计算程序的可靠性。 
（3）指数荷载、周期荷载和施工荷载作用下的分

数阶黏弹性饱和土体一维固结特征主要与分数阶次

α、黏滞系数η、压缩模量 Es以及指数荷载参数与沉

降量大小有关。当分数阶次α越大，固结沉降发展越
快；黏滞系数η越大，固结沉降变化越慢；压缩模量

Es的增大，土体越难被压缩，最终沉降量也逐渐减小；

荷载变化趋势与由荷载参数变化引起的沉降变化规律

是一致的，且最终沉降量一致。 
 
附录   拉普拉斯数值反演 Crump方法 
（ 1）设 ( )f t ，定义 0t≥ 时，称函数 ( )F S =   

0
e ( )dst f t t

∞ −∫ ，为 ( )f t 的拉普拉斯逆变换。其中 

S a iω= + 是复变量。若 ( )f t 在 0t≥ 的任一有限区间

上分段连续；当 t → +∞时，存在常数 0M > 及 0α≥ ， 

使 ( ) e tf t M α≤ 成立。则反演公式为
0
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α 的实数。Crump方法主要对上式运用梯形近似公式，
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cE 为误差。其中 T的选取，应有 max2T t> ，即 max

2
tT > ，

T一般选取所需数值反演区间的两倍。 
（ 2） a 的选取。若所期望的相对误差为

E′ c
t

EE
Meα

 ′ = 
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，则 a的选择： 

ln
2

Ea
T

α
′

= − ，
 

式中，α 取稍大于Max[Re( )]p ， p为 ( )F s 的奇点。
针对本文α 取值为 0，E′取 0.001，T根据每组参数不
同而定即可。 
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加卸载条件下石英岩蠕变–渗流耦合规律试验研究 
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(1. 大连海事大学道桥研究所，辽宁 大连 116026；2. 大连理工大学岩石破裂与失稳研究中心，辽宁 大连 116026；3. 澳大利亚纽卡斯尔大学土木系) 

摘  要：以大东山隧道的石英岩为研究对象，进行循环加卸载条件下岩石蠕变–渗流耦合试验，分析了岩石加卸载过
程中的蠕变、渗透性变化规律和渗流–蠕变耦合机理，得到压密阶段、裂纹扩展阶段和裂纹贯通阶段岩石体积应变的

发展规律，总结了渗透率与体积应变之间的关系。试验表明：轴向荷载 0～50 MPa为压密阶段，继续加载则产生不可
恢复变形，当达到 160 MPa时蠕变曲线进入加速段；随着轴向荷载水平的增加，渗透率总体趋势先降低后增高，最小
值出现在最大压密点，蠕变过程进入加速段以后渗透率急剧增大。采用 FLAC3D中的 Cvisc模型为蓝本，以体积应变为
桥梁建立 ZSI（zone state index）与渗透率的关系，自主开发了基于应变软化的改进非线性蠕变西原模型，对试验结果
进行验证。数值模拟表明：靠近进水端的渗透率比出水端变化快，不同应力下 ZSI值云图的破损区与试验中岩样的“V”
型剪切带破坏模式基本一致，渗透率的理论曲线与计算曲线吻合较好。说明提出的模型能够很好地反映加卸载条件下

岩石蠕变–渗流耦合特性和局部破坏规律。 
关键词：循环加卸载；蠕变–渗流耦合；渗透率；体积应变；单元安全指标 
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Creep-seepage coupling laws of quartzite under cyclic loading-unloading conditions 

JIANG Zong-bin1, JIANG An-nan1, LI Hong2, WANG Shan-yong3 
(1. Highway and Bridge Institute of Dalian Maritime University, Dalian 116026, China; 2. Center of Rock Instability and Seismicity 

Research, Dalian University of Technology, Dalian 116026, China; 3. The University of Newcastle, NSW 2308, Australia) 

Abstract: The quartzite of Dadongshan Tunnel is taken as the research object to carry out rock creep and seepage coupling 

experiments under cyclic loading-unloading conditions. The creep characteristics, permeability and seepage-creep coupling 

mechanism are analyzed. The development laws of volumetric strain in the phase of densification, crack propagation and crack 

coalescence are acquired. The relationship between permeability and volumetric strain is summarized. It is indicated that the 

axial loads between 0 and 50 MPa are in compression phase. If the loads increase, the unrecoverable deformation will be 

generated. When the loads reach up to 160 MPa, the creep curve enters into the accelerating period. With the increase of axial 

load level, the general tendency of permeability first decreases and then increases, and the minimum value appears at the largest 

densification points. After the creep process enters into accelerating period, the permeability sharply increases. Using the Cvisc 

model from FLAC3D as the basis and by introducing the zone state index (ZSI) into the volumetric strain, the relationship 

between ZSI and permeability is established. Numerical simulations are conducted to verify experimental results by adopting a 

nonlinear creep Nishihara model based on the strain softening. The results show that the permeability along with the 

development of the time in the process of loading near the inlet side of the permeability changes quickly. The damaged area of 

ZSI contours is coincided basically with the failure mode of the test samples in the "V"-typed shear zone. The theoretical curves 

are in good agreement with the numerical ones. The proposed model can reflect the creep-seepage coupling characteristics and 

the local failure rules of rock under loading-unloading conditions. 

Key words: cyclic loading-unloading; creep-seepage coupling; permeability; volumetric strain; ZSI 

0  引    言 
大量岩体工程中的失稳、破坏并非是因为围岩的

强度不足，而是由于围岩随时间推移发生了过大的流

变变形，进而导致其失稳、破坏[1]。地下工程围岩处

在极为复杂的环境和应力状态下，通常会伴随流变和
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渗流的耦合作用。在开挖过程中则表现为加载、卸载

和渗流的综合作用，透水压力影响围岩应力分布，应

力重分布导致渗透性变化。如此往复的作用，在工程

上容易引起开挖面的涌突水。 
王者超等 [2]通过讨论蠕变势与塑性势之间的关

系，分析了等效变形过程的微观机制，研究了蠕变速

率和时间与不可恢复应变之间的关系；后通过循环加

卸载试验系统研究了花岗岩的疲劳力学特性，提出内

变量理论的岩石疲劳模型[3]。乔丽苹等[4]指出了复杂

加卸载条件下的蠕变模型局限性，提出采用不可恢复

应变作为内变量来描述复杂条件下岩石蠕变性质，并

据此提出了岩石的内变量蠕变模型。徐鹏等[5]基于岩

石三轴循环加卸载蠕变试验，引入损伤参数建立了相

应的黏弹塑性蠕变模型，该模型能较好地描述加速蠕

变特性。江力宇等[6]针对花岗岩分别进行了卸轴压和

卸围压的三轴蠕变试验，分析了花岗岩的变形特征、

蠕变速率和破坏强度的变化规律，揭示了蠕变破坏模

式。但未考虑水–力耦合的作用。 
Wang 等[7]对沉积岩全应力–应变过程中渗透规

律进行了测定。发现在峰值强度之前，渗透率随轴向

应力的增加而增加，在应变软化阶段，渗透率显著降

低。Stormont等[8]研究了盐岩变形过程中渗透性特性，

分析了盐岩在剪缩和剪胀区内渗透性的变化规律。胡

大伟等[9]、许江等[10]分别开展了三轴全应力应变条件

下岩石渗透特征的试验研究。但并未涉及岩石长期时

间效应的影响。 
许多学者对渗流–蠕变耦合规律进行了研究。如：

阎岩等[11-12]通过数值模拟对渗流场中岩石的流变特

性进行了研究，之后利用自主改进和研制的设备开展

了岩石渗流–流变耦合试验，研究了不同应力及水压

作用下岩石试样的流变力学特性，最后给出了体积应

变、渗透系数等变化规律。杨红伟等[13-14]以砂岩为研

究对象开展了渗流水压力下的分级加载蠕变试验，得

出了岩石空隙通道具有记忆性特征的结论。何峰等[15]

通过不同围压、孔压条件下蠕变破裂过程中的渗透性

试验，拟合出相应的蠕变–渗透率曲线，揭示了渗透

率和煤岩蠕变损伤变化规律的一致性。 
开展循环加卸载的蠕变–渗流试验对于模拟岩体

开挖过程中的扰动，更符合实际工程情况。但目前仅

见潘荣锟等[16]采用卸围压的方式进行煤岩渗透–力

学试验，研究了不同荷载条件下煤体的气体渗透演化

规律。针对此条件下水渗流的试验研究鲜见报道。因

此，本文以大东山隧道的石英岩为研究对象，开展水

渗流–蠕变耦合加卸载试验。研究结果可以为海底隧

道和沿海地铁等富水区岩体工程的海水入侵、涌突水

防治提供一定的理论指导。 

1  渗流–蠕变耦合加卸载试验 
1.1  试验仪器 

本次蠕变–渗流耦合加卸载试验采用大连海事大

学与长春朝阳试验机厂联合研制的多功能 RLW-2000
岩石三轴仪，试验设备如图 1所示。该设备可进行高
低温、高孔隙压、渗透环境下的全应力应变试验和流

变试验。采用德国 DOLI公司生产的全数字伺服控制、
滚珠丝杠和液压技术能很稳定的控制渗透压、围压和

轴压。最高围压可达 80 MPa，最高渗透压可达 60 
MPa，控制精度在±0.01%以内。 

  

图 1 RLW-2000岩石三轴流变仪及渗流装置 

Fig. 1 RLW-2000 rock rheological triaxial apparatus and seepage  

device 

1.2  试样制备 

试验所选岩样取自大连普兰店湾南侧的大东山隧

道。石英岩的结构致密，颗粒细腻，硬度较大，节理

发育不明显。主要矿物成分为石英、云母和赤铁矿等，

其中石英含量 85.7%。岩样呈灰白色相间，表面无明
显裂痕，由密度测试和强制饱和试验得知，此石英岩

属于低渗透性硬岩材料，平均干密度为 2789.24 
kg/m3，孔隙度为 0.63%。按照国际岩石力学学会
（ISRM）试验规程加工，剔除破损和目测差异大的试
样，共制成 5个Φ50 mm×100 mm的圆柱状标准试件，
编号为 S1～S5，试样均取自同一块岩体。 
1.3  试验原理 

为了便于分析和测试岩石渗透率，做如下几点假

设：①渗透水为不可压缩的流体；②岩体内部初始孔

隙和微裂纹分布较均匀，可视为孔隙介质；③恒定稳

定渗流视为连续渗流；④石英岩为低渗透岩石，蠕变

试验过程中流体渗流速度较小，可假定符合达西定律。 
根据达西定律推导出渗透率计算公式[17]为 

LVk
A P t
µ

=
∆ ∆

  。              (1) 

式中  k 为岩样的渗透率（m2）；V 为时刻渗流流体
流入体积（m3）；μ为水的动力黏滞系数，μ=1×10-3 
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Pa·s （T=20℃）；L为试样沿渗流方向的长度（m）；
Δt为时间（s）；A为试样的截面积（m2）；ΔP为试
样两端的压力水头（Pa）。 
1.4  试验方法 

试验过程中，实验室内温度始终保持在 25℃。考
虑到蠕变、渗流试验可能会受到来自周围机器和环境

的振动干扰，在本试验过程中，其他振动性试验不同

时进行，试验环境的振幅、频率可以忽略。 
试验前对石英岩进行了常规三轴压缩试验，选择

2个试样 S1和 S2在围压 10 MPa 下进行三轴压缩试
验，获取平均瞬时抗压强度为 165 MPa。根据该强度
确定出加卸载过程中的轴向偏应力水平。 

表 1 加卸载蠕变–渗流试验方案 

Table 1 Test programs of loading-unloading creep-seepage  

轴向应力水平 加载时长/h 渗透压/MPa 围压/MPa 
加载至 10 MPa 6 5 10 
卸载至 5 MPa 2 5 10 
加载至 20 MPa 6 5 10 
卸载至 5 MPa 2 5 10 
加载至 30 MPa 6 5 10 
卸载至 5 MPa 2 5 10 
…（破坏） … … … 

试验前先将制备好的岩样在清水中进行抽真空强

制饱和 8 h。渗流试验过程采用稳态法进行，岩样进口
端施加稳定水压 5 MPa，出口端和大气相连通，保持
恒定压差，记录稳定后的渗流量。整个过程采用定围

压，即围压始终保持为 10 MPa。然后按照表 1进行，
具体试验操作步骤为： 

（1）将饱和的标准样放入压力室内，调整轴向和
径向引伸计位置，初始应变清零。 
（2）蠕变试验开始时，首先，施加 2 kN荷载保

证试样两端被压头挤紧。然后，以围压系统滚珠丝杠

轴承加载速率为 25 mm/min施加围压至预定值。 
（3）采用水压系统滚珠丝杠轴承为 20 mm/min

的移动速率，将试样进口端施加预定的渗透压差，另

一端外接大气压，稳定保持 12 h。 
（4）采用轴压系统滚珠丝杠轴承为 1 mm/min的

移动速率，将试样施加至预定的轴向应力水平。在此

条件下蠕变 6 h后，仍然以滚珠丝杠 1  mm/min的移
动速率卸载至预定轴向应力值，蠕变 2 h。然后进行下
一级荷载的施加，按表 1方案加载至岩样破坏。 
（5）岩样破坏后，先卸载水压到 0，然后卸载轴

压到 0，最后卸围压到 0，导出试验数据进行整理。 
 

2  试验结果及分析 
2.1  循环加卸载过程的渗流–蠕变曲线分析 

选择 S3～S5  3个试件进行试验，获得的试验过
程曲线类似。采用上述试验步骤得到石英岩的加卸载

蠕变曲线和应力–应变全过程曲线，取最具代表性的

编号为 S3的试样进行分析，如图 2所示。 
从图 2（a）中的蠕变曲线中可以看出，随着逐级

加载和卸载，石英岩的应变表现出增涨→回落→再增

涨的变化规律逐级递增，最终在轴向偏应力达到 160 
MPa时，岩样经过短暂的应变调整后，进入加速段。
整个过程的总应变较小，轴向应变达到 0.3%、径向应
变达到-0.075%时就发生破坏，而且破坏速率较快，
有明显的脆性特征。 
加载开始时，首先产生瞬时变形，随后进入蠕变

阶段，而且随着加载应力水平的增大，蠕变变形速率

加快。当轴向偏应力卸载到固定水平 5 MPa后，轴向
应变重新跌落到卸载趋势线附近。趋势线呈先减小后

增大的走趋，从加载开始到应变最低点之前的时间内，

岩样处于压密阶段，此时的应力–应变关系主要表现

为明显的黏弹性特征，并无明显的不可恢复变形。受

荷试件在到达最大压密点之后，逐渐产生了不可恢复

变形。此时岩样的蠕变特性主要表现为黏弹塑性特征，

这是由于孔隙水压和外部循环荷载导致岩石内部结构

产生明显损伤所致。 

 

 

图 2 蠕变–渗流耦合加卸载全过程的试验曲线 

Fig. 2 Test curves under loading-unloading of creep-seepage  

coupling 

从图 2（b）中可以看出，循环加卸载曲线并不闭
合，岩样的应力–应变曲线出现了明显的塑性滞回环，
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且滞回环随轴向偏应力的增大逐渐增大，当轴向偏应

力达到 160 MPa时，岩样破坏。 
2.2  渗透率在循环加卸载过程中的变化规律分析 

通过式（1）计算获得循环加载过程中的渗透率的
演化规律，如图 3所示。由图 3（a）可知，试验开始
后 0时刻的渗透率为 2.11×10-20 m2，施加轴向荷载导

致渗透率瞬时降低，卸载后渗透率反而瞬时升高。这

是由于轴向荷载的施加打破原有平衡，岩粒、骨架在

外力作用下受到挤压，填实了颗粒之间的部分空隙，

排布更加紧密，透水性降低；当轴向应力卸回至 5 MPa
时，岩体在前一步加载过程中贮存的势能得到释放，

岩体变形弹回，内部岩粒在孔压和应力的作用下趋于

返回原位置。前 60 h为压密阶段，渗透率表现出减小
的趋势。60 h之后，渗透率逐渐增大。当轴向应力达
到 160 MPa时，蠕变进入加速阶段，标志着岩样破坏，
此时渗透率突然急剧增大。 

 

 

 

图 3 渗透率随轴向应力和加载时间的变化规律 

Fig. 3 Changing laws of k with axial stress and loading time 

从图 3（b）中可以看出，轴压 40 MPa下，前 5
个小时蠕变曲线处于初始段，蠕变速率为 2.2×10-6 
h-1，进入稳定段的蠕变速率为 9.09×10-7 h-1，整体蠕

变量和速率较小，该轴压下岩样处于压密阶段，蠕变

过程中的渗透率也以 0.02×10-20 m2/h的速率降低。从
图 3（c）中的蠕变曲线可以看出，初始段所持续的时
间比图（a）中明显减少，蠕变速率增大，约 6.75×10-6 
h-1。稳定段蠕变速率也增大到 2.65×10-6 h-1。轴压 100 
MPa下渗透率随蠕变时间呈现出增大的趋势，平均速
率为 0.0168×10-20 m2/h。此时岩粒之间产生滑移、错
位，新生微裂纹增多，孔隙水压的有效应力和湿润作

用促使空隙的扩张和萌生，同时岩石内部材料的劣化

又促进了蠕变速率的增加。 
2.3  加载后渗透率与体积应变的规律分析 

岩石变形过程中体积应变经历了压密和扩容阶

段，岩石体积应变按照以下公式计算： 

v D R2ε ε ε= +   ，             (2) 
式中， vε ， Dε 和 Rε 分别为体积应变，轴向应变和径
向应变。 
图 4分别给出了 S3、S4和 S5的轴向应力和渗透

率随体积应变的变化规律，可分为以下几个阶段阐述： 
（1）压密阶段。岩石是由不同形状与尺寸的矿物

颗粒组成的多孔材料，在低应力水平作用下，岩石试

件主要表现为原生裂隙压密和孔洞的闭合等局部调

整。随着蠕变时间的推移，试件的发生体积剪缩，体

积应变增大（体积应变的值增大为剪缩，减小为剪胀），

液体主要通过岩石内部晶粒骨架连通的孔隙渗流，渗

透率表现为减小的趋势，渗透率最小值出现在体积应

变拐点之前。 
（2）裂纹扩展阶段。渗透率随着体积应变的增大

而增大。随着轴向应力的增大，使得微孔洞体积扩展

和成长，孔隙水压力逐渐渗入并填充到形成的微孔洞

内，随着蠕变时间的增长，微孔洞周围产生不可恢复

的塑性变形。循环加卸载产生的外界不平衡力、渗流

力以及水的润湿作用更加大了对岩石内部晶粒之间排

布位置的扰动，这种扰动具有部分不可恢复性，渗透

性也逐渐增强。 
（3）裂纹贯通阶段。随着微孔洞的增多，它们之

间贯通、连接形成了微裂纹，当微裂纹周围的材料达

到临界破坏强度后，微裂纹汇合形成明显剪切带，孔

隙水迅速充填破裂带。本阶段，体积应变达到最大值

后（拐点处）试样开始出现剪胀，随后体积应变急剧

减小，渗透率迅速增大，最终破坏。 
2.4  卸载后渗透率与体积应变的变化规律分析 

按照试验条件，每逐级加载一次后，要卸载至 5 
MPa 蠕变 2 h。根据试验结果，获得了卸载后的渗透
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率和体积应变与加卸载次数（卸载完成后为一个周期）

的关系并进行拟合，关系如图 5所示，拟合结果见表
2。 

 

 

 

图 4 加载过程中渗透率和体积应变的关系 

Fig. 4 Relationship between permeability and volumetric strain in  

loading process 

表 2 拟合结果 

Table 2 Fitting results 

参数 拟合公式 R² 

渗透率 k = 0.0285x2 - 0.1953x + 3.264 0.98 

体应变(无渗流) εv= 0.0004x2 - 0.0097x + 0.026 0.99 
体应变(有渗流) εv = 0.0003x2 - 0.0095x + 0.018 0.99 

注：表中 k 为渗透率，εv为体积应变，x 为加卸载次数（0≤x

≤16）。 

由图 5可知，随着加卸载次数的增加，渗透率（当
n≤6次）略有降低，从 3.11×10-20 m2降至 2.92×10-20 

m2，随后逐渐增大，经过拟合其符合二次多项式变化

规律。施加渗流的体积应变随着加载次数的增加而非

线性减小。与不施加渗流的同条件蠕变试验对比发现，

两者变化规律基本相同，施加渗流的试样（初始体应

变为 0.0108%）体积应变曲线在无渗流（初始体应变
为 0.0159%）的曲线下方。将 3条曲线按照二次多项
式拟合，R2都在 0.98之上，拟合效果理想。 

 
图 5 渗透率和体积应变随加卸载次数的变化曲线(卸回到 5  

MPa后) 

Fig. 5 Change of volumetric strain and permeability with  

       loading-unloading times (unloading back to 5 MPa) 

3  基于 ZSI的渗流–蠕变耦合原理 
由试验结果分析可知，渗流–蠕变耦合过程中，

渗透率和体积应变存在密切的关系。通过体积应变引

入单元安全指标 ZSI值，建立 ZSI值与渗透率的关系，
对试验结果进行验证。 
3.1  单元安全指标 ZSI原理 

通过统一的指标建立岩土材料从弹性到破坏全过

程的定量评价方法，将岩体划分为单元，提取单元的

应力应变状态，以单元状态指标 ZSI值表征岩体单元
的安全或危险程度。主应力符号以拉应力为正，压应

力为负，且 3σ < 2σ < 1σ ，ZSI推导如下： 
（1）弹性阶段（ psε =0， ptε =0） 

psε ， ptε 分别为塑性剪切应变和塑性拉伸应变。

在弹性阶段单元的塑性应变为 0，此时根据单元实际
的应力状态点 P计算材料单元的安全指标。当 1σ ≤0
时，由于没有拉应力存在，按照单元处于弹性剪切状

态来考虑。ZSI 值可取为剪切与拉伸同时考虑的情况
下的较小值。弹性段的 ZSI可表达式为 

1

1

2

1

1
1

2

sin cos
3 ( 0)

1 sin sin cos
3

ZSI
sin cos
3min ,   ( 0)

1 sin sin cos
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式中  I1为应力张量第一不变量；J2为偏应力张量第

二不变量；θσ为应力罗德角； tσ 为抗拉强度；φ为内
摩擦角。 

弹性阶段 ZSI [1∈ ，+∞)，ZSI大于 1时，单元处
于弹性阶段，ZSI值越大，安全性越高，当 ZSI=1时，
单元开始进入屈服阶段。 
（2）屈服阶段（0< psε ≤ psε ， ptε =0； psε =0，0< ptε

≤ ptε ；0< psε ≤ psε ，0< ptε ≤ ptε ） 
当应力超过了屈服应力认为材料进入塑性软化的

阶段，此时岩石出现了塑性变形，等效塑性应变大于

0。对岩体而言，等效塑性应变可以表示材料的累计损
伤程度。因此可将破坏临界点的等效塑性应变值为破

坏的判据。 ps ps/ε ε 可以表示材料在剪切屈服段距离破

坏段的接近程度，取 ps ps/ε ε 的相补参量 ZSI作为剪切
屈服状态的相对于破坏状态指标，这样处理的优点是

可以将屈服阶段的值域与弹性阶段明显的区分开来，

并且仍然保持值越小，安全性越低的趋势，即 
ps

psZSI 1 ε
ε

= −   。             (4) 

同理，当材料处于拉伸屈服段时，公式如下： 
pt

ptZSI 1 ε
ε

= −   。              (5) 

值得注意的是，当 0< psε ≤ psε ，0< ptε ≤ ptε 时

表示单元剪切和拉伸状态均达到了屈服，ZSI 值取两
种情况中的较小值。 

ps pt

ps ptZSI min 1 ,1ε ε
ε ε

 
= − − 

    。    (6) 

（3）破坏阶段 
当等效塑性应变量超过极限等效塑性应变时，材

料进入破坏状态， ps psε ε> 单元发生剪切破坏，
pt ptε ε> 单元发生拉伸破坏。此时剪切与拉伸状态的

ZSI表达式与式（6）相同。随着等效塑性应变增大，
ZSI持续减小，破坏阶段的 ZSI∈ (-∞，0)，ZSI越小，
表示破坏程度越高。 
3.2  渗流-蠕变耦合原理 

关于渗透率与应力、应变关系的方程有很多，推

导方法包括经验公式[18]，间接公式[19]和理论模型[20]

等方法。但大多数方程参数较多，适应性不好。体积

应变能更好的反映单元屈服、软化和破坏过程中渗透

率的变化。 
通过第 2节中的研究得知渗透率 k与体积应变 εv

在蠕变过程中不同阶段（压密段、屈服段、破坏段）

的关系紧密，结合 ZSI基于 Kozeny–Carman公式[19, 21]

建立了渗透率与体积应变的关系式： 

3
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其中孔隙度的演化方程为 
0 v

v1
nn ε

ε
+

=
+

  。              (8) 

式中  n0为初始孔隙度； vε 是体积应变；k0是初始渗

透率，m2。屈服阶段和破坏阶段分别用突跳系数 ξ，ξ ′

来表征。ξ，ξ ′由试验拟合获得。 
编制 FISH 程序，调用 whilestepping命令，计算

不同状态下单元的渗透率，更新单元渗透参数并赋予

到每个单元上。 

4  基于应变软化的非线性蠕变模型及

计算验证 
4.1  基于应变软化的非线性蠕变模型 

非线性西原应变软化模型是在西原模型的基础

上，将原有的黏塑性体上的线性黏壶元件替换为非线

性黏壶元件，并串联一个基于 Mohr–Coulomb准则的
应变软化塑性元件，其一维元件模型如图 6。 

 

图 6 一维条件下的非线性西原应变软化模型 

Fig. 6 Nonlinear Nishihara strain-softening model in  

.one-dimensional space 

其中 E1为 Hooke 弹簧的弹性模量，E2为 Kelvin
体中弹簧的弹性模量，η1为 Kelvin体中黏壶的黏滞系
数， sσ 是基于Mohr–Coulomb准则的长期屈服应力，

M Cσ − 为Mohr–Coulomb准则短期加载屈服应力。 eε ，
veε ， vpε ， pε 分别为 Hooke体弹性应变，Kelvin体黏
弹性应变，Binham体中的黏塑性应变，应变软化塑性
元件的塑性应变。 
以往的研究成果[22]指出岩石的损伤变量 D 与时

间 t 呈指数型关系，因此可以假定 η2(t)的衰减趋势同
样呈指数型关系， 

c
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式中  tc 为进入加速蠕变阶段的起始时间；α 为调节
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时间量纲的拟合参数。 
加速段非线性黏塑性体蠕变速率： 
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=&   。            (10) 

两端进行积分得到非线性黏塑性体蠕变方程： 
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则模型的蠕变方程为 
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 (12) 
当σ ≤ sσ 时，材料只发生衰减蠕变；当应力σ 超

过长期屈服应力 sσ ，等效塑性应变未超过加速段阈
值，即 t<tc时，材料只发生等速蠕变；当应力σ 超过
长期屈服应力 sσ ，等效塑性应变超过加速段阈值时，
材料发生加速蠕变。 

由蠕变长期强度屈服面和瞬时强度屈服面将整个

应力空间分为 3个区域（如图 7），当应力水平位于长
期强度屈服面以内时只发生衰减蠕变，由于长期强度

参数略小于瞬时强度参数，因此长期强度屈服面在瞬

时强度屈服面内部，瞬时强度屈服面对应的单元状态

指标为 1，则长期强度屈服面对应的单元状态指标
ZSIs为大于 1的数值。而当材料的应力状态超过长期
屈服强度，且等效塑性应变未达到蠕变加速段的应变

阈值时，材料发生等速蠕变，蠕变加速段的应变阈值

对应的 ZSIc可通过下式求得 
ps pt
c c
ps pc tZS min 1 ,1I

ε ε
ε ε

 
= − − 

 
  。      (13) 

 

图 7 长期强度屈服面 

Fig. 7 Long-term strength yield surface 

由于 0< ps
cε < psε ，0< pt

cε < ptε ，因此 ZSIc为值域

（0，1）的数值。 
当材料的应力状态超过长期屈服强度，且等效塑

性应变超过蠕变加速段的应变阈值时，材料进入加速

蠕变段，直至应变达到极限等效塑性应变，材料发生

破坏，因此，根据单元状态指标建立蠕变方程的分段

函数如下式： 
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            (14) 
其中 ZSIs>1，为长期强度对应的单元状态指标，

0<ZSIc<1，为加速段应变阈值对应的单元状态指标，
长期强度 Ss是通过Mohr–Coulomb准则确定的。用长
期黏聚力 c∞和长期内摩擦角 φ∞来确定。 

模型中的应变软化塑性元件则是根据材料在蠕变

过程中等效塑性应变的变化，使岩土材料的抗剪强度

参数发生衰减，同时对应力进行修正的作用，随着等

效塑性应变的逐渐增大，抗剪强度参数逐渐减小并最

终变为 0，导致试件破坏。采用 ZSI 分段函数的表达
形式方便对 3个阶段进行量化控制，通过两个参数便
可以将其区分开来。 
4.2  计算验证结果分析 

对于失稳破坏问题，采用理想弹塑性或应变硬化

模型无法真实反应岩石峰后的软化行为，将应变软化

模型结合到非线性蠕变模型中可更好的表达岩石破坏

过程。因此，基于上文提出的渗流-蠕变耦合演化方程，
以 FLAC3D软件提供的 Cvisc 模型为蓝本，进行二次
开发。 

 

图 8 轴压 100 MPa下的试验曲线与计算曲线对比 

Fig. 8 Comparison between test and calculated curves under 100  

MPa 

由于篇幅限制，本节只给出了轴压水平为 100 
MPa时蠕变过程中的渗透率演化结果。图 8是渗透率 





第 10期                     江宗斌，等. 加卸载条件下石英岩蠕变–渗流耦合规律试验研究 1839 

 

图 9 轴压 100 MPa下蠕变过程中的渗透率演化 

Fig. 9 Change of permeability under axial compression of 100 MPa in creep process 

 

图 10 循环加卸载过程中的 ZSI演化规律 

Fig. 10 Evolution laws of ZSI under cyclic loading-unloading 

的计算曲线与试验曲线对比的变化规律，其中渗透率

皆采用渗流量计算获得。由图可见，渗透率随加载时

间的变化趋势吻合较好。 

图 9为轴压 100 MPa下蠕变过程中的渗透率演化
云图。由图可见，在此级荷载水平下的蠕变过程中，

试样整体的渗透率随着时间的推移而逐渐增大。这说

明岩石在此外部常应力作用下，岩粒之间产生了错位、

滑移、流动，空隙逐渐扩大。试样的渗透率局部最大

区域产生在靠近试样进水端（上端面为进水端）1/3
处的两侧边缘，渗透率局部化特征明显。这是由于上

部岩体具有较高的孔隙水压力，水压与循环加卸载之

间的耦合作用更加显著地促进了空隙扩展和剪切带萌

生。距离出口端越近，渗流–应力的耦合作用越不明

显，可以看出试样下端面 2/3的渗透率基本呈层状均
匀分布。 

单元安全指标 ZSI值能够显示局部化破坏效果，
如图10所示，单从加卸载过程ZSI值的云图可以看出，
试样的破坏区域（蓝色区域）主要集中在试样的进水

端面和圆柱四周剪切带附近。随着轴向荷载和蠕变时

间的增加，破坏范围逐渐扩张，安全性降低。模拟结 
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果充分揭示了渗流–蠕变与循环加卸载的共同耦合作
用对岩石扰动的显著影响。 
卸载后试样的局部 ZSI值又有所降低，这是由于

卸荷后弹性变形回弹，空隙率增大，水–力耦合的影响
范围增大所致。表明该本构模型能很好地模拟岩石的

变形可恢复性。从图 10（F）中试样的破裂形态明显
看出破裂后的两条滑移迹线呈“V”形剪切带分布，
裂纹部位也与模拟结果的渗透率最大部位基本相符，

试验现象与模拟结果具有较好的一致性。 
本文在改进的西原模型中增加了非线性元件和莫

尔库伦摩擦片等元件。将长期强度引入到状态方程中，

在判断塑性力学中屈服面的问题上提出了单元状态指

标 ZSI（zone state index）。改进后的蠕变模型可适用
于模拟三维受力状态下的各类岩体蠕变过程，能够很

好的描述岩石的非线性黏弹塑性特征和受载过程中的

局部化，弥补了西原模型只能描述加速段以前蠕变的

缺陷。不足之处是本模型涉及到的参数较多，包括岩

石的常规蠕变参数、长期强度参数、调节时间量纲参

数、软化参数等。试算确定参数的取值需要花费较多

时间，需要通过参数辨识的方法获取参数。 

5  结    论 
（1）循环加卸载过程中，蠕变曲线经历了增涨→

回落→再增涨的变化规律。压密阶段主要表现为黏弹

性特征，并无明显的不可恢复变形。受荷历史在最大

压密点之后的时间逐渐产生了不可恢复变形，出现明

显损伤，主要表现为黏弹塑性特征。 
（2）岩样破坏之前，荷载施加导致渗透率减小，

卸载导致渗透率的增大。从试验开始到最大压密点的

阶段，渗透率总体呈减小趋势，此时岩石内部空隙受

外荷载的挤压变密实。到达压密点之后，渗透率逐渐

增大，岩石内部出现不可恢复空隙且逐渐扩展。直至

蠕变过程进入加速段，渗透率突然增大，标志着岩样

的破坏。 
（3）分别对压密阶段、裂纹扩展阶段、裂纹贯通

阶段的渗透率与体积应变的演化规律进行了理论分

析；拟合了加卸载次数 n（卸载完成后为一个周期）
对渗透率及体积应变的影响公式。研究表明，渗透率

随着 n的增加先降低后逐渐增大，体积应变随着加载
次数的增加呈非线性减小的趋势，施加渗流的体积应

变曲线在无渗流的曲线下方，经过拟合，3 条曲线都
符合二次多项式的变化规律。 

（4）根据试验结果，采用基于应变软化的非线性
西原蠕变模型进行模拟。分析了蠕变过程中的渗透系

数演化规律，云图显示试样渗透率最大的区域分布在

进水端两侧的剪切带附近。渗透率的试验值和计算值

吻合度较高；模拟了加卸载过程中的 ZSI云图变化规
律，对比发现，破损最严重的区域与实际试样的“V”
型破裂形态基本相符。表明该本构模型能较好地模拟

岩石循环加卸载条件下的蠕变–渗流耦合特性与局部

破坏规律。 
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大口径新型顶管力学行为现场试验研究 
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摘  要：通过对新型预应力钢筒混凝土顶管（JPCCP）开展现场试验，得到了在施工荷载、水土压力等三维荷载作用下
顶管各部位的应变时程响应；同时也获得了顶进过程中管–土接触应力时程变化。根据对数据的分析，得出预应力钢筒
混凝土顶管具有较大的纵向抗压刚度，而纵向抗拉刚度不足。由于预应力的效应，内层混凝土与中间层混凝土能够承

受较大的环向拉应力。通过对管节的纵向受力分析，计算出管–土平均摩阻力随顶进距离的变化规律，结合施工记录得
出平均摩阻力随顶进距离先增大后减小，最小值为 1.27 kPa；同时，施工顶进间隔越短，平均摩阻力越小。此外，实测
结果表明，管–土接触应力对管节运动较为敏感，最大瞬时值可达 500 kPa；施工结束后，接触应力沿管周分布并不对
称或均匀，但与实测管节环向应变分布对应。 
关键词：预应力钢筒混凝土顶管；管–土接触应力；管–土平均摩阻力；应变时程响应 
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Site-based researches on mechanical behavior of new large-diameter pipes                                   
during pipe jacking  

ZHANG Yao1, 2, YAN Zhi-guo1, 2, ZHU He-hua1, 2 

(1. State Key Laboratory for Disaster Reduction in Civil Engineering, Tongji University, Shanghai 200092, China; 2. Department of 

Geotechnical Engineering, Tongji University, Shanghai 200092, China) 

Abstract: The strain responses of each part of the jacking prestressed concrete cylinder pipe (JPCCP) as well as the pipe-soil 

pressure under three-dimensional construction loads and water-soil pressure are measured in site. It is shown that the axial 

compressive stiffness of the JPCCP is large enough to sustain jacking forces. Due to the effects of prestressing, it can bear large 

tensile stress in the hoop. However, the axial tensile stiffness of the JPCCP is insufficient. Through the force analysis of 

different pipes in axial direction, the friction force between pipe and soil is figured out, which shows that the shorter the jacking 

intermittent, the less the average friction force. Otherwise，the pipe-soil pressure is sensitive to pipe motion, and the 

instantaneous maximum value is 500 kPa. After construction, the distribution of contact stress along the tube is not symmetrical 

or uniform but coincides with the measured strain of the pipe joint ring. 

Key words: jacking prestressed concrete cylinder pipe; pipe-soil pressure; average friction force between pipe and soil; strain 

response 

0  引    言 
预应力钢筒混凝土埋管（PCCP）因其具有较好的

耐高压性、抗渗性、耐久性及经济性等显著优势，在

越来越多的水利工程与市政建设中得到广泛应用。作

为一种埋管，PCCP 通常需要沿管线开挖沟槽进行铺
设；然而，对于那些需要穿越公路、铁路、房屋建筑

等人类活动密集区域的管线，采用开挖施工需要首先

清除管线沿线的建筑结构等障碍物；这样不仅会花费

大量的资金完成拆迁，还会严重扰乱人们的正常生活，

甚至造成大量的资源浪费[1]。因此，设计者们对 PCCP

管进行了改进和优化，使之成为一种适用于非开挖施

工的预应力钢筒混凝土顶管（JPCCP），以此来充分发
挥 PCCP管材的优势。 
国内外关于 PCCP埋管和混凝土顶管的试验研究

较多，熊欢[2]、胡少伟等[3-4]、Zarghamee等[5-7]等分别

利用内水压、三点法外荷载试验对 PCCP管节的结构
性能进行了试验研究，指出了 PCCP管节超载破坏的
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4 个阶段：①弹性阶段；②混凝土开裂阶段；③钢丝
屈服阶段；④破坏阶段。同时，也利用试验和数值方

法研究了预应力钢丝断丝、预应力松弛对 PCCP结构
性能的影响。他们的研究为 PCCP埋管的结构设计和
工程应用提供了可靠理论基础。国外，牛津大学[8-10]

对混凝土顶管施工力学行为进行了系统研究，通过室

内模型试验、足尺混凝土顶管、施工现场监测及有限

元模拟，分析了顶管在实际施工中可能的受力状态，

并给出了相应的规避不利受力状态的措施。Milligan
等[11-12]对施工顶进中顶管的运动轨迹、管节间的偏角

及管–土接触力进行现场监测，分析了管节偏转对顶管
的影响，并采用室内模拟试验对管–土之间的摩擦效应
作了进一步分析。国内，朱合华等[13]、魏纲[14]、刘翔

等[15]对钢筋混凝土顶管的力学性能进行了现场试验，

分析了在顶力及地层荷载作用下管节纵向及环向应

变。叶朝良等[16]、陈建中等[17-18]、李卓球等[19]对玻璃

夹砂管顶管进行了理论分析与试验研究，并依据研究

成果对玻璃夹砂顶管的结构设计和施工提出相应的建

议。以上研究均为顶管的结构优化设计、施工工艺改

进和新型顶管研制提供了宝贵的参考资料。 
目前，国内外鲜见关于 JPCCP顶管的试验和理论

研究，相应的规范还未形成。JPCCP顶管是在《给水
排水工程埋地预应力混凝土管和预应力钢筒混凝土管

管道结构设计规程》[20]基础上，并参照《给水排水顶

管技术规程》[21]和《给水排水工程管道结构设计规

范》[22]的相关条文进行结构设计的。然而，这种新型

的顶管是否满足顶进施工所需的抗力，能否承受复杂

的地层荷载，缺乏相应的试验研究。为此，本文对

JPCCP顶管在顶进施工过程中结构的力学响应进行了
实时监测，分析了 JPCCP结构的力学性能，这为结构
优化设计和规范编制提供了数据支持。 

1  现场试验概况 
1.1  管线沿线土体性质 

本次试验段管线总长 273 m。依据勘察报告，试

验段土层特性为：①1层素填土、②层褐黄—灰黄色粉

质黏土、③层灰色淤泥质粉质黏土，地下水埋深为 3.0 
m。管体主要穿越③层灰色淤泥质粉质黏土，管顶上
部土层重度标准值取为 γ =20 kN/m3，土的内摩擦角

ϕ =16°，土的黏聚力 c=8 kPa，最大覆土深度为 8.3 m，
管体中心标高为-5 m，其它各层土质参数见表 1，w
为含水率，e 为孔隙比。土层分布、工作井、接收井
等信息如图 1所示。 

图 1 管线纵向剖面图 

Fig. 1 Longitudinal section of pipeline 

表 1 土质主要物理参数 

Table 1 Soil parameters 

土层名称 
γ  

/(kN·m-3) 
c 

/kPa 
φ 

/(°) 
w 

/% e 

①1层素填土 18.5 22 15.1 31.2 0.85 
②层粉质黏土 18.8 12 17.5 45.6 1.16 

③层淤泥质粉质黏土 19.6 8 16 51.3 1.42 

1.2  JPCCP管体结构 

JPCCP顶管是一种新型复合结构顶管，如图 2所
示，主要由管芯混凝土内核心层（简称内层混凝土）、

管芯混凝土外核心层（简称中间层混凝土）、钢筒、预

应力钢丝及外钢筋混凝土层。管体结构公称内径为 3.0 
m，管芯壁厚为 0.22 m，管壁总厚为 0.3 m；预应力钢
丝直径为 0.007 m，张拉控制应力为 1048 MPa。管体
结构的材料参数如表 2所示，依据《混凝土结构设计
规范》[23]，混凝土抗拉开裂应变控制值取为 100×
10-6 ε，抗压应变控制取为-1712×10-6ε。表 3列出了
JPCCP管节与 PCCP管节之间的差别。 

图 2 JPCCP管节结构剖面图 

Fig. 2 Cross-section of JPCCP 
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表 2 JPCCP管体结构材料参数 

Table 2 Material parameters of JPCCP  

材料 弹性模量/MPa  屈服强度/MPa 

混凝土  3.45×104 32.4(压)/2.64(拉) 

钢筒  2.06×105 270(压)/270(拉) 

预应力钢丝  2.06×105 410(压)/1570(拉) 

表 3 PCCP管与 JPCCP管的差异 

Table 3 Differences between PCCP and JPCCP 

项目 PCCP JPCCP 

管节长度 5～6 m 3 m 

管体外壁构造

形式 

较薄的砂浆保

护层 

一定厚度的钢筋混凝

土层 

施工方法 埋管 顶管 

1.3  测试内容与测点布置 

现场试验段主要是测试 JPCCP 管节在三维地层
荷载、施工荷载共同作用下的内层混凝土、中间层混

凝土、外层混凝土的纵向与环向应变响应以及管–土之
间的接触应力和摩阻力。现场试验段选取 3节管作为
试验管节，管节编号分别是#4（T1）、#5（T2）、#81（T3），
如图 3所示；管节选取要远离加固区，且能够经历整
个顶进过程中各个施工工序。混凝土应变测试采用振

弦式传感器，在 T1、T3 测试管节上选取 3 个测试端
面，T2测试管节选取一个测试断面（测试断面 2，主
要用来计算摩阻力），每个断面布置 4个位置、每个位
置纵向 3个测点、环向 3个测点。管–土接触应力传感
器布置在 T1、T3测试管节的测试断面 1（近插口端）
上，按环向每 45°布置一个测点，每节管布置 8个，
如图 4所示。 

图 3 测试管节布置图 

Fig. 3 Arrangement of measuring pipes 

 

图 4 测点布置图 

Fig. 4 Arrangement of measuring points 

在管节制作过程中将混凝土传感器预埋在管节相

应位置（图 5（a）、（b））；在管节浇注外层混凝土前，

将土压力计预埋装置安装相应位置（图 5（b）），形成
预埋孔，待拆模后将土压力计安装上即可。为便于测

试，需将连接传感器的导线引入管体内侧，同时保证

钢筒的整体与完整性，减少对管体结构的损伤；本试

验通过注浆孔将外保护层混凝土、中间层混凝土及土

压力传感器导线引入到管内侧，如图 5（c）所示。所
有数据通过Datataker自动采集，采样频率为 1次/min。 

2  测试结果与分析 
在预应力作用下，JPCCP的中间层混凝土、内层

混凝土产生预压应变以此来平衡由工作荷载产生的环

向拉应变，提高管节的耐高压性，延缓裂缝的产生。

由于传感器是预埋于结构之中，因此，可以通过测试

管节缠丝前后应变变化来确定结构各部位的环向预压

应变。根据现场实测获得 JPCCP管节内层混凝土平均
环向预压应变为-433×10-6 ε，中间层混凝土平均环向
压应变为-381×10-6ε；由预应力引起管节中间层与内
层的平均纵向拉应变为 39×10-6 ε。以下应变值均为
以管节放置在轨道上的状态为初始状态的测试值，其

真实应变为测试应变与预压应变的叠加。 
2.1  管节纵向应变 

在顶进过程中，T1、T3管节纵向应变具有相似的
变化规律。限于篇幅，这里仅给出 T3 管节外层混凝
土的纵向应变时程曲线（如图 6所示，部分传感器在
管节制作过程中被损坏，这里不再给出）。可以看到，

当管节开始顶进时，管节纵向压应变增大；主千斤顶

卸载后，纵向压应变减小。同时可以看出，各测点应

变变化的幅度并不完全相同，表明管节处于偏压状态

而非轴压状态；此外，由于注浆压力、土压力及摩阻

力的共同作用，纵向压应变在卸载后并未完全减小至

0×10-6 ε；且随着顶进的进行，压应变增量幅值先减
小；在顶管机头出进洞后，T3管节压应变增量变化很
小，表明摩阻力平衡了顶力较大的部分，开挖面迎面

阻力较小。 
表 4 给出了 T1、T3 管节在整个施工期间纵向最

大拉应变与压应变值及其位置。可以看到，最大纵向

拉应变发生在 T1管节内层混凝土截面二 0°位置，值
为 73×10-6 ε；叠加由预应力产生的纵向预拉应变后
达到 112×10-6 ε，超过混凝土的开裂应变限值（100
×10-6）。此外，当考虑预拉应变时，T1、T3 管节中
间层混凝土与内层混凝土纵向应变在 80×10-6 ε～90
×10-6 ε之间，也十分接近混凝土的开裂应变。管节的
最大压应变发生在 T3 管节外层混凝土截面三 90°位
置，最大值为-244×10-6 ε，其主要是由于 T3管节承
受较大的顶力所致。 
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图 5 传感器布置 

Fig. 5 Installation of sensors 

表 4 整个施工期间 T1、T3测试管节混凝土各部位纵向应变最大值 

Table 4 Maximum values of axial strain during construction 

T1 T3 

项目 最大拉应变 

/10-6 
位置 

最大压应变 

/10-6 
位置 

最大拉应变 

/10-6 
位置 

最大压应变 

/10-6 
位置 

内层混凝土 73 0°截面 2 -80 90°截面 3 30 180°截面 3 -87 90°截面 3 
中间层混凝土 41 180°截面 1 -82 90°截面 1 39 0°截面 3 -195 90°截面 3 
外层混凝土 51 90°截面 3 -61 270°截面 3 49 0°截面 1 -244 90°截面 3 

表 5，6给出了在主千斤顶顶力为 790 t时（即图
6中第一个顶进工况）T1、T3管节截面二各部位纵向
应变的增量。对比表 3与表 6、图 6可知，T3管节在
截面一与截面三处应变较截面二大，这是由于管节在

端部产生应力集中造成的。对比表 4与表 5可知，T1
管节在截面二处的应变分布较为均匀，表明 T3 管节
处于较大的偏心受压状态，从而承受较大的弯矩。同

时可以看出，T3管节由于承受比 T1管节更大的纵向
力，从而使得截面二各部位的纵向压应变增量比 T1
管节大得多；T3 管节截面二最大纵向压应变增量为
-80×10-6ε，而 T1 管节截面二最大纵向压应变增量
为-15×10-6ε。 

 

图 6 T3管节外层混凝土纵向应变时程曲线 

Fig. 6 Response of axial strain of exterior concrete coating in T3 

总之，JPCCP管节具有足够的抗压刚度来抵抗纵
向顶力，但是，JPCCP管节的纵向抗拉刚度不足，加
上预拉应变的影响，内层与中间层混凝土易产生较大

的纵向拉应变。因此，在 JPCCP管节结构设计时，根
据设计要求来合理分配管节的纵向刚度。 
表 5 790 t顶力时 T1管节顶进前后截面二纵向应变增量 

Table 5 Average increments of axial strain under jacking force of  

790 t 

角度 
项目 

0° 90° 180° 270° 

内层混凝土 -10×10-6 ε  — -13×10-6 ε  -10×10-6 ε  

中间层混凝土 -14×10-6 ε  — -12×10-6 ε  -11×10-6 ε  

外层混凝土 -14×10-6 ε  — -15×10-6 ε  -10×10-6 ε  

表 6 790 t顶力时 T3管节顶进前后截面二纵向应变增量 

Table 6 ..Average increments of axial strain under jacking force of  

790 t 

角度 
项目 

0° 90° 180° 270° 

内层混凝土 -38×10-6 ε  -65×10-6 ε  -58×10-6 ε  -40×10-6 ε  

中间层 

混凝土 
-40×10-6 ε  -78×10-6 ε  -65×10-6 ε  -38×10-6 ε  

外层混凝土 -80×10-6 ε  — -66×10-6 ε  -35×10-6 ε  

2.2  管节环向应变测试结果分析 

在顶进过程中，T1、T3管节环向应变变化的规律
具有相似性。限于篇幅，这里仅给出 T3 管节外层混
凝土的环向应变时程曲线（如图 7所示，部分传感器
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表 7 整个施工期间 T1、T3测试管节混凝土各部位环向应变最大值 

Table 7 Maximum values of hoop strain during construction in T1 and T3 
T1 T3 

项目 最大拉应变 
/10-6 位置 最大压应变 

/10-6 位置 最大拉应变 
/10-6 位置 最大压应变 

/10-6 位置 

内层混凝土 50 180°截面 1 -72 90°截面 3 76 0°截面 1 49 90°截面 3 
中间层混凝土 41 270°截面 1 -47 90°截面 2 40 0°截面 1 44 0°截面 1 
外层混凝土 58 90°截面 3 -56 0°截面 2 75 0°截面 3 56 0°截面 3 

在管节制作过程中被损坏，这里不再给出）。可以看到，

当管节开始顶进时，由于泊松比效应，管节环向拉应

变增大；主千斤顶卸载后，环向拉应变减小。同时可

以看出，各测点应变变化的幅度并不完全相同，这是

由于各测点处的纵向应变变化不同而致；此外，由于

注浆压力、土压力的共同作用下，纵向压应变在卸载

后并未完全减小至 0×10-6 ε，在施工完成后，外层混
凝土 90°与 270°环向处于受拉状态，180°与 0°处
于受压状态。  
表 7 给出了整个施工期间 T1、T3 测试管节混凝

土各部位环向应变最大值。由表可知，由于预应力效

应，中间层混凝土（-342×10-6 ε）与内层混凝土（-357
×10-6 ε）环向处于受压状态。外层混凝土由于无预压
应变，最大拉应变为 75×10-6 ε，小于混凝土开裂应
变控制值。 
表 8与表 9分别给出了 T1、T3管节截面二各部

位在主千斤顶顶力为 790 t 时环向应变增量值。由表
可知，相比较于 T1管节，T3管节由于受到较大的顶
力，进而环向应变增量较大，同时，由于弯矩的影响

环向应变在截面变化并不相同。 
因此，由于预应力效应，JPCCP管节中间层混凝

土与内层混凝土能够承受较大的环向拉应变。尽管外

层混凝土最大环向拉应变（75×10-6 ε）小于混凝土开
裂应变控制值，但是，其在设计内水压作用下是否超

过拉应变控制值待后续试验验证。 
表 8 790 t顶力时 T1管节顶进前后截面二环向应变增量 

Table 8 Average strains of hoop of T1 pipe under jacking force of  

.790 t 
角度/(°) 

项目 
0 90 180 270 

内层混凝土 3×10-6 ε  3×10-6 ε  — 3×10-6 ε  
中间层混凝土 2×10-6 ε  2×10-6 ε  3×10-6 ε  2×10-6 ε  
外层混凝土 2×10-6 ε  — — 1×10-6 ε  
表 9 790 t顶力时 T3管节顶进前后截面二环向应变增量 

Table 9 Average hoop strains of T3 pipe under jacking force 

.790 t 

角度/(°) 
项目 

0 90 180 270 

内层混凝土 4×10-6 ε  28×10-6 ε  18×10-6 ε  7×10-6 ε  

中间层混凝土 12×10-6 ε  23×10-6 ε  12×10-6 ε  5×10-6 ε  

外层混凝土 5×10-6 ε  20×10-6 ε  16×10-6 ε  — 

 

图 7 T3管节外层混凝土环向应变变化时程曲线 

Fig. 7 Response of hoop strain of exterior concrete coating in T3 

2.3  管-土平均摩阻力 

管–土之间的摩擦力是指顶管外壁与土之间的发
生相对运动或具有相对运动的趋势时，在两者的接触

面上产生阻止相对运动或相对运动趋势的阻力。平均

摩阻力则指单位接触面上的摩擦力（N/m2
），是确定

施工所需顶力的关键参数。目前工程中普遍采用《给

水排水顶管技术规程》
[21]
给出的顶力估算公式： 

c 1 k FπF D Lf N= +   。            (1) 
式中  cF 是施工所需总顶力； 1D 为管道外径；L为一
次顶进距离； kf 为管的平均摩阻力； FN 是顶管迎面
阻力。 
由公式（1）可知，对于某两节顶管来说，它们主

要受到开挖面迎面阻力、管土摩阻力和千斤顶顶力。

对于某一次顶进过程来说，两管之间的纵向受力差主

要由两管之间的摩阻力来平衡（如图 8所示）。与文献
[12]不同的是，为消除管端截面应力集中和弯矩的影
响，本文选取两节管的中间截面（截面二）按下式来

测试平均摩阻力： 

eF E Aε′ = ∆   ，            (2) 

2 1ε ε ε∆ = −   ，            (3) 
式中， eE 为 JPCCP纵向等效弹性模量，根据管节在 

直接承受顶力截面二的平均应变计算
c

e
FE

Aε
=

×
，A

为管节的截面面积， 1ε ， 2ε 分别是管节 1， 2 
截面二的平均纵向应变，ε 是管节截面二的平均纵向
应变。 
 由此可计算出平均摩阻力： 
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k
1 0π

Ff
D L

′
=   ，              (4) 

式中， 0L 为 T1与 T3（ 0L′）或 T1与 T2（ 0L′′）管节
中间截面之间的距离，当 T3管节未出洞时采用 T1与
T2管节之间的受力差计算，当 T3管节出洞后采用 T1
与 T3之间受力差来计算。 

 

图 8 管节受力分析简图 

Fig. 8 Axial forces of pipe  

图 9 给出了主千斤顶顶力随顶进距离的变化曲
线。根据顶力变化特征，将顶力变化曲线划分为 4个
特征阶段；特征阶段一为顶力随顶进距离逐渐增加的

过程，即图 9中曲线段（1），每天顶进 2节管，施工
间歇约 6 h。随后顶力变化进入特征阶段二（顶力基本
稳定阶段），该阶段包含顶力变化曲线图 9 中曲线段
（2）～（7）。在该阶段，每天顶进 3节管时，施工间
歇约 3.5 h（曲线段（2）、（4）、（6））；当每天顶进 4
节管时，施工间歇约 2.5 h，顶力略有减小（曲线段（3）、
（5）、（7））；总顶力在 400 t 左右浮动。特征阶段三
是指曲线上升段（8），由于施工顶进间歇约为 14 h，
总顶力急剧上升至 900 t。特征阶段四是指曲线段（9）
和（10），曲线段（9）期间主要控制施工间歇，确保
施工间歇不大于 4 h，每次顶进 1 m，每天顶 2节，顶
力迅速降低至 720 t。在曲线段（10）期间，每天顶进
3节管，施工间歇约为 3 h，顶力降低至 540 t。 

 

图 9 顶力随顶进距离的变化曲线 

Fig. 9 Variation of jacking force with distance 

依据顶力变化的 10个曲线段，选取 10个特征点，
按照式（4）计算平均摩阻力，如图 10所示（等效弹
性模量 eE =3.48×104 MPa）。由图 10可知，在顶进初

期平均摩阻力随顶进距离增大而增大，最大值为 5.75 
kPa（特征点（1））；随后摩阻力随顶进距离增加而减
小，最小值为 1.27 kPa（特征点（7））；在特征点（8），
由于施工间歇较大，致使平均摩阻力突然增大至 3.02 
kPa，约为增加了 1.5倍；随着施工间歇的减小，即便
顶进速度较慢，平均摩阻力也随之减小（特征点（9））；
当施工间歇为 3 h时，平均摩阻力降低至 1.72 kPa，
表明施工间歇对摩阻力影响是十分显著的，施工中应

严格控制施工间歇。一旦施工间歇时间过长，管周土

会塌落在管壁上，抱死管体；同时水分会从泥浆液中

离析出来，失去减阻作用，致使摩阻力增大；重新顶

进时顶力会突然变大
[16]
。 

 

图 10 平均摩阻力随顶进距离变化曲线 

Fig. 10 Variation of average friction force with distance 

2.4  管-土接触应力 

在管道运输过程中，T1管节中 0°和 135°土压
力测点损坏，T3管节各测点完好，为清晰地体现接触
应力规律，这里给出了部分土压力时程数据，如图 11
所示。由图 11可知，在顶管出洞后，接触应力快速增
大；在顶进过程中，管土接触应力会突然增大，在施

工停止时，接触应力会迅速降低。而在文献[15]中，
接触压力在顶进中始终保持在一个稳定水平；尽管在

本文试验中接触压力在顶进过程中也会由于管体偏转

致使接触压力有较大变化，但是待顶进结束后维持在

一个稳定水平。造成这种现象主要是由于传感器布置

在管近插口端（文献[15]布置在中段），对管节偏转运
动较为敏感，较小的管节偏转会导致较大的局部应力

集中。管节上下浮动会导致管顶（0°）与管底（180
°）接触应力变化较大，横向偏移会导致管腰（90°，
270°）处接触压力变化较大，瞬时最大值可达到 500 
kPa；在顶进过程中，接触应力会随着管节偏转而有较
大波动，在某时刻接触应力很大，而在下一时刻可能

降为很小的值，甚至为 0。 
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图 11 管土接触应力时程曲线  

Fig. 11 Time-history curves of pipe-soil pressure 

图 12给出了施工结束 5 d后（随后要进行全段密
封性水压试验，需要终止测试）某一时段的 T1、T3
管土平均接触应力值，并依规程计算了覆土深度为 8 
m时土的压力。由图可知，管底与管顶接触应力较大，
T1管节（管顶覆土深度约 7 m）管底接触应力为 130 
kPa；T3管节（管顶覆土深度约 8 m）管底和管顶接
触应力分别为 169，120 kPa。管土接触应力分布并不
对称也不均匀，且管顶与管底接触应力远大于侧向，

管底两侧的接触应力最小。该分布模式与文献[15]和
[24]结果不同（文献[15]和[24]中认为接触应力分布均
匀），与规程文献[21]分布模式有相似（如图 12所示，
侧向接触应力小，管顶、管底接触应力大），但试验测

得数值较规程小很多。其主要原因可能是施工结束 5 d
后，土体还未稳定。 
表 10 给出了对应的管节环向应变分布。由表可

知，T1管节外层混凝土管顶与管底受压，管腰受拉；
内层混凝土反之，表明管节侧向接触应力较小。T3管
节管底外层混凝土与内层混凝土的环向应变较大，分

别为-35×10-6和 41×10-6。同时，两管环向应变分布

并不对称或均匀，与实测管土接触应力相对应。 

 

图 12 接触应力分布图 

Fig. 12 Distribution of pipe-soil pressure 

表 9 施工结束后环向应变分布（未考虑预应力效应） 

Table 9 Distribution of circular strain after construction 

编

号 
位置 0° 90° 180° 270° 

内层混

凝土 
3×10-6 ε  -6×10-6 ε  — -18×10-6 ε  

T1 
外层混

凝土 
-2×10-6 ε  10×10-6 ε  -5×10-6 ε  21×10-6 ε  

内层混

凝土 
6×10-6 ε  -3×10-6 ε  41×10-6 ε  4×10-6 ε  

T3 
外层混

凝土 
-14×10-6 ε  -2×10-6 ε  -35×10-6 ε  — 

3  结    论 
（1）在管节开始顶进时，管节应变增量值较大，

随着顶进距离增加，增量值逐渐减小至不变。在顶力

作用下，管节轴向受压，环向受拉，但环向应变增量

较小。 
（2）从整个施工过程来看，JPCCP 管节内层与

中间混凝土具有较大纵向抗压刚度，但纵向抗拉刚度

较低，特别是在预应力效应下，管节内层混凝土与中

间层混凝土纵向拉应变较大。由于预压应变的存在，

JPCCP管节内层混凝土与中间层混凝土在环向能够承
受较大的拉应力。因此，在 JPCCP结构设计中应适当
提高内层混凝土与中间层混凝土的纵向抗拉刚度。 
（3）在整个施工过程中，JPCCP 管节外层混凝

土最大环向拉应变虽未超过拉应变控制值，但在设计

内水压作用下，环向刚度是否合理有待后续试验验证。 
（4）分析表明，JPCCP 管土平均摩阻力随顶进

距离先增大后减小；同时，受施工间歇影响较大，每

天顶进管节越多，施工间歇越小，摩阻力越小，所需

的总顶力也越小。因此，在施工过程中应优化施工工
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艺，降低管节拼接时间，缩短施工间歇；从而降低管

土之间的平均摩阻力，确保管节在施工顶进过程中的

安全性。 
（5）实测结果表明管–土接触应力管顶与管底较

大，沿管周分布并不对称或均匀，但与实测管节环向

应变分布相对应。 
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考虑水–岩作用特点的典型岸坡长期稳定性分析 
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摘  要：大型水库库岸边坡长期经受库水位升降变化的影响，其作用效应主要表现为两个方面，一方面是水压力升降
变化的影响，另一方面是岸坡消落带岩土体的水–岩作用劣化效应。基于此，在前期研究基础上，考虑消落带水–岩作
用的影响深度及时间效应，建立了岩体强度劣化模型，并结合典型库岸边坡进行了计算分析。研究表明：库水位变化

对库岸边坡稳定性影响明显，尤其在一定时期以后，在高水位运行期间安全系数将会出现骤减后迅速恢复的现象，说

明坡体下滑力与阻滑力的平衡被打破后又得到调整至新的平衡，随着水–岩作用次数的增加，这种骤减在年循环周期内，
逐渐向前推移，且频率与减幅均有所增大，进一步说明当水–岩作用程度越大时，岩体平衡越容易被打破且库岸边坡稳
定性越差，而新的平衡对应的安全性逐年降低。这一现象符合重力背斜型滑坡在库水作用期间的破坏堆积过程，研究

成果对库区岸坡的稳定性计算具有一定指导意义。 
关键词：消落带；水–岩作用；强度劣化模型；安全系数   

中图分类号：TU 470       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2017)10–1851–08 
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Long-term stability of bank slope considering characteristics of                              
water-rock interaction 

ZHANG Jing-yu1, WAN Liang-peng2, PAN Hong-yue2, LI Jian-lin3, LUO Zuo-sen3, DENG Hua-feng3 
(1. College of Hydraulic & Environmental Engineering, China Three Gorges University, Yichang 443002, China; 2. Wudongde 

Engineering Construction Department of China Three Gorges Construction Management Co., Ltd., Chengdu 610000, China; 3. Key 

Laboratory of Geological Hazards in Three Gorges Reservoir Area, China Three Gorges University, Ministry of Education, Yichang 

443002, China) 

Abstract: In large reservoirs, the bank slopes experience the effect of water level variation for a long time. This effect mainly 

contains two aspects: 1) the influence of hydraulic pressure going up and down; 2) the water-rock degradation effect of rock 

mass in hydro-fluctuation belt. Based on the above and the previous studies and considering the depth and time of water-rock 

effect, the strength degradation model for rock mass is established and used to analyze a typical bank slope. The study shows 

that water level variation has distinct influence on the stability of bank slope. Especially after a period of time, the safety factor 

decreases dramatically and regains quickly during high water level operating period. It is indicated that the balance of sliding 

force and anti-sliding force in the bank slope is broken and then comes to a new balance. With the increasing times of 

water-rock effect, the dramatic decrease of safety factor appears forward during a cycle time of a year, and the frequency and 

decrease amplitude both increase. Furthermore, the greater the degree of water-rock interaction is, the more easily the balance 

of rock mass is broken and the worse the stability of bank slope is. The safety factor of bank slope in the new balance decreases 

year by year. This phenomenon conforms to the damage accumulation process of gravity anticline type landslide during the 

period of reservoir water fluctuation. This study is of a certain guiding significance to the stability calculation of bank slopes in 

reservoirs. 

Key words: hydro-fluctuation belt; water-rock interaction; strength degradation model; safety factor 

0  引    言 
三峡工程蓄水后，库水位每年都按防洪、发电等

调度要求在 145 m 和 175 m 之间或缓慢或快速的升
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降，形成一个高达 30 m 的库水消落带。在库水大幅
度涨落的条件下，消落带部分岩土体周期性处于干燥

和饱和交替的动态，地下水时而受库水补给，时而排

出，使岸坡部分岩土体处于“饱水–风干”的交替动态，
这种“饱水–风干”交替作用对岩土体来说是一种“疲
劳作用”，将造成岩体性质劣化，每一次的效应可能并

不一定很显著，但多次重复作用后，损伤效应可能会

累积性发展，直到灾变发生。 
目前，关于库岸边坡消落带水–岩作用的试验模拟

研究已有丰富成果。张梁
[1]
基于不同干湿循环作用下，

砂岩力学试验模拟，分析了干湿循环，砂岩物理力学

效应；王永新
[2]
、薛晶晶等

[3]
通过试验模拟，得出：“饱

水–风干”循环过程，对岩体抗剪强度参数有显著影响；
Estabragh 等[4]

、Ekrem 等[5]
认为干湿循环的过程伴随

着累积性的发展
[4-5]
；李克钢等

[6]
通过单轴压缩试验结

果发现砂岩的破坏特征在干湿循环试验次数的影响下

呈现一种从脆性到延性转化的破坏规律；Lin等[7]
对砂

岩在干湿循环作用下的力学性质变化规律进行了研

究；张鹏等
[8]
通过砂岩的单轴压缩试验指出：干湿循

环作用对岩石内部结构，因反复经历膨胀和收缩作用，

产生了损伤，导致岩石孔隙率增大，造成砂岩强度降

低；王莎莎等
[9]
研究发现随着干湿循环次数增加，砂

岩的质量损失率呈递增规律，体现了砂岩内的矿物组

成成分和岩石结构性质在不断发生变化；汪然等
[10]

通过实验发现经过不同次数的“干湿”交替作用后，

砂岩的弹性模量和破坏脆性均有不同程度的降低；现

有研究显示“干燥–饱水”循环作用对砂岩的纵波波速、
抗剪强度参数的劣化作用在循环初期的表现比较强烈，

随着“干燥–饱水”循环作用的继续进行，其作用有所
减弱，且对黏聚力的劣化幅度大于对内摩擦角

[11-15]
。 

上述成果主要着重于水–岩作用的效应和机理分
析，结合库岸边坡消落带岩体强度劣化效应对岸坡的

安全稳定性的研究还比较少。基于此，本文拟结合前

期考虑水压力升降变化和“饱和–风干”循环水–岩作
用的试验结果，从库岸边坡水–岩作用效应分析着手，
重点考虑库岸边坡水–岩作用的影响深度和范围，分析
建立水–岩作用下岩体强度的分布模型，并结合典型库
岸边坡进行长期稳定性计算。 

1  水-岩作用下库岸边坡岩体强度劣化

规律及模型 
1.1  水-岩作用效应分析 

三峡工程蓄水以来，其库水位在 145 m到 175 m
之间涨落，涨幅为 30 m，故消落带区域的岩体受最大
水压为 0.3 MPa。其水压分布方式如图 1所示。 

 

图 1 消落带区域水压分布 

Fig. 1 Distribution of water pressure in hydro-fluctuation belt 

文献[16]中，针对砂岩在水–岩作用下的强度劣化
开展了试验研究，从地质学的岩石风化规律而言，在

“饱和–风干”循环若干次之后（ N足够大时），砂岩
理论上变成黏聚力为零的砂，内摩擦角应该变成一个

不为零的较小的角，基于这个特点并结合试验数据可

以用以下函数关系式较好的拟合： 

0( ) [1 ln(1 )]cy N y a bN= + +   。      (1) 
该函数称之为劣化函数，其中 y为某一参数值，

0y 为某一参数初始值，N为干湿循环次数，a，b和 c
为劣化函数系数。 
由于三峡库区消落带的典型库岸边坡长期受到库

水位升降的影响，因此定义消落带的岩层为库水干湿

循环影响区（如图 2所示），该区域表面受到干湿循环
的影响最大，随着深度的增加，影响效应逐渐减弱。

在具体计算中，依据具体地质资料来确定干湿循环影

响区域岩体的深度。 
对于 145 m水位以下的岩土体，长期处于库水浸

泡作用下，且受到库水水压变化的影响，将该区域定

义为水压加卸载影响区，如图 2所示。 

 

图 2 库岸边坡分区 

Fig. 2 Partition in bank slope 

1.2  考虑水-岩作用影响深度效应的岩体强度劣化模

型 

在天然状态下，外部岩体对内部岩体具有一定的

保护作用，即内部岩体劣化速率低于外部岩体。由于

水–岩作用随着岩体深度而递减，起始面劣化最大，终
止面劣化微弱（近似取零）；假设水–岩作用区域的岩
体劣化效应随岩体深度呈线性递减变化，那么库水干

湿循环区域，任一点的岩石强度，可表示为 



第 10期                     张景昱，等. 考虑水–岩作用特点的典型岸坡长期稳定性分析 

 

1853 

0
1( , ) 1 1 ln(1 )ciy i N y a bN

n
 −  = + − +    

 

或 0
1( , ) 1 1 iy i N y y

n
 −  = + − ∆    

  。      (2) 

如图 3所示，将岩体水平向一定深度的距离分为
n 等分；n（n≥1）为其中任一等分，i 越大代表水平
向深度越深，劣化效应越弱。 

图 3 岩体强度随深度变化 

Fig. 3 Change of rock mass strength with depth 

1.3  考虑水-岩作用影响深度效应的参数网格划分概

化模型 

在消落带水–岩作用区域岩体的强度随着库水水
位和岩体深度的变化是不同的，故在计算中使用同一

参数值进行赋值，并不能体现工程的实际情况，这样

以点参数代替整个区域参数的做法存在缺陷。本文尝

试减小这种做法带来的误差，设计将整个区域的岩体

分成若干个小区域，考虑不同高度、深度的点参数代

替小区域参数的作法。当这种小区域最小时，那么其

力学参数将更符合实际赋存状态。 
如图 4所示，将整个区域划分为 m层和 n列，形

成 m×n 个单元网格，然后以每个网格的中心点参数
来代替该网格区域的参数。 

图 4 网格划分 

Fig. 4 Mesh generation 

以库区岸坡干湿循环影响区域的岩体为例，则考

虑网格划分模型的参数赋值方法：将干湿循环影响区

分为 3层，每层由外向内分为 i等分，如图 5所示。
当库水水位为 175 m时，干湿循环影响区最大水压为
0.3 MPa，分别采用 0.05，0.15和 0.25 MPa库水压强
来模拟第 1，2和 3层的岩石干湿循环作用导致的岩石
劣化的参数。 

图 5 消落带影响区域网格划分 

Fig. 5 Mesh in influenced area of hydro-fluctuation belt 

将式（2）中的劣化系数 a，b和 c 与库水水压 p
建立函数关系，那么可以得到干湿循环影响区域的岩

体参数与岩体深度、 库水水压和水–岩作用循环次数
的函数关系： 

( )
0

1( , , ) 1 1 ( ) ln(1 ( ) )c piy i p N y a p b p N
n

 −  = + − +    
 ， 

(3) 
式中，p为库水水压与劣化函数系数 a，b和 c存在一
定关系。 
用同样的方法也可以表示水压加卸载区域的岩

体强度参数。 

2  水-岩作用下典型库岸边坡长期稳定

性分析 
2.1  地质概况 

该岸坡位于长江南岸，谢家包背斜北翼与长江形

成楔形区域开口处，岸坡地质剖面图如图 6所示，紫
红色粉砂质泥岩与厚层黄色中砂岩互层，成软弱相间

结构，岩层倾角 26°～28°。滑坡的中上部为顺层基
岩滑动，位于坡表以下约 70 m，在下部存在两种潜在
滑动模式，一种是滑面顺层间软弱面发育，与基岩产

状基本一致，如图 6中所示的“滑带 1”；另一种是沿
着重力背斜弯曲破坏的界面剪切破坏，如图 6中所示
的“滑带 2”，剪出口高程为 130 m。 
库区水位达到 175 m时，滑坡体前缘岩土体在浸

泡作用下，一方面岸坡的受力条件将发生变化，库水

的悬浮效应将减小滑坡体的抗滑能力；另一方面水–
岩作用会导致岩土体力学参数劣化；再者，滑坡体前

缘受江水的冲刷、侵蚀，滑坡前缘后退，临空面增大，

这些变化可能会导致滑坡失稳，对长江航运安全、库

容等将产生较大影响。 
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图 6 典型库岸边坡地质剖面图 

Fig. 6 Geological profile of a landslide 

因此，对该滑坡的长期稳定性进行分析评价是十

分必要的，而且在前期研究中，对该滑坡消落带区域

砂岩进行了考虑水压力升降变化和“饱和–风干”循环
作用的试验研究[16]，相关的试验结果为其长期稳定性

计算分析提供了较好的基础。 
2.2  计算模型及初始力学参数 

由于该岸坡滑体较厚，水–岩作用对基岩的影响较
小，分析过程中主要考虑了 175 m以下滑体部分在水
–岩作用下的劣化效应，结合前面提出的岩体强度参数
网格划分概化模型，将 175 m 水位以下的水–岩作用
影响区域进行了网格划分，并根据库岸边坡地质剖面

图，建立地质模型，如图 7所示。图中由外到内包含 
了覆盖层，砂岩层，泥岩层和基岩层。 

 

图 7 地质模型及库岸边坡岩体分区 

Fig. 7 Geological model and partition in bank slope 

岩土体初始参数取值如表 1所示[17]。 
表 1 初始力学参数表 

Table 1 Initial parameters 
天然参数 饱和参数 

岩性 c 
/MPa 

φ 
/(°) 

γ  
/(kN·m-3) 

c 
/MPa 

φ 
/(°) 

γ  
/(kN·m-3) 

覆盖层  0.032 29.0 19.80  0.027 19.0 21.0 
砂岩 27.000 33.0 25.00 23.000 28.9 25.3 
泥岩层  0.028 23.0 18.88  0.024 18.5 20.0 
基岩 36.000 36.8 26.00 30.600 32.4 26.2 

2.3  水-岩作用区域的岩体劣化模型构建 

文献[16]对该滑坡消落带区域砂岩展开的一系列
水–岩作用试验，本文在此基础上，分析建立岸坡消落
带砂岩在干湿循环作用下的劣化模型。 

根据三轴抗压强度的试验结果，应用莫尔–库仑强
度准则公式，可以计算出不同静水压力情况下，不同

循环次数试样的 c，φ值，如表 2所示。 
表 2 不同静水压力水-岩循环次数下试样 c，φ值变化统计表 

Table 2 Statistical table of cohesion and internal friction angle of  

..samples under different hydrostatic pressures and  

.water-rock cycle numbers 

循环

次数 
c 

/MPa 
降低百

分比/%

单次降低

百分比
/% 

φ 
/(°) 

降低百

分比/%

单次降

低百分

比/% 

静水 
压力
/MPa 

初始 16.02 0.00 0.00 45.61 0.00 0.00 
1 15.62 2.50 2.50 45.02 1.29 1.29 
2 15.27 4.68 2.22 42.91 5.92 4.63 
3 14.35 10.42 5.75 41.23 9.60 3.68 
4 13.69 14.54 4.12 39.85 12.63 3.03 
5 13.15 17.92 3.37 39.17 14.12 1.49 

0 

6 12.71 20.66 2.75 38.30 16.03 1.91 
1 15.87 0.94 0.94 44.44 2.55 2.55 
2 14.78 7.74 6.77 42.85 6.03 3.48 
3 14.08 12.11 4.39 40.59 11.00 4.97 
4 13.34 16.73 4.60 39.40 13.62 2.62 
5 12.71 20.66 3.93 38.33 15.96 2.35 

0 .4 

6 12.23 23.66 3.00 37.62 17.52 1.56 
1 15.49 3.31 3.31 44.19 3.12 3.12 
2 14.33 10.55 7.24 42.27 7.32 4.21 
3 13.63 14.92 4.40 40.42 11.37 4.05 
4 13.03 18.66 3.72 38.48 15.64 4.27 
5 12.18 23.97 5.31 37.51 17.76 2.13 

0.8 

6 11.56 27.84 3.87 37.11 18.63 0.88 

注：表中降低百分比为 Di =(ci – c0 )/c0×100%，或者 Di=(φi –φ0)/ 

φ0 ×100%，单次降低百分比为 Di =Di –Di-1。 
根据表 2，分别以 c，φ为纵坐标，“饱和–风干”

水–岩循环次数 N为横坐标作曲线图，如图 8所示。 

图 8 水-岩作用下黏聚力 c和内摩擦角 φ的劣化曲线 

Fig. 8 Deterioration of cohesion c and the cohesion φ under effect  

of water-rock interaction 
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根据表 2及图 8试验数据的分布特点，对 c-N和
φ-N进行拟合，得到在不同静水压力下黏聚力与内摩
擦角的劣化函数如下： 
（1）静水常压 

2.1045
0

4.1765
0

[1 0.093ln(1 0.1953 )] 

[1 0.0221ln(1 0.7706 )] 

c c N
Nϕ ϕ

= − + 


= − + 

，

。
   (4) 

（2）静水加压（水压考虑 0.4 MPa） 
1.6082

0

2.3776
0

[1 0.1478ln(1 0.222 )] 

[1 0.0464ln(1 0.6303 )] 

c c N
Nϕ ϕ

= − + 


= − + 

，

。
    (5) 

（3）静水加压（水压考虑 0.8 MPa） 
1.4639

0

2.2548
0

[1 0.1908ln(1 0.2343 )] 

[1 0.0499ln(1 0.7835 )] 

c c N
Nϕ ϕ

= − + 


= − + 

，

。
    (6) 

将黏聚力 c与内摩擦角 φ的试验值与拟合值进行
数据处理，分别得到均值、标准差与变异系数，如下

表 3所示。 
表 3 试验值和拟合值的均值、标准差及变异系数 

Table 3 Mean values, standard deviations and variable coefficients  

.of experimental and fitted values 
c φ 

数据 
静水 
水压
/MPa 

均值
/MPa 标准差 变异系

数/% 
均值 
/(°) 标准差 变异系

数/% 
0 14.401 1.278 8.872 41.727 2.869 6.875 

0.4 14.147 1.487 10.513 41.263 3.090 7.490 试验

值 
0.8 13.749 1.649 11.992 40.884 3.243 7.933 
0 14.409 1.285 8.918 41.746 2.856 6.841 

0.4 14.110 1.419 10.057 41.283 3.079 7.460 拟合

值 
0.8 13.752 1.634 11.882 40.849 3.280 8.031 

由表 3可得：试验值和拟合值的黏聚力与内摩擦
角的变异系数均随着静水水压的增大而增大，说明水

压越大，其劣化规律性越差；同等条件下黏聚力变异

系数均大于内摩擦角，说明黏聚力劣化规律性，差于

内摩擦角，这正体现出岩石内部结构发生变化，抗剪

强度调整的过程中，黏聚力发生的劣化更为显著。整

体上，变异系数均小于 15%，其拟合精度可靠。 
通过黏聚力和内摩擦角劣化的拟合公式（4）、（5）

和（6），可确定 a，b和 c值与库水水压 p之间的函数
关系，如图 9所示。 
通过图 9中拟合公式，可得出不同静水压力下，

对应的系数 a，b和 c的值。 
其中：黏聚力劣化函数系数与水压的关系函数分

别为 
2

2

2

( ) 0.0369 0.1518 0.093 
( ) 0.045 0.0848 0.1953 
( ) 1.1 1.6807 2.1045 

a p p p
b p p p
c p p p

= − −


= − + + 
= − + 

，

，

。

   (7) 

内摩擦角劣化函数系数与水压的关系函数分别为 

2

2

2

( ) 0.065 0.0868 0.0221 
( ) 0.9172 0.7176 0.7706 
( ) 5.2378 6.5924 4.1765 

a p p p
b p p p
c p p p

= − −


= − + 
= − + 

，

，

。

    (8) 

式中，p为库水水压。 

图 9 不同力学参数劣化函数系数与静水压力关系 

Fig. 9 Relationship between degradation coefficient and  

hydrostatic pressure 

将式（7）和（8）代入（3），得到消落带岩体抗
剪强度参数随时间、深度、库水水压的劣化模型为 

( )2

2
0

1.1 1.6807 2.10452

2
0

5.23782

1( , , ) [1 1 (0.0369 0.1518 0.093)

   ln(1 ( 0.045 0.0848 0.1953) )]
1( , , ) [1 1 (0.065 0.0868 0.0221)

   ln(1 (0.9172 0.7176 0.7706)

p p

p

ic i p N c p p
n

p p N
ii p N p p

n

p p N

ϕ ϕ

− +

− = + − − − ⋅ 
 

+ − + +

− = + − − − ⋅ 
 

+ − +

，

( )2 6.5924 4.1765 )]p− +










。

 (9) 
2.4  考虑水-岩作用影响深度效应的参数赋值 

由于三峡库区库水调度特点为每年 11月到 12月
开始蓄水由 145 m至 175 m，保持库水位 175 m至次
年 4月份开始泄洪，其中 5～9月为低水位期，那么年
周期库水升降引起的岩石干湿循环作用次数为 1次，
那么 T=N。其中，T为时间，单位为年；N为水–岩作
用下干湿循环次数。 
在本文计算中，每年时间起点对应现实中 11 月

份，依次往后推一年，为一周期；考虑岸坡长期稳定

性计算，那么设置时间 T分别为 1，10，20，30，40，
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50，60，70，80，90，100。 
根据前文式（9）和图 5，干湿循环影响区域岩体

综合力学参数的劣化模型为 
第 1层：取库水水压 p=0.05 MPa  

2.0232
0

3.856
0

1( ) 1 0.1004 1 ln(1 0.1994 )  

1( ) 1 0.0262 1 ln(1 0.737 )  

ic T c T
n

iT T
n

ϕ ϕ

 −  = − − +      


 −   = − − +      

，

。

 

(10) 
第 2层： 取库水水压 p=0.15 MPa 

1.8771
0

3.3055
0

1( ) 1 0.1149 1 ln(1 0.207 )  

1( ) 1 0.0336 1 ln(1 0.6836 )  

ic T c T
n

iT T
n

ϕ ϕ

 −  = − − +      


 −   = − − +      

，

。

 

(11) 
第 3层：取库水水压 p=0.25 MPa  

1.9211
0

2.856
0

1( ) 1 0.1286 1 ln(1 0.2137 )  

1( ) 1 0.0398 1 ln(1 0.6485 )  

ic T c T
n

iT T
n

ϕ ϕ

 −  = − − +      


 −   = − − +      

，

。

 

(12) 
在文献[16]中，通过试验对比分析表明，长期浸

泡导致岩体劣化的速率小于干湿循环作用下的岩体劣

化速率。 
参考长期浸泡水–岩作用的试验分析，本文设置水

压加卸载影响区（b 区）岩体力学参数为：第 1 层每
等份的力学参数劣化速率为对应干湿循环影响区（a
区）第一层的 1半；第 2层每等份的力学参数劣化速
率为对应干湿循环影响区（a区）第 2层的一半；第 3
层每等份的力学参数劣化速率为对应干湿循环影响区

（a 区）第 3 层的一半，即 1 1( ) ( ) / 2i iy b y a∆ = ∆ ，

2 2( ) ( ) / 2i iy b y a∆ = ∆ ， 3 3( ) ( ) / 2i iy b y a∆ = ∆ ,…,(i≥1)。 
2.5  不考虑水-岩作用影响深度效应的参数赋值 

为了对比分析，按照常规分析思路，对干湿循环

影响区和水压加卸载区域的岩体不考虑水–岩作用影
响深度效应，其中，干湿循环影响区的岩体参数统一

取水–岩作用区域岩体强度等效劣化速率的一半来考
虑，水压加卸载影响区的岩体参数则统一取水–岩作用
区域岩体强度等效劣化速率的四分之一来考虑，那么

参数赋值如下公式： 
干湿循环影响区：  

( )
0

11 ( ) ln(1 ( ) )
2

c py y a p b p N = + +  
  。 (13) 

水压加卸载的影响区： 

( )
0

11 ( ) ln(1 ( ) )
4

c py y a p b p N = + +  
  。  (14) 

2.6  计算结果分析 

本文采用M–P极限平衡法，通过 Geo-slope计算
分析该岸坡的稳定性。M–P极限平衡法是一种考虑土
条之间相互作用力，对滑动面的形状、静力平衡、多

余未知数的选定等都不做要求的分析方法。通过假定

安全系数，迭代求得相应滑动面的安全系数。 
考虑库水位升降作用，计算得到模型中滑坡滑带

1的安全系数曲线，如图 10所示。 

 

图 10 滑带 1安全系数随库水位变化图 

Fig. 10 Change of safety factor of sip No. 1 with reservoir water  

level 

考虑岩体强度深度效应与否，无论在哪一个周期年

中，滑带 1的安全系数变化趋势均为一致。 
其中，在库水位上升过程中，滑坡滑带 1的安全系

数整体上随库水位变化呈反比例关系；在高水位时，

安全系数出现减小的趋势，体现出了高水位时，库水

内渗，浮重度增加导致抗滑段抗滑能力下降的过程；

在低水位时，滑带 1的安全系数有增长的趋势，体现
了库水外渗浮重度逐渐消退的过程。说明水-岩作用效
应对该滑坡深层的滑动影响较小。 
而当考虑岩体强度深度效应和不考虑岩体强度深

度效应时，计算得到滑带 2 的安全系数曲线如图 11
和 12所示。 

 

图 11 考虑岩体深度效应时滑带 2在不同周期年中安全系数 

Fig. 11 Safety factors of slip No. 2 considering rock mass depth  

during different cycle years 
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图 12 未考虑岩体深度效应时滑带 2在不同周期年中安全系数 

Fig. 12 Safety factors of slip No. 2 without considering rock mass 

.depth during different cycle years 

由图 11和图 12可以得到以下结论： 
（1）以考虑岩体强度深度效应时滑带 2的安全系

数为例，在 T=10 周期年内，当库区蓄水水位上升至
175 m的过程中，安全系数由 1.41上升至 1.47；在水
位保持 175 m的情况下，安全系数出现小幅波动；在
库水位由 175 m下降至 145 m的过程中，安全系数由
1.45下降至 1.43；在保持 145 m低水位的情况下，安
全系数又出现小幅波动。 
由此可见，在库水位上升的过程中，增加了消落

带岩体受到的浮托力，因此安全系数增大；处于高水

位时，由于水–岩作用对消落带岩体有劣化效应，使岩
体强度降低，形成新的平衡后安全系数回升，当水–
岩作用继续劣化岩体强度，安全系数则又出现降低后

回升；库水位下降时，消落带岩体受到的浮托力减小，

安全系数也随之减小；处于低水位时，由于水–岩作用
继续降低水压加卸载区域岩体的强度，使得安全系数

出现波动。 
（2）前 50年内，考虑岩体深度效应和未考虑岩

体深度效应时，滑带 2的安全系数整体变化不大，说
明水–岩作用的程度还比较小，不足以破坏库岸边坡岩
体的平衡，故岸坡处于稳定阶段。 
（3）50 年后，当影响区域岩体未考虑岩体深度

效应时，滑带 2的安全系数出现骤减后迅速恢复的现
象，说明坡体力的平衡被打破后又得到调整至新的平

衡，随着时间的推进，这种骤减在年循环周期内，逐

渐向前推移，且减幅有所增大，骤减次数逐年增多，

说明当水岩作用程度越大时，岩体平衡越容易被打破，

而新的平衡对应的岸坡安全性逐年降低。 
当影响区域考虑深度效应的岩体劣化模型时，滑带

2 的安全系数未出现骤减的现象，其各年份循环周期
内的安全系数整体大于未考虑深度效应的岩体劣化模

型下的安全系数，说明对作用区域考虑岩体强度深度

效应，计算结果更能体现实际工程情况。 

 

3  结    论 
（1）考虑库水水压作用效应和岩体深度效应，建

立了考虑库水水压和岩体深度的岩体强度参数的分布

模型。 
（2）考虑三峡库区典型岸坡的水–岩作用特点，

对库岸边坡水–岩作用区域进行划分；并对影响区域的
岩体进行网格概化处理，利用强度参数分布模型进行

网格单元赋值。 
（3）以三峡库区某岸坡为工程背景计算岸坡的稳

定性，得到如下结论：①水–岩作用程度越来越大时，
水–岩作用区域的岩体平衡越容易被打破；②在库水位
上升和下降的过程中，该库岸边坡滑带 2的安全系数
整体上随库水位变化呈正相关，体现了库水位上升和

下降引起的消落带岩体浮托力增大和减小的过程；③

而在库水位上升和下降的过程中，该库岸边坡滑带 1
的安全系数整体上随库水位变化呈反比例关系，体现

了库水内渗和外渗引起浮重度增加和减小的过程，最

终导致抗滑段抗滑能力的增加和减小。 
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水下岩溶浆液抗分散性质试验研究及工程应用 
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摘  要：开发了一种水下岩溶注浆材料抗分散性质测试装置，能科学评价注浆浆液的抗分散性质。利用该装置进行了
改性黏土水泥膏浆充填水下岩溶的抗分散性质试验，采用留存率指标对浆液在不同水固比、岩溶水流速下的抗分散性

质进行了定量评价，并对留存体进行物理力学性能测试。试验表明，改性黏土水泥膏浆抗分散性能受浆液水固比、岩

溶充填物及岩溶水流速等因素影响明显，在不大于 0.8 m/s的岩溶水流速下浆液抗分散性能良好，随着浆液水固比或岩
溶水流速的减小，浆液留存率呈增大趋势，而充填物的存在会显著提高浆液的留存率。取留存体进行物理力学性能测

试，留存体密实度受充填物影响较大，浆液水固比次之，岩溶水流速影响较小；动水岩溶环境下注浆时，浆液顺水扩

散距离大于逆水扩散距离，浆液黏度对扩散距离影响明显，岩溶水流速有利于浆液沿顺水流方向扩散而抑制浆液沿逆

水流方向扩散；留存体 28 d抗压强度受抗冲条件影响明显，影响因素中充填物对留存体的抗压强度影响最大，其次为
浆液水固比和岩溶水流速，岩溶水养护环境下 28 d抗压强度明显小于淡水环境养护，但仍可达 3 MPa。经工程应用原
型试验表明，改性黏土水泥膏浆可用于一定岩溶水流速下的岩溶区治理，室内试验提出的水下岩溶治理工程浆液配比

选取原则可行，可为盾构隧道水下岩溶注浆治理提供理论指导。 
关键词：盾构隧道；水下岩溶；改性黏土水泥膏浆；抗分散性质；留存体 
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Experimental study and engineering application of anti-washout                   
properties of underwater karst grout 

ZHANG Cong1, YANG Jun-sheng1, ZHANG Gui-jin2, YE Xin-tian1, ZHANG Zhi-bo3, LEI Jin-shan1 
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Abstract: The test apparatus for underwater karst grouting materials, which be used to evaluate the anti-washout properties of 

grout, is developed. Using this device, a series of anti-washout property tests on modified clay cement paste grout in underwater 

karst fillings are conducted. The retention ratio index of grout is utilized for the quantitative evaluation of the anti-washout 

properties of grout, and the tests on physical and mechanical properties of retained body are also carried out. The result shows 

that the anti-washout properties of modified clay cement paste grout are greatly affected by the water cement ratio of grout, 

karst fillings and velocity of water flow. The anti-washout properties of grout are relatively good when the velocity of karst 

water flow is no more than 0.8 m/s. With the increasing water cement ratio of grout or the decreasing water flow velocity, the 

retention ratio of grout tends to increase and can be significantly improved with the existence of karst filling materials. The 

physical and mechanical performance tests on the retained body indicate that the density is greatly influenced by the filling 

materials. When grouting under hydrodynamic environment, the downstream grout diffusion distance is greater than the 

upstream one. The viscosity of grout has a great effect on the diffusion distance, and the velocity of karst water flow can be in 

favour of the diffusion of grout along the water flow direction and restrain the diffusion along the reverse water flow direction. 

The 28-d compressive strength of retained body is deeply 

influenced by filling materials. The 28-d compressive strength 

under karst water condition is significantly less than that under 

freshwater condition, but it is still up to 3 MPa. The engineering 

application of prototype tests indicates that the modified clay 
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cement paste grout can be used for treatment of karst areas under certain velocities of karst water. The formula for grout in 

underwater karst treatment derived by indoor tests is feasible and may provide theoretical guidance for underwater karst 

grouting of shield tunnels. 

Key words: shield tunnel; underwater karst; modified clay cement paste; anti-dispersion property; retention body  

0  引    言 
盾构隧道穿越岩溶地层时，经常面临掌子面失稳、

盾构下沉及局部液化等工程事故，而压力注浆是工程

实践中广泛采用的岩溶处理手段[1-3]。在动水岩溶治理

工程中，传统水泥单液浆稳定性差，岩溶水下易于冲

蚀，难于达到加固防渗要求[4-5]，注浆浆液是否具有良

好的岩溶水下抗分散性质与留存体物理力学性能是岩

溶区水下盾构隧洞施工和长期运营的重要保障。目前，

学者对于浆液抗分散性质的研究相对较少，如 Khayat
等[6-7]提出了一种未考虑实际动水条件的简易测试方

法；李利平等[8]研制了一种具有凝结时间快、遇水迅

速膨胀等特性的马丽散浆液，并通过室内试验定量评

价了浆液的抗冲刷性能；刘人太等[9]将注浆材料置于

大理石板上，对比分析 30 min后浆液凝胶体在静水与
动水条件下的质量变化，提出采用留存率来评价浆液

抗分散性质；袁敬强等[10]考虑浆液在未凝胶之前即面

临动水冲刷的关键过程，开展了速凝浆液的抗分散性

质试验，并定义浆液留存率指标，对速凝浆液在动水

条件下的抗分散性质进行定量评价。但遗憾的是，尚

未有学者进行岩溶水环境下浆液的抗分散性及留存体

基本性能研究。 
为了科学评价岩溶水环境下浆液抗分散性及留存

浆液的基本性能，本文设计了水下岩溶浆液抗分散性

质试验装置，进行多因素影响下的浆液抗分散性质和

留存体物理力学性能试验，并通过工程应用原型试验

论证了试验结果的正确性，以期为科学评价水下岩溶

注浆材料能否达到盾构隧道施工和长期运营要求提供

依据。 

1  水下岩溶浆液抗分散性质试验 
1.1  试验装置 

为了探讨水下不同充填物岩溶注浆时，浆液水固

比、岩溶水流速与浆液抗分散性质及留存体的基本性

能的关系，研制了一种水下岩溶浆液抗分散性质试验

装置。该装置主要由岩溶水供应系统、可视化水槽与

溶洞、注浆系统、废液收集系统及量测系统五部分构

成，如图 1，2所示。 
（1）岩溶水供应系统 
岩溶水供应系统主要由空压机、岩溶水储罐、调

节阀及高压水管组成，利用空压机产生适宜压力，将

岩溶水压入高压水管内，并通过调节进水口阀门控制

岩溶水流速。空压机可供压力最大达 2 MPa，岩溶水
储罐可储存 300 L岩溶水，罐顶设置有加液单向阀和
泄气阀，高压水管内径为 4 cm。 

 

图 1 试验装置示意图 

Fig. 1 Schematic view of laboratory grouting test device 

  

图 2 试验装置实图 

Fig. 2 Laboratory grouting test device 

（2）可视化水槽与溶洞 
可视化水槽与溶洞由高压有机玻璃和角钢等组装

而成，并置于可调节高度的铁架上。可视化水槽尺寸

为 200 cm×35 cm×35 cm，水槽前端与高压水管连
接，后端设置有滤网，利于废液收集。可视化溶洞尺

寸为 30 cm×30 cm×30 cm，上端设有可与注浆管连
接的丝扣，四周用布满孔洞的有机玻璃板和角钢组装，

溶洞内可充填淤泥、细砂等。 
由于岩溶围岩裂隙的复杂性，且试验主要探讨浆

液自身和注浆参数对浆液抗分散性质及留存体性能的

影响，固仅考虑均匀裂隙下细砂不被水流带出溶洞的

情况，孔洞设置大小为 0.25 mm，且尽量布满整个有
机玻璃板，减小对岩溶水的阻碍。 
（3）注浆系统 
注浆系统由螺杆注浆泵、注浆软管、压力表及注
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浆管等组成，可真实模拟注浆过程。注浆泵容量最大

可达 20 L，压力表可监测注浆过程压力变化情况，注
浆软管与注浆管止浆通过丝扣连接，注浆管长 30 cm，
内径为 4 cm。 
（4）废液收集及量测系统 
废液收集主要由废液收集桶及内置的滤网组成。

监测系统主要包括秒表、电子秤、环刀及取样刀等，

电子秤可测得注浆前后溶洞质量，环刀和取样刀用于

取样。 
（5）试验装置工作机理 
调设空气压缩机压力值，将储水罐内的岩溶水压

入高压水管内，通过调节阀控制岩溶水进水流速和可

视化水槽排水口流速，直至可视化水槽内水流稳定。

将配制好的浆液倒入注浆泵内，通过注浆泵注入可视

化溶洞内，待浆液全部注入后观察可视化水槽内后端，

直至后端尾水较清澈时，关闭进水阀，排出可视化水

槽内岩溶水，称量溶洞重量，并取样对留存体进行基

本物理力学性能测试。 
1.2  试验材料 

（1）岩溶水及溶洞充填物 
参考大量实际工程水文地质资料，配制含典型离

子含量的岩溶水和常见的细砂类、淤泥类充填物。其

中，淤泥含水率 85%，液限 65.2%，塑性指数 13，相
对密度为 1.22；细砂含水率 4.5%，表观密度 2.11 
g/cm3。配制的岩溶水各离子含量，见表 1。 

表 1 配制岩溶水成分表 

      Table 1 Formulation ingredients of karst water    (mg /L) 

离子 

种类 

氯离子 

（Cl-） 

硫酸根离子 

（ 2
4SO -） 

碳酸氢根离子 

（ 3HCO-） 

镁离子 

（Mg2+） 

浓度 1.310 7.170 5.237 4.688 

（2）注浆材料 
试验采用自制的改性黏土水泥膏浆，由水泥、黏

土、水及改性剂组成。其中，水泥为 42.5R普通硅酸
盐水泥，水泥细度通过 80 μm方孔筛的筛余量不大于
5%，性能满足 GBl75—2007标准的有关要求；黏土采
用现场附近较纯的优质黏土，塑性指数 29，黏粒（粒
径＜0.005 mm为 60%，原浆比重为 1.25；改性剂成分
为：A（矿物类添加剂 sodium aluminate）+B（活性剂
calcium lignosulfonate）。 
1.3  试验步骤 

首先配制好足量的岩溶水，倒满整个储水罐，并

按图 1所示连接好各组件，检查试验装置气密性。将
可视化溶洞上盖打开，安装好注浆管，并按试验需求

不装或装填满淤泥、细砂等，并称量溶洞质量（M0）。

然后，调节空气压缩机及前后端水阀，将可视化水槽

内水流采用浮标法调设到对应恒定流速 v（0.2，0.5，
0.8 m/s）。待可视化水槽内水流稳定后，配制工程上常
用的浆液水固比 W/C（0.8∶1，1∶1，1.2∶1）置于
注浆泵内，开启注浆泵注浆，待浆液全部注入后，关

闭注浆泵，观察可视化水槽尾部水流，直至尾部水流

较清澈时，关闭可视化水槽前端水阀，将空压机关闭，

卸排掉储水罐、管道及可视化水槽内岩溶水，再次称

取可视化溶洞质量（MS），并按要求对留存体进行取

样，进行密实度、黏度及岩溶水养护下的结石体强度

测试。 

2  试验结果与分析 
采用全面试验法对改性黏土水泥膏浆进行抗分散

性质试验，共计 21组（由于含淤泥类溶洞在动水下易
被冲蚀，只考虑低水流情况），测定浆液注入前后可视

化溶洞总质量，计算得到浆液留存率 GRR，见表 2。 
表 2 浆液抗分散性质试验结果 

Table 2 Results of anti-washout property tests 
试验 
序号 

充填物 
类型 

动水流速 v 
/(m·s-1) 

水固比
W/C 

GRR 
/% 

1 0.2 0.8 96.20 
2 0.2 1.0 93.90 
3 0.2 1.2 85.33 
4 0.5 0.8 90.93 
5 0.5 1.0 85.37 
6 0.5 1.2 75.74 
7 0.8 0.8 77.60 
8 0.8 1.0 76.87 
9 

不 
含 
充 
填 
物 

0.8 1.2 62.62 
10 0.2 0.8 95.53 
11 0.2 1.0 95.25 
12 0.2 1.2 93.19 
13 0.5 0.8 91.19 
14 0.5 1.0 86.35 
15 0.5 1.2 76.16 
16 0.8 0.8 81.40 
17 0.8 1.0 77.15 
18 

含 
细 
砂 

0.8 1.2 73.07 
19 0.2 0.8 94.63 
20 0.2 1.0 93.98 
21 

含 
淤 
泥 0.2 1.2 88.19 

2.1  水固比对浆液抗分散性质的影响 

不同岩溶水流速下，浆液留存率试验曲线如图 3
所示。 
由图 3可知，在不大于 0.8 m/s的岩溶水流速下，

改性黏土水泥膏浆在充填不同类型溶洞时浆液留存率

均达 63%以上，主要为改性剂 A加入黏土水泥浆液后
会发生复杂的物理化学反应，改善浆液稳定性，生成

的 Al(OH)3和 3CaO·Al2O3·6H2O等水化产物进一步
促进了水泥水化反应，从而使浆液迅速凝固，大幅度

提高了浆液的整体性与黏聚力，使得该浆液具有一定

的岩溶动水抗分散特性。而随着改性黏土水泥膏浆水

固比的减小，浆液留存率呈增大趋势，最大可达 96%，



1862                         岩  土  工  程  学  报                                    2017年 

表现出水固比较小的稠浆抗分散性质相对更好；而对

比不同充填物溶洞下浆液抗分散性可知，含充填物的

溶洞浆液留存率要明显高于不含充填物的溶洞浆液留

存率，且水固比越大表现得越明显。分析产生上述现

象的原因，浆液的水固比越大，水泥与黏土形成的黏

土水泥球团粒总量相应减少，与矿物类添加剂 A反应
生成的 Al(OH)3和 3CaO·Al2O3·6H2O 等水化产物也相
应减少，进而导致浆液稳定性变差，胶凝过程减缓，

更易被岩溶水冲蚀，而当溶洞内有充填物时，充填物

不仅会降低岩溶水的冲刷力，且充当了注浆材料胶凝

过程的外骨架结构，能进一步提高留存体的整体稳定

性和黏聚力。 

 

图 3 水固比W/C对浆液留存率 GRR影响曲线 

Fig. 3 Experimental curves of GRR under different ratios of 

water to cement 
因此，只要确保浆液能达到可泵性要求，为提高

充填型溶洞注浆浆液的抗分散性，可考虑使用水固比

较低的浆液，而为提高无充填物类型溶洞注浆浆液的

抗分散性，可在浆液内适当掺入细砂，但为确保浆液

可泵性和流动性细砂掺入量宜小于 30%。 
2.2  岩溶水流速对浆液抗分散性质的影响 

岩溶水不同流速下，浆液留存率试验曲线见图 4。 
由图 4可知，浆液在充填不同类型充填物溶洞时，

均呈现出相同规律，即随着浆液水固比的减小，浆液

留存率呈增大趋势，水固比较小的浆液抗分散性质相

对较好；而比较浆液充填不同充填物溶洞的浆液留存

率可知，同一水固比下，含充填物的溶洞浆液留存率

要明显高于不含充填物的溶洞浆液留存率，含细砂类

岩溶浆液留存率略大于含淤泥类岩溶浆液留存率，且

流速越大、水固比越大表现得越明显。分析上述原因，

浆液水固比越大，一方面黏土水泥浆液水化产物总量

相对应的会减少，加入改性剂 A 后反应生成的

Al(OH)3和 3CaO·Al2O3·6H2O 等水化产物总量也对应
减少，从而使得浆液凝胶过程变缓。另一方面，浆液

水固比越大，浆液中自由水含量也相应增加，自由水

的增加会导致浆液中离子浓度的降低，从而会降低改

价剂 A的促凝速度。因此，在确保浆液可泵性和流动
性的条件下，可采用水固比较低或黏土原浆比重较大

等抗分散性质较好的浆液配比方案。 

 
图 4 流速对浆液留存率 GRR影响试验曲线 

Fig. 4 Experimental curves of GRR under different water  

..velocities 

另外，当调节岩溶水流速至 1 m/s时，改性黏土
水泥膏浆留存率急剧下降，而通过调节水固比、掺细

砂等方式，尚不能得到明显改善，仍达不到封水堵漏

的作用，表明改性黏土水泥膏浆仅适宜于流速不大于

1m/s的水下岩溶区治理。 
2.3 浆液抗分散性质影响因素多元回归分析 

    为了定量评价不同岩溶充填物下，浆液水固比和
岩溶水流速对改性黏土水泥膏浆抗分散性质的影响，

待试验数据进行标准化处理后，采用 SPSS 软件进行
多元回归分析[11]，得到不同岩溶充填物下，浆液留存

率与各影响因素之间的关系为 
1GRR 1.33 0.32[ ] 0.35[W/C]v= − −   ，.  (1) 

2GRR 1.22 0.22[ ] 0.30[W/C]v= − −   ，  (2) 
2

3GRR 0.50 0.63[ / ] 5.38[ ][W/C]W C v= − − ， (3) 

式中，GRR1，GRR2及 GRR3分别为无充填物、含细

砂及含淤泥的溶洞浆液留存率；[W/C]，[v]分别为标
准化处理后的浆液水固比和岩溶水流速，多元回归分

析的复相关系数分别为 1

2
GRR 0.924r = ， 2

2
GRR 0.904r = ，

3

2
GRR 0.988r = 。 
由式（1）～（3）可以看出：浆液留存率与动水

流速 v，W/C 均呈负相关关系；岩溶水流速对浆液的
留存率影响最大，水固比次之；不同充填物下水固比

影响权重不一，随着浆液水固比的减小，浆液留存率

增加。 

3  留存体物理力学性能研究 
3.1  留存体密实度 



第 10期                     张  聪，等. 水下岩溶浆液抗分散性质试验研究及工程应用 

 

1863 

    采用环刀法对留存体进行密实度测试，为尽量减
少试验误差，每组进行 3次取样，计算密实度平均值，
测试结果见表 3、图 5。 

表 3 留存体密实度测试结果 

Table 3 Test results of density of retained body  
试验 
序号 

充填物 
类型 

流速 v 
/(m·s-1) 

水固比 
W/C 

密实度 
/% 

1 0.2 0.8 59.38 
2 0.2 1.0 53.74 
3 0.2 1.2 47.57 
4 0.5 0.8 57.93 
5 0.5 1.0 51.08 
6 0.5 1.2 50.53 
7 0.8 0.8 55.77 
8 0.8 1.0 50.30 
9 

不 
含 
充 
填 
物 

0.8 1.2 46.13 
10 0.2 0.8 77.37 
11 0.2 1.0 74.09 
12 0.2 1.2 71.94 
13 0.5 0.8 75.60 
14 0.5 1.0 73.88 
15 0.5 1.2 71.29 
16 0.8 0.8 74.98 
17 0.8 1.0 73.70 
18 

含 
细 
砂 

0.8 1.2 70.83 

 

图 5 留存体密实度试验曲线 

Fig. 5 Test curves of density of retained body  

由表 3、图 5 可以看出，留存体密实度与浆液抗
分散条件密切相关，充填物影响最明显，浆液水固比

影响次之。含砂类溶洞浆液留存体密实度均大于 70%，
远大于未含充填物的溶洞浆液留存体密实度；随着浆

液水固比的增大，留存体密实度呈减小趋势；岩溶水

流速对浆液留存体密实度影响不明显。其主要原因为，

浆液水固比越小，浆液越稠，在有充填物的岩溶充填

注浆过程中更易产生挤密效应，从而留存体更密实。 
3.2 留存体黏度及扩散距离 

留存体的流变特性对注浆的影响主要体现在可灌

性与浆液扩散距离两方面。对于水下岩溶注浆而言，

留存体的流变性主要反映出留存体充填满岩溶后向四

周裂隙岩溶扩散的能力，当作用于改性黏土水泥膏浆

上的剪切力小于屈服强度时，浆体静止不动，只有当

剪切力超过屈服强度之后浆体才开始运动。采用

R/S+plus流变仪对留存体进行黏度测试，保持转子剪
切速率为 30 s-1不变，测得留存体黏度和剪切力，并

引用相关学者研究成果[12]，分析留存体流变特性对扩

散距离的影响，采用式（4）、（5）计算浆液扩散距离，
计算结果具体见表 4。 
当浆液扩散与水流方向一致时： 

2 2
2 0

2 2 0
0 w

6 ln
1 2
2

r rrt r
rb p v

η

ρ

   −
= −       + 

 

 ， (4) 

当浆液扩散与水流逆向时： 
2 2

2 0

2 2 0
0 w c

6 ln
1 2
2

r rrt r
rb p v p

η

ρ

   −
= −       − − 

 

 。 (5) 

式中  t为注浆时间，计算时取 t=900 s；η为浆液黏
度（Pa·s）；P0为注浆压力，计算时取 1 MPa；Pc为静

水压力（Pa）； wρ 为水的密度（kg/m3）；v为水流流速
（m/s）；b为裂隙开度，取 0.1 cm；r为浆液扩散半径
（m）；r0为注浆孔半径，取 0.375 m。 

表 4 留存体扩散距离计算 

Table 4 Calculation of retained diffusion distance 
扩散距离/m 试验 

序号 
流速 v 
/(m·s-1) 

水固比 
W/C 

初始黏度 
/(pa·s-1) 顺水 逆水 

1 0.2 0.8 42.75 1.48 1.13 
2 0.2 1.0 37.96 1.55 1.25 
3 0.2 1.2 16.68 1.64 1.37 
4 0.5 0.8 25.06 1.67 0.82 
5 0.5 1.0 18.13 1.77 0.91 
6 0.5 1.2 11.30 1.83 1.09 
7 0.8 0.8 07.96 1.85 0.73 
8 0.8 1.0 07.84 1.86 0.77 
9 0.8 1.2 07.75 1.92 0.89 

    由表 4易知，动水岩溶环境下注浆时，浆液顺水
扩散距离大于逆水扩散距离；顺水和逆水条件下，浆

液扩散距离与浆液留存体黏度成反比，与浆液水固比

成正比，浆液扩散距离随着浆液黏度的减小而增大，

随着水固比降低而减小；顺水条件下，浆液扩散距离

与岩溶水流速成正比，逆水条件下，浆液扩散距离与

岩溶水流速成反比，表明岩溶水流速有利于浆液沿顺

水流方向扩散而抑制浆液沿逆水流方向扩散。 
3.3 留存体抗压强度 

留存体抗压强度是盾构机能否顺利施工及隧道

后期运营的最主要影响因素。对每组留存体进行取样，

尺寸为 7.07 cm×7.07 cm×7.07 cm，并置于岩溶水内
养护至 28 d，采用伺服压力机进行无侧限抗压强度的
测定，结石体岩溶水养护见图 6，测试结果见表 5。 



1864                         岩  土  工  程  学  报                                    2017年 

 

图 6 留存体结石体养护 

Fig. 6 Maintenance of stone body 

表 5 留存体抗压强度 

Table 5 Compressive strengths of stone body 
试验 
序号 

充填 
物类型 

流速 v 
/(m·s-1) 

水固比 
W/C 

岩溶水养护 28 d
抗压强度/MPa 

1 0.2 0.8 3.96 
2 0.2 1.0 3.91 
3 0.2 1.2 3.79 
4 0.5 0.8 3.71 
5 0.5 1.0 3.64 
6 0.5 1.2 3.55 
7 0.8 0.8 3.51 
8 0.8 1.0 3.35 
9 

不 
含 
充 
填 
物 

0.8 1.2 3.13 
10 0.2 0.8 6.01 
11 0.2 1.0 5.92 
12 0.2 1.2 5.75 
13 0.5 0.8 5.48 
14 0.5 1.0 5.03 
15 0.5 1.2 4.96 
16 0.8 0.8 4.72 
17 0.8 1.0 4.61 
18 

含 
细 
砂 

0.8 1.2 4.53 

    由于岩溶水对试样的侵蚀是一个长期过程，仅观
察28 d的留存体抗压强度并不能得出岩溶水对试样的
侵蚀规律。但总体而言，改性黏土水泥膏浆抗侵蚀能

力较强，28 d抗压强度可达 3 MPa；留存体 28 d抗压
强度受抗冲条件影响明显，影响因素中充填物对留存

体的抗压强度影响最大，其次为浆液水固比和岩溶水

流速；随着浆液水固比的增大或岩溶水流速的增大，

留存体抗压强度随之减小。 

4  改性黏土水泥膏浆适用性分析 
在盾构隧道水下岩溶治理工程中，尤其涉及环保

性要求时，可综合考虑施工条件、注浆要求等来选择

合适配比的改性黏土水泥膏浆。根据水下岩溶抗分散

性和留存体性能试验结果，提出水下岩溶治理工程的

改性黏土水泥膏浆配比选取原则： 
当岩溶水流速 v≤0.2 m/s时，在满足浆液可泵性

和流动性要求下，可以通过调整水固比来达到较高的

浆液留存率和较优的留存体性能，能满足盾构隧道施

工和运营要求。 
当岩溶水 0.5 m/s≤v≤0.8 m/s时，在满足浆液可

泵性和流动性要求下，对于含充填物型溶洞可以通过

调整水固比来达到较高的浆液留存率和较优的留存体

性能，而对于未含充填物的溶洞，可采用掺砂（细砂

掺量宜小于 30%）等方式来达到较高的浆液留存率和
较优的留存体性能，能满足盾构隧道施工和运营要求。 
当岩溶水 v＞1.0 m/s时，改性黏土水泥膏浆留存

率急剧下降，而通过调节水固比、掺细砂等方式，尚

不能得到明显改善，达不到封水堵漏的作用。 

5  工程应用原型试验 
长沙市轨道交通 3号线一期工程阜埠河站至灵官

渡站区间全长约 2663 m，越江部分达 1400 m。工程
勘测表明，该区间地层上部为填土、粉砂、卵石等，

基岩主要为白云质灰岩、砂岩、砾岩，渗透系数达

2.1×10-2 cm/s。在橘子洲梅园和湘江西河汊区间溶洞
强烈发育，岩溶发育区约 323 m，详勘共 36个钻孔，
见洞率约 80.6%。溶洞为 1～12层串珠状发育，溶洞
顶板埋深最浅为2.5 m，最深为60 m，最高洞高达22.46 
m，岩溶构造形态不同，且垂直分布规律不明显。溶
洞多数有充填，充填物为细沙、淤泥等，部分为空洞。

岩溶水与湘江贯通，具有承压性，岩溶水流速在 0.2～
0.5 m/s之间。隧道主要穿越地层为中、强风化砂岩，
中、强风化砾岩，中风化灰岩，围岩级别主要为Ⅴ～

Ⅵ级，具体见图 7。 

 

图 7 工程地质图 

Fig. 7 Engineering geological map 

为确保盾构机能顺利通过该区间，宜预先采用地

表注浆进行治理。若采用传统注浆材料则水泥单液浆

注浆易稀释，水玻璃双液浆、化灌浆液注浆污染江水。

考虑国内尚无类似工程借鉴，研究提出采用改性黏土

水泥膏浆进行现场原型试验。施工时，依据现场注水

试验成果，试验设计最大灌浆压力为 1.0～1.5 MPa，
结合室内浆液抗分散性质和留存体性能试验结果，控

制浆液原浆比重 1.25～1.30，水固比 0.8∶1～1.2∶1，
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偏铝酸盐 2%、木质磺酸盐 0.2%（占水泥质量）。其中，
对于岩溶水流速 v≤0.2 m/s的区域采用水固比为 1∶1
的浆液，岩溶水 0.2 m/s≤v≤0.5 m/s的区域采用水固
比为 0.8∶1的浆液，岩溶水 v﹥0.5 m/s的区域采用水
固比为 1∶1 的浆液，并掺入 20%细砂。按 3 排梅花
型布孔，孔排距均为 1.0 m，采用自下而上，分段灌
注。 

注浆施工结束后，采用钻孔取芯、注水试验及电

法等手段对注浆效果进行评价。结果表明，该区间地

层连续性、整体性得到明显提高，止水加固效果显著，

地层渗透系数降至 5.2×10-5 cm/s，达达到了预期效
果，注浆前后钻孔取芯样见图 8。 

 

图 8 注浆前后芯样 

Fig. 8 Core samples before and after grouting 

6  结    论 
为了科学评价岩溶水环境下浆液抗分散性质及留

存体的基本物理力学性能，设计了水下岩溶浆液抗分

散性质试验装置，进行了多因素影响下的浆液抗分散

性质试验，并对留存体进行了密实度、黏度及抗压强

度等测试，主要结论如下： 
（1）改性黏土水泥膏浆抗分散性能受浆液水固

比、岩溶充填物及岩溶水流速等因素影响明显，在不

大于 0.8 m/s的岩溶水流速下浆液抗分散性能良好，随
着浆液水固比或岩溶水流速的减小，浆液留存率呈增

大趋势，而充填物的存在会显著提高浆液的留存率。 
（2）通过多元回归方法，定量分析了浆液留存率

与岩溶水流速、充填物类型及浆液水固比之间的关系。

浆液留存率与动水流速 v，W/C 均呈负相关关系；且
岩溶水流速对浆液的留存率影响最大，水固比次之；

且不同充填物下水固比影响权重不一，随着浆液水固

比的减小，浆液留存率增加。 
（3）取留存体进行物理力学性能测试，结果表明，

留存体密实度受充填物影响较大，浆液水固比次之，

岩溶水流速影响较小；动水岩溶环境下注浆时，浆液

顺水扩散距离大于逆水扩散距离，浆液初始黏度对浆

材扩散距离影响明显，岩溶水流速有利于浆液沿顺水

流方向扩散而抑制浆液沿逆水流方向扩散；岩溶水养

护下，留存体 28 d抗压强度受抗冲条件影响明显，影
响因素中充填物对留存体的抗压强度影响最大，其次

为浆液水固比和岩溶水流速，岩溶水养护环境下 28 d
抗压强度明显小于淡水环境养护，但仍可达 3 MPa。 
（4）根据水下岩溶抗分散性和留存体性能试验结

果，提出水下岩溶治理工程的改性黏土水泥膏浆配比

选取原则：当岩溶水流速 v≤0.2 m/s时，可以通过调
整水固比来达到较高的浆液留存率和较优的留存体性

能；当岩溶水 0.5 m/s≤v≤0.8 m/s时，对于含充填物
型溶洞可以通过调整水固比来达到较高的浆液留存率

和较优的留存体性能，而对于未含充填物的溶洞，可

采用掺砂（细砂含量不宜大于 30%）等方式来达到较
高的浆液留存率和较优的留存体性能。但当岩溶水 v
＞1.0 m/s时，改性黏土水泥膏浆达不到封水堵漏的作
用。 
（5）经工程应用原型试验验证，改性黏土水泥膏

浆可用于一定岩溶水流速下的岩溶区治理，试验提出

的水下岩溶治理工程浆液配比选取原则可行，可为盾

构隧道水下岩溶注浆治理提供理论指导。 
文章仅探讨了浆液自身性能和注浆参数对浆液

抗分散性质及留存体基本物理力学性能的影响，由于

水下岩溶的复杂性，地层渗透性、围岩压力和岩溶水

耦合环境等对浆液抗分散性质及留存体性能的影响有

待进一步探讨。 
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基于数值流形法的渗流问题边界处理新方法 
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摘  要：由于基于单位分解的无网格法，如无网格伽辽金法等，所构造的形函数往往不具有δ 插值属性，因此难以准
确施加本质边界条件和材料边界的连续性条件。而采用传统的罚函数法和拉氏乘子法，分别有合适罚因子的选取和需

满足 inf-sup条件等问题。所以，利用“局部解满足了要求，则由单位分解所构造的整体解会自动满足要求”的单位分
解法的求解性质，通过构造不同类型物理片上的局部解，提出了改进的基于移动最小二乘插值的数值流形法

（MLS-NMM），并将其应用于稳定渗流问题的求解中。该方法不仅能直接准确施加本质边界和材料边界条件，而且能
精确地求解奇异角点问题。典型算例的计算结果表明，我们所建议的方法是可行的、有效的，可为工程渗流分析提供

参考。 
关键词：移动最小二乘插值；数值流形法；单位分解法；非均质；渗流分析 
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New boundary treatment for seepage flow problem based on numerical                
manifold method 

LI Wei1, 2, ZHENG Hong1, 2, 3 
(1. State Key Laboratory of Geomechanics and Geotechnical Engineering, Institute of Rock and Soil Mechanics, Chinese Academy of Sciences, 

Wuhan 430071, China; 2. University of Chinese Academy of Sciences, Beijing 100049, China; 3. College of Architecture and Civil Engineering, 

Beijing University of Technology, Beijing 100124, China) 

Abstract: Since the shape functions derived from the partition of unity-based meshless method, such as the element-free 

Galerkin method, are free of the Kronecker delta property, there are great troubles in the exact imposition of the essential 

boundary condition and boundary continuity of materials. Nevertheless, if adopting the penalty method or the Lagrange 

multiplier method, problems, like the selection of proper penalty factor and the satisfaction of the inf-sup condition, will occur. 

This study utilizes the property of partition of unity that once the local solutions satisfy some condition, the global solution will 

automatically satisfy the same condition. By constructing local approximations in physical patches of different types according 

to the boundary condition, a new moving least square interpolation-based numerical manifold method（MLS-NMM） is 

developed. Through the solution of some typical seepage flow problems, it is demonstrated that the proposed procedure is 

capable to deal with the problems of the singular angular point precisely and may provide an alternative solution for the seepage 

analysis in engineering. 

Key words: moving least square interpolation; numerical manifold method; partition of unity; heterogeneity; seepage analysis 

0  引    言 
在岩土工程设计中，渗流分析往往是必不可少的，

尤其是在土石坝、库岸边坡，深基坑的设计中。目前

常用的渗流分析方法有[1]：流体力学法、水力学法、

流网法、电比拟试验法、数值分析法。其中，由于数

值分析法计算精度高，且有快速、方便，适用于复杂

边界和求解大型问题的优势，今年来得到的迅速地发

展。 

目前常用的渗流分析数值方法有：有限元法[2-4]，

边界元法[5-6]，无网格法[7]，有限体积法[8]和数值流形

法[9-10]。其中由郑宏等提出的MLS-NMM[10]在无压渗

流问题的求解中具有特殊的优势。该方法允许节点布

置到计算区域外，非常适用于求解渗流问题，尤其是
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无压渗流问题。但由于该方法属于单位分解类方法，

形函数不像有限元形函数那样具有δ 插值属性，所以
无法准确的施加本质边界和材料边界条件。只能借助

罚函数法[11]和拉氏乘子法[12]等施加边界条件，但罚函

数法有选取合适罚因子的困难，拉氏乘子法又有难以

确保满足 inf-sup条件的问题，所以急需新的处理方式
来解决此问题。 
本文利用“只要物理片上的解（局部解）满足了

要求，则由单位分解所构造的整体解会自动满足要求”

的思想，致力于通过构造不同类型的物理片上的局部

解，来准确施加本质和材料边界条件，提出了改进的

MLS-NMM。通过 3个典型的稳定渗流算例的流网计
算，验证了该方法的准确性。 

1  改进的MLS-NMM 
1.1  改进的MLS-NMM简介 

基于移动最小二乘插值的数值流形法（MLS-NMM）
是采用数值流形法的思想[10, 13]，利用了移动最小二乘

插值的单位分解性质。它使用节点的影响域作为数学

片，生成数学覆盖；物理边界切割数学片生成物理片，

构成物理覆盖，最终形成两套覆盖系统。所以，它可

以像基于有限元覆盖的数值流形法一样，自然统一地

处理连续与非连续问题。尽管该方法使用MLS插值
作为权函数，会提高计算量，但是它可以减少网格依

赖性、提高求解精度且求解问题的适用性更强。 
因为MLS-NMM属于单位分解类法，所以它可以

根据已知的本质边界条件和材料边界去准确构造与其

相关联物理片的局部近似解。通过此种施加边界条件

的方式，就可以准确地施加本质边界条件和材料边界

条件，称之为改进的MLS-NMM。此外，还可以根据
奇异角点处的解的性质，去构造奇异物理片，解决奇

异角点问题。所以，本文的最大创新点是通过构造不

同的物理片的局部近似解，去解决本质和材料边界条

件难以准确施加的问题和奇异角点问题。下面将详细

的介绍不同类型物理片上局部近似解的构造。 
1.2  不同类型物理片上解的构造 

根据物理片（physic patch，PP）中含有的边界类
型的不同，将物理片分为六类，来分别定义不同的局

部近似函数 h
ku 。 

（1）PP中不含任何边界，取常数阶进行近似，
即取： 

1h
k ku a=   ，               (1) 

则记： 0ku = ， [ ]1kE = ，
T1

k kd a =   。 
（2）当 PP中仅含一条材料边界时，要满足场变

量连续，导数不连续的性质，则构造为 

1 2 3
1( , ) ( , )h

k k k ku a a g x y a f x yχ= + ⋅ + ⋅ ⋅ +  
4

2 ( , )ka f x yχ⋅ ⋅   。                (2) 
则记： 0ku = ， [ ]1 21kE g f fχ χ= ， kd =  

T1 2 3 4
k k k ka a a a   。式中， ( , )f x y 为材料边界所在

的方程， ( , )g x y 一般为在此物理片中垂直于材料边界 
且过材料边界中点的方程（为了保持局部近似解的坐

标平衡），如图 1所示。 
1       (( , ) )

( , )
0       (( , ) )

i
i

i

x y
x y

x y
χ

∈Ω
=  ∉ Ω

，i=1，2。从式（2）

中易知此局部近似函数满足材料边界的属性。 

 
图 1 含一条材料边界的物理片（粗实线代表材料边界） 

Fig. 1 Physical patch with a material boundary (heavy line  

.represents a material boundary) 

（3）PP 仅包含一条本质边界时，这时将此已知
的本质边界条件直接用于构造此物理片的局部近似 
解，则为 

1 2( , ) ( , ) ( , )h
k k ku u a f x y a f x y g x y= + ⋅ + ⋅ ⋅  ， (3) 

则记： ku u= ， kE f fg =  ，
T1 2

k k kd a a =   。式中， 

u 为已知的本质边界条件， ( , )f x y 为本质边界所在的
方程， ( , )g x y 一般为垂直于本质边界且过本质边界中
点的方程（也是为了保持局部近似解的坐标平衡），如

图 2所示。式（3）可知，此物理片的局部近似能准确
反映本质边界条件。 

 
图 2 含一条本质边界的物理片（粗实线代表本质边界） 

Fig. 2 Physical patch with an essential boundary (heavy line  

represents an essential boundary) 

（4）当 PP包含两条本质边界时（有角点问题），
现将局部近似函数取为 

1
1 2( , ) ( , )h

k ku u a f x y f x y= + ⋅ ⋅   ，      (4) 
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则记： 2 1 1 2

1 2
k

f u f uu
f f

+
=

+
， 1 2kE f f =  ，

T1
k kd a =   。式

中， 2 1 1 2

1 2

f u f uu
f f

+
=

+
， 1u 和 2u 对应两条已知的本质边 

界条件， 1( , )f x y 和 2 ( , )f x y 为两条本质边界所在的方
程，如图 3所示。式（4）可知，此物理片的局部近似
也能准确反映本质边界条件。 

图 3 含两条本质边界的物理片（粗实线代表本质边界） 

Fig. 3 Physical patch with two essential boundaries (heavy lines  

.represent essential boundaries) 

（5）PP含有一条材料边界和一条本质边界，取 
1 2

1( , ) ( , ) ( , )h
k k ku u a f x y a f x y f x yχ= + ⋅ + ⋅ ⋅ ⋅ +  

3
2 ( , ) ( , )ka f x y f x yχ⋅ ⋅ ⋅   。         (5) 

则记： ku u= ， 1 2kE f ff ffχ χ =   ， kd =  
T1 2 3

k k ka a a   。式中，u ， iχ ， ( , )f x y ， ( , )f x y 同
式（2）和（3）的含义相同，如图 4所示。式（5）能 
准确反映出材料边界和本质边界的性质。 

图 4 含一条本质边界和一条材料边界的物理片 

Fig. 4 Physical patch with an essential boundary and a material  

.boundary  

（6）PP含一条本质边界和一条自然边界，在准
确满足本质边界条件的基础上，利用文献[14]角点问
题渐进解，构造局部近似函数为 

11
1 1(cos ( 1) sin )h c

k ku u a rλ λ θ λ θ= + + − +  
22

2 2(cos ( 1) sin )c
ka rλ λ θ λ θ− −   ，     (6) 

则记： ku u= ，
1

2

Tc
1 1

c
2 2

(cos ( 1) sin )
(cos ( 1) sin )k

r
E

r

λ

λ

λ θ λ θ
λ θ λ θ

 + −
=  − − 

，

T1 2
k k kd a a =   。式中，

(2 1)π
2n

n
λ

α
−

= ，n=1，2，

a

0   (
1    (

ob

o

c
Γ
Γ


= 



为本质边界条件)

为本质边界条件)
， oa obr θ α Γ Γ， ， ， ，

如图 5所示。 

 

图 5 含两条边界的物理片（不含材料边界） 

Fig. 5 Physical patch with two boundaries and no material  

..boundary 

（7）PP含两条自然边界，也利用文献[14]角点
问题渐进解，构造局部近似函数为 

1 21 2 3
1 2cos sinh

k k k ku a a r a rλ λλ θ λ θ= + +   。  (7) 

    记： 0ku = ， 1 2
1 2cos sinkE r rλ λλ θ λ θ =  ， kd =  

T1 2 3
k k ka a a   。式中， 1

2π
λ

α
= ， 2

π
λ

α
= 。r θ α， ， 如 

图 5所示。 
注意：式（6）和式（7）在两边界夹角为凹角时

尤其有用，它们能更好地反映此物理片的奇异性。此

外将本质边界条件和材料边界条件作为已知条件直接

用于构造物理片的局部近似解，不仅能准确地施加本

质和材料边界条件，还能使用严格的伽辽金变分原理，

不用像罚函数法和拉氏乘子法那样使用约束变分原理

施加边界条件。 
根据式（1）～（7）的格式表达，可将不同物理

片的局部近似函数统一为（8）式为 
h
k k k ku u E d= +  。              (8) 

1.3  全局近似函数 

当所有的物理片上局部近似函数定义之后（统一

格式见式（8）），通过单位分解函数{ kϕ }作为权函数，
将局部近似函数合并到一起，就得到一个全局近似函

数，如下： 

1 1

n n
h h

k k k k
k k

u u u NDϕ ϕ
= =

= = +∑ ∑   ，      (9) 

式中，n为物理片的个数， [ ]1 2 nN N N N= L ，
TT T T

1 2 nD d d d =  L ， k k kN Eϕ= 。 
本文中权函数{ kϕ }取在矩形影响域下的移动最

小二乘（MLS）插值形函数（采用三次样条权函数构
造MLS插值形函数），具体过程参见[15]。 
 

2  渗流控制方程及离散 
本文将使用改进的MLS-NMM求解二维稳定渗

流的流网问题，假定材料是各向同性的。 
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2.1  基本控制方程 

渗流区域内Ω ，总水头φ满足连续性方程为 
( )k bφ−∇ ⋅ ∇ = ；              (10a) 

水头边界（本质边界）条件 φΓ 为 

φ φ= ；                   (10b) 

流量边界（自然边界）条件 qΓ 为 

k q
n
φ∂

=
∂

；                (10c) 

自由面边界 fΓ 为 
 

0 

y

k
n

φ
φ

= 


∂ 
= ∂ 

，

，
                (10d) 

出渗面边界条件 sΓ 为 
yφ =  ；                  (10e) 

材料边界条件 mΓ 为 

 

 k k
n n

φ φ

φ φ

+ −

+ −
+ −

=

∂ ∂

= ∂ ∂ 

，

。
           (10f) 

式中，∇为梯度算子，φ为计算区域内任一点的总水
头，k为渗透系数，b为内源（是已知的），φ 为已知
水头边界值， q为已知流量边界值， y表示计算点的
垂直坐标分量，n为边界外法线分量，上标“+”和“-”

分别代表该量属于 mΓ 附近的两侧， q fφΓ Γ Γ∪ ∪ ∪  

sΓ Ω= ∂ ， Ω∂ 为渗流区域Ω 的边界。 
根据式（10a）和边界条件（10b）～（10f）得到

泛函为 
1 d d d
2 q

k b q
Ω Ω Γ

π φ φ Ω φ Ω φ Γ= ∇ ⋅∇ − −∫ ∫ ∫  ， (11) 

由 π( ) 0δ φ = ，得 
T T( ) d ( ) d ( ) d

q

k b q
Ω Ω Γ

δφ φ Ω δφ Ω δφ Γ∇ ⋅∇ = +∫ ∫ ∫  。(12) 

值得注意的是，因本文的方法是利用MLS-NMM
的权函数具有单位分解的性质，让相关联的物理片上

局部近似函数满足材料边界和本质边界条件，则整体

解会自动满足该类边界条件的方式施加本质边界和材

料边界条件，所以无需像用约束变分原理那样施加本

质边界和材料边界。 
2.2  离散控制方程 

将式（9）代入式（12），得 

{
T

1
( ) ( ) ( ) d

n

k k
k B

A

k LN L u LN D
Ω

ϕ Ω
=

 
 

+ 
 
 

∑∫
14243

 

T Td d
q

N b N q
Ω Γ

Ω Γ= +∫ ∫   ，      (13) 

式中，

T

L
x y

 ∂ ∂
=  ∂ ∂ 

。式（13）可进一步化简为 

KD Q=   ，    (14) 

式中： T dK kB B
Ω

Ω= ∫ ， T Td dQ kB A N b
Ω Ω

Ω Ω= − + +∫ ∫  

T d
q

N q
Γ

Γ∫ ， ( )
1

n

k k
k

A L uϕ
=

= ∑ ，B LN= ， kϕ ， ku 和 N

的表达式和含义详见 1.3节。 
通过求解式（14）即可求得总水头场变量（即势

函数 ( , )x yφ ），要想求得渗流区域的流网，还需计算

相应的流函数 ( , )x yψ 。本文采用文献[2]的方法求解流
函数，此方法无需施加流场边界，只需进行域内积分，

实施简单方便。 

3  积分方案 
改进的 MLS-NMM 要采用背景网格进行数值积

分。本文将采用刘丰等[16]提出的修改的 Delaunay三角
网格作为背景网格。值得注意的是本文的方法，材料

边界不切割数学片生成物理片，但需将通过材料边界

的背景积分网格细分，以解决不同材料区域的积分问

题。 
本文所有算例的积分方案是：在材料边界附近（积

分网格与材料边界相交）的背景积分网格采用 13个高
斯点的 Hammer积分，其它背景积分网格采用 6个高
斯点的 Hammer积分。 

4  算    例 
为验证改进的 MLS-NMM 法对稳定渗流流网分

析的正确性，将做以下算例。下面所有的算例将采用

均匀布置数学节点（用于生成相应数学片的节点），且

构造节点影响域的半径为 1.5h（本文采用正方形影响
域，即正方形的半边长为 1.5h），h为数学节点间距。 

算例的计算流程详述如下： 
（1）算例几何参数及物理参数的输入。 
（2）根据求解域布置数学节点，生成由数学片组

成的数学覆盖。 
（3）根据求解域的物理边界（本文不含材料边界）

切割数学片，生成物理片，组成物理覆盖。 
（4）查找并记录每个物理片所包含边界条件的类

型和数量。 
（5）根据 1.2节内容判断物理片的类型并记录；

（此步用来识别不同类型物理片的局部近似函数。值

得注意的是，本文是让含边界条件的物理片的局部近

似函数满足边界条件来施加边界条件的，这是本文方

法与其它方法施加边界条件的不同之处）。 
（6）确定背景积分网格，确定每个积分网格的高

斯积分点及其权系数。 
（7）计算式（14）的 K和 Q。 
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a）对所有的高斯积分点进行循环 
①确定所有能影响该积分点的物理片和数学片；

②计算这些物理片在积分点处的 N及其导数的值和 A
的值；③将式（14）中被积函数在积分点处的值，乘
以相应的积分权系数后分别组装到 K和 Q中。 

b）结束积分点循环 
（8）求解式（14），即得势函数（总水头场变量）。 
（9）采用文献[2]的方法求解流函数。 
（10）根据（8）、（9）的计算结果，绘制流网。 

4.1  多层材料介质问题 

本算例最早由 Tracy 等[3]设计提出，用来验证数

值方法求解多层材料介质流网的准确性。计算模型的

尺寸如图 6所示，3层材料的渗透系数大小如图 6所
示（单位为 cm/s），在图 6 中的左边、底边和右上边
黑实线所表示的边界为不透水边界，其它外边界为常

水头边界，虚线表示材料边界。取数学节点间距为 h=1 
m ，布置图如图 7所示。 

 

图 6 多层材料介质尺寸图 

Fig. 6 Sizes of multilayer material medium 

 

图 7 h=1 m数学节点布置图 

Fig. 7 Layout of math nodes when h=1 m 

本例所涉及的边界有常水头边界、不透水边界和

材料边界，即对应于 1.2 节中的本质边界、自然边界
和材料边界。则会产生 5种具有不同局部近似函数的
物理片，这些物理片的局部近似函数分别对应于 1.2
节的式（1）、（2）、（3）、（5）、（6）。因材料边界可以
位于物理片内，所以无需再切割物理片，减少了工作

量。 
本文方法计算的流网图如图 8（a）所示。根据理

论分析，流网在材料边界处，势线和流线都会发生转

折。此外，因在每层介质中都假定是各向同性的，所

以流线和势线必垂直，同时流线必垂直于等水头边界，

势线必垂直于不透水边界。图 8（a）的计算结果同文
献[3]中的结果（如图 8（b））基本一致，且能很好的
反映出了流网的特征，证实了本文方法求解该问题的

准确性。 

图 8 多层材料介质流网图 

Fig. 8 Flow net of multilayer material medium 
4.2  堰下有压渗流问题 

继续采用文献[3]中的算例，来验证本文方法处理
复杂边界问题的能力。堰下有压渗流计算模型尺寸和

渗透系数，如图 9所示。堰下有两个板桩（简化计算
认为其厚度为 0，即 D和 F的坐标相同，G和 I的坐
标相同），DE和 EF为右侧板桩的两侧，GH和 HI为
左侧板桩的两侧。取数学节点间距为 h=0.5 m，布置
图如图 10所示。 
在计算中，AB，DE，EF，FG，GH和 HI为不透

水边界，BC，CD，IJ，JA 为常水头边界。本例所涉
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及的边界有常水头边界、不透水边界，即对应于 1.2
节中的本质边界、自然边界。则会产生五种具有不同

局部近似函数的物理片，这些物理片的局部近似函数

分别对应于 1.2 节的式（1）、（3）、（4）、（6）、（7）。
注意的是：像裂纹尖端存在于物理片中，通过使用

Williams 级数构造物理片上局部近似函数来满足
1/ r 奇异性的处理一样[13]，本文利用文献[14]中拉普
拉斯方程的角点问题渐进解，构造了如式（7）所示的
物理片上的局部近似解，则板桩的 E，H 点就可以存
在于同一物理片中。这样处理能很好的反映 E，F 点
处的解的奇异性，不用在 E，F点进行局部加密处理，
就可获得较高精度。 

 

图 9 堰下有压渗流模型尺寸图 

Fig. 9 Sizes of confined flow under weir 

 

图 10 h=0.5 m数学节点布置图 

Fig. 10 Layout of math nodes when h=0.5 m 

流网的计算结果如图 11（a）所示，同文献[3]中
的结果（如图 11（b））基本一致，且在边界处的计算
结果要好于文献[3]，能很好地反映流网的特性。 

 

图 11 堰下有压渗流流网图 

Fig. 11 Flow net of confined flow under weir 
4.3  分区梯形坝无压渗流问题 

采用文献[4]的算例，来验证本文方法求解复杂无
压渗流问题的正确性。 
此分区梯形坝无压渗流计算模型尺寸和材料分区

如图 12所示。将渗透系数分为两种情形进行分析，情
形一：k1=k2=1×10-3 cm/s；情形二：k1=1×10-3 cm/s，
k2=1×10-4 cm/s。上游面为常水头边界，底边为不透水
边界，排水区为出渗边界，如式（10e），还有自由面
边界。即分别对应于 1.2节中的本质边界、自然边界、
本质边界和自然边界。则会产生 5种具有不同局部近
似函数的物理片，这些物理片的局部近似函数分别对

应于 1.2节的式（1）、（2）、（3）、（5）、（6）。 

 

图 12 分区梯形坝无压渗流模型尺寸图 

Fig. 12 Sizes of unconfined seepage model for zoned trapezoidal  

dam 

本文的自由面调整策略，采用文献[10]的方法，
这样能确保自由面调整时，自由面上的点不会出现在

域外，利于编程实现。在逸出段，假定溢出点与邻近

的自由面上两点共线，从而可求出溢出点的位置。本

例中，当自由面上点的水头与坐标的差小于给定容差

时认为收敛，即max yφ ε− ≤ ，取 0.0001ε = 。采用

h=0.5 m间距布置数学节点。 
从最终的流网，如图 13（a）和图 13（b）所示，

可以看出等势线与流线之间的垂直情况较好。 
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图 13 分区梯形坝流网图 

Fig. 13 Flow net of zoned trapezoidal dam 

5  结    论 
改进的MLS-NMM法利用单位分解的性质，通过

构造物理片上局部解，不仅能直接准确地施加本质边

界和材料边界条件，还能精确地求解奇异角点问题。

该方法解决了原MLS-NMM（或单位分解类方法）采
用罚函数法，有罚因子的选取问题，和拉氏乘子法，

需满足 inf-sup条件的问题。通过 3个算例的计算结果
表明，改进的 MLS-NMM 求解稳定渗流问题是可行

的、有效的，可为工程渗流流网分析，提供参考。 
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真空预压负压分布规律模型试验研究 
姜彦彬，何  宁，许滨华，周彦章，张中流 

(南京水利科学研究院岩土工程研究所，江苏 南京 210029) 

摘  要：负压分布规律是真空预压机理研究的重要课题。通过讨论真空预压负压空间分布特点及负压相关概念，广义
地定义了负压，分析了负压的测量方法及影响因素。设计高 15.0 m的竖向大比尺室内模型，开展真空预压负压分布规
律试验研究。试验结果表明，饱和黏土土中真空度测量存在滞后效应，本次试验真空度存在的极限深度为 8.9 m；膜下
真空度稳定后，零压面之上孔压及板中真空度沿深度呈对称线性分布，斜率均近似为静水压力梯度；负压沿深度为分

段线性分布，在地下水位之上的非饱和段因提水做功而衰减，稳定期负压平均衰减值为 21.4 kPa，在水位之下排水板埋
深范围内基本均匀分布而无衰减，稳定期平均负压为-67.0 kPa。结合试验规律及等效排水管中气液两相流的流型分布，
给出了真空预压稳定期竖向排水板中的分段线性负压边界。 
关键词：真空预压；负压分布；模型试验；竖向大比尺；滞后效应；两相流 
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Model tests on negative pressure distribution in vacuum preloading 

JIANG Yan-bin, HE Ning, XU Bin-hua, ZHOU Yan-zhang, ZHANG Zhong-liu 
(Department of Geotechnical Engineering, Nanjing Hydraulic Research Institute, Nanjing 210029, China) 

Abstract: The rule of negative pressure distribution is an important subject in the studies on vacuum preloading mechanism. By 

discussing the spatial distribution characteristics of vacuum preloading and the associated concepts, the negative pressure is 

defined in a broad sense, and the methods and influencing factors for the negative pressure measurement are analyzed. The tests 

are carried out, with a well-designed large scale indoor model 15 m in vertical height, to study the negative pressure distribution 

in vacuum preloading. The test results show that there is hysteresis effect in vacuum measurement in saturated clay soil, and the 

limit depth where vacuum exists is 8.9 m. The pore water pressure and vacuum degree in drain board exhibit a symmetrical 

linear distribution above zero pressure plane at the vacuum stable stage, and the slope is similar to hydrostatic pressure gradient. 

The negative pressure distribution along the depth is of piecewise linear type, due to the energy consumption in water lifting, 

attenuation is found in the unsaturated soil above the underground water level, and the average attenuation value is 21.4 kPa in 

the stable period. The negative pressure is uniform with no attenuation under the average water level, and the corresponding 

average negative pressure is -67.0 kPa within the depth scope of drainage board in the stable period. Based on the experimental 

results and the flow pattern distribution of gas-liquid two-phase flow in the equivalent drainage tube, the piecewise linear 

negative pressure boundary of the vertical drainage board in the stable period of vacuum preloading is put forward. 

Key words: vacuum preloading; negative pressure distribution; model test; vertical large scale; hysteresis effect; two-phase 

flow 

0  引    言 
真空预压是排水固结地基处理方法的一种，广泛

应用于中国沿海、沿江地区软基处理及吹填造陆超软

土处理工程，其理论及技术研究是目前岩土工程领域

的热点问题之一。真空预压技术通过真空发生装置及

密封系统在密封膜下形成稳定负压，借助排水系统传

递负压使地基排水固结，实现地基加固。地基中负压

分布（包括排水系统及土中分布）直接决定真空预压

加固效果（包括加固深度、影响范围等），是其加固机

理的重要研究问题[1-2]。 
地基中预先打设的竖向排水板兼具负压传递和排

水功能，板中负压分布是真空预压解析及数值分析的

重要边界条件[3-4]，①多数学者认为负压沿排水板竖向

有衰减，但对衰减的形式描述不一，部分学者[2, 5-7]认

─────── 
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为负压为线性衰减分布或以浅层某一深度（砂垫层地

面、地下水位面、硬壳层底面）为分界的分段线性衰

减分布（但不同学者所测衰减率不一），部分学者[8-9]

认为负压以非线性形式或分段非线性形式分布。②也

有学者[10]认为负压在竖向排水体中均匀分布。真空

度、孔压和地下水位等均是计算负压分布的相关指标，

而对负压及地下水位的概念认识尚不一致，地下水位

及土中真空度测试方法尚有不足[2-3]，直接导致上述负

压分布规律观点不一致。 
室内试验是真空预压机理研究的重要手段，利用

常规（或改进的）试验仪器（如三轴固结仪），亦或自

制模型箱模拟真空预压是最常用的室内试验手段，但

模型尺寸普遍较小（3 m以内），尤其是沿深度缩尺严
重。无法通过室内试验研究更大的竖向范围内真空预

压负压分布规律。本文讨论了真空预压广义负压的概

念及相关测量方法，设计并开展真空预压竖向大比尺

室内模型试验，探讨真空预压负压分布规律。 

1  负压分布及广义负压 
与负压相关的名词有“真空”、“真空度”、“负压”、

“真空负压”等[11]，分别为不同的概念，如不加区分

容易使文义含糊不清。岑仰润[2]、邱青长等[6]均指出

了真空预压负压相关概念使用混乱的现象并予以指

正，但仍不够完备。仲彦等[12]较为全面地讨论了“真

空荷载”的表述及应用，认为表述真空荷载的名词较

多且不清晰。总结发现，负压相关概念的分歧主要表

现为两点：①“真空”能否用于描述液体状态；②如

何统一描述抽真空后使软基发生固结的孔隙流体力学

状态，而不只限于流相。 
1.1  压力空间分布 

《水力学》[13]中有关真空、负压的定义为：当液

体中某点的绝对压强P小于当地大气压强 aP 时，称该
点存在“真空”，大小用“真空度” kP （式（1））表
示，为正值；真空度存在，相对压强为负，故真空也

称“负压”，可见负压属于相对压强的范畴。 

k aP P P= −   。            (1) 
土体含固、液、气三相，气相与液相相比其密度

可以忽略不计（重力场因素），液相与气相相比其压缩

性可以忽略不计，使得负压在地下水位之上、下区域

的分布与传递规律存在差异。不妨在绝对压强系及以

aP 为零点的相对压强系中，以地下水位为界分别讨论
负压的空间分布特点（图 1）。 
（1）地表至地下水位之间的 A区 
从工程应用的角度关注抽真空对A区孔隙流体压

力的改变情况，可以忽略地下水位以上的毛细饱和带

高度[14]，认为地下水位以上均为非饱和区且孔隙中气

相连通,将孔压计置于地下水位之上的 A区任意深度，
绝对孔压值为当地大气压 aP ，其相对压力值为零。抽
真空后，A 区孔隙气相变得稀薄，可以认为绝对孔压
同时降为 mkP ，降幅为膜下真空度 vP ，根据《水力学》
定义，此时 A区土体孔隙中存在负压（或真空）并处
于负压（或真空）状态，可用超静孔隙压力绝对值 u∆
或真空度 vP （ vu P∆ = ）评价负压大小。 

图 1 真空预压负压空间分布示意图 

Fig. 1 Schematic of spatial distribution of negative pressure in  

vacuum preloading 

（2）地下水位之下的 B区 
自然状态下，水位之下饱和土中孔隙（水）压力

在相对压强系中为静水压力 wP ，绝对压强大于 aP 。抽
真空后，负压由 A区通过竖向排水板和土体孔隙向 B
区传递，使得地下水位之下一定深度范围内的饱和土

孔隙水压力低于 wP ，产生了负的超静孔隙水压力 u∆ 。

B 区的上半部区域孔隙水压力 u低于当地大气压 aP
（记作 B1区），B1区绝对孔隙压强范围为[ ]mk a,P P ，

因而处于负压状态且存在真空度。认为孔隙水密度不

因抽真空而改变，水位之下 wP 随深度线性增长，所以
B1区土中真空度 kP 随深度增大而减小，且始终小于等
于其超静孔压绝对值 u∆ （仅在水位面处二者相等），

因而不应再用真空度评价该区内负压大小，此时负压

与负的超静孔隙水压力 u∆ 概念一致，可以直接用 u∆
评价负压大小。 
将 B区的下半部分区域记作 B2区，B1区与 B2区

的分界面就是所谓的“零压面”，零压面处孔隙水压力

为一个当地大气压 aP ，零压面是真空度存在的下限。
处于零压面之下的 B2 区绝对孔压值大于 aP 而没有真
空，虽然如此，但 B2区存在负的超静孔隙水压力 u∆ ，

而排水固结由 u∆ 消散、有效应力增长实现，因此 B2

区也有加固效果。 
由真空度的定义及抽真空后孔压分布特点不难发
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现，零压面之上 A，B1区的孔压与真空度在相对压强

坐标系中对称分布（图 1（a））。抽真空后，负压优先
沿竖向排水板传递，地下水位及零压面均不水平，因

此 A，B1，B2区的分界面并非平面，为便于分析，文

中将上述分界面均假设为水平面。 
1.2  广义负压概念 

图 1的 A，B1区均处于负压（或真空）状态，均

存在真空度，但因孔隙流体密度不同，真空度竖向分

布不同。为统一描述土中负压状态，方便评价负压大

小，并考虑零压面以下 B2区亦有加固效果的事实，避

免采用真空度描述负压存在的不足，建议广义地定义

负压：只要土中当前孔隙压力 u低于其自然重力场稳
态孔隙压力 wP ，即处于负压状态。负压描述的是一种
相对状态，应采用应力状态的改变量评价负压的大小，

即“广义负压”与“超静孔压”等效，正是由抽真空

引起的使地基排水固结的“荷载”，相当于文献[12]所
述的“真空荷载”以及文献[15]所述的“有效真空压
力”，广义负压既可以描述非饱和土中孔隙压力状态，

也可以描述饱和土中孔隙水压力状态，所以有真空一

定有负压（A区，B1区），但有负压不一定有真空（B2

区）。诸如“真空度沿深度均匀分布”的表述[3]显然是

不合理的，广义地定义负压可以避免产生“土中没有

真空度就没有加固效果”的错误的感性认识。 

2  负压测量方法 
影响真空预压负压分布的主要因素有：膜下真空

度、地下水位、土中真空度、孔压及分层沉降等，文

中统称为“负压相关指标”，相关测法可参考文献[16]，
本文着重讨论土中真空度测量技术。 
真空预压工程中常用弹簧管式真空表测量土中真

空度（图 2），当测点处流体压力低于一个大气压时，
会吸走连接真空表的细管及弹簧管空腔（简称测管空

腔 V）内的空气，表盘读数为相应的真空度。而将弹
簧管式真空表用于土中真空度测量时，存在以下问题： 
（1）滞后效应 
土中测点位置孔隙压力变化时，真空度测头内、

外流体产生压差，测管空腔 V通过测头与土中发生流
体交换，测头内外压力达到平衡时真空表读数才趋于

稳定。因此，使用弹簧管式真空表测量土中真空度时，

测值的变化依赖于测管空腔 V内流体体积的变化。①
当测头处于非饱和土中或渗透性好的饱和土（如砂土）

中时，测管空腔 V内流体可以通过测头快速地与土中
流体交换，测头处土中孔压变化会很快体现在真空表

读数上，真空度测量无明显滞后；②当测头处于渗透

性较差的饱和黏性土中时，测头与土中流体交换缓慢，

将孔压变化反映为测管空腔V内的流体体积变化需要
相对较长的时间，真空表读数变化缓慢且明显滞后于

测点周边局部孔隙压力变化，表现出“滞后效应”。测

点处土的渗透性越低、压差越小、测管空腔 V体积越
大，滞后效应越显著。 

图 2 弹簧管式真空表工作原理 

Fig. 2 Working principle of spring tube type vacuum gauge 

（2）细管水头高度影响 
如图 3所示，密闭容器水面上的真空度为 vP ，真

空度测头位于 F点，低于静水位 3h ，测头与真空表之
间由较长的细管相连。假设细管中水头分别位于 A～F
点，且自该点至测头 F点的细管中水柱连续，讨论细
管水位对真空表读数的影响。 

图 3 细管水头高度影响真空度读数 

Fig. 3 Water head in the tube affects the vacuum degree reading 

当细管水头位于 a—a平面上的 A，B，C点时，
取静水位为参考面进行压力平衡计算，真空表读数为 

v w 1A B CP P P P hγ= = = +   ，      (2) 
当细管水头与水位面重合时，真空表读数为 

vDP P=   ，                 (3) 
当细管水头低于水位面时，真空表读数为 

v w 2 v w 3,   E FP P h P P hγ γ= − = −   。   (4) 
不难发现，当水位面上的真空度及测头位置均不

变，仅连接真空表的细管水头与静水位的相对高差变

化时，真空表读数也随之变化。根据细管水头、测头、

地下水位间的高差及真空表读数，由式（2）～（4）
可以准确计算测头处的真空度，但在真空预压现场，  





第 10期                     姜彦彬，等. 真空预压负压分布规律模型试验研究 1877 

表 1 土样物理力学参数 

Table 1 Physical and mechanical parameters of soil samples 

指标 
w 

/% 
Gs 

ρ 

/(g·cm-3) 

Sr 

/% 
e 

wL 

/% 

wP 

/% 
IP 

Es 

/MPa 

qu 

/kPa 

kv 

/(10-6cm·s-1) 

数值 42.6 2.74 1.86 100 1.101 33.8 17.4 16.4 3.2 6.3 6.86 
表 2 模型试验详细设计 

Table 2 Detailed design of model tests 

项目 描述 

水力边界 
通过细管将顶部补水桶与模型底部连接，调节补水桶水位模拟外部水头边界，根据桶中水位变化可以计算

补水量及补水速率。补水桶中初始水头与模型中初始地下水位等高（初始埋深 2.0 m） 

应力及位移边界 
有机玻璃筒可以约束圆柱土样的径向变形，在内壁涂抹透明润滑油并贴一层透明塑料薄膜，可以在不影响

可视化的前提下减少土样沉降时的侧向摩擦阻力 

排水 
模型顶部铺设 30 cm厚砂垫层，排水板顶部埋于砂层中，将外径 16 mm的 PU气管打孔后外包滤膜，螺旋

盘于砂垫层中作为集水滤管，量测补水桶和气水分离桶中水位变化，可计算补水量、排水量和净排水量 

抽真空控制 采用上海南光 2XZ-4型真空泵，利用电接点真空表控制泵的运作，使膜下真空度 Pv稳定在 85～90 kPa 

密封控制 
将外径 41 cm、高 40 cm的小桶嵌入到模型筒内，用密封膜连接进行活塞式密封。各段模型筒通过法兰盘、

橡胶垫连接密封，传感器数据线穿出处需加以保护并密封 
表 3 传感器布置说明 

Table 3 Detailed distribution of sensors 

项目 描述 

孔压 
#2~#7段各布置一个孔压传感器，相邻间隔 2 m深度。采用YY-2B小型压阻式孔隙水压力传感器，精度 0.2% FS，

外形尺寸为  20×53 mm，使用前在正、负压下分别标定 

真空度 
每个断面同时布置板中、土中真空度测头。将外径 8 mm的 PU气管一端用滤膜包扎后作为测头，通过出线器

引至模型筒外，连接高于出线口的真空表。考虑细管水头与出线口相对高差的影响，并分析滞后效应 

地下水位 
采用外径 2 cm的透明有机玻璃管制作，共长 5 m，下部 1 m为花管段，上部 4 m是可视段，紧贴于模型筒内

壁布置在基准面以下 2~7 m范围，可直接读出水位 

分层沉降 每 2 m紧贴模型筒内壁放置一块土工布作为沉降标，标记其初始位置，量测相对初始位置的距离可得沉降量 

连接测头和真空表的细管有相当部分埋在土中，细管

水头的确切位置及管内水柱是否有间断常常不可知，

无法由真空表读数准确计算测头处的压力。换句话说，

当真空度测头低于地下水位时，不经过细管水头修正

的真空表读数通常不是测头处真正的真空度。 
对于量程为-0.1～0 MPa 的弹簧管式真空表，只

有当压力小于一个当地大气压 aP 时读数才不为零；由
式（2）～（4）式算得测头位置的真空度小于等于零
时，测管空腔 V中的压力大于等于 aP ，测头位置无真
空，真空表读数为零；图 1零压面以下 B2区的真空度

理论测值为零。 

3  真空预压室内模型试验设计 
针对现有真空预压室内模型竖向尺寸偏小的不

足，设计竖向大比尺室内模型（图 4），以单根排水板
加固的圆柱体土单元为研究对象，模拟现场边界约束

条件、水流补给条件、真空加载方式等，开展真空预

压负压产生、传递、分布及变化规律相关试验研究。 

3.1  试验模型概述 

以南京水利科学研究院铁心桥试验基地土工试验

厅内高 18.0 m、两跑净宽 0.55 m的楼梯井为场地，进
行室内模型试验。如图 4，模型主体为高 15.0 m、内
径 0.43 m的透明有机玻璃筒，分 8段自下向上组装而
成，依次为 1.0 m的#8管，2.0 m的#7～#1管，#1管顶
部连接 0.4 m 高的小段作为砂垫层排水及表层密封
段。土样取自连云港徐圩港区航道疏浚吹填区（孔隙

水含盐分），属于低液限黏土，试验时土样的相关物理

力学参数见表 1，自下而上填筑土样时，在截面形心
布置一根 14.0 m深（分布在#1～#7管内，底部#8管内
无排水板）的 SPB100 B型排水板。模型中土样加固前
为总高 15.0 m，直径 0.43 m的圆柱体，以#1管顶面为
基准面，每 2.0 m深为一个试验断面（图 5），预埋孔压
传感器、板中真空度测头、土中真空度测头和沉降标，

在基准面以下 2～7 m范围内紧贴筒内壁预置水位管。 
3.2  模型分部设计 

为使模型试验与真空预压现场条件相似，模拟了
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水力边界、应力及位移边界、排水及真空控制等条件，

详见表 2，传感器布置说明见表 3及图 5。文中不特别
说明时，传感器埋深及相关指标的竖向尺度均以顶部
#1管顶作为±0.00 m基准面（图 4，5）。 
与现有真空预压相关室内模型试验相比，本试验

具有以下特点：①模型筒中土样高 15.0 m，排水板预
埋深度 14.0 m，具有竖向大比尺的特点，孔压、真空
度等负压相关指标与现场相近；②可以模拟单根排水

板控制单元体的应力边界及水力边界；③模型主体为

透明有机玻璃筒，分层沉降，水位管，补、排水桶及

真空表的细管水位的可视效果好，测量方便、准确。 

图 4 竖向大比尺真空预压室内试验 

Fig. 4 Vertical large-scale vacuum preloading laboratory tests 

图 5 模型中传感器分布 

Fig. 5 Distribution of sensors in model 

 

4  试验规律分析 
装样完成静置 1个月后开始试验，试验持续 1个

月，分为抽真空初期、真空度稳定期（下文简称稳定

期）和动态测量 3个阶段。试验结果分析如下。 
4.1  水位变化分析 

试验前后水位降低了 1.343 m，埋深波动为 1.8～
3.8 m，波幅 2.0 m（图 6）。自第 5天开始净排水量增
长平缓（图 7），而水位曲线却表现为“上升—平稳—
下降”；管内外压差及流体交换是管中水位变化的必要

条件，压力再平衡会影响水位面的空间分布，水位管

中水位只反映空间某点的水位值，其升降变化证明真

空预压地下水位存在局部波动性，水位管中水位不是

整体平均地下水位。试验前后地表沉降 0.222 m，水
位下降量大于地表沉降量。 

 

图 6 水位与真空度变化 

Fig. 6 Change of water level and vacuum degree 

图 7 水量变化 

Fig. 7 Change of water quantity 

4.2  真空度变化分析 

文中测头位置的真空度均在考虑测头沉降和细管

水头高度后参照式（2）～（4）计算得到。排水板及
土中真空度时空分布如图 8和图 9所示。 
（1）不同深度板中真空度曲线均与膜下真空度
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vP 曲线相似，在同一时间段表现出同样的增、减规律，
即当 vP 波动时，不同深度处的真空度几乎即时、等值
地波动，说明相对于测量频率（一天一次），排水板中

压力竖向传递没有滞后。同一位置土中真空度整体上

低于板中，加载初期尤为明显；随着 vP 持续稳定，板、
土真空度差距逐渐缩小并渐趋一致。 vP 波动时，板中
真空度变化明显而土中变化相对缓慢。以上说明真空

表所测土中压力变化滞后于板中压力变化。 

图 8 各断面排水板中真空度分布 

Fig. 8 Distribution of vacuum of monitoring sections in drain  

..board 

 

 

图 9 排水板及土中真空度时空分布对比 

Fig. 9 Spatial and temporal distribution of vacuum comparison in  

drain board and soil 

（2）抽真空第 5天后，排水板中真空度竖向分布
随膜下真空度 vP 的稳定而基本稳定（图 9（b））。8.15 
m埋深之内的板中#1～#4测头均有真空度，真空度值
随深度递减；10.0 m之下的板#5、#6测头自始至终无
真空度，所以排水板中真空度存在的极限深度为

8.15～10.0 m。同理，土中真空度存在的极限深度为
8.0～10.0 m。因此，本次试验零压面埋深为 8.0～10.0 
m。关键时间点板中及土中真空度（不为零的范围）
竖向呈线性分布，板中真空度斜率均值为-10.5 
kPa/m，土中真空度斜率均值为-8.3 kPa/m。 
4.3  孔压及负压分布分析 

（1）孔压分析 
a）如图 10（a），抽真空后不同深度孔压均随时

间逐渐减小，且均与膜下真空度 vP 表现出同样的增、
减规律；第 7～23天 vP 稳定，各断面孔压总体呈水平
等间距分布，竖向梯度为 10.0 kPa/m（图 10（b）），
等于静水压力梯度 10.0 kPa/m（滨海吹填土孔隙水含
盐分）。由图 9及图 10可作出孔压和真空度的对比分
布图 11，稳定期零压面之上的孔压与板中真空度分布
对称（图 11（b）），板中真空度随深度平均线性衰减
-10.1 kPa/m，土中孔压随深度平均线性增长 10.2 
kPa/m，而真空表测得土中压力平均线性衰减-10.7 
kPa/m。土中孔压与板中压力线性变化程度近乎相等
说明负压由板向土中径向传递时没有明显衰减，流体

压力在竖向近似以静水水力梯度线性增长说明水位之

下负压（超静孔压 u∆ ）在竖向无明显衰减， u∆ 分布

如图 11（b）所示；真空表测值反算土中孔压 sP 偏小
于孔压值 u ，是饱和黏土真空度测量存在滞后效应的
一种表现。图 11（a）所示水位之下的#2 和#4 断面孔
压 u与板中真空表测值反算孔压 Ppvd一致，而 u 均略
大于土中真空表测值反算孔压 sP 值，同样为上述压
力径向分布规律及滞后效应的表现，因此，建议尽量

避免使用真空表测量水位之下的土中压力。 
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图 10 孔隙水压力时空分布 

Fig. 10 Spatial and temporal distribution of pore water pressure 

b）图 11（b）中孔压线与 Z轴交点为-8.9，说明
本次试验土中真空度存在的极限深度（作为零压面深

度）为 8.9 m。平均地下水位埋深 2.42 m，地下水向
上排出需增加其重力势能，负压做功而衰减，由图 11，
非饱和区板中负压衰减 23.1 kPa，土中衰减 28.0 kPa。 

 

图 11 孔压和真空度分布对比 

Fig. 11 Comparison of pore water pressure and vacuum degree 

（2）负压分布分析 
a）膜下 vP 稳定时（取第 10～21 天），#1 至#6 断

面的超静孔压 u∆ 平均值依次为：-66.6，-66.4，-64.6，
-67.6，-68.4，-68.3 kPa，总体平均为-67.0 kPa（图

12（a））。不同深度超静孔压 u∆ （#1～#6）整体变化
相近，说明稳定期模型内部压力变化较为同步，负压

在传感器分布范围内分布均匀，平均负压为-67.0 kPa；
此间膜下平均真空度为 88.4 kPa， vP u− ∆ 即是负压在

地下水位之上的非饱和段提水做功而衰减的幅度（图

12（c）），各断面 vP u− ∆ 初期大，稳定期小（整体平

均为 21.4 kPa），说明初期负压在浅层损耗大于稳定
期。 

b）图 12（b）所示，第 8天底部补水阀门打开，
#4至#6的 u∆ 自上而下递减；第 17天顶部#1、#2管的
出线器阀门打开，#2 孔压以下深度的 u∆ 均小幅小于

第 11天的 u∆ ，说明补水和漏气均会损耗负压。 

   

  

 
图 12 超静孔隙水压力 Δu时空分布 

Fig. 12 Spatial and temporal distribution of excess pore water  

.pressure Δu 
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4.4  动态测试负压分析 

试验动态测试包含两部分：①第 22天临时卸载后
再加载，加密测量孔压和真空度相关指标短时变化（图

13）；②第 25 天进入动态测量阶段（图 14），依次调
整膜下真空度 vP 为：90→65→35→0→35→65→90→0
（单位：kPa），每次调整后立即加密观测浅层#1、#2
断面的孔压、土中真空度、板中真空度及地下水位，

分析负压相关指标短时变化规律。 

 

图 13 临时卸载负压相关指标分析 

Fig. 13 Analysis of negative pressure-related indexes of temporary  

unloading 

（1）如图 13（a）及图 14所示，膜下真空度 vP 变
化时，处于地下水位之上的#1断面土中真空表测值反
算孔压 sP和孔压计测值u一致，处于水位之下的#2断

面理论上亦应如此，而实际上 sP较 u曲线平缓，且 sP的
变化总是滞后于u，即 vP 下降（上升）时，土中真空
表测值反算孔压 sP回升（降低）总是慢于孔压计测值
u。真空度变化时地下水位之下的土中真空表测值反
算孔压 sP滞后于土中孔压计测值u的现象正是 2.1 节
所述饱和黏土土中真空度测量的滞后效应，真空度变

化 24小时内滞后效应有明显体现。 
（2）①如图 13（b），真空卸载后 2 h内土中孔压

基本不再变化，超静孔压趋近于零；再次加载 16 h后，
除浅层外 6 m 深度以下的土中孔压值 sP与卸载前相
等。②4 m深度以下的土中同一时刻的超静孔压呈一
条竖直线，不同时刻的孔压连线相互平行且平均线性

系数（9.6 kPa/m）接近静水压力梯度（10.0 kPa/m）。
以上说明膜下真空度 vP 变化后，排水板会很快将压力
变化近乎等值地传递到水位之下不同深度土中——即
板中真空度及土中孔压均同步变化（相对于测量频

率），且具有相同的压力增量（超静孔压 u∆ ）。本次

试验模型中土样横截面与排水板截面之比偏小（相比

于现场排水板平面布置及其常见的板间距 0.7～1.3 
m），人工填筑的土样渗透系数大于自然土层，且真空
泵工作效率及模型密封性均比现场条件好，所以尽管

排水板埋深 14 m，但负压依然能够由排水板快速地传
递给周边土样，负压在水位以下范围传递基本表现为

无滞后、无衰减，类似《水力学》中的巴斯加原理[13]。 

 

 
图 14 动态测试浅层负压相关指标分析 

Fig. 14 Analysis of shallow negative pressure-related indexes of  

..dynamic tests 

（3）图 14所示，膜下真空度 vP 变化过程中，#1、
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#2断面孔压 u随 vP 的变化而变化，但两断面超静孔压
绝对值 u∆ 始终小于 vP ，说明负压通过排水板传递到
#1、#2 断面的过程中有衰减。自然状态下，水位之下
的饱和土中孔隙水势能相等，要将孔隙水通过排水板

向上排出必须做功增大其重力势能和动能，因此负压

在非饱和区域内耗散，使地下水位处的超静孔压绝对

值 u∆ 低于膜下真空度 vP 。 

5  排水板负压边界 
5.1  等效排水管流型分布 

土中自上而下主动降低的孔隙压力是真空预压排

水固结的动力，排水板负压分布是砂井固结理论重要

的孔压边界条件。将排水板按照等横截面原则等效为

一根透水圆管（图 15），讨论膜下真空度 vP 稳定期等
效排水管中流体状态及负压分布。 

图 15 等效排水管两相流型分布及负压边界 

Fig. 15 Distribution of two-phase flow pattern and negative  

  pressure boundary of equivalent drainage tube 

无论现场还是室内试验，均可观察到连接膜下滤

管与泵的透明管道中的水呈断续状脉动前进，水平管

段中气液两相体的运动形态多呈“弹状流”和“波状

流”，竖向管段中多呈“弹状流”和“环状流”。参考

《气液两相流》流型理论[17]，并考虑流型随流量、时

间的动态变化，合理推测竖向等效排水管中的流体形

态如图 15（a）、（b）所示：①加固初期两相流含气量
较大，流型如图 15（a）所示，自下而上依次为：单相
液体、泡状流、弹状流、环状流；② vP 稳定期两相流含
气量减小，流型如图 15（b）所示，自下而上依次为：
单相液体、泡状流、环状流。假设土中平均地下水位处

于泡状流区域，且随真空加载时间增长而缓慢下降。 
5.2  排水板负压边界 

基于模型试验负压分布规律，膜下真空度稳定期

与图 15流型相对应的排水板负压边界 U∆ （图 15（c））
为式（5）。 

v v

1 v v v w

v w

                           (0 )
( )       ( )

                    ( )

P Z Z
U Z Z P Z Z Z

P P Z Z
λγ
−
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≤ ＜

≤ ＜

≥

 ， (5) 

1 w v( )P Z Zλγ∆ = −   。             (6) 

式中， U∆ 为本文 1.2 节定义的广义负压， vP 为膜下
真空度， P∆ 为图 15（c）中 BC段负压的衰减值， vZ
为环状流下限埋深， wZ 为平均地下水位埋深， 1γ 为图
15 中环状流下限埋深至平均地下水位段（BC 段）的
等效排水管中两相流的平均重度，λ为压差系数。 
环状流有气相轴心，认为环状流范围内负压无衰

减，图 15（c）中 AB段的负压为 vP− ；本次试验测得

平均地下水位之下排水板中不同深度负压等值分布，

因此认为 CD 段负压为平均地下水位处的板中压力

w vP P P− = ∆ − ；上升两相流存在摩擦、加速、重位和

局部压降，即浅层 BC 段负压存在衰减，假定为线性
衰减，并用大于 1的压差系数λ考虑板中大于重位压
降的两相流压降。本次试验真空度稳定期负压在浅层

平均衰减值 P∆ 为 21.4 kPa。 

6  结论与建议 
本文讨论了负压相关概念及测量方法，通过开展

竖向大比尺室内模型试验研究了真空预压负压分布

规律。初步结论与建议如下： 
（1）详细讨论了真空预压负压空间分布特点，认

为负压描述一种相对压强状态，与“超静孔压”等效，

广义地定义了负压。 
（2）详细分析了土中真空度测量的影响因素，提

出并通过试验验证了饱和黏土土中真空度测量的滞后

效应，本次试验真空度存在的极限深度为 8.9 m。 
（3）在相对压力坐标系中，零压面之上范围内孔

压及板中真空度竖向分布曲线对称，零压面之上的土

中孔压绝对值应与土中真空度相等。本次试验膜下真

空度稳定后，板中真空度随深度线性（平均-10.1 
kPa/m）衰减，土中孔压随深度线性（平均 10.2 kPa/m）
增长，二者线性梯度均近似为静水压力梯度。 

（4）本次试验负压为折线型分布，且在地下水位
之上的非饱和段衰减，稳定期整体平均衰减值 21.4 
kPa，负压在水位之下排水板埋深范围内基本均匀分布
且无明显衰减，稳定期整体平均值为-67.0 kPa。合理
假定等效排水管气液两相流的流型分布，给出了符合

试验规律的真空预压稳定期竖向排水板负压边界。 
（5）本次试验膜下真空度变化后，压力变化会通

过排水板近乎等值地快速传递到水位之下排水板分布

范围，且由板向土中径向传递时没有明显衰减。因所

用模型内径偏小（为 0.43 m），建议缩小排水板截面
积，从能量等效的角度出发合理调整膜下负压，使能

量密度与现场相似，保证土样的均匀性，在竖向大比

尺模型中进一步开展真空预压物理力学性质的研究。 
（6）本文基于吹填淤泥真空预压室内模型试验初



第 10期                     姜彦彬，等. 真空预压负压分布规律模型试验研究 1883 

 

步得到了负压分布相关规律，仍需在吹填现场以及天

然沉积的软土地基真空预压实际工程中继续开展相关

研究，以指导生产实践。 
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单峰和双峰土水特征曲线基本参数的确定 
高  游，孙德安
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(上海大学土木工程系，上海 200444) 

摘  要：土水特征曲线基本参数（如进气值、残余吸力值和过渡区脱湿曲线的斜率等）的确定是预测非饱和土强度、
渗透性以及本构关系的基础。基于修正 Fredlund和 Xing拟合方程，提出单峰和双峰土水特征曲线基本参数的确定方法。
首先，对试验数据点进行最优化拟合，获取拟合方程的参数，对于双峰土水特征曲线，根据试样的孔径分布特征将其

分段进行拟合；其次，根据拟合方程的几何关系求出过渡区和残余区土水特征曲线的斜率及其切线方程；再根据切线

方程可以准确地确定单峰和双峰土水特征曲线的进气值、残余吸力值等。最后，利用单峰和双峰土水特征曲线的试验

数据，验证了此方法的可行性。 
关键词：土水特征曲线；基本参数；拟合；单峰孔径分布；双峰孔径分布 
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Determination of basic parameters of unimodal and bimodal soil water 
characteristic curves  

GAO You, SUN De-an 
(Department of Civil Engineering, Shanghai University, Shanghai 200444, China) 

Abstract: The determination of basic parameters (such as air-entry value, residual suction, slope at transition zone, etc.) of 

soil-water characteristic curve (SWCC) is the most fundamental for predicting the strength, permeability and constitutive 

relation of unsaturated soils. In this paper a method is proposed to determine the basic parameters of unimodal and bimodal 

SWCCs based on the modified Fredlund and Xing’s fitting equation. Firstly, the parameters of the fitting equation can be 

obtained by the optimal fitting of experimental data. For the bimodal SWCC, the piecewise fitting method is adopted based on 

the pore size distribution characteristics of soils. Secondly, the slopes and equations of tangent lines are obtained in the 

transition and residual zones based on the geometric relationship of the fitting equation. Furthermore, the air-entry value and 

residual suction of SWCCs are determined by the geometric relationship of tangent lines. Finally, the proposed method is 

validated to be feasible by use of the experimental data of unimodal and bimodal SWCCs. 

Key words: soil water characteristic curve; basic parameter; fitting; unimodal pore size distribution; bimodal pore size 

distribution 

0  引    言 
土水特征曲线表示非饱和土持水能力的大小，它

是预测非饱和土强度、渗透性以及本构关系的基础[1]。

如在非饱和土强度预测方面，最关键的问题是如何考

虑吸力和饱和度对非饱和土强度公式中增强项的影

响。而在非饱和增强项中最关键的一个参数就是有效

应力参数 χ（0≤χ≤1）。很多学者基于大量的实验数
据，将非饱和强度增强项与有效饱和度 Se（Se=(Sr-Sre)/ 
(1-Sre)，Sre 为残余饱和度）建立关系，并将有效应力

参数 χ 用有效饱和度 Se 替代
[2-5]。在非饱和土渗透性

的预测方面，应用较广泛的非饱和渗透系数模型中含

有有效饱和度 Se
[6-8]。故残余点吸力值 φre和残余饱和

度 Sre的准确确定具有重要的实际意义。Kim等[9]利用

有效饱和度 Se 代替有效应力参数 χ 的非饱和强度预
测公式探讨了残余饱和度对强度增强项预测的影响，

如图 1所示。可以看出残余点取值对非饱和土强度增
强项预测的结果影响很大。此外，在非饱和土弹塑性

模型中常常需要建立一个简单的土水特征曲线滞回模

型，如 Sheng等[10]提出的土水特征曲线滞回模型，包

含了如进气值 sa，过渡区脱湿曲线斜率 wsλ ，残余区脱 
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湿线斜率或扫描线斜率 κws等基本参数，如图 2所示。
因此，准确确定土水特征曲线基本参数（如进气值、

残余吸力值和过渡区脱湿曲线斜率等）是非饱和土强

度、渗透性以及本构关系研究的基础。 

 

图 1 残余值对非饱和强度增强项预测的影响
[7]
 

Fig. 1 Effect of residual suction on predicted shear strength[7] 

图 2 土水特征曲线模型[10] 

Fig. 2 Model for soil-water characteristic curves[10] 

目前，土水特征曲线基本参数的确定主要是利用

画图法。图 3为单峰土水特征曲线，其进气点坐标主
要根据边界区和过渡区土水特征曲线切线的交点确

定，残余点坐标主要根据过渡区和残余区土水特征曲

线切线的交点确定。此法确定土水特征曲线参数主观

性较大。此外，不同土水特征曲线的量测方法的量测

吸力范围是不同的，如压力板法（即轴平移技术）最

大吸力为 1.5 MPa、滤纸法（吸力范围约 0.5～40 MPa）
和饱和盐溶液蒸气平衡法（吸力范围约 3～367 MPa）
等。若只采用一种试验方法很难获取广吸力范围内的

土水特征曲线，而用单一试验方法获取的窄吸力范围

内有限试验数据点确定土水特征曲线基本参数会存在

较大误差。因此，如何从窄吸力范围内有限试验数据，

较准确地确定土水特征曲线的基本参数是值得研究的

一个问题。 
用窄吸力或广吸力范围内有限试验数据点，较准

确地确定土水特征曲线的基本参数，先需要确定其全

吸力范围内土水特征曲线的表达方程。本文通过分析

得知 Fredlund 等[11]拟合方程式中的残余吸力值 φre并

非实际残余吸力值，故将 Fredlund等的拟合方程视作
四参数拟合方程对单峰土水特征曲线（即有限的试验

数据点的水特征曲线）进行拟合确定全吸力范围内的

土水特征曲线拟合方程，再根据已知参数方程的几何

关系求出过渡区和残余区土水特征曲线的斜率及其切

线方程，从而确定单峰土水特征曲线的基本参数。同

时基于孔径分布特征将双峰土水特征曲线分两段，提

出拟合确定双峰土水特征曲线基本参数的方法。最后，

用试验数据验证了本文方法可准确地确定单峰和双峰

土水特征曲线的基本参数。 

图 3 单峰土水特征曲线 

Fig. 3 Unimodal soil-water characteristic curve 

1  土水特征曲线的类型 
微细观试验（如压汞试验）的深入测试和研究表

明，土样内部的孔隙结构可以分为单峰孔径分布和双

峰孔径分布以及甚至多峰孔径分布。如初始是泥浆状

态的海相、湖相以及河相沉积土经过自重沉积、固结

后形成的土样孔径分布比较单一，即为单峰孔径分布，

其内部的孔隙主要是颗粒间孔隙，如图 4（a）所示。
对于单峰孔隙结构试样所测得土水特性曲线，称为单

峰土水特征曲线；其特征是过渡区为单一斜率的下降

段，如图 3所示。而击实或压实样的孔径分布主要为
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双峰孔径分布，双峰孔径分布的试样主要包含两种类

型的孔隙：集聚体内孔隙和集聚体间孔隙，如图 4（b）
所示。然而对于集聚体间孔隙相对不稳定，如浸水湿

化或在高压力作用下可以使集聚体间发生相对滑动而

使集聚体间孔隙发生变化，会使试样的孔径分布变成

弱的双峰孔径尺寸分布或者趋于单峰孔径分布[12-14]。

对于某一特定应力状态下的饱和试样，如果孔径分布

是双峰孔径分布或者弱双峰孔径分布，则所测得的土

水特征曲线过渡区会出现两个斜率的下降段和一个水

平过渡段，这主要由于土样孔隙有集聚体间孔隙和集

聚内孔隙组成的缘故[15-16]。因此，土水特征曲线按孔

径分布的类型可以分为单峰土水特征曲线和双峰土水

特征曲线。 

 

图 4 土样中不同类型的孔隙 

Fig. 4 Different pore distributions in soil samples 

2  土水特征曲线基本参数的确定 
根据目前的量测技术，要获取广吸力范围内土水

特征曲线往往要利用几种不同的量测方法。因此，要

通过试验获取广吸力范围的土水特征曲线，其过程复

杂且耗时。故很多学者提出基于有限试验数据点来确

定全吸力范围内土水特征曲线拟合参数的拟合方程。

单峰土水特征曲线的模型有 Van模型[17]、Fredlund等
模型[11]和 Kosugi 基于正态分布方程提出的单峰土水
特征曲线模型[18]等。双峰土水特征曲线的模拟有 Li
等基于土水特征曲线的物理意义所提出的双峰土水特

征曲线模型[19]，Satyanaga等基于双峰粒径尺寸分布所
提出的双峰土水特征曲线模型等[20]。 
根据窄吸力或广吸力范围内有限试验数据点，确

定土水特征曲线的基本参数时，首先要确定其全吸力

范围内土水特征曲线的拟合方程，再通过已知拟合方

程的几何关系才能准确地确定土水特征曲线的基本参

数。因此，本文采用 Fredlund等的拟合方程，提出确
定单峰和双峰土水特征曲线基本参数的方法。 
2.1  单峰土水特征曲线基本参数的确定 

Fredlund 等[11]在 1994 年提出一个能够较好拟合

土水特征曲线的方程： 
rs

r ( )
{ln[ ( / ) ]}n m

SS s
e s a+

=   ，     (1) 

式中，Sr(s)为非饱和时的饱和度（%），s为吸力（kPa），
Srs为饱和时的实际饱和度（%），完全饱和 Srs取 1，
a，n，m为 3个拟合参数。由于式（1）无法模拟残
余区的土水特征特性，如图 5中式（1）模拟的结果
所示，故在式（1）乘上修正系数 C(s)  

re
6

re

ln(1 / )
( ) 1

ln[1 (10 / )]
sC s ϕ

ϕ
+

= −
+

  ，     (2) 

式中， reϕ 为残余吸力值（kPa）。式（1）乘上修正系
数可得到很好拟合全吸力范围土水特性曲线的方程： 

re rs
r 6

re

ln(1 / )
( ) 1

ln[1 (10 / )] {ln[ ( / ) ]}n m

s SS s
e s a

ϕ
ϕ

 +
− 

+ + 
=  。 (3) 

 

图 5 残余吸力值对拟合结果的影响 

Fig. 5 Effect of residual suction on fitting results 

但是，式（3）中 reϕ 并不是实际意义上的残余吸

力值，如图 5所示， reϕ 分别取 500，1000和 3000 kPa，
均能很好的拟合全吸力范围内的土水特征曲线；同时，

Fredlund 等[11]也提到在大部分情况下 reϕ 可取 1500～
3000 kPa之间，对不同类型土的土水特征曲线式（3）
都能获得较好的拟合结果。文献[22，23]也提到残余
吸力值在较难确定情况下，建议 φre取 3000 kPa。此外，
根据有限试验数据点（如图 5中的实测数据点）通过
画图法是根本无法准确确定残余吸力值。因此，式（3）
中 φre定义为残余吸力值是不准确的，应作为拟合参数

更为恰当。故区别于残余吸力值，用 φ表示，即式（3）
变成四参数拟合方程： 

rs
r 6

ln(1 / )( ) 1
ln[1 (10 / )] {ln[ ( / ) ]}n m

SsS s
e s a

ϕ
ϕ

 +
− 

+ + 
=  。 (4) 

此外，Fredlund等[11]建议将式（4）中拟合参数 a
代替反弯点的吸力值 sin。实际上计算得到的反弯点吸

力 sin和 a相差较大，会导致过渡区切线方程无法准确
确定，特别是过渡区曲线坡度较缓的土水特征曲线。
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文献[24]也提到很多情况下 sin和 a存在较大差别。因
此，要准确确定过渡区的切线方程，反弯点吸力值 sin

的确定很关键。若式（4）对 lg(s)求导可求得任意吸
力值所对应的斜率： 

r r

rs
6 1

d ( ) d ( )
( ) ln(10)

d lg( ) d

ln(1 )
1ln(10) 1

10ln(1 ) ln

n

mn

S s S ss s
s s

s
mS ss

a ase
a

λ

ϕ
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+

= × ×
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Sn
ss se ea a

ϕ
ϕ

。  

             (5) 
故反弯点吸力 sin可以由式（5）对 lg(s)求导为零

或将已知拟合参数代入式（5），并画出斜率λ (s)与吸
力 s关系图，再找出峰值点，即为式（5）最小斜率 wsλ
（即为过渡区切线斜率）点，其坐标为（sin， wsλ ）。

再根据已知 sin代入式（4）可求得反弯点坐标（sin，

Srin），如图 6所示。根据反弯点坐标（sin，Srin）和斜

率 wsλ ，可得到土水特征曲线过渡区的切线方程， 

r ws in rin( ) [lg( ) lg( )]+S s s s Sλ= −   。     (6) 
边界区的水平线方程为 

r rs( )=S s S   ，               (7) 
进气值 sa可由式（6）和式（7）所示的直线交点求得 

rs rin
in

ws

- +lg( )

a =10
S S s

s λ   。          (8) 

取残余区直线段任意一点（s0，Sr2），如图 6所示，
残余区切线的斜率 wsκ 为 

r2
ws 6

0

=
lg( ) lg(10 )

S
s

κ
−

  ，       (9) 

故残余区段切线方程为 

r ws 0 r2( )= [lg( ) lg( )]+S s s s Sκ −   。  (10) 

残余点的坐标可联立求解式（6）和式（10）得到 
r2 rin ws in ws 0

ws ws

- + lg( )- lg( )
-

re

ws r2 ws rin ws ws in 0
re2

ws ws

=10  
+ [lg( ) lg( )]

=  

S S s s

S S s sS

λ κ
λ κϕ

λ κ λ κ
λ κ



− − 

− 

，

。
 (11) 

图 7表示利用式（4）对 3种不同类型土的实测土
水特性数据进行全吸力范围内的拟合，其拟合参数如

表 1所示；再利用全吸力范围的拟合方程，根据几何
关系确定过渡区和残余区的切线，最后确定出土水特

征曲线的基本参数，如表 2所示。由图可知，如采用
本方法，只要根据有限的试验数据点就可以比较准确

地确定土水特征曲线基本参数，特别是对于图 7中粉

土，若按试验数据点结合画图法，根本无法确定残余

点的坐标和脱湿曲线残余区斜率。 

图 6 单峰土水特征曲线的几何关系 

Fig. 6 Geometrical relationship of unimodal SWCCs 

图 7 基于拟合方程确定 SWCC基本参数 

Fig. 7 Basic parameters of SWCCs based on fitting equation 

表 1 单峰土水特征曲线的拟合参数 

Table 1 Fitting parameters of unimodal SWCCs 
参数 砂土 黏土 膨胀土 
a/kPa 1.783 85.73 852.71 

n 9.885 3.713 0.779 
m 1.112 0.766 0.872 

φ/kPa 15.35 2462.7 1304.9 

表 2 单峰土水特征曲线的基本参数 

Table 2 Basic parameters of unimodal SWCCs 
基本参数 砂土 黏土 膨胀土 
进气值/kPa 1.53 63.5 149.3 
残余吸力值/kPa 2.69 1014.6 37662 
残余饱和度/% 1.93 5.80 12.86 

过渡区脱湿曲线斜率 wsλ  -4.012 -1.28 -0.363 
反弯点吸力值 sin/kPa 1.82 118.0 1910.9 

图 8表示图 7中所示的 3种土的土水特征曲线斜
率随吸力的变化情况，是根据已知的拟合参数代入式

（5）计算得到的。由图可知，在全吸力范围内都只有
一个峰值，峰值点坐标就是反弯点吸力值 sin和过渡区

切线斜率 wsλ 。此外，反弯点吸力值 sin和式（4）中拟
合参数 a 的值存在较大差别，如图 7 中的膨胀土 sin

为 1910.9 kPa，而拟合参数 a为 852.71 kPa（见表 1
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和表 2）。故在确定土水特征曲线基本参数时，不能将
Fredlund等的拟合方程中a作为曲线的反弯点吸力值。 

 

图 8 单峰土水特征曲线反弯点坐标的确定 

Fig. 8 Determination of inflection points for unimodal SWCCs 

 

图 9 双峰土水特征曲线的几何关系 

Fig. 9 Geometrical relationship of bimodal SWCCs 

 

图 10 桂林红黏土压实样的孔径分布图[16] 

Fig. 10 Pore-size distribution of Guilin lateritic clay[16] 

图 11 全吸力范围内桂林红黏土压实样的脱湿土水特征曲线[16] 

Fig. 11 SWCCs of compacted Guilin lateritic specimens in full  

suction range[16] 

2.2  双峰土水特征曲线基本参数的确定 

双峰土水特征曲线主要由集聚体内孔隙和集聚体

间孔隙控制，所测得的土水特征曲线过渡区段会出现

两个斜率的下降段和一个水平段，如图 9所示。图中
saM，φre1，Sre1， w1λ ，sin1和 Srin1分别是集聚体间孔隙

对应的进气值、残余吸力值、残余饱和度、过渡段斜

率、反弯点 1的吸力值和饱和度；sam，φre2，Sre2， wsλ ，

sin和 Srin分别是集聚体内孔隙对应的进气值、残余吸

力值、残余饱和度、过渡段斜率、反弯点 2的吸力值
和饱和度。图 9中孔径分界点为集聚体间孔径和集聚
体内孔径的分界点，sd和 Srd分别表示分界点的吸力值

和饱和度。分界点吸力 sd可以根据压汞试验结果来确

定。图 10为桂林红黏土压实样的孔径尺寸分布图[16]。

由图可知，集聚体间孔径和集聚体内孔径的分界点孔

径大致可定为 0.6 um。由 Young–Laplace方程可以换
算出基质吸力： 

w4 coss
d

σ θ
=   。          (12) 

式中  s为基质吸力（Pa）；d为孔隙的直径（m）；σ

为水的表面张力（N/m）；θw为水与土表面接触角。在
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计算中表面张力按 25℃时取 0.072 N/m[1]，θw 取为    
0°。由根据式（12）可以计算出孔径 0.6um 对应的
吸力为 480 kPa。故孔径分界点的吸力值 sd为 480 kPa，
表示在图 11中。图 11为用压力板法、滤纸法和饱和
盐溶液蒸汽平衡法测得的全吸力范围内桂林红黏土压

实样脱湿土水特征曲线[16]。图 10，11 所使用土试样
的初始条件是一样的。 

双峰土水曲线基本参数的确定：主要以孔径分界

点的吸力值 sd作为分界，将全吸力范围分为最小吸力

值 smin～sd和 sd～106两段分别进行拟合。其中 smin～sd

段利用式（1）拟合确定参数 a0，n0，m0，因为系数

C(s)主要对高吸力段的修正，因此 smin～sd段的曲线拟

合不需要修正系数 C(s)。其过渡区切线斜率为式（1）
对 lg(s)求导得到 

r r
1

d ( ) d ( )
( ) ln(10)

d lg( ) d
S s S ss s

s s
λ = × ×=   

rs
1

1ln(10)

ln

n

m nn

mS n ss
a ass ee aa

+

 −  = × ×   
         +  +            

。 

(13) 
同理，根据 smin～sd段拟合获取参数 a0，n0，m0，

结合式（13）可以求得反弯点 1坐标（sin1，Srin1））和

过渡段斜率 w1λ ，如图 9 所示。集聚体间孔隙对应的
过渡区的切线方程为 

r w1 in1 rin1( )= [lg( ) lg( )]+S s s s Sλ −   。 (14) 

联立式（7）和（14）可求得集聚体间孔隙对应的
进气值： 

rs rin1
in1

w1

- +lg( )

aM =10
S S s

s λ   。         (15) 

吸力 sd～106段利用式（4）进行拟合，确定 a，n，
m和 φ，式（4）中 Srs等于分界点对应的饱和度 Srd，

即 Srs=Srd，可以将 sd代入 smin～sd段的式（1）得到。
过渡区水平段的斜率 κw1可以由 sd带入式（5）计算得
到，即 κw1= λ (sd)。过渡区水平段切线方程为 

r w1 d rd( )= [lg( ) lg( )]+S s s s Sκ −   。  (16) 

联立式（14）、（16）可以得到集聚体间孔隙所对
应的残余点坐标（φre1，Sre1）： 

rin1 rd w1 in1 w1 d

w1 w1

- + lg( )- lg( )
 

-
re1

w1 rd w1 rin1 w1 w1 in1 d
re1

w1 w1

=10
+ [lg( ) lg( )]

=

S S s s

S S s sS

λ κ
λ κϕ

λ κ λ κ
λ κ



− − 

− 

，

。
(17) 

集聚体内孔隙所对应的下降段切线方程和式（6）
相同，故联立式（6）、（16）可以得到集聚体内孔隙对
应的进气值 sam为  

 
rin rd ws in w1 d

ws w1

- + lg( )- lg( )
-

am =10
S S s s

s
λ κ

λ κ   。     (18) 

集聚体内孔隙所对应残余点坐标的计算与单峰土

水特征曲线的确定方法相同，即为式（11）。 
图 12表示利用式（1）、（4）对全吸力范围内双峰

土水特征曲线进行分段拟合的几何关系图，其拟合参

数如表 3所示。由图可看出此法可以较好地拟合双峰
土水特征曲线，再利用式（5）、（13）确定集聚体内孔
隙和集聚体间孔隙所对应过渡区的反弯点吸力值和斜

率，如图 13所示，最后利用几何关系确定桂林红黏土
压实样双峰土水特征曲线的基本参数，结果如表 4所
示。 

 

图 12 基于本文方法拟合桂林红黏土双峰土水特征曲线 

Fig. 12 Bimodal SWCCs of Guilin lateritic clay predicted by using  

.proposed method  

表 3 双峰土水特征曲线的拟合参数 

Table 3 Fitting parameters of bimodal SWCC 

拟合参数 smin～sd段 sd～106段 

a/kPa 27.063 6349.3 

n 3.807 2.513 

m 0.087 1.150 

φ/kPa — 6.24× 107 

表 4 双峰土水特征曲线的基本参数 

Table 4 Basic parameters of bimodal SWCCs 

saM/kPa sre1/kPa Sre1/% λw1 κw1 
smin～sd段 

19.6 192.7 81.77 -0.1837 -0.0150 
sam/kPa sre2/kPa Sre2/% λws κws sd～106段 
3721.4 21103.6 12.97 -0.8882 -0.0772 
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图 13 双峰土水特征曲线反弯点的确定 

Fig. 13 Determination of inflection points for bimodal SWCCs 

3  结    语 
本文通过分析得知 Fredlund等拟合方程式中的残

余吸力值 φre并非实际的残余吸力值，将拟合方程视作

四参数的拟合方程。再根据孔径分布的类型将土水特

征曲线分为单峰和双峰土水特征曲线。对单峰土水特

征曲线，首先由式（4）进行拟合确定拟合参数，再根
据已知方程的几何关系求出过渡区和残余区土水特征

曲线的斜率及其切线方程，从而确定单峰土水特征曲

线的基本参数。对双峰土水特征曲线，则可根据双峰

孔隙结构分布的特征将双峰土水特征曲线分为对应集

聚体间与集聚体内的两孔隙段，并利用式（1）、（4）
分段进行拟合确定两孔隙段的拟合参数，再结合两孔

隙段拟合方程的几何关系确定了双峰土水特征曲线基

本参数。最后，用试验数据验证了本文方法的可行性，

即根据窄吸力或广吸力范围内有限试验数据点，利用

本文的方法可较准确地确定土水特征曲线的基本参

数。 
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CNKI推出《中国高被引图书年报》 

日前，中国知网（CNKI）中国科学文献计量评价研究中

心推出了一套《中国高被引图书年报》，该报告基于中国大陆

建国以来出版的 422万余本图书被近 3年国内期刊、博硕、会

议论文的引用频次，分学科、分时段遴选高被引优秀学术图书

予以发布。据研制方介绍，他们统计并分析了 2013 年—2015

年中国学术期刊 813万余篇、中国博硕士学位论文 101万余篇、

中国重要会议论文 39万余篇，累计引文达 1451万条。根据统

计数据，422万本图书至少被引 1次的图书达 72万本。研制方

根据中国图书馆分类法，将 72万本图书划分为 105 个学科，

分 1949-2009年和 2010-2014年两个时间段，分别遴选被引最

高的 TOP10%图书，共计选出 70911本优秀图书收入《中国高

被引图书年报》。统计数据显示，这 7 万本高被引优秀图书虽

然只占全部图书的 1.68%，却获得 67.4%的总被引频次，可见

这些图书质量上乘，在同类图书中发挥了更加重要的作用。该

报告还首次发布各学科“学科 h 指数”排名前 20 的出版单位

的评价指标，对客观评价出版社的社会效益——特别是学术出

版物的社会效益具有重要的参考价值。 

该报告从图书被引用的角度出发，评价图书的学术影响

力，弥补了以销量和借阅等指标无法准确评价学术图书的缺

憾，科学、客观地评价了图书、图书作者以及出版单位对各学

科发展的贡献。 

《中国高被引图书年报》把建国以来出版图书全部纳入评

价范围属国内首创，是全面、客观评价图书学术影响力的工具，

填补了目前图书学术水平定量评价的空白，在帮助图书馆建设

特色馆藏和提高服务水平、帮助出版管理部门了解我国学术出
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复采采场再生顶板结构及支架载荷确定 
马文强

1,2
，王同旭
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，马紫阳
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(1.山东科技大学矿业与安全工程学院，山东 青岛 266590；2.信阳师范学院建筑与土木工程学院，河南 信阳 464000) 

摘  要：为确定复采采场支架的合理承载，通过理论计算、现场观测和顶板结构探测得到了复采再生顶板的结构分带
特征，建立了再生顶板结构模型；基于该结构模型，结合现场观测和相似材料模拟实验，构建了下分层回采“支架–再
生顶板”结构力学模型，应用该力学模型推导了支架载荷表达式，并进行了实例计算和现场验证。结果表明，再生顶

板结构可分为“四带”，即胶结再生带、弱胶结压实带、裂隙带和弯曲下沉带；再生顶板下回采下分层时，支架承载

岩体可分为“两区”，即完全承载区（A区）和部分承载区（B区）；应用所推导的支架载荷表达式进行了实例计算，
计算结果得到了现场支架载荷监测数据的验证。 
关键词：复采；再生顶板；顶板结构探测；支架载荷 
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Structure of regenerated roof and determination of support load in re-mining stope 

MA Wen-qiang1, 2, WANG Tong-xu1, MA Zi-yang1 
(1. College of Mining and Safety Engineering of Shandong University of Science and Technology, Qingdao 266590, China; 2. College of 

Architecture and Civil Engineering of Xinyang Normal University, Xinyang 464000, China) 

Abstract: To determine the reasonable support load in re-mining stope, the zoning characteristics of the structure of regenerated 

roof are obtained through theoretical calculation, field observation and roof structure detection, and a structural model for the 

regenerated roof is established. Based on this model, the structural mechanical model for the support and the regenerated roof is 

developed in combining with the field observation and similar material simulation experiments. The expression for support load 

is derived by using the mechanical model. The calculation of a field example and site verification are performed. The results 

indicate that the structure of the regenerated roof can be divided into four zones, namely, cemented regeneration zone, weak 

cemented compaction zone, fissure zone and bending zone. The rock mass born by the support can be classified into two 

regions, namely, fully bearing region (region A) and partly bearing region (region B). The monitoring data of field support load 

show good agreement with the calculated results of a practical example using the formulas derived from the mechanical model 

for the support and regenerated roof. 

Key words: re-mining; regenerated roof; roof structure detection; support load 

0  引    言 
为回收计划经济时期所弃置的矿产资源，很多矿

井存在再生顶板下资源复采的问题，而再生顶板的结

构及下分层回采时支架的合理受载是保证资源安全回

收的重点。关于再生顶板方面的文献报道尚少，再生

顶板结构及复采“支架—再生顶板”结构尚需深入研

究，已有学者进行的相关研究进展及成果见下。陶明

印等[1]、赵和松[2]分析了复采工作面顶板应力分布及

矿压显现特点，前者建立了复采工作面覆岩结构力学模

型，后者推断了再生顶板的“类拱”结构。杨庆威[3]

将复采再生顶板分为胶结顶板和散体顶板，提出“胶

结体–碎裂块体–块体”的再生顶板结构，确定了采场

支架的工作阻力。赵通等[4]、朱涛等[5]分别构建了再

生顶板和极近距离下分层工作面顶板“散体—块体”

结构模型，前者分析了残煤复采巷道变形与控制机理，

后者对所构建结构模型的稳定性进行了力学分析，给

出了支架载荷确定方法。梁冰等[6]构建了复采工作面

覆岩结构模型，应用 FLAC3D模拟了下分层开采对上

覆岩层应力状态、变形、位移等参数的影响规律。杨

书召等[7]研究了下分层工作面再生顶板的结构特征，

提出了工作面液压支架设备选型要求。郭帅等[8]针对 
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表 1 各岩层物理力学参数 

Table1 Physical and mechanic parameters of rock strata 

层位类别 岩性 
重度 

/(kN·m-3) 
体积模

量/GPa 
剪切模

量/GPa 
抗拉强

度/MPa 
黏聚力 
/MPa 

内摩擦

角/(°) 
弹性模量 

/GPa 
泊松比 

底板 含油泥岩 22.0 0.93 0.46 1.2 1.5 28 1.18 0.300 
回采 油页岩 21.4 1.53 0.76 1.6 1.2 22 1.96 0.300 

含油泥岩 22.0 0.93 0.46 1.2 1.5 28 1.96 0.300 
直接顶板 

泥岩 23.6 0.88 0.42 0.8 1.0 32 1.09 0.294 
1 煤上 1泥灰岩 23.6 1.36 0.64 1.22 1.1 32 1.66 0.297 
2 泥岩灰岩互层 24.2 1.86 0.86 1.73 1.5 30 2.23 0.300 
3 煤上 2泥灰岩 23.6 1.62 0.82 2.08 1.8 30 2.10 0.283 

老顶 
岩层 

4 泥灰岩 23.6 2.36 1.24 2.44 2.2 32 3.16 0.276 

采空区下近距离煤层不同类型的顶板结构，运用相应

的力学模型分析了支架围岩关系，给出了支架工作阻

力的计算公式。王向楠等[9]、李凤仪等[10]通过对复采

工作面支架阻力的观测，得到复采工作面矿压显现特

征及影响因素。王同旭等[11]、马文强等[12]考虑了再生

顶板的形成过程，研究了复采再生顶板下巷道的合理

布置、失稳机理及有效支护形式。 
上述关于再生顶板结构及控制方面的研究均定性

分析并给出了复采工作面上覆岩层的结构及模型，未

定量计算并揭示再生顶板的分带结构，也未涉及复采

采场“支架–围岩”结构特征的分析与模型的建立，相
关研究尚不完善。本文通过理论计算、现场观测及探

测来建立再生顶板结构模型和复采采场“支架—再生

顶板”结构力学模型，确定支架载荷计算公式，并通

过现场实践进行验证。 

1  研究背景 
北皂矿 1105及 1103-2 油页岩工作面上、下分层

联合开采，局部上分层已回采，上分层顶板冒落后压

实胶结形成下分层的再生顶板。据揭露的再生顶板情

况（图 1）可知，再生顶板断面凹凸不平，残存着上
分层工作面遗弃的杂物，而油页岩下分层较光滑，二

者有明显分界；再生顶板整体密实，胶结程度良好，

为保证安全高效回收资源，需对再生顶板结构及复采

“支架–再生顶板”结构进行研究，确定支架受载。油
页岩上分层采高 4 m，下分层厚 3.5 m，各岩层柱状见
图 2，物理力学参数见表 1。 

 
图 1 端面揭露的再生顶板 

Fig. 1 Regenerated roof revealed by mining face 

 

图 2 岩层柱状图 

Fig. 2 Histogram of rock strata 

2  上分层回采后顶板结构计算 
2.1  冒落带高度计算 

上分层直接顶板为含油泥岩，强度较低，上分层

采出后，直接顶能随即冒落，充填采空区。冒落岩块

的碎胀系数公式见下式[13]： 

m c

m

H HK
Hρ

+
=   。             (1) 

式中  Kρ为冒落顶板的碎胀系数； mH 为顶板冒落高

度； cH 为采高。 
取 Kρ =1.4[13]， cH =4.0 m，求得 mH =10.0 m。冒

落带包括下部的不规则冒落带和上部的规则冒落带，

取采高的 1.2倍[14]作为不规则冒落带高度（4.8 m），
则冒落岩块充满采空区时规则冒落带高度为 9.2 m。 
2.2  老顶触矸后顶板下沉高度计算 

老顶触矸后冒落带岩块缝隙逐渐减小，原堆积高

度降低，但仍大于垮落前岩层的高度，此时的碎胀系

数称为残余碎胀系数K ′ρ ，见下式： 
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r

m

HK
H′ρ =   。             (2) 

取残余碎胀系数K ′ρ =1.1[13]，得压实后冒落带高度

rH =11.0 m，压实前后体积比为 0.786（11/14），设冒
落带内岩块的压实程度相同，则不规则冒落带和规则

冒落带压实后的高度分别为 3.8 m和 7.2 m，而顶板触
矸后的下沉高度为 

c m r 3.0H H H+ − =  m  。      (3) 

由上述计算可知，上分层开采后顶板冒落高度为

10.0 m，故顶板岩层中含油泥岩的全部及泥岩下部的
1.5 m将冒落，老顶触矸后顶板下沉高度为 3.0 m，而
泥岩剩余厚度为 3.1 m，故泥岩周期垮断，其他上部
岩层应判断其运动形式（组合运动下沉或单独运动下

沉）。 
2.3  老顶各岩层运动形式及承受载荷计算 

根据组合梁原理[13]，假设老顶岩层第 1层（煤上
1 泥灰岩）所控制的岩层为 3 层，即 n=4。各岩层的
厚度见柱状图 2、重度及弹性模量见表 1，分别对各层
的运动形式及所受载荷进行计算（过程略），可知第 1
层将与第 2层分开运动；第 2，3层组合一起运动，第
4层与第 2，3组合层分开运动；第 1层只受自身重力
作用，所受载荷为 172.3 kPa，第 2层所受载荷为 418.3 
kPa。 
根据软弱覆岩导水裂缝带计算公式，见下式[15]，

计算得出油页岩上分层采出后覆岩导水裂缝带最大高

度为 27 m。根据老顶各岩层的厚度，老顶第 1，2，3
层在导水裂缝带之内。 

l

100
4.0

3.1 5.0
M

H
M

= ±
+

∑
∑

  ，    (4) 

式中， lH 为导水裂隙带高度， M∑ 为岩层采高。 
2.4  导水裂缝带内各岩层断裂步距的计算 

（1）初次断裂步距 
根据 Marcus 修正解得到四边固支条件下老顶初

次断裂步距和步距准数计算方法[13]，结合工作面参数

计算得老顶第 1层断裂步距为 30.2 m，老顶第 2层初
次断裂步距为 41 m，老顶第 3层初次断裂步距为 38.2 
m，且老顶第 3层与第 2层组合运动，二者组合初次
断裂步距取 41 m。 
（2）周期断裂步距 
参照文献[16]得到老顶岩梁第一次周期断裂步距

方程，见下式： 
2

2 s
0 0

s c

4 [ ]1 1 1
4 2 4 3 ( )cos

xML L L
M M

σ
γ α

= − + +
+

 ，(5) 

式中， 0L 为老顶初次断裂步距， sM 为老顶厚度，[ ]xσ

为老顶抗拉强度， cM 为老顶随动层的厚度， γ 为老
顶岩层平均重度，α 为岩梁倾角。 

将老顶第 1 层及第 2，3 组合层的各参数代入式
（5），算得老顶各层的周期断裂步距，共计算 8次，
见表 2。 

表 2 裂隙带内各岩层周期断裂步距 

Table 2 Periodic fracture lengths of strata in fissure zone 

裂隙带内各岩层周期断裂步距/m 
周期断裂次数 

第 1层 第 2，3组合层 
1 6.00 7.40 
2 9.90 12.60 
3 9.10 11.50 
4 9.27 11.77 
5 9.23 11.71 
6 9.24 11.73 
7 9.24 11.72 
8 9.24 11.72 

3  再生顶板结构现场探测 
3.1  顶板窥视钻孔布置及摄像取图 

为掌握再生顶板的压实及垂直分带情况，在

1103-2工作面距停采线 120 m处的顶板中布置 3个钻
孔，编号#1～#3，角度 90°（垂直顶板），孔深 5 m，
直径 28 mm；受油页岩下部煤 2回采的影响，该工作
面岩层出现不同程度的下沉，导致工作面内的油页岩

层位分布不均，该位置的工作面素描及钻孔布设位置

见图 3。需要说明的是，为对比不同层位的钻孔围岩，
所布设的 3个钻孔具有一定代表性，#1钻孔位置的顶
板为再生顶板；#2钻孔位置的顶板有 0.3 m的油页岩
下分层，其上为再生顶板；#3钻孔所处的回采层位为
油页岩上分层，其顶板为上分层完整顶板；钻孔均布

置在相邻两支架顶梁的缝隙中，采用 YTJ20型岩层探
测记录仪对钻孔内围岩的完整情况进行摄像，摄像得

到的围岩图像见表 3～5。 

图 3 顶板窥视钻孔布置 

Fig. 3 Layout of boreholes in roof of mining face 
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表 3 #1钻孔围岩图像 

Table 3 Digital images of borehole No. 1 
孔深 0.1 m 0.3 m 0.6 m 0.9 m 1.2 m 1.7 m 

图像 

      

孔深 1.9 m 2.2 m 2.6 m 3.0 m 3.1 m 3.5 m 

图像 

      

表 4 #2钻孔围岩成像 

Table 4 Digital images of borehole No. 2 
孔深 0.1 m 0.4 m 0.5 m 0.7 m 1.1 m 1.3 m 

图像 

      

孔深 1.5 m 1.6 m 1.9 m 2.1 m 2.4 m 2.67 m 

图像 

      

孔深 2.95 m 3.2 m 3.5 m 3.9 m 4.1 m 4.6 m 

图像 

      

表 5 #3钻孔不同位置围岩成像 

Table 5 Digital images of borehole No. 3 
孔深 0.1 m 0.5 m 0.9 m 1.3 m 1.7 m 2.0 m 

图像 

      
孔深 2.4 m 2.8 m 3.3 m 3.8 m 4.3 m 4.8 m 

图像 

      

3.2  钻孔围岩完整程度统计及描述 

受现场施工条件限制，#1钻孔实际孔深 3.8 m，#2
和#3孔深 5 m。根据钻孔摄像及抓取的图像（见表 3～
5），将 3个钻孔的围岩完整程度分为 9个等级，等级
号为“1～9”，等级号越大围岩越破碎，各等级号及
所对应的围岩破碎程度描述见表 6。 3个钻孔不同深

度的围岩破碎程度趋势见图 4。 
通过对 3 个钻孔围岩破碎程度的统计和描述可

知，3 个钻孔孔口受采动及钻孔扰动的影响，出现同
等级的破坏，具体表现为孔壁粗糙、圈状起伏、适量

裂隙发育。#1和#2钻孔 0.4～3.7 m围岩破碎程度随孔
深增大而加大，二者破碎程度等级增长方式均为波浪 
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表 6 钻孔围岩完整程度等级及对应描述 

Table 6 Grade indexes and description of completion degree of surrounding rock in borehole 
等级 描述 图像 等级 描述 图像 等级 描述 图像 

1 孔壁光滑完整、 
无裂隙 

 

4 
孔壁粗糙、 
圈状起伏、 
无明显裂隙 

 

7 
孔壁破碎、 
少量掉落、 

裂隙切割孔壁明显 
 

2 孔壁光滑较完整、 
少量裂隙发育 

 

5 
孔壁粗糙、 
圈状起伏、 
离层裂隙发育 

 

8 
孔壁破碎掉落、 
连续性被破坏、 
裂隙发育 

 

3 
部分孔壁光滑完整、

部分脱落、 
裂隙发育 

 

6 
孔壁粗糙、 
圈状破碎带、 
离层裂隙发育 

 

9 
孔壁极破碎掉落、 
钻孔变形、 
骨架岩块显现 

 

图 4 钻孔不同深度围岩完整程度 

Fig. 4 Distribution of weak plane in roadway top remaining and  

.support condition 

式，不同的是破碎程度峰值分布位置不同。#1钻孔 0～
1.7 m范围内围岩较完整，1.7～3.8 m围岩完整与破碎
区循环出现；#2钻孔 0～0.5 m内围岩较完整，该部分
为油页岩下分层的完整顶板，0.5 m 位置揭露上分层
回采时遗留的麻绳，见表 2，此位置可作为进入再生
顶板的标志，0.5～2.4 m围岩较完整，2.4～3.7 m与#1
钻孔相同，围岩完整与破碎区循环出现，二者循环距

离平均为 0.2～0.3 m；而#3钻孔除孔口及个别位置裂

隙发育外，围岩整体完整。 
结合 3个钻孔的位置及描述可知，下分层再生顶

板在垂直方向 1.8 m范围内的压实胶结程度较好，再
生顶板 1.8～3.7 m范围内岩块尺寸相对较大，压实及
胶结程度一般，当钻孔穿过若干岩块胶结位置时钻孔

围岩破碎、脱落，而穿过完整块体时则围岩完整，与

钻孔围岩破碎区和完整区交替出现的现象相对应。而
#2钻孔 3.8～4.7 m范围内围岩破碎程度急剧减小、又
急剧增大，说明该层位再生顶板岩块尺寸进一步增大，

进入再生顶板弱胶结压实带，而不规则冒落带压实后

形成胶结再生带的理论计算高度为 3.8 m，实测与理
论计算结果十分接近。 

4  再生顶板结构模型 
依据再生顶板结构理论计算及现场探测结果，建

立再生顶板结构模型，见图 5，模型从下往上分为 5
个带区，依次为油页岩下分层、胶结再生带、弱胶结

压实带、裂隙带及弯曲带，根据再生顶板岩块尺寸的

现场统计，再生顶板胶结再生带岩块尺寸为 0.2～1.2 
m；弱胶结压实带内岩块尺寸为 2.0 m×1.9 m，裂隙
带内各岩层长方形岩块尺寸按周期断裂步距×层厚设

计，具体为第 1层 9.24 m×7.3 m、第 2层 11.72 m×
13 m、第 3层 11.72 m×7 m；其中胶结再生带由上分
层不规则冒落带内的破碎岩块压实胶结而成，该带整

体密实，但强度较低，受扰动后极易碎裂冒落；而弱

胶结压实带由上分层规则冒落带内的岩块相互挤压咬

合有序排列而成，压实过程中破碎岩屑充填了岩块缝

隙，规则岩块间产生了弱胶结连接关系，受二次采动

影响会随胶结再生带而断裂冒落。 

5  下分层采场“支架–再生顶板”力学
模型及支架载荷的确定 

5.1  “支架–再生顶板”力学模型 
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（1）复采再生顶板冒落高度计算 
油页岩下分层回采时的直接顶为再生顶板，随着

下分层的采出，再生顶板中压实胶结的岩块再次失稳

冒落，重复采动导致再生顶板冒落岩块的碎胀系数减

小，且层位越高碎胀系数越大（均小于原生顶板碎胀

系数 1.4），取再生顶板胶结再生带、弱胶结压实带及
裂隙带内岩块二次冒落的碎胀系数分别为 K1=1.25，
K2=1.3和 K3=1.35[14]。由式（2）计算结果可知，再生
顶板胶结再生带和弱胶结压实带的高度分别为H1=3.8 
m和 H2=7.2 m，设下分层采高为 CH ′，再生顶板裂隙
带冒落高度为 H3，则 H3可由下式求得。 

1 1 2 2 3 3 1 2 3 CK H K H K H H H H H ′+ + = + + +  。 (6) 
将各数据代入式（6）计算得 H3=1.1 m，即下分

层采出后再生顶板冒落带全部冒落，再生顶板裂隙带

冒落高度 1.1 m。 

 

图 5 再生顶板结构模型 

Fig. 5 Structural model for regenerated roof 

（2）相似材料模拟试验 
根据以上分析得到的再生顶板结构分带特征，按

相似比 1∶100铺设了相应的二维相似材料实验模型，
并对模型下分层进行了模拟开采，回采过程中的“支

架–再生顶板”结构见图 6，将支架承载岩体分为 A，
B两区，α 为架后垮落角，β 为架前裂断角。 

 
图 6 相似材料模拟实验中的“支架–再生顶板”结构 

Fig. 6 Structural model for support and regenerated roof in similar  

material simulation experiments 

（3）“支架–再生顶板”结构力学模型 
根据以上再生顶板冒落高度计算和相似材料模拟

实验中的“支架–再生顶板”结构建立油页岩下分层采
场“支架–再生顶板”结构模型，见图 7。 

 

图 7 “支架–再生顶板”结构模型 

Fig.7 Structural model for support and regenerated roof 

油页岩下分层回采时，受采动及支架挤压作用影

响，再生顶板中的胶结再生带及弱胶结压实带会再次

失稳冒落，而再生顶板裂隙带则发生周期性裂断而回

转下沉。由于再生顶板的强度较低，稳定性较差，老

顶裂断回转时直接顶在支架前端易出现一定角度的断

裂线，并随着老顶的回转触矸而稳定，见图 7。老顶
裂断岩块回转稳定后，可将支架承载的再生顶板围岩

分为 A，B两个区域，其中 A区为支架完全承载区，
该区由再生顶板的胶结再生带和弱胶结压实带组成；

B 区为支架部分承载区，是再生顶板裂隙带内回转变
形拉裂的大尺寸岩块。将 A，B 两区域岩体简化为如
图 8 所示的倒梯形力学模型，则支架载荷为 A，B 两
部分岩体对支架的载荷之和，取 B区域岩体进行受力
分析，见图 8（b），B区岩块 4个顶点分别为 O，C，
D，E。  

 

图 8 支架承载岩体力学模型 

Fig. 8 Mechanical model for rock mass on support 

简化的力学模型作如下假设。 
（1）B区岩块受上覆岩层压力较小，可不计。 
（2）C 点受垂直于 OC 边的集中推力 T2作用；
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ED边中点受垂直于 ED边的集中推力 T1作用。 
（3）OC边所受摩擦力简化为过 C点沿 OC边的

集中力 F=T2×f，其中 f为岩层界面的摩擦系数。 
（4）O点到重力 GB作用线的垂距为 L1/2。 
（5）CD边受均布支撑强度 PB作用。 

5.2  支架载荷的确定 

A区岩体作用于支架上的载荷见式（12）；B区岩
块在水平方向、垂直方向合力为零得式（7）、（8）；B
岩块受力在 O点的力矩和为零得式（9）；根据几何关
系得式（10）、（11）。 

2 1sin cos sin 0T F Tβ β α+ − =   ，   (7) 

2 1cos sin cos 0B BG T F T Nβ β α+ − − − =  ，(8) 

1

2 1

sin 2

sin 2sin
B

L hh BT T
α

β α

− 
+ +  

 
 

2
2 1 1 0

2 tan 2
B

B B
L L h LP G

β
 

− − = 
 

 ，  (9) 

1 2tan tan
B Bh hL L
α β

− = −   ，    (10) 

2 3tan tan
A Ah hL L
α β

− = −   ，    (11) 

2 3( )
2
A

A
hG L Lγ= +   ，       (12) 

1 2( )
2
B

B
hG L Lγ= +   。       (13) 

式中  GA，GB分别为 A和 B区岩块自身重力；NB为

支架对 B区岩块的支撑力；L1，L2为 B区域梯形上、
下底长；L3为 A区域梯形下底长；hA，hB分别为 A，
B 区域岩层高度；γ 为顶板岩层平均重度；α 为架后
垮落角；β 为架前裂断角。  
联立式（8）～（10）可得 T1和 T2的表达式，由

于表达式较复杂，设 U～Y为中间变量，U～Y表达式
见式（14）～（18），T1和 T2的表达式见式（19）、（20）；
由 T1，T2表达式可得 NB表达式，见式（21），支架载
荷 P的表达式见式（22）。  

2
2sin ( tan 2 )BU L hα β= −   ，   (14) 

2sin 2 2 sin 2 BV f hβ β= − +   ，  (15) 
[ ]1 2sin sin 2 tan ( )BW h L Lα β β= + −  ，(16) 

2sin sin 2
2
fX β β = + 

 
  ，        (17) 

[ ]1 2sin 2 tan (2 ) 2 2 tanB BY L L h hα β β= − + − ，(18) 

1
2 (sin cos )BG W fT

UV XY
β β+

=
−

  ，      (19) 

XYUV
WG

T B

−
=

αsin2
2   ，              (20) 

[ ]2 sin( ) cos( )B
B B

G W f
N G

UV XY
α β α β− − −

= +
−

，(21) 

A BP G N= +   。                (22) 

 

6  实例计算及现场验证 
6.1  实例计算 

以该矿 1105和 1103-2 油页岩下分层复采工作面
为例，工作面选用 ZY4800/23/42型支撑掩护式支架，
最大支撑宽度 1.5 m，最大控顶距 L3=4.85 m，最小支
护强度为 657.5 kN/m2。取顶板岩层平均重度 γ =    
23 kN/m3，架后垮落角为α =65°，架前裂断角为
β =80°，岩块界面摩擦系数 f=0.2；根据再生顶板结
构模型，hA为再生顶板胶结再生带和弱胶结压实带高

度之和，即 hA=Hr+H3=12.1 m，取再生顶板二次垮落
后裂隙带第一层高度为 hB，即 hB=7.3 m，将各计算参
数代入式（10）～（21）算得 B区岩块对支架的作用
载荷 NB=1493 kN，A 区岩块对支架的作用载荷
GA=1840 kN，下分层采场支架载荷 P=GA+GB=3333 
kN。 
6.2  现场验证 

回采期间对两工作面的液压支架载荷进行在线监

测，对监测数据统计处理得到 1105工作面支架载荷实
测平均值为 2986 kN，1103-2工作面为 3123 kN。另在
每个工作面抽取 7台液压支架作为样本空间，统计分
析该样本空间在回采期间一个月内的支架载荷频度，

求取样本空间内的支架载荷频度的平均数据，并将两

工作面的支架载荷频度均值以直方图形式表达，见图

9。 

 

图 9 支架载荷频度均值分布 

Fig. 9 Distribution of average frequentness of support load 

由图 9 知，支架载荷主要集中在 20～30 MPa
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（2460～3690 kN）范围内，支架载荷理论计算值为
3333 kN，占支架额定工作阻力的 69%，位于该区间
内，但略大于工作面支架载荷实测均值，此可解释为，

再生顶板重度较原始顶板有小幅减小，且再生顶板受

支架挤压及采动影响后，胶结再生带和弱胶结压实带

岩块间出现裂缝及空隙，随老顶岩块回转过程中悬露

部分出现不同程度冒落，使得将支架上方的顶板岩体

简化为梯形模型计算其载荷时的岩体面积小于实际情

况，相当于考虑了一定的安全系数，是可取的，故支

架载荷理论值略大于实测值。 

7  复采与初采支架载荷的对比分析 
该矿 1105和 1103-2 油页岩上分层工作面回采时

支架平均载荷实测值分别为 3380 kN和 3640 kN，对
比可知，复采时的支架平均载荷小于初采。复采时支

架载荷虽然减小，但由于直接顶板较破碎，支架尾梁

上方的再生顶板岩块易滚落至架后，造成支架受力不

均，出现“头重尾轻”，甚至支架“低头”的现象，因

此复采时应考虑支架顶梁有一定的仰角，以防止支架

前端发生冒顶事故。 

8  结    论 
（1）计算了上分层回采后顶板冒落带与裂隙带高

度及冒落带以上各岩层的断裂步距，现场顶板结构探

测结果与计算得到的胶结再生带高度一致，以此为基

础构建了再生顶板结构模型。 
（2）再生顶板结构可分为“四带”，从下向上依

次为胶结再生带、弱胶结压实带、裂隙带和弯曲下沉

带；其中胶结再生带和弱胶结压实带由上分层顶板冒

落带压实胶结后形成。 
（3）计算了下分层回采再生顶板二次破坏的冒落

高度，建立了下分层采场“支架–再生顶板”结构力学
模型；再生顶板下回采下分层时，支架承载岩体可分

为“两区”，即完全承载区（A区）和部分承载区（B
区）；推导了支架载荷计算公式，实例计算结果包含于

现场支架载荷频度主要分布区间，略大于工作面支架

载荷均值。 
（4）复采时支架平均载荷小于初采，且复采时支

架顶梁应有一定仰角，防止支架“低头”，发生冒顶事

故。 
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生态边坡的水力和力学特性分析：试验研究 
程  鹏

1,2
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*1
，宋  磊
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(1. 哈尔滨工业大学深圳研究生院，广东 深圳 518055；2. 深圳市建设综合勘察设计院有限公司，广东 深圳 518055) 

摘  要：植物护坡是一种新型的护坡方式，是很多边坡防治灾害的首选方案。然而在降雨过程中植物的根系可能会诱
发沿根系的优势流，使得坡体内孔隙水压力升高，从而降低土体的抗剪强度。另一方面，植物的根系在土中相互缠绕，

可增强浅层土体的抗剪强度。在植物护坡过程中到底哪种效应占主导地位目前尚无定论。通过现场试验联合室内三轴

试验综合评价植物土体的水力特性和力学特性。首先在室外建立香根草覆盖区、狗牙根草覆盖区和无植被裸土区，在

经历一年半自然状态下的干湿循环之后监测 3种覆盖区的体积含水率和基质吸力，并计算 3个区域的非饱和渗透系数。
其次研制取样器并对现场区域的 3 种土体进行取样，利用现场土样进行三轴剪切试验，研究室外裸土、含狗牙根草土
体和含香根草土体的应力–应变关系和抗剪强度指标。同时为了与上述经历干湿循环的土体进行对比，也测量了重塑

土的渗透系数和抗剪强度。结果为生态边坡的稳定性研究提供了必要的数据和基础。 
关键词：植被；现场监测；渗透系数；三轴试验；加筋作用  
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Hydraulic and mechanical characteristics of ecological slopes:                   
experimental study 

CHENG Peng1, 2, LI Jin-hui1, SONG Lei1 
(1. Shenzhen Graduate School, Harbin Institute of Technology, Shenzhen 518055, China; 2. Shenzhen City Construction Comprehensive 

Survey and Design Institute Co., Ltd., Shenzhen 518055, China) 

Abstract: The biotechnical slope protection is a new method to protect slopes, which helps to prevent and control landslide. 

However, the vegetation roots can increase the permeability and pore water pressure of soils, which in turn decrease the shear 

strength of soils under rainfall conditions. On the other hand, the roots can be viewed as fibers in the soils and may increase the 

strength of soils. The controversial effect of roots on the soils remains unclear. The hydraulic and mechanical characteristics are 

analyzed through field monitoring combined with triaxial compression tests. Firstly, three soil regions (with Vetiver grass, with 

Bermuda grass and bare soil) are prepared in the field. The monitoring of volumetric water content and matric suction begins 

after these regions experience natural drying-wetting cycles for one year and a half. The unsaturated permeability functions for 

the three soils are calculated using the monitored data. Secondly, the soils are sampled from the field and used to conduct trixial 

tests in lab. The stress-strain curves for the soils with Vetiver roots, the soils with Bermuda, the bare soils and the compacted 

soils are investigated. The cohesions and friction angles of soils are obtained. The results may provide necessary data in the 

stability analysis of ecological slopes. 

Key words: vegetation; field monitoring; permeability function; triaxial compression test; reinforced effect 

0  引    言 
中国是一个多山的国家，在修建公路、铁路等基

础设施时经常要深挖高填，导致填方路堤和路堑边坡

的数量急剧增多[1]。传统的护坡方法一般采用水泥、

混凝土、石材等硬性材料进行加固，导致坡体原有植

被无法恢复，且随着岩石的风化和混凝土的老化，防

护效果逐渐削弱[2]。为了减少水土流失和滑坡等自然

灾害发生的可能性，国内外学者提出了生态护坡的方

法[3-5]。 
一些学者认为根系在土中贯穿形成了大孔隙，降

雨时水分会优先沿着根系向下入渗，使得土体渗透系

数增大[6-7]。李雄威等[8]以广西膨胀土为研究对象，表
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层土种植了马尼拉草，进行了现场渗透试验，研究结

果表明植被根系会增强土体的渗透性。Devitt 等[9]研

究了灌木植物的根系对土体渗透性的影响，发现根系

的优势流作用较明显，且根系越粗优势流效应越明显。 
而有学者认为根系在土中形成复杂的网络包裹住

土颗粒，从而减小土体的渗透系数[10]。Albright 等[11]

对美国 11 个地区不同气候区的覆盖层进行了长期监
测。结果表明传统覆盖层在湿润气候区渗漏量达 52～
195 mm/年，而在覆盖层顶部种植植物后在湿润气候
区渗漏量小于 12 mm/年，说明种植植物之后土体的渗
透性会降低。随后 Bohnhoff 等 [12]、Fayer 等 [13]、

Barnswell 等[14]的一系列试验也说明根系可降低土体

的渗透性。William 等[15]对阿拉斯加中南部的腾发覆

盖层和压实黏土覆盖层进行了 4 a的监测。结果发现，
4 a间腾发覆盖层的渗漏量为 201 mm，低于压实黏土
覆盖层的渗漏量 292 mm，植物的存在会减少水分的
渗漏。王康等[16]对不同植被覆盖的覆盖层进行了现场

监测，结果表明表面无植被覆盖时，渗漏量为 3.3 mm，
而表面移栽草本植物覆盖层的底部并未渗漏。综上所

述目前关于植物根系对土体渗透性能的影响还存在较

大争议。 
目前研究含根系土体抗剪强度的试验大致可分为

两种：第一种是重塑加筋土试验，指在重塑土中人为定

量添加根系来模拟植物在土中的工况并进行试验[17-19]。

但人为添加根系的方法无法还原出实际根系分布及根

系和周围土体的黏结作用。第二种是原状含根系土试

验，目前这种试验方法主要为直剪试验或小型的三轴

剪切试验[20]，多使用直径 39.1 mm和高 80 mm的小型
试样，当试样尺寸过小时，其试验结果可能不具代表

性。 
综上所述，生态边坡的试验研究仍存在以下两个

方面的不足：①根系一方面会在一定程度上限制土体

的开裂，减小土体的渗透系数，另一方面会产生优势

流，增大土体的渗透系数。两者的综合作用对渗透系

数的影响尚不清楚；②目前研究含根系土体抗剪性能

的方法多是人为在土中添加根系，这样做不能模拟根

系在自然情况下的生长形态和与土体的相互作用。取

原状土进行室内剪切试验大多利用尺寸较小的环刀，

在小尺寸的土样中根系的生长分布并不均匀，不具有

代表性。所以本文利用自制的大尺寸取样器来获取现

场具有代表性的含根系土样并进行室内三轴剪切试

验。 
本文首先在室外建立香根草覆盖区、狗牙根草覆

盖区和无植被裸土区，在经历一年自然状态下的干湿

循环之后监测 3种覆盖区的体积含水率和基质吸力变

化，计算含根系土体的非饱和渗透系数。其次利用自

制的取样器对现场的 3种土体进行取样，并利用现场
土样进行三轴剪切试验，研究室外裸土、含狗牙根草

土体和含香根草土体的抗剪强度。同时为了与上述经

历干湿循环的土体进行对比，本文也研究了重塑土的

渗透系数和抗剪强度。 

1  含根系土体的水力特性 
1.1  土体基本性质 

本文试验用土的基本物理性质见表 1，属低塑性
黏土。图 1为土颗粒级配曲线，曲率系数为 2.6，不均
匀系数为 15，级配良好。 

表 1 试验用土基本参数 

Table 1 Basic parameters of test soils 

类别 
最大干密度

/(g·cm-3) 

最优含水率

/% 

液限 

/% 

塑限 

/% 

黏土 1.702 18.5 42.25 19.70 

 

图 1 土颗粒级配曲线 

Fig. 1 Distribution of grain sizes 

1.2  现场监测 

试验场地位于深圳市南山区西丽镇深圳大学城

内，室外场地于 2014年 6月 18日建成，香根草和狗
牙根草在建成后立即播种。试验场地尺寸为 270 cm×
176 cm×55 cm，土体的压实度为 80%。压入时采用
分层压实法，共分 6层，前面 5层每层 10 cm，最后
一层 5 cm。 
整个场地划分为 4部分，无植被裸土区、狗牙根

草覆盖区、香根草覆盖区及仪器预留区（见图 2）。前
3个部分又平均分为 A，B两个区域，A区为监测区，
在 A区的土体内埋设多个张力计、温度和含水率传感
器，分别测量土体不同深度的基质吸力、温度和含水

率。B 区为取样区，为室内三轴剪切试验提供土样。
仪器预留区的作用是为了便于从侧向安装仪器。为避

免预留区在降雨后产生积水或水分从侧面蒸发对监测

造成的影响，在仪器安装完成之后用相同的黏土填满

预留区并用防水油布覆盖在上面。 
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考虑到根系深度情况，每个区域分别在距地表 5，
30，50 cm深度处安装传感器（见图 3），监测各个深
度的体积含水率和基质吸力。体积含水率的测量选用

EC-5传感器，量程为 0～100%体积含水率，精度在±
1%～2%之间。基质吸力的测量需考虑张力计的量程，
5 cm深度处基质吸力较高，变化范围较大，因此选用
量程较大的高量程张力计[21]，量程为 0～500 kPa，精
度为±2.5 kPa。 

 

图 2 监测现场 

Fig. 2 In-situ monitoring field 

30，50 cm深度处基质吸力较低，变化范围也较
小，故选用精度更高的普通量程张力计，该张力计由

2100F型张力计改装而成，其量程为 0～100 kPa，精
度为±0.5 kPa。同时考虑到监测周期较长，为避免个
别仪器出现故障，在 30 cm和 50 cm深度处也安装高
量程张力计。高量程张力计的输出信号和温度有关，

因此在距离每个高量程张力计 10 cm的位置安装温度
传感器。图 3为传感器布置图。 

 

图 3 传感器布置图 

Fig. 3 Deployment of sensors 

利用现场监测的土体体积含水率和基质吸力，得

到了室外裸土、含狗牙根草土体和含香根草土体的土

水特征曲线（SWCC），如图 4所示。由于现场试验中
土体未达到饱和状态，所以从现场得到的 SWCC曲线

中无法得到土体的进气值。 

 

 

 

图 4 不同土体的 SWCC曲线 

Fig.4 SWCCs for different soil samples 

1.3  非饱和渗透系数 

由于基质吸力的存在，非饱和土的渗透系数和饱

和土明显不同。实际情况中边坡土往往是非饱和的，

所以分析含根系土体的非饱和渗透系数是很有必要

的。本文采用瞬态剖面法来计算非饱和渗透系数[22]。

瞬态剖面法通过测量土样在渗流状态下沿水流方向分

布点的体积含水率和基质吸力，求得平均流速和平均

水力梯度，进而可得到非饱和渗透系数。同时为了与

室外经过干湿循环的土体进行对比，本文进行了室内

重塑土渗透系数的测量，采用 Schindler等[23]提出的简

易蒸发测量方法。计算得到的 4种土体的非饱和渗透
系数见图 5。含香根草土体的基质吸力在 32.9～296 
kPa 变化时，其渗透系数在 8.35×10-6～5.23×10-7 
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cm/s变化，室外裸土的基质吸力在 43.3～492 kPa 变
化时，其渗透系数在 3.44×10-7～1.31×10-8 cm/s 变
化，含狗牙根草土体的基质吸力在 38.8～404 kPa 变
化时，其渗透系数在 1.60×10-7～3.00×10-8 cm/s 变
化，重塑土的基质吸力在 0.120～315 kPa变化时，其
渗透系数在 8.56×10-6～1.33×10-8 cm/s变化。可以看
出当基质吸力相同时，重塑土的渗透系数最小，含狗

牙根草土体的渗透系数小于室外裸土的渗透系数，含

香根草土体的渗透系数最大。而随着基质吸力的降低，

4 种土体的渗透系数都有所增大。种草之后渗透系数
改变的原因可能是香根草根系垂直向下生长，优势流

效果较明显，使得渗透系数变大。而狗牙根草根系水

平生长，在一定程度上可以阻碍裂隙发展，使得渗透

系数变小。根系的分布及直径等参数与其非饱和渗透

系数的变化关系紧密，更加详细的研究内容及结果可

参见文献[24]。 

 

图 5 4种土体的非饱和渗透系数 

Fig. 5 Permeability function of four unsaturated soil samples 

2  含根系土体的力学性能 
2.1  试验设计 

室内三轴剪切试验的土样取室外原状土进行。原

状土取样时间为 2016年 1月 27日—2016年 3月 8日，
经过了 20个月左右的干湿循环。取得原状土样后进行
室内三轴剪切试验，测量含根系土体的力学性能。三

轴剪切试验有 4种工况，如表 2所示。试验工况 1所
代表的工况为室外裸土，不种植植被且经历了多个干

湿循环；试验工况 2代表了种植香根草并经历干湿循
环后的土体；试验工况 3研究的是种植狗牙根草并经
历干湿循环后的土体；试验工况 4的土体为室内重塑
土，既没有根系也没经历干湿循环，代表了刚刚形成

边坡的状况。采用固结不排水剪切的方法进行试验，

试样尺寸为直径 101 mm，高 200 mm，剪切速度为每
分钟轴向应变 0.1%。试验施加的围压值分别为 50，
100，150 kPa。 

 

表 2 三轴剪切试验工况 

Table 2 Test conditions of triaxial shear tests 
试验工况 植物种类 根系情况 开裂情况 土样类型 

1 无 无 有 现场原状土 
2 香根草 直根系 有 现场原状土 
3 狗牙根草 须根系 有 现场原状土 
4 无 无 无 室内重塑土 

2.2  取样过程 

由于需要将现场原状土取回室内做三轴剪切试

验，所以如何取现场带根系土样是本研究面临的一个

难题。为此，本文特别研制了取样器。取样器为一个

内径为 101 mm，外径为 160 mm，高为 200 mm的圆
柱金属筒，底部锋利，再将圆筒切割成相等的两部分，

一侧安装两个铰链，一侧安装两个开关，使得取样器

具有开合的功能。 
现场取样的原则就是尽可能减小对土体的扰动，

本试验取样的过程是依照规范[25]中提到的方法进行

的。包括以下 4个步骤：首先确定取样区域。由于现
场土体压实度较高，取样器很难压入土体中，所以需

要先将周边土清除。为了保证可以取到 20 cm深处的
土样，将取样器向外扩展 10 cm后的扩大区域定为取
样区域，清除周边土，见图 6（a）。由于取样区域尺
寸较小，应使用较小的工具如美工刀、水果刀等进行

清土，见图 6（b）。接下来是取样器下压。虽然取样
器下压是第 3个步骤，但在实际取样过程中是和第二
步交替进行的。在下压前需要将取样器内壁涂抹一层

凡士林，目的是减小下压过程中取样器和周围土体之

间的摩擦力，方便下压并减小对土体的扰动，见图 6
（c）。最后取出土体。下压完成后将取样器下方连接
的土体铲断。用美工刀将土柱切削至与取样器底部平

齐后运回实验室进行剪切试验，见图 6（d）。 
2.3  试验结果 

为了研究土体中的根系状况，在室外试验场地，

靠近剪切土样取土区域，利用自制取土器，取得尺寸

为 24 cm×24 cm×20 cm的原状土样。对原状土样进
行小心冲洗并进行测量，得到了土样中根系的长度、

直径、根系分布形式、抗拉强度和根系体积含量等参

数，如表 3所示。表 3中狗牙根草根系抗拉强度采用
魏华炜等[26]的经验计算模型，香根草根系的抗拉强度

采用刘川顺等[27]的经验计算模型。 
表 3 含根系土样中根系特征的描述 

Table 3 Description of properties of roots in vegetated soils 
根系种类 

根系参数 
狗牙根草 香根草 

长度/mm 1～18 10～42 
直径/mm 0.12～0.92 0.12～2.41 

根系分布形式 须根系 直根系 
抗拉强度/MPa 20.0～90.0 5.2～89.5 
根系体积含量/% 0.22 0.76 
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（c）取样器下压                    （d）取出土体 

图 6 现场土样的获取过程 

Fig. 6 Process of in-situ soil sampling 

图 7（a）为室内重塑土剪切过程中主应力差与轴
向应变的关系曲线。可以看出在剪切的初期，不同围

压下的主应力差与轴向应变关系曲线相差不大。随着

剪切过程的不断进行，曲线之间的差距不断加大。主 
应力差在轴向应变较小时上升较快，在轴向应变约 2%
左右时趋于稳定，呈现应变硬化现象。 
图 7（b）为室外裸土剪切过程中主应力差与轴向

应变的关系曲线。当土体产生相同轴向应变时，裸土

的主应力差最小。 
图 7（c）为含狗牙根草土体剪切过程中主应力差

与轴向应变的关系曲线。与前面两种土体变化趋势相

近，当轴向应变相同时，含狗牙根草土体主应力差大

于重塑土。 
图 7（d）为含香根草土体剪切过程中主应力差与

轴向应变的关系曲线。和狗牙根草土体变化情况基本 

 

 

 

 
图 7 不同土样主应力差与轴向应变关系曲线 

Fig. 7 Relationship between principal stress difference and axial  

.strain of different soil samples 

类似，但当轴向应变相同时主应力差明显高于狗牙根

草土体。 
表 4为 4种土体的有效内摩擦角和有效黏聚力，

可以看出根系的存在明显地增强了土体的有效黏聚

力，增长率达 24.36%～118.49%，且香根草对土体的
加筋效果优于狗牙根草，这可能是由于香根草的根系

较粗，且从顶部贯穿到底部，而狗牙根草的根较细，

且土样底部根系含量较少导致的。由于裂隙的存在，

裸土有效黏聚力降低了 17.83%。从有效内摩擦角的对
比情况看出，含香根草土体的有效内摩擦角明显高于

另外 3种土。 
香根草根系对土体黏聚力的贡献明显，同时对内

摩擦角也有一定的提高作用。刘川顺等[27]和黄金[28]

研究了香根草对砂土土性的影响，其结果表明香根草 
根系对砂土的内摩擦角影响不大，分别为 5%和 3%。
而赵亮[29]采用直剪试验研究了香根草根系对黏土内

摩擦角的影响。当土体含水率为 21.15%时，含香根草
土体的内摩擦角提高了 32%。由此可见，香根草根系
对黏土内摩擦角的作用更加明显。文献[29]采用的直
剪试验中剪切面被限定在上下盒之间的平面，只有经

过此面的根系才对试样抵抗剪切作用有贡献。此时土

样中的大部分根系垂直于剪切面，破坏形式多为根系

被剪断，而根系与土体之间的相对位移较小，从而其

摩擦作用未被完全发挥。而三轴剪切试验中，根系与

土体之间发生了较大的相对位移，根土间的摩擦力得

到充分发挥。这导致本文三轴试验中含香根草黏土的

（a）确定取样区域                （b）清除周边土 
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内摩擦角有较明显的提高。本文研究的香根草和狗牙

根草都属于草本植物，灌木及林木根系的研究可参见

文献[30～32]。 
表 4 抗剪强度参数的对比 

Table 4 Comparison of shear strength parameters 

土体类型 
有效内 
摩擦角 
/(°) 

有效内摩擦

角增长率 
/% 

有效黏 
聚力/kPa 

有效黏聚

力增长率
/% 

室内重塑土 18.17 —  9.03 — 
室外裸土 18.75 3.19  7.42 -17.83 

含狗牙根草土体 19.25 5.94 11.23  24.36 
含香根草土体 26.65 46.67 19.73 118.49 

3  结论与建议 
本文通过现场监测试验和原状土三轴剪切试验研

究了根系对土体渗透性能和力学性能的影响，得到了

以下结论： 
（1）含香根草土体的非饱和渗透系数在 8.35×

10-6～5.23×10-7 cm/s变化，室外裸土的渗透系数变化
范围为 3.44×10-7～1.31×10-8 cm/s，含狗牙根草土体
的渗透系数分布于 1.60×10-7～3.00×10-8 cm/s，重塑
土的渗透系数最大为 8.56×10-6 cm/s，最小为 1.33×
10-8 cm/s。 

（2）当基质吸力相同时，重塑土的渗透系数最小，
含狗牙根草土体的渗透系数小于室外裸土的渗透系

数，含香根草土体的渗透系数最大。而随着基质吸力

的降低，4种土体的渗透系数都有所增大。 
（3）根系的存在可以增强黏土的强度，其中有效

黏聚力增长率达 24.36%～118.49%，有效内摩擦角的
增长率达 5.94%～46.67%，且香根草对土体的加筋效
果优于狗牙根草。 

（4）裂隙的存在显著降低了黏土的黏聚力，从而
降低了其抗剪强度。 
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基于时效变形的脆性围岩最优支护时机研究 
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摘  要：现代地下工程支护结构设计的基本指导思想是按照“新奥法”原理，强调通过适时加固围岩，使得围岩成为
承载结构的主体。但是对于支护时机的掌握，目前仍然缺乏可靠的理论和公式的指导，只能根据现场监测信息和经验

判断来确定。提出脆性围岩的“适时支护”，是指在围岩达到弹性极限应变而破坏之前进行支护，即在时效变形作用

下，围岩应力处于本构关系弹性段后段，但是还没有进入软化的非稳定段。基于这一思想以及地下工程时效变形特征，

提出了最优支护时机的近似计算公式。研究表明：最优支护时机与围岩收敛时间、围岩强度应力比、开挖后应力以及

支护围压相关。由于围岩应力处处不同，可以由公式计算得到顶拱、边墙等不同部位的最优支护时机，从而指导支护

设计。研究对长期困扰地下工程界的脆性围岩最优支护时机问题提出了一种理论方法。 
关键词：最优支护时机；新奥法；地下工程；时效变形 
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Optimum support time of brittle underground cavern based on               
time-dependent deformation 

ZHANG Jian-hai1, WANG Ren-kun 2, ZHOU Zhong2, ZHENG Lu3, ZHANG Ru1, WANG Lu1, XIE He-ping1 
(1. State Key Laboratory of Hydraulics and Mountain River and Protection, College of Water Resources ＆ Hydropower, Sichuan 

University, Chengdu 610065, China; 2. China Hydropower Engineering Consulting Group Chengdu Design & Research Institute, Chengdu 

610072, China; 3. Institute for Disaster Management and Reconstruction, Sichuan University, Chengdu 610065, China) 

Abstract: As the basic principle used in modern underground engineering, the New Austrian Tunneling Method focuses on 

providing timely and optimized safe support to develop the maximum self-supporting capacity of the rock or soil itself for the 

stability of the underground opening. But up to now, no reliable formula and theoretical guidance for timely support have been 

established. The support time can only be empirically determined based on the in-situ monitoring measurements. The timely 

and optimized support which uses adequate self-bearing capability of surrounding rock means that the rock stress is in the final 

stage of elastic deformation, but before brittle failure occurs when reaching the critical elastic strain limit. Based on this idea 

and the characteristics of time-dependent deformation of underground engineering, an approximation formula to calculate the 

optimum support time is proposed. The study shows that the optimum support time is related to the deformation convergence 

time, ratio of rock strength to geo-stress, stress after excavation and anchorage pressure. The optimum support time for top arch 

and side walls can be determined according to the stresses of surrounding rock from point to point. This study may provide a 

theoretical method to determine the optimum support time which is a critical problem of underground engineering for a long 

time. 

Key words: optimum support time; New Austrian Tunneling Method; underground engineering; time-dependent deformation 

0  引    言 
现代地下工程支护设计的基本指导思想是按照

“新奥法”原理[1]，充分发挥围岩自身承载能力，采

用喷混凝土、锚杆、锚索等柔性结构作为主要支护形

式，通过适时加固围岩，控制围岩变形来充分发挥围

岩的过早支护，支护结构要承受很大的变形压力，很

不经济；支护过迟，围岩会过度变形而导致松弛失稳。 
为此，国内外研究人员利用现场监测、理论推导、
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数值模拟等多种手段对“最佳支护时机”问题进行了

大量研究，并取得了积极的进展。根据最佳支护时机

的判据不同，可以分为变形量和应力释放系数两类。 
通过现场监测、数值模拟等手段，可以获知围岩

变形量和变形趋势，从而确定最佳支护时机。例如，

de Farias 等[2]采用三维数值模拟研究了新奥法开挖隧

道的位移控制问题。Bizjak 等[3]计算隧道中的应力衰

弱区和周围应力区，采用有限差分数值模型反演，得

出基于使用反向传播神经网络的隧道位移和演化的预

测模型。王祥秋等[4]采用蠕变损伤模型，认为必须控

制围岩蠕变不会发展到加速蠕变阶段，从而由蠕变参

数反推合理支护时间。王小平[5]采用 Bingham硬化模
型，揭示巷道围岩变形随时间的变化规律，确定了巷

道的合理支护时间。Choih等[6]根据新奥法原理，通过

理论分析研究和模拟计算，确定出软弱岩体中隧道开

挖的最佳支护时机。刘志春等[7]以乌鞘岭隧道为工程

背景，通过现场量测数据相互关系综合分析，提出了

以隧道极限位移为基础、现场量测日变形量和总位移

为依托的工程可操作判别指标，对软岩大变形隧道二

次衬砌施作时机进行了探讨。王中文等[8]按照流变力

学原理对考虑围岩蠕变特性的隧道变形进行解析，并

利用现场实测数据对公式中的参数进行拟合并进而确

定了流变参数，提出了用现场监测数据确定围岩流变

参数的方法，以变形量为判据确定二衬的合理支护时

机。吴梦军等[9]基于现场测试，对位移历时曲线进行

了拟合，研究以隧道位移释放比为基本指标的支护时

机确定方法，选取内部应力最小为最佳施作时机。

Guan 等[10]、周先齐等[11]分别基于实际工程，采用伯

格斯黏弹塑性流变本构模型，以变形量和变形速率为

判据，得到了日本长崎县嬉野隧道和向家坝大型地下

厂房典型断面的最佳支护时间。陆银龙等[12]在对破裂

软岩注浆加固后的力学特性分析的基础上，利用

FLAC2D软件的应变软化本构模型，对软岩巷道最佳
锚固支护时机进行数值模拟优化分析，以巷道变形量

为判据，提出一种定量的确定巷道最佳的锚注支护时

机的方法。 
另外，应力释放系数也可用于确定最佳支护时机。

例如，荣耀[13]依据巷道掘进过程中各类围岩应变能的

释放时间，定性地给出了围岩级别与支护合理时间；

汪波等[14]分析现场监控量测资料后，通过数值模拟方

法分析了不同应力释放系数时的洞周应力值，以应力

释放系数为判据，对苍岭隧道的岩爆预测和初期支护

时期进行了探讨。朱泽奇等[15]基于坚硬围岩的应力释

放特征研究，以应力释放系数为判据，对某水电站地

下厂房洞室群的初期支护时间进行了二维数值分析研

究。周勇等[16]理论推导了考虑围岩流变特性时衬砌位

移及围岩的位移的表达式，采用应力释放系数为判据，

研究了广梧高速公路牛车顶隧道的合理支护时机。 
尽管对于最优支护时机的确定，已有较多文献研

究，但是对该问题的理论分析和机理研究仍然十分欠

缺，所提出的判据往往难以直接给出最优支护时间，

难以为工程人员使用。目前，如何合理准确地确定最

优支护时机，做到“适时支护”，还缺乏可靠的理论和

公式的指导，只能根据现场监测信息或大量的数值模

拟试验来确定。 

1  基于时效变形推导最优支护时机 
传统忽略围岩时效作用的地下工程研究中，在给

定的地应力荷载下，围岩变形是唯一的。这与实际地

下工程开挖后，围岩变形在一定时间内随时间增长的

实际情况不相符合。特别是高地应力环境和中等强度

围岩的组合条件下，围岩变形常常需要数月甚至更长

的时间才趋于收敛。例如，锦屏一级地下厂房主厂房

在第 X级开挖完成后，主厂房和主变室的多点位移计
经过约 8个月才完全收敛。 

可见，对于高地应力地下厂房，围岩在开挖后，

其围岩变位并非立即完成，而是需要一定的时间。一

般来说，完整性好、围岩硬度大、强度高的围岩需要

的地应力释放时间较短，而裂隙发育程度高，地应力

又高的锦屏一级地下厂房、猴子岩地下厂房围岩在开

挖后，将产生临近开挖面的围岩裂隙松弛张开现象，

要进过一段时间的变形调整才能稳定收敛。 
1.1  围岩时效变形荷载 

洞室开挖爆破完成后，总的地应力释放力 0σ 中的
一部分立即得到释放，但剩余时效部分则需要经过一

定时间才能完全释放。从锦屏、猴子岩等地下厂房围

岩变形发展时效响应来看，围岩变形发展及位移收敛

有时效性，例如图 1所示多点位移计时效变形规律具
有典型的指数函数特性。因此不妨设剩余时效释放力

r ( )tσ 为总的地应力释放力的α 倍（ 0 1α< < ），且为
时间的指数函数： 

r n( ) (1 e )tt βσ α σ= −   ，         (1) 

式中，α为时效变形荷载系数，β 为时效变形指数，

r ( )tσ 为时效释放应力， nσ 为开挖面法向上的释放地
应力荷载。 nσ 可以通过该点地应力张量 0σ 和开挖面
法向 nr计算： 

n 0
tn nσ σ= −

r r   。             (2) 
由图 2可见，时效变形指数β 的绝对值越小，时

效释放荷载趋于稳定所需的时间越长。设时效释放荷

载 r ( )tσ 达到 0.99 倍时效荷载最终值 nασ 的时间为稳
定收敛时间 cT ，则达到稳定收敛时有 
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cr

n

1 e 0.99Tβσ
ασ

= − =   ，       (3) 

c c

ln 0.01 4.605
T T

β
−

= =   。       (4) 

 

图 1 锦屏主厂房下游边墙多点位移计M4ZCF-XZ4时间位移过 

.程曲线 (X：第 10级开挖；XI：第 11级开挖) 

Fig. 1 Displacement-time histories of displacement gauge  

M4ZCF-XZ4 on .downstream wall of Jinping underground power 

house (X：10th stage excavation；XI：11th stage excavation) 

 

图 2 不同系数 β对应的时效释放荷载历时曲线 

Fig. 2 Load-time histories under different values of β 

由式（4）可以计算不同变形收敛时间 cT 对应的时
效变形指数 β 值。可见，式（1）中系数α 控制着时
效释放荷载 r ( )tσ 相对于总地应力释放荷载 0σ 的大
小，而β 控制着时效释放荷载随时间变化的快慢。 
1.2  洞壁低围压下的应力应变关系 

图 3所示岩石三轴应力应变全过程实验表明，岩
石的应力应变和破坏与围压关系密切。随着围压的增

大，岩石从弹性–软化为特征的脆性破坏，逐步演变成
弹性–塑性硬化的塑性破坏特征，并且岩石所能承受的
极限应变也随围压而增大。洞室开挖后，由于地应力

释放，洞壁附近围岩近似处于解除侧向力的单轴受力

状态，此时岩石本构关系一般表现为图 3中无围压时的
弹性–软化模式，在破坏模式上一般表现为弹脆性破坏。 
实际高地应力地下厂房案例，例如锦屏地下厂房

顶拱右半拱、锦屏导流洞右拱座以及白鹤滩地下厂房

左顶拱出现的破裂表现为表层片帮、剥落、劈裂、外

鼓，这些现象都有明显受压破坏的破坏特征，而这些

地方又正是周向应力最大，径向应力很小的地方。考

虑到洞室轴线方向较长，为便于推导，本文将洞室看

成平面问题，只考虑洞室截面内的应力作用，另外基

于以上实际破裂现象，洞壁低围压区以单轴抗压强度

作为评判岩体是否破坏的依据。 

 

图 3 锦屏大理岩三轴应力应变全过程曲线。 

Fig. 3 Triaxial complete stress-strain curves of Jinping marble 

 

图 4 抗压强度与围压拟合关系曲线 

Fig. 4 Fitting curve of compressive strength and confining  

..pressure 

通过对多种岩石全过程应力应变关系的研究，发

现弹性极限强度 cσ 与围压P（或 3σ ）存在较好的线性
相关关系。例如由图 3可以整理得到图 4的强度与围
压关系，可以表达为 

c c Pσ σ λ′ = +   。           (5) 

式中  cσ 为单轴抗压强度；P为围压；λ为强度增长
常数； cσ ′为围压 P作用下的抗压强度。 
将洞室简化为平面问题，只考虑洞室截面内的应

力作用，忽略沿洞轴向的应力作用，则围压P的计算
可以由锚杆或者锚索提供的侧向压力得到，例如对于

锚杆、锚索支护： 

t g s

1 1 2 2

A NP
a b a b

σ ⋅
= +   。           (6) 

式中  tσ 为锚杆抗拉强度； gA 为截面积； sN 为锚索
吨位， 1a ， 1b 为锚杆间排距； 2a ， 2b 为锚索间排距。 
由图 5所示低围压下的弹性–软化模型可见，洞壁

附近随着周向应变 ε的增加，围岩应力在经历弹性阶
段（OA 段）到达弹性极限应力后便进入应力急剧下
降的非稳定软化区（AB 段）。显然，围岩应变一旦超
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过弹性区极限应变，围岩就处于失稳状态。而增加了

锚杆、锚索后，对围岩产生了侧向压力，据式（5）可
知，围岩抗压强度将在围压作用下有所提高，从而将

弹性段延伸至OA′段，弹性极限应变也由单轴弹性极
限应变 cε 增大至 cε ′。 

 

图 5 低围压下岩体应力应变关系模型 

Fig. 5 Rock stress-strain model under low side pressure 

对于脆性围岩，本文认为所谓“适时支护”，是指

让围岩充分发挥自承能力：在开挖后，以及围岩时效

变形过程中，围岩应力最终处于弹性末端之前，围岩

应变最多达到稳定和非稳定软化区分界应变 cε ′。对实
际工程而言，要求围岩应变始终处于弹性极限应变 cε ′

以内，故而定义允许弹性应变为 tolε 。且有 
c

tol K
ε

ε
′

=   ，                 (7) 

其中应变裕度 1K≥ ，显然有 c tol cε ε ε ′＜ ≤ 。 
如图 5 所示，在时效变形作用下，一点应力由 S

移动至由 S ′，但是仍然处于弹性稳定区，该点仍然处
于可以承载的状态。 

依据这一思想，假设开挖后围岩周向应力 1σ 已经
达到单轴抗压强度 cσ 的 r 倍（ 0 1r≤ ≤ ），若无支护

措施，后续时效变形使得该点应变最多到达 cε ；但是
考虑支护作用后，后续时效变形使得该点应变则可以

达到允许弹性极限应变 tolε ，故而，在支护作用下，时

效松弛荷载所产生的最大侧向应变增量为 
c c c

rm tol r r
E K E

σ ε σ
ε µ ε ν

′   ∆ = − = −   
   

  ， (8) 

式中，E为岩体弹性模量，ν 为泊松比。 
根据式（1），支护完成后时间 t 至围岩稳定收敛

时间 cT ，围岩径向时效释放应力荷载增量为 
c

r i r c r n( ) ( ) ( )= (e e )Ttt T t ββσ σ σ α σ∆ = − −  。 (9) 

本文定义最优支护时机 xT 是在支护措施作用下，
围岩周向应变在时效荷载作用下达到变形收敛时，刚

好达到允许弹性极限应变 tolε ，此时应力仍然处于弹性

稳定变形段。围岩应变已经处于稳定到非稳定的临界

点，但是围岩仍然承担荷载。在最优支护时机 xT ，地
下厂房围岩锚杆、锚索支护完成，并开始发挥作用。 
在开挖后，围岩周向应力 1σ 基本稳定，即在后续时效
变形作用下，周向应力增量 1σ∆ 可以忽略，而径向应

变的增量主要由径向时效释放荷载增量 rσ∆ 产生，由

本构关系 r 1
1 ( )rE

ε σ µσ= − ，故有 r r 1
1 ( )
E

ε σ µ σ∆ = ∆ − ∆ ， 

由于 1 0σ∆ ≈ ，故 rε∆ ≈ r
1
E

σ∆ 。带入式（9），从最优 

支护时机 xT 至围岩稳定收敛时间 cT 对应的围岩松弛
释放荷载增量导致的侧向应变增量近似为 

c n
r (e e )xT T

E
β β σ

ε α∆ = −   。      (10) 

考虑到式（8）与（10）等量，可得 

c c cn(e e )xT T r
E K E

β β ε σσ
α µ

′ − = − 
 

 。 (11) 

由 c
c E

σ
ε

′
′ = ，结合式（5），则上式化为 

c c

n c

e e 1xT T P rK
K

β β µσ
λ

α σ σ
 − = + − 
 

 。 (12) 

引入强度应力比 c

1max

kσ

σ
σ

= ，其中 1maxσ 为洞室初

始地应力极值。 
定义释放力系数 γ 为释放应力 nσ 与洞室地应力

极值 1maxσ 之比，则有 
n 1maxσ γ σ=   。          (13) 

则式（12）变化为 

c

c

e e 1xT T k P rK
K

β β σµ
λ

αγ σ
 = + + − 
 

 。 (14) 

从而，可知最优支护时机： 

c

c

1 ln e 1T
x

k PT rK
K

β σµ
λ

β αγ σ

  = + + −  
   

 

（ c0 xT T≤ ≤ ）  。            (15) 

依据式（4），上式中 ce Tβ 可取为 0.01。考虑到 ce Tβ

很小，可以略去该项。最优支护时机 xT （单位：d）
可以进一步简化为 

c

c

ln + ln ln 1
4.605x

T k PT rK
K
σµ

λ
α γ σ

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

（ c0 xT T≤ ≤ ）  。            (16) 
式（16）表明，最优支护时机是围岩变形收敛时

间 cT ，强度应力比 kσ ，应变裕度K，开挖后围岩第一
主应力 1σ 与单轴抗压强度 cσ 之比 r，支护围压P，以
及时效变形荷载系数α 的函数。 

由于式（15）的推导是基于脆性岩体开挖面附近
无侧限单轴受力状态的一个点的应力应变状态而推导
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的，而实际上距离洞壁稍远，围岩便处于有围压状态。

故而，式（16）是一个近似公式。可以通过对洞室围
岩变位监测、破裂现象发生的情况，确定几个主要参

数，例如时效荷载系数α ，释放力系数γ 等，才能得
到符合具体工程的最优支护时机。 

2  最优支护时机敏感性分析 
参照锦屏一级水电站地下厂房参数反演计算成

果，由取时效荷载系数 =0.15α ，泊松比 =0.25ν ，释

放力系数 =1.0γ ，岩体单轴压缩强度 c =70 MPaσ ，应

变裕度 1.0K = ，锚索支护参数为 s =2500 kNN ，间排

距 4.5 m× 4.5 m，由式（6）可得支护围压 0.123P =  
MPa，由图 3可推知强度增长常数为λ =2.1368。分别
假设开挖后围岩周向应力达到单轴抗压强度 cσ 的
30%，即 0.3r = ，以及达到单轴抗压强度的 60%，即

0.6r = ，则对于稳定收敛时间 cT 分别为 90 d，180 d，
365 d的最优支护时机可由式（16）得到表 1和图 6。 
表 1 最优支护时机 xT 与强度应力比 kσ和收敛时间Tc的关系 

Table 1 Relationship among optimum support time xT , kσ   

and cT  

Tc =90 d Tc =180 d Tc=365 d 强度应

力比 kσ r=0.3 r=0.6 r=0.3 r=0.6 r=0.3 r=0.6 
1 3.12 0 6.2 0 12.6 0 
2 16.6 5.8 33.3 11.6 67.5 23.5 
3 24.5 13.7 49.1 27.4 99.7 55.6 
4 30.2 19.3 60.4 38.7 122.5 78.4 
5 34.5 23.7 69.1 47.4 140.2 96.1 
6 38.1 27.2 76.2 54.5 154.6 110.6 
7 41.1 30.2 82.3 60.5 166.8 122.8 
8 43.7 32.9 87.5 65.8 177.4 133.4 
9 46.0 35.2 92.1 70.4 186.8 142.7 

10 48.1 37.2 96.2 74.5 195.1 151.1 

 

图 6 最优支护时机 xT 与强度应力比 kσ 和收敛时间 cT 的关系 

Fig. 6 Relationship among optimum support time xT (day), kσ  

and cT  

由表 1，图 6可见： 
（1）最优支护时机与强度应力比相关，强度应力

比越大，围岩稳定性好，最优支护时机也越大；强度

应力比越小（围岩趋于不稳定），最优支护时机则越早。 

（2）同一强度应力比下，若稳定收敛时间增大，
围岩时效变形越明显，则最优支护时机也随之后延。 
（3）开挖后应力越大，则应力比 r越大，围岩稳

定性变差，故而最优支护时机减小。 

3  工程实例分析 
由于围岩第一主应力 1σ 与单轴抗压强度 cσ 比值

处处不同，是一个空间分布的函数。应力分析得到了 r
值的分布范围，可以计算出地下工程不同部位最优支

护时机。 
对锦屏 6个机组段多点位移计的收敛分析表明，

在主厂房第 X级开挖完成后，主厂房和主变室的多点
位移计平均需要约 c 252T =  d 才能完全收敛。根据表
2 给出的锦屏地下厂房围岩基本参数，可知围岩强度
应力比为 c 1max/ =1.96k σ σσ = 。锚索支护参数为

s =2500 kNN ，间排距 4.5 m× 4.5 m，由式（6）可得
支护围压 0.123 MPaP = 。为确定锦屏#5机组三大洞室
洞周最佳支护时间，首先可以对洞室开挖过程进行有

限元计算分析，得到图 7所示的洞周主应力分布。从
图 7可以计算洞周每个节点的应力比 1 c/r σ σ= 。由于

洞周不同点的主压应力 1σ 各不相同，各点的 r值也不
同，从而导致各处的最优支护时机随之变化。 

表 2 锦屏地下厂房围岩力学参数 

Table 2 Mechanical parameters of Jinping-I underground power  

house 
泊松

比ν  
单轴抗压强

度 cσ /MPa 
地应力极值 

1maxσ /MPa  
支护围压

P /MPa 
强度增长

系数λ  

0.25 70.0 35.7 0.123 2.136 

依据锦屏监测反馈成果，取时效变形系数时效荷

载系数 0.15α = ，释放力系数 1.0γ = ，应变裕度

1.0K = ，可得锦屏地下厂房#5机组三大洞室顶拱和边
墙的最优支护时机如图 7所示。 

 

图 7 #5机组段开挖完成后第一主应力 1σ ( MPa )分布图 

Fig. 7 Distribution of 1st principal stress after excavation of power  

house No. 5 
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如图可见，由于主厂房右上角主应力极值达到

42.5 MPa，图 8表明该处最优支护时机为 16.13 d，超
过这一时间，则围岩可能在该处产生破坏现象。事实

上，由于该处未能及时施做锚索等加固措施，导致该

处出现了压溃式的向内鼓出弯折破坏，如图 9照片所
示。相对的，主厂房左上角最优支护时机则长达 47.54
至 60.19 d，支护紧迫性明显弱于右上角。岩锚梁以上
的边墙最优支护时机在 32.24到 48.30 d左右，而岩锚
梁以下高边墙最优支护时机在49.25 d至72.69 d不等，
按照小值控制原则，边墙支护应在 1个月左右完成。
这与文献[17]推荐的锦屏地下厂房支护时间相符。 

 

图 8 锦屏地下厂房#5机组最优支护时机 xT 分布 

Fig. 8 Distribution of optimum support time xT of Jinping  

power house No. 5 

 

图 9 锦屏地下厂房下游拱腰围岩变形破坏照片 

Fig. 9 Break failure of surrounding rock in downstream arch of  

.Jinping underground power house 

4  结    论 
本文基于新奥法充分发挥围岩自稳能力的思想，

认为脆性围岩最优支护时机 xT 为围岩周向应变在时
效荷载作用下达到变形收敛时，刚好达到允许弹性极

限应变 tolε ，此时应力仍然处于弹性稳定变形段，围岩

可以正常承载。据此，对洞周无围压应力点开展时效

荷载作用下的应变状态分析，推导得到了最优支护时

机的近似计算公式。该公式明确阐明了最优支护时机

与围岩变形收敛时间 cT ，强度应力比 kσ，支护围压P，
应变裕度K，围岩周向应力 1σ ，以及时效变形荷载系

数α 的关，为定量确定地下工程支护时间提供了理论
依据，完善了新奥法支护理论。该公式表明： 
（1）最优支护时机与强度应力比相关，强度应力

比越大，围岩稳定性好，最优支护时机也越大；强度

应力比越小，最优支护时机则越早。 
（2）同一强度应力比下，若稳定收敛时间增大，

围岩时效变形越明显，则最优支护时机也随之后延。 
（3）开挖后应力越大，则应力比 r越大，围岩稳

定性变差，故而最优支护时机减小。 
（4）对锦屏一级地下厂房#5 机组段的最优支护

时机分析表明，所得支护时间与工程现象相吻合，表

明该公式在实际地下工程中有适用性。 
由于公式中涉及时效荷载系数α 和围岩稳定收敛

时间 cT ，其取值需要在开展监测反馈后才能确定，而
这些系数对最优支护时机有影响显著，有待进一步搜

集类似工程观测资料，并开展相关研究工作。 
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低固结压力下土–膨润土防渗墙填料渗透和 
扩散系数测试 
张文杰，顾  晨，楼晓红 

（上海大学土木工程系，上海 200072） 
摘  要：渗透和扩散是污染物在防渗屏障中迁移的重要方式，当前对低固结压力下土–膨润土防渗墙渗透系数和扩散系
数测试是否必须采用柔性壁渗透仪、是否必须对试样进行固结尚无统一看法。按土–膨润土防渗墙施工工艺制备填料，
使用柔性壁渗透仪测试了 30，50和 100 kPa有效固结压力下填料渗透系数，进行刚性壁土柱渗透–扩散试验测试了 10 kPa
固结压力下填料渗透系数和扩散系数，基于加速沥出试验原理提出快速测定高塌落度填料有效扩散系数的透析试验方

法。柔性壁渗透试验结果表明，填料流入和流出渗透系数均随水力梯度增大而增大，存在起始水力梯度，柔性壁渗透

试验的起始水力梯度在 6.82～8，随固结压力由 30 kPa增至 100 kPa，渗透系数由 5.21×10-8降至 3.78×10-8 cm/s。10 kPa
固结压力下，刚性壁渗透–扩散试验测得起始水力梯度为 5.67，渗透系数为 7.14×10-8 cm/s，试验不存在侧壁渗漏，填
料中 Cl-有效扩散系数为 3.12×10-6 cm2/s。透析试验填料未经固结，测得有效扩散系数为 4.45×10-6 cm2/s。掺入 6.02%
膨润土后，粉土渗透系数降低约 4 个数量级，有效扩散系数仅降低约一半，扩散将是膨润土系防渗墙中污染物迁移的
主要方式。 
关键词：土–膨润土防渗墙；高塌落度填料；渗透系数；有效扩散系数 

中图分类号：TU441       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2017)10–1915–07 
作者简介：张文杰(1978– )，男，山东青岛人，博士，副教授，从事环境土工方面的研究。E-mail: zhwjlyl@163.com。 

Measurement of hydraulic conductivity and diffusion coefficient of backfill for 
soil-bentonite cutoff wall under low consolidation pressure 

ZHANG Wen-jie, GU Chen, LOU Xiao-hong   
(Department of Civil Engineering, Shanghai University, Shanghai 200072, China) 

Abstract: Advection and diffusion are important mechanisms of contaminant transport through barriers. Whether flexible-wall 

permeameter and consolidated specimen must be used in the permeation or diffusion tests on soil-bentonite backfill under low 
consolidation pressure is still controversial. The soil-bentonite backfill is prepared according to the common construction 

procedure of cutoff walls. The hydraulic conductivity of the backfill is measured by a flexible-wall permeameter under effective 
consolidation pressures of 30, 50 and 100 kPa, respectively. The hydraulic conductivity and diffusion coefficient are also 

measured by rigid-wall column tests. Based on the theory of dynamic leaching tests, a dialysis method is proposed for quick 
measurement of the effective diffusion coefficient of the backfill. The results of flexible-wall tests show that the hydraulic 

conductivity of the backfill increases with the hydraulic gradient. There are initial hydraulic gradients ranging from 6.82 to 8 in 
the flexible-wall tests. The hydraulic conductivity decreases from 5.21×10-8 to 3.78×10-8 cm/s as the consolidation pressure 

increases from 30 to 100 kPa. Under the consolidation pressure of 10 kPa, the rigid-wall column tests give an initial hydraulic 
gradient of 5.67, a hydraulic conductivity of 7.14×10-8 cm/s, and an effective diffusion coefficient of 3.12×10-6 cm2/s. The 

backfill in the dialysis tests is not consolidated and the effective diffusion coefficient is 4.45×10-6 cm2/s. With a bentonite 
content of 6.02%, the hydraulic conductivity of the backfill decreases by 4 orders of magnitude, while the effective diffusion 

coefficient only decreases by about 50%, so diffusion will be the dominant contaminant transport process in soil-bentonite 
cutoff walls. 
Key words: soil-bentonite cutoff wall; high-slump backfill; hydraulic conductivity; effective diffusion coefficient 
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的常用措施，其中膨润土系防渗墙因具有较低的渗透

系数和较大的吸附容量，具有广阔应用前景。膨润土

系防渗墙主要包括土–膨润土防渗墙和水泥–膨润土
防渗墙两大类（有时掺入矿渣、沸石、活性炭粒等以

提高吸附容量），水泥–膨润土防渗墙固化后强度较
高，被视为刚性防渗墙，但渗透系数也往往较高；土

–膨润土防渗墙可达到较低渗透系数。土–膨润土防渗
墙施工分两步[1]：首先挖槽同时用膨润土泥浆保持坑

壁稳定，当开挖到预定深度，用填料置换出泥浆成墙，

为保证流动性同时防止离析，通常控制填料塌落度在

100～150 mm之间。不同于水泥–膨润土，土–膨润土
防渗墙不固化，属于柔性墙体，由于渗透系数低，其

固结需要一定时间。由于填料与侧壁土体间存在土拱

效应[2]，导致填料与土壁间产生剪力，故其有效固结

应力明显小于竖向的有效自重应力，处于较低的固结

应力状态下，因此防渗墙固结主要受墙两侧原位土体

侧向变形量影响，表现为向墙体中心线的对称压缩[3]。 
当前土–膨润土防渗墙的渗透和扩散试验，通常

是在实验室内柔性壁渗透仪上进行的。柔性壁渗透仪

试样尺寸小，较易实现排水固结，但较大围压下固结

将导致土-膨润土这样未固化的柔性土样发生较大压
缩，试样截面尺寸改变较大[4]，渗透系数明显降低（扩

散系数也有一定程度减小），因此若按实验室固结后

（特别是高围压下）的渗透和扩散系数进行设计和分

析，结果将偏于危险。并且，由于柔性壁渗透试验中

所施加的围压通常不能小于渗透压，导致无法测得很

低围压下的渗透系数。Malusis等[5]使用柔性壁渗透仪

测试了砂–膨润土填料的渗透系数，试验固结围压
34.5 kPa，渗透压 17.9 kPa，测得的渗透系数为
2.6×10-8 cm/s。Khandelwal等[6]使用柔性壁渗透仪在

围压28 kPa下测试了Cl-在土–膨润土填料中的扩散系
数，试验历时 50 d，所测得的有效扩散系数为
5.51×10-6 cm2/s。刚性壁装置截面积固定，可能存在
沿侧壁的渗漏，但对于土–膨润土混合物来说，因为
膨润土遇水膨胀，所以饱水情况下一般不考虑侧壁渗

漏问题[7-8]。Krol等[9]进行刚性壁模型试验研究了三氯

乙烯在成层土中的扩散，其中包含一层土–膨润土，
试验未施加固结压力，历时 60 d，测得三氯乙烯在土
–膨润土中有效扩散系数为 3.5×10-6 cm2/s。由此可
知，目前对土–膨润土防渗墙填料渗透和扩散系数的
测试到底采用柔性壁还是刚性壁，或者试样固结与否

尚无统一看法。但不管是柔性壁还是刚性壁的渗透–
扩散试验，为了最终求得有效扩散系数，都要保证试

验过程中以扩散作用为主导，以减小因机械弥散造成

的试验误差，这样，在渗透和扩散系数较低的情况下，

试验必然耗时较多。  

本文按土–膨润土防渗墙现场施工工艺制备填
料，使用柔性壁渗透仪和刚性壁土柱装置测试了其渗

透系数和扩散系数，提出一种快速测定填料扩散系数

的试验方法，探讨了各种试验方法的优缺点。 

1  填料制备 
填料的基本土为取自钱塘江边的砂质粉土，土颗

粒相对密度为 2.69，砂粒、粉粒和黏粒的含量分别约
为 12%，80%和 5%。室内试验测得干密度 1.45 g/cm3

时粉土饱和渗透系数为 3.3×10-4 cm/s，土中 Cl-有效
扩散系数为 9.5×10-6 cm²/s。所用膨润土比重为 2.65，
蒙脱石含量为 71.4%，比表面积为 22.5 m2/g，液限为
331.95%，塑限为 25.20%，塑性指数为 306.75，表观
黏度为 6.5 mPa·s，塑性黏度为 5.5 mPa·s。粉土和膨
润土的颗粒级配曲线示于图 1。 

 

图 1 试验用粉土和膨润土颗粒级配 

Fig. 1 Particle-size distributions for constituent soils 

根据土–膨润土防渗墙施工工艺，首先制备 5%
（按干重）的膨润土泥浆，将膨润土和去离子水放在

高速搅拌器内搅拌混合 5 min，然后静置 24 h以保证
其充分水化，按 ASTM D6910M-09[10]使用泥浆黏度

计测其黏度为 38 s，按 ASTM D4380-12[11]使用泥浆比

重计测泥浆密度为 1.031 g/cm3。粉土和膨润土烘干后

混合成基土，其中膨润土含量为 4%。将已水化的膨
润土泥浆加入基土中，使用搅拌器混合均匀，按

ASTM C143M-10[12]进行填料塌落度试验测其塌落

度，当填料中膨润土干重总含量为 6.02%，达到工程
中通常掺量（4%～6%）上限时，对应塌落度 110 mm，
在工程常见塌落度范围（100～150 mm）内。 

2  柔性壁渗透试验 
使用 GDS 全自动环境岩土渗透仪测试了不同固

结压力下填料的渗透系数。柔性壁渗透试验使用自来

水。渗透仪中土样上下均有滤纸和透水石，外包橡皮
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膜，为了将高塌落度填料制成圆柱样，在一内径 71.1 
mm的有机玻璃桶与橡皮膜之间抽真空后，装入填料
并反复捣实排出气泡，以消除大孔隙，形成初始直径

和高度均为71.1 mm的试样。撤掉真空之后组装仪器，
加围压固结，试验计划考虑的固结压力为 10，30，50，
100 kPa（未考虑高水平固结压力，原因如前所述）。
之后增大底部水压力（反压）饱和，同时增大围压，

以保持有效固结围压不变。饱和后，在每一固结压力

下，通过改变土样底部进水压力和顶部出水压力来施

加水头差，在此过程中控制围压与土样顶底部平均水

压力之差等于有效固结压力。按 ASTM D5084-10柔
性壁渗透试验要求[13]，上游流入与下游流出速率之比

在 0.75～1.25之间的渗透系数 k有效，另外，k＜10-7 
cm/s 时施加的水力梯度应不大于 30，本文计划试验
的水力梯度分别为 11.6，17.5，23.3（对应水压差分
别为 8，12，16 kPa）。  
试验操作过程中遇到两方面的问题：①顶部流出

（下游）与底部流入（上游）速率之比总是小于 1，
特别是在 8 kPa渗透压力（水力梯度 11.6）下，比值
达不到 0.75，数据无效，这主要是因为土样软、渗透
系数低，以及存在起始水力梯度，因此最后仅水力梯

度 17.5和 23.3的数据有效；②10 kPa固结压力下的
试样，难以施加 12和 16 kPa的渗透压力，因此 10 kPa
固结压力下未得到有效数据。将有效数据列入表 1，
可见在每一围压下，随水力梯度增大，流入（k上游）
和流出（k 下游）渗透系数均明显增大，这主要是由
起始水力梯度造成的，若考虑起始水力梯度 i0，则由

水力梯度 17.5 和 23.3 时的上下游平均渗透系数可联
立求得起始水力梯度 i0和渗透系数 k，本试验有效围
压 30，50，100 kPa 时渗透系数分别为 5.21×10-8，

3.82×10-8和 3.78×10-8 cm/s，对应起始水力梯度分别
为 7.27，6.82和 8。渗透系数随固结围压增大而减小，
这是由土样孔隙压缩所致，但在本文固结压力范围内

（30～100 kPa），渗透系数降低幅度不大（降低
27.44%），仍属同一量级。 

表 1 柔性壁渗透试验结果 

Table 1 Results of flexible wall permeameter test 
有效

围压 
/kPa 

水

力

梯

度 

k 下游计算 
/(10-8cm·s-1) 

k 上游计算 
/(10-8cm·s-1) 

下游 
/上
游 

k 上下游平均 
/(10-8cm·s-1) 

起始

水力

梯度
i0 

k 
/(cm·s-1) 

17.5 2.76 3.43 0.78 3.05 30 23.3 3.13 4.05 0.77 3.59 7.27 5.21 

17.5 2.13 2.53 0.84 2.33 50 23.3 2.49 2.90 0.86 2.7 6.82 3.82 

17.5 1.79 2.30 0.78 2.05 100 23.3 2.23 2.73 0.82 2.48 8.00 3.78 

柔性壁渗透试验的优点在于可方便地对土样施

加固结压力，渗透试验过程中由于施加了围压可避免

侧壁渗漏；对渗透系数小的土–膨润土试样来说，其
不足之处在于无法进行较低围压（如 10 kPa）下的试
验，而在围压较高时会导致试样横截面积减小，所测

得的渗透系数随之减小。 

3  刚性壁土柱对流–扩散试验 
将配制好的泥状填料装入内径 10 cm 土样桶内

（有滤纸和透水石），反复捣实排出气泡，制成稍高

于 5 cm的土柱，在顶部透水石上加 10 kPa荷载固结，
同时从土样底部进水反压饱和，饱和使用去离子水，

持续 3～5 d，得到高度约 5 cm的饱和土柱。随后撤
去底部反压饱和装置，利用定水头装置使浓度 0.05 
mol/L的 NaCl溶液（2920 mg/L）从土柱顶部入渗，
开始渗透–扩散试验，每间隔 24 h测土柱底部出流量
和出流溶液浓度，为获得理想的浓度剖面，当底部明

显有 NaCl出流时终止入渗。共进行水头差分别为 80
和 112 cm的两组试验，两组试验分别进行 11 d和 8 d， 
试验终止时出流浓度分别达到源浓度 20%和 13%，相
关数据列入表 2。 

表 2 试验数据及拟合结果 

Table 2 Test data and fitting results by analytic solution 
试验数据 #1 #2 
水头差/cm 80 112 
水力梯度 17.02 21.58 
孔隙率 0.522 0.526 
试验历时/d 11 8 
终止时出流 Cl-浓度/(mg·L-1) 576 385 
平均每24 h出流量/mL 5.5 7.7 
渗透时试样高度/cm 4.7 5.2 
渗透系数（不考虑 i0）/(cm·s-1) 4.76×10-8 5.26×10-8 
起始水力梯度 i0 5.67 
渗透系数（考虑 i0）/(cm·s-1) 7.14×10-8 
孔隙水流速/(cm·s-1) 1.62×10-6 2.27×10-6 
弥散度/mm 0.615 
D/(cm²·s-1) 3.22×10-6 3.26×10-6 
D*/(cm²·s-1) 3.12×10-6 

将土柱取出按约每 1 cm厚度切片，烘干得到每
切片的含水率，按土样实际高度和各切片烘干后的质

量计算土样干密度，取土样比重 2.69，得土样孔隙率
n，结合实测出流速度（达西流速 v）计算孔隙水实
际流速 s /v v n= 。 

将各烘干的切片碾碎成粉末，分别取一定质量干

土（由含水率可算得对应原孔隙溶液的体积V ），倒
入锥形瓶中，在每个瓶中注入 150 mL去离子水，固
定于摇床之上，振荡 24 h，从每个瓶中取 50 mL悬浊
液，放入 4000 r/min的电动离心机离心 30 min，取上
层清液用氯离子浓度计测得浓度C′，再通过换算得
到原切片中的 Cl-浓度C（ 150 /C C V′= ）。 

土样各高度处（按切片中心位置）Cl-浓度如图 2
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所示，此处两个土样均按高度 5 cm考虑，采用一维
对流–扩散解析解[8]进行拟合，可求得水动力弥散系数

D，列入表 2。水动力弥散系数中包含了分子扩散和
机械弥散： 

*
sD D vα= +   ，              (1) 

式中， *D 为有效扩散系数，α 为弥散度， sv 为孔隙
水流速。因为 *D 与土体孔隙弯曲度有关，现两组试
验制样方法相同，所以可认为 D*相同；扩散过程中分

子扩散占主导时弥散度α 与流速无关[14]，两组试验α
相同。根据两组试验的水动力弥散系数 D和孔隙水流
速 sv 求得 *D 为 3.12×10-6 cm2/s，α 为 6.15×10-4 m。 

 

图 2 实测各深度处浓度值及解析解拟合 

Fig. 2 Cl- concentration values and fitting results by analytic 

solution 

4  透析试验 
ASTM C1308[15]描述了通过加速沥出试验获得固

化污染土表观扩散系数的方法，该方法适用于试验过

程中形状和体积不发生变化的圆柱状固体土样，其原

理为：将含一定量目标溶质的土样浸没于去离子水

中，土样中的溶质将运移至水中，每隔一段时间更换

去离子水，并测量溶液中目标溶质浓度变化，计算累

积析出的溶质，当扩散是溶质沥出主要方式时，采用

有限圆柱中溶质扩散解析解拟合溶质析出过程可得

到表观扩散系数。但高塌落度防渗墙填料未固化且含

膨润土，浸入水中后不能保持固定形状，所以不能直

接套用上述方法。为此，本文使用半透膜包裹填料形

成近似圆柱状试样，半透膜仅允许水分子和溶质离子

通过，不允许土颗粒通过，从而可对泥浆状填料按沥

出试验原理进行测试。因引入了半透膜，且试验过程

即为土孔隙中溶液的纯化过程，故称其为“透析试

验”。 
本文透析试验装置如图 3所示，透析袋由截留分

子量 6000～8000 的人造纤维素膜制成（型号：

Spectra/Por 1，美国光谱实验室有限公司），该半透膜
呈筒状，取长度约 22 cm的一段，用配套夹具两端夹
紧密封成袋，称量夹具和膜的质量为 46 g，体积为 43 
mL，将填料装入半透膜袋中，称得总质量为 340.1 g，
夹具间半透膜表面积为 221 cm2。 

 

图 3 透析试验装置示意图 

Fig. 3 Sketch diagram of dialysis tests 

透析试验分两步，第一步是盐浴，使填料孔隙中

溶液达到预定浓度：用纯 NaCl 和去离子水配制 0.1 
mol/L的盐溶液，将装满填料的半透膜袋用 5 L盐溶
液浸泡同时用磁力搅拌器搅拌（见图 4试验运行图），
每 24 h更换盐溶液，在这一步骤中，NaCl在浓度梯
度作用下将逐步迁移至填料孔隙溶液中，经测定，盐

浴进行 7 d后孔隙溶液基本达到 0.1 mol/L。盐浴后称
量出土样体积为 260 cm3，按盐浴的溶液浓度乘以土

样中孔隙体积可近似计算出土样孔隙中所含的 Cl-总
量，记为M ∞。第二步是透析洗盐，将半透膜袋放入

5 L去离子水中并用磁力搅拌器搅拌，土样中的 NaCl
逐渐析出，按时间间隔 2，5，17 h及以后每 24 h更
换去离子水并测量析出液中 Cl-浓度，则 0至 t时间内
析出的 Cl-累积质量 tM 为 

t 0( ) 5i iM m C C= ∆ = − ×∑ ∑   ，     (2) 

式中， m∆ 为某时间间隔内析出的溶质质量， 0iC 为去

离子水中 Cl-浓度，一般小于 0.3 mg/L， iC 为对应时
间间隔后析出液浓度。 

 

图 4 透析试验运行图（俯视） 

Fig. 4 Picture of dialysis tests 
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定义 t时刻累积析出溶质比例CFL（cumulative 
fraction leached）为 

tCFL
M
M ∞

=   。             (3) 

则按前述方法计算M ∞和 tM ，可得到试验实测 CFL
曲线如图 5所示。 

 

图 5 实测 CFL曲线及其拟合 

Fig. 5 CFL values and predicted results by diffusion model 
根据有限圆柱中溶质迁移解析解[16]，可得到 CFL

预测值为 
2

a
2 2

1

exp[ ((2 1)π / ) ]32CFL 1
π (2 1)i

i H D t
i

∞

=

− −
= − ⋅

−∑  

2
a

2
1

exp[ ( / ) ]j

j j

R D tβ

β

∞

=

−
∑   ，        (4) 

式中，t为时间，H 为圆柱的高度，i，j为级数项数，

jβ 为零阶圆柱型贝叶斯函数第 j个零点值，研究表明
i，j>5时计算得到的 CFL值基本稳定不变，Pescatore[16]

建议取级数项的前 20项，以保证足够精度， 1β 至 20β
取值见文献[15]。式（4）中 aD 为表观扩散系数，与溶
质在水中的自由扩散系数 0D 有如下关系： 

*
0

a
d d

D DD
R R

τ
= =   ，           (5) 

式中，τ 为孔隙弯曲度，D∗为有效扩散扩散系数， dR
为阻滞因子。本文试验使用 Cl-，忽略其在土中的吸
附， d 1R = ，则有 

aD D∗=   。              (6) 

取不同D∗值按式（4）计算各时间间隔的 CFL，
直至计算值与实测值之间的误差为最小，此时拟合为

最优拟合，D∗即为所求。误差定义为 

2

2
, ,

R
,

(CFL CFL )
100%

CFL
i i

n

E
−

= ×∑ 模型 实测

实测

 。 (7) 

ASTM C1308要求拟合时误差小于 0.5%。试验过

程中溶质迁移以扩散为主导，是采用纯扩散解析解进

行数据拟合的先决条件，误差小于 0.5%，实际上是
ASTM C1308对这一条件的量化[17]。本文亦以此判定

实际试验过程中溶质迁移以扩散为主导，当最优拟合

所得误差大于 0.5%时，即终止透析试验。 
按公式（3）～（7）编制简单程序对图 5中实测

CFL曲线进行拟合发现，随拟合截至时间增长，拟合
误差增大，这是因为随时间增长填料孔隙中 Cl-逐渐析
出，浓度梯度减小，析出速度变慢，实测 CFL曲线斜
率明显降低，而理论曲线斜率降低较慢，故两者之间

的差别越来越大（图 5）。截至各时间步的最优拟合误
差及对应D∗值列入表 3。 
表 3 截至各时间步的拟合误差及对应有效扩散系数 D* 

Table 3 Calculated effective diffusion coefficients and  

corresponding relative errors 

拟合时间 2
RE /% D∗ /(10-6 cm²·s-1) 

2 h 0 4.54 

7 h 0.002 4.82 

1 d 0.004 4.73 

2 d 0.023 4.57 

3 d 0.079 4.42 

4 d 0.175 4.38 

5 d 0.328 4.12 

6 d 0.492 4.09 

7 d 0.724 3.88 

表 3表明试验进行至第 7天时误差为 0.72%，已
超出 2

RE <0.5%的误差控制要求，故终止试验，并取前
6 d的数据为有效数据。表 3中有效D∗值随拟合时间

增长逐渐减小，变化范围在 4.09～4.82，取其平均值
作为最终D∗测定值，为 4.45×10-6 cm²/s。 
在透析洗盐试验过程中，填料土体表现出明显的

膜效应[18]，即在浓度差作用下，NaCl由填料孔隙中扩
散至去离子水中，同时水反方向进入袋内（试验结束

拆解后发现袋中心位置有积水），另外，随试验进行孔

隙溶液浓度降低，使土颗粒周围结合水膜增厚，也导

致填料体积明显增大、透析袋鼓胀。 
对比土柱渗透–扩散试验结果（3.12×10-6 cm2/s），

透析试验测得的结果稍大（4.45×10-6 cm²/s），其主要
原因是土柱试验中填料在 10 kPa压力下固结，而透析
试验中填料未经固结，另外，半透膜及配套夹具制成

的透析袋在装入填料后不是严格的圆柱形，用有限圆

柱解析解进行拟合也导致结果偏大。另外，盐浴阶段

土颗粒表面的离子交换（部分可交换电位上阳离子交

换为 Na+）、透析洗盐阶段的膜效应和孔隙溶液浓度变
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化，也对结果产生一定影响，但总起来说，透析试验

与土柱试验结果在数值上较接近，再考虑到切片、震

荡、离心等试验操作相对繁琐，而透析试验简单易行，

因此透析试验是测试低围压情况下填料有效扩散系数

的快捷方法，且其结果偏于保守。 
需要指出，若用已知浓度溶液取代去离子水制作

填料，按溶液用量和浓度计算M ∞，则可省略本文盐

浴阶段，进一步缩短试验历时，且可避免盐浴阶段离

子交换对待测土样的改变，但这样透析洗盐初始时刻

填料不饱和，因此试验时试样有一个逐渐饱和的过程，

这在研究中应该注意。 
本文 3种试验方法测得的渗透系数和扩散系数结

果均在文献报道的数值范围之内，各结果符合固结压

力大小的影响规律且总体上接近，说明这些方法均可

行。试验的填料内膨润土干重含量为 6.02%，其渗透
系数较纯粉土下降约 4个数量级，但其有效扩散系数
（若按透析试验结果）下降仅约 1/2，说明填料渗透
和扩散的机理不同，膨润土水化后体积膨胀，土颗粒

周围结合的大量弱结合水填充了土颗粒间孔隙，阻止

水分通过，使得渗透系数大大降低，但孔隙之间的弱

结合水阻止溶质通过的能力有限，因此扩散系数降低

不多。从这一角度来说，对于膨润土系防渗墙，分子

扩散将是其中污染物迁移的主要方式。 

5  结    论 
本文通过柔性壁渗透试验、刚性壁土柱渗透–扩散

试验和透析试验测试了粉土–膨润土渗透系数和扩散
系数，得出以下 4点结论： 
（1）柔性壁渗透试验测得的填料流入和流出渗透

系数均随水力梯度增大而增大，存在起始水力梯度；

本文试验起始水力梯度在 6.82～8，随固结压力由 30 
kPa 增至 100 kPa，渗透系数由 5.21×10-8 降至

3.78×10-8 cm/s。 
（2）刚性壁渗透–扩散试验试样在 10 kPa围压下

固结，测得起始水力梯度为 5.67，渗透系数为
7.14×10-8 cm/s，与柔性壁试验结果一致，不存在侧壁
渗漏；由于渗透系数低，试验为弱对流下的扩散试验，

填料有效扩散系数为 3.12×10-6 cm2/s。 
（3）透析试验填料未经固结，测得有效扩散系数

为 4.45×10-6 cm2/s，与渗透–扩散试验结果接近，透
析试验简单易行，可用于测试低围压情况下填料有效

扩散系数。 
（4）掺入约 6%膨润土后，粉土渗透系数降低约

4 个数量级，有效扩散系数降低约一半，分子扩散将

是膨润土系防渗墙中污染物迁移的主要方式。 
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土工格栅控制液化土体流动变形的试验研究 
陈育民

1，2
，周晓智

1，2
，徐  君
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(1. 河海大学岩土力学与堤坝工程教育部重点实验室，江苏 南京 210098；2. 河海大学土木与交通学院，江苏 南京 210098； 

3. 上海申元岩土工程有限公司，上海 200040) 

摘  要：液化导致的土体大变形以及侧向流动是地震引起建筑物破坏的主要原因。采用土工格栅作为主要加固材料，
开展建筑物荷载作用下液化场地流动变形的振动台试验研究，考虑水平层状土工格栅、包裹状土工格栅和土工格栅+无
纺布联合处理等 3 种加固方案对结果的影响，从超孔隙水压力发展、建筑物沉降量以及格栅应变特性等分析加固方案
对液化变形的处理效果。试验表明：采用上述 3 种加固方案所得的相同埋深处超孔隙水压力峰值基本相等，表明土工
格栅的加入基本不能改变地基的液化状态，而后期超孔隙水压力在土工格栅+无纺布联合加固方案下消散速度最快。与
其它两种加固方案相比，土工格栅+无纺布联合加固方案下建筑物沉降量最小，相比未加固工况沉降量减少 24%，土工
格栅中间位置的应变峰值小于边缘位置的应变峰值。采用土工格栅+无纺布联合加固时，具有较大表面积的无纺布对该
覆盖区域液化土体有较好的约束作用，限制了砂土颗粒的竖向移动。此外，砂土颗粒对无纺布的作用力将由土工格栅

承担，这种作用力将有利于土工格栅与砂土之间的摩擦效应，进一步限制液化砂土的流动变形。 
关键词：土工格栅；液化变形；流动变形；控制；振动台试验 
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Experimental investigation on flow deformation of liquefiable soil                   
reinforced with geogrids 

CHEN Yu-min1, 2, ZHOU Xiao-zhi1, 2, XU Jun3 
(1. Key Laboratory of Ministry of Education for Geomechanics and Embankment Engineering, Hohai University, Nanjing 210098, China; 

2. College of Civil and Transportation Engineering, Hohai University, Nanjing 210098, China; 3. Shanghai Shen Yuan Geotechnical 

Engineering Co., Ltd., Shanghai 200040, China) 

Abstract: The main causes for damage of buildings during earthquake are large deformation and lateral displacement of the soil 

induced by liquefaction. Using the geogrids as the main reinforcement materials, a series of shaking table tests are conducted on 

the liquefiable soil under the load of buildings in order to study the effects of different reinforcement schemes on the flow 

deformation of the soil. Three different reinforcement schemes are considered, including horizontal layered geogrids, package 

of geogrids, geogrids together with non-woven fabrics. The dvelopment of excess pore water pressure, the settlement of 

buildings and the strain properties of geogrids are obtained from the shaking table tests. The results show that the liquefaction 

behaviors of foundation soil can not be changed by the geogrids since the peaks of excess pore water pressure are equal at the 

same depth, but the excess pore water pressure dissipates more quickly for the reinforcement scheme with geogrids + 

non-woven fabrics. Compared with that of the other two kinds of reinforcement schemes, the settlement of buildings of the 

reinforcement scheme with geogrids together with non-woven fabrics is the smallest, which decreases by 24% of the settlement 

without reinforcement. Besides, the strain crest at the central position of the geogrids is less than that at their edge position. 

Using the geogrids + non-woven fabrics reinforcement scheme, the non-woven fabrics has better restriction on the liquefiable 

soil in coverage area because of its large surface, which limits the vertical movement of sand particles. In addition, the force 

between sand particles and non-woven fabrics will transfer to 

the geogrids, which will be beneficial to the friction between 

soil and geogrids. Finally, the friction can further restrict the 

flow deformation of liquefiable soil. 
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0  引    言 
中国地处环太平洋地震带和欧亚地震带之间，是

一个地震多发国家。地震所引起的砂土液化是土体由

固体变为液体的行为，集中表现为地面喷水冒砂、地

基不均匀沉降和地裂滑坡等[1]。其中，土体大变形和

侧向流动是使建筑物倾斜破坏、地下管线与水槽上浮、

河岸侧移和堤坝码头等设施损坏的主要原因。目前处

理可液化地基主要有两种研究思路：一种是提高前期

土体的抗液化能力[2-6]，另一种是改善土体液化时的应

力条件[7]。其中土工格栅在处理大面积易液化场地时，

能有效控制砂土液化变形，提高砂土的抗液化能力。 
目前，土工格栅在静力方面已开展了大量研究[8-10]。

Vercueil等[11]和Krishnaswamy等[12]研究结果表明加固

材料的弯曲刚度和压缩性在接触面之间的剪切中起主

导作用，可以在一定程度上起到抗液化的效果。

Maheshwari 等[13]研究了在易液化砂中采用不同的加

筋材料（土工格栅网、土工合成纤维、天然椰壳纤维）

的抗液化振动台试验，结果表明加入天然椰壳纤维碎

片抵抗液化效果最好，其次是土工合成纤维。同时随

着土工格栅加筋层数的增加，其最大孔压比出现降低。

Mittal 等[14]采用土工格栅加固，进行多组振动台模型

试验研究，结果也表明加筋格栅可以有效抑制超孔压

的发展，但对于相对密实度较大的场地效果不是很明

显。 
然而，目前振动台模型试验主要研究挡土墙的加

筋效果[15-19]，对于土工格栅抗液化加固效果的研究却

为数不多。而且现有振动台试验研究的重点集中在自

由场地情况下的液化分析以及液化发生时超孔压的变

化上，没有针对建筑物荷载作用下可液化场地液化过

程中超孔隙水压力发展、土工格栅的受力、变形以及

土工格栅对液化变形的控制情况进行分析。因此，本

文采用土工格栅作为主要加固材料，开展建筑物荷载

作用下可液化场地流动变形的振动台试验研究，考虑

水平层状土工格栅、包裹状土工格栅和土工格栅+无
纺布联合处理等 3种加固方案对结果的影响，从超孔
隙水压力发展、建筑物沉降量以及土工格栅应变特性

等分析加固方案对液化变形的处理效果，研究土工格

栅的抗液化流动变形机理。 

1  试验情况 
1.1  试验设备介绍 

本试验采用 DCS-600-6-05电动振动试验系统，主
要包括苏州苏轼试验仪器有限公司生产的 DC-600 电

动振动台台体、进口 SA-6 功率放大器和 SC-0505 型
液体静压式水平滑台。试验所用模型箱为刚性容器，

模型箱尺寸 50 cm×30 cm×40 cm（长×宽×高）。沿
长度方向上的两个侧面面板材料均为 5 mm厚的有机
玻璃，以便观察试验制样高度和试验过程中液化土层

的变化情况。试验时在宽度方向布置了 2 cm厚度的海
绵以吸收边界入射波对试验结果的影响。 
1.2  试验材料 

（1）试验用砂 
本试验所用砂为南京地区砂，该砂的级配参数如

表 1所示，而砂的颗粒级配曲线如图 1所示。由图 1
可知，砂样的不均匀系数为 2.25，曲率系数为 1.17，
粒径大于 0.25 mm的颗粒含量为 77%，属于级配不良
的中砂，易于发生液化现象。 

表 1 试验用砂的主要物理参数 

Table 1 Main physical parameters of test sand 

干密度/(g·cm-3) 孔隙比 
名称 比重 

d,maxρ  d,minρ  maxe  mine  

砂样 2.65 1.652 1.397 0.897 0.604 

 

图 1 试验用砂的颗粒级配曲线 

Fig. 1 Grain-size distribution for test sand 

（2）土工格栅与无纺布 
本文试验的模型尺寸较小，考虑边界效应的影响，

试验选取进口 PE 材料制成的土工格栅。其截面尺寸
为 24 cm×44 cm，具有与实际工程土工格栅类似的性
能，其具体参数见表 2。同时考虑到工程上所用的土
工布较厚，难以应用于模型试验中，因此选用具有与

土工布相似功能的无纺布。无纺布透水性良好且砂土

颗粒无法穿过，可以达到限制砂土流动的效果。 
表 2 土工格栅几何参数 

Table 2 Geometric parameters of geogrids 

名称 网格尺寸/(mm×mm) 厚度/mm 肋宽/mm 

土工格栅 18×18 1～2 3 
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1.3  试验方案 

本试验控制试样高度为 30 cm，试样制备前使用
尼龙扎带将孔压传感器固定在有机玻璃棒上，分别距

模型箱底部 7 cm和 14 cm位置处。之后，将有机玻璃
棒上端固定于模型箱上部的钢丝上，以防止振动过程

中孔压计上下移动引起试验误差。采用水中砂雨法制

备饱和砂土样并控制其相对密度为 35%，先往模型箱
里倒入一定高度的水，按相对密度计算出每 5 cm厚度
所需要的干砂质量。然后装入模型箱中并将土层表层

刮毛，再继续装样直至预定高度，吸去砂样表面多余

的水，使水面略高于砂样高度。最后，让砂样在自重

作用下固结一段时间，静置时间约 12 h。 
在砂样制备过程中分别加入水平层状土工格栅、

包裹状土工格栅（如图 2）、土工格栅+无纺布（如图
3），与不进行任何加固的砂样组成 4组试样。土工格
栅+无纺布制作时，将无纺布裁剪成略大于土工格栅
大小的尺寸，反面包裹土工格栅并采用订书机将其固

定于土工格栅表面。土工格栅上应变片的布置如图 4
所示，模型箱中孔压传感器的埋设如图 5所示。 

 

图 2 包裹状土工格栅加固材料 

Fig. 2 Reinforcement materials of package of geogrids 

 

图 3 土工格栅+无纺布加固材料 

Fig. 3 Reinforcement materials of geogrids + non-woven fabrics 

 

图 4 应变片的布置示意图 

Fig. 4 Diagram of arrangement of strain gauges 

 

 

图 5 孔压传感器的布置示意图 

Fig. 5 Diagram of arrangement of pore pressure sensors 

试验前，在试样表面施加一定的荷载用于模拟建

筑荷载，如图 6中所示。对于荷载的选择，经过多次
尝试选取的建筑物模型参数如表 3所示。在该荷载作
用下，建筑物发生的沉降较为均匀，为了方便而准确

地观测自制建筑物模型的沉降，在模型的 4个侧面上
都贴有刻度尺，且将每个面进行编号为①、②、③、

④，最终取各面的算术平均值作为建筑物整体的沉降

值。 

 

图 6 振动前模型试样 

Fig. 6 Model of sample before shaking 

表 3 建筑物模型的主要参数 

Table 3 Main parameters of the building model 

名称 
尺寸 

/(cm×cm) 

质量 

/g 

底面压强

/Pa 

填充 

方式 
现象 

建筑物 

(模型) 
12×8×13 1723 1795 

砂+铁块+

泡沫 

荷载均

匀沉降 

每组试验采用正弦波，加速度为 0.3g，振动频率
为 5 Hz，振动持续时间为 60 s（第 20秒～第 80秒），
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每次试验施加相同的建筑荷载，分析不同加固方案下

的抗液化变形效果，试验方案如图 7所示 

 

图 7 不同加固方案示意图 

Fig. 7 Diagram of different reinforcement schemes 

2  试验结果与分析 
2.1  超孔压分析 

对不同加固方案下的超孔压时程曲线（如图 8）
进行对比分析，发现 3种不同加固方案下相同埋深处
超孔压的峰值基本相等，距试样表面埋深为 13 cm处
的超孔压峰值为 0.91 kPa，埋深为 20 cm处的超孔压
峰值为 1.53 kPa，可见土工格栅并不能改变地基的液
化状态。Maheshwari等[13]和Mittal等[14]研究得出土工

格栅能够降低超孔压峰值的结论，主要是因为采用的

小型振动台试验或动三轴试验中土工格栅的尺寸相对

于试样尺寸来说较大，在振动过程中，这种比尺较大

的土工格栅相当于在试样中增设了排水通道，因此导

致了孔压峰值的降低。而实际工程中，土工格栅的尺

寸相对于液化土体来说很小，这也是本文选用进口 PE
材料制成的土工格栅的主要原因。 
从图 8 可知，当采用土工格栅+无纺布联合加固

方案时，孔压随时间的变化曲线在第 50秒后位于其他
两种加固方案下孔压变化曲线的下方，可见其消散速

度比另外两种加固方案快。主要是因为孔隙水在超孔

隙水压力下自下而上运动，由于无纺布的过滤作用，

下部颗粒无法往上部移动，上部土体一定厚度范围内

的土颗粒含量较其他两种加固方案少，且无纺布本身

具有较好的排水特性，因此产生的超孔压更易于消散。 
2.2  建筑物沉降分析 

在每组试验结束后，当建筑物沉降稳定时，记录

建筑物 4个侧面的沉降值，并取算术平均值作为建筑

物的最终稳定沉降值。从表 4可以看出：采取水平层 

 

 

图 8 不同加固方案下超孔压时程曲线 

Fig. 8 Time-history curves of excess pore water pressure under  

..different reinforcement schemes 

表 4 不同加固方案下建筑物的沉降 

Table 4 Settlements of buildings under different reinforcement  

.schemes 

建筑物

侧面编号 
方案 

建筑物沉降 

/cm 

算术平均值 

/cm 

① 无加筋 7.9 7.7 7.9 7.8 7.8 

② 
水平层状土

工格栅 
7.7 7.6 7.7 7.6 7.6 

③ 
包裹状土

工格栅 
6.9 6.8 6.9 7.2 7.0 

④ 
土工格栅+

无纺布 
6.0 6.3 5.6 6.0 6.0 

状土工格栅加固时，建筑物最终沉降量为 7.6 cm，
与未进行任何加固工况下沉降量对比只减小 0.2 cm；
当采用包裹状土工格栅加固时，建筑物沉降量为 7.0 
cm，相比未加固工况沉降量减少 12%；当采用土工格
栅+无纺布联合加固时，建筑物沉降量减小为 6.0 cm，
相比未加固工况沉降量减少 24%。结果表明：水平层
状土工格栅加固对控制液化变形的效果不明显；当采

用包裹状土工格栅时，土工格栅限制了砂土的侧向流
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动变形，同时侧面的土工格栅对上层土工格栅有一定

的约束作用，但由于土工格栅中孔洞的存在，在砂土

发生流动变形时仍然可以通过土工格栅的孔洞继续流

动，因此对建筑物沉降控制作用有限；当采用土工格

栅+无纺布联合作用时，无纺布阻挡了砂土颗粒在土
工格栅孔洞中的流动，同时砂土颗粒对无纺布的作用

力将由土工格栅承担，这种作用力将有利于土工格栅

与砂土之间的摩擦效应，提高土工格栅控制周围土体

的能力，进一步限制液化砂土的流动变形，所以控制

沉降效果更加明显。 
2.3  土工格栅应变分析 

（1）不同工况下土工格栅中间位置应变分析 
根据土工格栅中间位置的应变曲线（图 9）可以

发现：3 种不同加固方案下，相同埋深处土工格栅中
间位置的应变变化规律基本一致。随着激振的进行，

砂土开始发生液化，建筑物出现下沉并将周围的砂土

往四周挤压，埋深较浅的土工格栅最先受到砂土流动

的影响，应变迅速增大。随着试验的进行，上层土工

格栅将随着建筑物模型一起发生下沉，土工格栅的应

变随着液化砂土的变形继续变大。当应变达到峰值后，

随着砂土中孔隙水的排出，土体发生固结并承担荷载，

土工格栅的应变逐渐减小并达到稳定。此外，随着埋

置深度的增加，土工格栅的应变峰值逐渐降低。 
在 6，11 cm埋深处，包裹状土工格栅方案下的应

变峰值最大，水平层状土工格栅加固方案次之，土工

格栅+无纺布联合加固方案最小；而在 16 cm埋深处，
土工格栅的应变峰值以及沉降稳定后土工格栅的残余

应变都比较接近。结果表明：当采用包裹状土工格栅

加固时，包裹的土工格栅对其包裹范围内的砂土具有

一定的约束作用，尤其是在建筑物荷载作用下包裹范

围内的土体向两侧运动并达到聚集，当土体进入液化

状态后，部分砂土颗粒穿过孔洞而继续产生流动变形，

但是由于之前包裹区域两侧聚集的砂土颗粒对土工格

栅仍具有一定的约束作用，使得土工格栅中间位置在

建筑物荷载作用下承受较大的弯矩，因此包裹状土工

格栅加固方案下土工格栅中间位置产生的应变最大。 
由于浅层土工格栅对砂土流动变形的减缓作用，

当采用水平层状土工格栅加固时，11 cm埋深处土工
格栅的应变峰值为上层土工格栅峰值的 70%；当采用
包裹状土工格栅加固时，11 cm埋深处土工格栅的应
变峰值为上层土工格栅峰值的 80%；当采用土工格栅
+无纺布联合加固时，11 cm埋深处土工格栅的应变峰
值为上层土工格栅峰值的 40%，小于其他两种加固方
案下所占的比率，说明浅层土工格栅+无纺布的联合
加固对砂土的流动变形具有很好的限制作用。 

（2）不同工况下土工格栅边缘位置应变分析 
根据土工格栅边缘位置的应变曲线（图 10）可以

发现：土工格栅边缘位置的应变变化规律与中间位置

的应变变化规律（图 9）相似。随着激振的进行，土
工格栅边缘位置的应变不断增大并达到峰值，之后随

着孔压的消散，土工格栅的应变开始减小并趋于稳定。

此外，随着埋置深度的增加，土工格栅的应变峰值逐

渐降低。 

 

 

 

图 9 不同加固方案下土工格栅中间位置应变时程曲线 

Fig. 9 Time-history curves of strain at centre of geogrids under  

..different reinforcement schemes 

在 6 cm埋深处，土工格栅+无纺布联合加固方案
下的应变峰值最大，水平层状土工格栅加固方案次之，

包裹状土工格栅方案最小；而在 11，16 cm埋深处，
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土工格栅+无纺布联合加固方案的应变峰值最大，水
平层状土工格栅加固与包裹状土工格栅加固方案的应

变峰值基本相同，约为土工格栅+无纺布联合加固方
案的 45%。对比图 9，10可以发现，当采用水平层状
土工格栅、包裹状土工格栅加固时，每层土工格栅边

缘位置的应变峰值小于中间位置的应变峰值；当采用

土工格栅+无纺布联合加固时，每层土工格栅边缘位
置的应变峰值大于中间位置的应变峰值。结果表明：

当采用土工格栅+无纺布联合加固时，随着激振的进
行，具有较大表面积的无纺布限制了该覆盖区域砂土

颗粒的竖向移动，在建筑物荷载作用下砂土颗粒只能

向两侧移动，使得土工格栅的两侧向上弯起并发生较

大变形，因此土工格栅边缘位置的应变峰值最大，超

过土工格栅中间位置的应变峰值。 

 

 

 

图 10 不同加固方案下土工格栅边缘位置应变时程曲线 

Fig. 10 Time-history curves of strain at edge of geogrids under  

different reinforcement schemes 

3  土工格栅工作机理分析 
由上述土工格栅的应变变化分析可以得知土工格

栅在液化流动变形中的变形受力情况。在试验开始时，

建筑物发生下沉，使其下方的土体受挤压向四周流动。

建筑物底面压力向下传递，距离建筑物底面较近的位

置产生较大的附加应力，因此试验中发现最上层土工

格栅发生了较大的变形。 
当采用水平层状土工格栅加固时，随着激振的进

行，当土体还未进入液化状态时，砂土颗粒与土工格

栅之间具有一定摩擦作用，一定程度上抑制了土工格

栅周围土体颗粒的运动。但是随着孔压的积累，当土

体达到完全液化（接近零有效应力状态）时，液化土

体将穿过水平层状布置的土工格栅孔洞，持续发生液

化流动变形，而此时土工格栅对于液化土体将不具有

抑制作用，如图 11（a）所示，因此最后得到的建筑
物沉降值与未铺设土工格栅的工况接近。 
当采用包裹状土工格栅加固时，当土体还未达到

液化时，包裹的土工格栅对其包裹范围内的砂土具有

一定的约束作用，尤其是在建筑物荷载作用下包裹范

围内的土体向两侧运动并达到聚集，从而使土工格栅 

 

图 11 不同加固方案下土工格栅的最终变形 

Fig. 11 Final deformations of geogrids under different reinforcement schemes 
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边缘处产生拉伸应变。当土体进入液化状态后，仍然

存在部分颗粒穿过孔洞而继续产生流动变形，但是由

于之前包裹区域两侧的砂土颗粒聚集，一定程度上对

液化流动变形具有一定的抑制作用，因此其控制变形

的效果相对于水平层状土工格栅加固方案的效果更

好，如图 11（b）所示。 
当采用土工格栅+无纺布联合加固时，随着激振

的进行，具有较大表面积的无纺布限制了该覆盖区域

砂土颗粒的竖向移动，使砂土颗粒在加固体周围聚集。

当土体进入液化状态时，孔隙水携带砂土颗粒运动，

但由于无纺布的存在，砂土颗粒无法穿过土工格栅的

孔洞而继续流动，限制了砂土颗粒的竖向移动。砂土

颗粒对无纺布的作用力将由土工格栅承担，这种作用

力将有利于土工格栅与砂土之间的摩擦效应，进一步

抑制了土体的流动变形，如图 11（c）所示。因此，
在 3 种加固方案下，采用土工格栅+无纺布联合加固
对液化流动变形的控制效果最好。 

4  结    论 
本文主要开展建筑物荷载作用下可液化场地流动

变形的振动台试验研究，首先进行了一组天然地基液

化时对上部建筑物的震害模拟，然后分别考虑水平层

状土工格栅、包裹状土工格栅和土工格栅+无纺布联
合处理等 3种加固方案对结果的影响，从超孔隙水压
力发展、建筑物沉降量以及土工格栅应变特性等分析

加固方案对液化变形的处理效果，得到以下 4点结论。 
（1）不同加固方案下相同埋深处超孔压峰值基本

相等，即格栅不会影响孔压的积累，不会改变地基的

液化状态；而在孔压消散方面，采用土工格栅+无纺
布联合加固方案的孔压消散速度比另外两种加固方案

快，有利于液化场地的加固。 
（2）不同加固方案对液化变形的控制效果存在明

显差异。试验结果表明水平层状土工格栅加固方案对

控制液化流动变形效果不明显，包裹状土工格栅加固

效果较水平层状土工格栅加固方案有一定提高，土工

格栅+无纺布联合加固的效果最明显，相比未加固工
况沉降量减少 24%。 
（3）振动台试验中，6，11 cm埋深处土工格栅

中间位置的应变峰值在包裹状土工格栅加固方案下最

大，水平层状土工格栅加固方案次之，土工格栅+无
纺布联合加固方案最小；而在 16 cm埋深处土工格栅
的应变峰值以及沉降稳定后土工格栅的残余应变都比

较接近。6 cm埋深处土工格栅边缘位置的应变峰值在
土工格栅+无纺布联合加固方案下最大，水平层状土
工格栅加固方案次之，包裹状土工格栅方案最小；而

在 11，16 cm埋深处土工格栅的应变峰值在土工格栅+
无纺布联合加固方案下最大，水平层状土工格栅加固

与包裹状土工格栅加固方案下基本相同，约为土工格

栅+无纺布联合加固方案的 45%。 
（4）在采用土工格栅+无纺布联合加固的工况

下，具有较大表面积的无纺布对该覆盖区域液化土体

有较好的约束作用，限制砂土颗粒的竖向移动，土体

液化时砂土颗粒对无纺布的作用力将由土工格栅承

担。土工格栅和无纺布共同作用，会进一步限制液化

砂土的流动变形，是一种有效的液化地基处置方案。 
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季冻区隧道过渡段二衬短周期冻融数值模拟 
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摘  要：衬砌、围岩中的反复冻融往往伴随着开裂、剥落等风化作用，传统的防冻理论假定环境年温度正弦变化从而
低估了二衬冻融次数。自主开发了一款适应低温环境的温度自动记录仪，对季冻区隧道过渡段衬砌表面温度进行了长

期、高频监测。推导了适应复杂初始、边界条件的多层圆筒一维瞬态导热差分方程，通过算例验证了其计算精度。将

监测数据作为边界条件代入差分方程模拟了真实衬表温度波动下隧道过渡段二衬冻融过程，并探讨了保温层铺设位置

对冻融的影响。结果表明：距衬表约 5 cm范围内温度波动剧烈；二衬内部每年会经历一次季节性冻结及若干次短周期
冻融；在二衬与初支之间铺设保温层后，短周期冻融循环次数及季节性冻结起、止时间基本不变，而短周期冻融深度

有所扩大；在二衬表面铺设保温层能使内部始终处于正温，有利于隧道防冻。 
关键词：季冻区；隧道；连续实测；差分；冻融；保温层 
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作者简介：伍毅敏(1980– )，男，博士，副教授，主要从事冻害及水害等隧道病害研究。E-mail: wuyimin531@163.com。 

Numerical simulation of freeze-thaw in short period of secondary lining at            
tunnel transition section in seasonal frozen area 

WU Yi-min1, LI Wen-bo1, 2, FU He-lin1, LIU Min-jie1 
(1. School of Civil Engineering, Central South University, Changsha 410075, China; 2. School of Civil Engineering and Architecture, Wuyi 

University, Jiangmen 529020, China) 

Abstract: Repeated freeze-thaw in the lining and surrounding rock is always accompanied by weathering process such as 

cracking and spalling. The conventional frost-preventing theory will underestimate the freeze-thaw frequency because of the 

assumption that the ambient yearly temperature changes as sinusoidal function. A kind of automatic temperature recorder 

adapting to the low temperature environment is developed, through which the long-term and high frequency monitoring of 

lining surface temperature at tunnel transition section in seasonal frozen area is carried out. The difference equation for transient 

heat conduction of multilayer cylinder in one-dimension is also derived, whose calculation accuracy is verified by an example. 

The freeze-thaw process of lining surface temperature at tunnel transition section in seasonal frozen area is simulated after the 

monitored data are chosen as the boundary condition in the difference equation, and the impact of position of insulation layer on 

the freeze-thaw is discussed. The result shows that the temperature of the region fluctuates acutely, where it is shorter than 5 cm 

from the lining surface. A seasonal freezing and several freeze-thaw cycles in a short period appear in secondary lining inside 

every year. When the position of insulation layer is located between the secondary lining and the initial lining, the frequency of 

freeze-thaw cycle in a short period and the start and stop time of seasonal freezing change little, but the influence depth of 

freeze-thaw cycle in a short period is extended. When the position of insulation layer is located at the secondary lining surface, 

the inner temperature is always greater than 0℃, which is beneficial to the for frost-prevention of tunnels. 

Key words: seasonal frozen area; tunnel; long-term monitoring; difference equation; freeze-thaw cycle; insulation layer 

0  引    言 
中国超过一半的国土属于季节性冻结区域，在季

冻区修建的隧道受路面结冰、衬砌开裂等冻害威胁。

季冻区隧道防冻引起了工程界的广泛关注。国内外学

者对季冻区隧道冻害机理开展了广泛研究，并形成了

3 种主要学说。岩石圈整体冻胀学说在工程上应用最

早，该学说认为孔隙水冻结后体积膨胀约 9%，能在
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完整性较好的围岩内部形成可观的冻胀力[1]，导致隧

道结构破坏。由于开挖、支护等施工原因，衬砌背后

存在空隙甚至孔洞并成为地下水存储空间，据此有学

者提出局部存水冻胀学说[2]，认为是宏观的自由水冻

胀造成了衬砌、围岩破坏。与孔隙水相比，宏观自由

水冻结后体积膨胀量要大得多，因此局部存水冻胀学

说能够解释的范围更广。但这两种学说都只是静态地

考虑冻胀力。20 世纪 80 年代，日本学者在对大量冻
害隧道进行调查后，提出了含水风化层冻胀学说[3]，

认为形成冻害须满足两个基本条件，首先，隧道须反

复冻融并在围岩中形成风化层，其次，风化层附近须

存在丰富地下水源，冻结过程中地下水源源不断地向

风化层迁移并冻结、膨胀，参与冻结的水量远远超过

风化层自身含水率。含水风化层冻胀学说来源于实际

工程调查，现已被广泛接受。根据该学说，反复冻融

是形成冻害的前提，从而动态地解释了隧道往往运营

若干年后才会出现冻害。 
冻结会在衬砌、围岩中形成冻胀力，反复的冻融

伴随着衬砌与围岩的剥落、开裂等风化作用。传统的

防冻理论常假定环境年温度呈正弦变化[4-5]，据此计算

出隧道各处每年最多冻融一次，传统理论温度分析在

围岩处精度较高，而在衬砌处误差较大[6]。近年来，

国内外学者开展了长期、高频温度监测[7-9]，结果显示

冬季衬砌表面会经历数次乃至数十次短周期冻融，很

好地解释了衬砌表面开裂现象。围岩内部短周期冻融

也引起了工程界关注，Matsuoka[10]将季冻区裸露岩石

表面高频实测温度代入 Berggren修正方程，揭示岩石
地基浅层一年经历了几十次的短周期冻融。

Thomachot等[11]对位于日本北方的Usui铁路隧道衬砌
温度及表面位移进行了为期约一年的高频监测，结果

显示 1～3月间衬砌内部温度在 0℃上下波动 4次（最
低温度-2℃），伴随着 4次明显的冻胀，最大冻胀位移
达 4 mm。由于衬表温度高频监测资料匮乏，研究衬
砌、围岩温度短周期冻融的文献还很少。 
季冻区隧道冻害统计资料表明，隧道长度超过1 km

后，冻害主要集中在洞口及距洞口约 0.15 倍隧道长度
的过渡段[12]，洞中冻害则较轻。洞口受太阳照射，昼夜

温差大，一年可能发生多次冻融循环[13-14]，这在工程上

已逐渐形成共识。目前过渡段防冻大多仍按一年最多一

次冻融循环考虑[15-16]。因此，有必要考虑衬表温度真实

波动研究隧道过渡段二衬短周期冻融过程。 
 

1  鸿福隧道衬表温度连续实测 
在季冻区隧道进行长期、高频温度监测十分困难。

低温下许多电子仪器不能有效放电，而且隧道中一般

没有外接电源。为此，笔者开发了一款适应低温环境

的温度自动记录仪，实物如图 1所示，其具有以下特
点：①低温端量程为-40℃，满足绝大部分地区测试需
求；②自动采集并存储温度数据，实现了工程意义上

的连续实时监测；③配备特种锂电池，并实现了休眠

唤醒技术，测试系统大部分时间处于休眠状态，从而

保障了每批温度记录仪能持续工作 3～6月。 

 

图 1 温度记录仪实物 

Fig. 1 Temperature recorder 

对山西省广浑高速公路鸿福隧道右线多断面边墙

处衬表温度进行了持续、高频监测。隧道设计为左右

线分离式，两洞中轴线间距 30 m，隧道总体呈东西走
向。右线洞体全长 2267 m，洞体最大埋深 90.4 m。隧
道出口处海拔最低，高程为 1418 m。围岩以片麻岩、
花岗岩、花岗片麻岩为主。隧道防排水设计，以排为

主，防、排、截、堵相结合。监测期间隧道未投入运

营。 
距浑源端 50 m及 100 m断面的监测数据及其正

弦拟合数据如图 2所示。 

 

 

图 2 衬表温度监测数据及其正弦拟合曲线 

Fig. 2 Monitored data of lining surface temperature and its sine  

.fitted curves 

可以看出隧道过渡段衬砌表面温度波动具有以下

特征：①从年的尺度观察，温度波动呈正弦特征，但
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短周期波动具有明显的随机性，在冻结点震荡则可能

导致频繁的短周期冻融；②过渡段昼夜温差一般在 2
℃～5℃内，而洞口一般在 10℃以上，由于变化较平
缓，可以将过渡段监测温度直接作为边界条件；③过

渡段相邻区域衬砌表面温度几乎同步变化，且差值很

小，据此可推测出隧道过渡段热量在纵向上的传递很

微弱。其余监测数据及文献[17]均揭示沿横断面边墙、
路面及拱部的衬表温度均十分接近。 
除了衬表温度，还需获取深处围岩温度作为边界。

现有研究表明：深处围岩温度几乎恒定[18]，其温度值

与围岩性质密切相关。为此，从 2011 年 3 月—2011
年 11月对进深 180 m边墙处围岩进行了实测。温度传
感器采用长沙金码高科技实业有限公司生产的

JMT-36B型智能温度传感器（量程范围：-30℃～110
℃），测试采用配套的 JMZX-3001综合测试仪。测试
现场如图 3所示。 

 

图 3 围岩温度测试现场 

Fig. 3 Test-site of surrounding rock temperature 

测试成果如图 4所示，其中，#1测点位于初支表
面，#2、#3测点距初支表面分别为 2，4 m。可以看出：
①4 月中上旬，由于二衬施工，水化放热导致各测点
温度均出现明显的升、降过程，#1、#2响应间隔很短，
#3响应稍有滞后；②距衬表越远，围岩温度波动幅度
越小。二衬完成后，#2及#3温度波动趋于平缓，变化
幅度分别小于 5℃、1.5℃。此外，#3最低测试温度为
10.30℃。据此，假定距初支表面超过 5 m后围岩温度
恒定，温度值为 10℃。再假定隧道结构为圆形，因此
隧道过渡段热量仅沿径向传导，可将隧道传热视为多

层圆筒一维瞬态导热模型。 

2  多层圆筒一维瞬态导热差分算法 
由于涉及低温相变及渗流引起的对流换热[19]，季

冻区隧道温度场计算理论十分复杂。忽略相变与渗流能

使防冻设计偏保守[20-21]，相关的解析研究成果较多[22-24]，

但此类解需要满足严苛的初始、边界条件。为了直接

使用监测数据作为边界条件，并方便工程应用，本文

提出一种简单的差分算法。 

 
图 4 围岩温度测试成果 

Fig. 4 Test results of surrounding rock temperature 

不计内部热源，对各层介质建立导热微分方程，

如下式所示： 
1 ( 1,2,3)p

T Tr p
r r r t

α
∂ ∂ ∂  = = ∂ ∂ ∂ 

 ，  (1) 

式中，T，α ，t及 r分别为温度、热扩散系数、时间
与径向坐标，下标 p表示介质编号。 
以两层介质为例阐述差分求解过程，三层及以上

原理类似。已知隧道二衬表面半径为 r0，空间步长取

为 h、时间步长取为 k。用 1i
nT + 表示径向坐标为(r0+n×h)

的节点在(i+1)×k时刻的温度。当节点位于第 p层介质
内部，其温度 1i

nT + 的差分形式可写成 
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当节点位于两层介质交汇处，根据介质 1和介质
2 的温度、热流密度在该点相等，整理后该节点温度

1i
MT + 的差分形式可写成 

1 1 1
1 2 1 1

1 2
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当采用温度边界，可直接在节点上赋予初始及边

界值，利用式（2）、（3）即可完成迭代计算。根据差
分理论，要获得稳定、精确的解，各层介质的时间步

长与空间步长均须满足： 

2

1
2

pk
h

α
≤   。                  (4) 

多层圆筒一维瞬态导热方程，虽已有相关的解析

解，但这些解的形式十分复杂，不能用直接用初等函

数表达，其解归根到底仍是数值解。而有限元软件

ANSYS 的温度计算精度已得到检验，本文通过算例
将计算结果与 ANSYS进行对比。 
鸿福隧道进深 100 m处，埋深超过 20 m，隧道半

径 r0为 5 m，二衬厚 0.4 m、初支厚 0.2 m，围岩以中
风化、强风化花岗岩为主。根据上述围岩温度测试成

果，取围岩计算范围为 4.8 m，其边界温度恒定在 10
℃。二衬表面温度如式（5），式中时间 t单位为 s。时
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间计算范围为 6个月，各月按 30 d计。初始条件取各
处均为 10℃。本算例考虑在二衬与初支间铺设 5 cm
聚氨酯保温层。根据工程勘察资料，各层介质的热学

参数如表 1所示。参考式（4），时间步长取 120 s、空
间步长取 1.67 cm。ANSYS选取 PLANE55单元。 

s 7

π5 20 sin arcsin(0.25)
1.5552e

tT  = − ⋅ + 
 

 。 (5) 

表 1 热学计算参数 

Table 1 Thermal parameters 

介质名称 
导热系数 

/(W·m℃-1) 
比热容 

/(J·m3℃
-1) 

密度 
/(kg·m-3) 

二衬、初支 1.50  970 2500 
围岩 1.31  931 1980 

聚氨酯保温层 0.03 1210   40 

距二衬表面 10，40 cm的两个节点，其差分方程
与 ANSYS计算结果对比如图 5所示，可以看出，两
种计算结果十分吻合。为了具体比较，提取典型时刻

距二衬表面 40 cm处节点温度计算结果如表 2所示，
可以看出，本差分方程与 ANSYS计算结果差值很小，
从而检验了其计算精度。 

 

图 5 ANSYS与本差分方程计算结果对比 

Fig. 5 Comparison of calculated results between ANSYS and  

difference equation 

表 2 典型时刻计算结果对比 

Table 2 Comparison of calculated results at typical time 
时间

/月 
ANSYS 

/℃ 
本算法 

/℃ 
时间

/月 
ANSYS 

/℃ 
本算法 

/℃ 
0.5 -2.8407  -2.8410  3.5 -11.0392  -11.0390  
1.0 -6.8042  -6.8045  4.0 -8.3756  -8.3754  
1.5 -9.9283  -9.9285  4.5 -4.7800  -4.7797  
2.0 -12.0143  -12.0144  5.0 -0.4971  -0.4967  
2.5 -12.9221  -12.9221  5.5 4.1817  4.1820  
3.0 -12.5897  -12.5897  6.0 8.9375  8.9379  

 

3  隧道过渡段二衬冻融数值模拟 
仍选取鸿福隧道进深 100 m进行计算，几何尺寸、

热学参数、围岩温度边界及初始条件如上文所述。真

实的围岩初始温度难以确定，但计算时间越长，初始

温度的影响越小。计算时间范围取2011年11月—2012
年 4月。将衬表温度监测数据（见图 2）线性插值后作
为二衬表面边界条件，在MATLAB中编程迭代运算。 

无保温层工况计算结果如图 6所示，图中数字表
示短周期冻结或融化次数。由于孔隙水压及矿物质浓

度较低，衬砌孔隙水的冻结点接近 0℃，本文近似认
为温度在 0℃上、下次震荡一次便形成一次冻融。从
图中能够看出： 
（1）在距衬表约 5 cm的范围内温度频繁波动，

在冻结点上、下剧烈波动时该区域容易开裂。 
（2）二衬内部经历了 1次季节性冻融和 5次短周

期冻融。1 月前后发生 3 次短周期冻结，平均冻结深
度约 10 cm。1月上旬至 4月中旬，二衬处于季节性冻
结，这将导致初支与部分围岩也被冻结。4 月中下旬
发生 2次短周期融化，最后 1次短周期融化影响范围
贯穿二衬。 
（3）短周期冻结速度快，而衬砌混凝土渗透系数

很低，孔隙水来不及迁移便会冻结，体积膨胀约 9%。
由于结构较完整，二衬内部会产生可观的冻胀力。 

 
图 6 无保温层，二衬温度（单位℃） 

Fig. 6 Temperature of secondary lining without insulation layer 

一般而言，最冷月份衬表平均温度低于-5℃时需
考虑防冻设计[20]，监测数据表明，鸿福隧道进深 100 m
处最冷月份平均温度为-5.14℃。铺设保温层是季冻区
隧道常用防冻措施，保温层铺设位置有两种，孰优孰

劣，学术界尚无定论，实际工程中也各有应用。本文

考虑衬表温度真实波动，研究保温层铺设位置对二衬

冻融的影响。在二衬与初支之间铺设保温层，计算结

果如图 7所示。与无保温层工况相比，可以看出： 
（1）温度等值线更加陡峭，表明在二衬与初支之

间铺设保温层阻碍了热量从围岩流入衬砌，衬表温度

在衬砌内部传导更快。 
（2）短周期冻融循环次数变化不大，季节性冻结

的起、止时间差异也很小，但短周期冻融深度普遍扩

大，表明二衬冻害有所加剧。 
在二衬表面铺设保温层，计算结果如图 8所示，

可以看出：①衬表附近区域温度波动变平缓，有利于

抑制衬表开裂；②衬砌一直处于正温，表明保温层有

效阻碍了热量从衬砌与围岩中流出，起到了明显的保
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温效果。 
需要指出的是，实际工程考虑到围岩中含水率低、

冻胀有限，没有设计保温层。 

 

图 7 在二衬与初支之间铺设保温层，二衬温度（单位℃） 

Fig. 7 Temperature of secondary lining in working condition with  

insulation layer located between secondary and initial linings 

 

图 8 在二衬表面铺设保温层，二衬温度（单位℃） 

Fig. 8 Temperature of secondary lining in working condition with  

insulation layer located at secondary lining surface 

4  结    论 
笔者开发了一款适应低温环境的温度自动记录

仪，对山西省鸿福隧道衬砌表面温度开展了长期、高

频监测，并推导了多层圆筒一维瞬态导热差分方程，

结合监测数据与差分方程模拟了过渡段二衬短周期冻

融循环过程。得到以下 3点结论。 
（1）冻融期间二衬内部经历了 1次季节性冻结与

5 次短周期冻融，总的冻融次数远大于传统理论的 1
年最多 1次。 
（2）在二衬与初支之间铺设保温层，衬表温度在

二衬内部扩散加快，短周期冻融深度增加；在二衬表

面铺设保温层，能使衬砌一直处于正温，有利于隧道

防冻。 
（3）隧道冻害形成机理十分复杂，除温度外还须

衬砌孔隙结构及其含水率满足一定条件。本文忽略相

变与围岩中渗流，并将冻融简化为温度在 0℃上、下

震荡，据此统计出的冻融循环次数是理论上的上限，

能使防冻设计偏保守。 
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摘  要：在广义塑性理论框架下，通过引入两个修正系数修正塑性模量，增强了广义塑性模型在高围压条件下的适应
性，成功地将砂土广义塑性模型改造成堆石料广义塑性模型。提出的修正广义塑性模型参数较少，容易确定，具有一

定的实用性，并且可以推广至状态相关情况。模型中塑性模量公式简洁，可以退化成等向压缩塑性模量。模型可以很

好地预测堆石料常规三轴加载应力应变关系，对等 P以及等应力比路径也具有一定适应性。 
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Modified generalized plasticity model for rockfill materials  
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Abstract: Within the framework of generalized plasticity theory, the plastic modulus is modified by adding two correction 

factors to enhance the adaptability of model under high confining stress, thus the generalized plasticity model for sand is 

successfully transformed into the model for rockfill materials. The modified P-Z model has fewer parameters, all of which can 

be easily determined, and it is relatively practical and can be extended into a state-dependent constitutive model. The expression 

for plastic modulus is simple and can be degenerated to that for isotropic compression tests. The modified model can well 

simulate the stress-strain behaviours of rockfill materials of triaxial tests and can aslo capture the stress-strain features under 

other stress paths. 

Key words: generalized plasticity model; plastic modulus; correction factor; stress path; model validation 

0  引    言 
土石坝由于其对基础良好的适应性，可以就地取

材，充分利用建筑物开挖渣料，造价较低等优点，在

世界各国广泛采用。堆石料作为高土石坝的主要筑坝

材料，随着水利水电工程中土石坝坝高向300 m级发
展，其受力情况变得更为复杂，深入研究填筑紧密实

的筑坝土石料的力学特性，对于准确预测大坝结构行

为尤为重要。 
在土石坝工程有限元数值计算中,常用的静力模

型主要有邓肯E–B模型[1]和南水双屈服面模型[2]；对于

动力变形和永久变形分析，采用的模型与静力分析有

所不同，对应的模型主要是等效线性模型[3-4]和沈珠江

残余变形模型[5]。这一套常用的静动力分析方法，参

数容易确定，实用性强，在工程中被广泛应用。然而

这一套分析方法将静力分析、动力分析和残余变形分

析割裂开，一方面这样使得计算过程变得复杂，另一

方面实际的堆石料静动力变形应该是静动力统一的弹

塑性响应，常用的分析方法只是对结果的近似描述。 
针对土石坝计算中经典的静动力分析模型存在的

不足，大连理工大学进行了尝试，很好地发展了粗粒

土广义塑性模型，使得广义塑性模型成为土石坝静动

力计算中一类重要的本构模型。Xu等[6]对广义塑性模

型的压力相关性进行了改进，对紫坪铺面板坝建设期

间运行情况进行了三维模拟，预测了面板坝典型断面

的水平位移和沉降以及应力情况。Zou等[7]使用这一类

模型对紫坪铺面板坝在汶川地震中的动力反应进行了

模拟。这些工作论证了广义塑性模型在土石坝工程中
─────── 
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应用的有效性，更重要的是，只需一组模型参数就可

以完成对土工建筑物的静、动力分析，有效地提高了

计算效率。 
广义塑性模型最早由Zienkiewicz等[8]和Pastor等[9]

提出，模型简洁有效，理论比较完善，模型可以预测

往复加载下饱和松砂的液化和饱和密砂的循环活动

性。早期提出的模型主要针对砂土和黏土，相比堆石

料具有一定的差异性，文献[10]针对这个差异性，研
究了由原始砂土广义塑性模型发展而来的一类模型，

并就高围压下此类模型适应性进行了讨论和改进。虽

然较好地模拟了堆石料三轴加载，由于引入塑性功修

正塑性模量，一方面使得塑性模量公式变得复杂，参

数难以确定；另一方面塑性功的引入会影响模型对不

同应力路径的适应能力，并且在循环加载情况下，塑

性功不断累积，在计算动力变形时每一次荷载增量均

需更新塑性模量表达式，对于大型水工结构若使用此

模型进行动力有限元计算，需要很大的存储空间，计

算效率也很低。 
鉴于文献[10]提出的模型不利于实际应用，同时

针对文献[10]提出的广义塑性模型高围压条件下适应
性较差的问题，本文不再使用塑性功修正塑性模量，

提出另一类适用于堆石料的简洁的修正广义塑性模

型，通过对比常规三轴试验与预测结果，验证模型的

合理性，并进一步分析此模型对复杂应力路径的适应

性，最后将其推广至状态相关情况。 

1  修正的堆石料广义塑性模型 
在广义塑性模型中，一般需定义加载方向、流动

方向，塑性模量以及弹性体积和剪切模量。塑性模量

的定义往往从等向压缩条件出发，以保证塑性模量公

式可以退化为等向压缩公式，很多学者也是改进了塑

性模量[11-13]。本文提出的修正广义塑性模型主要在

Pastor 等原始广义塑性模型[9]基础上进行改进，模型

的相关框架如下： 
在弹塑性模型中，应力应变增量有如下关系： 

epd d= Dσ ε   。             (1) 
根据 Pastor 等[9]的推导，在广义塑性模型弹塑性

刚度矩阵 epD 如下： 
e e

g fep e
e

f g

( : ) ( : )
: :H
⊗

= −
+

D n n n
D D

n n n
  。  (2) 

式中  gn 为塑性势流动方向； fn 为加载方向； H 为
加载卸载塑性模量； eD 为弹性矩阵； epD 为弹塑性矩

阵。 
仍然采用原始模型中塑性流动和加载方向的定

义： 

g g(1 )( )d Mα η= + −   ，         (3) 

f f(1 )( )d Mα η= + −   。         (4) 

考虑三轴加载试验中平均压力对峰值强度的影

响，其中 fM 采用如下表达式[14]： 

f f0
c

n
pM M
p

−
 

=  
 

  ，           (5) 

式中， gM 为剪胀应力比， cp 为破碎参考应力，在确
定 cp 以后， f0M ，n由不同围压下峰值强度拟合得到。 
由此确定： 

g
g 2 2

g g

1,
1 1

d

d d

 
 =
 + + 

n   ，        (6)  

f
f 2 2

f f

1,
1 1

d
d d

 
 =
 + + 

n   。        (7) 

根据邹德高等[15]的研究，本文在修正模型中采用

的如下形式的弹性剪切模量G和体积模量K 。 
0.5

0 a
a

pG G p
p

 
=  

 
  ，           (8) 

2(1 )
3(1 2 )

K Gν
ν

+
=

−
  。            (9) 

式中， 0G 为材料参数， p为平均压力，ν 泊松比。 
在原始广义塑性模型框架中，塑性模量的表达式

如下： 
L 0 f v s( )H H pH H H= +   ，     (10) 

式中， v f1H Mη= − ， sH 为剪应变影响项， fH 为应

力比和峰值应力比的函数， 0H 为模型参数。 
本文考虑塑性模量合理的压力依赖性，同时针对

文献[10]提到的一类模型在高围压适应性较差的问
题，基于原始广义塑性模型，参考 Ling 等[16]在塑性

模量中对剪应变影响项 sH 的处理方法，本文同样舍弃
剪应变影响项 sH ，然后将 vH 修正为 1H ，同时再引入
修正系数 2H 对塑性模量进行调整， 1H 和 2H 的提出分
别针对模型在预测三轴剪切过程中初期塑性模量偏大 
和剪切后期塑性模量偏小的问题，本文提出如下形式

的修正塑性模量表达式： 

0 a 1 2
a

m
pH H p H H
p

 
=  

 
  ，       (11) 

式中， 0H 为模型参数，m为材料属性参数，一般在 0
到 1之间， 1H 和 2H 表达式如下： 

1
f

1H
M

β
η 

= −  
 

  ，          (12) 

2
f

expH
M
γη =  

 
  。           (13) 
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式（12）、（13）中 β ， γ 均为模型参数，需根据具体

堆石料试验不同围压下的 q– aε 曲线确定。 
从塑性模量表达式（12）可以看出，原塑性模量 

中
f

1
M
η

− 被修改为 1H ，由于修正系数 1H 小于
f

1
M
η

− ， 

这一点改进了文献[10]中提到的塑性模量初始阶段偏
大的情况。对比 1H 和 vH 可以看出，在剪切初期η较

小时，参数 β 的修正作用较为明显，并且仍然满足当

fMη = 时，塑性模量H 等于 0。随着剪切过程中应力
比 η 增大， 2H 也逐渐增大，当 fMη = 时，

2 exp( ) 1H γ= > ，塑性模量在剪切过程中总是被大于 1
修正系数 2H 修正，而且后期 2H 的修正作用更为明显，

这一点正好改进了文献[10]中提到的原始模型塑性模
量后期偏小的情况。由于在剪切前期 2H 的修正作用

不明显，在剪切前期仍然是 1H 起主导作用。修正系数

2H 的功能类似于文献[13]中塑性模量中 modH 的作用，

文献[13]中： 
2

d
mod 2

d

1+(1 )
1+(1 )

MH
M

η
η

+
=

−
  。        (14) 

当 0η = 时， mod 1H = ；当 dMη = 时， mod 5H = 。对于

修正系数 2H 在 0η = 时也是等于 1，对于常用的筑坝
堆石料，一般 γ 取值在 2.0 左右，当 fMη = 时，

2
2 e 7.39H = ≈ 。这样剪切过程中（尤其是剪切后期）

2H 和 modH 均放大塑性模量至数倍，起到了相同的修

正作用，由于本文引入的参数 γ 由具体的试验确定，

具有更好的适用性。综上，引入修正系数 1H 和 2H 可
以改进文献[10]中提及的高围压下三轴加载初始阶段
塑性模量偏大和加载后期偏小的不足，从而将砂土广

义塑性模型改造成适用于堆石料的广义塑性模型。本

文提出的模型中塑性模量公式简洁，在 0η = 时退化成 

等向压缩塑性模量 0 a
a

mpH p
p

 
 
 

，相比文献[15]提出的

塑性模量公式参数更容易确定。 

2  模型验证 
针对提出的修正广义塑性模型，本文选取三组堆

石料常规三轴加载试验进行预测验证，同时选取具有

丰富数据的某花岗岩堆石料多种应力路径试验，检验

模型对多种应力路径的适应性。模型的验证通过

Fortran程序实现，在实际运用过程中，若 fMη > ，取

f0.99Mη = ，以保证程序顺利执行。 
2.1  常规三轴加载试验预测 

刘恩龙等[17]对某闪长岩堆石料三轴试验四种围

压条件下的变形特性进行了模拟，虽然也是修改了塑

性模量，在堆石料强度方面预测结果相对较差，为此

本文采用提出的修正广义塑性模型再次模拟，以验证

模型的合理性及预测效果。同时本文对孔隙比 16.2%
的古水阿东河堆石料以及干密度为 3

d 1.98 g/cmρ = 的

弱风化花岗岩堆石料试验[18]进行验证。 
根据文献[15]可知弹性参数以及剪胀和强度参数

的确定方法，这里重点论述塑性模量参数的确定方法。 
对于塑性模量，本文采用上节中提出的修正塑性

模量，修正后的塑性模量表达式如下： 

0 a
a f f

1 exp
m

pH H p
p M M

β
η γη       = −            

 。 (15) 

0H 和m的值一般根据各向同性压缩试验确定，
在各向同性压缩试验中， 

p
v

dd p
H

ε =  或 p
v

1 dp
H

ε = ∫   。      (16) 

针对本文提出的塑性模量，当 0η = 时，修正项 1H
和 2H 均等于 1，塑性模量表达式（15）退化为等向压
缩塑性模量： 

0 a
a

m
pH H p
p

 
=  

     。         (17) 

通过各向同性压缩试验 p
v pε − 曲线即可确定 0H

和 m的值。在 0H 和 m确定以后，根据预测结果与三
轴试验不同围压下的 aq ε− 曲线匹配确定参数 β 和
γ 。由于缺少等向压缩试验资料，3 组堆石料试验的

0H ，m，β 和 γ 均采用 IGA 算法[19]反算确定。从大

量堆石料三轴试验的模拟结果来看， β 一般在 0.1 到
0.4之间，γ 一般在 1到 3之间。3组常规三轴试验所
确定修正广义塑性模型参数如表 1，对 3 组堆石料常
规 3轴试验预测结果如图 1～3。 

对比 3组试验预测结果和试验结果可以看出，本
文提出的修正广义塑性模型，在没有引入塑性功的情

况下，改进了文献[10]中提及的预测偏应力前期增加 

表 1 3种不同堆石料的本构模型参数 

Table 1 Model parameters of 3 different rockfill materials 

塑性模量参数 弹性参数 剪胀与强度参数 
参数 

0H  m β  γ  0G  ν  f0M  n  α  gM  cp /kPa 

闪长岩堆石料 953 0.45 0.14 2.0 637 0.2 1.59 0.11 -0.1 1.80 4800 

古水堆石料 1849.4 0.41 0.24 1.6 462 0.2 1.899 0.134 0.2 1.71 3600 

花岗岩堆石料 8459.1 0.26 0.19 2.0 540 0.3 1.547 0.11 0.4 1.652 3800 
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表 2 修正的广义塑性模型参数 

Table 2 Parameters of modified generalized plasticity model 

0G  m ν  α  gM  M  cp /kPa n β  γ  0H  
655 0.455 0.3 -0.37 1.94 1.70 3800 0.155 0.254 1.2 2504.1 

 

图 1 试验结果与两类预测结果对比 

Fig. 1 Comparison between test results and two model predictions 

 

图 2 试验结果与模型预测对比 

Fig. 2 Comparison between test results and model predictions 

 

图 3 模型预测与试验结果对比 

Fig. 3 Comparison between predictions and test results (Rumei  

rockfill materials) 

较快后期增加较慢的情况，很好地预测了堆石料三轴

加载应力应变关系，对三轴试验具有很好的适应性。

采用本文修正的广义塑性模型对闪长岩堆石料试验的

模拟结果也是优于刘恩龙等[17]提出的临界状态广义

塑性模型预测结果。 
2.2  多种应力路径试验预测 

对于土石坝工程来说，实际应力路径并不是三轴

加载应力路径，很多试验都表明，堆石料的变形特性

在坝体填筑和蓄水期都具有明显的应力路径相关性，

在填筑过程中坝体大部分单元都接近等应力比的应力

路径[20-22]，对于用于土石坝计算分析的本构模型，仍

需检验模型对常规三轴加载以外其他应力路径的适应

性。 

本节首先使用修正的广义塑性模型预测三板溪堆

石料等应力比路径试验[23]，以此验证本文模型对等应

力比路径的适应性；接着采用 2.1 节花岗岩堆石料参
数预测其对应的等 P应力路径试验。 
模型中的 0H ，m以及参数β 和 γ ，根据预测结果

与三轴试验不同围压下的 aq ε− 曲线和 v aε ε− 匹配，

通过 IGA算法反算确定；其他参数确定方法详见文献
[10]。表 2 给出了三板溪常规三轴试验确定的模型参
数，花岗岩堆石料参数在表 1中已列出。 

 
图 4 常规三轴试验结果与预测对比 

Fig. 4 Comparison between test results and model predictions  

(Conventional triaxial tests) 

三板溪常规三轴试验预测结果如图 4，对比可以
看出，本文改进的广义塑性模型很好地模拟了堆石料

常规三轴加载应力应变及强度特性。由此确定得到的

参数，用来预测 2 组等应力比试验，2 组等应力比

1 3d dR σ σ= 分别为 3.0，4.0。整理等应力比试验预测
结果，图 5（a）、（b）分别给出了试验与预测结果
对比的球应力–体积应变关系曲线、剪应力–剪应变

关系曲线。对比试验与预测结果可知，修正的广义塑

性模型较好地预测了等应力比试验剪中应力–剪应变

关系曲线，模型对球应力–体积应变曲线的预测与试
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验结果相比有一定偏差。总的来说，本文提出的修正

广义塑性模型可以大致预测等应力比试验结果，对等

应力比路径也有一定的适应性。 
图 6为花岗岩堆石料[18]等 P试验预测结果，从图

中可以看出，本文模型对等 P试验强度的预测结果较
好，模拟的体变相对偏小，这可能与模型相关参数通

过反演而来以及剪胀方程不够精确有关，模型也可以

预测等 P试验。 

图 5 等应力比试验结果与预测结果对比 

Fig. 5 Comparison between test results and model predictions  

(under constant values of R) 

图 6 等 p试验结果与预测对比 

Fig. 6 Comparison between test results and model predictions  

(under constant values of p) 

3  模型的状态相关推广及验证 
大量试验研究表明，堆石料等粗粒土的应力应变

特性具有状态相关性 [24]。需要在临界状态土力学

（CSSM）框架下将状态参数引入到广义塑性模型框
架，合理地描述粗粒土的状态相关性，为此本文参考

文献研究成果，将状态相关引入本文改进的广义塑性

模型。 
根据 Li 等[25]、Xiao等[24]研究，若考虑状态相关

需要在本文广义塑性模型框架下，进行如下修改： 
2

a
0

(2.17 )
(1 )

e pp
G G

e
−

= ⋅
+

  ，     (18) 

cs c
a

pe e
p

ξ

λΓ

 
= −  

 
  ，          (19) 

cse eψ = −   。                (20) 
式中， 0G 为材料参数， e为孔隙比， p为平均压力，
eΓ， cλ 以及ξ 为临界状态孔隙比参数。 

g d(1 )( )d Mα η= + −   ，           (21) 

d cs dexp( )M M k ψ=   ，            (22) 

f h(1 )( )d Mα η= + −   ，           (23) 

h h0 fexp[ (1 )]M M m e= −   ，        (24) 
    p cs pexp( )M M k ψ= −   ，           (25) 
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p
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f

1  
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H
M

H
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η
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 
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 
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                (26) 

0 a 1 2
a

m
pH H p H H
p

 
=  

 
  ，         (27) 

0 L0 1 2 0( )H H h h e= −   。            (28) 

式（21）～（28）中， csM 为临界状态应力比， dk
和 pk 为模型参数； h0M 和 fm 根据不同孔隙比下三轴试
验峰值强度确定； L0H ， 1h 以及 2h 为根据不同孔隙比
堆石料等向压缩试验确定的参数。由于修正系数 1H 中
的 pM 在剪切过程中会随状态参数ψ 发生变化，这样

可能导致塑性模量表达式小于 0，从而可以预测软化
现象。式（28）的提出主要考虑塑性模量公式可以退
化为等向压缩塑性模量公式，并且不同孔隙比条件下

粗粒土等向压缩试验有一定差异，引入式（28）统一
了初始孔隙比对塑性模量的影响。值得注意的是式

（28）中 0e 指的是初始孔隙比，实际处理时为恒定值，
而 e虽然为孔隙比，却随体变不断变化。 
表 3为根据贾华等[26]开展的某花岗岩堆石料不同

空隙比三轴试验所确定的模型参数，图 7为相应花岗
岩堆石料 1200 kPa围压下 3组孔隙比三轴试验结果与
模型预测结果，对比可以看出，推广后的广义塑性模

型可以很好地预测了不同孔隙比堆石料的强度特性，

由于很难精准确定临界状态参数和剪胀参数，模型只 
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表 3 状态相关广义塑性模型参数 

Table 3 Parameters of state-dependent generalized plasticity model 

0G  m ν  α  csM  h 0M  fm  dk  β  γ  pk  L0H  1h  2h  eΓ  cλ  ξ  

660 0.42 0.2 0.2 1.67 1.25 0.5 -0.2 0.24 1.6 0.2 1107.3 2.06 2.88 0.68 0.02 0.7 

图 7 不同孔隙比堆石料三轴试验 

Fig. 7 Model simulations of rockfills in triaxial tests under  

different initial void ratios 

能在一定程度上描述体变规律，总的来说，推广后的

广义塑性模型可以合理地考虑粗粒土的状态相关性。 

4  结论与展望 
（1）针对广义塑性模型在高围压下适应性较差的

问题，本文在广义塑性模型框架下，引入修正系数 1H
和 2H 对塑性模量进行了修正，成功地将高围压下适应
性较差的砂土广义塑性模型改造成堆石料广义塑性模

型。提出的修正广义塑性模型参数较少，容易确定，

塑性模量可以退化成等向压缩塑性模量。 
（2）改进的广义塑性模型可以较为准确地预测堆

石料三轴加载情况（尤其是高围压）下的应力应变特

性，同时模型对等 p以及等应力比路径也具有一定的
适应性。 
（3）本文提出的广义塑性模型不再引入塑性功修

正塑性模量，塑性模量公式简洁，参数容易确定，可

以推广至状态相关情况，具有一定的应用价值，下一

步的工作将此模型应用于土石坝静动力分析中。 
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堰塞坝泄流槽断面型式离心模型试验研究 
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摘  要：基于唐家山堰塞坝坝料级配曲线，针对梯形、三角形和复式断面 3 种泄流槽断面型式，开展了堰塞坝漫顶溢
流离心模型试验研究。分析不同除险断面型式对堰塞坝的泄流过程、总泄流量以及泄流后残留坝体几何尺寸的影响规

律，并从水动力学的角度，对该泄流过程中泄流槽不同部位的水流特征进行了研究。试验结果表明，复式断面泄流槽

不仅在初期泄流效率高、峰值流量小，而且残留坝体较低，总下泄水量最大，流量过程曲线具有“矮胖型”的特征，

可迅速、最大程度的降低堰塞湖水位，同时能够有效的减轻因堰塞坝泄流给下游河道造成的防洪压力，是一种相对安

全、高效的堰塞坝除险处置方法。 
关键词：堰塞坝；离心模型试验；泄流槽断面型式；应急除险 

中图分类号：TV698；TV13       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2017)10–1943–06 
作者简介：赵天龙(1986– )，男，博士，主要从事土石坝溃坝方面的研究工作。E-mail：Neo_3303@163.com。 

Centrifugal model tests on section form of drainage channel of barrier dams  

ZHAO Tian-long1, 2, CHEN Sheng-shui2, 3, FU Chang-jing1, 2, ZHONG Qi-ming2, 3, HOU Ying-wei1 
(1. Key Laboratory for Hydraulic and Waterway Engineering of Ministry of Education, Chongqing Jiaotong University, Chongqing 400074, 

China; 2. Geotechnical Engineering Deportment, Nanjing Hydraulic Research Institute, Nanjing 210029, China; 3. Key Laboratory of 

Earth-Rock Dam Failure Mechanism and Safety Control Techniques, Ministry of Water Resources, Nanjing 210029, China) 

Abstract: The centrifugal model tests on barrier dams overtopping are carried out based on the grain composition of 

Tangjiashan landslide dam, and the influence laws on the discharge process, released water and the size of the residual dam 

section of the drainage channel with trapezoid, triangle and compound forms are acquired. The characteristics of the flow in 

different parts of the channel during the discharge process are analyzed from the point of view of water dynamics. The results 

show that the compound section form has the characteristics of higher initial discharge efficiency, lower peak flow, higher 

residual dam and larger released water, in which the flow curve is "chunky-type". It can decrease effectively the pressure of 

flood protection caused by barrier dam discharge and reduce the water level greatly in a shorter time. It is an effective and safe 

method for the emergency handling of barrier dams. 

Key words: barrier dam; centrifugal model test; section form of drainage channel; emergency treatment 

0  引    言 
堰塞坝是在一定的地质地貌条件下，由于地震、

降水等原因引发河道两侧山体发生滑坡、崩塌、泥石

流而形成的阻塞河道的堆积体[1]。堰塞坝由于其特殊

的物质组成和结构特征，极易发生溃决，并且绝大多

数堰塞坝最终都将发生溃决[2-6]。为了减轻或防范堰塞

坝溃坝给下游带来的洪水灾害，需要对灾区堰塞坝进

行风险评估，并对高危堰塞坝进行及时除险处置[7]。

一般来讲，堰塞湖在治理方法上常采取工程措施和下

游人员转移避险相结合的方法来尽可能消除或降低堰

塞坝对下游潜在的次生灾害威胁[8]。对于库容较大的

堰塞湖，为降低溃坝风险，一般在堰塞坝顶低凹处开

挖出满足设计过流要求的泄流槽，达到降低堰塞湖水

位，提前引流、泄流，降低堰塞坝整体溃决风险，利

用水流自身的冲蚀能力自然扩宽泄流槽，控制下泄流

量，实现堰塞坝体逐步溃决，最终达到排除险情的目

的。 
基于上述要求，国内在堰塞湖应急排险方法研究
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中主要沿着“通过排泄纵断面和横断面的优化，设计

出工程量最小、初期过流和下切能力最大为目标的泄

流槽形式”的思路，开展了一系列模型试验[9]，对泄

流槽的“最优断面”进行了探索。为优化泄流槽断面

型式，提出堰塞湖人工可控的泄流槽设计依据，中国

科学院山地灾害与地表过程重点实验室赵万玉等[10]、

陈晓清等[11]根据“5·12”汶川地震中诸多堰塞湖，特
别是唐家山堰塞湖开挖泄流明渠泄流槽进行排险的启

示，通过室内模型试验，研究了几种泄流槽断面型式

对溃口发展过程及溃口洪水流量过程的影响。黄河水

利科学研究院曹永涛等[12]以四川某堰塞湖为原型，通

过两组 1∶50 正态模型试验模拟了堰塞湖的泄流过
程，分别分析了水力冲刷形成的溢洪道与机械开挖溢

洪道的泄水效果和溃决过程，认为通过水泵抽水在堰

塞坝坝顶快速形成一定规模的溢洪道是可行的，并建

议机械开挖溢洪道时应布置成 S形并加以防护，以此
来延缓溃决口门的贯通时间。陈晓清等[13]通过对唐家

山堰塞湖、小岗剑堰塞湖等的泄流过程及下游影响分

析，初步提出了人工可控排泄的堰塞湖处置方法，建

议在堰塞坝坝顶的凹槽部位开挖泄流槽，在泄流中期，

对影响下切侵蚀发展的泄流槽中的巨石采取人工爆破

或机械清除，在泄流后期，当泄流量达到设定阀值时，

向泄流槽中加入人工结构体来稳定沟床并发挥控流作

用，以此来控制沟床的快速下切。 
近年来国内外学者针对漫顶溃坝问题已开展了大

量卓有成效的试验工作，这些宝贵的研究成果为我国

堰塞坝应急抢险处置与决策提供了重要的理论依据，

但仍有以下问题值得进一步探讨：①国内外学者针对

堰塞坝溃决机理与溃坝过程开展的模型试验大多为室

内小比尺水槽试验，存在模型比尺小，相似关系不相

容，应力水平与原型相差过大等问题，导致试验结果

难以正确揭示堰塞坝溃决机理，无法重现堰塞坝真实

溃坝过程；②堰塞坝应急除险处置工程措施通常为在

坝顶开挖泄流槽来控制溃坝洪水，但迄今为止，泄流

槽的底高程、断面形状和结构型式对安全、高效泄流

影响如何，尚需深入系统研究。 
由于土工离心机通过调整离心加速度，可大幅提

高模型的应力水平，使得模型与原型的应力一致或接

近，可以较正确地揭示由土石料构筑而成的建/构筑物

的破坏机理与破坏过程，因此本文拟采用土石坝溃坝

离心模型试验，研究不同的泄流槽断面型式对堰塞坝

泄流过程及除险效果的影响规律。 

1  离心模型试验 
1.1  试验仪器 

模型试验是土石坝溃坝研究的重要手段。试验选

用南京水利科学研究院400 g·t大型土工离心机。该机
的最大半径为5.5 m，有效半径5.0 m，最大离心加速
度200g，有效载重2 t，试验配备的专用模型箱内部有
效尺寸为1.2 m×0.4 m×0.8 m（长×宽×高）。对于
离心机的工作原理及相似准则的推导方法有相关文献

[14～17]进行专门介绍，此处不做赘述。对于N倍离心
加速度模型试验，常用物理量的相似比尺如表1。 
1.2  物理模型设计与制作 

考虑到堰塞坝坝体材料的宽级配特性，在进行试

验坝料制备时，参考了唐家山堰塞坝坝体5个钻孔得到
的级配曲线[18]，将试验材料最大粒径控制为20 mm，
利用唐家山堰塞坝平均级配曲线，采用等量替代的方

法，将20 mm以上的超粒径颗粒用0.075～20 mm砂土
部分按比例等质量替换，缩尺后得到的模型坝料级配

曲线如图1所示。 

 

图 1 模型坝级配曲线与唐家山堰塞坝平均级配曲线 

Fig. 1 Gradation curves of model dam and average gradation of  

.Tangjiashan barrier dam 

根据模型坝坝料级配曲线可以得到坝料各粒组含

量如表2所示，并对各粒组进行筛分，将各粒组土样按
照表2所示含量组成进行称重后洒水搅拌并制作模型，
模型坝坝料基本参数如表3。 

表 1 离心模型试验中常用物理量相似准则 

Table 1 Similarity criteria of common physical quantity in centrifugal model tests 

物理量 加速度 长度 面积 体积 正应力 切应力 应变 渗透系数 弗劳德数 

相似比 N 1/N 1/N2 1/N3 1 1 1 1/N 1 

物理量 质量 流量 孔隙比 黏度 力 力矩 密度 时间（动力） 时间（渗流） 

相似比 1/N3 1/N2 1 1 1/N2 1/N3 1 1/N 1/N2 
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表 2 模型坝坝料各粒组含量 

Table 2 Contents of model dam materials 

粒组/mm <0.075 0.075～0.2 0.2～1 1～2 2～5 5～10 10～20 

含量/% 13 10 19 10 8 27 13 
表 3 模型坝坝料基本参数 

Table 3 Parameters of model dam materials 

物理指标 值 

中值粒径d50/mm 1.7  

限制粒径d60/mm 4.9  

干密度ρd/(g·cm-3) 1.59  

孔隙率n 0.4 

考虑到下游坝坡坡角对漫顶溃坝流量过程以及溃

口发展有重要影响，因此在充分利用模型箱内部有效

空间的前提下，模型坝体设计时考虑首先满足堰塞坝

下游坝坡坡度小的要求。依据模型箱内部尺寸，设计

下游坝坡坡比为 1∶3.5，坝顶宽度 20 cm，坝高 20 cm，
上游坡比 2∶1。 
由于模型箱下游矩形堰高度与设计坝高相仿，为

了防止试验过程中下游尾水深度过大，被水流带走的

坝体土石材料不能及时的排出模型箱外，造成下游淤

积进而影响下游坝坡及溃口的持续发展，考虑对模型

箱底部垫高 15 cm，仅在坝体下游留 5 cm尾水深度用
于堰流计算。模型坝按照干密度 1.59 g/cm3分层填筑，

溃坝供水管道直通坝体上游底部，为了防止供水水流

对坝体上游坝坡造成直接冲刷，管道出水口用纱布进

行包裹。模型箱内部整体布置情况如图 2所示。 

图 2 模型箱内部整体布置 

Fig. 2 Overall layout inside test box 

1.3  初始泄流槽的设置 

开展堰塞坝除险处置方法离心模型试验，利用土

石坝溃坝离心模型试验系统，分别进行梯形、三角形

以及复式断面（具体尺寸参见图 3）泄流槽泄流过程
试验，3 种泄流槽具有相同的断面面积，即 3 种泄流
槽开挖工程量相同，在此前提下重点比较分析不同除

险泄流槽断面型式对溃坝洪水流量过程及溃口发展影

响规律，提出安全、高效的堰塞坝除险处置方法。 

图 3 不同除险泄流槽断面型式 

Fig. 3 Different section forms of drainage channel 

模型制作时，当坝体填筑结束后，分别按照图 3
所示尺寸要求在坝顶中部开挖凹槽作为初始溃口，在

30g 离心加速度条件下开展堰塞坝漫顶溃坝试验，3
种槽型初始溃口如图 4所示。 

 

（a）梯形断面泄流槽 

 

（b）三角形断面泄流槽 
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（c）复式断面泄流槽 

图 4 3种断面型式的初始溃口 

Fig. 4 Initial breach of three section forms 

2  试验结果及分析 

2.1  泄流槽断面型式对泄流过程的影响 

本次试验的溃口流量过程是根据堰前水头计算获

得的，而堰前水头是利用模型箱下游预设的孔压计监

测得到的。量水堰是常重力试验中流量测量的常用装

置，但在离心模型试验中的适用性鲜有文献进行相关

介绍。中国水利水电科学研究院王秋生[19]曾利用设有

三角堰的模型箱进行溃坝离心模型试验研究，但由于

箱中水位较接近模型箱顶部，并且模型箱并未加盖，

试验过程中箱内水面受风场影响严重，水面波动较大，

因此王秋生认为流量测量存在一定的误差。本次试验

下游水位较低，受模型箱上部遮挡，试验过程中受离

心机室风场影响较小，并且试验得到的堰前水头换算

为原型尺寸大致为 0.3～0.4 m，符合堰槽测流规范[20]

规定的矩形堰适用范围 h>0.03 m，因此认为本次试验
所得结果较为可靠。 

根据 3种断面型式泄流槽的漫顶溃坝离心试验测
得数据，可分别计算得到各工况下溃口流量过程曲线

如图 5，图中溃坝历时为模型坝前蓄水开始后计时，
溃坝历时及溃口流量均按照离心加速度换算为常重力

条件下对应数值进行分析。从图 5中可以看出，泄流
开始阶段，3 种泄流槽对应的溃口流量较小，维持在
1.5 m3/s左右。当泄流开始 0.50 h后，复式泄流槽溃 

 

图 5 不同断面型式的溃口流量过程 

Fig. 5 Flow curves of different section forms of drainage channel 

口流量出现陡增，增速为 0.076 m3/s2，泄流开始 0.62 h
后，复式槽溃口流量增速变缓。泄流 0.65 h后，三角
形槽的溃口流量开始快速增长，增速在 0.20 m3/s2，从

图中可以看出此阶段增速较复式槽快。与此同时，梯

形槽堰塞坝溃口流量也开始明显增加，不过与复式槽

和三角形槽不同的是，梯形槽在开始的 0.50 h内流量
增速并不快，大致为 0.0063 m3/s2，随后流量开始逐渐

增大，增速与三角形槽相当。分析原因是由于梯形槽、

三角形槽和复式槽三种槽型底高程依次降低，因此复

式槽和三角形槽流量增长开始时刻较早，而梯形槽流

量增速缓慢。当泄流 1.19 h后，三角形泄流槽出现流
量峰值 45.7 m3/s；梯形泄流槽峰现时间为泄流开始后
的 1.21 h，流量峰值为 58.6 m3/s；复式泄流槽流量出
现峰值时间最晚，为泄流后 1.38 h，对应的峰值流量
为 40.1 m3/s。梯形、三角形及复式泄流槽所对应坝坡
出现粗化，流量开始下降的时刻分别 1.8，1.6，2.0 h。 

综合考虑 3种断面泄流槽的流量过程及总泄流量
可以看出，复式泄流槽能够实现在较小的流量峰值条

件下达到较大的总泄流量，流量过程曲线也体现出“矮

胖型”的特点。与其他两种断面型式的泄流槽相比，

复式断面泄流槽的泄流过程更加的安全、快速。 
2.2  泄流槽断面型式对溃后残留溃口的影响 

图 6为 3种断面泄流槽进行漫顶溢流溃坝试验后
的残留溃口。需要说明的是，3 种工况下溃口均在坝
顶中部开槽，但漫顶溃坝过程中溃口右侧冲蚀强度明

显高，造成溃坝结束后残留溃口靠近右侧坝肩。分析

原因，是由于模型箱在吊篮中的放置方式使得坝体下

游位于近心端，吊篮沿顺时针方向旋转时，对模型产 

 

（a）梯形断面泄流槽 

 

（b）三角形断面泄流槽 
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（c）复式断面泄流槽 

图 6 3种断面型式泄流槽的溃后残留溃口 

Fig. 6 Breach remaining of three section forms of drainage  

channel 

生了一个方向指向坝左的较小的加速度导致。但由于

加速度值较小，对试验结果的准确性不会造成明显影

响。从图 6中可以看出堰塞坝漫顶溃坝结束后，溃口
呈现上宽下窄的“倒梯形”，3种工况所对应的残留溃
口具体尺寸见表 4。 

表 4 3种断面型式泄流槽残留溃口尺寸 

Table 4 Sizes of breach remaining of three section types of  

discharge channel 

断面形式 溃口顶宽/m 溃口底宽/m 溃口深度/m 

梯形 9.3 8.1 1.6 

三角形 7.5 4.8 2.4 

复式 6.3 2.4 2.7 

2.3  不同泄流槽断面形式残留溃口的水动力学分析 

3种泄流槽泄流开始阶段具有相同的溃口顶宽2.4 
m，由表 4可以看出，溃坝结束后 3种泄流槽宽度由
大到小依次为：梯形、三角形以及复式断面。从明渠

水动力学的角度来分析，对于矩形断面河道，渠道底

部与两侧的流速基本相当，而水流的流速直接影响其

土石冲刷能力，因此在初始泄流阶段，梯形泄流槽的

横向展宽与下切速度较为一致，但是由于泄流槽底部

边界流速相对较小，因此溃口下切能力相对较弱，最

终残留溃口深度浅，而顶部和底部宽度则相对较大。

对于三角形断面，渠道两侧流速较小，底部流速则明

显大于两侧流速，因此渠道下部的冲刷强度远远大于

两侧，此种断面形式下切速度更快，溃坝结束之后溃

口宽度与梯形断面相比要小，而冲刷深度要大于梯形

断面。复式泄流槽断面的流速分布与三角形槽比较类

似，但复式断面底部流速更大，侧面边界流速与三角

形槽相比更小，因此复式断面泄流槽溃口下切能力最

强，溃坝结束后溃口残留深度最大，残留宽度在三种

槽型中最小。 
从土体冲刷规律角度进行分析，三角形与复式断

面泄流槽的下部均为三角形，在相同的过流深度情况

下，三角形断面与复式断面具有较小的水土作用面积，

增大了漫坝水流的冲刷强度，造成这两种工况下溃口

的快速下切，因此这两种槽型均能够达到快速降低坝

前库水的目的，但三角形泄流槽下切及展宽速度均较

快，形成了较大的水头差，因此与复式槽相比，三角

形泄流槽具有较大的流量峰值，不利于安全泄流。复

式断面泄流槽开始阶段下切速度较快，有利于提高泄

流初期的泄流效率，快速降低坝前库水位，而复式断

面上部的梯形槽对于阻止溃口横向扩展速度过快作用

明显，因此复式断面泄流槽在快速下切的同时对横向

扩展速度进行限制，可以有效的降低溃口的流量峰值，

在溃坝结束后具有较小的残留宽度以及较大的下切深

度。 

3  结    语 
堰塞坝泄流槽的断面型式对其泄流过程和总下泄

水量具有明显影响。本文基于唐家山堰塞坝坝料级配

曲线，利用土石坝溃坝离心模型试验技术与分析方法，

开展堰塞坝水流漫顶溃坝离心模型试验，研究了梯形、

三角形和复式断面 3种泄流槽断面形式对堰塞坝溃坝
和泄流过程的影响。试验结果表明，复式泄流槽能够

实现在较小的流量峰值条件下达到较大的总泄流量，

流量过程曲线体现出明显的“矮胖型”的特点，实际

工程中采用复式断面泄流槽进行堰塞坝紧急泄流除

险，不仅能够提高泄流初期的泄流效率，而且能够明

显降低泄流流量峰值，减小泄流给下游河道造成的防

洪压力，同时复式断面所具有的较大的总下泄水量能

够迅速、最大程度的降低坝前库水位，从而降低堰塞

坝溃决风险，是一种相对高效、安全的堰塞坝应急除

险方法。 
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