


愿《岩土工程学报》的明天更美好 

——学报创刊40周年主编寄语 

伴随着改革开放的春风，《岩土工程学报》转眼已届不惑之年。40年来，在黄文熙、沈珠江

等老一辈岩土工程专家学者的殷切关怀下，在6个主办学会和承办单位的大力支持下，经过学报编

委会几代人的共同努力，学报质量不断地提高，学术影响逐年增加，已发展成为我国岩土工程领

域最重要的学术期刊。据中国知网报道，2018年学报综合影响因子为1.399，总被引频次为9377，

位居同学科158种期刊中的第3位，学报已连续多年被评为中国最具国际影响力的学术期刊。 

我们欣喜地看到学报在快速成长的同时，特色也越来越鲜明：（1）学报由中国水利学会和中

国土木工程学会等6个国内一级学会共同主办，一切重要事务均由6个学会共同商量，这在国内外

学术期刊管理上都是绝无仅有的；（2）按照岩土工程学科的不同发展方向，学报编委会聘请了10

多位国内知名岩土工程专家作为终审编委，共同负责学报稿件的录用把关；（3）作为国内岩土工

程领域最重要的学术盛事，黄文熙学术讲座每年轮流在南京水利科学研究院、河海大学、清华大

学、中国水利水电科学研究院4个单位举行，主讲人由6个学会提名，全体学报编委投票选举，充

分体现学术民主，讲座学术影响与日俱增。 

欣喜之余，我们也要清醒地认识到学报自身的不足：学报的国际化程度有待进一步提高；社

会上对SCI论文的片面追求使得部分优秀稿源流失；个别稿件的处理周期过长导致不能按时出版；

学报的栏目比较单一，反映岩土热点问题、重大工程实录、焦点问题讨论之类的论文较少。这些

问题有待学报编委会全体同仁齐心协力，逐步解决。 

成绩来之不易，我们要感谢学报的承办单位南京水利科学研究院，自学报创刊以来，该院承

担了学报正常运行的一切费用。目前学报编辑部共有正式职工5人，聘用人员2名，是南京水利科

学研究院挂靠的7个学术期刊编辑部中人数最多的一个。为了学报的良好发展，该院从编辑部人员

待遇、办公用房以及设备条件等方面给予大力支持。这样学报才能轻装上阵，才能确保学报的编

辑质量。 

我们还要感谢每位学报审稿人和终审编委，感谢他们的辛勤劳动和无私奉献，他们的汗水换

来了学报的高质量和学术声誉。2018年学报一共聘请了998名审稿人，全年处理完成稿件1900篇，

审理稿件2840篇次，其中录用了295篇，录用率为15.5%。可见每一篇稿件都凝聚了审稿人和终审

编委们无数的心血，向他们致敬。 

长风破浪会有时，直挂云帆济沧海，愿学报的明天更美好。                            
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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。

 2017年 7月修订 
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河谷场地地震波传播解析模型及放大效应 
高玉峰 

（河海大学岩土工程科学研究所，江苏 南京 210024） 

摘  要：从形态上看，自然界存在平坦、凸起和凹陷 3种常见的地形及场地
条件，而河谷场地是一种常见的凹陷地形，且在河谷场地修建了大量工程（如

土石坝、桥梁等）。实际震害调查表明地形及场地条件对地震灾害影响很大。

针对河谷场地地震波传播解析模型及放大效应，全面总结了笔者及其课题组

长期以来的研究成果。主要包括以下 4个方面：①提出了近源地形与场地效
应的概念，用线源柱面 SH波模拟入射地震波，平面波是其远场入射的特例，
构造了线源柱面 SH波自由场，定义了近源激励下的放大因子，实现了入射
波波前弯曲及其地形放大效应，为其它地形和场地引起的近源放大效应研究

开启了新的可能。②构建了非对称 V 形河谷地震波传播解析模型，包括亥
姆霍兹运动方程、河谷表面自由边界条件及虚拟辅助边界应力与位移连续条

件，提出了区域分解与区域匹配分两步走的策略，首先将整个区域分解成 3
个符合极坐标系的子区域，在子区域中对运动方程进行求解获得相应的波场（含有未知系数），然后将各个子区域的

波场在边界进行匹配，利用边界条件求解未知系数，从而获得整个区域的波场解答以及柱面 SH波的二维散射规律，揭
示了非对称 V形河谷的差异放大效应，这将对建在非对称 V形河谷上的长大跨度工程有着不可忽视的影响。③U形河
谷在地球表面是普遍存在的，由于缺少实际地震记录和理论研究，U形河谷的地形放大效应仍然未知。构建了 U形河
谷解析模型，本质上也就是亥姆霍兹方程的边值问题，并得到了这个问题的波函数级数解，发现了 U 形河谷谷底对地
震波的异常放大现象，改变了学术界以往认为凹陷地形底部地震动一定会衰减的不全面认识，并被用来解释中世纪暖

期美国亚利桑那州的大量山体落石与滑坡现象。④河谷常有沉积物（覆盖层），覆盖层将进一步加剧地震放大效应。

构建了线源柱面 SH波半圆形沉积谷解析模型，并给出了其解析级数解，发现覆盖层对地震波有明显的放大效应，且覆
盖层阻尼比较小时剧烈放大，这将加剧工程结构的破坏。最后，考虑河谷场地地震放大效应进行河谷两侧边坡地震稳

定性分析，及土石坝地震反应分析与坝坡地震稳定性分析，认为河谷场地地震放大效应对边坡工程与土石坝工程抗震

分析有着重要的影响。 
关键词：河谷场地；地震波；波函数级数解；放大效应；边坡地震稳定性；土石坝地震反应；坝坡地震稳定性 
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Analytical models and amplification effects of seismic wave propagation                       
in canyon sites 

GAO Yu-feng 
(Geotechnical Research Institute, Hohai University, Nanjing 210024, China) 

Abstract: Morphologically, there are three types of topographic and site conditions in nature: flat, convex and concave sites. 

The canyon (or valley) is a common concave site, and a large number of structures such as earth-rock dams and bridges have 

been built in such a site. Investigation of actual earthquake damage shows that the topographic and site conditions have great 

influences on earthquake disasters. Aiming at the analytical models and amplification effects of seismic wave propagation in 

canyon sites, the long-term research achievements of the author and his research group are summarized comprehensively. They 

include four aspects: (1) The concept of near-source 

topographic and site effects is proposed by simulating the 

incident seismic waves with a line source of cylindrical SH 

waves. The plane wave is a special case of its far field 
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wave field under the line source of cylindrical SH waves is constructed to realize the curvature of the incident wave front. The 

amplification factor is defined to describe the topographic effects under near-source excitation, which opens new possibilities 

for studying the near-source amplification effects of other topographies and sites. (2) An analytical model for seismic wave 

propagation in non-symmetrical V-shaped canyon is constructed, including the Helmholtz equation, traction-free boundary 

conditions on canyon surface, and continuity conditions of traction and displacement on the auxiliary boundary. A two-step 

strategy for region decomposition and region matching is proposed. Firstly, the whole region is decomposed into three 

sub-regions in accordance with the corresponding polar coordinate systems. The corresponding wave fields (including unknown 

coefficients) are obtained by solving the equation of motion in the sub-regions. Then, the wave fields of each sub-region are 

matched at the boundary, and the unknown coefficients are solved by using the boundary conditions. The wave-field solutions 

of the whole region and the two-dimensional scattering patterns of cylindrical SH waves are obtained. The differential 

amplification effects of the non-symmetrical V-shaped canyon are revealed, which will have an unignorable influence on the 

large-span projects built in it. (3) U-shaped canyons are ubiquitous on the earth's surface. Due to the lack of actual seismic 

records and theoretical researches, the topographic amplification effects of the U-shaped canyons are still unknown. The 

analytical model for a U-shaped canyon is constructed, which is essentially the boundary value problem of Helmholtz equation. 

The wave function series solution to the problem is obtained. The anomalous amplification of seismic waves at the bottom of 

U-shaped canyon has been found. It has changed the incomplete understanding that the ground motion at the bottom of a 

concave topography is bound to attenuate, and has been used to explain the large number of rockfalls and landslides in Arizona 

during the warm period of the Middle Ages. (4) Sediments (overburden layers) often occur in canyons, which may further 

aggravate the amplification effects of earthquakes. An analytical model for a partially filled semi-circular alluvial valley under a 

line source of cylindrical SH waves is constructed, and its analytical series solution is given. It is found that the overburden 

layers have obvious amplification effects on the seismic waves, especially for those with a small damping ratio, which will 

aggravate the damage of engineering structures. Finally, the seismic stability analysis of the canyon or valley slopes, the seismic 

response analysis of earth and rockfill dams as well as the seismic stability analysis of the dam slopes are carried out 

considering the seismic amplification effects of the canyon or valley sites. It is believed that the seismic amplification effects of 

canyons or valleys have important influences on the seismic analysis of slope and dam engineering. 

Key words: canyon site; seismic wave; wavefunction series solution; amplification effect; seismic stability of slope; seismic 

response of earth and rockfill dam; seismic stability of dam slope 

0  引    言 
地震灾害造成大量的人员伤亡、经济损失和工程

破坏，实际震害调查表明地形及场地条件对地震灾害

影响很大。从形态上看，自然界存在平坦、凸起和凹

陷 3种常见的地形及场地条件，而河谷场地是一种常
见的凹陷地形，且在河谷场地修建了大量工程（如土

石坝、桥梁等），因此迫切需要开展河谷场地地震波传

播模型与散射规律研究。 
1971年在美国 Pacoima坝肩首次观测到地形放大

效应[1]，从而促进了河谷场地地震放大效应的研究。

为了揭示河谷地形效应的机理，人们开展了关于河谷

地形对地震波散射和衍射的解析研究和数值模拟。解

析研究方法主要指的是波函数展开法。数值方法分为

3种类型：域方法、边界方法和联合方法。 
域方法包括有限差分法[2-3]、有限元法[4-5]和谱单

元法[6-7]。域方法的优势在于对介质材料的精细模拟，

但需要用人工边界把半空间问题限制在一个有限的区

域内解决，因此不能严格满足无穷远处 Sommerfeld 
辐射条件从而造成误差。 
边界方法[8-11]可以轻松满足辐射条件并降低研究

维度，因此更多专家采用这类方法研究地形效应。

Bouchon[12]应用 Aki-Larner 方法（离散波数法）系统
研究了凸起和凹陷地形对地震波的放大效应。Geli等[13]

用同样的方法研究了山体在竖直入射 SH 波作用下的
放大效应并考虑了复杂的地质条件。尽管离散波数法

是弹性动力学中最为成功的方法之一，但这种方法收

敛非常慢[14]。Wong 等[15]推导了边界积分方程方法来

研究 Pacoima 河谷的两个理想断面对任意角度入射
SH 波的放大效应。Sills[16]提出了奇异 Fredholm积分
方程方法研究二维任意形状地形对 SH 波的散射。一 
些直接时域边界单元方法也用来研究局部地形对地震

波的散射问题[17-20]。Sanchez-Sesma 等[21]提出了适用
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于二维任意形状河谷地形的非直接边界积分方程方

法。Luzon 等[22]提出适用于三维地形的简化非直接边

界积分方程法。上述这些直接或非直接边界积分方程

法（边界元法）都要计算格林函数，这比较耗费时间，

尤其是对于半平面问题。Chen等[23-24]利用无场边界积 
分方程方法分别得到了多个半圆河谷和一个半圆山体

的散射问题的半解析解。除了离散波数方法和边界积

分方程法（边界元法），还出现了其他的一些边界方法。

England等[25]使用汉克尔函数的多极展开来解决 SH
波的散射问题，避免了奇异积分方程的引入。Sanchez- 
Sesma等[26]基于均质方程解提出了一种适用于弹性波

散射的边界方法，因为许多散射问题的解是这种方法

的特例[27-28]，因此称之为广义边界法。广义边界法通

常利用点离散和最小二乘法解决边界上的数值积分问

题，作为替代，Lee等[29]利用加权残量法在初始边界

上积分来研究任意形状的二维河谷的散射。此外，复

变函数法也可以用来研究散射问题[30-31]。 
为了充分利用上述各种方法的优点，人们还发展

了许多联合方法。例如有限元与无限元联合方法[32]、

有限元与波函数展开法联合方法[33]、离散波数–非直
接边界积分方程法[34-37]、离散波数–直接边界积分方
程法[38-39]。后两者统称为离散波数边界积分方程法，

因为这种方法使用格林函数的离散波数表示，从而避

免了奇异性。最近，Yao等[40]结合波函数与 Lamb解
答提出了一种新的求解河谷地形对平面 P波、SV波
和 Rayleigh波散射的级数解。 
随着计算机水平的迅速提高，上述许多数值模拟

方法都可以计算任意形状河谷的地震波传播与散射问

题，然而，对区域内介质进行离散化和人工边界的使

用会给域方法带来误差，边界方法需要在边界上离散

化或需要沿着边界进行数值积分。因此，数值方法的

误差需要一个基准来衡量。 
波函数展开法不仅可以揭示波散射问题的物理本

质，还可以检验各种数值方法的精度。实际上，经典

的半圆形河谷[41]和半椭圆形河谷[42]的波函数级数解

常常用来验证各种数值方法。此后，半平面中各种凹

陷地形的 SH 波散射的波函数级数解陆续出现。Lee
研究了半球形谷在 SH 波入射下的三维散射和衍射问
题[43]，并利用Weber函数解决了二维半抛物线形状河
谷对 SH 波的散射问题[44]。这些解属于精确解析解。

对于浅的圆拱形断面河谷，Cao等[45]基于大圆弧假定

和 Graf 加法公式提出了一个近似解析解。Yuan 等[46]

去除了大圆弧假定，提出了同样河谷问题的级数解。

刘殿魁等[47]研究了各向异性介质中 SH 波与多个半圆
形凹陷地形的相互作用。房营光[48]提出了二维地表相

邻多个半圆形沟谷对 SH 波的散射解析解。Liu 等[49]

结合了复变函数与波函数展开，提出了含裂缝的半圆

形河谷对平面 SH 波散射的解析解。刘中宪等[50]给出 
了楔形空间中圆弧形凹陷对平面 SH 波的散射解析 
解。 
以上解析研究针对均质河谷的几何放大效应，而

河谷常有沉积物（覆盖层），波函数级数解在解释沉积

河谷或盆地放大效应的机理方面同样具有独特的价

值。Trifunac[51]提出了经典的半圆形沉积河谷模型，

指出沉积谷场地放大是由于散射波和直接波的叠加干

涉造成的。此后，Wong 等[52]在椭圆坐标系内进行分

离变量，成功推导了半椭圆形沉积谷对平面 SH 波散
射的波函数级数解。Todorovska等[53]提出了浅圆弧形

的沉积谷对平面 SH 波散射的近似解析级数解。Yuan
等[54]改进了 Todorovska 等的级数解。梁建文等[55-56]

推导了圆弧形沉积谷对入射平面 P波和 SV波的散射
解析解。李伟华等[57-58]基于 Biot多孔介质理论给出了
圆弧形凹陷饱和土场地对平面 P波和 SV波的散射解
析解。杨彩红等[59]提出了多层沉积凹陷地形对平面

SH波散射问题的解析解。Tsaur等[60]利用波函数展开

法提出了部分填充的半圆形沉积谷对平面 SH 波散射
的严格波函数级数解。另外，关于三维沉积谷，董俊

等[61]提出了三维半球形凹陷饱和土场地对平面P波散
射问题的解析解。韩铮等[62]给出了半球形沉积谷场地 
对入射平面 Rayleigh波的三维散射解析解。 
上述解析研究只解决了圆形和椭圆形的简单地形

问题，对于更接近实际地形的 V形谷问题，直到最近
才由 Tsaur教授带领的研究小组取得突破。他们首先
利用区域匹配方法解决较浅的对称 V形谷的 SH波散
射问题[63]，之后又解决了较深的对称 V形谷问题[64]。 
值得说明的是，只有少数级数解[41-44]的系数有解

析表达式，而其它级数解的系数需要通过截断无穷项

级数后求解有限方程组才能得到。然而，SH波散射问
题的波函数级数解通常被研究者们认为是解析解[65]。 
从形态上看，非对称 V形谷与 U形谷是两种常见

的河谷，一般河流的上游河谷多属于下切很深的非对

称 V形谷，河流中下游河谷逐渐演变成底部平缓的 U
形谷，这两种河谷场地对地震有特殊的放大效应；此

外，河谷常有沉积物（覆盖层），覆盖层进一步加剧地

震放大效应。下面针对这些河谷场地开展地震波传播

解析模型与散射规律的研究。 

1  河谷场地近源地形效应 
通过对河谷场地地震效应解析研究的文献回顾，

可以发现已有研究多采用平面波假设，亦即没有考虑
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入射波波前弯曲的影响。为此，以线源柱面 SH 波作
为入射波，构造线源柱面 SH波在半空间中的自由场，
定义近源激励下的地震放大因子[66-67]，以典型的对称

V形河谷模型[68]为例，研究柱面 SH 波的传播特性与
散射规律，旨在揭示入射波波前曲率对河谷地形效应 
的影响[69-70]。 
1.1  柱面 SH波作用下的对称 V形河谷场地模型 

考虑对称 V形河谷二维模型如图 1所示，河谷半
宽为 b，深度为 d。模型介质假设为弹性、各向同性、
均质的，即剪切模量 G和剪切波速 Vs是常数。 

   

图 1 受线源柱面波激励的对称 V形河谷模型(引自 Gao等[69]) 

Fig. 1 2D model for a symmetrical V-shaped canyon subjected to a  

line source of cylindrical waves (after Gao et al.[69]) 

对于形状可用极坐标系直接描述的简单河谷地

形，如半圆形河谷[41]，考虑边界条件形成定解问题后，

利用一般的分离变量法直接求解齐次亥姆霍兹方程即

可得到问题的解答。而对于对称 V形河谷，无论用直
角坐标系还是极坐标系，均不能对其进行直接描述。

为了解决这个问题，笔者提出了区域分解与区域匹配

的两步走策略。求解思路是首先将整个区域分解成若

干符合极坐标系的子区域，在子区域中对运动方程进

行求解获得相应的波场（含有未知系数），然后将各个

子区域的波场在边界进行匹配，利用边界条件求解未

知系数，从而获得整个区域的波场解答。具体过程如 
下： 

采用半径为 a（即河谷侧壁的长度）的圆拱形辅
助边界把整个空间分成两个子区域①和②，在这两个

子区域中定义了两个直角坐标系和两个极（柱）坐标

系（图 1）。局部坐标系（x，y）和（r，θ）的原点设
在河谷底部尖端。而整体坐标系（x1，y1）和（r1，θ1）

的原点位于局部坐标系正上方的水平地面上。x 轴向

右为正，角度 θ 从 y 轴逆时针转到 x 轴为正。x1轴与

角度 θ1的正方向与之一致。 
模型激励是简谐的线源柱面 SH波，圆频率为 ω，

位移在 z方向（出平面或反平面）。震源位置在整体极
坐标系（r1，θ1）中为（r0，θ0），在整体直角坐标系

（x1，y1）中为（x0，y0）。对于本研究的问题，需使

用镜像法来考虑相对于水平地面处于对称位置的两个

波源[71]。对于波源及其镜像分别使用两个极坐标系

（rf，θf）和（ f fr θ′ ′， ）。xf 轴和 fx′轴均取向右为正，
角度 θf从 yf轴逆时针转到 xf轴为正，而角度 fθ ′的正方
向是从 fy′轴顺时针转到 fx′轴。 
（1）运动控制方程 
为助于理解 SH波激励下 V形河谷模型的物理意

义，首先给出运动控制方程的推导过程。在 SH 波的
激励下，对称 V形河谷所在的半空间中每一点会在出
平面方向振动，以 u表示任一质点的位移，任取一个
z 方向单位厚度的微元体，其受力状态如图 2 所示，
其中，Fr1和 Fr2为径向平面上的剪切力，Fθ1和 Fθ2为 
角向平面上的剪切力，Ft为惯性力。 

 

图 2 柱坐标系中的单位厚度微元体受力图 

Fig. 2 Forces acting on an infinitesimal element with a unit  

.thickness in cylindrical coordinate system 

在极坐标系(r，θ)中，微元体受力的表达式如下： 

1 dr
uF G r
r

θ
∂

= −
∂

  ，               (1) 

2 d [( d )d ]r
u uF G r r r
r r r

θ
∂ ∂ ∂  = + +  ∂ ∂ ∂  

 ， (2) 

1 dG uF r
rθ θ

∂
= −

∂
  ，               (3) 

2 d dG u uF r
rθ θ

θ θ θ
 ∂ ∂ ∂  = +   ∂ ∂ ∂  

  ，   (4) 

2

2( d d )t
uF r r

t
ρ θ

∂
= −

∂
  。            (5) 

根据牛顿第二定律，考虑微元体的动力平衡，即 
1 2 1 2 t 0r rF F F F Fθ θ+ + + + =   ，     (6) 

忽略高阶小量后可整理得到在极坐标系下的波动方

程： 
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2 2 2

2 2 2 2 2

1 1 1u u u u
r r r r c tθ

∂ ∂ ∂ ∂
+ + =

∂ ∂ ∂ ∂
  。     (7) 

众所周知，任意地震动时程均可以通过傅里叶变

换转化到频域，从而分解成在不同频率下的简谐运动，

据此，只需研究河谷介质在简谐激励下的动力响应，

得到频域传递函数，即可揭示河谷地形对任意地震动

时程的放大效应。因此，考虑入射波为单位幅值简谐

波，引起介质随时间做简谐运动，则介质位移可以表

示为 
i( , , ) ( , )e tu r t u r ωθ θ −=   。       (8) 

把方程（8）代入波动方程（7）可得亥姆霍兹方程： 
2 2

2
2 2 2

( , ) 1 ( , ) 1 ( , ) ( , ) 0u r u r u r k u r
r r r r

θ θ θ
θ

θ
∂ ∂ ∂

+ + + =
∂ ∂ ∂

，(9) 

式中， s/k Vω= 为剪切波数。对于平面波入射，亥姆

霍兹方程即为需要求解的运动方程，而对于柱面波入

射，运动方程不再是齐次微分方程（9），需要在等式
右端加入激励项。 

（2）定解问题 
对于对称 V形河谷模型，由于采用了区域分解，

且柱面波震源位于外域，内域①和外域②的运动方程

分别为齐次和非齐次亥姆霍兹方程[72-73]： 
2 2

21 1 1
12 2 2

1 1 0u u u k u
r r r r θ

∂ ∂ ∂
+ + + =

∂ ∂ ∂
  ，    (10) 

2 2
2 1 0 1 02 2 2

22 2 2
1 1 1 1 1 1

( ) ( )1 1 r ru u u k u
r r r r r

δ δ θ θ
θ

− −∂ ∂ ∂
+ + + = −

∂ ∂ ∂
，                      

(11) 
式中， ( )δ ⋅ 为狄拉克δ函数。对于稳态反平面问题，省
略了时间因子 exp( i )tω− 。 
除了运动方程（10）或（11），位移uj（j = 1，2

分别表示子区域①和②）应该同时满足在河谷表面应

力自由边界条件（12）和水平地表的应力自由边界条
件（13）： 

(1) 1 0z
uG

rθτ
θ

∂
= =

∂
  (θ β= ± , r a≤ )  ，   (12) 

1 1

(2) 2

1 1

0z
uG

rθτ
θ

∂
= =

∂
   ( 1 / 2θ π= ± , 1r b≥ ) ， (13) 

式中，β 为从y轴转至河谷表面的角度，a为河谷侧壁
的长度。 
区域匹配方法[46, 63-65, 74-77]要求两个子区域之间的

位移连续和应力连续： 

1 2( , ) ( , )u r u rθ θ=   ( r a= , β θ β− ≤ ≤ ) ， (14) 
(1) (2)( , ) ( , )rz rzr rτ θ τ θ=  ( r a= , β θ β− ≤ ≤ ) ， (15) 

式中， (1) 1( , )rz
ur G
r

τ θ
∂

=
∂
， (2) 2( , )rz

ur G
r

τ θ
∂

=
∂
。 

1.2  波场构造与定解问题的理论解 

（1）外域波场（柱面波自由场与散射场） 

在子区域②中，波场可以分为两部分：无河谷地

形时入射SH波激起的自由场和由于地形引起的散射
场。自由场可以用镜像法构造。运动方程（11）右边
震源产生的入射波场为[73] 

inc (1)
f 0 f

i( ) H ( )
4

u r kr
µ

= −   ，     (16) 

式中， i 1= − ， (1)
0H ( )⋅ 为零阶第一类汉克尔函数。震

源的镜像产生的反射波场为 
ref (1)

f 0 f
i( ) H ( )

4
u r kr

µ
′ ′= −   。     (17) 

采用类似于 Smerzini等[71]和 Iturraran-Viveros等[73]

的标准化策略，将入射波场与反射波场叠加之后除以

入射波场在整体坐标系原点处的位移 inc
0( )u r ，即可得

到半空间中的标准化自由场： 
f (1) (1) (1)

0 f 0 f 0 0[H ( ) H ( )]/ H ( )u kr kr kr′= +  。  (18) 

下文的推导中将会用到自由场在局部坐标系中的

表达式，因此需要建立坐标（rf，θf）和（ f fr θ′ ′， ）到

局部坐标系（r，θ）的转换公式。首先，推导得到适
用于本文模型的 Graf加法公式[78]： 

(1) (1)
0 f

0
( ) H ( )J ( )cos[ ( )]n n n

n
H kr kL kr nε θ ϕ

∞

=

= +∑ ，(19) 

(1) (1)
0 f

0
H ( ) H ( )J ( )cos[ ( π)]n n n

n
kr kL kr nε θ ϕ

∞

=

′ ′ ′= − −∑ 。(20) 

式中， nε 为纽曼因子（ 0 1ε = ； 2nε = ，n≥1），J ( )n ⋅
是n阶第一类贝塞尔函数， (1)H ( )n ⋅ 为n阶第一类汉克尔
函数，L为坐标系（r，θ）和（rf，θf）之间的距离，L′

为坐标系（r，θ）和（ f fr θ′ ′， ）之间的距离。这些距

离和相应的角度α 和α ′参见模型图1。然后把方程
（19）和（20）代入方程（18）中，即可得到局部极
坐标系下的自由场： 

f

0 0
( , ) J ( ) cos( ) J ( )sin( )n n n n

n n
u r p kr n q kr nθ θ θ

∞ ∞

= =

= +∑ ∑  

 (r < L， β θ β− ≤ ≤ )  。        (21) 

式中，pn和qn 表示如下： 
(1) (1){H ( )cos[ ( π)] H ( )cos( )}n n np kL n kL nα α′ ′= + + ⋅  

(1)
0 0/ H ( )n krε   ，                (22) 

(1) (1){H ( )sin[ ( π)] H ( )sin( )}n n nq kL n kL nα α′ ′= + − ⋅
(1)
0 0/ H ( )n krε   。              (23) 

子区域②中另一部分波场是由于河谷出现引起的

散射场。为了实现深浅河谷解的统一，采用两种方式

构造散射场，表达式如下： 
s (1) (1)

2 1 1 2 1 1
0 0

H ( )cos(2 ) H ( )n n n n
n n

u A kr n B krθ
∞ ∞

+
= =

= + ⋅∑ ∑  

1sin[(2 1) ]n θ+   (d/b≤1)  ，          (24) 
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s (1) (1)

0
[H ( )cos( ) H ( )cos( )]n n n

n
u A kr n kr nθ θ

∞

=

′ ′= + +∑

 (1) (1)

0
[H ( )sin( ) H ( )sin( )]n n n

n
B kr n kr nθ θ

∞

=

′ ′+∑   (d/b > 1)，

(25) 
式中， nA 和 nB 为未知复系数，坐标系 ( , )r θ′ ′ 是坐标系
(r，θ)相对于水平地表的镜像（参见 Tsaur等[64]）。 
为了在同一个坐标系中解决问题，必须推导出

Graf加法公式的另外两种形式，如下所示： 
1(1) (1)

1
01

cos( )
H ( ) ( 1) H ( )

sin( ) 2
m m

n m
m

n
kr kr

n
θ ε
θ

∞

=

 
= − ⋅ 

 
∑    

[J ( ) ( 1) J ( )]cos( )

[J ( ) ( 1) J ( )]sin( )

n
m n m n

n
m n m n

kd kd m
kd kd m

θ

θ
+ −

+ −

 + − 
 

− − −  
 ， (26) 

(1)

0

cos( )
H ( ) ( 1) J ( )

sin( ) 2
m m

n m
m

n
kr kr

n
θ ε
θ

∞

=

′ ′ = − ⋅ ′ 
∑   

(1) (1)

(1) (1)

[( 1) H (2 ) H (2 )]cos( )

[( 1) H (2 ) H (2 )]sin( )

n
m n m n

n
m n m n

kd kd m
kd kd m

θ

θ
+ −

+ −

 − + 
 

− +  
 。 (27) 

根据方程（26）、（27），散射波场可以在极坐标系
（r，θ）中表达为 

s ex (1)

0 0
( , ) H ( )cos( )n mn m

n m
u r A U kr mθ θ

∞ ∞

= =

= +∑ ∑
 

ex (1)

0 0
H ( )sin( )n mn m

n m
B V kr mθ

∞ ∞

= =
∑ ∑   (d/b≤1) ， (28) 

s (1) in

0 0
( , ) [H ( )cos( ) J ( )cos( )]n n mn m

n m
u r A kr n U kr mθ θ θ

∞ ∞

= =

= + ⋅ +∑ ∑
(1) in

0 0
[H ( )sin( ) J ( )sin( )]n n mn m

n m
B kr n V kr mθ θ

∞ ∞

= =

+∑ ∑  (d/b >1)。        

(29) 
其中 

ex
2 2( 1) [J ( ) J ( )]

2
m m

mn m n m nU kd kdε
+ −= − +   ，  (30) 

ex 1
2 1 2 1( 1) [J ( ) J ( )]

2
m m

mn m n m nV kd kdε+
+ + − −= − +  ， (31) 

in (1) (1)( 1) [( 1) H (2 ) H (2 )]
2

m nm
mn m n m nU kd kdε

+ −= − − +  ，(32) 

in (1) (1)( 1) [( 1) H (2 ) H (2 )]
2

m nm
mn m n m nV kd kdε

+ −= − − −  。(33) 

值得说明的是：公式（24）～（33）采用两种方
式来构造散射场的目的是提高计算效率，它是由坐标

转换效率决定的。利用Graf加法公式（26）、（27）进
行坐标转换时，需要将无穷项级数截断成有限项。公

式（26）中截断值随着形状比d/b的降低而减小，而公
式（27）中的截断值随着形状比d/b的增长而减小。因
此，从计算效率的角度来讲，最好的策略就是当d/b
≤1时选择公式（26）而当d/b > 1时选择公式（27）。
d/b = 1并不是一个理论上的分界线，而是基于数值试

验给出的一个推荐值。 
经验证，方程（18）、（24）、（25）满足方程（13），

说明上述外域②的所有波场满足地表应力自由边界条

件。这是因为自由场由两个对称源产生，且散射场波

函数的构造合理。另外，构造的外域波场自然满足无

穷远处Sommerfeld辐射条件。 
（2）内域波场（分数阶波函数） 
相对于外域波场，内域波场的构造更为复杂，难

点在于波函数展开的时候须用分数阶波函数取代常规

的整数阶波函数。分数阶波函数的推导过程如下： 
对亥姆霍兹方程（10）进行分离变量。首先将位

移函数分解成径向函数和角向函数的乘积 
1( , ) ( ) ( )u r R rθ φ θ=   ，          (34) 

并代回亥姆霍兹方程，整理可得 
2

2 2 ( )( ) ( )
( ) ( ) ( )
r rR r R r k r

R r R r
φ θ
φ θ
′′

′′ ′+ + = −  。 (35) 

令方程（35）两端同时等于一个非负常数 2( )nυ ，可以

得到下面两个方程： 
2 2 2 2( ) ( ) [ ( ) ] ( ) 0r R r rR r k r n R rυ′′ ′+ + − =  ， (36) 

2( ) ( ) ( ) 0nφ θ υ φ θ′′ + =   ，           (37) 

式中，n为一个整数，υ 为一个整数或者分数，由具体
问题的边界条件确定。对于无限或者半无限空间，υ 取
值为整数1，可以得到常规的整数阶波函数；而对于楔
形空间，如对称V形河谷中的内域①，υ 取值为分数，
这一点对于获得满足河谷倾斜表面应力自由条件的波

场至关重要，其取值是一个关键步骤。 
方程（36）是以kr为变量，以nυ 为阶的贝塞尔方

程，作为一个二阶常微分方程，它必然含有两个线性

无关的解，如下： 
( ) J ( )nR r krυ= 或Y ( )n krυ   ，      (38) 

其中， J ( )nυ ⋅ 和Y ( )nυ ⋅ 分别表示第一类和第二类贝塞尔
函数。 
方程（37）的解为 

( ) cos( )nφ θ υθ= 或 sin( )nυθ   。    (39) 

将方程（38）、（39）代入方程（34），就得到了波函数。
对于对称V形河谷的楔形子区域①，取υ = π/2 β ，由
于β取值介于π/2与π之间，υ 为分数，取值介于1/2与1
之间，从而得到分数阶波函数。因此，利用分数阶波

函数构造子区域①中满足河谷表面应力自由边界条件 
（12）的驻波场： 

c
2 (2 1)

0 0
( , ) J ( )cos(2 ) J ( )n n n n

n n
u r C kr n D krυ υθ υθ

∞ ∞

+
= =

= + ⋅∑ ∑
 

sin[(2 1) ]n υθ+  ( β θ β− ≤ ≤ )  ，   (40) 

式中， nC 和 nD 为待求波场系数。需要说明：子区域
①不会出现无穷大位移，因此舍掉第二类贝塞尔函数
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Y ( )n krυ ，波场 c ( , )u r θ 的径向波函数只保留第一类贝
塞尔函数 J ( )n krυ ；同时，为了满足河谷倾斜表面的应

力自由条件，角向波函数须舍掉奇数余弦项和偶数正

弦项，经验证，方程（40）满足应力自由边界条件方 
程（12）。 
（3）定解问题解答（超定方程组法） 
在局部坐标系中的内域①和外域②的波场分别

为： 
c

1( , ) ( , )u r u rθ θ=   ( β θ β− ≤ ≤ )  ，   (41) 
f s

2 ( , ) ( , ) ( , )u r u r u rθ θ θ= +   ( β θ β− ≤ ≤ )。(42) 

位移场连续和应力场连续条件方程（14）和（15）
可用于获得波场未知系数。把方程（41）和（42）分
别代入方程（14）和（15），可得到如下连续条件： 

f s c( , ) ( , ) ( , ) 0u a u a u aθ θ θ+ − =   ( β θ β− ≤ ≤ ) ，                        
(43) 

f s c( , ) ( , ) ( , ) 0rz rz rza a aτ θ τ θ τ θ+ − =   ( β θ β− ≤ ≤ ) 。                        
(44) 

如果定义 
f s c( , ) ( , ) ( , )  ( [ , ])

( )
0  ( [ π, ] [ , π])

u

u a u a u aθ θ θ θ β β
ψ θ

θ β β

 + − ∈ −= 
∈ − − U

，

(45) 
和 

f s c( , ) ( , ) ( , ) ( [ , ])
( )

0  ( [ π, ] [ ,π])
rz rz rza a a

τ

τ θ τ θ τ θ θ β β
ψ θ

θ β β

 + − ∈ −= 
∈ − − U

，

(46) 
则 

方程（43）和（44）中的连续条件将分别变成 
( ) 0uψ θ =   ( π πθ− ≤ ≤ )           (47) 

和 
( ) 0τψ θ =   ( π πθ− ≤ ≤ )  。       (48) 

为了求出未知数An ，Bn，Cn和Dn，将方程（47）
和（48）在区间[ π,π]− 内积分。应用余弦和正弦函数

的正交性[29, 64]，可以获得下面的关系式： 

, , 2 ,2
0 0 0

J ( )m n j n n m n n
n j n

M A ka Cυ υλ
∞ ∞ ∞

= = =

−∑∑ ∑   

,
0

J ( )   ( 0,1,2, )n n m n
n

p ka mλ
∞

=

= − =∑ L  ， (49) 

, , 2 ,2 ,
0 0 0 0

J ( ) J ( )m n j n n m n n n n m n
n j n n

M A ka C p kaυ υλ λ
∞ ∞ ∞ ∞

= = = =

′ ′ ′− = −∑∑ ∑ ∑
 

( 0,1,2,m = L )  ，              (50) 

, , (2 1) ,(2 1)
0 1 0

J ( )m n j n n m n n
n j n

N B ka Dυ υµ
∞ ∞ ∞

+ +
= = =

−∑∑ ∑  

,
1

J ( )   ( 1,2,3, )n n m n
n

q ka mµ
∞

=

= − =∑ L   ，   (51) 

, , (2 1) ,(2 1)
0 1 0

J ( )m n j n n m n n
n j n

N B ka Dυ υµ
∞ ∞ ∞

+ +
= = =

′ ′−∑∑ ∑  

    ,
1

J ( )     ( 1,2,3, )n n m n
n

q ka mµ
∞

=

′= − =∑ L  ，  (52) 

式中， J ( )n′ ⋅ 是贝塞尔函数的微分形式， ,m nλ ， ,m nµ ，

, ,m n jM ， , ,m n jM ′ ， , ,m n jN 和 , ,m n jN ′ 的表达式如下： 

, cos( )cos( )d  

2       ( 0)
sin(2 )      ( 0)

2

sin( ) sin( )    ( )

m n m n

m n
m m n
m

m n m n m n
m n m n

β

β
λ θ θ θ

β
β

β

β β

−
=

= =

 + = ≠
= 

 − +

+ ≠
− +

∫ ，

，(53) 

, sin( )sin( )d

sin(2 )                        ( 0)
2

sin( ) sin( )   ( )

m n m n

m m n
m

m n m n m n
m n m n

β

β
µ θ θ θ

β
β

β β

−
=

 − = ≠=  − + − ≠
 − +

∫

，(54) 

ex (1)
,

, , (1) in
, ,

H ( )   ( / 1)

H ( ) J ( )  ( / 1)
jn j m j

m n j

jn j m j jn j m j

U ka d b
M

ka U ka d b

λ

δ λ λ

= 
+ >

≤
，

(55) 
ex (1)

,
, ,

(1) in
, ,

H ( ) , ( / 1)

H ( ) J ( )    ( / 1)

jn j m j
m n j

jn j m j jn j m j

U ka d b
M

ka U ka d b

λ

δ λ λ

 ′′ = 
′ ′ + >

≤
，

(56) 
ex (1)

,
, , (1) in

, ,

H ( )   ( / 1)

H ( ) J ( )  ( / 1)
jn j m j

m n j

jn j m j jn j m j

V ka d b
N

ka V ka d b

µ

δ µ µ

= 
+ >

≤
，

(57) 
ex (1)

,
, ,

(1) in
, ,

H ( )   ( / 1)

H ( ) J ( )  ( / 1)

jn j m j
m n j

jn j m j jn j m j

V ka d b
N

ka V ka d b

µ

δ µ µ

 ′′ = 
′ ′ + >

≤
，

(58) 
式中， jnδ 是Kronecker Delta函数（ 1jnδ = ，j = n；

0jnδ = ，j ≠ n）。 
最后，在方程（49）～（52）分别取有限项级数

之后，编程进行数值计算。n，m，j分别取为 N，M，
J项：在方程（49）～（52）中 n = 0～N-1；方程（49）
和（50）中 m = 0～M-1，j = 0～J-1；方程（51）和
（52）中 m = 1～M，j = 1～J。求解由方程（49）和
（50）组成的方程组，可以得到未知系数 An 和 Cn。

求得收敛解的关键是让M为 N的四倍或以上。这样，
方程组变成超定方程组，可以容易地求其最小平方解。

对不同的河谷形状比和入射波频率下的N值应该由收
敛测试确定，J值应该满足 Graf加法公式（26）和（27）。
一般而言，对于本研究结果，N≤50，J≤1100就足够
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了。基于同样的矩阵方法，利用方程（51）和（52）
就可以获得系数 Bn和 Dn。这样，每个区域的波场可

以通过方程（41）和（42）取有限项级数后计算得到。 
1.3  理论解的退化验证（远场柱面波与平面波的渐进

等价性） 

本研究的理论可以通过退化到无河谷地形的自由

场得到验证。如果河谷深度d = 0 km，则 π / 2β = ，

π /(2 ) 1υ β= = ， 0L L r′ = = ，α α′ = ，从而，当n为奇
数时，pn = 0，当n为偶数时qn = 0。这时根据方程（49）～
（52）求得的波场系数为An = Bn = 0，Cn = p2n，Dn = 
q2n+1，意味着当d = 0 km时，半空间中只有自由场存在，
即子区域①中 (1) f( , ) ( , )u r u rθ θ= ，子区域②中

(2) f( , ) ( , )u r u rθ θ= ，从而验证了本研究理论解的正确

性。 
下面进一步验证当震源位置无穷远时，本文柱面

波理论解与平面波理论解的渐进等价性。当河谷 d = 0 
km时，将 π / 2β = ， π /(2 ) 1υ β= = ， 0L L r′ = = ，α α′ =
代入方程（22）、（23），柱面波自由场系数 pn和 qn变

成 
(1) (1)

0 0 0H ( )[1 ( 1) ]cos( ) / H ( )n
n n np kr n krα ε= + −  ， (59) 

(1) (1)
0 0 0H ( )[( 1) 1]sin( ) / H ( )n

n n nq kr n krα ε= − −  。 (60) 

这时，方程（21）变为 
f (1) (1)

2 0 0 0
0

( , ) 2 [H ( ) / H ( )]cos(2 )n n
n

u r kr kr nθ ε α
∞

=

= ⋅∑  

2J ( ) cos(2 )n kr nθ (1) (1)
2 1 0 0 0

0
4[H ( ) / H ( )]n

n
kr kr

∞

+
=

− ⋅∑  

sin[(2 1) ]n α+ 2 1J ( )sin[(2 1) ]n kr n θ+ +   。 (61) 

方程（61）即为河谷场地柱面波自由场在整体坐标系
中的表达式。 
如果震源距离r0趋近于无穷大，借助于汉克尔函

数的渐进关系[78]： 
0i( π / 2 π / 4)(1)

0 0 0H ( ) 2 /(π )e ( )krkr kr rυ
υ

− −= → ∞ ，(62) 

可以将柱面波自由场（61）退化为平面波自由场[70]： 

f
2

0
( , ) 2 ( 1) cos(2 )J ( ) cos(2 )n

n n
n

u r n kr nθ ε α θ
∞

=

= − +∑  

2 1
0
4i( 1) sin[(2 1) ]J ( )sin[(2 1) ]n

n
n

n kr nα θ
∞

+
=

− + +∑ 。(63) 

以上退化说明构造的柱面波自由场与平面波自由

场具有渐进等价性，这种渐进等价关系从理论上说明

了平面波自由场是柱面波自由场在无穷远震源

（ 0r → ∞）条件下的特例。 
前述理论解可以求得不同频率柱面 SH 波激励下

河谷场地任意位置的位移反应 u(r，θ，ω)，它是包含
幅值和相位信息的复数，为考察地形效应，将其幅值

除以无地形的半空间自由场幅值，即得到放大因子

|u|/|uf|。定义对称 V形河谷模型的入射波无量纲频率 η 
= 2b/ sλ （ sλ 表示入射波波长），以深度 d = 1 km，半
宽 b = 1 km的对称 V形河谷为例，在无量纲频率为 η 
= 1的不同震源位置(x0，y0)产生的柱面波和不同角度
α 的平面波激励下，计算得到的地面运动放大因子如
图 3 所示。结果表明：在竖向入射时深度为 100 km 
的震源产生的柱面波与平面波结果吻合良好，斜入射

时震中距为 50 km，震源深度为 50 km对应的柱面波
与平面波一致，水平入射时震中距为 20 km，震源深
度为 1 km 对应的柱面波与平面波一致。而当震源距
河谷更近时，柱面波的结果（虚线）与平面波（实线）

有所不同。这说明平面波入射下的河谷场地波场是柱 
面波入射情况的特例。 

 
图 3 无量纲频率为 η = 1的柱面波与平面波激励下深宽比d/b =  

.1的对称 V形河谷地表位移幅值放大因子对比(引自 Gao 

.等[69]) 

Fig. 3 Comparison of amplification factors of surface displacement  

amplitudes between plane and cylindrical wave incidences  

at η = 1 for a symmetrical V-shaped canyon with d/b = 1 

.(after Gao et al. [69]) 

1.4  台湾翡翠河谷实测地震放大效应简析 

台湾翡翠河谷于 1991年在距离翡翠大坝约 300 m
的一个断面安装了 6个强震仪组成地震动台阵（图 4）。
1992年花莲地震触发了这个台阵，震级ML为 5.5级，
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震源深度为 50 km，震中距约为 130 km。Huang等[79]

报道了此次地震，发现 6台地震仪实测地震 SH波存
在较大差异，其中，强震仪 SC1位于河谷左侧，距谷

底的高度为 170 m；强震仪 SC4位于河谷右侧，距离
谷底的高度为 70 m，SC1记录到的地震动峰值加速度
是 SC4的 2.69倍。 

 

图 4 集集地震入射下台湾翡翠河谷 SC1和 SC4台站所在位置的地震动加速度模拟时程 

Fig. 4 Simulated ground motion accelerations at two stations SC1 and SC4 in Feitsui canyon (Taiwan, China) subjected to Chi-Chi  

.Earthquake 

翡翠河谷可以简化为对称 V形河谷（图 4），根
据 Huang等[79]报道的数据，模型参数如下：宽度 2b = 
1500 m，深度 d = 350 m，介质密度 ρ  = 2.67 g/cm3，

剪切波速 Vs = 1500 m/s，震源位置为（x0，y0） =（-130 
km，50 km）。 
由于缺乏花莲地震输入，采用附近的集集地震输

入，根据笔者的模型计算得到的翡翠河谷 SC1与 SC4
处的地震动加速度时程（图 4），结果表明 SC1峰值加
速度相对于 SC4放大了 2.48倍，这和实际观测结果的
2.69倍是大致吻合的。 
本文的地形效应理论可以对这个放大现象进行合

理解释。据 Huang等研究[79]，此次花莲地震波主要频

率在 5 Hz以内，利用本文模型计算 SC1和 SC4所在
位置的地形放大因子，揭示实测峰值加速度存在差异

的原因。两个位置 SC1和 SC4的地形放大因子随频率
的变化情况即传递函数如图 5所示。可以看出：河谷
SC1处与 SC4处的放大因子差异非常明显，SC1处对
频率介于 0.3 Hz和 3 Hz的波动均有 1.2倍以上的放
大，而 SC4处对于频率介于 1.5 Hz和 4 Hz的波动有
约为 60%的减小；在很多频率下，二者相差超过 2倍，
甚至超过 3倍（f = 3 Hz时，二者差异达到 330%）。
这就解释了实测地震动峰值加速度在SC1和SC4处的 
差异性：斜入射地震波在 SC1处相长干涉，而在 SC4
处相消干涉，从而导致地震动在河谷SC1处聚焦放大、
在 SC4处减小。 
1.5  河谷地形的地震波前弯曲效应 

前述理论解可以求得不同频率柱面 SH 波激励下
河谷场地任意位置的位移放大因子|u|/|uf|。将地形放大
因子作为频域传递函数，取基岩地震动时程作为入射

信号，利用快速傅里叶逆变换技术可以得到考虑河谷

放大效应的场地任意位置的地震动时程。 
为了揭示柱面波入射时的波前弯曲效应，时域入

射信号取为雷克子波，其特征频率 fc = 1.0 Hz。计算
的频率 f =ω /（2π）的范围是 4.0 Hz以内，步长是 1/24 
Hz。对称 V形河谷的形状参数取为 b = 1.0 km，d = 0.5 
km，剪切波速假设为 Vs = 1 km/s。图 6是在 x1 ∈  [-4 
km，4 km]，y1 ∈  [0 km，4 km]的矩形空间内均匀分
布的 81×41个点的地震反应时程。它给出了 9.5～13.0 
s中的 6个时间点的波场，展示了柱面波在对称 V形
河谷附近的传播和散射过程。可以看出：当直接波和

水平地表的反射波遇到 V形河谷时，河谷左上角、右
上角和河谷底部会作为新的波源持续产生散射波，且

波前发生明显的弯曲。 

 
图 5 翡翠河谷 SC1和 SC4台站所在位置的地形放大因子随频 

.率的变化 

Fig. 5 Variation of topographic amplification factors as a function  

     of frequency at two stations SC1 and SC4 in Feitsui canyon  

(Taiwan, China) 

2  非对称 V 形河谷场地地震波传播模
型与散射规律 

2.1  非对称 V形河谷模型 

建立非对称 V形河谷二维模型[80]，如图 7所示，
其深度为 d，半宽为 b1（左侧）和 b2（右侧）。模型的

介质假设为弹性、各向同性、均质。介质的密度 ρ、
剪切模量 G 和剪切波速 Vs均为常数。对于非对称 V
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形河谷，须采用一种新的区域分解策略，采用半径为

d 的半圆形辅助边界把整个区域分解成 3 个子区域，
其中子区域①和②为有限内域，子区域③为半无限外

域。在 3个子区域分别建立 3个直角坐标系和 3个极
坐标系。其中，整体坐标系(x，y)和(r，θ)的原点设置
在半圆形辅助边界的圆心，可以描述子区域③。而两

 
图 6 对应震源位置(x0, y0) = (0 km, 10 km)、半宽 b = 1.0 km和深度 d = 0.5 km的对称 V形河谷在不同时刻的快照图(引自 Gao等[69]) 

Fig. 6 Snapshots for a symmetrical V-shaped canyon with b = 1.0 km and d = 0.5 km subjected to cylindrical waves emitted by a source  

.located at (x0, y0) = (0 km, 10 km) (after Gao et al.[69]) 

个局部坐标系(x1，y1)、(r1，θ1)和(x2，y2)，(r2，θ2)的
原点分别放在河谷左右两肩顶点，分别用于描述子区

域①和②。坐标 x轴向右为正方向，角度 θ从 y轴逆
时针转到 x轴为正。坐标 x1轴向左为正，角度 θ1从水

平 x1轴逆时针转动为正。坐标 x2轴向右为正，角度 θ2

从水平 x2轴顺时针转动为正。模型受柱面 SH波作用，
震源位置在整体极坐标系(r，θ)中为(r0，θ0)，在整体
直角坐标系(x，y)中为(x0，y0)，圆频率为 ω，介质振
动在出平面方向（即 z方向）。 

 
图 7 非对称 V形河谷二维模型(修改自 Zhang等[80]) 

Fig. 7 2D model for a non-symmetrical V-shaped canyon (after  

.Zhang et al.[80]) 

内域①和②稳态位移 uj均须满足各自极坐标系下

的齐次亥姆霍兹方程： 
2 2

2
2 2 2

1 1 0j j j
j

j j j j j

u u u
k u

r r r r θ

∂ ∂ ∂
+ + + =

∂ ∂ ∂
 ，  (64) 

式中， j =1，2分别代表子区域①、②。 
而外域③的位移须满足整体极坐标系下的非齐次

亥姆霍兹方程，即 
2 2

23 3 3 0 0
32 2 2

( ) ( )1 1u u u r rk u
r r r r r

δ δ θ θ
θ

∂ ∂ ∂ − −
+ + + = −

∂ ∂ ∂
。      

(65) 
除了满足亥姆霍兹方程之外，位移 ju 应该同时满足在
倾斜河谷表面和水平地表的应力自由边界条件： 

1

(1) 1

1 1

0z
uG

rθτ
θ

∂
= =

∂
   ( 1 0θ = , 1 1r d b−≤ & 1 1θ β= ,  

2 2
1 1r b d+≤ )  ，          (66) 
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2

(2) 2

2 2

0z
uG

rθτ
θ

∂
= =

∂
   ( 2 0θ = , 2 2r d b−≤ & 2 2θ β= , 

2 2
2 2r b d+≤ )  ，        (67) 

(3) 3 0z
uG

rθτ
θ

∂
= =

∂
   π

2
r dθ = ± 

 
， ≥   ，   (68) 

以及内、外域之间的虚拟辅助边界上的位移连续和应

力连续条件： 
inner outer( , ) ( , )u r u rθ θ=   π π

2 2
r d θ = − 

 
， ≤ ≤  ， (69) 

inner outer( , ) ( , )rz rzr rτ θ τ θ=   π π
2 2

r d θ = − 
 

， ≤ ≤   。 (70) 

以上运动方程（64）、（65）和边界条件（66）～（70）
构成了非对称V形河谷对SH波散射的定解问题。 
2.2  波场构造与问题求解 

（1）外域波场 
在外域，波场 u3包含两部分：自由场和散射场。

半空间中的柱面波自由场如公式（61）所示，为了便
于推导，表示为如下形式： 

f
2

0
( , ) J ( )cos(2 )n n

n
u r P kr nθ θ

∞

=

= +∑                

2 1
0

J ( )sin[(2 1) ]n n
n

Q kr n θ
∞

+
=

+∑   ， (71) 

其中， 
(1) (1)
2 0 0 02 [H ( ) / H ( )]cos(2 )n n nP kr kr nε α=  ，   (72) 

(1) (1)
2 1 0 0 04[H ( ) / H ( )]sin[(2 1) ]n nQ kr kr n α+= − +  。 (73) 

外域中另一部分波场是由于河谷出现引起的散射

场。为了简化问题，已有研究[63]常把完整的散射场分

成两部分。本研究中的总散射场也可以类似地分成两

部分： s1( , )u r θ 和 s2 ( , )u r θ ，它们分别代表半圆形河谷
引起的散射场和非对称V形河谷相对于半圆形河谷散
射场的额外贡献，表达式如下： 

s1 (1)2
2(1)

0 2

J ( )
( , ) H ( )cos(2 )

H ( )
n

n n
n n

kdu r P kr n
kd

θ θ
∞

=

′−
= +

′
∑                                                                            

(1)2 1
2 1(1)

0 2 1

J ( )
H ( )sin[(2 1) ]

H ( )
n

n n
n n

kdQ kr n
kd

θ
∞

+
+

= +

′−
+

′
∑ ，(74) 

s 2 (1)
2

0
( , ) H ( )cos(2 )n n

n
u r A kr nθ θ

∞

=

= +∑
(1)
2 1

0
H ( )sin[(2 1) ]n n

n
B kr n θ

∞

+
=

+∑  ， (75) 

式中， (1)H ( )n
′ ⋅ ， J ( )n′ ⋅ 代表相应函数 (1)H ( )n ⋅ ， J ( )n ⋅ 的微

分， nA 和 nB 为待定波场系数。 
值得说明的是，自由场（71）和散射场（74）、（75）

都只含有偶数项余弦角函数和奇数项正弦角函数，从

而自动满足水平地表应力自由边界条件（68）。  
（2）内域波场 
对于非对称 V形河谷，其内域包含两个楔形子区

域①和②，利用前述分数阶波函数展开方法，取 1υ =  

1π / β 和 2 2π /υ β= ，得到内域波场 u1和 u2分别为 

1

c1
1 1 1 1 1

0
( , ) J ( )cos( )n n

n
u r C kr nυθ υ θ

∞

=

= ∑   ，    (76) 

2

c2
2 2 2 2 2

0
( , ) J ( )cos( )n n

n
u r D kr nυθ υ θ

∞

=

= ∑   ，  (77) 

式中， nC 和 nD 为待求波场系数。需要说明：子区域
①和②不能接受无穷大位移，因此波场 c1

1 1( , )u r θ 和
c2

2 2( , )u r θ 的径向波函数只保留第一类贝塞尔函数

J ( )n krυ ；为了满足河谷倾斜表面的应力自由条件，角

向波函数须只取余弦项。经验证，方程（76）和（77） 
分别满足应力自由边界条件（66）和（67）。 
要在同一个坐标系解决问题并获得 4组未知系数

An，Bn，Cn，Dn，需要将局部坐标(r1，θ1)和(r2，θ2)
表达的内域波场变换到整体坐标(r，θ)中。利用 Graf
加法公式[78, 81]将内域波场 c1u 和 c2u 用整体坐标(r，θ)
表示为 

1

c1 (1)
1

0
( , ) J ( )cos[( ) ]n mn m n

n m
u r C U kr m nυθ υ θ

∞ ∞

+
= =−∞

= + +∑ ∑  

1

(1)
1

0
J ( )sin[( ) ]n mn m n

n m
C V kr m nυ υ θ

∞ ∞

+
= =−∞

+∑ ∑ ，(78) 

2

c2 (2)
2

0
( , ) J ( )cos[( ) ]n mn m n

n m
u r D U kr m nυθ υ θ

∞ ∞

+
= =−∞

= + +∑ ∑  

2

(2)
2

0
J ( )sin[( ) ]n mn m n

n m
D V kr m nυ υ θ

∞ ∞

+
= =−∞

+∑ ∑  ， (79) 

其中， 
(1)

1 1
πJ ( )cos ( )
2mn mU kb m nυ = +  

  ，   (80) 

(1)
1 1

πJ ( )sin ( )
2mn mV kb m nυ = − +  

  ，   (81) 

(2)
2 2

πJ ( )cos ( )
2mn mU kb m nυ = +  

  ，   (82) 

(2)
2 2

πJ ( )sin ( )
2mn mV kb m nυ = +  

  。   (83) 

（3）定解问题解答 
前文对非对称 V形河谷进行区域分解，得到了满

足地表应力自由条件的外域波场和满足河谷表面应力

自由条件的内域波场： 

c1
1

inner

c2
2

π( , )     , 0
2

( , )
π( , )    0,
2

u u r
u r

u u r

θ θ
θ

θ θ

   = ∈ −      = 
   = ∈     

 ， (84) 

outer f s1 s2
3( , ) ( , ) ( , ) ( , )u r u u r u r u rθ θ θ θ= = + +  

π π,
2 2

θ
  ∈ −    

  。           (85) 

最后，借助于余弦和正弦函数的正交性，利用半
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圆形辅助边界的位移和应力连续条件列出 4 组方程
组，用标准矩阵方法即可求得四组波场未知系数 An，

Bn，Cn，Dn。至此，非对称 V形河谷对 SH波散射的
定解问题解答完毕，可以计算半空间中任意位置的稳 
态位移反应及地形放大因子。 
从前文推导可以看出：本方法既不需要在区域内

离散也不需要在任何边界上离散，而且不需要计算格

林函数。由于波场的恰当构造，本方法能够严格满足

无穷远处的辐射条件和河谷表面及水平地表的应力自

由条件。辅助边界的连续条件也得到满足，并且辅助

边界上任意点的位移连续和应力连续都可以方便地进

行检查，从而确定级数解是否收敛到真解。这样，提

出的波函数级数解可以得到精度很高的结果。 
2.3  波的散射与地形放大效应 

为了方便，在算例计算之前定义非对称 V形河谷
模型的入射波无量纲频率 η = d/ sλ = kd/(2π)，其中， sλ
为入射 SH波的波长，k = ω/Vs为剪切波数，d为河谷
的深度。与对称 V形河谷一致，定义非对称 V形河谷
的地震放大因子为|u|/|uf|，它是无量纲频率的函数，放
大因子大于 1表示该频率的运动会被放大，小于 1说
明减小。 
对于竖向入射情况（α = 0°），如图 8所示，同

一频率下不同位置的地面运动放大因子在 1上下变
化，意味着交替放大与衰减。一般而言，河谷两肩地

面运动放大最为强烈，由于河谷的形状不对称，左肩

（x/d = 1/2）的放大比右肩（x/d = 1/4）更加明显，最
大地形放大因子超过 1.5倍；河谷谷底地面运动在多
数频率下比自由场有所减小；河谷谷壁的地面运动随

着位置交替放大和减小。对于斜入射情况（α =20°），
如图 9所示，迎波侧地面运动放大相比竖向入射更为
强烈，最大放大因子超过 2倍，背波侧河谷表面以及
水平地表的地面运动幅值常略低于自由场，这是由于

非对称 V形河谷的过滤而产生了地震波的阴影区。观
察图 8和图 9中地面运动可以看出河谷的非对称性导
致地震放大效应的非对称性，且随着无量纲频率越大，

地面运动的放大和衰减交替越频繁，非对称性越明显。 

 
图 8 左侧半宽为 b1/d = 1/2，右侧半宽为 b2/d = 1/4的非对称 V 

    形河谷在竖向入射 SH波作用下(α = 0°)的地表位移放大 

.因子随位置 x/d与无量纲频率 η的变化情况(修改自Zhang 

.等[80]) 

Fig. 8 Amplification factors for surface displacement amplitudes  

    as a function of x/d and η for a non-symmetrical V-shaped  

     canyon with b1/d=1/2, b2/d=1/4 under vertically incident SH  

..waves at α=0°(after Zhang et al.[80]) 

 

图 9 左侧半宽为 b1/d = 1/2，右侧半宽为 b2/d = 1/4的非对称 V 

    形河谷在斜入射SH波作用下(α = 20°)的地表位移放大因 

子随位置 x/d与无量纲频率 η的变化情况(修改自 Zhang 

.等[80]) 

Fig. 9 Amplification factors of surface displacement amplitudes as    

..a function of x/d and η for a non-symmetrical V-shaped  

canyon with b1/d=1/2, b2/d=1/4 under obliquely incident SH  

..waves at α = 20°(after .Zhang et al.[80]) 

3  U 形河谷场地地震波传播模型与散
射规律 

3.1  U形河谷场地 SH波传播模型 

采用新的区域分解策略建立了 U形河谷模型，如
图 10所示，深度为 d，半宽为 b1 (左侧)和 b2 （右侧）。

模型的介质假设为弹性、各向同性、均质，介质的剪

切模量 G和剪切波速 Vs为常数。U形河谷受柱面 SH
波作用，与非对称 V形河谷完全一致。 

 

图 10 U形河谷二维模型图(修改自 Gao等[82]) 

Fig. 10 2D model for a U-shaped canyon (after Gao et al.[82]) 

通过多坐标的联合使用，克服了河谷形状不符合

单一坐标系的难题，所选择的区域分解策略使分离变

量法在多坐标模型上得到了应用，发展了传统的波函
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数展开法，获得了U形河谷场地地震波传播模型的理
论解答[82]。具体过程如下：首先采用半径为d的半圆
辅助边界把整个区域分解成3个子区域，子区域①和②
构成内域，子区域③构成外域。子区域①、②和③的

运动控制方程与非对称V形河谷完全一致，参见方程
（64）、（65）。类似于非对称V形河谷，各区域的波场
还需要满足河谷表面和水平地表的应力自由边界条

件、以及内域同外域之间的位移连续和应力连续条件。

运动方程和边界条件构成了U形河谷模型的定解问
题，具体表达式不再赘述。 
由于U形河谷相对于非对称V形河谷多了弧形底

部边界，解析解推导过程难点在于所构造的波场需要

额外满足河谷底部的应力自由条件。为此，联合角度θ
在[-β0，β0]区间的河谷底部应力自由条件和[-π/2，
-β0]&[β0，π/2]区间的辅助边界上的应力连续条件，应
用余弦和正弦函数的正交性，对其在合并区间[-π/2，
π/2]积分，可以获得关键的两个波场系数求解方程： 

1

(1) c1
, ,(1)

0 2

[ J ( )
πH ( )

q
q n mn m n m n q

n m q

A C U kd
kd

υ

ε
λ

∞ ∞

+
= =−∞

′= +
′

∑ ∑  

1

(1) s1
, , (1)

0 2

J ( ) ]
πH ( )

q
mn m n m n q n

n m q

V kd D
kd

υ

ε
λ

∞ ∞

+
= =−∞

′ + ⋅
′

∑ ∑

2 2

(2) c2 (2) s2
, , , ,[ J ( ) J ( ) ]mn m n m n q mn m n m n qU kd V kdυ υλ λ+ +′ ′+ ，(86) 

1

(1) c1
, ,(1)

0 2 1

2 [ J ( )
πH ( )

q n mn m n m n q
n m q

B C U kd
kd

υ µ
∞ ∞

+
= =−∞ +

′= +
′

∑ ∑  

1

(1) s1
, , (1)

0 2 1

2J ( ) ]
πH ( )

mn m n m n q n
n m q

V kd D
kd

υ µ
∞ ∞

+
= =−∞ +

′ + ⋅
′

∑ ∑  

2 2

(2) c2 (2) s2
, , , ,[ J ( ) J ( ) ]mn m n m n q mn m n m n qU kd V kdυ υµ µ+ +′ ′+  ， (87) 

其中， c1
, ,m n qλ ， s1

, ,m n qλ ， c2
, ,m n qλ ， s2

, ,m n qλ ， c1
, ,m n qµ ， s1

, ,m n qµ ， c2
, ,m n qµ ，

s2
, ,m n qµ 的表达式如下所示： 

0c1
π, , 1
2

0 1

0 0
1

1 1 0

cos[( ) ]cos(2 )d

π / 2                                              ( 2 0)
π 2 sin(4 )

                          ( 2 0)
4 8
sin[( 2 )π / 2] sin[( 2 ) ]1

2

m n q m n q

m n q
q

m n q
q

m n q m n q
m

β
λ υ θ θ θ

β υ

β β
υ

υ υ β

−

−
= +

− + = =

−
− + = ± ≠

+ − − + −=
+

∫

1

1 1 0
1

1

2

sin[( 2 ) / 2] sin[( 2 ) ]
   ( 2 )

2

n q

m n q m n q
m n q

m n q

υ

υ π υ β
υ

υ







 + −
 + + − + +  + ≠ ± + + 

，

(88) 

0

π
c2 2

, , 2

0 2

0 0
2

2 2 0

2

2

cos[( ) ]cos(2 )d

π / 2                                ( 2 0)
π 2 sin(4 )             ( 2 0)

4 8
sin[( 2 ) / 2] sin[( 2 ) ]1

2 2

sin[( 2 ) / 2] s

m n q m n q

m n q
q m n q
q

m n q m n q
m n q

m n q

β
λ υ θ θ θ

β υ

β β
υ

υ π υ β
υ
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= +
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−
− + = ± ≠

+ − − + −=  + + −
+ + −

∫

2 0
2

2
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2

m n q m n q
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υ β
υ

υ


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
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，

(89) 
0s1
π, , 1
2
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λ υ θ θ θ
−

−
= +∫  

1

0
1

0
1

1 1 0

1
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1

0                            ( 2 0)
1 cos(4 )

        ( 2 0)
8

1 cos(4 )
     ( 2 0)

8
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q
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q
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q
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υ

β
υ

β
υ
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υ
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(90) 
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2

2

2
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


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(91) 
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0
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  (95) 
然后，对位移连续条件在[-π/2，-β0]&[β0，π/2]

区间积分，可得到另外2个方程，最后将这4组方程联
立可以求出4组波场系数An，Bn，Cn，Dn，至此，完成

了U形河谷SH波传播模型的解答。 
3.2  直下型地震作用下 U形河谷谷底的放大效应 

图 11给出了竖向入射 SH波作用下形状参数为
b1/d，b2/d，d0/d= 0.5，0.5，0.9的 U形河谷地表位移
幅值随着无量纲距离 x/d和无量纲频率 η的变化情况。
无量纲频率的定义同非对称 V形河谷，即 η = d/ sλ = 
kd/(2π)。对于这种侧壁近竖直的 U形河谷（β1 = β2 ≈   
94°），η = 1对应于入射波长与河谷宽度（b1+b2）相

当的情况。注意到由于对称的几何形状和竖直入射的

SH波，表面位移幅值也是对称的。在大部分的计算
频率上最大位移幅值发生在河谷底部。这与之前人们

认为的在竖直入射地震波作用下凹陷地形底部产生明

显的衰减或很小的放大不同[12, 83]。这个结果补充了前

人对地形效应的认识，提示人们注意凹陷地形底部对

地面运动的异常放大，谷底的放大效应已被亚利桑那

州立大学 Ronald Dorn教授用于解释中世纪暖期亚利
桑那州的大量山体落石与滑坡现象[84]。 

 

图 11 竖向入射条件下形状参数为b1/d= 0.5, b2/d= 0.5, d0/d =0.9 

的 U形河谷地表位移幅值放大因子(修改自 Gao等[82]) 

Fig. 11 Amplification factors of surface displacement amplitudes  

     for a U-shaped canyon with b1/d = 0.5, b2/d= 0.5, d0/d= 0.9  

under vertically incident SH waves (α = 0°) (after Gao et  

al.[82]) 

4  半圆形沉积河谷场地地震波传播模

型与散射规律 
河谷常有沉积物（覆盖层）[85-88]，在部分填充半

圆形沉积谷的弹性模型[60, 89]基础上，可以建立考虑覆

盖层阻尼特性的部分填充半圆形沉积谷的黏弹性解析

模型，从而揭示覆盖层对沉积谷场地效应的影响。二

维沉积谷模型如图 12 所示，表示半空间中半径为 a
的部分填充半圆形沉积谷。沉积谷表面半宽为 b，沉
积谷表面到水平地面的距离为 d，沉积物填充厚度为
h。整个空间分成两个子区域，沉积谷覆盖层和基岩，
分别以①和②表示。覆盖层介质假设成黏弹性、均质、

各向同性，根据弹性–黏弹性对应原理[90]，材料特性

以 复 剪 切 模 量 1 1(1 2i )G G ξ∗ = − 和 复 剪 切 波 速

s1 s1 1 2iV V ξ∗ = − 表示，其中ξ 为覆盖层材料阻尼比；
基岩介质假设成弹性、均质、各向同性，材料特性以

剪切模量 G2和剪切波速 Vs2表示。首先在沉积谷圆形

边界的曲率中心即圆心处建立一个整体直角坐标系

(x，y)和一个整体极坐标系(r，θ)。x轴的正方向向右，
角度 θ从竖向的 y轴逆时针转向 x轴为正。然后在子
区域①即沉积谷中，定义一个局部直角坐标系(x1，y1)
和一个局部极坐标系(r1，θ1)。这两个坐标系的原点都
设在沉积谷表面中点处。x1轴的正方向向右，角度 θ1

从竖向的 y1轴逆时针转向 x1轴为正。 

 

图 12 部分填充半圆形黏弹性沉积谷二维模型(修改自 Zhang 

.等[89]) 

Fig. 12 2D model for a partially filled visco-elastic semi-circular  

..alluvial valley (after Zhang et al.[89]) 

与对称 V形河谷、非对称 V形河谷和 U形河谷
以实系数亥姆霍兹方程为运动控制方程不同，沉积河

谷模型中的黏弹性覆盖层介质位移 u1 应该满足如下 
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复系数亥姆霍兹方程： 
2 2

21 1 1
1 12 2 2

1 1 ( ) 0u u u k u
r r r r θ

∗∂ ∂ ∂
+ + + =

∂ ∂ ∂
 ， (96) 

式中， 1 s1/k Vω∗ ∗= 为黏弹性覆盖层的复波数。由于是稳

态情况，时间因子 exp( i )tω− 省略。 
除了运动方程，黏弹性覆盖层位移u1还应满足沉

积谷表面的剪应力自由条件： 

1 1

(1) 1 1

1 1

0z
G u
rθτ

θ

∗ ∂
= =

∂
  1 1

π
2

r bθ = ± 
 

， ≤  ， (97) 

另外，沉积谷覆盖层与基岩的完美连接假设要求两个

子区域的位移场和应力场都要连续： 

1 2( , ) ( , )u r u rθ θ=   ( r a= , θ γ≤ )  ，   (98) 
(1) (2)( , ) ( , )rz rzr rτ θ τ θ=   ( r a= , θ γ≤ ) ， (99) 

其中， (1) 1
1( , )rz

ur G
r

τ θ ∗ ∂
=

∂
。 

在子区域②中，基岩波场u2包括两部分：自由场

和散射场，表达式如下： 

f
2 2 2 1 2

0 0
( , ) J ( ) cos(2 ) J ( )n n n n

n n
u r P k r n Q k rθ θ

∞ ∞

+
= =

= + ⋅∑ ∑  

sin[(2 1) ]n θ+   ，                (100) 

s (1) (1)
2 2 2 1 2

0 0
( , ) H ( )cos(2 ) H ( )n n n n

n n
u r A k r n B k rθ θ

∞ ∞

+
= =

= + ⋅∑ ∑  

sin[(2 1) ]n θ+   ，                 (101) 

式中，Pn和 Qn的表达式见方程（72）和（73），An和

Bn为待求的波场系数。 
构造子区域①即沉积谷覆盖层的驻波场来满足运

动方程（96）和应力自由条件（97），写为 

1 1 2 1 1 1
0

( , ) J ( )cos(2 )c
n n

n
u r C k r nθ θ

∞
∗

=

= +∑  

2 1 1 1 1
0

J ( )sin[(2 1) ]n n
n

D k r n θ
∞

∗
+

=

+∑  ，  (102) 

式中，Cn和Dn为待求的波场系数。 
为了在整体坐标系(r，θ)中解决问题，需要基于

Graf加法理论[78, 91]推导出一个坐标转换公式： 

1
1 1 1

01

cos( )
J ( ) J ( )

sin( ) 2
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θ ε
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 。 (103) 

利用方程（103），可以得到以整体坐标系(r，θ)
表示的驻波场： 

c
1

0 0
( , ) J ( ) cos( )n mn m

n m
u r C M k r mθ θ

∞ ∞
∗

= =

= +∑ ∑  

1
0 0

J ( )sin( )n mn m
n m

D N k r mθ
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∗

= =
∑ ∑   ，(104) 

其中， 

2 1 2 1[J ( ) J ( )]
2
m

mn m n m nM k d k dε ∗ ∗
+ −= +  ，  (105) 

2 1 1 2 1 1[J ( ) J ( )]
2
m

mn m n m nN k d k dε ∗ ∗
+ + − −= +  。 (106) 

最后，借助两个子区域的位移和应力场的连续条

件和沉积谷弯曲侧壁上的应力自由条件可以得到未知

系数An，Bn，Cn，Dn。这样，得到了两个子区域的级

数形式的波场。 
至此，完成了含有黏弹性覆盖层的沉积谷模型的

级数解的推导，可用于计算出半空间中任意位置的稳

态位移 uj（下标 j = 1，2分别表示沉积谷覆盖层和基
岩）。与前面模型一致，将位移幅值除以自由场位移幅

值进行标准化，得到场地放大因子，即|uj|/|uf|。沉积谷
模型的无量纲频率定义为 η = 2a/ sλ  = k2a/π，其中 sλ 为 
入射波的波长。 
图13给出了竖向入射条件下覆盖层阻尼比 ξ分别

为 0.01，0.05，0.1和 0.2的放大因子变化情况。对于
ξ  = 0.01的小阻尼情况，图 13（a）显示了沉积谷覆
盖层明显的放大效应：放大因子最大为 6倍左右；当
覆盖层阻尼比ξ 增大至 0.05时（图 13（b）），放大因
子最大为 3.5倍；ξ = 0.1时（图 13（c）），放大因子
降至 3倍以内；ξ 增大至 0.2时（图 13（d）），放大因
子进一步降至 2倍以内，这表明覆盖层受阻尼的影响，
地震波的低频成分发生放大，而高频成分容易被过滤

掉。 

5  工程应用 
5.1  河谷边坡工程 

河谷两侧边坡在地震作用下会发生滑坡灾害，且

由于滑坡规模大极易阻塞河道产生堰塞湖（如汶川地

震形成的唐家山堰塞湖[92]），堰塞湖不及时处置会引

起溃决造成巨大洪涝灾害。因此，河谷边坡的地震稳

定性评价尤为重要。 
河谷边坡稳定性分析主要采用极限平衡法[93-94]、

极限分析法[95]以及有限元数值分析法[96-97]，对于空间

效应显著的情况还需要采用三维分析方法[98-105]。地震

作用下稳定性评价可以采用拟静力法、Newmark滑块
法[106]、有限元强度折减法[107]、FLAC 动力强度折减
法[108]等，其中拟静力法被广泛应用于实际工程，但其

难以考虑地震动的传播特性，尤其是高山峡谷的复杂

场址条件引起的地震放大效应[109-111]。地震放大效应

也被中国相关规范多次提及，如《水电工程水工建筑

物抗震设计规范（NB35047—2015）》[112]第 4.3.3条指
出“边坡地震惯性力的放大效应与岸坡山体边坡在岸
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坡中的位置有关”，《水电水利工程边坡设计规范

（DL/T5353—2006）》[113]第 7.2.4 条指出“重要的问
题之一是如何考虑地震加速度沿高度的放大效应，这

对于边坡按高度和陡度的分类和稳定性评价也是重要

的依据”。目前，有限的实测资料[109]和试验研究[110]

还不足以对地震放大效应做出明确规定，基于本文的

河谷场地地震波传播模型与散射规律可以尝试解决此

问题。下面将结合算例对此进行说明。 
以 V形河谷为例，简化计算模型及计算参数如图 

 
图 13 竖向入射下填充比为 h/a = 0.5的半圆形黏弹性沉积谷（阻尼比 ξ=0.01，0.05，0.10，0.20）放大因子随位置 x/a与无量纲频 

率 η的变化情况。 

Fig. 13 3D plots of amplification factors as a function of dimensionless distance x/a and dimensionless frequency η for a partially filled  

alluvial valley with h/a = 0.5 and ξ = 0.01, 0.05, 0.10, 0.20 subjected to vertically incident waves 

14所示：谷深为 40 m，坡度为 75°，密度ρ 为 1800 
kg/m3，波速 Vs 为 400 m/s，c为 100 kPa，ϕ为 35°，
地震水平入射。 
以汶川地震茂县地震波[114]作为地震动输入，应用

本文“1.2”节理论成果可以得到 V形河谷两侧任意点
输入地震波，进而基于 Bishop极限平衡分析，采用拟
静力法计算得到随地震时程变化的边坡安全系数。图

15 分别给出了 V 形河谷迎震一侧常规一致地震输入
和考虑河谷地形影响非一致地震输入的边坡安全系数

随地震时程的变化曲线。通过对比可以发现：河谷地

形引起的地震放大效应显著（图 16），考虑河谷地形
影响后，边坡最小安全系数由 1.00降低为 0.94，此时
若直接采用常规地震输入进行地震边坡稳定性评价会 

 

图 14 V形河谷地震边坡简化计算模型 

Fig. 14 Model for seismic analysis of a hill slope next to a  

V-shaped canyon 

带来风险，不利于边坡抗震设计与稳定控制。 
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图 15 V形河谷随地震时程变化的边坡安全系数 

Fig. 15 Calculated factors of safety with time history  

5.2  土石坝工程 

（1）土石坝地震反应分析 
土石坝地震反应分析一般假定在基岩面各个位置

施加相同的惯性力即一致性输入的方法，但越来越多

的地震动密集台网得到的地震记录表明：河谷场地的

地震放大效应会造成地震动在空间上存在明显的差异

性。Zhang等[115]通过对汶川地震中紫坪铺面板堆石坝

震害调查，发现了地震的非一致性会引起坝体变形的

差异以及周边缝的不连续变位，从而威胁坝体的防渗

系统。因此，土石坝地震反应分析有必要采用非一致

地震动输入方法，如何确定土石坝地震输入成为土石

坝抗震分析一个重要的问题，而基于本文所述的河谷

场地地震波传播模型与散射规律可以用来尝试解决此

问题。 

 

图 16 V形河谷迎震侧 t = 22.42 s地震加速度放大因子分布图 

(Fs = 0.94) 

Fig. 16 Distribution of seismic amplification factors in cross-  

section of V-shaped canyon at t = 22.42s (Fs = 0.94) 

以遭受汶川地震的某水库土石坝为例，其所在的

河谷场地可近似为 V 形河谷（图 17），基岩密度ρ为
2650 kg/m3，剪切波速 Vs为 1773 m/s[116]。以汶川地震

茂县地震波作为地震输入，应用本文 1.2 节理论成果
可以得到河谷边界各点处地震波，图 18给出了河谷谷
底“0”点位置在不同地震入射方式下的地震加速度时
程。从表 1可以看出：相比输入地震加速度，水平入

射方式使得河谷场地迎波侧地震明显放大（1.03～
1.88倍），而河谷背波侧则发生衰减（0.62～0.95倍）。
通过上述方法获得了河谷边界地震波，就可以采用现

有土石坝地震反应分析方法开展非一致地震响应分

析[117-118]，通过与一致地震输入结果进行对比分析，

进一步揭示地震非一致性的影响规律，尤其是河谷边

界这种差异性放大效应，对土石坝抗震分析有很大影

响，限于篇幅，本文不再详细举例说明。 

 

图 17 四川某河谷计算模型 

Fig. 17 Model for seismic response analysis of a V-shaped canyon  

.located in Sichuang Province, China 

（2）坝坡地震稳定性分析 
坝坡地震稳定性分析方法主要分为两大类：基于

极限平衡理论的拟静力法和基于强度折减的动力有限

元法，通过这两种方法可以计算获得其最小安全系数 

图 18 谷底（0点）输入地震波 

Fig. 18 Input of seismic waves at bottom of V-shaped canyon 

 (point 0) 

表 1 河谷底部各点地震加速度放大倍数 

Table 1 Times of seismic amplification at bottom of V-shaped  

.canyon 

迎波侧 背波侧 计算

点 7 5 3 1 0 2 4 6 8 
水平入

射 
1.03 1.61 1.88 1.69 1.78 0.95 0.70 0.62 0.66 

用于评估地震坝坡稳定性。这种单一的安全系数评价

标准难以准确评估地震坝坡稳定性，徐佳成等[119]提出

了从失效概率角度来评估地震坝坡安全度，通过典型

算例分析揭示了单一的安全系数与可靠度指标的相关

性，为坝坡地震稳定性设计的安全系数取值标准提供

了参考。拟静力法由于其简单易用，被广泛应用于实
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际工程中，特别是大量的中小型水库的土石坝工程，

积累了很多的工程经验。虽然这种简化方法有很多不

足，但是仍然作为中国土石坝抗震规范[112]的坝坡稳定

性分析基本计算方法。 
《碾压式土石坝设计规范》在 8.3.9 条 [120]和

10.3.10 条[121]均规定“坝坡抗滑稳定计算应采用刚体

极限平衡法”，对坝坡地震稳定性进行分析。大量坝顶

地震实测数据表明了地震随坝高增加的放大效应，《水

电工程水工建筑物抗震设计规范》（NB35047—2015）[112]

在 6.1.4 条给出了地震惯性力随坝高的动态分布系数
（如图 19所示），据此可以考虑地震放大效应进行坝
坡抗震设计。该规范给出的分布系数是一种经验公式，

难以反映实际河谷场地地震放大效应，具体体现在两

个方面：①坝基面地震惯性力分布系数是否为“1.0”；
②地震惯性力动态分布系数是否沿坝高线性或分段线

性分布。基于本文的河谷场地地震波传播模型与散射

规律可以尝试解决这两个问题。 
从图 19可以看出：低坝（坝高小于 40 m）地震

惯性力沿坝高变化较大，亦即河谷场地地震放大效应

较大，故此，对低坝进行坝坡地震稳定性对比分析更

有意义。山东某土坝，坝高 30 m，于 1970年 12月动
工兴建，1971年 9月建成，由于当时相关理论的缺乏
和筑坝技术的限制，该坝由碾压质量较差的土体堆积

而成。下面以此水库土坝进行坝坡地震稳定性计算分

析：基岩密度ρ为 2650 kg/m3，波速 Vs为 1000 m/s，
坝体密度ρ 为 1680 kg/m3，波速 Vs为 300 m/s，阻尼
比ξ为 0.05。库区的相应地震基本烈度为Ⅶ度，地震动
峰值加速度为 0.10g，采用汶川地震茂县地震波进行水
平入射，应用本文所建立的河谷场地地震波传播理论

可以计算得到地震惯性力沿坝高动态分布系数（图

20），相对于规范[112]中给出的动态分布系数值，河谷

场地对坝体地震放大效应更加显著。根据碾压式土石

坝设计规范[121]中 7.2.3条规定选取“最大断面”进行
坝坡地震稳定分析，该土坝坝坡稳定计算断面和参数

如图 21所示。基于拟静力法采用规范给出的地震惯性
力动态分布系数（图 20虚线）计算得到的坝坡地震稳
定安全系数为 0.81，用考虑河谷地形放大效应的动态
分布系数（图 20实线）计算得到坝坡地震稳定安全系
数为 0.76。经权威部门抗震鉴定，该水库土坝坝坡地
震稳定性达不到规范要求，是一座病险土坝，本文两

种计算结果与此结论相吻合，但是考虑本文提出的河

谷场地地震放大效应的坝坡地震稳定性计算得到的安

全系数更小，据此进行抗震分析与加固更能保障大坝

安全。 

 

图 19 规范[112]土石坝坝体地震惯性力的动态分布系数 

Fig. 19 Distribution of coefficient of seismic amplification along  

..height of dam[112] 

 

图 20 坝体地震惯性力的动态分布系数对比 

Fig. 20 Comparison of coefficients of seismic amplification 

6  结    论 
自然界存在平坦、凸起和凹陷 3种常见的地形及

场地条件，而河谷场地是一种常见的凹陷地形，且在

河谷场地修建了大量工程（如土石坝、桥梁等），实际

震害调查表明地形及场地条件对地震灾害影响很大。

本文针对河谷场地地震波传播理论与散射规律，全面

总结了笔者及其课题组长期的研究工作与成果。 
（1）河谷场地地震波传播理论研究常采用平面波

进行入射激励，这与实际地震波差别较大。以线源柱

面 SH 波作为入射波，构造线源柱面 SH 波在半空间
中的自由场，建立了柱面 SH波作用下的对称 V形河
谷场地模型，给出了其理论解答，并进行了自由场理

论验证以及实测地震记录验证；定义了近源激励下的

放大因子，展现了入射波波前弯曲及其地形放大效应，

奠定了近源地震作用下河谷场地放大效应研究的理论

基础。 
（2）由于气候条件、地形条件、地质条件等不同，
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一般河流的上游河谷多属于下切很深的非对称 V 形 
谷，构建了非对称 V形河谷地震波传播解析模型，提 

 

 

图 21 某水库土坝最大断面与计算模型参数 

Fig. 21 Profile and parameters of dam

出了区域分解与区域匹配分两步走的策略，获得了整

个区域的波场解答以及柱面 SH 波的二维散射规律，
揭示了非对称河谷的差异放大效应，且无量纲频率越

大，地面运动的放大和衰减交替越频繁，非对称性越

明显，这将对建在不对称 V形河谷上的大跨度工程有
不可忽视的影响。 

（3）河流中下游河谷逐渐演变成底部平缓的 U
形谷，由于缺少实际地震记录和理论研究，U形河谷
的地形放大效应仍然未知。构建了 U形谷解析模型，
通过多坐标的联合使用，克服了河谷形状不符合单一

坐标系的难题，所选择的区域分解策略使分离变量法

在多坐标模型上得到应用，发展了传统的波函数展开

法，获得了U形河谷场地地震波传播模型的理论解答，
发现了 U形河谷谷底对地震波的异常放大现象，改变
了学术界以往认为凹陷地形底部地震动一定会衰减的

不全面认识，并被美国著名学者用来解释中世纪暖期

亚利桑那州的大量山体落石与滑坡现象。 
（4）河谷常有沉积物（覆盖层），覆盖层进一步

加剧地震放大效应。构建了线源柱面 SH 波半圆形沉
积谷解析模型，并给出了其解析级数解，发现覆盖

层对地震波有明显的放大效应，覆盖层受阻尼的影

响，地震波的低频成分发生放大，而高频成分容易

被过滤掉，当覆盖层阻尼比较小时将加剧工程结构

的破坏。 
最后，考虑河谷场地地震放大效应进行河谷两侧

边坡地震稳定性分析，以及土石坝地震反应分析与坝

坡地震稳定性分析，认为河谷场地地震放大效应对边

坡工程与土石坝工程抗震分析有重要的影响。 
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大石峡砂砾石坝料渗透特性及其影响因素研究 
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（1. 南京水利科学研究院，江苏 南京 210029；2. 水利部土石坝破坏机理与防控技术重点实验室，江苏 南京 210029； 

3. 中国电建集团西北勘测设计研究院有限公司，陕西 西安 710065） 

摘  要：利用试样截面尺寸为 1000 mm×1000 mm的超大型渗透仪和Φ300 mm的常规大型渗透仪，针对大石峡面板坝
筑坝砂砾石料的渗透特性开展了较为系统的试验研究。结果表明：砂砾石料小于 5 mm细粒含量对其渗透系数、抗渗透
破坏能力及其破坏模式均具有重要影响；经过缩尺的砂砾石料渗透特性试验结果将高估原型料的排水性能和抗渗透破

坏能力；试样尺寸越大，在振动压实制样过程中，砂砾石料中细颗粒离析至试样表面的现象越严重，为提高试验结果

的可靠性，利用超大尺寸渗透仪开展试验时，应模拟现场砂砾石料实际振动碾压过程进行制样；大石峡高面板坝筑坝

砂砾石料小于 5 mm细颗粒含量较高，渗透系数偏小，有必要在垫层区和主堆砂砾料区之间设置过渡反滤区，以提高垫
层区料的抗渗透破坏能力。 
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Experimental study on permeability and its influencing factors for sandy                  
gravel of Dashixia dam 

CHEN Sheng-shui1, 2，LING Hua1, 2, MI Zhan Kuang1, 2, MIAO Zhe3, MEI Shi-ang1, 2 
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Control Techniques, Ministry of Water Resources, Nanjing 210029, China; 3. HYDROCHINA Xibei Engineering Corporation, Xi'an 
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Abstract: A super-large cubic permeability meter (1000 mm×1000 mm) and a traditional cylindrical large-scale permeability 

meter (Φ300 mm) are used to conduct systematic experiments on the permeability characteristics of gravel materials to be used 

in Dashixia concrete face gravel dam (CFGD). It is found that the content of fine particles smaller than 5 mm has important 

effects on the permeability coefficient, the seepage failure resistance and the relevant failure modes. Scaling of specimens tends 

to result in an overestimation of the drainage behavior and seepage failure resistance of the test gravel. Evident particle 

segregation phenomenon is observed in compacted and prepared specimens, particularly in those prepared in the super-large 

cubic permeability meter. Therefore, to improve the reliability of the test results, the in-situ compaction condition should be 

taken into account carefully. The test results also show that the content of particles smaller than 5 mm is high in the gravel 

materials to be used in Dashixia CFGD, which is responsible for the low permeability measured in the tests. It is necessary to 

set a transition and filter zone between the main gravel zone and the cushion so as to enhance the seepage failure resistance of 

the cushion materials. 

Key words: earth and rockfill dam; gravel material; permeability 

0  引    言 
大石峡混凝土面板坝最大坝高 247 m，是目前世

界上已开工建设的最高砂砾石坝。大量试验研究和已

建成的多座高面板砂砾石坝原型观测资料表明[1-4]，与

爆破堆石料相比，砂砾石料压实后具有较高的变形模

量，在高应力作用下颗粒破碎率低，大坝竣工后的流

变量小，变形控制难度相对较小。但是，一般天然砂

砾石料粒径小于 5 mm的细颗粒含量较高，且级配不
连续、离散性大，碾压过程中易发生颗粒离析现象、
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表 1 试验级配与试验干密度 

Table 1 Testing gradation and density 
小于某粒径颗粒质量百分含量/% 相对密度试验 

坝体 
分区 

岩性 级配特性 400 
mm 

200 
mm 

150 
mm 

100 
mm 

80 
mm 

60 
mm 

40 
mm 

20 
mm 

10 
mm 

5 
mm 

2 
mm 

1 
mm 

0.5 
mm 

0.075 
mm 

最小 
干密度 

/(g·cm-3) 

最大 
干密度 

/(g·cm-3) 

试验 
干密度

/(g·cm-3) 

垫层区 灰岩
料 

设计级配平均线及 
试验模拟级配 

     100 88 69 54.5 42.5 30 21.5 14.5  1.83 2.34 2.28 

过渡 
反滤区 

砂砾 
石料 

设计级配平均线及 
试验模拟级配 

     100 83.5 50 30 10 0    1.69 2.18 2.12 

设计级配上包线   100 90 85 77 67 54 46 36 29 25 20 10 — — — 

最大粒径 150 mm 
上包线试验模拟级配 

  100 90 85 77 67 54 46 36 29 25 20 10 1.91 2.36 2.29 

最大粒径 60 mm 
上包线试验模拟级配 

     
100  84.4 64.1 51.6 36 29 25 20 10  

1.88 2.34 2.29 

设计级配平均线 100 88 82 73 67 59.2 52 41 33 24.4 19 16 13 6 — — — 

最大粒径 200 mm 
平均线试验模拟级配 

 100.0 92.9 82.2 75.0 65.8 57.2 44.1 34.6 24.4 19.0 16.0 13.0 6.0 1.89 2.35 2.28 

主堆 
石区 

砂砾 
石料 

最大粒径 60 mm 
平均线试验模拟级配 

     
100  84.4 60.5 43.1 24.4 19 16 13 6  

1.85 2.34 2.28 

致使粗细颗粒相对集中，颗粒间咬合力减小，故抗冲

蚀能力、渗透性和渗透稳定性比堆石料差[5]，采用砂

砾石填筑坝体时，渗透稳定成为大坝设计的突出问题。 
影响砂砾料渗透特性的影响因素很多，如小于 5 

mm粒径颗粒含量[6]、黏粒含量[7-8]、不均匀系数[9-10]、

曲率系数[11]等反映级配特性的因素，还包括干密度、

颗粒浑圆度、颗粒离析、水流方向等。 
目前坝体防渗设计和渗流计算参数一般通过试样

直径为 300 mm的常规渗透仪得到，试验前需将设计
级配或检测级配缩尺成最大粒径 60 mm 的试验模拟
级配，显然存在渗透特性的缩尺效应问题。为此，部

分学者针对筑坝砂砾石料开展了试样直径达 1000 mm
的渗透试验[6, 12]。这些试验获得的比较一致的认识是：

粒径小于 5 mm的细颗粒含量对砂砾石料的渗透特性
具有重要影响。但在砂砾石渗透特性的缩尺效应、试

验方法对渗透试验结果影响以及小于 5 mm的细颗粒
含量对砂砾石料渗透破坏机理的影响等方面尚未形成

共识。 
本文利用试样截面尺寸为 1000 mm×1000 mm的

超大型渗透仪和Φ300 mm 的常规大型渗透仪，针对
大石峡特高面板坝筑坝砂砾石料的渗流特性、渗透破

坏机理及其影响因素进行了较为系统的试验研究，在

此基础上提出了相应的大坝渗流安全控制措施。 

1  筑坝砂砾石料渗透试验 
1.1  试验级配与密度 

大石峡工程垫层区、过渡反滤区、主堆石区砂砾

料的设计级配，以及采用等量替代法缩尺得到的试验

模拟级配见表 1。对于垫层区料，以孔隙率 17%确定
试验干密度；对于各区砂砾石料，利用Φ300 mm 相
对密度测试仪，以相对密度 0.90为标准确定了各试样
控制干密度，并用Φ1000 mm的相对密度测试仪进行

了复核，结果相近，见表 1。 
1.2  试验设备与试验方法 

本次超大型和常规大型渗透试验均采用常水头

法，渗流方向为从下往上。常规大型渗透试验的试样

直径为 300 mm，渗径为 300 mm，试验依据《土工试
验规程》（SL237—1999）进行。 
超大型渗透试验在自主研制的超大型高压渗透仪

上进行。该试验设备的试样桶为 1000 mm×1000 mm
×1630 mm的长方体，如图 1所示，试样最大允许粒
径 200 mm，上覆应力 0～6.0 MPa，渗透水压力 0～1.6 
MPa，可用于高土石坝筑坝材料在高应力和高水头作
用下的渗透系数、渗透变形和防渗体层间渗流关系试

验研究。 

 

图 1超大型渗透试验仪 

Fig. 1 Super-large permeability testing equipment 

由于超大型渗透试验的试样尺寸较大，单个试样

质量超过 2000 kg，故采用分层称取试样和分层制样的
方法，以保证试样级配和试样密度的均匀性。由各试

样最大粒径颗粒尺寸，根据 1000 mm的试样高度，垫
层区料、过渡反滤区料、主堆石区上包线试样分 4层，
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主堆石区平均线试样分 3 层。称取试样时，按 200～
150，150～100，100～60，60～40，40～20，20～10，
10～5，5～1，1～0 mm九种粒径范围进行。制样前，
在透水孔直径为 5 mm的下透水板上铺设一层滤网，
以防止细颗粒堵塞透水板，试样桶内壁涂凡士林，方

形试样桶边角处涂玻璃胶，以避免桶壁和边角处产生

集中渗流。超大型渗透仪的制样过程见图 2。 

   

（a）搅拌                  （b）装样 

   

（c）制样                 （d）制样完成 

图 2  超大型渗透试样的制样 

Fig. 2 Preparation of super-large specimens 

试样成型后采用水头法进行饱和。在渗透水流和

测压管（试样底部与试样顶部各安装 1只测压管）水
位稳定后，测量一定时间内的排水量，同时测定进水、

出水的温度。对于渗透变形试验，在本级水头下试样

无异常情况后，再进行下一级水头试验，直至试样破

坏为止。需指出的是，目前部分研究单位在进行砂砾

石料的渗透试验时，采用水流方向从上往下的试验方

法，与水流从下往上方法相比，该方法的水流方向与

坝体内渗流的实际方向更为接近，两者得出的砂砾石

料渗透系数也基本相同，但采用水流从上往下试验方

法研究砂砾石料的抗渗透破坏能力时，往往得出很大

的渗透破坏坡降，甚至超出试验仪器的极限范围。笔

者认为，出现这一现象的主要原因是试验底部铺设的

滤网、卵石层或透水板发挥了反滤保护层的作用，从

而使得砂砾石料试样的抗渗透破坏能力得以大幅提

高，也就是说，采用水流从上往下试验方法得到的是

砂砾石料在有反滤保护条件下的渗透破坏坡降。 
1.3  试验结果 

基于上述试验，得到了两种试样尺寸下大石峡面

板砂砾石坝垫层料、过渡反滤料以及主堆石区砂砾石

料的渗透系数、抗渗透破坏能力和渗透破坏模式（见

表 2）。 
表 2 渗透系数与渗透变形试验结果 

Table 2 Results of permeability and seepage tests 

坝体 
分区 

级配 
特性 

dρ  

/(g·cm-3) 

试样直

径或边

长/mm 

20k  
/(cm·s-1) 

临界 
坡降 

破坏 
坡降 

破坏 
模式 

1000 4.90×10-4 1.90 2.06 流土 
垫层区 平均线 2.28 

300 8.19×10-4 2.17 2.32 流土 

过渡反滤区 平均线 2.12 1000 3.63×10-1 — — — 

1000 2.36×10-5 2.37 2.51 流土 
上包线 2.29 

300 1.34×10-4 3.33 3.59 流土 

1000 6.69×10-4 0.82 2.39 管涌 
主堆石区 

平均线 2.28 
300 3.35×10-3 1.29 3.20 过渡 

2  砂砾料渗透特性及其影响因素 
2.1  细颗粒含量对渗透特性的影响 

主堆石区砂砾石料试样上包线小于 5 mm粒径的
细颗粒含量为 36%，平均线试样的细颗粒含量为
24.4%。由表 2 可见，细颗粒含量高的上包线试样的
渗透系数明显低于细颗粒含量较低的平均线试样的渗

透系数，而且随着小于 5 mm粒径的细颗粒含量的降
低，渗透破坏的模式也由流土型向管涌型转变。这表

明小于 5 mm粒径的细颗粒含量对砂砾石料的渗透特
性具有重要影响。因此，开展砂砾石料渗透特性的级

配缩尺试验时，建议应采用不改变小于 5 mm粒径细
颗粒含量的等量替代法。 
2.2  缩尺效应对渗透特性的影响 

从表 2给出的试验结果发现，对于垫层区料，两
种试样尺寸的级配与干密度均相同，但边长 1000 mm
试样的渗透系数约是直径300 mm试样渗透系数的0.6
倍，笔者认为这很可能是试样桶的边壁效应引起的，

随着试样尺寸增大，渗透试验的边壁效应将降低。对

于主堆石区砂砾石料，边长 1000 mm试样的渗透系数
是直径 300 mm试样渗透系数的 0.18～0.20倍，随着
试样尺寸增大，渗透系数明显降低。笔者认为，除了

试样的边壁效应外，主要原因是全级配料的不均匀系

数高，振动密实制样过程中试样的细颗粒离析现象更

为严重，从而在试样表面形成了一弱透水薄层（见图

3），导致其渗透系数大幅降低。 
需要指出的是，现场碾压试验表明，砂砾石料在

碾压过程中也会出现明显的细颗粒离析现象，形成密

实且较光滑表层。因此，边长 1000 mm试样的渗透系
数试验结果应该更接近实际，直径 300 mm试样的试
验结果高估了砂砾石料的透水性，不利于大坝渗流安

全。对于砂砾石坝料，建议采用大尺寸渗透仪，尽可

能开展全级配料的渗透特性试验。 
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（a）直径 300 mm试样         （b）边长 1000 mm试样 

图 3 不同尺寸试样的细颗粒离析现象 

Fig. 3 Particle segregation of specimens with different sizes 
2.3  试验方法对渗透特性的影响 

前文已述，主堆石区砂砾石平均线超大型渗透试

验试样高度达到了 1000 mm，由于试样密度较高，相
对密度较大，同时为了符合《土工试验规程》   
（SL237—056—1999）关于分层厚度的规定（d85 的

1.5～2.5倍），因此分为 3层进行振动压实。由于颗粒
离析，振动压实后 3个分层试样的表面均形成了弱透
水薄层。 
实际面板坝工程砂砾石料碾压铺层厚度一般为

80 cm，碾压后也仅表层形成弱透水薄层。为模拟现场
砂砾料填筑时的颗粒离析特性和反映实际层高，另开

展了两组补充试验，以分析颗粒离析引起的弱透水层

层数对渗透特性的影响和研究现场砂砾石填筑料的实

际渗透性能。 
第一组试验：试样分 3层制作，振动压实后每层

高度为 29 cm。第一、二两层振动压实完成后，分别
刨除表层离析出的细颗粒，再制作下一层试样。为模

拟砂砾石坝料现场振动碾压过程中细颗粒离析现象，

保留最后一层试样（第三层）表面离析出的细颗粒，

控制试样的总高度约 80 cm。被刨除的细料级配、刨
除细料后的前两层试样平均级配见表 3。 
第二组试验：试样同样分 3层制作，振动压实后

每层高度 27 cm。第一、二两层振动压实完成后，分
别刨除表层离析出的细颗粒料，并将其掺入下一层试

样中，搅拌均匀后再进行下一层试样的制作，与第一

组试验相同，保留最后一层试样（第三层）表面离析

出的细颗粒，试样的总高度为 81 cm。 
表 3 砂砾石料试验级配 

Table 3 Gradation of test gravel materials 

小于某粒径颗粒质量百分含量/% 

级配特性 200 

mm 

150 

mm 

100 

mm 

60 

mm 

40 

mm 

20 

mm 

10 

mm 

5 

mm 

原级配（第三层） 100.0 92.9 82.2 65.8 57.2 44.1 34.6 24.4 

刨除细料后前两层试样平均级配 100.0 92.2 80.5 62.6 53.5 41.1 32.3 22.6 

被刨除的细料级配    100.0 97.3 77.2 59.7 44.1 

两组渗透试验结果见表 4。第一组试验：相比原
级配，刨除表层细颗粒后第一层和第二层小于 5 mm
细颗粒含量减少了 1.8%（直径 300 mm渗透仪测得的
刨除细颗粒料的渗透系数为 6.82×10-5 cm/s），细颗粒
料含量变幅虽然不是很大，但试验得出的渗透系数却

由 6.69×10-4增大至 2.77×10-3 cm/s，提高了约 4倍，
这表明砂砾石料制样过程中振动碾压引起的细颗粒离

析现象对其渗透系数具有明显影响。第二组试验：将

第一层和第二层表面离析出的细料刨除后掺入下一层

料后，可保持整个试样的级配不变，试样高度 81 cm
也与砂砾石坝施工振动碾压的实际分层厚度基本一

致，不刨除最后一层试样（第三层）表面离析出的细

颗粒也可较好模拟每层砂砾石料振动碾压施工过程中

细颗粒离析至其表面的这一现象。采用该方法制作的

试样，试验得出的渗透系数为 1.09×10-3 cm/s，较第
一组试验结果降低了 2.5 倍，但比不刨除第一层和第
二层表面细颗粒料试样的渗透系数增大了 1.6 倍。显
然，制样方法对砂砾石料渗透系数的试验结果具有明

显影响，第二组试验的制样方法应该更符合砂砾石坝

实际施工碾压过程。 
表 4 砂砾石料渗透系数试验结果 

Table 4 Permeability of test gravel materials 

试样 
名称 

试验情况 dρ  
/(g·cm-3) 

20k  
/(cm·s-1) 

不刨除前两层细料（见表 2） 2.28 6.69×10-4 
刨除前两层表面细料 2.28 2.77×10-3 
刨除的细料（试样直径 

300 mm） 2.28 6.82×10-5 

主堆石区

平均线砂

砾料 
前两层表层细料掺入后一层 2.28 1.09×10-3 

3  砂砾石料渗透破坏机理及其影响因素 
3.1  细粒含量对渗透稳定性的影响 

从表 2给出的试验结果以及观察到的试样渗透破
坏现象（见图 4）可以发现，砂砾石料中小于 5 mm
细颗粒含量对其渗透稳定性和渗透破坏模式也具有重

要影响。主堆石区砂砾石料平均线试样（小于 5 mm
细颗粒含量为 24.4%）在渗透变形试验过程中出现了
多处集中渗流通道，其破坏方式为“管涌”型；主堆

石区砂砾石料上包线试样小于 5 mm细颗粒含量提高
至 36.0%，试验过程中试样以及试样筒边壁处的细颗
粒流失较为严重，试样内部几乎没有观察到颗粒跳动

和泉眼等现象，试样整体渗透变形破坏。也就是说，

随着小于 5 mm细颗粒含量的增加，砂砾石料的渗透
破坏模式由“管涌”型转变为“流土”型，而且其临

界坡降也从 0.82明显提高到 2.37（见图 5）。 
已有的研究成果表明[1，7]，当砂砾石料中小于 5 

mm的细料含量达到 30%左右时，细料能较好地充填 
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表 5 反滤试验结果 

Table 5 Results of filter tests 
试验 
序号 

被保 
护料 

级配 
特性 

试样干密度 
/(g·cm-3) 

保护料 试验级配 
试样干密度 

/(g·cm-3) 
被保护料 
临界坡降 

被保护料 
破坏坡降 

1 垫层区 平均线 2.28 过渡反滤区 平均线 2.12 12.1 13.3 
2 垫层区 平均线 2.28 主堆石区 上包线 2.29 — 3.21 
3 垫层区 平均线 2.28 主堆石区 平均线 2.28 — 3.49 

于粗颗粒的孔隙之中，并能参与骨架作用，碾压后能

获得较大的干密度，且具有较高的强度和模量。本次

试验也进一步佐证了这一结论，当砂砾小于 5 mm细
颗粒含量由 24.4%增加至 36.0%时，细粒料能更好参
与骨架作用，其抗渗透破坏能力也得到明显提高，渗

透破坏模式也由“管涌”型转变为“流土”型。 

  

（a）流土（上包线试样）        （b）管涌（平均线试样） 

图 4 渗透破坏现象 

Fig. 4 Failure phenomena observed in seepage tests 

 

图 5 渗流速度与渗透坡降的关系 

Fig. 5 Relationship between seepage velocity and head gradient 

3.2  缩尺效应对渗透稳定性的影响 

对于无黏性粗粒土，通常渗透系数越小其临界坡

降和破坏坡降越大。但由表 2可知，无论是主堆石区
上包线试样还是平均线试样，边长 1000 mm试样的渗
透系数比直径 300 mm试样的渗透系数要低，但前者
的临界坡降和破坏坡降也低于后者，主堆石区平均线

试样的渗透破坏模式甚至也由常规尺寸试样的“过渡”

型转变为超大尺寸试样的“管涌”型，即试样最终破

坏并非是整体浮起而是由内部形成集中渗流通道所引

起的。笔者认为，产生这一问题的主要原因是：试样

尺寸越大，由于制样等原因在试样中形成的潜在集中

渗漏通道的可能性越大，这也是级配与密度相同，但

试样尺寸不同的垫层区砂砾石料渗透特性不相一致的

主要原因。可以推断，相比试验室规范化操作，砂砾

石料在现场大面积碾压施工时形成的潜在薄弱环节会

更多，建议设计人员运用室内渗透试验成果时应考虑

这一因素。 
由上述分析可知，砂砾石料渗透特性缩尺试验结

果将高估其排水性能和抗渗透破坏能力，对于渗透破

坏坡降富裕度不大的重要砂砾石坝工程，有必要利用

更大试样尺寸的试验设备，开展全级配砂砾石料渗透

特性试验。 
3.3  有过渡反滤区保护下垫层区渗透稳定性研究 

为研究大石峡混凝土面板砂砾石坝垫层区后是否

有必要设置过渡反滤区，利用边长 1000 mm的超大型
渗透仪，针对垫层区后设置过渡反滤区、垫层区直接

填筑在主堆区平均线级配和上包线级配砂砾石料上开

展了 3组试验研究。试验渗流方向从下向上，依次制
备被保护垫层区和保护区，渗径分别为 660，640 mm，
在被保护区底部、保护区与被保护区界面以及保护区

顶部均布置测压管，试验结果见表 5。 
从表 5中的试验结果可以看出，如果在垫层区后

设置过渡反滤区，由于过渡区料的渗透系数显著大于

垫层区料的渗透系数（见表 2），垫层区承受了绝大部
分水头，过渡反滤区发挥了明显的排水减压作用，导

致其几乎不承担水头。在过渡反滤区保护下，垫层区

料的渗透破坏坡降由 2.06大幅提高至 13.3，垫层区料
的抗渗透破坏能力显著增强。如果将垫层区直接填筑

在主堆区砂砾石料上，由于垫层区料与主堆区料渗透

系数接近（见表 2），水头由两者共同承担，使得垫层
区料的渗透破坏坡降明显小于有过渡反滤区保护下的

渗透破坏坡降。因此，对于细粒料含量较高的大石峡

面板坝料场的砂砾石料，有必要在垫层区后设置过渡

反滤区，以提高垫层区的抗渗透破坏能力。 
需要指出的是，本次试验时，为提高过渡反滤区

料的透水性，剔除了其中小于 2 mm的细粒料含量，
导致其很难压实。建议在坝体实际施工过程中适当增

加过渡反滤区料中小于 2 mm的颗粒含量，以增加过
渡反滤区料压实后的干密度，在保证垫层区料渗透稳

定的前提下，进一步提高过渡反滤区料的强度和变形

模量，这显然有利于坝坡稳定和坝体变形控制。过渡

反滤区料中小于 2 mm颗粒含量可依据上述原则，通
过试验研究确定。 
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4  结论与建议 
利用试样截面尺寸为 1000 mm×1000 mm的超大

型渗透仪和Φ300 mm 的常规大型渗透仪，针对大石
峡特高面板坝筑坝砂砾石料的渗流特性、渗透破坏机

理及其影响因素进行了较为系统的试验研究，得到以

下 4点结论和建议。 
（1）砂砾石料小于 5 mm细粒含量对其渗透特性

具有重要影响。它不仅能显著改变砂砾料的渗透性能，

还对其渗透破坏模式具有决定性影响。对砂砾石料渗

透特性进行缩尺试验时，建议应采用不改变小于 5 mm
粒径细颗粒含量的等量替代法。 
（2）砂砾石料渗透特性缩尺试验结果将高估其排

水性能和抗渗透破坏能力，对于渗透破坏坡降安全裕

度不大的重要砂砾石坝工程，有必要利用更大试样尺

寸的试验设备，开展全级配砂砾石料渗透特性试验。 
（3）在振动压实过程中，砂砾石料中的细颗粒存

在明显的离析至试样表面的现象，试样尺寸越大，离

析现象越严重，从而影响试验结果的准确性。因此，

利用超大尺寸渗透仪开展试验时，应模拟现场砂砾石

料实际振动碾压过程进行制样。 
（4）大石峡特高面板坝筑坝砂砾石料小于 5 mm

细颗粒含量较高，渗透系数偏小，有必要在垫层区和

主堆砂砾料区之间设置过渡反滤区，以提高垫层区料

的抗渗透破坏能力。同时增设与过渡反滤层相连通的

坝内排水体，确保渗透至坝内的水流能及时排出坝体。 
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往复水平荷载作用下不同桩型单桩水平承载性能 
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摘  要：选取天津市汉沽区典型软土场地，针对预应力管桩、预应力空心方桩、钻孔灌注桩共 38根足尺桩，展开现场
原位土体条件下的单桩拟静力试验；探究各桩型足尺桩在考虑桩–土相互作用条件下受到桩顶低周往复水平荷载作用时
的承载性状及抗震性能，并基于不同桩型做出对比。通过对预应力桩、增配不同数量非预应力筋形成的复合配筋桩及

灌注桩的破坏形态、荷载–位移关系、位移延性的对比分析，结果表明：常规预应力桩延性较差，呈脆性破坏；增配

非预应力筋是提高预应力桩抗震性能的有效措施；复合配筋桩的位移延性及耗能能力得到显著改善，呈延性破坏；不

同配筋率的灌注桩的位移延性系数均在 4.5以上，具有较好的延性及耗能性能；复合配筋桩及灌注桩的位移延性系数均
随非预应力筋配筋率的增加呈先增大后减小的趋势，存在一个最优的非预应力筋配筋率，使得其位移延性最好。 
关键词：预应力桩；钻孔灌注桩；非预应力钢筋；拟静力试验；水平承载性能 
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Experimental study on horizontal bearing behaviors of different types 
of full-scale piles under reciprocating horizontal loads 

ZHENG Gang1, 2, LIU Chang1, 2, LIU Yong-chao3, HU Qiu-bin1, WANG Cheng-bo1, KANG Gu-yi1, LIU Yan-po1 
(1. School of Civil Engineering, Tianjin University, Tianjin 300354, China; 2. Key Laboratory of Coast Civil Structure Safety Ministry of 

Education, Tianjin 300354, China; 3. Tianjin Pile Foundation Technology Engineering Center, Tianjin 300301, China) 

Abstract: The field pseudo-static tests on 38 prototype piles in in-situ soil conditions, which contain prestressed pipe piles, 

prestressed squared piles and bored cast-in-situ piles, are made in a typical soft soil site of Hangu, Tianjin. The bearing and 

seismic behaviors of all kinds of full-scale piles under the pile-soil interaction subjected to low-cycle reciprocating horizontal 

loads at the pile top are studied. The failure modes, load-displacement relationships and displacement ductility among the 

prestressed pipe piles, composite-reinforced piles with distributed non-prestressed reinforcements and bored cast-in-situ piles 

are compared. The results indicate that the regular prestressed pipe pile has poor ductility and is brittle during failure. The 

displacement ductility and energy dissipation capacity of the composite-reinforced piles are obviously improved by adding 

non-prestressed reinforcements in addition to prestressed steel bars. This consequently leads to the ductile failure mode. 

Therefore, adding conventional steel without prestress is an effective measure to improve the seismic performance of 

prestressed piles. The displacement ductility factor of all the bored cast-in-situ piles with different reinforcement ratios exceeds 

4.5, which means that their ductility and energy dissipation capacity are good. The displacement ductility factors of both the 

composite-reinforced piles and bored cast-in-situ piles increase at first then decrease with the reinforcement ratio of the 

increasing non-prestressed reinforcements while there is an optimal reinforcement ratio of the displacement ductility. 

Key words: prestressed pile; bored cast-in-situ pile; non-prestressed reinforcement; pseudo-static test; horizontal bearing 

behavior 
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桩基础作为一种被广泛应用的基础类型，其水平 
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承载性状及抗震性能对地震荷载作用下建筑物的安全

起着至关重要的作用。但关于桩基础抗震性能的试验

研究存在如下问题： 
（1）桩土的动力相互作用。目前，关于桩基础水

平承载性状以及抗震性能的研究主要是桩在静力和动

力荷载作用下的力学性能研究[1-6]以及针对桩的破坏

机理、抗震性能展开的一些模型试验研究，包括室内

高度缩尺的模型试验和振动台试验[7-10]，难以真实反

映桩、土的材料动力非线性相互作用。而室内足尺的

构件试验，因没有考虑实际土层中桩的受力条件和桩

土相互作用，难以考虑地震荷载作用下桩土动力相互

作用过程及桩周土对桩水平约束的演化的影响。特别

是在认识到常规高强预应力桩（PHC桩）因钢棒延性
较差导致桩的脆性弯曲破坏、桩身延性较低从而抗震

性能不佳的问题，近年来也开展了一些在 PHC桩中增
加非预应力纵向钢筋形成复合配筋高强预应力混凝土

桩（PRC桩）试图改善桩身延性的研究[11-19]，但目前

已见到的研究均为室内构件试验。 
（2）不同桩型的抗震性能对比。预应力管桩、预

应力空心方桩、灌注桩均是地震区建筑物下常用的桩

型，但在其它条件特别是土层条件相同、竖向承载力

相同的条件下，3 种常用桩型抗震性能的对比研究几
乎为空白。 
（3）现场试验加载方法。传统单桩水平荷载作用

下的水平承载力主要采用单向水平加载试验，并采用

单向多级加卸荷循环的加载方式。该加载方式与单桩

在实际承受水平向往复地震荷载作用不同。在桩顶往

复水平荷载作用下，桩周土的非线性动力性能及其对

桩的动态约束条件在地震激励全过程总的影响可能与

现有的单向水平加载制度条件下的影响不同。目前为

止尚无专门的现场桩基抗震性能试验的方法和相关标

准，在往复水平荷载作用加载以模拟单桩在地震荷载

作用下的水平承载性能方面的现场足尺试验研究几乎

为空白。因此，对足尺桩进行现场抗震性能试验研究

是十分必要的。 
针对上述问题，专门打设了 38根足尺试验桩，其

中预应力管桩 20根，预应力空心方桩 10根，钻孔灌
注桩 8根，开展了多桩型足尺单桩在往复水平荷载循
环作用下的大型现场试验。试验场地位于天津市汉沽

区，场地平坦，各土层在试验场地范围内分布较为均

匀。采用低周往复加载进行针对大震大变形条件下单

桩水平承载性状及抗震性能的现场试验研究。针对常

规预应力混凝土管桩（PHC 桩）、常规预应力混凝土
空心方桩、增加不同数量非预应力钢筋所形成的复合

配筋预应力桩（PRC 桩）、不同配筋率的灌注桩进行
原位土体条件下的现场试验，通过对不同桩型滞回性

能、骨架曲线、延性等特性分析，研究不同桩型的抗

水平承载性状，并在此基础上对不同桩型进行抗震性

能对比研究。 

1  试验设计 
1.1  试件设计 

预应力管桩和预应力空心方桩包括仅配置PC钢
棒的常规预应力桩和同时配置PC钢棒和非预应力纵
向钢筋的复合配筋高强预应力混凝土桩。针对3种桩型
的38根足尺试验桩，根据现场土质条件，按相同竖向
单桩承载力特征值原则确定了3种桩型桩长。预应力桩
和灌注桩截面设计均采用工程中较为常用的桩型。各

试验桩基本参数如表1所示。图1，2分别为试验桩位平
面布置图和现场实景照片。试验桩采取环形布置，最

内圈为6根反力桩，其它3圈为试验桩。上部设三圈由
联系梁相连的反力梁提供加载反力。 

表 1 试验桩基本参数 

Table 1 Basic parameters of test piles 

桩型 
外径或边

长/mm 

内径

/mm 
桩长/m 数量/根 

预应力管桩 500 300 20 20 

预应力空心方桩 400 220 20 10 

灌注桩 500 0 22 8 

图 1 试验桩位平面布置图 

Fig. 1 Plane layout of test piles 

图 2 试验现场实景照片 

Fig. 2 Photos of test piles 
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试验桩具体配筋参数如表 2所示。各试验桩编号
依次由桩型代号。预应力钢棒直径–非预应力钢筋直径
组成，其中灌注桩只有桩型代号及非预应力钢筋直径。 

表 2 试验桩配筋参数 

Table 2 Reinforcement configuration of test piles 

类型 编号 预应力 
钢棒 

非预应力 
钢筋 

根数 

PHC9.0-0 无 2 
PRC9.0-8 12 8 2 

PRC9.0-10 12 10 2 
PRC9.0-12 12 12 2 

Ⅰ型预应

力管桩 

PRC9.0-14 

12 Dφ 9.0 

12 14 2 
PHC10.7-0 无 2 
PRC10.7-8 12 8 2 
PRC10.7-10 12 10 2 
PRC10.7-12 12 12 2 

Ⅱ型预应

力管桩 

PRC10.7-14 

12 Dφ 10.7 

12 14 2 
HKFZ9.0-0 无 2 

HKFZ9.0-10 8 10 2 
HKFZ9.0-12 8 12 2 
HKFZ9.0-14 8 14 2 

预应力空

心方桩 

HKFZ9.0-16 

8 Dφ 9.0 

8 16 2 
YZ12 8 12 2 
YZ14 8 14 2 
YZ16 8 16 2 

灌注桩 

YZ18 

无 

8 18 2 

预应力钢棒为 1420 MPa 35级低松弛预应力混凝
土用螺旋槽钢棒（PC钢棒），初始张拉控制应力为 994 
MPa；非预应力钢筋采用 HRB400级钢筋。两种纵向
受力主筋的力学性能指标见表 3。预应力钢棒和非预
应力筋采用间隔布置的方式，管桩预应力钢棒与非预

应力筋均为 12根等间距布置，方桩预应力钢棒和非预
应力筋数量均为 8根，灌注桩钢筋为 8根。管桩的螺
旋箍筋采用冷拔低碳钢丝。各类桩型考察的主要因素 

表 3 纵向受力主筋材性试验结果 

Table 3 Mechanical parameters of longitudinal reinforcements 

试验用钢筋 屈服强度 
/MPa 

极限抗拉强度
/MPa 

弹性模量 
/GPa 

PC钢棒 1492.9 1570.0 205.0 
HRB400  462.7  671.4 202.6 

注：PC钢棒的的屈服强度为名义屈服强度。 

为非预应力钢筋配筋率差异的影响。预应力桩的混凝

土强度等级为 C80；灌注桩的混凝土强度等级为 C30。 
1.2  场地工程地质条件 

试验选取天津市滨海新区典型软弱土场地，该区

域平整开阔，土质较为均匀，保证了各试验桩工作条

件的一致性。沿深度方向自上而下典型土层分布柱状

图见图 3，各土层物理力学参数如表 4 所示。预应力
混凝土管桩、空心方桩采用静压沉桩，灌注桩采用潜水

钻泥浆护壁施工，各试验桩桩顶均高出地表 0.5 m，作
为水平加荷装置的夹持端。各试验桩施工完成后 60 d，
待桩身强度达到要求、桩周土强度恢复后开始加载。 

 
图 3 土层及试桩剖面图 

Fig. 3 Profile of soil layers and test pile 

1.3  试验加载及量测方案 

专门研制的试验桩往复水平加载装置如图 4，5
所示，利用最大拉压荷载达 500 kN的液压千斤顶对试
验桩桩顶施加水平力，通过荷载传感器及荷载测试仪

控制加荷等级。千斤顶的最大行程达 500 mm，满足
可加载至桩周土发生破坏，同时，设置大量程位移计

测量桩顶水平位移。图 5为试验现场加载装置布置图。
试验加载过程中桩顶位移较大，桩顶发生倾斜，千斤 

表 4 典型土层物理力学参数 

Table 4 Physical and mechanical parameters of typical soil layers 

土层名称 土层厚

度/m 
含水率

/% 
重度 

/(kN·m-3) 
初始孔隙

比 
黏聚力
c/kPa 

内摩擦角

ϕ/(°) 
塑性 
指数 

液性 
指数 

压缩指数
Cc 

回弹指数
Cs 

粉质黏土 1.7 35.6 18.82 0.999 15.3 19.7 12.20 0.92 0.135  0.013  
淤泥质粉黏 1.4 39.7 18.16 1.142 11.1  6.9 17.80 1.09 0.185  0.009  
粉质黏土 4.9 35.7 18.46 1.000 12.8 22.0 14.56 0.93 0.152  0.004  
粉质黏土 4.8 32.2 18.19 0.977 17.7 19.3 14.02 0.61 0.170  0.007  
粉土 3.6 21.0 19.61 0.619  8.5 27.0  7.68 0.45 0.097  0.008  
粉质黏土 3.6 39.2 18.63 1.033 23.9 18.5 14.43 0.98 0.174  0.026  
粉质黏土 4.7 23.0 20.47 0.635 17.6 22.2 10.82 0.49 0.110  0.011  
粉土 4.3 17.4 20.99 0.522 13.1 28.2  8.02 0.37 0.085  0.006  
粉质黏土 5.0 31.1 19.33 0.845 29.7 24.3 15.52 0.56 0.144  0.014  
粉质黏土 6.0 23.6 20.42 0.647 30.1 25.7 13.81 0.44 0.086  0.016  





第 1期                  郑  刚，等. 往复水平荷载作用下不同桩型单桩水平承载性能足尺对比试验研究 35 

顶两侧的销轴可以转动保证千斤顶施加水平荷载。桩

顶发生倾斜后根据试验现象观察到千斤顶两侧的销轴

位置仍保持水平。 

 

图 4 试验加载装置示意图 

Fig. 4 Horizontal loading devices of test pile 

图 5 试验现场加载装置布置图 

Fig. 5 Layout of loading devices in test site 

试验根据《建筑抗震试验规程》（JGJ/T 101—
2015），并结合《建筑地基基础设计规范》（GB50007
—2011）、《建筑桩基技术规范》（JGJ 94—2008）中相
关规定确定试验加载制度，采用荷载–位移混合双控制
加载，试件屈服前采用分级力加载，进入屈服后，采

用分级位移加载，级差为屈服位移 y∆ 的倍数；经前期
统计分析，并根据现场试桩的加载试验结果，当桩顶

荷载达到 100 kN时桩顶位移接近 40 mm，桩身钢筋
屈服。虽然各桩的屈服位移有所差别，为了避免加载

制度不同对试验结果影响，力级差统一取为 20 kN，
位移级差统一取 20 mm。每级加荷均按反向加载、卸
载、正向加载、卸载的方式往复循环 3次，其中每级
荷载施加后，维持恒载 4 min测读桩顶水平位移及荷
载，然后卸载至零，停 2 min测读水平残余位移或荷
载。试验终止条件为荷载下降到峰值荷载的 85%或桩
身断裂不适于继续承载。该拟静力试验具体加载制度

如图 6所示。 

2  试验结果及分析 
2.1  预应力管桩试验结果 

（1）滞回曲线 
在往复荷载作用下，通过绘制桩顶水平荷载和水

平位移之间的关系曲线可以得到滞回曲线。滞回曲线

可以反映构件的强度、耗能能力等特性。PHC管桩以

及对应的复合配筋 PRC 管桩的滞回曲线对比如图 7
所示，其中Ⅰ型常规管桩、Ⅱ型常规管桩的预应力钢

棒数量均为 12 根，区别在于二者预应力钢棒直径不
同，分别为 9.0，10.7 mm。 

图 6 拟静力试验加载制度示意图 

Fig. 6 Schematic diagram of loading plan of pseudo-static tests 

 

图 7 管桩滞回曲线 

Fig. 7 Hysteresis curves of pipe piles 

各桩滞回曲线差异明显，由图 7（a）、（b）可以
看出常规管桩的滞回曲线“捏缩效应”明显，耗能特
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性较差。增配非预应力筋形成的复合配筋管桩，如图

7（c）～（f）所示，滞回曲线趋于饱满，“捏缩效应”
得到了极大的改善，且可以看出滞回曲线饱满程度随

着非预应力钢筋直径的增加而提高，管桩的捏缩现象

得到改善，耗能能力增强，表明其抗震能力在一定程

度上得到了提升。 
PHC9.0桩破坏时不能经历较大的水平位移，破坏

时呈现高脆性，如图 7（a）所示，PHC9.0 在水平位
移达到 55 mm时即发生破坏，瞬间丧失承载能力。由
图 7（d）～（f）可以看出，复合配筋管桩达到峰值
荷载后出现一个水平段或下降段，即水平荷载没有显

著变化但位移可以持续增加。增配非预应力筋的复合

配筋桩，能经历较大的水平位移而不破坏，预应力钢

棒被拉断并未导致管桩承载力的急剧下降，呈延性破

坏特征。 
PHC10.7 桩较 PHC9.0 桩破坏时水平位移明显增

加，但其自身脆性性能并没有明显改观，如图 7（a）、
（b）所示，究其原因在于桩身预应力钢棒的材性没有
改变，虽然Ⅱ型管桩纵筋直径由 9.0 mm提高到 10.7 
mm，但其加载到一定阶段仍然呈现脆性特质。对比
两种类型的桩可以发现，PHC10.7 桩相对于 PHC9.0
桩峰值荷载、极限位移均有所提高，说明预应力钢棒

在承受水平往复荷载时也起到了相当重要的作用。 
（2）骨架曲线 
将每级荷载循环的荷载–位移曲线峰值点连接起

来形成骨架曲线，骨架曲线反映的是试件的变形历程，

各试件骨架曲线如图 8所示。 

图 8 管桩骨架曲线 

Fig. 8 Skeleton curves of pipe piles 

PRC 桩与相应 PHC 桩相比，峰值荷载提高幅度
不大，且随着非预应力筋配筋率的增加，管桩水平承

载力并未明显提高。这是由于增配非预应力筋提高了

管桩的抗侧刚度，桩身弯矩最大位置较常规管桩更深，

虽然增配非预应力筋能提高管桩的抗弯能力，但是桩

顶水平荷载相对于弯矩最大截面处的作用力矩也更

大，所以桩顶水平承载力并没有明显的提高。但是，

PRC桩经历较大的水平位移后发生破坏，骨架曲线出
现很长的持平段，证明了复合配筋桩具有很好的延性

性能，且骨架曲线具有明显的下降段，说明破坏并没

有发生脆断，而呈现出延性破坏特征。 
通过Ⅰ、Ⅱ型管桩骨架曲线的对比可以发现，Ⅱ

型管桩峰值荷载以及极限位移都要优于Ⅰ型管桩。对

于常规桩，Ⅱ型 PHC桩水平极限位移几乎为Ⅰ型的两
倍，但随着非预应力筋配筋的增加，Ⅰ、Ⅱ型 PRC桩
的水平极限位移差别在逐渐缩小，预应力钢棒占主导

地位的优势被削弱。 
（3）桩身破坏方式 
各试验桩破坏过程对破坏位置进行了微距照相，

如图 9所示为 PHC9.0-0和 PHC10.7-0桩破坏位置图，
管桩在破坏时在桩身某一截面形成贯穿的环形裂缝，

桩身截断，在截断位置的上部和下部均有裂缝宽度较

小的环形裂缝，从加载方向轴线上沿桩壁向两边发展，

管桩的破坏均为受弯破坏。在桩身发生弯曲破坏时，

桩身弯矩最大位置最先发生破坏，从图 9 可以看出
PHC9.0-0 桩弯矩最大位置在桩顶以下 2.2 m 附近，
PHC10.7-0桩弯矩最大位置在桩顶以下 3.6 m附近。 

   

(a) PHC9.0-0                  (b) PHC10.7-0 

图 9 桩身破坏位置 

Fig. 9 Damage location of pile 
（4）延性 
延性是结构构件在破坏之前的变形能力。延性系

数是结构构件延性量化的指标。延性系数越大，说明

结构构件的延性越好，耗能能力和承受非弹性变形的

能力越强，反之则越差。 
结构构件的位移延性系数是指构件的极限位移

u∆ 和相应的屈服位移 y∆ 的比值，如下所示： 
u

y

∆
µ

∆∆ =   ，              (1) 
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式中， u∆ 为构件的极限位移，取名义极限荷载即骨架
曲线峰值荷载下降到 85%时对应的水平位移为极限位
移； y∆ 为构件的屈服位移，采用能量等值法[20]确定。 
由上式计算得到的各试件极限位移、屈服位移以

及位移延性系数正、反向均值如表 5所示。 
表 5 管桩位移及延性系数 

Table 5 Displacements and ductility coefficients of pipe piles 

桩型 
屈服位移

均值/mm 

极限位移

均值/mm 

延性系数

均值 

PHC9.0-0 23.0 55.0 2.43 

PRC9.0-8 36.6 110.5 3.03 

PRC9.0-10 41.7 166.5 4.02 

PRC9.0-12 53.7 203.3 3.75 

PRC9.0-14 73.3 251.6 3.45 

PHC10.7-0 35.8 101. 7 2.86 

PRC10.7-8 41.7 180.6 4.32 

PRC10.7-10 47.1 253.4 5.41 

PRC10.7-12 79.3 334. 5 4.23 

相较于 PHC 桩而言，PRC 桩的屈服位移和极限
位移都有明显的提高，说明其抵抗变形能力增强。PRC
桩相较于 PHC 桩延性系数明显提高，PHC9.0 和
PHC10.7 延性系数均小于 3，而增配非预应力筋后，
PRC桩延性系数均达到 3以上。PHC10.7的延性高于
PHC9.0达 17.7%，预应力钢棒直径增加对提高管桩延
性具有一定的作用，但效果有限。 
通过增配非预应力钢筋改善管桩延性，Ⅰ型管桩

延性最大提高了 65.4%，Ⅱ型管桩延性最大提高了
89.2%，延性系数最高超过 5.0，效果显著，说明在管
桩中增配非预应力钢筋，可以达到很好的改善延性效

果。 
通过非预应力筋改善管桩延性，随着非预应力筋

配筋率的提高，两种桩型延性系数均呈先增大后略微

降低的趋势，原因在于随着非预应力筋配筋率的提高，

极限位移的增长速率落后于屈服位移的增长，导致其

比值减小。这也表明通过增配非预应力钢筋来提高预

应力桩的延性时，并非配筋率越高效果越好，而是存

在一个最优配筋率。 
2.2  预应力方桩试验结果 

（1）滞回曲线及骨架曲线 
HKFZ 方桩和复合配筋方桩的滞回对比曲线如图

10 所示。HKFZ 方桩与 PHC 管桩同样属于预应力高
强混凝土预制构件，二者具有很多相似性，滞回曲线

特性相似，均呈现出很明显的捏缩现象，经历的加载

次数较少即突然丧失承载力而发生脆性破坏。 
对于方桩通过增配非预应力筋形成的复合配筋方

桩，其耗能能力、延性提高效果同样显著。图 10（b）

HKFZ9.0-10方桩，可承受更多次的加载循环，且破坏
时变形较大，承载力有持平段，而不是突然丧失，属

于延性破坏。复合配筋方桩随着配筋率的增加，滞回

曲线愈加饱满，捏缩现象极大改善，耗能能力显著增

强，抗震能力提高。 

图 10方桩滞回对比曲线 

Fig.10 Hysteresis curves of square piles 

方桩及复合配筋方桩的骨架曲线如图 11所示。常
规 HKFZ方桩破坏时呈现脆性破坏特征，骨架曲线出
现明显的尖峰，构件达到最大承载力后曲线突然下降；

复合配筋方桩呈现出延性破坏的特征，在构件到达最

大承载力后，能够经历很大变形，而承载力没有明显

降低，骨架曲线有较长的平台段。 

 

图 11 方桩骨架曲线 

Fig. 11 Skeleton curves of square piles 

HKFZ9.0-0当水平位移达到 47 mm时，即发生脆
性破坏，破坏时经历的水平位移较小。复合配筋方桩

随着非预应力钢筋直径的增加，试件水平承载力并未

显著提高，最大仅提高了 33.3%。极限荷载并未随着
非预应力钢筋配筋率的增加而持续增大。但是，同管

桩一样，复合配筋方桩可以经历较大的水平位移后发

生破坏，且随着非预应力钢筋配筋率的增加，极限位

移一直处于增长状态，最大提高幅度为 296.2%；即使
非预应力钢筋配筋率为 0.52%的 HKFZ9.0-10 较常规
方桩极限位移也提高了 170.4%，这说明配置非预应力
钢筋对提高构件的抗变形能力具有显著的作用。 
（2）延性 
按前述方法确定各试件的极限位移、屈服位移以

及位移延性系数正反向均值如表 6所示。由表 6可以
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看出，方桩的屈服位移、极限位移整体随着配筋率的

增加呈现出增长的趋势，但延性系数并没有随着非预

应力钢筋配筋率的增加而持续增长，而是呈现出先增

大后减小的变化规律。是由于屈服位移、极限位移增

长速率不同，所以导致了其比值的变化。根据建筑上

部结构抗震对位移延性的要求，一般上部结构、构件

的位移延性要求不小于 3，地下结构可适当降低要求，
本次试验结果增配非预应力筋后的复合配筋预应力桩

位移延性均大于 3，满足抗震要求。 
表 6 方桩位移及延性系数 

Table 6 Displacements and ductility coefficients of square piles 

桩型 屈服位移

均值/mm 
极限位移均

值/mm 
延性系数

均值 
HKFZ9.0-0 18.0  47.0 2.62 
HKFZ9.0-10 35.6 127.1 3.57 
HKFZ9.0-12 27.1 135.1 4.98 
HKFZ9.0-14 36.2 150.7 4.38 
HKFZ9.0-16 42.8 186.1 4.35 

HKFZ9.0-12 的延性系数在几根桩中达到最大为
4.98，相较于常规桩增幅达 90.1%，其非预应力筋的
配筋率为 0.74%。这说明就抗震性能而言，同复合配
筋管桩一样，复合配筋方桩并不是其非预应力钢筋掺

入量越多越好，而是存在一个最优配筋率的范围，超

过该范围，会降低非预应力钢筋提高桩身延性的效果。

本试验结果为，当增配 8根直径为 12 mm的非预应力
钢筋时，即当非预应力钢筋与预应力钢棒面积比为

1.78时，构件的延性提高最多。 
2.3  钻孔灌注桩试验结果 

（1）滞回曲线 
图 12 为一组钢筋混凝土钻孔灌注桩的荷载–位

移滞回曲线。从图中可以看到，各试验桩的荷载–位

移关系总体上依次经历了上升、水平、缓降、骤降 4
个过程。 

各试验桩的荷载–位移滞回曲线均相对较为饱

满，耗能性能整体较好；进入位移控制加载阶段后，

滞回环的捏缩效应逐渐改善，在骤降阶段之前，随着

加载位移的增大，滞回环饱满程度不断增加，桩身破

坏呈现出延性破坏的特征。 
（2）骨架曲线 
图 13为各钻孔灌注桩的骨架曲线。试验中各灌注

桩的桩顶位移发展规律基本一致，在力加载控制阶段

桩顶位移上升较快，在位移加载控制阶段桩顶位移都

经历了一个较大的水平段后桩身失去承载能力，且随

着纵筋直径的增大，桩顶的极限位移逐渐增大，屈服

平台的范围逐渐扩大，塑性变形能力不断提高。YZ18
的极限位移达到了 185 mm，相比于 YZ12 提高了
200%，纵筋配筋率对灌注桩的变形能力影响较大。 
从 YZ12到 YZ18，随着纵向受力主筋配筋率的增

加，试验桩正、反向单桩水平承载力峰值的均值依次

为 61.31，75.62，95.45，110.36 kN；可见，考虑桩–
土共同作用条件下，在一定的纵筋配筋率范围内，钻

孔灌注桩单桩水平承载力随纵筋配筋率的增加单调递

增。 

图 12 灌注桩荷载–位移滞回曲线 

Fig. 12 Hysteresis curves of load and deformation 

图 13 灌注桩骨架曲线 

Fig. 13 Comparison of envelope curves 

（3）延性 
表 7给出了钻孔灌注桩的屈服位移、极限位移及

位移延性系数正、反向加载的均值。 
表 7 钻孔灌注桩位移延性系数 

Table 7 Displacement ductility coefficient of bored cast-in-situ  

.piles 

试验桩编号 
屈服位移

均值/mm 

极限位移均

值/mm 

位移延性系

数均值 

YZ12 19.9  91.3 4.60 

YZ14 25.8 125.5 4.86 

YZ16 31.5 159.6 5.10 

YZ18 37.6 185.5 4.93 
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由表 7可看到，随着纵筋配筋率的增加，试验桩
的屈服位移平均值从 19.9 mm增至 37.6 mm，增长了
89%；同时，极限位移平均值从 91.3 mm 增至 185.5 
mm，增幅达 103.1%。增配纵向受力钢筋使钻孔灌注
桩的极限位移得到显著提高，灌注桩在破坏前可经历

更大的水平位移。各试验桩的位移延性系数均满足大

于 3的要求，可满足基础构件在地震作用下的延性要
求。随着纵筋配筋率的增加，试验桩的位移延性系数

平均值先增加后减小，在配筋率为 0.82%（YZ16）时
达到最大值 5.10。因此，从位移延性这一角度分析，
钢筋混凝土钻孔灌注桩同样存在着一个最优配筋率。 
2.4  各桩型位移延性对比 

表 8给出了位移延性系数最大、最小的桩型。可
以看到，各桩型中灌注桩的位移延性处于一个整体较

高的水平，位移延性系数在 4.5 以上。常规预应力管
桩、常规预应力空心方桩的位移延性均较低，且均小

于 3；通过增配非预应力钢筋，预应力桩的位移延性
得到显著提高，复合配筋预应力桩的位移延性系数最

大达到了 5.41，达到了灌注桩的延性水平，较好地满
足了基础构件的抗震要求。增配非预应力钢筋是改善

预应力桩抗震性能的有效措施。 
表 8 各桩型位移延性系数 

Table 8 Displacement ductility coefficients of piles 

桩型 试验桩编号 
屈服位

移均值
/mm 

极限位

移均值
/mm 

位移延

性系数

均值 
PHC9.0-0 23.0  55.0 2.43 Ⅰ型预应力

管桩 PRC9.0-10 41.7 166.5 4.02 
PHC10.7-0 35.8 101.7 2.86 Ⅱ型预应力

管桩 PRC10.7-10 47.1 253.4 5.41 
HKFZ9.0-0 18.0  47.0 2.62 预应力空心

方桩 HKFZ9.0-12 27.1 135.1 4.98 
YZ12 19.9  91.3 4.60 

灌注桩 YZ16 31.5 159.6 5.10 

3  结    论 
（1）常规预应力混凝土管桩、空心方桩在水平低

周往复荷载作用下的荷载–位移滞回曲线“捏缩效应”

严重，耗能特性较差。增配非预应力筋形成的复合配

筋预应力桩，滞回曲线的“捏缩效应”得到了较大的

改善，滞回环饱满程度随着非预应力钢筋配筋率的增

加而提高。 
（2）常规预应力混凝土管桩、空心方桩在达到单

桩水平承载力峰值后，继续加载，水平承载力迅速下

降，呈脆性破坏。增配非预应力钢筋可显著改善常规

预应力桩的变形性能，各复合配筋预应力桩的屈服位

移、极限位移均随非预应力筋配筋率的增加而增长，

在经历较大位移后发生破坏，复合配筋预应力桩的破

坏过程呈延性破坏。 

（3）增配非预应力钢筋可显著改善预应力混凝土
管桩、空心方桩的位移延性，增配一定量非预应力筋

后复合配筋预应力桩可满足抗震性能的要求。随着非

预应力钢筋配筋率的增加，复合配筋预应力桩的位移

延性系数呈先增大后减小的趋势，存在一个最优的非

预应力筋配筋率，使得其位移延性最佳。 
（4）灌注桩试验桩的位移延性系数均大于 3，具

有较好的延性。随着配筋率的增加，灌注桩的位移延

性系数同样呈现出先增大后减小的规律，存在一个位

移延性的最优配筋率。 
（5）常规预应力混凝土管桩、空心方桩的极限位

移值和位移延性系数均显著小于常规灌注桩，当增配

适量非预应力钢筋后，其极限位移值和位移延性系数

均可达到与常规灌注桩相当，抗震性能显著改善。在

PRC桩和灌注桩都能满足抗震要求时，PRC桩水平承
载力更高。 
本次试验未考虑竖向力对桩体抗震性能影响，后

期将通过试验及数值分析继续研究。 
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饱和软黏土固结过程中的不排水抗剪强度特性 
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摘  要：集成大直径固结仪和微型十字板剪切仪的功能，开发和研制了饱和软黏土固结过程中可以随时开展剪切试验
的系统装置，考虑超孔压随时间和空间变化的不均匀性，在微型十字板剪切仪板头处的空心轴杆底端配置微型孔压计，

并在大直径固结仪中配置微型土压力计，使其具备自动实时监测在十字板剪切试验测点处有效应力变化的功能。利用

该系统装置，开展了饱和软黏土在不同固结压力作用下，固结过程中不同时点的十字板剪切试验，实时监测了固结过

程中的变形和孔压变化过程，得到了十字板剪切试验测点处的有效应力和不排水抗剪强度，分析了固结过程中不排水

抗剪强度和有效应力之间的相关关系。结果表明，在不同固结压力作用下，固结完成后的不排水抗剪强度与有效应力

呈现出传统的线性关系，但是，在某一固结压力作用下，固结过程中的不排水抗剪强度却随有效应力的增长呈非线性

增长，而且，在不同固结压力作用下，固结压力越大，固结过程中达到相同的有效应力时所对应的不排水抗剪强度越

大。固结过程中的不排水抗剪强度并不仅仅取决于剪前固结有效应力，还与剪前孔隙比相关，孔压消散速率小于变形

速率是导致固结初期、剪前固结有效应力较小时，不排水抗剪强度较快增长的主要原因。 
关键词：软黏土；固结；不排水抗剪强度；微型十字板；剪前孔隙比 
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Abstract: By integrating the functions of large-diameter consolidometer and miniature vane shear devices, a systematic 

apparatus is devised and developed to be capable of performing shear tests at any point in time during the consolidation process 

of saturated soft clay. Considering the non-uniformity change of the excess pore-water pressure in space and time, each 

miniature vane shear device is equipped with a miniature pore-water pressure transducer at the bottom of its hollow axial shaft 

mounting blades. The large-diameter consolidometer is equipped with miniature earth pressure cells. Thus the apparatus has a 

function of automatic real-time monitoring of changes of the effective stresses at the positions of vane shear tests. By using this 

systematic apparatus, the vane shear tests are carried out at different points in time during the consolidation process of saturated 

soft clay subjected to different consolidation pressures. The changes of real-time deformation and pore-water pressure are 

monitored during the consolidation process, and the effective stresses and the undrained shear strengths at the positions of vane 

shear tests are derived. The correlation between the shear strength and the effective stress is analyzed. It is shown that the 

traditional linear relationship exists between the undrained shear strengths at the end of consolidation under different pressures 

and effective stresses. However, under a certain consolidation pressure, the shear strength increases non-linearly with the 

increase in the effective stress during the consolidation process. Moreover, under different consolidation pressures, the larger 

the consolidation pressure, the higher the shear strength at the same effective stress generated during the consolidation process. 

The undrained shear strength gained during consolidation is dependent on the effective stress and the void ratio before shearing. 

The fact that the rate of dissipation of pore-water pressure is less than the rate of deformation is the main reason for the rapid 

increase in the undrained shear strength at the early stage of consolidation when the effective stress before shearing is relatively 

low. 
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0  引    言 
软黏土的抗剪强度会随着固结过程中超孔压消

散、有效应力增加而增加，地基的稳定性也将随着加

载过程和抗剪强度的变化而动态发展。因此，软黏土

地基的稳定性分析时，需要考虑加载和固结过程中伴

随土体变形和超孔压变化引起的抗剪强度变化[1-5]。揭

示土的抗剪强度特性的传统试验方法有不固结不排

水、固结不排水和固结排水剪切试验这 3种类型，土
体的不排水或排水剪切试验要么是在不固结条件下开

展，要么是在固结完成后开展，即固结和剪切这两个

过程是相互独立开展的。然而，实际工程中，固结和

剪切通常都是同时发生的。利用现有的剪切试验仪器

比如三轴仪或直剪仪虽然也可以实现在土体固结到某

一程度后立即开展剪切试验，但三轴试样在固结过程

中存在超孔压分布不均匀[6]、直剪试样预定剪切面上

的超孔压存在难以确定的问题，这将导致剪切破坏面

处的剪前固结有效应力无法准确确定，难以揭示固结

过程中土体抗剪强度与有效应力的真实关系。 
为模拟固结同时剪切过程，本文将大直径固结仪

和微型十字板剪切仪的功能进行有机集成，开发和研

制了软黏土在固结过程中的不同时点可以随时开展十

字板剪切试验的系统装置，并在十字板板头处的空心

轴杆底端配置微型孔压计，在固结仪中配置微型土压

力计和位移计，可以自动实时监测土体竖向变形和总

应力，以及超孔压的变化过程，并能确定十字板剪切

试验测点处的竖向有效应力，将其应用于分析软黏土

固结过程中不排水抗剪强度随有效应力的变化特性。 

1  固结同时剪切试验系统装置研发 
本文研制的固结过程中可以随时开展十字板剪切

试验的系统装置如图 1所示，其结构及主要部件如示
意图 2所示，该装置主要由气压顶升式加载机构、大
直径固结仪、带孔压测试功能的十字板剪切仪、自动

化数据采集传感器测量单元组成。 
1.1  气压顶升式加载机构 

气压顶升式加载机构主要用于实现对软黏土试样

固结进行加载，它主要由框架、气压千斤顶、气压调

节器、固结仪升降平台、升降导杆、加载板及反力架

组成。通过气压调节器，可以设置加载过程，控制气

压千斤顶和外置空气压缩机的运行，使固结仪整体沿

升降导杆竖直顶升，在固结仪试样顶部与加载板和反

力架之间产生荷载。与此同时，气压千斤顶与固结仪

升降平台之间的压力传感器的测试数据，会实时反馈

到气压调节器，从而自动控制和调整顶升进程，使得

固结仪中的试样顶面能够按照预定的加载过程受荷。 

 

图 1 固结同时剪切试验系统照片 

Fig. 1 Photo of simultaneous consolidation and shear test system 

图 2 固结同时剪切试验系统结构示意图 

Fig. 2 Sketch of structure of simultaneous consolidation and shear  

test system 

1.2  大直径固结仪 

如图 3（a）所示，大直径固结仪由透明有机玻璃
制成。如图 4所示，固结仪整体高度为 55 cm，内径
47.6 cm，固结仪内底部安装有透水滤板，将其分隔为
下部高为 5 cm的储水空腔和上部高为 50 cm的试样
室。储水空腔外接 1根排水管，装样时用于保持试样
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饱和、固结时用于试样排水。试样顶部上覆加载板，

加载板侧壁包裹 U形项圈，防止试样通过板壁与固结
仪内壁之间的空隙挤出。 

   

（a）固结仪          （b）加载板底部的十字板剪切仪 

图 3 固结仪和十字板剪切仪照片 

Fig. 3 Photos of consolidometer and vane shear devices 

图 4 固结仪、十字板剪切仪及传感器布置示意图 

Fig. 4 Sketch of layout of consolidometer, vane shear devices and  

instrumentation 

1.3  带孔压测试功能的微型十字板剪切仪 

为测定固结过程中试样的不排水抗剪强度并确定

测点处的有效应力，自主研制了机械式带孔压测试功

能的微型十字板剪切仪，如图 3（b）和图 4所示。十
字板剪切仪主要由空心轴杆和十字板板头组成，轴杆

长 350 mm，外径 12 mm，内径 8 mm，十字板板头高
40 mm，翼宽 10 mm，高径比 2∶1[7-8]，厚 1 mm。在
十字板板头位置处的空心轴杆底端配置微型孔压计并

采用硅胶密封，其连接电缆穿过空心轴杆内部后从其

顶部侧壁引出。在空心轴杆的顶端配置六边形盖帽，

配合扭力计开展微型十字板剪切试验。微型十字板剪

切仪安装在固结试验加载板的径向位置上，均匀、对

称布置。十字板板头中心插入试样的深度可以人工调

节，经固定后竖向位移受到约束，但是可以自由扭转。 
1.4  自动化数据采集传感器及其布置 

为测试加载固结引起的变形，竖向位移传感器

（LVDT）底座安装在系统装置的框架梁上，探头接

触于固结仪升降平台，如图 2（a）所示。 
为开展固结过程中的剪切试验，在加载板的径向

位置均匀、对称布置有 6个十字板剪切仪，其板头中
心在试样中的插入深度为 15 cm，如图 3（b）和图 4
所示，其中 5个为自主研制的带孔压测试功能的十字
板剪切仪，1个为带有 ASTM标准轴杆和板头的十字
板剪切仪，如图 5（a）所示。经率定试验发现，带孔
压测试功能的十字板剪切仪测试得到的不排水抗剪强

度均大于带有 ASTM 标准板头的十字板剪切仪测试

得到的不排水抗剪强度，两者的平均比值为 1.21，且
变化范围较窄，这主要是为克服剪切仪空心轴杆与其

周围土体之间的摩擦所致，反映了自主研制的十字板

剪切仪的系统误差，虽然还难以得到不排水抗剪强度

的准确值，但并不影响本文依据该仪器测试结果进行

固结过程中不排水抗剪强度变化特性和规律的分析。

采用自主研制的十字板剪切仪，可以测试得到试样固

结过程中在 15 cm深处的孔压变化过程，以及在不同
固结时点的不排水抗剪强度。 
在固结仪加载板的底部即试样的顶部径向的固定

位置，安装了 2个微型土压力计（图 5（a）），测试试
样顶部的竖向总应力变化。在固结仪透水滤板的顶部

即试样底部径向的固定位置，安装了 3个微型土压力
计（图 5（b ）），测试试样底部的竖向总应力变化。 
上述传感器的尺寸、量程和精度如表 1所示。所

有传感器接入数据采集装置，实现自动化实时测量，

数据自动采集的周期为 500 ms。 

 

图 5 试样顶部和底部传感器布置 

Fig. 5 Layout of instrumentation at top and bottom of specimen 

表 1 传感器尺寸、量程（FS）和精度 

Table 1 Sizes, full scales and accuracies of transducers 

传感器种类 尺寸 量程 精度 

位移计  200 mm 0.25% FS 

微型孔压计 Φ8×14 mm 50 kPa 0.25% FS 

微型土压力计 Φ22×18 mm 50 kPa 0.25% FS 

2  试验土样、方法及气压加载方案 
2.1  试验土样 
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固结试验所用黏土试样为高岭土，粒径 d≤0.005 
mm的黏粒含量超过 80%，密度为 2.71 g/cm3，液限为

43.7%，塑限为 22.2%，塑性指数为 21.5，风干含水率
4.5%。经渗透试验测定，黏土试样经固结试验开始之
前的装样和预压过程之后，其渗透系数在 10-8 m/s的
量级。 
2.2  试验方法 

（1）制样。采用上述高岭土，风干后加水配置成
饱和含水率为 60%的土样，采用搅拌器充分搅拌，使
土样均匀、饱和。 
（2）装样。将配置的土样均匀填入固结仪试样室

中，填入过程中通过外接排水管和储水空腔注水，始

终保持试样淹没在水面以下。装样完成后，静置 24 h，
再将固结仪放入固结同时剪切试验系统装置的顶升平

台上，安装加载板，调节升降平台位置，使加载板与

试样顶面刚好接触。 
（3）预压。为保证试样能够充分均匀、饱和，制

样时的含水率取为液限的 1.37倍，其对应的压缩性很
高、不排水抗剪强度很低，不便于后续固结和剪切试

验的开展，为此，在装样完成后，按 1 kPa/6 h的缓慢
加载速率对试样进行 10 kPa预压处理。在竖向位移、
土压力和超孔压测试数据均达到稳定后，再卸除预压

荷载，并待试样的回弹变形、土压力和超孔压均达到

稳定后，记录所有测试传感器的零读数，再开展后续

试验。 
（4）固结同时剪切试验。按 10 kPa/h 较快的加

载速率对试样实施加载至某一固结压力并保持稳定，

实时自动测试竖向位移、土压力和超孔压数据，观测

得到该固结压力作用下的超孔压峰值。固结过程中，

当超孔压消散值分别达到超孔压峰值的 20%，40%，
60%，80%，100%时，通过扭力计转动一个微型十字
板剪切仪测得对应时刻土体的不排水抗剪强度。在此

过程中，每个十字板剪切仪只扭转一次，以消除试样

扰动对后续固结和剪切试验的影响。 
通过多次制样、装样和预压过程的探索性和重复

性试验并针对试样开展相应的测试和分析，确定了上

述试验方法，采用该试验方法可以得到均匀的试样，

饱和度达到 96%以上，预压完成后、固结同时剪切试
验前，试样的初始高度约为 40 cm。微型十字板板头
固定于试样顶面以下 15 cm处，如图 4所示。 
2.3  固结同时剪切试验加载方案 

鉴于试样直径较大，气压千斤顶的加载能力有限，

同时考虑反力架及加载机构的变形控制要求，为实现

稳定的加载过程，本文研发的固结同时剪切试验系统

装置的气压加载能力为 50 kPa。该压力值对于固结问
题的研究而言是偏小的，但是，对于本文针对软黏土

的抗剪强度问题的研究而言，还是可以满足要求的。

因此，固结同时剪切试验的气压加载方案分别设定为

20，30，40 kPa。 

3  试验结果及分析 
3.1  固结过程中的竖向总应力增量 

固结过程中，试样顶部或底部各土压力计测得的

值基本一致，偏差不到 1.5 kPa。图 6所示为 20，30，
40 kPa气压加载方案条件下试样底部和顶部的土压力
的平均值 p随时间 t的变化过程曲线，可以看出，加
载完成后的土压力基本是保持恒定的，其微小波动主

要是由于试样变形及相应的气压补偿加载所导致。底

部的土压力基本都一致地超出顶部的土压力约 7 kPa，
这与试样的自重所产生的竖向总应力是匹配的。上述

测试结果说明固结加载过程是稳定和可靠的。 

图 6 试样底部和顶部的土压力 

Fig. 6 Earth pressures at bottom and top of specimen 

假设试样中的竖向总应力沿深度线性分布，则可

以根据上述试样底部和顶部的土压力测试结果，计算

得到试样顶面以下 15 cm处即微型十字板板头处的竖
向总应力增量 Δσv在固结过程中的变化时程线，如图

7 所示。可以看出，微型十字板板头处的竖向总应力
增量值也是稳定和可靠的。 

图 7 十字板剪切试验测点处的竖向总应力增量 

Fig. 7 Increments of vertical total stress at vane shear test points 

3.2  固结过程中的变形 

图 8所示为 20，30，40 kPa气压加载方案条件下
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试样顶部的竖向位移 s随时间 t的变化过程曲线。图 9
所示为竖向位移 s按其最终值 smax归一化后的变化过

程曲线，从图 9 可以看出，3 种气压加载方案条件下
的变化过程曲线基本重合，说明所制备的试样是比较

均匀的，试样的固结过程基本上是一致的。 

图 8 试样顶部的竖向位移 

Fig. 8 The vertical displacement at the top of specimen 

图 9 试样顶部的归一化竖向位移 

Fig. 9 Normalized vertical displacements at top of specimen 

3.3  固结过程中十字板剪切试验测点处的超孔压 

图 10所示为 20，30和 40 kPa气压加载方案条件
下微型十字板剪切试验测点处的超孔压 Δui 随时间 t
的变化过程曲线。在固结过程中，每个微型十字板剪

切仪只进行一次剪切试验，因此，每条超孔压变化曲

线在剪切试验开展的时段内会出现一次短暂的超孔压

小幅升高后快速消散的现象。从图 10可以看出，在同
一气压加载方案条件下，孔压计 PPT1、PPT2和 PPT3
测得的超孔压变化过程曲线基本重合，而在相同时刻，

孔压计PPT4和PPT5测得的超孔压值均明显一致地偏
小，这说明不同孔压计的测试结果存在一定的系统误

差。为消除该系统误差的影响，本文取孔压计 PPT1、
PPT2和 PPT3测得的超孔压平均值 Δu作为十字板剪
切试验测点处的超孔压，其随时间的变化过程曲线如

图 11所示，其中，每条曲线的 5个突起段代表的是固
结过程中各孔压计测点处开展的十字板剪切试验所产

生的超孔压，在相同的气压加载量下其大小基本一致，

但在不同的气压加载方案条件下，其大小随着加载量

的增大而略有增大，不过，十字板剪切试验所产生的

短暂的超孔压上升值与固结过程中的超孔压值相比，

基本上可以近似忽略不计，其消散速率也非常快，对

试样后续的固结过程并没有产生明显的影响。 

图 10 十字板剪切试验测点处的超孔压 

Fig. 10 Excess pore-water pressures at vane shear test points 

图 11 十字板剪切试验测点处的平均超孔压 

Fig. 11 Average excess pore-water pressures at vane shear test  

points 
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3.4  固结过程中十字板剪切试验测点处的有效应力

增量 

图 12所示为 20，30和 40 kPa气压加载方案条件
下十字板剪切试验测点处由图 7中的竖向总应力增量

vσ∆ 和图11中的平均超孔压Δu按( vσ∆ –Δu)计算得到
的竖向有效应力增量 vσ ′∆ 随时间的变化过程，可以看

出，在固结过程中，试样的竖向有效应力增量随时间

非线性增加。图 13所示为竖向有效应力增量按其最终
值 vmaxσ ′∆ 归一化后的变化过程曲线，图中也给出了竖

向位移 s按其最终值 smax归一化后的变化过程曲线。 

图 12 十字板剪切试验测点处的有效应力增量 

Fig. 12 Increments of effective stress at vane shear test points 

图 13 归一化后的竖向位移和有效应力增量 

Fig. 13 Normalized vertical displacements and increments of  

.effective stress  

从图 13可以看出，变形速率明显大于竖向有效应
力增量的增长速率，这说明，在固结过程中，变形速

率与孔压消散速率并不同步。已有的固结理论分析结

果表明，当考虑固结过程中压缩系数和渗透系数随土

体压密（即孔隙比减小）而减小的实际情况[9-10]，考

虑变形与排水耦合[11-12]，或考虑更符合实际的随时间

加载工况[13]时，得到的整体平均固结（变形）速率均

大于整体平均超孔压消散速率，除非加载速率慢到一

定程度，超孔压有足够的时间消散而变形随慢速加载

而缓慢发展[13]，或者当土体处于超固结状态下变形量

较小的再压缩阶段[14]，才有可能出现相反的结果。固

结过程中，变形速率大于超孔压消散速率即有效应力

增长速率的现象是客观存在的，最典型的例子就是由

固结压密而导致超孔压在固结初期出现高于外加荷载

后再消散的现象，即Mandel-Cryer效应[15]，甚至在卸

载回弹试验中，也能观测到超孔压值高于卸载量的现

象[16-17]。变形速率大于有效应力增长速率这一现象将

为下文理解固结过程中的不排水抗剪强度特性提供事

实依据。 
3.5  固结过程中的十字板不排水抗剪强度 

在 20、30和 40 kPa气压加载方案条件下，各开
展 4次重复试验，得到试样固结到不同时点开展十字
板剪切试验测得的不排水抗剪强度 su如图 14所示。 

 

图 14 固结过程中的十字板不排水抗剪强度 

Fig. 14 Undrained vane shear strengths during consolidation 

从图 14可以看出，在固结过程中，不排水抗剪强
度的测值基本上都表现出随固结时间非线性增加的规

律。在固结初期，不排水抗剪强度增加速率较快、幅

度较大，而后期则增加速率逐渐变慢、幅度逐渐变小。
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这一规律与徐宏等[18]在现场真空预压固结过程中测

得的不排水抗剪强度随时间非线性增长的规律，以及

Kamei等[19]在不同固结历时开展三轴不排水剪切试验

得到的不排水抗剪强度随时间的变化特性是相似的。 
3.6  固结过程中不排水抗剪强度增量与有效应力增

量之间的关系 

将图 14 中的不排水抗剪强度值减去试样在 20，
30 和 40 kPa 气压加载方案条件下固结前的初始不排
水抗剪强度值，则可得到固结过程中的不排水抗剪强

度增量 Δsu，与其同时刻对应的有效应力增量 vσ ′∆ 之

间的关系如图 15所示。从图 15可以看出，在不同的
固结压力作用下，固结完成后的不排水抗剪强度增量

与有效应力增量之间近似呈线性关系，如图中实线所

示，这与不排水抗剪强度增量随有效应力增量线性增

长的传统认知[20-27]即 Δsu = vS σ ′∆ 是一致的（式中 S
为不排水抗剪强度增量随有效应力增量而增长的比例

系数）。然而，在某一固结压力作用下，固结过程中的

不排水抗剪强度增量却随着有效应力增量呈非线性增

加，如图中的虚线所示，这与固结完成后得到的不排

水抗剪强度增量随有效应力增量呈线性增长的规律或

传统认知却明显不一致。Umezaki等[28]、Suzuki等[29]

通过传统的室内和现场试验方法，也观测到固结过程

中不排水抗剪强度与有效应力的比值并非为常数，这

与本文的试验结果是一致的。此外，从图 15还可以看
出，在不同的固结压力作用下，固结过程中达到相同

的有效应力增量 vσ ′∆ 时，其对应的不排水抗剪强度增

量并不相等，而是表现为，固结压力越大，固结过程

中达到相同的有效应力增量所对应的不排水抗剪强度

增量也越大，这与不排水抗剪强度增量随有效应力增

量呈线性增长的传统认知也明显不一致。 

 

图 15 固结过程中不排水抗剪强度增量与有效应力增量的关系 

Fig. 15 Relationship between increments of shear strength and  

effective stress during consolidation process 

针对上述两种与传统认知不一致的现象，究其原

因在于，传统认知是根据不同固结压力作用下固结完

成后的剪切试验结果得到的，固结完成后即剪切前，

固结压力引起的土体变形结束、超孔压消散完成，固

结压力已转化为固结有效应力，并与试样固结完成后

即剪前的孔隙比具有一一对应关系，因此，不排水抗

剪强度仅由该剪前固结有效应力或者仅由其对应的剪

前孔隙比所决定，其表现为，不排水抗剪强度随剪前

固结有效应力的增加而近似线性增加；然而，在固结

过程中，土体既有变形发展又有超孔压消散，亦即孔

隙比减小、固结有效应力增长，如果变形速率和超孔

压消散速率不相同，当在某固结时点开展剪切试验时，

剪前孔隙比和剪前固结有效应力就并非像固结完成后

的结果那样具有一一对应关系，所得到的不排水抗剪

强度则可能由剪前孔隙比和剪前固结有效应力两者决

定，取决于变形速率和超孔压消散速率的相对大小。

固结过程中，如果变形速率和超孔压消散速率相同，

则剪前孔隙比和剪前固结有效应力也具有一一对应关

系，不排水抗剪强度则仅由该剪前固结有效应力或者

仅由其对应的剪前孔隙比所决定，其表现为不排水抗

剪强度随剪前固结有效应力的增加而近似线性增加。

如果变形速率大于超孔压消散速率，即孔隙比减小的

速率大于固结有效应力增长的速率，则剪前孔隙比对

不排水抗剪强度增长的效果将提前显现，这将使得不

排水抗剪强度随剪前固结有效应力的增加而表现为非

线性增加。本文的试验结果表明，在固结初期，变形

速率大于超孔压消散速率或有效应力增长速率（如图

13 所示），这意味着剪前孔隙比减小得快，而剪前固
结有效应力增长得慢，因此，不排水抗剪强度在固结

初期、剪前固结有效应力增量较小时增长得快，而在

固结后期增长得慢（如图 14，15所示）。类似地，在
不同的固结压力作用下，当达到相同的剪前固结有效

应力增量时，由于固结压力越大，固结变形也越大，

剪前孔隙比越小，因此其不排水抗剪强度也就越高。 
上述分析表明，固结过程中，变形速率通常都大

于孔压消散速率，不排水抗剪强度的增长主要取决于

剪前孔隙比，而非剪前固结有效应力，这与 Umezaki
等[28]、Suzuki 等[29]的观点是一致的，Indraratna 等[30]

也将基于孔隙比变化的不排水抗剪强度增长模型应用

于软土地基固结过程中的稳定性分析。 

4  结    论 
（1）开发和研制了饱和软黏土固结过程中可以随

时开展微型十字板剪切试验的系统装置，具备实时观

测土体变形、总应力和孔压的功能，可应用于研究固

结过程中不排水抗剪强度的变化特性。 
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（2）在某一固结压力作用下，固结过程中的不排
水抗剪强度随有效应力的增长呈非线性增长，而不是

呈线性增长。 
（3）在不同的固结压力作用下，固结过程中达到

相同的有效应力时，固结压力越大，其对应的不排水

抗剪强度越大。固结完成后的不排水抗剪强度才与其

对应的有效应力呈现出传统的线性关系。 
（4）固结过程中，不排水抗剪强度的增长主要取

决于剪前孔隙比，而非剪前固结有效应力，其原因在

于，变形速率通常都大于孔压消散速率，即孔隙比的

减小速率大于有效应力的增长速率，这将使得不排水

抗剪强度在固结初期、有效应力增长量还较小时，就

已随着剪前孔隙比的快速减小而快速增长，而在固结

后期则随着有效应力的增长缓慢增长。 
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基于特征应力的正常固结土三维弹塑性本构模型 
路德春，李晓强，梁靖宇，杜修力

*
 

(北京工业大学城市与工程安全减灾教育部重点实验室，北京 100124) 

摘  要：在特征应力空间中，Drucker-Prager形式的强度准则可以合理描述岩土类材料的真三维强度特性，即特征应力
具有以各向同性形式的表达式描述岩土类材料各向异性力学特性的功能。在特征应力空间中，利用插值函数法直接提

出了正常固结土的新的屈服函数，结合笔者已在特征应力空间中提出的塑性势函数，直接建立了正常固结土的真三维

弹塑性本构模型。模型只有 7 个材料参数，每个参数均具有明确的物理意义，可利用室内试验简单确定。通过模型功
能分析以及与文献中试验结果的对比验证表明，本文模型可简单合理地描述正常固结土的真三维变形与强度特性，并

且可简化为修正剑桥模型。 
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3D elastoplastic constitutive model for normally consolidated soils              
based on characteristic stress 

LU De-chun, LI Xiao-qiang, LIANG Jing-yu, DU Xiu-li 
(Key Lab of Urban Security and Disaster Engineering, Ministry of Education, Beijing University of Technology, Beijing 100124, China) 

Abstract: The strength criterion in the characteristic stress space, whose form is the same as that of the Drucker-Prager strength 

criterion, can describe the true three-dimensional strength of geomaterials. In other words, the isotropic function in the 

characteristic stress space can describe the anisotropic mechanical properties of the geomaterials. In the characteristic stress 

space, a new yield function is proposed for the normally consolidated soils on the basis of the interpolation function method. By 

using the plastic potential function from the authors’ previous researches, a true 3D elastoplastic constitutive model for 

normally consolidated soils is directly established in the characteristic stress space. There are only 7 parameters in the proposed 

model. All the parameters have clear physical meanings and can be easily determined through laboratory tests. The proposed 

model is analyzed through model simulations and is verified using the soil data available in the literatures. These results 

demonstrate that the proposed model can simply and reasonably describe the characteristics of the true three-dimensional 

strength and deformation of normally consolidated soils and can be degenerated to the modified Cam-clay model. 

Key words: constitutive model; characteristic stress; true three-dimension; non-associated flow rule 

0  引    言 
土的本构模型，或称为本构关系，是反映土在复

杂应力状态下应力应变规律的数学表达式，是土力学

领域的重要基础理论[1]。目前在塑性理论的框架内，

建立土的真三维弹塑性本构模型主要有以下2种方法：
①首先在三轴压缩子午面内建立弹塑性本构模型，然

后基于某种强度准则在偏平面内实现模型三维化；②

以某种强度准则作为破坏条件，直接建立真三维弹塑

性本构模型。 
在第一种方法建立的弹塑性本构模型中，Roscoe

等[2-3]建立的剑桥模型（Cam-clay model）和修正剑桥

模型（modified Cam-clay model）是最著名的，这两种
模型默认采用Drucker-Prager准则作为破坏条件，偏平
面上的强度曲线是圆。试验结果表明Drucker-Prager
准则过高地估计了除三轴压缩条件以外土体的抗剪强

度，并导致平面应变条件下错误的中主应力比[4]。为

此，Zienkiewicz等[5]提出了 ( )g θ 三维化方法。随后，
学者们提出了不同的 ( )g θ 函数[6-7]。基于该方法，许

─────── 
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多三轴压缩子午面内建立的本构模型被扩展到三维应

力空间，如Tsiampousi等[8]建立的适用于饱和土和非饱

和土的本构模型、Chakraborty等[9]建立的双屈服面模

型和Sutharsan等[10]基于边界面理论建立的非饱和土

本构模型等。遗憾的是该类模型无法描述土体在加载 
过程中产生的应力诱导各向异性[11]。为此，姚仰平等

提出了变换应力三维化方法[12-14]，其核心是将Lade准
则[12]、Matsuoka-Nakai准则[13]或广义非线性强度准则

（GNST）[14]扩展为Drucker-Prager准则的形式，并将 
其作为剪切破坏条件与三轴压缩子午面内建立的本构

模型相结合，将模型扩展到真三维应力空间。 
第二种方法是以某种强度准则作为破坏条件直接

建立真三维的屈服函数和塑性势函数，从而直接描述

土的真三维强度和变形特性，是真正的三维弹塑性本

构模型。如Lade等[15]通过将Lade-Duncan准则作为剪切
屈服面建立了一个真三维的弹塑性本构模型。为计算土

在等应力比加载过程中产生的塑性变形，Lade增加了
一个弯曲的帽子屈服面[16]。随后，Lade等[17]将双屈服

面模型组合成一个全封闭的光滑屈服面，使之成为单

屈服面模型。该模型共有15个参数，参数多使得模型
应用受到限制。Desai[18]基于多项式展开的概念，提出

了一个一般化的方法用来得到塑性势函数和屈服函

数。基于该方法，Desai[19]得到了一个真三维的屈服函

数，并建立了分级加载单屈服面模型，18模型参数限
制了该模型的应用。基于空间滑动面（SMP面）[20]

的概念，Nakai等[21]提出了一个新的应力张量 ijt ；结合
临界状态理论建立了一个三维的 ijt 黏土模型[22]。随

后，Nakai等[23]将 ijt 黏土模型扩展为考虑土的超固结、
结构性以及时间影响的真三维本构模型。但是，

Chowdhury等 [24]指出 ijt 黏土模型隐式地违反了
Matsuoka-Nakai强度准则理论，理论上不完备。 

Lu等[25]提出了特征应力 ij
βσ (i，j=1，2，3)的概念，

并形成了一系列新的应力空间——特征应力空间。特
征应力空间中的各向同性在普通应力空间表现为各向

异性，因此可用特征应力空间中的各向同性反映岩土

类材料的应力诱导各向异性。即在特征应力空间内，

用平均主应力 pβ 和广义剪应力 qβ作为应力参量直接

建立类似于修正剑桥模型的本构模型就能合理描述土

的真三维强度和变形规律。基于此，Ma等[26]已在特征

应力空间提出了一个新的剪胀方程并推导得到了塑性

势函数，结合普通应力空间中修正剑桥模型的屈服函

数建立了一个的三维弹塑性本构模型。 
本文在特征应力空间中用插值函数法[27]直接提

出了一个新的正常固结土的屈服函数；并结合文献[26]
提出的塑性势函数，建立了一个正常固结土的真三维

弹塑性本构模型。模型只有7个材料参数，参数都具有

明确的物理意义而且可以通过简单的室内试验获得。

模型预测与试验结果的对比表明，本文所提模型能够 
较好地反映土在三维应力状态下的强度和体积变形规

律。 

1  特征应力 
Lu等[25]提出了特征应力 ij

βσ (i，j=1，2，3)的概念。
若将特征应力张量 ij

βσ 、普通应力张量 ijσ (i，j=1，2，
3)和主应力张量 iσ (i=1，2，3)用所对应的矩阵形式

βσ ，σ 和Ω 表示，则 

1
r 1 1

r

1p
p

β

β −  
=  

 
σ ΩP P  ，     (1) 

1
1 2 3 2 2diag( , , )σ σ σ −= = P PΩ σ  。     (2) 

式中  rp 为参考应力，其作用是进行无量纲化转换，
在本文中取 r 1 kPap = ； 1P， 2P 为单位正交坐标变换
矩阵； 1σ ， 2σ ， 3σ 为普通应力空间的3个主应力。 
在普通应力空间，平均应力或静水压力 p、广义

剪应力 q和应力比η 可以表示为 
1
3 ij ijp σ δ=  ，        (3) 

3= ( )( )
2 ij ij ij ijq p pσ δ σ δ− −  ，  (4) 

= q
p

η  。       (5) 

式中， ijδ 为Kronecker符号，定义如下： 
1
0ij

i j
i j

δ
=

=  ≠
 。         (6) 

参照普通应力空间中关于 p， q和η 的定义，将
特征应力空间的平均应力或静水压力 pβ 、广义剪应力

qβ和应力比 βη 表示为 
1=
3 ij ijp β

β σ δ  ，     (7) 

3 ( )( )
2 ij ij ij ijq p pβ β

β β βσ δ σ δ= − −  ， (8) 

=
q
p

β
β

β

η  。      (9) 

基于特征应力 ij
βσ ，笔者提出了岩土类材料的非

线性统一强度理论（NUSC）[25]，每种材料都对应一

个特定的材料参数β 。对于无黏性土，NUSC可以简
化为 

q
M

p
β

β
β

=   。               (10) 

式中，M β为特征应力空间的临界状态应力比，由材

料参数β和三轴压缩条件下的内摩擦角 cϕ 根据下式确
定： 
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c c

c c

(1 sin ) (1 sin )
3

(1 sin ) 2(1 sin )
M

β β

β β β

ϕ ϕ
ϕ ϕ

+ − −
=

+ + −
 。  (11) 

式中，β为描述材料三轴拉压强度比的参数，由三轴
压缩条件下的内摩擦角 cϕ 和三轴拉伸条件下的内摩
擦角 eϕ 根据下式确定： 

c c e e

c c e e

(1 sin ) (1 sin ) (1 sin ) (1 sin )
(1 sin ) 2(1 sin ) 2(1 sin ) (1 sin )

β β β β

β β β β

ϕ ϕ ϕ ϕ
ϕ ϕ ϕ ϕ

+ − − + − −
=

+ + − + + −
。(12) 

式中， cϕ 和 eϕ 为两个独立的参数，由式（11）可知，
材料的强度参数也可用两个独立的参数β和 cϕ 表述。 

基于特征应力 ij
βσ 建立的NUSC，其物理概念简

单，参数少，易于试验确定，并且其在特征应力空间

的形式与Drucker-Prager强度理论的形式相同，即在特
征应力空间的强度面为形状相同的圆锥面，而在普通

应力空间的强度面为一系列光滑、外凸的锥面，偏平

面上的每条强度曲线都对应一种特定的材料，涵盖了

从上限Drucker-Prager圆到下限Matsuoka-Nakai曲线到
之间的所有区域，合理反映了不同岩土类材料在三维 
应力状态下的强度特性。 

2  土三维弹塑性本构模型的建立 
2.1  屈服函数 

（1）基本假定 
根据临界状态理论，如图1所示，在 e– ln p坐标

中，正常固结土的等向压缩线（NCL）、等应力比η 压
缩线和临界状态线（CSL）都是斜率为 ( )λ− 的直线。 

 

图 1 普通应力空间中正常固结土的压缩线 

Fig. 1 Compression lines of normally consolidated soils in  

.ordinary stress space 

根据图1可知，在 e– ln p坐标中NCL可以表示为 
lne N pλ= − ， 0q p =  ，     (13) 

等应力比η压缩线可表示为 
lne pξ λ= − ， q p η=  ，      (14) 

CSL可以表示为 
lne pΓ λ= − ， q p M=  。    (15) 

式（13）～（15）中  e为土的孔隙比；M为普通应力
空间内的临界状态应力比；N，ξ和Γ分别为中NCL、
等应力比η压缩线和CSL上 1 kPap = 所对应土的e。 

根据式（3）～（5）可知，X，Y为常数的应力状

态 1 1 1( )X Yσ σ σ， ， 在普通应力空间的 p，q和η 为 

1
1

3
X Yp σ

+ +
=   ，           (16) 

2 2 2
1

2 (1 ) (1 ) ( )
2

q X Y X Yσ= − + − + −  ，(17) 

2 2 23 (1 ) (1 ) ( )
2(1 )

X Y X Y
X Y

η
− + − + −

=
+ +

 。   (18) 

相应根据式（7）～（9）可知，特征应力空间的 pβ ，

qβ和 βη 如下所示： 

1
1

3
X Yp

β β
β

β σ
+ +

=   ，          (19) 

2 2 212 (1 ) (1 ) ( )
2

q X Y X Y
β

β β β β
β

σ
= − + − + − ，(20) 

2 2 23 (1 ) (1 ) ( )
2(1 )

X Y X Y
X Y

β β β β

β β β
η

− + − + −
=

+ +
 。   (21) 

联立式（16）、（19）并结合式（1）求解得，pβ 和

p之间的关系为 
13 (1 )ln ln + ln
(1 )

X Yp p
X Y

β β β

β β β
− + +

=
+ +

 。  (22) 

根据式（18）、（21）可知，X，Y为常数的应力状
态 1 1 1( )X Yσ σ σ， ， 在普通应力空间和特征应力空间的

应力比都是一个常数；根据式（22）可知，ln pβ和 ln p
之间是线性对应关系。因此， e– ln p坐标中的直线
在 e– ln pβ坐标中依然是直线，只是直线的斜率和截

距发生了变化，其中斜率变为原来的 (1/ )β 倍。 
基于以上分析可知，在 e– ln pβ坐标中，正常固

结土的NCL、等应力比 βη 压缩线和CSL是斜率为 
( / )λ β− 直线，如图2所示。 

 

图 2 特征应力空间中正常固结土的压缩线 

Fig. 2 Compression lines of normally consolidated soils in  

.characteristic stress space 

根据图2可知，在 e– ln pβ坐标中NCL可以表示
为 

lne N pβ β

λ
β

= − ， 0q pβ β =  ，    (23) 

等应力比 βη 压缩线为 

lne pβ β

λ
ξ

β
= − ， q pβ β βη=  ，    (24) 
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CSL可为 

lne pβ β

λ
Γ

β
= − ， q p Mβ β β=  。 (25) 

式中， Nβ， βξ 和 βΓ 分别为NCL、等应力比 βη 压缩
线、CSL上 1 kPapβ = 所对应土的e，且 N Nβ = 。 

此外，考虑到土的卸载回弹线在 e– ln p坐标中
是一条斜率为 κ− 的直线，依据式（22）可知其在 e–
ln pβ坐标中是一条斜率为 /κ β− 的直线，如图2所示。 
（2）屈服函数的建立 
插值函数法建立屈服函数的核心在于对等应力比

βη 压缩线表达式中的 βξ 构造一个随 βη 变化的函数，
使得其满足以下3个条件[27]：①当 =0.0βη 时， =Nβ βξ ；

②当 =Mβ βη 时， β βξ Γ= ；③当 βη 单调增大时， βξ 单
调减小。 
基于上述需求，笔者构造了如图3所示的非线性插

值函数，表达式为 
2

2 2

( ) ln 1
qAN

M p
β

β β
β β

λ κ
ξ

β

 −
= − +  

 
  ， (26) 

式中，A为描述 e– ln pβ坐标中 NCL与 CSL之间竖
向距离的参数，其表达式为 

=
ln2

N
A β βΓ β

λ κ

−
⋅

−
  。   (27) 

图 3 非线性插值函数 

Fig. 3 Nonlinear interpolation function 

将式（26）代入式（24），并结合式（23）可得到
从图 2中 NCL上 0P 点加载到等应力比 βη 压缩线上的
P点过程中，发生的体应变 vε 为 

( ) 2

v 2 2
0 0

1 ln 1 ln
1

q pA
e M p p

β β

β β β

λ κ λ
ε

β β

  −
= + +   +    

。(28) 

假定弹性体应变 e
vε 仅由 pβ 的变化引起， qβ的变

化并不会引起 e
vε 的产生，即在弹性变形计算中不考虑

剪切与压缩的耦合作用。因此，从图 2中 0P 点加载到
P点过程中发生的弹性体应变 e

vε 可以表示为 

e
v

0 0

1 ln
1

p
e p

β

β

κ
ε

β
= ⋅

+
  。         (29) 

将式（29）代入式（28）可得从 0P 点加载到P点
过程中产生的塑性体应变 p

vε 。采用 p
vε 作为硬化参数，

可建立特征应力空间的屈服函数 f： 
2

p
v2 2

0 0

1 ln 1 ln 0
1

q p
f A

e M p p
β β

β β β

λ κ
ε

β

  −
= + + − =   +    

。(30) 

式（30）屈服函数在特征应力空间和普通应力空
间的形状如图 4，5所示。屈服函数在特征应力空间的
形状与修正剑桥模型屈服函数在普通应力空间的形状

是一样的，关于 pβ 轴对称； pβ – qβ坐标中的轨迹是

椭圆，偏平面上的轨迹是圆。但是，屈服函数在普通

应力空间的形状是一个三轴对称面， p– q坐标中的
轨迹并不关于 p轴对称；偏平面上的轨迹是光滑外凸
的三角形曲线。 

 

图 4 特征应力空间的屈服面 

Fig. 4 Yield surface in the characteristic stress space 

 

图 5 普通应力空间中的屈服面 

Fig. 5 Yield surfaces in ordinary stress space 
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2.2  塑性势函数 

在前期的研究中笔者已在特征应力空间提出了新

的剪胀方程[25]，如下式所示： 
2 2 2p

v
p
d

d =
d 2

M p q
p q

β β β

β β

ε
ε β

−
  。  (31) 

在特征应力空间内采用正交条件，即假定特征应

力 ij
βσ 与塑性应变增量 pd ijε 的主轴方向一致， pd ijε 与特

征应力空间内塑性势面正交，即 
p
v
p
d

dd
1

d d
q
p

β

β

ε
ε

⋅ = −   。   (32) 

联立式（31）、（32）求解并积分可得特征应力空
间内的塑性势函数为 

( )2

2 2
x

2 1 2 1ln 1 ln 0
q p

g
M p p

β β

β β β

β β
β

 − −
= + + = 

  
，(33) 

式中， xpβ 为塑性势函数与 pβ 轴的交点。 
2.3  应力应变关系 

根据弹塑性本构模型的概念，将总应变增量d ijε
表示为弹性应变增量 ed ijε 与塑性应变增量 pd ijε 之和，
即 

e pd d dij ij ijε ε ε= +   。  (34) 
（1）弹性应变增量 
弹性应变增量由特征应力空间中的广义Hooke定

律确定，表达式为 

e 1
d d dij ij kk ijE E

β ββ β

β β

ν ν
ε σ σ δ

+
= −  。  (35) 

式中  Eβ 为特征应力空间的杨氏模量，可由 e– ln pβ

平面中等向压缩的试验规律确定： 

0(1 2 )(1 )
3

e
E p β

β β

ν β

κ

− +
=  ；      (36) 

βν 为特征应力空间的泊松比，与应力状态相关，变化
规律较为复杂，在弹塑性模型中一般取为常数。 
（2）塑性应变增量 
采用非相关联流动准则建立塑性应变增量与应力

增量间的关系。根据一致性条件，对式（30）屈服函
数 f 求全微分得 

p
vp

v

d d d 0f f fp q
p qβ β

β β

ε
ε

∂ ∂ ∂
+ + =

∂ ∂ ∂
 。 (37) 

式（37）中各偏导数为 
2 2 2

2 2 2
0

(2 1)1 1
1

M p A qf
p e M p q p

β β β

β β β β β

λ κ
β

− −∂ −
=

∂ + +
 ， (38) 

2 2 2
0

21
1

Aqf
q e M p q

β

β β β β

λ κ
β

∂ −
=

∂ + +
  ，  (39) 

p
v

1f
ε
∂

= −
∂

  。                     (40) 

按照正交条件，塑性应变增量在特征应力空间与

塑性势函数 g正交，则塑性体应变增量可以表示为  

p g g gd d =dij
ij ij ij

p q
p q

β β
β β β

β β

ε λ λ
σ σ σ

 ∂ ∂∂ ∂ ∂
= +  ∂ ∂ ∂ ∂ ∂ 

 。(41) 

式中， λd 为塑性因子，将式（37）、（40）代入式（41）
解得 

d d
d

f fp q
p q

g
p

β β
β β

β

λ

∂ ∂
+

∂ ∂
=

∂
∂

  。   (42) 

g pβ∂ ∂ ， g qβ∂ ∂ 为式（33）塑性势函数 g的偏导数，
可以表示为 

2 2 2

2 2 2

2 1
(2 1)

M p qg
p M p q p

β β β

β β β β β

β
β β

−∂ −
=

∂ + −
  ，  (43) 

2 2 2

2(2 1)
(2 1)

qg
q M p q

β

β β β β

β

β

−∂
=

∂ + −
  。     (44) 

ijp β
β σ∂ ∂ 为式（7）平均主应力 pβ 对特征应力 ij

βσ 的

偏导数，可以表示为 

3
ij

ij

pβ
β

δ

σ

∂
=

∂
  。    (45) 

ijq β
β σ∂ ∂ 为式（8）广义剪应力 qβ对特征应力 ij

βσ 的偏

导数，可以表示为 

3( )
2

ij ij

ij

pq
q

β
ββ

β
β

σ δ

σ

−∂
=

∂
  。      (46) 

联立式（38）～（46）可解得土的塑性应变增量
为 

p
2 2 2

0

3 ( )
d

(1 ) 3
ij ij ij

ij

p p
e M p q

β
β β

β β β

δ β σ δλ κ
ε

β

 −−
= + ⋅ 

+ −  
 

2 2 2

2 2 2 2 2 2

(2 1) 2 d
d

( )
M p A q Aq q

p
p M p q M p q
β β β β β

β
β β β β β β β

 − −
+ 

+ +  
。(47) 

联合式（34）、（35）、（47）就可得到用于计算的
增量应力应变关系。此即基于特征应力的正常固结土

的真三维弹塑性本构模型。值得一提的是，当 1.0A = ，

1.0β = 时，本文建立的真三维弹塑性本构模型退化为

修正剑桥模型。 

3  模型参数 
基于特征应力建立的真三维弹塑性本构模型只有

7个材料参数，都具有明确的物理意义，分为3类。 
（1）压缩特性参数（λ，N） 
λ为 e– ln p坐标中NCL斜率的绝对值，N为NCL

上 1 kPap = 所对应的孔隙比；这两个参数可通过正常

固结土的等向压缩试验进行确定。 
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（2）弹性变形参数（κ， βν ） 
κ为 e– ln p坐标中的卸载回弹线斜率的绝对值，

可通过正常固结土的卸载回弹试验进行确定； βν 为特
征应力空间的泊松比；与应力状态相关，变化规律较

为复杂，在弹塑性模型中一般取为常数，本文取 βν =  
0.3。 
（3）剪切特性参数（ cϕ ，β，A） 

cϕ 为正常固结土在三轴压缩状态下的内摩擦角，
可通过正常固结土的常规三轴压缩试验确定。β为反映
岩土类材料三轴拉压强度比的参数，确定该参数需要以

下2个步骤：①通过正常固结土的常规三轴拉伸试验确
定其三轴拉伸状态下的内摩擦角 eϕ ，②根据 cϕ 和 eϕ 联
合式（12）计算确定 β 的大小。A为本文建立的真三
维弹塑性本构模型中新引进的参数，描述 e– ln pβ坐

标中NCL与CSL之间的竖向距离，确定该参数通过如
下2个步骤：①通过正常固结土的等向压缩试验和常规
三轴压缩试验确定NCL的 Nβ和CSL的 βΓ ，②根据Nβ  
和 βΓ 结合式（27）计算A的大小。 

4  模型演化规律 
屈服面决定塑性变形的大小，塑性势面决定塑性

变形方向，二者的共同作用决定了土体的应力应变关

系，因此需要对不同应力状态下屈服面和塑性势面的

演化规律进行分析。现以三轴压缩条件下 p为常数的
加载路径为例分析屈服面与塑性势面的演化规律。土

性参数取为： 0/(1 ) 0.0508eλ + = ， 0/(1 ) 0.0112eκ + = ，

0.3βν = ， cϕ = 30°， =0.1β ， =0.15A ；初始应力状

态为 1 2 3 196 kPaσ σ σ= = = 。 
4.1  初始状态 

在初始状态，屈服面和塑性势面的位置如图6所
示。此时土体受等向压力作用，qβ为 0 kPa， βη 为0；
应力状态点位于 pβ 轴上。

pd ijε 的方向在特征应力空间
与塑性势面正交，与 pβ 轴正向平行，即只产生

p
vdε ，

不产生 p
ddε 。考虑到本文屈服函数以 p

vε 作为硬化参
数，因此随着 p

vε 的不断增加，屈服面也随之不断扩 
大。 

 

图 6 初始屈服面和塑性势面 

Fig. 6 Initial yield and plastic potential surfaces 

4.2  加载状态 

在加载过程中，屈服面和塑性势面的位置如图7
所示。应力状态点介于 pβ 轴和CSL之间，应力比 βη 介
于0和M β之间。

pd ijε 的方向在特征应力空间与塑性势
面正交，与 pβ 轴正向之间的夹角介于0°和90°之间。
等p三轴压缩加载过程中，随着 qβ的不断增大， βη 不
断增大， pd ijε 的方向逐渐由 pβ 轴正向转变为 qβ轴正

向，即产生 p
vdε 的份额越来越少， p

ddε 的份额越来越
多。考虑到此过程中始终都有 p

vε 的产生，故屈服面也
随之不断扩大。 

图 7 加载中的屈服面和塑性势面 

Fig. 7 Yield and plastic potential surfaces during loading 

4.3  临界状态 

在临界状态，屈服面和塑性势面的位置如图8所
示。此时应力状态点到达CSL上， βη 为M β。

pd ijε 在
特征应力空间与塑性势面正交，与 qβ轴正向平行，即

只发生 p
ddε ，不产生 p

vdε 。因此当土体达到临界状态
时，土体的 p

vε 不再增加，屈服面不再扩大，孔隙比达
到最小； p

dε 无限制的增加，土体被破坏。 
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图 8 处于临界状态的屈服面和塑性势面 

Fig. 8 Yield and plastic potential surfaces in critical state 

以上即为从开始加载到最终破坏整个过程中屈服

面和塑性势面的演化规律，以及塑性应变增量方向在

此过程中的变化。 

5  试验验证 
为验证本文所提模型的合理性，本文选取了正常

固结Fujinomori黏土[22]、正常固结新Fujinomori黏土[28]

和正常固结Grundite黏土[29]的试验结果，模型预测所

用参数如表1所示，这些参数来于原文献。在本部分，
点代表试验结果，实线代表本文模型的预测结果，虚

线代表修正剑桥模型的预测结果。 
表 1 模型预测所用模型参数 

Table 1 Model parameters in predictions 

参数 
01 e

λ
+

 
01 e

κ
+

 βν  cφ  
/(°) 

β  A 

Fujinomori 
黏土[22] 0.0508 0.0112 0.3 35.0 0.1 0.15 

新Fujinomori 
黏土[28] 0.0444 0.0047 0.3 33.7 0.3 0.37 

Grundite 
黏土[29] 0.0846 0.0169 0.3 28.2 0.3 0.25 

5.1  Fujinomori黏土 
Nakai等[22]用正常固结Fujinomori黏土进行了一系

列典型应力路径的三轴试验。Fujinomori黏土的液限

L 44.7%w 为 ，塑性 P 24.7%w 为 ，颗粒相对密度 sG 为
2.65。土性参数如表1所示。应力路径如图9所示。初
始应力状态为 1 2 3 196 kPaσ σ σ= = = ，模型预测与试

验结果如图10所示。 

图 9 典型应力路径三轴试验 

Fig. 9 Stress paths of classical triaxial tests 

图 10 典型三轴试验预测值与实测值比较 

Fig. 10 Comparison between measured and predicted values of  

classical triaxial tests 

图10（a）、（b）展示了三轴压缩条件下的试验
结果与模型预测。预测结果表明：本文模型和修正剑

桥模型都可以合理地描述三轴压缩条件下土的强度和
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体积变形规律。图10（c）、（d）展示了三轴拉伸条件
下的试验结果与相应的模型预测。预测结果表明：修

正剑桥模型明显高估了三轴拉伸条件下土的强度，但

本文所提模型依然能够合理地描述三轴拉伸条件下土

的强度和变形规律。 
5.2  新 Fujinomori黏土 

Nakai等[28]用正常固结新Fujinomori黏土完成了等
p真三轴排水剪切试验。新Fujinomori黏土的液限 Lw =  
41%，塑性 P 23%w = ，颗粒相对密度 s 2.67G = 。试

样尺寸为：10.5 cm 10.3 cm 7.0 cm× × 。大主应力方向

的剪切速率为0.8%/d。剪切开始时，初始应力状态为

1σ = 2 3 196 kPaσ σ= = 。排水剪切过程中b分别为0，
0.268，0.5，0.732。土性参数如表1所示，这些参数来
自于文献[24]。模型预测与试验结果如图11所示。 
图11中（a）～（d）为正常固结新Fujinomori黏土

等p真三轴排水剪切的试验结果。b值越大，正常固结
黏土的临界状态应力比不断减小；但试验结束时发生

的体应变大致相同，这是由于排水剪切过程中 p保持
不变而导致的。相比修正剑桥模型的预测结果，本文

所提本构模型能够更加合理地描述新Fujinomori黏土
等p真三轴排水剪切中临界状态应力比和体应变随b
变化而变化的特点。 

 

 

图 11 真三轴排水条件下的试验预测值与实测值比较 

Fig. 11 Comparison between measured and predicted values of  

drained true triaxial tests 

5.3  Grundite黏土 
Lade等[26]用正常固结 Grundite黏土完成了真三

轴不排水剪切试验。土性参数如表 1所示，这些参数
来自于文献[12]。初始状态为 1 2 3 147 kPaσ σ σ= = = ，

b分别为 0，0.21，0.4，0.7和 0.95。模型预测与试验
结果如图 12所示。 

图12中（a）～（e）展示了正常固结Grundite黏土
真三轴不排水剪切的试验结果。模型预测与试验结果

的对比表明：b值越大，修正剑桥模型偏离试验数据的
程度越大；然而，不论是强度还是孔压的变化规律，

本文模型的预测结果都能更加合理地描述。 
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图 12 真三轴不排水条件下的试验预测值与实测值比较 

Fig. 12 Comparison between measured and predicted values of  

undrained true triaxial tests 

以上 3组试验的试验结果与相应的模型预测对比
表明：基于特征应力建立的真三维弹塑性本构模型能

够更加合理地描述正常固结土在三维应力状态下的强

度和体积变形规律。 

6  结    论 
在特征应力空间，将NUSC作为剪切破坏条件， 

pβ 和 qβ作为应力参量，
p
vε 作为硬化参数，通过构造

一个恰当的非线性插值函数直接提出了一个正常固结

土的新的屈服函数，结合前期研究中笔者在特征应力

空间提出的塑性函数，直接建立了一个正常固结土的

真三维弹塑性本构模型。该模型具有以下4个特点。 
（1）模型完全在特征应力空间中建立，是一个真

正的三维弹塑性本构模型。 
（2）模型只有7个材料参数，并且参数都具有明

确的物理意义，可通过简单的室内试验进行确定。 
（3）当 1.0β = ， 1.0A = 时，本文建立的真三维

弹塑性本构模型自动退化为修正剑桥模型。 
（4）模型预测与试验结果的对比表明，本文模型

不仅能够合理地再现正常固结土排水剪切和不排水剪

切试验中的应力应变关系，而且能够较好描述土的真

三维强度、体积和孔压的变化规律。 
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土石混合体三维细观结构随机重构及其力学特性 
颗粒流数值模拟研究 
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摘  要：土石混合体是一种非连续、非均质、各向异性的土石混合多相介质，其力学性质极为复杂，与内部土石细观
结构密切相关。从细观结构层次出发，运用计算机随机模拟技术，建立了一种基于不规则块石的土石混合体三维细观

结构重构方法，并基于 FORTRAN 语言开发了相应的三维细观结构随机模拟系统（RMS3D），在此基础上，考虑块石

的不规则形状，建立了土石混合体的离散元模型，并采用颗粒流程序对其开展了不同法向应力下三维直剪试验模拟，

探究了块石空间分布对其力学特性的影响。研究结果表明：土石混合体的力学性质受内部块石空间分布影响显著，在

相同级配和含石量下，不同块石空间分布的土石混合体试样的剪应力–剪切位移曲线和法向位移–剪切位移曲线均不

相同，尤其是在峰后呈现出了明显的差异，且后者开始出现差异时相对于前者滞后；另外，受剪切面上块石阻碍的影

响，由于试样内部块石空间石分布的不同，导致不同试样剪切破坏后所形成的剪切带的形态和厚度也存在一定的差异。 
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3D random reconstruction of meso-structure for soil-rock mixture and numerical            
simulation of its mechanical characteristics by particle flow code 
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(1. Research Institute of Geotechnical Engineering, China Institute of Water Resources and Hydropower Research, Beijing 100038, China; 

2. State Key Laboratory of Hydraulics and Mountain River Engineering, Sichuan University, Chengdu 610065, China) 

Abstract: The soil-rock mixture (S-RM) is a discontinuous, heterogeneous and anisotropic multiphase medium consisting of 

soil and rock blocks. Its mechanical characteristics are extremely complicated and closely related to the internal mesoscopic 

structure of soil and rock blocks. From the view of meso-structure, a reconstruction method by computer random simulation is 

proposed to reconstruct the 3D meso-structure for S-RM based on irregular rock blocks, and a randomly modelling system 

(RMS3D) is developed using the FORTRAN language. On this basis, the discrete element models for S-RM are established 

considering the shape of irregular rock blocks, and 3D numerical shear tests by particle flow code are conducted for them to 

investigate the influences of spatial distribution of rock blocks on the mechanical characteristics of S-RM. The results show that 

the mechanical characteristics are significantly affected by the spatial distribution of rock blocks. The shear stress-displacement 

and normal displacement-displacement curves are different for S-RM samples with the same content and gradation but different 

spatial distributions of rock blocks, especially for the post-peak curves, they show obvious differences between each other, and 

the latter lags behind the occurrence of differences compared to the former. In addition, the shapes and thicknesses of shear 

zones after failure exhibit certain differences for S-RM samples with different spatial distributions of rock blocks because of the 

effect of obstruction of the rock blocks located on the shear surface. 

Key words: soil-rock mixture; mechanical characteristic; meso-structure; random reconstruction; particle flow code; spatial 

distribution of rock block 
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和土体混合而成的松散地质材料（体），在自然界中广

泛分布，一般常见于第四系松散堆积层边坡或滑坡体

中。近年来，随着中国西南地区大型水电工程的兴建，

在工程建设中普遍会遇到一些不同成因、规模巨大的

土石混合体，由于其形成机理复杂、力学分析手段困

难，加之失稳危害性大和随机性强，土石混合体的存

在给水电工程安全建设带来了巨大的潜在威胁，目前

土石混合体已成为了水电工程中一个重点关注和研究

对象[2-3]。 
纵观现阶段国内外对土石混合体的研究表明，土

石混合体的力学特性极为复杂，且很大程度上取决于

其内部土石细观结构，现有的岩土力学理论尚不能对

这种复杂的土石混合介质进行准确的描述和概化，同

时受块石尺寸效应的影响，常规岩土力学试验方法也

无法表达土石混合体的真实力学特性，而室内和原位

大尺寸物理试验虽能反映其真实力学特性，但由于试

验结果随机性较大且试验费用高昂，在实际研究中有

很大的局限性，也难以广泛推广[4-5]。 
近年来，随着计算机模拟水平及数值计算方法的

发展，细观数值模拟方法已成为当前土石混合体研究

中备受青睐的一种研究手段，它建立在介质细观结构

基础上，并结合某种数值计算方法（如有限元、离散

元）开展相关模拟分析[6]。目前，对于土石混合体二

维细观数值模拟的研究已经较为成熟，但由于二维研

究中忽略了石块空间三维形态的影响，导致研究结果

与实际可能存在较大偏差，难以反映土石混合体的真

实力学行为。近年来，随着研究的不断深入，对土石混

合体细观数值模拟研究已逐步由二维转向三维[7]。在三

维研究方面，李世海等[8]基于可变形块体模型建立了

土石混合体三维离散元随机计算模型，研究了土石混

合体在单轴压缩状态下的应力–应变特性和强度特

性。金磊等[9]基于不规则块石随机生成技术和不规则

颗粒离散元模拟技术建立了土石混合体的三维离散元

模型，并利用离散元三轴试验对不同含石量下土石混

合体的力学特性和变形破坏机理进行了探讨研究。徐

文杰等[10]利用三维扫描获取的真实石块形态构建了

土石混合体的数字模型，并基于多球体模拟方法建立

了土石混合体的离散元模型，利用离散元直剪试验研

究了土石混合体的细观力学特性。从上述研究来看，

目前对于土石混合体三维细观数值模拟研究已开展了

一定的研究，并获得了一些有价值的研究成果，但当

前三维研究中仍存在一些不足。即，目前仍未建立一

套较为简单而又成熟的土石混合体三维模型重构及其

离散元模型构建方法；在研究内容方面，多数集中在

块石形状、含量和级配对土石混合体力学特性的影响，

而对块石空间分布的影响研究尚少。 
为此，本文从土石混合体细观结构出发，运用计

算机随机模拟技术，建立一种基于不规则凸多面体的

土石混合体三维细观结构重构方法，并开发相应的三

维随机细观结构模拟系统；其次考虑块石不规则形状，

建立一种土石混合体三维离散模型建立方法；最后以

西南某水电站左岸坝前土石混合体为例，利用大型离

散元直剪试验开展土石混合体力学特性研究，并分析

块石空间分布对土石混合体力学特性的影响。 

1  土石混合体三维细观结构随机重构 
1.1  不规则块石几何模型构造 

实际中，由于土石混合体内部块石形状极为复杂，

在进行三维细观结构随机重构时，需要对块石形状作

适当的简化处理。鉴于实际中块石多以棱角或次棱角

状占优，本文选用不规则凸多面体来近似代替实际复

杂形状的块石。目前，对于不规则凸多面体的构造方

法种类比较多，大致可以归纳为三类：第一类是基于

初始多面体（如，四面体、六面体、八面体）按照一

定的规则向外延拓来构造不规则凸多面体[11]；第二类

是基于 Voronoi 多面体经过一定的伸缩变换来构造不
规则凸多面体[12]；第二类是基于球体或椭球体等基元

来构造不规则凸多面体[13,14]。 
考虑 3种方法的简易性，本文选用第三种方法中

基于椭球体基元来构造不规则的凸多面体。图 1给出
了基于椭球体基元构造不规则凸多面体的过程，其包

括两个主要的步骤：①基于给定的椭球体基元，在基

元表面上选择一定数目的随机点作为多面体的顶点，

见图 1（a）；②根据凸多面体的顶点和面之间的拓扑
关系，将选取的随机点连接起来构成不规则的多面体，

见图 1（b）。 

 

图 1 基于椭球体基元构造任意不规则形状凸多面体 

Fig. 1 Construction of an irregular convex polyhedron based on an  

   primitive ellipsoid 

下面详细介绍基于椭球体基元构造不规则凸多面

体的过程。 
（1）随机顶点的选择 
如图 2，对于任意一个椭球体基元，在球坐标系

下，基元表面上任意一点的位置可由 5个参数（ 1R ，

2R ， 3R ，θ ，ϕ）来确定，其中 1R ， 2R ， 3R 分别代



62                         岩  土  工  程  学  报                                    2019年 

表椭球体基元的第一、第二和第三主轴的长度。 

 
图 2 椭球体基元表面上任一随机点位置的描述 

Fig. 2 Description of position of a random point on surface of  

primitive ellipsoid  

当基于椭球体基元构造一个N个顶点的凸多面体
时，需要先从基元表面上选取相同数目的随机点来作

为凸多面体的顶点。在选点时，文中是将椭球体基元

的表面拆分为上下两半部分，分别从这两部分表面上

独立地选取相应数目的随机点。假设从基元上半表面

上选取的随机点数目为 1N ，则这些随机点对应的 iθ 和

iϕ 为[15] 
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式中， 1η 和 2η 是两个相互独立的随机数，取值介于
[0,1]，δ 为一个变量，一般可取为 0.3。剩余的 1N N−
个随机点则从基元表面下半部分进行选取，其相应的

iθ 和 iϕ 可以根据公式（1）类似地确定。在笛卡尔坐
标系下，这些随机点的位置 ( , , )i i ix y z 为 

0 1
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2sin cos  
2sin sin  
2cos

i i i

i i i

i i

x x R
y y R
z z R

θ ϕ
θ ϕ

θ

= +
 = +
 = +

，       (2) 

式中， 0 0 0( , , )x y z 是椭球体基元的中心位置。 
（2）随机顶点的连接 
当多面体的随机顶点的位置确定后，可以根据凸

多面的顶点与面之间所满足的空间拓扑关系（即，对

于任一个面而言，除该面所包含的顶点以外，其余顶

点均位于该面的同一侧），利用若干个三角形面将这些

随机点连接起来构成凸多面体，其具体思想为：遍历

每个顶点 ip ，先寻找与该顶点距离最近的顶点 jp ，然
后从剩余的顶点中寻找一个点 kp ，使得其余 3N − 个

顶点均位于 i j kp p p 这个三角形面的同一侧；依次遍历
完所有顶点后，删除相同的面（既由相同顶点构成的

面），将剩余的三角面组合起来即可构成凸多面体。 
1.2  不规则块石集合生成 

在构建土石混合体随机细观结构模型时，需要先

生成一个不规则块石的集合，保证集合中块石的粒径

分布与给定的粒径分布相一致。通常而言，土石混合

体内部块石服从一定的粒径分布，在给定的石块粒径

分布下，根据块石最大最小粒径界限，可划分为若干

个粒径区间[ ]+1,i iD D ，并计算出每个粒径区间对应的

块石体积百分含量为 [ ]+1,i iP D D ，利用不规则块石构

造方法，依次生成每个粒组区间所包含的块石，所有

粒组区间生成的块石总和既构成了一个块石集合。 
对于某一粒径区间[ ]+1,i iD D 而言，生成该粒径所

包含的块石子集合，可按如下步骤来完成： 
（1）先根据该粒径区间块石的体积百分含量

[ ]+1,i iP D D ，确定该粒组区间预生成的块石总体积

[ ]+1,i iV D D ，由如下公式计算： 
        [ ] [ ]+1 +1, = ,i i i iV D D P D D VC   ，       (3) 

式中，V和 C分别为预投放区域的体积和块石体积百
分含量。 
（2）在该粒径区间内随机选择一个椭球体基元，

基元的 3个主轴长度，可按如下公式计算： 

  
1 1

2 1 1 1 min max

3 2 1 2 min max

( )    ( [0,1])
                       ( [ , ])
                      ( [ , ])

i i i i

i i

i i

R D D D
R f R f f f
R f R f f f

η η+= + − ∈
 = ∈
 = ∈

 ， (4) 

式中  1f 和 2f 分别为椭球体基元的第二和第三主轴
与第一主轴的长度比值， 1 2 1i if R R= ， 2 3 1i if R R= 。

为了模拟实际中块石复杂多样的形状，文中假设 1f 和

2f 均服从一个独立的均匀随机分布，在 min max[ , ]f f 区

间内随机取值，其中， min max0 1f f< ≤ ≤ 。 
（3）为了保证生成的块石形状具有足够的随机

性，将块石顶点数目 N 作为一个随机整数，其在

min max[ , ]N N 区间内均匀随机取值。 
（4）基于选取的椭球体基元，根据不规则石块构

造方法，生成一个随机块石，并计算该块石的体积 pV ′。 
（5）将该块石加入到块石子集合中，并更新该粒

径区间已生成的块石的总体积 [ ]1,i iV D D +′ ： 
        [ ] [ ]1 1 p, ,i i i iV D D V D D V+ +′ ′ ′= +  。    (5) 

（6）重复步骤（2）～（5）直到 [ ]1,i iV D D +′ 大于

等于 [ ]1,i iV D D + 。 
1.3  块石投放过程 

块石投放是土石混合体三维细观结构随机重构的

一个关键环节，此过程是将块石集合中的每一块石逐

个投放到指定的区域内，并在投放过程对块石进行入

侵判断，保证预投放块石与已投放石块间不存在相互

入侵情形。总而言之，块石投放过程是一个不断地试

投放和入侵判断的过程，直到将块投放石成功到给定

区域内。块石投放的具体流程如下： 
（1）在指定的投放区域内随机地选取一个点

0 0 0( , , )x y z 作为块石中心（即基元中心）的预投放位置，

并根据式（2）确定块石顶点位置。块石中心预投放位
置为 
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z z z z

χ
χ

χ

 = + −


= + −
 = + −

，      (6) 

式中， minx 和 maxx ， miny 和 maxy ， minz 和 maxz 分别为投

放区域在全局坐标系沿x，y，z三个方向的最小和最大
值； xχ ， yχ ， zχ 为3个独立的随机数，在[0，1]内随
机取值。 
（2）为了考虑块石空间方位的随机性，在将块石

投放至预投放位置前，先对块石作一个随机转动，转

动后块石顶点的位置为 
             ( , , )i iX R Xα β γ′ = ⋅

v v
  。          (7) 

式中  iX
v
和 X ′

v
分别是块石第i个顶点在转动前后的

位置矢量；α ，β ， γ 为块石基元长轴绕全局坐标系
x，y，z三个坐标轴的转动角； ( , , )R α β γ 为旋转矩阵，
可由如下式计算： 

  cos   sin   0   cos   0  sin
( , , ) sin   cos   0      0      1     0

    0        0      1 sin   0  cos
R

γ γ β β
α β γ γ γ

β β

   
   = − ⋅ ⋅   
   −   

 

 1       0         0
 0   cos    sin   
 0 sin   cos

α α
α α

 
 
 
 − 

。             (8) 

（3）将块石试投放到预投放位置，并判断块石是
否完全位于投放区域内。若块石没有完全位于投放区

域内，则重复执行步骤（1）和（2）。 
（4）判断预投放块石与已投放块石是否存在相互

入侵。若预投放块石与已投放的块石存在相互入侵情

形，则重复执行步骤（1）～（3）。 
（5）若步骤（3）和（4）均满足，则块石投放成

功，并将块石投放至预投放位置。 
（6）重复执行步骤（1）～（5），依次将块石集

合中所有块石投放到区域内，为了保证投放过程的顺

利完成，对块石按粒径区间大小进行降序投放。 
1.4  块石入侵判断 

在块石投放过程中，为保证预投放块石与已投放

块石间不发生相互入侵，需要进行块石入侵判断。如

图 3所示，任意两块石彼此间可能存在两种入侵情形：
第一种是一个块石的部分或全部顶点入侵到另一块石

内部；第二种类是两石块相互贯穿。对于第一种入侵

情形来说，可以采用判断一点是否位于凸多面体内部

的方法来确定两块石是否存在相互入侵；对于第二种

入侵情形来说，除了需要进行第一种情形的入侵判断，

还需要进一步判断两块石的边和面彼此之间是否存在

相交，此时可以将判断两个石块相互贯穿的问题简化

为判断线段与三角形面相交的问题进行处理。上述这

两个问题均属于计算机图形中的基本问题，判别方法

可以参考相关的书籍和文献，这里不再赘述。 

图 3 块石间入侵类型 

Fig. 3 Types of intrusions between two rock blocks 

1.5  三维细观结构随机模拟系统开发与生成实例 

基于上述原理，文中利用 Fortran语言开发了土石
混合体三维细观结构随机模拟系统（RMS3D），为后续

数值模拟提供技术支持。另外，为了可视化系统生成

的随机细观结构，RMS3D中选择 AutoCAD 软件作为
系统图形显示界面，并采用 AutoCAD软件 dxf文件作
为模型数据输出与交换的接口。图 4给出了土石混合
体三维细观结构随机模拟系统的开发流程图。 

图 4 土石混合体三维细观结构随机模拟系统的开发流程图 

Fig. 4 Flow chart of developing a randomly modelling system of 

3D meso-structure for S-RM 
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在已知块石级配的情况下，块石含量及空间分布

是表征土石混合体细观结构的两个重要指标，其中块

石含量是描述细观结构中土石成分所占的比例，块石

空间分布是描述细观结构中块石集合的空间排列方

式。利用开发的 RMS3D系统可在指定投放区域内生成

不同块石含量和空间分布的土石混合体三维随机细观

结构模型。如图 5所示，以立方柱体投放区域为例，
利用 RMS3D 系统生成了具有不同细观结构特征的三

维随机细观结构模型。图 5（a）所示为生成的 3个不
同含石量的三维随机细观结构模型，图 5（b）为生成
的 3个相同含石量而不同块石空间分布的三维随机细
观结构模型。需要指出的是，在利用 RMS3D生成相同

含石量而不同块石空间分布的三维随机细观结构时，

需要在块石投放时设置不同的随机数序列，以保证在

每次投放过程中块石具有不同的中心位置和空间方

位。 

 

图 5 利用 RMS3D生成的不同结构特征的土石混合体三维随机 

.细观结构模型 

Fig. 5 3D random meso-structures of S-RM with different  

characteristics generated by RMS3D 

2  颗粒流三维直剪试验模拟原理 
2.1  直剪试验模拟 

在颗粒流模拟中，直剪试验中的剪切盒是采用无

摩擦的刚性墙体（wall）进行模拟。图 6 所示为本文
所建立的颗粒流三维直剪试验模型。该模型由上下两

个剪切盒组成，每个剪切盒均由 6个墙体所构成（图

中以不同颜色显示），其中中间两个墙体为辅助墙体，

其作用是防止在剪切过程中由于上下剪切盒的错动导

致颗粒飞出剪切盒。 

 

图 6 颗粒流三维直剪试验模型 

Fig. 6 Particle flow model for 3D direct shear tests 

在试验模拟时，文中将下剪切盒选为主动剪切盒，

在剪切过程中，下部剪切盒墙体整体保持缓慢移动，

移动速度为0.05 mm/s，而上剪切盒则作为被动剪切
盒，在剪切过程中保持固定，同时在剪切过程中，利

用伺服控制在顶部和底部墙体上施加恒定的法向应

力。另外，在试验前，需要先将试样伺服到初始的法

向应力状态。 
2.2  数值试样模型建立 

基于随机细观结构模型，考虑块石不规则形状，

文中提出采用如下方法建立土石混合体的颗粒流模

型，模型中土体颗粒采用单个球体模拟，块石采用由

多个球体组成的颗粒簇模拟。如图7所示，该方法包括
了以下4个主要步骤：①首先根据块石含量及粒径级
配，利用RMS3D生成指定尺寸的三维随机细观结构模

型，见图7（a）。②其次将随机细观结构模型导入PFC5.0
中，利用程序提供的 clump template命令中的
bubblepack方法，建立随机细观结构中每个块石的颗
粒簇模型，见图7（b）。③根据随机细观模型尺寸，建
立一个相同尺寸的纯土体的球体颗粒模型，见图7（c）。
④最后将建立的细观结构块石颗粒簇模型加入到纯土

体模型中，删除与块石重叠的土体颗粒，建立土石混

合体模型。在这一步中，为了确保生成的模型中土石

颗粒彼此处于紧密接触状态，不存在局部的架空，在

将块石颗粒簇模型加入到纯土体模型中后，先将纯土

体模型中球体的半径缩小到原来的0.001倍，再将与块
石颗粒簇存在接触的球体删除，其次再将纯土体模型

中剩余球体的半径再逐步放大到原值，且在每次球体

半径放大后均进行一定步数的循环，迫使土石颗粒相

互挤压并处于紧密接触状态。7（d）所示为最终建立
的土石混合体颗粒流模型。 
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图 7 土石混合体颗粒流模型建立过程 

Fig. 7 Generation processes of particle flow model for S-RM 

利用该方法可以生成密实的土石混合体颗粒流模

型，保证模型内部土石颗粒间彼此相互接触，确保数

值模拟结果的可靠性。 
2.3  块石颗粒簇模型优化 

一般情况下，在采用颗粒簇模拟不规则块石时，

若颗粒簇模型中球体数目越多，颗粒簇就越能够较好

地描述块石的不规则形状，然而当球体数目较多时往

往会导致颗粒流计算效率的恶化。尤其是在高含量下，

由于土石混合体随机细观结构模型中块石数目相对较

多，这会极大地降低颗粒流计算的效率。为了获得合

理的计算效率，模拟中通常需要在计算效率和块石形

状的表征精度之间做一个折中，既保证颗粒簇能够表

征块石的不规则形状，又可确保颗粒簇模型中的球体

数目适中，以提高模拟效率。 
文中不规则块石的颗粒簇模型是采用 PFC5.0 中

提供的 clump template命令中的 bubblepack方法进行
生成，该方法包括了 4个控制参数（distance，radfactor，
ratio，refinenum，具体含义见 PFC 手册[16]），通过调

整这 4个参数可以生成不同球体数目的颗粒簇模型。 

如图 8所示，通过调整 4个控制参数，生成了不
同球体数目的块石颗粒簇模型。通过对不同块石颗粒

簇模型的计算效率进行对比，最终选用 48个球体数目
的颗粒簇模型来模拟不规则块石，该模型既能够满足

计算效率的要求，又基本上能够准确地描述块石的不

规则形状。4 个控制参数取值为 radfactor=1.05，
ratio=0.25，distance=150.0，refinenum=1500。 

图 8 不同球体数目的块石颗粒簇模型 

Fig. 8 Clump models for an irregular stone composed of different  

numbers of spheres 

3  土石混合体力学特性研究 
3.1  建立模型 

以西南某水电站左岸坝前土石混合体为例，建立

土石混合体颗粒流模型。表 1列出了现场不同部位试
验点平硐颗分试验数据。 
采用颗分试验数据进行随机细观结构模型重构

时，需要先确定试验模型尺度下的土–石阀值（ S/Td ），

将粒径小于土–石阀值的颗粒看作为“土体”，而将粒
径大于土–石阀值的颗粒看作为“石块”。在模型重构
时，只需考虑粒径大于土–石阀值部分的颗粒。其中，
土–石阀值 S/T c0.05d L= [17]， cL 为土石混合体工程特征
尺度，对直剪试验而言，其可取为剪切盒的高度。 

为了考虑大粒径块石，文中选用的剪切试验模型

尺寸为 70 cm×70 cm×60 cm（长×宽×高）。由此确 
表 1 不同试验点平硐颗分试验数据 

Table 1 Data of grain-size distribution tests at different sites in drift 

颗粒大小/mm 
试验点 
编号 

200 
~ 
60 

60 
~ 
40 

40 
~ 
20 

20 
~ 
10 

10 
~ 
5 

5 
~ 
2 

2 
~ 
1 

1 
~ 

0.5 

0.5 
~ 

0.25 

0.25 
~ 

0.075 

0.075 
~ 

0.05 

0.05 
~ 

0.01 

0.01 
~ 

0.005 

< 
0.005 

< 
0.002 

TG08707 2 2 4 7 10 12 3 8 6 12 3 10 5 16 11 
TG08708 11 9 16 11 13 12 2 5 4 7 1 3 1 5 4 
TG08709 3 4 13 15 12 12 3 8 5 8 2 5 2 8 6 
TG08710 11 7 11 13 12 12 2 6 4 7 3 4 2 6 5 
TG08711 7 4 13 14 14 13 3 7 5 7 1 3 2 7 5 
平均 6.8 5.2 11.4 12 12.2 12.2 2.6 6.8 4.8 8.2 2 5 2.4 8.4 6.2 
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定出在该模型尺度下的土–石阀值为 30mm。根据土–
石阀值界限，在重构随机细观结构模型时，只考虑粒

径大于 30 mm的部分颗粒，即 20～40，40～60，60～
200 mm这 3个粒径区间的颗粒。据此，根据 5个试
验点颗分试验数据的平均值，利用 RSM3D重构了 10
个不同块石空间分布的三维随机细观结构模型，分别

标记为#1～#10，并相应地建立了不同随机试样细观结
构颗粒簇模型见图 9。 

 

图 9 不同空间分布随机试样细观结构颗粒簇模型 

Fig. 9 Clump models for meso-structures of random samples with  

different spatial distributions 

3.2  颗粒接触模型及参数 

根据土石颗粒的力学接触特性，文中选用 PFC5.0
中线性模型（linear model）来土石混合体内部土–石
及块石颗粒间的接触摩擦特性，选用线性黏结模型

（linearcbond model）来模拟土体颗粒间的接触摩擦特
性和黏结特性。通过对现场土石混合体大型直剪试验

进行标定，获得了土石颗粒的细观参数，见表 2。图
10 给出了不同法向应力下土石混合体大型直剪试验
曲线与数值模拟的对比结果，由图 10可以看出，数值
模拟获得的应力应变曲线与现场物理试验获得的应力

应变曲线吻合度较好。 
表 2 土石颗粒接触模型参数 

Table 2 Parameters of contact models for soil and rock block  

.particles 

刚度/(N·m-1) 黏结强度/N 
颗粒 

密度 

/(kg·m-3) 法向 切向 法向 切向 

摩擦 

系数 

土体 2000 5.0×106 3.5×106 5.0×102 5.0×102 0.65 

块石 2700 2.0×108 2.0×108 — — 1.0 

利用选用的土石颗粒接触模型和参数，对不同块

石空间分布随机试样进行不同法向应力下的直剪试验，

试验中选取的不同法向应力分别为 0.2，0.4，0.6 MPa，
根据直剪试验结果，分析土石混合体的力学特性。 

图 10 土石混合体大型直剪试验曲线与数值模拟结果对比 

Fig. 10 Comparison of results of S-RM obtained by in-situ and  

numerical direct shear tests 

3.3  试验结果分析 

（1）试验曲线分析 
通过数值试验结果发现，不同随机试样的试验曲

线的变化规律相一致。鉴于篇幅有限，图 11只给出了
5 个不同土石混合体试样的试验曲线。从剪应力–剪
切位移曲线可以看出，不同随机试样的剪应力–剪切

位移曲线的变化规律基本一致，在峰值前，随着剪切

位移增加，剪应力在不断增大，表现出了非线性变形

特性；在峰后，随着剪切位移继续增加，剪应力在逐

渐地降低，表现出一定的软化特性。从法向位移–剪

切位移曲线可以看出，在剪切过程中，随着剪切位移

的增加，不同试样的法向位移均在不断增大，试样表

现出了剪胀特性，且对于同一试样来说，法向应力越

大，试样的剪胀越小。 
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图 11 不同空间分布土石混合体随机试样的试验曲线 

Fig. 11 Test curves of 5 random samples of S-RM with different 

 spatial distributions 

为了分析块石空间分布对土石混合体力学特性的

影响，取不同试样在同一法向应力下的试验曲线进行

对比。图 12给出了相同法向应力下不同随机试样的剪
应力–剪切位移曲线及法向位移–剪切位移曲线。 

图 12 相同法向应力下不同土石混合体随机试样的试验曲线 

Fig. 12 Test curves of 5 random samples of S-RM under normal  

stress of 0.4 MPa 

从图 12（a）中可以看出，在剪应力到达峰值之
前，不同随机试样的剪应力–剪切位移曲线基本一致，

均表现出了非线性的变形特性；此后，随着剪切位移

的继续增加，不同试样的剪应力–剪切位移曲线开始

出现差异性，且当剪应力到达峰值时，不同试样的峰

值剪应力大小也各不相同；尤其在剪应力到达峰值之

后，不同试样剪应力–剪切位移曲线形状呈现出了显

著的差异性，这表明了块石空间分布对土石混合体试

样的应力应变关系和峰值强度均有影响。 
从图 12（b）中可以看出，在剪应力到达峰值之

前，不同随机试样的法向位移–剪切位移曲线也基本

一致，而在剪应力到达峰值之后，开始呈现出了明显

的差异性，导致不同试样表现出了不同程度的剪胀大

小，这表明块石空间分布对土石混合体试样的剪胀特

性也有影响。 
此外，通过对比图 12（a）、（b）可以发现，不同

随机试样的剪应力–剪切位移曲线与法向位移–剪切

位移曲线是在不同剪切状态时刻开始呈现出各自的差

异性，其中前者是剪应力到达峰值之前，而后者基本

是在剪切应到达峰值之后，这表明法向变形开始出现

差异性相对于剪应力滞后。造成这一现象的主要原因

是在剪应力到达峰值后，土石混合体试样内部土石间

的初始咬合发生了破坏，土石颗粒开始发生相对错动，

而受制于不同随机试样剪切面上块石分布不同的影

响，导致了不同试样表现出了不同的变形特征。 
（2）剪切破坏形态分析 
在剪切过程中，由于上下剪切盒之间的相对错动，

导致剪切面附近的颗粒发生相互错动，通过剪切后试

样的颗粒位移云图，可以直观地显示出试样破坏后剪

切带的形态。图 13给出了不同随机试样在相同法向应
力下剪切后的颗粒位移云图。由图 13 中可以明显看
出，不同试样其内部颗粒的相对错动只发生在剪切面

附近的一定区域内，此区域即为试样剪切破坏后所形

成的剪切带，且受剪切过程中剪切面上块石阻碍的影

响，剪切带表现出了明显的“绕石”现象，导致试样

剪切带形态曲折不平。 
通过对比不同块石空间分布试样的剪切带形态可

以发现，不同随机试样的剪切带形态和厚度均存在显

著差异，表明块石空间分布对土石混合体的剪切破坏

形态有着直接的影响，且影响主要取决于剪切面附近

块石的分布。此外，通过对比不同试样试验前后内部

块石的位置发现，位于剪切带内部及块石在剪切过程

中发生了一定平移和转动，这也是造成不同块石空间

分布试样剪切带形态差异较大的一个主要原因。 
（3）抗剪强度分析 
根据莫尔–库仑强度准则，通过对不同随机试样的

峰值剪应力和法向应力进行线性拟合，获得了不同随

机试样的抗剪强度，见表 3。 
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图 13 不同随机试样剪切后的颗粒位移云图（0.2 MPa） 

Fig. 13 Particle displacement contours for different random  

samples of S-RM 

表 3 不同随机试样抗剪强度参数 

Table 3 Shear strength parameters of 5 random samples 

试样 

编号 

ϕ  

/(°) 

c  

/ kPa  

试样 

编号 

ϕ  

/(°) 

c  

/ kPa  
#1 29.8 51.6 #6 28.7 60.2 
#2 29.6 55.4 #7 31.7 40.6 
#3 31.1 44.1 #8 29.4 51.3 
#4 30.5 45.3 #9 31.5 42.8 
#5 30.2 53.8 #10 32.3 39.5 

从表 3中可以看出，即使不同随机试样的块石含
量和级配均相同，但由于试样内部块石空间分布的不

同，不同试样抗剪强度参数也表现出了一定的离散性。

对表中数据进行统计分析得出，不同试样的内摩擦角

的最大值和最小值相差了 3.6°，标准差为 1.15，而黏
聚力最大值和最小值相差了 20.7 kPa，标准差为 6.96。
本文将不同随机试样的抗剪强度均值作为土石混合体

的综合抗剪强度，最终得到的综合抗剪强度参数的内

摩擦角为 30.5°，黏聚力为 48.5 kPa，这与现场工程
反演得出的抗剪强度参数（内摩擦角为 30.0°，黏聚
力为 50.0 kPa）较为吻合，基本可证实了该方法的合
理性。 

4  结    论 
本文从细观结构层次出发，运用计算机随机模拟

技术，建立了土石混合体三维细观结构模型的随机重

构方法，考虑块石的不规则形状，建立了土石混合体

离散元模型，利用大型三维直剪试验研究了块石空间

分布对土石混合体的力学特性，得到如下 2点结论。 
（1）土石混合体的力学特性受内部块石空间分布

影响显著。在相同含石量和级配下，不同块石空间分

布的土石混合体试样的剪应力–剪切位移曲线和法向

位移–剪切位移曲线均不相同，尤其是在峰后表现出

了明显的差异性，且后者开始出现差异性相对于前者

滞后。另外，块石的空间分布不仅影响了土石混合体

的应力应变关系和强度特性，而且也影响了其剪胀特

性。 
（2）土石混合体剪切破坏后形成的剪切带的形态

与其内部块石空间分布密切相关。在剪切过程中，受

剪切面上块石阻碍的影响，剪切带表现出了明显的“绕

石”现象，导致剪切带形态曲折不平；且受这一因素

的影响，在相同含石量下，不同块石空间分布的土石

混合体试样，剪切破坏后形成的剪切带的形态也均不

相同，且差异较大。 
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降雨诱发膨胀土边坡渐进破坏研究 
张良以，陈铁林，张顶立 

(北京交通大学城市地下工程教育部重点实验室，北京 100044) 

摘  要：膨胀变形是膨胀土边坡失稳破坏的重要因素之一，研究分析降雨诱发膨胀土边坡渐进破坏过程具有重要的实
践意义。基于膨胀应变与基质吸力增量的线性关系，将膨胀性引入非饱和流固耦合模型当中，建立一种适用于膨胀土

工程的非饱和渗流场–应力场–膨胀应变场多场耦合数值计算方法。结合应变软化模型，分析单次降雨诱发下膨胀土边
坡入渗过程以及边坡渐进破坏全过程。结果表明，非饱和膨胀土边坡在单次降雨诱发后，坡体发生以坡脚为起始逐渐

向坡顶扩展的破坏，具有明显的时间延后性、多层逐级后退式的特点。膨胀土的膨胀性、强度参数对坡体破坏形式具

有显著的影响，膨胀土边坡破坏既保留了一般黏性土的共性也呈现出干缩湿胀的特殊性。 
关键词：非饱和；膨胀土；多场耦合；渐进破坏；后退式破坏  
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Progressive failure of expansive soil slopes under rainfall 

ZHANG Liang-yi, CHEN Tie-lin, ZHANG Ding-li  
(Key Laboratory for Urban Undergroud Engineering of Ministry of Education, Beijing Jiaotong University, Beijing 100044, China) 

Abstract: The expansive deformation caused by rainfall is one of important factors for the failure of expansive soil slopes. 

Therefore, it is of great practical significance to analyze the progressive failure process of expansive soil slopes under rainfall. 

Based on the linear relationship between expansion strain and matrix suction increment, a numerical analysis method for 

multi-field coupling of unsaturated seepage, stress and expansion strain fields is proposed. Based on the strain-softening model, 

the infiltration process of an expansive soil slope induced by single rainfall and the complete process of its progressive failure 

are presented. The results show that the progressive failure of the unsaturated expansive soil slope occurs at the foot of the slope 

and extends gradually to the top. It has the characteristics of time delay, multistage and retrogression. The expansive and 

strength parameters of expansive soils have significant influences on the failure form of the slope. The failure of expansive soil 

slopes retains the commonness of the general cohesive soils and presents the particularity of dry shrinkage and wet expansion.  

Key words: unsaturation; expansive soil; multi-field coupling; progressive failure; retrogressive failure 

0  引    言 
随着人类工程活动范围的扩大，膨胀土问题逐渐

发展成为世界性的共同课题。膨胀土是一种随着土体

含水率变化而呈现出显著胀缩变形的特殊性黏土，由

膨胀土构成的边坡破坏往往具有明显的时间延后性及

多层逐级后退式牵引性等特点[1-2]。近年来，数值方法

因其可重复性、直观性以及数据易提取等特性，已被

广大学者运用边坡稳定性分析当中。 
膨胀土边坡有限元分析方法可以大体归纳为以下

3 个阶段：定性分析阶段，即根据试验或假定预设不
同土层不同材料参数以此来分析膨胀土边坡的稳定与

变形[3-4]；渗流与变形非耦合阶段，基本思路是先由非

饱和渗流分析得到稳态或瞬态渗流场，然后以此作为

初始状态进行后续边坡分析[5-6]；非饱和流固耦合阶

段，即非饱和渗流场与应力场相互耦合，体现土骨架

与非饱和渗流场之间的相互作用，更加合理有效地反

映边坡真实状态[7-8]。 
当前针对膨胀土边坡渐进破坏的研究，主要强调

膨胀土非饱和特性对边坡的影响，如膨胀土的非饱和

强度、非饱和渗流特性等[3-8]，而对于膨胀土边坡的膨

胀特性影响研究较少。其主要原因之一是对于膨胀土

边坡破坏机理的不明确。长期以来普遍认为，膨胀土

边坡破坏的主要原因是降雨或地下水位上升引起膨胀

─────── 
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土强度降低，故而从各种角度考虑影响膨胀土强度参

数的问题[1, 3-8]。然而，一般性黏土随着含水率的增加

强度也会降低，一味将膨胀土问题归结为典型的非饱

和土问题是否合适？在相同坡比的情况下，一般黏性

土边坡稳定而膨胀土边坡失稳破坏的原因何在？这都

说明了膨胀土边坡具有一般黏性土边坡所不具备的特

殊性，故而基于一般黏性土发展起来的非饱和土理论

并不能完全解释膨胀土的特性。长江科学院基于南水

北调工程，通过现场试验、离心模型试验等多种手段，

强调了膨胀变形对边坡失稳的重要性[9-11]。因此，有

必要把膨胀土问题当作特殊的非饱和土问题加以区别

对待，重点研究其膨胀特性的影响。 
膨胀土边坡渐进破坏过程的研究目前多集中于试

验手段[10-14]，在数值研究方面[15-17]较为欠缺，特别是

在膨胀土典型的多层逐级后退式牵引性破坏的特征表

现上，难以清晰地反映降雨条件下的膨胀土边坡滑移

面渐进扩展过程。原因之一是缺乏合适的膨胀土数值

计算方法。相较于一般黏性土，膨胀土既有应力–应

变的弹塑性关系，又存在含水率–应变的胀缩关系。

故而如何将二者的关系有机地结合起来，是膨胀土数

值模型的关键。 
当前，针对膨胀土模型的研究大体可以分为 3种：

经验模型、理论模型和实用模型。 
经验模型：基于特定边界条件的膨胀试验成果基

础上，通过统计分析而得出经验公式，如经典的一维

膨胀模型[18]和三维膨胀模型[15]等。该类模型因形式简

单参数获取容易，得到广泛的应用[19]。然而，其缺乏

严谨的数学力学理论基础，膨胀土诸多影响因素都难

以在经验模型中得到体现，在实际工程应用当中存在

一定局限性。 
理论模型：基本思路是将膨胀土的膨胀性引入非

饱和弹塑性本构模型，如经典的 BExM模型[20]，双尺

度毛细–弹塑性变形耦合模型[21]等其他类似模型[22]。

该类模型理论基础严谨，但涉及参数较多，且参数测

定难度大，制约了其工程应用和推广。 
实用模型：基于湿度应力场理论[23]，利用现有商

业软件成熟的温–固耦合或二次开发技术，构建膨胀土
实用数值模型[17, 24]。相较于经验模型与理论模型，实

用模型具备一定的理论基础，且保留了参数简单易取

的特性，与此同时模型数值化容易，具有广阔的应用

前景。 
因此，本文基于膨胀应变与基质吸力增量的线性

关系，将膨胀性引入到单相流–非饱和–流固耦合模型
中，建立一种适用于膨胀土工程的非饱和渗流场–应力
场–膨胀应变场多场耦合数值计算方法。结合应变软化
模型，对单次降雨诱发非饱和膨胀土边坡渐进破坏过

程进行分析。同时，针对膨胀性、不同材料强度参数

对边坡破坏形式的影响进行了对比研究。 

1  理论概述 
1.1  基本方程 

基于单相流固结理论，假设孔隙气瞬时排出

（ a 0p = ），忽略孔隙气的影响，仅考虑孔隙水压及基

质吸力对孔隙流体的影响。根据 Bishop 有效应力原
理，应力关系可简化为 

wχij ij pσ σ ′= +   。            (1) 
式中， ijσ ′为有效应力， ijσ 为总应力， wp 为孔隙水压
力， χ为有效应力参数。为了简化，采用饱和度替代
法[25]，令 χ s= 。因此，单元静力平衡方程可表示为 

w 0
j i

ij s g
x x

pσ
ρ

∂ ∂
+ + =

∂ ∂

′
  。        (2) 

式中，非饱和土体密度 d w nsρ ρ ρ= + ， dρ 为土体干密
度， wρ 为水的密度， n为孔隙率， s为饱和度， g为
重力加速度。 
增量应力–应变关系可以为 

ij ijkl klDσ ε′∆ = ∆   ，            (3) 

式中， ijklD 为土体刚度矩阵，应变增量可由下式计算： 

1
2

ji
ij

j i

uu
x x

ε
 ∂∆∂∆

∆ = − +  ∂ ∂ 
  ，     (4) 

式中， iu 为位移矢量。 
假设土体抗剪强度满足 Mohr-Coulomb 屈服准

则： 

s ( tan )cf σ ϕ τ′= + −   ，        (5) 

式中，σ ′为有效主应力，τ 为剪切应力，c为黏聚力，
ϕ为内摩擦角。 
考虑土体变形的不可逆性，引入非关联流动法则

进行塑性应力修正，其塑性势函数为 

1 3
1 sin
1 sin

g φ
σ σ

φ
+′ ′= −
−

  ，          (6) 

式中， 1σ ′， 3σ ′分别为大、小有效主应力，φ为剪胀角。
当φ ϕ= 时，式（6）退化为关联流动法则。 
1.2  饱和-非饱和渗流 

假设土骨架内的流体渗流服从 Darcy定律，表达
式如下： 

w
s

w

ij
i

j

K
q pk

xγ
∂

= −
∂

  。          (7) 

式中  iq 为孔隙流体的速度矢量； ijK 为饱和渗透系数
张量； sk 为饱和渗透系数的折减系数，其值范围 0～1
之间，用于反映非饱和部分岩土体渗透系数的降低。折

减系数 sk 与饱和度 s的关系可近似采用如下形式[26-27]： 



72                         岩  土  工  程  学  报                                    2019年 

0
s

01
s sk

s

λ
 −

=  − 
  。          (8) 

式中  λ为材料常数，一般可取 3； 0s 为残余饱和度，
对于饱和度低于 0s 情况，可以认为土中水以结合水的
形式存在，不发生流动。 
假设土颗粒不可压缩，根据连续性方程，孔隙水

压、饱和度以及流体流量应满足如下连续性方程： 
w v

f

1p n s Q
t s t s t

n
K t

ε∂ ∂∂ ∂
+ = −

∂ ∂ ∂ ∂
  。    (9) 

式中  fK 为流体体积模量，一般为 2 GPa；Q为流体
体积改变量； vε 为体应变； t为时间。 
1.3  土水特征曲线 

在众多土水特征曲线模型中，VG 模型因参数少
且拟合效果好等特点，得到广泛的应用，故本文模型

选用 VG模型来表达土体吸力与含水率的关系： 
s 0

0
1 ( )

mna

θ θ
θ θ

ψ

−
= +

 + 
  。     (10) 

式中  0 sθ θ θ， ， 依次为含水率、残余含水率和饱和含

水率；a n m， ， 为拟合参数；Ψ 为基质吸力（负孔隙
水压）。将饱和度与含水率的关系 nsθ = 代入式（10）
并整理可得 

1
1

0

0

1
1

B

B

s
sA
s

Ψ
−

 
 − = −  −   

  。    (11) 

令 1 1/m n= − ，可换算得 1/ 1/A a B n= =， 。此外，吸

湿与脱湿过程具有明显的滞后性，为了简化，忽略此

种性质，假定吸湿与脱湿过程土水特征函数保持不变。 
1.4  膨胀性 

关于膨胀土胀缩机理的研究，目前还没有清晰的

理论解释。众多学者从宏观或微观角度提出了多种假

说，如晶格扩张理论、双电层理论、吸力势理论等。

其中，湿度应力场理论[23]值得借鉴。 
一般认为，膨胀应变与含水率之间存在直接关系，

而式（11）可知饱和度与基质吸力存在一一对应关系，
故假设膨胀应变与基质吸力存在如下关系： 

s
sij ij
ijE
ψ

ε δ
∆

=   。            (12) 

式中  s
ijε 为膨胀应变张量； ψ∆ 为基质吸力增量； ijδ

为克罗尼克符号； s
ijE 为相关参数，反映土骨架的膨胀

性能，故称之为膨胀模量。 
将膨胀应变以附加应变的形式加入到总应变当中

以更新总应变，如下式所示： 
s

ij ij ij
σε ε ε= +   ，          (13) 

式中， ijε 为总应变张量， ij
σε 为有效应力部分引起的

应变张量。将式（13）代入式（9）即可获得所对应的

多场耦合连续性方程： 
s

w v v

f

1p n s Q
t s t s t t t

n
K

σε ε∂ ∂ ∂∂ ∂
+ = − −

∂ ∂ ∂ ∂ ∂
 。  (14) 

至此，由式（2）、（3）、（7）、（11）、（12）及（14）组
成多场耦合基本控制方程组。 
由此可见，膨胀土的应变是由应力应变与膨胀应

变两部分构成，前者体现了应力状态对膨胀土变形的

影响，后者反映含水率变化产生的影响。同时，在进

行塑性应力修正及塑性应变计算当中，被修正的应力

部分及塑性应变当中包含了因含水率变化而变形的膨

胀应变部分的影响，体现膨胀变形的不可恢复性。 
本文模型采用有限差分算法，基于 C++语言实现

多场耦合数值计算程序，程序的简化计算流程如图 1
所示。 

 

图 1 计算程序简化流程图 

Fig. 1 Simplified flowchart of computing program 

2  非饱和膨胀土边坡模型 
根据相关工程资料，假设一匀质膨胀土边坡，如

图 2所示，坡高为 15 m，坡比为 1∶2，地基厚度 5 m，
坡脚距模型边界 8 m，坡顶宽 12 m。坡体材料参数为：
初始模量 E为 10 MPa，泊松比ν 为 0.3，密度 ρ为 2000 
kg/m3，内摩擦角ϕ为 15°，黏聚力 c 为 10 kPa，土
水特征曲线参数 A为 2×104，土水特征曲线参数 B为
0.5，孔隙率 n为 0.5，渗透系数 ks为 1×10-7 cm/s。坡
体底部及两侧设置不透水边界，并限制坡体底部的水

平及竖向位移，坡体两侧边界的水平位移。 
根据上文所选参数，首先进行围压 100 kPa三轴

压缩试验模拟，分析不同初始饱和度下土体强度，以

验证基质吸力的影响与土水特征曲线的计算。由于模

拟土体压缩过程中土体含水率保持不变，故而无膨胀
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变形产生，排除因膨胀变形导致土体抗剪强度的变化。 

 

图 2 边坡模型及初始饱和度分布图 

Fig. 2 Slope model and distribution of initial saturation 

从图 3可以发现，程序计算所得的基质吸力散点
与式（11）计算值（曲线 V-G模型）相符；此外，随
着饱和度的增加，基质吸力的减小，土体的抗剪强度

呈非线性软化的特性，与前人试验所得非饱和土抗剪

强度变化规律相符[28]。 

 

图 3 基质吸力、抗剪强度与饱和度关系图 

Fig. 3 Relationship among suction, shear strength and saturation 

根据式（5）强度准则，假设抗剪强度参数 c，ϕ
值在土体进入塑性后随塑性应变增加而非线性减小，

满足 

p

p

( )  
( )  

c f c
f

γ

ϕ γ ϕ

= 
= 

，

。
              (15) 

式中， pγ 为等效塑性应变， p( )f γ 为等效塑性应变相

关的分段线性函数，其形式如图 4所示。 

 

图 4 应变软化模型 

Fig. 4 Strain-softening model 

数值模拟分为 3个阶段：①初始水位位于坡底，
初始孔压依高程线性分布，坡顶孔压为-150 kPa，进

行初始自重平衡。图 2同时给出了初始状态下边坡饱
和度分布云图。②通过边坡上表面施加流量边界模拟

降雨，降雨强度 5×10-7 m/s，历时 3 d。③去除边坡
表面流量边界，继续计算直至边坡破坏形式无明显变

化。 

3  计算结果分析 
3.1  湿度场分析 

首先，选取膨胀模量为 1 MPa进行边坡降雨模拟。
图 5 为测线位置不同时刻不同埋深节点饱和度分布
图。从图中可以发现，3 d的降雨过程中，暂态饱和区
由表层土体逐步向深层扩散，降雨结束时，表层 1.2 m
土层已处于饱和状态。降雨停止后，表层土体失去雨

水的补给，在自重作用下水分向下迁移，表层土体饱

和度迅速下降，湿润锋向更深层土体推进，5 d时埋深
1.5 m处已经受到明显的影响，饱和度显著上升。从 3，
4，5 d曲线峰值（饱和度达到 1）可以发现，降雨停
止后，暂态饱和区随着水分迁移逐渐缩小，水分分布

逐渐均匀化。从 3，4，5 d的影响范围可以得出，随
着水分均匀化，深度土层固结度的提高，湿润锋的推

进速率呈逐步下降的趋势。所得变化规律符合非饱和

降雨入渗规律[5, 8, 17]。 

图 5 湿润锋随降雨历时的演化过程 

Fig. 5 Evolution process of wetting front 

3.2  渐进破坏过程及破坏形式分析 

根据图 4应变软化曲线，将材料强度降低至残余
强度的单元（ pγ ≥0.05）判定为破坏单元，并用不同
的分组加以区分。图 6为膨胀模量 0.1 MPa情况下不
同时刻边坡破坏区分布图。 
从时间上可以发现，膨胀土边坡发生破坏的时间

并不一定发生在降雨期间（0～3 d），其原因是雨水入
渗以及膨胀性的发挥均需要一定的时间，随着湿润区

的扩大，膨胀应力的发挥、土体强度的下降以及土体

重度的上升等多因素共同作用下，随着破坏的累积，

膨胀土边坡呈现出渐进性的破坏特征。 
坡脚处由于边坡形态易发生剪应力集中，并且在

坡面与坡底的双重水分补给作用下，膨胀变形发展迅
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速，故而坡脚处极易形成初始剪切带。随着湿润锋向

深部迁移，湿润锋交界面上下土体因膨胀变形的不同，

易产生剪应力集中，其与坡脚处的剪切带相互贯通，

并逐步向坡顶延伸，产生坡体中下部初始滑移面，如

图 6（a）。后方坡体因失去前方土体的支撑，在自重
作用下失稳，产生二次滑移。同时，已滑移的土体经

由滑移面向其后部土体传递应力，牵引起其后土体加

剧了坡体的二次滑移，滑移面出现开叉的现象，如图

6（b）。随着滑移面的扩展贯通，破坏区的扩大，后方
坡体再次发生滑移，滑移面延伸至坡顶，形成最终的

破坏形式，如图 6（c）。降雨引起非饱和膨胀土边坡
的破坏呈现出由坡脚起始，向坡顶延伸，多层级，逐

级后退式牵引性滑坡特征。 

 

图 6 不同时刻破坏区分布图 

Fig. 6 Failure process of slope 

3.3  膨胀性影响分析 

为了说明膨胀特性对降雨条件下膨胀土边坡的影

响，在相同条件下，逐步扩大土体的膨胀性，膨胀模

量依次选取 1.0，0.2，0.1 MPa 进行模拟分析。图 7
为第3天与第5天测线处不同埋深节点饱和度分布图。
图 7（a）降雨 3 d后，随着膨胀性的增大（膨胀模量
减小），湿润锋的影响范围明显缩小，由 1.2 m下降到
0.4 m。这是因为土体吸水膨胀，土体被压密，渗透性
下降，抑制了降雨水分的入渗。而图 7（b）为雨后 2 d
（5 d）在自重作用下水分迁移。可以发现，湿润锋扩
散以及表层土体水分迁移因膨胀性的增大而减小，呈

现一定的阻水作用。模拟结果呈现出的膨胀性对土体

非饱和渗流的影响，体现了渗流场、应力场及膨胀应

变场之间相互作用关系。 

图 7 不同膨胀性土体饱和度分布图 

Fig. 7 Distribution of saturation under different expansion  

.characteristics 

图 8为不同膨胀模量下边坡破坏区最终分布图。
可以发现，当膨胀性较低（膨胀模量 1 MPa），如图 8
（a）所示，虽然滑移面产生分叉，形成多个滑块特征，
然而其并未于坡面贯通，并且滑移面位置贴合较近，

坡体呈现出整体式滑移破坏特征。随着膨胀性的增加，

坡体破坏形式逐渐转变多级后退式破坏形式，初始滑

移面更靠近坡底，形成局部滑块，如图 8（b）。当膨
胀模型达到 0.1 MPa时，滑坡破坏具备明显的多级逐
级后退式滑坡的特点，由坡脚局部破坏，逐级扩大至

坡顶，形成数个滑块。 

 

图 8 不同膨胀性条件下边坡破坏特征 

Fig. 8 Slope failure under different expansion characteristics 
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此外，在相同降雨条件下，无膨胀性边坡破坏形

式与膨胀模量 1 MPa时结果相近，这说明当土体膨胀
性较低时，降雨引起的强度衰减对边坡失稳破坏的起

主导作用，呈现出一般黏性土共性特点。而随着膨胀

性的提高，膨胀变形所占比重增加，边坡破坏形式逐

渐呈现出膨胀土典型的破坏特征。 
3.4  强度参数影响分析 

非饱和膨胀土边坡的破坏不仅由膨胀变形导致，

还与坡体材料的强度参数密切相关。为了说明土体强

度对降雨条件下膨胀土边坡的影响，在相同条件下，

采用单因素分析法，在表 1的基础上修改坡体的抗剪
强度参数 c、ϕ值，进行 5组模拟分析。 

图 9为 5组不同土体材料强度参数下边坡破坏区
分布图。由图 9（a）～（c）可知，随着黏聚力的增
大，破坏区的范围变化不明显，滑移块数量明显减少，

破坏形式由多级后退式滑移转变为整体式滑移。从图

9（a）、（d）、（e）可知，随着内摩擦角的增加，破坏
区范围在缩小，滑块数量减少，破坏形式无明显变化。 

图 9 不同强度参数破坏特征 

Fig. 9 Slope failure under different strength parameters 

从上述结果可知，土体强度对降雨诱发膨胀土边

坡的破坏有明显的影响。其中，摩擦角ϕ对坡体局部
滑块的数量及大小具有显著的影响，并控制着坡体破

坏范围，而黏聚力 c影响着坡体的破坏形式。 

4  结     语 
本文以单相固结理论为基础，基于膨胀应变与基

质吸力改变量之间的关系假定，提出一种能够有效反

映膨胀土干缩湿胀特性的膨胀应变场–渗流场–应力场
多场耦合数值计算方法。结合应变软化模型，有效地

模拟因单次降雨诱发非饱和膨胀土边坡破坏的全过

程，清晰呈现出坡体多层逐级后退式牵引性滑坡特征。

计算结果表明，坡体的破坏形式与膨胀土的膨胀性、

强度参数存在密切的关系。 
此外，膨胀土边坡破坏并不一定发生在降雨期，

在雨后一段时间，边坡依旧可能因为水分迁移分布而

逐渐发生滑动失稳破坏。膨胀土边坡破坏既保留了一

般黏性土的共性也呈现出干缩湿胀的特殊性，在二者

共同影响下，形成了膨胀土边坡特有的工程特性。故

而在后续的工程分析当中应该充分考虑膨胀性的影

响。 
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密砂中圆形锚上拔承载力尺寸效应分析 
陈  榕

1
，符胜男

2
，郝冬雪

*1
，史旦达

3
 

(1. 东北电力大学建筑工程学院，吉林 吉林 132012；2. 中国电力工程顾问集团东北电力设计研究院有限公司，吉林 长春 130021； 

3. 上海海事大学海洋科学与工程学院，上海 201306) 

摘  要：通过模型试验和有限单元法分析了密砂中圆形锚板上拔承载力的尺寸效应问题。分别对直径为 20，50，400 mm
的锚板在埋深比为 2～6时进行拉拔试验，获得上拔力和位移关系曲线及极限上拔力。基于不同埋深比时板径与上拔承
载力系数关系曲线，可发现：相同埋深比时，随着锚板直径增加，上拔承载力系数逐渐减小；且随着埋深比增加，此

现象愈明显。考虑密砂强度随应变发展而出现的软化现象，对理想弹塑性Mohr-Coulomb模型进行改进，基于改进的模
型对上述 12个拉拔试验进行有限元数值模拟，同时与理想弹塑性模型模拟结果进行比较。结果表明：理想弹塑性模型
严重高估锚板上拔承载力，而考虑土体软化的模型能够模拟锚板上拔过程中破坏面上土体强度逐渐发挥的过程，计算

得到的极限承载力与试验结果吻合较好。尺寸效应产生的原因一方面由于应力水平对土体强度的影响，另一方面由渐

进破坏引起；埋深比越大，随着锚板直径增加，周围土体依次进入破坏的过程愈加明显。 
关键词：圆形锚板；上拔承载力；尺寸效应；破坏模式；渐进破坏 
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Scale effects of uplift capacity of circular anchors in dense sand 

CHEN Rong1, FU Sheng-nan2, HAO Dong-xue1, SHI Dan-da3 
(1. School of Civil Engineering and Architecture, Northeast Electric Power University, Jilin 132012, China; 2. Northeast Electric Power 

Design Institute Co., Ltd. of China Power Engineering Consulting, Changchun 130021, China; 3. College of Ocean Science and 

Engineering, Shanghai Maritime University, Shanghai 201306, China) 

Abstract: The scale effects of uplift capacity of circular anchors in dense sand are studied by means of the model tests and 

finite element method. The pullout tests on the circular anchors with the diameters of 20, 50 and 400 mm as well as the 

embedment ratios of 2~6 are carried out, where the curves of uplift resistance and displacement and ultimate uplift capacity are 

obtained. It is seen from the test results that the breakout factor decreases with the increase in anchor diameter under the same 

embedment ratio, and the phenomenon is more obvious with larger embedment ratio. Numerical analysis for the pullout tests is 

performed based on the modified Mohr-Coulomb model which can reflect the strain softening of dense sand, and the results are 

compared with those based on the elastic-perfectly plastic Mohr-Coulomb model. It is shown that the numerical results based 

on elastic-perfectly plastic model overestimate the uplift capacity of anchors remarkably, while the simulations based on the 

modified Mohr-Coulomb model can reveal the process of mobilizing soil strength to the peak value, and thus the numerical 

results agree well with the test ones. The reasons causing the scale effects are the soil strength dependent on stress level and the 

progressive failure during pullout. The process that the soils surrounding the anchors reach failure step by step becomes more 

and more obvious with the increase of anchor diameter when the embedment ratio is relatively large. 

Key words: circular anchor plate; uplift capacity; scale effect; failure mode; progressive failure 

0  引    言 

由于锚板基础具有较强的抗拔能力，在陆上和近

海工程中得到了广泛的应用。对其上拔承载力的研究

通常采用模型及现场试验[1-9]、极限平衡分析[1, 10-11]、

极限分析及有限元等数值方法[6-9, 12-17]。基于理想弹塑

性模型的理论及数值分析结果表明，砂土中锚板上拔

承载力只与砂土内摩擦角、剪胀角和埋深比有关。然
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而，一些缩比尺模型试验及离心机试验 [6-9]观察到了

尺寸效应，即上拔承载力系数Nγ（Nγ = Q/ γ AH，Q为
上拔承载力，γ 为砂土的有效重度，A为锚板面积，H
为锚板埋深）随着锚直径或宽度的增加而减小。

Dickin[6]对比了密砂中50 mm宽锚板的离心机试验和
常规试验结果，发现随着埋深比增加，尺寸效应更明

显，且方形锚的尺寸效应较条形锚板显著，但没有对

这一现象进行解释。 
尽管已发现了锚板的上拔尺寸效应问题，但对其

解释和数值模拟的研究较少，且数值模拟由于土体大

变形的限制，能够计算的埋深比也很小。Sakai等[7]使

用引入剪切带厚度的非关联应变硬化–软化弹塑性本
构模型对密砂中圆形锚板上拔承载特性进行模拟，并

与试验结果进行对比，重点研究了尺寸效应。其中锚

板直径为3，5，10，20 cm，埋深比为1，2，3，结果
表明，H/D=3时尺寸效应显著；尺寸效应是由剪切带
发展产生的渐进破坏引起。 

Khatri等[17]基于线性规划和下限原理有限元分析

了条形锚板上拔承载特性，通过考虑峰值内摩擦角随

平均主应力变化，考察条形锚板宽度对上拔力的影响。

分析结果能够模拟尺寸效应问题，但由于采用的相关

联流动法则，可能会削弱尺寸效应的影响。 
针对尺寸效应问题，本文对密砂中不同直径的圆

形锚板进行拉拔模型试验，分析锚板直径对上拔承载

力的影响。同时，以ABAQUS通用有限元软件为平台，
考虑密实砂土应变软化的特性，对理想弹塑性

Mohr-Coulomb本构模型进行改进，编写了用户子程
序。基于改进的Mohr-Coulomb本构模型，同时考虑土
体强度受围压影响，对密砂中圆形锚板上拔特性进行

模拟，以此揭示砂土渐进破坏过程，并阐述产生上拔

尺寸效应的原因。与试验结果对比表明，考虑了土体

应变软化的本构模型能较好地反映实际情况。  

1  拉拔模型试验 
1.1  试验方案 

为分析锚板尺寸效应，对不同直径的圆形锚在不

同埋深比时进行拉拔试验，试验方案见表1。直径为20，
50 mm的锚板拉拔试验在1g下进行，直径为400 mm的
锚板试验是由20 mm直径的模型锚在20g加速度的鼓
式离心机内进行。模型锚由铝制成，锚板厚度与直径

之比为0.1；50 mm直径锚的锚杆与锚片直径之比为
0.2，20 mm直径锚的比值为0.235。 
1.2  砂土特性及制样 

试验所用砂土为石英砂，砂土的物理特性指标见

表 2。进行 3种围压下相对密实度为 100%的砂土的三

轴排水试验，所得偏应力–轴向应变关系曲线如图 1
所示。采用砂雨法制备相对密实度为 100%的土样。
模型槽由 38 mm厚不锈钢板制作，内部长宽高为 650 
mm×390 mm×325 mm。锚板距槽底至少 20 mm，当
铺砂至埋置深度时，轻轻将锚板放置在砂层表面，并

采用拉线定位以保证锚杆垂直度，之后继续洒砂至地

面高度以上，最后由吸尘装置将砂面刮平。制样后通

过测量砂样重量和体积，计算实际制样的密实程度，

对所有模型制样的结果显示砂样的相对密实度在

95%～100%变化，制样效果较好。采用电动作动器进
行位移加载，位移加载速率为 0.3 mm/s。作动器上固
定连接杆，依次连接荷载传感器及与圆形锚连接的钩

子。通过数据采集软件实现作动器控制和数据传输。 
表 1 试验方案及极限上拔力 

Table 1 Test programs and ultimate uplift capacities  
Qu 

数值/N 误差/% D 
/mm H/D 

试验 
MC MMC MC MMC 

数值 uf 
/mm 

MMC 

2      1.66   2.19     1.52 31.9 -8.4 0.76 
3      3.90   5.56     3.65 42.6 -6.3 0.81 
4      7.52  11.68     7.12 55.3 -5.3 1.10 

20 

6     21.56  30.16    20.31 39.9 -5.8 1.74 
2     18.64  31.57    20.52 69.4 10.1 1.25 
3     47.34  76.35    50.57 61.3 6.82 1.57 
4    102.71 157.80   102.06 53.6 -0.63 2.45 50 

6    273.71 464.50   278.26 69.7 -1.66 7.79 
2  10055.1 12667.1   9212.0 26.0 -8.38 8.80 
3  22728.4 30175.4  22561.9 32.8 -0.73 12.90 
4  44150.5 62105.2  43607.8 40.7 -1.23 23.00 

400 

6 109865.0 185263.1 106713.1 68.6 -2.87 80.40 
表 2 砂土物理特性指标 

 Table 2 Physical properties of sand 
平均粒径
d50/mm 

不均匀系数 
Cu 

曲率系数 
Cc 

ρmax 
/(g·cm-3) 

ρmin 
/(g·cm-3) 

0.25 1.87 0.938 1.75 1.56 

图 1 偏应力–轴应变关系曲线 

Fig. 1 Deviatoric stress-axial strain relationship 

1.3  试验结果 

拉拔试验测得了荷载–位移关系曲线，为与数值

结果比较，将其绘制在图 2中。对于D=400 mm，H/D=6
的锚板，荷载位移曲线在趋近水平时开始出现波动，

但在峰值出现的附近波动较小，故取最大值作为极限
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上拔力；对于其它拉拔试验的荷载位移曲线，在峰值

或水平段出现前基本是平滑的；试验获得的极限上拔

力列于表 1。将不同埋深比 H/D时锚板直径 D和上拔
承载力系数 Nγ关系绘于图 3。由图 3可见，相同埋深
比的锚板上拔承载力系数不同，存在着尺寸效应。随

着锚板直径增加，上拔承载力系数减小，且减小速率

逐渐放缓；这种尺寸效应随着埋深比的增加更明显。

埋深比为 6时，D=400，50 mm的上拔承载力系数较
D=20 mm时分别减小 31.1%和 18.7%。 

 

图 2 不同直径圆形锚的荷载–位移关系曲线 

Fig. 2 Uplift resistance-displacement curves of circular  

anchors .with various diameters 

2  有限元模型 
为探讨尺寸效应产生的原因，建立上述 12个拉拔

试验的有限元模型，模拟锚板上拔过程中土体破坏过

程并确定极限承载力。土体本构模型分别采用理想弹

塑性Mohr-Coulomb本构模型（MC模型）及考虑土 

图 3 不同埋深比 H/D时板径 D与上拔承载力系数 Nγ关系 

Fig. 3 Relationship between anchor diameter D and breakout  

  factor Nγ under various embedment ratios for H/D  

体应变软化特性改进的 Mohr-Coulomb 本构模型（以
下简称MMC模型）。 
2.1  MMC本构模型 

对于密实砂土，在排水条件下，通常表现为应变

软化现象。随着偏应力的施加，土体的强度逐渐被激

发，内摩擦角的发挥值逐渐增大，在某一应变时达到

峰值内摩擦角 pϕ ，剪胀角ψ 由初始的零度发挥到最大
值 pψ ；随着应变继续增大，土体出现应变软化，内摩

擦角和剪胀角由峰值逐渐减小，最终在较大应变时内

摩擦角降至临界状态内摩擦角 crϕ ，剪胀角降为 0。实
际上内摩擦角和剪胀角随着应变增加呈非线性变化，

但为简化，将其变化过程描述为 3个线性阶段，如图
4所示，其中横坐标表示等效塑性应变 dε ， pϕ 及 pψ 对

应的等效塑性应变记为 p
dε ，土体达到临界状态对应的

等效塑性应变为 r
dε 。 0ϕ 为 d 0ε = 时对应的内摩擦角，

为简化，将 0ϕ 与临界状态内摩擦角 crϕ 取相同值。根

据试验用砂的三轴试验结果，临界状态内摩擦角 crϕ 取

为 31°。 

 

图 4 改进的莫尔库仑模型示意图 

 Fig. 4 Diagrammatic sketch of modified Mohr-Coulomb model 

砂土峰值内摩擦角和剪胀角与土体密实程度和围

压有关[18-20]。许多研究者[6, 21-22]发现 lg 3σ 和 pϕ 存在线
性关系。根据图 1所示 3种围压下的三轴试验结果，
估算试验用砂在相对密实度为 100%时的峰值内摩擦
角和围压的关系如下： 

p 3 a40.9 7.8lg( / )pϕ σ= −   ，       (1) 
式中， 3σ 为围压（kPa）， ap 为大气压，取 101 kPa。 
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对不同埋深锚板的模拟，土体峰值内摩擦角按照

式（1）确定，其中 3σ 按锚板埋深处土体自重计算；
峰值内摩擦角 pϕ 由 Bolton建议的公式[21] 

p cr p0.8ϕ ϕ ψ= +                 (2) 
计算确定。不同试验模型所用参数列于表 3。 
忽略剪切过程中的弹性变形，根据轴向应变–偏

应力关系曲线，p0≤100 kPa 时，等效塑性应变 p
dε 在

2%～3%， r
dε 约为 20%。由于模型试验的初始应力较

低，在数值模拟时峰值 p
dε 取为 2%。 

根据三轴试验结果，土体模量 E50与围压 3σ 的拟
合关系如下： 

0.469
50 a 3 a658 ( / )E p pσ=   。      (3) 

在数值计算中，土体弹性模量按照式（3）进行取
值，列于表 3。泊松比ν取为 0.3，初始侧压力系数 K0

按 Jaky建议公式[23]计算，即 0 cr1 sinK ϕ= − 。 
表 3 本构模型参数 

 Table 3 Strength parameters for various constitutive models 

D 
/mm H/D 3σ  

/kPa 
E50 

/MPa 
pϕ  

/(°) 
pψ  

/(°) 
2 0.70  6.5 58 33 
3 1.05  7.8 56 31 
4 1.40  8.9 55 30 20 
6 2.10 10.8 54 28 
2 1.75  9.9 55 30 
3 2.63 12.0 53 27 
4 3.50 13.7 52 26 50 
6 5.25 16.6 51 25 
2 14 26.3 47 20 
3 21 31.8 46 18 
4 28 36.4 45 17 400 
6 42 44.0 44 16 

2.2  计算模型 

对于锚板上拔模拟，考虑到结构与地基耦合体系

几何形状与加载条件关于锚杆中轴线对称，建立锚–
土耦合体系的轴对称模型，采用动态分析模块进行准

静态分析。计算域在板底至下边界取 5D，水平向取
11D[12]。模型底面边界约束竖向和水平向位移；侧面

土体边界和对称面土体边界上约束水平位移；由于锚

为铝制作，上拔过程中变形可忽略，因此有限元模型

中将锚设为刚体，在锚顶部设置参考点，约束参考点

的水平向位移和轴向转动，如图 5。锚土之间的接触
采用摩擦接触，根据 Rowe等[12]，水平锚与砂土的摩

擦系数对上拔荷载–位移曲线和极限承载力影响可忽

略，本文接触面间摩阻系数取值为 0.3。由于锚板较薄，
锚板周围土体网格在有限的上拔位移时可能出现过大

变形，往往产生严重的畸变问题，导致有限元计算的

收敛性较差。因此，在数值分析中，考虑埋深比 H/D
为 6的锚板上拔所需的位移较大而使网格产生过大的
变形，故对于 H/D=6的模型，采用 ALE 自适应网格
法（arbitrary Lagrangian Eulerian adaptive meshing），

使网格在整个分析过程中保持一种比较良好的状态，

不出现过大的扭曲与变形。网格采用规则划分，如图

5，锚板附近网格加密，最小网格宽度 ΔB在板边缘处，
ΔB/D 为 0.00625。在锚板周围一定区域内网格采用
ALE方法，每 2个增量步重新划分一次网格，网格扫
掠技术采用体积算法与等位算法结合，每一个重划网

格过程进行 2次扫掠，曲率较大的曲线边界网格密度
设置为 5，其它参数设置为默认值；变量转换采用二
阶算法。网格单元采用轴对称 4 节点减缩积分单元
CAX4R。 

 

图 5 有限元计算模型 

Fig. 5 Finite element model used in analyses 

对于准静态问题的模拟，应综合考虑惯性力的影

响和计算时间，合理地设置加载时间。以 D=20 mm，
H/D=6的圆形锚模型为例，通过设置不同加载速率和
网格密度进行比较，确定合理的加载时间和网格密度，

其中土体采用MMC模型。设置 v=0.5D（100 s），0.5D
（150 s）两种加载速率，计算结果如图 6。由图可见，
两个加载速率所得的荷载位移曲线基本相同，因此，

在其它所有模型中均采用 0.5D（100 s）的加载速率。 

 

图 6 不同加载速率时荷载–位移关系曲线 (D=20 mm，H/D=6)  

Fig. 6 Uplift resistance-displacement curves for different loading  

velocities (D=20 mm，H/D=6) 

 

3  数值结果分析 
3.1  与试验结果对比 

为与试验结果进行对比，将基于 MMC模型计算
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获得的上拔荷载–位移关系曲线与试验结果绘于同一

图中，如图 2所示。对于埋深比为 6的情况，数值计
算获得的荷载–位移曲线在接近水平段时出现较大波

动，Qu按波动曲线的中心线取值。基于 MC和 MMC
模型计算的极限上拔力 Qu及误差同时列于表 1。采用
理想弹塑性Mohr-Coulomb模型对Qu的预测均比试验

结果高，可高达 70%，基本上，埋深比越大，预测结
果高估量越大。而采用改进的 Mohr-Coulomb 模型，
H/D=6时，数值模拟获得的曲线与试验曲线吻合很好， 
H/D≤4时，数值曲线在荷载峰值之前较试验曲线刚度
稍大，但两者的荷载峰值比较接近，Qu的预测结果误

差范围在 %10± 。这表明，考虑土体强度随围压变化

并采用土体软化的本构模型能很好地模拟实际情况。 
由图 2可见，随着埋深比增加，达到峰值上拔力

所需的位移越大。对于 H/D≤4 的情况，在位移加载
范围内，荷载出现峰值后又开始下降；H/D=6时，荷
载达到峰值后，在加载范围内，荷载保持在峰值附近，

即荷载–位移曲线保持水平，这与土体渐进破坏过程

有关，将在下文中进行解释。 
图 7为基于MMC模型的数值结果和试验获得的

上拔承载系数对比，可见数值模拟能很好地反映 Nγ
随板径增加而减小的尺寸效应问题及埋深比对尺寸效

应的影响。 

 

图 7 不同埋深比时归一化上拔系数对比 

Fig. 7 Variation of breakout factor with embedment ratio 

3.2  破坏模式 

图 8，9分别为 H/D=2和 6时两个直径锚上拔破
坏时砂土中等效塑性应变云图，其中，等效塑性应变

超过 2%以黑色显示。当 H/D=2时，在较小上拔位移
作用下，锚板边缘土体开始进入塑性区，随着上拔位

移增大，土体塑性区向两侧向上开展，当荷载–位移

曲线达到峰值点或水平时（上拔破坏），塑性区域开展

至地表，锚板中间上方土体等效塑性应变均未达到

2%。D=20，400 mm锚周围土体等效塑性应变超过 2%
的区域范围明显不同，D=20 mm时该区域接近地表，
而 D=400 mm时，该区域则在一半埋深内。根据土体
本构模型，等效塑性应变达到 2%时土体强度达到峰

值，超过 2%后强度开始减小，向残余强度发展。因
此，对于等效塑性应变超过 2%的区域，土体经历了
峰值强度，开始出现不同程度的强度下降，将在 3.3
节进行详细说明。 

图 8 不同直径锚破坏时等效塑性应变云图 (H/D=2) 

Fig. 8 Contours of equivalent plastic strain for different diameters  

at failure (H/D=2) 

图 9 不同直径锚破坏时等效塑性应变云图 (H/D=6) 

Fig. 9 Contours of equivalent plastic strain for different diameters  

at failure (H/D=6) 

当 H/D=6 时，土体塑性区仍在锚板边缘开始出
现，但不同的是，随着上拔位移增加，塑性区向板外

两侧开展，同时向锚板正上方开展。上拔荷载达到峰

值时，D=20和 400 mm两锚周围土体破坏模式不同，
D=20 mm锚由于埋深相对较浅，塑性区开展到地表，
与 H/D=2时的形式接近，但在锚板上方土体存在三角
形弹性区域；而 D=400 mm的锚，土体塑性区向板外
侧上方发展受限制，开始向锚正上方发展，破坏时等

效塑性应变超过 2%的区域仅限于锚板上方 H/3 范围
内，地表出现很小的塑性应变。由此可见，对于H/D=6，
D=20 mm时锚板破坏模式为浅坏模式，而 D=400 mm
时，锚板破坏时向深破坏模式过渡。 
3.3  尺寸效应分析 

为分析尺寸效应产生的原因，将埋深比 H/D=4时
基于 Mohr-Coulomb 理想弹塑性模型（MC 模型）和
考虑应变软化的MMC模型的计算结果绘于图 10。图
中“强度不随围压变化”表示 3种板径时土体峰值内
摩擦角 pϕ 和剪胀角 pψ 不变，均按D=20 mm情况取值；
“强度随围压变化”时 pϕ 和 pψ 随板径变化，具体取

值见表 3。由图 10可见，基于理想弹塑性模型且强度
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不随围压变化时，上拔承载力系数基本不随板径变化，

没有尺寸效应产生且严重高估抗拔力；基于理想弹塑

性模型且考虑强度随围压变化的情况，上拔承载力系

数随板径增加明显减小，能够反映尺寸效应，但计算

结果仍明显高估实际情况；基于 MMC模型的强度变
化与不变两种情况，均能反映尺寸效应；但只有在同

时考虑应变软化及强度受应力水平影响时，计算结果

与试验结果吻合最好，表明实际尺寸效应产生的原因

为两方面：一方面是由于土体强度依赖于应力水平，

虽然埋深比相同，但板径大时锚板周围土体围压较高，

强度有所下降；一方面为受应变软化引起的渐进破坏

出现，下文详述。 

图 10 两种模型计算结果对比(H/D=4) 

Fig. 10 Comparison of numerical results based on two models  

 (H/D=4) 

锚板埋置越深，达到破坏所需的位移越大，数值模

拟时需要加载的位移也越大，位移增大到一定值，计

算会出现不收敛现象。对于 H/D=6的情况，数值计算
仅能计算至荷载位移曲线出现峰值或水平段，未能算

到之后的下降段，而对于 H/D≤4 的情况，荷载–位
移曲线达到峰值后又出现下降段。故，为更清楚地分

析尺寸效应及埋深的影响，将 H/D=2和 4两个埋深时
不同直径锚上拔过程土体强度变化进行对比分析，如图

11，12 所示，其中，内摩擦角接近峰值时以浅灰色显
示。 

由图 11可见，在位移加载初期，锚板边缘附近一
定区域最先达到峰值内摩擦角；随着加载位移增加，

该区域内摩擦角逐渐减小，部分土体进入临界状态，

达到临界状态内摩擦角，同时，沿塑性区开展方向，

上部土体逐渐进入峰值状态，而后随着位移继续增大，

强度又逐渐衰减；当 u=uf时，锚周围土体强度得到最

大发挥，抗拔力达到峰值，与图 8对比，土体经历峰
值内摩擦角的区域等效塑性应变已达到或超过 2%；
当 u>uf时，接近地表的土体峰值强度逐渐被激发，周

围土体的整体强度保持一段后开始减小，抗拔力则开

始下降，此过程体现了上拔过程中土体是渐进破坏的。 

 

图 11 不同加载位移时砂土内摩擦角云图 (H/D=2) 
Fig. 11 Contours of internal friction angle with different loading  

displacements (H/D=2) 

比较图 11（a）～（c），随着板径增大，渐进破
坏过程越明显。图 11中，内摩擦角超过峰值内摩擦角
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的 99%显示浅灰色，不同加载位移时内摩擦角的云图
可清晰反映出沿着塑性区发展方向土体强度依次发挥

至峰值的过程。D=20 mm的锚，随着位移增加，u=uf 
时，达到峰值内摩擦角的区域从锚边缘开始沿塑性区

开展方向逐渐连续发展至 0.813H高度处，接近地表；
当 u=1.3uf时，峰值内摩擦角连续发展与地表贯通，与

uf位移时土体整体强度相比，此时上拔承载力还未出

现明显下降。对于 D=50，400 mm的锚板，u=uf时，

峰值内摩擦角从锚边缘开始分别发展至埋深 0.686H
和 0.477H处，当地表土体强度达到峰值强度时，需要
的加载位移分别为 1.5uf，1.8uf，并且，对于 D=400 mm
的锚板，当地表土体达到峰值内摩擦角时，锚板的抗

拔力已经开始下降。由此可见，相同埋深比时，随着

锚板直径的增加，渐进破坏的过程更加明显，当塑性

区开展至地表时，破坏滑裂面周围土体的强度不同时

发挥的程度更高，亦是产生尺寸效应的关键原因。 
对比图 11，12发现，对于同一直径锚板，随着埋

深比增加，渐进破坏的过程越显著。相同上拔位移比

u/uf（上拔位移与峰值抗拔力对应的位移比）时，埋深

越大，锚板周围土体经历峰值强度的区域越小，峰值强

度开展至地表所需要的位移比越大；H/D=4，D=20，
50 mm的锚，地表土体达到峰值强度对应的上拔位移
分别为 1.4uf和 1.7uf，对于D=400 mm的锚，数值计算
的加载位移至 2.6uf，虽未达到峰值强度发展至地表所

需要的位移，但已反映了埋深对渐进破坏的影响。 
对于 H/D=2的情况，D=50，400 mm时地表土达

到峰值强度所需的上拔位移比是 D=20 mm时的 1.15
和 1.38倍；H/D=4时，D=50，400 mm所需的上拔位
移比为 D=20 mm的 1.21倍和 1.85倍以上。这表明，
在较大埋深时，随着板径增加，渐进破坏过程较小埋

深比时更加明显；即随着上拔位移加大，贯通至地表

的破坏带上土体强度同时达到峰值强度的比例越小，

故在较大埋深比时，表现了更明显的尺寸效应。 

 

图 12 不同加载位移时砂土内摩擦角云图 (H/D=4) 
Fig. 12 Contours of internal friction angle with different loading  

displacements (H/D=4) 

5  结    论 
通过模型试验和有限元法对密砂中圆形锚板上拔

承载力的尺寸效应问题进行研究，分析锚板尺寸对上

拔破坏模式的影响及尺寸效应产生的原因。 
（1）板径 D=20～400 mm，H/D=2～6共 12个拉

拔模型试验结果表明，相同埋深比时，随着板径增加，

上拔承载力系数减小，且随着埋深增加，尺寸效应更

加明显。 
（2）基于改进的Mohr-Coulomb模型的数值计算

结果与试验结果吻合较好，考虑土体应变软化的本构

模型能够较好地模拟实际破坏过程。 
（3）锚板埋深比较小时，塑性区由基础边缘开始

向两侧上方开展，峰值抗拔力时，塑性区域开展至地

表，为浅破坏模式；锚板埋比深较大时，土体塑性区

仍在锚板边缘开始出现，但不同的是，随着上拔位移
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增加，塑性区向板外两侧开展，同时向锚板上方开展。

对于 H/D=6，D=20 mm时锚板破坏模式为仍浅破坏模
式，但在锚板上方存在三角形弹性区；而 D=400 mm
时，塑性区局限于土体内部，在锚板边缘两侧及上方

一定范围内。 
（4）尺寸效应产生的原因一方面为土体强度受应

力水平影响；另一方面是密砂应变软化产生的渐进破

坏所致。基于 MMC模型的数值模拟能够捕捉土体渐
进破坏的过程，相同埋深比时，锚板直径越大，渐进

破坏越明显；埋深比越大，随着锚板直径增加，周围

土体依次进入破坏的过程愈加明显。 
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考虑阻尼修正的 Pyke滞回模型研究 
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摘  要：阻尼比反映了土体滞回耗能的特性，是土的重要动力特性参数。土的滞回本构模型能同时真实反映土的动剪
模量衰减和阻尼比非线性变化特性，是保证场地及土–结构体系动力响应分析精确度的关键。针对经典的 Pyke 滞回本
构模型，基于文献实测的动剪模量曲线和阻尼比曲线，研究了其对土体阻尼比的预测精确度，发现 Pyke模型在大应变
幅值时将显著高估土的阻尼比。针对此缺陷，结合前人提出的基于阻尼的滞回曲线方程和 Pyke模型加卸载准则，提出
了考虑阻尼修正的 D-Pyke滞回模型。该模型假设双曲线形滞回曲线的饱满程度由形状系数确定，而后者则由当前加载
曲线的滞回应变幅值所对应的实测阻尼比确定。滞回曲线的应变幅值与应力幅值之间通过骨架曲线相互关联，而应力

幅值则由 Pyke所建议的加卸载准则确定。通过针对粉质黏土的循环单剪试验结果，验证了 D-Pyke模型相比于 Pyke模
型能够更为合理地同时模拟土的非线性动剪模量和阻尼比特性。模型同时继承了 Pyke模型能更好地模拟土的循环加载
棘轮效应、加卸载准则简单的优点，可为随机动力荷载作用下土体响应问题分析提供合理的本构行为模拟。 
关键词：滞回本构模型；阻尼比；动力特性；不规则加载；循环单剪试验 
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Modified Pyke's hysteretic model considering damping ratio 

LIU Fang-cheng1, YANG Jun2, WU Meng-tao1, 3 
(1. College of Civil Engineering, Hunan University of Technology, Zhuzhou 412007, China; 2. Department of Civil Engineering, the 

University of Hong Kong, Hong Kong, China; 3. Department of Civil Engineering, Tianjin University, Tianjin 300072, China) 

Abstract: The damping ratio is a dynamic soil property that indicates the capacity of energy dissipation under cyclic loadings, 

and it plays an important role in dynamic response analysis of sites and soil-structure systems. Based on the dynamic shear 

modulus curves and damping ratio curves in the references, the accuracy of damping ratio predicted by Pyke’s model is studied, 

and it is found that the predicted damping ratio by Pyke’s model largely exceeds the measured damping ratio in the range of 

large strain amplitude. A modified Pyke’s model for accurate simulation of damping ratio of soils, named as D-Pyke model, is 

proposed, which combines the damping ratio-based hysteretic curve equations with the unloading-reloading rules of the original 

Pyke’s model. The new model assumes that the fullness of the hyperbolic hysteresis curve is determined by the shape-factor 

that is determined from the experimental damping ratio curves according to the shear-strain amplitude of the current hysteretic 

loading curve. The shear-strain amplitude of the current hysteretic loading curve is calculated from the shear-stress amplitude 

based on the skeleton curve of soils, and the shear-stress amplitude is determined according to Pyke’s rules. Based on the results 

of cyclic simple shear tests on a silty clay, it is verified that the D-Pyke model simulates the nonlinear shear modulus and 

damping ratio properties more reasonably than the original Pyke’s model. The D-Pyke model inherits the advantages of Pyke’s 

model, i.e., it simulates well the ratcheting effects of soils under cyclic loadings, and it obeys simple unloading/reloading 

criteria under irregular loadings. The proposed model can provide a more reasonable constitutive simulation method for the 

analysis of soil response under stochastic loading. 

Key words: hysteretic constitutive model; damping ratio; dynamic property; irregular loading; cyclic simple shear test 

0  引    言 
在地震、波浪等循环动力荷载作用下，土体表现

出强烈的非线性和应力–应变滞回特性。如何真实模
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拟土的滞回特性是研究场地效应及土–结构动力相互
作用效应的关键问题之一。Masing模型[1]是最著名和

应用最广泛的滞回模型，它假设土的滞回曲线由骨架

曲线放大两倍得到，同时为了应用于不规则往复加载

过程，还定义了Masing加卸载准则，即“上骨架曲线
准则”和“上大圈准则”。但是，已有研究表明[2]，

Masing 模型往往不能真实反映土体的非线性阻尼特
性，一般在小应变段低估土的阻尼比而在大应变段高

估土的阻尼比。Iwan模型[3]是另一种经典的滞回模型，

其假设用一系列串联或并联的弹性元件和刚性滑块元

件来模拟土在往复荷载作用下的应力–应变关系。虽

然其最初定义的物理机制与Masing模型不同，但最终
的滞回曲线数学形式与Masing模型完全一致，即滞回
曲线为骨架曲线的 2倍。故在模拟土的阻尼比特性方
面，与Masing模型一样存在缺陷。 
针对 Masing 模型不能真实模拟土的非线性阻尼

比这一缺陷，已有众多学者提出了不同的修正模型。

如王志良等[4]提出阻尼退化系数，使得由曼辛二倍法

得到的滞回圈以两顶点连线为中心发生折减，以使其

阻尼比与试验值相符合。郑大同等[5]提出用直线和双

曲线的组合曲线来模拟滞回曲线，以减小理论阻尼比

与试验阻尼比之间的误差。栾茂田等[6]提出了变参数

的 Ramberg-Osgood 模型，以使构造的滞回曲线在动
剪模量和阻尼比方面符合试验曲线。Muravskii[7]通过

将总剪应力分解为可恢复的非线性弹性剪应力和滞后

剪应力，引入一个调节滞回圈形状的系数来使得计算

得到的阻尼比符合试验数据。尚守平等[8]提出了基于

阻尼的滞回模型 DBM，通过在滞回曲线方程中引入
一个形状系数来模拟不同阻尼比对滞回曲线的影响。

Hashash 等[9]提出了与王志良相同的阻尼比退化系数

对 Masing 模型进行修正并用于其所编制的场地分析
程序 DEEPSOIL。 
上述各种修正Masing模型，在用于地震等随机动

力反应分析时，需定义较为复杂的加卸载准则，不便

于应用。 
Pyke[10]认为Masing模型的“上大圈准则”和“上

骨架曲线准则”与土的试验现象并不相符，并建议由

骨架曲线构造滞回曲线时放大系数不取为定值 2，而
是一个随当前转向点位置而变化的系数 c： 

c

y

1c τ
τ

= ± −   ，               (1) 

式中， cτ 为当前转向点的剪应力， yτ 为最大剪应力，

y dmax rGτ γ= ， dmaxG 为最大动剪模量， rγ 为参考剪应变。
式中数字 1前的符号对于加载（d 0γ > ）取“+”，对
于卸载（d 0γ < ）取“-”。由式（1）可知，0<C<2。 

在加卸载准则方面，Pyke模型的处理非常简洁：
土体当前加载曲线始终以当前转向点为原点，将骨架

曲线放大 C倍而得到（对于卸载，则再将平移放大后
的曲线旋转 180°）。相对于 Masing 模型及修正的
Masing类模型，Pyke模型在随机加卸载过程中无需记
忆过多的加载历史、亦避免了繁杂的加卸路径载判断，

计算效率大幅提高，在土动力分析问题中得到了广泛

应用。图 1给出了 Pyke模型对各向非等压固结条件下
非零初始应力的应力控制式循环三轴试验的模拟结

果。 

图 1 Pyke模型对循环三轴试验的模拟（Pyke[10]） 

Fig. 1 Simulated results by Pyke's model on cyclic triaxial tests on  

soils (Pyke[10]) 

但 Pyke 模型自提出之初就仅仅关注了土的非线
性模量衰减问题，而未对土的阻尼特性予以考虑。众

所周知，动剪模量和滞回阻尼是表征土动力特性的基

本参数，滞回模型要真实反映土的动力本构行为，应

该同时考虑对动剪模量和阻尼比非线性特性的模拟。

鉴于此，本文首先对 Pyke模型模拟土体阻尼比的情况
展开研究，然后从同时准确模拟土体动剪模量曲线和

阻尼比曲线的目的出发，对 Pyke模型进行修正，以提
高其应用于土动力分析的精度。 

1  Pyke模型阻尼比研究 
图 2 给出了当剪应变从 0→ aγ →- aγ → aγ 循环加

载过程中，由 Pyke 模型得到的滞回曲线：①0→1 为
初始加载，应力应变曲线沿骨架曲线前进；②当剪应

变增大至 1 aγ γ= ，并在点 1发生转向，则 1→2为卸载
段，由式（1）可得 ulc = 1 y1 /τ τ− − ，将骨架曲线放大

ulc 倍并旋转 180°，并将原点移至 1点，得到卸载曲
线 L12；由于 ulc <2，曲线 L12恒高于由 Masing准则得
到的卸载曲线 L12’；③至 2 aγ γ= − ，在点 2发生转向，
2→3为再加载段， rlc = 2 y1 /τ τ− ，将骨架曲线放大 rlc
倍，并将原点移至 2 点，得到再加载曲线 L23，由于

2 1τ τ< ， rlc < ulc ，再加载至 aγ γ= 时的滞回曲线端点

3恒低于点 1。而由Masing准则得到的再加载曲线端 
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图 2 Pyke模型与Masing模型滞回曲线对比 

Fig. 2 Comparison between hysteretic curves predicted by Pyke's  

model and those by Masing's model 

由阻尼比的定义，有 
Loop

Pyke
Tπ

A
D

A
=   ，             (2) 

式中， PykeD 为 Pyke模型估计的阻尼比， LoopA 代表在

一个应变循环 aγ →- aγ → aγ 中 Pyke 模型滞回曲线所
围面积，如图 2中阴影所示， TA 为应变幅值 aγ 与正负
骨架曲线交点连线与其水平轴投影线段所围三角形面

积，图中以点划线代表。显然， PykeD 随动剪应变幅值

aγ 而变化， PykeD – aγ 即为 Pyke模型理论阻尼比曲线。 
已有文献对不同土类在不同条件下的动力特性进

行了研究，得到了被广泛验证的动力特性经验曲线，

即动剪模量比曲线 d dmax/G G – γ 和阻尼比曲线 D–
γ 。根据 Pyke模型的定义，只要已知土的动剪模量曲
线 d dmax/G G – γ ，就可得到土在不同剪切应变幅值下
的滞回关系曲线，从而根据式（2）关于滞回阻尼比的
定义得到由 Pyke模型预测的土阻尼比曲线。其具体推
导过程如下。 
设已知动剪模量比曲线为 a( )g γ ， 

d dmax a/ ( )G G g γ=   。         (3) 

则骨架曲线 sk ( )f γ 可写成 
a d a dmax a a sk a( ) ( )G G g fτ γ γ γ γ= ⋅ = ⋅ ⋅ =  。 (4) 

如此，应变幅值为 aγ 时的 Pyke模型滞回曲线： 

a

a

ul ul sk a ul sk a

ul sk a y

rl rl sk a rl ul

rl ul y

{( ) / } ( ) 

1 ( ) /  

{( ) / }  

1 /  

c f c f

c f

c f c

c

γ γ

γ γ

τ γ γ γ

γ τ

τ γ γ τ

τ τ

=−

=−

= − − + 


= − 
= + +

= − − 

，

，

，

。

    (5) 

式中， ulτ ， rlτ 分别为卸载段、再加载段滞回曲线， ulc ，

rlc 分别为卸载段、再加载段的 Pyke系数。 
在 aγ → aγ- → aγ 一个循环内所围滞回曲线面积为 

a

a
Loop rl ul( )dA

γ

γ
τ τ γ

−
= −∫   。      (6) 

滞回曲线所对应的三角形（图 2中点划线）面积
为 

T sk a a[2 ( )](2 ) / 2A f γ γ=   。       (7) 

将式（4）代入式（5）并化简可得 

a
ul dmax a a a

ul

22 ( )G g g
cγ γ

τ γ γ γ
=−

  
= +  

   
 ， (8) 

a a
ul

r

( )
1

gc γ γ
γ

= −   ，               (9) 

[ ]a ul a a
rl

r

2 (2 / ) ( )
1

g c g
c

γ γ γ
γ

+
= − −   。 (10) 

将式（4）～（10）代入式（2），可得 Pyke模型
的理论阻尼比 PykeD 表达式： 

( )a

a

a
Pyke a a a

rl ul

22D g g
c c

γ

γ

γ γ
γ γ γ γ

−

   +
= + + +   

    
∫  

2a a
a a

ul ul

d /[2 ( ) ]g g
c c

γ γ γ γ
γ γ γ

 − −
 
  

 。   (11) 

由式（11）可知，阻尼比 PykeD 与动剪模量比曲线

a( )g γ 和动剪应变幅值 aγ 有关，亦即 PykeD 将是动剪应

变幅值 aγ 的函数。 
需要指出的是，当 Pyke 模型中的系数 ulc ， rlc 均

取定值 2时，Pyke模型即退化为 Masing模型。故式
（11）同样可用于计算Masing模型的理论阻尼比。 
本文首先应用经验曲线对 Pyke 模型的理论阻尼

比进行验证。图 3 给出了文献[11～16]建议的动剪模
量比衰减曲线和阻尼比曲线，同时给出了由文献动剪

模量比曲线得到的 Pyke模型理论阻尼比曲线。可见，
对大多数经验曲线而言，Pyke模型在小应变段低估了
土的阻尼比，而在大应变段高估了土的阻尼比。图 4
进一步给出了在动剪应变幅值为 1%时，由 Pyke模型
预测的理论阻尼比与已有研究（文献[11～16]）中实
测或建议阻尼比的对比，可见 Pyke模型明显偏大。为
此，非常有必要对 Pyke模型进行阻尼修正。 

2  Pyke模型修正 
尚守平等[8]提出了如图 5所示的基于阻尼的滞回

模型（DBM），其滞回曲线方程为 
a

a a
a

a
a a

a

: ( ) 

: ( ) 

γ η γ
τ τ γ

η γ γ

γ η γ
τ τ γ

η γ γ

− ⋅ = ⋅ − ⋅ + 


+ ⋅ = ⋅
⋅ + 

卸载 ，

再加载 。

      (12) 

式中， aτ ， aγ 为当前滞回曲线所对应的应力应变幅值，
由骨架曲线的定义可知（ aτ ， aγ ）必为骨架曲线上的
点；η 为滞回曲线形状系数，由对应于当前应变幅值

aγ 的阻尼比（实测或经验）按下式确定： 
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图 3 Pyke模型预测的阻尼比曲线与文献动剪模量试验结果对比 

Fig. 3 Comparison between damping ratio curves predicted by Pyke' model and those proposed in References 
2

a 2

2 (1 ) ln[(1 ) /(1 )]( )
π

D η η η η
γ

η
+ − − +

=   。 (13) 

 

图 4 大应变下 Pyke模型预测阻尼比与已有研究阻尼比对比 

（ga=1%） 

Fig. 4 Comparison between damping ratios at large strain of 1% 

predicted by Pyke model and those proposed in References 

由式（13）确定的滞回曲线形状系数η 与滞回阻

尼比 D之间的关系曲线如图 6所示。 
考虑随机加载的情况，将式（12）中加载段滞回

曲线平移到以其加载起始点 a a( , )γ τ− − 为原点的坐标 

系，得 

a
a

(1 )
(1 )

η γ
τ τ

ηγ η γ
+

=
+ −

  。         (14) 

对式（14）两边同时除以 a2τ ，并将等式右边分
子分母同除以 rγ 得 

r

a r a r

(1 )( / )1
2 2 ( / ) (1 )( / )

η γ γτ
τ η γ γ η γ γ

+
=

+ −
 。 (15) 

 

图 5 基于阻尼的滞回模型（尚守平等[8]） 

Fig. 5 DBM proposed by Shang et al. [8] 
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图 6 滞回曲线形状系数与阻尼比的关系 

Fig. 6 Relationship between shape coefficient of hysteretic loop 

and damping ratio  

设用 Darendelli等[17]建议的动力特性曲线方程表

示 aγ – aτ 关系，有 
dmax a

a
a r1 ( / )

G
α

γ
τ

γ γ
=

+
  ，          (16) 

式中，α 为骨架曲线模型参数。 
将 dmax ry Gτ γ= 代入式（16）并整理得 

a a a a

r y r y

0
α

γ τ γ τ
γ τ γ τ

   
− − =   

   
  。   (17) 

考虑到骨架曲线修正系数α 一般在 1.0附近变
化[17]，为简化数学计算起见，近似取α ＝1.0，则可得 

a ya

r a y1
τ τγ

γ τ τ
=

−
  。           (18) 

令 
B a

c s s
a y y r

, , ,
2 2 N

ττ τ γ
κ κ κ γ

τ τ τ γ
= = = = ，(19) 

将式（18）、（19）代入式（15）可得 

c
B

B s
N s B

s

(1 )1
2

(1 ) 1
1

N
α

η γ
κ

κ
ηγ η κ

κ

+
=

  
 + − +  −   

。(20) 

则得到当前加载段滞回曲线在以当前转向点 

c c( )γ τ， 为原点的坐标系中的方程为 
B

c s2 yτ κ κ τ=
  
。

             
(21) 

由式（21）可见，只要确定了 cκ ， B
sκ ，就可以

确定当前加载曲线。而由式（19）可知，要确定前述
两者，必须确定当前加载滞回曲线的目标应力幅值

aτ 。 
按照 Pyke模型的思路，假设在任一点转向之后，

滞回曲线都沿着这样的路径前进：其滞回曲线当前转

向点为起点，以当前转向点应力与对应的最大（或最

小）应力之差的一半为其滞回曲线的应力幅值，即 

y c
a 2

τ τ
τ

± −
=   。            (22) 

yτ 前的符号对于加载取“＋”，对于卸载取“－”。
式（22）写成应力水平的形式为 

cB a
s

y

1
2

yτ ττ
κ

τ

± −
= =   。      (23) 

而式（23）就是式（1）中 Pyke模型的滞回系数
c的一半，由此就得到了进行阻尼修正后的 Pyke滞回
模型，简称 D-Pyke模型。 
在不规则加载中，滞回曲线应力幅值 aτ 的确定方

法如图 7所示。图 7（a）表示卸载时的情况，图 7（b） 
表示再加载时的情况。 

图 7加卸载过程中滞回曲线应力幅值定义 

Fig. 7 Schematics of defining stress amplitude 

总结 D-Pyke 模型构建滞回曲线的思路为：①由
当前转向点的应力 cτ 确定当前滞回曲线的应力水平

B
sκ ；②由 B

sκ 根据骨架曲线方程确定当前滞回曲线的

目标应变幅值 aγ ；③由 aγ 根据（实测或经验）阻尼比
曲线确定当前滞回曲线的目标阻尼比D；④由D确定
当前滞回曲线的形状系数η ；⑤由当前加载点的应变
γ 确定 Nγ c r( )γ γ γ= − ；⑥ Nγ ，η 与 B

sκ 确定当前加载

点的相对应力水平 cκ ，最后得到当前加载点的应力。 
该模型在不规则加卸载过程中，不需要记忆除当

前转向点以外的其他历史转向点，也不需要像Masing
模型那样定义“上大圈”和“上骨架曲线”等加卸载

规定，在计算中省去了判断和选择加载路径的步骤，

既保留了 Pyke模型加卸载规则简单的优点，又修正了 
其不能真实模拟土体滞回阻尼特性的不足。 
 

3  模型验证 
3.1  土动力特性试验 

应用WF循环单剪仪对一种粉质黏土进行了循环
单剪试验。土的物理特性如表 1所示。得到土的动剪 
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表 1 土样的物理性质指标 

Table 1 Physical characteristics of soils 

颗粒组成/% 

2~0.05 
/mm 

0.05~0.005
/mm 

<0.005 
 mm 

天然含

水率 
/% 

天然 
密度

ρ/(g·cm-3) 

孔隙

比 
e 

塑性

指数
IP 

液性

指数
IL 

32 63 5 23.9 2.02 0.656 14 0.121 

模量 dG 和阻尼比D随动剪应变幅值 aγ 的变化关系如
图 8所示。图 8中采用的对动力特性试验曲线进行拟
合的方程为 Darendelli的建议公式[17]： 

d

dmax a r

1
1 ( / )

G
G αγ γ

=
+

  ，       (24) 

0.1

d
masing min

max

GD b D D
G

 
= + 

 
  。  (25) 

式中  dG 为动剪模量， dmaxG 为最大动剪模量； aγ 为
剪应变幅值；D为阻尼比； rγ 为参考剪应变；α 为模

量曲线衰减参数；D为阻尼比； masingD 为Masing滞回
模型的理论阻尼比，其表达式见文献[17]； minD 为小

应变阻尼比；b为阻尼比曲线参数。拟合得到的土动
力特性参数如下： dmaxG =6069 kPa， rγ =2.0×10-2，

α =1.19，b =0.59， minξ =5.76%。拟合曲线与试验点一
同示于图 8中，可见，两者吻合良好。 
3.2  不规则加载时的加卸载准则验证 

以图8所示的土动力特性曲线为已知条件，可求得
任一土单元在7种不规则加载路径（假设以应变控制）
情况下的滞回反应如图9所示。图9中同时给出了由
Masing模型、Pyke模型和本文D-Pyke模型得到的理论
滞回曲线。由图9可见：①本文所提出的D-Pyke模型
在各种不规则加载情况下均能给出与经典Masing、
Pyke模型类似的滞回曲线，说明所定义的加卸载准则
合理，且保留了与Pyke模型相同的简洁特性；②在大

图 8 动剪模量和阻尼比试验曲线 

Fig. 8 Curves of test dynamic shear modulus and damping ratio 
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图 9 随机加载条件下不规则加载准则验证 

Fig. 9 Verification of reloading and unloading rules under irregular loadings 
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图 10 不规则荷载下滞回模型理论曲线及试验曲线对比 

Fig. 10 Comparison between stress history curves and hysteretic loops predicted by hysteretic models and those tested under stochastic  

loadings

应变幅值下，Masing、Pyke模型得到的滞回曲线非常
饱满，显然严重高估了土的滞回阻尼比（由图8的试验
阻尼比曲线可知，土的最大阻尼比显然小于0.3），
D-Pyke模型则较为合理地同时模拟了土的动剪模量
衰减和阻尼比特性，得到的滞回曲线更为合理；③Pyke
模型、D-Pyke模型相比于Masing模型能更好地模拟土
的棘轮效应。 
3.3  理论结果与试验结果对比 

以应变控制方式在循环单剪试验仪上对试验土样

进行各种形式的不规则加载试验，可得到土样在不规

则加载情况下的试验滞回曲线；以同样的应变历程作

为输入，已试验得到的动剪模量和阻尼比曲线为已知

条件，应用本文修正的D-Pyke模型可计算得到土单元
的应力–应变滞回曲线。图10给出了在不同应变历程
下，本文D-Pyke模型计算得到的理论结果和试验结果
的对比情况，其中图10（a）、（c）、（e）为应力时程曲 
线，图10（b）、（d）、（f）为应力–应变滞回曲线。 
图中同时给出了未考虑阻尼修正的 Pyke 模型计算的

理论结果，作为参考比较。由图 10 可见，Pyke 模型
和 D-Pyke 模型均能较好地模拟土体在随机地震作用
下的动剪模量非线性衰减和棘轮效应，但是 Pyke模型
所得到的理论滞回曲线相比于试验曲线过于饱满，其

实质就是高估了场地土的滞回耗能特性，必然导致动

力分析中的误差。而本文所提出的进行了阻尼修正后

的 D-Pyke 模型显然避免了这种误差，得到的理论滞
回曲线与试验滞回曲线在饱满程度上较为接近，从而

能同时真实地模拟场地土的动模量衰减特性和滞回耗

能特性，使得动力分析结果更为精确。 
当然，由图还可以看出，当应变幅值较大时，土

样的试验滞回曲线还表现出明显的反 S形特征，这与
Vucetic[18]的研究结果类似。本文模型尚不能实现在滞

回曲线形状上的更精确模拟，有待于进一步研究。 
 

4  结    语 
本文研究了 Pyke 模型对场地土滞回阻尼特性的
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模拟情况，发现其虽然能较好地模拟土单元在循环荷

载作用下的非线性模量衰减和棘轮效应，但存在与

Masing 模型类似的缺陷，不能精确地模拟土的阻尼
比，表现为在大应变下高估土的滞回耗能特性。同时，

本文提出了基于阻尼的修正 Pyke模型（D-Pyke），推
导了其本构模型方程，并通过数值模拟和试验的对比

验证了 D-Pyke模型的合理性。D-Pyke模型既能同时
精确模拟场地土的动剪模量和阻尼比非线性特性、合

理反映土的棘轮效应，又具有非常简洁的加卸载准

则，减小理论计算中对复杂加载路径判断的困难，可

为场地地震动力反应分析、土结构动力相互作用研究

等提供一种合理的本构模型。 
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基于突变理论的高压岩溶隧道掌子面稳定性研究 
王志杰，高靖遥

*
，张  鹏，关  笑，季晓峰 

(西南交通大学交通隧道工程教育部重点实验室，四川 成都 610031) 

摘  要：为研究马蹄形隧道前方存在正交高压溶洞时中间岩墙的承压能力和破坏模式，在考虑溶洞位置和尺寸对中间
岩墙稳定性影响的基础上，建立掌子面失稳破坏的圆锥台模型，并通过势能判据的尖点突变理论得到掌子面失稳时的

溶洞临界压力。同时开展室内模型试验，揭示高压溶洞与隧道正交时中间岩墙的破坏特征，并结合数值计算对掌子面

破坏模型进行了补充验证。研究结果表明：溶洞临界压力随中间岩墙厚度、围岩等级的增大而增加，随溶洞尺寸的增

大而减小，且围岩弹性模量的变化对中间岩体的稳定性有显著影响；中间岩墙厚度超过 0.35 倍洞径后，溶洞已不是造
成掌子面破坏的主要因素；引入压力扩散角θ 描述溶洞与隧道处于不同正交位置时中间岩墙的破坏形态，发现溶洞临
界压力与靠近溶洞一侧的隧道边界曲率正相关。破坏模型贴近工程实际，所得结果与试验基本吻合，可为高压岩溶隧

道的设计与施工提供参考。 
关键词：高压岩溶隧道；掌子面破坏特征；相似模型试验；突变模型；压力扩散角 
中图分类号：TU473       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2019)01–0095–09 
作者简介：王志杰(1964– )，男，教授，主要从事地下工程施工技术等方面研究工作。E-mail: zhjwang@swjtu.edu.cn。 

Stability analysis of tunnel face in high-pressure karst tunnels based on            
catastrophe theory 

WANG Zhi-jie, GAO Jing-yao, ZHANG Peng, GUAN Xiao, JI Xiao-feng 
(Key Laboratory of Transportation Tunnel Engineering, Ministry of Education, Southwest Jiaotong University, Chengdu 610031, China) 

Abstract: In order to study the bearing capacity and failure mode of the intermediate rock wall in the presence of orthogonal 

high-pressure caverns in front of horseshoe tunnels, a frustum model for the instability of tunnel face is established considering 

the influences of the location and size of the cavern on the stability of the intermediate rock wall. Based on the cusp catastrophe 

theory of the potential energy criterion, the critical pressure can be predicted. At the same time, similar model tests are 

conducted to reveal the destruction characteristics of the intermediate rock wall when the high-pressure cavern are intersected 

with the tunnel. The failure model for the tunnel face is additionally verified. The results show that the critical pressure of karst 

cavern increases with the thickness of the intermediate rock wall and the grade of the surrounding rock and decreases with the 

increase of the size of karst cavern. The change of the elastic modulus of the rock has a significant effect on the stability of the 

intermediate rock. When the thickness of the intermediate rock wall exceeds 0.35 times the hole diameter, the cavern is not the 

main factor causing the failure of the face. The pressure spread angle θ  is introduced to describe the destruction pattern of the 

intermediate rock wall when the cavern and the tunnel are in different orthogonal positions, and founds that the critical pressure 

of the cave is positively correlated with the curvature of the tunnel boundary near the side of the cavern. The results of the 

proposed model are basically consistent with the test ones, which can provide reference for the design and construction of 

high-pressure karst tunnels. 

Key words: high-pressure karst tunnel; collapse of tunnel face; similarity model test; catastrophe model; pressure diffusion 

angle 

0  引    言 
随着中国西部大开发战略的深入推进，在西南岩

溶发育地区修建隧道、水电站等地下工程频繁遇到掌

子面坍塌、突水、突泥、有毒气体喷发等地质灾害。

而实际工程情况复杂多变，导致既有事故经验没有对

工程提供非常有效的指导，因此研究隧道穿越溶洞时
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的安全控制已成为中国隧道建设中的重要课题[1-4]。 
溶洞的形状、尺寸、内部填充物、与隧道相对空

间位置关系等对隧道稳定性均有影响，且不同影响因

素之间相互关联，因此给研究造成极大困难。赵明阶

等 [5]针对溶洞尺寸变化对围岩稳定性产生的不同影

响，通过相似模型试验和数值计算研究了隧道顶部溶

洞尺寸变大后围岩的变形规律；郭佳奇等[6-7]分别运用

弹塑性理论和断裂力学研究了隧道侧部存在高压富水

溶洞和掌子面前方存在富水溶洞时岩柱的安全厚度；

莫阳春[8]运用了突变理论和岩体断裂力学以及相似模

型试验研究高水压充填型岩溶隧道的稳定性；宋战

平等 [9-10]采用数值试验方法研究顶部既有隐伏溶洞对

圆形隧道稳定性的影响；孙谋等[11]通过建立掌子面失

稳的折叠突变模型，研究岩溶隧道掌子面的突水机制

及最小安全厚度；姜德义等[12]运用突变理论研究溶洞

顶板岩层的稳定性；潘东东等[13]通过开展流固耦合模

型试验，对强充填滞后型溶洞的突水孕灾模式进行了

研究；李术才等[14]运用理论分析、数值试验并结合工

程实例，从断裂力学的角度研究了钻爆施工条件下存

在含水裂纹的岩溶隧道的突水机制及岩层最小安全厚

度。 
现有研究主要集中在岩溶隧道支护结构的稳定性

分析、岩层安全厚度的确定及岩溶隧道突水断裂机制

等。但针对隧道前方存在正交高压溶洞时，中间岩墙

承载能力的研究尚不深入，对于马蹄形岩溶隧道掌子

面破坏特征的分析更是鲜有涉及。鉴于此，本文考虑

溶洞尺寸和位置，建立基于尖点突变理论的中间岩墙

破坏模型，从理论角度分析该类型隧道掌子面稳定性

变化规律，并开展室内模型试验和数值计算，验证破

坏模型的合理性，得到不同情况下临界溶腔压力和中

间岩墙厚度的变化关系。 

1  基于突变理论的力学模型 
针对掌子面与溶洞不同空间相对位置、大小，对

掌子面–溶洞破坏体系有不同的简化模型，本文研究所
涉及溶洞均与掌子面正交，且溶洞位于掌子面区域内。

目前对于该类掌子面破坏模型的研究中，多假设掌子面

上的破坏区域与溶洞在掌子面范围内的尺寸基本一致，

即掌子面只有一定范围的区域承受溶洞压力[11-12，15]，而

实际工程中，当溶洞与掌子面正交且小于隧道断面尺

寸时，掌子面实际破坏区域往往与溶洞尺寸差异较大，

且其破坏过程具有明显突变特征。基于势能判据的突

变模型需得到变形体的挠度方程，将变形体假设为薄

圆板时，无法较好地模拟实际溶洞破坏特征，所得结

果也不近准确。而厚圆板的挠度解析解大多采用了级

数表达式，过于复杂，不方便使用。为了更全面地考

虑掌子面破坏特征并简化计算，将隧道掌子面、溶洞、

及两者之间岩体所构成的系统简化为无数积分薄圆板

组成的圆锥台，力学模型示意见图 1。 

 

图 1 力学模型 

Fig. 1 Mechanical model 

其包含假设如下： 
（1）隧道掌子面受力区域呈平面竖直状态，没有

凹凸不平，为均匀圆形。 
（2）溶洞与掌子面之间的受力岩体简化为由无

数周边固支、厚度均一的积分薄圆板组成的圆锥台岩

体。溶洞压力在掌子面前方围岩里传递、扩散，作用

在这些直径不同的积分薄圆板上。 
（3）掌子面只在压力影响范围内产生变形，其余

部分不变形，整个中间岩墙的影响范围呈圆锥台形状，

圆锥台破坏体内不同半径圆板的最大挠度一致。 
（4）本文主要研究溶腔高压对中间岩墙的挤压，

从而导致的岩墙剪切破坏，不考虑岩溶裂隙水的劈裂

作用。 
（5）中间岩墙的压缩挤密远远小于其在隧道纵

向上的形变，因此在计算气体做功时忽略因岩墙压缩

挤密产生的微小位移。 
作用在掌子面上的荷载区域半径为 a，溶洞半径

为b，掌子面空气压力为 0q ，隧道前方溶洞压力为 1q ，
中间岩墙厚度 h，薄圆板厚度为 t h ，圆锥台顶部角

度为θ 。根据弹塑性理论，荷载影响区内掌子面的挠

度方程为 
2 2 2( )

64
qw a r
D

= −   。          (1) 

式中  r为距荷载圆心的距离； q为圆板上的均布荷
载；D为圆板的抗弯刚度， 3 2/12(1 )D kEt µ= − ，E，
µ 分别为圆板的弹性模量和泊松比。 
采用能量突变判据方法对围岩系统稳定性进行判

别[16]，整个系统的总势能为 
U WΠ = − = 1 2 1 2( ) ( )U U W W+ − +   。  (2) 

式中  U 为圆锥台岩体的变形势能，包括弯曲变形势
能 1U 及中面应变势能 2U ；W 为外力对圆锥台所做的
功，包括溶洞内压与凌空面气压的差值在轴向位移上
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的做功 1W及在径向位移上的做功 2W 。为避免计算过
程中出现高阶小量， 1U 项作近似处理： 

2 2 22
m

1 2 20

32d 1 d  d
d d 3

a Dww wU D r r
r r r a

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

∫  ，(3) 

式中， mw 为圆板中心的最大挠度，而根据假设（2），
则有 

4
w 0

m
[ ( ) ]

64
q h q aw

D
−

=   ，          (4) 

式中， w ( )q h 为溶洞压力传递到积分薄圆板上的压力，
溶洞内压传递到不同位置圆板的压力满足 

2 2
1 wπ π ( ) ( )b q a t q t=   。          (5) 

式中， ( )a t 为不同位置圆板的半径： 

( ) a ba t t b
h
−

= +   。            (6) 

厚度为d t的薄圆板的中面应变势能为 
22 2( )

2 2 20

2

dd 1 d
1 d 2 d

d 1 d         2  d
d 2 d

a t r r
t

r r

u uE t wU
r r r

u u w r r
r r r

µ

µ

 π  = × + + +  −   
  +   

   

∫
 

4
3 m2 2

π d
(1 ) ( )

E tc w
a tµ

=
−

  ，               (7) 

式中， ru 为径向位移，其值根据周边固支的边界条件
确定，并取其级数表达式的前两项，得到 

2 2
m m

1 21
( ) ( ) ( ) ( ) ( )r

w wr r ru c c
a t a t a t a t a t

  
= − −  

   
  ， (8) 

式中， 1c ， 2c ， 3c 为变分常数。 
将式（5）、（6）代入式（7），并在圆锥台 y方向

上积分得到系统的中面应变势能，结合式（3）得到系
统的变形势能： 

2
4m

1 2 3 m2 2 20 0

32 dd
3 (1 ) ( )

h h

t
Dw E tU U U c w
a a tµ

π π
= + = +

−∫ ∫  

2
43m
m2 2

32  
3 (1 )

c EhDw w
a abµ

ππ
= +

−
  。          (9) 

为避免计算过程中出现高阶小量，外力功作近似

处理： 
2 2

1 0 1 02 2d d d dr
b bW q q wr r q q u r w
a a

θ θ
   

= − + −   
   ∫∫ ∫∫  

2 2
2 3

1 0 m 4 1 0 m2 2

1   
3

b bq q a w c q q w
a a

   
= π − − π −   

   
。.(10) 

把式（9）、（10）代入式（2）即得到整个破坏岩
体系统的势函数： 

4 23
m m2 2

32
(1 ) 3

c Eh Dw w
ab a

Π
µ
π π

= + +
−

   

2 2
3 2

4 1 0 m 1 0 m2 2

1    
3

b bc q q w q q a w
a a

   
π − − π −   

   
。(11) 

作如下变量代换[8]： 
4

0

i
i m

i
wΠ α

=

= ∑ ， mx w B= − ， 3

44
B

α
α

=  ， (12) 

将式（11）化成式（12）形式： 
2 4

0 1 2 4x x xΠ β β β β= + + +   ，   (13) 

其中， 
04 3 2

0
13 2

1
22

2
3

4
4

1
4 3 2 1 0

6 3 1 0 0
1 0 0 0 0

B B B B
B B B

B B

α
β

α
β

α
β

α
β

α

 
   − −  
    − −    =    −
       
    

 

 ，(14) 

令 

44
Π

Π
β

= ， 2

42
u β

β
= ， 1

44
v β

β
= ， 0

44
c

β
β

= ，(15) 

则式（13）可以化为 
4 21 1

4 2
x ux vx cΠ = + + +   。     (16) 

由 ( ) 0xΠ ′ = ， ( ) 0xΠ ′′ = 联立得到分叉集方程为 
3 24 27 =0u v∆ = +   。        (17) 

当控制变量满足式（17）时，系统处于突变前的
临界状态，因此可以得到系统发生突变失稳的充分条

件[17]： 
3 2 2 2 22

3 3 3
4 1 02 2 2 2 2

22
2 4 3

3 4 1 02

3 2 2

8
( 1)

32
          

9 ( 1)

E c hbc q q
a a b

bE c c h q q
a

a b

µ

µ

   π
 π − + − 

− 

 
π −    

− 

 

32 2 4 22
2 2 3
4 1 02 3 2 2

64
27 ( 1)

E c hbc q q
a a b µ

   π
 = π − −  −  

 。  (18) 

 
系统跨越分叉集发生突变的必要条件为u≤ 0，

得到 
22

2 3 2 2
4 1 02

4
2

3

27 ( 1)

64

bc a b q q
a h

c E

µ
 

− − 
  ≥   。  (19) 

由式（18）、（19）可知，中间岩墙厚度越薄，溶
洞尺寸越大，内外气压差越大，围岩弹模越小，泊松

比越小，系统越容易发生失稳破坏。 

2  高压溶洞模型试验 
2.1  工程背景 

依托工程为云南大临铁路临沧红豆山隧道，隧道
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因前方存在高压气体溶洞，发生掌子面崩塌、有害气

体突出爆炸的安全事故。隧道断面净空尺寸为

14.75×5.0 m，长约 10616 m，最大埋深约 1020 m，属
于深埋隧道。隧址区地质构造复杂，具有岩溶发育、

地下水丰富等特征。隧道穿越地层内存在上覆地层垮

塌的松散砂土、卵石土、黏性土等，经过地下水的浸

泡后，围岩抗剪强度大大降低，为隧道施工过程中发

生失稳坍塌等工程地质灾害创造了条件。 
2.2  模型试验装置 

为完善并验证破坏模型，进行隧道前方存在高压

溶洞时掌子面破坏室内相似模型试验。试验采用自主

设计的试验台架，台架净空尺寸的长、宽、高分别为

300，100，180 cm，隧道断面尺寸为 58 cm×38 cm（跨
径×高度），左右两侧各取约 2倍洞径（121 cm）作为
边界条件，隧道开挖断面上部围岩厚 92 cm，剩余隧
道埋深采用液压千斤顶加载代替。经过现场测试，水

平构造应力不明显，因此只考虑自重应力场，采用位

移边界条件对围岩进行约束。为了使围岩和隧道试体

处于平面应变状态，在试验台架前后设置 8根工字钢
对模型槽前后进行约束。模型实验台架见图 2。 
溶洞内压变化对隧道周边收敛的影响，通过预埋

传导杆中的钢匝丝带动模型箱外的百分表得到；拱顶

下沉通过铜杆传递至地层上表面，令差动式数显位移

计发生变化；掌子面挤出的测量方法同周边收敛测量

一致，由预埋传导杆传至试验台架背后进行测量。 

 

图 2 模型试验台架 

Fig. 2 Model test devices 

通过气压加载的方式模拟溶洞内压变化，溶洞模

拟装置及气压控制设备见图 3所示。由于加载装置与
大气连通，因此显示加载气压为球体内外压力差，并

按照相似比条件设置该压力差。 
2.3  相似材料选择及制备 

根据相似材料基本原理[18]配置试验所用的相似

材料，模型试验选取几何相似比 30tC = ，其他物理力 
学参数相似比如下：重度、内摩擦角、泊松比、应变

的相似比 1C C C Cγ ϕ µ ε= = = = ，弹性模量、黏聚力、
应力、位移的相似比 30E cC C C Cσ δ= = = = 。 

 

图 3 溶洞内压控制装置 

Fig. 3 Cavity pressure controlling devices 

模型土的配制以河砂为基材，加入一定比例的粉

煤灰、机油、松香及石英砂。经过大量的材料配比和

相关力学参数试验，确定的材料配比见表 1。 
表 1 Ⅳ级围岩相似材料配比 

Table 1 Mixing proportions similar materials of rock grade Ⅳ 

材料 石英砂 河砂 粉煤灰 机油 松香酒精溶液 

比例 1 1 0.75 0.275 0.15 

相似材料模型试验的围岩级别为Ⅳ级，为均值围

岩。围岩参数的选取结合隧道地质勘查资料和《公路

隧道设计规范》（JTGD70—2004），力学参数见表 2。 
表 2 原型与相似材料参数 

Table 2 Parameters of rock and similar materials 

项目 
γ  

/(kN·m-3) 

E 

/GPa 
µ  

c 

/MPa 

ϕ  

/(°) 

原岩材料 20~23 1.3~6 0.3~0.35 0.2~0.7 27~39 

模型材料 21 0.1 0.30 0.05 28 

2.4  试验工况及开挖方式 

本次试验为研究高压溶洞对隧道开挖稳定性及掌

子面失稳破坏特征的影响，将溶洞设置在掌子面前方

不同位置，并改变溶洞直径及内压，溶洞的形状简化为

球体。试验工况设置见表 3。其中，各工况掌子面挤出
位移测点与溶洞中心在掌子面上的投影位置基本一致，

即保证所测掌子面挤出位移为圆锥台最大位移 mw 。 
表 3 试验工况设计表 

Table 3 Design of test conditions 

工况 试验溶洞

直径/cm 
实际溶洞

直径/m 
溶洞位置 掌子面挤出

位移测点 
1 15 4.5 拱顶 1 
2 15 4.5 边墙 6 
3 15 4.5 仰拱 3 
4 15 4.5 拱腰 4 
5 10 3.0 拱腰 4 
6 20 6.0 拱腰 4 

模型试验中隧道纵向长度为 100 cm，试验中按照
隧道实际施工步骤进行开挖与支护，三台阶开挖循环

进尺均为 10 cm（对应原型 3 m），上中台阶长度设定
为 10 cm（对应原型 3 m），每开挖至一个轮进深度后
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停止开挖，进行钢拱架支护与喷射混凝土的施工，开

挖共计模拟 2个完整的施工循环，开挖至纵向 40 cm
处停止（对应原型 12 m），此时中间岩墙厚度为 10 cm
（对应原型 3 m），隧道开挖示意图见图 4。随后逐级
增加溶洞内压，气压加载梯度按照相似比进行设置，

见表 4。 

 

图 4 隧道开挖示意图 

Fig. 4 Sketch of excavation of karst tunnel 

表 4 压力加载表 

Table 4 Pressure loading rates 
项目 初始压力 加载梯度 最大压力 

溶洞内压/kPa 5 5 100 
原型值/MPa 0.15 0.15 3.00 

加压过程中实时监测拱顶沉降、水平收敛及掌子

面挤出，当洞周位移或掌子面发生明显的突变，即认

为隧道已经发生失稳破坏。试验中隧道开挖采取人工

开凿的方式进行模拟。 

3  数值理论模型及计算参数 
为研究不同围岩条件及中间岩墙厚度对掌子面稳

定性的影响，采用有限差分软件 FLAC3D建立岩溶隧

道三维模型，以期对模型试验结果进行补充，完善对

力学模型的验证。数值计算模拟工况见表 5。 
表 5 模型计算工况 

Table 5 Indices for numerical calculation 
工况 围岩等级 中间岩墙厚度/m 

7 Ⅲ 3.0 
8 Ⅳ 3.0 
9 Ⅴ 3.0 
10 Ⅳ 2.5 
11 Ⅳ 3.5 
12 Ⅳ 6.0 
13 Ⅳ 9.0 

模型总高为 90 m，宽为 120 m，纵向延伸 30 m，
三台阶开挖至距离溶洞 3 m时停止。开挖进尺、台阶
长度均为 3 m，施工过程与相似模型试验一致。隧道
开挖宽度和高度分别为 17.31 m和 11.36 m。溶洞为直
径 4.5 m的球形空洞，位于左拱腰处，并施加 0.5 MPa
初始内部压力，在对于左右两侧边界上的节点进行 x
方向的位移约束，对于下侧边界上的节点进行 y方向
的位移约束，对于前后边界上的接点进行 z方向的位
移约束，上侧边界为水平地面。示意图见图 5。计算

参数值见表 6，围岩采用莫尔–库仑模型。 

 
图 5 岩溶隧道计算模型 

Fig. 5 Model for karst tunnels 

表 6 数值计算参数 

Table 6 Numerical parameters 

类型 重度 
/(kN·m-3) 

弹性模

量/GPa 
泊松

比 

内摩

擦角

/(°) 

黏聚

力
/MPa 

Ⅲ级围岩 24 12.0 0.27 44 1.1 
Ⅳ级围岩 21  3.0 0.30 28 0.5 
Ⅴ级围岩 18  1.5 0.40 24 0.1 

4  试验结果 
在逐级增加溶洞压力后，隧道拱顶沉降、水平收

敛随内压增大的增幅较小，而掌子面挤出随溶洞内压

的增大而显著增大。掌子面挤出位移增量突变，掌子

面与溶洞之间的围岩被挤出时，认定此时隧道发生失

稳破坏，所对应的溶洞内压即为临界压力。 
4.1  不同溶洞位置掌子面破坏特征 

从试验现场的加压破坏过程来看，溶洞位于不同

位置时的隧道失稳破坏过程基本一致：在加压初期，

肉眼看不到隧道有明显的变形；继续加压，掌子面出

现微小裂缝并逐渐贯通；溶洞压力快要达到临界压力

时，掌子面临近溶洞位置可以观察到有向外失稳破坏

的趋势；当溶洞内压达到临界压力，掌子面与溶洞之

间的围岩被突然挤出，甚至模拟溶洞的气球破裂，喷

出里面的填充物，岩墙坍塌形成近似圆锥台的空腔。

气压加载阶段掌子面挤出位移及临界压力如图 6。 

 

图 6 气压加载阶段不同位置溶洞对掌子面稳定性的影响 

Fig. 6 Influences of position of cavern on stability of tunnel face in  

air-loading process 

存在差异的是，当溶洞位于隧道掌子面前方不同

位置时：①隧道掌子面失稳破坏的临界溶洞内压不同，

当溶洞位于拱底位置时，掌子面在溶洞加压过程中最
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容易发生失稳破坏。溶洞位于拱腰位置时，溶腔压力

对隧道掌子面的影响最弱；②掌子面破坏面积不同，

掌子面发生坍塌破坏后，形成了新的空腔，空腔形状

基本呈圆台，该圆台截面半径从溶洞处向掌子面方向

增大，见图 7。空腔在掌子面处的截面即为掌子面的
破坏面，当溶洞位于拱顶处时，该破坏面的直径约为

32 cm；当溶洞位于拱腰时，破坏面的直径约为 30 cm；
当溶洞位于边墙时，破坏面的直径约为 33 cm；当溶
洞位于拱底时，破坏面的直径约为 20 cm。 

 

（a）拱顶溶洞                （b）拱腰溶洞 

 

（c）边墙溶洞                （d）拱底溶洞 

图 7 掌子面失稳坍塌 

Fig. 7 Collapse at tunnel face 

4.2  不同溶洞尺寸时掌子面破坏特征 

固定溶洞到掌子面的最近距离和溶洞与掌子面的

相对位置，分析溶洞尺寸对隧道掌子面的稳定性影响，

气压加载阶段掌子面挤出位移如图 8。当溶洞尺寸越
大，隧道抵抗溶洞内压的能力越弱，掌子面挤出位移

随压力增长越明显。 

 
图 8 随内压变化不同尺寸溶洞对掌子面稳定性的影响 

Fig. 8 Influences of size of cavern on stability of tunnel face in  

.air-loading process 

溶洞尺寸对掌子面失稳坍塌后形成的空腔尺寸有

明显影响。当溶洞直径为 10 cm时，破坏面的直径约
为 25 cm；当溶洞直径为 15 cm时，破坏面的直径约
为 30 cm；当溶洞直径为 20 cm时，破坏面的直径约
为 35 cm。破坏面尺寸随着溶洞尺寸的增大基本呈等
比例变化，空腔形状依旧呈圆台状。 
4.3  不同围岩条件下掌子面破坏特征 

围岩的物理力学性能直接关系到中间岩墙的稳定

性。仅改变围岩级别，分析溶洞气压加载过程中掌子

面的破坏特征，同时将相似模型试验中同样条件下所

得结果乘上相似比后，与数值计算结果进行对比，见

图 9。Ⅲ级围岩条件下溶洞临界内压为 6.5 MPa；Ⅳ级
围岩条件下溶洞临界内压为 3.2 MPa；Ⅴ级围岩条件
下溶洞临界内压为 1.6 MPa。围岩对中间岩墙稳定性
的影响较大。数值计算得到的结果比相似模型试验中

的结果略小，且数值计算所模拟的破坏过程突变性更

明显。 

 
图 9 随内压变化不同围岩条件下溶洞对掌子面稳定性的影响 

Fig. 9 Influences of cavern on stability of tunnel face under change  

..of internal pressure and different rock properties 
4.4  不同中间岩体厚度时掌子面破坏特征 

在Ⅳ级围岩条件下，改变中间岩墙厚度，气压加

载过程中掌子面挤出位移的部分结果见图 10。当中间
岩体厚度为 3.5 m（0.2倍洞径）时，在溶洞气压加载
过程前期，掌子面挤出位移变化并不显著；当中间岩

体厚度大于 6 m（0.35 倍洞径），临界内压已超过 10 
MPa，且最大位移靠近掌子面中央，见图 11，该厚度
情况下，掌子面的挤出位移主要由正常开挖导致。 

 
图 10 随内压变化不同中间岩体厚度对掌子面稳定性的影响 

Fig. 10 Influences of different thickneses of middle rock on  

       stability of tunnel face under change of internal pressure 

 

图 11 不同中间岩体厚度时掌子面纵向位移 

Fig. 11 Longitudinal displacements of tunnel face under different  

.thicknesses of middle rock is 
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5  掌子面稳定性分析 
5.1  掌子面破坏面尺寸及压力扩散角 

对相似模型试验里中间岩墙破坏后形成的空腔进

行尺寸测量，发现当掌子面前方溶洞位置不变时，不

同尺寸溶洞破坏后形成的圆锥台空腔的母线与掌子面

的夹角变化不大，而变化溶洞位置对该夹角大小有明

显影响，见表 7。空腔形态示意图见图 12（a）、（b）。 
表 7 不同位置处空腔的母线角度 

    Table 7 Busbar angles of cavity at different locations    (°) 
项目 拱顶 拱腰 边墙 仰拱 

母线最大角度 60.2 63.7 53.5 19.5 
母线最小角度 20.6 10.1 30.5 8.5 

 
图 12 圆台空腔示意图 

Fig. 12 Presentation of cone cavity 

目前关于溶洞破坏后空腔形态的研究，下伏溶

洞[19]、掌子面前方溶洞[20]破坏后的形态基本呈类圆锥

台状。根据模型试验结果分析，马蹄形隧道掌子面前

方存在溶洞时，溶洞位置不仅影响了临界溶腔压力，

还影响了破坏后腔体形态，并非呈现较为规则的圆锥

台形状，空腔朝着掌子面中心扩散。借鉴路基

GB50007—2002《建筑地基基础设计规范》，将圆台空
腔的顶部夹角θ 命名为压力扩散角，见图 1，12。但
区别于路基中的概念，该处的压力扩散角可达到 30°
以上，且其大小除了与围岩自身力学性能有关，还与

上覆土压力及溶洞所处位置有关。 
对于马蹄形隧道，其断面由多条曲率不同的圆曲

线组成，对掌子面前方围压的约束不同，而破坏面上

的应力应变边界条件是不变的，因此造成不同位置处，

力的传递路径有差异，从而导致掌子面不同位置崩塌

后形成的溶洞形状、尺寸存在差异，见图 7。 
将不同位置处形成的空腔简化为轴对称圆锥台空

腔，如图 12（c），可由表 7得到不同位置处空腔的压
力扩散角，见表 8。 

表 8 不同位置处的隧道边界曲率与压力扩散角 

Table 8 Curvatures and pressure diffusion angles of tunnel 

boundary at different positions of cavern 
项目 拱顶 拱腰 边墙 仰拱 

曲率/(m-1) 0.0866 0.0864 0.0959 0.0691 
压力扩散角/(°) 40.36 36.87 41.99 14 

根据压力扩散角、溶洞尺寸和中间岩墙厚度可以

确定破坏空腔的具体形状： 
tana b h θ= + ⋅   。          (20) 

对于深埋隧道，若忽略溶洞位置不同而导致上附

土压力的微小差异，则相邻的隧道边界的曲率越大，

压力扩散角越大，掌子面上的破坏面积越大。根据第一

节力学模型，引入压力扩散角后，通过式（18）～（20）
可以由溶洞与隧道掌子面的相对位置求得溶腔临界气

压，也可根据溶洞气压求得中间岩墙的安全厚度。 
5.2  参数影响分析 

为研究单一因素变化对结构稳定性产生的影响，

选取了 108组不同参数，根据式（17）～（19）得到
溶腔压力与中间岩墙安全厚度的变化关系，计算结果

见图 13～15。其中部分参数取值与前文试验工况一
致，已在图中标出。可见在中间岩墙较薄时计算结果

与试验结果基本一致，当中间岩墙厚度较大，即溶洞

离掌子面距离较远时，破坏模型所得结果偏于保守。 

 
图 13 不同围岩的临界压力变化曲线 

Fig. 13 Critical pressures of cavern with different surrounding rocks 

 
图 14 不同溶洞尺寸的临界压力变化曲线 

Fig. 14 Critical pressures of cavern with different sizes 

从图 13中可以看出，围岩等级的变化对中间岩墙
稳定性具有非常明显的影响，计算表明弹性模量 E和
泊松比µ越大，即围岩越硬中间岩墙稳定性越好，且
弹性模量较泊松比对稳定性的影响更大。 
当溶洞尺寸小于隧道断面尺寸时，中间岩墙的稳
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定性受到溶洞尺寸的影响，见图 14。根据中间岩墙破
坏模型，溶洞尺寸直接影响到中间岩墙破坏结构的大

小。从能量的角度分析：一方面，溶洞尺寸的增加导

致发生单位位移时中间岩墙弯曲变形势能 1U 及中面
应变势能 2U 的减小；另一方面，更大的溶洞使中间岩
墙发生单位位移时所做的功增多。从而导致中间岩墙 
的稳定性恶化，溶洞临界压力降低。 

 
图 15 不同溶洞位置的临界压力变化曲线 

Fig. 15 Critical pressures of cavern at different positions  

当溶洞尺寸小于隧道断面尺寸，且溶洞距离掌子

面较近时，溶洞与掌子面中间岩墙的破坏类似于冲切

破坏，临界气压下破坏结构的平衡状态由破坏面上拉

应力和剪应力同时控制。溶洞与掌子面较近时，溶洞

压力在岩墙中的传递路径明显受到隧道轮廓的影响，

造成破坏结构形态类似倾斜的圆锥台。仰拱处的隧道

轮廓曲率与其他部位明显不同，造成了该处溶洞临界

气压与其他部位的较大差异，这点均在突变模型和模

型试验中得到了佐证，如图 15。根据破坏模型，靠近
溶洞的隧道断面曲率越大，中间岩墙的稳定性越高，

临界溶腔压力越大。 
5.3  安全厚度控制 

根据前文对中间岩墙破坏模型参数的分析，当隧

道临近溶洞时，应首先确定溶洞与隧道的相对位置关

系。对于Ⅳ级围岩中，直径为 4.5 m，压力为 1 MPa
的溶洞，位于拱顶部位时，安全厚度应为 3.5 m；位
于仰拱时，安全厚度应为 4 m。该种因溶洞分布位置
不同带来的差异随着溶洞压力的增大而增大。 
当隧道靠近溶洞时，开挖导致掌子面前方围岩受

到扰动。特别对于整体性较差的围岩，开挖扰动导致

中间岩墙的弹性模量急剧降低。根据前文分析，弹性

模量的降低将会显著恶化中间岩墙的稳定性。因此，

实时监测掌子面前方围岩弹性模量是保证隧道安全开

挖的关键。 

6  结    论 
本文就掌子面前方存在尺寸小于隧道断面的高压

溶洞时掌子面突变破坏问题，探讨了围岩条件、溶洞

位置和尺寸对中间岩墙承压能力的影响，得到以下 4
点结论。 
（1）溶腔临界气压与中间岩墙厚度、围岩等级呈

正相关；与溶洞尺寸呈负相关。其中，围岩弹性模量

对中间岩墙的稳定性有显著影响。当中间岩墙厚度  
≥0.35倍洞径时，溶洞对掌子面的影响较小，挤出位
移主要由正常开挖所致。 
（2）中间岩墙的破坏呈冲切破坏模式，且具有明

显突变特征。溶腔压力的传递受到隧道断面约束的影

响，导致掌子面前方不同位置的临界溶腔压力和破坏

结构不同。引入了压力扩散角的概念，并通过分析得

出：与溶洞临近的隧道边界曲率越大，压力扩散角越

大，掌子面的破坏面积越大，临界气压越大。 
（3）将掌子面破坏体系简化为圆锥台，在考虑了

溶洞位置和尺寸对临界气压影响的基础上，建立掌子

面坍塌失稳的尖点突变模型，并通过势能判据得出掌

子面失稳的充分和必要条件。该模型考虑因素更为全

面，所得结果与试验结果基本吻合。 
（4）由于影响掌子面稳定性的因素极多，很难将

所有因素考虑完全。在对临界压力和中间岩墙安全厚

度的变化关系确定后，后期研究应重点考虑不同施工

工法对掌子面前方围岩的扰动，从而探明中间岩墙结

构性能的恶化规律，保证施工过程中的安全。 
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摘  要：围压、加载速率等外部条件对冻结盐渍土强度影响显著。对-15℃德令哈含盐砂土进行了一系列不同加载速率、
不同围压下的常规三轴剪切试验，依据广义非线性强度理论建立了考虑加载速率影响的冻结含盐砂土强度准则。依据

试验结果采用二次函数拟合得到了子午面上的破坏函数，分析了加载速率对冻结含盐砂土强度及内摩擦角的影响。通

过修正的 Lade-Duncan 强度准则给出了π 平面上的破坏函数，探讨了加载速率对子午面破坏函数及偏平面形状函数的
影响。提出的模型能够反映在加载速率、压融以及冰晶破碎等因素共同影响下的冻结含盐砂土强度的非线性特点。 
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Strength criterion for frozen saline sand considering effects of loading rates 
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Abstract: The external conditions such as confining pressures and loading rates have significant influences on the strength of 

frozen saline soil. A series of conventional triaxial compression tests under different loading rates are carried out for Delingha 

frozen saline sand at a temperature of -15℃ with the confining pressures varying from 0.5 to 8 MPa. A strength criterion for 

the frozen saline sand, including the influences of loading rates, is established by use of the generalized nonlinear strength 

theory. Based on the conventional triaxial compression test results, the strength function in p-q plane is well fitted by the 

parabolic equation, and the relationship between loading rates and friction angles is analyzed. The strength function in π  

plane derived from the modified Lade-Duncan model considering the influences of loading rates and hydrostatic pressures is 

used. The proposed strength criterion can reflect the nonlinear strength characteristics of frozen saline sand, including the 

influences of change in the loading rates, pressure melting and ice crushing. 

Key words: loading rate; strength criterion; principal stress space; frozen saline sand 

0  引    言 
冻结盐渍土在中国分布极为广泛[1-2]。冻结盐渍土

作为一种含冰、土粒骨架、未冻水、气体以及含盐晶

体组成的多组分、分散相体系，其中盐分的存在及未

冻水与冰的动态平衡使得冻土强度等力学性质对围压

和加载速率等外部条件更为敏感[3-5]。而冻土的强度是

基础设计及其施工过程中的一个重要的力学指标和评

价参数[6]。在冻结盐渍土区域开展的冻土工程中，为

了准确评价冻土的极限承载力及其基础的稳定性，建

立考虑加载速率和围压等外部因素影响的冻结含盐砂

土强度准则显得尤为重要。 
早期一些学者通过对低围压下的冻土强度研究，

发现冻土强度随围压的增大近似线性增大，从而提出

了采用线性莫尔库仑、Drucker-Prager等准则来描述冻
土的强度特征。随着后期研究的深入，学者们[7-12]先

后发现在低温条件下随着围压的增大，冻土的强度会

先增加到某一峰值之后呈现下降趋势，并分别将冻土的

屈服准则表达为不同的二次函数的形式。栗晓林等[13]、

黄道良等[14]、吕晶晶等[15]通过单轴压缩试验，研究了

不同加载速率条件下冻土的强度特性，蔡聪等[16]基于
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变速率常规单轴压缩试验结果，引入了一个与加载速

率相关的率敏感性系数，构建了一个新的考虑率效应

的冻土强度关系式。 
本文取德令哈含盐砂土作为研究对象，利用常规

三轴剪切试验对温度为-15℃的冻结含盐砂土进行了
不同加载速率、不同围压下的一系列试验研究，根据

材料在π 平面与子午面上的破坏规律，得到子午面及
π 平面上的破坏函数，建立了复杂应力状态下考虑加
载速率的冻结含盐砂土的强度准则。 

1  常规三轴剪切试验及结果分析 
1.1  试验条件及试样制备 

本次试验采用常规三轴剪切试验，所用土样为德

令哈含盐砂土，其粒径分布如图 1所示。通过土样溶
液的离子分析得到土样盐分及其含量如表 1所示。在
试样的制备过程中，为了保证均匀性，首先将采集来

的土样过 2 mm筛后加蒸馏水配制成含水率为 11%左
右的散体土，在限制蒸发的条件下保持约 6 h，使水分
在土体中充分均匀。然后装入圆柱形模具中在制样机

上按试验要求压制成直径为 61.8 mm，高度为 125 mm
的圆柱形试样，本文控制试样干密度为 1.90 g/cm3，

然后进行抽气饱和，测得试样的含水率约为 15.99%。
试样制好后连模具一起放入制冷箱，在-30℃的环境中
迅速冻结 48 h后将冻结土样脱模。脱模后在试样两端
垫上环氧树脂垫片并套上乳胶套，随后放入恒温箱内

在试验温度下恒温 24 h，使试样内部温度均匀。通过
试验测得土样冻结温度为-9℃，依据国标 GB50324
冻土试验标准，本次试验温度定为-15℃。 

图 1 土样粒径分布曲线 

Fig. 1 Grain-size distribution curve of soil 
表 1 土样盐分及其含量表 

Table1 Types of soil salt and corresponding contents 
盐  分 NaCl CaSO4 Na2SO4 MgSO4 合计 
含量/% 1.77 2.16 0.07 0.07 4.07 

本文采用的试验设备是由 MTS-810 材料试验机
改造而成的低温三轴仪。该低温三轴仪能在常围压下的

三轴试验中测算冻土试样的最大主应力以及体积应变

等，图 2为低温三轴仪的照片。试验中控制围压分别为

0.5，1.0，2.0，3.0，4.0，5.0，6.0，7.0，8.0 MPa，轴
向加载速率分别控制为 0.005，0.010，0.015，0.020 min-1。 

 

图 2 MTS-810低温三轴试验系统 

Fig. 2 MTS-810 triaxial test system of frozen soil 

1.2  试验结果分析 

本文得到不同加载速率下冻结含盐砂土的应力应

变关系，对出现应力软化现象的情况，取应力峰值作

为相应条件下的强度值，对于应变硬化情况，选取轴

向应变为 15％所对应的应力值作为其强度值。得到不
同加载速率下强度值随围压的变化规律如图 3所示，
可以看出：同一加载速率下，当围压小于 4.0 MPa时，
强度随着围压的增加而增加，并且在较低围压下，强

度的变化可以近似看作线性变化；当围压超过 4.0 
MPa后，随着围压的增加强度反而呈现降低趋势，本
文认为这种现象主要是由于在较低围压下，围压对冻

结含盐砂土的强度起到强化效果，使得土颗粒之间的

摩擦力增强，从而导致强度提高，而随着围压的增大，

冻结砂土中的孔隙冰发生“压融”，冰晶胶结体发生破

裂、滑移等现象，减少了土颗粒之间的摩擦使得其强

度在高围压下反而降低，因此冻结含盐砂土的强度与

围压的关系呈现非线性的特征。 
图4为围压为1 MPa，加载速率分别为0.005，0.010，

0.015，0.020 min情况下冻结含盐砂土的应力–应变曲
线，图5为围压分别为0.5，2.0，5.0，8.0 MPa情况下
冻结含盐砂土强度随加载速率的变化规律。结合图4，
5可以看出：随着加载速率的增加，应力–应变曲线的
初始阶段切线模量和峰值强度也在增加，而峰值应变

却在减小，土样到达峰值强度前的非弹性变形量随着

加载速率的增加而减小，这一趋势说明随着加载速率

的增加，冻结含盐砂土越显脆性，因此此类冻结砂土

是应变速率敏感性材料，同一围压下，冻结含盐砂土

的强度随着加载速率的增加而增加，随着加载速率的

增加冻结砂土会表现出不同的力学特性和破坏形态。 
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图 3 各加载速率下剪切强度随静水压力的变化规律 

Fig. 3 Relationship between strength and pressure under different  

loading rates 

 

图 4 不同加载速率下应力–应变关系曲线 

Fig. 4 Stress-strain curves of frozen saline sand under different  

.loading rates 

图 5 加载速率对强度的影响 

Fig. 5 Relationship between loading rate and strength under  

different pressures 

2  考虑加载速率的子午面临界强度曲

线及其参数分析 
2.1  不同加载速率下的临界强度曲线 

本文采用静水压力 p，剪应力 q及 Lade 角 σθ 表
示冻结含盐砂土的屈服条件，则有 

( , , ) 0F p q σθ =   。             (1) 

采用屈服条件的通用表示形式[17]，式（1）可以
写为 

1 2( , , ) ( )
( )
qF p q F p F

gσ
σ

θ
θ

 
= +  

 
  。  (2) 

对于式（2）进行分离变形，可以得到 
( ) ( )p qq f p g σθ−=   ，             (3) 

式中， ( )p qf p− 为子午面（ p q− ）上的临界强度曲线，

( )g σθ 为π 平面上的形状函数。 

如图 6 所示，本文采用二次函数（4）描述各个
加载速率下的临界强度随静水压力的变化规律： 

( )
2

a
a a

p pq f p a b c p
p p

  
 = = + + 
   

  ，   (4) 

式中， ap 为标准大气压值，本文取为 0.1013 MPa，a，
b，c分别为冻结含盐砂土的临界强度曲线参数，不同
加载速率下的参数可以通过对试验结果回归拟合得到。

同样可以求得 q=0时，对应的抗拉强度 ftt如表 2所示。 

 

图 6 不同加载速率下剪切强度与围压的关系曲线 

Fig. 6 Change of shear strength with pressure under different  

loading rates 

表 2 临界强度曲线参数与加载速率的关系 

Table 2 Relationship between parameters of critical strength  

curve and loading rates 
加载速率/(min-1) a b c ftt/MPa 

0.005 -1.20553 1.39332 0.059336 -0.406 
0.010 -1.20671 1.46274 0.06202 -0.404 
0.015 -1.34508 1.66703 0.05495 -0.352 
0.020 -1.31962 1.69430 0.05736 -0.326 

2.2  强度包络线 

依据莫尔库仑强度理论，在σ τ− 应力空间，强度

准则可以表示成剪应力和法向应力的形式： 
2 2

21 3 1 3
1 1 3( , ) 0

2 2
f σ σ σ σ

σ σ σ τ
+ −   = − + − =   

     
。

 
(5) 

对于常规三轴试验，平均主应力 p = 1(σ +  

32 ) / 3σ ，剪应力 1 3q σ σ= − ，代入式（5）可以得到 
2 2 2

1( , ) ( / 6) / 4 0f p q p q qσ τ= − − + − =  。 (6) 

由式（4）可以给出冻结含盐砂土常规三轴试验强
度包络线，可以表示为 

2

2 a
a a

( , ) 0p pf p q a b c p q
p p

  
 = + + − = 
   

 。 (7) 

依据包络线定理： 



第 1期                     高  娟，等. 考虑加载速率影响的冻结含盐砂土强度准则研究 107 

 

1 2 1 2 0
f f f f
p q q p

∂ ∂ ∂ ∂
⋅ − ⋅ =

∂ ∂ ∂ ∂
  ，      (8) 

将式（6）、（7）代入式（8），求出由平均主应力 p和
广义剪应力 q表示的法向正应力σ ： 

2
a a a a

a a

6 8 3 4 18 3
6 3 18

ap apq bp p bp q p p p q
ap p b p

σ
− + − + +

=
+ +

。(9) 

将式（9）代入式（6），得到剪应力τ 的表达式为 
222

a a a a

a a

6 8 3 4 18 3 1
4 6 3 18 6

ap apq bp p bp q p p p qq p q
ap p b p

τ
 − + − + +

= − − − + + 
。 

(10) 
按照试验结果可以给出不同加载速率下的应力莫

尔圆如图 7所示，根据式（9）、（10）可以给出不同加
载速率下冻结含盐砂土在在σ τ− 应力空间的强度曲

线。对比可以看出用本文提出的强度包络曲线与试验

得到的莫尔应力圆吻合良好，且按照式（4）给出的非
线性强度准则能够较好的描述冻结含盐砂土三轴剪切

试验过程中的压融以及冰晶破碎现象。 

 
图 7 不同加载速率下应力莫尔圆与包络线图 

Fig. 7 Mohr circles of stress and enveloping lines under different  

loading rates 

2.3  加载速率对冻结含盐砂土内摩擦角的影响分析 

在σ τ− 应力空间，根据莫尔库仑理论可以得到材

料内摩擦角ϕ满足 
1
6tan /

p qd f f
d

στ
ϕ

σ σ τ τ

− −∂ ∂
= = − = −

∂ ∂
 。 (11) 

将式（9）、（10）代入式（11）解得内摩擦角ϕ的
表达式为 

2
a a a a

a a

222
a a a a

a a

6 8 3 4 18 3 1
6 3 18 6arctan

6 8 3 4 18 3 1
4 6 3 18 6

ap apq bp p bp q p p p q p q
ap p b p

ap apq bp p bp q p p p qq p q
ap p b p

ϕ

 − + − + +
− − + + = −

  − + − + + − − −  + +  

。

  (12) 
依据试验结果即可得到相应加载速率下冻结含盐

砂土的内摩擦角随平均主应力的变化规律如图 8 所
示。可以看出，在常规三轴试验中同一加载速率下冻

结含盐砂土的内摩擦角并非定值，内摩擦角随着静水

压力的增加而急剧降低，本文认为这主要是由于随着

围压增加，试样内部发生压融及冰晶滑移、破碎等现

象，从而导致土颗粒之间的摩擦力降低。不同加载速

率下，冻结含盐砂土的内摩擦角也存在差异，加载速

率越大，初始内摩擦角越大，且随着静水压力的增加，

加载速率对内摩擦角的影响逐渐减小。 

图 8 不同加载速率下冻结含盐砂土内摩擦角与静水压力关系 

Fig. 8 Relationship between friction angle and hydrostatic pressure  

of frozen salt sand soil 

3  冻结含盐砂土π平面破坏函数 
3.1  π 平面上形状函数确定 

为了构建冻结含盐砂土在主应力空间的破坏函

数，本文引入一个形状函数 ( )g σθ ，以此描述π 平面
上的破坏函数曲线形状，并且要求π 平面上破坏函数
的形状必须为连续的凸曲线，且应当能够尽可能准确

地反映冻结砂土材料的强度特征。为了描述砂土的破

坏条件，Lade-Duncan[18]依据砂土真三轴试验结果提

出了考虑了中间主应力影响以及偏平面非圆轨迹的单

参数强度准则为 
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3
1

1 2
3

( , ) 0IF I I k
I

= − =   。      (13) 

由试验可知，由于冰胶结体及盐晶体存在，冻结

含盐砂土具有一定的黏聚力和抗拉能力，因此空间强

度面不通过主应力坐标系原点。此外，由于压融及冰

晶破碎现象的存在，静水压力对π 平面上强度曲线的
影响不可忽略。大多数土类材料在π 平面上的破坏函
数与 Lade-Duncan模型在形状上比较吻合。综合考虑，
本文假设冻结含盐砂土在π 平面上的破坏函数其形状
基本符合 Lade-Duncan模型，认为参数 k为与静水压力
有关的参数。对 Lade-Duncan模型进行修正，同时将主
应力空间坐标进行平移提出修正的 Lade-Duncan 强度
准则[19]。新的主应力空间可以表示为 

1 1 tt 

2 2 tt 

3 3 tt 

 
 
 

f
f
f

σ σ
σ σ

σ σ

′ = − 
′ = − 
′ = − 

，

，

，

             (14) 

得到新的坐标系下的强度准则为 
3

1 3 1 1 3( , ) ( ) 0F I I I k I I′ ′ ′ ′ ′= − =   。    (15) 

式中  1σ ′， 2σ ′， 3σ ′为新坐标系下的主应力； 1I ′， 3I ′为
新坐标系下的主应力第一不变量和主应力第三不变

量。 
通过试验数据拟合，可以得到冻结含盐砂土不同

加载速率下的 Lade-Duncan 模型参数 1( )k I ′ 随 1I ′的变
化规律如图 9所示。本文采用 

1 1 tt( ) ( ) 3 ( )k I I p fη ηα α′ ′= ⋅ = ⋅ −   。  (16) 

形式对试验数据进行拟合，从而得到不同加载速

率下的材料参数α ，η ，如表 3所示。 

 

图 9 参数 k随 1I ′的变化规律 

Fig. 9 Relationship between k and 1I ′  

表 3 π 平面破坏函数参数 

Tabel 3 Parameters of failure function in π  plane 

加载速率
/(min-1) 0.005 0.01 0.015 0.02 

α  -1.20553 -1.20671 -1.34508 -1.31962 
η  1.39332 1.46274 1.66703 1.6943 

根据应力不变量之间的关系，新坐标系下的偏应

力不变量 2J ′， 3J ′以及 Lode角满足以下关系： 

3
3/ 2

2

3 3sin3
2

J
Jσθ

′
= −

′
  ，      (17) 

2
2 1 2

1 ( )
3

J I I′ ′ ′= +   ，          (18) 

3
3 3 1 2 1

1 2 ( )
3 27

J I I I I′ ′ ′ ′ ′= + +   。    (19) 

在当前应力路径下，静水压力 p′及偏应力 q′分别

可以表示为 1

3
Ip
′

′ = ， 23q J′ ′= ，结合式（17）～（19），

式（15）可以写为 
3 2( , , ) 2( ) sin 3 9 ( )F p q q p qσ σθ θ′ ′ ′= + +   

32727 ( ) 0k p
k
−  ′ = 

 
  。   (20) 

式中， ttp p f′ = − ， 1 3 =q qσ σ′ = − 。 
求解式（20），则偏应力 q可以表示为 

tt
3 27 ( )
2( ) ( )
1 27sin arcsin sin 3

3 3

p q

k p f
kq f p f

k
k

π σ

σ

θ
π θ

−

−
−

= =
  −+      

。

  (21) 
π 平面上常规三轴剪切试验应力路径对应的形

状函数 ( )g σθ 应满足：当
 

π
6σθ = − 时， ( ) 1g σθ = 恒成

立，于是π 平面上强度曲线的形状函数为 
π 1sin arcsin
3 3( )

π 1sin arcsin( sin 3 )
3 3

B
g

B
σ

σ

θ
θ

 − 
 =

 +  

 ， (22) 

式中， 1

1

( ) 27
( )

k IB
k I
′ −

=
′
。 

为了便于观察冻结含盐砂土应力空间破坏面的特

征，利用式（22）得到不同静水压力下冻结含盐砂土π
平面上的强度曲线，如图 10所示，可以看出本文提出
的模型在不同静水压力作用下π 平面强度曲线是不
相同的，随着静水压力的增加强度曲线逐渐趋于圆形

化，因此该模型能够反映π 平面破坏曲线的形状受静
水压力的影响。 

图 10 不同静水压力下的π 平面强度曲线（ 0.02 / minε =& ） 

Fig. 10 Strength curves in π  plane under different pressures at  

..loading rate of 0.02/min 
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图 11为加载速率变化情况下，静水压力分别为 2，
8 MPa时偏平面上形状函数曲线，可以看出不同加载
速率下偏平面上的强度曲线存在差异，具体表现为随

着加载速率的增大，偏平面上的强度曲线逐渐向内收

缩，即随着加载速率的增加，强度曲线逐渐趋近于三

角形。 

 

图 11 不同加载速率下π 平面强度曲线 

Fig. 11 Strength curves of frozen saline sand in π  plane under  

..different loading rates 

3.2  主应力空间的破坏曲面 

分别得到子午平面及π 平面上的破坏函数，整个

主应力空间的强度准则可以表达为 
2

a a

( , , ) p pf p q a b c
p pσθ

  
 = + + ⋅ 
   

  

tt

tt

a

tt

tt

3 ( ) 27π 1sin arcsin
3 3 3 ( )

3 ( ) 27π 1sin arcsin sin3
3 3 3 ( )

p f
p f

p
p f

p f

η

η

η

ση

α
α

α
θ

α

  ⋅ − − −   ⋅ −    
  ⋅ − − +   ⋅ −    

。

(23) 
依据式（23）即可给出不同加载速率下冻结含盐

砂土主应力空间的强度曲面如图 12所示。可以看出，
在主应力空间，随着加载速率的增加，冻结含盐砂土

的破坏曲面逐渐向外扩张。 

图 12 主应力空间的破坏曲面 

Fig. 12 Failure surface of frozen saline sand in principal stress  

space 

4  结    论 
为了研究冻结含盐砂土在不同加载速率下的主应

力空间强度曲线，在-15℃条件下，进行了不同加载速
率、不同围压下的一系列常规三轴剪切试验，基于试

验结果提出了考虑加载速率的冻结含盐砂土复杂应力

状态下的强度准则，给出了不同加载速率下冻结含盐

砂土的应力空间破坏曲面图。本文得到以下 4点结论。 
（1）同一加载速率下，冻结含盐砂土的强度与围

压的关系呈现非线性的特征，当围压较小时，强度随

着围压的增加而增加，当围压超过一定值之后，随着

围压的增加强度反而呈现降低趋势。且加载速率对临

界强度存在较大影响，同一围压下，冻结含盐砂土的

强度随着加载速率的增加而增加。 
（2）冻结含盐砂土破坏函数包括π 平面上的破

坏函数 ( , )f qπ σθ 及子午面上的破坏函数 ( )p qf p− 。考虑

了压融和静水压力的影响，子午面上的破坏函数

( )p qf p− 可采用二次多项式形式给出。此函数给出能够

很好地描述加载速率变化下冻结含盐砂土在子午面上

的非线性强度特点。 
（3）同一加载速率下冻结含盐砂土的内摩擦角并

非定值，内摩擦角随着静水压力的增加而急剧减小。

不同加载速率下，加载速率越大，冻结含盐砂土的初

始内摩擦角越大。且随着静水压力的增加，加载速率

对内摩擦角的影响逐渐减小。 
（4）采用修正的 Lade-Duncan强度准则描述π 平

面上的破坏形状特征，给出考虑加载速率及静水压力

p影响的π 平面破坏形状函数 ( )g σθ ，得到不同加载速

率下偏平面上的强度曲线图，相同静水压力条件下，

随着加载速率的增加，偏平面上的强度曲线形状逐渐

趋向三角形。在主应力空间，随着加载速率的增加，

冻结含盐砂土的破坏曲面逐渐向外扩张。 
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竖向正方形锚板水平拉拔极限承载力 
三维统一理论解研究 

胡  伟
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，高文华
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(1. 湖南科技大学岩土工程稳定控制与健康监测省重点实验室，湖南 湘潭 411201；2. 湖南科技大学土木工程学院，湖南 湘潭 411201； 

3. 海南大学土木建筑工程学院，海南 海口 570228；4. 中南大学土木工程学院，湖南 长沙 410075) 

摘  要：针对竖向正方形锚板水平极限拉拔力学机理和承载力理论研究存在人为区分浅埋、深埋，但界定标准不统一
的问题，对其开展了破坏机制分析和极限承载力三维统一理论解的研究。通过板前四棱锥土核在垂直于板平面的竖直

面和水平面投影三角形的形状演化来分别反映竖向和水平向破坏机制随土性、埋深比等因素变化的对称性；构建了竖

向正方形锚板水平极限拉拔的三维统一力学模型；依次取不同受力体进行极限力学平衡分析；推导了拉拔极限承载力

三维统一理论解。与其他理论方法、试验数据的对比验证表明：新的力学模型很好地实现了一个模型来反映不同埋深

比范围破坏机制的连续变化规律，无需再人为区分浅埋和深埋；统一理论解计算结果不仅与室内模型试验数据符合的

很好，也和现场、大尺寸室内试验数据吻合；较 3 种国外方法计算结果更加接近于实测值，且具有更小的离散性，平
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0  引    言 
锚板作为一种可提供抗拔承载力的构件，因其具

有施工简便、经济性好等特点，迄今已在工程界中得

到了广泛的应用[1]。按设置方向，锚板可分为三类：

水平、竖向和倾斜。水平锚板主要提供竖向抗拔承载

力，竖向锚板主要提供水平抗拔承载力，倾斜锚板则

兼而有之。因此，受其使用功能的决定，锚板的极限

抗拔承载力是锚板结构设计时必须要明确的重要指

标。到目前为止，国内外已有很多学者从试验、数值

模拟、理论分析等多方面对此问题进行了长期而广泛

的深入研究，并取得了一系列的成果，这其中理论成

果尤为突出。理论方法的研究主要可分为极限平衡法

和极限分析法两类[2-3]，通过假定板周土体破坏面或机

动容许的速度场来构建极限拉拔下的力学模型，然后

进行极限平衡分析或上下限分析。这类方法的优点是

可以获得解析解，虽然推导过程复杂但便于工程应用。

竖向锚板一般用于挡土墙工程，通过拉杆与挡土墙面

板或者肋柱相连，利用锚板的水平承载力来平衡作用

在墙面上的土压力以保持挡土结构的稳定性。相较于

水平锚板，竖向锚板的水平拉拔问题因不具有严格意

义上的对称性而使得其破坏面或速度场的描述更加复

杂，研究成果较少。而竖向条形锚板因可采用平面应

变假设，简化为二维问题，分析复杂程度显著降低，

故研究主要以竖向条形锚板为主[4-5]，矩形或圆形锚板

则在此基础上通过引入形状系数的方法来考虑其三维

效应[6-7]，真正直接进行三维理论分析的研究几乎还没

有。一般而言，长宽比大于 5的锚板才可视作条形锚
板，但在实际工程中，符合这种尺寸条件的条形锚板

应用很少，普遍使用的是矩形锚板[8]，正方形锚板居

多[9]。 
竖向锚板在受到水平拉力后，板前土体在受拉方

向受到挤压，同时也向另外两个方向上挤压土体发生

位移变形，其相对大小对锚板力学模型的构建有着重

要影响。对于条形锚板，土体的位移变形只发生在垂

直于板平面的竖直面内，故其力学模型可采用竖直面

内的平面应变模型，视为二维问题。而对于正方形锚

板，水平方向土体的位移变形将显著发生。事实上，

受施工过程中填土的压实作用，土体受拉前的初始应

力状态一般表现为竖向应力大于水平应力，相应的竖

向变形模量也将大于水平方向。因此，竖向正方形锚

板拉拔时板前土体的位移变形不仅将在水平方向显著

发生，甚至还可能大于竖向，属于典型的三维问题，

若不予考虑，将夸大水平方向土体的受约束程度，高

估其拉拔承载力，偏于不安全。此外，当前的研究普

遍遵循先界定浅埋、深埋[6]，然后根据判定结果，采

用固定的对称[10-11]或非对称形式[12]的破坏机制假定

而构建相应的力学模型来分别开展研究。但实际上，

板前上下侧土体的土压力和力学性质在不同深度处从

一开始就是不一样的，这使得上下侧的位移变形也会

表现不一致，故竖直面内的力学机制应是非对称的。

这种非对称性不应被人为固定，而应随着锚板尺寸、

埋深和土体性质等因素连续变化。因此，这些研究中

人为区分浅埋、深埋，而界定标准又很不统一[6-7, 11]，

人为固定破坏机制的对称性是不符合实际情况的。 
针对竖向锚板水平拉拔极限承载力理论研究中所

存在的上述问题，本文以竖向正方形锚板为研究对象，

深入分析其水平极限拉拔下的非对称三维力学机制。

在此基础上，构建无需人为区分浅埋、深埋，板前滑

移线场对称性能随埋深比、土性参数连续变化的三维

力学模型，基于极限平衡分析推导相应的拉拔极限承

载力统一理论解。通过与既有理论计算方法、室内外

试验数据的对比分析，验证该三维力学模型及相应统

一理论解的合理性。 

1  破坏机制及三维力学模型 
竖向正方形锚板水平受拉时，板前、板后以及板

后上侧土体都将存在较大的位移变形，但当土体以砂

土颗粒材料为主，且锚板位于地下水位以上时，板后

及其上侧土体的位移变形主要是由于板后形成空腔，

土体塌落填充所致，其力学机制对锚板的承载力贡献

很小，可以忽略；而板前土体的位移变形则直接是阻

止锚板位移而产生，是锚板具有抗拔承载力的主要原

因，故分析时只考虑板前土体的破坏机制。如前所述，

板前土体在竖直和水平方向将同时发生位移变形，但

极限拉拔下，土体在两个方向破坏机制的对称性是不

同的。水平方向，因一般具有对称的土体初始应力和

力学性质分布，故采用对称的破坏机制是可以接受的。

竖直方向应力初始分布和土体力学性质的非对称则导

致了该方向的破坏机制是非对称的，且这种非对称性

将随着锚板尺寸的增大而增大，而随着埋置深度的增

大而减小。这意味着，对于一定尺寸的锚板，固定的

破坏形式将对应一定的埋置深度，由此得出的解答也

只能大致适用于这一埋置深度上下一定范围内的锚

板，这也正是目前一些理论研究成果需要区分浅埋和

深埋的原因所在。对于水平方向的对称破坏机制，经

典地基极限承载力理论虽然方向不同，但仍具有参考

性。某种程度上可以说这种破坏面的对称性是可以通

过板前形成的三角形土核的对称性来反映的。对于竖

直方向的非对称破坏机制，Merifield[13]的有限元数值
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分析表明板前也存在这样一个三角形土核，其形状随

着埋深、土体强度参数等因素发生改变；笔者的模型

试验及数值模拟研究也同样表明了这一点[14]。综合来

看，竖向正方形锚板极限拉拔下板前土体破坏机制在

水平方向和竖直方向的对称性可通过板前形成的土核

形状来反应，如图 1所示。该土核在 xoy平面内的投
影为等腰三角形，反映水平方向对称的破坏机制；在

xoz 平面内的投影则一般情况下为非等腰三角形，对
应竖直方向的非对称破坏机制。 

图 1 板前四棱锥土核 

Fig. 1 Rectangular pyramid soil core before plate 

基于上述分析，构建竖向正方形锚板水平极限拉

拔三维力学模型的过程如下：锚板受拉发生位移，板

前土体被挤压，随着挤压的发展，在板前将逐渐形成

一个四棱锥土核，土核随着锚板一起运动并挤压周围

土体持续发生位移变形，并最终在三维空间内形成破

坏滑动面，锚板达到其极限承载力。极限拉拔下板前

的四棱锥土核及其受力如图 1 所示，该土核具有 xoz
竖向对称面，即板竖向中心线所在的平面，但不存在

水平对称面。土核在竖向对称面内的投影三角形形状

应存在两种极限状态，一是对于浅埋锚板（锚板底端

埋置深度 H与板高 h之比为埋深比，最小为 1），此时
锚板下底面在水平方向近似垂直切割土体，板前土体

竖向位移变形基本集中在板底边所在平面以上[13]，土

核形状趋于直角三角形。Kame等[5]、Neely等[12]研究

中所假定的滑移线场接近于此种情况[14]。二是对于深

埋锚板（最大埋深比达到约 94）[15]，此时拉拔影响范

围内土体初始应力分布的差异占总应力的比值已非常

小，板前上下侧土体几乎可视为应力、力学性质均匀

分布，极限拉拔时的位移变形也就是对称的，故板前

土核形状将趋于等腰三角形，Miyata等[11]研究中所假

定的滑移线场即为此种对称型[14]。由此得知，若以土

核竖向对称面内投影的三角形底边高所在的水平面为

分界面，则分界面上下侧土体的位移变形范围总体上

将随着埋深比的增大表现出由强非对称逐渐向弱非对

称并最终趋于对称的连续变化趋势。进一步分析该三

角形的角度关系则有，因其两条侧边实则对应了土体

内部两条相交的破坏面，则其夹角也即三角形的顶角

应为 π/2-φ，故无论该三角形的底边如何，其两个底
角 Ψ1，Ψ2之和始终都等于 π/2+φ；对于极限浅埋情况，
下底角 Ψ2为 π/2，则上底角 Ψ1为 φ；对于极限深埋情
况，上下底角都等于 π/4+φ/2；对于其余埋深，则介于
两者之间，具体如下： 

1

2

1 2

π / 4 / 2 
π / 2 π / 4 / 2 

π / 2  

ϕ ψ ϕ
ψ ϕ

ψ ψ ϕ

+ 
+ 
+ = + 

≤ ≤ ，

≥ ≥ ，

。

           (1)
 

在力学平衡分析上，锚板受到的极限水平拉力将

与该土核 4个侧面所受到的土压力合力（ 1Q ， 2Q ， 3Q ，

4Q ）在水平方向的分量形成平衡；4个合力的方向与
相应面所成的角度分别为 1δ ， 2δ ， 3δ ， 4δ ，其中土核
前后两个面因对称性而满足所受土压力合力在水平面

内与受拉方向垂直的方向上的分量相互平衡；而上下

两个面所受土压力合力在竖直方向与土核重力满足平

衡条件，该平衡条件将直接决定土核的实际形状，也

是统一浅埋、深埋锚的关键；每个面均受到法向土压

力和切向摩擦力的作用。四棱锥土核形成后，4 个侧
面将在随后的拉拔过程中向各自所面临的方向持续排

开土体；不考虑锚板顶面所在水平面以上土体的抗剪

强度，而等效为均布荷载；同时忽略锚板在其对角线

方向对土体的挤压效应，最终拉拔破坏时板前土体形

成如图 2所示的三维滑动体。图中滑动体边界线 IE，
IP， IS， IG为对数螺旋线，其余边界线均为直线。
绿色滑体为板前四棱锥土核上下两个面沿竖向（Z 方
向）挤压土体而形成。为简化计算，可以直线 EI来替
代上侧滑动体边界曲线 EI，则滑动体在竖向对称面内
的投影受力分析如图 3所示；红色滑体为板前四棱锥
土核前后两个面沿水平向（Y方向）挤压土体而形成，
其在水平面内投影的受力分析如图 4所示。另外，根
据作者基于数字照相测量技术的模型试验和数值模拟

试验结果表明：竖直方向下侧土体的破坏滑动面顶点

F 与锚板底部中点 M 的连线与和竖直方向所成角度

∠FMN 随埋深比增大而发生变化，介于 π/2～
(π/4+φ/2)+π/2[14]。具体而言，对于极限浅埋限浅埋情

况，如前分析，板底边所在平面以下几乎没有位移变

形，即此时∠IMN=Ψ2=π/2，而∠FMN=π/2，则
φ=∠FMI=0；对于极限深埋情况，∠IMN=Ψ2=π/4+ φ/2，
而∠FMN= (π/4+φ/2)+π/2，则 φ=∠FMI=π/2；对于其
他埋深情况，φ=∠FMI按线性内插法计算： 

2π(2 π) /(π 2 )φ ψ ϕ= − − −
  
。       (2) 
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图 2 板前三维滑动体 

Fig. 2 Three-dimensional sliding body before plate 

图 3 竖向滑动体对称面内受力分析 

Fig. 3 Force analysis in vertical symmetry plane 

 

图 4 水平向滑动体水平面内受力分析 

Fig. 4 Force analysis in horizontal symmetry plane 
 

2  极限承载力统一理论解推导 
根据上述三维力学模型与极限平衡分析，若要推

求极限拉拔承载力，只需求得四棱锥土核 4个侧面上
的土压力合力即可，以下将依次对其进行推导。 
2.1  1Q 推导 

以直线 EI代替曲线 EI，直线三棱体 ADEI受力分
析如图 5所示，将三棱体所受各力向竖向投影可得如
图 6所示的力三角形。 

图 5 三棱体 ADEI受力分析 

Fig. 5 Force analysis of triangular body ADEI 

图 6 竖向力三角形 

Fig. 6 Force triangle in vertical direction 

其中 1 2( )R R 为面 DEI 所受力土压力合力 1R和面
AEI所受土压力合力 2R 在竖向的分量之和； 1β ， 2β ，

1δ 分别为 1R， 2R ， 1Q′与作用平面所成角度；ADE 面
以上土体重量等效为均布荷载，大小为 ( )q H hγ= − ；

1S∆ 为三角形 ADE的面积； 1W为三棱体 ADEI土体的
重量；α为 EI与水平面的夹角；β为合力 1 2( )R R 与直

线 EI的夹角。则由力的平衡三角形有 
1

1
1 1

( ) sin( )
sin(π / 2 )

ADEW qsQ α β
ψ δ α β

∆+ +
=

+ − − −
  
。  

 

(3) 

式中  π / 4 / 2α ϕ= − ；对于 1δ ，若填土为砂土的话，
则 1δ 为土体的内摩擦角，即 1δ ϕ= ；若为黏性土，则

需考虑黏聚力对合成力方位角的影响，按下式计算： 
1 arctan( / tan )cδ σ ϕ= +

  
。      (4) 

式中，σ 为面 ADI上作用的法向应力，面内不同点处
σ 是不同的，但考虑到极限状态下该面上土压力接近
于被动土压力，故 /c σ 值较小，可忽略其对合力方位
角的影响，即近似取 1δ ϕ= 。同理，对于β 有 

arctan( / tan )c ββ σ ϕ= +
  
。       (5) 

此处 βσ 为面 AEI 和面 DEI 上作用的法向应力，
在不同深度处其值是不相同的。假定滑动体四棱锥

IABCD，三棱锥EDAI，曲边棱体 ICBFS，IABTG，ICDLP
以外区域中土体应力可按初始应力场计算。取面 AEI
和面DEI形心处法向应力作为整个面上法向应力的平
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均值，其形心高程与面 ENI形心高程相同，即 

13tan
tH hβσ γ

ψ
 

= − + 
 

  。     (6) 

式中，t为四棱锥土核顶点距板面的距离，根据三角
形边角关系计算如下： 

1 2sin sin
sin(π / 2 )

t hψ ψ
ϕ

=
−

  。         (7) 

三棱体土体重量表达式如下： 

1
1

1 / 2
3 tanADE

H hW Sγ
ψ∆

−
=   ，      (8) 

/ 2ADES h NE∆ =   。           (9) 

根据三角形边角关系有 
1

1

sin(3π / 4 / 2)
sin sin(π / 4 / 2)
tNE ψ ϕ

ψ ϕ
− +

=
−

 
。   (10) 

综合式（3）～（9）可得 

1
1

1
1

π 1sin ( )
4 2 3tan

2sin sin(π / 4 / 2)

tht H h
Q

γ
ψ ϕ γ

ψ
ψ ϕ

  ⋅ + + + −   
   ′ = ⋅

−
 

1

1

1

+ tanπsin arctan 1
4 2

3 tan

tanπsin arctan
4 2

3tan

c
tH h

c
tH h

ϕϕ
γ

ψ

ϕϕ
ψ

γ
ψ

 
      − +  − + ⋅  
     

 
   +   + − −  − +  
     

。

     

(11)

 

2.2  2Q 推导 

以曲边棱体 BCFGI为研究对象，其受力分析如图
7所示。对数螺旋线 GI 极点为 M，满足 

tan
0er r θ ϕ=   。              (12) 

对于点 I，其矢角 2θ ψ= ，矢径长度为 MI =
 

2/ sint ψ ，代入式（12）可得 
2 tan

0
2

e
sin

tr ψ ϕ

ψ
−=   。         (13) 

对于点 G，其矢角 2 / 2θ ψ φ= + ，代入式（13）
可得其矢径长度如下： 

2tan

2

e
sin

tMG r
φ

ϕ

ψ
= =

  
。     (14) 

竖向力多边形如图 8所示。为方便计算，以直线
GI代替曲线 GI 。 

力多边形中 3W 表示棱体内土体的重量； 0E 为作
用在面 BCF上土压力的合力。 3W ， 0E 的表达式为 

3 BCGI BCFGW W W= +   ，            (15) 
2

1sin sin
6cos 2BCGI

hW MGγ φ
ψ

ϕ
=

  
，  (16) 

2
tan1sin sin( / 2) e

6cosBCFG
hW MG φ ϕγ ψ ϕ

ϕ
= ，

 
(17) 

0 0 2
0

π1 ( )sin d
2

MF xE h k H x x
MF

γ ψ φ
    = − + + −         

∫
2

0 2
1 1 πsin
2 6 2

k Hh MF h MFγ ψ φ   = + + −     
。 (18) 

图 7 曲边棱体 BCFGI受力分析 

Fig. 7 Force analysis of curve edge prism BCFGI 

图 8 竖向力多边形 

Fig. 8 Force polygon in vertical direction 

4 6( )R R 表示面 BFG所受土压力合力 4R 和面 CFG
所受土压力合力 6R 在竖直方向的分量之和。两个三角
形的面积相等，用 1S 表示，取其形心高度与三角形
MGF的形心高度一致，则有 

4 6 1 1( ) 2( tan )R R c Sσ ϕ= +   
。

 
   (19) 

3 5( )R R 表示面 CGI 所受土压力合力 3R 和面 BGI
所受土压力合力 5R 在竖直方向的分量之和。两个三角
形的面积相等，用 2S 表示，取其形心高程为点 I和点
G的深度平均值，则有 

3 5 2 2( ) 2( tan )R R c Sσ ϕ= +   。   (20) 

根据力多边形合成规则计算 2Q′表达式如下： 

[ ] [ ]22
3 5 32 2 2 352 cos(( ) 2) )(Q T TR R R R θ′ = + − − ∠ 。  

(21) 
2.3  3Q 、 4Q 推导 

面 ABI 和面 CDI 上作用的土压力作用于水平面
内，两面关于竖直面对称，如图 2所示。即曲边棱体
ABTGI和曲边棱体 CDLPI是对称的，这里可借用地基
极限承载力理论来求取作用于此两面上的土压力合
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力，但因其位于水平面内，故不需考虑土体自重的影

响。根据太沙基极限承载力理论则有[16] 
3 4 uQ Q q S= =   ，             (22) 

u q cq qN cN= +
  
，            (23) 

2 tan(1 tan tan )eqN ϕ ϕϕ ζ= +  ，    (24) 
2 tan(1 tan tan )(e 1) cot tancN ϕ ϕϕ ζ ϕ ζ= + − + 。(25) 

式中，ζ 为面 ABI和面 CDI与锚板所成角度，如图 2
所示： 

arctan(2 / )t hζ =   
。            (26) 

q为作用于面 ABT 和面 CDL 上的平均静止土压
力，有 

0q K hγ ′=   ，            (27) 

2 2

1 2

1 2
2 2

1 2

2 2
3tan 3tan

2 tan 2 tan

2 tan 2 tan

t tt H h t H

h
t t

ψ ψ
ψ ψ

ψ ψ

   
− + −   

   +
′ =

+
，(28) 

0 1 sinK ϕ≈ −   。              (29) 

S为面 ABI和面 CDI的面积： 
2 2( / 2)

2
hS t h= +

  
。           (30) 

2.4  极限平衡条件 

以四棱锥土核 ABCDI为研究对象，如图 1所示，
其在竖直方向满足如下力学平衡方程： 

 1 2 2 0z zQ W Q+ − =   ，          (31) 

即 
1 1 1 2 2 2 2sin( ) sin( ) 0Q W Qψ δ ψ δ− + − − = ， (32) 

式中， 2W 为四棱锥 ABCDI内土体的重量， 
2

2 / 3W h tγ=   。             (33) 
通过式（32）求解出 1ψ ，进而可确定 1Q 和 2Q ， 

1 1Q Q′= ， 2 2Q Q′=   ，         (34) 

水平方向满足的力学平衡关系如下： 
1 1 1 2 2 2cos( ) cos( )Q Qψ δ ψ δ− + − +

 3 3 4 4 ucos( ) cos( ) 0Q Q Tζ δ ζ δ− + − − = 。 (35) 

和 1δ 取值原则一样， 2δ ， 3δ ， 4δ 均可近似取值为
ϕ 。至此，可得竖向正方形锚板水平极限抗拔承载力
三维统一理论解表达式如下： 

u 1 1 1 2 2 2cos( ) cos( )T Q Qψ δ ψ δ= − + − +

 3 3 4 4cos( ) cos( )Q Qζ δ ζ δ− + −

  
。  (36) 

将各已知量和前面所求各值代入式（36），即可采
用 Excel 表格中的假设分析对竖向正方形锚板水平拉
拔极限承载力进行求解。需要说明的是：上述理论推

导对于砂土是严格成立的；对于黏性土或纯黏土，虽

然式（5）考虑了黏聚力对合成力方位角的影响，但这
会造成作用在以对数螺旋线为边界线的曲面上土压力

合力不能指向极点，如曲面 CGI上 3R 和 BGI上 5R 及
其竖向分量合力 3 5( )R R 不能指向极点M，在边角关系
计算时出现偏差，导致力的计算不准确。故上述三维

统一理论解在理论上适用于砂土和黏聚力较小的黏性

土和纯黏土。由于锚板埋置深度的增加会减小黏聚力

所造成的误差，因而对于埋置较深的锚板，该理论解

对黏性土和纯黏土的适用范围可进一步拓展。 

3  对比验证 
针对当前研究成果所存在的不足之处，本次研究

的创新主要体现在统一和三维两个方面，统一即意味

模型可反映锚板的拉拔破坏机制能随土体力学特性、

埋深比等因素连续变化的规律，而非人为设置临界埋

深，事先区分浅埋和深埋，然后分别建立模型；三维

即直接针对正方形锚板构建力学模型，而非基于条形

锚板解答考虑形状系数进行修正。但上述模型是否达

到预期，能否满足计算精度要求，还需进行对比验证。 
3.1  统一性验证 

如前所述，板前土体破坏机制的连续变化规律是

针对竖向的，并通过板前土核形状来考虑，即板中心

线所在竖向平面内板前三角形土核的两个底角 Ψ1，Ψ2

的变化可反映破坏机制由浅埋的强非对称向深埋的对

称连续变化，其中上底角 Ψ1随着埋深比的增加由ϕ向
π/4+ϕ /2逐渐变大，下底角Ψ2则相应由 π/2向 π/4+ϕ /2
逐渐变小。因此，只需计算出 Ψ1，Ψ2的变化规律，看

其是否符合上述规律即可。 
图 9 为尺寸 0.3 m 的正方形锚板在重度 γ =15 

kN/m3，相同内摩擦角ϕ，不同黏聚力 c 土体中拉拔
时板前土核上下底角 Ψ1，Ψ2 及其比值随埋深比 H/h
的变化规律。可以看出，不同内摩擦角时，随着埋深

比的增大，上底角 Ψ1 增大，下底角 Ψ2 减小，Ψ2/Ψ1

则趋近于 1，该规律很好地符合了对模型的预期，说
明模型能有效统一表达浅埋锚和深埋锚的特征。此外，

相同内摩擦角时，黏聚力越小，锚板越容易表现出浅

埋锚的非对称特征；而随着黏聚力的增大，表现出深

埋特征的起始埋深比逐渐在降低。以ϕ =10°为例，
当黏聚力 c=10 kPa时，从埋深比约为 8时，锚板开始
进入从浅埋到深埋的过渡阶段，而当黏聚力 c=40 kPa
时，从埋深比约为 3开始就已经进入了过渡阶段。这
似乎和滑坡比较类似，砂土一般为浅层滑动，而黏性

土中则为深层滑动。计算结果还表明，当黏聚力 c=0，
即对于砂土而言，在所计算的埋深比范围内，无论内

摩擦角多大，都呈现出浅埋特征；对于纯黏土，埋深

比达到 10 以后，基本上可视为深埋锚，这些结论和
Merifield[13]的数值计算结果是非常一致的。 
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图 9 上下底角随埋深比变化规律 

Fig. 9 Variation of upper and lower angles with buried ratios 

表 1 正方形锚板现场和大尺寸室内试验结果 

Table 1 Summary of site and large-size laboratory anchor-plate pullout tests 

序号 土体 
类型 

三轴试

验类型 
ϕ  

/(°) 
c 

/kPa 
γ  

/(kN·m-3) 
板宽 
b/m 

埋深 
h/m 

极限承载力
Tu/kN

 参考 
文献 

地点 
类型 

1 2 333.2 
2 

0.50 
4 321.4 

3 
黏土 CU 29.5 19.6 19.7 

0.75 2 364.6 
4 3 153.0 
5 3 205.8 
6 

0.50 
3 235.2 

7 3 368.5 
8 

黏土 CU 26.5 19.6 16.7 

0.75 
3 431.2 

9 黏土 CU 29 26.5 18.7 0.60 3 305.8 
10 黏土 CU 26.5 19.6 19.4 0.80 3.3 520.6 

张续萱等[9] 中国 
现场 

11 黏土 CU 32 8.96 15.7 0.9144 2.286 711.68 Smith[19] 美国 
现场 

12 3.311 24.8 
13 6.623 34.2 
14 

0.106 
9.934 42.6 

15 3.311 31.2 
16 6.623 42.2 
17 

砂土 CD 35 0 15.1 

0.125 
9.934 56.6 

Takeoka等[15] 日本 
室内 

18 2 103.0 
19 3 111.8 
20 4 117.8 
21 

粗砂 CD 36 0 16 0.3 

5 119.1 

PWRC[10] 日本

室内 

22 
23 
24 
25 

细砂 CU 30 2 15.4 0.3 

2 
3 
4 
5 

60.8 
83.8 
89.4 
82.4 

Miyata[11] 日本 
室内 

26 3 40.6 
27 3 44.4 
28 4 44.8 
29 

粉砂 CU 11 4 15.2 0.3 

4 50.5 

Miyata[20] 日本 
室内 

30 0.1 0.3 1.847 
31 0.1 0.5 3.038 
32 

黏土 CU 13.1 18 15 
0.2 0.5 12.58 

Fukuoka等[21] 日本 
室内 

3.2  室内模型试验对比验证 

Das等分别于 1977年[17]、1986年[18]针对砂土和

纯黏土中各埋深条件下的竖向锚板开展了系列室内模

型试验研究，其中埋深比介于 2～10，砂土内摩擦角

范围为 30°～40°，纯黏土黏聚力范围较大，在 10～
50 kPa变化。现利用三维统一理论解对其试验数据进
行计算，计算结果如图 10 所示。从图 10（a）、（b）
中可以看出，计算值和试验值在规律上吻合的非常好
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的。对于砂土， 3
u /( )T hγ 随着埋深比的增大近似呈线

性增长趋势，但不同内摩擦角下的增长速率不同，内

摩擦角越大，增长越快，计算值也很好地展现了这个

特征。对于纯黏土而言，随着埋深比的增大，Tu/(cHh2)
呈非线性减小，速率逐渐趋缓，至埋深比 10左右已接
近水平方向的渐近线，不同黏聚力下的变化幅度很窄。

但总体上计算值较实测值偏小，且埋深比越大，计算

值越小。如埋深比在 5左右时，计算值与实测值之比
约为 0.7；埋深比达到 7或 8时，比值则进一步下降到
0.6左右。这可能和本文模型未考虑板后土体对承载力
的贡献有关，尤其是对于饱和黏土，板后可能因负压

而存在较大的吸力，而且埋深越大，越易于满足形成

负压的条件，其对承载力的贡献也就越大，故本文的

计算偏差也就越大。图 10（c）则能更直观地看出实
测值和计算值的大小对比，计算值 Tu和实测值 Tm的

比值 FS大部分都非常接近 1，总体分布则表明计算值
要偏小一些，这说明统一理论的计算结果还是要偏于

安全，这点对于实际应用较为重要。 
3.3  大尺寸试验数据对比验证 

为了对进一步检验三维统一理论解的合理性，收

集了国内外正方形锚板现场（室内大尺寸）拉拔试验

数据共 32个。最大 0.9144 m[19]，尺寸最小 0.1 m[21]；

土性包含砂土和黏性土，内摩擦角范围为 11°～36°，
黏聚力变化范围为 0～26.5 kPa；埋深比变化范围非常
大，最小 2.5，最大达到约 94；数据来自中国、日本
和美国的研究者，具体如表 1所示。 
现采用太沙基法[16]、日本规范法[10]、Miyata修正

法[11]以及本文的三维统一理论解对表中锚板的极限

承载力进行计算，并与试验值比较，其结果分别如图

11（a）～（d）所示。从图中可以看出，不同埋深比
下，太沙基法计算结果 Tu和实测值 Tm的比值Fs在 1∶
1 线两侧分布较为均匀，仅对于埋深比 H/h＞20 时的
部分数据计算值偏大较为严重，最大达到实测值的 5
倍以上；和太沙基法相比，日本规范法计算结果与实

测值的比值 Fs 受埋深比的影响具有较为明显的倾向

性，埋深比 H/h＜10时，一般计算值偏大；埋深比 H/h
介于 10～20时，除个别数据偏小较严重外，大部分位
于 1∶1线两侧，分布较为均匀；埋深比 H/h＞20后，
则总体上是计算值偏小。2011年，Miyata基于大量试
验数据提出了对日本规范法的修正法，但计算表明，

修正并不理想，反而效果更差，更加放大了日本规范

法受埋深比影响的倾向性。埋深比 H/h＜10时，一般
计算值偏大，最大达到实测值的 3倍以上，偏于危险；
而埋深比 H/h＞20后，计算值仅有实测值的 10%，又
严重低估了锚板的极限承载力。造成修正失败的原因

很可能是由于其采用的数据均为室内模型试验数据，

锚板尺寸绝大部分都小于 5 cm，而本次收集的数据锚
板最小尺寸为 0.1 m，最大达到 0.9144 m。这说明锚
板的极限承载力具有很强的尺寸效应，基于室内模型

试验所得数据用于工程实践，是极不可靠的。三维统

一理论解和日本规范法结果较为类似，也具有一定的

倾向性，但计算结果和实测值比值的变化范围又较后

者更窄、更加靠近于 1∶1线，总体上表现是 4种方法
中最好的。对上述 4 种方法计算结果 Tu 与实测值 

 

图 10 计算值、试验值对比 

Fig. 10 Comparison between calculated values and test results 

 

图 11 不同方法计算结果对比 

Fig. 11 Comparison among calculated results by different methods 
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Tm比值Fs进行偏差统计，则平均值分别为 1.088，1.33，
2.687，0.986；变异系数 COV分别为 0.582，0.918，
1.346，0.351，三维统一理论解在精度上要比日本规
范法提高 30%以上；虽然和太沙基法相比，均值相差
并不大，但离散程度也要显著下降 30%以上，这也更
进一步验证了三维统一理论解的合理性。 

4  结    论 
针对当前研究中存在人为区分浅埋、深埋，界定

标准不统一的问题，在深入分析竖向正方形锚板水平

拉拔的破坏机制基础上，本文对其开展了水平拉拔极

限承载力三维统一理论解的研究。研究首先构建了三

维的统一力学模型，然后基于极限平衡条件推导出了

相应的拉拔极限承载力三维统一理论解，最后通过计

算和与其他理论方法、试验数据的大量对比分析验证

了成果的合理性，得到以下 2点结论。 
（1）正方形锚板板前破坏滑移线场在竖直方向的

对称性随土性、埋深比连续变化的规律可通过板前四

棱锥土核在竖直面内投影三角形的形状，即两个底角

的演化规律来反映。随着埋深比的增大，三角形上底

角 Ψ1逐渐由ϕ向 π/4+ϕ /2增大，下底角 Ψ2则相应由

π/2向 π/4+ϕ /2逐渐变小，两者的比值最终趋于 1。三
维统一理论解的计算结果也很好的反映出了这一点，

实现了一个力学模型可反映不同范围埋深比下破坏机

制的连续变化，无需再人为区分浅埋和深埋。 
（2）三维统一理论解的计算结果不仅与室内模型

试验数据符合得很好，也和现场、大尺寸试验数据吻

合。与 3种国外方法的对比表明：太沙基法计算结果
和实测值的比值在 1∶1线两侧分布较为均匀，但对于
部分埋深比 H/h＞20数据计算值偏大较为严重；日本
规范法受埋深比的影响具有较为明显的倾向性，部分

工况下误差较大；Miyata基于大量室内小尺寸模型试
验数据对日本规范法进行的修正，应用于现场及大尺

寸锚板是，其结果并不理想，反而更加放大了日本规

范法受埋深比影响的倾向性；三维统一理论解法计算

结果和实测值比值的平均值是 4种方法中唯一从小于
1的方向接近于 1∶1线的，计算结果偏于安全，在精
度上要比日本规范法提高 30%以上；虽然和太沙基法
相比，均值相差并不大，但离散程度也要显著下降 30%
以上，总体表现是 4种方法中最好的。 
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离子固化剂改性蒙脱土吸附水特性及持水模型研究 
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摘  要：采用不同浓度离子固化剂对天然钙蒙脱土进行改性处理，开展素土与改性土在相对湿度（P/P0）0.01~0.95 区
间的水汽等温吸—脱附试验，通过持水速率曲线、晶层 d001 演化曲线及红外光谱特征峰解析蒙脱土吸附水进程中主控

因素的演化规律，据此提出水合状态变化的界限相对湿度区间，在此基础上，分别从阳离子水化能和晶层表面水合能

角度，建立了离子固化剂改性蒙脱土微观持水方程。试验结果表明：对于钙蒙脱土，在 0<P/P0<0.15~0.2，阳离子与水
分子结合形成单层“水化壳”；在 0.15~0.2<P/P0<0.45~0.5，阳离子形成 2层“水化壳”；当 0.45~0.5<P/P0<0.8~0.9，
晶层基面进一步吸附水分子形成 2层完整水化膜。在极高吸力段（ψ>200 MPa），蒙脱土持水能力只受控于层间阳离子
水化作用，而在中高吸力段（15 MPa<ψ<200 MPa），晶层基面与水之间的分子作用力是影响蒙脱土表面水合能及持水
性状的主要因素。在特定吸力范围内，离子固化剂通过改变相应的物化性质参数（阳离子交换量、比表面积）从而弱

化蒙脱土持水能力。基于微观水合机制所构建的持水方程能够很好预测本次试验及文献报道的数据结果，不同吸力段

的持水模型可量化表征离子固化剂对蒙脱土吸附水性状的调控机理。 
关键词：离子固化剂；阳离子；晶层基面；水合机制；吸附水；持水模型 
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Water adsorption characteristics and water retention model for                  
montmorillonite modified by ionic soil stabilizer 

HUANG Wei1, LIU Qing-bing2, XIANG Wei1, ZHANG Yun-long1, WANG Zhen-hua1, DAO Minh Huan1 
(1. Faculty of Engineering, China University of Geosciences, Wuhan 430074, China; 2. Three Gorges Research Center for Geo-hazard, 

Ministry of Education, China University of Geosciences, Wuhan 430074, China) 

Abstract: The natural montmorillonite is modified by the ionic soil stabilizer (ISS) with different concentrations and the 

isothermal water vapor adsorption tests are conducted for both the raw and modified soils under the relative humidity (P/P0) 

ranging from 0.01 to 0.95. The evolution of the dominated factors in the process of hydration of montmorillonite is interpreted 

by combining the analyses of variation of d001 with P/P0, water retention velocity curves and results of infrared spectroscopy 

(IR). Finally, the boundary values of P/P0 in hydration sequences are proposed, and the water retention equations are derived 

through hydration energy of cations and surface of minerals, respectively. The results show that for the calcium montmorillonite, 

the exchangeable cations interact with water molecules to form monolayer of hydration shell at the range of 0<P/P0<0.15~0.2 

firstly and then form bilayer at 0.15~0.2<P/P0<0.45~0.5, followed by hydration on basal surface of crystal layer at 

0.45~0.5<P/P0<0.8~0.9 to form the integrated bilayer water film. The water retention capacity is dominated by the hydratability 

of interlamellar cations merely at extremely high suction range (ψ>200 MPa), and mainly influenced by the Van der Waals 

force between basal surface and water molecules when suction is lower (15<ψ<200 MPa). At a certain suction range, ISS 

weakens the water retention capacity of montmorillonite by changing the specific physic-chemical parameters. The derived 

water retention equations can accurately predict the test results and also provide a quantitative insight into the mechanism of 

action by ISS. 

Key words: ionic soil stabilizer; cation; basal surface of crystal layer; hydration mechanism; adsorption water; water retention model 
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体内部富含的蒙脱石、伊蒙混层类黏土矿物构成了其

亲水、膨胀的物质基础。一般认为，膨胀性黏土在水

化过程中先后经历“晶层膨胀”及“渗透膨胀”两个

阶段[1-2]。首先，水分子进入矿物层间，撑开 C 轴间
距引起晶格扩张膨胀；随着吸水量增加，晶层及颗粒

表面吸附的水化阳离子逐渐向外扩散，形成双电层结

构，此时土体内部孔隙（晶层）溶液与外部浸润水的

浓度差异将形成“渗透力”，驱动水分子在土粒表面持

续吸附，进一步撑开颗粒间距促使体积膨胀。从吸附

水机制来看，两种膨胀阶段实际上源自黏土结合水状

态的不断演化，即水分子受黏土矿物多种“水化活性

中心”影响（如层间阳离子水化、晶层基面吸附、静

电场作用等[3-5]），在矿物层间及颗粒表面形成一定取

向排列且能量差异的结合水膜，随着强、弱结合水转

化及水膜厚度增加，从晶层到颗粒之间，水合楔力不

断增大，从而导致体积膨胀发展。关于黏土水合–膨胀
机制，学者们已开展了一定的研究工作：如Kelley等[6]

采用加热升温的方式分析黏土水合过程，提出结合水可

分为层间水以及矿物侧边断键结合水；库里契斯基[7]、

王平全[8]分析了蒙脱土的水汽等温吸附过程，提出相

对湿度超过 0.9 时，水分形态将从强结合水向弱结合
水转变。此外，Cases等[9-10]、Berend等[11]系统研究了

不同阳离子型蒙脱土的水汽吸附特征，分析了黏土表

面水化及层间膨胀随相对湿度的演化规律。 
在土壤学和非饱和土研究领域，黏土吸附水能力

常采用含水率与吸力关系曲线，即水分特征（持水）

曲线进行表征。土体内部吸力受控于水分形态和土水

作用方式，在低吸力段，孔隙水为毛细水，吸力由毛

细作用产生[12-14]。而在高吸力区，水分形态为结合水，

吸力则由土水间短程吸附作用形成[15]。有学者尝试从

吸附热力学角度对结合水阶段的持水性状进行分析，

其中 Silva 等[16]、Hatch等[17]基于 BET吸附理论构建
了高吸力段持水方程，在此基础上，Woodruff等[18]、

Revil等[19]认为高吸力段主要持水方式是阳离子水化，

提出采用阳离子交换量（CEC）归一化的 BET方程来
统一描述蒙脱土持水曲线。然而，黏土水合过程牵涉

多种物化作用，并不严格服从 BET 多层物理吸附模
式，导致上述模型应用于不同性质黏土时，会出现明

显误差[20-21]。本质上，吸力势是土中水相对纯水的自

由能变化量，因此从黏土矿物与极性水分子相互作用

的能量角度解析“吸力势–吸附水量”关系，可从根

本上揭示持水性能的变化机理。 
由于膨胀土在吸附水过程中产生强烈的膨胀变形

并诱发一系列工程问题，国内外学者先后提出了多种

处置手段。其中，应用较普遍方法是掺加石灰、水泥

类胶凝材料进行化学改良[22-24]，该类材料的作用机理

主要包括两方面：通过 Ca2+离子置换黏土表面的一价

阳离子减小结合水厚度以及通过胶凝产物提高颗粒联

结强度。大量研究和实践表明，在变化的水质环境下，

强水化离子可与 Ca2+发生可逆交换，从而导致黏土水

合–膨胀势得以恢复，此外无机材料与黏土拌和困难，
胶凝产物强度低，耐久性差，经历多次干湿循环后，

常出现加固失效[25]。为克服传统材料的弊端，近年来，

新型改良剂的研发逐渐兴起，如高分子固化剂[26]、生

物酶活性剂[27]以及离子固化剂等，其中离子固化剂

（简称 ISS）作为一种调控黏土表面水化性质的改性
材料，受到研究人员的广泛关注。Petry等[28]、Rauch
等[29]比较分析了 ISS处理不同类型黏性土的效果，建
议根据土质类型选择最佳配比量；汪益敏等[30]、刘清

秉等[31]等研究表明 ISS可显著降低膨胀土的胀缩势并
增强土粒结构的稳定性；Katz 等[32]认为 ISS 改变了
Na蒙脱土晶层结构且去除了其层间水合阳离子；刘清
秉等[33]从黏土表面水合的物化作用角度，定性分析了

ISS对膨胀土吸持不同形态水分的影响机制。 
综上所述，ISS 能有效抑制黏土水化膨胀势，将

其应用于膨胀土治理具有良好的前景。然而，现有研

究多侧重于 ISS改性前后土体宏观性质指标的比较，
在机理方面，仍局限于黏土矿物表面物化参数及结合

水含量的变化分析，如何将微观水化机制与宏观持水

特征进行定量关联，尚缺少明确认识。鉴于此，本文

从黏土膨胀的根源出发，即从表面水合能量的角度，

对蒙脱土吸附水状态进行解析，并尝试建立 ISS改性
蒙脱土在不同水合阶段及不同吸力范围的水分特征曲

线模型，对 ISS改性黏土的机理进行量化表征。相关
研究结果可为膨胀土性质调控及离子固化剂改良特殊

土的理论与实践提供一些有益参考。 

1  试验材料与方法 
1.1  试验材料 

本次试验土样为天然希腊蒙脱土（记为 GMT），
XRD试验表明，土中蒙脱石矿物含量达 95%以上，含
少量白云石及石英，见图 1。采用 X 射线荧光分析
（XRF）测得主要化学成分：SiO2，57.99%；Al2O3，

17.92%；Fe2O3，4.65%；MgO，4.12%；CaO，3.86%；
Na2O，0.59%；K2O，0.45%。利用 BaCl2缓冲液法测

定 GMT的阳离子交换容量（CEC）为 0.73 meq/g，通
过等离子发射光谱法（ICP-OES）对交换出的阳离子
成分进行测试，结果表明层间可交换阳离子主要为

Ca2+，为钙基蒙脱土。 
试验采用的 ISS材料为课题组自主研发的离子型

黏土固化剂[34]，首先将 ISS原液与蒸馏水按照 1∶50，
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1∶100（体积比）两种浓度进行稀释，取 200 mL ISS
稀释液加入 100 g天然风干的 GMT土样，充分搅拌后
密封静置 24 h。之后采用蒸馏水对改性土进行洗盐，
以去除其中未参与反应的残余 ISS成分，利用高速离
心机进行固液分离，重复多次，直至离心清液的电导

率与素 GMT（未添加 ISS）溶液一致。将洗盐后 ISS
改性土调至膏状，进行液氮冷冻风干处理，得到松散

粉末样备用，根据 ISS掺加浓度，分别将两种改性土
样记为 GMT-1∶50、GMT-1∶100。此外，制备 GMT
素土的冷冻风干样品（记为 GMT-0），进行比较分析。 

图 1 XRD图谱 

Fig. 1 XRD spectra 

1.2  试验方法 

分别取一定量的 GMT-0、GMT-1：100与 GMT-1：
50 样品，装入 Autosorb-iQ 全自动水汽吸附分析仪，
在 105℃条件下进行真空烘干 2 h的预处理后，开展水
水汽吸脱附试验。该吸附仪通过高精度相对湿度传感

器对水汽分压 P/P0（0<P/P0<0.95）进行连续动态控制，
可精确测定样品在某 P/P0时的吸（脱）附含量。试验

过程中，将样品管置于恒温水浴中以控制环境温度为

20℃±1℃。此外，对于 GMT-0，在 0<P/P0<0.95范围
内，分别选取若干个吸附平衡样品开展 XRD 试验，
用来分析蒙脱石晶层 d001 间距随相对湿度的变化规

律。为保证平衡样品在上 XRD 测试台之前不发生水
合状态变化，在平衡完成后，将样品置于密封塑料盒

中进行保存。 

2  改性蒙脱土吸附水特性及水合机制 
2.1  蒙脱土水合机制 

素土与改性蒙脱土的水汽等温吸—脱附曲线见图

2。由图 2可见，素土在吸附和脱附过程的持水量均高
于改性蒙脱土，表明 ISS降低了蒙脱土的吸附水能力。
为进一步分析 ISS对蒙脱石吸附水性状的影响机制，
首先对素蒙脱土的水化历程进行解析。 
蒙脱土等温吸—脱附曲线描叙了吸附量与相对湿

度（吸附势能[35]）之间的关系，其中隐含土–水结合

能力在不同湿度区间内的递进变化信息。对比吸、脱

附曲线，不难发现随相对湿度增加，脱附曲线形态呈

现“波折”式变化，反之吸附曲线则更为“渐进平缓”，

表明蒙脱土在脱水过程中，水合状态和结合水能量的

转变更为清晰明确，基于此，这里采用脱附分支开展

分析。 

图 2 素土与 ISS改性蒙脱土等温吸—脱附曲线 

Fig. 2 Water vapor isotherms of raw and modified  

.montmorillonites 

图 3为脱附分支吸附量对 P/P0的一阶导数，即水

汽吸附速率曲线，该曲线反映了蒙脱土对水分子吸附

能量状态的变化规律[35]，暗示了土水作用方式的改

变，即水分子以一种新的赋存形式和能量状态与黏土

结合时，持水曲线速率将呈现出拐点变化。由图 3可
见，GMT-0曲线存在明显的两个峰值，分别为 0.15～
0.2与 0.8～0.9，两个峰之间的界限（曲线谷）在 0.45～
0.5之间。 

图 3 ISS改性蒙脱土脱附速率曲线 

Fig. 3 Curves of water desorption velocity of montmorillonites 
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如前所述，水分子可与黏土矿物表面多种活性中

心相互作用（阳离子与晶层基面），不同活性位置的水

合能态势必存在差异。研究表明[9-11, 18-19]，层间可交

换阳离子水化是促使黏土吸附水的主要驱动力，阳离

子水合能显著高于晶层基面表面水合能，据此分析，

脱附过程中，水分子应首先从作用能量较弱的晶层基

面脱去，继而为阳离子的“去水合”效应。结合图 3，
吸附能量峰值 0.15～0.2 对应于阳离子的水化，峰值
0.80～0.90 则为晶层基面的吸附，两者的界限为
0.45～0.50，即为离子水化与晶层基面吸附的界限。 
为了进一步验证上述水合机制，将脱附速率曲线

与 XRD试验结果进行关联分析。图 4为 GMT-0晶层
间距 d001随相对水汽分压 P/P0变化关系曲线，同时引

用了相关文献报道[10, 21, 37-38]的 Ca 基蒙脱土 XRD 数
据。可以看到，本次试验曲线与文献报道结果在整体

趋势上是一致的，吸附至 P/P0≈0.2 时，GMT-0 与各
Ca蒙脱土晶层扩展至约一层水分子层厚度（ d∆ = 2.7 
Å），表明蒙脱土水合伊始便进入层间吸附，随着水合
历程的持续，在 P/P0≈0.45时，各试样晶层扩展约为
两层水分子层厚度（ d∆ =5.4 Å），随后至 P/P0≈0.9，
晶层厚度保持恒定，不再扩展。 

图 4 GMT-0及 Ca基蒙脱土 d001变化曲线 

Fig. 4 Variation of d001 under different relative humidities for  

GMT-0 and Ca-montmorillonites 

前文提到阳离子的水合能力高于晶层基面，因此

水合作用开始时水分子便进入层间并与层间阳离子结

合形成阳离子“水化壳”，此时水分子进入层间的驱动

力由阳离子水合能提供，在 0<P/P0<0.15～0.2时，层
间形成一层离子“水化壳”，层间距扩展至 2.7 Å，随
后在 0.15～0.2<P/P0<0.45～0.5阶段，阳离子进一步水
化形成第 2层“水化壳”，层间相应扩展至 5.4 Å。而
在 0.45～0.5<P/P0<0.8～0.9范围内，层间距保持相对
恒定，表明了水分子吸附于黏土矿物的内外表面，此

时水分子主要吸附于层间基面上或填充于水合阳离子

之间的空隙，直至与离子“水化壳”共同构成完整的

2 层水分子膜，显然，在这一阶段，并不引起层间扩

展。同时由于 Ca2+对层间较强的束缚力，造成晶层不

能随着水化的进行而不断扩展，故而直至 P/P0≈0.9，
晶层间距始终维持在两层水厚度。 
在红外光谱试验中，不同吸附能量状态水分子的

O-H键轴会反映出特定的振动规律，据此可进一步分
析吸附水形态变化。图 5为文献[8]报道的 Ca 蒙脱土
不同相对湿度条件下平衡样品的红外光谱曲线，一般

认为 3400 cm-1峰值对应于蒙脱土层间吸附水的伸缩

振动，在 1600 cm-1附近对应于弱吸附水的弯曲振动[39]。

可以看到，0<P/P0<0.3时，仅出现 3400 cm-1吸收峰，

对应于层间阳离子水合形成的水化壳；当P/P0>0.9时，
则开始出现 1600 cm-1吸收峰，表明矿物基面吸附水向

另一种能态更低的水分转化，此相对湿度值则为水合

形态转变的界限值。显然，红外光谱试验结果，进一

步定性验证了前文推断的水合机制。 
综上所述，对于二价 Ca2+蒙脱土，当 0<P/P0 

<0.15～0.2，层间阳离子水化形成单层离子“水化壳”，
当 0.15～0.2<P/P0<0.45～0.5，形成 2层离子“水化壳”；
在 0.45～0.5<P/P0<0.8～0.9，水分子主要吸附于晶层
基面；当 P/P0>0.8～0.9时，则可能发生外表面水分子
的多层吸附（水汽的凝结）而形成能量更低的弱结合

水。 

图 5 不同 P/P0下 Ca基蒙脱土红外光谱 

Fig. 5 IR spectra under different relative humidities for  

Ca-montmorillonite 

2.2  ISS对蒙脱土吸附水性质的影响机制  

根据 2.1节的分析结果，ISS改性蒙脱土的持水曲
线亦可采用 P/P0=0.15～0.2，0.45～0.5，0.8～0.9作为
水分赋存状态的界限（见图 3）。在 0<P/P0<0.9阶段，
GMT-1∶50 与 GMT-1∶100 的吸附水量均相较于
GMT-0低。如前所述，P/P0<0.9时，蒙脱土的水合主
要受层间阳离子与晶层基面所控制，暗示了 ISS主要
是通过影响蒙脱土可交换阳离子与晶层基面性质来调

控其水合–持水能力。图 6为 ISS改性前后蒙脱土表面
物化参数值的对比，可以看到，除Mg2+外，其余类型

可交换阳离子含量在改性后均有所降低，阳离子交换
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容量（CEC）和可测定的盐基总量均同样降低，表明
在阳离子水合阶段，ISS 通过降低蒙脱土阳离子水化
能，从而减小了其吸持水含量。从 ISS自身结构和作
用机理上看，其对阳离子性质的改变应源自以下两个

方面：①作为一种含 16～18个碳原子有机烃链的大分
子化合物，ISS 易将部分阳离子包裹固定，使其不易
与水以及其它可交换性阳离子发生作用，导致阳离子

交换量降低；②ISS 的磺酸基为其亲水部分，易与黏
土矿物晶层中吸附阳离子的活性位置发生相互作用，

占据交换性阳离子所在位置并将其挤出，使其成为游

离态阳离子，进一步降低可水化阳离子数量[40]。 
黏土矿物的比表面积值是反映其表面吸附水能力

的重要指标，从图 6可见，ISS改性后蒙脱土的比表
面积明显降低，表明 ISS作用下蒙脱土晶层连接更加
紧密，黏土颗粒变得更加团聚，晶层表面水合能显著

弱化。 
综上所述，结合 2.1节分析结果，ISS对蒙脱土吸

附水性状的影响机制表现为：0<P/P0<0.45～0.50，ISS
降低了交换性阳离子的含量，减少了阳离子水化（从

单层水化壳到双层水化壳）而吸持的结合水含量；在

0.45～0.50<P/P0<0.80～0.90阶段，ISS改变了晶层基
面性质，降低其比表面积，减少了矿物晶层表面吸附

的结合水量 5%～10%。 

图 6 改性蒙脱土微观参数直方图 

Fig. 6 Micro-parameters of montmorillonites 

3  改性蒙脱土微观持水曲线方程 
相对水汽分压 P/P0与基质吸力ψ之间的关系可通

过 Kelvin方程表示： 

0
W

ln( / )RT P P
V

ψ = ×   。            (1) 

式中  R为通用气体常数，取 8.314J/(mol·K)；T为热
力学温度； WV 为水的摩尔体积（ WV =1.8068×10-5  
m3/mol）。 
根据式（1）可以计算出各水合阶段所对应的吸力

范围，进而将水蒸气等温吸—脱附曲线换算为吸力与

含水率关系曲线，也即持水特征曲线。 
如前所述，ISS通过调控交换性阳离子与晶层水

化表面积等微观性质来改性蒙脱土的吸持水能力。为

进一步验证上述推断，本节尝试从阳离子水化、黏土

晶层表面水合的角度，以可交换量阳离子性质参数以及

比表面积参数为主控因素构建改性蒙脱土在不同吸力

范围及不同水合阶段的持水曲线模型，从而对 ISS作用
机理进行定量化解析。同样，考虑到蒙脱土在脱附过程

中水化状态及持水机制的递进规律更为显著[9-11, 18-19]，

在模型推导中均采用蒙脱土的脱附分支曲线进行分析

验证。 
3.1  极高吸力段微观持水模型 

在 0<P/P0<0.15～0.2阶段，ψ>200 MPa，为极高
吸力段，蒙脱土的持水方式仅为单一的阳离子水合。

从能量角度看，土体的基质势或基质吸力是土中水相

对于自由状态水的单位自由能变化量[41]，可表示为 
G
V

ψ
∂

=
∂

  ， (2) 

式中，V为土中水的体积，G为土中水的 Gibbs自由
能。相对于自由状态水分子，黏土吸持的水分可能受

内外多种能量作用而产生自由能改变，从而导致基质

势变化。内部作用如黏土矿物对水分子的范德华引力、

静电引力、阳离子水化力、表面吸附力等，外部因素

包括温度或压力做功等。 
由于蒙脱土在等温脱附过程中，没有任何体积功，

加之在恒温条件下进行，也没有热力功，因此能量变

化主要源于内部吸附力做功。蒙脱土在 0<P/P0<0.15～
0.2范围内的持水方式为单一阳离子水合，由阳离子控
制水分子吸附能的变化，从而引起吸力势改变。基于

此，下面从阳离子与水分子偶极子相互作用角度，推

导 ψ>200 MPa 段，基质吸力与含水率之间的关系模
型。层间阳离子形成的静电场对单个水分子偶极子的

作用能 UN为
[36] 

N 2
0 r i

cos
4π
zePU

r
θ

ε ε
=   。            (3) 

式中  z为阳离子化合价；e为单个电子电量，取 1.602
×10-19C；P为水分子偶极矩，取 6.172×10-30 C·m；θ
为水分子与离子吸附角度，一般取 0； 0ε 真空电容率，
取 8.85×10-12 F/m； rε 为层间介电常数；ri为阳离子

水合半径，取值见表 1。 
表 1 阳离子水化参数 

Table 1 Hydration numbers and radii of cations  
离子类型 水化数 水化壳层数 水合半径/nm 

Li+ 5 1 0.273 
Na+ 4 1 0.235 
K+ 3 1 0.273 

Ca2+ 12 2 0.239 
Mg2+ 12 2 0.205 

层间阳离子对水分子的总吸附能则为 
N tG U N=   。              (4) 
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式中，Nt为水分子总数，可表示为 

t A
W

VN N
V

=   。            (5) 

式中，NA阿伏伽德罗常数，V为水的体积。 
将式（4）两边同时对阳离子吸附水的体积 V求

导，联合式（2）、（5），可以得到 
A

N
W

NU
V

ψ =   。             (6) 

将式（3）代入式（6），则有 
A

2
0 r i W

cos
4π

NzeP
r V
θ

ψ
ε ε

=   。         (7) 

将式（7）中的常量参数值代入后，可进一步得到 
10

2
i r

2.97 10 z
r

ψ
ε

−×
=   。          (8) 

至此，对于特定类型的阳离子蒙脱土，在化合价

z和水合半径 ri已知的条件下，当确定了层间介电常

数 rε 值，便可根据式（8）预测其基质吸力值。由于
晶层介质是水，因此层间介电常数实际上受晶层持水

量所控制，当晶层绝对干燥时， rε 等于真空相对介质
常数 1，反之，当晶层里充满大量自由水时， rε 则等
于液态水介质常数 80。因此可见， rε 是连接基质吸力 
与含水率之间的纽带。 
为了建立 rε 与含水率w之间的关系，首先将式（8）

与式（1）等同，根据蒙脱土的实测持水曲线（脱附分
支）数据来反算某含水率下对应的 rε 值。此外，考虑
到阳离子数量对层间含量水的影响，将含水率对 CEC
进行归一化处理，采用“当量”阳离子吸附水分子数

nc来表征（nc=w/Mw/CEC，Mw为水的摩尔质量），进

而分析 rε 与 nc之间的规律。 
采用以上方法，对相关文献报道[9-11, 42-44]的 K、

Na、Ca蒙脱土持水曲线（脱附分支）数据进行分析，
结果如图 7所示。可以看到，在极高吸力段，数据点
重合，并不受阳离子类型的影响， rε 与 nc之间服从统

一的且近似线性的变化规律，而在较低吸力段，数据

则逐渐离散，原因是此阶段内持水机制已不仅仅是阳

离子水合。 
对图 7中极高吸力段的数据进行线性拟合，可得

到 

r c4.1 9.7 0.229 / CEC 9.7n wε = + = +  。 (9) 
进一步将式（9）代入式（8）后，最终得到 ψ–

w的关系为 

     
10

2
i

2.97 10
0.23 9.7
CEC

z
wr

ψ
−×

=
 + 
 

  。        (10) 

式（10）即为阳离子持水阶段（极高吸力段）的
土水特征曲线方程。 

图 7  εr与 nc关系曲线图 

Fig. 7 Relationship between εr and nc 

由于上述方程是基于大量文献报道中蒙脱土的相

关试验数据反算得到，为了验证其有效性，采用该式

对本次素蒙脱土水汽吸附试验结果（图 2（b））以及
其它相关文献报道[43, 45]中蒙脱土数据进行验算，如图

8（a）所示。由于本次试验所采用的蒙脱土并非只含
单一层间阳离子，需要考虑多种离子共同作用下的综

合离子半径与化合价。水化过程中，各单个金属阳离

子易与水分子相互作用形成氢键，这一强烈的水化作

用致使每个层间阳离子的水化都是相对独立的。基于

这样的考虑，按照图 6中所示各离子含量进行加权平
均计算综合离子半径与化合价等参数。可以看到，所

提出的持水曲线方程能够很好地预测极高吸力段的持

水特征曲线，反过来，如果已知蒙脱土的持水特征曲

线，亦可利用式（10）预测蒙脱土的 CEC以及其自身
的相关性质参数。 

图 8 极高吸力段 ψ–w的预测结果与实测值对比 

Fig. 8 Comparison between predicted and measured ψ~w curves  

.at extremely high suction range 
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采用式（10）对 ISS改性蒙脱土进行预测，如图
8（b）所示，可以看到，在极高吸力段，式（10）的
计算结果与实测曲线具有很好的吻合度。表明以层间

阳离子性质参数为核心的持水方程能够有效描叙改性

蒙脱土在极高吸力段的持水特征。这一结果，一方面

充分证明了在极高吸力段，ISS对蒙脱土持水性状的
改变主要源于对层间可交换阳离子的影响，另一方面，

则从定量化角度揭示了改性蒙脱土的阳离子性质参

数，如阳离子交换量、离子化合价、离子水化半径如

何影响持水曲线的变化规律。 
3.2  中高吸力段微观持水模型 

将 0.15～0.20<P/P0<0.80～0.90 阶段定义为中高
吸力段（15 MPa<ψ<200 MPa），根据 2.1节分析，当
0.15～0.20<P/P0<0.80～0.90时，阳离子已水化形成一
层完整的“水化壳”，并逐渐向 2层离子水化壳及晶面
（外表面）吸附的多层水化过渡。从水合形式上，可

将这一阶段看成黏土单片上吸附的水分子由单层向多

层的转化（水分子膜厚度增加），从土水作用方式上，

可将其简化为水分子膜与极性板（晶层基面）之间的

分子极化吸引。基于此，以下尝试从极性板与水分子

膜界面之间的分子作用力（范德华力）角度推导中高

吸力段基质势与含水率之间的关系模型。 
极性板上吸附的水膜厚度 h与吸力 ψ的关系可表

示为[46-47] 
svl

36π
A

h
ψ =   ，              (11) 

式中，Asvl为固体以液体为介质吸附气体的 Hamaker
常数。 

关于 Asvl值，Hamaker[46]指出其并非某一固定值，

而是与平面板与吸附质本身的原子数量密切相关，对

于未改性的 GMT-0，其 Asvl值取 Tuller[48]的建议值，

即-6×10-20 J，而对于改性后的 GMT-1∶100 与
GMT-1∶50，由于其表面覆盖有 ISS，增大了平面板
的原子数量，故而按照添加 ISS溶液的浓度分别等差
暂取-8×10-20 J与-10×10-20 J，并且在后续的分析中
进行验证。 
蒙脱土表面吸附水的质量w与比表面积SSA以及

吸附水厚度 h相关，可表示为 
wSSAw hρ=   ，            (12) 

式中， wρ 为吸附水膜的密度，取 1.3 g/cm3[7]。 
将式（12）变化后代入式（11），则有 

l
3

w

sv

6π( / )/SSA
A

w ρ
ψ =   。       (13) 

式（13）即为中高吸力段持水曲线方程，该式能
够量化表征比表面积对吸力势的影响。图 9为采用式
（13）对本次蒙脱土水汽脱附试验（图 2（b））的预

测结果，可以看到该方程能够很好地预测中高吸力段

的持水特征曲线。注意到，当 0<ψ<15 MPa时，预测
结果开始出现偏差，表明此时蒙脱土吸附水机制已经

开始向更低的能量状态转变，如水分子之间的极化吸

附、水汽凝结等，这一结果与前面的分析一致。同样，

基于式（13）对改性蒙脱土持水曲线的有效预测，清
晰地揭示了在中高吸力段 ISS对晶层表面水合能的影
响机制，即 ISS改性后蒙脱土比表面积降低，同等吸
力势下持水量将减少。 
需要指出的是，尽管在 0.15～0.20<P/P0<0.45～

0.50阶段，蒙脱土的水合机制为阳离子形成第 2层“水
化壳”，但由于此时阳离子已经以“水合离子”状态存

在，且逐渐脱离黏土基面向层间扩散，因此，在受力

形态上，阳离子第 2层水化壳与晶层之间的吸附力将
占据主导，阳离子自身水合能的影响则相对较小，不

同于第 1层水化壳。 

图 9 中高吸力段 ψ–w的预测结果与实测值对比 

Fig. 9 Comparison between predicted and measured ψ-w curves  

at medium-high suction range 

3.3  全程高吸力段持水曲线预测 

3.1节与 3.2节针对不同阶段的水化机理，推导并
验算了相应的持水曲线方程，将式（10）、（13）进行
组合，可得到蒙脱土在高吸力段（0<P/P0<0.90）的全
程持水曲线方程，如图 10所示。可见，该模型可准确
预测全程（ψ>15 MPa）实测持水数据，能够将微观水
化参数与宏观持水特征进行定量关联，充分验证了蒙

脱土水合机制及 ISS改性机理的分析结论。 
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图 10 全程 ψ–w的预测结果与实测值对比 

Fig. 10 Comparison between predicted and measured ψ-w curves  

at whole suction range 

4  结    论 
基于改性前后蒙脱土的水蒸气吸脱附试验、XRD

试验、阳离子交换试验，并结合国内外文献中相关结

果，对 ISS改性蒙脱土吸附水特性及微观持水模型展
开分析，得到以下 3点结论。 
（1）0<P/P0<0.15～0.20阶段，水分子以 1层“水

化壳”的形式吸附于层间阳离子周围，水合能受阳离

子自身性质参数调控。0.15～0.20<P/P0<0.45～0.50阶
段，水分子以 2层“水化壳”的形式吸附于层间阳离
子周围，该层水分子主要受晶层基面的极性吸附作用，

阳离子自身水化能的影响将弱化；当 0.45<P/P0<0.90，
水分子吸附于晶层基面位置，持水特征受晶层表面水

合能影响。 
（2）ISS可降低蒙脱土的水合与持水能力，在极

高吸力段，通过降低层间阳离子与水分子相互作用能

（降低CEC等）改性蒙脱土，而在中高吸力段则通过
降低蒙脱土表面水合能（降低比表面积）以减少对水

分子的吸附。 
（3）分别从阳离子、晶层基面与水分子相互作用

的能量角度推导极高吸力段（ψ>200 MPa）与中高吸
力段（15 MPa<ψ<200 MPa）的持水曲线方程。组合
的全程方程能够对改性前后蒙脱土的持水曲线进行很

好的预测，且能够定量化描述蒙脱土水化微观参数与

宏观持水性状的内在关联。 
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两层三跨框架式地铁地下车站结构弹塑性工作状态与 
抗震性能水平研究 
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摘  要：针对目前缺乏对现有地铁地下车站结构抗震性能水平的认识，根据相关规范的规定，设计了 7 种研究不同场
地类别，并考虑输入地震动强度，分析了两层三跨框架式地铁地下车站结构的动力损伤特性及其抗震水平。结果表明，

地铁地下车站结构的弹性和弹塑性工作性态层间位移角限值分别小于地面钢筋混凝土框架结构的对应值；同时，地铁

地下车站结构从弹性极限工作状态到弹塑性极限工作状态所对应的层间位移角的差值也较小，说明其抗震延性明显比

地面钢筋混凝土框架结构的要差。基于计算结果，分析了不同输入地震动强度下地下结构层间位移角、结构与土体的

刚度比和输入峰值加速度之间的关系，建立了该类地铁地下车站结构层间位移角随地下结构与地基的刚度比和输入地

震波峰值加速度变化的预测公式，以及该类地下车站结构层间位移角限值与抗震性能水平的一一对应关系，初步给出

了该类地下车站结构基于层间位移角的抗震性能水平划分和物理描述。 
关键词：地铁地下车站结构；结构与地基的刚度比；抗震性能水平；弹塑性工作性态；层间位移角 

中图分类号：TU435       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2019)01–0131–08 
作者简介：庄海洋(1978– )，博士，教授，主要从事岩土地震工程的研究工作。E-mail：zhuang7802@163.com。 

Elasto-plastic working states and seismic performance levels of frame-type            
subway underground station with two layers and three spans  

ZHUANG Hai-yang1, REN Jia-wei1, WANG Rui1, MIAO Yu2, CHEN Guo-xing1 
(1. Institute of Geotechnical Engineering, Nanjing Tech University, Nanjing 210009, China; 2. School of Civil Engineering & Mechanics, 

Huazhong University of Science and Technology, Wuhan 430074, China)  

Abstract: The seismic performance of subway underground station has not been understood enough. According to the rules in 

the seismic codes of China, different stiffness ratios of underground structure to the surrounding soil foundation are designed. 

Considering the effects of the input earthquake waves, the elasto-plastic working states and seismic performance levels of a 

frame-type subway underground station are studied. Firstly, it is proved that the limit interlayer displacement angles of the 

subway underground station in the elastic or elasto-plastic working states are smaller than those of ground reinforced concrete 

frame structure. At the same time, the difference between the limit interlayer displacement angles of subway underground 

station is also smaller than that of ground reinforced concrete frame structure, which proves that the seismic performance of 

subway underground station is worse than that of ground reinforced concrete frame structure. According to the relationships 

among the interlayer displacement angles, the peak accelerations of the input ground motion and the stiffness ratios of structure 

to the nearby soil foundation, some empirical formulas are given to calculate the interlayer displacement angles of subway 

underground station. Finally, according to the relationship between the earthquake damage states and the interlayer 

displacement angles, the seismic performance of subway underground stations are divided into five levels and described. 

Key words: subway underground station; stiffness ratio of structure to soil foundation; seismic performance; elasto-plastic 

working state; interlayer displacement angle 

0  引    言 
在已有的地震中，曾有多个研究报告报道过大地

震下城市地下结构的破坏实例。例如，美国土木工程

学会报道了 San Fernando地震对洛杉矶地区地下结构

破坏的实例[1]；日本土木工程学会曾对沉管隧道地震
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损伤特性进行了总结[2]；Sharma等[3]、Hashash等[4]、

Kontogianni等[5]都对地下结构震损进行了大量的调查

与总结。尤为值得注意的，1985年墨西哥城西南大约
400 km处的太平洋海岸 8.1级地震，造成 101个地铁
车站中有 13个停止使用，地铁隧道和车站结构连接处
发生轻微裂缝，软土地基上的地铁车站侧墙与地表结

构相交部位发生分离破坏现象[6-7]；2008年汶川 8.0级
地震中，成都的地震烈度仅为 6度，但按 7度抗震设
防的成都地铁有 4个地下车站的主体结构发生局部损
坏，车站墙体出现多条裂缝，裂缝宽 0.1～0.5 mm，
长 1.2～5.0 m，部分裂纹出现渗水现象[8]；尤其是 1995
年日本阪神大地震导致神户市的地铁车站、地下隧道、

地下综合管廊等大量地下工程发生严重破坏（Yoshida
等[9]），该次地铁地下结构的严重破坏带给我们深刻的

启示，警示我们地下结构的抗震性能并非如以前想象

的那么好。 
已有对地下结构抗震的研究表明[10-13]：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，本身受到的惯性力不是地下结构地

震反应的主要影响因素，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，基于位移反应的

地下结构抗震分析方法更为符合地下结构的动力反应

特征。尤其重要的是，近 20 a的大地震表明：目前已
有抗震规范中普遍采用的抗震设防目标是不全面的，

尽管它能保证大震时主体结构不倒以保障生命安全，

但可能会导致中小地震后建筑物功能丧失所带来的巨

大经济损失。这也说明，基于承载力和构造保证延性

的传统抗震设计方法并不完善，已不能适应现代社会

对结构抗震性能的要求。 
鉴于此，对地铁地下车站结构的抗震性能水平及

其性能化分析方法的研究尤为重要。因此，急需深入

开展现行地铁地下车站结构在不同地震作用水平下的

抗震弹塑性工作性态及其地震倒塌过程的研究，明确

其抗震性态水准和抗震性能目标，并建立基于性能化

的实用抗震分析方法。本文采用时域有限元分析方法，

考虑材料非线性、结构与土体的刚度比、土与结构动

力接触和输入地震动强度等因素，建立了土体–地下结
构非线性静动力耦合数值分析模型。分析了不同场地

类别所对应的不同结构–土体的刚度比和输入峰值加
速度对两层双排柱三跨框架式地下结构层间位移角的

影响规律，建立了两层三跨框架式地下结构层间位移

角的预测公式。在此基础上，分析了该类地下车站结

构的弹塑性工作状态及其层间位移角与地震损伤的对

应关系，给出了该地下车站结构基于层间位移角的抗

震性能水平划分和物理描述。以期相关研究成果能为

该类地下车站结构的抗震性能水平的评价和地震安全

性评价提供指导和参考。 

1  数值分析方法 
1.1  不同场地条件的设定 

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、Ⅳ3 类场地类别的基础
上扩展出了 7种工程场地类型，具体场地类别及其计
算参数如参考文献[14]。 
土体的非线性动本构模型采用庄海洋等[10-11]建立

的软土记忆型黏塑性嵌套面动本构模型，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

土体黏塑性动本构模型，模型建立过程见参考文献

[10，11]。该本构模型与常用的等效线性本构模型对
自由场地震反应的分析结果方面进行了对比分析，验

证了该本构模型的可靠性和优越性[11]。本文工程场地

的土层基本物理力学参数可根据基本参数确定且具体

确定方法见参考文献[10，11]。 
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。 
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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  钢筋混凝土动力损伤本构模型 

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[15]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。Lee 利用该模型对循环荷载下混凝土
的损伤力学行为进行了预测，并与已有的试验结果进

行了对比，验证了该模型中使用损伤变量对循环荷载

作用下混凝土塑性损伤过程模拟的正确性。C30 混凝
土对应的该模型参数可详见参考文献[14]。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参考文献[14]。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[16]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为整个有限元模型地基的宽
度，b 为地下结构模型的宽度。为了尽可能地消除人
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）。 

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，建立接触面力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，土体相对地下结构将产生切向滑动。根据已

有的研究[17]，本文土体与结构的接触面摩擦系数取 0.4。 

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 
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（PA）为 0.349g，强震部分持续时间
约为 26 s。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
和对应的傅氏谱见参考文献[14]。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，地震波从模型地基底部水平向输入。 

2  地下车站结构的层间位移角 
层间位移角是指按弹性方法计算的楼层层间最大

位移与层高之比，用来确保结构应具备的刚度，该指

标在地面结构的抗震分析中起到了重要的作用。目前

地下结构的横截面计算时，通常把它沿纵向取单位宽

度的横截面看成为框架结构进行受力分析，根据《建
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筑结构抗震设计规范》中的表 5.5.1，地面钢筋混凝土
框架结构的弹性层间位移角限值为 1/550，弹塑性层
间位移角限值为 1/50。 
图 3，4给出了车站结构层间位移角与输入峰值加

速度和刚度比之间的关系。在基岩输入加速度为 0.3g
和0.4g时其层间位移角都大于地面钢筋混凝土框架结
构的弹性层间位移角限值，在基岩输入加速度为 0.05g
和0.1g时基本上都小于或接近于钢筋混凝土框架结构
的弹性层间位移角限值。然而，与地面钢筋混凝土框

架结构的弹塑性层间位移角限值相比，本文所有计算

工况下地下结构的层间位移角都远远小于该值。但是，

这里需要说明的是，当本文地下结构与土体的刚度比

最大时，地下结构上层的层间位移角在输入峰值加速

度为 0.2g 和 0.3g 时发生了明显的突变现象（如图 3
（b）），根据该地下结构的变形结算结果和动力损伤特
征，该结构上层左侧发生了严重的局部破坏，如图 5。
上述结果说明地面钢筋混凝土框架结构的弹塑性层间

位移角限值并不适用于地下车站结构。 

图 3 地下车站结构层间位移角与结构–土体刚度比之间的 

关系 (EL-Centro) 

Fig. 3 Variation of interlayer displacements with ratio of structure  

to nearby soil (EL-Centro earthquake wave) 

图 4 地下车站结构层间位移角与结构–土体刚度比之间的 

经验拟合(Kobe) 

Fig. 4 Variation of interlayer displacements with ratio of structure  

to nearby soil (Kobe earthquake wave) 

 

图 5 地下车站结构的局部严重破坏 

Fig. 5 Seismic damages of subway underground station 

总体来看，车站结构的下层层间位移角略大于同

种计算工况中上层的层间位移角，层间位移角随结构

与土的刚度比的增大而接近于线性增加。根据图 3
（b）、4（b）当输入峰值加速度较小时（小于等于 0.2g），
该地下结构的层间位移角随输入峰值加速度的增大而

线性增加。当输入峰值加速度较大且结构与土体相对

刚度比较小时，该地下结构的层间位移角随输入峰值

加速度的增大而增加明显加快，当刚度比较大时上述

现象消失。主要原因应为，当 R较小时土体刚度相对
较大，在小震时土体的非线性特性较弱，当输入地震

动增强时土体将发生明显的非线性大变形，进而导致

地下结构的层间位移角增加变快。当 R很大时，土体
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刚度相对较小，在很小的地震作用下土体将会很快的

发生非线性大变形反应，随着输入地震动强度增加，

土体大变形反应无明显的突变，因此地下结构的层间

位移角变化也相对平缓。 
根据上述分析，当输入峰值加速度较小时（小于

等于 0.2g）可以采用线性函数来近似预估本文地下结
构在不同输入地震动强度和不同结构与土体的刚度比

条件下的层间位移角： 
max

max /1000
aK R

gθθ =   ，      (1) 

   s s

g g

z VR
z V

=   。              (2) 

式中  maxθ 为地震过程中地下结构的最大层间位移

角；Kθ为常数项系数； maxa 为输入峰值加速度；g 为
重力加速度； sz 和 sV 分别为地下结构的波阻抗和体积；

gz 和 gV 分别为地下结构等效土体的波阻抗和体积。 
采用式（1）预测的地下结构层间位移角与数值计

算结果的对比见图 3，4。无论是基岩输入 EL Centro
波还是 Kobe波，当输入峰值加速度较小时（≤0.2g）
采用式（1）的预测结果基本与计算结果相一致。当输
入 EL Centro波的峰值加速度为 0.3g和 0.4g时，式（1）
的预测结果明显不如输入较小峰值加速度时的预测结

果，尤其是输入峰值加速度为 0.3g和 0.4g的 Kobe波
时预测结果明显大于数值计算结果，随着结构与土体

的刚度比越来越大（即土体刚度越来越小），预测结果

高于数值计算结果的差值也越来越大。究其原因，当

输入具有模型近场地震动特性的 Kobe 波时，地下结
构底部土层的非线性大变形反应较强，起到了明显的

天然隔震作用，进而导致地下结构侧向土体的非线性

大变形减弱，从而导致预测结果越来越偏离数值计算

结果。根据上述分析，当输入峰值加速度为 0.3g和 0.4g
不宜采用式（1）来预测本文地下结构的层间位移角，
建议采用下述抛物线方程进行预测 

max /1000nmRθ −=   ，          (3) 
式中，m和 n分别为与输入地震动特性有关的拟合参
数，拟合效果和建议取值见图 6，7。 

 

图 6 输入峰值加速度为 0.3g和 0.4g时地下车站结构层间位移 

角与结构-土体刚度比之间的经验拟合(EL-Centro) 
Fig. 6 Variation of interlayer displacements with ratio of structure  

.nearby soil with peak acceleration of 0.3g and 0.4g  

.(EL-Centro earthquake wave) 

图 7 输入峰值加速度为 0.3g和 0.4g时地下车站结构层间位移 

角与结构-土体刚度比之间的经验拟合(Kobe) 

Fig. 7 Variation of interlayer displacements with ratio of structure  

      to nearby soil with with peak acceleration of 0.3g and 0.4g  

.(Kobe earthquake wave) 

根据图 7可以看出，当 R最大时，基底输入峰值
加速度为0.4g的结构最大层间位移角明显小于输入峰
值加速度为 0.3g的计算结果。主要原因应为当输入峰
值加速度较大时（0.4g），因地铁地下车站结构底部
土层的强度弱化而起到了隔震作用，进而导致该计算

工况下输入峰值加速度变大时地下结构的最大层间位

移角反而变小。 
 

3  地下车站结构抗震性能水平与物理

描述 
根据已有的研究和本文上述的分析，地下结构的
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地震变形主要受制于其周围土体的变形，采用一般地

面钢筋混凝土框架结构的层间位移角来评价地铁地下

结构的抗震性能水平缺少必要的研究和验证。本文基

于对地铁地下车站结构变形和地震损伤程度的对比，

初步分析了本文地下结构层间位移角与它的地震损伤

程度的对应关系，给出了基于层间位移角的地下结构地

震损伤程度的划分和变形性态水平的划分和物理描述。 
根据对本文计算结果的分析，虽然输入地震动特性

和土体刚度对结构的变形影响很大，但是对层间位移角

与地震损伤程度之间关系的影响较弱。同时，鉴于浅埋

地下结构在水平向地震作用下主要发生受拉损伤破坏。

因此，本文以地下结构侧向土体等效剪切波速很小时

（ seV = 125 m/s）的计算结果为分析内容，图 8给出了
不同输入峰值加速度时地下结构地震受拉损伤分布图。 
根据图 8（a），当输入峰值加速度很小时，车站

结构只是在下层柱底发生轻微的受拉损伤，此时车站

结构的上下层层间位移角分别为1.2/1000和1.3/1000，
可认为整个地下结构处于弹性工作状态且结构完好。 

当输入峰值加速度增大到 0.1g时，图 8（b）显示
车站结构的上层中柱顶端和下层中柱底端的地震受拉

损伤明显加重，同时中板的各端部的地震受拉损伤也

较为严重，鉴于上述部位的严重受拉损伤（DAMAGET
等于 1）还没有贯穿整个构件的横截面且地下结构的
侧墙和顶板都未发生明显的受拉损伤，可以认为此时

的地下结构只发生了轻微破坏，此时车站结构的上下

层层间位移角分别为 1.86/1000 和 2.18/1000，此值非
常接近于一般框架结构的弹性层间位移角限值。 
当输入峰值加速度继续增大到 0.15g时，图 8（c）

显示地铁车站结构上层柱顶、下层柱底和中板端部的

严重受拉损伤已完全贯穿整个横截面，同时车站结构

底板靠近侧墙处端部的严重受拉损伤也完成贯穿整个

横截面，鉴于此时侧墙和顶板仍未发生严重的受拉损

伤，此时地下结构的破坏为中等破坏，对应的地下车站

结构上下层层间位移角分别为 2.53/1000和 2.82/1000。 
当输入峰值加速度增大到 0.20g时，根据图 8（d）

除了之前的地下结构连接部位发生严重的受拉损伤，

地下结构的侧墙和顶底板的连接部位都发生了严重受

拉损伤。鉴于上述侧墙和顶底板连接部位的严重受拉

破坏还未完全贯穿整个截面，所以可以认为此时地下

结构的破坏仍为中等破坏，对应的地下车站结构上下

层层间位移角分别为 3.22/1000和 3.41/1000。 
当输入峰值加速度继续增大到 0.30g时，图 8（e） 

 
图 8 地下车站结构的地震受拉损伤分布图 

Fig. 8 Seismic damages of subway underground station under tension state 
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表 1 水平向地震作用下地下结构抗震性能水平划分与描述 

Table 1 Seismic performance levels of subway underground station and their description 
抗震水平 层间位移角限值 性能水平描述 

水平 1 结构完好 max
1.2

1000
θ ≤  结构完全处于弹性工作状态：构件基本没有发生地震损伤，在地震

或震后结构完好无损。 

水平 2 轻微破坏 max
1.2 2.5

1000 1000
θ＜ ≤  

结构的主体结构基本处于弹性工作状态：中柱和中板等抗震薄弱部

位进入塑性工作状态。在地震或震后主体结构完好无损，中柱和中

板将发生局部破坏，经过简单的加固处理能够恢复正常使用。 

水平 3 中等破坏 max
2.5 4.0

1000 1000
θ＜ ≤  

结构整体进入弹塑性工作状态：在地震或震后主体结构的中柱和中

板破坏严重，主体结构尚可。结构中柱和中板要进行必要的加固才

能正常使用，主体结构底板要进行加固和防水堵漏处理才能恢复正

常使用。 

水平 4 严重破坏 max
4.0 6.5

1000 1000
θ＜ ≤  

结构完全进入弹塑性工作状态：在地震或震后整个车站结构的连接

部位都遭受严重的地震破坏，丧失主要承载能力，结构未倒塌。地

下结构中柱必须进行完全加固或托换处理才能恢复车站结构的正

常使用。主体结构必须经过加固和防水堵漏才能恢复正常使用。 

水平 5 完全破坏 max
6.5

1000
θ＜  结构完全破坏：在地震或震后整个车站结构构件都遭受严重的破

坏，完全丧失承载能力。 

显示地下结构的严重受拉破坏已经完全贯穿于侧墙的

顶底端部、各层楼板的左右端部、上层中柱顶端和下

层中柱底端等部位构件的横截面，即可以认为该车站结

构的主要连接部位基本变成了塑性铰连接，可以认为此

时的地下结构已发生严重的地震破坏，对应的地下车站

结构上下层层间位移角分别为 4.05/1000和 4.62/1000。 
当输入峰值加速度继续增大到 0.40g时，图 8（f）

显示地下结构的严重受拉破坏已经分布于整个结构，

而不仅仅是在地下结构的连接部位。限于有限元法在

分析结构倒塌上的缺陷，虽然本文计算中未能直观再

现地下结构的倒塌破坏，但是根据地下结构的严重受

拉损伤程度，可以认为此时地下结构已经非常接近甚

至已经发生倒塌破坏，此时对应的地下车站结构上下

层层间位移角分别为 6.54/1000和 6.61/1000。 
综上所述，并考虑到本文地下结构在不同破坏程

度下上层层间位移角要小于下层的层间位移角，本文

以地下结构不同破坏程度下对应的上层结构层间位移

角为定量指标，进行地下结构的抗震性能水平划分。

根据本文地下结构的层间位移角与其地震损伤的关

系，表 1给出了该类地下结构抗震性能水平划分与地
震破坏的物理描述。可以确定其弹性层间位移角极值

约为 1.2/1000和弹塑性层间位移角约为 6.5/1000，明
显小于地面框架结构的弹性和弹塑性层间位移角限

值。上述结果并非说明地下结构本身抗侧向变形能力

较差，而主要原因应与地铁地下车站结构受到周围土

体的大变形直接作用有关，即周围土层的大变形沿地

下车站结构外侧全接触面的作用特征导致结构构件的

动内力分布明显区别于惯性力作用下地面框架结构的

动内力分布特征，这一问题还需进一步深入研究。 
本文的计算结果也表明，本文地下车站结构的弹

性层间位移角限值与弹塑性层间位移角限值的差值也

明显小于地面框架结构的相应值，按照一般地面钢筋

混凝土框架结构的抗震水平评价标准，上述结果将说

明地铁地下车站结构的延性应不如地面框架结构。但

是，上述对比结果与实际情况并不一致，从地下车站

结构的配筋率与地面框架结构的对比来看，地下车站

钢筋混凝土结构的延性理论上应优于一般的地面钢筋

混凝土框架结构。那么，造成上述对比结果与一般认识

存在差异的主要原因应为，地铁地下结构的地震破坏主

要受制于周围土层的地震大变形，本身的结构延性在其

地震破坏过程中并未能充分发挥。因此，笔者认为地铁

地下车站结构抗震性能水平的评价和抗震性能的提高

不能仅从结构的延性来考虑，应有效地体现地铁地下车

站结构周围土体的地震变形的约束作用和控制作用。 
根据本文计算结果也可以发现，随着输入峰值加

速度的增加，最先容易破坏的是地下结构的中柱和中

板，可以认为这些构件是该类地下结构抗震的薄弱环

境；其次，地下车站结构的底板两端随后发生严重地

震损伤；随着输入峰值加速度继续增加，地下车站结

构的侧墙上下端和顶板两端也相继会发生严重地震损

伤；最后，当输入较大峰值加速度时，地下车站结构

整体将会发生严重的地震损伤破坏。 
 

4  结    论 
目前，已有地面钢筋混凝混凝土框架结构的抗震

性能水平评价方法是否适合地铁地下车站结构的地震

安全性评价并未得到有效的证明和研究。鉴于此，本

文设计了不同场地类别和不同输入地震动强度的计算

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，通过对计算结果的分析，得

到以下 4点结论。 
（1）分析结果表明：当输入峰值加速度较小时（≤

0.2g），本文地下结构的层间位移角可以近似表示为结构
–土体的刚度比和输入峰值加速度的线性函数。当输入
峰值加速度较大时（0.3g 和 0.4g），本文地下结构的层



138                         岩  土  工  程  学  报                                    2019年 

间位移角可以近似表示为结构–土体刚度比的幂函数。 
（2）与一般地面钢筋混凝土框架结构相比，本文

中两层三跨地铁地下车站结构的弹性和弹塑性层间位

移角限值明显小于一般地面框架结构的对应值，但并

非说明地下结构本身抗侧向变形能力较差，而主要原因

应为地下车站结构周围土层的大变形沿地下车站结构

外侧全接触面的作用特征，导致结构的动内力分布明显

区别于惯性力作用下地面框架结构的动内力分布特征。 
（3）地铁地下结构的地震破坏主要受制于周围土

层的地震大变形，本身的结构延性在其地震破坏过程

中并未能充分发挥，地铁地下车站结构抗震性能水平

的评价和抗震性能的提高不能仅从结构的延性来考

虑，应有效地考虑地铁地下车站结构周围土体的地震

变形的约束作用和控制作用。 
（4）根据本文得到的层间位移角幅值与地震损伤

程度的关系，初步给出了水平地震作用下两层三跨框

架式地下结构抗震性能水平的划分与地震破坏的物理

描述，其抗震水平可初步分为结构完好、轻微破坏、

中等破坏、严重破坏和完全破坏等 5个抗震水平。 
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冻土与结构接触面冻结强度压桩法测定系统研制及 
试验研究 
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摘  要：为探究冻土与结构接触面冻结强度影响因素及其影响规律，依据接触面冻结强度传统定义，应用压桩法原理
研制冻土与结构接触面冻结强度测定系统，并利用该系统开展多影响因素条件下接触面冻结强度测定试验研究。试验

研究表明：冻土与结构接触面冻结强度呈现脆性破坏及应变软化，残余强度呈周期性波动及衰变等典型特征；冻土与

结构接触面冻结强度受接触面温度和粗糙度影响显著，在试验温度范围内，分别呈线性和对数函数关系。利用埋设于

抗压桩身侧面的微型土压力传感器，揭示了接触面压应力沿桩身分布规律，以及接触面压应力随冻结时间、剪切位移

变化规律，并将其与接触面温度、冻结强度等变化规律进行对比分析和验证。 
关键词：冻结强度；压桩法；测定系统；冻土；接触面 
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Development of measuring system by pile-pressing method and experimental  
study on adfreezing strength at interface between frozen soil and structure 

SHI Quan-bin1，2, YANG Ping1, TAN Jin-zhong3, TANG Guo-yi3 
(1. College of Civil Engineering, Nanjing Forestry University, Nanjing 210037, China; 2. School of Architectural Engineering, Taizhou 

Polytechnical College, Taizhou 225300, China; 3. Jiangsu Nanjing Geological Engineering Surveying Institute, Nanjing 210041, China) 

Abstract: In order to study the influence factors and rules of adfreezing strength at the interface between frozen soil and 

structure, according to the traditional definition of adfreezing strength at the interface, a measuring system for determining the 

adfreezing strength by pile-pressing method is developed. Based on this system, a series of experimental studies on the 

adfreezing strength at the interface are carried out under various influence factors. The experimental results show that the 

adfreezing strength at the interface between frozen soil and structure exhibits brittle failure and strain softening, and the residual 

adfreezing strength is characterized by periodic fluctuation and decay. The adfreezing strength is significantly affected by the 

temperature and roughness of the interface, and they are linear and logarithmic functions respectively in the test temperature 

range. Using the micro-earth pressure sensor embedded at the side of the compression pile, the variation laws of the 

compressive stress at the interface with the freezing time, shear displacement and distribution along the pile are revealed, and 

then they are compared with and verified by those of the interface temperature and adfreezing strength. 

Key word: adfreezing strength; pile-pressing method; measuring system; frozen soil; interface 

0  引    言 
冻土与结构接触面冻结强度是合理设计人工冻结

加固区盾构管片、正确选取冻结施工参数、确保盾构

机顺利穿越冻土区的重要依据，也是多年冻土区冻土

与基础接触面冻结强度特性、受力变形规律、基础承

载力、抗拔性能分析的前提和关键，揭示接触面冻结

强度影响因素及其形成内在机理，构建合理的冻结强

度预估模型是解决此类问题的关键。 

有关冻结强度定义，虽说法不统一，但本质上都

一致，即冻土与结构接触面剪切强度。崔托维奇[1]将

冻结强度定义为土与基础材料冻结面上的抗剪强度。

邱国庆等[2]则将冻结强度定义为土与基础侧表面冻结
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在一起所能承受的最大剪应力。 
有关冻土与结构接触面冻结强度试验研究，目前

较多采用直剪试验、现场原位试验、室内模型试验、

数值模拟等几种方法。 
（1）在冻土与结构接触面冻结强度直剪试验方

面，较多借鉴常温土直剪试验方法，如将常规土工直

剪仪放入具有精确低温恒温功能环境箱中开展试验研

究[3-4]；吕鹏等[5]、Liu等[6]、崔颖辉等[7]、Lü等[8]对常

规土工直剪仪剪切盒加装温控系统、增加动力加载系

统，进行接触面动荷载直剪试验研究。为克服尺寸效

应影响，赵联桢等[9]、石泉彬等[10]、Zhao等[11-13]研发

大型多功能冻土直剪仪，进行冻土与结构接触面冻结

强度单调和循环剪切试验研究；Liu 等[14]、吕鹏等[15]

研发土工粗颗粒土大尺寸直剪试验系统，使用预制混

凝土块模拟结构接触面进行冻结强度影响因素研究。 
（2）现场原位试验在冻结强度试验方面也有较多

应用。Biggar等[16]在冻盐渍土地区进行灌注桩现场原

位试验，研究冻结强度受温度及含盐量影响规律。刘

鸿绪[17]进行青藏高原冻土区桩基础现场原位观测，探

究切向冻胀力沿桩侧表面分布规律。张军伟等[18]进行

青藏高原风火山地区桥梁钻孔灌注桩现场静载试验，

研究不稳定冻土与钻孔灌注桩冻结强度及其变形特

性。 
（3）室内模型试验通常使用缩小尺寸试件，如汪

仁和等[19-20]、程永锋等[21]进行人工冻结条件下单桩抗

拔和抗压室内模型试验，研究冻结强度沿桩身分布规

律。Zhang 等[22]进行动荷载条件下抗压桩试验，研究

冻结强度随动荷载作用时间、振动频率、桩周土含水

率等变化规律。Puswewala[23]通过全尺寸抗压桩试验

对比分析冻土区桩基承载力和冻结强度区别与实质。 
（4）数值模拟方法也是接触面冻结强度研究重要

手段，如贾艳敏等[24]构建面–面接触单元模拟冻土与
桩接触面处黏结、滑移和开裂。徐春华等[25]将冻土与

桩接触界面以无厚度非线性接触面单元模拟。董盛时

等[26]用标准本构模型建模方法建立了冻结粉土接触

面应力–位移–温度本构方程。杨平等[27]采用损伤力

学理论建立了冻土与结构接触面抗剪强度与压缩体应

变损伤模型。 
冻土学经典著作《冻土力学》[1]对接触面冻结强

度测定方法如是说明：冻结强度通常用压入或拔出已

冻结于土中的竖杆的办法来测定。本文因此提出压桩

法测定冻土与结构接触面冻结强度思路，进而研发冻

结强度测定系统，并以该系统为试验平台探究冻土与

结构接触面冻结强度影响因素及其变化规律。 

 

1  测定系统研制及试验参数确定 
1.1  压桩法试验装置及原理 

冻土与结构接触面压桩法冻结强度测定试验系统

如图 1所示，具有土样压制、土样冻结、压桩剪切三
大主要功能，主要包括不锈钢试样桶、钢管抗压桩、

液压土样制样器、3层有机玻璃保温罩、加载托架、数
据采集仪及各类传感器等 6大部件，同时配以低温环
境箱和万能试验机。 

图 1 压桩法冻结强度测定系统 

Fig. 1 Pile-pressing test system for adfreezing strength 

该压桩法冻结强度测定系统结构示意及工作原理

如图 2所示，其具体工作原理为：钢管抗压桩外壁刻
有不同深度凹痕以模拟不同表面粗糙度结构物，钢管

抗压桩内壁不同高度、不同方向处嵌入热电偶温度传

感器、微型土压力传感器以准确采集桩土接触面处温

度和土压应力变化，在压桩试验过程中利用 3层有机
玻璃恒温保温罩配以高强塑料保温隔热垫板对土样和

试模进行绝热保温，根据轴向加载压力得到接触面剪

切强度，以此确定接触面冻结强度值。 
1.2  试验参数确定 

同条件下压桩法冻结强度试验表明：冻结强度随

抗压桩直径增大而降低，且当抗压桩直径达到 70 mm
左右，冻结强度随抗压桩直径增大而降低的趋势变得

平缓。利用导数为零求极值方法发现，当抗压桩直径

70 mm时冻结强度取得最小值。同时考虑到优化试验，
据此选定直径 70 mm 钢管抗压桩进行压桩法冻结强
度测定试验。 
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图 2 压桩法冻结强度试验系统结构示意图及原理图 

Fig. 2 Structural diagram and mechanics schematic of the  

  pile-pressing test system for adfreezing strength 

参照煤炭行业标准[28]并结合实际试验调试结果

分析，确定试样冻结时间为 24 h。为便于不同冻结强
度试验方法测定结果之间比较，参照本课题组直剪法

冻结强度试验[29-30]，同时结合工程实际应用考虑冻结

强度上限值要求，设定压桩法冻结强度试验加载速率

为 7 mm/min，加载行程为 15 mm。 
1.3  土料选取及试样制作要求 

（1）土料基本物理力学特性 
冻土与结构接触面冻结强度测定试验以南京河西

地铁施工区典型粉细砂为研究对象，其物理力学特性

见表 1，级配曲线如图 3所示。 
表 1 粉细砂物理力学特性 

Table 1 Physical and mechanical properties of silty fine sand 
含水

率 
w/% 

重度 γ  
/(kN·m-3) 

孔隙

比 
e 

压缩 
系数 

a/MPa-1 

压缩模

量量 
Es/MPa 

直剪 
快剪 
φ/(°) 

26.0 19.8 0.721 0.145 12.98 30.2 

（2）土样制作及压实标准 
根据粉细砂天然含水率 26%，对干土进行配水并

搅拌均匀，密封后放入保湿器内养护 24 h以上。将重

塑土样均匀分成三等份，并分 3层装入不锈钢试样筒。
每装入一层土，利用液压土样制样器压土板对土样进

行压实。为使每层土样均达到规定压实度且均匀一致，

要求每层土样压实时控制其压土板位置指示标尺定位

误差为±1 mm；要求压土板对每层土样施加相同压力
（60 MPa），持荷相同时间（60 s）。土样制作完成后，
形成为中心埋入外径 70 mm 钢管抗压桩的底面直径
为 300 mm、高度为 150 mm的圆柱体。 

 

图 3 粉细砂级配曲线 

Fig. 3 Grain-size distribution curve of silty fine sand 

2  压桩法冻结强度测定试验 
2.1  试验规划 

考虑到地下工程人工冻结加固设计冻结壁温度通

常为-10℃左右，盾构管片、混凝土桩、钢桩等材料表
面粗糙度通常介于 0～1.4 mm，故设定压桩法冻结强
度试验温度 T分别为-14℃、-10℃、-6℃、-2℃，钢管
抗压桩表面粗糙度 R分别为 0，0.3，0.8，1.4 mm。钢
管抗压桩表面粗糙度定义参考冻土直剪仪定义方法[9]，

定义粗糙度 R 为粗糙钢管抗压桩表面凸起梯形的边
长，其表面粗糙度结构示意如图 4所示。按照四水平
双因素试验共设计安排 16组试验，同时为减小偶然误
差，每组试验安排 3次平行试验。 

图 4 钢管抗压桩表面粗糙度示意图 

Fig. 4 Rougness of stainless steel pressure-resistant pile 

2.2  试验误差分析 

（1）恒温效果分析 
全部试验安排在冻土实验室进行，通过冻土实验

室恒温系统维持试验环境温度 10℃（±0.2℃），并采
取有效密闭措施减少空气对流。由于试样转移过程中

无法避免热辐射、热对流和热传导等造成冻土试样冷
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量损失。通过多次测试发现，在此过程中冻土试样表

面温度通常会上升 0.5℃左右，试验实测最大升温值小
于 0.6℃。万能试验机加载剪切试验过程中土样处于密
闭保温状态，且加载时间较短，约 2 min，因此冻土
试样表面温度上升有限，通常小于 0.1℃。 
因冻土试样尺寸较大，土样内部温度变化滞后于

表面，因此在整个冻土试样转移和加载过程中，虽然

冻土试样表明温度有所上升，但冻土试样内部与抗压

桩接触面处的温度变化却非常小；同时由于 3层有机
玻璃保温罩采用聚氨酯保温和多元丙烯酸多元醇聚合

体制冷剂蓄冷双重措施，使得冻土试样在覆盖保温罩

后得到有效保温。试验测试结果表明，整个试验过程

冻土试样内部与抗压桩接触面处实测最大升温值均小

于 0.1℃，满足接触面冻结强度试验设定的控温精度要
求(±0.1℃)，故试验过程中土样温度变化对接触面冻
结强度的影响可以忽略。 
（2）试验系统可靠性分析 
为验证该试验系统可靠性，任选 3种不同水平试

验条件：T1=-14℃，R1=0.3 mm；T2=-10℃，R2=0.8 mm；
T3=-6℃，R3=1.4 mm，每种试验条件进行 6组平行试
验，其冻结强度测定结果如表 2。对表 2 进行数据统
计分析得知，3 种不同水平试验条件下试验结果总体
标准偏差分别为 1 70.21σ = ， 2 49.74σ = ， 3 41.02σ = ，

其标准偏差与平均值的倍率关系分别为 1 max1/σ τ =  
1.85%， 2 max 2/σ τ = 1.69%， 3 max 3/σ τ =  2.11%。由此
判定，该试验系统误差较小，试验方法合理，试验数

据稳定，试验系统稳定性较好。 
表 2 接触面极限冻结强度试验结果统计表 

Table 2 Test results of ultimate adfreezing strength at interface 

试验条件 接触面极限冻结强度/kPa 

3884.18 3801.97 3773.09 3668.39 
T1=-14℃，R1=0.3 mm 

3798.32 3812.12   

2931.53 2856.81 2940.26 3004.52 
T2=-10℃，R2=0.8 mm 

2948.78 2898.38   

1898.55 1941.89 1895.59 1939.36 
T3=-6℃，R3=1.4 mm 

2001.26 1971.25   

3  冻结强度变化规律及其影响因素 
3.1  剪应力与剪切位移关系及变化规律 

（1）脆性破坏及应变软化特征 
接触面冻结温度-10℃时不同粗糙度桩土接触面

剪应力与剪切位移关系曲线如图 5，可见试验初始阶
段剪应力随剪切位移增加而迅速增大，达到峰值剪应

力后即刻出现陡降脆性破坏，后持续波动并逐渐衰减，

表现为典型的应变软化特征。 

对图 5对比分析可以发现，整个压桩法加载剪切
试验过程可分为 3个阶段：即第Ⅰ阶段为剪应力线性
骤增阶段；第Ⅱ阶段为剪应力陡降的脆性破坏阶段；

第Ⅲ阶段为剪应力周期性波动阶段。 

图 5 不同粗糙度条件下剪应力与剪切位移关系曲线 

Fig. 5 Relationship between shear stress and displacement under  

different roughnesses 

第Ⅰ阶段：剪应力短暂缓增后迅速进入线性增长

阶段，不同粗糙度条件下剪应力峰值虽不同，但其线

性增长率却近似相同。究其原因为：由于仪器接触间

隙存在，剪应力表现为短暂缓增；由于冻土与桩完全

冻结成一体、无相对位移，加载过程等同于冻土抗剪

强度试验，因冻土抗剪强度大小取决于冻土温度、与

粗糙度无关，故相同温度、不同粗糙度条件下剪应力

线性增长率近似相同。 
第Ⅱ阶段：当剪应力达到极限状态后，由桩土接

触面产生相对位移，桩土间冻结力瞬间消失，故呈现

剪应力陡降的脆性破坏。进一步分析发现，粗糙度增

加，剪应力陡降速率相应减缓。究其原因为：当粗糙

度较大时，桩土间咬合较深，桩土相对位移会受咬合

部分冻土体制约，因此剪应力陡降速率较缓；当接触

面光滑时，桩土间无咬合，桩土相对位移不受接触面

制约，故其剪应力陡降后接近于零。 
第Ⅲ阶段：当接触面粗糙度 R＞0.0 mm时，表面

粗糙的钢管抗压桩沿冻土体表面凹痕错动滑移，因冻

土表面凹痕由桩身侧面等间距刻痕挤压形成，故错动

滑移呈现周期性，且其周期性变化频率随粗糙度增大

而减缓。 
当接触面粗糙度 R=0.0 mm时，剪应力达到峰值

后陡降至零，一段剪切位移后突然变大，后又逐渐减

小并趋于零。究其原因为：在剪切破坏瞬间，因桩土

间冻结力突然消失，故接触面剪应力也瞬间为零；随

桩土相对剪切位移增加，由于桩土接触面间隙存在，

桩身轴线逐渐发生偏转，使得桩土接触面压应力变大，

造成接触面剪应力也相应变大；随桩土相对剪切位移

继续增加，冻土接触面因受剪切与压融作用而逐渐破
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坏，桩土接触面剪应力也逐渐减小并趋于零。因此，

在实际工程中，冻土区桩基表面应避免光滑，以免出

现残余承载力完全消失。 
（2）残余强度周期性波动及衰变特征 
以接触面冻结温度-10℃、不同粗糙度条件下冻结

强度试验结果为例，当粗糙度 R为 0.3，0.8，1.4 mm
时，其残余强度波动周期分别为 13，33，60 s。通过
数据拟合（如图 6（a）），得出残余强度波动周期 t与
粗糙度 R呈线性关系： 

         42.61 0.02t R= +   。             (1) 
对残余强度波动峰值进一步分析可知，各周期波

动峰值随剪切位移增加而逐渐降低，呈衰变特征。以

上述冻结强度试验结果为例，用单位剪切位移内残余

强度波峰下降值表征残余强度衰变率（kPa/mm），如
图 7 所示。经数据拟合（如图 6（b））得出残余强度
衰变率 f与粗糙度 R呈对数函数关系： 

    15.805ln 86.049f R= +   。         (2) 

 

图 6 残余强度与粗糙度拟合关系曲线 

Fig. 6 Fitting curves between residual strength and roughness 

 

图 7 不同粗糙度条件下的残余强度衰变率 

Fig. 7 Decay rates of residual strength under different roughnesses  

应当指出，实际工程构件表面一般都不可能绝对

光滑，其粗糙度 R值通常都大于零，因此其构件与冻
土接触面残余强度都呈周期性波动，且均具衰变特征。 
3.2  冻结强度影响因素分析 

冻土与结构接触面冻结强度受多种因素影响，基

于压桩法冻结强度测定试验装置原理与特点，主要分

析研究接触面温度和粗糙度对接触面冻结强度的影

响。 
（1）接触面温度对冻结强度的影响 
根据不同接触面粗糙度、温度条件下冻结强度试

验结果（图 8），经数据拟合发现：当接触面冻结温度
介于-2℃～-14℃时，极限冻结强度与接触面温度呈典
型线性关系，即随着接触面温度降低，极限冻结强度

线性增大，且随着接触面粗糙度增加，极限冻结强度

线性增大速率相应变快。究其原因为：温度降低导致

桩土接触面冻黏结强度增大，同时冻土自身强度提高

使得桩土接触面咬合力增加，而接触面冻黏结强度和

咬合力同步增大致使极限冻结强度增大；随接触面粗

糙度增加，冻土与结构接触面咬合深度增加，致使其

接触面咬合力增大，故随接触面粗糙增加，极限冻结

强度随温度线性增大速率相应变快。 

图 8 极限强度与温度拟合关系曲线 

Fig. 8 Fitting curves between ultimate strength and temperature 

在此需特别指出：由图 8可发现，当接触面温度
降至-14℃时，粗糙度为非零条件下极限冻结强度值均
趋于相同值。这是因为：当温度较低时，冻土体自身

抗剪和抗压强度均较高，外荷载作用不足以使接触面

处冻土体被压缩而形成错动滑移空间，桩土只能沿接

触面附近冻土内某一界面层剪切破坏，故此刻极限冻

结强度取决于冻土体自身抗剪强度；因冻土体自身抗

剪强度仅与冻结温度相关，与接触面粗糙度无关，因

此，当冻结温度较低（-14℃）时，不同粗糙度条件下
的极限冻结强度均趋于相同值。 
通常情况下，实际工程结构表面都不可能绝对光

滑，其粗糙度值均大于零，因此当冻土温度较低时，

仅依靠增加接触面粗糙度来提高极限冻结强度的做法

是不合理的。 
（2）接触面粗糙度对冻结强度的影响 
以接触面温度-10℃，不同粗糙度条件下冻结强度

试验结果为例，经数据拟合发现极限冻结强度与粗糙

度呈对数函数关系（如图 9），其关系式为 

max 315.61ln 2988.2Rτ = +   。      (3) 
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图 9 极限冻结强度与粗糙度拟合关系曲线 

Fig. 9 Fitting curves between ultimate adfreezing strength and  

..roughness 

由此可见，随着接触面粗糙度增大极限强度相应

增大，且其增大速率先快后慢并渐趋平稳。 

究其原因为：极限剪切破坏时峰值强度由桩土接

触面冻黏结强度和咬合力两部分构成；随粗糙度增大，

桩土接触面咬合力增大，其峰值强度相应增大；当粗

糙度增大到一定程度后，桩土接触面咬合过深，致使

桩土接触面无法相对滑移，剪切破坏则由接触面滑移

变为冻土体内部剪切破坏，此时接触面剪切强度则主

要取决于冻土温度，与接触面粗糙度无关，故极限冻

结强度随粗糙度增加而递增速率先快后慢并渐趋平

稳。 

4  接触面压应力测定及其变化规律 
任何材料沿载荷方向产生伸长或收缩变形的同

时，在垂直于载荷方向也会产生收缩或伸长变形。据

此推断在压桩法冻结强度试验中，桩土接触面产生切

向剪切拉伸变形的同时，在桩侧表面法向也会产生一

定程度的压缩变形，由此引起桩侧表面法向压应力同

步变化。为此，专门定制微型土压力传感器埋设在桩

身侧面距土样底部 15，75，135 mm上、中、下 3个
不同轴向高度处，3 个土压力传感器在桩身径向平面
内三等分桩身圆周，用以精确测量桩侧表面法向压应

力变化，以期探寻法向压应力变化特征和规律。 
4.1  接触面压应力随冻结时间变化规律 

图 10为接触面温度-10℃，粗糙度 1.4 mm条件
下桩土接触面温度平均值和接触面压应力平均值随冻

结时间变化曲线（由于冻土试样转移搬运及安装就位

过程中温度通常上升 0.5℃左右，故实际设定目标冻结
温度-10.5℃）。由该图可以看出，土样冻结全过程接
触面温度变化可划分为 4个阶段，即第Ⅰ阶段：由正
温到负温一次陡降阶段（0～3 h）；第Ⅱ阶段：潜热释
放热交换、水冻结成冰阶段（3～7 h）；第Ⅲ阶段：负
温二次陡降阶段（7～16 h）；第Ⅳ阶段：冻结温度恒
定阶段（16～24 h）。接触面压应力随冻结时间变化曲

线也可对应分为 4个阶段，即第Ⅰ阶段：压应力缓增
阶段（0～3 h）；第Ⅱ阶段：压应力骤增阶段（3～7 h）；
第Ⅲ阶段：压应力波动调整阶段（7～16 h）；第Ⅳ阶
段：压应力恒定阶段（16～24 h）。通过对比发现，两
组曲线不仅阶段划分数目一致，且各阶段所对应时间

节点也完全相同。这种一致性充分说明，土样冻结过

程中接触面压应力变化是由于土体低温冻胀引起的。 
对图 10进一步分析可发现，当冻结时间达到 16 h

后，接触面冻结温度和接触面压应力均趋向于恒定，

表明此刻土样已经充分冻结，不再发生温度和压应力

变化。由此，也进一步验证了前述试验规划时将土样

冻结时间设定为 24 h的合理性。 

图 10 接触面压应力及温度随冻结时间变化曲线 

Fig. 10 Variation of compressive stress and temperature at  

interface with freezing time 

4.2  剪切过程中接触面压应力变化规律 

图 11 为接触面温度-10℃，粗糙度 0.3 mm时接
触面压应力随剪切位移变化曲线。由图 11看出，剪切
开始时刻，桩身中部接触面压应力较大，上、下部压

应力较小；随剪切位移持续增加，桩身上、中、下部

接触面压应力大小顺序逐渐发生变化，到加载剪切末

期，桩身下部接触面压应力最大，中部其次，上部最

小。 
由图 11可发现，整个剪切过程中，接触面压应力

随剪切位移增加呈总体增大趋势，但其增长率在不同

剪切位移阶段差别较大。以桩身上部接触面压应力曲

线为例，根据曲线变化特征和接触面冻土体受力破坏

状态，将接触面压应力曲线划分为 4个阶段：起点至
A1点—接触面压应力缓慢增长的紧密接触阶段；A1点

至 B1点—接触面压应力快速增长的弹性变形阶段；B1

点至 C1点—接触面压应力缓慢增长的塑性扩展阶段；

C1 点至终点—接触面压应力渐趋平稳的剪切滑移阶

段。接触面压应力曲线 4个变化阶段与接触面冻土体
紧密接触—弹性变形—塑性扩展—剪切滑移 4种剪切
变形破坏状态完全对应吻合。由此进一步证明了利用

接触面压应力变化特征来揭示和验证接触面剪应力即

冻结强度变化规律的可行性。 
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对图 11进一步分析还可发现，桩身不同高度处接
触面压应力曲线 4个阶段分界点所对应的剪切位移均
不同步，即 A1与 A2、A3，B1与 B2、B3，C1与 C2、C3，

所对应的横坐标剪切位移 μ值均不相等，且越靠近桩
身上部，其分界点所对应的剪切位移越小。这一现象

表明：在压桩法试验加载过程中，桩身不同高度处接

触面冻土体变形破坏的先后次序不同；靠近桩身上部

的接触面冻土体由于受到周边约束较小，故先期发生

塑性变形和剪切滑移破坏；远离桩身上部的接触面冻

土体，其变形和破坏存在相对滞后现象。 

 

图 11 接触面压应力随剪切位移变化曲线 

Fig. 11 Variation of compressive stress at interface with shear  

.displacement 

4.3  接触面压应力沿桩身分布规律 

如图 12为接触面温度-10℃，粗糙度 0.3 mm时
沿桩身轴向 3 个不同高度处接触面土压应力对比情
况。冻结末期接触面压应力沿桩身纵向呈近似橄榄形

分布，即桩身中部压应力大，上下端压应力小。这是

由于桩身中部冻土体受周边约束大于桩身上下两端，

故在冻胀过程中产生的接触面压应力更大。 

 

图 12 桩身不同高度处接触面压应力分布 

Fig. 12 Distribution of compressive stress at interface at different  

..heights of pile 

加载末期接触面压应力沿桩身纵向呈线性分布，

且桩身上部压应力小、下部压应力大，近似梯形分布。

究其原因为：压桩法冻结强度试验是通过固定抗压桩

顶端而抬升加载托架施加荷载的，土样下部先期受到

外荷载作用，故桩下部侧摩阻力及由侧摩阻力引起的

法向压应力先期出现，桩上部侧摩阻力相对较晚出现，

且其值也相应较小。该结论与前述接触面压应力随剪

切位移变化规律（如图 11）也完全吻合一致。 
因剪切加载末期接触面压应力沿桩身纵向呈线性

分布，据此推断接触面剪应力沿桩身纵向同样呈线性

分布。为便于分析和简化计算，可取桩身上、中、下

端接触面剪应力平均值进行计算，即视接触面剪应力

沿桩身均匀分布。前述有关冻结强度变化规律及影响

因素研究均假定剪应力沿桩身均匀分布，而接触面压

应力沿桩身分布规律则进一步验证了该假定的正确

性。 

5  结    论 
利用压桩法冻结强度测定系统开展多影响因素条

件下冻结强度试验，探究接触面冻结强度和接触面压

应力变化规律，得到以下 5点结论。 
（1）研制出压桩法冻结强度测定试验装置，试验

装置简单方便可靠，可为接触面冻结强度试验和模型

试验研究提供一种新的试验手段和试验方法。 
（2）通过剪应力与剪切位移关系曲线分析得知，

接触面冻结强度呈典型脆性破坏及应变软化，残余强

度呈周期性波动及衰变特征。 
（3）极限冻结强度受接触面温度和接触面粗糙度

显著影响，与接触面温度呈线性关系，与接触面粗糙

度呈对数函数关系。 
（4）接触面压应力变化是由土体低温冻胀引起

的，桩身上部接触面压应力分界点对应的剪切位移最

小，表明其先期发生塑性变形和剪切滑移破坏。 
（5）接触面压应力沿桩身分布情况会随着剪切位

移增加发生变化，在剪切加载初期沿桩身呈橄榄形分

布，在剪切加载末期呈梯形分布。 
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勘    误 
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不同填料土工织物散体桩桩体单轴压缩试验 
陈建峰

1
，花嘉嘉

1
，冯守中

2 

(1. 同济大学地下建筑与工程系，上海 200092；2. 武汉广益交通科技股份有限公司，湖北 武汉 430074) 

摘  要：选用碎石、圆砾和砂 3种填料，以及 5种不同强度的聚丙烯土工编织布套筒，制备成 15组尺寸为  300 mm×600 
mm，填料压实度λ=0.9 的土工织物散体桩，对桩体进行单轴压缩试验，以研究不同填料土工织物散体桩在轴向荷载作
用下的强度特性。研究结果表明：不同填料桩体在单轴压缩下具有不同的破坏模式，碎石填料局部刺破编织布套筒形

成较大破口，圆砾填料致套筒横向筋丝断裂、纵向筋丝分离，而砂填料致套筒横向筋丝断裂较均匀且无明显破口。桩

体强度与筋材和填料强度均呈正相关关系，3种填料桩体轴向应力–应变曲线在加载初期因填料受到初始压密而略有上
凹，而后近似线性增长至桩体强度，峰值强度后呈现应变软化现象；综合本文试验数据及前期所做的单轴、三轴压缩

试验数据，修正了桩体强度理论计算公式，得到的桩体强度修正值与试验值吻合较好。 
关键词：土工织物散体桩；单轴压缩试验；应力–应变曲线；桩体强度；填料 
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Uniaxial compression tests on geosynthetic-encased stone columns with          
different fills 
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(1. Department of Geotechnical Engineering, School of Civil Engineering, Tongji University, Shanghai 200092, China; 2. Wuhan Guangyi 

Transportation Science and Technology Co., Ltd., Wuhan 430074, China) 

Abstract: 15 samples of geosynthetic-encased stone columns (GESCs) with a dimension of  300 mm×600 mm and degree of 

compaction of 0.9 are made using three types of fills of crushed stone, pebble and sand and five different strength woven 

sleeves made of polypropylene geotextiles. The uniaxial compression tests are performed on the samples to investigate the 

characteristics of strength of GESCs. The results show that different failure modes happen to the GESC body with different fills 

under uniaxial compression. The crushed stone can partly puncture the woven sleeves to produce obvious holes and pebble is 

extruded to break the transverse polypropylene slices, while the longitudinal slices are separated. The sand evenly breaks the 

transverse slices with no obvious holes on sleeves. The strength of the GESC body has a positive relationship with the strength 

of the sleeves and the fills. The stress-strain curve of GESC body at preliminary loading stage is mildly concave down due to 

the initial densification, then increases linearly up to the peak stress, and subsequently decreases, showing strain-softening 

characteristics. Based on the present data and those of uniaxial and triaxial compression tests carried out by the authors before, 

the theoretical formula for the strength of the GESC body is amended, and the results of the modified formulas are proved to be 

in good agreement with the experimental ones.  

Key words: geosynthetic-encased stone column; uniaxial compression test; stress-strain curve; strength of GESC; fill 

0  引    言 
碎石桩具有透水性能好、抗液化能力强等优点,

被广泛应用于软土地基处理。但当软土强度很低（一

般不排水抗剪强度小于 15 kPa）时，桩体在轴向荷载
下极易发生鼓胀破坏[1]。土工织物散体桩又称为加筋

碎石桩，其是用土工合成材料套筒包裹散体填料（碎

石、砾石、砂等）桩体，能显著提高散体填料桩体在

软土中的承载力，并减小地基沉降量[2-5]。 
土工织物散体桩已在软土地基堤坝或路堤工程中

得到应用[6-9]，但目前还缺少土工织物散体桩复合地基

的设计计算方法[10]。然而按复合地基理论进行地基承

载力计算时，需要首先确定桩体本身的强度。土工织
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物散体桩不是刚性桩，但也非一般的柔性桩，其强度

应与组成桩体的土工合成材料及散体填料的物理力学

性质相关，这应该可以通过对桩体进行单轴压缩或三

轴压缩试验得出这些量值之间的相关关系。 
目前对土工织物散体桩桩体已开展了一些单轴压

缩和三轴压缩试验。Wu 等[11]对土工织物散体桩进行

了三轴压缩试验，发现随着筋材强度的提高，桩体似

黏聚力也得到提高；Gniel 等[12]对土工织物散体桩进

行单轴压缩试验，发现桩体刚度和承载力随着筋材刚

度的增大均得到提高；Miranda 等[13]对土工织物散体

桩进行了三轴压缩试验，结果表明在低围压下土工织

物对提高桩体承载力的效果较高围压下更为显著；陈

建峰等[14]对采用不同压实度碎石和不同强度聚丙烯

编织布制备而成的土工织物散体桩进行单轴压缩试

验，发现桩体强度与筋材强度呈较好的线性关系，而

跟碎石的压实度没有相关关系；陈建峰等[15]进而对采

用同一压实度碎石和不同强度聚丙烯编织布制备而成

的土工织物散体桩进行不同围压下的大三轴试验，得

出桩体的似黏聚力随筋材强度呈较好的线性增长关

系，而筋材对桩体碎石的内摩擦角影响不大。 
上述研究均对一种散体填料的土工织物散体桩进

行了单轴和三轴压缩试验，没有研究不同散体填料对

桩体强度的影响。在实际应用中，土工织物散体桩桩

体填料种类不限于碎石，另可采用砂和砾石等填料。

本文选用 3种相同压实度的碎石、圆砾和砂填料，以
及 5种不同强度的聚丙烯编织布套筒，对桩体进行大
尺寸（ 300 mm×600 mm）单轴压缩试验，以研究不
同填料土工织物散体桩在轴向荷载作用下的强度特 
性。 

1  桩体材料力学性能 
1.1  筋材 

本文采用常州泰勒思达新材料有限公司试制的 5
种强度无接缝聚丙烯土工编织布套筒。无接缝套筒采

用圆织机加工而成，其直径为 300 mm。对这 5 种聚
丙烯编织布筋材进行了宽条拉伸试验，得到试验曲线

如图 1所示。表 1列出了编织布强度、对应的拉伸率
及拉伸模量。 

表 1 筋材力学指标 

Table 1 Mechanical properties of woven textiles 

筋材编号 拉伸强度

T/(kN·m-1) 
对应伸长率

rε /% 
拉伸模量

/(kN·m-1) 
1 25.2 19.7 128 
2 45.3 14.3 317 
3 50.2 11.2 446 
4 71.0 22.4 316 
5 101.0 25.1 402 

图 1 筋材拉伸试验曲线 

Fig. 1 Tensile curves of woven textiles 

1.2  填料 

本文试验采用碎石、圆砾和砂 3 种填料，见图 2
所示。对这 3种填料分别进行级配试验和最大、最小
干密度试验，图 3为级配试验曲线。土工织物散体桩
桩体单轴压缩试验中，将 3 种填料压实度均控制为
λ =0.9，故对该压实度下的 3 种填料进行了法向应力
分别为 100，200，300，400 kPa下的大型直剪试验，
得到如图 4所示的填料抗剪强度与法向应力的关系曲
线。 
表 2列出了通过上述试验获得的 3种填料物理力

学指标。可见，除最小干密度ρdmin外，碎石、圆砾和

砂的物理力学指标依次降低。 

图 2 土工织物散体桩填料 

Fig. 2 Fills of GESCs 

图 3 填料级配曲线 

Fig. 3 Grading curves of fills
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表 2 填料物理力学指标 

Table 2 Physical and mechanical properties of fills 

填料 平均粒径
d50/mm 

不均匀系数
Cu 

曲率系数 
Cc 

最大干密度

ρdmax/(g·cm-3) 
最小干密度

ρdmin/(g·cm-3) 
似黏聚力

c/kPa 
内摩擦角

φ/(°) 
碎石 21.8 7.3 1.7 2.05 1.39 10.9 44.7 
圆砾 13.5 2.2 1.2 1.87 1.46 6.41 39.3 
砂  0.6 1.4 1.0 1.81 1.42 2.53 31.0 

图 4 填料抗剪强度–法向应力曲线 

Fig. 4 Shear strength-normal stress curves of fills 

2  试验结果分析 
2.1  试验概况 

本文单轴压缩试验中，桩体高度 H=600 mm，半
径 R0=150 mm，桩体填料压实度 λ=0.9。根据干密度
ρd=λρdmax和桩体体积来计算所需填料质量，将聚丙烯

编织布套筒紧贴对开制样筒内壁放置，分 4层放入填
料并击实，每层压实高度约为 150 mm，直至试样制
备完成。图 5为碎石填料桩体试样的制备。 

   

(a) 制样             (b) 制样完成 

图 5 土工织物散体桩试样的制备 

Fig. 5 Preparation of GESC sample 

采用 WDW-600KN 型伺服控制电子万能试验机
进行桩体的单轴压缩试验，加载速率控制为 3.6 
mm/min。在加载过程中，土工织物散体桩桩体轴向不
断压缩，伴随径向变形不断增大。图 6为 3种填料土
工织物散体桩桩体破坏情况。由图可见，碎石和圆砾

填料桩体中部鼓出显著，而砂填料桩体径向膨胀通长

比较均匀，原因是砂填料颗粒细小且比较均匀，颗粒

间的摩擦力（摩擦角）小，在轴向压力下砂颗粒更易

径向移动。 

桩体在达到峰值应力（强度）时，3种填料桩体
均在中间部位开始破坏。碎石填料桩体中间部位筋丝

裂开成较大的破口，如图 6（a）所示；圆砾填料桩体
中间部位横向筋丝断裂，纵向筋丝分离呈纱网状，如

图 6（b）所示；而砂填料桩体中间部位横向筋丝断裂
较为均匀、分散，无明显破口，最终砂填料从各自的

破口中漏出而导致桩体失效，如图 6（c）所示。这是
由于碎石填料颗粒较大且有棱角，容易在套筒中产生

应力集中而刺破编织布形成破口；而砂填料颗粒小，

其均匀挤胀套筒而不形成明显的应力集中，导致横向

筋丝较为均匀崩断。 

 

（a）碎石 

 

（b）圆砾 

 

（c）砂 

图 6土工织物散体桩桩体破坏情况 

Fig. 6 Failure of GESC body 
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2.2  桩体轴向应力–应变关系和强度特性 

图 7为不同筋材强度下 3种填料桩体轴向应力–
应变曲线。由图可见，桩体应力–应变曲线在加载初

期因填料受到初始压密而略有上凹，而后近似线性增

长至桩体强度，峰值强度后则应力随应变降低，呈现

应变软化现象。 

图 7 土工织物散体桩应力–应变曲线 

Fig. 7 Stress-strain curves of GESC body 

图 8 为不同填料桩体强度与筋材强度之间的关
系。由图 8可见，对于同一种填料的桩体，其强度与
筋材强度呈较好的线性关系，这与笔者[14]对同一种不

同压实度碎石填料土工织物散体桩进行单轴压缩试验

所得出的结果一致；而对于同一种筋材强度的桩体，

其强度则随砂、圆砾、碎石填料依次增大。这表明，

土工织物散体桩单轴压缩强度跟筋材强度和填料性质

均相关，其随筋材和填料强度的增大而增大。 

图 8 不同填料桩体强度与筋材强度关系 

Fig. 8 Relationship between strength of GESCs with different fills  

and that of reinforcements 

2.3  桩体强度分析 

根据莫尔–库仑强度理论和极限平衡原理推导得
出土工织物散体桩强度理论公式如下[15]： 

2
0 r1 tan 45

2
Tp p
R

ϕ°   = + +   
   

  。     (1) 

式中  0p 为桩体强度理论值（kPa）； r1p 为围压（kPa），
单轴压缩试验条件下， r1p =0；T为筋材强度（kN·m-1）；

R 为桩体半径（m），R=(1+εr)R0，其中 rε 为套筒筋材
在拉伸强度下的伸长率，R0 为桩体初始半径；ϕ为填
料内摩擦角(°)。 
根据式（1）计算本文 3种不同填料和 5种不同强

度筋材的桩体强度理论值 0p 。图 9为理论值 0p 与试验
值的比较，可见，数据点位于 1∶1线之上，表明理论
值较试验值偏大一些。但这 3种不同填料的偏大程度
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还是略有差异，碎石填料偏大程度最大，圆砾填料其

次，砂填料的理论值则与试验值最接近。其原因是，

按理论公式（1），桩体强度是编织布在填料的纯挤胀
压力下达到其拉伸强度 T时得到的，但实际试验中填
料对编织布均会有不同程度的损伤，如 2.1 节所述，
碎石填料颗粒较大且有棱角，其刺破编织布形成破口

而导致桩体破坏，故桩体破坏是在编织布小于其拉伸

强度的应力下发生的；砂填料颗粒小，其均匀挤胀套

筒而不形成明显的应力集中，致横向筋丝断裂较为均

匀，故接近桩体理论强度的状态；而圆砾填料对编织

布的损伤介于碎石和砂之间。 

图 9 桩体强度理论值和试验值的关系 

Fig. 9 Comparison between theoretical and measured strengths of  

GESCs 

将笔者前期所做的采用 3 种不同压实度（ λ = 
0.78，0.84，0.9）碎石和 4 种不同强度筋材（T=33，
43，52，65 kN/m）的共 12组单轴压缩试验数据[14]，

以及采用同一压实度（λ=0.87）碎石、4 种不同围压
（ 3σ =50、100，150，200 kPa）和 4种不同强度筋材
（T=33，43，52，65 kN/m）的共 16组大三轴试验数
据[15]，连同本文 15组试验数据一起，与采用式（1）
计算的相应理论值进行比较，如图 10 所示。由图 10
可见，同上述规律一致，桩体强度理论值均偏大于试

验值，但随着数据点的增加，二者的线性关系较图 9
更好一些，线性相关性 R2达到 0.913。 
根据图 10线性拟合公式，其试验均值是理论均值

的 1/1.51≈0.66 倍，因此对式（1）进行修正，给出折
减系数λ =0.66，即对理论值均乘以折减系数λ =0.66，
修正公式为 

2
p r1 tan 45

2
Tp p
R

ϕ
λ °   = + +   

   
  ，    (2) 

式中， pp 为桩体强度理论修正值（kPa）。 
修正后的结果如图 11所示，数据点均集中在 1∶

1 线上及附近。为判断强度理论修正值的离散程度，
统计强度试验值与理论修正值比值的平均值 µ = 
0.986，标准差σ =0.123，得到强度试验值与理论修正

值比值的变异系数 COV=12.5%。一般岩土工程极限
状态设计可靠度标定可接受的变异系数范围为 COV
≤30%[16]，因此本文得到的土工织物散体桩桩体强度

理论修正值的离散程度不大，结果可信。 

 

图 10 桩体强度理论值和综合试验值的关系 

Fig. 10 Comparison between theoretical and comprehensive  

measured strengths of GESCs 

图 11 桩体强度理论修正值和试验值的关系 

Fig. 11 Comparison between modified theoretical and measured  

strengths of GESC body 

3  结    论 
本文选用 3种相同压实度的碎石、圆砾和砂填料，

以及 5种不同强度的无接缝聚丙烯编织布套筒，对桩
体进行大尺寸单轴压缩试验，以研究不同填料土工织

物散体桩在轴向荷载作用下的强度特性。本文得出如

下 3点结论。 
（1）不同填料土工织物散体桩桩体在单轴压缩下

具有不同的破坏模式。碎石和圆砾填料桩体中部鼓出

显著，碎石填料局部刺破套筒编织布形成较大破口，

圆砾填料致套筒横向筋丝断裂、纵向筋丝分离；而砂

填料桩体通长鼓胀比较均匀，套筒横向筋丝较均匀断

裂，且无明显破口。 
（2）桩体强度与筋材和填料强度均呈正相关关

系。3 种填料桩体轴向应力–应变曲线在加载初期因
填料受到初始压密而略有上凹，而后近似线性增长至
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桩体强度，峰值强度后呈现应变软化现象。 
（3）综合本文及前期所做的单轴、三轴压缩试验

共 43组数据，修正了桩体强度理论计算公式，得到的
桩体强度修正值与试验值吻合较好。 
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围压对 TBM滚刀破岩影响的数值模拟研究 
翟淑芳

1
，曹世豪

1
，周小平

2
，毕  靖

2
 

(1. 河南工业大学土木建筑学院，河南 郑州 450000；2. 重庆大学土木工程学院，重庆 400045) 

摘  要：采用一种新的无网格数值计算方法—广义粒子动力学法(GPD)，研究了水平方向围压为 0，5，10，15，20 MPa
条件下，全断面隧道掘进机(TBM)滚刀的破岩过程及破岩模式，分析了围压对岩体可掘性的影响。得到：①围压的存在
抑制中央裂纹的扩展；②随着围压的增加，赫兹裂纹的扩展方向发生偏转，与水平面的夹角变小；③相同贯入度下，

随着围压的增加，滚刀法向力及其掘进指数均增加。利用 GPD法分析了锦屏二级水电站隧道施工中，含节理的岩层中
高地应力对 TBM滚刀破岩的影响，成功模拟出高地应力下节理岩体的板裂化现象，得到高地应力能够使岩体产生板裂
化促进滚刀破岩。 
关键词：广义粒子动力学；围压；破岩；板裂化；TBM 
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Numerical study on effects of confining stress on rock fragmentation by                   
TBM cutters 

ZHAI Shu-fang1, CAO Shi-hao1, ZHOU Xiao-ping2, BI Jing2 

(1. College of Civil Engineering and Architecture, Henan University of Technology, Zhengzhou 450000, China; 2. Department of Civil 

Engineering, Chongqing University, Chongqing 400045, China) 

Abstract: A novel meshless numerical method known as general particle dynamics (GPD) is used to study the effects of 

confining stresses on rock fragmentation by TBM cutters. The processes and modes of rock fragmentation and the diggability 

by TBM cutters under confining pressures of 0, 5, 10, 15 and 20 MPa are studied. The following results are obtained: (1) The 

confining stress is adverse to the propagation of the central cracks during the process of rock fragmentation. (2) With the 

increasing confining stress, the propagation direction of the Hertz cracks between two cutters changes, and the angle of cracks 

decreases. (3) Under the same penetration, the crack initiation forces and the diggability index significantly increase with the 

increasing confining stress. Moreover, the GPD method is introduced to the tunnels in the Jinping Ⅱ Hydropower Station, and 

the influcnces of high geostress on rock fragmentation are analyzed and plate cracking is discovered. The analysis results show 

that if the plate cracking is caused by high geostress, the geostress promotes the rock fragmentation by TBM cutters. 

Key words: general particle dynamics; confining stress; rock fragmentation; plate cracking; TBM 

0  引    言 
根据工程实践经验，当隧道的长度与直径之比较

大时，隧道采用 TBM施工比传统的矿山法效率更高，
安全性更好，且更加经济。TBM掘进过程中会遇到各
种不良的地质状况，如高地应力、节理发育、软弱夹

层、岩溶、地下水等，这些不良地质条件给 TBM 施
工带来了很大困难。近些年来，国内外的专家对 TBM
开挖过程中遇到的高地应力对 TBM 破岩特征及破岩
效率的影响进行了研究。TBM 刀盘位于掘进机最前

端，与掌子面岩体直接接触，是掘进机的主要受力部

分，其上的滚刀更是 TBM 破碎岩体的核心部件，滚
刀的破岩效率及工作状态决定了 TBM 施工效率，因

此，研究不同地应力条件对 TBM 滚刀破岩的影响具
有重要意义。 
国内外研究地应力对 TBM 滚刀破岩的影响时，

采用的研究手段主要包括工程现场原位试验、室内破

岩试验和数值模拟。工程现场原位试验研究主要是指

根据 TBM 隧道开挖现场记录的数据，分析高地应力
区 TBM滚刀破岩特征及效率。龚秋明等[1]通过在锦屏

Ⅱ级水电站工程现场进行的掘进试验得到：较高的地

应力将抑制 TBM 刀具破碎完整岩体，但却促进含裂
─────── 
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隙岩体的破碎。Gehring[2]根据工程现场掘进数据总结

得到：地应力的增加使岩体的可掘性降低，岩体破碎

所需的破岩力增加。 
在室内破岩试验和数值模拟研究中，国内外大多

数学者通常采用滚刀贯入破岩试验来研究围压对

TBM滚刀破岩的影响。Huang等[3]研究了围压的大小

对岩体破裂时拉裂纹起裂应力的影响，发现随着围压

的增加，最大拉应力的出现位置逐渐偏离滚刀贯入轴

线；Chen等[4]发现围压的存在使岩体中产生的侧向裂

纹更趋向于自由面方向扩展。 
数值模拟方面，Ma等[5]利用基于微观力学的数字

码编写的程序，研究了不同围压条件下滚刀破碎岩体

的过程，并且依据围压与岩体的单轴抗压强度之比定

义了“紧箍系数”，根据此系数将围压划分为 3种不同
的类别；基于离散元软件 UDEC，张魁等[6]研究了围

压条件下滚刀侵入岩体时裂纹的起裂与扩展过程，得

到随着围压的增加，侧向裂纹沿水平方向扩展长度增

加，最优刀间距增加。 
根据上述分析可以得到，针对围压对滚刀破岩效

率的影响，不同学者的研究结果存在分歧，目前仍没

有达成共识，主要包括两类观点：①高地应力抑制滚

刀破岩；②随着地应力的增加，地应力对滚刀破岩的

影响为先抑制后促进。因此，高地应力对滚刀破岩效

率的影响有待进一步研究。 
本文采用一种新的无网格数值计算方法——广义

粒子动力学（GPD），研究不同围压对 TBM滚刀破岩
的影响。GPD的原理在文献[7]中进行了详细的介绍，
在文献[8～10]中笔者成功地将该方法引入到模拟滚
刀破岩问题。本文的侧重点是利用 GPD方法研究不同
围压条件下 TBM滚刀破岩的过程。 

1  广义粒子动力学（GPD）方法简介 
1.1  本构关系 

总应力张量 αβσ 由两部分组成，一部分为体积应

力 p，另外一部分为偏应力张量 αβτ ： 
pαβ αβ αβ= −σ τ δ   ，          (1) 

式中， 0( / 1)p k ρ ρ= − ，ρ为实时点的密度， 0ρ 为初始
密度，k为体积弹性模量， αβδ 为 Kronecker符号。 
偏应力分量 αβτ 为 

ˆαβ αβ αγ βγ γβ αγ= + +& && & R Rτ τ τ τ   ，   (2) 
应变率为 

1
2

α β
αβ

β α

 ∂ ∂
= + ∂ ∂ 
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v v
x x

ε   ，       (3) 

旋转率为 
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& v vR
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  ，       (4) 

式中， αx 和 αv 分别为沿α 方向的空间坐标向量和速
度向量。 
应力率由应变率和剪切模量计算可得 

2Gαβ αβ= &&τ ε   ，             (5) 
式中， 1/ 3αβ αβ αβ γγ= −& & &ε ε δ ε ，G为剪切模量。 
由此可得 

1ˆ 2
3

Gαβ αβ αβ γγ αγ βγ γβ αγ = − + + 
 

& && && R Rτ ε δ ε τ τ 。(6) 

1.2  控制方程 

GPD算法中，质量守恒方程、动量守恒方程和能
量守恒方程可表达为

[11] 
d
dt
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式中，e 为比内能，d/dt为拉格朗日描述下的时间导
数。 
1.3  粒子损伤理论 

通常情况下，岩石材料表现出脆性特性。在模型

中，所有的粒子具有和材料模型相同的强度参数，因

此在 GPD模型中，粒子损伤的起裂和扩展均采用与材
料模型相同的损伤模型。本文采用 Hoek-Brown 强度
准则对损伤的开始和扩展进行判断，当粒子应力满足

Hoek-Brown强度准则时，认为损伤从该粒子扩展。当
损伤从某一个粒子开始时，这个损伤粒子和周围相邻

粒子的相互作用与材料未损伤时不同，损伤粒子不再

与其它粒子有相互作用，并且会产生新的边界，如图

1所示。 

图 1 粒子离散化分布图 

Fig. 1 Randomly distributed particle discretization 

Hoek-Brown强度准则可以表述为[12] 
2 1/2

1 3 3 c c+( + )m sσ σ σ σ σ=   。    (10) 
在本文的模拟研究中，Hoek-Brown强度准则中的

强度参数 m和 s，按照工程经验进行取值，对于完整
花岗岩 m和 s分别取 25和 1.0；对于节理岩体，m和



156                         岩  土  工  程  学  报                                    2019年 

s分别取 2.1和 0.003。 
引进一个参数 f，称为“相互作用因子”，相互作

用因子 f 是由粒子的损伤状态定义的，可以反映粒子
i和粒子 j之间的相互作用水平。当粒子未发生破坏时，
f=1；粒子发生破坏时，f=0。为模拟滚刀作用下压碎
区的形成和裂纹的起裂、扩展问题，粒子采用弹脆性

本构关系，如图 2所示。 

 

图 2 线性弹脆性法则 

Fig. 2 Linear-elastic brittle law 

m particle max0, 1    ( )D f σ σ= = <   ，.  (11) 
m particle max1, 0     ( )D f σ σ= = ≥   ，   (12) 

式中，Dm为损伤因子，f 为相互作用因子， particleσ 为

粒子上的应力分量。 
因此，GPD算法的离散化方程可以表述为 

, ,
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式中，U为未损伤粒子，D为损伤粒子。 

2  TBM滚刀破岩模型的建立 
2.1  建立 GPD模型 
如图 3所示，建立双滚刀破岩模型，模型尺寸为

0.2 m×0.1 m，模型中忽略滚刀的切向滚动力和侧向
力，采用位移加载方式模拟滚刀的法向作用力；法向

作用力与上边界接触宽度为 15 mm，加载速率为 0.01 
m/s，时间步长 dt =3×10-5 s，取上边界为自由边界。
模拟中采用的岩体材料的力学参数如表 1所示。 

表 1 岩体的力学参数[13] 

Table 1 Mechanical parameters of rock[13] 

密度 

/(kg·m-3) 

弹性模量 

/GPa 
泊松比 

单轴抗压强度 

/MPa 

2600 82.5 0.29 233 

图 3 双滚刀侵入岩体的模型 

Fig. 3 Model for intrusion into rock by TBM cutters 

2.2  GPD算法中围压施加方法 

在 GPD算法中，给岩体施加围压的方式有两种：
①在描述岩体的实粒子周边布置虚粒子，通过给虚粒

子施加位移，从而产生应变再转化为应力，虚粒子将

应力传递给内部实粒子，达到施加围压的目的；②通

过直接给描述岩体的实粒子一个初始的应力值，达到

施加围压的目的。比较这两种施加围压的方法，前者

是通过应力传递的方式施加围压，而应力传递需要一

个过程，在应力传递未完成前实粒子中的应力不均匀；

后者围压施加方法更直接，且每个粒子点的应力都相

同，更符合实际工程中地应力的特征。本文采用方法

①施加围压。 
2.3  不同围压条件下花岗岩的强度特性 

根据岩石力学试验，随着围压的增加岩石的抗压

强度增加。张流等
[14]
采用以铅为围压介质的三轴试验

装置在围压高达 750 MPa的范围内测定了中国不同产
地的花岗岩的应力–应变曲线，得到了岩石抗压强度

与围压的关系式为 

0 3
nC C ασ= +   。           (15) 

特征参数 0C =2.33 kb，α =7.14，n =0.51。由此可
以得到不同围压下，花岗岩的抗压强度值，如表 2所
示，表中数据的单位统一由千巴（kb）换算为兆帕
（MPa）。 

表 2 不同围压下花岗岩的抗压强度 

Table 2 Compressive strengths of granite under different confining  

..pressures 

围压/MPa 0 5 10 15 20 

抗压强度/MPa 233 388 454 504 547 

3  数值模拟分析 
3.1  无围压条件下双滚刀破岩过程 

图 4给出了双滚刀破岩过程中压碎区的形成及裂
纹的起裂、扩展过程。图中红色代表破坏粒子，蓝色

代表非破坏粒子。如图 4（a）所示，滚刀向岩体加载
时，在滚刀的下方形成扇形压碎区，压碎区的中间存

在完整岩块，这是因为这个区域有高约束力存在，处

于静水压力状态[15]。当滚刀贯入度 P=0.42 mm时，较
大的压碎区在刀盘下方直接形成，通过粒子点的应力
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分析，得出压碎区由压破坏单元和拉破坏单元组成。

其中压破坏单元集中于压碎区的内部，拉破坏单元集

中在压碎区的边缘处，中央裂纹和赫兹裂纹均起裂于

拉破坏单元。此后，压碎区的面积不再增加，压碎区

的正下方出现长度大于 2 mm，并且扩展方向垂直向
下的裂纹，称之为中央裂纹；压碎区的侧边缘出现侧

向裂纹，这些不规则的锥形裂纹称之为赫兹裂纹[15]。

随着时间步的增加，由于滚刀之间的相互作用，两滚

刀中间的赫兹裂纹会改变方向，沿水平方向向着彼此

扩展并最终连接，形成岩片。双滚刀破岩过程主要分

为 3个阶段：①压碎区形成阶段；②裂纹区形成阶段；
③岩片形成阶段。从 TBM 破岩效率出发，压碎区形
成阶段会吸收大量的能量，但它对破岩面积的贡献远

不如裂纹区，所以在 TBM 滚刀破岩过程中，裂纹区
的扩展长度是重点控制的因素。 

 

图 4 双滚刀破岩过程 

Fig. 4 Processes of interaction of two cutters 

3.2  围压条件下 TBM滚刀破岩模式 

在图 3的双滚刀作用模型中，给定每个粒子不同
的初始水平应力如 5，10 MPa等，研究围压条件下滚
刀破岩过程。图 5给出了水平方向围压为 5 MPa时，
双滚刀的破岩过程。与无围压情况下双滚刀破岩过程

相比较，可以看出：①中央裂纹的扩展长度明显减小；

②赫兹裂纹的扩展方向与水平面之间的夹角明显减

小；③两滚刀之间的破岩深度明显变小。由此可以得

到，水平围压由 0 逐渐增加至 5 MPa 时，围压的增
加会抑制压碎区边缘裂纹的起裂和中间裂纹的扩展、

影响侧向裂纹起裂角的大小，同时破岩深度减小，这

与 Liu 等[16]通过理论推导及室内试验得到的结论一

致。 
图 6（a）、（b）为围压 5 MPa的水平方向应力和

最大主应力分布图。从图 6（a）可以看出，在初始时
刻，每个粒子的初始水平应力为 5 MPa，水平方向应
力场是对称的，在两滚刀下方存在应力集中。图 6（b）
为最大主应力分布图，最大主应力场是对称的，随着

距离加载点的距离的增加，应力逐渐较小。 

图 5 围压为 5 MP时滚刀破岩过程 

Fig. 5 Processes of rock fragmentation at confining stress of 

 .5 MPa 

图 6 围压为 5 MPa时应力分布情况 

Fig. 6 Distribution of stress under confining stress of 5 MPa 

图 7为滚刀贯入度达到 1.02 mm时，围压分别为
10，15，20 MPa的情况下，不同围压下岩石破坏模式，
表 3给出了不同围压时双滚刀破岩特征参数。综合不
同围压时滚刀破岩模式，可以得到裂纹扩展具有以下

特征：①随着围压的增加，滚刀下方压碎区的深度明

显变小，即地应力的增大，会使相同滚刀力下的滚刀

贯入深度减小。②围压的存在抑制中央裂纹的扩展，

且最强抑制作用发生在围压为 5 MPa。③ 随着围压的
增加，赫兹裂纹的扩展方向发生明显的偏转，与水平

面的夹角变小，扩展方向趋向水平方向。④随着围压

的增加，两滚刀相互作用下的破岩深度逐渐变小。⑤

随着围压的增加，压碎区深度、面积均变小，粉末状

岩石占的比重变小，且随着地应力的增加，这种现象

更加明显。 
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图 7 围压分别为 10，15，20 MPa时滚刀破岩模式 

Fig. 7 Patterns of rock fragmentation at confining stress of 10, 15,  

20 MPa 

表 3 不同围压下岩石破坏特征参数 

Table 3 Failure parameters of rock under different confining  

..pressures 
围压值 
/MPa 

压碎区深度
/mm 

中央裂纹长

度/mm 
破岩深度

/mm 
0 9 40 15 
5 8 0 13 
10 8 9 10 
15 7 8 8 
20 7 8 6 

3.3  围压对岩体可掘性的影响 

岩体的可掘性是描述岩体在开挖工具作用下的反

映的重要参数，它是一个综合参数，既可反映岩体条

件，又体现隧道 TBM 的掘进反映。根据掘进机的施
工，Hamilton等[17]将单刀推力与每转进尺的比值定义

为岩体的可掘性指数（FBI）。由此，将可掘性指数推
广到贯入试验中，可定义法向力可掘性指数为 

nBI /FN F P=               (16) 
式中， nF 为法向力，P为滚刀贯入度。 
下面分析不同围压下花岗岩法向力可掘性指数的

变化规律，表 4 分别列出了时间刻为 0.012，0.042，
0.072，0.102 s时，不同围压条件下，随着滚刀贯入度
的增加，滚刀法向力及其可掘性指数的变化情况。得

到：① 不同围压下，随着滚刀贯入度的增加，滚刀法
向力均呈非线性增加，且滚刀法向力掘进指数均减小，

即随着滚刀贯入度的增加，岩体的可掘性较好，岩体

越容易破碎；②相同滚刀贯入度下，围压越大，滚刀

法向力及其掘进指数均越大，即围压越大，岩体的可

掘性较差，岩体越难破碎。 
将表 4 中数据进行拟合分析得到图 8，可以看出

不同围压时，滚刀贯入度和可掘性指数呈幂函数关系，

拟合较好。围压为 5，10，15，20 MPa时，岩体特征
可掘性指数分别为 57.4，60.7，62.4，77.6 kN/mm，
指数变化范围为-0.79～-0.76。 

 

图 8 不同围压下滚刀法向力可掘性指数与贯入度的关系 

Fig. 8 Relationship between diggability index and penetration for  

normal force under different confining pressures 

4  工程实例分析 
锦屏二级水电站是雅砻江干流锦屏大河湾上重要

的梯级电站，由 7条隧洞组成，其中有 3条隧洞采用
TBM掘进机开挖的方式掘进。在锦屏Ⅱ级水电站引水
隧洞工程区进行地应力测试，测试结果显示地应力随

着埋深的增加逐渐增加，实测地应力最高可达

69.44MPa。锦屏二级水电站 1号引水隧洞沿线主要由
大理岩、石灰岩组成，鉴于本文主要分析 TBM 在高
地应力大理岩中的破岩过程，表 5仅列出了引水隧洞
区的大理岩的力学参数及有代表性的一组岩体特征。 
针对大理岩的岩体特征建立 GPD 数值模型进行

分析，如图 9（a）～（d）所示，用 GPD算法模拟研
究 TBM滚刀作用下地应力为 20 MPa时，45°节理岩
体的破碎过程。在 GPD模拟过程中采用将对应位置的
粒子挖空的方式布置节理。初始阶段，两滚刀下方出

现面积较小的压碎区，压碎区边缘开始出现中央裂纹

和赫兹裂纹。随着加载时间步的增加，在节理和较高

地应力的共同作用下，左滚刀下方压碎区的边缘出现 
垂直于节理面扩展的裂纹；右滚刀下方左侧的中央裂

纹沿着加载方向扩展较长距离，赫兹裂纹几乎没有扩 
展；右滚刀下方右侧的中央裂纹沿着加载方向扩展较 

表 4 不同围压下法向力及法向力可掘性指数大小 

Table 4 Normal forces and field penetration indices of normal forces under different confining pressures 
0.12 mm 0.42 mm 0.72 mm 1.02 mm 

围压 
/MPa 法向力 

/kN 
可掘性指数 
/(kN·mm-1) 

法向力 
/kN 

可掘性指数

/(kN·mm-1) 
法向力 

/kN 
可掘性指数

/(kN·mm-1) 
法向力 

/kN 
可掘性指数

/(kN·mm-1) 
5 35 291.7 45 107.1 53 73.6 59 57.8 

10 37 308.3 48 114.3 56 77.8 62 60.8 
15 40 333.3 50 119 58 80.6 64 62.7 
20 50 416.7 62 147.6 72 100 80 78.4 
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短距离，赫兹裂纹扩展一小段后，改变扩展方向开始

沿水平方向扩展。随着加载时间步的进一步增加，在

节理和较高地应力的作用下，两滚刀压碎区下方均出

现沿水平方向扩展的劈裂裂纹，且右侧滚刀下方劈裂

裂纹数量明显多于左侧滚刀。随着加载步的进一步增

加，左侧滚刀下方的劈裂裂纹扩展至节理面，大大增

加了左侧滚刀的破岩面积；右侧滚刀下方的劈裂裂纹

继续沿水平方向扩展。 
表 5 大理岩物理力学参数及岩体特征

 

Table 5 The mechanical parameters of marble 

重度 

/(kN·m-3) 

单轴抗压

强度/MPa 

单轴抗拉 

强度/MPa 

弹性模

量/GPa 

泊松 

比 

地应力 

/MPa 

节理 

倾角/(°) 

280 120  6.0  50  0.23 20  45 

图 9 大理岩中地应力为 20 MPa时 GPD模拟结果 

Fig. 9 Simulated results of marble at geostress of 20 MPa 

当地应力为 20 MPa 时，滚刀下方压碎区面积较
小，这意味着滚刀破岩时消耗的能量减少；地应力为

20 MPa时，劈裂裂纹的产生和扩展不仅增加了滚刀的
破岩面积，也增大了滚刀损伤岩体的深度。总结得到：

如果地应力水平足够高，且能够使岩体产生水平向的

劈裂裂纹，即在岩体中出现板裂化的现象，那么此时

的高地应力将有利于岩石破碎，可以提高 TBM 破岩
效率。 

图 10（a）、（b）显示了地应力为 20 MPa时最大
主应力和最小主应力分布图，图 10（c）给出了劈裂
裂纹尖端的监测点

#1（如图 9（d）所示）的应力分布
图。可以得到：①压碎区的下方，最大主应力和最小

主应力均为正值，推断出压碎区内单元破坏是由压应

力引起的；②水平劈裂裂纹扩展时最小主应力为负值，

监测点
#1的最小主应力为拉应力，该点的破坏是由于

最小主应力达到岩体的抗拉强度造成的，该点为拉破

坏点，即劈裂裂纹为拉裂纹。 
在锦屏引水隧道施工时，由于高地应力的影响，

在大理岩中出现沿层面拉裂，掌子面发生了成片掉块，

垮塌严重等现象，与数值分析结果一致。图 11为排水
洞 K10+716—721 m处洞壁围岩非剧烈板裂化片帮破

坏现象的实拍照片，图（a）为高应力作用下岩体的板
裂化片帮坑，图（b）为板裂化片帮脱落后的岩板。最
大破坏深度 0.5～0.6 m。岩板最大厚度约 10 cm，最小
约 0.5 cm，平均厚度 3～6 cm。 

图 10 地应力为 20 MPa时主应力分布 

Fig. 10 Distribution of main stress at geostress of 20 MPa 

图 11 大理岩中高地应力岩体板裂化现象
[1]
 

Fig. 11 Fracturing phenomena of marble under high stress 

5  结    论 
本文采用 GPD法，研究了无围压及水平围压为 5，

10，15，20 MPa条件下，TBM滚刀破岩过程及破岩
模式，分析了围压对岩体可掘性的影响。研究了锦屏

二级水电站隧道工程施工过程中，高地应力对 TBM
滚刀破岩的影响，成功模拟出高地应力下岩体的板裂

化现象。得到以下 5点结论。 
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（1）随着围压的增加，滚刀下方压碎区的深度变
小，即地应力的增大，会使相同滚刀力下的滚刀贯入

深度减小。 
（2）围压的存在抑制中央裂纹的扩展，且最强抑

制作用发生在围压为 5 MPa时。围压为 5 MPa时，无
中央裂纹扩展；围压大于 5 MPa时，中央裂纹扩展长
度均小于无围压的情况。 
（3）随着围压的增加，赫兹裂纹的扩展方向发生

明显的偏转，与水平面的夹角变小，扩展方向趋向水

平方向。 
（4）相同滚刀贯入度下，围压越大，滚刀法向力

及其掘进指数越大，即随着围压的增加，岩体的可掘

性越差，岩体越难破碎。 
（5）在锦屏二级水电站 TBM施工中，在地应力

较高的地区，若地应力能够使岩石产生板裂化现象，

则此时地应力有利于滚刀破岩。 
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摘  要：海底泥流是海底斜坡失稳后演化的流态化滑坡体，常对海洋工程设施造成严重破坏，而目前针对这种泥流的
流变特性研究较少，特别是考虑海底低温环境。基于南海北部陆坡软黏土原状样制备泥流，采用 RST流变仪开展具有
不同温度与含水率的泥流流变试验，引入 Herschel-Bulkley模型对流变参数进行深入探讨，建立考虑低温效应与含水率
变化的海底泥流综合流变模型。进一步，通过相态转化、布朗运动与粒际作用的理论，解释并分析了海底泥流的流变

特征及其变化机理。研究表明：与常温条件相比，低温环境下泥流的剪应力与表观黏度显著提高，且随着剪切速率的

增加差距变大，平均变化量可超过 35%。这一成果可为海底泥流运动过程数值模拟与海底滑坡灾害预测提供科学依据。 
关键词：南海；海底泥流；低温流变试验；综合流变模型；流变机理 
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Rheological tests and model for submarine mud flows in South China                     
Sea under low temperatures 

GUO Xing-sen1, NIAN Ting-kai1, 2, 3, FAN Ning1, JIAO Hou-bin1, JIA Yong-gang3 
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for Geomechanics and Deep Underground Engineering, China University of Mining and Technology, Xuzhou 221008, China; 3. Shandong 

Provincial Key Laboratory of Marine Environment and Geological Engineering, Ocean University of China, Qingdao 266100, China) 

Abstract: The submarine mud flow, a fluidized landslide mass developed from the unstable submarine slope, is easy to cause a 

serious damage to the offshore engineering facilities. At present, there are rarely researches to discuss the rheological properties 

of this mud flow, particularly lacking of its characteristic studies considering the low temperatures around the seafloor. For this 

purpose, the mud flow is prepared by using undisturbed soft clay samped from the South China Sea, and many rheological tests 

under different temperatures and water contents are conducted by the RST rheometer. Then, the Herschel-Bulkley model is 

introduced to analyze the rheological parameters, and the integrated rheological model for the submarine mud flow is proposed. 

Further, the rheological characteristics and mechanisms of the submarine mud flow are analyzed by the phase transformation, 

the Brownian motion and the interparticle interaction. The research results show that the shear stress and apparent viscosity of 

the mud flow under the low temperatures significantly increase as compared with those under the room temperature, and this 

change percentage will further rise with the increase of the shear strain rate, and the average value of the change is more than 

35%. This study may provide a scientific basis for the numerical simulation of submarine mud flows and the prediction of 

landslide hazards. 

Key words: South China Sea; submarine mud flow; low temperature rheological test; integrated rheological model; rheological 

mechanism 

0  引    言 
海底滑坡作为一种常见的海洋地质灾害，可对影

响区域内的能源管道、缆线、油气生产平台等海洋工

程设施造成严重破坏[1-2]。随着国家海洋战略的提出，

海底滑坡受到的关注与日俱增，加深对滑坡体运动特
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征研究[3]，可为海底滑坡预警、运移范围预测、冲击

管线评估以及资源综合开发与利用提供科学依据[4]。 
海底泥流是海底斜坡失稳后，经复杂的水土交换

作用与长距离运移演化的流态化滑坡体，具有高含水

率、低剪切强度、剪切稀化等特点，属于超软土范畴

内的流泥[5]，也普遍被认为是一种非牛顿流体[6]。目

前，国内外学者很少针对海底泥流开展流变特性研究，

主要关注河口、水库、湖泊、海湾泥沙以及泥石流样

本的流变特性。考虑的影响因素包括含水率、密度、

盐度、pH 值等。Berlamont 等[7]认为泥沙流变特性展

现了流动、阻力与自身结构的变化，指出高浓度泥沙

流变特性测试的复杂性与困难性；Coussot等[8]研究了

高岭土、黏土以及泥石流样本的流变特性，认为 pH
值、含水率、电解质浓度对流变特性影响明显；王裕

宜等[9]通过大型平板旋转式流变仪，对云南蒋家沟泥

石流体进行现场测试，发现在低剪切速率时高浓度黏

性泥石流体具有应力过冲现象与剪切稀化特征；Si[10]

研究了高岭土、硅砂、水不同组构混合物碎屑流的流

变特性，Zakeri等[11]将其研究成果用于模拟海底滑坡

及其对管线的冲击，但尚未考虑低温条件下海底泥流

的流变特性。 
南海北部大陆边缘发育了宽阔平坦的陆架与沿海

盆方向水深迅速加大的陆坡[12]，随着水深加大，海水

温度降低。邹大鹏等[13]提到南海北部海底沉积物存在

着不同的表层温度，大陆架表面可达 25℃，接近于
1000m 水深处约为 2℃，大多数海底表层沉积物处于
0～4℃。显然，不同位置处海底沉积物温度差异较大，
可能对沉积物流变特性产生重要影响。然而，受试验

条件与研究范畴等制约，目前软黏土强度与泥流流变

特性研究，多在常温条件下进行[7,9-11]，未考虑低温环

境与真实组构情况对海底泥流流变特性的影响。 
基于上述现状，将南海北部陆坡区软黏土原状样

重塑形成 3种不同含水率的海底泥流，考虑深水区的
海底低温环境，采用 RST流变仪开展多组流变试验，
并引入 Herschel-Bulkley 模型，建立考虑低温效应与
含水率变化的海底泥流流变模型。 

1  试验设计 
1.1  试验仪器与测试原理 

试验设备采用美国 Brookfield公司生产的 RST流
变仪，搭配桨式转子，如图 1所示。配备的桨式转子
常被广泛用于非牛顿流体的流变特性测试，适用于黏

土泥流材料[14]，并定量评估流变行为[15]。鲁双等[16]

通过微固结高岭土的流变强度测试，验证了 RST流变
仪与其测试方法的可靠性。RST流变仪强度测试理论

为剪切柱体理论。测试时将转子插入土样，使用智能

软件 Rheo3000 控制转子旋转，并通过内部传感器采
集转子转动力矩，进而获得剪应力。对饱和软黏土而

言，不排水剪切强度与所测剪应力近似相等[17]。剪应

力、剪切速率、表观黏度的计算公式分别为[16] 
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式中  τ为剪应力（Pa）；su为不排水剪切强度（Pa）；
M 为扭矩（N·m）；H 和 D 分别为转子的高度和直径
（m）；γ&为剪切速率（s-1）；r和 R分别为转子和模型
筒的半径（m）；ω为角速度（rad/s）；η为表观黏度
（Pa·s）。 

图 1 RST 流变仪及 V60-30型桨式转子 

Fig. 1 RST rheometer and V60-30 paddle rotor 

1.2  试验土样 

利用南海共享航次计划（NORC2015-05），采用
重力式柱状取样法，试验土样取自南海北部陆坡区台

湾浅滩陆坡（东经 118°49.014′，北纬 21°50.010′，水
深 1885 m），取样深度为海底表层垂直向下至 2.4 m。
该区域油气资源丰富，海洋地质灾害发育，具备海底

滑坡形成的地形与自然条件[18]，极具研究价值。 
依据土工试验规程（SL237—1999），该土样为高

液限黏土，天然状态为流塑态，物理力学性质指标见

表 1。可知，作为在天然环境（高压、低温）下形成
的结构性软黏土，其具有高灵敏度、高含水率、高液

限等特点。采用 Hydro2000Mu马尔文粒度仪得到土样
的黏粒约占 34%，粉粒约占 55%，局部含有砂粒。基
于 NOVA Nan450 型场发射扫描电镜，对原状样进行
微观结构分析，分别放大 3000 与 10000 倍，如图 2
所示。土样中有明显的海洋生物残骸（红圈），虽孔隙

率较高，但较大颗粒周围被片状黏粒包裹，呈现松散

团粒状，聚结在一起，形成粒际作用[9]，强度较高，
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反映出该软黏土的特殊物理力学性质。 
表 1 试验土样的物理力学指标 

Table 1 Physical and mechanical indexes of test soil samples 

天然含水率/% 塑限/% 液限/% 塑限指数 液性指数 

72.8~85.8 27.5 50.3 22.8 1.8~2.5 

有机质含量/% 土粒相对密度 不排水强度/kPa 灵敏度 孔隙比 

2.0 2.7 8.2~16.9 10.5~19.1 2.0~2.3 

图 2 原状土微观电镜扫描 

Fig. 2 SEM images of undisturbed samples 

从表 1可看出，在颗粒粒径、成分、形成环境等
方面，南海北部陆坡表层结构性软黏土重塑形成的海

底泥流，与以往研究的河口、水库、湖泊、海湾泥沙

以及泥石流样本等[7-10, 16]有显著差异。该海底泥流具

备深海土层演化形成的真实性、特殊性以及代表性。 
1.3  试验方案 

Einsele[19]认为海底沉积物的含水率大于液限时，

有流动的趋势。考虑到土样天然含水率与转子测试量

程，经过多次试测，取泥流的含水率为 90.0%～
123.8%。另外，海底管线直径一般在 0.1～1.0 m，海
底泥流流速最大可以达到 30 m/s[20]，故剪切速率区间

取为 0～100 s-1。 
试验土样烘干后，去除贝壳等杂质，充分搅拌保

证均匀性；加水配制成 3 种含水率的土样，见表 2；
用搅拌枪匀速搅拌 10 min，放入模型筒中备用；将土
样振动密实排出气泡，覆盖保鲜膜密封，移入 DW-40
高精度低温恒温试验箱中，静置 3 h，以便土样达到恒
定的试验温度。土样在 0.5℃，4.5℃，8℃，12℃，22℃
制备完成后，进行流变测试，如图 3所示。 
具体步骤：将模型筒取出，利用 TE-1310温度测

试仪测试土样温度；插入桨式转子后采用应变控制模

式，以 0.2 s-1的剪切速率增量[16]测试 500 s，采集试验
数据；再次测定土样的温度，最后取平均值。 

表 2 试验土样信息表 

Table 2 Information of test soil samples 
土样编号 含水率/% 密度/(kg·m-3) 

#1 90.0 1468 
#2 100.2 1423 
#3 123.8 1356 

图 3 流变试验测试图示 

Fig. 3 Rheological tests 

2  试验结果与分析 
2.1  试验结果 

在 5种温度环境下，通过流变试验得到了 15条海
底泥流的流变曲线，如图 4所示。 

图 4 海底泥流流变曲线 

Fig. 4 Rheological curves of submarine mud flows 
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在 0～100 s-1的剪切速率范围内，根据试验实测

点，计算了 3 组土样在低温 0.5℃与室温 22℃的剪应
力与表观黏度变化量，将结果加权平均后得出：低温

条件下含水率为 90.0%，100.2%，123.8%的 3种海底
泥流，剪应力与表观黏度分别提高了 36.3%，32.7%，
27.8%。还发现，在 0～100 s-1剪切速率范围内，随着

剪切速率的增加，剪应力与表观黏度的差距将加大。 
因此，极其必要探究温度与含水率对泥流流变特

性的影响机理，并建立考虑低温与含水率的流变模型，

尤其是在泥流运动速度快、剪切速率大的极端工况。 
2.2  流变曲线的变化规律 

（1）海底泥流相态转化 
海底泥流作为一种非牛顿流体中黏塑性流体[6]，

其可承受一定的剪应力只发生变形而不产生流动。对

比土样的测试结果，均可将流变曲线分为 3个阶段。
以#2（含水率为 100.2%）海底泥流流变曲线为例进行
分析，如图 5（图 4（b）的局部放大图）所示。 

a）固态：弹塑性变形阶段，在极低剪切速率下，
剪应力随剪切速率先线性增长至 τ1，然后再非线性增

长至最大值 τ2，海底泥流在该阶段先表现出弹性变形

的特征，后表现出塑性变形的特征，属于固相特性。 
b）固液转化：固液转化阶段，在较低剪切速率下，

剪应力随剪切速率先线性降低至 τ3，再非线性降低至

极小值 τ4，该阶段可认为固液相态并存阶段，表现出

兼具固体与流体的特性，即为应变软化阶段。认为从

τ2开始出现流态并逐渐发展为完全流动行为。 
c）流态：流态化阶段，该阶段剪应力随剪切速率

不断的增长，为常规运动阶段。 

图 5 #2海底泥流流变曲线局部放大图 

Fig. 5 Enlargement of rheological curves of mud flow No. 2 

（2）加荷作用影响 
值得注意的是，流变试验应变控制模式明显地出

现了上述 3 个阶段，而前人研究的应力控制模式[16]

则没有明显的阶段性，其原因主要与加载速率有关。

应力控制模式为缓慢施加剪应力，而应变控制模式为

突然施加类似于冲击荷载的剪切力，屈服应力的响应

定会增加，与杨闻宇[21]、王裕宜等[22]研究的结果相似。

另外，对比图 4，5 三种不同含水率土样 42 /ττ ，值不

同（ 42 /ττ =1.32＜1.51＜1.99），究其原因为土样对冲
击荷载的抵抗能力不同。含水率越低，则黏度越大，

强度越高，抵抗能力越强。而同一含水率的土样随温

度降低 42 /ττ 值有变小趋势，亦是温度降低，黏度增大，

强度增高，抵抗能力变强引起的。因此，流变曲线在

低剪切速率的反应规律，应结合上述两种原因来理解。 
2.3  流变机理分析 

（1）剪切稀化特征 
非牛顿流体的黏度，随着剪切速率的变化而变化，

可将其定义为表观黏度。表观黏度指在某一速度梯度

下剪应力与剪切速率的比值，如式（3）所示，其反映
泥流内部结构抵抗变形与阻碍流动的一种特性。由图

6（a）可知，随着剪切速率的增加，表观黏度迅速下
降，所有土样均表现出剪切稀化行为，与前人的研究

相同[7-10, 15-16]。表观黏度与剪切速率在双对数坐标下，

可近似为线性增加，见图 6（c）。 
由曲线还可验证 2.2 节流变曲线的变化规律。在

单对数坐标轴下，低剪切速率范围内，表观黏度快速

下降，反弯点为固液转化起始点，而后变化梯度逐渐

放缓，平直段为流态化阶段，见图 6（b）。易知，含
水率越低、温度越低，剪切速率越小，表观黏度越大。 

图 6 #1泥流表观黏度与剪切速率关系 

Fig. 6 Relationship between apparent viscosity and shear rate of  

.mud flow No. 1 

（2）布朗运动 
随着温度的降低，3 组土样均出现了剪应力、表

观黏度增大的现象，如图 4～6所示。众所周知，作为
典型的牛顿流体，水的黏度随温度降低会快速增加

（25 →0℃ ℃，黏度提高 78.3%）。表观黏度反映了泥
流抵抗变形和流动的能力，随着温度降低，布朗运动

即各种粒子热运动将减弱，泥流中固相颗粒与液体水

分子的动能均会减少，流动的阻力将会增大[23]，即表

现为惰性变得更强，从而使海底泥流的流动变得更加

困难，表现出宏观的剪应力、表观黏度增大现象。 
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（3）粒际作用 
细颗粒与含有离子的水结合会形成絮团，细颗粒

含量稍高后，絮团连结成絮网结构，便有一定的承载

能力。有研究表明[24]，土颗粒粒径小于 0.03 μm最易
出现絮凝现象，大于 0.05 μm絮凝现象已非常微弱。
对比图 4，5可知，含水率不同，海底泥流中自由水含
量则不同，土颗粒（尤其是黏粒、粉粒）间的距离也

就不同，所形成的絮网结构与进而形成缔合空间网的

程度就有所差异。即含水率降低，絮网结构与缔合空

间网连接程度都将大大增加，这就解释了含水率不同，

泥流剪应力与表观黏度差异的现象。不同含水率的泥

流，剪应力与表观黏度随温度变化的幅度不同，亦是

因缔合的空间网架不同，对阻碍流动的程度不同，同

时网架对水分子的束缚能力也有差异，进而造成表观

黏度与剪应力增幅的差异。 

3  海底泥流流变模型的建立 
3.1  常用的流变模型 

非牛顿流体的流变模式可见图 7[15]。海底泥流常

见的流变模型有剪切变稀流体的 Power-Low模型，黏
塑性流体的 Bingham模型与Herschel-Bulkley模型（其
后称 H-B模型）。其中 H-B模型的表达式为 

y
nKτ τ γ= + & 。                 (4) 

式中  yτ 为屈服应力（Pa）；K为稠度系数（Pa·sn）；

n为流变指数，当 n=1时为 Bingham模型。 

图 7 流变模式[15] 

Fig. 7 Rheological modes[15] 

3.2  流变模型拟合 

由 2.3 节可知，海底泥流属于具有剪切稀化特征
的黏塑性流体，故拟合选用经典三参数 H-B模型[7,25]，

其可退化为两参数 Bingham模型。考虑到研究对象为
运动中的流态化滑坡体，故不考虑低剪切速率下的固

液转换[25]，仅采用流态化阶段进行模型拟合与分析。

因流变指数随温度变化极小，首先将流变曲线经 H-B
模型拟合后，得到流变指数；对处于不同温度条件下

相同含水率土样的流变指数加权平均，作为一个定值；

然后再次拟合流变曲线。所有土样的拟合结果见表 3。 
表 3 流变曲线参数拟合 

Table 3 Parameter fitting of rheological curves 

编号 

 

温度 

/℃ 

屈服 

应力 

τy /Pa 

稠度 

系数 

K/(Pa·sn) 

流变 

指数 

n 

拟合度 

R2 

拟合 

区间 

γ& /s-1 

1-1 0.5 264.112 60.998 0.981 4～100 

1-2 4.5 262.938 56.218 0.983 4～100 

1-3 8.5 260.998 47.078 0.982 4～100 

1-4 12 255.140 42.330 

0.275 

0.985 4～100 

2-1 0.5 137.068 28.646 0.992 4～100 

2-2 4.5 134.106 25.436 0.993 4～100 

2-3 8.5 133.609 21.070 0.987 4～100 

2-4 12 131.012 19.272 

0.320 

0.988 4～100 

3-1 0.5 43.133 0.599 0.986 4～100 

3-2 4.5 41.276 0.563 0.985 4～100 

3-3 8.5 39.191 0.464 0.975 4～100 

3-4 12 38.083 0.412 

0.794 

0.977 4～100 

3.3  流变参数定量分析 

（1）低温对流变参数的影响 
将表 3拟合的流变参数结合低温条件进行分析，

可清晰地看出：随着温度降低，稠度系数与屈服应力

都呈线性增大趋势。据此，建立低温条件与流变参数

的关系，得到了屈服应力变化规律见式（5），稠度系
数变化规律见式（6）。温度对稠度系数的影响相当明
显，稠度系数越大[26]，表明泥流的表观黏度越大，抵

抗变形与流动的能力越强；屈服应力越大，泥流抵抗

变形的能力亦越强，二者均与试验结果相吻合。 
y At Bτ = +   ，               (5) 

K Ct D= +   。              (6) 
式中  t为温度（℃）；A为屈服应力的温度调整系数
（Pa/℃）；B为 0℃海底泥流的屈服应力（Pa）；C 为
稠度系数的温度调整系数（Pa·sn/℃）；D为 0℃海底泥
流的稠度系数（Pa·sn）。参数 A，B，C，D 与泥流材
料的组构有关，参数拟合如表 4所示。 

表 4 低温条件与流变参数关系的拟合结果 

Table 4 Fitting results between low temperatures and rheological  

parameters 

土样 
含水率 

/% 
A B R2 C D R2 

#1 90.0 -0.740 265.511 0.853 -1.693 62.451 0.985 
#2 100.2 -0.483 137.030 0.937 -0.847 29.002 0.985 
#3 123.8 -0.449 43.280 0.992 -0.017 0.620 0.970 

（2）含水率对流变参数的影响 
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a）流变指数 
流变指数[26]表示非牛顿流体的非线性程度。对于

具有剪切稀化特征的非牛顿流体，其取值范围通常为

0~1.0，数值越大表征泥流的非线性越强，抵抗变形的
能力越弱[26]。流变指数不随温度变化，由 3.2 节的拟
合前提可知，其与含水率的关系为 

wn 3.260.014e=     （R2 = 0.973）  。  (7) 
式中，w为含水率。 

b）屈服应力 
将表 4中考虑温度效应的屈服应力参数 A，B，分

别结合含水率分析，拟合为 
16.88 0.45 1.16e wA −= − −  （R2 = 0.970） ， (8) 

5.28= 29355e wB −         （R2 = 0.995） 。 (9) 
其结果呈现指数变化规律。可知，泥流的含水率

越高，其粒际作用越小，屈服应力越低，含水率的影

响非常显著[14, 23]。 
c）稠度系数 
将表 4中考虑温度效应的稠度系数参数 C，D分

别结合含水率分析，拟合为 
-14.12 762371e wC = −       （R2 = 0.976） ， (10) 

-5.978.62  15448.49e wD = − +  （R2 = 0.992） 。 (11) 
其规律亦呈指数变化。可知，泥流的含水率越高，

泥流越稀，稠度系数自然越低，含水率影响仍相当明

显[23]。 
3.4  综合流变模型 

将式（7）～（11）归纳、整理后，可得到考虑低
温效应与含水率变化的海底泥流综合流变模型。首先

将式（8）、（9）代入屈服应力计算公式（5），得到 
16.88 5.28

y ( 0.45 1.16e ) 29355ew wtτ − −= − − + 。  (12) 

再将式（10）、（11）代入稠度系数计算式（6），
得到 

14.12 5.97762371e ( 8.62  15448.49e )w wK t− −= − + − + 。 
(13) 

最后将式（7）、（12）、（13）代入式（4），得到综
合流变模型： 

-16.88 5.28( 0.45 1.16e ) 29355e )w wtτ − = − − + + 
 

3.26 14.12 5.97 (0.014e )762371e ( 8.62  15448.49e )
ww wt γ− − − + − + ⋅  & 。

(14) 
使用该模型时，首先根据海底泥流的含水率计算

出 H-B模型的流变指数，然后基于式（14）结合目标
温度，得到模型的屈服应力与稠度系数，进而建立起

综合流变模型。需指出的是，该海底泥流流变模型剪

切速率的适用范围为 4～100 s-1；温度取值为 0.5℃～
12℃；含水率为 90.0%～123.8%。 

 

4  结    论 
考虑真实海底温度环境，基于 RST流变仪，探究

了具有代表性的南海北部陆坡区 3种不同含水率海底
泥流的流变特性。得出以下 3点结论。 

（1）采用 RST 流变仪的应变控制模式，开展流
变测试，得出了温度与含水率变化条件下，海底泥流

的流变特性与变化规律，以及海底泥流在低剪切速率

下的相态转化过程。 
（2）与 22℃室温相比，0.5℃低温条件下海底泥

流的剪应力与表观黏度显著增加，且随着剪切速率增

加进一步加大，平均可提高 35%以上；通过布朗运动
与粒际作用理论，很好地解释了不同温度、含水率条

件下海底泥流的流变特征及其变化机理。 
（3）引入 H-B 模型，对海底泥流的流变参数进

行深入探讨，建立了考虑低温效应与含水率变化的海

底泥流综合流变模型，其可为低温环境海底泥流运动

过程数值模拟与海底滑坡灾害预测提供支持。 
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摘  要：以南宁地铁区域圆砾层土质为研究对象，对饱和状态下的圆砾土开展了一系列大型排水动三轴试验，分析了
相对密实度、动应力幅值和振动次数对饱和圆砾土累积应变、应力–应变滞回圈和孔压的影响。研究表明，饱和圆砾

土累积轴向应变ε –振动次数 N 曲线在动应力幅值较小时为稳定型曲线，呈双曲线增长规律，其参数α 与初始相对密
实度 Dr呈线性关系；动应力幅值较大时为破坏型曲线，呈幂函数增长规律。饱和圆砾土应力应变滞回圈形状呈双直线

型，其面积在动应力幅值较小时随着振动次数的增加先增大后减小，其割线模量随着振动次数的增加先减小后增大。

饱和圆砾土的孔压在动应力幅值较小时随着振动次数的增加先增大再减小，且循环加载后期 Dr=0.5 试样的孔压大于
Dr=0.3和 Dr=0.7试样的孔压，这与不同初始相对密实度条件下粗粒土的破碎特性有关。 
关键词：饱和圆砾土；大型动三轴试验；动力特性；相对密实度 
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Large-scale dynamic triaxial tests on saturated gravel soil in Nanning metro area 
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Abstract: The gravel soil in Nanning metro area is taken as the research object, and a series of large-scale drained dynamic 

triaxial tests are conducted on saturated gravel. The effects of the relative density, dynamic stress amplitude and number of 

loading cycles on the accumulation strain, stress-strain hysteresis loops and pore pressure of saturated round gravel are analyzed. 

The experimental results show that when the dynamic stress amplitudes are small, the curves of accumulated axial strain with 

number of loading cycles are stable with the increasing rule of hyperbolic function. A linear relation between the parameter α in 

the hyperbolic function and the relative density Dr is found. However, the curves exhibit failure type and the increasing rule 

conforms to power function under a large dynamic stress amplitude. The stress-strain hysteresis loops of saturated round gravel 

exhibit double-lined type. When the dynamic stress amplitude is small, with the increasing number of loading cycles, the area of 

hysteresis loops firstly increases and then decreases, the secant modulus firstly decreases and then increases, and the pore 

pressure firstly increases and then decreases. In the later period of cyclic loading, the pore pressure is high when Dr=0.5 in 

comparison to the situation Dr=0.3 or 0.7, and this result relates to the gravel breaking characteristics at different initial relative 

densities. 

Key words: saturated gravel; large-scale dynamic triaxial test; 

dynamic characteristic; relative density 

0  引    言 
周期荷载以及动力荷载作用下的地基性状是岩土

工程在 21世纪的发展方向之一[1]。然而与细粒土的研
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究相比，粗粒土——特别是砾类土的动力特性研究起
步较晚，还不够全面。由于粗粒土受粒径大小、级配、

母岩强度、颗粒形状、密实程度、组构、加载条件、

应力路径、边界条件、加载时间、饱和度等因素的影

响较大，破碎特性复杂[2]，难以建立成熟的粗粒土动

本构模型，所以目前对于砾类土和堆石料等粗粒土的

动力特性研究主要通过动三轴试验来进行。 
凌华等[3]对坝料进行了不排水三轴试验，发现室

内试验得出的最大动弹模比原位土体低，而最大阻尼

比则略高；张振东等[4]对两种不同固结比的堆石料进

行了试验研究，认为堆石料颗粒破碎率随固结比的增

加而增加。张超等[5]对尾矿料进行中型三轴不排水试

验发现，相对密实度小于 0.7 时尾矿料抗液化强度随
相对密度的增加而明显增加。Sun 等[6]研究了振动频

率对铁路道渣层永久变形的影响，发现频率小于 20 
Hz 时道渣变形最终会保持稳定；Indraratna 等[7]发现

对每个动偏应力都存在“最优”围压使路基材料劣化

速度最慢；Tang等[8]提出了适用于单级加载和多级加

载的长期累积塑性应变变化预测公式；冷伍明等[9]研

究了动应力幅值、围压和含水率对重载铁路粗粒土填

料累积变形的影响，提出了基于累积变形发展趋势的

路基粗粒土变形稳定界限状态和判别准则。 
综上所述，国内外学者以围压、固结比、动应力

幅值等为主要影响因素，针对坝料或者路基材料在动

荷载作用下的破碎特性、变形规律和模量变化等进行

了研究，并取得了丰富的成果。而目前地铁运营往复

荷载作用下粗粒土动力特性的研究少有提及，故本文

以南宁圆砾土作为研究对象，通过大型动三轴试验对

不同相对密实度和动应力下圆砾土受地铁运营往复荷

载作用的动力特性进行研究。 

1  试验设计 
1.1  试验仪器及材料 

试验仪器及材料如图 1所示。 

  
（a）TAJ-1500动静三轴仪            （b）试验土样 

图 1 试验仪器及土样 

Fig. 1 Testing instrument and soil sample 

试验仪器采用长江科学研究院的 TAJ-1500型电
液伺服粗粒土静、动三轴试验机，动三轴试样尺寸为

Ф300 mm×H750 mm。试验所用圆砾土取自南宁地铁
二号线安吉站，磨圆度较好，以次圆状为主，部分滚

圆状或次棱角状，颜色呈浅黄色或深灰色。 
由于南宁地区各区域的圆砾土级配存在差异，为

了使研究更有对比性和参考性，参考南宁市白沙大桥

北岸交通整治工程中的圆砾土静三轴试验研究[10]，调

整土样级配如图 2所示。调整后级配土样的最大干密
度为 1.881 g/cm3，最小干密度为 1.576 g/cm3，不均匀

系数 Cu为 55.4；曲率系数 Cc为 0.7，属级配不良砾。 
试样按照《土工试验规程》（SL237—1999）的要

求分 4层制成以保证试样均匀性。 

 

图 2 试验土样颗粒级配曲线 

Fig. 2 Grain-size distribution curves of test samples 

1.2  试验条件 

设计勘察资料显示南宁地铁隧道埋深最浅处为 3 
m 左右，最大埋深达 64 m（南宁地铁三号线青秀山
站），因不同埋深的固结比存在差异，同时考虑到等压

固结时土粒骨架易于滑动，孔压变化较明显[11]，故参

考 Sun 等[6]、冷伍明等[9]选取固结方式为等压固结。

隧道常见埋深为 10 m 左右，大都位于常水位以下，
故试样设为饱和状态，取试验围压为 200 kPa。南宁轨
道交通一号线勘察资料显示沿线 259个初步勘察钻孔
中有 72个钻孔处完全穿越砂砾石层，砂砾石层大都为
圆砾层，呈稍密至中密状态，局部密实，故对饱和圆

砾土分别取相对密实度 0.3，0.5，0.7进行试验。因排
水条件下试样应变发展更快，且实际工程中粗粒土层

更倾向于排水条件，故参照 Sun 等[6]的试验方法，采

用排水动三轴试验。张曦等[12]在上海地铁二号线进行

现场连续动态监测发现列车荷载作用下土体有 2.4～
2.6，0.4～0.6 Hz两种响应频率，其监测区域列车速度
为 30～40 km/h。国内地铁旅行速度通常为 40 km/h，
区间速度为 60 km/h，最高时速为 80 km/h，参考
Indraratna等[13]的方法计算 f=V/L，以速度 V=72 km/h，
地铁每节车厢长 L=20 m计算，可得频率为 1 Hz。参



170                         岩  土  工  程  学  报                                    2019年 

考文献[12，13]，取振动波形选为正弦波形，试验频 
率为 1 Hz。 

中国有 A、B、C 三种轴重不同的地铁车辆，且
随着城市的发展，部分地段的载客量也会有所变化，

从而使地基所受动应力发生变化。为研究动应力幅值

对饱和圆砾土动力特性的影响，参考 Tang等[8]方法，

在不同相对密实度的试件上先后加载三级动应力，其

幅值为 diσ ，每级动应力幅值下振动次数设定为 3000 
次或加载至试件破坏，如图 3所示。 

图 3 轴向荷载施加方法 

Fig. 3 Exerting method of axial loading 

综合以上分析，拟定如表 1所示大型动三轴排水
试验方案。 

表 1 动三轴排水试验方案 

Table 1 Schemes of drained dynamic triaxial tests 

试验 
编组 

围压 

3cσ ′ /kPa
 

相对密实

度 Dr/% 
动应力 

dσ /kPa 
D1 200 30 50，100，200 
D2 200 50 50，100，200 
D3 200 70 50，100，200 

2  动力作用下累积轴向应变分析 
图 4为试样累积轴向应变ε随总振动次数 Nt的变

化曲线。由图 4可知在动应力幅值较小时（ d1σ 或 d2σ ）

3000 次振动已使饱和圆砾土累积轴向应变 ε 基本稳
定，累积轴向应变ε与振动次数 N关系曲线呈稳定型
变形发展趋势；而动应力幅值较大（ d3σ ）时，累积

轴向应变急剧增大，ε–N 关系曲线呈破坏型变形发
展趋势。动应力幅值增大，累积轴向应变ε显著增加。 

相同动应力幅值作用下，饱和圆砾土试样累积轴

向应变随着初始相对密实度增加而显著减小，由此可

见，对地铁隧道周围土体采用高压注浆等挤压措施提

高土体相对密实度，能够有效减小地铁运营期间隧道

沉降。 
如图 5所示，分别对稳定型和破坏型两种累积轴

向应变ε–振次 N曲线进行拟合，发现饱和圆砾土长
期变形在动应力幅值较小时符合双曲线公式，而动应

力幅值较大时符合Monismith等[14]提出的幂函数型公

式，周文权等[15]对粗粒土的不排水三轴试验研究也有

类似结论。 

图 4 ε–N关系曲线 

Fig. 4ε- N relationship 

图 5 典型 ε–N拟合曲线 

Fig. 5 Representative curves ofε-N relationship 

双曲线和幂函数曲线拟合公式为 
/( )N Nε α β= +   ，           (1)

 bANε =   。               (2)
 

式中  ε为累积轴向应变；N 为振动次数，取各级动
应力开始作用时振动次数为 0次；α ，β 为双曲线参
数，与相对密实度、动应力幅值等因素相关；A，b为
幂指数曲线参数。 
考虑试样多级加载方式的影响，试验中 100，200 

kPa 动应力作用下的试样并非从初始状态开始变形
的，而是已有一定的起始应变 0ε ，为了评估多级加载
产生的影响大小并使后续的一些分析更加准确，参考

Erlingsson 等[16]、Tang 等[8]的方法，计算得出各级动 
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应力起始阶段的等效振动次数 Neq。由表 2可见在较
小的动应力幅值下加载 3000次产生的动应变相当于
在较大的动应力幅值下加载少量振次，动应力幅值较

小时作用所产生的应变，对较大动应力幅值下的试验

结果影响较小。 
表 2 ε–N拟合公式及 Neq计算值 

Table 2 Fitting fomulas of ε–N and calculated values of Neq 

通过表 2对双曲线公式进行分析，β 值随 Dr增大

而增大，但规律不明显。同时发现式（1）中参数α 与
Dr呈线性关系，如图 6所示。动应力增大，参数α 增
大， β 减小。 

 

图 6 α 与 Dr关系 

Fig. 6 α -Dr relationship 

又由表 2对幂函数公式进行分析，发现饱和圆砾
土的 b 值为 0.399～0.463，随着相对密实度的增加呈
先减小再增大的趋势。而 Li 等[17]统计了众多学者对

细粒土的研究成果后认为式（2）中的 b值主要受土类
和密度影响，其变化范围为 0.06～0.34，可见粗粒土
的长期变形预测公式与细粒土有一定差异，需要更多

基础性研究。 

3  动力作用下应力–应变滞回圈分析 
为了更好地观察不同的相对密实度和动应力幅值

下应力应变滞回圈的变化规律，取特定振动次数下滞

回圈如图 7所示。排水三轴试验中应力应变滞回圈随

着振动次数的增加逐步向轴向应变增加的方向移动，

但在不同的动应力幅值下其变化趋势迥异。在动应力

幅值较小的情况下，如图 7（a）、（b）所示，滞回圈
趋于紧密，其移动距离随着振动次数的增加而逐渐变

小，振动次数 2000次和 3000次的滞回圈已近乎重合；
而动应力幅值较大时，如图 7（c）所示，滞回圈随着
振次的增加而间距加大，宽度变大，倾斜程度加大，

且各滞回圈中动应力的峰值逐渐降低，反映出在较大

动应力作用下土体已无法承受当前动应力。 
从图 7还可发现应力应变滞回圈的移动距离随着

动应力幅值的增大而增大，随着相对密实度的增加而

减小，这也说明随着相对密实度的增大，塑性应变减

小。滞回圈的面积随着动应力的增大而增大。 

 

 

图 7 滞回圈的演化 

Fig. 7 Evolution of hysteresis loops 

为了更准确地分析滞回圈形态的变化规律，提取

应力应变滞回圈特征点数据，计算其割线模量 E，如
图 8所示。试验中饱和圆砾土受动应力作用形成的滞

分组 
(Dr, σd/kPa) 拟合公式 起始 

应变 ε0/% 
Neq 

(0.3 , 50) ( )= 0.709 59.922N Nε +  0 0 
(0.3 , 100) ( )= 2.223 29.693N Nε +  0.70 14 
(0.3 , 200) 0.435=1.287Nε  2.26 4 
(0.5 , 50) ( )= 0.450 74.400N Nε +  0 0 
(0.5 , 100) ( )=1.574 31.130N Nε +  0.51 15 
(0.5 , 200) 0.399=1.168Nε  1.63 3 
(0.7 , 50) ( )= 0.176 316.290N Nε +  0 0 
(0.7 , 100) ( )=1.005 71.650N Nε +  0.20 16 
(0.7 , 200) 0.463=0.731Nε  1.09 2 
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回圈大多为双直线型。 

 

图 8 割线模量简图 

Fig. 8 Schematic illustration of secant modulus 

计算得出部分振动次数下应力–应变滞回圈的割

线模量 E并通过表 2所示等效振动次数 Neq对 N进行
修正，得出饱和圆砾土应力–应变滞回圈割线模量随

振动次数 N的变化曲线如图 9所示，其中动应力为 50  

 

图 9 E–N关系曲线 

Fig. 9 E–N relation curves 

kPa，Dr=0.5或 0.7时的试样滞回圈形状极不规则，无
法分析其模量，这是因为动应力较小而相对密实度较

大时试样变形较小，此时颗粒破碎足以使试样的变形

突变，滞回圈呈钩形或锯齿形。故只取 Dr=0.3的应力
–应变滞回曲线割线模量进行分析。 

由图 9（a）、（b）可见应力–应变滞回圈的割线
模量 E随着振次 N的增加先减小再增大。图 9（c）试
件受到较大动应力作用而在较短振次内破坏，振动前

期土体的割线模量 E随着振次的增加而减小。 
值得注意的是图 9（b）显示循环加载后期 Dr=0.3，

0.7 两种情况下割线模量较为接近且明显大于 Dr=0.5
的割线模量。 

4  动孔压分析 
饱和圆砾土的动孔压 u随着动应力大小的改变也

呈现两种趋势，如图 10所示。在动应力较小的情况下，
动孔压随着振动次数的增加在初期短暂上升然后下

降，最终趋于稳定。这是因为振动初期土体所受动应

力导致了孔隙水压力的累积，但粗粒土在排水条件下

能很快排出部分孔隙水，导致了循环加载后期孔隙水

压力的消散。而在动应力幅值较大的情况下，孔隙水

排出速度与孔压累积速度相差过大，孔压急剧增大到

与围压接近的程度，类似于不排水动三轴试验现象。 
从图 10还可看出，当动应力幅值逐级增大时，动

孔压峰值显著增加。值得注意的是在循环加载后期土

体孔压基本稳定，而在动应力幅值较小的条件下初始

相对密实度 Dr=0.5的试样稳定孔压比 Dr=0.3，0.7的
试样孔压更高，如图 10（a）、（b）所示。这与细粒土
相关的动力特性有明显差异。 
饱和圆砾土在动力作用下稳定后的孔压随着相对

密实度的增加呈现先增加再减小的变化趋势，而软黏

土的动孔压随着固结度的增加单调减小[18]。两者产生差

异的原因与粗粒土的颗粒破碎特性有关。田海等[19]对不

同相对密度的贝壳砂进行三轴排水剪切试验就发现：颗

粒破碎随着相对密度的增加呈先增大再减小的趋势。由

此可以推测本试验中饱和圆砾土在初始相对密实度居

中时产生了相对较大的颗粒破碎，较细的颗粒相对增

加，对排水通道造成了较强的堵塞效果，最终的孔隙

水压力也就较大。图 10（a）、（b）中孔压先升高再
减小的现象也解释了图 9（a）、（b）所示应力–应变
滞回圈割线模量先减小再增大的现象。总应力不变的

条件下，振动初期孔压升高导致有效应力减小，模量

随之减小；后期孔压下降导致有效应力增加，模量随

之增加。 
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图 10 u–N关系曲线 

Fig. 10 u–N relation curves 

5  结    论 
通过对不同相对密实度的南宁饱和圆砾土进行大

型排水动三轴试验，并分析了相对密实度、动应力、

振动次数等因素对土体的变形、应力应变滞回圈和孔

压的影响，得出了以下 4点结论。 
（1）饱和圆砾土累积轴向应变随相对密实度的增

大而减小，随动应力的增大而增大。 
（2）动应力幅值较小时，饱和圆砾土累积轴向应

变与振次符合双曲线关系并最终达到稳定，并发现双

曲线参数 α与相对密实度呈线性关系；动应力幅值较
大时，饱和圆砾土累积轴向应变与振次符合幂函数关

系并趋于破坏，其参数 b取值与细粒土有明显差异。 
（3）饱和圆砾土的应力–应变滞回圈面积随着振

动次数的增加先增大后减小，应力–应变滞回圈割线

模量随着振动次数的增加先减小后增大。 

（4）饱和圆砾土的孔压随着振动次数的增加先短
暂增大再减小，最终趋于稳定；较小的动应力幅值作

用较大的振动次数后，土体相对密实度 Dr=0.5时的孔
压比 Dr=0.3，0.7时更大，这与不同相对密实度条件
下粗粒土的破碎特性有关。 
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含水率变化下压实路基土动态回弹模量试验研究与 
预估模型 
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摘  要：路基土动态回弹模量MR是路面设计和使用性能评价采用的关键参数，运营期间受含水率变化影响显著。以压

实红黏土为研究对象，制备了 6 个不同含水率和 3 种不同压实度的试样，采用滤纸法测试了不同状态下的基质吸力，
并通过动三轴试验研究了含水率、压实度、动偏应力和围压对动态回弹模量的影响。试验结果表明：MR随压实度、围

压的增大而增大，随动偏应力增大呈非线性减小；MR随含水率增大急剧降低，从最佳含水率增加 4.5%时，不同压实度
下 MR均降低约 50%，动偏应力和压实度对 MR的影响随含水率增大逐渐减弱；MR随含水率和饱和度的变化规律与土

性显著相关，而不同土样的MR随基质吸力变化趋势基本一致。进而引入基质吸力，建立了综合考虑含水率和应力水平

影响的压实路基土 MR预估模型，通过本文和文献试验数据证实了该模型的适用性，并基于 13种土样的试验结果建立
了模型参数与物性指标之间的经验关系。 
关键词：动态回弹模量；路基土；基质吸力；预估模型；回归分析 
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Experimental study and prediction model of dynamic resilient modulus of 
compacted subgrade soils subjected to moisture variation 

LIU Wei-zheng1, ZENG Yi-jun1, YAO Yong-sheng2, ZHANG Jun-hui2 
(1. School of Civil Engineering, Central South University, Changsha 410075, China; 2. National Engineering Laboratory of Highway 

Maintenance Technology, Changsha University of Science & Technology, Changsha 410114, China) 

Abstract: The dynamic resilient modulus (MR) of subgrade soils is the key parameter used in pavement design and performance 

evaluation, and is significantly affected by variation of moisture content during operation. The compacted lateritic soil is used, 

and the test specimens are prepared using six different moisture contents and three degrees of compaction. The repeated loading 

triaxial tests are conducted to investigate the effects of moisture content, degree of compaction, dynamic deviator stress and 

confining pressure on dynamic resilient modulus, and the soil suctions of different specimens are measured using the contact 

filter paper method right after cyclic loading tests. The test results indicate that MR increases with the increasing confining 

pressure and degree of compaction, and decreases nonlinearly with the increasing dynamic deviator stress. The values of MR 

decrease greatly with the increasing moisture content, as moisture content increases by 4.5% from the optimum moisture 

content, they decrease to about 50% of the initial values, and the influences of dynamic deviator stress and compactness on MR 

decrease with the increasing moisture content. In addition, the relationships for both MR – moisture content and MR – degree of 

saturation are highly soil type-dependent, while the variation of MR with soil suction is similar for different soils. Thus by 

incorporating the soil suction into confining stress, a new prediction model for the resilient modulus taking into account both 

the stress state and the moisture content is proposed. The suitability of the proposed model is validated through the experimental 

data from this study and the existing literatures. Then the empirical relationships between model parameters and physical 

properties of soils are developed based on the statistical regression analysis performed on 13 different soils, and a good 

agreement between the measured and predicted values of MR 

obtained using the regression model parameters is found. 

This study may provide a simple and reliable method for 
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determining the reasonable resilient modulus of compacted subgrade soils in pavement structure design.  

Key words: dynamic resilient modulus; subgrade soil; matric suction; prediction model; regression analysis 

0  引    言 
动态回弹模量（MR）最早由 Seed等于 1962年提

出[1]，定义为动态偏应力与回弹或可恢复应变之比。

作为表征行车荷载作用下路基压实土抗变形能力的主

要力学指标，路基土动态回弹模量直接影响路面结构

层疲劳开裂的预测及设计厚度的确定，目前已成为国

内外现行路面设计方法采用的关键参数[2-3]。然而路基

土通常处于地下水位以上且暴露于大气中，运营期间

受气候季节性变化影响，路基内部含水率呈周期性变

化[4-5]。室内与现场试验均表明路基土MR受含水率变

化影响较大，具有强烈的湿度依赖性[6-9]。因此，设计

过程中路基土MR的合理取值需考虑含水率变化效应，

以期为路面结构分析与性能评价提供可靠参数。 
路基土 MR受应力水平、湿度状态、压实度、土

组类型和土体结构等因素影响，最初主要以围压、动

偏应力为变量建立预估模型[10-11]。随着含水率对路基

土 MR影响引起人们重视，国内外不少学者对路基土

MR随含水率 w 的变化规律开展了试验研究，并建立
了路基土的 MR–w经验关系[12-13]。但 MR–w的关系
仅适用特定的试验用土，受土组类型影响较大，导致

很难建立以 w为变量的路基土 MR普适性模型
[14-15]。

事实上，路基土常处于非饱和状态，不同于饱和土的

特征在于存在基质吸力ψ，基质吸力对非饱和土的强
度和变形有重要影响，且与含水率的关系可通过土水

特征曲线（SWCC）进行表示[16]。因此，基质吸力可

作为表征含水率对路基土 MR影响的间接参数。基于

此，一些学者采用先进的动三轴试验通过控制基质吸

力测试路基土MR随ψ变化的规律，并考虑到基质吸力
对刚度的贡献，分别以ψ为独立应力变量和围压的应
力分量建立了不同的路基土 MR预估模型

[7, 14-15, 17-20]。

这些模型对用于本身试验或与之性质相似的土样能提

供可靠的预测结果，但用于其他土样时，需要大量的

试验确定可靠的模型参数。此外，控制基质吸力的

MR动三轴试验需要专业设备，且对于细粒土达到某一

设定含水率的平衡状态需要几天到几周时间，耗时费

力。因此对于工程设计与实践者，建立常规试验可得

的土性参数与模型参数之间的关系，从而构建 MR–ψ
实用模型，用于预测不同含水率下不同路基土 MR，

显得尤为必要。目前已有一些研究采用最大干密度、

塑性指数、细颗粒含量等土的物性指标，建立了与

MR预估模型参数的回归经验关系
[9, 21-23]，但这些 MR

预估模型中很少含有基质吸力，不能反映非饱和路基

土的变形性状的本质特征。 
本文以南方地区广泛分布的红黏土为试验土样，

采用动三轴试验测试不同湿度和应力状态下的动态回

弹模量变化规律，并采用滤纸法测试动三轴试验后的

基质吸力；再结合已有文献中的相关试验数据，分析

不同类型路基土 MR与含水率、饱和度、基质吸力相

互间的关系，建立综合考虑湿度（基质吸力）和应力

（围压与偏应力）影响的路基土 MR预估模型，并采

用 SPSS 软件统计回归分析模型参数与常规土性指标
之间的关系，为合理选取路基动态回弹模量设计参数

提供可靠且简便实用的方法。 

1  试验材料与方法 
1.1  土样基本物性指标 

试验土样取自长沙芙蓉北路提质改造工程南段工

地，为花岗岩风化形成的红黏土。依据现行的《公路

土工试验规程》，通过室内试验得到试验土样颗粒相对

密度、界限含水率、击实特性、颗分等基本物理性质

指标如表 1所示。 
表 1 试验土样基本物理性质指标 

Table 1 Basic physical properties of test soil  

粒径分布/% 

Gs 
wL 

/% 

wP 

/% 
IP 

ρdamx 

/(g⋅cm-3) 

wopt 

/% 
<0.075 

mm 

<0.005 

mm 

2.72 70.8 35.2 35.6 1.72 18.5 76.1 42.6 

注：Gs为颗粒相对密度，wL为液限，wP为塑限，IP为塑性指

数，ρdmax为最大干密度，wopt为最佳含水率。  
1.2  动态回弹模量试验 

为分析含水率对压实红黏土动态回弹模量的影

响，考虑到红黏土作为特殊填料其压实标准可适当降

低，本文分别在压实度为 87%，90%和 93%的条件下
制备了不同含水率 w（wopt，wopt ±1.5%，wopt ±3.0%，
wopt +4.5%）的试样，总计为 3个不同压实度和 6组不
同含水率。试件直径为 100 mm，高 200 mm，使用对
开模具，分 3层静压成型。试验过程中，试样实际含
水率和压实度分别与目标值误差不超过 1%。 

此次动三轴试验采用深圳瑞格尔仪器有限公司生

产的动三轴试验系统，根据美国 AASHTO T307-99规
范给出的路基土回弹模量试验方法进行加载试验[24]。

加载波形为半正弦波，频率为 1 Hz，加载时间为 0.1 s，
间歇时间为 0.9 s。试件首先在围压 cσ =41.4 kPa、动偏
应力 dσ =24.8 kPa下预先加载 1000次，以消除加载帽
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或底座与试件之间的接触变形，然后分别在不同围压

（13.8，27.6，41.4 kPa）和不同动偏应力（12.4，24.8，
37.2，49.7，62.0 kPa）共 15 级荷载下加载 100次，
再根据每级荷载作用下最后 5次加载的回弹变形平均
值 Rε ，按下式计算不同压实度和含水率试样的动态回
弹模量： 

R d R/M σ ε=
 
 。            (1) 

1.3  基质吸力测试 

考虑到滤纸法可测得的基质吸力范围大，且该方

法操作简便、结果准确，本文根据 ASTM D5298-10
试验规程[25]，采用型号为WhatmanNO.42的滤纸测试
动三轴试验后的试件基质吸力，具体试验步骤如下： 

（1）不同湿度和压实度的试件经过动三轴试验
后，立即将试件均匀地切割成 4块土样，并用刮刀将
每块土样两端处理平整。 
（2）将 3 张迭合的滤纸放置于两块切割平整的

土样间，且与土样完全接触，通过中间滤纸量测土样

的基质吸力，外面两张用来保护中间滤纸免于被土样

吸附及污染，保证量测的准确性。 
（3）将待测试样移入密封良好的储罐中，恒温

恒湿条件下进行至少 10 d的吸力平衡过程，待试块与
滤纸之间的水汽交换趋于稳定后，量测滤纸的含水率

w，并由校正曲线[26]计算相应的基质吸力ψ： 
lg 4.945 0.0673 ( 47%)w wψ = − <  ， (2a)

    lg 2.909 0.0229 ( 47%)w wψ = − ≥  。 (2b) 

（4）每个三轴试件可测量 2个基质吸力，取其平
均值，然后结合三轴试件含水率的测试值，确定对应

状态下的土–水特征曲线。 

2  试验结果及分析 
2.1  土–水特征曲线模型及参数标定 

土–水特征曲线为土的含水率与吸力之间的关系
曲线，表征了基质吸力变化时土体持水能力大小，曲

线形状主要受土粒的矿物成分、孔隙的大小及分布、

孔隙的结构、土的应力历史和温度等因素的影响。目

前已有不少描述土–水特征曲线的数学模型，其中应用
最为广泛的为 Van Genuchten模型和 Fredlund-Xing模
型，两者表达式分别如下： 

r

s r

1

1 ( / ) )
cba

θ θ
θ θ ψ

−
=

−  + 
  ，      (3a) 

r
r 6

s r

ln(1 / ) 11
ln(1 10 / ) ln( ( / ) )

cb
S

e a

ψ ψθ
θ ψ ψ

 +
= = − +    + 

。

(3b) 
式中  Sr为饱和度；θ为体积含水率； sθ 为饱和状态体
积含水率； rθ 为残余体积含水率；ψ为基质吸力； rψ 为

残余含水率对应的基质吸力；a，b，c 为模型参数，
其中 a与进气值ψe相关，ψe是划分土体处于部分饱和

（饱和区）与非饱和状态（过渡区）的重要参数，b
和 c控制土水特征曲线过渡区的斜率。 
可见两模型表达形式相似，但当土体含水率低于

残余含水率时，Van Genuchten模型常高估实际含水率
的数值，而 Fredlund-Xing模型符合土体完全干燥时含
水率接近于零的理论情况，与实际情况吻合[27]。故本

文采用 Fredlund-Xing模型（式 3（b））对不同压实度
和含水率下实测的基质吸力进行分析，拟合曲线如图

1所示，拟合参数列于表 2，可为下文动态回弹模量预
测分析提供依据。 

 

图 1 不同压实度红黏土试样的土水特征曲线 

Fig. 1 Soil-water characteristic curves (SWCC) of lateritic soil 

specimens with different degrees of compaction 

表 2 压实红黏土土-水特征曲线拟合参数 

Table 2 Fitting parameters of SWCC of compacted lateritic clay 

模型参数 压实度

K/% a b c ψr/kPa 

进气值

ψe/kPa 

87 80.0 1.522  0.582  1050.2 62.9 

90 107.5 1.395  0.513  1271.7 72.8 

93 154.9 1.286  0.460  1922.8 82.2 

由图 1可知压实度（干密度）越大，土体含水率
在吸力增大过程中变化相对较缓，压实度小的试样在

较小吸力作用下，饱和度降低较快。这表现为压实度

大的土–水特征曲线模型参数 b、c值小于压实度小的
试样（如表 2所示），过渡区土–水特征曲线斜率较小。
同一饱和度条件下，干密度越大，试样对应的吸力越

大，反之，则吸力越小。表明了干密度大的试样持水

能力强于干密度小的试样。 
2.2  动态回弹模量影响规律分析 

（1）应力水平的影响 
图 2为试验土样在最佳含水率（18.5%）、不同压

实度下 MR随动偏应力和围压的变化曲线。由图 2 可
知，MR随动偏应力为增加呈非线性减小，在同一围压

下，减小幅度范围 2.4%～18.3%；MR随围压增加而增

加，在同一动偏应力下，增加幅度范围为 5.6%～
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15.3%，其中压实度 87%，90%和 93%的土样平均增
加幅度值分别为 12.6%，9.6%和 8.4%。可见，动偏应
力和围压对压实红黏土MR均有较大影响，相对而言，

动偏应力影响程度大一点；围压对 MR的影响程度随

压实度的提高而减小。这是因为黏性土颗粒间的黏聚

强度相对摩擦强度起主导作用，偏应力增加引起的剪

切位移对细粒土结构的破化效应要大于围压增加对土

体刚度的增强效应，从而导致动偏应力对 MR影响程

度相对围压要大。此外，随着压实度的提高，土粒间

排列更紧密，围压对土体摩擦强度的增强作用减弱。 

图 2 应力水平对压实红黏土动态回弹模量的影响规律 

Fig. 2 Influences of stress level on dynamic resilient modulus of  

compacted lateritic clay 

（2）含水率的影响 
图 3为试验土样在围压 cσ =27.6 kPa、不同压实度

下 MR随含水率和动偏应力的变化曲线。可以看出：

随着含水率增大，动态回弹模量非线性减小；含水率

从 15.5%增加至 23.0%，不同压实度和动偏应力下 MR

均降低约 60%，MR绝对值的减小随动偏应力增大而

减小， dσ =13.8 kPa和 K=93%时MR值减小最多，为

123.9 MPa；含水率从 wopt增大到 wopt+1.5%时，动态
回弹模量变化相对较小，但随着含水率继续增大，从

wopt增大到 wopt+4.5%时，不同压实度下MR均降低约

50%，最大减小约 70 MPa。此外，随着含水率的增大，
动偏应力对动态回弹模量影响程度逐渐减弱。分析认

为，黏性土的抗剪强度主要由黏聚力承担，而土体的

黏聚力受颗粒间引力、基质吸力和胶结作用所控制。

当含水率达到最优含水率后进一步增大，增加的水分

主要以自由水的形式存在于孔隙，一方面导致弱结合

水膜变厚，颗粒间距增大，相互引力减小；另一方面

导致饱和度增大，液面张力作用显著降低，基质吸力

急剧减小；同时红黏土中的游离氧化铁等矿物因自由

水增加而溶解导致土颗粒及其颗粒间胶结物质软化溶

蚀，胶结作用减弱。因此，非饱和压实细粒土随含水

率增加，抵抗变形能力减弱，动态回弹模量急剧下降。 

图 3 含水率对压实红黏土动态回弹模量的影响规律 

Fig. 3 Influences of moisture content on dynamic resilient  

..modulus of compacted lateritic clay 
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针对应力水平（ cσ 和 dσ ）对 MR的影响，现行《公

路路基设计规范》[28]采用一个通用模型进行描述，模

型表达式如下： 
32

oct
R 1 a

a a

1
kk

M k p
p p

τθ   = +  
   

  。    (4) 

式中  θ为体应力，θ= 3 cσ + dσ ；τoct= d( 2 / 3)σ ； ap 为
大气压强，取 100 kPa；k1，k2，k3为模型参数。 
采用式（4）对本文MR的试验结果进行拟合，得

到不同压实度和含水率下的 k1，k2，k3值如表 3所示。
再根据《公路路基设计规范》[28]推荐的当量应力水平

θ=70 kPa和τoct=13 kPa，计算得到的代表性动回弹模
量MRrep列于表 3，其随含水率的变化规律如图 4所示。
可见 MRrep随含水率增大急剧降低，表现为显著的湿

度敏感性；且随含水率增大，压实度对 MRrep的影响

程度不断降低。 
表 3 不同压实度和含水率下代表性动态回弹模量 

Table 3 Representative MR with different degrees of compaction  

and moisture contents 
压实度

K/% 
含水率

w/% k1 k2 k3 R2 MRrep 
/MPa 

15.5 1878.4 0.17 -2.63 0.89 128.0 
17.0 1495.9 0.31 -2.56 0.94  97.8 
18.5 1221.7 0.29 -2.53 0.98  80.2 
20.0 1220.3 0.30 -2.59 0.99  72.9 
21.5 892.3 0.37 -2.36 0.99  58.9 

87 

23.0 658.5 0.36 -2.25 0.99  43.3 
15.5 1950.7 0.24 -1.60 0.89 147.9 
17.0 1648.5 0.29 -2.27 0.92 112.3 
18.5 1286.6 0.23 -1.84 0.85  94.2 
20.0 1118.9 0.22 -1.76 0.92  83.5 
21.5 1059.0 0.34 -2.08 0.89  72.4 

90 

23.0 767.4 0.33 -2.16 0.99  52.4 
15.5 2230.7 0.19 -1.35 0.97 178.6 
17.0 1949.8 0.19 -2.03 0.99 142.1 
18.5 1600.2 0.21 -2.14 0.99 114.2 
20.0 1368.2 0.20 -1.82 0.98 102.8 
21.5 1139.7 0.15 -1.83 0.99  86.7 

93 

23.0 854.2 0.27 -2.05 0.99  62.9 

 

图 4 代表性动态回弹模量随含水率的变化规律 

Fig. 4 Variation of MRrep with moisture content 

虽然表 3中采用应力相关模型的拟合系数较高，
范围为 0.85～0.99，但该模型不能显式地考虑含水率
的影响。为探索建立显式包含湿度变化影响变量的动

态回弹模量预估模型，结合本文试验数据和已有文献

中的数据进一步分析MR随含水率的变化规律。图 5
为不同土样的代表性动态回弹模量与含水率、饱和度

和基质吸力的关系曲线，其中 TSC，KLC，TLC，SLC，
OLC的 MRrep数据均来自于文献[29]，其塑性指数 Ip

分别为 6，10，12，14和 26，其余物性指标见表 4。
由图 5（a）可见，不同土样MRrep随含水率 w的变化
规律不一致，表现为与土性显著相关，随着塑性指标

的增大，MRrep随 w的变化程度越大；图 5（b）中MRrep

随饱和度 Sr的变化规律在最佳含水率湿侧表现为较大

的离散性；图 5（c）为不同土样的MRrep随基质吸力ψ
的变化规律，虽然吸力为 0（完全饱和状态）时MRrep

大小不同，但随ψ的增大，不同土样的MRrep随ψ变化 

图 5 不同土样的代表性动态回弹模量与含水率、饱和度和基质 

 吸力的关系曲线 

Fig. 5 Relationships among MRrep, moisture content, saturation and  

..martic suction of different soils 
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趋势基本一致。由此可见，基质吸力ψ可作为表征含
水率对动态回弹模量影响的间接指标，可用于建立

MR预估模型的一个应力状态变量。 

3  动态回弹模量预估模型 
3.1  模型构建 

如前文所述，式（4）所述模型可以较好地刻画
MR的应力依赖性，而基质吸力作为非饱和土的一个应

力状态特征变量，与湿度变化下土体 MR值有显著相

关性，因此本文将基质吸力ψ引入到式（4）中以考虑
含水率变化对MR的影响。目前有将ψ作为独立应力变
量和围压的应力分量考虑的两种方法，其中作为应力

分量考虑的方法应用较广泛，通常是基于非饱和土有

效应力的概念，采用 Bishop有效应力系数χw考虑基质

吸力对有效应力的贡献，得到模型的表达式如下： 
5 6

w oct
R 4 a

a a

1
k k

M k p
p p

θ χ ψ τ   +
= +   

   
 ， (5) 

式中，k4，k5，k6为模型参数，其余符号意义同前。 
已有以ψ作为应力分量的 MR 预估模型的不同之

处在于有效应力系数 wχ 表达式的不同。其中，Khalili
等[30]提出 wχ 与大于进气值 eψ 的基质吸力的经验关系

为 
0.55

w e( )χ ψ ψ=  。              (6) 

该经验关系应用于 Liang 等[7]建立的 MR预估模

型，但式（6）右边基质吸力的指数项采用常数 0.55
对于不同类型土的适用性存在欠缺。本文采用

Vanapalli 等[31]基于土水特征曲线建立普适的抗剪强

度公式时提出的 wχ 表达式： 

w
κχ Θ=   ，               (7) 

式中，Θ 为相对体积含水率，Θ =θ /θs，θs为饱和体

积含水率，κ为拟合参数。为考虑不同类型土样的参
数κ的变化，本文采用 Garven等[32]建立的以塑性指数

Ip为变量的经验关系式： 
2
p p0.0016 0.0975 1I Iκ = − + +

  
。      (8) 

结合式（5）、（7）和（8），得到本文建立的综合
考虑应力水平和含水率影响的 MR预估模型： 

5 6

oct
R 4 a

a a

1
k k

M k p
p p

κ τθ Θ ψ   +
= +   

   
  。 (9) 

3.2  模型适用性分析 

为验证本文显式考虑含水率影响的预估模型的合

理性和适用性，收集已有文献中同时测试了不同含水

率下土体的基质吸力和动态回弹模量的试验数据，包

括本文试验在内共 22种试样，物性指标如表 4所示，
液限 wL范围为 19.6%～85.0%，IP范围为 6.0～53.0。
其中#1、#7和#8土样有 3个不同含水率，#2～#6土样
各有 8个不同含水率，#9，#10分别有 4个和 5个不同  

表 4 用于本文模型分析的不同土样的物性指标 

Table 4 Physical properties of different soil samples used in model regression analysis 
编号 土样名称 Gs wL/% wP/% IP wopt/% ρdmax/(g·cm-3) Sand/% Silt/% Clay/% 数据来源 

#1 IHT 2.72 35.5 16.5 19.0 15.5 1.884 28.0 42.0 30.0 文献[20] 
#2 TSC 2.68 19.6 13.6 6.0 13.5 1.954 3.0 81.0 16.0 
#3 OLC 2.75 48.0 22.0 26.0 23.0 1.649 20.0 48.0 32.0 
#4 KLC 2.71 31.0 21.0 10.0 20.3 1.664 15.0 60.0 25.0 
#5 SLC 2.74 32.5 18.5 14.0 18.2 2.002 10.0 70.0 20.0 
#6 TLC 2.69 25.0 13.0 12.0 12.2 1.806 31.0 50.0 19.0 

文献[29] 

#7 P-7 2.67 31.0 24.0 7.0 17.0 1.735 35.0 52.0 13.0 
#8 P-17 2.65 38.0 21.0 17.0 16.0 1.765 19.0 63.0 18.0 
#9 P-26 2.71 44.0 18.0 26.0 22.0 1.612 4.0 61.0 35.0 

#10 P-53 2.66 88.0 35.0 53.0 35.0 1.255 2.0 13.0 84.0 

文献[9] 

#11 A-4 — 27.8 19.8 8.0 14.2 1.847 43.7 40.0 16.3 
#12 A-6 — 30.8 18.4 12.3 16.5 1.842 31.2 55.0 13.8 

文献[7] 

#13 RLF-103% 2.69 42.0 18.0 24.0 22.0 1.612 8.9 63.8 27.3 
#14 MnRd-103% 2.66 26.0 17.0 9.0 16.0 1.806 36.2 45.3 14.5 
#15 MnRd-98% 2.66 26.0 17.0 9.0 16.0 1.806 36.2 45.3 14.5 
#16 RW-98% 2.69 28.0 17.0 11.0 13.5 1.827 11.9 82.4 5.7 
#17 TH23-98% 2.75 85.0 33.0 52.0 27.5 1.469 3.6 21.2 75.2 

文献[33] 

#18 低液限黏土-96% 2.64 27.5 16.5 11.0 13.6 1.980 14.0 76.0 10.0 
#19 低液限黏土-91% 2.64 27.5 16.5 11.0 13.6 1.980 14.0 76.0 10.0 

文献[34] 

#20 红黏土-87% 2.72 70.8 35.2 35.6 18.5 1.720 23.9 33.5 42.6 
#21 红黏土-90% 2.72 70.8 35.2 35.6 18.5 1.720 23.9 33.5 42.6 
#22 红黏土-93% 2.72 70.8 35.2 35.6 18.5 1.720 23.9 33.5 42.6 

本文试验 

注：Sand/%、Silt/%和 Clay/%分别表示粒径大于 0.075 mm，0.005~0.075 mm和小于 0.005 mm的颗粒含量。 
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含水率，含水率变化幅度相对较大，加上本文试样共

13种试样用来建立模型参数与物性指标的关系，#11～
#19试样用来验证所建模型及模型参数的准确性。 
对于相同试样在不同含水率和应力水平下采用一

套参数进行拟合，表 5为 13种试样分别采用 Liang等
模型[7]和本文模型进行预估的拟合参数对比情况，2
个模型的 3个回归参数 k4，k5，k6变化趋势基本一致，

其中 k4均大于 0，与土体结构和物理状态相关；k5均

为正值，路基土MR随体应力和基质吸力增大而增大，

表现为硬化特性；k6均为负值，路基土随动偏应力增

大而减小，表现为软化特性。此外针对 13种试样，本
文模型的拟合系数 R2变化范围为 0.61～0.96，平均为
0.86（如图 6所示），高于 Liang等模型的拟合系数均
值 0.69，变化幅度要低于 Liang等模型，表明本文建
立的 MR预估模型对于不同土样具有较好的适用性。 

表 5 不同模型的拟合参数对比 

Table 5 Comparison of fitting parameters from different prediction  

.models 

文献[7] 本文模型 土样 

编号 k4 k5 k6 R2 k4 k5 k6 R2 
#1 146.5 4.489 -7.324 0.97 191.5 2.498 -4.082 0.96 
#2 387.8 0.513 -0.373 0.62 380.1 0.550 -0.409 0.71 
#3 181.1 1.856 -2.742 0.71 192.0 1.128 -1.704 0.92 
#4 224.0 0.984 -0.503 0.29 175.8 1.330 -0.735 0.61 
#5 302.3 1.372 -1.249 0.26 178.5 1.430 -0.731 0.84 
#6 702.9 0.891 -2.403 0.43 578.4 0.912 -2.228 0.89 
#7 155.2 1.384 -1.186 0.71 165.4 1.027 -0.679 0.88 
#8 19.9  2.166 -1.624 0.92 38.6 1.705 -1.386 0.94 
#9 158.2 1.185 -1.422 0.80 172.5 0.891 -1.044 0.86 

#10 317.9 0.736 -1.455 0.83 381.8 0.357 -1.023 0.81 
#20 455.7 1.374 -3.314 0.75 442.9 1.181 -2.986 0.93 
#21 428.0 1.290 -2.477 0.84 470.8 1.114 -2.271 0.91 
#22 445.5 1.249 -2.351 0.89 534.9 0.987 -2.083 0.94 

图 6 不同模型拟合系数对比 

Fig. 6 Comparison of fitting parameters from different prediction  

models 

3.3  模型参数回归分析 

然而不同土样的模型参数需要通过试验获得，考

虑到测试 MR和ψ需要专门的设备和人员，且耗时长，
为了能在没有试验条件下合理确定 MR，本文拟构建

模型参数与物性指标的关系。基于表 5中本文模型回
归得到的 13种试样的模型参数，以塑性指数 IP、液限

wL（%）、黏粒含量 Clay%（<0.005 mm，%）、细颗粒
含量 P0.075（<0.075 mm，%）、干密度 dρ （g/cm3）、活

性指数 AI（IP/P0.075）和 wPI（IP⋅P0.075）为变量，采用

SPSS软件，通过逐步线性回归方法建立本文模型参数
（k4，k5和 k6）与所选变量的经验关系。通过每一个

变量 t检验的 P值来表征变量在方程中的显著程度，P
值越小表明与之相对应的预估值显著性越高，即表明

变量与 k4～k6之间具有明显的线性关系。然后从所有

变量的组合中选取决定系数 R2 最大的一组作为建立

回归方程的变量。本文模型参数多元逐步线性回归分

析结果见表 6，得到 k4～k6与物性参数之间的经验关

系如下： 

4 P L

d

5 0.075 d

6 0.075

L d

ln 2.531 0.108 0.039
0.016Clay% 2.008  

0.653 0.017 1.054  
3.838 0.04 17.662AI

        0.112 0.786  

k I w

k P
k P

w

ρ

ρ

ρ

= + − − 
+ = − + 
= − + − +
− 

，

，

。

  (10) 

可见，模型参数 k5回归系数稍微偏低外，k4和 k6

拟合系数均较高，表明模型参数与物性指标之间存在

较好的线性关系。 
表 6 本文模型参数多元逐步线性回归分析结果 

Table 6 Results of stepwise and multiple regression analyses for  

proposed model parameters 
因变量 自变量 预估值 标准差 t值 P值 R2 

截距 2.531 2.207 1.147 0.289 
IP 0.108 0.027 3.961 0.005 
wL -0.039 0.016 -2.520 0.040 

Clay % -0.016 0.008 -2.024 0.083 
lnk4 

ρd 2.008 1.130 1.778 0.119 

0.78 

截距 0.653 0.551 0.421 0.183 
P0.075 -0.017 0.009 -1.830 0.097 k5 

ρd 1.054 0.717 1.471 0.172 
0.58 

截距 -3.838 3.119 -1.231 0.253 
P0.075 0.040 0.017 2.410 0.043 
AI -17.662 4.583 -3.854 0.005 
wL 0.112 0.037 2.992 0.017 

k6 

ρd -0.786 0.369 -0.620 0.155 

0.83 

3.4  模型可靠性验证 

采用表 4中其余 9种土样（#11～#19土样）对本
文模型及其参数经验关系式（10）进行验证，#11～#19
土样的 IP范围为 8.0～52.0，含水率在最佳含水率上下
变化，且考虑了不同压实度影响。图 7为基于式（9）、
（10）的预测值与实测值的对比，结果显示数据点分
布在均值线上下一定范围内，表征预测精度的系数 R2

达到 0.79，验证了经验关系式（10）的可靠性。表明
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了根据以物性指标为变量的经验关系式计算得到的模

型参数可以较好地用于预估路基压实土的动态回弹模

量，且可结合式（9），预测不同压实细颗粒土动态回
弹模量随含水率和应力水平的变化规律。 

图 7 本文模型预测值与实测值对比 

Fig. 7 Comparison between measured and predicted values of MR  

using proposed model 

4  结    论 
（1）压实度越大，非饱和路基土持水能力越强；

同一含水率下，动态回弹模量随压实度、围压的增大

而增大，随动偏应力增大呈非线性减小；动偏应力对

MR影响程度相对围压要大，围压对 MR的影响程度随

压实度的提高而减小。 
（2）同一应力水平下，非饱和路基土 MR随含水

率增大急剧降低，本文的红黏土试样含水率从 wopt增

加 4.5%时，不同压实度下MR均降低约 50%，最大减
小约 70 MPa，表现为显著的湿度敏感性；且随含水率
增大，动偏应力和压实度对MR的影响程度逐渐减弱。 

（3）MR随含水率 w、饱和度 Sr的变化规律与土

性显著相关，土体的塑性指标的增大，MR随 w 的变
化程度越大；而不同土样的MR随基质吸力ψ变化趋势
基本一致，ψ可作为表征含水率对 MR 影响的相关指

标。 
（4）引入基质吸力和非饱和有效应力系数，建立

了综合显式考虑含水率和应力（围压与偏应力）影响

的压实路基土 MR预测模型，并证实了该模型对于不

同类型土体均有较好的适用性。 
（5）分别建立了本文模型 3 个参数与物性指标

（IP，wL，Clay %，P0.075， dρ ，AI）之间的线性经验
关系，并对其可靠性进行了验证，可用来预测运营期

压实路基土动态回弹模量受含水率和应力水平变化影

响的规律。 
本文所建立的 MR预估模型综合考虑了湿度变化

和应力水平的影响，并可通过常规物性指标确定模型

参数，为设计过程中合理选取计算参数提供了简便实

用的方法。由于目前同时测试土体基质吸力和动态回

弹模量的试验尚较少，本文模型参数的经验关系仅是

在几种土样试验数据基础建立而来，今后需更多不同

类型土样试验结果对本文经验关系进行修正以提高其

可靠性。 
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考虑砂土渗透性变化的吸力锚沉贯及土塞特性研究 
王  胤，朱兴运，杨  庆

 

(大连理工大学海岸和近海工程国家重点实验室，辽宁 大连 116024) 

摘  要：吸力锚负压沉贯过程中锚内部常常产生土塞现象，这将阻碍锚体的进一步沉贯，影响吸力锚在海床土体中的
安装深度，最终导致吸力锚承载力的降低，本研究通过 1g条件下室内模型试验研究土塞的形成机理。通过试验模拟吸
力锚水下砂土中吸力沉贯过程，借助高分辨率相机记录锚体整个沉贯过程，同时利用微型孔压传感器测量锚内外负压

值随沉贯深度变化情况。试验过程中发现吸力锚内部土柱在向上渗流作用下发生细颗粒迁移现象，且随着沉贯深度的

增大，土塞隆起的高度逐渐增加。提出土塞的形成是由于吸力锚内部土体膨胀引起的，进而引起渗透系数的增加。本

研究分析了渗透系数在锚体沉贯过程中的变化情况，并对 Houlsby和 Byrne提出的吸力锚砂土中沉贯吸力计算模型进行
了改进，从而获得更加准确的沉贯吸力随沉贯深度变化关系理论计算方法，为吸力锚的工程设计和施工提供理论依据。 
关键词：吸力锚；沉贯吸力；土塞；渗透系数；渗流 
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Installation of suction caissons and formation of soil plug considering                      
variation of permeability of sand  

WANG Yin, ZHU Xing-yun, YANG Qing 
(State Key Laboratory of Coastal and Offshore Engineering, Dalian University of Technology, Dalian 116024, China) 

Abstract: During the installation of suction caissons, there exists the phenomenon of soil plug inside the anchor, which will 

hinder the further penetration of the anchor. This phenomenon hinders the installation to reach the predetermined depth, 

resulting in a great reduction in bearing capacity. In this study, a series of tests under 1g are carried out to analyze the formation 

mechanism of soil plug. The negative pressure installation of an anchor model is conducted in sand, and the whole process is 

recorded by a high-resolution camera. The pore pressure transducers are used to measure the internal and external pore 

pressures. During the penetration, the fine sand particles move upwards and reach the top surface due to upward seepage flow 

within the sand inside the anchor. With the increase of the penetration depth, the height of the soil plug increases progressively. 

It is found that the soil plug is caused by the swelling of the soil inside the suction anchor, and the permeability coefficient 

increases due to the swelling of the inside sand. The variation of the permeability coefficient in the process of penetration is 

investigated, and it is used to improve the Houlsby & Byrne’s model. The modified model can accurately predict the suction in 

the penetration process and provide a theoretical basis for the design and construction of suction caissons. 

Key words: suction anchor; suction pressure; soil plug; permeability coefficient; seepage 

0  引    言 
过去的 20 a中，吸力锚在海洋工程中得到了广泛

应用，如 1991年 6月，北海 SNORRE 油田首次应用
大型混凝土吸力锚固定张力腿钻井平台；1994年渤海 
CFD1-6-1 油田的建设是中国海洋平台首次使用吸力
锚的成功案例，自此国内外海上设施使用吸力锚作为

锚固基础的工程案例层出不穷，如 2013年，在英国气
象桅杆的安装中使用吸力锚进行固定[1]；2017年安装
在查吉威岛西部的风机海上平台使用了 8个吸力锚进

行固定[2]。与传统桩型基础相比吸力锚具有如下优点[3]：

①节省钢材等材料的使用量；②吸力锚依靠负压下沉，

施工简便、快捷；③锚体可以反复回收利用；④吸力

锚插入海床的深度较浅，对海床地基的勘察要求较低。

吸力锚的安装过程包括两个连续阶段：①吸力锚在自

重或压力作用下贯入土体阶段；②采用负压贯入土体

阶段。负压贯入阶段是利用水泵将吸力锚内部的水抽

─────── 
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出，锚内、外部将形成一定的压力差，进而使锚体向

下贯入土体中。 
通过负压实现将吸力锚贯入海床土中，但在此沉

贯过程中由于锚内负压作用常常使锚内土柱上表面明

显高于海床平面（即“土塞效应”），阻碍吸力锚沉贯

至预定深度，进而导致其在后期服役阶段承载力不能

达到设计要求，大大影响海洋工程结构物的稳定性。 
早在 2005年，Tran等[4]开展了室内 1g条件下吸

力锚在砂土中沉贯试验，发现土塞形成原因是土体体

积膨胀；Andersen 等[5]进行的室内模型试验中发现锚

内土塞的高度明显大于由于锚壁贯入置换土体（即“锚

壁置换”效应）产生的土面隆起高度；李大勇等[6]针

对吸力锚在砂土中的负压沉贯进行了模型试验，发现

渗流对土塞效应的形成具有显著影响；丁红岩等[7]进

行了粉质黏土中的吸力沉贯试验，发现锚内部过度的

土塞隆起现象，并研究了土塞的形成和发展规律及负

压大小、下贯速度等因素对土塞现象的影响。 
吸力锚沉贯过程中所施加的吸力随沉贯深度的变

化关系在吸力锚设计和施工中是十分重要的，已有多

位学者建立了吸力锚沉贯阻力与沉贯深度变化的理论

公式，其中应用较为广泛是 2005年 Housbly等[8]建立

的吸力与沉贯阻力（包括侧壁摩阻力和端部阻力）平

衡关系式，公式中考虑了土体渗流作用以及砂土与锚

壁之间摩擦对锚壁周围土体有效应力的影响；该理论

中虽考虑了不同渗透系数对吸力值的影响，没有引入

渗透系数随沉贯深度的变化关系。 
本文开展了一系列 1g 条件下砂土中吸力锚沉贯

模型试验。将试验结果与理论计算进行对比分析，确

定形成“土塞效应”内在机理，将渗流作用与锚内土

体膨胀进行联系，得到渗透系数随沉贯深度的变化关

系；进一步地，将此关系引入 Houlsby与 Byrne吸力
值预测公式中，得到改进后的理论计算方法，通过与

试验结果对比验证了该方法的准确性。改进后的理论

计算方法提高了吸力值的预测精度和可靠性，对吸力

锚的设计和施工具有理论指导和工程应用价值。 

1  试验方法 
1.1  试验材料 

试验采用福建标准砂，试验前按照土工试验规程

对砂土的基本物理指标进行测定，结果见表 1。采用 
表 1 砂土基本物理力学指标 

Table 1 Basic properties of sand used in tests 

颗粒相对

密度 Gs 
最大孔隙比

emax 
最小孔隙

比 emin 
平均粒径 

d50/mm 

不均匀

系数 
Cu 

曲率 
系数 

Cc 
2.650 0.647 0.383 0.7 6.071 0.756 

筛分法对砂土颗粒级配进行测定，得到的颗粒级配曲

线如图 1所示。 

 

图 1 试验砂土颗粒级配曲线 

Fig. 1 Grain-size distribution curve of sand used in tests 

分层铺设砂土至模型箱中，逐层夯实平整之后，

从模型箱底部缓慢通水，将试样中气体逐渐排出使土

样饱和，继续通水直至水面完全淹没吸力锚模型，静

置加压固结 20 d，当砂土固结沉降稳定时计算砂土试
样总体积 V，福建标准砂干砂的质量为 M0，干砂体积

Vs的表达式为 

0
s

s w

MV
G ρ

=   。          
   

(1)
 

从而得到砂土试样的初始孔隙比 eini =0.430；根据预先
测定的福建标准砂最大、最小孔隙比，可计算相对密

实度如下： 

max
r

max min

=
e eD

e e
−

−   。           (2) 

本试验砂土相对密实度为 Dr=82.2%，属于密实状态。
该密实状态在砂土海床中较为常见

[4]
，其他平行试验

获得的砂土相对密实度见表 2。  
表 2 平行试验条件与土体性质 

Table 2 Test conditions and properties of soils in parallel tests 

试验 
Dr 

/% 

γ ′  

/(kN·m-3) 

ϕ  

/(°) 

T 

/(°) 

P0 

/kPa 

试验 1 80.0 9 30.54 25 101 

试验 2 82.2 9 31.13 25 101 

试验 3 81.9 9 31.02 25 101 

1.2  试验布置与加载方法 

模型试验主要设备包括模型槽、吸力锚模型、水

气转换筒、空气泵、孔隙水压力传感器、信号转换装

置和数据采集终端等，布置情况如图 2所示。 
试验所需要的负压条件通过空气泵、水气转换筒

提供，空气泵将水气转换筒内的空气泵出，在水气转

换筒内形成稳定的负压条件，利用 PU 管将吸力锚与
水气转换筒连接，从而将锚内水抽到水气转换筒内并

在吸力锚锚顶内部和外部形成一定压差，实现吸力锚
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的下沉。在吸力锚顶盖内、外部分别安装孔隙水压力

传感器（CYG1571GSLF），该传感器能够测量正、负
水压，将采集到的数据传输到数据采集终端保存。 

图 2 试验布置示意图 

Fig. 2 Test arrangement 

为便于直观观察吸力锚沉贯过程，试验所用的模

型槽设置为单侧透明，模型槽的长宽高（L×D×H）
尺寸为 150 cm×96 cm×90 cm。采用透明有机玻璃制
作吸力锚模型，也有助于直观地获得吸力锚内部土塞

的发展过程；在锚顶部设置两个直径为 8 mm的圆孔，
一个用作排水孔，通过空气泵将锚内的水排至水气转

换桶内，在锚内部形成负压引导下贯；另一个用来安

装孔压传感器。吸力锚模型尺寸见表 3。 
表 3 吸力锚模型尺寸 

       Table 3 Dimensions of model suction anchor      (mm) 

锚长度 H 内径 Di 外径 DO 壁厚 t 
300 150 160 5 

1.3  试验过程 

首先对孔压传感器进行标定，在标准大气压

p0=101 kPa，常温 T=25℃环境下，利用 TACE5000设
备进行抽负压标定，不同压力条件下传感器输出电压

信号的实测值和理论值如图 3所示，精度满足要求。 

 

图 3 传感器标定结果 

Fig. 3 Calibrated results of sensors 

沉贯过程如下：首先，吸力锚在自重和外加竖向

荷载作用下贯入土中，控制初始贯入深度为锚长度的

四分之一（约 7～8 cm），锚体全部没于水中。随后，
进行负压沉贯，利用空气泵将水气转换筒内的空气抽

出，进而通过锚顶排水孔将锚内水抽出，在锚内、外

部形成一定的压力差；锚顶盖外、内侧所布置的孔隙

水压力传感器（如图 4所示）实时测量锚内上部和锚
外水压力值，二者差值即为吸力锚受到的总吸力值 s，
当总吸力值大于沉贯过程中受到的土体阻力时，吸力

锚开始下贯；当吸力锚内部土柱顶面与锚顶盖内侧接

触时，停止沉贯，并记录土塞高度与形态。 

 

图 4 吸力锚沉贯前后土塞隆起情况 

Fig. 4 Conditions of soil plug before and after suction 

利用高分辨率相机拍摄记录负压沉贯阶段锚内土

塞的形成过程，为后期数据分析提供依据。在下沉过

程中严格控制负压施加的大小，使吸力锚能够缓慢匀

速下沉，当渗流发展稳定时，再进行下一级负压沉贯。

为验证试验的可重复性，共进行 3组平行试验，每次
试验结束之后，采取同样的制样方法，将模型箱内的

水分排出，取出砂土并烘干，控制每次其相对密实度

在 80%左右，以保证试样处于密实状态。砂土浮重度
γ ′，内摩擦角ϕ，试验室温 T 及大气压 P0如表 2 所
示。重复试验得到多组数据，对数据进行分析和整理。 

2  试验结果 
试验所采用的传感器数据采集系统采样频率设置

为 2 Hz，每一级负压沉贯过程持续 3 s，随后停止施
加负压，待锚体周围砂土中渗流发展稳定后，再施加

下一级负压；吸力锚内部负压在渗流作用下逐渐消散，

孔压消散过程缓慢，吸力锚内部水压逐渐增加（负压

值降低）；当吸力锚外部、内部和水气转换筒之间形成

稳定的流场时，吸力锚内部的压力值逐渐趋于稳定，

并逐渐回升至正压状态，但仍不会达到该沉贯深度处

的静水压力值，这是因为整个水气转换系统内始终处

于负压状态，而并非正常大气压条件下。吸力锚下贯

过程中，其受到沉贯吸力为吸力锚外部的压力值（大

气压与静水压力之和）与锚内部压力的差值如图 5所
示。 
传感器测得的沉贯过程中吸力锚受到的吸力值 s

随沉贯深度 h变化情况如图 6所示。从图 6中可见，
随着 h增加，沉贯所需要的吸力值 s逐渐增加，并且
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呈现出近似线性的变化规律，试验采取间歇分段施加

负压的方式实现吸力锚的下贯过程，尽量保证每个阶

段所施加的负压都小于临界值，进而避免连续加压使

得负压值过大而导致严重土体膨胀，甚至管涌等现象。

沉贯结束后，观察到锚内土柱顶部存在大量细小砂粒，

这是由于在负压作用下，锚体周围砂土渗流引起细小

砂粒发生向上运移，到达锚内土柱上部。为进一步分

析细砂粒的来源，试验结束之后，将吸力锚模型和锚

内砂土同时取出，将砂土进行分层并烘干，利用振筛

机筛分试样，测得不同砂土层颗粒级配如图 7所示。 

 

图 5 负压贯入阶段实测孔压的变化 

Fig. 5 Time evolution of pore pressure measured by the sensors 

图 6 吸力锚所受吸力随贯入深度的变化曲线 

Fig. 6 Variation of suction force with suction depth 

 

图 7 吸力锚内部土体颗粒级配情况 

Fig. 7 Grain-size distribution inside suction anchor 

图 7中，“锚内顶部土层”为吸力锚内土柱上部 2 
cm厚区域砂土层的级配，“锚内底部土层”是锚内土
柱底部 2 cm厚区域砂土层的颗粒级配。从图中可以明
显看出，“锚内顶部土层”粒径在 0.25～0.5 mm范围

内的质量百分含量明显高于底部砂层；另外，将沉贯

试验后“锚内整个土柱”级配与试验前进行对比，发

现试验前后砂土级配并没有发生明显变化，这再次证

明渗流作用下，锚内土柱顶部细砂颗粒主要来自于锚

内部土柱及锚壁向下沉贯路径垂直区域的砂土中，从

锚壁外侧流入锚内的砂土量极少，该结论与 Tran等[9]

离心机试验结果基本一致。 
为进一步分析土塞形成的原因，试验过程中记录

了土塞隆起高度（即吸力锚内部土柱高出外部砂土面

的部分）随沉贯深度的变化情况，土塞体积可表示为 

  
2
i

1
π

4
D hV

′
=   。            (3) 

贯入砂土中的锚壁体积为 
2 2 2 2
o i o i

2
π( ) π( )

4 8
D D h D D tV − −

= −  。 (4) 

式中  h′为土塞隆起高度；h 为吸力锚贯入砂土内部
的距离；t 为锚壁壁厚。土塞的体积与锚壁的贯入砂
土中的体积对比结果如图 8所示。从图 8可见，自负
压沉贯开始，随着沉贯深度的增加，土塞体积始终明

显大于贯入砂土中锚壁的体积，这说明锚内土柱顶面

的显著提升不全是由于“锚壁置换”作用引起的。更

重要的是，吸力沉贯过程中，在锚内土面上部形成负

压，进而形成由锚外土面向下，到达锚壁底端，再向

上的渗流路径，在渗流作用下，锚内细砂粒向上运移，

引起锚内砂土体积膨胀，进而形成较明显的“土塞现

象”。 
从图 8中还可以看出土塞隆起体积与负压贯入深

度呈现近似线性关系，因此以 h′为纵坐标，hs/Di为横

坐标进行拟合。其中，hs为负压作用下的沉贯深度，

结果如图 9所示。  

 

图 8 土塞体积与锚壁置换体积 

Fig. 8 Volumes of soil plug and bucket wall displacement 

由以上分析可知，在吸力锚负压沉贯过程中，在

渗流作用下锚内细砂粒发生运移，导致土体逐渐松散，

孔隙比逐渐增加，渗透系数也随之增大。试验中，通

过相机拍摄不同沉贯深度时的土塞高度，推导得到不

同沉贯深度对应的吸力锚内部土体孔隙比 ei： 
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 ini
i ini

0 s

(1 )
+
e he e

h h
′+

= +   ，          (5) 

式中，ei为锚内土体实时孔隙比，eini为初始孔隙比，

h0为吸力锚初始贯入深度，即 h=h0+hs；将 h′与 hs/Di

拟合关系代入式（5），将得到不同贯入深度下对应的
ei值，根据 Kozeny-Carmen理论[10]，确定渗透系数： 

3
2 f

s s
d 1

ek C D
e

λ
µ

=
+

  。          (6)
 

进一步得到渗透系数无量纲量表达式如下： 

     
3

*
s 1

ek C
e

=
+

  。              (7) 

式中  Cs为土颗粒形状系数；Ds为有效粒径； fλ 为液
体重度，本试验为清水，取重度 3

f 10 kN/mλ = ，水的

动力黏度 dµ =1.004 Pa·s，Cs=0.5，Ds=D10。k*与沉贯深

度和锚径比 hs/Di之间的变化关系如图 10所示，通过
拟合得到线性关系如下： 

* *s
0

i

hk m k
D

 
= + 

 
  ，           (8) 

式中，m=0.050621， *
0k 为 eini对应的无量纲量 k*。 

图 9 土塞隆起高度随负压沉贯深度的变化曲线 

Fig. 9 Variation of height of soil plug with penetration depth ratio 

图 10 渗透系数随沉贯深度的变化曲线 

Fig. 10 Variation of permeability coefficient with penetration 

 depth ratio 

吸力锚负压沉贯过程中，内部土塞发生膨胀，孔

隙率逐渐增加，临界水力梯度逐渐降低，渗透系数逐

渐增加。特别是在沉贯初期阶段，一旦超过其临界水

力梯度，大量的细砂将沿着渗流通道在吸力锚内部发

生迁移，吸力锚内部的土塞高度也会明显的升高。因

此吸力锚在沉贯过程中，应该严格控制其吸力值，最

好采用间歇沉贯的方式，以避免此类现象的发生。 

3  沉贯吸力理论预测公式 
沉贯过程中吸力锚所受到的阻力由端部阻力和

侧壁摩擦力组成,其中侧壁摩擦力包括内侧壁摩擦力
和外侧壁摩擦力。受力情况如图 11所示。 

图 11 吸力锚沉贯过程受力示意图 

Fig. 11 Schematic diagram of suction force of suction anchor  

during penetration 

根据 Housbly和 Byrne的理论计算公式，考虑沉
贯过程中渗流的作用和土体有效应力强化效应，对锚

体进行受力分析，获得平衡方程如下[8]： 
2

p O O

2
O

O O

2
p

π
( tan )

4
(1 )exp 1

( tan ) π exp 1

i

i i i
i i

D asV s K D
h

h h a sZ
Z Z h

h hK D Z
Z Z

γ δ π

γ

δ

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

    − − +    
    

 

q
(1 ) exp 1 ' πi

i

a s hZ N tN Dt
h Z λγ γ

 −     ′ − − +         
。(9) 

式中  Nq，Nλ是基于太沙基理论的地基承载力系数；

ZO为锚壁外部贯入特征深度，Zi为锚壁内部贯入特征

深度；V ′是吸力锚自重；a是吸力锚裙端底部外侧超
孔压与内侧超孔压之比，其值与锚内外渗透系数 ki，

kO有关，一般小于 0.5[8]。 
当 O ik k= 时，a1可作为 a的特殊值，表示如下： 

1 0 1
2

1 exp ha a C C
C D

  = = − − −  
  

 ， (10) 

当 O ik k≠ 时， 

1 f

1 1 f(1 )
a ka

a a k
=

− +
  ，         (11) 

i
f

O

kk
k

=   。                (12) 

式中，3个系数的取值参考相关文献[8，10]，C0=0.45，



第 1期                     王  胤，等. 考虑砂土渗透性变化的吸力锚沉贯及土塞特性研究 189 

 

C1=0.36，C2=0.48。 
砂土与锚壁之间的滑动摩擦系数可通过试验测量

获得[11]。本试验中，选取两块有机玻璃板，在其中的

一块有机玻璃板上黏上试验中使用的福建标准砂，将

另一块有机玻璃板放在上面，缓慢的抬升下面的玻璃

板，直至两块有机玻璃板之间发生相对滑动，此时抬

升的角度（即玻璃板与水平面之间的夹角）即为砂土

与有机玻璃之间的滑动摩擦角δ = 17°，由此可得滑
动摩擦系数为µ= tan 17° 0.306= 。 

根据吸力锚实际沉贯情况，计算朗肯被动土压力

作为吸力锚受到的侧向土压力[7]，再乘以滑动摩擦系

数即为吸力锚侧壁受到的摩阻力。朗肯被动土压力系

数可表示为[9] 

p
1 sin
1 sin

K ϕ
ϕ

+
=

−
  ，             (13) 

式中，ϕ为福建标准砂的内摩擦角，采用直剪仪进行
测定，得到内摩擦角为 31.13ϕ = o，Kp=3.141。 

需要说明的是，在 Houlsby 等[8]理论中，考虑由

于锚壁与砂土之间的摩擦力，吸力锚壁周围土体随着

锚壁贯入会发生向下位移，从而使锚壁外侧一定范围

内的土体有效应力增加。本试验为 1g模型试验，试验
所施加的负压值相对较小，沉贯速度较慢且锚壁与砂

土之间的摩擦系数较小，吸力锚壁外侧土体有效应力

的强化效应不明显，因此本文推导不考虑此效应，采

用相同的计算方法确定吸力锚内、外侧锚壁贯入特征

深度。所选取锚体外侧锚壁贯入特征深度为 

O
O

p O4( tan )
DZ

K δ
=   。        (14) 

内侧锚壁贯入特征深度为[8] 

i
i

p i4( tan )
DZ

K δ
=   。          (15) 

本文最终要获得沉贯吸力 s随着沉贯深度 h和渗
透系数之间的关系式，基本型式如 ( , )s f h k= 。这里

考虑锚内外砂土渗透系数比值 kf，如式（12），反映锚
筒内外砂土渗透系数的差异性。在 Houlsby等理论公
式中，未考虑锚筒内外砂土渗透系数随沉贯深度的变

化情况，这与实际不符。如前文试验中发现，施加吸

力进行沉贯时，随着锚体逐渐下贯，锚内土柱渗透系

数逐渐增加，即假设锚外砂土渗透系数不变，kf 逐渐

增加。确定 kf随沉贯深度的变化规律对于预测吸力锚

沉贯过程中需要的吸力值具有十分重要的意义。由式

（6）、（8），确定锚内砂土渗透系数为 

2 *f
i s

d

k D kλ
µ

=   。            (16) 

由式（11）、（12），a可进一步表示为 

2 *
* 1 f s

2 *
d O 1 1 f s(1 )

a D ka
k a a D k

λ
µ λ

=
− +

  。  (17) 

可获得沉贯吸力与沉贯深度和无量纲渗透系数关

系表达式，如
*( , )s f h k= 。改进后的计算公式体现了

随着沉贯深度的增加，渗透系数变化影响下的吸力值，

由此获得吸力锚受力平衡方程如下： 

2 *

[( ) ]4
π 4 ( )i

A B C D V hs
D a A B C B C

γ ′ ′+ + + −
=

− + + + +
 ，  (18) 

式中， 2
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， iC Z= ⋅

 

qexp 1 π
i

h N Dt
Z

   −  
  

， πD tN Dtλγ ′= 。 

为验证改进的沉贯吸力公式的准确性，将其预测

结果与试验测量值进行对比，如图 12 所示。从图 12
中可以看出，本文改进的理论公式计算沉贯吸力 s随
沉贯深度增加而逐渐增加，与试验实测吸力值 s吻合
程度较高；而采用 Houlsby和 Byrne理论公式时，由
于假定砂土渗透系数在沉贯过程中保持恒定（即 kf不

变），虽然沉贯初期其能较好地预测吸力值 s，但随着
沉贯深度的增加，其预测结果逐渐偏离实测值，采用

不同渗透系数比 kf仍无法获得满意的预测结果。 

 

图 12 沉贯吸力随沉贯深度变化曲线 

Fig. 12 Variation of suction with depth of penetration 

采用误差分析方法对本文改进理论公式的精确度

进行定量评价，平均相对误差值定义如下： 

          

cal meas

1 meas
ave 100%=

n

iE

s s
s
n

= ×

−∑
   ，    (19) 

式中，scal为理论公式计算的沉贯吸力，smeas为试验实

测的沉贯吸力。在整个沉贯过程中共选取 18个实测点
分别对本文公式、Houlsby 和 Byrne 理论公式进行评
价，获得的结果如表 4所示。 

从表 4可见，本文理论公式预测结果 Eave=4.8%，



190                         岩  土  工  程  学  报                                    2019年 

与 Houlsby和 Byrne理论公式 3组不同渗透系数比 kf

相比误差较低，更接近试验实测结果。 
表 4 平均相对误差计算值 

          Table 4 Results of average relative errors       (%) 
Houlsby和 Byrne公式 

kf = 1 kf = 2 kf = 5 
本文公式 

12.0 5.0 50.0 4.8 

4  结    论 
本文通过 1g 条件下吸力锚在砂土中负压沉贯试

验对土塞形成机理及特性进行了研究；根据试验测量

结果，对砂土渗透性变化规律进行了分析，对已有的

吸力锚沉贯吸力理论模型进行了改进，得到以下 3点
结论。 

（1）吸力锚负压沉贯过程中，由于锚内顶部负压
的存在，吸力锚周围土体形成特殊的渗流路径：锚外

由土面向下渗流，绕经锚壁底端，在锚内部形成向上

渗流。由于锚内向上渗流的产生，砂土结构变得松散，

体积膨胀，同时细颗粒砂土易沿着锚壁向上运移达到

土面，从而引起土面明显升高，形成“土塞”现象。    
（2）随着负压沉贯的进行，锚内砂土结构逐渐变

得松散，孔隙率逐渐增加，渗透系数逐渐增大，其与

沉贯深度形成较明显的线性关系。 
（3）将锚内砂土渗透系数的变化规律引入到

Houlsby 和 Byrne 理论模型中，并对吸力锚砂土沉贯
吸力进行了预测，结果与试验测量十分吻合，从而提

高了沉贯吸力理论模型的计算准确性，为今后吸力锚

在海洋工程中的设计和安装提供了理论依据。 
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毛昶熙等结合《建筑边坡工程技术规范》（GB50330—

2002）[1]（以下简称 2002边坡规范）对于《建筑边坡工程技

术规范》（GB50330—2013）[2]（以下简称 2013边坡规范）中

的边坡稳定计算问题进行了讨论分析[3]。拜读以后，收益颇 

丰。 

此文也谈及了笔者关于 2013 年边坡规范的讨论文章[4]，

对其中“有一些进步。例如删去了原版中不合理的动水压力算

法”有不同意见和看法。其实这句话不是讲删去了 2002 边坡

规范中的以土骨架为隔离体的动水压力（渗透力）法，改为以

饱和土体为隔离体的水压力法，是一个进步。而是 2002 边坡

规范中在这方面有错误，因文献[4]是讨论 2013年边坡规范， 

对这句话的本意没有展开。 

在 2002边坡规范中的式 5.2.6，给出了第 i计算条块土体

的动水压力 Pwi： 

w w
1sin ( )
2i i i iP Vγ α θ= +   ，        (1) 

式中， iα 为 i条块的自由水位面的倾角；θi为 i条块的底面（滑

动面）的倾角。此
1sin ( )
2 i iα θ+ 就是近似的水力坡降 i，这里 

取为底部滑动面倾角与上部自由水位线倾角的平均值，这显然

是错误的。按此规定，对于静水位， iα =0°，如果滑动面倾角

θi>0°，也可以计算出不菲的渗透力。此规范规定了使用渗透

力，但没有指出地下水位以下土体自重要用浮重度计算。 

对于此问题笔者曾在学术会议上质疑过，也与该规范的

主编讨论过，他们对此是承认的。所以在 2013年边坡规范中

改成式（A.0.1-3），笔者认为是一个进步。 

文献[1]中讲“对“动水压力”认识的混乱现象”，“流网

等势线上的水头压力也就是动水压力”。“动水压力”是一个定

义不准确，使用很混乱的术语，动水压力本身往往不是什么压

力。很多场合它其实是被理解为渗透力的。在土力学中，孔隙

水压力是面力，通常指压强，表示为 pw或者 u，量纲为MT-2L-1

（kN/m2），在特定面积 A上其合力为总水压力 U(Pw)=A⋅ u，量

纲为MLT-2；渗透力与浮力一样是一个体积力，表示为 kN/m3，

在特定体积 V 上其合力为总渗透力 J=V⋅j=V⋅γw⋅i，量纲也是

MLT-2。在式（1）中计算的 Pwi就是第 i 条块的土骨架的总渗

透力，与“水压力”没有什么关系。所以说，在土力学中应当 

取缔“动水压力”，而统称孔隙水压力，或渗透力。 

在 2013边坡规范中，以（饱和）土体为隔离体，抗滑力

矩中扣除滑动面上的总水压力 Ui，将式（1）改为式(A.0.1-3)： 

w w w, 1
1 ( )
2i i i iU h h lγ −= +   ，          (2) 

式中，hwi，hw,i-1为第 i和第 i-1条块前端的水头高度。 

通常考虑底部的孔隙水压力都是用过条块的中点的等势

线的压力水头高度计算，而不宜计算两端高度的平均值。对于

滑动面上外凸的孔压分布，用中点计算的水压力稍大，用两端

点计算的稍小，前者偏于安全。正如文献[1]中所说，这里的“水

头高度”极易被误解为从滑动面到浸润线间的高度，也未发现

是“特别绘图指出是流网等势线上的水压力”，并且条块自重

的水下部分也没有强调用饱和重度。这里的“水头高度与文献

[1]中的“水头压力”都是不准确的用语。 

由于土中水流速较慢，在饱和土中水的渗流最主要的是

重力势和压力势。单位重量水的势可表示为 m，亦称水头；单

位体积水的势可表示为 kPa，亦称压强（或孔隙水压力）。相对

于一定的基准线重力水头（也叫位置水头）+压力水头=测管水

头；测管水头+速度水头=总水头。所以式（2）中的 h应称为

“压力水头的高度”，亦即用单位重量水的能量表示的压力势。

至于“水头压力”则是含混不清的说法。 

在 2001—2002年曾对于在边坡稳定分析中，以土骨架为

─────── 
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隔离体的渗透力还是以土体为隔离体的水压力两种计算方法

的问题进行过较热烈的讨论，加深了土力学领域对于该问题的

理解与认识。但也出现过批判式的，将对方说成一无是处，虚

拟化[5]的现象。现在事情已经过去十多年了，风物长宜放眼量，

不必念念于争论中的有意偏颇，无意伤人的个别说法。学术上

的讨论与切磋是探求真理的重要途径，就有道而正焉也是治学

的基础。在学术讨论方面，应当提供一个平等与开放的平台， 

也应具有恭谦和友善的态度。 

以土骨架为隔离体水下部分考虑浮力与渗透力并不是大

逆不道的。它在有些场合是简便与精准的，例如有沿坡渗流的

砂土坡安全系数的推导；用数值计算渗流与强度折减法计算土

坡稳定耦合时，渗透力计算并无困难。但在某些情况下的极限

平衡法，其渗透力的准确估算很不易，正如式（1）的近似就

是错误的。 

以土体为隔离体，水下按饱和重度，考虑 3个面的孔隙

水压力计算较为直观和准确。在用极限平衡法分析时一般要绘

制流网或者确定孔压等势线（例如土坝施工期），否则就要用

总应力法。特别是目前的计算通常只在抗滑力矩计算中扣除滑

动面处的孔隙水压力，而不计两侧的水压力，有时会造成很大

的误差。 

Duncan[6]对 25 a来边坡稳定分析的条分法和有限元法的

进展做了综述报告，他指出：“传统瑞典法对平缓边坡在高孔

隙水压情况下进行有效应力法分析是非常不准确的”。这可能

与它不考虑条块两侧的孔隙水压力有关。殷宗泽[7]与李广信[8]

也表达过类似的观点。 
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毛雪松 慕青松 宁建国 潘鹏志 浦  海 齐文浩 秦会来 秦小军 申永江 沈军辉 
施  斌 侍  倩 束一鸣 水伟厚 宋二祥 宋修广 孙斌祥 孙  锐 孙云志 谭跃虎 
谭云亮 谭忠盛 唐  治 滕继东 童小东 汪小刚 汪  洋 汪亦显 王  斌 王光勇 
王浩然 王环玲 王家臣 王家鼎 王家全 王俊杰 王立忠 王丽琴 王  梅 王明洋 
王年香 王水林 王松鹤 王  涛 王  腾 王  伟 王小岗 王幼清 王  媛 王  哲 
韦立德 魏  星 温  智 吴昌瑜 吴  刚 吴继敏 伍永平 武文华 夏才初 项  伟 
肖衡林 肖  杨 谢春庆 谢海建 谢  强 谢文兵 谢新宇 邢皓枫 邢义川 徐嘉谟 
徐林生 徐志伟 徐中华 许家林 薛娈鸾 薛  强 薛伟辰 杨广庆 杨建平 杨  平 
杨  庆 杨圣奇 杨  涛 杨志银 杨志勇 叶冠林 尤春安 尤红兵 尤明庆 于广明 
于玉贞 俞  峰 俞  缙 袁晓铭 詹良通 张国新 张厚美 张建经 张  健 张鲁渝 
张路青 张孟喜 张强勇 张  茹 张向东 张学富 张郁山 张志红 张志镇 赵  奎 
郑  刚 郑建军 郑明新 钟启明 钟祖良 周  成 周顺华 周维垣 朱才辉 朱长歧 
朱大勇 朱权洁 朱万成 朱占元 邹金锋 邹维列 左建平 艾  军 安关峰 柏建彪 
柏立懂 包承纲 边学成 别社安 蔡  建 蔡晓鸿 曹卫平 曹宇春 曹  渊 曹子君 
陈昌彦 陈福全 陈锦剑 陈龙伟 陈龙珠 陈  勉 陈平山 陈少林 陈生水 陈星欣 
陈亚东 陈益峰 陈云敏 程大伟 程国强 程国勇 程永辉 丛蔼森 邓  安 邓建辉 
邓世坤 邓益兵 邓志平 丁德馨 丁红岩 丁  勇 丁  瑜 董建国 董天文 段祥宝 
范明桥 范庆来 范  文 方火浪 房后国 费  康 丰土根 冯大阔 冯吉利 冯文凯 
冯西桥 冯玉国 傅鹤林 干腾君 高大钊 高江平 葛洪魁 葛世平 谷任国 顾  凯 
顾晓强 关云飞 郭  莹 郝冬雪 何  剑 何平衡 帅侯冰 侯龙清 黄安斌 黄  阜 
黄宏伟 黄伦海 黄茂松 黄生根 黄生文 黄永林 贾苍琴 贾传洋 贾剑青 简文彬 
蒋建国 蒋建群 蒋金泉 焦玉勇 金  衍 金祖权 柯  瀚 雷金波 雷进生 黎  冰 
李  滨 李长洪 李大伟 李  根 李国和 李国维 李巨文 李立云 李利平 李连崇 
李瑞山 李  飒 李  盛 李  陶 李天斌 李旺林 李为腾 李  武 李晓军 李兴华 
李雄威 李永刚 李  铀 李占金 李兆平 李宗利 梁  冰 梁卫国 梁  禹 林柏泉 
林本海 林  海 刘保国 刘  斌 刘  畅 刘  春 刘  芳 刘丰军 刘汉龙 刘  宏 
刘  杰 刘  君 刘俊龙 刘开富 刘开云 刘明振 刘士雨 刘松玉 刘小生 刘  鑫 
刘尧军 刘耀儒 刘元雪 刘之葵 卢成原 卢之伟 鲁先龙 陆建飞 陆  新 罗平平 
罗晓辉 麻凤海 马  刚 马海龙 马少坤 明  镜 莫海鸿 牛永红 潘  泓 潘树来 
彭  瑞 彭雄志 彭芝平 齐吉琳 邱长林 任青文 尚彦军 尚岳全 邵光辉 沈长松 
沈凤生 施  峰 施建勇 石  崇 时  刚 时卫民 宋  丽 宋林辉 苏国韶 苏茂鑫 
孙进忠 孙  强 孙少锐 孙书伟 孙树林 孙益振 谭  青 唐红梅 唐世栋 唐彤芝 
唐小松 唐小微 唐晓松 唐晓武 田小革 童朝霞 涂兵雄 万志军 王  成 王东星 
王  芳 王凤池 王  刚 王立峰 王丽霞 王林峰 王  猛 王戍平 王述红 王天亮 
王卫东 王永志 王元汉 王元战 王正中 王志华 王志良 王忠涛 魏海云 魏新江 
翁效林 吴  超 吴江斌 吴景海 吴礼舟 吴铭炳 吴顺川 吴燕开 吴  越 仵彦卿 
夏建中 肖大平 肖宏彬 肖军华 肖  明 谢全敏 谢雄耀 谢  焰 熊巨华 徐光黎 
徐光明 徐洪钟 徐  进 徐龙军 徐千军 徐日庆 徐  涛 徐泽平 许成顺 许  萍 
许  强 许四法 许延春 许振浩 薛守义 薛亚东 闫富有 严成增 晏长根 晏鄂川 
晏启祥 杨爱武 杨  兵 杨  峰 杨果林 杨海天 杨  金 杨  军 杨俊杰 杨林德 
杨明辉 杨维好 杨伟峰 杨育文 杨正权 杨仲轩 姚建国 叶帅华 叶万军 叶为民 
应宏伟 余湘娟 俞言祥 袁聚云 岳祖润 曾玲玲 曾庆军 张陈蓉 张成平 张  丹 
张桂荣 张华兴 张季如 张坤勇 张立松 张连震 张林洪 张明义 张起森 张  强 
张钦喜 张莎莎 张  升 张  盛 张  巍 张卫杰 张雪东 张延军 张仪萍 张永杰 
张永双 张玉成 张  云 张振东 张子明 章定文 章  敏 章  青 章荣军 章杨松 
赵伏军 赵洪波 赵兴东 赵永贵 赵跃堂 郑长杰 郑  路 钟小春 钟  阳 周爱其 
周干武 周海清 周  辉 周火明 周家作 周黎明 周益民 周永强 周正华 周志芳 
周志刚 朱宏伟 朱鸿鹄 朱建明 朱术云 朱永全 朱珍德 庄艳峰 宗  琦 邹正盛 
 






