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Compendex 数据库”和“日本科学技术振兴机构数据库 JST”等国际数据
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1  宗旨及内容  
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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
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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
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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、标准等）：[参

考文献序号] 主要责任者.题名：其他题名信息[文献类型标识/文献载体标

识].其他责任者.版本项.出版地:出版者,出版年:引文页码[引用日期].获

取和访问路径.数字对象唯一标识符. 

b）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[文献类型标识/文献载体标识].析出文献其他责任者//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 [引用日期].获取和访问路径.数字对象唯一标识符. 

c）连续出版物（期刊、报纸等）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[文献类型标识/文献载体标识]. 连续出版

物题名：其他题名信息,年,卷(期):起止页码 [引用日期].获取和访问路径.

数字对象唯一标识符.  

d）专利：[参考文献序号] 专利申请者或所有者.专利题名:专利号[文

献类型标识/文献载体标识].公告日期或公开日期 [引用日期].获取和访

问路径.数字对象唯一标识符.   

e）电子资源：[参考文献序号] 主要责任者.题名：其他题名信息[文

献类型标识/文献载体标识].出版地：出版者，出版年:引文页码（更新或

修改日期）[引用日期].获取和访问路径. 数字对象唯一标识符.  

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文献类型标识：M—普通图书，C—会议录，G—汇编，N—报

纸，J—期刊，D—学位论文，R—报告，S—标准，P—专利，DB—数据库，
CP—计算机程序，EB—电子公告，A—档案，CM—舆图，DS—数据集，Z
—其他。②文献载体标识：MT—磁带，DK—磁盘，CD—光盘，OL—联
机网络。③a),b),c),d) 4项中文献属于原始电子资源的著录“文献载体标识、
引用日期、获取和访问路径” 项，文献属于二次电子资源的不著录；e)
项电子资源指除 a),b),c),d) 4项中包含的文献类型以外的电子资源；“数字
对象唯一标识符”依照原文献如实著录，“获取和访问路径” 项中已包含

的省略。 

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。                   （2019年 12月修订） 
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高地震烈度区深厚覆盖砂层液化研究 
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摘  要：砂土的振动液化受很多因素的影响，埋深（应力状态）就是一个非常重要的影响因素。为了研究深埋砂层地
基的动力反应和液化规律，进行了离心机振动台试验。针对离心机振动台无法模拟深厚土层的问题，设计了模拟上覆

土层荷载的加载气囊，通过控制气囊压力，可以模拟不同埋深砂层地基的地震反应情况，从而满足了深埋地基应力相

似条件。试验共设置了 4 种工况，分别对应两种埋深和两种振动频率。研究揭示了不同埋深条件下砂土地基中的加速
度反应规律和超静孔隙水压力反应规律，探讨了振动频率对深埋砂土地基振动特性的影响，为深埋砂土地基地震液化

判别提供了较好的研究手段。 
关键词：深厚覆盖层；离心振动台试验；砂土地基；加速度；超静孔压 
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Liquefaction of deep overburden layers in zones with high earthquake intensity 

CAI Zheng-yin1, WU Shi-yang1, WU Ying-li1, ZHANG Shi-shu2 
(1. Geotechnical Engineering Department, Nanjing Hydraulic Research Institute, Nanjing 210024, China; 2. Chengdu Engineering 

Corporation Limited, Chengdu 610027, China) 

Abstract: The vibrating liquefaction of sandy soils is subjected to various factors, among which, the embedment depth (stress 

state) is a very important factor. The centrifugal shaking table tests are carried out to investigate the dynamic response and 

liquefaction rules of deep sand layers. For the problem that the deep soil layers cannot be simulated by the centrifugal shaking 

table, a loading air bag to simulate loads of overburden layers is designed. By controlling the pressure in the air bag, the seismic 

response situations of sandy layers with different embedment depths can be simulated. Accordingly, the stress similarity 

conditions of deep foundations are satisfied. Four kinds of test conditions are arranged, which respectively correspond two 

kinds of embedment depths and two kinds of vibrating frequencies. The response rules of acceleration and excess pore water 

pressure in the sand foundation with various embedment depths are released, and the influences of the vibrating frequency on 

the vibrating characteristics of deep sand foundations are discussed. It may provide a satisfactory way for judging the seismic 

liquefaction of deep sand foundations. 

Key words: deep overburden layer; centrifugal shaking table test; sand foundation; acceleration; excess pore water pressure 

0  引    言 
砂土液化是指在外荷载（特别是地震动荷载）作

用下，地基土层内的孔隙水压力急剧增加，有效应力

相应地减小，当孔隙水压力等于上覆土压力时，砂土

不再具有抗剪强度，从而引起土体破坏。地震液化严

重影响水工建筑物的安全，特别是在我国西南部地震

高发区，地质条件复杂，地震烈度高，对于存在深厚

覆盖层的砂土地基，其地震液化的认识还很模糊。从

现有的规范来看，上覆土层超过一定的厚度就无法使

用，因此开展高地震烈度区深厚覆盖砂层地震液化评

判方法研究具有非常重要的工程应用前景和理论价

值。 
对于砂土动力特性和振动液化的研究，往往采用

动三轴仪、空心圆柱扭剪仪、共振柱仪等进行室内试

验。但这些试验只能研究土体单元特性，不能反映地

基的整体情况。振动台的发展，让大尺寸试验成为可

能，但常规振动台无法模拟深厚土层的应力状态，很

难反应真实的情况。 
离心机振动台模型试验能克服地面振动台试验

的缺点，在 n倍重力加速度下，可以真实地再现与原
─────── 

收稿日期：2018–09–20 

修改稿返回日期：2019–10–30 

DOI：10.11779/CJGE202003001 

mailto:zycai@nhri.com


406                         岩  土  工  程  学  报                                    2020年 

型相等或相近的应力水平，并可使模型与原型的应变

相等、变形相似、破坏机制相同，是研究地震问题较

为有效的方法。早在 20世纪 40年代，前苏联就率先
在离心机上开展了动力离心模型试验。之后，美国、

英国、日本也进行了类似的动力离心模型试验研究。

到 20世纪 80年代，用离心机模拟地震问题开始在世
界范围内逐渐开展起来[1]。Victor 等[2]通过 11 组动力
离心模型试验，研究了水平砂土地基和极缓砂土边坡

的液化和水平流滑问题，研究指出峰值加速度与频率

决定了土层的液化深度和侧向位移，低频率比高频率

更易导致变形。Ahmed等[3]利用层状模型箱研究了饱

和密实砂层的地震反应，指出当剪应变低于 0.2%时，
土层割线模量减少而阻尼增加。当剪应变超过 0.2%
时，土层出现剪胀趋势，割线模量和阻尼都大幅度减

小。Brennan等[4]通过动力离心模型试验研究了多种土

层在循环往复荷载下的动力特性和应力应变关系，深

刻剖析了离心模型试验得到的剪切模量和阻尼比的影

响因素，发现在动力离心模型试验得到的剪切模量比

阻尼比更可靠。Riccardo 等[5]同样通过动力离心模型

试验研究了土体的动力特性，并提出了通过非线性模

拟来得到剪切模量和阻尼比的方法。还有一些学者将

本构模型和动力离心模型试验结合，预测土层液化和

沉降等[6]。 
国内在动力离心模型试验上起步较晚，但也已取

得不少的成果。刘晶波等[7-8]采用叠环式模型箱进行离

心机振动台试验，研究砂土地基自由场地和黏土地基

的地震反应特性，发现不同类型的地基中加速度反应

存在差异，在低频部分加速度峰值放大系数从模型底

部到顶部逐渐增大。李京爽等[9]进行了砂土自由场地

水平和垂直振动离心模型试验，发现水平和竖向同时

激振与单向分别激振两种情况下，砂土地基有不用的

动力反应，建议要考虑耦合振动对砂土地基动力特性

的影响。张雪东等[10]进行了饱和砂土地基液化离心机

振动台试验，研究了振动液化过程中砂土地基的动力

响应沿深度的变化规律，发现土层在经历液化过程后

其抗液化能力显著提高，此外液化土层与非液化土层

之间形成反射界面，对下部土层的动力响应有显著影

响。梁孟根等[11]对饱和中细砂地基液化进行离心机振

动台试验，得到土体不同深度范围内加速度、超静孔

隙水压力随时间的发展规律。李博等[12]通过离心机振

动台试验研究地震作用下各向异性地基的动力特性，

指出砂土的内在各向异性对砂土的动力特性影响很

大。周燕国等[13]利用振动台离心模型试验研究了含黏

粒砂土场地液化灾变特性，指出含黏粒砂土地基比纯

砂地基孔压消散时间更长、沉降量更大。苏栋等[14-15]

通过离心机振动台试验研究了地震历史对砂土抗液化

性能的影响，发现土体的运动变形与孔隙水压力的发

展密切相关，且较小地震更有利于增强砂土颗粒之间

的咬合及结构的稳定性，极大地提高了其抗液化能力。 
上述研究基本都是针对水平自由地基，目前鲜有

学者研究深厚覆盖层的砂土动力特性和液化规律，主

要是由于离心机振动台本身的能力不足以模拟深厚土

层。本文采用浙江大学离心机及其振动台系统，并设

计了一套离心模型气囊加载装置，来模拟上覆土层荷

载，以保证研究土层的应力相似。以硬梁包水电工程

坝基深厚覆盖砂层为研究对象，进行了模拟不同覆盖

层厚度的离心模型试验，揭示了深厚覆盖砂层的加速

度反应与孔压变化规律，探讨了地基的液化可能性。 

1  研究背景与试验条件 
1.1  硬梁包梯级水电站工程概况 

硬梁包梯级水电站位于四川省甘孜藏族自治州泸

定县冷碛镇境内，为《四川省大渡河干流水电规划调

整报告》推荐 22级方案中的第 13个梯级电站，坝（闸）
址距上游泸定县城约 25 km，距下游石棉县城约 100 
km，距成都市约 300 km。坝（闸）址处控制流域面
积 59450 km2，多年平均流量 893 m3/s。设计正常蓄水
位 1246 m，装机容量 1200 MW。 

闸（坝）址 50 a超越概率 10%的基岩水平地震动
峰值加速度为 260g，相应的地震基本烈度为Ⅷ度，100
年超越概率 2%的基岩水平地震动峰值加速度为
573g。汶川“5·12”地震后，原地震安全性评价单位
又提供了 100 a超越概率 1%的基岩水平地震动峰值加
速度为 680g。 
鉴于硬梁包水电工程处于高地震烈度区，坝基深

厚覆盖层的地震安全评价成为一个重要的工程问题。

由坝址地质勘察发现，坝址深厚覆盖层中有一层砂土

层，平均厚度 18.79 m，平均埋深 30～60 m。该层砂
土天然干密度为 1.45～1.74 g/cm3，平均 1.58 g/cm3。

孔隙比为 0.547～0.841，平均 0.709，相对密度为 0.54～
0.80，其粒径分布曲线如图 1 所示。该砂土层主要为
细砂，按规范初步判断具有潜在的液化可能性。 

图 1 砂土粒径分布曲线 

Fig. 1 Grain size distribution curve of test sand 
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为了深入探讨地震荷载作用下该层土的动力响应 
和液化可能性，进行了离心机振动台模型试验。 
1.2  试验条件 

考虑原型坝基土体的特性及埋深特点，结合离心

机振动台的能力，对现场工程条件进行了适当的简化

和假设。共设计了 2种有效上覆压力，分别模拟 10 m
埋深和 30 m埋深，砂土层的厚度均为 20 m。模拟的
峰值加速度为 0.4g，相当于震级 7.5 级。采用两种振
动频率，分别为 2 Hz和 3 Hz，以此研究地震频率对
地基动力特性的影响。 

试验用土均是按图 1 的粒径分布曲线配制，

50D = 0.14  mm， u 14.2C = ，孔隙比控制在 0.7左右，
土层的干密度为 1.64 g/cm3（根据室内固结试验，模

拟现场应力状态确定）。模型制备前，先将土样制成饱

和泥浆，然后进行分层固结。 

2  试验设备与模型的量测 
2.1  试验设备与模型比尺 

为了模拟超强地震条件，采用浙江大学 ZJU-400
离心机及其配套的振动台系统。该机最大离心加速度

为 150g，容量 400 g·t，吊篮有效容积为 1.5 m×1.2 
m×1.5 m。离心机专用振动台采用电液伺服控制方
式，可在 100g下正常工作。振动台最大加速度为 40g，
频率范围为 10～200 Hz，最大负载为 500 kg。该系统
配有 80通道的动态测试系统和 40通道的静态数据采
集系统，完全满足模型测量的需要。本次试验采用刚

性模型箱，尺寸为 77 cm×40 cm×53 cm，一侧采用
有机玻璃板，作为模型的观测窗口。 
综合考虑各方面因素，本次试验选用的离心机加

速度为 50g，因此试验中的模型率 n=50，模型与原型
的相似关系见表 1。 

表 1 离心模拟相似率 

Table 1 Scaling factors of centrifuge modelling 

2.2  模型的测量与仪器布置 

试验过程中需要测量砂土层振动过程中的加速度

与超静孔隙水压力，分别埋设了加速度计和孔隙水压

力计，其布置如图 2所示。为了验证离心机振动台控
制加速度，在模型箱底板布置了一只三向加速度传感

器（A0）。为了测量砂土层中不同深度处的加速度，
在距模型箱左侧 385 mm处沿高度自下而上布置 4只
加速度计 A1～A4，距离顶部高度分别为 420，320，
220，120 mm。为了测量砂土层中不同深度处的孔隙
水压力，在距模型箱右侧 285 mm处的土层中沿高度
自下而上布置一列孔压计 P1～P4，各孔压计距离顶部
高度分别为 420，320，220，120 mm。 

图 2 传感器布置图 

Fig. 2 Arrangement diagram of sensors 

本次试验选用的孔压计为 PDCR 81 型半导体应
变感应膜微型孔隙水压力传感器，该传感器由英国德

鲁克公司生产，各孔压计的参数如表 2所示。必须说
明本次离心机振动台试验主要是研究深厚覆盖层砂土

地基在地震荷载作用下的液化特性，即地基中超静孔

压的发生与发展过程。超静孔压的产生与消散既与土

层的排水条件有关，也与渗透特性相关，这就要求试

验过程中要正确模拟土层的渗透特性考虑到模型土层

的特性与原型土层一样，因此模型与原型土层中流体

的特性也必须一样。根据离心模型试验的相似准则，

对于渗流问题，模型与原型的黏滞系数之比为 n。因
此本试验过程中，选用黏度为 50 cst的甲基硅油来模
拟水，其密度为 0.96 g/cm3，无色透明。 
试验选用的加速度计均为微型加速度传感器，其

中台面选用三向加速度计，其它都为单向加速度计。

各加速度传感器的率定参数如表 3所示。 
表 2 孔压计参数 

Table 2 Parameters of pore water pressure transducers 
类

型 编号 通道 
标定系数

/(mv·v·MPa-1) 
量程 
/MPa 

P1 德鲁克 229 CH8 11.819 1.5 
P2 德鲁克 226 CH9 11.751 1.5 
P3 德鲁克 703 CH10 23 0.7 
P4 德鲁克 698 CH11 23 0.7 

物理量 模型      原型 

质量密度 

振动时间 

振动频率 

加速度 

速度 

力 

位移 

质量 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

     1 

     50 

     1/50 

     1/50 

     1 

     502 

     1/50 

      503 

应力 

应变 

做功 

1 

1 

1 

      1 

      1 

      1/503 
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表 3 加速度计参数 

Table 3 Parameters of acceleration transducers 

类型 编号 通道 
标定系数

/(m·s2·5μv·5v-1) 
A1 FW4520021 CH1 0.9558 
A2 FW4520020 CH2 0.9642 
A3 FZ0370029 CH3 1.027 
A4 FZ0370023 CH4 1.01 

2.3  上覆土层荷载的模拟 

本次试验需模拟的最大覆盖层厚度为 30 m，加上
砂土层自身的厚度 20 m，总的土层厚度为 50 m。按
设置的模型比尺 1∶50，模型土层的厚度为 1 m，而
模型箱的高度只有 53 cm，根本无法实现。此外，对
于常规离心机振动台试验，由于振动台的载重及激振

能力的限制，很难模拟这样深厚的覆盖层。为了解决

这个问题，设计了一套离心模型试验气囊加载装置，

如图 3所示，利用气囊来模拟上覆土层的荷载作用，
从而实现模型和原型的应力相似。该加载装置主要由

气囊、反力结构和气源组成，气源安放在离心机室外

部，通过气压旋转接头和管线与模型箱连接。利用这

种装置不仅可以很方便地将气囊压力施加在研究土体

的表面，并且不增加额外的重量，还可以根据模拟土

层的厚度随时调节气囊的压力，更重要的是土体表面

的受力非常均匀。 

图 3 气囊加载装置示意图 

Fig. 3 Sketch of airbag loading devices 
本次试验过程中为了实现两种不同的土层埋深条

件（10 m埋深和 30 m埋深），分别控制两种气囊压力。
当气囊气压 70 kPa时，50g条件下模拟的覆盖层厚度
约为 10 m。当气囊气压 200 kPa时，50g条件下模拟
的覆盖层厚度约为 30 m。 

3  地震荷载的模拟 
试验中选用正弦波作为振动台试验的地震动输

入，对应原型峰值加速度 PGA=0.4g，震级Mw=7.5级。
为了研究地震频率对砂土层振动液化的影响，选取 2 
Hz和 3 Hz两种频率，输入波形时程如图 4所示。其
中，2 Hz波型振动 30次，3 Hz波型振动 45次，对应

的有效振动历时均为 15 s。必须指出，上述均为原型
参数，对于离心模型，按模型比尺 1∶50，相应的模
型峰值加速度为 20g，频率为 100 Hz和 150 Hz，振动
历时均为 0.3 s。 

图 4 振动波形示意图 

Fig. 4 Waveform of vibration 

4  覆盖层砂土地基振动加速度反应 
4.1  覆盖层砂土地基加速度反应 

地震波加速度值是评价地震反应的首要依据，也

是评价地震危害的指标之一。地基在遭受地震荷载作

用下，不同深度处加速度反应是研究地震波对土层影

响的重点。限于篇幅仅给出频率 2 Hz下 10 m埋深和
30 m埋深处的加速度反应情况，如图 5和图 6所示，
试验结果显示频率 3 Hz下的地震反应特性与 2 Hz条
件下基本一致。 
由图 5可知，10 m埋深下，不同埋深处的振动加

速度反应差异很大。在底部加速度计 A1 处，加速度
与台面加速度相差不大，没有出现很大的波动。越往

上，加速度变化越来越大，总体表现为先增大，后衰

减的趋势。在最上部加速度计 A4 处，一开始加速度
有所增加，后来急剧减小。很显然，从下到上土体的

振动加速度整体表现为逐步率减。 
由图 6可知，30 m埋深下的加速度时程曲线整体

上没有出现很大的波动，加速度计 A1、A2、A3处土
体的振动加速度整体出现缓慢增大的趋势，而加速度
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计 A4 处的振动加速度则有所减小。通过比较图 5 和
图 6可以看出，对于不同埋深，土体加速度的变化趋
势是不同的，甚至是相反的：在较浅的埋深下，加速

度短暂增加达到峰值后逐渐减小；在较深的埋深下，

加速度呈现一直增加的趋势，直至达到峰值。 

图 5 10 m埋深下加速度时程曲线 

Fig. 5 Acceleration curve under embedment depth of 10 m 

图 6 30 m埋深下加速度时程曲线 

Fig. 6 Acceleration curve under embedment depth of 30 m 
4.2  不同频率对土层振动加速度的影响 

Victor 等[2]认为频率对孔压、液化层厚度、加速

度、侧向变形、剪应变、沉降都有影响，可见频率在

液化分析中的重要性。选取加速度计 A2、A3作为研
究对象，给出不同频率不同埋深下的加速度时程曲线，

如图 7和图 8所示。 
从图 7中可以看出，在 10 m埋深下，不同频率

对应的加速度随时间变化规律是相似的。但在振动的

开始，3 Hz比 2 Hz的加速度幅值要大，随后加速度
出现衰减，并且 3 Hz衰减的程度比 2 Hz要大，这与
Youd 等[16]认为高频率的运动在土层传播中会更快衰

减是一致的。从图 8中可以看出，在 30 m埋深下，
加速度时程变化规律与 10 m埋深截然相反。在 2 Hz
振动下，从开始到振动结束，加速度都在缓慢增长，

而在 3 Hz下，加速度则在慢慢衰减。因此，在埋深较

大的土层中，加速度会因振动频率的不同产生不同的

变化规律，或增大或减小。 

图 7 10 m埋深下加速度曲线 

Fig. 7 The acceleration curve embedment depth of 10 m 

图 8 30 m埋深下加速度曲线 

Fig. 8 Acceleration curve under embedment depth of 30 m 

4.3  加速度峰值衰减系数 

试验得到的 10 m埋深和 30 m埋深沿纵向加速度
峰值衰减系数分别如图 9和图 10所示。加速度峰值衰
减系数取为土层中各测量传感器与台面传感器加速度
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绝对值的比值。 
从图 9和图 10中可以看出在较浅的埋深处，不同

频率下，加速度峰值衰减系数变化规律相似，而在较

深的埋深处，不同频率下加速度峰值衰减系数变化出

现一定差异，2 Hz振动时是先显著增加后逐渐减小，
3 Hz振动时基本上都呈衰减的规律。一些学者指出，
地震强度越大，地表加速度衰减越明显，可能是由于

地震强度增加使土层剪应变水平增加，剪切模量降低

更加迅速，阻尼比增加导致[17-19]，这和本试验结果是

相一致的。 

图 9 10 m埋深下土层加速度峰值衰减系数 

Fig. 9 Attenuation coefficient of acceleration peak in 10 m- 

embedded layer vs. depth 

图 10 30 m埋深下土层加速度峰值衰减系数 

Fig. 10 Attenuation coefficient of acceleration peak in 30 m- 

.embedded layer vs. depth 

5  覆盖层砂土地基振动超静孔压反应 
5.1  覆盖层砂土地基超静孔压反应曲线 
图 11和图 12是试验得到的 10 m埋深和 30 m埋

深下砂土地基土体的超静孔压时程曲线。必须指出试

验过程中由于孔压计 P2损坏，未能列出。从图 11和
图 12可以发现，各种情况下地基土层中的超静孔压随
着时间快速增长，短时间内就达到峰值，在振动结束

后依然保持一个稳定的超孔静压值，但在较大的埋深

下，超静孔压在振动结束后还会出现缓慢增长的趋势。

不同频率下，超静孔压增长的规律是一致的，但在相

同的埋深处，较低频率的振动会产生较大的超静孔压，

也即较低频率更利于超静孔压积累，更容易导致土体

液化，这与 Victor[2]研究结果相似。因此，在地基遭

受地震荷载时，并不是频率越高越容易导致地基土液

化，反而是较低的频率或者是最优频率会产生更大的

危害，这个最危险的频率范围还需通过大量试验进行

论证。通过比较图 11和图 12发现，从单一频率超静
孔压随深度增长过程发现，不同埋深下的超静孔压增

长情况不同，在较浅的埋深条件下，超静孔压随着深

度的增加是先减小后又逐渐增加；在较深的埋深条件

下，超静孔压是先增大后又稍微减小，在更深处则认

为超静孔压基本保持一致，因为土层越深，土体受到

的应力越大，土体越密实，越不利于孔压积累。 

图 11 10 m埋深下的超静孔压时程曲线 

Fig. 11 Excess pore pressure curve under embedment depth of 10 m 

图 12 30 m埋深下的超静孔压时程曲线 

Fig. 12 Excess pore pressure curve under embedment depth of 30 m 



第 3期                    蔡正银，等. 高地震烈度区深厚覆盖砂层液化研究 

 

411 

5.2  超静孔压比随深度变化 

图 13 是试验得到的不同埋深下超静孔压比随深
度的变化规律，此处的超静孔压比是指试验得到的超

静孔压与上覆土层竖向有效应力的比值。从图中可以

发现超静孔压比随深度的增加变化较为复杂，在 10～
30 m范围内，自下而上超静孔压比先逐渐减小后又逐
渐增大，在 16 m深度处超静孔压比达到 0.84（对应 2 
Hz），接近液化。因此认为浅层土 0～16 m范围内发
生液化的可能性较大。但在 30～50 m 范围内，超静
孔压比自下而上先会出现小幅度的增长，然后逐渐减

小，土层越深，超静孔压比越小，土层越不容易液化，

这是因为高围压下，土体发生剪缩，变得更加致密，

不容易积累超静孔压。从图 13还可以看出，不同频率
下，超静孔压比随深度变化的规律是相似的，但低频

率比高频率的超静孔压比大，土体更容易液化，这和

加速度反应结论一致。 

图 13 不同埋深下的超静孔压比 

Fig. 13 Excess pore pressure ratio vs. depth 

6  结    论 
本文通过振动台离心模型试验，研究了上覆深厚

砂层的动力与液化特性。初步结论如下： 
（1）离心模型试验中可以通过气囊加载装置来模

拟上覆土层的荷载，从而实现深埋土层应力状态的相

似模拟，为深埋土层振动试验提供了较好的模拟手段。 
（2）在较浅的埋深下，土体振动加速度在达到峰

值后出现一定程度的衰减，不同频率下加速度变化规

律一致，但高频率会导致加速度峰值增大，同时衰减

程度也随之增大；在较深的埋深下，各位置处土体的

加速度主要呈现增长趋势。 
（3）振动过程中超静孔压随着深度的增加不断增

加，但到达一定深度后，超静孔压增长缓慢或已不明

显；超静孔压比随着深度的增加先逐渐减小后又逐渐

增大，然后到达一定深度后，逐渐减小。2 Hz频率下
0～16 m范围内超静孔压比基本都在 0.84以上，很容
易导致液化。而在 30～50 m 覆盖中，其值基本维持
在 0.4～0.6中，没有液化的可能性。 

（4）振动频率对超静孔压的发展规律影响不大，
但较低的频率更容易积累孔压，也更容易导致液化。 
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摘  要：结合山东省某机械公司岩体污染场地六价铬污染修复工程，详细分析研究了基岩裂隙水中污染物的运移特征、
修复技术选择与施工、修复效果评价。研究表明：基岩裂隙水中六价铬污染羽的形态与规模主要取决于地下水流场、

含水层富水性及断裂带产状，污染羽的深度取决于含水层埋深；基岩裂隙水复杂的水力联系条件是引起污染空间分布

差异性大的控制因素。通过论证分析，提出了原位阻隔、地下水化学还原与抽水异位处理的多技术联合修复方案，修

复后所有监测井内地下水中六价铬浓度均低于地下水质量Ⅳ类标准 0.1 mg/L，修复率达到 99%以上。该工程的成功实
施可为基岩裂隙含水层污染修复工程的设计与施工提供参考。 
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Remediation of fractured rock aquifers contaminated by hexavalent chromium 

LIU Song-yu1, LIU Yi-zhao1, ZHAO Jie-li2, ZHANG Wen-wei2, LIU Wei2, FAN Ri-dong1 
(1. Institute of Geotechnical Engineering, Southeast University, Nanjing 210096, China; 2. Jiangsu Sentay Environmental Science and 

Technology Co., Ltd., Nanjing 210007, China) 

Abstract: The contamination characteristics of bedrock fissured aquifer, selection and implementation of remediation 

technologies, and evaluation of remediation effects are analyzed based on the remediation project of hexavalent 

chromium-contaminated groundwater in a machinery company in Shandong Province. The results show that the shape and the 

scale of hexavalent chromium-contaminated plume in bedrock fissured aquifer mainly depends on groundwater flow field, 

water abundance of aquifer and occurrence of fault zone. The buried depth of contamination plume depends on that of aquifer. 

The complex hydraulic connection condition of bedrock fissured water is an important factor causing great difference in spatial 

distribution of contamination concentration in the site. Through technical and economical analysis, a multi-technology 

combined remediation scheme including groundwater barrier, ex-situ treatment after pumping and in-situ chemical reduction 

technology is put forward. After field remediation, the concentration of hexavalent chromium in groundwater in all monitoring 

wells is lower than that of class IV standard(0.1 mg/L) in “Chinese Standard for Groundwater Quality”, and the successful 

remediation percentage is almost 99%. This successful implementation project can provide reference for the design and 

construction of remediation of contaminated fissured rock aquifers. 

Key words: fractured rock; hexavalent chromium contamination; groundwater remediation; barrier; ex-situ treatment after 

pumping; in-situ chemical reduction 

0  引    言 
含铬化合物在电镀、制革、化工及冶金工业中被

广泛使用[1]。含铬废水的排放以及铬渣的不规范堆放

是造成铬污染的主要原因，使得人体健康安全及生态

环境安全受到很大威胁。2014 年环境保护部公布的
《中国土壤污染状况调查公报》[2]，中国土壤铬超标

率达到了 1.1%。截至 2018年，中国仅历史遗留铬渣
堆场和关停铬盐生产场地就有 60 余个（20 个已完成

修复），场区内地下水受到严重的铬污染[3]。含铬工业

废水跑冒滴漏的案例也屡见不鲜。 
Cr 在环境中主要以 Cr（Ⅲ）和 Cr（Ⅵ）两种价

态存在[4]。Cr（Ⅲ）不易溶于水[5]，是人体和动物生

长必需的微量元素[6]。Cr（Ⅵ）的毒性比 Cr（Ⅲ）高
出 500～1000倍[7]，且极易溶于水，在土体和地下水 
─────── 
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表 1 铬污染含水层修复案例 

Table 1 Remediation cases of chromium-contaminated aquifer 

污染场地 受污染含水层 处理方法 参考文献 

青海中星铬盐厂 

浅层含水层：杂填土及粉土层（埋深 0.1～3.45 m）；深层

含水层：砂卵砾石层（埋深 2.7～10.8 m）。含水层厚度在

0.7～6.0 m。 

地下水阻隔技术、地下水抽出

处理技术、原位反应带修复技

术 

[9，10] 

长沙铬盐厂 
浅层含水层：杂填土层（埋深 2.1～4.8 m）；深层含水层：

圆砾层（埋深 6.80～14.10 m）。 

地下水阻隔技术、动态地下水

循环化学–生物还原系统
（DGR）和原位化学还原技术 

[11，12] 

济南裕兴化工原厂区 
粉土层，粉质黏土夹姜石层。浅层含水层、深层含水层埋

深分别为 10，15 m。 

地下水阻隔技术、原位化学还

原技术 
[13] 

青海海北铬盐厂 松散砂砾层，埋深 0.35～21.5 m，厚 30 m。 原位化学还原技术 [14] 

美国新泽西州瓦尔迪

克航空设备公司 
中细砂/砾石层、砂质粉土层，埋深 6 m左右。 抽出处理技术 [15]  

美国北卡罗莱那州海

岸警卫队支援中心 
粉质黏土、细砂层。埋深 1.5～2 m，厚度 4 m左右。 可渗透反应墙 [16] 

美国联合铬制品公司 
浅层含水层：粉细砂层（埋深 0～6 m）；深层含水层：粉

砂胶结砾石层（埋深 7.6～13.7 m）。 
抽出处理技术 [17] 

中具有高迁移性[8]。 
在已有铬污染场地修复案例中，大多数受污染含

水层为松散土体，且深度普遍较小，如表 1所示。岩
体含水层的铬污染修复鲜有报道，对发育断裂带及大

量裂隙的岩石地层中铬污染地下水的修复尚没有相应

的工艺和研究成果。 
本文以山东省某机械公司六价铬污染场地的修复

实例为依托，分析了铬污染在基岩裂隙含水层中的运

移基本特征，提出了修复方案、论证了修复效果。 

1  场地工程地质条件及污染特征 
1.1  工程地质条件 

某在产机械公司位于山东省泰安市，主要从事镀

铬制品生产。该公司厂区旧电镀槽自 2006年 4月起开
始运行，仅做了简单的防渗处理。于 2016年 8月发现
旧电镀槽中的电镀废液发生渗漏，停用并挖除旧电镀

槽，在底部铺设环氧树脂防渗。渗漏造成了场地岩土

体和地下水的 Cr（Ⅵ）污染，污染区域包括厂区内旧
电镀槽周边共约 15500 m2区域，以及厂区南侧居民区

及周边共约 6400 m2区域。污染场地周围有 6个村庄、
5 个科技园、大片农田以及 2 个水库及水渠等敏感目
标，污染场地位置平面图如图 1所示。污染物的扩散
会严重影响附近居民的正常生活和人生安全，治理迫

在眉睫。 
根据《山东某机械公司联合厂房电镀车间岩土工

程勘察报告》[18]，场地地层结构单一，自上而下共分

四层（图 2，其中 I— I′截面位置见图 3），分别为填

土层、强风化、中风化及弱风化闪长岩层。填土层 pd
4Q

由粉质黏土及强风化岩屑构成，厚度仅 0.3～2 m；强
风化闪长岩下界面埋深 18～20 m；中风化闪长岩层下
界面埋深 33～45 m；弱风化闪长岩层下伏于中风化闪 

图 1 污染场地位置 

Fig. 1 Location of contaminated site 

图 2 场地工程地质剖面图（I— I′截面） 

Fig. 2 Hydrogeological cross-section (I— I′ ) of site
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图 3 断裂带分布、污染羽范围及抽/注水井、监测井、灌浆帷幕布置示意图 

Fig. 3 Distribution of fault zones, pollution plume and layout of pumping/injection/monitoring wells and grouting curtain 

长岩层，未穿透。该区域地下水类型为基岩裂隙水。

根据勘探井（井深 27.5～57.5 m）情况及抽水试验得
知，地下水初见水位 30～48 m，稳定水位 2.30～7.77 
m，渗透系数为 2.3×10-4～0.94×10-3 cm/s。地下水流
向为自东北方向至西南方向，如图 3所示。 

采用高密度视电阻率法、瞬变电磁法对该场区进

行工程物探，推断机械公司厂区中部及西侧存在 6条
主要断裂带（F1～F6），分布如图 3所示。F1～F6断
裂带均为北西—南东走向，呈现平行展布，但断裂发

育规模不一。除了 F2 倾向北东外，其他断裂带均倾
向南西，倾角均为 70°～80°。因断裂造成基岩破碎，
且多条断裂两侧岩石风化程度加强，局部存在糜棱岩 
化或者绿泥石化，因而富水性好，形成富水带。随着

深度增加，多条断裂可能具有一定的联通性，是该范

围主要的地下水分布区域和运移通道。其中，F4、F5
及 F6 断裂带贯穿污染源区域，可能成为电镀废液泄
露向地下的主要通道，并使得污染物沿断裂带走向往

西部和东南方向扩散。 
1.2  场地污染特征 

根据场地环境调查，污染源位于厂区的旧电镀槽

位置（图 3），厂区及附近地区地下水污染严重。按地

下水中铬浓度的分布特征和用地类型，将场地分为 A、
B、C区共 3个区域（图 3）。厂区南侧不到 100 m处
为一居民区，根据调查及监测，将以居民区为中心 80 
m×80 m 的方形区域设立为修复区域（A 区）。根据
污染程度轻重将厂区部分分为 B、C 区，C 区为污染
源所在区域，B 区为污染源下游区域。各区点位地下
水 Cr（Ⅵ）浓度超标情况见图 4，地下水六价铬浓度
标准依据《地下水质量标准》（GB/T14848—2017）中
的 IV类水标准（0.1 mg/L）。C区地下水 Cr（Ⅵ）浓
度超标点位最多，超标倍数也最大，超标点个数（21）
占该区总检测点位 78%，6个点位超标倍数达到 10000
倍以上；B区其次，超标点个数（13）占 42%；A区
污染程度轻微。表 2为各区地下水 Cr（Ⅵ）浓度范围
及最高超标倍数，地下水六价铬浓度最高达到了 2590 
mg/L（C32井），超过 IV 类水标准（0.1 mg/L）25900
倍，平均浓度也达到了 185 mg/L。污染物迁移深度较
大，48 m深度处地下水六价铬浓度仍为 100 mg/L。 
以不同颜色表示各点位地下水 Cr（Ⅵ）初始污染

浓度大小（图 3），并以此圈出场地地下水 Cr（Ⅵ）大
致污染范围，黄圈为场地污染羽范围（以 0.1 mg/L为
界），红圈内大部分点位的地下水 Cr（Ⅵ）浓度大于
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100 mg/L，属于重度污染区。Cr（Ⅵ）浓度大于 100 mg/L
的个别点位未能囊括进红圈内，详见图 3中不同颜色
点位分布。从图中 0.1 mg/L污染羽边界（黄色圈）可
以看出，污染羽形状主要受地下水流向和和断裂带走

向控制，长度达 240 m。从 100 mg/L污染羽边界（红
色圈）形状可以看出，污染程度严重区域主要在旧电

镀槽（污染源）附近，并沿 F4、F5 断裂带走向往西
北方向延伸，说明污染物泄漏后主要沿断裂带走向扩

散。根据 0.1 mg/L 污染羽，污染物从污染源沿 F4、
F5断裂带向上游迁移了 75 m，向下游迁移了 90 m。
另一方面，由于岩体裂隙地下水运移和岩体风化差异

性特点，场地多个相邻点位中地下水六价铬浓度差异

较大，例如井 C27与 C32间距仅 4.5 m，C27处地下
水 Cr（Ⅵ）浓度为 0.006 mg/L，而 C32处为 2590 mg/L。 

 

图 4各区点位地下水 Cr（Ⅵ）浓度超标情况 

Fig.4 Over-standard situation of Cr（Ⅵ）in groundwater in areas 

表 2 各区地下水 Cr（Ⅵ）浓度范围及最高超标倍数 

Table 2 Concentration range of Cr（Ⅵ） in groundwater and  

     maximum over-standard multiple points in each area 

区域 区域用途 
Cr（Ⅵ）污染浓度
范围/(mg·L-1) 

最高超标

倍数 

A区 居民住宅及大片

农田 0.632～5.87 58.7 

B区 机械公司绿化区 0.121～202 2020 

C区 厂房及仓库，污

染源所在区域 0.71～2590 25900 

注：场地地下水修复目标值为《地下水质量标准》（GB/T14848

—2017）中给出的Ⅳ类水标准（0.1 mg/L）。 

综上所述，B、C 区为主要的污染区域，且该场

地污染情况存在浓度高、深度大、空间分布复杂等特

点。断裂带及其裂隙对污染物运移具有以下显著影响：

①富水的断裂带是污染物扩散的主要方向，断裂带走

向与场地地下水流场方向不同会造成污染羽的扩大及

形状不规则；②断裂带水力联系复杂，导致场地内污

染浓度空间分布存在巨大差异。 

2  污染修复方案 
为防止污染物继续迁移，对周边环境和人体健康

产生不利影响，必须对污染场地进行修复。考虑到施

工条件和环境风险控制，修复工程要求在场地范围内

完成，且尽量不影响企业正常生产活动。 

 

图 5 修复技术剖面布置图（I— I′截面） 

Fig. 5 Cross-section layout of applied technologies (I— I′ ) 

结合不同地下水修复技术的适用条件和场地 A、
B和 C区的地质及污染情况，根据前期综合对比，其
它常见的单一修复技术如地下水曝气技术、渗透反应

墙技术、双相抽提技术均不适用于该场地[19]，提出了

阻隔技术、抽水异位处理和原位化学还原处理相结合

的修复处理原则，各分区具体采用的治理技术见表 3，
修复平面布置见图 3，剖面布置图见图 5（I— I′截面
位置见图 3）。 
2.1  阻隔技术 

由于场地为岩层地区且断裂构造发育，污染物的 
运移和分布具有明显的各向异性。同时，含水层的渗 

表 3 区域划分及治理方案 

Table 3 Division of site and applied technologies 

区域 

划分 

Cr（Ⅵ）污染程度 

（最大浓度） 
修复技术 具体修复方法 

A区 轻度污染（5.87 mg/L） 原位化学还原技术 修复 A区地下水并防止上游未被拦截的污染物进一步扩散。 

B区 
重度污染 

（202 mg/L） 

地下水阻隔技术、抽水异

位处理技术 

先在 B区最南端施工帷幕灌浆带作为隔离屏障，控制污染物

迁移，再抽水异位处理。 

C区 
重度污染 

（2590 mg/L） 

回灌达标地下水并进行原

位化学还原处理 

在 C 区回灌 B 区修复达标后的地下水，同时注入还原剂增

强修复效果。 
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透性较好，污染物随地下水迁移较快。因此，在厂区

污染严重区域（B、C 区）的下游（厂区最南端）采
用止水帷幕阻隔污染地下水运移，帷幕轴线布置如图

3所示。 
止水帷幕施工采用钻孔帷幕灌浆工艺，采用单排

钻孔实施，共 43个注浆孔，孔径 150 mm；孔距为 4 m
左右，根据岩层裂隙分布及发育情况、透水性等确定；

为达到止水效果，灌浆帷幕需要进入弱风化闪长岩层，

深度在 40～50 m；灌浆材料为 PO 42.5水泥，采用自
下而上灌浆法，灌浆方式采用循环式，灌浆压力 1～2 
MPa；在设计压力下，当吸浆量不大于 0.4 L/min时，
继续灌浆 30 min，或不大于 1 L/min时继续灌注 60 min
作为终孔标准。 
2.2  抽水异位处理与原位化学还原处理技术 

阻隔带施工完成后，再采用抽水异位处理和原位

化学还原处理结合的方法对 B、C 区内污染地下水进
行处理。抽水提高了污染场地内地下水的水力梯度，

使得采用原位化学还原技术注入的还原剂能够迅速、

充分地布满污染羽所在含水层，有效降低六价铬浓度。

因此，原位化学还原技术有利于弥补抽水异位处理技

术中的一些缺点，例如：所需修复时间长，存在拖尾、

反弹效应等。两种方法联合使用能够相互促进修复效

果的增强和修复效率的提高。 
（1）抽/注水井的布置 
在上游的 B、C区应用抽出–处理技术。在 B区建

立抽水井群及污水处理系统，通过抽水井将污染地下

水抽出到污水处理系统进行修复，并将达标后的地下

水从上游 C区注水井群回灌至地下。地下水抽水异位
处理系统如图 5所示。 
根据岩土工程勘察，F3～F6断裂带是主要的导水

通道之一，可能也是污染物主要的迁移通道。在应用

抽水异位处理技术时，若仅根据场地总体的水力梯度

变化来布置井位，则难以截获全部的污染羽。因此，

需要针对断裂带及一些较大的裂隙调整或增加抽/注
水井点位。 
注水井点位于污染源及污染羽上游的 F4～F6 断

裂带附近，通过回灌地下水形成压力脊体系，提高 B、
C 区的水力梯度，加快水交替速率，促进污染物向抽
水井群移动，达到冲洗含水层、断裂带的效果。同时，

在裂隙间也布置有注水井，同样起到加快水交替速率

作用。抽水井点主要位于污染羽下游边缘的 F3、F4
断裂带附近，断裂带间也设有抽水井，配合止水帷幕

阻止污染物向下游继续迁移。为提高修复效率，采用

间歇式抽水。抽水井及注水井共计 85 口，井径 150 
mm，井深 30～50 m，均穿过含水层。井间距最小为

数米，最大间距约为 50 m，而抽水试验得到的影响半
径为 125～195 m，因此能满足抽水/注入的要求。抽
水井和注水井布置如图 3所示。 
（2）抽出污染水处理 
污水处理系统由搅拌池、沉淀箱构成，如图 6所

示。处理步骤如下：将污染地下水抽出到搅拌池中，

加入 FeSO4 ⋅ 7H2O 溶液、NaOH 和聚氯化铝絮凝剂
（PAC）后进行搅拌，再将混合液抽入沉淀箱进行沉
淀，将 Cr (VI)浓度达到修复目标值（0.1 mg/L）的上
层清水回灌。化学处理技术的机理为利用 Fe2+的还原

性，将六价铬还原为对人体无毒的三价铬，再加入

NaOH 和絮凝剂 PAC，形成沉淀彻底去除。还原剂
FeSO4·7H2O修复六价铬污染地下水机理如下： 

2 2 + 3 3
4 2CrO 3Fe 8H Cr 3Fe 4H O− + + ++ + → + + ， 

3
3Cr 3OH Cr(OH)+ −+ → ↓， 

3
3Fe 3OH Fe(OH)+ −+ → ↓。 

 

图 6 污水处理系统示意图 

Fig. 6 Sewage treatment system 

（3）原位化学还原技术 
同时，在 A、C区应用原位化学还原技术，将还

原剂 FeSO4·7H2O 溶液通过 A、C 区的注水井用压力
泵注射至含水层中。C 区为严重污染源区域，其中地
下水 Cr（Ⅵ）浓度最高，应用原位化学还原技术以加
速污染羽的修复，并提高抽水异位处理技术的修复效

果。A区污染程度较轻，且上游污染地下水流已被帷
幕灌浆带阻隔，故仅在该区应用原位化学还原技术修

复污染地下水，并形成还原反应区域阻止上游未被拦

截的污染物进一步扩散。根据现场取样试验，为使地

下水六价铬浓度达标，低浓度污染地下水（67 mg/L）
和高浓度污染地下水（1834 mg/L）对应的 FeSO4·7H2O
最小添加比例分别为 0.16%和 3.2%。在现场操作中，参
考以上结果根据各个井的污染情况决定药剂投加量。 
（4）监测 
在抽水异位处理技术和原位化学还原技术应用

时，在监测井中定期取样监测地下水 Cr（Ⅵ）污染状
况以评价修复方案的有效性，并根据结果指导药剂投

加量。前期可每 3～5 d取样监测 1次，后期每两周监
测 1次。 
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由于场地内井点密度较大，为充分利用资源并节

约成本，监测井主要由各区抽/注水井构成。为监测污
染羽是否扩大，在污染羽的边缘设立专门监测井 J1、
J3、J5、J7及 J10（图 3）。 

3  修复效果分析 
污染含水层修复工程从 2017 年 8 月开始，采用

地下水阻隔技术、抽水异位处理技术、原位化学还原

技术联合修复的方法，对厂区内约 15500 m2区域，以

及厂区周边约 6400 m2区域内的六价铬污染地下水进

行修复，共抽提处理了约 60000 m3的污染地下水。在

2017年 8月 25日—2018年 9月 25日期间对 83个点
位的地下水中六价铬浓度共计进行了 13次检测，地下
水六价铬浓度检测按照《水质六价铬的测定二苯碳酰

二肼分光光度法》GB/T 7467—1987要求进行。各分
区修复前后地下水六价铬污染情况及平均修复率见表

4。各区超标点位的地下水六价铬浓度在修复后全部降
到了修复目标值 0.1 mg/L以下，A、B和 C区超标点
位的平均修复率在 99%以上。修复率的计算公式如下： 

0 t 0( )/ 100%C C C= − ×修复率   ，      (1) 

式中， 0C 为修复前点位的地下水六价铬浓度， tC 为
修复后点位的地下水六价铬浓度。 

表 4 各区修复前后地下水六价铬污染情况及修复率 

Table 4 Contamination of Cr( ) in groundwater before and after Ⅵ  

remediation and remediation rate in each area 

区域 污染点位 
修复后 Cr（Ⅵ）浓

度范围/(mg·L-1) 

平均修

复率/% 

A区 W9, Cs-2, Cs-11 ND 100.00 

B区 

C2, C4, C6, C12, C15, 

C51, C53, W3, W10, 

K12-13, K25, K20, K22 

ND 100.00 

C区 

C13,C19,C21,C22,C23,

C25,C26,C30,C31,C32,

C34,C35,C36,C37,C38,

C39,C40,C50, W4,W5 

ND～0.079 99.42 

注：ND代表样品中未检出六价铬，检出限为 0.004 mg/L。 

选择各区域初始污染浓度较高、具有代表性的点

位分析修复期间地下水六价铬浓度的变化，变化曲线

如图 7所示。为使得地下水 Cr（Ⅵ）浓度较低时，曲
线与修复目标值关系更清晰，纵坐标采用对数坐标，

治理天数从实施抽水异位处理技术、原位化学还原技

术开始算起。其中，C区的分析点位以 1000 mg/L为
界分为中浓度点位与高浓度点位。A区初始污染程度
最低，最高浓度仅 5.87 mg/L。C区点位初始污染浓度

最高，最高浓度达到 2590 mg/L。在治理开始后，A、
B及 C区点位处地下水六价铬浓度下降迅速，在 150 d
左右基本降低至修复目标值 0.1 mg/L 以下。但在
225～250 d左右，各区均出现六价铬浓度回弹点位（图
7中黑点，未画入衰减曲线）。污染源 C区点位地下水
六价铬浓度回弹最严重，最大超标倍数达到 379 倍
（C26）；A、B 区回弹点位的超标倍数高达 34.8 倍
（W9）。根据检测数据，污染源（旧电镀槽）处 C26、
C27、C32、C38点位的地下水六价铬浓度在 225～250 
d附近有大幅度升高，污染源下游（B区）C1、C3、
C16、C18及 K12-13点位的地下水六价铬浓度有轻微
反弹。C16、C18位于 F4断裂带上，C1、C3及 K12-13
位于帷幕注浆带附近的绿化区。污染源处地下水六价

铬浓度可能由于投药量不足而上升，导致污染物沿 F4
断裂带迁移，穿过帷幕注浆带，到达 A区，从而造成
了各区点位处地下水六价铬浓度的短暂回弹。各回弹

点位的地下水六价铬浓度在250～400 d一直稳定在修
复目标值 0.1 mg/L以下，未在发生明显回弹。 
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图 7 修复期间地下水六价铬浓度衰减 

Fig. 7 Changes of Cr(Ⅵ) concentration in groundwater during  

remediation 

综上所述，绝大部分点位地下水中六价铬浓度在

150 d左右都降低到了修复目标值，且 250 d后地下水
六价铬浓度未再出现反弹现象。因此，地下水阻隔技

术、抽水异位处理技术、原位化学还原技术联用的方

案取得了较好的修复效果，能够比较迅速、彻底地达

到修复六价铬污染岩体含水层的目的。 

4  结    论 
本文结合六价铬污染裂隙岩体含水层的修复案

例，对其修复方法和效果进行了系统介绍，得到以下

结论： 
（1）该岩体含水层污染场地具有污染浓度高、

深度大、空间分布复杂等特征，断裂带及裂隙对污染

物迁移起到了控制性作用。场地地下水中六价铬的初

始浓度最高达 2590 mg/L，平均浓度为 185 mg/L，污
染深度最大达到 48 m，污染羽长度达到 240 m。污染
物主要沿地下水流向迁移，同时沿富水的断裂带（F4、
F5）迁移，距离达 165 m。基岩裂隙水水力联通复杂，
导致污染空间分布存在很大差异。 

（2）提出了阻隔技术、地下水抽出异位处理和
原位化学还原处理结合的技术联合修复污染岩体地下

水的方法。3 种技术能够相辅相成，提高修复效率，
基本取得 100%的修复效果。 

（3）基岩裂隙水地区应用抽水异位处理技术时，
为了截获全部的污染羽，在断裂带及裂隙发育密集区

增加抽水井点。探明场地内的岩层断裂带与裂隙分布

及其导水性对提高裂隙岩体污染地下水修复效率具有

重要意义。 
（4）修复过程中出现个别监测井中地下水污染

浓度反弹，这可能与风化岩石对污染物的吸附和溶出

特征有关，本次研究未进行风化岩石对污染物的吸附

性研究，这是下一步研究工作中需要重点关注的问题。 
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局部锚杆失效对桩锚基坑支护体系的影响及其机理研究 
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摘  要：桩锚支护基坑中由锚杆失效引起的坍塌事故屡见不鲜。针对此问题，采用有限差分法研究了局部锚杆失效引
发的土压力和支护结构内力变化等荷载传递规律，并利用大型模型试验加以定性验证。锚杆失效会导致邻近 3～4根锚
杆轴力显著增大，导致冠梁最大剪力和弯矩增加，冠梁按照构造配筋很容易发生破坏。随着锚杆失效数量的增加，锚

杆最大荷载（轴力）传递系数逐渐增大并趋于定值，破坏范围内支护桩桩身变形和受力模式逐渐由支撑式向悬臂式过

渡，最大弯矩先减小后增至定值，此时其荷载（弯矩）传递系数普遍大于锚杆。可见，锚杆失效较少时，破坏沿锚杆

传递，失效较多时，破坏发展至支护桩。此外，开挖深度越大，土体强度越低，支护桩及锚杆荷载传递系数越高。 
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Influences and mechanisms of anchor failure on anchored pile retaining                
system of deep excavations 

ZHENG Gang1, 2, LEI Ya-wei1, 2, CHENG Xue-song1, 2, LI Xi-yuan1, 2, WANG Ruo-zhan1, 2 
(1. MOE Key Laboratory of Coast Civil Structure Safety, Tianjin University, Tianjin 300072, China; 2. Department of Civil Engineering, 

Tianjin University, Tianjin 300072, China) 

Abstract: Collapse accidents of excavations caused by anchor failure are common in anchored pile retaining excavations. 

Aiming at the problem, the finite difference method (FDM) is adopted to study the rules of load transfer, such as the earth 

pressure and the internal force of retaining structures of local anchor failure, and the corresponding model tests are designed. 

Failure of anchors will lead to obvious increase of axial force of adjacent 3～4 anchors, increase of the maximum shear force 

and bending moment of capping beams, and easy damage of capping beams according to structural reinforcement. As the 

number of failed anchors increases, the maximum load transfer coefficient (It) increases gradually and tends to be a constant 

value, and the deformation and stress mode of piles gradually transform from braced type to cantilever one. The maximum bending 

moment first decreases, then increases to a constant value. Meanwhile, Im is generally larger than It. When the number of failed 

anchors is less, the failure will transmit along the anchor. When the number of failed anchors is more, the failure will develop to the 

pile. In addition, the larger the excavation depth, the lower the soil strength, and the higher the load transfer coefficient (Im and It). 

Key words: excavation; anchored pile structure; anchor; partial failure; progressive failure; load transfer coefficient 

0  引    言 
锚杆支护于 1912 年首次应用于德国谢列兹矿的

巷道支护中，经历一个世纪的发展历程，锚杆支护体

系在基坑工程中也取得了广泛的应用。在桩锚支护基

坑中，锚杆的合理使用能有效控制土体变形、减小桩

身内力[1]。但是在实际工程中，由于锚杆的设计和施

工不当引起的基坑坍塌事故也屡见不鲜，如深圳前海、

广州海珠城、南宁、科隆[2]和日本[3]等地均曾发生过

由于局部锚杆失效引起的基坑垮塌事故。曾宪明等[4]

对国内外 148例基坑支护失效事故进行了统计分析，

其中锚杆支护失效的案例在所有围护结构失效的事故

中占比达到了 17%。锚杆的失效可能由诸多因素引发，
如超挖引起的锚头破坏，筋体锈蚀导致锚杆钢筋破断，

地下水的侵蚀导致土体与锚固段之间的黏结破坏等。 
基于桩锚支护工程实例或事故案例，国内外学者

对桩锚支护体系受力变形特征进行了详尽的研究[2-8]，
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明确了锚杆的力学概念[1]和内力分布特征[6]，揭示了

锚杆的土体加固机理[7]和土层锚杆的使用寿命，对各

类事故案例进行了较为详细的分析并提出了建议[9]。

同时，关于桩锚支护基坑的模型试验和数值模拟研究

也取得了大量的成果[10-13]。针对锚杆支护体系中锚杆

失效的问题，Itoh 等[3]通过离心机试验模拟了超挖引

起的锚头破坏，并重点关注了开挖过程中锚拉力的变

化；Silva等[10]通过现场试验结合数值分析，研究了锚

杆支护边坡锚杆破断后挡土墙的安全性能及其评价指

标；Zhao等[13]采用 Plaxis模拟了多层锚杆支护基坑中
单排或双排锚杆破坏的情况，研究了失效锚杆组合对

基坑变形和结构内力的影响。 
在上述研究中，国内外学者对土（岩）层锚杆的

各项性能和各类事故做了详尽的分析，同时国内建筑

基坑支护技术规程针对临时性、永久性结构中锚杆的

设计及其安全系数取值均有明确的规定。但是已有成

果并未对桩锚基坑中常见的局部锚杆失效问题进行系

统研究，也未揭示局部锚杆失效对基坑支护体系受力、

整体安全性能及连续破坏传递路径的影响。 
在基坑工程中，关于局部构件失效引发连续破坏

的研究已经取得了一定的进展，Cheng 等[14-15]针对新

加坡和杭州等地的大范围基坑坍塌事故，研究了悬臂

排桩支护基坑中局部支护桩破坏时的荷载传递机理。

郑刚等[16]模拟了环梁支撑的连续破坏，给出了构件失

效后支护体系的冗余度评价指标。郑刚等[17]利用模型

试验研究了局部破坏（支护桩和支撑）对钢支撑排桩

基坑支护体系的影响。同样，在桩锚支护基坑中，局

部锚杆破断也可能会导致土体的应力重分布以及构件

的内力发生变化，未失效位置的锚杆和支护桩的安全

储备可能会降低，此时局部锚杆的失效将有可能导致

支护桩和锚杆的连续破坏，甚至引起基坑垮塌。 
目前已有基坑连续破坏的研究较少针对桩锚支

护基坑，未能揭示局部锚杆破坏后如何引发支护体系

发生大范围连续破坏的机理，因此有必要对局部锚杆

破断后基坑的受力变形特点进行分析。本文利用有限

差分法模拟了单排锚杆桩锚支护体系中局部锚杆失效

的情况，针对不同数量锚杆失效后的土压力变化、各

类支护结构构件的内力及变形发展规律进行了分析，

初步揭示了锚杆失效引发基坑连续破坏的机理，并对

开挖深度、土体强度对局部锚杆失效后荷载传递机理

的影响进行了分析。最后，利用大型模型试验对数值

模拟得到的结果进行了定性验证。 

1  数值模型和参数选取 
1.1  数值模型的选取 

基坑模型在长（x）×宽（y）×高（z）3个方向
的尺寸为 50 m×20 m（或 40 m）×22 m，基准模型
的网格及结构布置如图 1所示。当失效锚杆数量为 1～
3根和大于 3根时，模型 y方向长度分别取 20 m和 40 
m。基坑模型竖向边界固定垂直于边界的水平位移，
模型底面采用固定边界。 

 

图 1 有限差分网格及模型 

Fig. 1 FDM mesh and information of excavation model 

1.2  土体和结构参数 

（1）土体参数 
本次模拟采用纯砂性土（黏聚力 c = 0 kPa，摩擦

角取 25°、30°及 35°），土体本构采用莫尔–库仑模
型。砂土的杨氏模量沿深度线性增加，在不同摩擦角

情况下增长率均为 1.5 MPa/m[14]，泊松比取 0.3。基坑
开挖为卸荷问题，而土体卸荷模量远大于压缩模量，因

此计算模型实际采用的模量参数为上述介绍的 3倍[14]。 
（2）支护桩和冠梁参数 
支护桩采用 800 mm直径的灌注桩，桩间距 1 m，

弹性模量 E = 30 GPa，泊松比取 0.2。桩土界面采用可
以发生相对滑动的接触面单元，界面的剪切破坏符合

库伦破坏准则，其切向的剪切刚度取 23 MPa，摩擦角
为 23°，黏聚力 10 kPa。冠梁横截面尺寸为 800 
mm×600 mm，弹性模量为 30 GPa，泊松比为 0.2。同
时，为了避免计算过程中桩间土体流失，将桩后 0.5 m、
坑底下 2 m以上范围内的土体黏聚力提高到 50 kPa。 

（3）锚杆参数 
结合某基坑工程实例[6]，并根据锚杆自由段超出

潜在滑移面的要求 [10]，锚杆采用直径 32 mm 的

HRB335钢筋，总长度 18 m，其中自由段 8 m，锚固
段 10 m，预应力锁定值 170 kPa。锚杆按两桩一锚的
方式布置，水平间距 2 m。 
1.3  模拟方法 

本文将通过删除锚杆自由段的方法来模拟锚杆

的失效，局部锚杆破坏阶段采用的是动力模式求解。



第 3期                     郑  刚，等. 局部锚杆失效对桩锚基坑支护体系的影响及其机理研究 

 

423 

锚杆沿 y轴正方向依次编号为#1～#20，支护桩编号为
#1～#40，如图 1所示。本次模拟基准工况基坑开挖深
度为 8 m，分 4步开挖，每步开挖 2 m，首层开挖时
按 1∶2放坡，放坡开挖完成后开始安装锚杆并激活。
基坑开挖完成后，通过删除不同数量的锚杆来研究局

部锚杆破断后土体和支护结构的响应，模拟 n根锚杆
失效即删除#1～#n 锚杆。本文中的数值模拟为对称模
型，靠近#1锚杆的边界（即 y=0的边界）为对称面，
因此数值模拟中 1根锚杆失效相当于全模型的 2根锚
杆失效。为了便于描述，下文中的描述锚杆失效数量

时仍然指数值模型中的失效数量。 

2  不同数量锚杆破坏时荷载传递机理 
首先分析 φ = 30°的砂性土中不同数量锚杆破坏

对土压力和结构内力的影响。当基坑开挖至地面以下

8 m时，基坑支护桩水平变形呈弓形。桩顶变形较小，
约为 5 mm，桩顶剪力约为 97.21 kN。基坑水平向最
大变形在坑底以上 2 m处，最大水平位移为 9.74 mm，
此时支护桩的最大弯矩约为 206.74 kN·m，锚杆轴力达
到了 240 kN。冠梁在 x方向上的剪力和绕 z轴的弯矩
最大值分别为 110.92 kN和 15.03 kN·m。此工况（φ = 
30°，基坑开挖深度 8 m）为本文基础工况。 

随着失效的锚杆数目增加，桩后土压力、锚杆轴

力、冠梁内力、桩顶剪力和桩身弯矩的受影响程度及

范围都有所增大，但规律保持一致。下文主要以 1根
或 4根锚杆失效的情况为例，分析作用在支护桩上的
土压力和支护结构内力的变化规律。 
2.1  作用在桩上的土压力变化 

#1锚杆破坏后，局部基坑变形增大导致#1～#7桩
后土体出现明显的卸载，桩顶以下 3 m处（埋深 5 m）
作用在桩上的土压力变化曲线如图 2所示。锚杆失效
前桩后土压力约为 30.50 kPa，当锚杆发生破坏后 0.02 
s内，#1桩桩后土体瞬间卸载至 15 kPa，之后在应力
重分布和梁的协同作用下土压力又有所增加，桩后土

压力增加到 24.23 kPa，约为破坏前的 0.79倍。4根以
上锚杆破坏过程中桩后土压力变化曲线与 1～3 根破
坏时的情况类似，在破坏过程中#1～#3 桩后土压力先
下降到接近 0，然后再提高至破坏前的 0.70倍左右。 

从图 3可以看出，随着失效锚杆数量增加，区域
1和区域 2范围内，1号桩后主动区土压力总体降低；
区域 2范围内被动区土压力增大；区域 3范围内主动
区土压力增加，被动区土压力减小。 
2.2  锚杆轴力变化 

#1锚杆失效后其余锚杆轴力变化曲线如图 4（a）
所示。#1 锚杆失效卸荷，邻近 4 根锚杆（#2～#5）轴
力不同程度提高，其中#2锚杆轴力提升最为明显，提

高至破坏前的 1.19倍。随着与破坏位置距离的增加，
锚杆轴力提高程度递减。 

 

图 2 1根锚杆失效后 5 m 深处桩后土压力变化曲线 

Fig. 2 Change curves of earth pressure acting on pile at a depth of 

5 m after failure of 1 anchor 

图 3 不同数量锚杆破坏时 1号桩主、被动区土压力 

Fig. 3 Earth pressures of pile No. 1 for different numbers of failed  

anchors 

 

图 4 锚杆破坏时未失效锚杆轴力变化 

Fig. 4 Axial forces of intact anchors under failure partial anchors  
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随着失效锚杆数目的增多，邻近破坏位置第一根

锚杆轴力的增大倍数逐渐增大，但不会无限制提升，

而是存在一定的增长极限值。如图 4（b）所示，4根
锚杆发生破坏后，邻近第一根轴力提高到破坏前的

1.50 倍左右，高于一根锚杆破坏时的情况，同时 11
根锚杆破坏时，邻近第一根锚杆轴力上升同样在 1.5
倍左右。此外，随着失效锚杆数量的增加，邻近受到

较大影响的锚杆数量并未增加，均在 3～4根。 
2.3  冠梁内力变化 

不同数量锚杆失效前后，冠梁沿 x方向的剪力和
绕 z轴方向的弯矩变化如图 5所示。部分锚杆失效后，
锚杆破坏范围内，邻近未失效第一根锚杆位置处的冠

梁剪力最大。随着失效锚杆数量的增加，冠梁最大剪

力逐渐增大，但失效数量超过 3根后，最大剪力不再
增加，稳定在 250 kN左右。在失效数量大于 5根后，
锚杆失效范围中部冠梁剪力接近于 0。 

图 5 不同数量锚杆破坏前后冠梁内力变化 

Fig. 5 Internal forces of capping beams for different numbers of 

.failed anchors  

如图 5（b）所示，随着失效锚杆数量的增加，破
坏范围中部的冠梁最大弯矩先增大（1～4根）后减小
（大于 5根后），最大可达-520 kN∙m左右（冠梁在坑
外受拉为正方向）。邻近锚杆破坏范围外 5根锚杆范围
内，冠梁弯矩也显著增大，最大弯矩为 500 kN∙m左右，
但是弯矩符号与破坏范围内相反。 
依据现行混凝土结构设计规范对冠梁进行构造配

筋，冠梁主筋最小配筋率为 0.21%，该配筋率下冠梁
所能承担的最大弯矩设计值为 214 kN·m。由此可见，
在本例中，一旦有锚杆失效，失效范围内冠梁将会出

现受弯破坏并形成塑性铰，最终被剪断。为避免此种

情况，应当适当增大冠梁配筋。冠梁主筋的最小配筋

率为 0.5%时，冠梁所能承担的最大弯矩设计值为 500 
kN·m。该配筋率仍小于梁的经济配筋率下限 0.6%（梁
的经济配筋率 0.6%～1.2%）。 
2.4  支护桩变形及内力变化 

1～4根锚杆破坏前后桩顶 x方向剪力和桩顶位移
曲线如图 6（a）所示，支护桩的桩顶剪力大小代表了
锚杆及冠梁作用在支护桩顶的水平支撑力大小。锚杆

的失效将导致支护结构的变形增长（1 根锚杆失效时
桩顶变形最大增长了 3.5 mm，4根时为 29 mm），冠
梁对支护桩的约束则不断降低。随着破坏范围的增加，
#1 桩顶剪力不断降低，4 根锚杆破坏后，降至破坏前
的 0.2 倍。此时冠梁对#1 桩的约束作用已经很小，#1
支护桩的变形与受力模式逐渐从单支撑式向悬臂式转

变，分别如图 7（a），（b）所示。 

图 6 1根锚杆失效情况下支护桩内力变化 

Fig. 6 Internal forces of piles after failure of 1 anchor 

图 7（b）为#1锚杆破坏前后桩身最大弯矩变化曲
线，锚杆失效后 1～11号支护桩弯矩均出现下降，其
中#1和#2桩弯矩降低最为明显，下降至破坏前的 0.82
倍。1根锚杆失效对桩身弯矩的影响范围约为 11 m，
与土压力受影响范围基本保持一致。同时，桩身弯矩

随时间的变化也与土压力变化同步，均为先下降后上

升。如图 3 所示，开挖面以上，1 号桩后土压力整体
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较锚杆破坏前减小（距桩顶 4 m范围内，土压力合力
降至破坏前的 0.78倍），与此同时，1号桩顶剪力降至
破坏前的 0.66倍，如图 6（b）所示。 

将支护桩与冠梁连接处以下 x m范围内的支护桩
作为隔离体进行受力分析，如图 8所示。当 x ≤ 6 m
时，即 C点位于 B点（开挖面）以上，对 C点取矩，
桩身 C点处弯矩Mc = F·x – M1（以桩身开挖侧受拉为

正，M1为主动区土压力在 C点处产生的弯矩）。由于
桩顶剪力减小的倍数大于主动区土压力合力减小的倍

数，即上式中 F·x对Mc的影响更大，因此坑底以上支

护桩弯矩 Mc（桩身最大弯矩）下降。1根锚杆失效后
#1桩身最大弯矩下降到破坏前的 0.817倍，如图 7（b）
所示。而开挖面以下，主、被动区土压力基本保持不

变，桩身弯矩略有增长。由此可见，邻近局部锚杆破

坏位置的桩身弯矩下降主要是由基坑变形增大引起的

桩后土压力和桩顶剪力变化共同导致。 

 

图 7 不同数量锚杆破坏时#1桩桩身变形及弯矩变化 

Fig. 7 Deflections and bending moments of pile No. 1 for different  

numbers of failed anchors  

4 根以上锚杆失效时，桩后土压力变化规律与
#1～#3根锚杆失效的情况类似，开挖面以上#1桩后土
压力加载；而在开挖面以下4 m范围内（-6 m至-10 m）
主动区土压力下降，被动区土压力增加，如图 3所示。
但桩身弯矩变化规律则有了明显区别，如图 7（b）和
图 9 所示。4 根锚杆破坏对桩身弯矩的影响范围约为
14 m（#1～#14桩），如图 9所示，基坑变形稳定后#1～

#6桩的弯矩比破坏前增大，其中#1桩的桩身弯矩提升
至破坏前的 1.53倍；#7～#13桩的弯矩较破坏前降低，
其中#9桩下降程度最大，下降至破坏前的 0.59倍。 

同理，对支护桩作为隔离体进行受力分析，如图

8所示。当 x≤6 m时，即 C点位于 B点（开挖面）以
上，桩身弯矩下降的原因与 1根锚杆破坏时的相同。
而当 x ＞ 6 m时，即 C点位于 B点以下时，Mc = F∙x 
+ M2–M1（M2为被动区土压力在C点处产生的弯矩）。
在 8m 深以下，局部锚杆破坏前，主动区土压力导致
的负弯矩（–M1）和支撑力和被动区土压力导致的正

弯矩（F∙x + M2）相当，整体弯矩（Mc）较小。但局

部锚杆破坏后，由于 F的下降程度较大，使得主动区
土压力导致的负弯矩 M1占据主导地位，Mc整体呈负

弯矩，弯矩绝对值大幅增加，桩身最大弯矩位置由开

挖面以上转移至开挖面以下。整个支护桩受力模式由

典型的支撑式转变为接近于悬臂式。上述分析即为局

部锚杆破坏后，邻近支护桩弯矩上升的最主要机理。 

图 8 支护桩隔离体受力分析图 

Fig. 8 Force analysis diagram of isolation body of piles 

如图 9 所示，对于 4 根锚杆失效的情况，#1～#6
桩最终最大弯矩上升，其机理均和#1桩最大弯矩上升
的机理一致。而距离局部锚杆失效部位稍远处的#7～
#13 桩的弯矩较破坏前降低则主要是由于这一区域主
动区土压力降低，但桩顶支撑力 F（即桩顶剪力）下
降相对较小。如图 7（b）所示，随着失效锚杆数量的
增多，最大弯矩绝对值先减小后增大。但当失效锚杆

数量超过 11 根时，即使破坏范围进一步扩大，#1 桩
弯矩增大倍数不再有明显的增长，为破坏前的2.74倍。 

 

图 9 4根锚杆失效情况下支护桩弯矩变化 

Fig. 9 Bending moments of piles after failure of 4 anchors 
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3  破坏范围对荷载传递规律的影响 
3.1  支护桩荷载传递规律 

程雪松等人定义了支护桩的荷载（弯矩）传递系

数 Im 为破坏过程中支护桩最大弯矩与破坏前桩身最

大弯矩的比值[14-15]。当支护桩的抗弯承载力安全系数

Kd小于 Im时，锚杆失效将引发支护桩的失效，并可能

导致基坑发生沿长度方向的连续破坏。1～15 根锚杆
失效时支护桩荷载传递系数 Im分布如图 10（a）所示。
支护桩的荷载传递系数 Im 随着局部破坏范围的扩大

而增大且存在一个增长极限，在本例中，11根以上锚
杆失效时，支护桩极限荷载传递系数 Im = 2.74，远大
于传统支护桩的安全系数，极易引发连续破坏。 

图 10 不同局部破坏范围情况下荷载传递系数（弯矩和轴力） 

Fig. 10 Values of Im and It under different failure scopes of anchors 

当有 n根锚杆失效时（即 2n m范围内锚杆破坏），
支护桩弯矩受影响范围约为 2(n+4) m，在锚杆破断数
量不超过 3根时，影响范围内支护桩弯矩下降，局部
锚杆破坏不会引发支护桩破坏。而当 n > 4时可将影
响范围划分为核心破坏区和边缘破坏区（例如图 10
（a）中 11 根锚杆破坏时的区域划分）：#1～#2(n-1)
支护桩 Im > 1，定义为核心破坏区，该区域内桩身弯
矩增大；而#(2n-1)～#2(n+4)支护桩 Im < 1，定义为边
缘破坏区，该区域内桩身弯矩降低。两个区域里支护

桩弯矩增大和减小的机理如前文所述。 
3.2  锚杆的荷载传递规律 

与支护桩类似，定义破坏后锚杆轴力峰值与破坏

前锚杆轴力的比值为锚杆荷载（轴力）传递系数 It。

如图 10（b），局部锚杆破断将引起邻近 3～4 根锚杆
轴力增大，且当失效锚杆数达到一定值后（本例为 6
根），邻近破坏区的第一根锚杆轴力达到增长极限，极

限荷传递系数约为 1.50。 
锚杆的荷载传递系数 It与其抗拉（抗拔）承载力

安全系数 Ka（Kt）之间的大小关系决定了局部锚杆失

效是否会引起邻近未失效锚杆的继发破坏。通过前述

研究也可以发现，在锚杆破坏数量较少时（3 根及以
内），邻近 3～4根锚杆所受影响较大，荷载（轴力）
传递系数大于 1，而支护桩受到的影响较小，荷载（弯
矩）传递系数小于 1，此时最薄弱的连续破坏传递路
径为锚杆。而锚杆破坏数量较多时（4根及以上），支
护桩受到的影响更大，荷载（弯矩）传递系数大于 1，
且高于锚杆（轴力）荷载传递系数，锚杆破坏更容易

引发支护桩连续破坏。 

4  开挖深度对荷载传递规律的影响 
为了研究基坑开挖深度对桩锚支护结构荷载传

递规律的影响，在 8 m深基准工况基础上，研究了开
挖 6 m和 10 m两种工况下不同数量锚杆发生局部破
坏后的响应。以 9根锚杆破坏为例，锚杆破坏前后，
开挖深度越大，支护桩抗侧移刚度越小，支护桩位移

变化越大，开挖面以下净土压力（被动区土压力减主

动区土压力）变化倍数也越大，如图 11（a）所示。
由此导致，开挖深度较大时，桩身最大弯矩增大倍数

也越大，如图 11（b）所示。 

图 11 不同开挖深度下锚杆破坏前后 1号桩净土压力和弯矩 

Fig. 11 Net earth pressures acting on pile No. 1 and bending  

        moments of pile No. 1 under different excavation depths 
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图 12 为不同开挖深度下 9 根锚杆失效时锚杆荷
载（轴力）传递系数及支护桩荷载（弯矩）传递系数。

由图可见，随着开挖深度的增加，锚杆轴力和支护桩

弯矩的荷载传递系数均随开挖深度增大而增大。这与

支撑式支护结构中的结论类似[17]，均反映了开挖深度

越大，卸荷程度越大，由此导致荷载传递系数较大。 
随着开挖深度的增加，支护桩荷载传递（弯矩）

系数增长较快，即开挖深度越深，局部锚杆失效越容

易引发支护桩的连续破坏。因此对桩锚支护基坑进行

设计时，可以适当提高支护桩的抗弯承载力安全系数

以避免局部锚杆失效引起的支护桩破坏，从而提高支

护体系的整体安全性能。 

 

图 12 不同开挖深度荷载（弯矩和轴力）传递系数 

Fig. 12 Values of Im and It under different excavation depths 

5  土体强度对荷载传递规律的影响 
为研究不同土体强度时局部破坏后的荷载传递

规律，本文分别计算了砂性土内摩擦角为 25°、30°
和 35°的情况，基坑开挖深度均为 8 m。土体强度较
小时，桩身最大弯矩增大倍数较大，如图 13所示。 

图 13 不同土体强度下桩和锚杆的荷载传递系数 

Fig. 13 Values of Im and It under different soil strengths 

假设支护桩抗弯安全系数为 1.69[16]，在 φ = 25°，
φ = 30°和 φ = 35°的砂土中，诱发#1支护桩失效所
需的锚杆破断数量分别为 4根、5根或 6根，即随着
土体强度的提高，诱发支护桩发生初始破坏所需的局

部失效锚杆数量增多，整个支护结构的安全性能有所

提高。此外，支护桩和锚杆的荷载传递系数均随着土

质条件的增强而逐渐降低，如图 13所示，这与悬臂排
桩支护基坑中支护桩失效时支护桩荷载（弯矩）传递

系数随着土体强度的提高线性提高[14]的规律相反。在

悬臂桩支护中土拱效应是荷载传递的最主要途径，在

桩锚支护体系中，锚杆破坏引发了支护桩受力模式的

改变，与悬臂排桩中的荷载传递机理有较大区别。 

6  大型模型试验验证 
为了对有限差分法模拟得出的规律进行验证，设

计了与前述数值模型类似的模型试验。 
6.1  模型试验装置与参数 

试验采用的模型箱尺寸为 2.5 m×2.47 m×1.40 
m（长×宽×高），如图 14 所示。土体选用干细砂，
峰值摩擦角为 33.5°，密度为 1514 kg/m3。模型基坑

沿宽度方向共设置 38根支护桩，其中监测桩 8根，平
均桩间距为 65 mm，均采用硬质 PVC空心矩形管材模
拟。支护桩按照到观察窗的距离依次编为 P1～P38。
支护桩有效桩长 1.2 m，断面规格为 60 mm×40 mm×
2.5 mm（长×宽×壁厚），断面长边方向垂直于基坑
剖面。监测桩与文献[15，17]中相同，可测桩身弯矩
及土压力。 

图 14 大型模型试验装置及基坑模型示意 

Fig. 14 Platform of large-scale model tests and excavation model 

锚杆选用 2 mm的钢绞线，共设置 19根，按照两
桩一锚的方式布置。锚杆按照到观察窗的距离依次编

为#1～#19，初始破坏锚杆 9根，编号为 A6～A14号。
通过 BSLM-1应变式拉压力传感器监测锚杆的轴力。
通过轴向拉伸标定试验，测得锚杆在单位拉力的作用

下，拉力计应变为 3.84 εµ 。 
6.2  试验过程 

本次验证共进行 2种工况的局部破坏试验，工况
1开挖 75 cm，工况 2开挖 90 cm。基坑开挖到指定深
度，待桩顶位移与桩身弯矩等稳定后，控制 9根锚杆
逐一失效，锚杆破坏顺序为 A10、A9、A11、A8、A12、
A7、A13、A6和 A14。 
6.3  试验结果分析 

（1）锚杆轴力变化及其荷载传递系数 
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图 15 为不同锚杆破坏数量、不同开挖深度下荷
载（轴力）传递系数对比。同一开挖深度情况下，破

坏锚杆数量越多，荷载传递系数越大。每一根锚杆破

坏，其影响范围为邻近的 3～4锚杆，这与前文中模拟
结果相吻合（影响范围为邻近的 3～4根锚杆）。此外，
桩锚基坑中锚杆失效的影响范围大于支撑式基坑中支

撑失效的影响范围（1～2根支撑）[17]，这可能主要由

于锚杆的刚度小于支撑的刚度导致。相同破坏范围，

随着开挖深度的增加，传递系数也随之增加。这与第

4节中开挖深度对荷载传递规律的影响规律较一致。 
（2）支护桩弯矩 
图 16 为 P19 桩身弯矩随支撑破坏的变化曲线。

由图可见，位于锚杆失效范围的支护桩，例如位于破

坏范围中心的桩 P19，桩身弯矩最大值随着失效锚杆
数量的增加而减小。此外，位于开挖面以下的桩身负

弯矩（坑外受拉）绝对值随着锚杆破坏数量的增加而

增加。此结果与数值模拟中图 7中的结果较一致。 

图 15 不同开挖深度下荷载（轴力）传递系数对比 

Fig. 15 Comparison of load transfer coefficient (It) in tests 1-2 

图 16 工况 1中桩 P19桩身弯矩随锚杆破坏的变化曲线 

Fig. 16 Moment curves of pile P19 under different failures of  

anchors 

7  结    论 
本文采用有限差分软件研究了不同锚杆破坏范

围、不同基坑开挖深度以及不同土体强度情况下，桩

锚支护基坑局部锚杆破断对土体应力和支护结构内力

的影响，并利用大型模型试验对得到的荷载传递规律

进行了定性验证。主要结论如下： 
（1）在桩锚支护基坑中，锚杆失效会对邻近未

失效锚杆产生明显加载作用，影响范围一般为邻近

3～4 根未失效锚杆。锚杆荷载（轴力）传递系数 It

随着锚杆破断数量的增加而提高，但当局部破坏范围

扩大到一定程度后（本文中约为破坏 6 根左右），It

不再继续提高，即存在极限荷载传递系数。本文基础

工况中，锚杆极限荷载（轴力）传递系数约为 1.50。 
（2）局部锚杆失效会引发冠梁剪力与弯矩大幅

上升，最大剪力和弯矩位置位于邻近未失效第一根锚

杆位置附近。失效锚杆数量较多时，破坏范围中部冠

梁剪力和弯矩降至 0，说明其对支护桩的支撑力降低
为 0。冠梁按照目前规范的最小配筋率进行构造配筋，
不足以抵抗锚杆失效引发的冠梁受弯破坏。 

（3）随着失效锚杆数量的增加，破坏范围内，
支护桩桩顶受到的支撑力逐渐降低，受力模式由单点

支撑式逐渐转变为悬臂式，支护桩最大弯矩位置由局

部破坏前的坑底以上下移至坑底以下，其变化由锚杆

失效引发的支护桩桩顶支撑力与桩身土压力变化共同

决定。支护桩桩身最大弯矩先减小（局部锚杆失效 3
根及以内）后增大，并逐渐趋于定值。本文基础工况

中，支护桩极限荷载（弯矩）传递系数 Im为 2.74，远
大于传统支护桩的安全系数，极易引发连续破坏。 

（4）在锚杆破坏数量较少时（基础工况中 3 根
及以内），邻近锚杆轴力增大，而支护桩最大弯矩减小，

此时最薄弱的连续破坏传递路径为锚杆。而锚杆破坏

数量较多时（4根及以上），支护桩最大弯矩同样增大，
且荷载（弯矩）传递系数大于锚杆（轴力）传递系数，

支护桩更容易发生破坏，此时连续破坏传递路径将转

移至支护桩。 
（5）对于同样的桩锚支护结构，开挖深度增大，

或者土体强度降低，在局部锚杆失效情况下，桩身净

土压力变化幅度增大，锚杆轴力和支护桩弯矩的最大

荷载传递系数均逐渐增大，连续破坏发生概率更高。

此外，开挖深度增大，或者土体强度降低时，桩的荷

载（弯矩）传递系数增长速度大于锚杆，局部锚杆失

效更容易引发支护桩的连续破坏。 
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白鹤滩水电站错动带非线性渗透参数的原位试验确定 
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摘  要：基于广义非线性渗透的 Forchheimer方程，提出了一种确定错动带非线性流渗透参数的原位试验方法。结合白
鹤滩水电工程现场试验研究发现，非线性系数 b、m的取值与稳定性和错动带的充填物类型、结构有关。C3、C4层间错

动带 m=2，非线性系数 b值相对较为稳定，变化不大。C2层间错动带 m=0.5，非线性系数 b值相对稳定，但量级上远
小于 C3、C4层间错动带非线性系数 b值；分析其原因认为高压压水试验过程中原来错动带连通性较差的孔隙，在高压
水作用下形成了贯通的优势流通道，导致相同压力下的压水量大幅增加。依据试验获得非线性系数和非线性程度影响

系数 β 判别，高压压水试验过程中压水孔和测试孔之间非线性项占绝对优势，地下水的运动状态均为非线性流，说明
原位测试方法选择的压水孔和测试孔之间的距离、压力梯级变化是合适的。试验验证表明，错动带非线性渗透参数的

原位试验方法不仅理论严密，而且具有试验过程简单、易操作，获取的参数齐全、精度高等优点，因此有很好的推广

应用价值。 
关键词：非线性流；渗透参数；白鹤滩水电站；原位试验；错动带 
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Determination of nonlinear permeability parameters for shear zones in                
Baihetan Hydropower Station by in-situ tests  

ZHOU Zhi-fang1, LI Si-jia1, WANG Zhe1, GUO Qiao-na1, SHI An-chi2, CHEN Meng1, SHEN Qi1 
(1. School of Earth Science and Engineering, Hohai University, Nanjing 211100, China; 2. East China Institute of Survey and Design, 

Hangzhou 311122, China) 

Abstract: Based on the Forchheimer equation of generalized nonlinear permeability, an in-situ test method for determining the 

permeability parameters of nonlinear flow in shear zones is proposed. Based on the field tests of Baihetan Hydropower Station, 

it is found that the values and stability of nonlinear coefficient b and m are related to the filling type and structure of the shear 

zone. In interlaminar shear zones of C3 and C4, m=2, and the value of nonlinear coefficient b is relatively stable with little 

change. In interlaminar shear zone of C2, m=0.5, the value of nonlinear coefficient b is relatively stable, but the order of 

magnitude is much smaller than that of interlaminar shear zones of C3 and C4. The reason is that the original pore with poor 

connectivity of shear zone forms a dominant flow channel under the action of high-pressure water, resulting in significant 

increase of water volume under the same pressure. Using the nonlinear coefficients obtained from experiments into 

Forchheimer equation for curves and judged by calculation of influence coefficient β of nonlinearity degree, the nonlinear terms 

between pressure holes and test holes are absolutely dominant in the process of high-pressure water tests. The movement state 

of groundwater is nonlinear flow. It is shown that the distance between pressure holes and test holes and the pressure gradient 

change selected by the in-situ test method are suitable. The test results show that the in-situ test method of nonlinear 

permeability parameters of shear zones is rigorous in theory and has the advantages of simple test process, easy operation, 

complete parameters and high accuracy, so it has good application value. 

Key words: nonlinear flow; permeability parameters; Baihetan Hydropower Station; in-situ test; shear zone

0  引    言 
白鹤滩水电工程最大坝高 289.0 m，水库蓄水后上

下游水头差在 200 m以上，坝址区地下水流速大，传

统的 Darcy线性渗透定律不再适用，渗流场中水力梯
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度变化大的区域都可能出现非线性流状态，而渗流规

律直接影响岩体渗流与稳定分析[1-2]。对于非线性流可

以用 Forchheimer 方程刻画流速和水力坡降的非线性
关系[3-8]。目前为止，对于非线性井流问题的解析解研

究较多，例如，Sen[9-13]基于 Boltzmann变换方法推得
一种特殊形式的非线性井流解析解。Wen等[14-17]基于

Boltzmann 变换求解承压含水层中非线性井流解析
解。同时，Wen等[18]证明了 Boltzmann变换只能是一
种近似的非线性井流解析解。此外，Camacho 等[19]

指出 Boltzmann变换不能用来解决非线性非稳定井流
动问题。Wen等[20-21]采用线性化方法与拉普拉斯变换

求解非线性非稳定承压含水层井流问题。同时，很多

学者基于 Forchheimer 方程对非线性流进行了数值求
解。Mathias等[22]、Choi等[23]、Wu[24-25]和 Ewing等[26]

采用有限差分格式模拟非线性流，而 Ewing 等[27]、

Kolditz[28]提出基于有限元方法的非线性流数值模拟

方法。这些解析方法和数值方法研究大都处于理论和

方法上的探索，并没有在实际工程中得到应用验证。

实际应用中，由于非线性渗透的 Forchheimer 方程中
水力梯度是流量的二阶（或 m阶）多项式函数，如何
确定关系式中的系数也是解决非线性渗透的最关键问

题之一，而上述解析方法和数值方法都没有很好解决

确定关系式中系数的问题。 
对于错动带渗透性以往一般可通过室内或现场渗

透试验基于Darcy定律确定渗透系数（周志芳等[29-31]）。

也可以根据常规压水试验，通过经验公式计算出渗透

系数。但是问题在于当大坝上下游水头差大于 200 m
的情况下，坝址区错动带的渗透大都处于非线性流状

态。对于岩体结构面非线性流及渗透参数的确定成果

也不少，胡少华等[32]通过开展岩石单裂隙不同粗糙起

伏、水力梯度及法向荷载作用下的非线性渗流特性室

内试验，研究了裂隙非线性渗流特征与发生机制；李文

亮等[33]研究了不同围压下破碎花岗岩非线性渗流特性

试验。但这些成果几乎都是在室内小尺度岩样试验基

础上获得的，如何在现场通过简单、可行的原位试验

获取错动带非线性流渗透参数是一个非常有实用价值

的问题。只有获取错动带非线性流渗透参数，才能正

确表征岩体在高渗压、大水力梯度条件下的渗透特性，

才能使工程防渗系统的设计有可靠的理论依据，才能使

渗流场的分析和渗控系统的安全性评价符合工程实际。 

1  试验原理和方法 
1.1  试验原理 

错动带广义非线性流 Forchheimer方程为 
+ mJ av bv=   ，              (1) 

式中，J为错动带水力坡降，a，b为非线性流渗透参

数，v 为渗透速度，m 为参数，当 m=2 时，即为
Forchheimer方程，且 

1a
K

=   ，               (2) 

K为错动带线性流（Darcy流）情况下的渗透系数。 
完整井流条件下，由方程（1）得 

d +
d 2π 2π

mH Q Qa b
r rM rM

 − =  
 

  。     (3) 

式中  M为错动带透水介质厚度；Q为压（注）水试
验时压水稳定流量； r为以试验孔轴心为原点的径向
距离；H为以试验孔轴心为原点、半径为 r处的水头
（图 1）。       
假定试验孔半径为 wr ，对应水头为 wh ；半径为 r

处观测孔的水头为 h。 

 

图 1 压水试验示意图 

Fig. 1 Schematic graph of pressure water tests 

由方程（3）得  
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由式（5）可以求得 
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根据式（6）得出不同流量、水压对应的错动带非
线性流渗透参数，由此可以计算不同水压对应的错动

带非线性流渗透参数的平均值。 
注意到压强 wp hγ∆ = ，其中 wγ 为水的重度，等于
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9.8 kN/m3；而压强 1MPa=106  N/m2，因此 1 MPa的
压强 p∆ 近似等于水头 h为 100 m。 
1.2  试验场地 

试验场地位于金沙江河段的白鹤滩水电站。白鹤

滩水电站为混凝土双曲拱坝，坝顶高程 834.0 m，最
大坝高 289.0 m，水库正常蓄水位为 825.0 m，水库总
库容 206.27亿 m3，装机容量 16000 MW，多年平均发
电量 640.95亿 kW∙h。 
坝址区的峨眉山组玄武岩共划分为 11个岩流层，

各岩流层顶部凝灰岩层中发育缓倾角、贯穿性的层间

错动带，岩层向 SE倾斜。其中层间错动带 C2、C3和

C4位于水库蓄水位以下，对地下厂房渗透稳定性有直

接影响。由于层间错动带沿着原有的岩流层顶部凝灰

岩发生不同程度的构造错动，对错动带两侧玄武岩影

响小，错动带两侧的影响带基本不存在相互连通的网

络裂隙，多以对渗流不起作用的死端裂隙为主，试验

研究层间错动带渗透性时忽略了错动带两侧的影响

带。在 2015年 11月 15日至 2015年 12月 20日和 2017
年 8月 25日至 2017年 9月 22日两次现场专门对玄武
岩错动带渗透性开展试验。采用的主要试验方法有：

振荡试验、注水试验、压水试验（渗透破坏试验）。 
左岸目标试验段为 C2层间错动带，右岸目标试验

段为 C3、C4层间错动带。左岸试验点高程为 659，636
和 570 m，距金沙江的直线距离约为 800，754和 980 
m，右岸试验点高程为 570 m和 620 m，距金沙江的
直线距离约为 450和 620 m（如图 2所示）。试验期间
金沙江的江水位约为 590 m。 

 

图 2 试验现场位置示意图 

Fig. 2 Schematic graph of test site 

对于左岸C2层间错动带在 2015年和 2017年进行
了两次专门的现场水文地质试验，其中在 2017年第二
次试验还选择了 2个位置开展专门试验。其中左岸尾
闸通气兼安全洞内开展的试验较为成功，布设了 5个
试验孔，孔位呈十字形分布。孔口地面高程为 570 m，
相应的试验孔编号为 CZK51-0、CZK51-1、CZK51-2、
CZK51-3和 CZK51-4（如图 3）。钻孔 CZK51水位稳

定后，测得钻孔稳定水位埋深均在距地面 0.2 m附近。
C2错动带出露深度如图 3所示，错动带平均出露厚度
为 0.45 m，包含上下围岩破碎带的平均厚度为 1.0 m。 

图 3 C2钻孔(CZK51)布置图 
Fig. 3 Illustration of boreholes (CZK51) in C2 

对于右岸 C3 层间错动带在位于右岸厂房引水下

平段 14号机位开展试验，共布设了 4个试验孔，孔口
地面高程为 570 m，相应的试验孔编号依次为
CZK68-1、CZK68-2、CZK68-3和 CZK68-4（如图 4）。
钻孔完成钻进后，采用高压清水进行洗孔处理，并对

钻孔内情况进行钻孔电视记录。待钻孔水位稳定后，

测得钻孔稳定水位埋深均在距地面 0.2 m。 
根据钻孔电视记录和钻孔岩芯编录成果，钻孔中

C3错动带出露深度如图 4所示，平均出露厚度为 0.36 
m。以各钻孔 C3错动带出露的顶部计算，其出露起伏

角为 6.95，以各钻孔 C3错动带出露的底部计算，其出

露起伏角为 7.03，两次计算均值为 6.99。 
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图 4 C3钻孔(CZK68)布置图 

Fig. 4 Illustration of boreholes (CZK68) in C3 

对于右岸 C4层间错动带，试验场地位于右岸排水

廊道 RPL5-2与 RPL5-4的交汇处，共布设 5个试验孔，
孔口地面高程为 620 m，相应的试验孔编号依次为
CZK88-0、CZK88-1、CZK88-2、CZK88-3和 CZK88-4
（如图 5）。钻孔完成钻进后，采用高压清水进行洗孔
处理，并对钻孔内情况进行钻孔电视记录。 

 

图 5 C4钻孔(CZK88)布置图 

Fig. 5 Illustration of boreholes (CZK88) in C4 

根据钻孔电视记录和钻孔岩芯编录成果，钻孔中

C4错动带出露深度如图 5所示，平均出露厚度为 0.68 
m。待钻孔水位稳定后，测得钻孔稳定水位埋深分别
为：0.96 m（CZK88-0），0.87 m（CZK88-1），0.87 m
（CZK88-2），0.9 m（CZK88-3）和 1.28 m（CZK88-4）。 
1.3  试验方案 

（1）试验孔的设置 

根据前期试验和水文地质资料，C2错动带试验将

CZK51-3定为压水孔，其余 4个钻孔为观测孔；C3错

动带试验将CZK68-2定为压水孔，其余 3个为观测孔；
C4错动带试验将 CZK88-0定为压水孔，其余 4个钻孔
为观测孔。 
（2）压力阶段设计 
压水试验采用梯级升降压法，先进行升压试验，

再进入降压阶段。结合现场试验情况，对不同试验设

计了不同的升降压力过程。 
CZK51-3 试验压力阶段设置为 0.3→0.5→0.7→ 

1.0→1.5→0.7→0.3 MPa；其中 0.3～0.7 MPa 3个阶段
均加载了 80 min，1 MPa阶段加压 180 min，后 3个
阶段分别加载时间为 60，35和 25 min。 

CZK88-0 试验压力阶段设置为 0.3→0.5→0.7→ 
1.0→1.5→2.0→2.5→3→3.5→3→2.5→2.0→1.5→1.0
→0.7→0.5→0.3 MPa，其中 3 MPa之前的阶段均加载
了 80 min，3 MPa加载了 210 min，3.5 MPa阶段持续
了 250 min，随后的降压阶段，除 0.5 MPa时加载了 
20 min之外，其他阶段均持续了 30 min。 

CZK68-2 试验压力阶段设置为 0.3→0.5→0.7→ 
1.0→1.5→1.0→0.7→0.5→0.3 MPa。 

为了保证在每一个压力段期间地下水运动能达到

稳定，每级压力试验时间都足够长，待压水孔处流量

稳定后方可进入下一压力阶段的试验。 
（3）监测数据的记录 
利用数据采集与处理系统（FEC-GJ3000），记录

压水孔的流量和注水压力变化情况，其余观测孔的水

位，采用电子探头的形式自动记录。 

2  非线性流渗透参数计算确定 
首先在各孔中做微水试验、低水头注水试验[29-31]，

确定错动带线性流情况下的平均渗透系数值。微水试

验和低水头注水试验共取得了 45组试验渗透系数值，
按 CZK51、CZK68和 CZK88三个试验场地分别统计
出 C2、C3和 C4错动带线性流情况下的平均渗透系数

值为 6.53×10-2 cm/s，2.12×10-3 cm/s 和 1.88×10-1 

cm/s。由式（2）可计算出 C2、C3和 C4错动带非线性

渗透参数 a值为 15.31，471.70和 5.32 s/cm。
 根据各次试验的试验孔压力、试验孔与观测孔水

头差 wh - h、试验孔稳定的压水流量 Q、试验孔与观
测孔距离 r、错动带厚度 M和错动带非线性渗透参数
a，由式（6）试代不同的 m值，可以得到各次试验的
非线性系数 b，最终给出相对稳定的 b 值和所对应的
m值如表 1，2和 3所示。 
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表 1 CZK51-3孔非线性系数 b计算结果（m=0.5） 

Table 1 Calculated results of nonlinear coefficient b of borehole CZK51-3（m=0.5） 

试验孔 CZK51-3 观测孔非线性系数 b/(s2·cm-2) 

压力/MPa Q/(cm3·s-1) CZK51-1 CZK51-2 CZK51-0 CZK51-4 

0.3 1.50 8.18×102 8.57×102 1.04×102 5.42×102 

0.5 22.83 4.30×102 3.65×102 4.44×102 2.31×102 

0.7 133.33 2.67×102 2.11×102 2.56×102 1.33×102 

1.0 190.00 3.26×102 2.52×102 3.06×102 1.59×102 

备注 稳定值 
r=447 cm 

M=67.5 cm 

r=500 cm 

M=32.5 cm 

r=400 cm 

M=37.5 cm 

r=1000 cm 

M=27.5 cm 
表 2 CZK88-0孔非线性系数 b计算结果（m=2） 

Table 2 Calculated results of nonlinear coefficient b of borehole CZK88-0（m=2） 

试验孔 CZK88-0 观测孔非线性系数 b/(s2·cm-2) 
压力/MPa Q/(cm3·s-1) CZK88-1 CZK88-2 CZK88-3 CZK88-4 

0.3 0.59 7.03×108 1.57×109 5.89×108 2.03×109 

0.5 1.14 5.66×108 7.13×108 5.32×108 9.25×108 

0.7 0.86 1.64×109 1.73×109 1.57×109 2.25×109 

1.0 0.71 3.84×109 3.64×109 3.73×109 4.73×109 

1.5 1.25 2.00×109 1.75×109 1.95×109 2.27×109 

2.0 4.48 2.17×108 1.83×108 2.13×108 2.38×108 

2.5 5.38 1.92×108 1.59×108 1.89×108 2.06×108 

3.0 7.50 1.20×108 9.79×107 1.18×108 1.27×108 

备注 稳定值 r=200 cm 
M=40.0 cm 

r=300 cm 
M=35.0 cm 

r=400 cm 
M=40.0 cm 

r=600 cm 
M=40.0 cm 

表 3 CZK68-2孔非线性系数 b计算结果（m=2） 

Table 3 Calculated results of nonlinear coefficient b of borehole CZK68-2（m=2） 

试验孔 CZK68-2 观测孔非线性系数 b/(s2·cm-2) 
压力/MPa Q/(cm3·s-1) CZK68-1 CZK68-3 CZK68-4 

0.3 1.18 4.78×108 4.08×108 5.29×108 

0.5 0.78 1.80×109 1.53×109 1.99×109 

0.7 0.93 1.76×109 1.50×109 1.95×109 

1.0 1.37 1.16×109 9.88×108 1.28×109 

1.5 5.52 1.06×108 9.02×107 1.17×108 

备注 稳定值 r=100 cm 
M=37.5 cm 

r=200 cm 
M=35.0 cm 

r=300 cm 
M=40.0 cm 

分析非线性系数 b值、m值大小变化可能与错动
带的充填物类型和结构有关。C2、C3和 C4错动带充

填物岩性都是紫红色凝灰岩，C2层间错动带的岩芯主

要以碎粒状和碎块状凝灰岩为主，而 C3错动带以短柱

状凝灰岩为主，C4错动带则以短柱状、碎块状凝灰岩

为主。m值的取值一般在 1.5至 2.0之间。由表 1看出
m=0.5，非线性系数 b 值相对稳定，但量级上远小于
C3、C4层间错动带非线性系数 b值。分析其原因认为
是由于高压压水试验过程中，原来错动带连通性较差

孔隙在高压水作用下形成了贯通的优势流通道，导致

相同压力下的压水量大幅增加。由表 2和 3看出 C3、

C4层间错动带 m=2，符合非线性流 Forchheimer方程，
非线性系数 b值相对较为稳定，变化不大。 

根据表 1～3，各次试验错动带 C2、C3和 C4的非

线性系数 b 求得统计平均值为 3.49×102 s2/cm2、

7.00×108 s2/cm2和 6.80×108 s2/cm2（如表 4）。 
表 4 不同错动带非线性参数汇总表 

Table 4 Summary of nonlinear parameters of different shear zones 

错动带编号 C2 C3 C4 

a/(s·cm-1) 15.31 471.70 5.32 

b/(s2·cm-2） 3.49×102 7.00×108 6.80×108 

依据表 4计算得到的 C2、C3和 C4错动带非线性

参数 a 和 b 代入式（1）中，可以得到 C2、C3和 C4

错动带水力坡降随地下水流速的变化关系曲线，如图

6所示。 
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图 6 各错动带水力坡降随流速变化曲线 

Fig. 6 Variation of hydraulic gradient with flow velocity in  

.different shear zones 

从图 6看出，在试验阶段错动带 C2，C3和 C4水

力坡降随地下水流速的变化呈明显的非线性关系，表

明原位测试方法选择的压水孔和测试孔之间的距离是

合适的。
 为了进一步检验计算结果的可靠性，根据

Forchheimer方程定义非线性程度影响系数 β [32]， 

2π

2π 2π

m

m

Qb
rM

Q Qa b
rM rM

β

 
 
 =

 +  
 

  ，     (7) 

β 表示非线性项占优程度，β 愈大非线性占优程度愈
高。β 值大于 50%时，非线性项占优，以非线性流为
主，反之线性流为主。有学者研究认为，在实际水利

工程中β 值大于 10%就可以认为是非线性流[34]。 

依据表 4计算得到的 C2、C3和 C4错动带非线性

参数 a，b和 m值代入式（7）中，计算得到观测孔位
置的 β 值如表 5所示。 

表 5 非线性程度影响系数 β计算结果 

Table 5 Calculated results of nonlinear degree coefficient β 

β 
错动带编号 试验孔 

最小值 最大值 

C2 CZK51-3 97.68% 99.99% 

C3 CZK68-2 93.91% 99.99% 

C4 CZK88-0 99.83% 100.00% 

由表 5看出，高压压水试验过程中压水孔和测试
孔之间非线性项占绝对优势，地下水的运动状态均为

非线性流，也再次说明原位测试方法选择的压水孔和

测试孔之间的距离是合适的。 

3  结    论 
文章基于广义非线性渗透的 Forchheimer 方程，

提出了一种确定错动带非线性流渗透参数的原位试验

方法，结合白鹤滩水电工程对错动带 C2，C3和 C4开

展了钻孔高压压水试验，计算得到了错动带非线性流

渗透参数。结论如下： 
（1）非线性系数 b值、m值的稳定性与错动带的

充填物类型和结构有关。C2层间错动带 m=0.5，非线
性系数 b值相对稳定，但量级上远小于 C3，C4层间错

动带非线性系数 b值。C3，C4层间错动带 m=2，非线
性系数 b值相对较为稳定，变化不大。 

（2）根据非线性程度影响系数 β计算判别，高压
压水试验过程中压水孔和测试孔之间非线性项占绝对

优势，地下水的运动状态均为非线性流，说明原位测

试方法选择的压水孔和测试孔之间的距离、压力梯级

变化是合适的。 
（3）如果高压压水试验忽略试验水流处于非线性

流状态，采用线性流公式计算、分析渗流场和工程防

渗系统设计将给渗控系统的安全性评价带来不确定

性。 
（4）白鹤滩水电工程现场试验验证表明，错动带

非线性渗透参数的原位试验方法不仅理论严密，而且

具有试验过程简单、易操作，获取的参数齐全、精度

高等优点，因此有很好的推广应用价值。 
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第 29届全国土工测试学术研讨会通知 

（2020年 7月 18，19日，呼和浩特）第 1号通知 

 

主办单位：中国土木工程学会土力学及岩土工程分会，中

国水利学会岩土力学专业委员会。 

承办单位：内蒙古工业大学等。 

协办单位：《岩土工程学报》编委会等。 

大会邀请及主题：中国土木工程学会土力学及岩土工程分

会，中国水利学会岩土力学专业委员会拟定于 2020 年 7 月在

呼和浩特召开“第 29届全国土工测试学术研讨会”，会议主题：

“岩土工程勘察技术及土工测试新技术、新方法”。中国土木

工程学会土力学及岩土工程分会，中国水利学会岩土力学专业

委员会邀请全国相关学科的专家、学者、科技工作者与工程技

术人员，特别是青年岩土工程工作者踊跃撰稿，集聚呼和浩特，

围绕会议主题探讨与交流土工测试最新研究成果与实践经验。 

会议要点：本次学术研讨会组织委员会、学术委员会由承

办、协办单位，学会专委会专家组成。会议将邀请国内著名土

工测试专家进行特邀报告和主题报告，并进行新编《土工试验

方法标准》（GB/T50123—2019）宣贯。 

会议专题：①岩土工程勘察技术；②土基本性质测试；③

土工物理模型试验；④土工原测试技术；⑤现场土工监测技术；

⑥环境土工测试技术；⑦特殊土性质测试技术；⑧土工微细观

测试新技术；⑨土工测试新型技术设备。 

会议论文与出版：会议投稿论文要求为原创、未公开发表

的内容，论文篇幅一般在 5页以内，格式请参考《岩土工程学

报》。会议期间将通过投票遴选优秀论文推荐到《岩土工程学

报》（增刊）（EI收录）、《地下空间与工程学报》、《内蒙古农业

大学学报》、《内蒙古科技大学学报》、《内蒙古工业大学学报》

其他论文将在论文集中刊出。 

投稿邮箱：geotest2020@163.com。 

重要日期：①2019年 12月 30日前提交论文全文；②2020

年 2月 15日前返回论文录用通知；③2020年 3月 15日前返回

修改后论文。 

会议联系方式：地址：内蒙古呼和浩特市新城区爱民街 49

号内蒙古工业大学土木工程学院，邮政编码：010051，联系人：

刘俊芳：18647964316；杜强：15560924010；马建国：18847187706。

（大会组委会  供稿） 
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用 Bayes法及后验分布极限确定土力学参数 
阮永芬

1
，魏德永

 1 
，杨  均

 2
，高  骏

3
，刘克文

4
，彭栓栓

2
 

(1. 昆明理工大学建筑工程学院，云南 昆明 650500； 2.中铁四院集团西南勘察设计有限公司，云南 昆明 650031； 

3. 中铁二院昆明勘察设计研究院有限责任公司，云南 昆明 650200；4. 云南建投第一勘察设计有限公司，云南 昆明 650031） 

摘  要：岩土力学参数在空间分布上具有很大随机性，现有研究都是从参数小样本去推断大样本，这难免会存在一些
失误。若样本数量足够大，正态分布会变得高度集中在某个值附近，勘察失误或偶然因素导致岩土参数统计误差的影

响会越来越小，据此提供给勘察设计的岩土力学参数就更准确。根据收集的滇池湖相沉积的离散性高的泥炭质土、粉

土及黏土的黏聚力 c 和内摩擦角ϕ 的大量试验数据，用 Bayes 大样本法对几种土的力学参数进行分析，充分利用已采
集样本带来的先验信息，推求土力学参数的后验信息，并得到贝叶斯估计区间。当 Fisher 信息量确定后，土力学参数
正态分布均值 的后验分布可用一个与先验分布无关的正态分布来逼近，就可得到当样本量趋于无穷时参数的收敛取

值，并用后验分布极限对土力学参数的相合性及渐近正态性进行检验分析。对滇池湖相沉积土力学指标进行大样本分

析，推求土力学指标的收敛值就落在贝叶斯估值区间，充分证明了分析方法的可行性及可靠性。分析结果为地区规范

编制及工程经验的积累提供参考，也为设计计算参数取值的合理性提供检验。 
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Abstract: Geotechnical parameters are of great randomness in spatial distribution, and the existing researches are to infer large 

samples from small ones, which will inevitably lead to some errors. If the number of samples is large enough, the normal 

distribution will become highly concentrated near a certain value. The influences of statistical errors of geotechnical parameters 

will become smaller and smaller resulting from the investigation errors or accidental factors, then the more accurate parameters 

will be provided during prospective design. According to the collected experimental data of the cohesive force c and the 

internal friction angle ϕ  of Dianchi Lake facies deposition peat soil, silt and clay with high dispersion, the Bayesian large 

sample method is used to analyze the mechanical parameters of several soils, the posterior information of mechanical 

parameters of soils is derived based on the prior information from the collected samples, and the Bayesian estimation interval is 
obtained. After the Fisher information is determined, the posterior distribution of the mean value µ  of the normal distribution 

of mechanical parameters of soils can be approximated by a normal distribution independent of the prior distribution, and the 

reliable value of the parameters can be obtained when the sample size tends to infinity. The consistency and asymptotic 

normality of mechanical parameters of soils are tested and analyzed by the posterior distribution limit. A large sample analysis 

of the mechanical indexes of the sedimentary soils in Dianchi Lake is carried out. The reliable value of the mechanics index of 

soils is estimated to fall within the Bayesian evaluation interval, which fully proves the feasibility and reliability of the 

analytical method. The analysis results may provide reference for the compilation of regional norms and the accumulation of 

engineering experience, and also a test for the rationality of the design parameters. 
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0  引    言 
岩土勘察报告提供的岩土力学参数是岩土工程设

计及施工的主要依据[1]。随着岩土工程学科的发展，

采用确定性方法确定的参数进行设计施工已不能满足

实际工程需求，所以很多人对岩土力学参数随机不确

定性进行了探讨，提出多种岩土参数估计的方法。  
Keaton 等[1]通过试验测试得到小样本数据，绘制

一条下限线用作允许应力分析的强度包络线。吴越等[2]

提出服从正态分布的岩土强度参数的概率特征参数服

从于一个二维联合先验分布，并根据 Bayes公式推导
相应的共轭后验分布函数及岩土强度参数概率特征参

数的最大后验估计量计算公式。宫凤强等 [3]提出以

“ 3σ ”原理为基础，考虑偏度进行调整分布区间的
确定方法及推断岩土抗剪强度参数概率分布的正态信

息扩散法。刘健等[4]通过二维 K-S检验法进行产状数
据相似性判定。已有研究都是基于小样本（样本容量n
≤30）去推断大样本分布，多少存在一定误差。朱唤
珍[5]提出推断大样本岩土抗剪强度参数概率密度函数

的正态信息扩散法，并通过 K-S检验确定其适用性。
虽然是对大样本粉质黏土层（样本数 81n = ）进行分

析，但这层土是多层工业及民用建筑的持力层，离散

性及变异性都不大，指标相对稳定。滇池湖相沉积软

土的地质构造与沉积作用使得软土分布，在空间上呈

现出巨大的随机性和空间变异性，导致其沉积土层的

力学参数出现很大的随机性及不确定性，所以需寻找

适合分析此类场地土力学参数的方法并进行分析。 
Bayes 统计学为这一问题的解决提供了思路，但

Bayes 统计又依赖于样本的先验信息，若先验信息不
足也会为预测带来较大误差。Bayes 法在国外岩土参
数分析领域已取得很好的成果，如 Contreras等[6]重点

介绍了贝叶斯法对不确定性量化的优势，并对实验室

测试数据进行贝叶斯回归分析，以推断 Hoek-Brown
强度准则中使用的岩石强度参数。Contreras 等[7]提出

一种贝叶斯方法来推断斜坡设计中使用的岩土参数，

并验证其适用性。但 Bayes统计学还没有应用到离散
性大的大样本信息下的土力学参数分析。随着滇池湖

相沉积场地上的地铁 5号线、会展中心、沿线很多房
地产及市政项目的建设，为课题研究提供了大量岩土

工程勘察试验数据。为把巨大数据财富即“样本信息”

加以应用，对分布范围广、影响性及离散性大的滇池

湖相沉积场地上最具代表性的 3类土，即泥炭质土、
黏土及粉土的力学参数作为研究对象，根据 Bayes统
计学原理对大量试验资料进行分析，通过超 

参数计算，得到 3种土力学参数的后验分布及后验分
布取值的贝叶斯区间。  
虽收集到大量数据样本，但让样本无穷几乎不可

能，为此引入费希尔（Fisher）信息量，Fisher信息的
确定提供了一种较好的思路去预测当样本量趋于无穷

时，岩土参数最后收敛的可靠取值。以这个值作为岩

土勘察设计的采用值，并进行相合性及渐近正态性检

验。研究结果能在节省岩土工程勘察成本的前提下获

得最有价值的试验数据，也可防止一些不确定因素带

来参数取值错误造成设计施工出现问题，同时也能对

地区规范编制、工程经验积累及设计计算参数取值合

理性检验提供参考。 

1  Bayes法分析岩土强度参数 
Bayes法不同于经典统计法，因其充分利用先验 

信息与样本信息，去推断后验分布[2] ，为统计开辟了
新方法。Bayes大样本方法主要包括后验分布极限，
后验分布极限又主要包括后验分布的相合性和渐进正

态性。当样本量充分大时，就可用后验分布的极限分

布推断岩土参数的收敛取值。这不仅可避免先验分布

带来的主观性，还可对极限分布下的 Bayes推断和频
率法推断的结果进行对比，验证使用 Bayes方法的合
理性，在节约时间同时降低费用，有着很好的工程意

义。 
1.1  岩土参数的样本信息 

从收集的岩土工程勘察报告中提取泥炭质土、粉

土及黏土力学参数的样本数如表 1所示。 
表 1 土的力学参数的样本数 

Table 1 Number of samples for mechanical parameters of soils 

频率直方图可初步判断力学参数的分布情况及样

本信息。P-P 图是根据变量的累积概率对应于所指定
的理论分布累积概率绘制的散点图。用 P-P可直观地
检测样本数据是否符合某一概率分布，完全符合时是

一条直线[2]。作出 3种土的样本频率直方图及 P-P图，
如图 1所示。 
由图 1 可知，泥炭质土、黏土 c，ϕ及粉土ϕ的

样本频率直方图基本符合以均值为对称轴的正态分

布。观测累积概率的 P-P图也基本落在一条直线上，
且可信度大于 95%的数据点较多。 

由图 1（e）图可看出，粉土c的频率直方图与正
态分布（图中紫色线）吻合不是很好，故采用对数正

态分布（图中黑色线）去描述，发现对数正态分布峰

土类 泥炭质土 粉土 黏土 
黏聚力 c/个 269 230 540 
内摩擦角 φ/个 294 248 476 
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值恰好落在样本频率所占比重最大处。相应的 P-P图，
如图 1（f）所示，除首尾数据外，其它的基本都在可
信度为 95%的区间内，基本为一条直线。图 1（e）中
正态分布的紫色线虽只有一个峰值，但并不是关于均

值对称分布，其均值已落在样本频率直方图所占比重最

大值 15 kPa 的右侧，且在样本频率峰值右侧的数据点
明显多于左侧。故采用对数正态分布比用正态分布描述

效果好。对数正态分布用形状参数与刻度参数描述。 

 

图 1 3种土的样本频率直方图及 P-P图 

Fig. 1 Frequency histogram and P-P diagram of three soil samples 

昆明粉土较为特殊，有别于其它地区的粉土[8]。

其液化判别多被判为轻微及不液化。粉土c的变异系
数都较大，埋深对其也有影响，深部比浅层的要高，

所以当把不同地点及不同埋深处的粉土层按名称相同

进行汇总分析，与正态分布吻合就不是很好，但与对

数正态分布吻合好。对数正态分布与正态分布间存在

转换关系式，故分析粉土c值时，依然按正态分布处
理。后面对两种分布产生的相应误差进行了分析[9]。 
1.2  先验分布的选取及后验分布的计算 

据图 1可知岩土参数大致服从正态分布，其密度
函数为 

2

2
( )

21( ) e
2π

x

f x
µ

σ

σ

 −
− 

 =   。      (1) 

式中  x 为岩土力学参数值；µ，σ 分别为正态分布
均值及方差，均为未知量。若样本分布为正态分布，

其 µ的先验分布仍为正态分布，σ 的先验分布为逆伽
马分布[10]。文献[10]指出：对于样本服从 2( )N µ σ， 的

正态分布，µ的后验边缘密度为 2
n n n( ( ) / )t x kν µ σ， ， 的

一元 t分布。其中： 
          n n rν = +   ，            (2) 

nk n k= +   ，            (3) 
2 2 2

n 0 0( 1) ( )nkn
n k

ν σ σ λ µ θ= − + + −
+

 ， (4) 

   
2
0
2k σ

τ
=   ，                  (5) 

  0( ) n kx
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µ θ
µ

+
=

+
  。           (6) 

式中  θ ， 2τ ， γ ，λ为先验分布待确定参数；n 为
样本量； 0µ ， 2

0σ 为样本分布的均值和方差； nν ， 
2
n n/ kσ ， ( )xµ 分别为 t分布的自由度、刻度参数及位置
参数； 2 2

n n n n n/ ( )k xν σ µ ν σ， ， ， 为后验分布待确定参

数。从式（2）～（6）可知，后验分布参数依赖于先
验分布参数。 
1.3  超参数的计算 

文献[2]中提供了一种很好的确定 1.2节中参数的
方法。规范指出岩土参数计算平均值时样本量必须 



第 3期                     阮永芬，等. 用 Bayes法及后验分布极限确定土力学参数 441 

表 2 3种土的力学参数均值和方差 

Table 2 Mean values and variances of mechanical parameters of three soil samples 
泥炭质土 粉土 黏土 

c /kPa 
2
cσ  ϕ /(°)  2

ϕσ  c /kPa 
2
cσ  ϕ /(°)  2

ϕσ  c /kPa 
2
cσ  ϕ /(°)  2

ϕσ  

29.4  9.8 5.9 1.9 16.0 2.6 17.4 0.4 27.8 12.1 9.16 1.79 
24.9 10.0 6.7 2.5 15.9 3.7 17.6 0.4 30.9  9.7 8.79 1.65 
19.6  7.8 6.6 2.0 17.6 3.5 17.2 0.5 29.6 11.5 9.27 2.08 
32.1 11.3 6.5 3.0 18.7 4.5 17.6 0.6 33.1  9.5 9.41 1.96 
27.5  8.0 5.9 2.4 17.4 4.3 17.5 0.5 31.7  7.7 8.26 1.76 
26.7  9.6 6.2 2.7 15.4 4.7 17.3 0.8 29.5  9.8 8.87 1.95 
32.9  7.9 6.9 2.9 15.9 3.5 17.6 0.6 27.5 10.0 8.11 1.73 
26.3  9.2 5.8 2.8 17.1 3.4 17.7 0.7 27.2  8.5 9.20 1.54 
24.4  8.6 6.4 2.5 17.4 3.6 17.5 0.6 27.7 10.4 9.32 1.40 
23.9  9.9 6.5 2.6 18.0 4.3 17.3 0.3 27.5 11.0 8.71 1.75 
25.1 10.2 6.4 2.8 14.5 3.3 17.2 0.1 29.4 11.3 9.77 1.47 
27.8 11.2 6.7 2.4 17.3 3.5 17.6 0.5 28.3 11.1 8.29 1.58 
28.8  7.6 6.5 2.0 16.1 4.3 17.3 0.6 33.2 10.2 8.70 1.94 
31.2  7.6 5.9 2.1 18.0 2.6 17.7 0.7 30.1 11.8 8.80 1.78 
29.3  8.0 5.6 2.3 18.1 3.0 17.2 0.5 29.5 10.4 8.49 1.38 
27.0  8.7 6.4 3.3 14.8 2.0 17.4 0.6 25.5 10.8 8.78 1.63 
25.3  8.1 5.9 2.4 17.8 2.4 17.7 0.6 32.9 12.5 8.05 1.95 
30.4  9.8 7.6 1.4 16.1 3.9 17.5 0.6 27.9  9.7 8.31 1.80 
26.6  7.1 6.3 2.3 17.8 3.0 17.5 0.7 31.4  9.6 8.60 2.26 
31.3  8.4 8.0 2.7 16.8 2.1 17.5 0.4 27.3 10.9 8.76 1.58 
26.4  7.4 7.3 2.4 18.6 4.0 17.4 0.5 29.3  7.0 9.48 1.91 
25.3  6.6 7.1 3.1   17.4 0.2 29.8 10.1 8.55 1.53 
23.7  9.3 5.3 1.7     28.4  7.0 8.43 1.76 
26.3  8.5 6.7 2.9     31.6 10.1 8.77 1.82 
27.7 10.0 6.7 2.6     25.5 11.1   
27.4  7.6 7.6 2.7     28.0 10.4   
26.8  5.7 2.5     32.9 11.7   

  7.4 2.4         
  5.9 2.6         
  7.5 1.8         

表 3 先验参数取值与后验参数计算表 

Table 3 Values of a priority parameter and calculation of posterior parameter 

土名 参数 n μ0 2
0σ  θ  2τ  r/2 λ /2 k vn kn ( )xµ  vn

2
nσ  2

nσ  

c/kPa 27 27.18  9.30 27.18 2.93 52.34 0.170 3.17 131.68 30.17 27.18 242.14 1.83 泥炭 

质土 φ/(°) 30  6.52  2.75  6.48 0.67 30.48 0.080 4.10  90.96 34.10  6.52  79.92 0.88 

c/kPa 22 16.92  3.73 16.97 1.21 19.26 0.180 2.78  60.52 24.78 16.93  78.70 1.30 
粉土 

φ/(°) 24 17.45  0.54 17.45 0.15  8.41 0.060 3.60  40.82 27.60 17.45  12.54 0.04 

c/kPa 27 19.37 10.84 29.40 2.23 56.37 0.190 4.86 139.74 31.86 29.40 695.73 4.97 
黏土 

φ/(°) 24  8.78  1.84  8.78 0.46 67.93 0.025 4.00 159.86 28.00  8.78  42.37 0.26 

≥6个。为便于计算，根据表 1的样本数对泥炭质土、
粉土按 10个一组，黏土样本量大按 20个一组，分别
计算各组的均值和方差，结果见表 2。作为先验分布
的拟合数据，先确定先验分布参数 2 /2 /2rθ τ λ， ， ， ，

再据式（2）～（6）确定后验分布超参数 n n ( )k xν µ， ， 、
2

n nν σ ，计算结果如表 3所示。当先、后验分布超参数
确定后，可通过Matlab做出 3种土 6个参数均值µ 的
后验分布图，如图 2所示，因方差不是重点考虑的就

不再进行分析。 
从图 2可知，3种土中泥炭质土 c最大，c范围主

要落在[26，29]kPa区间，粉土 c最小，黏土介于两者
之间。而粉土 φ则是最大，黏土次之，泥炭质土最小。
由前面推论可知 3种土的力学参数的后验分布均为一
元 t 分布，确定后验分布之后，可采用 Bayes 估计区
间给出岩土参数取值区间。 
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图 2 力学参数均值 µ的后验分布图 

Fig. 2 Posterior distribution of mean μ of mechanical parameters 

1.4  岩土参数可信 Bayes区间的选取 

µ的后验分布获得后就可确定 µ 落在区间[a，b]
上的概率为1 1α µ−（0＜ ＜ ），即能满足 p a b xµ（＜ ＜ ）等

于1 α− ，则区间[a，b]就称为 Bayes可信区间。 
对经典统计学及 Bayes的可信区间计算进行对比

分析。因 3种土的力学参数均值µ的后验密度分布为
2

n n n( ( ) / )t x kν µ σ， ， ，相关参数已经计算出，但还需

引入离散度 nη 这一概念。 nη 综合考虑了所采集样本偏
差、数量及先验超参数的影响，可作为对所采集样本

分布标准偏差的一个修正值。离散度 nη 计算如下： 

   

2 2 2 2
0 0

n 2 2 2 2
0 0

n
n n

τ σ τ σ
η

σ τ σ τ
⋅ ⋅

= =
+ +

  ，        (7) 

式中符号意义同前。便可得到µ的1 α− 的 Bayes区间
为： 2 2[ ( ) , ( ) ]n nx xα αµ η µ µ η µ− + ， 2αµ 为 (0,1)N 的上

侧分位数，可信区间为 95%时，取 1.96。经典统计学
的可信区间为： 0 2[ ( )x αµ σ µ− ， ( )xµ + 0 2]ασ µ 。计算出

的 Bayes及经典统计学的可信区间如表 4所示。由表
4 可见，与经典统计学相比 Bayes 法因考虑了先验和
后验分布，充分利用已有样本带来的信息确定岩土力 
学参数，其可信区间范围更小，更方便工程应用。 

表 4 参数的可信区间统计表 

Table 4 Statistical table of confidence interval of parameters 

土类 指标 Bayes可信区间 经典统计学可信区间 
c/kPa [26.6,27.8] [24.3,30.04] 泥炭 

质土 φ/(°) [6.4,6.7] [6.1,7.2] 
c/kPa [16.6,17.2] [15.6,18.6] 

粉土 
φ/(°) [17.41,17.48] [16.2,18.4] 
c/kPa [29.2,30.6] [28.7,32.1] 

黏土 
φ/(°) [8.7,9.0] [6.9,10.3] 

为检验 Bayes预测方法的可行性，选取不同地铁
站点及区间隧道的岩土勘察综合指标值的取值进行检

验，如表 5所示。 
表 5 不同区间站点参数指标选取值 

Table 5 Parameter values for different interval sites 

泥炭质土 粉土 黏土 
站点名称 

c/kPa φ/(°) c/kPa φ/(°) c/kPa φ/(°) 

河尾村站 27.0 6.4 17.8 17.4 29.2 9.0 

迎海路站 26.3 6.5 16.6 17.6 29.8 8.3 

滇池学院 25.6 5.9 15.8 17.1 29.6 8.5 

表 5与表 4对比可知，工程选用的设计值基本都
落在 Bayes区间，再次证明 Bayes法较经典统计学有
明显的优势，能缩小选值区间，为工程设计施工取值

带来便利，且更加可靠。 

2  后验分布极限 
后验分布极限包括相合性和渐近正态性。样本包

含信息可通过 Fisher矩阵或观测 Fisher矩阵来度量[11]。

样本增加时，先验分布影响会逐渐减小，样本值会越

来越高度集中在某个值附近，所以精确确定先验分布

就没有必要。当样本量较大时，在一些正则条件下，

后验分布可用极大似然估计均值 µ̂ ，观测 Fisher信息
矩阵的逆矩阵可用协方差的正态分布来逼近[12]。对上

述 3种土的土力学参数进行拟合分析，检验其相合性，
推断当样本趋于无穷时其力学参数均值的最后收敛

值。最后分析后验分布渐近正态性的可行性，为之前

的贝叶斯区间估计提供检验。 
2.1  岩土力学参数先验分布的相合性 
描述单个变量分布最好的是正态分布[10]，据正态

分布的性质，在区间 [μ- 3σ ，μ+ 3σ ]内的概率为
0.9974，因此可用此方法对样本值太大或太小的进行
舍弃。由于受到外界和内在多因素影响，使得土力学

参数 c和 φ是一个随机变量，但在对土取样试验时，
若样本数足够大，力学参数 c和 φ就会逐渐逼近一个
值，这就是力学参数在该值处的相合中心。 
为说明理论的适用性，把 3种土的 c和 φ样本数

分成 3份，划分为 3组。分组太多，需做出很多直方
图与 P-P图，篇幅过于冗长；分组太少，则不能体现
上述特点。样本总数及分组情况如表 6所示。按依次
累加法，把所采集样本进行分类。 
现取粉土 φ和黏土 c作为相合性分析对象，进行

相合性证明及贝叶斯估计区间的验证，其它土的力学

指标可以类推。做出不同样本量时的正态频率分布直

方图及 P-P图，如图 3所示。 
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表 6 c和 φ值样本总数及分组情况 

Table 6 Total number and grouping of c and φ samples 

土类 粉土 黏土 泥炭质土 

指标 c φ c φ c φ 

样本总数/个 230 248 540 476 269 294 

第一组/个 100 100 200 200 100 100 

第二组/个 200 200 400 400 200 200 

第三组/个 230 248 540 476 269 294 

 

图 3 粉土 φ和黏土 c的样本频率直方图与 P-P图 

Fig. 3 Frequency histogram and P-P diagram of silt φ & clay c 

由图 3（e）可知，黏土 c样本量为 200时，可直
观的看出频率分布直方图中样本峰值大约在 29.3 kPa
附近，该处频率接近 34%，样本均值为 28.7 kPa，两
者偏差已经很小。由图 3（f）可知，黏土 c的累积概

率基本落在一条直线上，再次证明土的力学参数分布

基本符合正态分布。从图 3（g）可知，样本量为 400
时 c均值为 29.1 kPa，大约在 29.3 kPa处同样有一高
峰；当样本量增加到 540时，从图 1（i）可知，c均
值为 29.4 kPa，频率增加更多，P-P图也更接近一条直
线，充分说明样本越大黏土 c越是收敛。同理对粉土
φ频率直方图及 P-P图进行分析可得相同结果。 

现假定岩土参数正态分布图中，频率最大的那个

值为相合中心，并且记为 ρ。其黏土 c和粉土ϕ在不
同的样本量下的均值与估计的 ρ如表 7所示。 

表 7 力学参数均值和相合中心 

Table 7 Means and coincidence centers of mechanical parameters 
正态分布峰值 相合中心 

土类 样本量 
c/kPa φ/(°) cρ /kPa ϕρ /(°) 

200 28.7  29.4  
400 29.1  29.4  黏土 
540 29.4  29.4  
100  17.50  17.50 
200  17.47  17.50 粉土 
248  17.50  17.50 

由表 7可知，随着样本量增加，黏土 c和粉土ϕ均
值都是逐渐收敛到一个值附近，靠近相合中心，与相

合中心的差距越来越小。 
2.2  后验分布相合性验证 

由图 1（i）可知，黏土 c 的 540 个样本服从N  
(29.4 10.8)， 的正态分布，其中 2 10.8σ = 为已知，即µ服
从 2( , )π θ τ 的先验分布，与τ 为超参数，已经算出见表 
3。黏土 c的均值 µ服 (29.4,2.23)π 的先验分布，粉土ϕ
的均值µ服从 (17.45,0.15)π 的先验分布。由 Bayes公
式[10]可得后验密度函数为 

m

( ) ( )
( )

( )
f x

x
f x
µ π µ

π µ =   。       (8) 

式中  ( )f x µ 为样本密度函数； ( )π µ 是 µ 的先验密
度； m ( )f x 为 x的边缘密度，且µ无关。 
故上式可写为 

( ) ( )
( ) ( ) ( )

( )m

f x
x f x

f x
µ π µ

π µ µ π µ= ∝  。 (9) 

∝表示正比于。此时 µ 的后验分布 ( )xπ µ 可用
2

n n( ( ), )N xµ ε 的正态分布来代替。其中：  
2 2

n 2 2 2 2( ) nx x
n n

σ τ
µ

σ τ σ τ
= +

+ +
 ，   (10)

 
2 2

2
n 2 2n

σ τ
ε

σ τ
=

+
  。                 (11) 

式中，
540

1

1
i

i
x x

n =

= ∑ 等于 0µ ，将 2 10.48σ = ， 2 2.23τ = ， 

n=540， x =29.4，代入式（10），（11）得后验极限分
布均值和方差， n ( ) 29.39xµ = ， 2

n 0.019ε = 。同理可

算出粉土的后验分布参数， n ( ) 17.45xµ = ， 2
n 0.002ε = 。
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用Matlab做出黏土 c和粉土ϕ大样本相合性检验图
像，如图 4所示。由图 4可知岩土参数在大样本情况
下逐渐收敛到相和中心，取值更加便利。 

图 4 力学参数的 µ 的后验相合性检验图 

Fig. 4 Posterior consistency tests on μ of mechanical parameters 

3  后验分布的渐近正态性 
3.1  后验分布渐近正态性原理 

Bayes 大样本方法主要基于岩土参数µ后验分布
的逼近。样本量增加时，单个指标参数的后验分布一

般条件下逐渐趋近正态分布，因此可找到渐近正态分

布函数。另外，  1

nI
−
也可用期望的 Fisher 信息矩阵在

极大似然估计 µ̂处的值来代替，此时渐进正态函数服
从 1

nˆ( , ( ))N Iµ µ− ，且样本量趋于无穷时，后验分布可被

一个合适的正态分布近似。当样本较大时，后验分布

高度集中在众数附近。如原始数据中 540 个黏土c的
众数 29.39 kPa，正态分布均值是 29.4 kPa，非常接近。 
3.2  渐近正态性证明 

假设后验众数为 
nµ ，后验密度 n( )xπ µ 在 

nµ 处进
行泰勒展开得 

   
n nn n n n

1ln ( ) ln ( ) ( ) ( )
2

Tx x Iπ µ π µ µ µ µ µ= − − − 。(12) 

展开式中第一项的一阶导数为 0，当µ靠近 
nµ 时，可

证明二阶以上导数是可以忽略的[10]。式中 
nI 为广义观

测的 Fisher矩阵，当总体概率函数为只有一个变量时，


nI 是一个信息量值而不再是矩阵，偏导数也为对变量
求二次偏导。式（12）中右边第一项与µ无关，因此
后验密度可近似用下式计算。 

  
n n n

1{ ( ) ( )}
2( ) e

T I
f x

µ µ µ µ− − −
=   。     (13) 

它是服从   1

n n( , )N Iµ
−
。现只需确定  1

nI
−
，便可找到渐

近正态分布函数。另外，  1

nI
−
也可用期望的 Fisher 信

息阵在极大似然估计 µ̂处的值来代替，此时渐进正态
函数服从 1

nˆ( , ( ))N Iµ µ− ，且 


2

n n2( ) ln ( )I E f xµ µ
µ

 ∂
= − ∂ 

  。 (14) 

设 1 2 n,x x xL 是来自大样本正态总体 2( )N µ ε， 的一个

样本，且 µ已知，黏土 c值的 540个样本中 29.4µ = ，

正态分布的密度函数 f(x)的对数为 
2

2
2

1 1 ( )ln ( ) ln 2 ln
2 2 2

xf x µ
π ε

ε
−

= − − −  。 (15) 

对 ε求偏导数得 
2 2

2 4

ln ( ) 1 [( ) ]
2

f x x µ ε
ε ε

∂
= − −

∂
  。    (16) 

采用式（16）来计算 Fisher 值。由此可得 2ε 的
Fisher信息量为 


2

n 2 4

ln ( ) 1( )
2

f xI Eµ
ε ε

∂ = = ∂ 
  。   (17) 

代入 2.2节中的数据解得： 1 3
n ( ) 0.722 10I µ− −= × 。同理

可以解得其它土参数ϕ和 c的 1
n ( )I µ− 。又因 µ 的后验

渐进正态函数服从 1
nˆ( , ( ))N Iµ µ− ，当样本趋于无穷时，

黏土 c的分布可用 3(29.4  0.722 10 )N −×， 的正态分布来

逼近。也就是说黏土 c值在样本量趋于无穷时，其收
敛值可取 29.4 kPa，这与相合中心也是相互吻合的。
且参数取值已经能很好的克服离散性。 

4  误差分析 
从图 1（e），（f）可以直观的看出粉土c值的频率

直方图不能很好的满足正态分布，但能较好的满足对

数正态分布。如果随机变量 x自身满足正态分布，则
( ) exf x = 满足对数正态分布，反之随机变量 x满足对
数正态分布，则 ( ) ln xf x = 就满足正态分布，据此来研

究正态分布代替对数正态分布的误差。 
分析思路：原始数据已经满足对数正态分布，对

原始数据就不做处理。根据对数正态分布的形状参数

α 、刻度参数γ 与对数正态分布均值和标准偏差间的
关系式，推算出对数正态分布的均值和标准偏差，进行

如下计算。已知对数正态分布函数的密度函数为[10] 
2ln

21( , , ) e
2π

x

f x
x

α
γα γ

γ

  − −  
   =   ，  (18) 

式中，α 为形状参数，γ 为刻度参数。 
此时对数正态分布的均值为 

2
( )

2
1 e

γ
α

µ
+

=   。           (19) 

标准偏差为     2 (2 )( 1)
1 e eγα γσ + −=               (20) 
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众数为           
2

eα γω −=   。              (21) 
从图 1（e）可得 2.8α = ， 0.22γ = 。代入（19）

至（21）式可得 1 18.36µ = ， 2
1 4.19σ = ， 16.24ω = 。 

对数正态分布先验分布的确定：何基报等[13]指

出，对数正态分布可取共轭先验分布为 0 0ln( )x α γ， ，

的对数正态分布，其中 0 0α γ， 为待确定的超参数。文

献[13]中已直接给出 0 0α γ， 的计算方法。根据工程经

验，粉土c的 95%的可信区间为（10～22 kPa），即粉
土 c小于 10 kPa的概率与大于 22 kPa的概率为 0.05。
根据文献[13]可得 

 

1 10 0

0
1 10 0

1 1ln(LL) ln(UL)
2 2

1 1
2 2

P P

P P

φ φ
α

φ φ

− −

− −

+ −   −   
   =

+ −   −   
   

，(22) 

   0
1 10 0

ln(UL) ln(LL)
1 1

2 2
P P

γ
φ φ− −

−
=

+ −   −   
   

  ，     (23) 

式中，UL及 LL分别为粉土 c的可信上、下限。 

0p 可根据可信区间的百分比定，可以取 95%，
90%等值，本文中取 95%， 1φ − 为标准正态分布。结合

标准正态分布的分位数表即可求得 0 0α γ， 。其中： 
1 101 (0.975) 1.96

2
P

φ φ− −+  = = 
 

 ，    (24) 

 1 101 (0.025) 0.510
2
P

φ φ− −−  = = 
 

  。   (25) 

代入式（22），（23）可得：形状参数 0 2.025α = ，

刻度参数 0 0.54γ = ，先验分布也随之确定。当先验分

布确定后，黄超[14]结合样本信息给出对数正态分布情

况下 Bayes关于后验分布均值的表达式，并得出相关
结论。如果 ln xY = 是服从均值为 1µ ，方差为 2

1σ 的正
态分布，且参数 1µ 的先验分布为 0 0ln( , , )x α γ 的对数正

态分布，则在给定样本 1 2, nY Y YL 时， 1µ 的后验分布表 

达式为
2 2 2 2
0 0 1 0 1
2 2 2 2
0 1 0 1

,
nYN

n n
γ α σ γ σ
γ σ γ σ

 +
 

+ + 
。Y为观测样本平

均值； n为样本数； 2
1σ 为观测样本方差。    

从式（20）可知 2
1 4.19σ = 。将先验分布数据 0α ，

0γ ， 230n = 代入，得粉土黏聚力大样本下 1µ 的对数
正态后验分布为 (17.399 0.0171)N ， 。文献[14]也给出其
可信 Bayes区为 

2 2

( ( 1), ( 1)
1 1

Y YS SY t n Y t n
n nα α

 − − + − − − 
，其中 YS =

 
2230 230

1 1

1 1ln ln 0.0475x x

i in n= =

 
− = 

 
∑ ∑ ，取 95%可信区间时， 

2 1.96tα = ，计算可得粉土的对数正态分布 95% Bayes
可信区间为[16.95，18.28] kPa，这与表 4采用正态分
布计算结果相比下限误差为 2.06%，上限误差为 4.5%。

可见采用正态分布代替对数正态分布的误差是可以忽

略的。 

5  结    论 
（1）Bayes法因考虑了先验信息作用，与经典统

计学相比，参数变化区间变小，取值更准确。 
（2）滇池湖相沉积软土的力学参数随机性非常

大，但可通过增加样本量的方法寻找参数可靠值。如

黏土快剪下的黏聚力 c就稳定在 29.3 kPa附近。 
（3）对数正态分布与正态分布两者可以相互转

化，并且误差不是很大，参数满足对数正态分布时也

可用正态分布来进行分析计算。 
（4）当样本充分大，对于一类先验分布，可用

1
nˆ( , ( ))N Iµ µ− 来代替后验分布，且这些量均不依赖于先

验分布。 
（5）当样本足够大，且样本间离散性不是很强，

方差不大时，相合性在一维变量情况下都普遍成立。

后续进行二维或多维情况的讨论。 
（6）相合性分析知，大样本时可减少先验分布所

带来的误差，对真值有影响的其它因素所占比重逐步

降低。 
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降雨对软土基坑支护结构影响实测及机理研究 
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摘  要：降雨通常易导致土质边坡的滑动、失稳，降雨对基坑特别是软土条件下的基坑的影响研究较少。针对天津市
某基坑展开实测，开挖结束后在没有其他施工条件下，连续 3 d 247 mm降雨导致基坑支护桩顶水平位移增加 13.75 mm，
因此研究降雨入渗诱发软土基坑变形的机理具有十分重要的意义。首先进行降雨的入渗深度及对非饱和黏土物理力学

性质影响室内试验，在此基础上结合工程实测，采用 Plaxis2D 有限元分析软件建立二维软土基坑模型，分析了降雨对
软土基坑支护结构变形的影响机理，主要对比了降雨强度、降雨时长、降雨量对基坑支护结构变形的影响，以及开挖

深度、桩顶初始位移、支护形式不同对降雨的敏感程度。结果表明：降雨对软土基坑支护结构变形影响主要因素为坑

外杂填土重度增加、坑内土体软化、渗流作用，降雨量是对基坑支护变形影响较大的因素；降雨产生的支护结构位移

增量受支护结构初始位移影响最大，而基坑开挖深度对相同降雨条件下支护结构变形增量影响差异不大。 
关键词：降雨；软土；基坑；支护结构 
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Measurement and mechanism of influences of rainfall on supporting               
structures of foundation pits in soft soils 
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(1. School of Civil Engineering, Tianjin University, Tianjin 300072, China; 2. Key Laboratory of Coast Civil Structure Safety, Ministry of 

Education, Tianjin 300072, China; 3. Tianjin Pile Foundation Technology Engineering Center, Tianjin 300301, China; 4. Beijing Longhu 

Zhongbai Real Estate Co., Ltd., Beijing 100020, China) 

Abstract: Rainfall is usually easy to cause sliding and instability of soil slopes. At the same time, it also has a great influence 

on foundation pits, especially for those in soft soils. In the absence of other construction, after three days of rainfall of 247 mm 

deep, the horizontal displacement of supporting structures of a foundation pit in Tianjin increases by 13.75 mm. Therefore, it is 

of great significance to study the mechanism of deformation induced by rainfall of foundation pits in soft soils. Firstly, the 

experiments on the influences of rainfall on relevant model are conducted by using Plaxis2D. The influence mechanism of 

rainfall on the deformation of supporting structures of the foundation pit in soft soils is analyzed. The influences of intensity, 

duration and amount of rainfall on the deformation of supporting structures are analyzed, and the sensitivities of the excavation 

depth, the initial displacement of pile top, the form of supporting structures to rainfall are studied. The main factors affecting 

the deformation of supporting structures are the increase of the residual soils outside the pit, the softening of the soils in the pit 

and the fluid-solid coupling. The amount of rainfall is a factor to have a large influence on the deformation of the supporting 

structures of the foundation pit. The displacement increment of the supporting structures caused by rainfall is most affected by 

their initial displacement, while the depth of foundation excavation has small influences on their deformation increment under 

the same rainfall conditions. 

Key words: rainfall; soft soil; foundation pit; supporting structure 

0  引    言 
在基坑施工过程中，降雨对基坑的安全影响较大，

尤其对于软土基坑，土的含水率高、抗剪强度低，受

力和变形易受外界环境影响，降雨会使软土基坑的支

护结构变形增大、整体安全性降低，存在基坑倒塌的
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危险。目前学术界对降雨造成的基坑支护结构变形影

响研究相对较少，更多的学者关注降雨对非饱和土边

坡的研究[1-9]，少量的学者对有支护的基坑在降雨条件

下的变形和稳定性做了分析 [10-13]。李炎隆等 [9]基于

ABAQUS 有限元软件进行降雨条件下渗流场有限元
数值计算，分析研究了基坑边坡的稳定性。邱海兵[10]

结合西安某基坑工程以MIDAS有限元软件数值模拟，
分析了暴雨和连阴雨对非饱和土基坑变形和稳定性的

影响。崔凤展[11]采用 FLAC3D数值模拟和现场监测相
结合的方法分析了强降雨条件下无支护与设计支护状

态下的基坑边坡水平位移的变化规律和基坑稳定性，

提出强降雨条件下深基坑的稳定控制措施。周根郯[12]

结合现场试验监测，利用 FLAC3D分析了成都膨胀土
基坑边坡降雨条件与支护结构内力的关系，提出降雨

入渗后土体强度衰减参数的取值问题。笔者研究降雨

对软土基坑支护结构的变形一方面可以补充降雨对基

坑稳定性影响研究的成果，另一方面可以为软土基坑

雨季条件下施工做出预防措施，防止基坑出现大变形

甚至倒塌的事故。 
本文结合天津市某基坑工程实测，针对降雨对非

饱和黏土物理力学性质影响进行室内降雨试验，研究

基坑开挖至坑底后，无其他施工条件，降雨作用下的

基坑支护结构变形问题，通过 Plaxis2D有限元分析软
件建立二维软土基坑模型，与工程实测数据对比，分

析降雨因素和基坑参数因素对降雨后支护结构变形增

量影响，为基坑支护设计提供理论支持和科学依据。 

1  工程案例 
1.1  工程概况 

天津市某基坑工程场地土层分布及支护形式、开

挖深度如图 1 所示。基坑开挖深度为 4.9 m，采用截
面尺寸 500 mm×375 mm的C80预应力混凝土矩形空
心桩，桩内径 210 mm、桩长 12 m，间距 0.6 m，顶部
向坑外 8°倾斜。护坡采用 70 mm厚喷射混凝土，混
凝土强度等级 C20，内配置单层双向Ф4@250钢筋网
片，止水帷幕采用Ф700@1000 双轴水泥土搅拌桩。
地表至桩底土层分布为：①1杂填土、①2素填土、③1

黏土、③3淤泥质黏土、⑥1粉质黏土、⑦粉质黏土、

⑧1粉质黏土。 
1.2  工程实测结果 

基坑在 7月 12日开挖至坑底，在之后 20 d内无
其他施工，期间遇到 3次降雨，降雨时间为①7月 19
—21 日；②7 月 24—25 日；③7 月 30 日。其中，7
月 19—21日降雨强度最大，3 d降雨量 247 mm。以
开挖至坑底桩顶水平位移 34.03 mm为基准，后期测
试桩桩顶水平位移增量如表 1及图 2所示。 

表 1 测试桩桩顶水平位移增量 

Table 1 Increments of horizontal displacement of test pile top 
监测 
日期 

桩顶水平位移增

量/mm 
日均增量

/(mm·d-1) 
降雨情况 

7月12日 0 2.29 无降雨 
7月15日 6.86 

0.86 无降雨 
7月18日 9.44 

3.44 降雨 
7月22日 23.19 

1.89 降雨 
7月25日 28.84 

0.70 无降雨 
7月28日 30.94 

8月 3日 38.92 1.33 降雨 

 

图 1 基坑剖面图 

Fig. 1 Profile of foundation pit 

 

图 2 不同时间实测桩身侧移增量 

Fig. 2 Measured increments of lateral displacement of pile at  

different time 
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结合表 1和图 2可以发现，基坑开挖至坑底后的
3 d内桩顶水平位移增量较大，分析是开挖初期蠕变和
固结作用的影响，其后的半个月时间内，无降雨时段

基坑位移日增量小于 1 mm/d，但 3次降雨后位移均明
显增大，根据降雨强度不同，位移增量在 1.33～3.44 
mm/d。可以看出，降雨会导致基坑的支护结构变形显
著增大。 

2  黏土降雨入渗室内试验 
基坑开挖至坑底，坑内地下水位以上土体为非饱

和土，降雨作用下雨水入渗到土中，土体强度降低，

坑内土压力减小，支护结构向坑内发生变形。为模拟

降雨后土体的软化，进行室内黏土降雨试验，研究土

体入渗深度及强度参数变化规律。 
2.1  试验原理 

（1）饱和–非饱和渗流理论 
达西定律是研究多孔介质中饱和流体渗流理论

的基本方程，Richards 通过研究流体通过多孔介质中
毛细管的传导作用，认为达西定律可以引申用于非饱

和带水的运动，但此时的渗透系数 k不再是一个常数，
而是与土的含水率相关，将扩展后的达西定律引入渗

流连续性方程得到以下方程： 

( ) ( ) ( )x y z
H H HK K K

t x x y y z z
θ

θ θ θ
 ∂ ∂ ∂ ∂ ∂ ∂ ∂   = + +    ∂ ∂ ∂ ∂ ∂ ∂ ∂    

。

(1) 

（2）土的抗剪强度指标随含水率变化的理论 
饱和土的破坏准则一般采用莫尔–库仑强度准则

进行计算，在考虑孔隙水压力和基质吸力后，得到扩

展的莫尔–库仑强度准则： 
b

f v a f a w f( ) tan ( ) tanc u u uτ σ φ φ′ ′= + − + −  ， (2) 

式中， c′为与净法向应力和吸力相关的有效黏聚力，
φ ′为与净法向应力相关的有效内摩擦角， vσ 为总的正
应力， au 为孔隙气压力， wu 为孔隙水压力， bφ 为与
吸力相关的有效内摩擦角，f为下标指破坏状态， bφ 可
采用以下公式进行计算： 

b r

s r

tan
θ θ

φ
θ θ

 −
=  − 

  。           (3) 

根据以上饱和–非饱和渗流、土抗剪强度指标随含
水率变化理论，笔者自行设计室内降雨试验，研究降

雨对不同饱和度土体影响深度和强度参数变化规律。 
2.2  试验方案 

取天津市津南区咸水沽镇的黏土进行烘干研磨，

过 5 mm筛对土体进行过滤。制备土体的含水率控制
为 25%，30%，35%，采用分层喷雾洒水搅拌，将搅
拌后的土体放入封闭的塑料袋内静置 3 d，使土中的水
分充分的迁移，保证土体的含水率均匀。然后将土体

填筑到高 60 cm、外径 25 cm、内径 24 cm的有机玻璃
管内，管内表面和底面涂抹凡士林，作为隔水边界条

件并防止水沿侧壁下漏，分层填实，控制干密度在 1.38 
g/cm3，填筑 40 cm高，最后在土柱上铺设 5 cm砂层， 

表 2 降雨试验方案 

Table 2 Test plans of rainfall 

控制变量 
降雨强度

/(mm·h-1) 
降雨类型 

降雨持时 

/h 

总降雨量

/mm 

降雨间隔时间 

/min 

降雨 

次数 

每次降雨量 

/g 

1.25 中雨 6 7.5 5 72 4.71 

1.25 中雨 12 15 5 144 4.71 降雨时长 

1.25 中雨 24 30 5 288 4.71 

0.4 小雨 12 4.8 5 144 1.51 

1.25 中雨 12 15 5 144 4.71 降雨强度 

2.5 大雨 12 30 5 144 9.42 

1.25 中雨 28.8 36 5 346 4.71 

2.5 大雨 14.4 36 5 173 9.42 降雨强度 

6 暴雨 6 36 5 144 11.31 
表 3 不同含水率黏土的初始物理力学性质 

Table 3 Initial physical and mechanical properties of clays with different water contents 

固结快剪 
含水率 w 饱和度 Sr 重度/(kN·m-3) wP/% wL/% IP IL 

黏聚力/kPa 内摩擦角/(°) 

压缩模量

Es/MPa 

25% 70.1% 17.3 22.91 17.70 8.2 

30% 84.1% 17.9 13.86 14.61 6.9 

35% 98.0% 18.6 

27.8 46.5 18.7 0.67 

11.84 12.52 4.3 
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静置固结一周。 
降雨装置[14]采用加压喷壶，喷头为雾化喷水式，

能均匀喷洒在土柱上。试验方案如表 2所示，分为 1.25 
mm/h降雨强度不同降雨时长、降雨 12 h不同降雨强
度以及降雨量 36 mm不同降雨工况三大类降雨模式。
不同含水率土体降雨前物理力学性质如表 3所示。 
2.3  试验现象及分析 

试验数据整理中将初始含水率为 25%，30%，35%
的土柱分别表示为土柱Ⅰ、Ⅱ、Ⅲ，整理各土柱在 3
种降雨模式下的的含水率、黏聚力、内摩擦角和压缩

模量分布如图 3～5所示。 

图 3 中雨强度不同降雨时长的不同土柱含水率及强度参数 

Fig. 3 Water contents and strength parameters of different soil  

.columns under different rainfall durations at rainfall  

.intensity of 1.25 mm/h 

根据图 3可以看出，在中雨强度下，随降雨时长
由 6 h增加至 12，24 h，土体入渗深度增加，在入渗
深度内含水率增加，黏聚力与内摩擦角、压缩模量降

低，说明土体强度参数的改变主要是由于土柱不同深

度处含水率的变化。 

图 4 12 h降雨时长不同降雨强度下不同土柱的含水率 

Fig. 4 Water contents of different soil columns under different  

rainfall intensities at rainfall duration of 12 h 

图 5 36 mm降雨量不同降雨强度下的不同土柱含水率 

Fig. 5 Water contents of different soil columns under different  

rainfall intensities of rainfall 36 mm deep rainfall 

图 4和图 5分别是降雨 12 h，小、中、大雨 3种
降雨强度和降雨量 36 mm，中、大、暴雨 3种降雨工
况的两种降雨方案下土柱深度的含水率分布图。图 6
为各土柱在 1.25 mm/h（中雨）降雨 6，12，24 h条件
下的积水现象，可直观发现土柱Ⅰ（含水率 25%）、
土柱Ⅱ（含水率 30%）随降雨时长增加，土柱没有积
水，而土柱Ⅲ（含水率 35%）积水量一直增加。 

 

图 6 中雨强度不同降雨时长土柱 I、II、III积水现象 

Fig. 6 Water accumulation of soil columns I, II and III under 

different rainfall durations at rainfall intensity of 1.25 mm/h 

表 4为不同降雨方案下不同土柱积水、入渗深度，
从表中可以得到，土柱Ⅰ在 4种工况下均无积水，说
明土柱Ⅰ的渗透能力大于 6 mm/h；土柱 III在 4种工
况下均有积水，说明土柱Ⅲ渗透能力低于 0.4 mm/h；
土柱Ⅱ在大雨、中雨、小雨工况下无积水，在暴雨工

况下有积水，说明土柱Ⅱ的渗透能力介于 2.5 mm/h与
6 mm/h之间。表 5给出了土柱入渗深度内土体物理力
学性质参数改变，从表中可以得到，在雨水入渗深度

内，饱和度 70%的土体黏聚力降低 50%、内摩擦角降
低 30%、压缩模量降低 48%；饱和度为 84%的土体黏
聚力降低 15%、内摩擦角降低 14%、压缩模量降低
38%。 
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表 4 不同降雨方案下不同土柱积水、入渗深度 

Table 4 Water accumulations and infiltration depths of different soil columns under different rainfall schemes 

积水深度/mm 入渗深度/cm 
降雨强度/(mm·h-1) 

降雨 
类型 

降雨时长/h 降雨量/mm 
土柱Ⅰ 土柱Ⅱ 土柱Ⅲ 土柱Ⅰ 土柱Ⅱ 土柱Ⅲ 

1.25 中雨 6  7.50 0 0  6.48 5 10 0 
1.25 中雨 12 15.00 0 0 12.96 10 20 0 
1.25 中雨 24 30.00 0 0 25.92 20 40 0 
0.40 小雨 12  4.80 0 0  2.76 5 10 0 
2.50 大雨 12 30.00 0 1.20 27.96 10 20 0 
1.25 中雨 28.8 36.00 0 0 31.10 20 40 0 
2.50 大雨 14.4 36.00 0 1.44 33.55 20 40 0 
6.00 暴雨 6 36.00 0 21.60 34.98 20 20 0 

表 5 土柱入渗深度范围内土体物理力学参数改变 

Table 5 Change of physical and mechanical parameters of soil in soils column infiltration depth 

重度 γ /(kN·m-3) 黏聚力 c/kPa 内摩擦角 φ/(°) 压缩模量 Es/MPa 初始饱

和度 Sr 降雨前 降雨后 增幅 降雨前 降雨后 减幅 降雨前 降雨后 减幅 降雨前 降雨后 减幅 
70% 17.3 18.7 7.5% 22.91 11.79 50% 17.7 12.46 30% 8.2 4.2 48% 
84% 17.9 18.6 3.9% 13.86 11.65 15% 14.61 12.45 14% 6.9 4.3 38% 
98% 18.6 18.7 0.5% 11.84 11.62 1.9% 12.52 12.51 0.1% 4.3 4.2 2.3% 

表 6 土体计算物理力学指标 

Table 6 Computational physical and mechanical indexes of soil 

层号 
土层厚

度/m 

重度 

/(kN·m-3) 

ref
50E  

/(N·mm-2) 

ref
oedE  

/(N·mm-2) 

ref
urE  

/(N·mm-2) 

ref
0G  

/(N·mm-2) 

黏聚力

c/kPa 

内摩擦

角/(°) 
KH/(m·d-1) Kv/(m·d-1) 

①1杂填土 0.72 16.00 2.0 2.0 16.0 48 8 10 8.64× 10-1 8.64× 10-1 

①2素填土 0.70 18.88 3.5 3.5 28.0 84 20 8 8.64× 10-4 8.64× 10-5 

③1黏土 3.48 18.61 4.2 4.2 33.6 100 16.45 12.52 8.64× 10-5 8.64× 10-5 

③3淤泥质黏土 5.10 18.30 3.0 3.0 24.0 72 9 10.5 8.64× 10-5 6.70× 10-5 

⑥1粉质黏土 10 19.24 6.0 6.0 36.0 90 15 21.19 3.71× 10-3 2.78× 10-4 
表 7 淤泥质黏土饱和/非饱和土体参数 

Table 7 Parameters of silt clay saturated/unsaturated soils 

饱和度

Sr 

土层厚度

/m 

重度

/(kN·m-3) 
ref
50E /(N·mm-2) ref

oedE /(N·mm-2) ref
urE /(N·mm-2) ref

0G /(N·mm-2) 
黏聚力

/kPa 

内摩擦

角/(°) 

80% 1.0 17.3 5.2 5.2 41.6 124.8 13.5 12.62 

100% 1.0 18.2 3.0 3.0 24.0  72.0  9.0 10.50 

3  数值模拟分析 
3.1  有限元数值模型 

根据基坑土层分布，土体材料参数取值如表 6所
示。同时根据前述试验结论，基坑开挖至坑底后坑内

地下水位以上的土体饱和度为 80%，参照表 5对饱和
度 70%，84%的土体入渗规律采用线性内插法，得到
坑内地下水位以上土体参数如表 7所示。 
根据基坑工程实际，采用 Plaxis2D有限元软件建

立如图 7所示的有限元模型，计算域 70 m（长）×20 
m（高），基坑深 4.9 m，围护结构后方土体长 30 m；
土体材料模型选择以莫尔–库仑屈服准则为破坏标准
的小应变土体硬化模型（HSS），排水类型为不排水
（A），基坑范围内共 5层土。桩用板单元模拟，数值

模拟参数见表 6，桩土接触采用 interface 单元，模型
为平面应变模型，单元为 15节点单元；基坑主动区地
下水位位于地表以下 2 m处，被动区地下水位位于坑
底以下 1 m处，地下水位模拟通过控制水头实现。 

 

图 7 有限元计算模型 

Fig. 7 Finite element model 
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3.2  降雨对软土基坑支护结构变形影响机理分析 

开挖前由于基坑降水，基坑被动区土体一定深度

内变为非饱和土体。开挖结束，暴露的基坑受降雨影

响，雨水从基坑土体表面不断入渗，表层暂态饱和区

逐渐向下扩展，地下水位升高，土体强度降低；降雨

使基坑发生瞬态渗流，产生一定的附加渗流力，增大

基坑主、被动区水头差；雨水渗入渗透系数较大杂填

土层，导致坑外杂填土层重度增加；急降雨导致坑内

外存在积水荷载。为研究降雨对基坑的影响因素，现

针对 3 d 247 mm（暴雨）的降雨，分别针对以上 5个
方面分析降雨对基坑支护结构变形、受力的影响机理。 

（1）坑内土体软化影响分析 
坑内地下水位在坑底以下 1 m处，地下水位以上

为非饱和土，根据室内降雨试验结果，坑内淤泥质黏

土入渗深度 1 m，入渗深度内土体物理力学参数如表
7所示。整理数据得到坑内桩侧水土压力的分布（图 8）
以及土体软化前后的桩身侧移（图 9）。 

图 8 坑内 1 m桩侧水土压力 

Fig. 8 Earth pressures on pile in foundation pit 

图 9 软化前后桩身侧移 

Fig. 9 Lateral movements of pile before and after softening 

坑内水土压力在坑底以下 1 m范围内发生变化，
软化前坑内水土压力明显大于软化后的坑内水土压

力，基坑支护结构发生向坑内的变形，由基坑开挖至

坑底的 32.9 mm增加 3.5 mm至 36.5 mm，增加了 10%。 
（2）坑外杂填土重度增加影响分析 
杂填土性质较差，强度较低，本文对杂填土在降

雨后只改变重度，由非饱和时候的 16 kN/m3改为降雨

后的 19.5 kN/m3。整理计算结果得到杂填土重度增加

前后的桩身侧移、弯矩，如图 10所示。 

图 10 坑内土体软化前后桩身侧移及弯矩 

Fig. 10 Lateral movements and bending moments of pile before  

and after softening 

杂填土重度增加，坑外桩侧水土体压力增加，基

坑支护结构向坑内发生变形。桩顶水平位移由 32.9 
mm增至降雨后的 38.8 mm，增加 17%。 
（3）积水荷载影响分析 
工况 1：坑外积水，坑内无积水，坑外施加 2.5 kPa

积水荷载；工况 2：坑内积水，坑外无积水，坑内施
加 2.5 kPa积水荷载；工况 3：坑内积水，坑外积水，
坑内外同时施加 2.5 kPa 积水荷载。整理计算结果得
到 3种积水工况下桩顶水平位移如表 8所示。 

表 8 不同积水工况桩顶水平位移 

Table 8 Horizontal displacements of pile top under different water  

..accumulation conditions 

积水 

工况 

桩顶水平位

移/mm 

桩顶水平位移

增量/mm 

桩顶水平 

位移增幅/% 

工况 1 39.85  6.17 18 

工况 2 33.64 -0.04 0 

工况 3 37.42  3.73 11 

主动区施加积水荷载，坑外桩侧水土压力增大，

桩向坑内发生变形；仅在坑内施加荷载，坑内外的桩

侧水土压力变化很小，可忽略不计；坑内外积水荷载

同时施加，主、被动区桩侧水土压力均增大，桩向坑

内变形。由此可得，坑外积水荷载导致基坑的支护结

构变形增大，坑内积水荷载会减弱坑外积水荷载对支

护结构变形的影响。 
（4）地下水位上升影响分析 
工况 1：主动区地下水位上升 50 cm（根据现场地

下水位监测）；工况 2：坑内地下水位上升 1 m至坑内
地表；工况 3：主动区地下水位上升 50 cm，同时坑内
地下水位上升 1 m。计算得到不同工况坑内外桩侧总
孔压分布，如图 11所示，坑内外地下水位上升，主、
被动区总孔隙水压力几乎没有变化，桩身受力、变形

影响较小，桩顶水平位移几乎没有变化。 
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图 11 不同水位上升工况坑内外桩侧总孔压分布 

Fig. 11 Pore pressures on pile side inside and outside foundation  

..pit at different water-level rise conditions 

（5）流固耦合影响分析 
开挖结束后，基坑达到稳态渗流，之后，在基坑

的表面施加水流量边界条件：强度为 0.083 m/d，时长
为 3 d，基坑发生瞬态渗流。据图 12可知，流固耦合
作用后，坑外桩侧总孔压在坑底以上减小，桩底处桩

侧的总孔压减小；坑内桩侧孔压在接近桩底时增加，

坑内外的总孔压差值增大，桩向坑内发生变形。桩顶

水平位移由 32.9 mm增至降雨后的 40 mm，增量为 7 
mm，增加 20%。 

 

图 12 流固耦合作用前后坑内外桩侧总孔压分布 

Fig. 12 Pore pressures on side of pile before and after fluid-solid  

coupling 

根据以上 5个方面的分析，降雨对基坑支护结构
变形影响主要的因素：①坑外杂填土重度增加（或存

在积水荷载）；②坑内地下水位以上非饱和土体软化；

③降雨条件下基坑发生瞬态渗流。 
3.3  数值模拟与工程实测对比 

（1）固结、蠕变对基坑支护结构变形的影响 
基坑开挖至坑底，桩顶水平位移为 32.9 mm，土

体变形云图如图 13所示。基坑在开挖结束后坑内存在
超孔隙水压力，固结过程中逐渐消散，同时坑底土体

为淤泥质黏土，蠕变作用较明显[15]。开挖结束后基坑

受蠕变和固结作用，桩顶水平位移及增量随固结、蠕

变时间的变化如图 14所示。 

图 13 基坑开挖至坑底时土体变形云图 

Fig. 13 Cloud diagram of soil deformation under excavation of  

foundation pit to its bottom 

图 14 随固结及蠕变时间变化的桩顶位移 

Fig. 14 Variation of displacement of pile top with consolidation  

and creep 

据图 14可知：基坑在固结、蠕变 3 d时，桩顶水
平位移增加 6.66 mm，在固结、蠕变 6 d时，桩顶水
平位移增加 9.75 mm。前 6 d未降雨，固结和蠕变对
基坑的作用使支护结构变形增大；随时长增加，蠕变

和固结作用产生的桩顶水平位移增量减小。 
（2）降雨对基坑支护结构变形的影响 
根据降雨对基坑的实际影响，设定计算条件：①

坑外杂填土重度增加，以均布积水荷载 2.5 kN/m的形
式施加在坑外侧；②坑内土体软化，取值参数按照表

7 选取；③降雨边界条件下，基坑瞬态渗流。数值模
拟计算降雨影响前后桩身内力、侧移得到如图 15所示
结果，桩顶水平位移在 7月 12日—15日期间增加 6.5 
mm，7月 15日—18日期间增加 3 mm，7月 18日—
22日期间增加 14 mm。 

图 15 不同时间桩身侧移及弯矩 

Fig. 15 Lateral movements and bending moments of pile at  

different time 

（3）数值模拟与实测结果对比 
将数值模拟的桩顶水平位移结果与工程实测对

比，图 16可以直观看出实测值与模拟值的关系。 
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图 16 工程实测与数值模拟桩顶水平位移对比 

Fig. 16 Comparison between measured and simulated horizontal  

displacements of pile top 

第一次降雨时，桩顶水平位移实测值与模拟数值

接近，误差在 5%内，而二次降雨后，实测与模拟差
值变大，这是由于两次降雨存在 3 d的时间间隔，坑
内水被排走，土体表面水分蒸发，土体强度逐渐回升，

第二次降雨时，坑内外土体强度再次降低，坑外杂填

土重度重新增加。但由于数值模拟无法完成该自然现

象的模拟，故只对基坑开挖结束后第一次降雨进行了

模拟验证，验证结果良好，说明对坑内淤泥质黏土饱

和度的假定和数值模拟计算条件、计算方法可靠。 

4  降雨及基坑各影响因素分析 
为考虑降雨对基坑的影响，在基坑开挖结束后即

降雨，不考虑固结、蠕变的影响，假定坑内没有积水，

降雨量 300 mm内的雨水在坑外可全部入渗到杂填土
层。按照此假定进行如下计算：①降雨量在坑外以均

布荷载的形式施加在坑外杂填土层上；②坑内无积水，

在坑内不施加外荷载；③坑内土体降雨后雨水入渗，

入渗深度范围内土体发生软化，强度降低，参照表 4
进行取值；④施加降雨边界条件，基坑瞬态渗流。 
4.1  不同降雨因素影响分析 

以悬臂支护为例研究降雨强度、降雨时长、降雨

量对基坑支护结构变形的影响，设计基坑开挖结束时

的桩顶水平位移为 4 cm。 
（1）降雨强度 
控制降雨时长为 24 h，计算中雨、大雨、暴雨、

大暴雨 4种工况，坑内土体软化深度分别为 20，40，
70，70 cm，坑外均布积水荷载分别为 0.3，0.6，1.44，
2.4 kN/m，整理结果得到降雨前后的桩身侧移、弯矩
如图 17所示。降雨 24 h，随降雨强度增加，桩顶水平
位移增量由中雨的 6 mm增至大雨的 10 mm、暴雨的
17 mm、大暴雨的 21 mm，桩身弯矩、支护结构变形
增量随着降雨强度的增大而显著增大。 

（2）降雨时长 
控制降雨强度为 2.5 mm/h（大雨），计算 12，24，

48，72 h 4种降雨时长，坑内土体软化深度分别为 20，
40，80，100 cm，坑外均布积水荷载分别为 0.3，0.6，
1.2，1.8 kN/m，整理降雨前后桩顶水平位移和桩身最

大弯矩值如表 9所示。 

图 17 降雨 24 h不同降雨强度桩身侧移及弯矩 

Fig. 17 Lateral displacements and bending moments of pile under  

   different rainfall intensities at rainfall duration of 24 h 

表 9 不同降雨时长导致桩身位移及内力变化 

Table 9 Variation of pile displacement and internal force during  

       heavy rainfall intensity with different rainfall durations 
桩顶水平位移 桩身最大弯矩 

降雨

时长/h 降雨前
/mm 

增量
/mm 

增幅
/% 

降雨前
/(kN·m) 

增量 
/(kN·m) 

增幅
/% 

 0 40.48 0  0 173.4 0  0 
12 45.47  5.00 12 186.8 13.4  8 
24 49.79  9.31 23 203.0 29.6 16 
48 56.64 16.16 40 229.4 56.0 28 
72 62.88 22.40 55 254.0 80.6 35 

大雨强度下，桩顶水平位移增幅在12 h时为12%，
24 h为 23%，48 h为 40%，72 h为 55%，降雨强度一
定时，随降雨时长增加，桩顶水平位移接近线性增加。 
（3）降雨量 
针对 50，100，200，300 mm 4种降雨量，研究

降雨量以及降雨量一定降雨强度、历时不同的影响，

计算方案如表 10所示。 
表 10 不同降雨量及降雨强度计算条件 

Table 10 Calculation conditions for different rainfall amounts and  

intensities 

降雨

量
/mm 

降雨 
类型 

降雨 
强度

/(mm·h-1) 

降雨时

长/h 

坑内土体

软化深度
/cm 

坑外均布

荷载

/(kN·m-1) 
小雨  1.25 40 30 
大雨  2.50 20 30 
暴雨  6.00 8.3 25 

50 

大暴雨 10.00 5 15 

0.5 

小雨  1.25 80 65 
大雨  2.50 40 65 
暴雨  6.00 16.7 50 

100 

大暴雨 10.00 10 30 

1.0 

小雨  1.25 160 100 
大雨  2.50 80 100 
暴雨  6.00 33.3 100 

200 

大暴雨 10.00 20 60 

2.0 

小雨  1.25 240 100 
大雨  2.50 120 100 
暴雨  6.00 50 100 

300 

大暴雨 10.00 30 90 

3.0 
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图 18给出了计算得到的桩顶水平位移、水平位移
增量。降雨量为50 mm时，桩顶水平位移增量为4 mm，
增加 10%，降雨量为 300 mm时，桩顶水平位移增量
为 28 mm，增加 70%，随降雨量增加，基坑支护结构
的变形增大；降雨量一定，长历时低强度比短历时高

强度的降雨对基坑支护结构的变形影响略大。 

图 18 不同降雨量及降雨强度桩顶水平位移及增量 

Fig. 18 Lateral displacements of pile under different rainfall  

..amounts and intensities 

4.2  基坑参数因素 

根据前述结论，降雨对基坑的影响主要与降雨量

相关，为进一步研究基坑参数对降雨的敏感程度，针

对不同基坑开挖深度、不同支护结构的初始设计位移、

不同支护形式的基坑，分析支护结构变形对降雨的敏

感程度，降雨计算方案采用降雨 3 d 247mm，坑内软
化深度 1 m，坑外积水荷载 2.5 kN/m。 
（1）开挖深度 
基坑不同开挖深度时，基坑的支护形式均为围护

桩加设一道水平支撑，控制桩身的最大位移均为 1 
cm，图 19给出了开挖深度 5，6，7，8 m基坑降雨前
后支护桩的桩身侧移、弯矩，降雨后桩身最大水平位

移增量约为 2.5 mm，降雨对基坑支护结构变形的影响
与开挖深度关系不大。 

图 19 不同开挖深度降雨前后桩身侧移及弯矩 

Fig. 19 Lateral displacements and bending moments of pile under 

different excavation depths before and after rainfall 

（2）桩顶初始位移 
基坑支护结构为悬臂桩，桩顶初始位移设计为 2，

3，4，5 cm，图 20（a）给出了降雨前后初始位移不
同的桩身侧移，整理得到桩顶水平位移增量与初始水

平位移的关系曲线（图 20（b））。 

图 20 不同桩顶位移降雨前后桩身侧移及增量 

Fig. 20 Lateral displacements of piles under different initial  

   displacements of pile top before and after rainfall 

根据图 20可知：当桩顶初始位移为 2 cm时，桩
顶水平位移增量为 9 mm，增加 45%；当桩顶初始位
移为 5 cm时，桩顶水平位移增量为 39 mm，增加 78%。
随着桩顶初始位移增大，降雨导致的桩顶水平位移的

增量和增幅均增加。 

5  结    论 
结合现场实测和室内试验，基于饱和–非饱和渗流

理论，利用 Plaxis2D有限元分析软件，分析了降雨对
基坑支护结构变形的影响，进一步认识了降雨对基坑

支护结构变形影响的作用机理，得到如下结论：  
（1）根据室内试验，土体饱和度越大，渗透能力

越低；降雨量一定，低强度长历时比高强度短历时工

况土体入渗深度大；黏聚力和压缩模量对雨水的敏感

程度高于内摩擦角。孔隙比为 0.97、饱和度 70%的黏
土在入渗深度内，黏聚力、压缩模量降低 50%，内摩
擦角降低 30%。 

（2）降雨对软土基坑支护结构变形影响主要因素
为坑外杂填土重度增加、坑内土体软化及渗流作用。 
（3）降雨量为支护结构变形的主要影响因素。降

雨量 300 mm内，降雨强度一定，随降雨时长增加，
以及降雨时长一定，随降雨强度增加，基坑支护结构

变形增量呈接近线性增长的趋势；降雨量一定，低强

度长历时比高强度短历时的降雨工况对基坑支护结构

变形的影响略大。 
（4）支护结构初始位移相同时，开挖深度对相同

降雨条件下的支护结构变形增量影响不大。 
（5）支护桩顶初始位移越大，支护结构受降雨影

响越大。相同降雨工况下，悬臂支护基坑桩顶初始位

移为 2 cm时，桩顶水平位移增加 45%，当桩顶初始
位移为 5 cm时，增幅为 78%。 
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基于微震与电磁辐射联合监测的多元岩爆预警方法研究 
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摘  要：黑龙江某抽水蓄能电站在施工初期的岩爆现象显著，随着地下厂房的深层开挖亟需开展诱发岩爆的监测预警
研究。首次采用微震和电磁辐射联合监测方法对水电站地下洞室诱发岩爆的前兆信息进行了识别和特征分析，提出基

于微震累计能量、视应力变化梯度、累计视体积率、电磁辐射强度变化率和脉冲数变化率 5 个量化预警指标的多元预
警方法，并在地下厂房潜在岩爆的重点区域进行了应用。研究结果表明：在岩爆诱发期，微震累计能量呈增加趋势，

同时呈现视应力减小及累计视体积骤增等特征；电磁辐射强度和脉冲数波动幅度较大，围岩破坏前兆特征显著；基于

联合监测的多元预警法判定的预警时间及圈定的微破裂活动空间分布与工程实际相吻合，应用效果较好，可为类似工

程岩爆监测预警提供新思路。 
关键词：地下厂房；岩爆；前兆信息；微震监测；电磁辐射；多元预警 

中图分类号：TU452       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2020)03–0457–10 
作者简介：周春华(1978— )，男，博士研究生，高级工程师，主要从事岩石力学、地应力测量与岩爆监测方面的研究

工作。E-mail：zhouchunhuajx@sina.com。 

Multivariate early warning method for rockbursts based on comprehensive                    
microseismic and electromagnetic radiation monitoring 

ZHOU Chun-hua1, 2, LI Yun-an1, YIN Jian-min2, WANG Yang2, ZHOU Chao2, GUO Xi-feng3 
(1. Faculty of Engineering, China University of Geosciences, Wuhan 430074, China; 2. Key Laboratory of Geotechnical Mechanics and 

Engineering of Ministry of Water Resources, Yangtze River Scientific Research Institute, Wuhan 430010, China; 3. Chongqing Branch 

Institute, Yangtze River Scientific Research Institute, Chongqing 400026, China) 

Abstract: The phenomenon of rockbursts is notable during the initial stage of the construction of a pumped storage power 

station in Heilongjiang Province, and thus it is urgent to study the monitoring and early warning of the induced rockbursts along 
with the deep excavation of the underground powerhouse. The microseismic (MS) and electromagnetic radiation (EMR) 

monitoring systems are firstly used to identify and analyze the precursory information of the induced rockbursts in the 
underground caverns of the hydropower station. Meanwhile, a multivariate early warning method is also proposed based on the 

five quantitative early warning parameters, cumulative energy of microseismic events, apparent stress gradient, cumulative 
apparent volume rate, variation rate of electromagnetic radiation intensity and variation rate of pulse number. Then the 

multivariate early warning method is applied in the key area of the underground powerhouse for the potential rockbursts. The 
comprehensive monitoring results show that there is an increasing trend of the cumulative energy of microseismic events in the 

early stage of rockbursts while the apparent stress decreases and the cumulative apparent volume increases sharply. In addition, 
the intensity of electromagnetic radiation and the number of pulses are characterized by large fluctuations, and the precursory 

characteristics of the surrounding rockmass damage are significant. The application results show that the early warning time and 
the delineated location of microfracture activity are both consistent with the engineering practice. The proposed method is 

proved to be effective and may provide new ideas for the early warning of the rockbursts induced in the similar projects. 
Key words: underground powerhouse; rockburst; precursory information; microseismic monitoring; electromagnetic radiation; 

multivariate early warning 

0  引    言 
随着人们对水资源的需求不断加大，越来越多的
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水电工程在特定地形地貌等地质条件下，不可避免地

将电站地下厂房等主要水工建筑布置于赋存节理或隐

伏构造的深埋地层中。随着开挖临空面不断扩大，洞

室围岩应力场调整速度加快，施工扰动诱发岩爆[1]的

概率也随之增大。理论上讲，岩质地下洞室随着埋深

和开挖临空面的不断增大，洞室围岩的赋存环境愈加复

杂，主要表现为两方面：潜在地质构造在空间上的不利

组合对深埋硬脆性围岩物理力学性质的弱化，及外界施

工扰动对深部岩体结构面的力学效应显著恶化[2-3]。因

此，诱发岩爆的可能性将不断增大。 
岩爆作为一种地质动力灾害愈来愈引起人们的重

视，造成人员伤亡和经济损失的工程案例不少[4]：加

拿大苏德伯里镍铜矿和前苏联基塞洛夫煤田因断层滑

动而发生了岩爆事故[5]；2010年10月28日发生在锦屏
的极强岩爆正是由一条NWW向结构面的剪切破坏触
发[6]。为此，针对其中断裂型岩爆必须采取有效的监

测措施和预警方法，以保证施工人员和设备安全。国

内外学者通过理论分析、室内试验、现场监测和数值

仿真等方法开展了有关岩爆机理、预测预警及岩爆防

治等方面的研究[7-13]，并取得丰硕研究成果。由于诱

发岩爆因素众多，加之深部围岩结构特征复杂，至今

对岩体断裂结构和岩爆的内在关系尚不明确，仍处于

理论与试验研究阶段[14-19]，研究结论仍难以直接应用

于工程实践，而现场岩爆监测的优越性已被众多工程

实践所证实，并广泛应用于指导安全施工。目前，有

关岩爆或冲击地压的常用监测和预警方法主要包括直

接接触监测和地球物理方法。前者包括钻屑法、钻孔

应力测量法等；后者包括微震法、电磁辐射法、地震

检波器法、地震CT技术等[4]。其中，微震法已广泛应

用在不同领域的地下工程岩爆监测预警实践中[20-23]，

而电磁辐射法则普遍应用于矿山领域冲击地压的监测

预警[24-30]。因工程实践中诱发岩爆或冲击地压的前兆

信息复杂，孤立地采用某一监测技术所获得的前兆信

息存在片面性。联合应用不同监测方法进行监测预警

已逐渐成为趋势，国内许多学者[31-37]开展了电磁辐射

法、微震法、钻屑法、地音监测等在矿山冲击地压的

联合监测预警研究，但联合监测法在水电工程行业中

鲜有报道。通过对不同形式的能量进行联合监测与分

析[33，38]，应用微震和电磁辐射法将有利于岩爆监测预

警水平的提高。 
本文以黑龙江某抽水蓄能电站地下厂房在深层

开挖过程中诱发的应变–结构面滑移型岩爆为研究对

象，首次采用以微震监测为主，局部进行电磁辐射监

测的联合监测方法，对发生岩爆的前兆信息进行识别。

通过结合现场岩爆发生规律，提取预警参数并量化为

预警指标，建立多元预警模型。最后在工程实践中进

行了预警模型的效果验证，结果表明采用微震和电磁

辐射法联合监测技术可以实现工程潜在岩爆的多元预

警，为类似工程提供有益参考和借鉴。 

1  工程地质背景及早期岩爆特征 
黑龙江某抽水蓄能电站总装机容量 120万 kW（4

台 30万 kW机组），属大（1）型电站。输水系统引水
隧洞长 1330 m，尾水隧洞长 1050 m，洞径均为 6.7 m；
电站地下厂房垂直埋深 300～310 m，开挖尺寸 150.5 
m×24 m×53.4 m（长×宽×高），属高边墙大跨度地
下洞室[40]。工程场址位于张广才岭东北部，属构造侵

蚀中低山地及河流山谷间的小型构造盆地地形；地层

岩性以变质岩及火山岩为主。输水发电系统及地下厂

房系统基岩为白岗花岗岩，其微新岩石纵波波速为

4500～5300 m/s。初勘阶段厂房区地应力测试结果表
明地应力量级为中等应力水平，最大主应力方向近

EW向，且呈近水平分布，以构造应力为主[40]。 
电站地下洞室在施工初期存在轻微岩爆现象，呈

5～20 cm厚片状剥落。随着地下洞室的深层开挖，岩
爆现象不断加剧。通过统计 2016 年—2017 年期间发
生的岩爆现象，其分布位置较广（图 1），包括#2、#3、
#6 施工支洞、主厂房、上/中/下层排水廊道、压力钢
管上部排水廊道、压力钢管、尾水支洞等施工洞室，

岩爆破坏部位主要集中在各洞室顶拱或拱肩，个别位

于洞室交汇处或临近断层构造。岩爆强度以轻微为主，

偶有中等岩爆。现场岩爆破坏迹象因强度不同而有所

差别（图 2），轻微岩爆呈爆裂松脱及片状剥落状，中
等岩爆呈崩塌状，甚至出现 1 m深爆坑。 

图 1 现场岩爆发生位置分布 

Fig. 1 Distribution of rockbursts in site 

同时，通过统计工程中典型岩爆部位的围岩结构、

埋深、洞室走向等特征（表 1）可知：岩爆频次受构
造节理密集度影响较大；发生岩爆的垂直埋深普遍大

于 300 m；岩爆发生与否和洞室走向的关系并不显著。
其中，2017年 8月 27日在#3施工支洞 0+249 m处的
顶拱部位发生过中等岩爆（图 2（d）），直接导致初
支喷混凝土剥落、开裂，支护锚杆暴露。结合现场施

工实际，诱发岩爆部位因受附近洞室开挖爆破震动，
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表 1 现场典型岩爆特征统计 

Fig. 1 Statistics of typical rockburst characteristics in site 
日期 位置（桩号） 岩爆现象 围岩特征 洞室埋深/m 走向 

2016-01-01 
#2施工支洞（0+346 m—

0+356 m） 
左顶拱和拱肩轻微岩爆 左侧顶拱及左侧壁发育两组陡

倾角节理，节理面闭合 
380 N41°E 

2016-04-09 
#3施工支洞（0+075 m—

0+087 m） 

顶拱中等岩爆，并引起塌

方；桩号 0+075 m顶拱轻
微岩爆，呈片状剥落，并

伴有爆裂声 

临近发育两 NW~NWW向断
层、岩质坚硬，节理不发育，

岩体完整 
380 N49°W 

2016-05-28 
#3施工支洞(0+170 m—

0+200 m) 
顶拱及拱肩局部轻微岩

爆，呈片状剥落 
岩质坚硬，节理轻度发育，岩

体较完整 
385 N49°W 

2016-06-25 中层排水廊道 局部轻微岩爆 围岩节理一般不发育 336 N49°W 

2016-08-07 
#3施工支洞（0+200 m—

0+249 m） 
顶拱及拱肩局部轻微岩

爆，呈片状剥落 
岩质坚硬，节理轻度发育 410 N49°W 

2017-08-27 
#3施工支洞 
（0+249 m） 

于 2016年施工完后，顶拱
局部中等岩爆，呈小规模

塌方，呈片状剥落 
两断层交汇 370 N49°W 

2017-09-19 
#4施工支洞 

（0+620 m—0+680 m） 
完工近两年，顶拱局部轻

微岩爆，呈片状剥落 
节理轻度发育，岩体较完整 170 N49°W 

导致早期处于临界极限平衡状态的顶拱围岩垮塌并呈

片状或块状式堆积于地表。从岩爆孕育的应力角度分

析，由于岩爆位置正处于#3施工支洞与地下厂房右端
墙交汇部，极易形成应力集中区。由此推断该岩爆是

施工扰动导致的应力集中和地下洞室围岩弱结构面的

综合作用。岩爆类型属于应变–结构面滑移型岩爆[11]，

有关研究主要是针对该类型岩爆进行的。 

图 2 现场岩爆典型破坏迹象 

Fig. 2 Typical failure signs of rockbursts in site 

2  工程区岩爆的联合监测方法与前兆

信息识别 
2.1  地下厂房等大型洞室开挖区的微震监测 

监测过程中采用了加拿大 ESG高精度微震监测

系统[41]，限于篇幅，具体监测原理和方法可参阅文献

[42]，在此不再赘述。在构建微震监测系统时，结合
现场施工进度及早期岩爆特征（图 1），将 18个单轴
加速度计传感器合理布置在上/中层排水廊道内侧（图
3）。布置过程中充分利用已有排水廊道等地下洞室形
成的立体空间，确保地下厂房等地下洞室位于传感器

空间阵列内，达到重点监测地下厂房与周边排水廊道

岩柱间围岩微破裂活动的目的。 
微震监测系统及传感器空间阵列如图 4所示，监

测范围涵盖了地下厂房、主变室和尾闸室等主要洞室。

为了尽量减小岩体非均质性导致的震源波速误差，确

保监测系统定位精度，采用人工敲击试验及波速率定

等方法对系统进行了标定，具体方法可参阅文献[43]。
通过均匀选取 P波波速 4700～5500 m/s范围内 17个
不同波速，并计算出对应的 10次敲击试验定位误差，
最终确定监测区内围岩最优波速为 5150 m。 
2.2  工程区域-局部式电磁辐射监测 

根据现场岩爆的特点，监测设备采用 YDD16型
煤岩动力灾害声电监测仪。电磁辐射强度监测范围   
0～500 mV，电磁辐射脉冲数为 0～5000 Hz，频率带
宽为 500 Hz～500 kHz。监测过程中采用非接触式定
向监测，每 10 m间距布置 1个测点。利用三角支架
将接天线固定在距离地面 1.5 m处，天线垂直洞壁且
俩者间距保持在 0.2 m以内。接收天线的有效监测范
围为角度 60°、纵深 7～22 m的扇形区域。采集过程
中每个监测点数据采集时长为 2 min。 

参照矿山巷道电磁辐射监测方法，同时结合工程

实际，对地下厂房、主变室及尾闸室、尾支周边的排

水廊道内侧（即不同洞室间的岩柱范围）分别布点进

行监测。首先，对周边环境的背景电磁辐射进行监测；

其次，对周边不同高程的廊道开展立体式监测；最后， 
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图 3 地下厂房分层开挖及传感器位置示意图 

Fig. 3 Schematic diagram of stratified excavation of underground powerhouse and position of sensors 

对施工密集区的中层排水廊道潜在岩爆范围进行定点

连续监测。监测过程中共布置了 139个监测点，即上
层排水廊道 55个监测点、中层排水廊道 60个监测点、
下层排水廊道 24个监测点。限于篇幅，仅就中层排水
廊道的监测进行介绍。布置在中层排水廊道内边墙的

监测点如图 5所示，图中圆圈 代表各监测点。其中，
#1监测点位于桩号厂右 0～70 m，#15监测点位于厂左
0+70 m。红色虚/实线代表断层 f34的裂隙密集带。 

图 4 微震监测系统及传感器空间阵列布置 

Fig. 4 Layout of microseismic monitoring system and spatial array  

..of sensors  

2.3  基于微震与电磁辐射联合监测的岩爆前兆信息

识别 

岩体结构破坏的本质是非均质围岩微裂隙萌生—

发育—贯穿等微破裂活动，该过程已被事实证明是诱

发岩爆的前兆。因此，通过借助专业监测设备，可以

实现岩爆相关前兆信息的识别。由于岩爆和地震同属

于岩石破裂过程中的失稳问题，在岩爆监测预警研究

中可充分借鉴地震学和地球物理学的有关方方法。微 

图 5 中层排水廊道电磁辐射监测点布置 

Fig. 5 Distribution of electromagnetic radiation monitoring points  

in middle drainage corridor 

震法和电磁辐射法同属于地球物理方法，其中，微震

法具有区域范围内实时监测优势，但受声波传播路径

限制，对洞室群局部岩柱内微破裂活动的监测仍有不

足。电磁辐射法可以进行便携式动态监测，对局部范

围内潜在岩爆具有较强的针对性。因此，联合两者各

自优势，有助于提高岩爆预警水平[44]。 
通过统计分析 2017年 11月至 2018年 1月期间的

微震监测信息（图 6），发现微震事件主要聚集在厂
房上游侧顶拱与上层排水廊道间，其次为下层排水廊

道上游侧和#3施工支洞与安装间部位。 
监测范围内微震事件数与累计能量的时序分布规

律如图 7所示，微震事件与工程实际吻合较好。微震
事件数及总能量显著增加的 3个时段与现场围岩破裂
事件相对应： 2017① 年 12月 4日下层排水廊道#2尾
水支洞的岩石剥落； 2017② 年 12月 25日中层排水廊
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道与地下厂房上游侧厂左 0+40 m—0+60 m区间岩柱
内部微破裂； 2018③ 年1月17日累计能量高达8000 J，
诱发#4尾水支洞边墙及顶拱等多处岩石崩落（图 8）。 

图 6 微震事件空间分布 

Fig. 6 Spatial distribution of microseismic events 

图 7 监测范围内每日微震事件频次与总能量关系 

Fig. 7 Relationship between daily frequency of microseismic  

events and total energy in monitoring area    

图 8 事件③诱发围岩崩落迹象 

Fig. 8 Signs of surrounding rock caving induced by event ③ 

为了进一步分析岩爆前兆特征，以其中微震能量

较高的事件③为例，统计该监测期内微震事件的视应

力和累计视体积，如图 9所示。结果表明视应力经过
一段“平静期”，然后呈现视应力下降而累计视体积显

著增加等特征，这与已有研究一致[45]，印证了选取的 
微震累计能量、视应力与累计视体积等前兆参数合理。 
已有煤岩电磁辐射监测案例表明，电磁辐射强度

及电磁辐射脉冲数分别代表应力梯度水平和岩体微破

裂发生频次。因此，通过分析电磁辐射强度与脉冲数

等监测信息即可预测煤岩体内部潜在岩爆的危险程

度。中层排水廊道背景电磁辐射的普查监测结果表明，

图 10中#1～#10监测点电磁辐射强度存在显著的先升
后降趋势，临近裂隙密集区的电磁辐射强度和脉冲数

均表现为骤降。迹象表明该范围内应力调整剧烈，为

诱发围岩内部微破裂提供了力学条件。#11～#16 监测
点电磁辐射强度相对稳定，但电磁辐射脉冲数变化剧

烈，表明该监测范围内应力水平较低但微破裂活动频

繁，这与图 5中断层 f34附近密集分布裂隙的地质特
征相符，并与前述微震监测结果（#12～#14 监测点附
近围岩内部出现微破裂）一致。 

 

图 9 微震事件视应力与累计视体积的时间分布 

Fig. 9 Temporal distribution of apparent stress and cumulative  

…apparent volume of microseismic events 

图 10 中层排水廊道电磁辐射监测普查结果 

Fig. 10 Preliminary survey results of electromagnetic radiation  

monitoring in middle drainage gallery 

综上分析，通过图 7所示地下厂房区域微震事件
总能量的分布，可圈定显现岩爆事件和围岩内部微破

裂事件，进而分析微震和电磁辐射等前兆信息，获得

如图 9，10所示的显著前兆特征。其中，微震信息的
前兆特征主要表现为：微震事件的视应力存在一段 
平静期，即对应诱发岩爆的能量储蓄阶段；而后呈现

急速下降，即对应能量释放阶段。同时，累计视体积

表现为大幅度增加趋势，对应围岩内部损伤非弹性变

形的扩容阶段。电磁辐射信息的前兆特征主要表现为

围岩内部电磁辐射强度的剧烈变化，即对应诱发微破

裂的内部应力调整加速阶段；电磁辐射脉冲数的剧烈

变化则预示围岩内微破裂活动频繁。因此，联合应用

微震法和电磁辐射法能够识别潜在岩爆的前兆信息，

从而实现多元预警。 
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3  多元预警方法及工程实践 
3.1  工程区潜在岩爆风险的多元预警指标 

（1）微震预警指标 
经现场围岩破坏现象印证，图 7表明微震能量在

工程区诱发岩爆或大型微震事件之前存在某一临界

值，因此可以将微震能量作为潜在岩爆风险的早期预

警指标之一，统计得出微震能量预警阀值为 230 J。同
时，结合图 9所示视应力和累积视体积变化趋势，考
虑到监测期内每日微震事件数各异，提取相应的视应

力变化梯度（发生微震事件的相邻时间段内累计视应

力日均变化量）以及累积视体积变化率（相邻 2 d微
震事件累计视体积差）作为另外两个预警指标。通过

统计分析微震监测结果以及工程实际，确定视应力减

小梯度和累计视体积增大率的预警指标阀值分别为

-9.0 kPa/d和 1230 m3/d。 
（2）电磁辐射预警指标 
电磁辐射的预警临界值在矿山领域通常取作冲击

地压电磁辐射的平均值倍数。为了突出岩爆孕育过程

中围岩内部微破裂的动态发展趋势，借鉴矿山领域的

动态变化趋势系数法，取电磁辐射强度和电磁辐射脉

冲数相对变化率（百分比）作为预警指标[46]。对比分

析图 10 中临近围岩内部微裂隙密集区的电磁辐射分
布趋势，分别取 40%和 50%作为电磁辐射强度变化率
以及电磁辐射脉冲数变化率的预警阀值。 
3.2  多元预警方法的建立 

由于微震法与电磁辐射法在监测范围上互为补

充，识别的前兆信息从不同角度揭示了潜在岩爆风险。

结合前述分析监测信息的前兆特征，提出工程区岩爆

多元预警方法，总体流程框架如图 11所示。通过综合
分析地下厂房重点区域微震监测和电磁辐射监测信

息，结合存在潜在岩爆可能的 3个判定条件：①微震
事件单日累计能量是否大于 230 J；②视应力减小梯度
是否小于-9.0 kPa/d 及累计视体积增加率是否大于
1230 m3/d；③电磁辐射强度变化率是否大于 40%及脉
冲数变化率是否大于 50%，则可实现监测区内潜在岩
爆的多元预警。具体而言，倘若监测区域内微震信息

满足判定条件①，则发布早期预警，并据此圈定识别

潜在岩爆区，反之则继续进行微震监测；针对围岩深

部或围岩近表层等不同层次微破裂或潜在岩爆区，需

依据另外两个条件②和③进行预警判定，倘若判定结

果为“是”，则发出正式预警，并上报现场有关部门采

取必要防范和相应的治理措施，直至现场岩爆风险解

除。反之，若判定条件②或③为“否”，则解除预警。 

图 11 多元岩爆预警流程 

Fig. 11 Procedure of multivariate early warning method for  

..induced rockbursts 

3.3  多元预警方法的工程应用及效果验证 

结合工程实际，考虑到早期岩爆迹象显著（图 1，
2（b）），将多元预警方法应用于中等岩爆较为密集的
地下厂房区中层排水廊道上游侧岩柱的潜在岩爆监测

预警。按照图 3和图 4所示监测方案，自 2017年 12
月 19日至 2018年 1月 12日开展了微震实时监测，并
重点对图 7 中断层裂隙带内#1～#15 监测点进行定点
连续电磁辐射监测。其中，微震能量时序分布图 12
表明 2017年 12月 25日微震事件累计能量高达 405 J，
远超临界值 230 J，可对该时间段进行早期预警。 

图 12 微震事件单日累计能量分布 

Fig. 12 Distribution of daily accumulated energy of microseismic  

..events 

早期预警后，根据预警流程，针对该时段微震事

件视应力变化梯度和累计视体积率及电磁辐射信息进

行最终预警判定。由图 13中视应力变化梯度与累计视
体积率的时序分布规律可知，2017年 12月 25—26日
累计视体积增加而视应力减小现象显著，其中，视应

力减小量最低至-45.9 kPa，累计视体积增加量最高达
45900 m3，远超预警阀值-9.0 kPa/d和 1230 m3/d，故
可对该时间段进行岩爆预警。预警结果与图 7中揭示
的事件②一致，空间位置基本落在厂房上游侧桩号厂

左 0+40 m—0+60 m区间（图 14）。同时，结合电磁
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辐射强度及脉冲数的预警区分布（图 15），当两者同
时密集超过预警线时则发出预警。图 15揭示了 3个时
段的电磁辐射强度值增幅普遍超过预警阀值（40%），
分别在图中标识为预警时段①、预警时段②、预警时

段③。另外，图 16中有 2个时段的脉冲数密集超过预
警阀值（50%）。因此，综合两预警指标即可预判 2017
年 12月 19日和2017年 12月 30日近期存在岩爆可能。
经现场调查及施工日志对比，在 12月 19—22日期间
厂房内边墙进行了系统锚杆灌浆、爆破预裂孔施钻及

爆破开挖等施工活动，位于#11～#13 监测点（即桩号
厂左 0+30 m～0+50 m）发生过岩石崩落；同时，2017
年 12月 27日在#14监测点附近有过岩石微破裂声响。
实践表明，多元预警结果与现场实际基本一致。 

图 13 视应力变化梯度与累计视体积率随时间演化规律 

Fig. 13 Evolution of apparent stress change gradient and  

   accumulated apparent volume rate with time 

图 14 微震事件②空间分布 

Fig. 14 Spatial distribution of microseismic event②  

图 15 电磁辐射强度预警时段分布 

Fig. 15 Distribution of early warning zones for intensity of  

electromagnetic radiation  

 

图 16 电磁辐射脉冲数预警时段分布 

Fig. 16 Distribution of early warning zones for number of  

electromagnetic radiation pulse  

通过微震与电磁辐射法联合应用的多元预警应

用效果验证，表明该方法能有效识别岩爆前兆信息，

联合预警的时间基本一致，圈定潜在围岩破裂活动的

空间分布互为补充。工程实际中潜在岩爆诱发时间主

要集中在 2017年 12月 25日前后，空间上分布在中层
排水廊道和厂房上游边墙厂左 0+30 m—0+60 m区间，
与多元预警结果相吻合，表明该方法可以实现工

程区潜在岩爆的有效预警。 

4  结    论  
（1）工程区岩爆诱因以施工扰动及地质弱结构为

主，岩爆发生部位集中在洞室裂隙密集区的顶拱或拱

肩，监测期内发生的岩爆以轻微岩爆为主。 
（2）微震累计能量的时序分布能揭示岩爆孕育过

程能量聚集期（平静期）和突发期，视应力降低和累

计视体积骤增等现象则预示岩爆突发；电磁辐射强度

的波动表明围岩局部应力场的调整，脉冲数的动态变

化则揭示围岩内部微破裂的萌生—发育—贯穿等过

程。选取的微震能量、视应力变化梯度、累积视体积

变化率以及电磁辐射强度变化率和电磁辐射脉冲数变

化率等 5个参量可有效识别岩爆诱发前兆。 
（3）通过量化 5个预警指标阀值：微震事件累计

能量为 230 J，微震事件视应力减小梯度为-9.0 kPa/d，
累计视体积增大率为 1230 m3/d、电磁辐射强度和脉冲
数变化幅度分别为 40%和 50%，并提出了相应的多元
预警方法，成功应用于地下厂房上游侧与中层排水廊

道厂左 0+30 m—0+60 m区间诱发岩爆的多元预警。
工程实践效果表明，微震与电磁辐射法进行联合监测

的预警时间基本一致，所圈定的潜在岩爆空间位置互

补。 
（4）基于微震和电磁辐射联合监测的多元岩爆预

警方法在水电工程地下洞室的首次应用效果较好，可

为类似工程的岩爆监测预警研究提供新思路。 
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常偏应力剪切条件下砂土失稳模式的离散元模拟 
刘  洋

1
，樊  猛

2
，晏洲毅

1
 

(1. 北京科技大学土木工程系，北京 100083；2. 宿州学院土木工程系，安徽 宿州 234000) 

摘  要：松砂在不排水条件下会发生分散性的液化失稳，失稳点在破坏线内。近年来的研究表明，砂土在完全排水条
件下也会发生分散性失稳，可用常偏应力剪切（CSD）试验来研究。在 CSD试验中，控制偏应力的误差是得出正确结
果的关键。采用离散元数值方法模拟了砂土试样在不同剪应力水平下的 CSD试验，实现了偏应力的较精准控制。根据
模拟结果，采用 Hill的二阶功准则，结合失稳时的应力与变形特征，详细分析了 CSD试验中发生的Ⅰ型和Ⅱ型两种失
稳模式，讨论了在 CSD加载路径下初始孔隙比和剪应力水平对砂土失稳的影响。模拟结果表明，松散试样发生了Ⅰ型
失稳，而密实试样发生了Ⅱ型失稳，且初始孔隙比越大越易失稳；剪应力水平越高，失稳发生的越快。结合三轴不排

水和排水剪切模拟结果，讨论了失稳线（IL）斜率与初始孔隙比之间的关系，并将模拟结果与室内多种砂的试验结果
进行了比较分析，进一步提出了砂土失稳的排水与不排水统一分析方法。 
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Abstract: Loose sandy soil can undergo static liquefaction under undrained conditions and the onset of instability is within the 

failure line, and this kind of instability is called diffusion instability. In recent years, some studies have shown that failure can 

occur under drained conditions. The constant shear drained (CSD) tests can be performed to investigate this drained instability. 

A key point of CSD tests is to control the error of deviating stress for getting reliable results in experiments. The discrete 

element method is used to simulate the CSD tests of sand with different densities under different shear stress levels. Based on 

the Hill's second-order work criterion, the possible model for instability in CSD tests are divided into two types. Both the modes 

of instability are observed in DEM simulations. The influences of initial void ratio and shear stress level are analyzed on 

instability under CSD loading path. The numerical results indicate that the samples with lager void ratio are easy to collapse, 

and the higher the shear stress level, the faster the instability occurs. The slope of instability line (IL) associated with the initial 

void ratio is also discussed in details, and a unified method is proposed to analyze sand instabilities under both drained and 

undrained stress paths. Finally, the numerical results from this study are compared with test ones of several kinds of sands.  

Key words: sand; instability; discrete element method; constant shear drained test; second-order work 

0  引    言 
土体失稳是岩土工程的研究重点之一，传统观念

认为土体在达到破坏线之前不会发生失稳，但 Castro[1]

发现在不排水条件下，松砂在其应力状态到达破坏线

之前便会发生类似液化的流滑失稳现象，这种失稳现

象不伴随剪切带的出现，被称之为分散性失稳。失稳

发生时土体未达到强度破坏线，在该状态下施加任一

微小的应力增量将导致土体产生很大的变形，强度迅

速降低或丧失。关于砂土分散性失稳的早期探究大多

集中于不排水试验[2-7]，并且发展了相应的本构模型和

数值方法用以模拟和预测这种失稳类型[8-11]。这些研
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究为分析砂土的液化流滑失稳提供了重要的理论基

础。 
砂土在不排水条件下发生的静力液化只是分散性

失稳的一个特例。随着研究的深入，人们开始探究在

其他排水条件下的分散性失稳问题，常采用等比例应

变试验[12-14]。近些年的研究表明，在完全排水条件下

砂土也会发生分散性失稳现象。Eckersley[15]和 Olson
等[16]的试验结果表明，在准静态和完全排水的条件

下，土体可以发生类似完全不排水试验中的分散性失

稳现象，并且土体在失稳前没有产生超静孔隙水压力，

失稳后孔隙水压力才开始增长。其中 Olson 等[16]的研

究结果表明，Wachusett水库在破坏前经历的应力路径
类似于常偏应力排水剪切应力路径，偏应力保持不变

有效平均主应力逐渐减小。实际工程中，地下水位上

升和暴雨、雪融、灌溉造成的孔隙水重新分布均会导

致有效平均主应力的降低，进而引发土体特别是斜坡

土体的失稳，这种破坏都可近似看作在偏应力不变，

有效平均主应力不断减小的应力路径下的破坏。在室

内可采用常偏应力剪切（constant shear drained，简称
CSD）的试验进行研究。 
砂土在 CSD 应力路径下的分散性失稳研究主要

存在两个问题：一是失稳点的应力状态与临界状态线

相对位置；一是 Hill[17]提出的二阶功准则能否用来判

定这种应力路径下的失稳。关于第一点，Sasitharan
等[18]、Skopek 等[19]、Anderson 等[20]以及 Chu 等[21]

的研究结果表明在 CSD 试验中松砂土在应力状态到
达破坏线前便发生失稳；而 Lade等[22]、Leong等[23]、

Monkul 等[24]的结果则相反。关于第二点，Sasitharan
等[18]、Skopek等[19]认为可以采用二阶功准则判定失稳

点，而 Monkul 等[24]、Chu等[25]的研究结果表明二阶

功的零点与土体失稳点并不十分匹配。Monkul 等[24]

认为产生矛盾的原因在于试验过程中剪应力 q并未保
持恒定不变，控制偏应力的误差是得出正确结论的关

键。基于此，Dong等[26-27]采用较精准的变围压三轴试

验系统进行了 CSD试验探究，得出了较可靠的结果。 
目前 CSD试验大部分集中于松砂试样[20-21, 28-33]，

密砂试样在CSD应力路径下的力学行为探究较少[21, 34]。

此外受限于设备和人工操作，室内试验中很难控制加

载过程中剪应力的误差，而离散元数值模拟可以实现

对试样应力路径的精准控制。基于此，本文采用离散

元数值方法分别对松散和密实试样在不同剪应力水平

下的 CSD试验进行了模拟，基于 Hill[17]二阶功准则分

析了在 CSD加载条件下的 I型和 II型两种失稳模式，
分析了不同失稳模式下的应力和应变特点，研究了剪

应力水平和初始孔隙比等因素对砂土失稳的影响，讨

论了失稳线斜率与初始孔隙比之间的关系，并进一步

提出了排水与不排水条件下砂土失稳的统一性分析方

法。模拟结果有助于进一步理解砂土失稳的一般规律

和内在机理。 

1  数值模拟与加载条件控制 
1.1  离散元数值模型 

采用三维离散元程序 PFC3D建立砂土数值模型。

数值试样为圆柱形，高 40 mm，直径 20 mm，颗粒粒
径在 0.5～0.9 mm 间均匀分布，平均粒径 d50为 0.7 
mm，接触模型采用接触滑动模型，DEM微观参数的
选择和校验过程可参考文献[35]，模拟参数见表 1，生
成的试样如图 1所示。 

表 1 离散元模拟微观力学参数 

Table 1 Micromechanical parameters of numerical samples 

参数 
颗粒粒径

/mm 

颗粒密度 

/(kg· m-3) 

颗粒–颗粒
摩擦 

系数 

颗粒接触法向

刚度/(N·m-1) 

颗粒接

触刚度

比 

量值 0.5～0.9 2600 0.75 1×107 1.5 

   

图 1 数值试样 

Fig. 1 Typical numerical sample 

试样生成后，通过伺服程序可实现将固结和CSD
应力路径下的加载，亦可实现等比应变路径、常规的

排水和不排水三轴剪切模拟等。 
1.2  常偏应力剪切加载条件控制 

CSD试验控制条件为 

1 3 constq σ σ= − =   。         (1) 
伺服控制过程如下：①固结后对试样进行常规的

完全排水试验，排水加载至一定的剪应力水平，测出

此时的偏应力q；②赋予围墙恒定的径向膨胀速率 rv ；
③打开轴向方向的伺服开关，将轴向的目标应力设置

为 3 qσ + ；④实时监测上下压盘的当前应力 1σ ，计算
出与目标应力 3 qσ + 之间的应力差 σ∆ ；⑤实时计算

颗粒与墙体的接触数和平均接触刚度，得出增益系数

G；⑥计算墙体移动速率 wu ，并赋予上下压盘移动速
率 w

zv u= 。 
采用上述加载控制程序，本文对初始孔隙比为

e=0.618，e=0.658，e=0.779，e=0.818的4组试样进行
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了CSD试验模拟。试样固结后进行完全排水剪切至预
定的剪应力水平，即30，50，70 kPa，然后保持剪应
力不变进行CSD路径加载，直至临界状态。需要指出
的是，本文的初始孔隙比是指固结后的孔隙比。 

2  两种失稳类型 
Hill认为如果材料是稳定的，那么其二阶功必须

严格大于0。二阶功准则在砂土稳定性分析中得到了广
泛应用[26-32]。材料点的二阶功计算公式如下： 

2d d dij ijw σ ε′=   。             (2) 
对于三轴试验来说，式（2）可以写成如下形式： 

2
1 1 3 3 1 3 vd d d 2d d d d d dw qσ ε σ ε ε σ ε′ ′ ′= + = +  。 (3) 

式中  1σ ′为轴向有效应力； 3σ ′为水平有效应力； 1ε 为
轴向应变； 3ε 为横（径）向应变； 1 3q σ σ= − 为偏应

力； v 1 32ε ε ε= + 为体积应变。 
在CSD试验中： 

1 3( ) constq σ σ′ ′= − =   ，        (4) 
因此， 

1 3d dσ σ′ ′=   ，               (5) 

1 3 3 3 3d (d 2d ) 3 (d 2d ) 3 dp σ σ σ σ σ′ ′ ′ ′ ′ ′= + = + = 。(6) 
结合式（3）～（6）可知  

2
vd d dw p ε′=  。              (7) 

因此对于CSD试验来说，其二阶功 2d w小于0或者
失稳分为两种情况： 

类型I： d 0p′ < 同时 vd 0ε > ， 
类型II： d 0p′ > 同时 vd 0ε < 。 

在CSD试验中，平均主应力是逐渐减小的，因此
对于失稳类型I，其失稳点发生在临界状态线CSL之
下，为分散性失稳；对于失稳类型II，其失稳点处在
临界状态线之上，不属于分散性失稳，如图2所示。 

 

图 2 CSD试验两种失稳类型示意图 

Fig. 2 Two types of instability in CSD tests 

3  临界状态与失稳点的确定 
3.1  临界状态 

上述两种类型的失稳应力状态分别在临界状态应

力之前和之后，因此在 CSD试验中首先需要确定临界
状态线 CSL。试样的松密程度用状态参数 ce eψ = - 表

示， ce 为临界状态孔隙比。首先通过常规的排水和不
排水试验模拟来确定临界状态线，为此对孔隙比为

e=0.618，e=0.658，e=0.715，e=0.748，e=0.754，e=0.767，
e=0.779，e=0.818 由密到松的 8 组试样进行了模拟，
两种排水条件都加载至临界状态。模拟得到的 p–q
应力空间和 e–p空间的临界状态线如图 3所示。临界
状态线斜率为 0.85，在 CSD试验分析中均以此值为临
界状态线的斜率，模拟得到的临界孔隙比 ce 为 0.76。 
本文试样颗粒级配相同，固结历史相同，初始组

构也相同，可以认为临界状态线具有唯一性。图 3同
时给出了后面进行的 CSD试验得到的临界状态点，可
以看出，其结果与排水和不排水三轴剪切模拟得到的

结果非常吻合。 

 

图 3 排水、不排水和 CSD试验预测的临界状态线 

Fig. 3 Critical state lines (CSL) from simulations of drained triaxial, 

    uandrained triaxial and constant shear drained stress paths 

3.2  失稳点确定 

由式（7）可知CSD试验中可根据体积应变随平均
主应力的变化曲线来确定出失稳点，而在室内试验中

当轴向应变发展速率加大导致试验完全排水条件不可

控时便视为失稳。为了对比，这里也给出了轴向应变

随平均主应力的变化曲线。 
（1）松散试样 
图4给出了孔隙比e=0.779，e=0.818两个松散试样

（ψ 分别为0.019和0.058）的体积应变和轴向应变随
平均主应力的发展曲线。从图4中可以看出，两个试样
在排水剪切阶段体积应变上升 vd 0ε > ，同时有效平均
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主应力增加d 0p′ > ，因此二阶功大于零，试样保持稳

定。随后在进行CSD加载过程中平均主应力始终减小
d 0p′ < ，此过程中体变发展发生转折，此转折点就是

失稳点。此外，从图4中轴向应变发展曲线可以看出，
失稳点处曲线斜率虽不是最大，但失稳点之后轴向应

变速率发展速率明显加大，这与一般室内试验[26]结果

相同。 

图 4 松散试样失稳点的确定 

Fig. 4 Instability points of loose samples under CSD stress path 

(2) 密实试样 
图5为e=0.618和e=0.658两个密实试样（ψ 分别为

-0.142和-0.102）的体积应变和轴向应变随平均主应
力的变化曲线。试样在常规三轴排水剪切过程中体积

应变少许上升 vd 0ε > ，同时有效平均主应力增加

d 0p′ > ，因此二阶功大于零，试样保持稳定。随后在

进行CSD加载过程中体积应变始终减小，但此过程中
体变发展发生了转折，即出现了失稳点。从图5中轴向
应变发展曲线可以看出，失稳点处曲线斜率接近于无

穷大，密实试样的失稳表现与室内松砂不排水试验所

观察的失稳物理现象一致[27]。 

4  两种失稳类型的模拟结果分析 
4.1 应力–应变关系与应力路径 

（1）Ⅰ型失稳 
图6给出了2个松散试样的应力–应变关系曲线和

应力路径，从图中可以看出，偏应力在加载过程中始

终保持不变，表明本文离散元模拟实现了对试样应变

路径和应力路径的精确控制。从图6中的应力路径中还
可以看出，失稳点位于临界状态线以内。因此，2个松
散试样在CSD加载条件下均发生了I型失稳，即分散性

失稳。将失稳点连接起来即达到所谓的失稳线（instability 
line，IL）。 

图 5 密实试样失稳点的确定 

Fig. 5 Instability points of dense samples under CSD stress path 

图 6 松散试样应力应变关系与应力路径 

Fig. 6 Stress-strain curves and stress paths for loose samples 

由于CSD试验模拟的失稳现象为有效平均主应力
的逐渐降低，在室内试验中的控制参数通常为平均主

应力的降低速率，即平均主应力均匀减小。因此平均

主应力与时间等效，从CSD剪切开始至失稳点的应力
路径曲线长度（平均主应力的减少量 p∆ ）可代表失

稳触发时间的长短。从图6中可以看出，对于松散试样，
随着剪应力水平的提高，失稳发生的越来越快。当

q =70 kPa时，两个松散试样均表现为在CSD剪切的起
点便发生失稳；而剪应力水平相同时，e=0.818试样的
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失稳发生明显早于e=0.779试样，其失稳线斜率分别为
0.484和0.575，这表明试样越松散其失稳发生的越快。 

（2）Ⅱ型失稳 
图7给出了2个密实试样的应力–应变关系曲线和

应力路径发展图，从图中可以看出，失稳点后d 0p′ >
同时 vd 0ε < ，因此2个密实试样在CSD加载条件下发
生了Ⅱ型失稳，在应力路径上失稳点均越过了临界状

态线，失稳线IL位于临界状态线CSL之上。 
模拟结果显示两个试样的失稳均表现出随着剪应

力水平的提高，失稳发生的越快。而对于同一剪应力

水平，无论是在应变水平或是应力水平上，e=0.658
试样的失稳发生均早于e=0.618试样。从图中还可以看
出，e=0.658试样的失稳线斜率MIL小于e=0.618试样，
这与松散试样的模拟结果一致。 

 

图 7 密实试样应力应变关系与应力路径 

Fig. 7 Stress-strain curves and stress paths for dense samples 

4.2  体积应变与孔隙比发展规律  

（1）Ⅰ型失稳 
图8给出了松散试样的体变与孔隙比随轴向应变

的发展曲线。从图8中可以看出，试样的体变始终保持
为正值，在CSD剪切初期发生了剪胀，在失稳点处达
到极小值，随后发生剪缩，体积应变增加，直至临界

状态。不同剪应力水平的松散试样体变曲线形态相似，

但体变率变化较大，其原因在于CSD剪切起点试样孔
隙比不同，这一孔隙比差别是由同一初始孔隙比试样

排水剪切至不同剪应力水平所致，剪应力水平越大，

其剪缩程度越大，CSD剪切起点的孔隙比越小。 
由孔隙比发展曲线可以确定试样失稳时的孔隙

比。初始孔隙比e=0.779的试样在3个剪应力水平下的
失稳孔隙比分别为0.774，0.765，0.758；初始孔隙比

e=0.818的试样在3个剪应力水平下的失稳孔隙比分别
为0.784，0.773，0.764。对于I型失稳，失稳点的孔隙
比随剪应力水平的增加有也少许降低。 

图 8 松散试样体积应变与孔隙比发展曲线 

Fig. 8 Volumetric strain and void ratio curves for loose samples 

图 9 密实试样体积应变与孔隙比发展曲线 

Fig. 9 Volumetric strain and void ratio curves for dense samples 

（2）Ⅱ型失稳 
图9给出了两个密实试样的体应变和孔隙比随轴

向应变的发展曲线。从图9中看出，对于密实试样排水
剪切阶段的剪缩程度均很小，在CSD剪切起点的孔隙
比相差不大，在CSD加载过程中两个试样均表现出剪
胀，3个剪应力水平下的体变曲线变化趋势一致，剪胀
率也很接近。 
从图9中还可以看出，e=0.618试样在3种剪应力水

平下的失稳点孔隙比几乎相同，为0.675；而e=0.658
试样在对应3种剪应力水平下的失稳点孔隙比也比较
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接近，分别为0.692，0.679，0.671。与I型失稳类似，
对于II型失稳，失稳点的孔隙比随剪应力水平的增加
同样有少许降低，当试样比较密实时这种降低几乎可

以忽略不计。 

5  关于两种类型失稳的进一步讨论 
5.1  CSD路径下的初始孔隙比与失稳类型 

不同初始孔隙比数值试样在同一剪应力水平下模

拟结果表明，在 CSD加载条件下初始孔隙比大小（或
状态参数 ce eψ = - 的正负）决定了砂土的失稳类型。

对于密实试样，其在破坏线之前不会发生失稳，但对

于松散试样则在破坏线之前发生分散性失稳，同时初

始孔隙比还影响了失稳线的斜率，图 10是试样的失稳
线斜率 MIL随初始孔隙比的变化曲线。显然，试样初

始孔隙比越大，失稳线斜率越小，不管对于Ⅰ型失稳

还是Ⅱ型失稳均是如此。 

 

图 10 失稳线斜率与初始孔隙比关系 

Fig. 10 Variation of ML of instability line with initial void ratio 

 

图 11 CSD剪切下的平均主应力减少量与初始孔隙比的关系 

Fig. 11 Variation of mean principal stress with initial void ratio  

under different shearing stresses 

初始孔隙比同时影响着从 CSD加载开始（同时也
是排水应力路径的结束点）至失稳发生时平均有效应

力的减小量 p∆ 的大小， p∆ 的大小反应了失稳发展的

快慢。图 11 p∆ 随初始孔隙比的变化图。从图中可以

看出，随着初始孔隙比的增加，达到失稳时所需的平

均主应力减小量（负增量）逐渐降低，不同的剪应力

水平的变化规律一致。初始孔隙比增大到一定程度（如

70 kPa剪应力水平初始孔隙比为 0.818的试样）， p∆ 几

乎为零，即失稳毫无征兆地在 CSD剪切的起点便发生 

失稳了。 
5.2  CSD路径中剪应力水平与失稳发展 

前面的分析表明，剪应力水平对失稳线的斜率没

有影响，但其影响了试样失稳发展的快慢，对于初始

密实状态相同的试样，剪应力水平不同，失稳所需的

平均主应力减少量和轴向应变发展不同。 
图 12是平均有效应力减小量 p∆ 与轴向应变减少

量 1ε∆ （其定义与 p∆ 类似，即 CSD 加载开始至失稳
点的轴向应变减少量）随剪应力水平的变化关系。不

同孔隙比的试样其变化规律一致，以孔隙比为 e=0.818
的模拟结果为例，随着剪应力水平的提高，从 CSD剪
切开始至失稳所需的平均主应力的降低量 p∆ 越来越

少，在失稳线和排水应力路径的交点之上（见图 6），
平均有效应力仅有微小的降低，失稳随即发生。对于

较密实的试样，剪应力水平的增加也同样使得失稳更

容易更快地发生。 
轴向应变的发展也有同样的规律，即随着剪应力

水平的增加，从 CSD剪切开始至失稳发生所需的轴向
应变逐渐减小，不管是松散试样还是密实试样均如此。

显然不管是从轴向应变还是平均主应力的降低度来

看，CSD试验随着剪应力水平的增加，失稳更容易发
生，特别是松散砂土在高剪应力水平下，应力路径的

微小变化可能导致土体的突然失稳，这在实际工程中

具有重要意义。从这个意义上说，CSD剪切之前土体
所处的排水应力路径位置对可能发生的失稳有重要影

响。 

图 12 剪应力水平对失稳发展的影响 

Fig. 12 Variation of instability with shearing stress for samples  

with different initial void ratios 

5.3  排水与不排水条件下砂土失稳的统一性分析 

不管是传统的三轴试验还是 CSD 试验都是在完
全排水条件下进行的，上述讨论结果都未考虑排水条

件的影响或者说仅适用于完全排水条件。完全不排水

条件下松散砂土也会发生 I 型的失稳，即所谓的静力
液化，密实砂土在不排水剪切条件下由于剪胀趋势强

而不发生失稳。首先讨论不排水剪切与 CSD应力路径
得到的失稳线之间的关系。 
图 13（a）是孔隙比 e=0.779的松散试样在不排水
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条件下和其在 CSD应力路径下的模拟结果。图中空心
圆点是不排水剪切得到的失稳点，实心圆点是前述

CSD应力路径下得到的失稳点。从图中可以看出，松
散试样在不排水和 CSD 应力路径下均发生了Ⅰ型失
稳，而且两种应力路径下得到的失稳线非常一致，其

斜率的大小仅取决于初始孔隙比。换句话说，松散试

样 CSD 应力路径的失稳线可以从其不排水剪切的失
稳线得到，排水条件并未影响其失稳线的位置。 

 

图 13 排水与不排水条件下的失稳线 

Fig. 13 Instability lines in both drained and undrained conditions 

前已述及，密实试样在不排水剪切下不发生失稳

但在排水条件下可能发生失稳。图 13（b）是孔隙比
e=0.618的密实试样在排水剪切和 CSD应力路径下的
模拟结果，同样空心和实心圆点代表两种应力路径得

到的失稳点。从图中可以看出，密实试样在排水剪切

和 CSD应力路径下均发生了Ⅱ型失稳。而且两种应力
路径下得到的失稳线基本重合，其斜率的大小也取决

于试样的状态参数。换句话说，密实试样在 CSD应力
路径的Ⅱ型失稳线可以从其常规排水剪切的失稳线得

到，排水条件的不同也未影响到其失稳线的位置。  
5.4  与室内试验的比较分析 

Daouadji等[28-29]对松散Hostun砂进行了三轴不排
水（CU）和完全排水的 CSD 试验，讨论了松砂的分
散性失稳问题，试验结果如图 14（a）所示（图中三
角形和菱形数据点）。与图 13讨论的一致，两类试验
的失稳线 IL重合，反映了在发生 I型时两类试验满足
相同的内在条件。图中矩形空心和实心数据点是本文

DEM模拟结果，与 Hostun砂的失稳线表现出很好的
一致性。 

图 14 几种砂土试验结果与 DEM模拟结果比较 

Fig. 14 Comparison between test data and DEM results  

Chu 等[21]对 Changi 砂进行了一系列三轴排水
（CD）、不排水（CU）和常剪应力剪切试验（CSD）
试验。图 15（b）中菱形数据点是 Changi密实试样的
CD试验和 CSD试验结果，同样与 5.3节讨论的一致，
CD 和 CSD 试验的Ⅱ型失稳线基本重合。图 14（b）
中还给出了 Feia 等[36]所做的 HostunⅢ（HNM）密实
砂的 CSD试验结果（三角形数据点）以及本文密实试
样的模拟结果（正方形数据点）。从图中可以看出，

本文的模拟结果与 Changi砂和 Hoston砂的试验结果
规律一致，图中不同砂失稳线斜率的差异反映了试样

初始孔隙比的影响。 
显然，室内的试验结果与本文数值模拟结果均表

明：松砂发生Ⅰ型失稳，其失稳点处在临界状态线以

内；而密砂发生了Ⅱ型失稳，失稳点越过了临界状态

线。不管是Ⅰ型还是Ⅱ型失稳，失稳线位置与排水和

不排水应力路径无关。 
为了进一步分析初始孔隙比对失稳线斜率 MIL的

影响，将本文得到的失稳线斜率与初始孔隙比关系与

Chu等[21]对松、密 Changi砂的试验结果进行比较，如
图 15所示。从图中可以看出，本文 DEM模拟结果与
Changi 砂的试验结果规律一致，大致成反“S”型的
曲线关系。但需要注意的是，二者的临界孔隙比不同，

模拟的结果和试验数据点并不重合。 
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图 15 初始孔隙比与失稳线：Changi砂与 DEM模拟结果 

Fig. 15 Relationship between MIL and e: Changi sand and DEM  

results 

6  结    论 
本文采用离散元方法模拟了密砂和松砂在不同剪

应力水平下的常偏应力剪切（CSD）试验，实现了偏
应力的较精准控制。基于 Hill的二阶功失稳准则分析
了砂土的失稳特征，讨论了初始孔隙比和剪应力水平

对 CSD加载条件下砂土失稳的影响，并进一步探讨了
砂土失稳的排水不排水统一分析方法。最后将模拟结

果与室内多种砂的试验结果进行了比较，研究表明： 
（1）Hill 的二阶功准则可以用来确定 CSD 试验

中的失稳点，根据失稳特征不同可将 CSD试验中砂土
的失稳分成两种类型：d 0p′ < 同时 vd 0ε > 的Ⅰ型失稳

和 d 0p′ > 同时 vd 0ε < 的 II型失稳。 
（2）在完全排水的 CSD加载条件下，固结后的

初始孔隙比决定了砂土的失稳类型：松散试样发生了

Ⅰ型失稳，失稳线在临界状态线下；而密实试样发生

了Ⅱ型失稳，失稳线在临界状态线上。且初始孔隙比

e还影响了失稳线的斜率 MIL，本文的数值模拟结果和

Changi砂试验结果一致，在 e-MIL坐标系中二者呈反

“S”形曲线关系。 
（3）砂土初始孔隙比越大，失稳越容易发生；同

一初始孔隙比条件下，剪应力水平越高，失稳发生的

越快，当剪应力 q足够大时，失稳在 CSD剪切起点便
可毫无征兆地发生，这在实际工程中具有重要意义。 
（4）松砂和密砂的 CSD试验失稳线分别与同一

初始孔隙比 CU和 CD 试验失稳线重合，表明可用统
一的方法分析砂土在不同排水应力路径下的失稳，室

内多种砂的试验结果与本文离散元模拟结果一致，均

说明了这一点。 
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上部结构–土–隧道相互作用体系振动台试验模型土的 
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摘  要：为使上部结构–土–隧道相互作用体系各部分的加速度相似比相匹配，真实还原地震作用下整个体系的动力响
应，采用理论分析和试验相结合的方法，设计了一种以锯末、河砂、粉质黏土以及水为成分的模型土。对试配的不同

材料配比的模型土进行了大量 30 kPa围压下的共振柱试验，并以此为基础设计进行了正交试验，创建 Y(Sγr，Sα，Q)函
数以判定模型土与原型土 G/Gmax– γ 动力特性曲线的相似性。正交试验结果表明：模型土的材料锯末、河砂与粉质黏
土最优质量比为 18%∶27%∶55%，含水率为 50%；最优方案模型土基本满足了其与原型土加速度相似比 Sa等于 3、动
剪切模量比 G/Gmax随剪应变 γ 变化的关系曲线相似的预期目标；并获得了各添加材料对模型土相关动力参数的影响规
律。另外，进行了 50，70 kPa围压下的最优配比模型土的共振柱试验，验证了其基本满足与原型土在不同围压下 G/Gmax

– γ 动力特性曲线的相似性，同时对比二者的阻尼比λ 随剪应变 γ 的变化关系曲线，得出二者关于阻尼比的相似性尚
可；并基于卓越周期相似分析再次验证模型土与原型土的相似性。研究结论可为今后有关振动台试验模型土的配制提

供一定的参考。 
关键词：振动台试验；模型土；共振柱试验；正交试验 
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Design and experimental research on model soils used for shaking table tests of 
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Abstract: In order to match the similitude ratio of acceleration of a superstructure-soil-tunnel interaction system and truly 

restore its dynamic response under earthquake action, a kind of model soil composed of sawdust, river sand, silty clay and water 

is designed by combining the theoretical analysis with experiments. A large number of resonant column tests on the model soils 

with different material ratios are carried out at confining pressure of 30 kPa, then the orthogonal test scheme is designed and 

conducted, and Y(Sγr, Sα, Q) function is created to judge the similitude about dynamic shear modulus ratio-shear strain curves 

between model and prototype soils. The orthogonal test results show that the optimal mass ratio of sawdust, river sand and silty 

clay is 18%∶27%∶55%, and the moisture content is 50%. The model soil with the optimal proportion basically satisfies the 

expected target that its similitude ratio of acceleration to the prototype soil is 3 and its correlation curve of dynamic shear 

modulus ratio-shear strain is similar to that of the prototype soil. The influence laws about dynamic parameters of model soils 

are obtained for various additive materials. In addition, the resonant column tests on the model soil with the optimal proportion 

are carried out at confining pressures of 50 and 70 kPa. It is verified that the similitude between the model and prototype soils at 

different confining pressures is basically satisfied, their correlation curves about damping ratio and shear strain are compared, 

and it is obtained that their similitude about damping ratio is reasonable. Based on the similarity analysis of the predominant 

period, the similitude between the model and prototype soils is verified again. The research conclusions may provide some 

reference for the preparation of model soils in shaking table 

tests in the future.
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0  引    言 
近年来，为满足人们的生活需求，国家在各大城

市广泛开发地下空间，如城市地铁隧道、地下商场等

地下结构，其中很多都建于城市已有建筑基础下部。

地震发生时地下结构由于埋置于土中且受到上部结构

的影响，其受力特点和振动反应与上部建筑相比较为

复杂，因此有关地下结构的抗震问题亟待解决。目前

为止地震作用下地下结构与土、上部结构的相互作用

理论并未成熟，在相关结构抗震设计时常常需要进行

地震模拟振动台试验而提供一定试验资料。上部结构–
土–隧道相互作用体系的振动台模拟试验中的一个关
键问题是体系各部分之间的加速度相似比应相互匹

配，因此模型土的设计至关重要。多年来国内外相关

学者从物理性态、力学性态相似等方面对模型土进行

设计研究：Robb 等[1]为研究地震作用下某地铁–结构
相互作用，以动强度为主要相似参数进行了模型土的

设计，采用高岭土、膨润土、粉煤灰和水按一定比例

混合模拟软黏土，试验结果达到预期强度范围；Keizo 
等[2]采用原型土进行地下结构振动台试验；Hamid[3]

以剪切波速作为相似指标，以高岭土，膨润土、F 级
粉煤灰、石灰和水混合制作模型土，用以模拟软土地

基下的土–结构振动台试验；魏宝华等[4]以控制原型土

的含水率和干密度来配制模型土；窦远明等[5]从物理

性态相似方面考虑配制模型土，采用洗衣液、石英砂

等材料，以摩擦角、黏聚力等作为相似指标；尚守平

等[6]、燕晓等[7]以动剪切模量做为主要相似指标，采

用在原型土里添加锯末来降低动剪切模量，其中文献

[6]加速度相似比 Sa的目标值为 1，而实际值为 4.65；
文献[7]的 Sa目标值为 5，实际值为 4.4；陈红娟等[8]

基于结构与土周期相似比一致的原则，以土的卓越周

期作为相似指标，场地土的卓越周期 T=4h/vs，由相似

理论得模型土的剪切波速比原型场地小很多，故在原

型土里添加锯末以降低剪切波速，目标值 SlSρ/SE=1，
实际结果为 0.15。 
土的复杂多样性以及物理、力学性态参数较多导

致模型土的配制较为困难，目前为止有关振动台动力

特性试验模型土的配制方面，多数研究者[6-8]所得试验

结果未能较好满足预期目标，尤其在模型土与原型土

的 G/Gmax– γ 动力特性曲线的相似性方面考虑较少。 
本文以天津某场地粉质黏土为原型土，地勘报告

见表 1所示。以模型土与原型土的加速度相似比 Sa应

与上部结构、隧道与对应模型结构的 Sa相匹配以及模

型土与原型土的 G/Gmax– γ 动力特性曲线相似为目
标，实施上部结构–土–隧道振动台试验模型土的设计
与试验研究。 

表 1 天津某场地地勘报告 

Table 1 Geological survey report of a site in Tianjin 

土层类别 土层厚度 
d/m 

埋深 
h/m 

密度 
ρ/(g·cm-3) 

剪切波速

vse/(m·s-1) 

最大动剪

切模量 
Gmax/MPa 

杂填土 3.1 3.1 1.85 132 32.23 
粉质黏土 1.6 4.7 1.90 147 41.06 
粉土 2.8 7.5 2.00 152 46.21 
粉质黏土 3.1 10.6 1.90 168 53.63 
粉质黏土 2.0 12.6 1.90 194 71.51 
粉质黏土 2.0 14.6 2.00 223 99.46 
粉质黏土 3.4 18.0 2.00 231 106.72 
粉质黏土 7.5 25.5 2.00 240 115.20 
粉土 2.6 28.1 2.00 242 117.13 
粉质黏土 4.0 32.1 2.06 270 150.17 
粉质黏土 2.4 34.5 2.06 285 167.32 
粉质黏土 4.7 39.2 2.06 296 180.49 
粉质黏土 2.8 42.0 1.99 311 192.47 

1  模型土设计 
1.1  模型相似关系 

上部结构–土–隧道相互作用体系振动台试验的相
似关系包括：①上部结构模型、隧道模型与对应原型

结构的相似；②原型场地土与模型土的相似；③上部

结构模型、隧道模型与模型土的相似比的匹配。 
考虑到试验的可行性，对模型进行如下相似设计：

①根据振动台承载能力和台面尺寸等参数，确定上部

结构、隧道和场地土模型几何相似比为 1∶30；②上
部结构和隧道尺寸较小，无法完全配重，且模型土与

原型土加速度相似比 Sa无法达到 1[6-8]，故采用重力失

真模型；③天津地区设防烈度为 8度，对应的罕遇地
震加速度为 0.4g，本次试验振动台最大输出加速度为
1.2g，为还原罕遇地震下体系的响应情况，将振动台
上部结构–土–隧道相互作用体系加速度相似比定为
3。 
本次振动台试验根据 Buckingham π 定理确定各

物理量之间的相似关系[9]。以几何尺寸 L、密度 ρ 和
弹性模量 E为基本物理量，土、上部结构及隧道的原
型与对应的模型各物理量的相似比及其相似关系如表

2 所示。本次振动台试验是上部结构–土–隧道相互作
用体系模型的动力响应试验，土的动剪切模量为土的

重要动力特性参数，因此本文有关模型土的设计研究

以模型土与原型土的动剪切模量比作为主要相似参

数，相似关系控制方程如下： 
a G ρ l/S S S S=   。          (1) 
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式中，Sa，SG，Sρ，Sl为模型土与原型土的相似参数，

Sa为加速度相似比，SG为动剪切模量相似比，Sρ为密

度相似比，Sl为几何尺寸相似比。 
表 2 模型相似关系 

Table 2 Similitude relations of model 

1.2  相似材料 

振动台试验能否真实还原地震作用下上部结构–
土–隧道相互作用体系的响应取决于相似材料的选择。
为使原型土与模型土满足本次试验所设定的主要相似

条件，相似材料在选用方面需遵循以下原则：①应考

虑选择获取方便且成本较为合理的材料；②相似材料

的性质应比较稳定，在模型土配制及向模型箱装填过

程中不随周围温度等环境的变化而发生变化；③模型

土便于配制及振动台装填；④有关模型土与原型土动

力学参数的相似比可通过改变模型土各材料的配比进

行调控。 
本次试验模型土与原型土的加速度相似比 Sa 的

目标值为 3，可通过降低模型土与原型土的刚质比相
似系数 SG/Sρ 以达到目标值。通过以下方法可调节土

的相关参数：①向土中掺加锯末能够降低剪切模量及

密度等参数[6-8]；②加入河砂能够在一定程度上调节土

的 G/Gmax– γ 曲线[9]；③原型土不添加其他材料配制

模型土时，可通过改变土的干密度和含水率来调节土

的 Sρ/SG
[4]。锯末与河砂这两种材料性质稳定，成本低

且取材较易。本文以天津某场地粉质黏土为原型土，

将粉质黏土、河砂、锯末和水按比例均匀混合以配制

上部结构–土–隧道相互作用体系振动台试验所需模型
土，以下简称为模型土。 
1.3  土体动应力–动应变非线性相似关系 

文献[10]提出模型土与原型土的动应力–动应变
关系的相似性是动力模型试验设计的重要因素。循环

荷载作用下土体的动应力–动应变关系的骨干曲线形

状最接近双曲线模型。国内外常用于描述土体骨干曲

线的双曲线模型有 Hardin 模型、Davidenkov 模型、

Stokoe 模型等[9]。王志佳[9]采用以上列举的 3 种模型
对黏性土与砂性土进行拟合，通过对比分析模型的拟

合参数及拟合标准差结果后得到结论：Hardin模型在
拟合精度方面较差，Stokoe模型参数较少且拟合精度
与 Davidenkov模型较一致。本次试验土的动应力–动
应变关系的双曲线模型选用 Stokoe模型，其表达式为 

max r

1
1 ( / )

G
G γ γ α=

+
  ，         (2) 

式中，G为动剪切模量，Gmax为最大动剪切模量，γ 为
动剪应变， rγ 为参考剪应变，α 为曲率系数。 
1.4  试验目标 

（1）使上部结构–土–隧道相互作用体系各部分的
原型与模型的加速度相似比相匹配，模型土与原型土

的加速度相似比 Sa的目标值为 3。 
（2）以天津某场地粉质黏土为原型土，参考天津

地区不同深度土层粉质黏土的动剪应变与动剪切模量

比的平均值[11]，采用 Stokoe模型拟合得到天津粉质黏
土不同深度土层的 G/Gmax– γ 曲线。本次试验所配制
模型土采用Stokoe模型拟合所得G/Gmax– γ 曲线应与
天津粉质黏土相似。 

2  共振柱试验 
2.1  试样制作 

将粉质黏土和河砂分别烘干，用木碾将粉质黏土

碾碎，采用匀质干燥杨木锯末。锯末、河砂和粉质黏

土分别过 2 mm筛后，将粉质黏土、锯末、河砂和水
按照一定质量比例混合均匀后装入密封袋中闷料 24 
h，闷料完成后，选用模具规格为 39.1 mm×80 mm，
按照土工试验方法标准[12]制样。制样完成后，将滤纸

片和透水石依次贴在土样上下两端，制成土样饱和器，

然后装入真空缸中进行 1 h抽气，抽气完成后向真空
缸中注水对试样进行饱和，饱和时间为 12 h。 
试验所用锯末、河砂、粉质黏土、土样及共振柱

如图 1所示。 
2.2  试验仪器、方法与数据分析 

共振柱试验是被公认为测定土力学参数最可靠的

方法，美国测试与材料协会（ASTM）就将其纳入行
业标准[8]。本次试验所采用仪器为河北工业大学土木

工程岩土实验室的 GZZ-50B型自由振动式共振柱，采
用自由振动法测量模型土的有关土动力学参数。将饱

和完成的土样脱模安装到共振柱上后，施加 30 kPa围
压固结 8 h，固结完成后按照 GZZ-50型共振柱仪操作
说明进行共振柱试验，得到不同配比的模型土在 30 
kPa 围压下的动剪应变、动剪切模量与阻尼比的试验
数据。使用 origin软件对试验数据进行处理分析，创

物理量 相似 
关系 上部结构 隧道 土 

长度 l [L] L 1/ 30S =  
L 1/ 30S =  

L 1/30S =  

线位移 δ [L] L

1/ 30
S Sδ =
=

 L

1/ 30
S Sδ =
=

 L

1/ 30
S Sδ =
=

 

弹性模量 E [FL-2] E 0.3S =  
E 0.265S =  E GS S=  

等效质量密

度 ρe 
[FL-4T2] eρ

3S =  
eρ

2.65S =  m p/ρ ρ  

频率 ω [T-1] ω T1/
9.523

S S=

=
 ω T1/

9.523
S S=

=
 9.523 

时间 t [T] eT L ρ E/

0.105

S S S S=

=

 
0.105 0.105 

加速度 
幅值 a [LT-2] ea E L ρ/( )

3

S S S S=

=

 
3 G ρ l/

3

S S S
=
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建 Stokoe模型函数，以 Gmax， rγ 和 α作为参数进行拟
合，得到不同配比的模型土的 Gmax 拟合参数值及

G/Gmax– γ 动力特性曲线。 

 

图 1 试验仪器及土样 

Fig. 1 Test instrument and soil sample 

2.3  试配试验 

为找出满足本次试验所设定相似目标的模型土的

最优配比，进行了大量的试配试验。图 2 中的 B～P
代表前期试配的部分不同配比模型土的G/Gmax– γ 曲
线，Q代表原型粉质黏土的 G/Gmax– γ 曲线。 

 

图 2 原型土及试配方案 G/Gmax– γ 曲线 

Fig. 2 Curves of G/Gmax- γ  of prototype soil and test schemes 

通过试验结果得出：由方案 P的模型土（其成分
锯末、河砂、粉质黏土质量比为 18%∶27%∶55%，
含水率为 50%）所得的加速度相似比 Sa等相关参数较

符合所设定的相似目标。 

 

3  正交试验设计及结果分析 
在试配试验的方案 P的基础上设计并进行 30 kPa

围压下的模型土正交试验，以确定满足设定目标的模

型土中各添加材料的最优比例，并研究各添加材料对

模型土的动力学参数以及G/Gmax– γ 动力特性曲线的
影响规律。 
3.1  正交试验设计及部分结果 

通过改变含水率，或控制锯末、河砂和粉质黏土

各材料所占这三者总质量百分比可以调节模型土的部

分动力学参数。选取锯末含量 A、含砂量 B和含水率
C这 3个影响因素，每种因素设置 3个水平，采用正
交表 L9(34)确定正交方案配比组合，各方案配比及部
分结果见表 3所示。 

表 3 正交试验方案及部分结果 

Table 3 Orthogonal test schemes and partial results 

方案 锯末 
A/% 

河砂 
B/% 

含水率
C/% 

密度 
ρ/(g·cm-3) 

最大动剪切模

量 Gmax/MPa 

加速度

相似比
Sa 

1 18 21 35 1.42 9.516 3.51 
2 18 27 50 1.49 8.283 2.91 
3 18 33 60 1.56 6.799 2.28 
4 23 21 50 1.33 9.165 3.60 
5 23 27 60 1.46 7.402 2.64 
6 23 33 35 1.20 8.751 3.81 
7 28 21 60 1.25 6.318 2.64 
8 28 27 35 1.06 6.350 3.12 
9 28 33 50 1.09 6.319 3.00 

注：因素 A为锯末含量，即锯末占锯末、河砂和粉质黏土总质

量的百分比（m 锯末/m 总），因素 B为河砂含量，即河砂占锯末、

河砂和粉质黏土总质量的百分比（m 砂/m 总）。 

对表 3中 9组不同配比的模型土分别进行共振柱
试验，每组模型土至少做 3个试样以减小误差的影响。
试验测得各组模型土在30 kPa围压下的动剪应变和对
应的动剪切模量。对每组模型土的动剪切模量–动剪应
变数据采用本文 2.2 节的数据处理方法进行拟合，得
出各方案模型土的Stokoe模型相关参数及G/Gmax– γ
曲动力特性曲线。依据相关参数评判得出模型土各添

加材料的最优配比，并采用极差法和方差分析法分析

各材料掺量对模型土动力特性参数的影响规律。 
3.2  G/Gmax– γ 曲线相似性分析 

图 3 中 m1～m9 分别代表方案 1 到方案 9 的
G/Gmax– γ 动力特性曲线；p 为粉质黏土即原型土的
G/Gmax– γ 动力特性曲线，此曲线是由文献[11]中统计
的天津地区 0～50 m深度处的粉质黏土动剪应变γ 与
对应的动剪切模量比 G/Gmax的平均值采用 Stokoe 模
型拟合所得。 
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图 3 原型土及正交方案 G/Gmax– γ 曲线 

Fig. 3 Curves of G/Gmax- γ  of prototype soil and orthogonal  

schemes 

本次判定模型土与原型土G/Gmax– γ 曲线的相似
问题借鉴最小二乘法原理：将原型土拟合的 Stokoe模
型作为回归函数 F( rγ ，α)，引入二元函数，见下式： 

p m
r

1

p
p

max r

m
m

max r

( , ) ( )     

1     
1 ( / )

1
1 ( / )

n

i i
i

i
i

i
i
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G

γ α

γ γ

γ γ

=

α
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式中  p
iF 为原型土采用 Stokoe 模型拟合所得剪应变

（区间为 10-6～10-2）下的 G/Gmax值，
p
rγ 为原型土参

考剪应变； m
iF 为各方案模型土采用 Stokoe 模型拟合

所得剪应变下的 G/Gmax值，
m
rγ 为模型土参考剪应变。 

Q( rγ ，α )函数的直观意义是表示各方案模型土
与原型土相同剪应变（区间范围为 10-6～10-2）下对应

的 G/Gmax的距离的平方和，以下简写为 Q函数。Q函
数值越小，说明该方案模型土偏离原型土 G/Gmax– γ
动力特性曲线程度越小。 

Q函数只能反映模型土与原型土动力特性曲线选
取的比较点的偏离程度，不能反映出两者之间的曲线

形状相似程度。而 Stokoe模型中曲率系数α 和参考剪
应变 rγ 决定着曲线的形状，为综合考虑 Stokoe模型中
参考剪应变 rγ 和曲率系数α 对曲线相似性的影响，因
此创建一个新的三元 Y(

r
Sγ ， Sα，Q)函数： 

r r

2 2( , , ) ( 1) ( 1)Y S S Q S S Qγ γα α= − − ⋅   。  (4) 

式中，
r

Sγ 为参考剪应变相似比，Sα为曲率系数相似比。 

r
Sγ 值和 Sα值越接近 1、Q值越小，(

r
Sγ -1)2( Sα -1)2

与 Q乘积值即 Y(
r

Sγ ，Sα，Q)函数值越小，该方案模
型土与原型土的G/Gmax– γ 动力特性曲线偏离程度越
小、曲线形状相似程度越高，曲线整体的相似程度就

越高。Y(
r

Sγ ， Sα，Q)函数同时结合 Q( rγ ，α )函数
值与 Stokoe模型拟合参数值，从两个方面综合评判模
型土与原型土 G/Gmax– γ 动力特性曲线的相似性。由
表 4得方案 2模型土与原型土的G/Gmax– γ 动力特性

曲线相似度最高。 
表 4 正交方案 Stokoe模型拟合参数及 Q值、Y值 

Table 4 Fitting parameters of Stokoe model and values of Q and Y  

.for orthogonal tests 

方案 
参考剪应变 

rγ  
曲率系数 

α  Q(γr, α) Y(Sγr, Sα, Q) 

P 0.00118 0.943 0 0 
1 0.00174 0.925 0.033 2.71×10-6 
2 0.00130 1.015 0.003 1.80×10-7 
3 0.00195 0.954 0.055 3.18×10-6 
4 0.00320 0.628 0.179 0.0585 
5 0.00191 1.075 0.062 0.0004 
6 0.00266 0.834 0.134 0.0028 
7 0.00349 0.750 0.219 0.0351 
8 0.00343 0.748 0.217 0.0337 
9 0.00181 1.201 0.063 0.0013 

注：P代表粉质黏土。 
3.3  加速度相似比分析 

由式（1）得模型土与原型土的刚质比相似系数
SG/Sρ目标值为 0.1，各正交方案模型土的密度 ρ的变
化区间为 1.06～1.56 g/cm3，原型土密度 ρ 为 2.0 
g/cm3，对应的动剪切模量比 SG目标值区间为 0.053～
0.078。由相似理论可知围压相似比应与动剪切模量相
似比相等，正交方案模型土围压均为 30 kPa，因此对
应原型土的围压区间为 385～556 kPa。根据天津场地地
勘报告得该围压区间的最大动剪切模量约为 115 MPa，
故将各正交方案对应的原型土的Gmax定为 115 MPa。 
由表 3可知方案 1、方案 4与方案 6的加速度相

似比 Sa明显偏高于目标值 3，方案 3、方案 5与方案 7
的 Sa低于目标值 3，方案 2、方案 8与方案 9的 Sa值

最为接近目标值。 
3.4  各因素对试验结果影响分析 

（1）极差法分析各因素对 G/Gmax– γ 曲线相似
性影响 
极差分析法是通过对比各因素的最大值和最小值

之差来分析各因素对所选指标影响问题。极差越大，

说明该因素对所选指标影响越显著。以 Y(
r

Sγ ， Sα，

Q)函数值为指标，以下简写为 Y函数。采用极差分析
法评价锯末、河砂的含量以及含水率对 G/Gmax– γ 曲
线相似性的影响。极差分析结果见表 5和图 4。 

表 5 各因素对曲线相似性影响极差分析 

Table 5 Range analysis of influences of various factors on  

similitude of curves 
因素 

项目 
锯末 A 河砂 B 水 C 

K1 6×10-6 0.093 0.036 
K2 0.061 0.034 0.059 
K3 0.070 0.004 0.035 
极差 0.070 0.089 0.024 
主→次 B→A→C 

注：Ki为正交方案任一列上水平号为 i时所对试验结果之和。    
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图 4 各因素含量对曲线相似性影响趋势图 

Fig. 4 Influences of factors on similitude of curves 

从表 5及图 4可以得出一些结论： 
a）由表 5可得因素 B的极差值大于因素 A和因

素 C的极差，说明河砂含量对 Y(
r

Sγ ，Sα，Q)值的影
响最为明显，即对模型土与原型土二者的 G/Gmax– γ
动力特性曲线的相似性影响最大，其次是锯末含量，

含水率对模型土与原型土动力特性曲线的相似性的影

响作用最小。 
b）由图 4可得，当模型土中的锯末含量在 18%～

28%之间时，锯末含量越多，Y 值越大，表明模型土
偏离原型土 G/Gmax– γ 曲线程度越大，导致模型土与
原型土动力特性曲线的相似度越差。 

c）由图 4可得，在一定范围内，即模型土中的河
砂含量在 21%～33%之间时，Y 值随着河砂含量的增
加而减小，模型土偏离原型土 G/Gmax– γ 的曲线程度
就越小，说明河砂含量的改变能在一定程度上调节模

型土的动力特性曲线，降低模型土与原型土的 G/Gmax

– γ 曲线之间的偏离程度，改善模型土与原型土的动
力特性曲线之间的相似性。 

d）模型土的含水率在不同范围内变化对模型土与
原型土动力曲线的相似性影响效果有所差异。从图 4
中可以看出当含水率在 35%～50%之间时，Y 值随着
含水率的增加而增加，即模型土偏离原型土动力曲线

的程度越大，二者相似度越差；当含水率在 50%～60%
时，Y 值随着含水率的增加而减小，说明在此区间内
含水率越高，模型土与原型土二者的 G/Gmax– γ 曲线
相似程度越好。 
（2）方差分析法分析各材料对模型土 Gmax，

Gmax/ ρ的影响规律 
方差分析法可用于检验有关因素对试验结果有无

显著影响。以模型土的最大动剪切模量 Gmax、最大动

剪切模量 Gmax与密度 ρ之比 Gmax/ ρ作为试验指标。
在置信水平 0.01α = ， 0.05α = 条件下，从 F 分布表
查得因素显著性临界值 F0.05（2,6）=5.14，F0.01（2,6）
=10.92。由表 6，7 得出锯末含量对模型土的 Gmax有

显著影响，含水率对模型土的 Gmax/ρ有显著影响。 

表 6 模型土的 Gmax的方差分析 

Table 6 Variance analysis of Gmax of model soils 
因素 

项目 
锯末 A 河砂 B 水 C 

组间均方MSA 4.249 2.525 1.559 
组内均方MSe 0.820 1.539 1.715 

F值（F=MSA/Mse） 5.181 1.641 0.908 
单因素显著性 显著 不显著 不显著 

表 7 模型土的 Gmax/ρ的方差分析 

Table 7 Variance analysis of Gmax/ρ of model soils 
因素 

项目 
锯末 A 河砂 B 水 C 

组间均方MSA 0.722 0.350 2.717 
组内均方MSe 1.001 1.125 0.432 

F值（F=MSA/Mse） 0.721 0.311 6.289 
单因素显著性 不显著 不显著 显著 

3.5  综合判定模型土最优配比 

本次试验关于模型土与原型土的相似性判定标准

如下： 
（1）由表4可知正交试验方案2的模型土与原型

土的 G/Gmax– γ 曲线在相同剪应变下（区间范围为
10-6～10-2）对应点的动剪切模量比 G/Gmax的距离的平

方和即 Q值等于 0.003，Y值等于 1.80×10-7，均为各

正交方案中的最小值，Q值越小说明两曲线距离越近，
Y 值越小说明两曲线形状越接近。故方案 2 的模型土
与原型粉质黏土的动力特性曲线最相似。 
（2）本次试验模型土与原型土的加速度相似比

Sa目标值为 3，方案 2的 Sa值为 2.9，接近目标值 3。 
综合判定得出方案 2为本次试验模型土的最优方

案，模型土各材料锯末、河砂和粉质黏土所占固体颗

粒总质量的比例为 18%锯末 27%砂 55%粉质黏土，含
水率为 50%。 

4  不同围压下模型土的验证 
为进一步验证方案 2模型土是否满足不同围压下

与对应深度处原型土的G/Gmax– γ 动力特性曲线的相
似性，以及不同围压下模型土与原型土的加速度相似

比 Sa是否满足预期目标值 3，对方案 2模型土另外进
行了 50 kPa与 70 kPa围压下的共振柱试验。 

由表 8 可知加速度相似比 Sa在 2.54～2.9 之间，
与目标值 3较为接近。由图 5及表 9可知不同围压下
的模型土与对应深度的原型土的G/Gmax– γ 动力特性
曲线基本相似：3个围压下的

r
Sγ ， Sα值都接近 1，Q

值在 0.003～0.007之间，Y值在 1.11×10-7～8.44×10-7

之间，说明两曲线的形状相似、距离接近，可认为曲

线相似。方案 2基本满足不同围压下本次试验所设定
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模型土与原型土的相似目标，确定作为本次上部结构–
土–隧道模型振动台试验所用模型土。 

 

图 5 不同围压下模型土与对应深度原型土的 G/Gmax– γ 曲线 

Fig. 5 Curves of G/Gmax- γ  of model soils and corresponding  

     depths of prototype soils at different confining pressures 

表 8 模型土与原型土的加速度相似比相关参数 

Table 8 Correlation parameters about similitude ratio of  

 acceleration of model and prototype soils 

类别 围压 
σ/kPa 

最大动剪 
切模量 Gmax/MPa 

加速度相似

比 Sa 
原型土 402 115 
模型土 30 8.3 

2.9 

原型土 670 150 
模型土 50 10.3 

2.76 

原型土 940 192 
模型土 70 12.0 

2.54 

表 9 模型土与原型土 G/Gmax– γ 曲线相似性相关参数 

Table 9 Correlation parameters about similitude of G/Gmax– γ  of  

..model and prototype soils 

类别 围压 
σ/kPa 

参考剪应变 
γr 

曲率 
系数 α 

Q Y 

原型土 402 0.00106 0.945 
模型土 30 0.00130 1.015 

0.003 8.44×10-7 

原型土 670 0.00127 0.961 
模型土 50 0.00134 1.074 

0.004 1.68×10-7 

原型土 940 0.00136 0.935 
模型土 70 0.00139 1.104 

0.007 1.11×10-7 

另外，阻尼比也是土的动力特性中的一个重要参

数，由于它是无量纲量，所以模型土和原型土应该具

有相同的阻尼比λ随剪应变γ 的变化关系曲线[6]。 
原型土的阻尼比 λ随剪应变 γ 变化的 λ– γ 曲线

由天津地区不同深度土层粉质黏土的动剪应变与阻尼

比的平均值[11]拟合得到，最优配比模型土在不同围压

下的λ– γ 曲线由每组试样进行共振柱试验得到的所
有数据拟合所得。 
由图 6可得最优配比模型土与原型土在不同围压

下的λ– γ 曲线趋势相同：阻尼比 λ都随着剪应变 γ
的增大而增大，两者的阻尼比随着剪应变的增大都逐

渐趋于定值。两者λ– γ 曲线的形状虽有一定差别，
但是整体的变化趋势基本一致，最优配比模型土与原

型土的阻尼比–剪应变曲线相似度尚可。 
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图 6 不同围压下模型土与对应深度原型土的λ – γ 曲线 

Fig. 6 Curves of λ - γ  of model soils and corresponding depths  

of prototype soils at different confining pressures 

5  卓越周期相似分析 
抗震设计中，场地的卓越周期对结构的地震响应

影响较大[8,13]。根据相似理论，土的卓越周期相似比

应与上部结构及隧道的周期相似比一致，可基于土的

卓越周期相似的原则设计模型土[8, 13-14]。 
为进一步保证设计的方案 2模型土与原型土在地

震响应时的相似性，需比较方案 2模型土与原型土的
卓越周期相似系数 ST是否达到预期目标值 0.105。 
由天津场地地勘报告可得原型场地土的剪切波速

随深度不断变化，故采用等效剪切波速计算原型土的

周期。  
se

se 0

s
1

4 /   
/   

/
n
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T h v
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t d v   
=

= 
= 

= 

∑
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             (5) 

式中，h为总土层厚度，vse为土层等效剪切波速（m/s），
d0为计算深度（m），t 为剪切波在地面至计算深度之
间的传播时间，di为计算深度范围内第 i 土层的厚度
（m），vsi 为计算深度范围内第 i 土层的剪切波速
（m/s），n为计算深度范围内土层的分层数。 
根据式（5）计算得到天津原型场地土的等效剪切

波速 vse为 214.998 m/s，卓越周期 T为 0.781 s。根据
方案 2模型土在不同围压下的最大动剪切模量值，代
入式（6）[15]，采用 origin软件拟合得到式（6）中的
系数 k与 n的值（如图 7），即可以得出模型土在不同
围压下的 Gmax计算公式。 

3
max a

a

n

G k p
p
σ 

= ⋅  
 

  ，          (6) 

式中，k，n 为常数， 3σ 为围压， ap 为大气压力，等
于 51.01 10×  Pa。 

模型土深度根据模型箱深度取 1.4 m，围压为 
   1.49 10 1.4 20.86 kPaghσ ρ= = × × =  。  (7) 
按模型箱深度将模型土分为 14层，模型土的等效

剪切波速计算式如下：  
se

0 0
s max
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h hx x
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图 7 模型土拟合 Gmax– 3σ 曲线 

Fig. 7 Fitting curve of Gmax- 3σ  of model soils   

根据式（6），（8）及采用 origin软件拟合得到式
（6）中的系数 k与 n的值，编程计算得到方案 2模型
土的等效剪切波速为 82.285 m/s，卓越周期为 0.068 s，
故方案 2模型土与原型土的卓越周期相似比为 0.087。
卓越周期相似比预期目标为 0.105，表明本次研究所得
模型土与原型土不仅与结构体系保持一致的加速度相

似比，在 G/Gmax– γ 动力特性曲线和卓越周期方面也
具有较高的相似性。 

6  结    论 
本文以天津某场地粉质黏土为原型土，基于土与

上部结构、下部隧道加速度相似比一致的原则，设计

了一种以锯末、河砂、粉质黏土和水为成分的模型土；

对不同配比的模型土进行共振柱试验，找到满足设计

目标的较优配比模型土，并以此为基础进行正交试验，

研究得出各添加材料对模型土有关动力参数的影响规

律；同时验证了不同围压下最优配比的模型土与原型

土是否满足设定的相似目标，并且对比探讨了模型土

与原型土关于阻尼比的相似性；并基于土、上部结构

与隧道周期相似比一致的原则验证了模型土与原型土

的卓越周期相似性。本次试验为今后有关振动台模型

土的配制研究提供了一定的参考。主要结论有： 
（1）本文试验采用 Stokoe 模型拟合参数，同时

引入 Q( rγ ，α )函数，创建三元 Y(
r

Sγ ，Sα，Q)函数，
从 Stokoe模型拟合参数值、Q函数值和 Y函数值三方
面综合判定得出正交试验方案 2的模型土与原型土的
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G/Gmax– γ 动力特性曲线最为相似，且其与原型土的
加速度相似比非常接近 Sa等于 3的相似目标，由此将
其确定为最优配比模型土，作为本次关于上部结构–
土–隧道振动台试验所需模型土。最优配比方案模型土
材料中锯末、河砂与粉质黏土质量比为 18%∶27%∶
55%，含水率为 50%。 
（2）模型土中的河砂含量对模型土与原型土的

G/Gmax– γ 的动力曲线相似性影响程度最大，其次是
锯末含量，含水率对二者的动力曲线相似性影响最小。

3 种材料的添加对 G/Gmax– γ 动力特性曲线的调节范
围较广，对其它土质的 G/Gmax– γ 曲线也可以通过添
加并调节锯末、河砂的含量及含水率进行模型土的配

制。 
（3）模型土中锯末含量对最大动剪切模量 Gmax

影响显著，锯末掺量越多，Gmax越小，但同时 Y值越
大，导致模型土 G/Gmax– γ 动力特性曲线偏离原型土
较多，二者的动力曲线相似性越差；含水率对模型土

的 Gmax/ρ值有显著影响，可在一定范围内改变含水率
以调节原型土与模型土的加速度相似比。 
（4）进行了不同围压下方案 2 模型土的共振柱

试验，进一步验证了不同围压下最优配比的模型土满

足本次试验的预期相似目标。 
（5）同时对比探讨模型土与原型土关于阻尼比

的相似性，得出二者的λ– γ 曲线趋势大致相同，二
者的阻尼比相似度尚可。 
（6）基于土、隧道与上部结构周期相似比一致的

原则，采用土的卓越周期相似系数验证模型土与原型

土的相似性，计算所得结果为 0.087，与目标值 0.105
较为接近，表明本次研究所得模型土与原型土关于卓

越周期方面有较好的相似性。 
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地震动强度参数与地铁车站结构动力响应指标分析 
钟紫蓝，申轶尧，甄立斌，张成明，赵  密，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：影响地铁车站动力响应的地震动强度参数有多种，研究地震动强度参数和结构地震响应指标的关联性对地下
结构抗震设计具有重要的现实意义。为了研究近场地震动作用下适用于评价地铁地下车站的地震动强度参数，以大开

地铁车站为原型，基于非线性时程分析结果，通过对 22个地震动强度参数与结构地震响应指标进行双对数线性回归分
析，从有效性、实用性和效益性对地震动强度参数与结构地震响应指标进行分析评价。研究结果表明：以地表峰值加

速度 PGA为代表的加速度型地震动参数以和加速度谱强度ASI为代表的谱相关型地震动参数更适合用于研究单层地铁
车站结构，适合用于预测结构在地震作用下的动力响应；顶底板层间位移角、中柱底部剪力和中柱底部弯矩适合作为

预测地铁地下结构的动力响应指标。 
关键词：地震动；强度参数；非线性动力分析；地震响应指标；有效性 
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Ground motion intensity measures and dynamic response indexes of           
metro station structures 

ZHONG Zi-lan, SHEN Yi-yao, ZHEN Li-bin, ZHANG Cheng-ming, ZHAO Mi, DU Xiu-li 
(Key Laboratory of Urban Security and Disaster Engineering of Ministry of Education, Beijing University of Technology, Beijing 100124, China) 

Abstract: There are many kinds of ground motion intensity measures that affect the dynamic response of metro stations. It is of 

great practical significance to study the correlation between the ground motion intensity measures and the structural seismic 

response indexes for seismic design of underground structures. In order to study the ground motion intensity measures suitable 

for evaluating subway underground stations under the near-field ground motion, the Daikai metro station is taken as the 

prototype. Based on the results of nonlinear time-history analysis, through the bilinear logarithmic regression analysis of 22 

seismic intensity measures and structural seismic response indexes, the ground motion intensity measures and structural seismic 

response indexes are analyzed and evaluated in terms of efficiency, practicality and proficiency. The results show that the 

acceleration ground motion intensity measure represented by PGA and the spectral correlation ground motion intensity measure 

represented by ASI are more suitable for studying one-story subway station structures, which are suitable for predicting the 

dynamic response of structures under ground motion. The drift ratio between the top slab and the bottom slab, the shear force at 

the bottom of the middle column and the bending moment at the bottom of the middle column are suitable as the dynamic 

response indexes for predicting the underground subway structures. 

Key words: ground motion; intensity measure; nonlinear dynamic analysis; seismic response index; efficiency 

0  引    言 
地震动强度参数（intensity measure，IM）是表征

地震动强度的指标，包含着大量和地震动特性相关的

信息。在结构抗震分析中，不同地震动强度参数在评

估同一场地相同结构的地震响应时存在较大的差异

性。因此如何根据合理的地震动强度参数来选择和调

整实测地震记录进行结构地震动力响应分析，一直是

结构工程抗震研究所面临的一个难点。 
已有研究表明，当采用合适的 IM 和结构地震响

应指标（engineering demand parameter，EDP）时，可
以减少结构动力响应分析计算结果的离散性，提高计

算效率，因此，选用合理的地震动强度参数对结构动

力响应分析至关重要。已有研究多用基于有效性
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（efficiency）和充分性（sufficiency）两方面来衡量所
选用的 IM 指标在评价结构地震响应的适用性。

Riddell[1]选取单自由度（single degree of freedom, 
SDOF）系统为研究对象，采用 90条地震动记录，对
23个地震动强度参数和 4个结构地震响应变量进行研
究，结果表明：与地震动峰值位移相关的地震动强度

参数对长周期结构的地震响应有显著影响。Padgett等[2]

选取多跨简支钢梁桥为研究对象，基于人工合成地震

记录和真实地震记录进行了桥梁结构地震响应研究，

研究结果表明，地表峰值加速度（PGA）和基本周期
对应的加速度反应谱，Sa(T1，5%)，是合成地震动记
录中效果最佳的，而累积绝对速度（CAV）是所选真
实地震动中最佳的。叶列平等[3]选取 60 条原始地震
动，采用 33 个地震动强度参数，基于弹塑性 SDOF
系统和多自由度（MDOF）系统进行了结构的非线性
时程分析，结合结构的代表性地震响应指标，研究了

不同的地震动强度参数与不同结构地震响应指标的相

关性，发现采用单一地震动指标不适合作为结构地震

响应的唯一标准，应采用复杂的多参数指标对结构地

震响应进行合理评价。 
增量动力分析（ incremental dynamic analysis, 

IDA）方法是近年来逐渐发展起来的一种动力非线性
分析方法，其分析结果可以反映出结构随地震强度增

加的损伤演化过程[4]。基于 IDA的结构地震响应分析
方法已成为结构抗震性能评估常用的方法之一，但该

方法在选择地震记录时缺乏统一标准，且由于影响地

震动的参数很多，不同的地震动强度参数对结构弹塑

性地震响应的影响十分复杂，同时在现有研究中，人

们多关注于地震动强度指标与地上结构地震响应指标

的相关性，对于地上结构有关地震动强度参数的选取

相关学者做了大量的研究，提供了不少参考指标，而

对于地铁地下车站结构的地震响应与地震动强度参数

的研究有限。基于此，本文以日本大开地铁车站为原

型，选取 22个地震动强度参数，考虑近场地震动输入
的不确定性，通过增量动力分析（IDA）方法对土–结
构体系进行非线性动力时程分析，从有效性（efficiency）、
实用性（practicality）和效益性（proficiency）3 方面对
所选地震动强度参数进行综合评估。本文对地铁地下

车站结构抗震分析选取合理的地震动强度参数提供一

定参考意义。 

1  地震动强度参数选择 
合理的地震动强度参数 IM 是预测结构响应和评

价结构地震功能可恢复能力的重要基础，应能反映结

构地震响应指标或损伤指标。目前常用的地震动强度

参数有与结构独立的参数，如累计绝对速度（CAV）、
Arias 强度（AI）、均方根加速度 arms、PGA、地表峰
值速度 PGV 等；也有与结构相关参数，如谱加速度
Sa、谱速度 Sv、谱位移 Sd等两类。由于地震动输入具

有很强的随机性，导致结构的结果分析在很大程度上

依赖于地震动输入，采用不同的地震动强度参数所得

到的分析结果往往不尽相同。 
为了确定地震激励下结构反应的评估而要选择最

佳的 IM，本文在此共选取了 22个地震动参数指标，
如表 1所示，分为加速度型指标、速度型指标、位移
型指标和谱相关型指标 4种。在表 1中，a(t)是地表地
震动的加速度时程，v(t)是地表地震动的速度时程，d(t)
是地表地震动的位移时程，g是重力加速度，tf是地震

动持时，td 是地震动有效强震持时，其中 td=t2-t1，t1

和 t2分别为 5%和 95%AI 值对应的时刻，T1是土–地
下结构相互作用体系的基本周期。 

2  计算模型与地震动记录选取 
2.1  计算模型与参数 

本文选取 1995 年阪神地震中遭到严重破坏的大
开车站进行实例分析，其横断面尺寸和配筋如图 1所
示[5]。 

 

图 1 大开车站横断面详图 

Fig. 1 Cross-sectional details of Daikai station 

大开车站结构埋深 4.8 m，所处场地主要由全新
世砂土和更新世黏土组成，该场地的土层情况及其物

理力学参数如表 2所示。经计算该场地土层等效剪切
波速为 vse=192 m/s，根据中国《城市轨道交通结构抗
震设  
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表 1 本文选用的地震动强度参数 

Table 1 Intensity measures used in analysis 
类别 编号 名称 定义 类别 编号 名称 定义 

1 峰值加速度 PGA=max|a(t)| 13 结构基本周期

谱加速度 a 1, ( ) 0.05S T ξ =  

2 Arias强度 
f 2

0

πAI (t) t
2

t
a d

g
= ∫  14 结构基本周期

谱速度 v 1,  0.05)(S T ξ =  

3 累计绝对速度 
f

0
CAV ( )d

t
a t t= ∫  15 结构基本周期

谱位移 d 1, ( ) 0.05S T ξ =  

4 均方根加速度 
2

1

t 2
rms t

d

1 ( )da a t t
t

= ∫  16 加速度谱强度 
0.5

a0.1
ASI ( ,5%)dS T T= ∫  

5 复合加速度 1/ 3
a dPGAI t   = ⋅  17 速度谱强度 

2.5

V0.1
VSI ( ,5%)dS T T= ∫  

6 特征强度 3/ 2
c rms d( )I a t=  

加速度

相关型 

7 加速度平方积分 
f 2

sq 0
( )d

t
a a t t= ∫  

谱相

关型 

18 位移谱强度 
5.0

d2.0
DSI ( ,5%)dS T T= ∫  

8 峰值速度 PGV=max|v(t)| 19 峰值位移 PGD=max|d(t)| 

9 均方根速度 
2

1

2
rms

d

1 ( )d
t

t
v v t t

t
= ∫  20 均方根位移 

2

1

2
rms

d

1 ( )d
t

t
d d t t

t
= ∫  

10 速度平方积分 f 2
sq 0

( )d
t

v v t t= ∫  21 位移平方积分 2
sq 0

( )dft
d d t t= ∫  

11 复合速度 2 / 3 1/ 3
v dPGVI t= ⋅   

速度相

关型 

12 Fajfar强度 0.25
dFI PGV t= ⋅  

位移

相关

型 

22 复合位移 1/ 3
d dPGDI t= ⋅  

表 2 土层的性质
 

Table 2 Properties of soils 
土层信息 土层深度/m 密度/(kg·m-3) 剪切波速/(m·s-1) 泊松比 黏聚力/kPa 内摩擦角/(°)  
人工填土 0～1.0 1900 140 0.33 20 15 
全新世砂土 1.0～5.1 1900 140 0.32 1 40 
全新世砂土 5.1～8.3 1900 170 0.32 1 40 
更新世黏土 8.3～11.4 1900 190 0.40 30 20 
更新世黏土 11.4～17.2 1900 240 0.30 30 20 
更新世砂土 17.2～39.2 2000 330 0.26 1 40 

表 3 钢筋及混凝土材料参数 

Table 3 Material parameters of steel rebar and concrete  

材料 
密度

ρ/(kg·m-3) 
弹性模

量E/GPa 
泊松

比ν  
屈服强度

fy/MPa 
轴心受压强

度 fc0/MPa 
轴心受拉强

度 ft/MPa 
极限受压强度

fu/MPa 
峰值压

应变 εc0 
极限压

应变 εcu 
混凝土 2500 24 0.15 — 14.3 2.1 12.2 0.002 0.0038 
钢筋 7800 200 0.3 235 — — — — — 

计规范》（GB 50909—2014）[6]对场地类别的划分，该

场地属于Ⅱ类场地，相当于日本抗震规范的中硬土场

地。虽然中国的抗震规范依靠场地覆盖土层厚度和等

效剪切波速来进行场地划分，而日本规范则依据场地

特征周期 Tg
[7]，但究其根本均依赖场地等效剪切波速，

因此本文分析结果对国内工程也具有一定参考价值。 
采用通用有限元软件 ABAQUS 对大开车站横断

面进行地震反应分析，土–结构系统的有限元模型如图
2所示。对本文所建土–结构系统有限元模型进行模态
分析，得到土–地下结构模型体系的基本周期 T1=0.51 
s。建模时结构采用两节点线性梁单元（B21），周围
土体采用四节点二次减缩积分平面应变单元

（CPE4R）。土体采用 Drucker-Prager弹塑性模型，该

模型可以用来模拟土、岩石等摩擦型材料，可考虑材

料各向同性硬化或软化以及材料阻尼效应，可以较好

的描述岩土介质的力学行为[8]。结构采用 C30混凝土
材料，弹性模量取 2.4×104 MPa，密度取为 2.5×103 

kg/m3。在二维平面应变分析时，考虑到中柱在车站纵

向是等间距（3.5 m）分布，为保证等效前后截面的抗
弯刚度、抗剪刚度、抗压刚度及截面质量均不改变，

故等效后的中柱弹性模量取 7.0×103 MPa，密度取为
7.14×102 kg/m3。为了尽可能消除边界效应对地下结

构地震反应的影响，场地的计算宽度应取地铁车站结

构宽度的 5 倍以上为宜[9]，本文的模型地基的宽度取

170 m，工程基岩地面位于地下 39.2 m。模型的底部
在竖直方向进行约束，在模型两侧边设置捆绑边界
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（equal-displacement boundary）[10]，强制侧面边界上

所对应点的位移相同，该边界适用于成层分布土层的

弹塑性分析问题，并把地震动记录作为平面剪切波在土

体底部输入。考虑土–结构之间黏结、滑移和脱开，采
用接触面对法模拟土和结构之间的接触效应，接触面

法向采用“硬接触”，切向接触采用库仑摩擦模型，摩

擦系数 µ为 0.4[11]。土体按照数值模拟精度要求离散，

单元网格尺寸小于 1/10～1/8 波长[12]，在这里取土体单

元网格尺寸为 1 m。 

 
图 2土-结构相互作用有限元模型 

Fig. 2 Finite element model for soil-structure interaction system 

考虑到结构的非线性，在此使用基于 ABAQUS
开发的一组材料单轴滞回本构模型 PQ-Fiber[13]，主要

用于在钢筋混凝土结构、钢结构等的弹塑性时程分析

中定义杆系结构的材料本构单元。采用 ABAQUS 中
的铁木辛柯梁单元 B21，通过*rebar 关键字在梁单元
中插入“钢筋”，可以模拟钢筋的力学行为。其中，钢

筋采用考虑随动硬化弹塑性本构的 USteel02模型，混
凝土材料本构选用PQ-Fiber截面纤维模型中的混凝土
模型 UConcrete02，该模型能够考虑混凝土的抗拉强
度。混凝土和钢筋非线性本构关系如图 3所示，材料
参数如表 3所示。 
依据上述参数建立土–结构模型，采用阪神地震中

神户气象台和神户大学的时程记录作为输入地震动，

为了证明数值模拟的合理性，将所得结果与李洋[14]

和杜修力等[15]两者的计算分析结果进行了对比，如表

4 所示，当相同的土和结构模型采用不同的本构模型
时，所得结果会有偏差，但是误差不大，证明本文所

用模型的合理性。 

 

图 3 混凝土和钢筋非线性本构关系 

Fig. 3 Nonlinear constitutive models for concrete and  

.reinforcement 
2.2  地震动记录选取 

鉴于地震动特性是影响地下结构地震反应的关键

因素[16]，不同特性的地震动会引起结构不同的破坏现

象，同时根据对已有的近场地震动的研究表明：近场

地震动与远场地震动的特性有很大差异，近场地震动

下的结构相对于远场地震动的结构破坏更为严重，且

近场地震动是地震造成的地面运动中最复杂的，与断

层破裂过程、滑动方向及速度、断层面上位错的发展

过程等众多因素相关[17]。近年来发生的近场地震动，

如美国的 Northridge地震（1994）、日本的 Kobe地震
（1995）、台湾 Chi-Chi 地震（1999）、台湾花莲地震
（2018）等都证实了结构在这种类型的地震动下将会
产生更严重的破坏。本文从 PEER强震记录数据库[18] 
（http://peer.Berkeley.edu/nga）中根据矩震级大于 6.5
级，震中距小于 10 km选取了 6组水平向近断层地震
记录数据。所选的地震记录信息见表 5，图 4 为所选
12条地震记录的加速度反应谱曲线。本文以此获得的
地震记录为基础对不同地震动强度指标与结构响应指

标的关联性进行研究。 

表 4 计算结果对比 

Table 4 Comparison of calculated results  

本构模型 
类别 

土体 结构 
输入地震动 

层间位移角

/% 

误差 

/% 

峰值剪应力 

/(kN·m-1) 

误差 

/% 

李洋(3D) 
Mohr–Coulomb 

模型 
弹塑性模型 1.00 — 250 — 

本文结果(2D) 
Drucker–Prager 

模型 
PQ-Fiber模型 

神户大学 

0.90 10.0 211 15.6 

杜修力等(3D) 
弹塑性本构 

模型 
弹塑性模型 1.20 — 283 — 

本文结果(2D) 
Drucker–Prager

模型 
PQ-Fiber 模型 

神户气象台 

1.00 16.7 269 4.95 

 

 

http://peer.Berkeley.edu/nga
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表 5 本文选用的近断层地震记录 

Table 5 Near-fault ground motion records 

编号 地震 台站 震级Mw 震中距
/km 地震动分量 PGA/g PGV/(cm·s-1) 总时间

/s 
1 KBU000 0.276 55.3 
2 

Kobe, Japan，
1995 

Kobe 
University 6.9 0.92 KBU090 0.312 30.9 32 

3 KJM000 0.834 91.1 
4 

Kobe, Japan，
1995 KJMA 6.9 0.94 KJM090 0.630 76.1 32 

5 PRI000 0.348 90.6 
6 

Kobe, Japan，
1995 

Port 
Island(0m) 6.9 3.31 PRI090 0.290 51.1 42 

7 TAK_000 0.618 120 
8 

Kobe, Japan，
1995 Takatori 6.9 1.47 TAK_090 0.671 123 40 

9 H-E05_140 0.529 48.9 
10 

Imperial 
Valley-06 

El Centro 
Array #5 6.53 3.95 H-E05_230 0.383 96.9 32 

11 ERZ-NS 0.387 107 
12 

Erzican,Turke
y,1999 Erzincan 6.69 4.38 ERZ-EW 0.496 78.1 21 

 

图 4 地震加速度反应谱曲线 (阻尼比=0.05) 
Fig. 4 Acceleration response spectra of selected ground motions  

(damping ratio = 0.05) 

3  地震动强度参数评价 
在基于性能的地震工程计算中，地震动强度参数

与结构地震响应指标的选择直接决定着计算分析过程

中的计算量以及结果的精度。合理的结构地震响应指

标能较真实反映地震作用下结构的损伤状态，例如地

上结构一般常选用最大层间位移角 θmax作为反映结构

破坏程度的工程需求参数。对于地下车站结构，许成

顺等[19]研究表明：在水平地震作用下，结构中柱与侧

墙的水平相对变形相差不大；结构中柱底部由于构件截

面较小最先达到其极限承载力，是承载力验算的关键截

面。同时根据庄海洋等[20]对地下结构响应指标的定义和

相关取值，本文在此选取地铁车站顶底板水平相对位

移，中柱底部的轴力、弯矩和剪力作为结构地震响应指

标，计算时均选取动力时程结果的绝对值最大值。 
为了考虑地震动强度对土–结构系统随机地震反

应的影响，对上述 12条地震动记录进行调幅，每条地
震动记录的计算峰值加速度按比例调整，将土体底部

输入的地震动峰值分别调整为 0.05g～1.0g，共 180条
地震动记录（每个调整的 PGA水平下包括 12条记录）
分别作用于二维土–结构有限元模型，通过 IDA分析，
可对结构在地震作用下的反应从弹性到弹塑性直到结

构动力失稳做出全面的评估，同时能够反映出结构在

不同强度等级地震下的地震需求能力和整体抗倒塌能

力，能够体现出结构的强度、刚度及变形的变化过程。

根据地震动强度参数的评价标准：有效性、实用性和

效益性对上述弹塑性有限元模型的动力反应结果进行

综合评价分析。 
3.1  有效性 

地震动强度参数的有效性是指，能够使在指定的

地震动强度条件下工程需求参数结果的离散性相对较

小，从而在不降低精度的前提下，减少分析所需的地

震动记录数量和非线性动力时程分析次数[21]，在此可

通过条件对数标准差 β来判别。选择一个有效的地震
动强度参数能够使在指定的地震动强度条件下结构反

应的离散性相对较小，从而在不降低精度的前提下，

减少估计条件概率 P（EDP│IM）和用于进行结构易损
性分析时所需要的地震动数量和非线性分析次数[21]。 

Cornell等[22]指出：结构地震响应指标与地震动强

度参数之间近似满足指数关系，其关系式形式如式（1）
所示。该关系式得到了国内外研究人员的广泛认可，

在此本研究也采用该关系式研究合理的地震动强度参

数。 
ln(EDP) ln( ) ln(IM)a b= + ⋅   。   (1) 

由于式（1）满足一元线性回归模型，可采用最
小二乘法原理对获得的 n个离散点（IMi，EDPi）进行

回归分析，进而获得 ln(IM)与 ln(EDP)的经验回归直
线，并得到条件对数标准差如下： 

2

ln(EDP IM)

(ln(EDP) ln( IM ))
2

ba
n

β
− ⋅

=
−

∑  ， (2) 

式中，n 表示非线性动力时程分析的次数。对于一个
地震动参数 IM 来说，其值越小，结构响应的离散性
越小，所选地震动强度参数的有效性越高，反之则越

差。 
图 5通过数据离散和线性回归方程得出了地震激

励下地铁车站中柱的最大层间位移角 θmax关于地表峰

值加速度 PGA、速度谱强度 VSI和地表峰值位移 PGD
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的有效程度，直观的展现了结构地震响应指标与地震

动强度参数的有效性，由图 5可知，lnPGA-lnθmax的离

散性最小（β=0.23），说明 PGA 的有效性最好；VSI
有效性次之（β=0.37），PGD的有效性最差（β=0.43）。
由于 PGD指的是地表的绝对位移，并不直接表征地下
结构顶底板位置处所在土层的相对位移，故 PGD的有
效性较差。此外，土–地下结构相互体系可以看成是一
个广义结构。对于一个广义结构的横断面来说，峰值

加速度与结构的受力水平具有较明显的相关性，故在

此 PGA所得结果的离散性更小。 

图 5 不同地震动强度参数有效性的比较 

Fig. 5 Comparison of efficiency of different IMs 

图 6展示了表 1中不同地震动强度参数的条件对
数标准差 β值。统计结果表明：①采用结构中柱底部
轴力和剪力为 EDP时，结果的离散性较小，以层间位
移角为 EDP时，结果的离散性最大。②对于层间位移
角来说，加速度型指标、速度型指标和位移型指标的

对结构响应的离散性整体从左往右呈现逐渐增大的趋

势，且在谱相关型指标 β值中，加速度谱强度 ASI离
散性最小，最适合作为谱相关型的 IM。对于弯矩、轴
力和剪力来说，以加速度型指标、速度型指标、位移

型指标和谱相关型指标为 IM，计算结构响应的离散性
整体变化不大。③对不同的 EDP而言，前 3个最有效
的 IMs分别是 ASI，PGA，Ia，以 PGA和 Ia为代表的

加速度型指标和以ASI为代表的谱相关型指标均适用
于预测地铁地下结构在地震作用下的结构响应，不适

合作为预测结构在地震作用下的地震动强度参数有弹

性加速度反应谱 Sa、速度反应谱 Sd和位移谱强度DSI。 

 

图 6 不同地震动强度参数与结构地震响应指标的有效性计算 

结果 

Fig. 6 Results of efficiency of different IMs and EDPs 
3.2  实用性 

实用性是指地震动强度参数与工程需求参数的关

联敏感性[23]。若某一地震动强度参数实用性不强，表

明结构地震响应指标受该地震动强度参数变化的影响

较小。实用性的量化指标通常取式（2）中的线性回归
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系数 b来判断[24]。b值越大，表明该地震动强度参数
的变化对结构地震需求参数的影响越大，实用性越高；

若 b 值趋于 0，表明该地震动强度参数的变化对结构
地震需求参数的无影响，图 7 阐明了 IM 之间实用性
的相对关系。 
图 7给出当各个地震动强度参数为自变量时，回

归方程中的回归系数 b。统计结果表明：①对于不同
的结构地震响应指标，实用性最好的前 5个 IMs分别
依次是 Iv，PGA，ASI，Ia和 arms，实用性最差的前 3
个 IMs依次是 dsq，vsq和 asq。从实用性的角度看，近

场地震动下以 PGA，Ia和 arms为代表的加速度型指标、

以 Iv为代表的速度型指标和以ASI为代表的谱相关型
指标均适用于预测地铁地下结构在地震作用下的结构

响应，这些地震动强度参数的变化对结构地震响应造

成的影响较小；②针对同一个地震动参数，不同结构

响应指标的情况，可以看出层间位移角更适合作为结

构地震响应指标，其次是剪力和弯矩，最后是轴力。 

 

图 7 不同地震动强度参数与结构地震响应指标的实用性计算 

.结果 

Fig. 7 Results of practicability of different IMs and EDPs 
3.3  效益性 

效益性指标ζ [24]是综合考虑有效性和实用性的

指标，是线性回归的对数标准差 ln(EDP IM)β 和线性回归

系数 b的比值，即 
ln(EDP IM)β

b
ζ =   。             (3) 

显然ζ 值越小，意味着对应的地震动参数的效益
性越高。单纯的分别使用有效性和实用性去衡量 IM，
将会导致对某一个 IM 的适用性评价存在偏差，而使
用效益性指标可以对有效性和实用性这两个评价标准

进行平衡。各个地震动强度参数与 4个结构地震响应
指标在近场地震动激励下的效益性评价结果如图 8所
示。由图 8可以看出，①对于结构响应指标来说，层
间位移角、剪力和弯矩的效益性相差不大，而轴力与

各地震动参数的效益相关性最差，说明地震动强度参

数的变化对结构地震需求参数的影响较小，不宜作为

结构地震响应指标；②对于地震动参数来说，从整体

上来看，加速度型指标和速度型指标的效益性最好，

谱相关型指标效益性次之，位移型指标效益性较差，

在 22个 IM中，效益性最好的地震动参数是峰值加速
度 PGA 和加速度谱强度 ASI，dsq在 4 种不同的结构
响应参数中的效益性最差，说明其不适用于预测地铁

地下结构在地震作用下的结构响应。 
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图 8 不同 IM与 EDP的效益性计算结果 

Fig. 8 Results of proficiency of different IMs and EDPs 

4  结    论 
本文围绕适用于地铁地下车站的地震动强度参数

展开研究，以大开车站为研究对象，通过引入 IDA方
法到地下结构的动力响应评价中，采用近场地震动进

行非线性动力时程分析，得到不同强度地震动作用下

结构体系的动力响应。分别对 22个地震动强度参数和
结构地震响应指标进行对数线性回归分析，从有效性、

实用性和效益性 3个方面对不同的地震动参数进行评
价，得到了以下结论： 
（1）根据有效性、实用性和效益性的综合评价结

果，以 PGA 和 Ia为代表的加速度型地震动参数和以

ASI 为代表的谱相关型地震动参数更适合用于预测单
层双跨地铁车站结构在地震作用下的动力响应，同时

层间位移角、中柱底部剪力和弯矩更适合作为地铁地

下结构的动力响应指标。 
（2）在地震作用下的 4种地震动强度参数中，从

有效性来看，加速度型指标的有效性要强于速度型指

标、位移型指标和谱相关型指标，表明加速度型指标

下得到的结构响应的离散性最小；从实用性来看，加

速度型指标和速度型指标的实用性要强于位移型指标

和谱相关型指标，表明加速度型指标和速度型指标下

得到的结构地震响应受该地震动强度参数变化的影响

较小。 
（3）本文的分析中仅考虑单层双跨的单一地铁车

站，随着地铁地下结构形式越来越复杂，在后续研究

中还需开展不同构造形式的地铁车站和不同场地条件

下地下结构地震响应与地震动参数间的相关规律研

究，以得到普适性的结论。 
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摘  要：岩石类材料的强度具有明显的应变率效应。首先分析了材料的单轴动态强度特性，提出了一个简单的强度公
式，可以统一描述准静态到动态的单轴强度特性。随后，基于统一强度准则开展多轴动态强度研究，在双对数坐标系

下，不同应变率下的子午面强度包线近似平行，材料摩擦、静水压力、中主应力效应几乎不受应变率变化的影响。由

此建立动态坐标系，将统一强度准则拓展至考虑应变率效应。基于所得的准则，将单轴压缩、拉伸应力状态代入，强

度准则可以描述与单轴试验相似的强度规律。最后，采用混凝土试验对强度准则进行了验证。该强度准则基于动态强

度特性建立，参数物理意义明确，可以为动态响应分析提供理论基础。 
关键词：岩石类材料；应变率；强度；动力增长因子；黏聚力 
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Dynamic strength criterion for rock-like materials 

HU Jing1, YAO Yang-ping2, ZHANG Xue-dong1, WEI Ying-qi1, ZHANG Zi-tao1, CHEN Zu-yu1 
(1. Department of Geotechnical Engineering, China Institute of Water Resources and Hydropower Research, Beijing 100048, China;     

2. School of Transportation Science and Engineering, Beihang University, Beijing 100191, China) 

Abstract: The strength of rock-like materials has obvious strain rate effect. Based on the characteristics of uniaxial dynamic 

strength, a simple strength criterion is proposed, which can uniformly predict the uniaxial strength from quasi-static to dynamic. 

Under the framework of the unified strength criterion, the triaxial dynamic strength criterion is studied. In the 

double-logarithmic coordinate system, the meridian strength envelopes at different strain rates are approximately parallel. The 

effects of friction, hydrostatic pressure and intermediate principal stress of the materials are not affected by the change of strain 

rate. Thus, a dynamic coordinate system is established, and the unified strength criterion is extended to consider the strain rate 

effect. Based on the obtained criterion, the uniaxial compressive and tensile strength are investigated. The strength criterion will 

represent similar characteristics to those obtained by uniaxial tests. Finally, the strength criterion is verified by strength tests of 

concrete. By fully understanding the dynamic strength characteristics, the parameters in the proposed strength criterion have 

clear physical meanings, and can provide a theoretical basis for dynamic response analysis. 

Key words: rock-like material; strain rate; strength; dynamic increase factor; cohesion 

0  引    言 
岩石类材料的强度不仅与围压、应力状态等因素

有关，还受加载速率的影响。通常应变率越高，强度

越大。在分析爆炸冲击、地震等动力荷载作用时，由

于应力波的衰减，岩土体各个区域处于不同的应力状

态，应变率也存在显著差异，因而需要考虑复杂应力

状态下强度的率相关特性。 
目前，材料的率效应研究以单轴试验为主，学者

针对岩石、混凝土、冻土等材料开展了系列研究。根

据是否存在极限峰值强度，单轴动态强度准则可分为

J准则和 S准则[1]。对于 J准则，随着应变速率的增加，

材料的动态强度将无限增大；而 S准则认为，当应变
率极大时，材料的动态强度也将趋于稳定。Lu 等[2]

认为动态强度由真实动态强度和惯性动态强度组成，

真实动态强度存在极限值。然而，由于在极高应变率

下，试验加载难度极大，可靠数据较少，目前还很难

准确测定或预测极限峰值强度。而 J准则参数相对较
少、易于测定。在材料达到极限峰值强度前，S 准则
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仍可采用 J准则近似，因而，目前仍广泛采用 J准则。 
通常，J准则以对数函数[3]、指数函数[1]或幂函数[4]

等形式为主，也有部分学者采用分段函数的形式，但

这增加了参数确定和模型使用的难度，函数非连续光

滑也使与弹塑性本构理论结合的难度增加。 
为了合理考虑岩石类材料在复杂应力状态下的动

态强度规律，一些学者采用等效应变率概念[5-6]，将单

轴强度拓展至复杂应力状态。此外，王怀亮等采用二

次函数作为子午面破坏包络线，在偏平面上采用

Willam-Warnke 模型，使用特征应力点法对拉压子午
面方程进行修正以考虑偏平面上罗德角对动态强度的

影响[7]。杜修力等基于广义非线性强度[8]框架，结合

混凝土材料的非线性单轴、双轴动态强度特性，得出

强度参数的率效应公式，由此建立混凝土材料的三轴

动态强度准则[9]。这两种理论均假定静力条件下强度

参数与单轴压缩、拉伸强度的关系在动态条件下仍然

成立，从而将静力准则外推至考虑应变率效应。由于

强度参数均为应变率的函数，这导致强度包线表达式

复杂，增加了准则使用的难度。 
本文通过整理单轴及多轴动态强度试验数据，分

析各个强度参数与应变率效应的相关性，在此基础上

建立动态坐标系，提出考虑应变率效应的多轴强度准

则。准则中各个参数物理意义明确，模型的建立充分

考虑动态强度试验规律，模型特性与试验相符，为强

度的率效应提供了新的认识，可以用于预测材料的动

态强度特性。 

1  单轴动态强度准则 
对于砂土、岩石、混凝土等材料，其强度与加载

速率密切相关，受试验条件制约，目前超高应变率下

强度的发展规律及机理还没有定论。为了简便起见，

本文基于 J 准则开展研究，即应变率越高，材料强度
越高。图 1为半对数坐标系下，动态强度典型的试验
结果。当应变率较小时，强度保持恒定，此时称为准

静态。当应变率超过一定范围后，强度产生突变，强

度突变的转折点定义为临界应变率 0ε& 。根据实测数
据，强度与应变率在半对数坐标系下为线性关系，其

斜率采用静态强度 sσ 无量纲化后，表示为 kεa，描述
强度的增长率。 
为了简单描述动力强度随应变率变化的规律，对

试验结果进行归一化。采用动力增长因子（DIF, 
dynamic increase factor）作为强度特征量，其定义为
动态强度与静态强度的比值；针对应变率，构造无量

纲量 0/ 1ε ε +& & ，表征相对应变率。采用无量纲量整理

试验数据发现，动力增长因子与相对应变率在半对数

坐标系下为线性关系。当应变率较高时， 0/ε ε +& &  

01 /ε ε→ & & ，其斜率趋近于 kεa。由于材料的初始状态为
静态，代入相应的条件，直线始终经过点（1，1），由
此，可以采用统一的方程描述岩石类材料由静态到动

态的强度特性， 

 d
ε

s 0
aDIF 1 ln 1k ε

ε
σ
σ

= =
 

+ 


+


&

&
  ，     (1) 

式中， dσ 为动态强度，ε&为应变率。 

 

图 1 动态强度随应变率变化规律 

Fig. 1 Evolution of dynamic strength with strain rate 

图 2为式（1）所得动力增长因子随应变率变化的
曲线，当应变率相对较低时，动力增长因子基本为 1；
而当应变率大于临界应变率时，随着应变率增加，DIF
与应变率在半对数坐标系下近似为线性关系。临界应

变率不同，曲线上升段起点不同，而曲线基本相互平

行，斜率一致。当 kεa不同，动态强度增长速率不同，
斜率越大，强度升高越快。在动力作用下，材料单轴

拉伸或压缩强度随应变率变化规律一致，式（1）可以
较好地描述岩石类材料的单轴动态强度特性。 

2  多轴动态强度准则 
2.1  统一强度准则 

由于缺乏必要的试验基础，目前对材料的动态强 
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图 2 参数对动态强度增长因子的影响 

Fig. 2 Influences of parameters on dynamic increase factor 

度特性还没有清晰的认识，尚不具备通过理论直接建

立三维动态强度准则的条件。分析应变率对强度参数的

影响规律，是建立动态强度准则是行之有效的方法[11]。

Yao等[12]提出的统一强度准则适用于描述多种岩土类

材料的三维强度特性。该准则仅包含 4个相互独立的
参数，均具有明确的物理意义，可以方便地通过三轴

压缩和拉伸试验确定，便于分析率效应对强度参数的

影响规律，因而基于该准则进行多轴动态强度准则的

研究。为了反映摩擦效应及静水压力效应，统一强度

准则在子午面上采用幂函数作为破坏包线[12]， 

 *
f r

r

n
pq M p
p

 
=  

 
  。          (2) 

式中  q*为三轴压缩强度；p为平均正应力；pr为参考

应力；n 为静水压力效应指数，描述了子午面破坏曲
线的弯曲程度；Mf为参考应力 pr处对应的割线斜率，

反映了材料的摩擦特性。采用幂函数可以统一描述线

性与非线性的强度特性，且通过固定点，方便参数确

定。统一强度准则通过坐标平移描述材料的黏聚力效

应，坐标平移公式为[12] 

 0ij ij ijσ σ σ δ= +   。          (3) 

式中  ijσ 为应力张量； ijδ 为 Kronecher 符号。 ijσ 为

平移后的应力张量， 0σ 为等向拉伸强度，对应子午面
破坏曲线与 p轴的交点坐标。强度包线平移后满足式

（2），强度包线如图 3所示。 

 

图 3 子午面强度包线 

Fig. 3 Strength envelopes on meridian plane 

在 π平面，为了与 SMP及Mises准则相结合，当
3σ ≥0时，定义[12] 

* 2 1
1 2

1 2 3 1 2 3

2(1 )3
3 ( ) /( 9 ) 1

Iq I I
I I I I I I

α
α

−
= − +

− − −
，(4) 

式中， 1I ， 2I 和 3I 分别为坐标平移后的主应力不变量。
α 的不同引起同一π 平面上强度包线由 SMP 曲边三
角形向Mises圆过渡，α 的取值范围为[0，1]，当α =0
时，π 平面上强度包线为 SMP 曲边三角形；当α =1
时，π平面上强度包线为Mises圆，如图 4所示。 

图 4 不同α 对π 平面强度包线影响 

Fig. 4 Strength envelopes on π plane under different α 

2.2  子午面动态强度特性 

文献[13]开展不同应变率条件下混凝土的三轴压
缩试验，首先结合该数据分析子午面动态强度特性。

根据经验公式，静态等向拉伸强度近似取为 0.09fc
[14]，

令 pr=fc，根据统一强度准则，子午面强度在 ln(q/pr)- 
ln[(p+ 0σ )/pr]坐标系下为线性关系，直线斜率为静水
压力系数 n，与纵轴的截距为 ln(Mf)。图 5给出不同应
变率条件下的试验结果，各条强度包线基本平行，即

应变率对静水压力系数 n几乎没有影响。 
计算各强度包线与横轴的截距，得到对应的平均

正应力，若将应变率 10-5视为静态，计算平均正应力

差值 Δp，由此可以计算出不同应变率下的动态等向拉
伸强度 d0σ ， 
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 d0 s0 pσ σ= + ∆   ，             (5) 

整理等效动态等向拉伸强度与应变率的关系，其在半

对数空间与单轴强度试验规律一致（图 6），因而可以
得到表达式为 

 d0 s0 εa s0
0

ln 1k ε
ε

σ σ σ
 

+ 


= +


&

&
  ，     (6) 

式中，kε为等向拉伸强度增长率，通常试验均针对单
轴拉伸或单轴压缩，根据经验公式，可以将强度值近

似转化为等向拉伸强度[14]。 

 

图 5 双对数坐标系下不同应变率子午面强度试验结果 

Fig. 5 Strength data on meridian plane under different strain rates  

in double-log coordinates 

图 6 等向拉伸强度与应变率关系 

Fig. 6 Evolution of isotropic tensile strength by strain rate 

采用所得的动态等向拉伸强度重新整理试验数

据，在 ln(q/pr)-ln[(p+ 0σ )/pr]坐标系下，不同应变率的
强度包线均近似归一到同一直线（图 7）。由此可得，
应变率对静水压力系数及摩擦强度影响较小。这一结

论与张建民等[15]基于砂土所得的试验规律一致，即应

变率变化对摩擦角影响不大，不同应变率下强度包线

互相平行，应变率增大只引起黏聚力增加。 
根据统一强度准则，黏聚力变化可以通过坐标平

移考虑，同理，可以采用动态坐标系描述应变率对强

度包线的影响，不同应变率下坐标平移公式如下： 

 d0ij ij ijσ σ σ δ= +   ，         (7) 

式中， d0σ 为动态等向拉伸强度，可由式（6）得出。 

 

图 7 双对数空间平移后子午面强度 

Fig. 7 Strength data on meridian plane in double-log coordinates  

after translation 

在动态坐标系下，子午面强度可采用式（2）描述，
将强度包线转换至真实应力空间，即可得到不同应变

率下的子午面强度（图 8）。随着应变率的增加，强度
包线形状相似，但是逐渐向左平移，强度逐渐升高。

而随着平均正应力的升高，强度增长值明显降低，即

强度的率敏感性减弱。 

 

图 8 不同应变率下子午面强度包线 

Fig. 8 Strength envolope on meridian plane under different strain  

rates 

在等 p 条件下，根据式（2）可以得到动态增长
因子 

 d ε

s
0

s 0
DIF 1 l ( /n 1)

n
q k
q p σ

ε ε +
 

= = + + 
& &   ， (8) 

由式（8）可以得到，抗剪强度动力增长因子主要受静
水压力系数及平均正应力影响。图 9给出了强度动力
增长因子随应变率及平均正应力演化的规律，随着平

均正应力的增加，动力增长因子显著降低，这与 Li
等[16]所得的试验规律类似。而随着 n值减小，静水压
力效应越发显著，率效率越不明显。 
在式（2）中代入单轴压缩应力状态（fc，0，0），

可以得到单轴压缩强度，结合动态坐标系可以得到不

同应变率下的强度特性，其规律与图 1（a）中单轴试
验规律基本一致（图 10）。当超过临界应变率时，DIF
与应变率在半对数空间近似为线性，这说明动态强度
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准则的合理性。随着 ks的变化，其可以描述与单轴准

则相同的动态强度特性（图 2（b））。 

 

图 9 强度动力增长因子随应变率及平均正应力演化规律 

（n=0.75，kε=0.1，σs0=1） 

Fig. 9 Evolution of DIF by strain rate and mean pressure（n=0.75， 

..kε=0.1，σs0=1） 

 

图 10 不同应变率下单轴压缩强度(n=0.94，kε=0.1，σs0=1.5) 

Fig. 10 Uniaxial compression strengths under different strain rates  

(n=0.94，kε=0.1，σs0=1.5) 

2.3  多轴动态强度特性 

在子午面动态强度的基础上，结合公式（2），（4），
并假定中主应力参数α 不随应变率变化，可得动态三
维强度准则： 

2
f r 1 2

r

3
n

pM p I I
p

α
 

= − + 
 

 

1

1 2 3 1 2 3

2(1 )
3 ( ) ( 9 ) 1

I
I I I I I I

α−

− − −
，  (9) 

式中，坐标平移公式由式（7）定义，拉压应力比α 可
以通过下式计算得出 

 e c e c
2
e

3( )M M M M
M

α
+ −

=   ，     (10) 

式中，Me，Mc分别为三轴拉伸、压缩应力比，对应强

度包线在 p–q空间的斜率。图 11给出不同应率下三
轴压缩及拉伸的试验数据[17]，根据实测结果，三轴压

缩及拉伸破坏线的斜率几乎不随应变率变化，由式

（10），可以认为α 不受应变率影响。 
根据式（9）可以得到不同应变率下的 π平面强度

包线（图 12）。随着应变率增加，π 平面强度包线外
扩。由于等效破坏应力比减小，理论上，同一 π平面
的强度包线存在由曲边三角形向圆演变的趋势，在极

高应变率下，材料强度特性趋向于金属材料。 

 

图 11 不同应变率三轴压缩与拉伸强度 

Fig. 11 Triaxial compressive and extensive strengths under  

different strain rates 

 

图 12 不同应变率 π平面强度包线 

Fig. 12 Strength envelopes on π plane under different strain rates 

将单轴拉伸应力状态（0，0，-ft）代入式（9），
可以得到不同应变率下的单轴拉伸强度（图 13），其
规律与图 2中的试验结果一致，当应变率较低时，单
轴拉伸强度动力增长因子趋于 1，而当应变率超过临
界应变率时，动力增长因子显著增加。为了研究中主

应力参数对动力增长因子的影响，图 13分别给出不同
中主应力参数下的单轴拉伸预测结果，根据统一强度

准则，随着中主应力参数α 的增加，单轴拉伸强度会
逐渐提高。然而，不同应变率下动力增长因子却始终

保持不变，这也从侧面说明，忽略率效应对α 的影响，
不会显著影响材料单轴或拉伸子午面的动态强度规

律。 

3  单轴动态强度准则试验验证 
根据前人的研究成果，搜集了多种材料的单轴动

态强度试验数据（图 14），不同材料强度随应变率变
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化规律基本一致，通过调整模型中临界应变率、强度

增长率等参数，可以较好的拟合各种材料的单轴压缩

及拉伸强度特性。 

 

图 13 不同应变率下单轴拉伸强度 

Fig. 13 Uniaxial tensile strengths under different strain rates 

 

图 14 单轴动态强度试验验证 

Fig. 14 Validation of uniaxial strength criterion by experiments 

4  多轴动态强度准则试验验证 
在静态、准静态条件下，统一强度准则已通过砾

石、岩石、混凝土等材料的强度试验进行验证[12]。而

在高应变率下开展真三轴试验尚有较大的技术难度，

目前率效应试验以双轴压–压或拉压为主。本文将采

用混凝土动态试验对强度准则进行验证。图 15为三轴
压缩试验的预测和实测结果[13]，试验所用试件为 100 
mm×100 mm×100 mm立方体，试验过程中，侧向压

力保持恒定，分别为 0，0.25fc，0.5fc，0.75fc，试件竖

向加载直至破坏，加载应变率分别为 10-5，10-4，10-3，

10-2。理论预测参数为Mf=1.45，n=0.4，pr=fc， 0σ =0.09fc，

kε=0.236， 0ε =10-5。由对比结果可以看出，本文的动

态强度准则可以描述应变率对子午面强度包线的影

响。 

 

图 15 不同应变率下混凝土三轴压缩试验强度[13] 

Fig. 15 Triaxial compressive strengths under different strain  

rates[13] 

图 16为双轴压–压试验的预测和实测对比结果，
试件采用双轴加载，加载过程中，始终保持 2个方向
荷载比例不变，应力比分别为 1∶0，1∶0.25，1∶0.5，
1∶0.75，1∶1。试验过程中，在不同加载应变率下进
行试验，使试件破坏。由于应力比不同，各个工况应

力罗德角不同，应力比为 1∶1时对应三轴拉伸状态。
由于混凝土试件强度相同，参数与上文一致，因需要

考虑三轴拉伸应力状态，中主应力系数α 取为 0.75，
预测结果较好地反映了混凝土双轴压–压强度特性（图
16）。 

 

图 16 不同应变率下混凝土双轴压-压强度[13] 

Fig. 16 Biaxial compressive strengths under different strain rates[13] 

5  结    论 
本文结合单轴和多轴动态强度试验数据，基于统

一强度准则进行研究，得出以下主要结论：  
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（1）在半对数坐标系下，单轴强度与无量纲量

0/ 1ε ε +& & 成线性关系，由此可以建立单轴动态强度公

式，式中仅包含临界应变率和强度增长率两个物理意

义明确且易于确定的参数。 
（2）针对子午面动态强度，不同应变率下强度包

线在双对数坐标系下近似平行，应变率效应可以归结

为对强度包线的平移，即对等向拉伸强度或黏聚力的

影响。在半对数坐标系下，等向拉伸强度与无量纲量

0/ 1ε ε +& & 成线性关系，规律与单轴压缩、拉伸试验相

似。由此建立动态坐标系，并将统一强度准则扩展至

考虑应变率效应。 
（3）根据试验规律，应变率变化对中主应力参数

几乎没有影响，由此将动态强度准则扩展至 3维应力
状态。当多轴动态强度准则退化至单轴压缩或拉伸应

力状态，可以描述与试验一致的动态单轴强度规律。 
（4）采用多轴动态强度准则，可以预测不同应变

率下混凝土的双轴试验结果，由于相关试验数据有限，

真三轴条件下的动态强度还需要进一步研究验证。 
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标准摘录：出版物上数字用法（GB/T 15835—2011）  选用汉字数字情形 

（1）非公历纪年 

干支纪年、农历月日、历史朝代纪年及其他传统上采用汉字形式的非公历纪年等等，应采用汉字数字。 
示例：丙寅年十月十五日     庚辰年八月五日    腊月二十三    正月初五      八月十五中秋 

秦文公四十四年       太平天国庚申十年九月二十四日    清咸丰十年九月二十日 

藏历阳木龙年八月二十六日      日本庆应三年 

（2）概数 

数字连用表示的概数、含“几”的概数，应采用汉字数字。 

示例：三四个月       一二十个       四十五六岁       五六万套       五六十年前 

几千           二十几         一百几十         几万分之一 

（3）已定型的含汉字数字的词语  

汉语中长期使用已经稳定下来的包含汉字数字形式的词语，应采用汉字数字。 

示例：万一    一律    一旦    三叶虫    四书五经    星期五    四氧化三铁    八国联军 

七上八下    一心一意    不管三七二十一    一方面    二百五    半斤八两 

五省一市     五讲四美     相差十万八千里     八九不离十     白发三千丈 

不二法门     二八年华     五四运动       “一·二八”事变    “一二·九”运动 
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昔格达地层隧道局部浸湿失稳特征及突变预测研究 
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（1. 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；2.石家庄铁道大学河北省大型结构健康诊断与控制重点实验室， 

河北 石家庄 050043） 

摘  要：为研究“见风成粉、遇水成泥”的昔格达地层隧道局部侵湿失稳特征，开展室内土工试验测试含水率对昔格
达地层力学性质的影响，应用数值模拟手段探究局部含水率变化的昔格达地层隧道围岩变形特征，引入局部突变理论，

提出昔格达地层隧道围岩遇水软化稳定性判别方程，结合现场监测验证结果合理性。研究结果表明：昔格达地层围岩

具有显著的水敏感性，其中浅灰色页岩夹砂岩原状围岩的力学性质受含水率的影响最大，当含水率超过敏感界限时，

围岩迅速劣化，力学性质出现跳跃式下降；昔格达地层隧道环向局部含水率升高将导致隧道收敛变形加剧，其中拱顶

及仰拱处围岩含水率达到 30%时，拱顶沉降与基底下沉明显增大，边墙处局部浸湿对周边围岩的水平位移有较大影响，
易引发围岩侵入建筑限界甚至突变失稳；纵向仰拱局部浸湿主要存在两种模式：端部浸湿的类悬臂梁模式与初支中部

浸湿的类简支梁模式；类悬臂梁模式下，在低含水率下，围岩位移随着靠近浸湿部位而加速增大；在高含水率下，围

岩位移随着靠近浸湿部位增长速率放缓；类简支梁模式下，浸湿中心处初期支护位移受含水率变化影响最为明显，拱

顶竖向位移降低约 64.2%，边墙水平位移降低 62.5%左右，拱顶竖向位移降低约 84.6%；中心两侧位移变化有所不同，
靠近掌子面附近的围岩变形始终大于其他位置；基于昔格达地层围岩水敏感性与遇水软塑特性，建立围岩局部浸湿软

化力学模型，导出的围岩稳定性判别方程在实际工程应用中具备可行性与较高的准确性；研究结果可为后期川藏铁路

昔格达地层隧道的安全施工及稳定性评价提供指导。 
关键词：昔格达地层隧道；含水率；局部浸湿；突变理论；围岩稳定性 
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Abstract: In order to study the local infiltration and instability characteristics of the tunnels in Xigeda strata with “Becoming 

powder because of wind and forming mud owing to water”, the indoor soil tests are carried out to analyze the influences of 

water content on the mechanical properties of the Xigeda strata, and the numerical simulation method is used to explore the 

deformation characteristics of the surrounding rock of the tunnels in Xigeda strata with change of local water content. The local 

catastrophe theory is introduced, and the discriminant equation for the water softening stability of the surrounding rock of the 

tunnels is proposed. The rationality of the results is verified by field monitoring. The results show that the surrounding rock of 

the Xigeda strata has significant water sensitivity. The mechanical properties of the original rock of the shallow gray 

shale-sandstone sandstone are most affected by the water content. When the water content exceeds the sensitive limit, the 

surrounding rock deteriorates rapidly. The mechanical properties show a leaping decline. The increase of the local water content 

in the circumferential direction of the tunnels in Xigeda strata will lead to the intensification of their convergence deformation. 

When the water content of the surrounding rock at the vault and the invert arch reaches 30%, the arch settlement and the basal 

subsidence are obvious. If it is enlarged, the local slaking at the side wall will have a great influence on the horizontal 

displacement of the surrounding rock, which may cause the 

surrounding rock to invade the building boundary or even have
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sudden instability. There are two main modes of longitudinal infiltration of the main inversion: end the cantilever beam modes 

of end slaking and the simply supported beam mode of the initial branch slaking. In the former mode, at low water content, the

displacement of the surrounding rock increases with the proximity of the wetted part. At high water content, the displacement of 

the surrounding rock increases with the growth rate near the slaking part. In the latter mode, the initial support displacement at 

the slaking center is most affected by the change of water content, and the vertical displacement of the dome is reduced by 

about 64.2%. The flat displacement is reduced by about 62.5%, and the vertical displacement of the dome is reduced by about 

84.6%. The displacement changes at both sides of the center are different, and the deformation of the surrounding rock near the 

face is always greater than that in other locations. Based on the water sensitivity of the surrounding rock of the Xigeda strata 

and the softening plastic characteristics owing to water, the local soft slaking softening mechanical model for the surrounding 

rock is established, and the derived discriminant equation for stability of the surrounding rock has feasibility and high accuracy 

in practical engineering application. The research results can provide guidance for the safe construction and stability evaluation 

of the tunnels in the later Sichuan-Tibet Railway. 

Key words: Xigeda stratum tunnel; water content; local wetting; catastrophe theory; surrounding rock stability 

0  引    言 
昔格达地层是中国特有的一种见风成粉、遇水成

泥的特殊软弱岩层，含水率较低时表现为坚硬，暴露

在空气中容易变成粉末状，遇水后瞬间崩解为泥状[1]。

以往在昔格达地层修建边坡、路堑、道路和桥梁过程

中都出现了较大的工程事故，如边坡滑坡、路堑失稳、

路面开裂和桥梁倾斜等[2-3]。随着中国成昆铁路复线和

川藏高速公路如火如荼地修建，以目前十余座昔格达

地层隧道工程建设实践表明，在该地层修建隧道中极

易出现局部围岩大变形，局部初期支护开裂，掌子面

塌方和洞口二衬开裂等灾害问题，严重影响着隧道工

程的建设与开展。而作为中国头号工程的川藏铁路同

样将面临西南地区昔格达地层，因此研究昔格达地层

隧道局部浸湿失稳特征及突变预测研究显得尤为重

要。 
正因为昔格达地层的特殊性和潜在的工程危险

性，吸引了众多学者对其展开深入研究。如在室内试

验研究方面，向贵福等[4]通过对昔格达地层中砂岩、

泥质粉砂岩、粉砂质泥岩和泥岩等岩类颗粒筛分试验，

获得了各岩类的粒组结构及粒径级配曲线；周平等[5-7]

通过室内试验在考虑含水率的基础上对昔格达地层隧

道开挖围岩稳定及围岩亚分级进行深入研究，并得到

昔格达地层隧道围岩的变形特征曲线和失稳机理。在

理论分析研究方面，孟祥磊[8]从围岩应力释放率、尺

寸效应、隧道埋深 3个方面研究昔格达地层隧道变形
规律；马德林[9]则对昔格达土的工程特性和黏土岩的

结构性进行分析，进而对适用于昔格达黏主岩的本构

模型展开研究。在数值模拟研究方面，王志杰等[10-11]

运用数值仿真软件，建立多种施工工法模型，从隧道

围岩变形时空效应特征角度，对比分析昔格达组地层

在不同施工工法中的变形响应；许瑞宁等[12-13]和孙长 

升[14]采用数值模拟与现场多断面监测相结合的方法，

研究在三台阶临时仰拱法施工中昔格达组地层大断面

隧道变形的时空效应。 
由于昔格达地层为中国特有地层，目前国外学者

暂未对其展开研究，而纵观国内研究成果，目前学者

们对昔格达地层的研究主要集中于其物理力学特性及

隧道合理施工工法方面，且考虑隧道整体含水率的研

究较多，而针对于隧道局部含水率变化对隧道稳定的

研究基本没有，而目前昔格达地层隧道在局部位置发

生灾变的事件较为频繁，基于此，本文通过室内土工

试验、数值模拟及理论研究等方法对昔格达地层隧道

局部水侵湿稳定性进行研究，并引入突变理论，结合

现场实测对局部失稳进行预测。研究结果可为后期川

藏铁路的昔格达地层隧道的安全施工及稳定性评价提

供指导。 

1  工程概况 
成昆复线米攀段有 18座隧道，其中有 10座隧道

施工穿越昔格达地层，总计约有 10.4 km路段的地层
存在着面积和厚度较大的第三系、第四系昔格达地层

（NQx），占全线长 19.18%，其中特长和长隧道占 50%，
中长隧道 30%，短隧道 20%，昔格达地层隧道分布如 
图 1。 

图 1 昔格达地层隧道分布 

Fig. 1 Distribution of tunnels in Xigeda strata 
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垭口隧道全长12447 m，隧道设计为单洞双线。
隧道最大埋深约900 m所左右，隧道区覆盖有第四系
全新统坡残积（Q4del）粉质黏土、碎石土及块石土，
泥石流堆积（Q4sef）碎石土，坡崩积（Q4dl=+col）
块石土，坡残积（Q4dl+el）黏土、角砾石及碎石土，
下伏第三系昔格达组（N2x）页岩夹砂岩，侏罗系下
统益门组（J1y）泥岩夹砂岩，三叠系上统宝鼎组下段
（T3bd1）砂岩、泥岩夹炭质页岩及煤层，古元古界
康定群冷竹关组（Pt1l）石英片岩、片麻岩及咱里组
（Pt1z）片麻岩，攀枝花超单元组合大田组（Pt1DБ0）
石英闪长岩等。在隧道施工过程中遇到昔格达地层，

发生了隧道围岩大变形等失稳事故，现场昔格达地层

如图2所示。 

  
图 2 昔格达地层现场表征 

Fig. 2 Field characterization of Xigeda strata 

2  昔格达地层隧道围岩物理和力学性

质试验 
2.1  昔格达地层隧道围岩物理性质 

为了准确掌握昔格达地层隧道围岩物理力学特

性，从依托隧道现场不同断面不同位置开挖面取不同

昔格达地层岩样，隧道现场取样的昔格达地层隧道围

岩进行试验，得到各参数平均值，天然密度=1.88 
g/cm3、颗粒密度=2.70 g/cm3、天然含水率=26.8 g/cm3、

天然孔隙比=0.828 g/cm3、孔隙率=45%、饱和度
=86.7%、液限=35.1%、塑限=19.0%和塑性指数=16.0。 
2.2  昔格达地层隧道围岩力学性质 

对原状围岩试样展开压缩试验，并进行试验数据

统计，分别得到 5种围岩试样在不同含水率及各级垂
直压力等级作用下的压缩模量。5 种岩样在含水率为
15%时的压缩模量如图 3（a）所示。在相同含水率下，
与其它围岩试样相比，#1浅灰色页岩夹砂岩围岩试样
压缩模量最小。对原状围岩试样分别进行直剪试验和

不固结不排水剪（UU）试验，直剪试验和三轴试验。
其中#1浅灰色页岩夹砂岩围岩试样的结果如图 3（b）
示。可以明显看出，当含水率超过 20%时，抗剪强度
急剧减小。含水率达到 30%时的黏聚力和摩擦角分别
为 0%含水率原状围岩试样的 14.3%，56.8%，受含水
率的影响较大。 

 

图 3 昔格达地层隧道围岩的力学性质 

Fig. 3 Mechanical properties of surrounding rock of tunnels in  

..Xigeda strata  

3  数值模拟 
3.1  计算模型建立 

计算模型主要根据《改建铁路成都至昆明线扩能

改造工程米易至攀枝花设计附图》中的现场施工方案

和设计进行建立。隧道的跨高分别 12.96 m和 11.57 m，
根据圣维南原理，以减少模型的边界效应为目的，在

计算模型的边界范围取开挖洞径的 3～5倍为宜，因此
本次模型的左右边界均取距离隧道侧面 58.5 m，下边
界取距离隧道底部 60 m，模型沿隧道轴向拉伸长度
60 m的距离，隧道埋深取 50 m，模型如图 4所示。
模型左右两侧边界分别施加水平向约束，底面施加竖

向约束，正面、后面沿隧道轴向进行约束，仅考虑自

重应力场的作用。  

 

图 4 隧道三台阶开挖施工布置图 

Fig. 4 Construction layout of three-step excavation of tunnel 
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3.2  计算参数选取 

基于室内试验结果，选择水敏感性最强的#1浅灰
色页岩夹砂岩作为隧道围岩，开展三台阶开挖施工模

拟。其中不同含水率工况下的围岩物理力学参数见表

1，支护结构材料物理力学参数见表 2。 
表 1 不同含水率条件下的围岩物理力学参数 

Table 1 Physical and mechanical parameters of surrounding rock  

..under different water contents 

含水率

/% 

密度

/(g·cm-3) 

弹性模

量/MPa 

泊松

比 

黏聚力

c/kPa 

内摩擦

角/(°) 

0 1.95 193.89 0.4 343.4 44.5 

5 1.95 189.54 0.4 322.8 40.7 

10 1.95 184.80 0.4 302.1 36.8 

15 1.95 180.06 0.4 281.4 33.0 

20 1.95 175.35 0.4 260.7 29.1 

25 1.95 121.65 0.4 196.3 24.8 

30 1.95 23.43 0.4 75.5 22.8 

注：密度对数值模拟结果影响较小，因此，围岩密度均取室内物理力试验

得到的密度平均值1.95 g/cm3。 
表 2 材料物理力学参数 

Table 2 Physical and mechanical parameters of materials 

名称 弹性模量 
/MPa 

泊松 
比 

黏聚力 
c/kPa 

内摩擦

角/(°) 
密度 

/(kg·m-3) 
初期支护 27.57 0.2 — — 2500 
二次衬砌 32.64 0.2 — — 2500 
仰拱回填区 28.00 0.2 — — 2300 

本次计算假定所有材料为连续均匀的理想物质；

本文的研究对象昔格达地层为层理构造，节理发育较

为明显，采用在昔格达地层的研究中较为适用的

Ubiquitous-Joint Model作为围岩本构关系，依据刚度
等效原则将初支中的型钢钢架折算成三维立方体实体

单元，折算后的实体单元与型钢翼缘宽度和格栅钢架

宽度相等，厚度与喷混凝土相等，弹性模量按刚度等

效进行折减。等效公式为 

st st 0 0E I E I=   ，             (1) 
式中， stE ， stI 分别为钢架弹性模量和抗弯惯性矩， 0E ，

0I 分别为折算后的等效弹性模量和等效抗弯惯性矩。 
钢架刚度等效示意图和锚杆（管）及钢架数值模

型示意如图 5和图 6所示。通过计算得到支护结构参
数见表 3和表 4。 

图 5 钢架刚度等效示意图 

Fig. 5 Equivalent sketch of stiffness of steel frame 

 

图 6 支护体系模型示意图 

Fig. 6 Model sketch of supporting system 

表 3 钢架结构计算参数 

Table 3 Parameters of supporting structures 

材料 弹性模量
E/GPa 

泊松比 
ν  

重度

γ/(kN·m-3) 
钢架区域（折算后） 52.5 0.20 25 

C25喷射混凝土 23.0 0.23 22 
C35钢筋混凝土 32.0 0.20 25 

表 4 锚杆计算参数 

Table 4 Parameters of bolts 

名称 
弹性 

模量/MPa 
泊松比 

黏聚力 

c/kPa 

内摩擦

角/(°) 

密度 

/(kg·m-3) 
备注 

锚杆区 0.19 0.4 446.42 44.5 1950 
含水率

0% 

4  考虑局部含水率变化的昔格达地层

隧道围岩变形特征 
4.1  环向局部含水率变化的隧道围岩变形特征 

昔格达地层局部浸湿将导致围岩性质劣化，从而

影响支护受力与隧道安全稳定，为此掌握昔格达隧道

围岩水侵崩解泥化过程中的围岩变形特征至关重要。

故在昔格达地层隧道三台阶开挖过程中，监测隧道横

断面不同位置在不同含水率下的围岩竖向变形和水平

变形。局部含水率变化通过改变局部的物理力学参数

从而进行表征，图 7为环向局部含水率变化模型图。 

 

图 7 环向局部含水率变化模型图 

Fig. 7 Model diagram of change of local water content in  

circumferential direction 

（1）围岩竖向变形特征 
图 8是局部含水率变化的昔格达地层隧道围岩竖

向变形特征。其表明：当拱顶出现局部水侵湿现象时，
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随着含水率的增加，隧道各位置的竖向变形出现一定

的波动现象。当含水率为 20%增加至 25%时，对隧道
的变形影响并不显著，说明隧道在这阶段处于相对稳

定的状态。因为隧道结构与荷载的对称性，当拱顶含

水率为 30%时，其他位置变形同样不明显，但拱顶沉
降值急剧增大，对隧道安全造成极大威胁，在施工中

应该引起重视。当右拱腰和右拱脚部位发生含水率变

化时，隧道断面各位置的竖向位移变化均很小。当右

拱脚出现局部水侵湿现象时，含水率为 20%和含水率
为 25%的两条竖向变形曲线基本重合，对隧道的变形
影响并不显著。当含水率增至 30%时，最大竖向位移
即出现在右拱脚，因为右拱腰与右拱脚处于同一竖向

直线向，故可以看出对右拱腰的变形影响也相对较大。

当仰拱处围岩出现不同含水率变化现象时，随着含水

率的改变，对隧道全环的竖向位移均会造成影响。当

含水率为 20%增加至 25%时，对隧道的变形基本没有
影响。但当拱顶含水率为 30%时，各部位竖向位移同
时出现非常明显的增大现象，因为昔格达遇水易软化，

含水率的增加导致地基承载力降低，隧道整体呈现向

下沉降的趋势。 

 

 

图 8 局部含水率变化的昔格达地层隧道围岩竖向变形特征 

Fig. 8 Vertical deformation characteristics of surrounding rock of  

      tunnels in Xigeda strata with change of local water content  

（2）围岩水平变形特征 
图 9为局部含水率变化的昔格达地层隧道围岩水

平变形特征。从图中可以明显看出，昔格达隧道环向

局部含水率侵湿变化过程中，含水率增大对隧道边墙

的水平围岩变形影响最大，对拱顶和仰拱处的水平位

移变化影响最小。当拱顶围岩发生浸湿，随着含水率

的增加，拱顶水平位移基本没有变化，而隧道出现向

内部收缩的趋势，挤压净空面积。右拱腰随着含水率

的增大，右边墙的竖向位移最为明显，而对其他位置

的影响可以忽略不计，说明此时隧道右侧向内收敛，

而左侧没有发生移动。当右边墙处含水率为 30%时，
右边墙的净空收敛值急剧增大，是含水率为 20%时的
6.9倍。当仰拱围岩发生浸湿时与拱顶浸湿所表现出的
变形特征基本相同，随着含水率的增加，拱顶和仰拱

处水平位移基本没有变化，隧道两侧均匀向内变形，

且两侧位移数值大致相等。在实际工程中，应该加强

对昔格达地层隧道净空收敛的监测，保证其施工的安

全性。 
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图 9 局部含水率变化的昔格达地层隧道围岩水平变形特征 

Fig. 9 Horizontal deformation characteristics of surrounding rock 

of strata tunnels with in Xigeda with change of local water content 

4.2  纵向仰拱局部含水率变化的隧道围岩变形特征 

本工况下数值模型的尺寸为：长（纵向）×宽（水

平向）×高（竖直向）=60 m×100 m×100 m，隧道
埋深取 40 m，边界设定和水平约束与上文一致，纵向
仰拱局部含水率侵湿主要考虑两种，即类悬臂梁和类

简支梁，如图类悬臂梁主要是在仰拱的端部发生侵湿，

端部侵湿后围岩强度降低，容易造成仰拱初支空洞进

而形成类似于悬臂梁的结构，图 10为类悬臂梁计算模
型；类简支梁主要发生在仰拱初支中间部位，两边分

别为仰拱端头和仰拱二衬，因此中间围岩发生侵湿造

成仰拱初支受力不均，容易产生应力集中，造成初支

的破坏等问题，图 11为类简支梁计算模型。通过不断
改变浸水浸湿区的含水率，监测与浸湿距离不同位置，

隧道断面各部位的围岩变形特征。 

 
图 10 类悬臂梁计算模型 

Fig. 10 Computational model for cantilever beams 

 
图 11 类简支梁计算模型 

Fig. 11 Computational model for simply supported beams 

图 12为纵向仰拱类悬臂梁围岩变形特征。从图中
可以看出，随着含水率的增大，拱底竖向、拱顶竖向

及边墙水平位移逐渐增大；且越接近侵湿部位，各部

位监测位移均增大；在含水率较低时一般是接近侵湿

部位尤其是在靠近 10 m 左右就开始发生急剧增大的
现象，在高含水率时，在距离 25 m 时本身变形值就
很大，因此在靠近侵湿部位增大不明显。特别当含水

率为 0%时，在距离为 5 m左右时，变形值才突然升
高，此时拱底竖向位移增大 316.7%，拱顶竖向位移增
大 233.3%，边墙水平位移增大 250%。基底处含水率
变化对拱顶与拱底处竖向位移影响较大，两个部位位

移增长率分别为 89.4%与 81.2%，而对边墙水平位移
影响较小，边墙水平位移仅增长了 66.7%。由于掌子
面前方围岩未开挖扰动，掌子面后方一定距离内初期

支护具有支承加固作用，因而靠近掌子面附近的监测

点位位移较小。 
图 13为纵向仰拱类简支梁围岩变形特征。可以从

图中看出，随着含水率的增大，拱底竖向、拱顶竖向

及边墙水平位移逐渐增大。含水率由 15%变化到 20%，
位移变化较大，增长速率超过 200%；由 20%增长到
30%过程中，位移变化较小。高含水率中心两侧位移
变化有所不同，靠近掌子面一侧初期支护随着含水率

的增大，位移增大速率小于远离掌子面一侧，但始终 
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图 12 纵向仰拱类悬臂梁围岩变形特征 

Fig. 12 Deformation characteristics of surrounding rock of 

longitudinal inverted arch cantilever beams 

高于远离一侧。在低含水率情况下，各部位位移值均

很小，特别对于远离掌子面的一侧的位移情况基本没

有变化。其中，各部位的位移值在不同含水率情况下

处于浸湿位置时降低最为明显，拱顶竖向位移降低约

64.2%，边墙水平位移降低 62.5%左右，拱顶竖向位移
降低约 84.6%。越靠近掌子面，位移值越大，这是因
为掌子面的开挖从而对周边围岩产生扰动且初期支护

施作不够及时；而远离掌子面的另一侧的位移逐渐降

低，因为掌子面后方支护结构与围岩在反复平衡作用

下趋于稳定状态。在昔格达地层隧道中，若基底发生

水侵现象时，应该加强对掌子面的超前预加固并及时

施作初期支护。 

5  突变理论的运用 
由以上研究内容可知，昔格达地层隧道围岩的局

部含水率对围岩及衬砌结构的稳定性起着至关重要的

作用，为获取隧道施工过程中的预警信息，建立围岩

稳定性判别体系至关重要，因此本文引入局部突变理

论解决上述问题。 

图 13 纵向仰拱类简支梁围岩变形特征 

Fig. 13 Deformation characteristics of surrounding rock of  

longitudinal inverted arches 

5.1  突变理论基本原理 

突变理论是研究非线性系统稳态跃迁的一个数

学工具，其主要思想是采取数学模型处理动态系统中

平衡态跳跃性突变问题。该理论核心手段是运用分歧

理论将待解问题的评价指标进行自上而下多层次分

解，排列成树形结构，并建立归一公式运用奇异性理

论将变量带入突变模型进行求解。通过少数几个控制

变量即可对系统稳定组态变化进行有效预测。其中尖

点突变函数为其中较为常用的一种。 
尖点突变理论：势函数 V为包含两个控制变量的

二参函数，其形式如下： 
4V x gx hx= + +   ，           (2) 

式中，V为系统的势， x为状态变量， g h， 为两个控

制变量。 
5.2  力学模型 

根据昔格达土地层隧道围岩局部遇水软化的地质
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特征，建立力学模型如图 14所示。在开挖，隧道围岩
遇水软化区域属于稳定状态；随着隧道开挖的推进，

围岩遇水软化区域受到扰动，变为软塑状态，软塑区

的不断发展扩大最终形成松动圈，围岩突变失稳。 

图 14 隧道围岩局部侵湿软化的力学模型 

Fig. 14 Mechanical model for local slaking and softening of  

..surrounding rock of tunnels 

5.3  围岩软化失稳判据 

昔格达地层隧道在开挖过程中可以看作是能量储

存与释放的动态过程，围岩浸湿区域为软塑状态，其

抗剪强度随着剪切变形变化而变化；图 15为水侵区域
围岩的剪应力τ 与剪切变形u的关系。 

浸湿软化区域围岩本构关系： 

1

1
2

b f e
u
uτ τ

 
−   

 =   。              (3) 

式中  τ 为浸湿软塑区域的剪应力； fτ 为软塑性段围

岩的初始剪切强度； 1u 为图 15 uτ − 曲线拐点处的u值。 

图 15 浸湿软塑区域剪应力和剪切变形的关系 

Fig. 15 Relationship between shear stress and shear deformation in  

slaking softening plastic zone 

昔格达地层围岩水敏感性特征明显，为将其纳入

到突变理论中进行考虑，构造水致弱函数[15]： 
2

R R( ) (1 )(1 )g w c w c= − − +   ，       (4) 

式中，w为围岩的含水率， Rc 为围岩的饱和软化系数。 
由图 14 中力学模型可知，该系统总势能 V 包含

侵湿软化区域岩体应变软化释放能力 1V ，软化岩体重
力沿坍落方向滑动势能 2V 这两部分组成。 
侵湿软化区域岩体应变软化释放能力为 

1

1
2

1 f
0

2 ( ) e d
uu
uV g w uτ

 
−  

 = ∫   。      (5) 

坍落体沿滑移面重力势能： 
2 sinV mgu β=   ，             (6) 

式中，β为滑移面与水平面的夹角。 
总势能 

1

1
2

( ) f
0

2 ( ) e d sin
uu
u

uV g w u mguτ β
 

−  
 = −∫   ， (7) 

对上式求导，取 0V ′ = ，求得平衡曲面如下： 
2

1

1
2

f2 ( ) e sin 0
u
uV g w mgτ β

 
−  

 ′ = − =   。  (8) 

将式（8）相对于尖点处的位移 1u 作泰勒展开并
截取至第 3次项，可得到 

f

2 ( ) sin3 1
3 e 2 ( ) e

l g w mgV
lg w

τ β
τ

  ′ = − ⋅     
  

3

1 1

1 1

3 0
u u u u

u u

    − −
− + =   

    
  ，    (9) 

式中，l为侵湿软化区域滑移面的长度。 

引入无量纲的状态变量 1

1

u ux
u
−

= ，得到状态变量

x。 
得到标准方程： 

3 0x ax b+ + =   ，         (10) 

式中 3a = ，
f a a

sin1
2 ( ) e

mgb
lg x

β
τ

= − 。 

2

f a a

sin4 9 1
2 ( ) e

mg
lg x

β
∆

τ

 
= − + −  

 
  ，   (11) 

式（11）为围岩稳定性的判据，当 0∆＞ 时，w隧道围
岩处于稳定状态，当 0∆≤ 时，隧道围岩会失稳。 
5.4  工程运用 

结合依托工程对上述突变理论在昔格达地层隧道

局部含水率问题的进行运用验证，选取隧道里程为

DK105+096，DK105+132，DK105+185，DK105+223
四个监测断面进行相关数据采集与计算，结果如表 5、
图 16所示。 

表 5 突变理论计算结果 

Table 5 Calculated results of catastrophe theory 
位置 DK105+096 DK105+132 DK105+185 DK105+223 

/kgm  3.24×105 1.82×105 2.35×105 9.67×103 
o/( )β  25 43 47 59 

/ %w  23.8 21.5 16.3 9.7 
/ml  15 12 14 3 
∆  -2.16 -2.73 -1.51 -0.25 
计算

结果 突变失稳 突变失稳 突变失稳 突变失稳 

为验证突变理论的准确性，本项目进行了超前地

质预探和监控量测，如图 17和图 18所示。通过前期
现场超前地质预报和后期的隧道变形收敛监测结果，

与突变理论计算结果进行对比（见表 6，图 19）可得
到，突变理论的计算结果与现场监测的实际情况吻合

情况良好，在 DK105+096，DK105+152，DK105+215，
DK105+253这 4个断面均准确判释出了断面的稳定性
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情况。由此 
可见，运用突变理论计算昔格达地层局部含水率导致

围岩的失稳问题分析是可行的，具有较高准确性。 

图 16 失稳判据 

Fig. 16 Instability criterion 

 

图 17 现场超前地质预报 

Fig. 17 Prediction of advanced geological 

 

图 18 现场监控量测 

Fig. 18 Field monitoring measurement 

表 6 突变理论计算结果与现场情况 

Table 6 Calculated results of catastrophe theory and on-site  

situation 
位置 DK105+096 DK105+132 DK105+185 DK105+223 

∆  -2.16 -2.73 -1.51 -0.25 
计算

结果 
突变失稳 突变失稳 突变失稳 突变失稳 

围岩

变形 
42 cm 46 cm 26 cm 6 cm 

现场

情况 围岩失稳 围岩失稳 围岩失稳 接近失稳 

图 19 隧道突变失稳 

Fig. 19 Catastrophic instability of tunnels 

6  结    论 
（1）系统得到了昔格达地层隧道围岩的物理和力

学性质，不同含水率昔格达地层原状土室内试验结果

表明：水敏感性是昔格达地层围岩最为突出的特征之

一，其中含水率对浅灰色页岩夹砂岩的力学性质作用

最大，当含水率超过敏感界限时，围岩力学性质发生

突变，引发突发性潮解破坏。 
（2）昔格达隧道环向不同部位局部含水率升高均

对洞周围岩变形产生明显影响，洞周各点的沉降值或

水平收敛值呈现出与含水率成正相关的变化规律；拱

顶和仰拱及其附近区域的高含水率侵湿对围岩竖向位

移的影响最大；拱顶区域高含水率对拱顶竖向位移最

大，仰拱区域高含水率对其他位置尤其在墙角处影响较

大，环周各点的竖向位移随边墙区域围岩浸湿程度改变

波动较小；含水率增大对隧道边墙的水平围岩变形影响

最大，对拱顶和仰拱处的水平位移变化影响最小。 
（3）纵向仰拱局部含水率侵湿的类悬臂梁式在基

底处含水率变化对拱顶与拱底处竖向位移影响较大，

两个部位位移增长率分别为89.4%与81.2%，而对边墙
水平位移影响较小，边墙水平位移仅增长了66.7%；
纵向仰拱局部含水率侵湿的类简支梁式在高含水率中

心两侧位移变化有所不同，靠近掌子面一侧初期支护

随着含水率的增大，位移增大速率小于远离掌子面一

侧，但始终高于远离一侧。 
（4）引入局部突变理论，建立围岩局部浸湿软化

力学模型，将围岩水敏感性纳入到突变理论中进行考
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虑，建立昔格达地层隧道围岩稳定性判别方程。结合

依托工程，进行局部突变理论运用，理论计算结果与

现场实际情况吻合良好，验证了建立的失稳突变方程

的可行性与准确性。 
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剪胀型土剪胀特性的大数据深度挖掘与模型研究 
杨骏堂，刘元雪
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，郑颖人，何少其 

(陆军勤务学院岩土力学与地质环境保护重庆市重点实验室，重庆 401311 ) 

摘  要：土的剪胀性是建立本构模型的重要基础，而当前建立的剪胀模型揭示其共同规律不够，这也是现有的本构模
型不能良好反映土体变形机制的重要原因。基于 Hadoop+Spark计算平台，提出了一种全局优化性强，收敛性快，计算
稳定的（distributed levenberg marquardt regression）DLMR大数据特征深度挖掘算法。利用剪胀型土的大量剪胀特性试
验数据，根据该算法和剪胀型土的基本力学特性，得到了剪胀型土的剪胀性大数据特征，发现了剪胀率与应力、应变

以及应力增量存在明显的非线性特征，并分别建立了它们之间的相关性函数。在此基础上，构建了可以反映剪胀型土

剪胀特性共同规律的剪胀模型。通过模型的比较，本文模型明显优于修正剑桥模型下剪胀模型的改进式和 Rowe模型。
通过模拟不同应力路径下剪胀型土的常规三轴压缩试验数据，表明本文模型能够良好反映不同应力路径下的剪胀性。 
关键词：剪胀型土；剪胀率；大数据；深度挖掘；本构模型 
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Deep mining of big data and model tests on dilatancy characteristics of dilatant soils 

YANG Jun-tang, LIU Yuan-xue, ZHENG Ying-ren, HE Shao-qi 
(Army Logistics University of PLA, Chongqing Key Laboratory of Geomechanics and Geoenvironment Protection, Chongqing 401311, China) 

Abstract: The dilatancy of soils is an important basis for constitutive models, and the current dilatancy models do not fully 

reveal their common laws, which is also an important reason why the existing constitutive models cannot well reflect the 

deformation mechanism of soils. Based on the Hadoop and Spark computing platform, a distributed Levenberg Marquardt 

regression (DLMR) algorithm for deep mining of big data with strong global optimization, fast convergence and computational 

stability is proposed. Based on a large number of experimental data of dilatancy characteristics of dilatant soils, according to the 

DLMR algorithm and the basic mechanical properties of soils, the big data characteristics of dilatancy of dilatant soils are 

obtained. It is found that there are obvious nonlinear characteristics between dilatancy ratio and stress, strain and stress 

increment, and the correlation functions between them are established respectively. On this basis, a dilatancy model which can 

reflect the common law of dilatancy characteristics of dilatant soils is constructed. Through model comparison, it is shown that 

the proposed model is superior to the dilatancy model of modified Cambridge model and Rowe model. By simulating the 

triaxial compression experimental data of dilatant soils under different stress paths, it is shown that the new model can well 

reflect the dilatancy under different stress paths.  

Key words: dilatant soil; dilatancy ratio; big data; deep mining; constitutive model 

0  引    言 
土作为多孔多相材料，其体积会随着剪切作用，

发生膨胀或压缩，这种性质被称作剪胀（剪缩）性[1]。

剪胀性是土区别于其他材料的重要特性[2]，是建立本

构模型的基础[3]。国外学者针对土的剪胀性开展了大

量研究。1885年 Reynolds[4]提出砂土的剪胀特性与粒

子之间的跨越现象有关。1962 年 Rowe[5]提出应力剪

胀理论，认为剪胀是由内部几何约束引起的，并得到

了广泛的应用。随着研究的深入，学者们发现砂土的

剪胀率还与其材料状态[6]密切相关。Been 等[7]提出了

描述粗粒土剪胀变形的状态参数，Cubrinovski等[8]通

过试验分析，发现塑性剪应变会影响剪胀率的变化。

Li 等[9]将剪胀性与材料的当前状态紧密联系起来。

Antonio 等[10]利用改进后的应力剪胀理论建立了各向

同性的弹塑性模型。Fern等[11]将改进后的应力剪胀理
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论推广到非饱和土的研究中。Patil等[12]对静态压实粉

砂的剪胀性进行了全面的分析，并揭示了峰值应力比

与剪胀率的关系。国内学者同时也取得了丰富的研究

成果。李广信等[13]认为，土的剪胀变化是土颗粒从低

能状态向高能状态的变化过程，其大部分剪胀会随着

卸荷而恢复。张建民[14]认为砂土存在可逆性剪胀是相

对滑移机制和平均定向率的可逆变化共同作用的结果。

刘元雪等[15]提出土体的可恢复性剪胀可部分归因于土

的各向异性引起的弹性剪胀。迟明杰等[16]基于细观力

学的思想，对砂土剪胀机理开展了探索，并得到了新

的剪胀模型。熊焕等[17]利用非共轴因子的优化剪胀方

程，使得 Rowe 剪胀模型适用于主应力轴旋转等更加
复杂的加载条件。孙逸飞等[18]基于分数阶梯度律，从

理论层面提出了分数阶状态依赖剪胀方程。陆勇等[19]

通过引入应力路径相关因子来修正塑性应变增量中与

应力路径相关的部分，从而使得模型硬化参量能够反

映密实砂土在常压下的剪胀特性。刘斯宏等[20]假定堆

石料存在唯一的临界状态面，对剪胀模型与硬化参数

进行了修正。Li 等[21]在对粉质黏土的三轴试验中，发

现了剪胀率与塑性剪应变之间存在明显的非线性特征。 
学者们从能量、状态参数和微观组构等角度来解

释剪胀机理，并建立了大量模型，但这些模型的通用

性却不尽人意。这个事实表明，对土的剪胀性问题的

复杂性，并未找到它的症结所在。笔者认为主要是当

前建立的剪胀模型并未对土的剪胀特性的共同规律进

行深入研究所致。 
土的剪胀性问题比较复杂。根据土在剪切作用下

的体积变化过程，将其分为剪缩型土和剪胀型土。剪

缩型土在剪切作用下，只发生压缩变形；剪胀型土在

剪切作用下，先发生压缩变形，达到相变状态后，再

发生膨胀变形。它们的力学机制与计算模型大不相同，

剪缩型土的剪胀特性将另文研究，因此本文只研究剪

胀型土的剪胀特性与计算模型。近年来，大数据深度

挖掘技术在岩土工程的规律发现与特征提取上表现了

突出的能力[22-24]，表明了大数据技术在土的剪胀性研

究上是可行的。本文的主要目的是利用大数据深度挖

掘技术，建立一个能反映剪胀型土的剪胀性共同规律

的剪胀模型。首先基于 Hadoop+Spark 的大数据计算
平台，对大量剪胀型土的剪胀性试验数据进行特征挖

掘，建立了剪胀率与其各影响因素之间的相关性函数。

在此基础上，根据其基本力学特性，建立了剪胀模型。

通过模型的检验，验证了模型的科学性和合理性。 

1  一种分布式处理的 DLMR算法 
在本文研究中，需要对剪胀性大数据特征进行深

度挖掘，重点是在剪胀率与其影响因素之间开展大数

据回归分析。通过调研可知，传统回归算法存在着收

敛性慢，计算不稳定以及在处理大规模数据时效率低

下等问题。为了解决以上问题，本文提出了一种基于

Hadoop+Spark 大数据平台的（distributed levenberg 
marquardt regression）DLMR算法。 
1.1  Levenberg-Marquardt（LM）算法 

在进行回归分析时，多采用 Gradient Descent
（GD）法和 Gauss-Newton（GN）法，但 GD法在远
离极小值时下滑很快，而在接近极小值时下滑却很慢，

并且在靠近极小值时呈 Z型下降，容易导致误差变大。
GN 法在某些情况下，其后续迭代值会出现大于前序
迭代值的情况，从而造成回归失败。在 LM[25]算法中，

当学习参数λ很小时，步长等于 GN 法步长，当λ很
大时，步长约等于 GD法的步长，LM算法结合了 GD
法和 GN法的优点，同时解决了收敛性慢等问题。因
此在对数据进行回归处理时，LM 算法能够表现出良

好的性能。 
1.2  基于 Hadoop+Spark的分布式计算平台 

Hadoop 是一个用于分布式计算的大数据处理平
台，主要由分布式文件存储系统（HDFS）和
MapReduce框架构成。在本文研究中，海量试验数据
被存储在 HDFS中，一方面实现了试验数据的分布式
存储，保证了数据的安全性；另一方面也为后续的分

布式计算提供了数据平台，提高了数据挖掘的效率。

Spark 与其他大数据架构的最大区别是基于内存而进
行数据计算，因此可高效地在内存中直接对目标数据

进行复杂批量处理。Spark[26]的架构组成如图 1所示。 

 

图 1 Spark的架构组成 

Fig. 1 Architectural composition of Spark 

其中，Cluster Manager可视作Master主节点，负
责控制整个集群，并监控Worker的工作。Worker Node
视作从节点，负责控制具体的计算节点以及 Executor。
Driver负责运行某个 Application的函数。Executor视
作执行器，是某个 Application运行在Worker Node上
的一个进程。基本原理是将目标数据划分为若干块，

再交由 Cluster Manager分配给各Worker Node节点计
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算，完成运算后，再进行组合，从而得到最终结果。

在传统回归算法中，每次迭代都必须要遍历所有数据，

导致计算效率低下。采用 Hadoop+Spark 的分布式计
算平台可让集群中的多个工作节点共同参与到运算过

程中，从而大大提高计算稳定性和运行效率。 
1.3  基于 Hadoop+Spark的 LM算法 

在本文中引入了 LM算法的思想，又因为回归问
题可转化为非线性最小二乘问题，所以在进行迭代运

算时，首先用信赖域的方法计算惩罚因子µ，并将其
置于迭代步长中。本文算法的迭代公式如下所示：  

1k k
lmx x h+ = +   ，             (1) 

1
r r r( )T T

lmh rµ −= − + IJ J J   ，     (2) 
式中， lmh 为迭代步长， rJ 为雅可比矩阵。 
在描述本文提出的算法之前，再对部分记号进行

说明。 F( )k kx= ∇J 表示函数F 在 kx 处的雅可比矩阵，
将 kJ 的列分成 t组 1 2

k k k
tJ J JL， ，， ，其中 k

iJ 是 im n× 的

矩阵。又记 1 2 nn n
1 2, , , t

tx R x R x R∈ ∈ ∈L 。设 k
iJ 是由 kJ

的第 1 2, , , ij j jL 列构成，记 ix 表示用 ix 的元素代替 n
维零向量相应于 1 2, , , ij j jL 的零元素所形成的 n 维向
量。结合 1.1 和 1.2 节内容，可将 LM 算法在

Hadoop+Spark的分布式计算平台下实现，步骤如下所
示：①首先定初始值 1 , 1, 1, ( )k kx k i r F x= = = ；②计算

F( ) , 1,2, ,k k
i ix i t= ∇ = LJ ；③计算 k

is ， min{|| k
i is +J  

( 1) /
2|| ; }, 1,2, ,ink i t

jr s R i t+ − ∈ = L ；④计算 , 1,2, ,iw i t= L ；

⑤ 计 算 1k k k k
i i ir r w s+ = + ∑ J ； ⑥ 计 算 1k kx x+ = +  

k
iiw s∑ ；⑦当迭代完成或满足收敛条件时，运算结束，

得到最优的回归训练参数，否则令 1k k= + ，转到步
骤②，重复进行。通过对本文算法分析可知，步骤②、

③和④具有完全的可并行性，另在步骤⑤和⑥中，可

让 t个工作节点分别计算 1kr + 和 1kx + 的分量，所以本文

提出的分布式 DLMR算法具有良好的并行性。另在本
文研究中，集群平台的环境配置如表 1所示。 
表 1 基于 Hadoop的 Spark大数据计算平台环境配置 

Table 1 Environment configuration of Spark big data computing  

platform based on Hadoop 
软件名称 版本 
Hadoop 2.6.2 
Spark 1.5.2 
Scala 2.10.4 
Java jdk1.7.0_79 

Ubuntu 14.04 

2  基于剪胀性的大数据特征和 DLMR
算法的剪胀模型 

2.1  剪胀性大数据的来源 

剪胀性数据的可靠性和规模性是保证本文研究的

重要条件，因此在对数据进行筛选时需要严格按照如

下标准施行。 
（1）由于本文针对的是剪胀型土的研究，所以选

择的土样本的体应变 vε 随轴向应变 1ε 的变化趋势需
要符合图 2中曲线所示。 

 

图 2 剪胀型土 vε 与 1ε 的关系 

Fig. 2 Relationship between vε  and 1ε  of dilatant soil 

（2）应力路径对土的剪胀特性的影响比较复杂。
课题组考虑到常规三轴压缩试验在实际应用中较为普

遍，数据丰富并且较易获取；另一方面常规三轴压缩

试验的应力路径较为简单。因此在本文研究中要求试

验数据必须来源于常规三轴压缩试验的土样本。 
（3）在提取试验数据点时，必须按照实际的试验

点进行提取。其中在剪缩阶段的试验点要求不少于 10
个，在剪胀阶段的试验点要求不少于 15个。 
前期，课题组已从国内外具有重要影响的学术刊

物中搜集了约 500篇关于土的剪胀性的文献资料，主
要来源期刊见表 2。 

表 2 文献主要来源表 

Table 2 Main sources of literatures 
中文期刊 外文期刊 

《岩土工程学报》 《GEOTECHNIQUE》 
《岩石力学与工程学报》 《SOILS FOUND》 

《岩土力学》 《INT J GEOMECH》 
《土木工程学报》 《J GEOTECH GEOENVIRON》 

为了保证本文研究中数据来源的可靠性，同时避

免数据提取中存在的误差影响，将课题组分为两个小

组，严格按照上述的数据筛选标准分别进行核查，最

终得到 155个剪胀型土样本，并从中提取计算出相关
的试验数据如表 3所示，其中剪胀率 d，为塑性体应
变增量 p

vdε 与塑性剪应变增量 p
sdε 的比值，可作为评

价剪胀性的重要指标，当 0d > 时，土体为剪缩变形；

当 0d < 时，土体为剪胀变形。 
2.2  剪胀率的影响因素 

剪胀率 d是评价土的剪胀性的重要指标，因此对
剪胀率影响因素的研究显得尤为必要。对于剪胀型土，

Roscoe 等[27]认为 d与应力比 q p有关。Cubrinovski  
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表 3 部分土样本的数据 

Table 3 Data of some soil samples 

样本编号 实验序列点 d  p  q  dp  dq  
v
pε  s

pε  L  

1 0.67 715.12 795.28 40.23 120.69 0.0026 0.0039 M   

2 0.44 745.43 886.28 30.32 90.96 0.0048 0.0089 M  

M  M  M  M  M  M  M  M  M  

24 -0.02 820.84 1112.52 -2.51 -7.53 0.0056 0.0931 M  

S-1 

M  M  M  M  M  M  M  M  M  
1 0.85 283.51 400.53 38.38 115.14 0.0007 0.0008 M  

2 0.63 333.14 549.44 49.63 148.90 0.0012 0.0016 M  

M  M  M  M  M  M  M  M  M  
CN-5 

28 -0.09 417.40 802.21 -5.90 -17.72 -0.0164 0.0631 M  

等[8]指出 d会受到塑性剪应变 p
sε 的影响。考虑到塑性

体应变 p
vε 也是描述土的剪胀性的一个重要参数，所以

表明 d与 p
vε ， p

sε 均存在相关关系。岩土材料不同于其
他材料，其变形过程不仅取决于当前应力状态，还与

应力增量状态有关。综上分析，本文利用 155个剪胀
型土样本的剪胀性大数据，分别计算了 d与应力、应
变以及应力增量之间的相关系数，结果如图 3所示。 

 

图 3 剪胀率与不同影响因素之间的相关系数 

Fig. 3 Correlation coefficient between dilatancy ratio and different  

influencing factors 

从图 3可知，d与 p，q的相关系数均值约为-0.9，
d 与 q p 的相关系数均值高达 -0.92，表明 d 与

/p q q p， ， 均为高度负相关； d与 p
vε ， p

sε 的相关系数
均值分别为-0.61，-0.65，表明 d与 p

vε ， p
sε 呈负相关；

d与 d dp q， 的相关系数均值约为 0.75，表明 d与 dp，
dq呈正相关。考虑到 /p q q p， ， 均为应力型影响因素，

p和 q  又处于同一量级，d与 q p的相关性更强，且
远高于 p

vε ， p
sε ， d dp q， ，所以在本文中选择 q p作

为 d的主要影响因素，而将 p
vε ， p

sε ，d dp q， 作为 d的
附加影响因素进行研究。 
2.3  剪胀率与各影响因素之间的相关性函数 

在本节中，基于剪胀型土的剪胀性大数据特征，

根据其基本力学特性和本文提出的 DLMR算法，分别 
建立了剪胀率与各影响因素之间的相关性函数。 

（1）剪胀率与主要影响因素之间的相关性函数 
研究土的剪胀性的最佳方法是绘制 d随应力比（ /q p
可记作η ）变化的曲线。剪胀型土的变化过程如图 4
所示，可分为 3个特征阶段和 3个特征点。图中的 dM
表示剪胀应力比，它与 v 1ε ε− 坐标系中的 vmaxε 相对

应，即表明土体在达到 dM 之前，一直处于剪缩变形；

当达到 dM 时，体积压缩变形达到最大；经过 dM 之后，

土体开始膨胀变形，即 dM 为土体由剪缩状态转换为

剪胀状态的特征点。 fM 则表示峰值应力比，它与

1 3 1σ σ ε− −（ ） 坐标系中的 1 3 maxσ σ−（ ） 相对应，即土体

所能达到的最大应力比。 

 

图 4 剪胀型土的剪胀率随应力比的变化 

Fig. 4 Change of dilatancy ratio with stress ratio of dilatant soil 

从图 4可知：①剪缩阶段，此时 d0 Mη< < ， 0d > ，

土体为剪缩变形；②相变转换特征点，此时 dMη = ，

0d = ；③剪胀阶段，此时 d fM Mη< < ， 0d < ，土体

为剪胀变形；④峰值应力比点，此时 fMη = ， 0d < ，

土体为剪胀变形；⑤软化阶段，此时 d fM Mη< < ，

0d < ，土体为剪胀变形；⑥临界特征点， 0d = 。考
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虑到剪胀型土样本的η 范围差别较大，所以基于峰值
应力比 fM 对η 进行归一化处理，如下式： 

fM
η

η =   ，                 (3) 

η 表示归一化后的η ，根据如图 5 所示的 d与η 的大
数据特征，再依据上述①～⑥的变形阶段，参考修正

剑桥模型和统一硬化理论[28]，可提出相关性函数如下

式： 
1 1

3

d
f

2

( ) exp( )
n n

n

Mf d M
n

η

η
η η

η

−
= = −   ，  (4) 

式中，dη表示主要影响因素η 所对应的剪胀率， dM 为

η 所对应的剪胀应力比， fM 为η 所对应的峰值应力
比。通过本文提出的 DLMR 算法，即可得到如图 5
所示的拟合曲线。此时参数为： 1n =3.610， 2n =1.251，

3n =0.027，拟合度为 0.764。 

 

图 5 d 与η的大数据特征 

Fig. 5 Big data characteristics of d  and η  

（2）剪胀率与附加影响因素之间的相关性函数 
在上节中，已研究了η 对 d的影响，并得到了dη

与η 的相关性函数。本节中利用式（5）即可得到附加
因素 p p

v s d dp qε ε， ， ， 对剪胀率的影响。 

re 1dd
dη

= −   ，            (5) 

式中， red 表示纯考虑应力比的剪胀率误差，也是附加
影响因素对剪胀率影响的比例。本节主要研究 red 与附
加影响因素之间的相关关系。 

a） red 与 p
vε 的相关性函数 

考虑到剪胀型土样本的 p
vε 范围差别较大，本文将

p
vε 归一化后再进行研究，归一化方法如下式所示： 

p p
p v v cs
v p p

v pts v cs

ε ε
ε

ε ε
−

=
−

  ，            (6) 

式中， p
v csε 表示临界状态（critical state）时的 p

vε ， p
v ptsε

表示相变转换状态（phase transformation state）时的
p
vε ， p

vε 表示归一化后的 p
vε ， red 与 p

vε 的大数据特征关
系如图 6所示。 

 

图 6 red 与 p
vε 的大数据特征 

Fig. 6 Big data characteristics of red  and p
vε  

从图 6 可知，在剪缩阶段， red 随着 p
vε 的增大逐

渐减小，达到相变特征状态时 p
vε 达到最大，有 p

vε =1，

red 趋于 0。在剪胀阶段， red 随着 p
vε 的减小而先减小

后增大，达到临界状态时有 p
vε =0， red 趋于 0。由于 red

与 p
vε 的特征关系可近似为椭圆曲线。因此可建立如下

椭圆方程： 
2

p
v 7 re 7 4

2
5

[( 1)cos sin 1 ]
+

n d n n
n

ε − + + −
 

p 2
re 7 v

2
6

( cos 1)
1

d n
n

ε− +
=    p

v(0 1)ε≤ ≤   ，(7) 

式中， 5n 表示椭圆的长半轴长， 6n 为短半轴长。 4n 和

7n 分别表示平移和旋转参数。同时，式（7）可表示
为式（8）的形式，即为 red 与 p

vε 之间的相关性函数： 
p p

1 v re v 4 5 6 7( ) ( , , , , )f d f n n n nε ε= =   。    (8) 
通过本文提出的 DLMR 算法，即可得到如图 6

中的拟合曲线，此时参数为 4n =0.437， 5n =0.425，

6n =0.241， 7n =0.183，拟合度为 0.653。  
b） red 与 p

sε 的相关性函数 
根据剪胀型土的基本力学特性可知，塑性剪应变

p
sε 在剪切作用下逐渐增大。考虑到 p

sε 在临界状态下仍
然会继续增大，所以本文将初始临界状态（ initial 
critical state）时的 p

sε 记作 p
s icsε 。又因为剪胀型土样本

的 p
sε 范围差别较大，因此基于 p

s icsε 对 p
sε 进行归一化处

理， p
sε 表示归一化后的 p

sε ，如下式所示： 
p

p s
s p

s ics

ε
ε

ε
=   ，             (9) 

red 与 p
sε 的大数据特征关系如图 7所示。 
从图 7 可知，在剪缩阶段， red 随着 p

sε 的增大而
减小；在剪胀阶段， red 随着 p

sε 的增大先减小，再逐
渐增大，因此可提出 red 与 p

sε 的相关性函数如下式所
示： 

p p p
2 s re 8 9 s 10 s( ) exp( ) ln( )f d n n nε ε ε= = + +  。(10) 
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图 7 red 与 p
sε 的大数据特征 

Fig. 7 Big data characteristics of red  and p
sε  

通过本文提出的 DLMR 算法，即可得到如图 7
中所示的拟合曲线。此时参数为： 8n =-0.701，

9n =0.232， 10n =-0.137，拟合度为 0.668。 
c） red 与 dp， dq的相关性函数 
考虑到剪胀型土样本中 dp和 dq范围差别较大，

因此选择先期固结压力 cp 分别对其进行归一化处理，
如下式所示： 

c

dd pp
p

=   ，             (11) 

c

dd qq
p

= 。              (12) 

式中， dp和 dq分别表示归一化后的 dp和 dq。 red 与
dp， dq的大数据特征关系如图 8（a），（b）所示。 

 

图 8 red 与应力增量的大数据特征 

Fig. 8 Big data characteristics of red  and stress increment 

从图 8（a），（b）可知， red 分别随着 dp， dq的

增加而逐渐变大，因此可提出 red 分别与dp， dq的相
关性函数如下式所示： 

11
3 re

12 13

d(d )
d

n pf p d
n n p

+
= =

+
  ，   (13) 

14
4 re

15 16

d(d )
d

n qf q d
n n q

+
= =

+
  。   (14) 

通过本文提出的 DLMR 算法，即可得到如图 8
（a），（b）中所示的拟合曲线。此时式（13）中参数
为 11n =-0.028， 12n =0.671， 13n =1.353，拟合度为 0.635。
此时式（14）中参数为： 14n =-0.075， 15n =1.238，

16n =1.431，拟合度为 0.638。 
2.4  剪胀型土的剪胀模型 

从 2.3 节的结论可知，基于大量剪胀型土样本试
验数据建立的剪胀率与各影响因素之间的相关性函数

拟合度均较低，这表明了剪胀率不能只考虑单一因素

的影响，而是需要综合考虑主要因素和附加因素的影

响。 red 与 p p
v s d dp qε ε， ， ， 之间的相关性函数实际上包

含了所有附加影响因素的影响，因此在总的剪胀计算

模型中需要根据它们的相关性差异进行加权处理。   
本文计算了 red 与各附加影响因素之间的相关系

数，如表 4所示，其中 p
v

r
ε
， p

v
r
ε
， dpr ， dqr 分别表示 red

与 p p
v s d dp qε ε， ， ， 之间的相关系数。 
表 4 red 与各附加影响因素之间的相关系数 

Table 4 Correlation coefficient between red and additional factors 

p
v

r
ε

 p
s

r
ε

 dpr  dqr  

-0.65 -0.69 0.63 0.63 

由此可计算出各附加因素对 red 影响的权重值，如
下式所示： 

p
v

p
v

p p
v s

d dp q

r
w

r r r r
ε

ε

ε ε

=
+ + +

=0.250  ， (15) 

式中， p
v

w
ε
表示 p

vε 对 red 的影响权重值。同理可求得
p
s

w
ε

=0.266， dpw =0.242， dqw =0.242。 
综上，本文根据剪胀型土的基本力学特性，结合

主要影响因素和附加影响因素的相关性函数，综合建

立了如下式所示的剪胀模型： 
p p
v s

p p
1 v 2 s( )[1 ( ) ( )d f w f w f

ε ε
η ε ε= + + + 

d 3 d 4(d ) (d )]p qw f p w f q+   。        (16) 

式中， ( )f η 表示主要影响因素η 与 dη的相关性函数；
p

1 v( )f ε ， p
2 s( )f ε ， 3 (d )f p ， 4 (d )f q 分别表示附加影响

因素 p p
v s d dp qε ε， ， ， 与 red 的相关性函数。同时，式

（16）可转换为式（5）的形式，即 re(1 )d d dη= + 。

本文剪胀模型中的各参数值分别从 2.3 节建立的各相
关性函数中通过 DLMR算法获得，如表 5所示。 
从式（16）可知，当土处于相变特征状态时，本 
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表 5 剪胀模型的参数值 

Table 5 Parameter values of dilatancy model 
主要影响因素参数 附加影响因素参数 

1n  2n  3n  4n  5n  6n  7n  8n  9n  10n  11n  12n  13n  14n  15n  16n  
3.610 1.251 0.027 0.437 0.425 0.241 0.183 -0.701 0.232 -0.137 -0.028 0.671 1.353 -0.075 1.238 1.431 

文模型有 ( )f η =0，从而有 d =0；当处于临界状态时，
本文模型有 ( )f η =0，同样可得到 d =0。此外，本文模
型与剪胀型土样本所有试验数据的剪胀率拟合度为

0.932，明显高于各类影响因素的相关性函数拟合度。
综上分析，结果表明了本文模型不仅能够良好的模拟

剪胀型土的剪胀率变化的共同规律，同时也进一步证

明了考虑主要因素和附加因素综合影响的剪胀模型是

更为科学合理的。 

3  模型的检验 
3.1  模型的比较 

目前，应用广泛的剪胀模型主要有修正剑桥模型

下剪胀模型的改进式，如式（17）所示，本文中记作
模型 1；Rowe模型，如式（18）所示，本文中记作模
型 2。 

2 2
d

2
Md η

η
−

=   ，          (17) 

u

1 Rd
R

= −   ，             (18) 

式中，R为大小主应力比， uR 为极限主应力比。模型
1 是姚仰平等[29]针对修正剑桥模型，利用剪胀应力比

dM 替换M 得到。SHIVEL[30]利用式（17）建立了本
构模型，并取得了一定的研究成果。模型 2是由 Rowe
建立的剪胀模型，可较好的描述砂土的剪胀特性。本

文提出的剪胀模型是在大量剪胀性试验数据的分析处

理基础上，再根据其基本力学特性和 DLMR算法建立
的，所以它不同于一般统计学意义上的计算模型，而

是具有一定理论意义和应用背景的计算模型。为了验

证本文模型的适用性和准确性，重新选择了一组未参

与之前模型建立的试验数据作为测试数据。一般地，

用于建立模型的训练数据（155 个剪胀型土样本）和
测试数据的数量之比为 7∶3，所以测试数据包含了 66
个新的剪胀型土样本。作为测试数据的剪胀型土样本

同样也来源于表 2中的期刊文献资料，并且测试数据
的选择标准和过程也与训练数据组相同。因此利用测

试数据分别在模型 1，模型 2 以及本文模型下进行比
较，结果如图 9～11所示。 
在图 9中，模型 1与测试数据的剪胀率拟合度为

0.665。虽然模型 1在修正剑桥模型的基础上，引入了
剪胀应力比 dM ，使其能大致描述剪胀型土的剪胀变

化过程，但通过模型 1计算得到的剪胀率在其剪缩阶
段数值偏小，表明模型 1低估了其剪缩性，而在剪胀
阶段数值偏大，表明模型 1高估了其剪胀性。 

图 9 模型 1的剪胀率预测值 

Fig. 9 Predicted values of dilatancy ratio of model 1 

在图 10中，模型 2与测试数据的剪胀率拟合度为
0.605。相较于模型 1，模型效果有所降低，这是由于
模型 2在描述粗粒土的剪胀特性时，会过大地估计其
剪胀变形。 

图 10 模型 2的剪胀率预测值 

Fig. 10 Predicted values of dilatancy ratio of model 2 

在图 11中，本文模型（见式（16）和表 5）与测
试数据组的剪胀率拟合度为 0.934。相较于模型 1和模
型 2，其模型效果明显提高。笔者认为主要原因是本
文模型考虑了剪胀率的主要因素和附加因素的综合影

响，因此解决了模型 1和模型 2在剪缩阶段剪缩性被
低估，在剪胀阶段剪胀性被高估的问题。 
综上分析，本文模型可良好的描述剪胀型土的剪

胀变化特性，这也是本文在剪胀型土的剪胀性大数据

基础上进行特征深度挖掘与研究的原因所在。 
3.2  模型的验证 

为了验证本文模型的适用性，选择了未参与本文

统计的文献[31～33]中样 3 种不同应力路径下的试验
数据。不同应力路径下 3种剪胀模型的预测效果如图
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12所示。 

 

图 11 本文模型下的剪胀率预测值 

Fig. 11 Predicted value of dilatancy ratio of proposed model 

 

图 12 不同应力路径下 3种剪胀模型的拟合效果图 

Fig. 12 Fitting effects of three models for dilatancy ratio under  

different stress paths 

从图 12和表 6可知，模型 1和模型 2虽然可以大
致描述剪胀率变化的情况，但在剪缩阶段，两种模型

都低估了其剪缩性，而在剪胀阶段，两种模型均高估

了其剪胀性。此外，模型 1和模型 2的预测值与试验
值之间的欧氏距离较大，说明预测值与试验值误差较

大。本文模型（式（16）和表 5）计算的欧式距离基
本保持在相对较小的范围内，说明本文模型与试验值

误差较小。总的来说，本文模型不仅能够良好的描述

各阶段和特征状态下的剪胀率变化情况，而且在不同

应力路径下对于剪胀型土的剪胀变化特性均有较强地

适应性。 
为了量化不同应力路径下剪胀模型的拟合效果，

试验值与 3种剪胀模型的预测值之间的欧氏距离如表
6所示。 
表 6 不同应力路径下的 3种模型预测与试验值的欧式距离 

Table 6 Euclidean distances of predicted values and experimental  

..data of three models under different stress paths 

类型 路径 1 路径 2 路径 3 

本文模型 0.131 0.153 0.191 

模型 1 0.423 0.336 0.412 

模型 2 0.581 0.424 0.721 

 

4  讨    论 
本文利用大数据深度挖掘技术，得到了剪胀型土

的剪胀性大数据特征，并建立了剪胀率与各影响因素

的相关性函数。在此基础上，构建了新的剪胀模型。 
（1）在一般剪胀性的计算模型中，认为应力比是

剪胀率的唯一影响因素。本文通过对大量剪胀型土剪

胀性试验数据的特征挖掘，发现剪胀率不仅与应力有

关，还与应变和应力增量有关，这就是一般剪胀模型

不合理的根本原因。由各相关性函数综合建立的剪胀

模型的拟合度明显高于单个影响因素的拟合度，进一

步表明了剪胀型土的剪胀率仅仅考虑单个因素的影响

是远远不够的，必须考虑主要因素和附加因素的综合

影响。 
（2）利用大数据技术研究土的剪胀特性是课题组

在土的本构关系与大数据的交叉领域中初步的探索。

希望能从中获取关于剪胀性的变化规律，加深对土体

基本力学特性的认识。本文提出的剪胀模型较合理地

考虑了剪胀率各类影响因素的综合影响，下一步还需

要探索模型中拟合参数的物理意义。 

5  结    论 
（1）提出了一种基于 Hadoop+Spark 的分布式

DLMR回归算法。该算法结合了 LM算法，并在 Spark
分布式框架下解决了大量剪胀型土的剪胀性试验数据

回归分析时的全局优化性差、收敛性慢、计算不稳定

的问题。 
（2）通过大数据深度挖掘技术，揭示了应力、应

变以及应力增量对剪胀型土的剪胀性影响的大数据特

征。通过本文提出的 DLMR算法分别得到了剪胀率与
各影响因素之间的相关性函数。根据剪胀型土的基本

力学特性，建立了可以反映其剪胀特性共同规律的剪

胀模型。  
（3）本文模型和剪胀型土样本所有试验数据的剪

胀率拟合度为 0.932，明显优于修正剑桥模型下剪胀模
型的改进式和 Rowe 模型，并且还可以较好地反映不
同应力路径下本文未统计的试验样本的剪胀特性。 
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张开度影响的水平裂隙类岩试件破断试验与分析 
曾佳君，张志军，张栩栩，蒲成志

*
 

（南华大学资源环境与安全工程学院，湖南 衡阳 421001） 

摘  要：为探究张开度影响的水平裂隙岩体破断机理，利用水泥砂浆制备不同张开度水平单裂隙类岩体试件，基于
RMT-150B 岩石力学试验机对制备的类岩体试件进行单轴加载试验。结果表明：同一预制裂隙长度下，随着裂隙张开
度的减小，微裂纹萌生位置由预制裂隙中部向尖端转移。为验证此现象，基于 PFC 数值仿真平台的平行黏结接触单元
构建了裂隙体数值模型进行分析，在数值计算边界条件与试验测试环境相一致的条件下，得到了与试验测试结果相一

致的微裂纹起裂模式与破断特征。为进一步探究水平裂隙岩体微裂纹起裂扩展机制，结合微裂纹起裂扩展过程中数值

模型颗粒位移场演化规律，基于裂纹面变形屈服特征，提出了固支梁简化计算力学模型，对不同张开度下水平裂隙岩

体出现的微裂纹起裂扩展机制进行了分析和阐释。 
关键词：类岩体试件；裂隙张开度；水平裂隙；微裂纹起裂特征；数值模拟 
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Fracture test and analysis of horizontal fissure rock-like specimens              
influenced by apertures  

ZENG Jia-jun, ZHANG Zhi-jun, ZHANG Xu-xu, PU Cheng-zhi 

(School of Resources Enviroment and Safety Engineering, University of South China, Hengyang 421001, China) 

Abstract: In order to explore the fracture mechanism of horizontal fissure rock mass with different apertures, single-fissure 

rock mass specimens with different apertures are prepared by using cement mortar. The uniaxial loading tests are carried out on 

the prepared rock mass specimens based on the RMT-150B rock mechanics testing machine. The results show that under the 

same length of prefabricated fissure, with the decrease of fissure apertures, the initiation position of microcracks shifts from the 

middle of prefabricated fissure to the tip. To verify this phenomenon, a parallel bonded contact element based on PFC 

numerical simulation platform is used to establish a numerical model for fissure body for analysis. Under that condition, the 

boundary conditions of numerical calculation are consistent with the test environment, the crack initiation modes and fracture 

characteristics which are consistent with the test results are obtained. In order to further explore the initiation and propagation 

mechanism of micro-cracks in horizontally fissured rock mass, based on the yield characteristics of crack surface deformation, 

the evolution law of particle displacement field in the numerical model of micro-crack initiation and propagation is considered, 

a simplified model for fixed beam is proposed, and the mechanism of micro-crack initiation and propagation in horizontally 

fissured rock mass with different apertures is analyzed and explained. 

Key words: rock-like specimen; fissure aperture; horizontal fissure; micro-crack initiation characteristic; numerical simulation 

0  引    言 
岩体中存在裂隙、节理、弱面及断层等不同尺寸、

不同赋存状态的原生不连续面，这些不连续结构面弱

化了岩体的强度和刚度[1]。在实际工程中，承受外部

荷载下的岩体将于已有裂隙、节理和弱面等不连续面

附近产生新的裂纹，新裂纹的萌生、扩展和贯通将会

导致岩体失稳破坏[2]，因此，研究裂隙岩体裂纹起裂、

扩展特征以及裂纹萌生的力学响应机制在学术界和工

程界都尤为重要。 

近年来，国内外学者对单轴压缩下单裂隙岩体裂

纹起裂、扩展和破坏模式进行了大量试验和数值模拟

研究，取得了可喜的研究成果[3-9]。蒋明镜等[10]将自定

义的胶结接触模型嵌入离散元程序，建立了单裂隙试
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样模型进行单轴压缩数值试验，并结合理论分析对单

裂隙试样应力场进行了研究；袁媛等[11]、左江江等[12]、

郭奇峰等[13]利用数字图像相关方法对单裂隙类岩体

材料单轴压缩过程中全局应变演化进行了分析，得出

了不同倾角下裂隙类岩体材料的裂纹起裂、扩展和破

坏规律；Liu等[14-15]、Jin等[16]制备了单裂隙类岩体试

件并进行单轴压缩试验，结合离散元程序研究了不同

倾角下裂隙类岩体试件的裂纹起裂、扩展和破坏模式，

同时，对裂纹发育过程中出现的颗粒位移场进行了分

析。上述研究结果表明，学者们大多数从不同的分析

方法和手段对裂隙岩体裂纹起裂、扩展和破坏模式进

行研究，而裂隙参数的变化对裂隙岩体裂纹起裂、扩

展和破坏模式即存在不同影响，且自然界和工程界岩体

中裂隙错综复杂，形态不一，因此，研究裂隙参数变化

对裂隙岩体裂纹演化特征及规律的影响十分必要。 
分析上述研究成果发现，单轴压缩下水平单一张

开裂隙岩体的裂纹基本起裂于预制裂隙中部附近，但

部分文章中试验结果显示：水平裂隙试件裂纹起裂于

预制裂隙尖端[17-18]。Miao等[17]研究成果中，单一非填

充裂隙岩体预制裂隙中部附近出现拉伸裂纹，当裂隙

试件被水泥和树脂材料填充后，预制裂隙面从张开到

近似闭合，水平裂隙试件裂纹起裂于预制裂隙尖端；

蒲成志等[18]开展了水平裂隙类岩试件单轴压缩试验，

出现了预制裂隙中部起裂和尖端起裂两种不同状态，

其试验中裂隙张开度较小（0.4 mm），且试验中由于
预制裂隙的制备过程可能导致预制裂隙张开度不一，

从而导致水平裂隙试件起裂模式的差异。 
为了研究裂隙张开度对单一水平裂隙岩体裂纹起

裂、扩展和破坏模式的影响，本文通过制备不同张开

度水平裂隙类岩体试件进行单轴加载试验，裂隙张开

度均为 1 mm以下，并基于颗粒流程序 PFC2D建立水

平裂隙体模型开展单轴压缩数值模拟以对试验结果进

行验证和完善；为了深入研究不同张开度水平裂隙试

件裂纹起裂机制，建立固支梁模型对水平裂隙试样起

裂机制进行分析，同时采用数值模拟对梁模型分析结

果进行验证；最后，结合数值模拟从预制裂隙面压缩

变形角度对张开度影响的水平裂隙试件起裂特征进一

步解释。 

1  试验方案 
本次试验的水泥砂浆材料按 425标号白水泥∶细

砂∶水=5∶5∶2的质量比配合制备而成，为了消除河
砂中土对试验结果的干扰，对细砂进行 1.25 mm孔径
筛子筛分再水洗、晾干处理。将不同厚度钢片表面涂

油并预置入模具内，待试件初凝后拔出预埋钢片以形

成不同张开度预制裂隙，试件振捣成型 24 h后拆模，
将合格试件放入养护箱标准养护 28 d。 

试件外形尺寸高×宽×厚为 200 mm×150 mm× 

50 mm，裂纹长度为 2a=30 mm，裂隙张开度 b分别为
0.1，0.2，0.4和 0.8 mm，共计 4种张开度，预制裂隙
倾角水平，不同工况试件以及完整试件各制备 8个，
以便减小数据离散性带来的误差。 

裂隙试件制备示意图见图 1。 

 

图 1 裂隙试件制备示意图 

Fig. 1 Preparation of fissure specimen 

单轴压缩室内试验采用 RMT-150B岩石力学试验
机，结合试件尺寸对试验机进行改装（如图 2），改装
后的试验机能够实现对矩形试件进行力及位移控制加

载。本次试验加载方式为力控，加载速度为 200 N/S。
在相同试验条件下，对水泥砂浆制备的完整试件进行

单轴压缩、巴西劈裂和直剪试验，整理出类岩体材料

的物理力学参数见表 1。 

 
图 2 RMT-150B岩石力学试验机 

Fig. 2 RMT–150B rock mechanics test machine 

表 1 类岩材料物理力学参数 

Table 1 Physical and mechanical parameters of rock-like materials  
试件类型 密度/(kg·m-3) 单轴抗压强度/MPa 弹性模量/GPa 泊松比 抗拉强度/MPa 黏聚力/MPa 摩擦角/(°) 
类岩体试件 2145 33.28 7.63 0.211 2.64 6.49 33.75 
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2  试验结果分析 
2.1  裂纹起裂和扩展模式分析 

在进行室内试验时，采用高速摄像机实时拍摄记

录裂隙试件裂纹起裂扩展过程，并采用图像编辑软件

对已拍摄视频进行图像帧数截取处理。不同张开度水

平裂隙试件的裂纹起裂模式见图 3。图 3 显示：加载
过程中，0.1 mm张开度裂隙试件裂纹起裂于预制裂隙
两尖端，张开度为 0.2 mm 时微裂纹萌生于预制裂隙
右尖端和中部，0.4 mm和 0.8 mm张开度裂隙试件微
裂纹萌生于预制裂隙中部且沿着受力方向扩展。说明

随着裂隙张开度的增加，裂纹起裂位置由预制裂隙尖

端向预制裂隙中部转移。 
试验结果表明：水平裂隙试件裂纹起裂时中部拉

伸裂纹扩展到一定路径后由于拉应力不足而停止扩

展。观看录像和按帧数处理的图像，将中部拉伸裂纹

扩展到最大路径时刻的图像绘制于图 4，使用绘图软
件将中部拉伸裂纹扩展的竖向高度根据比例计算并同

时标注于图 4中。结合录像和图 4发现：不同张开度
水平裂隙试件初始起裂裂纹在扩展一段时间后均滞

停，在保持滞停状态一定时间后初始萌生裂纹从裂尖

开始发生闭合现象，肉眼可见的裂隙出现缩短，随后

出现剪切裂纹。张开度 0.1 mm 裂隙试件剪切裂纹并
未萌生于预制裂隙尖端，而是以远场裂纹的形式于试

件斜对角出现。观察预制裂隙中部萌生的拉伸裂纹发

现，张开度为 0.2 mm 及以上时，中部拉伸裂纹扩展
长度随张开度增大而增加，推测出现此现象的原因是：

0.2 mm张开度裂隙试件中部拉伸裂纹起裂并扩展后，
预制裂隙中部出现较大竖向位移，预制裂隙面开始接

触，抑制了拉伸裂纹的发育；当张开度为 0.4 mm 和
0.8 mm时，裂隙张开度较大，预制裂隙面接触需要拉
伸裂纹扩展更长甚至于预制裂隙面不出现接触现象，

拉伸裂纹可以得到充分发育，但是发育到一定程度后

会因拉应力不足而扩展滞停，因此，虽然中部拉伸裂

纹随裂隙张开度增加而出现增大，但0.4 mm和0.8 mm
上部拉伸裂纹扩展长度相差不大。 
2.2  破坏模式分析 

不同张开度水平裂隙岩体的破坏模式见图 5，可
以观察到，不同张开度水平裂隙试件的最终破坏模式

均以剪切裂纹与预制裂隙面、试件加载面相互贯通的 

 

图 3 不同裂隙张开度下水平裂隙试件裂纹起裂模式 
Fig. 3 Crack initiation modes of horizontal fissure with different fissure apertures 

 
图 4 水平裂隙类岩试件裂纹扩展路径 

Fig.4 Crack growth paths of horizontally fissured rock-like specimens 
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图 5 不同裂隙张开度下水平裂隙试件破坏模式 
Fig. 5 Failure modes of horizontally fissured specimens with different fissure apertures 

表 2 数值模型微观力学参数 

Table 2 Microscopic parameters of numerical model  

粒径/mm 
颗粒接触

模量/GPa 

颗粒刚度

比 

颗粒摩擦

系数 

黏结模量

/GPa 

黏结刚度

比 

黏结摩擦

系数 

黏结抗拉

强度/MPa 

黏结内聚

力/MPa 

0.7～1.05 4.5 2.5 0.4 4.5 2.8 0.4 13.5±2.7 13.5±2.7 

对角剪切破坏为主，但从裂纹萌生扩展到裂纹破坏模

式过程中可以发现：0.1 mm和 0.2 mm张开度裂隙试
件的尖端微裂纹在最终破坏模式中已经消失；0.4 mm
张开度裂隙试件的上部拉伸裂纹部分闭合，下部拉伸

裂纹已经消失；0.8 mm张开度裂隙试件的上部拉伸裂
纹也出现闭合缩短现象，但下部拉伸裂纹增长。通过

对录像的反复查看，发现水平裂隙初始微裂纹的闭合

缩短现象出现在剪切裂纹萌生前后，随着剪切裂纹的

扩展，最初萌生的裂纹闭合现象逐渐显著。因此，水

平裂隙试件初始萌生裂纹的闭合缩短甚至消失极可能

是由于剪切位移的推动，使得预制裂隙面附近萌生的

竖向拉伸裂纹逐渐闭合。 

3  数值模拟分析 
3.1  数值模型建立及细观参数标定 

为了分析试验中水平裂隙类岩试件裂纹起裂的微

观机理，本文采用颗粒流程序 PFC2D对裂隙模型进行

单轴压缩数值模拟试验。颗粒流程序中包含两种基本

模型：接触黏结模型和平行黏结模型。大量研究结果

表明[14-16,19-21]，平行黏结模型下的数值模型破坏模式

能够良好吻合岩石和类岩体材料，且可控性以及适用

性更强，因此，本文选用平行黏结模型进行数值模拟。 
利用 PFC2D建立了二维数值模型，二维模型尺寸

长×高为 150 mm×200 mm，通过“试错法”对模型微
观参数进行标定，本次数值模拟选用实验室测试中得

到的应力–应变曲线、峰值强度、弹性模量以及破坏

模式为目标变量进行参数标定[14]，直到数值模型宏观

力学特性与室内试验基本一致。完整数值模型粒子个

数为 44285个，数值模拟结果与室内试验结果对比见
图 6。试验中完整试件应力应变曲线有明显的初始压
密、弹性变形和塑性屈服 3个变形阶段，且初始压密
及塑性屈服阶段长，这是因为水泥砂浆类岩试件内部

存在较多微空隙等缺陷，而数值模拟曲线上升段近似

直线增长。完整数值模型峰值强度为 33.10 MPa，弹
性模量为 7.49 GPa，破坏模式与试验结果基本一致，
说明此微观参数下的数值模型模拟结果能较好的反映

试验中岩体的宏观力学特性。数值模型细观力学参数

见表 2。 

 

图 6 数值模拟与室内试验结果对比 
Fig. 6 Comparison between numerical simulations and laboratory  

test results 

3.2  起裂模式与位移场分析 

研究结果表明，裂纹两侧细观颗粒位移场变化

揭示了初始裂纹面附近裂纹的萌生状态和受力特

征[16, 19, 22-23]。数值模拟中颗粒受力主要出现 3种位
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移场类型[23]，即拉伸断裂下的 I型位移场、剪切断裂
下的 II型位移场和拉伸–剪切混合断裂下的 III型位移
场，见图 7。笔者对不同张开度水平裂隙数值模型单
轴压缩下裂纹起裂模式和初始裂纹周边细观颗粒位移

场进行监控并记录，见表 3。可以观察到，裂隙模型
的裂纹起裂状态受裂隙张开度的影响发生变化：张开

度从 0.1 mm到 0.8 mm变化时，裂隙模型的起裂步数
依次为 55280，48520，47010和 42500步（考虑类岩
体的颗粒黏结模型，裂纹起裂[24]为模型中微裂纹数量

达到峰值强度时裂纹数量的 0.25%），对应的起裂应力
依次为 12.21，10.83，10.28和 9.79 MPa。随着裂隙张
开度的增加，裂纹起裂位置由预制裂隙尖端向预制裂

隙中部转移。这与试验结果相一致。 

 
图 7 位移矢量定义的 3种主要位移场类型 

Fig. 7 Three types of displacement fields defined by displacement 

vector 

从裂纹面颗粒位移场来看，裂隙模型张开度大于

0.1 mm时，预制裂隙面中部附近出现明显Ⅰ型位移场
引起的拉伸断裂，位移矢量方向如图 7（a）所示，揭
示了试验过程中裂隙面中部拉伸裂纹产生的微观机

理；当裂隙张开度为 0.1 mm 时，预制裂隙左尖端下
方出现如图 7（b）所示的剪切断裂现象，预制裂隙右
尖端上下均出现了Ⅰ型位移场引起的拉伸裂纹，而裂

隙面中部颗粒位移矢量几乎与初始裂纹面平行，说明

预制裂隙面已经出现闭合现象，裂隙中部应力集中现

象不明显，微裂纹于预制裂隙尖端起裂，这与试验测

试结果相一致。 

4  力学模型与数值模拟验证 
4.1  力学模型 

裂隙体数值计算模型中颗粒体运动矢量表明：预

制裂隙中部拉伸裂纹的萌生，是由于均布压应力作用

下，导致预制裂隙面发生挠曲变形，并在挠曲位移最

大的裂隙面中部产生超过材料抗拉强度的拉应力引起

的。为此，笔者将张开裂隙一侧的裂隙面简化为梁模

型[25]，尝试揭示微裂纹萌生的力学机理。 
预制裂隙位于试件几何中心，且预制裂隙长度和

试件宽度比为 1/5，当预制裂隙面压缩变形时，预制
裂隙尖端的颗粒和黏结将对其转动产生约束作用，导

致裂隙试件在单轴压缩过程中预制裂隙尖端存在难压

密三角区域，如图 8所示，因此，笔者将梁模型细化
为均布荷载作用下两端固定的梁模型（以下简称“固

支梁”模型），如图 9所示。 

 

图 8 压缩闭合状态下预制裂隙尖端三角区域 
Fig. 8 Triangular region of prefabricated fissure tip under  

compression closed state 

图 9中固支梁在均布竖向荷载作用下，跨中弯矩
及挠度最大，此位置拉应力最大，本文将拉应力达到

材料屈服强度时的跨中挠度定义为临界挠度。 

 

图 9 固支梁模型及其挠度曲线 
Fig. 9 Fixed-beam model and deflection curve 

当预制裂隙张开度较小（小于两倍临界挠度）时，

预制裂隙上下面挠曲变形达不到临界挠度值，跨中最

大拉应力小于材料抗拉强度，微裂纹发育的驱动力由

跨中拉应力转化为尖端压应力，相应地，初始微裂纹

萌生位置由预制裂隙中部向两端转移；因此 0.1 mm
张开度裂隙岩体在裂纹萌生前即出现预制裂隙面接触

闭合现象，微裂纹起裂于预制裂隙两尖端。随着预制

裂隙张开度的增加，当其超过两倍临界挠度值时，中

部拉伸裂纹萌生前并未出现裂隙面接触闭合现象，受

压下的预制裂隙面挠曲变形能够得到充分发挥，此时，

固支梁模型跨中拉应力超过材料抗拉强度，中部萌生

拉伸裂纹。因此出现随预制裂隙张开度增大，微裂纹 
起裂位置由两端向中部转移的试验现象。 
根据结构力学解，受均布荷载作用的两端固支梁

模型最大挠度 f在跨中，为 
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表 3 数值模拟水平裂隙试件裂纹起裂模式以及预制裂隙附近位移场状态 

Table 3 Crack initiation modes and surface displacement fields of simulated prefabricated fissure 
张开度 裂纹起裂模式 预制裂隙附近位移场 

0.1 mm 

  

0.2 mm 
 

  

0.4 mm 

  

0.8 mm 

  

4(2 )=
384
q af

EI
  。             (1) 

式中  q为作用于梁上的均布荷载；a为梁的半长；E
为弹性模量；I为梁的截面惯性矩。 
弯矩作用下，截面最大拉应力表达式为 

= M
W

σ   ，                (2) 

式中，M 为固支梁模型跨中弯矩，W 为固支梁模型
截面抵抗矩。 
将式（1），以及固支梁模型跨中弯矩和截面抵抗

矩表达式代入式（2），可以得到固支梁模型跨中拉应
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力表达式为 

2 2

384
4 (2 )

EI f
b h a

σ = ⋅
′

  。          (3) 

式（3）中，b′为梁截面宽度，h为梁截面受力高
度。式（3）表明：当裂隙体材料抗拉强度为常数时，
临界挠度与梁长的平方成正比；当梁长为固定值时，

初始微裂纹发育时的临界挠度也将是定值。 
4.2  数值模拟分析验证 

如表 3数值模拟结果所示，预制裂隙张开度处于
0.1～0.2 mm之间时，微裂纹萌生位置处于预制裂隙
尖端向中部附近转移的过渡阶段。观察式（1）发现，
在固支梁截面属性和受力状态保持一致条件下，梁跨

中挠度随梁长增加而增大，相应地，如式（3）所示，
随着梁长度的增加，临界挠度增大，即其拉应力达到

其屈服强度时的挠度增大；跨中挠度保持不变情况下，

固支梁模型跨中最大拉应力将随梁长增加而减小。该

理论表明：在张开度保持不变条件下，随着预制裂隙

长度的增大，初始微裂纹起裂位置将从预制裂隙中部

向裂尖转移。 
为了验证固支梁模型在解析水平裂隙微裂纹起裂

机制方面的适用性，本文在前述裂隙体模型基础上，

通过改变数值模型中 0.2 mm张开度裂隙的长度，获 

得不同裂隙长度数值分析模型，在相同数值计算条件

下，对其进行计算和分析。为保证裂隙长度改变后的

数值模型满足固支梁模型条件，即不会出现裂隙长度

增加而带来裂隙体模型中裂隙长与试件宽之比的变

化，在生成不同长度裂隙体模型的同时，按裂隙长度

比值缩放数值模型尺寸。因此，生成张开度为 0.2 mm，
裂隙长度为 40 mm和 50 mm的数值模型，相应的试
件尺寸按 4/3 和 5/3 增大，其他参数保持不变，具体 
参数见表 4，其他参数同表 2所示。 

表 4 数值模型参数 

Table 4 Parameters of numerical model  

裂隙长度

/mm 

模型尺寸 

/（mm×mm） 

颗粒数 

/个 

裂隙张开度

/mm 

40 200×267 78780 

50 250×333 123034 
0.2 

改变裂隙长度及模型尺寸后，裂隙体数值模型微

裂纹起裂模式见表 5。表 5显示：保持张开度不变条
件下，随着预制裂隙长度的增加，初始微裂纹起裂位

置从预制裂隙中部向裂尖转移，即与前文所述固支梁

模型预测结果相一致，验证了固支梁模型在预测张开

裂隙微裂纹萌生机理方面的适用性。 

表 5 不同长度水平裂隙试件裂纹起裂模式以及预制裂隙附近位移场状态 

Table 5 The crack initiation mode and the displacement field near the prefabricated fissure of the specimens with different lengths of 

horizontal fissure 

张开度 裂纹起裂模式 预制裂隙附近位移场 

0.2 mm 

  

0.2 mm 
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5  预制裂隙面变形特征分析 
5.1  数值模型预制裂隙周边环境设置 

为了进一步分析加载过程中水平裂隙岩体预制裂

隙面位移变化特征，对建立的数值模型裂隙周边环境

设置后，再进行单轴压缩数值模拟试验，图 10为裂隙
体数值模型黏结状态和裂隙周边环境处理图示。将预

制裂隙面上方一层颗粒和下方一层颗粒分别创建分组

并命名为 Group_above和 Group_below，并通过 FISH
语言监测并记录两组颗粒的竖向位移数据。对上组全

部颗粒和下组全部颗粒的位移取平均值，再将上下两

组竖向平均位移的绝对值相加，为预制裂隙面竖向变

形量。相比测量圆而言，直接监测裂隙面颗粒的位移

数据可以更精准的获取预制裂隙面变形数据。 
5.2  预制裂隙面变形特征分析 

水平裂隙数值模型单轴压缩过程中预制裂隙面竖

向位移演化过程曲线如图 11所示。由图 11可得：0.1～
0.4 mm 张开度裂隙模型在单轴压缩过程中预制裂隙
面变形量均达到了相应的裂隙张开度，裂隙张开度越

小到达越早，表明加载过程中，此张开度区间预制裂

隙面均发生接触闭合现象，且由于 0.1 mm 张开度裂
隙的张开度过小，在加载中前期就已出现裂隙面闭合

现象。 

 
图 10 张开度 0.1 mm下水平裂隙数值模型处理图 

Fig. 10 Processing chart of horizontal fissure model with aperture  

.of 0.1 mm 

值得注意的是：图 11所示预制裂隙面竖向位移量
为裂隙长度范围内颗粒位移量的平均值，但是在预制

裂隙闭合前，在均布荷载作用下裂隙面将发生光滑连

续的挠曲变形，因此，预制裂隙跨中挠度大于图 11
所示裂隙面平均竖向位移。 
对加载步数位于 40000～56000 步之间的裂隙面

竖向位移曲线放大发现：不同张开度裂隙试件裂隙面

竖向位移曲线均出现了转折点，张开度从 0.8 mm 到
0.1 mm出现的转折点分别为 A，B，C，D点，且转折
点出现的计算时步与微裂纹起裂的计算时步基本一

致，即微裂纹起裂的同时裂隙面竖向位移出现突变，

这是与微裂纹萌生导致裂隙面竖向位移突变相吻合。

但是图 11 所示的 A，B，C，D 点，并没有在同一位
置，而是分布于 0.06～0.07 mm之间，并随张开度的
增大而减小，这与固支梁模型给定的式（3）所揭示规
律并不一致，这是因为，基于固支梁模型得到的公式

（3），是建立在张开裂隙面两端为固定支座的假设基
础上得到的，但是实际情况下，裂隙面两端并不严格

满足固定支座条件，而且支座约束能力将随张开度的

增大而减弱，相应地，临界挠度值将变大。 

 
图 11 不同张开度裂隙面竖向位移演化过程曲线 

Fig. 11 Evolution curves of vertical displacement of fissure  

surfaces with different apertures 

6  结    论 
通过对水泥砂浆材料制备的含水平裂隙类岩体试

件进行单轴压缩试验，发现张开裂隙微裂纹发育规律

受张开度的影响，据此提出固支梁简化计算力学分析

模型用以分析和阐释张开度影响机理，得到以下结论： 
（1）室内测试与数值模拟试验揭示：随预制水平

裂隙张开度的增大，水平裂隙类岩体试件微裂纹起裂

位置从预制裂隙尖端向中部转移；张开度越大，预制

裂隙中部发育的拉伸微裂纹扩展路径越长；剪切裂纹

的发育和扩展使得预制裂隙中部拉伸裂纹闭合甚至消

失。 
（2）结合室内测试及数值模拟试验中裂隙面上

微裂纹发育规律及扩展模式，提出了用于阐释张开裂

隙微裂纹萌生机理的固支梁模型，并基于数值计算模

型对所提出的固支梁模型的适用性进行验证。 
（3）在阐明固支梁模型适用性的基础上，对张开

裂隙微裂纹萌生机理进行分析和探索。 
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武汉古河道承压水井流理论及在基坑降水中应用 
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摘  要：在分析武汉市古河道特殊水文地质条件的基础上，建立古河道水文地质模型，将古河道承压水井流问题概化
为带状承压含水层中地下水向抽水井的运动问题；然后结合镜像法原理，引入吉林斯基势函数，推导出古河道承压、

承压–无压完整井稳定流解析表达式。基于此，将其应用于基坑降水工程中，提出适用于古河道承压含水层中基坑涌水
量计算方法；最后以武汉梨园广场地下停车场深基坑工程为例进行计算分析，并将结果与传统方法计算结果和实际监

测数据分别进行对比，结果显示所述计算方法所得结果与基坑实际涌水量相对误差仅为 7.4%，而采用传统大井法相对
误差达到 54.5%，验证了所提出计算方法的合理性。研究结果对于认识古河道承压含水层地下水井流规律以及指导基坑
降水设计具有重要意义。 
关键词：古河道；承压水；井流；完整井；稳定流；基坑降水 

中图分类号：TU46.3       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2020)03–0533–09 
作者简介：吕斌泉(1994— )，男，硕士，主要从事岩土体稳定性、地下水渗流等方面研究。E-mail: cuglvbinquan@163.com。 

Theory of artesian well flow in ancient river in Wuhan and its                   
application in foundation pit dewatering 

LÜ Bin-quan1, FENG Xiao-la1, XIONG Zong-hai2 
（1. Department of Engineering, China University of Geosciences, Wuhan 430074, China; 2. Wuhan FengDa Geological Engineering Ltd, 

Wuhan 430074, China） 

Abstract: Based on the analysis of the special hydrogeological conditions of an ancient river in Wuhan, a hydrogeological 

model for the ancient river is established. The problem of artesian well flow in the ancient river is generalized to that of 

groundwater movement to pumping wells in belt-like artesian aquifers. Then, based on the principle of mirror method and the 

potential function, the formulas of steady flow for artesian and artesian-unartesian completely penetrating wells in the ancient 

river are derived. On this basis, it is applied to the foundation pit dewatering project, and a method for calculating the water 

inflow of the foundation pit of artesian aquifers in the ancient river is put forward. Finally, taking the deep foundation pit of the 

underground parking lot of Liyuan Plaza in Wuhan as an example, the calculated results are compared with those of the 

traditional methods and the actual monitoring data. The results show that the relative error between the calculated results and 

the actual water inflow of the foundation pit is only 7.4%, while the relative error of the traditional method is 54.5%, which 

verifies the rationality of the proposed method. The research results are of great significance for understanding the theory of 

artesian well flow in ancient rivers and for guiding the design of foundation pit dewatering projects.  

Key words: ancient river; artesian water; well flow; completely penetrating well; steady flow; foundation pit dewatering 

0  引    言 
武汉地处长江和汉江交汇地带，在大规模城市地

下空间开发的背景下，其丰富的地下水资源成了地下

工程建设中不可忽视的致灾元凶。现阶段武汉市对于

地下水渗流规律及处理方法的研究主要集中于长江一

级阶地细砂层孔隙承压含水层[1-4]，而对于在三级阶地

分布较广的古河道承压含水层的研究较少。大量勘察

资料表明，武汉市古河道沉积层（砂土、砂卵石层）

中赋存有较高水头的承压水，水量丰富，对地下工程

尤其是对深基坑开挖有较大影响，如若处理不当极易

引发基坑侧壁流水、流土，坑底突涌以及周边地面大

幅沉降变形等工程险情。武汉市古河道承压水的研究

难点在于：一方面受限于勘察资料，对其空间分布、

地层结构以及径流补给条件等地质特性难以全面掌
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基金项目：国家自然科学基金项目（41702336）；武汉市政建设集团科
技计划项目（wszky201820） 
收稿日期：2019–06–05 
*通信作者（E-mail: fengdafxl@126.com） 

DOI：10.11779/CJGE202003015 

mailto:cuglvbinquan@163.com
mailto:fengdafxl@126.com


534                         岩  土  工  程  学  报                                    2020年 

握；另一方面由于古河道边界条件较为复杂，在考虑

复杂边界条件下地下水的井流规律研究中，国内外学

者们多采用数值模拟的手段[5-8]。而中国工程设计多是

基于解析计算进行的，这导致在实际涉及古河道承压

水的基坑工程中仍然按照规范[9]中推荐的仅适用于无

限含水层的计算方法进行降水设计，因此，有必要对

古河道基坑降水的解析计算方法进行研究。Sedghi等[10]

推导了裂隙楔形含水层地下水井流的三维半解析解；

Wang 等[11]应用边界元理论和格林函数法，得到了任

意边界条件下有限非均质承压含水层抽水试验半解析

解；Zarei-Doudeji等[12]推导了半岛型半无限承压含水

层和非承压含水层群井系统的俘获带方程；Chuang等[13]

建立了具有河口边界条件的滨海含水层二维分析模

型，通过汉克尔变换和有限正弦变换，得到了地下水

流动解析解。然而现有研究成果鲜有对两侧为隔水边

界的带状半无限承压含水层的井流规律进行深入研

究。 
本文通过调研大量工程勘察资料，对武汉市古河

道水文地质条件进行全面分析，并据此建立古河道水

文地质模型，将古河道承压水井流问题概化为带状承

压含水层中地下水向抽水井的运动问题，然后基于镜

像法原理，并引入吉林斯基势函数，推导出古河道承

压、承压–无压完整井稳定流解析表达式。在此研究基
础上，提出了适用于古河道承压含水层基坑涌水量计

算方法，最后以武汉梨园广场地下停车场深基坑工程

为例进行计算分析，并将计算结果与传统方法计算结

果和实际监测数据分别进行对比，验证所提出计算方

法的合理性。 

1  武汉长江古河道水文地质概况 
1.1  平面分布情况 

早更新世一中更新世时期，武汉市古河道在断裂

多次切割和上游来水侵蚀冲刷的共同作用下逐渐形

成、贯通；之后在中更新世新构造运动以及古气候变

化的综合影响下，长江、汉江河道发生迁徙改道，废

弃的河道被后来的地面物质沉积覆盖，进而形成了典

型的埋藏古河道[14]。 
武汉市古河道在平面上成宽带状展布，形状近似

英文字母“L”，基本发育在第四纪中—晚更新世时期
堆积的长江Ⅲ级阶地上，其河床深槽部分切入基岩，

贯穿古近系、白垩系、二叠系、石炭系及志留系地层。

在现今长江河道鹦鹉洲附近，古河道被截断成两部分，

将武汉市古河道划分成汉阳段和武昌段（见图 1）。 
汉阳段古河道总体长度约 11 km，宽度约 400～

800 m，平均宽度约为 600 m；武昌段古河道总长度约

14 km，宽度约 500～1500 m，平均宽度约为 1000 m。
武汉市古河道整体上为从汉阳流向武昌，流向由北西

西向在武昌丁字桥附近折向北北东向。古河道流经的

范围为：汉江古田桥—锅顶山东麓永安堂—王家湾—

十里铺—七里庙—五里墩—汉阳动物园—马鹦路—鹦

鹉洲—长江—张之洞路—丁字桥梅苑小区—中南路—

湖北饭店—青鱼嘴—梨园—沙湖港。 

 

图 1 武汉市古河道平面分布示意图 

  Fig. 1 Plane distribution map of an ancient river in Wuhan  

1.2  地层结构特点 

古河道范围内从上到下分布的地层可概化为 6个
单元层：①为人工填土（Qml）和淤泥层（Ql）；②为

一般黏性土层（Q4
al）；③为老黏土、粉质黏土和粉质

黏土夹碎石层（Q3
al+pl）；④为中粗砂、粉细砂和黏质

砂土层（Q2-3
al+pl）；⑤为砂夹砾卵石和砾卵石层

（Q1-2
al+pl）；⑥为页岩、灰岩、泥岩、砂岩等岩层。可

见古河道地层典型特征为上部覆盖黏土层，中部为砂

土、砂卵石层，底部为基岩，沉积物粒度由上到下颗

粒逐渐变粗，或者若干层粗细交替，呈现二元结构地

层的典型特征[15]。如图 2所示，古河道河床过水断面
为“U”字形，沉积物在河床区厚度最大，从古河道
中心向两侧古河漫滩逐渐变薄，颗粒也逐渐变细。 

 

图 2 汉阳段古河道地层剖面图  

Fig. 2 Stratigraphic profile of ancient river in Hanyang 

1.3  古河道承压含水层埋深及厚度变化情况 

古河道承压含水层（砂土、砂卵石层）层顶埋深

一般为 13.5～35.5 m，埋深最大处在汉阳十里铺为
35.5 m。整体上古河道承压含水层顺流向埋深逐渐减
小，平均埋深为 21 m。 
古河道含水层河床区纵向厚度变化如图 3所示，
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以地铁楚河汉街站为界，从楚河汉街到沙湖港厚度较

小，一般为 10～25 m；从汉阳古田桥到中南路厚度较
大，一般为 40～83 m，最厚处在地铁 4号线玉龙站附
近可达 83 m。整体上古河道含水层顺流向厚度逐渐变
小，平均厚度为 22.5 m。 

图 3 武汉古河道纵向厚度变化示意图 

  Fig. 3 Schematic of change of longitudinal thickness of the  

ancient river in Wuhan  

1.4  径流补给排泄条件 

古河道含水层纵向承压水位变化特点如图 4 所
示。丰水期承压水位标高在 15～23 m，水力坡度较小，
约 1.1‰～2.8‰；枯水期时水位比丰水期低 2～3 m。
整体上，古河道承压水水力坡度较为平缓，反映出在

天然条件下古河道含水层地下水径流缓慢。古河道承

压含水层在长江鹦鹉洲、汉江古田桥、武昌沙湖港附

近尖灭在一级阶地中，与长江建立水力联系（见图 1）。
丰水期古河道承压水接受江水的补给，枯水期向长江

排泄。古河道承压水与上覆土层中的潜水、地表湖泊

等水体基本不存在直接水力联系，另外其接受基岩裂

隙水的顶托补给、排泄量有限。图 4中地铁楚河汉街
站附近承压水位较低，水位最低处标高仅 2.1 m，分
析可知该处位于古河道边界附近，含水层厚度较小，

富水性较差，造成该处承压水水位较低。这进一步说

明了古河道边界对其承压水的渗流、补给有较大影响。 

 

图 4 古河道承压含水层水位变化示意图 

Fig. 4 Schematic chart of change of water level of artesian aquifer  

in the ancient river 

 

2  古河道承压水井流理论研究 
2.1  古河道水文地质模型 

为研究古河道承压水井流理论，根据前文对武汉

市古河道含水层水文地质特性的描述，建立古河道承

压含水层水文地质模型。以隔水边界及抽水实井方位

为基准建立平面直角坐标系，为一般化起见，设该抽

水实井位于含水层任意位置，其与隔水边界的距离为

a，古河道含水层宽度为 l，如图 5所示。值得注意的
是，虽然古河道含水层两侧隔水边界是倾斜的，但是

由于在尺寸上古河道水平宽度远远大于其深度，并且

为了简化计算，故可以将古河道含水层左右倾斜的隔

水边界简化成竖直的。 
模型的假定条件如下：①含水层为均质、各向同

性、等厚且水平分布的含水介质，含水层为弹性体；

②渗流满足 Darcy定律；③抽水井为完整井，假定地
下水沿井壁均匀进水；④古河道含水层概化为侧向为

平直隔水边界的带状含水层；⑤无垂向补给、排泄量。 

图 5 古河道承压含水层水文地质模型 

Fig. 5 Hydrogeological model for artesian aquifer in ancient river 

2.2  古河道承压含水层稳定井流公式 

古河道承压水井流问题本质上是承压水向隔水边

界附近井的运动问题。利用镜像法原理，可将有界井

流问题转化为无界井流问题，即通过镜像投影，将古

河道有界含水层转化为无限含水层，得到无限个关于

隔水边界对称的同步工作的抽水虚井[16]。这样带状含

水层中一口抽水实井就变成了无限含水层中一组无限

井排，如图 6所示。 
根据降深叠加原理[16]，古河道含水层中抽水井降

水漏斗受隔水边界影响等价于无限井排降落漏斗对其

影响的叠加（如图 7 所示）。古河道中任一点 p(x，y)
的降深等于无限井排在 p(x，y)点产生降深之和，即
p(x，y)点降深方程为 
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ln
2π
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i

p pi
i i pi

RQs s
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=∞ =∞

= =

= =∑ ∑   ，     (1) 

式中，Q为单井定流量，由于虚井是抽水实井的镜像，
则虚井流量与实井流量均为 Q，Ri为第 i 口井的影响
半径，rpi为第 i口井到 p点的距离。 

图 6 古河道承压含水层抽水井的镜像投影 

  Fig. 6 Mirror projection of pumping well of artesian aquifer in  

the ancient river 

图 7 古河道含水层抽水井降水漏斗 

 Fig. 7 Precipitation funnel of pumping well of artesian aquifer in  

the ancient river 

对于无限井排运用式（1）求解 p(x，y)点降深困
难较大。并且在现实中，在承压含水层疏干排水或抽

水过程中，由于水头降深较大经常使抽水井水位降低

到承压含水层顶板以下，而形成承压—无压井流。本

文建立的古河道承压含水层水文地质模型同样面临承

压—无压井流问题，为克服这一难题，本文引入吉林

斯基势函数对古河道承压水稳定井流公式进行推导。

吉林斯基势函数最初定义为水平层状介质的势。在该

水文地质模型中，对于承压含水层区段，吉林斯基势

函数可以写成 
( / 2)KM H Mϕ = −   。       (2) 

对于无压含水层段，吉林斯基势函数可以写成 
2 / 2Khϕ =   。               (3) 

式中  ϕ为吉林斯基势函数；K为渗透系数；M和 H
分别为承压含水层的厚度和地下水头高度；h 为无压
含水层的饱和厚度。 

对于轴对称等厚承压含水层单井径向抽水来说，

其流量可用吉林斯基势函数表示 
d d2π 2π
d d
HQ rKM r
r r

ϕ
= =   。     (4) 

对于无压含水层来说，流量可写为 
d d2π 2π
d d
hQ rKh r
r r

ϕ
= =   。       (5) 

可见利用吉利斯基势函数可以使承压区和无压区

具有统一表示形式[17]。上式积分得 

ln
2π
Q r cϕ = +   。             (6) 

式中  Q为抽水井单井流量；r为距抽水井距离；c为
积分常数，可由边界条件确定。 
由势的叠加原理可知，对于含水层上任一点 p（x，

y）的势等于所有抽水虚实井各自势的叠加： 

∑
∞

=

=+++=
1

21 ...
n

nn ϕϕϕϕϕ   。   (7) 

如图 6所示，为方便计算，根据对称性，将无限
井排分成两组分别进行计算，最后将两组的叠加势求

和，即得点 p（x，y）的势。一组为“右井排”，各井
到 p点的距离为 r′， 1±′r ， 2±′r .....

nr±′ ，其叠加势为ϕ′；
另一组为“左井排”，各井到 p 点的距离为 r ′′， 1±′′r ，

2±′′r .....
nr±′′ ，其叠加势为ϕ ′′。将两组的叠加势求和即得

点 p（x，y）的势： 
ϕϕϕ ′′+′=  。          (8) 

接下来以右井排为例，对势函数ϕ′进行推导。 
对于右井排的叠加势函数： 

=′+′+′+′+′=′ −− nn ϕϕϕϕϕϕ ...11  

)(
1

nn
n

−

∞

=

′+′+′ ∑ ϕϕϕ  。        (9) 

将式（6）代入式（9），可得 

1
ln ln

2π 2π n n
n

Q Qr r r Cϕ
∞

−
=

′ ′ ′ ′ ′= + + =∑  

2 2 2

1

ln( )
4π n n

n

Q r r r C
∞

−
=

′ ′ ′ ′⋅ +∏   ，    (10) 

式中， ir′为右井排中第 i口井距任一点 p（x，y）的距离。 
如图 6所示，其直角坐标关系式如下： 

22)( yaxr +−=′ ； 22)2( ynlaxrn +−−=′ ；

22)2( ynlaxr n ++−=′−  。 
则将式（10）代入直角坐标关系式换算得 

2 2ln ( )
4π
Q x a yϕ

′  = − + ⋅  
 

2 2 2 2

1

( 2 ) ( 2 )
n

x a nl y x a nl y C
∞

=

 ′   − − + − + + +    
∏ 。      

(11) 
对式（11）引入虚数将平方和写成积的形式： 

{ 2 2ln ( )
4π
Q x a yϕ ′  = − + ⋅ 

 

2 2 2 2

1

( 2 ) ( 2 )
n

x a nl y x a nl y C
∞

=

 ′   − − + − + + +   
∏  

22 ( )πln
4π π 2
Q l x a yi

l
 − + = ⋅ 
 
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2 2

2 2
1 1

( ) ( )π ( )1 1
(2 ) 2 (2 )n n

x a yi x a yi x a yi C
nl l nl

∞ ∞

= =

   − + − − − −  ′− × ⋅ − +   
   

∏ ∏ 。 

(12) 
当 x为任意值时有 

2

2 2
1

sin 1
πn

xx x
n

∞

=

 
= − 

 ∏   。       (13) 

将式（13）代入式（12），可得 
22 ( )π ( )πln sin sin

4π π 2 2
Q l x a yi x a yi C

l l
ϕ

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

22 1 π ( )πln cos cos
4π π 2
Q l yi x a C

l l
 −     ′= ⋅ − +         

。 (14) 

根据欧拉公式，可得到 cos( ) coshix x= 。可将上

式中虚数消除。式中 cosh 为双曲余弦函数，也可用

ch表示， e ech
2

x x

x
−+

= 。 

则可推导出右井排对古河道含水层中任一点 p的
叠加势函数为 

2

2

2 π ( )πln ch cos
4π π
Q l y x a C

l l
ϕ

 −  ′ ′= ⋅ − +     
。 (15) 

同理可推导出，左井排对古河道含水层中任一点

p的叠加势函数为 

  
2

2

2 π ( )πln ch cos
4π π
Q l y x a C

l l
ϕ

 +  ′′ ′′= ⋅ − +     
。 (16) 

将式（15），（16）代入式（8）中，得到点 p(x,y)
处势函数表达式： 

4

4

4 π ( )πln ch cos
4π π
Q l y x a

l l
ϕ

 − = ⋅ − ⋅    
 

π ( )πch cos   y x a C
l l

+  − +  
。       (17) 

式（17）即为在古河道含水层中任一点的势函数
表达式。  
根据边界条件： 
①当 p（x，y）点位于 x 轴，且位于抽水井壁，

即 x a rω= − ， 0y = 时： 
4

4

π (2 )π4ln 1 cos 1 cos
4π π

r a rQ l C
l l

ω ω
ωϕ

 −    = ⋅ − ⋅ − +         
，

             (18) 
式中， ωϕ 为抽水井井壁处势函数， rω为抽水井井径。 

②设 p（x，y）点与抽水井横坐标一致，且水位

0H H= ，恰好稳定在初始水头，即 x a= ， y R= ： 
4

4

4 π π 2 πln ch 1 ch cos
4π πR
Q l R R a C

l l l
ϕ

     = ⋅ − ⋅ − +         
，               

(19) 
式中， Rϕ 为抽水井影响半径以外势函数，R为影响半

径。 
由式（17）式与式（18）相减，可得 

π ( )π π ( )πch cos ch cos
ln

π (2 )π4π 1 cos 1 cos

y x a y x a
Q l l l l

r a r
l l

ω
ω ω

ϕ ϕ

− +   − ⋅ −      − =
−   − ⋅ −      

。

          (20) 
对于承压段含水层完整井稳定流： 

      ( )KM H Hω ωϕ ϕ− = −   。      (21) 

由式（20）和式（21）联立可得 

4π
QH H s s
KMω ω− = − = ⋅  

π ( )π π ( )πch cos ch cos
ln

π (2 )π1 cos 1 cos
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l l l l
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   

−   − ⋅ −   
   

。(22) 

进而推导出 
π (2 )π

1 cos 1 cos
ln

π ( )π π ( )π4π ch cos ch cos

r a r
Q l ls s

y x a y x aKM
l l l l

ω ω

ω

−   − ⋅ −   
   = +

− +   − ⋅ −   
   

。

     (23) 
式中  s 为 p 点水位降深； sω为抽水井水位降深；a
为抽水井距古河道边界距离； l为古河道宽度。 
式（23）即为古河道承压水完整井稳定流解析表

达式。  
另外根据边界条件①、②，将式（18）和式（19）

式联立，可得 
π π 2 πch 1 ch cos

ln  
π (2 )π4π 1 cos 1 cos

R

R R a
Q l l l

r a r
l l

ω
ω ω

ϕ ϕ

   − ⋅ −   
   − =

−   − ⋅ −   
   

。 

(24) 
进而推导出 

π π 2 πch 1 ch cos
ln

π (2 )π4π 1 cos 1 cos

R R a
Q l l ls

r a rKM
l l

ω
ω ω

   − ⋅ −   
   =

−   − ⋅ −   
   

。 (25) 

式中参数如前文所述。 
该式即为考虑含水层影响半径时，古河道承压水

完整井稳定流解析表达式。 
对于无压段含水层完整井稳定流：             

2
0

1 (2 )
2R K H M M hωϕ ϕ  − = − −    。  (26) 

将上式代入式（24）可导出 
2

0(2 )H M M h− −  
π π 2 πch 1 ch cos

ln  
π (2 )π2π 1 cos 1 cos

R R a
Q l l l

r a rK
l l

ω ω

   − ⋅ −   
   =

−   − ⋅ −   
   

。 (27) 
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上式即为古河道承压—无压完整井稳定流解析表

达式。 
 

3  基坑降水计算方法研究 
基坑降水设计计算的核心是基坑涌水量的估算，

最终需要得到的设计方案是降水井的数量和布置[18]。

而对古河道承压含水层中基坑涌水量的计算难点在两

方面，一方面是对水文地质参数（含水层渗透系数和

影响半径）的确定；另一方面，工程中广泛采用的传

统大井法理论推导的计算公式并不适用于古河道承压

含水层。如对于承压–无压完整井基坑涌水量的计算， 
其公式[9]如下： 

2
0

0

0

π (2 )
 

ln

K H M M h
Q r R

r

 − − =
+

。     (28) 

式中  Q为基坑涌水量；H0为基坑初始水位至含水层

底板的深度；h 为基坑动水位至含水层底板的深度；
r0为基坑等效半径， 0 / π r A= 。 
3.1  水文地质参数计算 

对于古河道承压含水层中水文地质参数的计算，

根据前文对古河道承压水井流理论的研究，利用古河

道承压水稳定井流公式（23），可进一步推导出：在古
河道承压完整井多孔抽水试验中，仅有一个观测孔

（井）的试验资料时，含水层渗透系数的计算公式如

下式： 

4π ( )
QK

M s sω

= ⋅
−

  

π ( )π π ( )πch cos ch cos
ln

π (2 )π1 cos 1 cos

y x a y x a
l l l l

r a r
l l

ω ω

− +   − ⋅ −   
   

−   − ⋅ −   
   

。(29) 

运用该式进行渗透系数计算时，需按照图 6所示
建立直角坐标系，确定观测孔（井）的横纵坐标 x，y；
根据勘察资料确定抽水井距古河道边界的距离 a、古
河道宽度 l、含水层厚度 M；式中其他参数取值按抽
水试验实测数据为准。 

对于古河道承压含水层影响半径的计算，建议采

用经验公式——吉尔哈特式求取： 

w10R s K=
   
。          （30） 

3.2  基坑涌水量计算 

以大井法理论为基础，即将基坑概化为一口大井，

结合前文推导的式（25），（27）可进一步导出古河道
承压含水层基坑涌水量计算公式。 
（1）承压水完整井基坑涌水量计算式 

0 0

4π  
π π 2 πch 1 ch cos

ln
π (2 )π1 cos 1 cos

KMSQ
R R a
l l l

r a r
l l

=
   − ⋅ −   
   

−   − ⋅ −   
   

。  (31) 

（2）承压–无压完整井基坑涌水量计算式 
2

0

0 0

2π (2 )
π π 2 πch 1 ch cos

ln
π (2 )π1 cos 1 cos

K H M M h
Q

R R a
l l l

r a r
l l

 − − =
   − ⋅ −   
   

−   − ⋅ −   
   

,  (32) 

式中，S为基坑地下水位的设计降深。 

4  工程实例 
4.1  工程概况及岩土工程条件 

下文将以武昌梨园广场公共停车场基坑工程为

例，验证前文所提出计算方法的合理性。拟建工程位

于武汉市北环路、南环路、东湖路及环湖路之间。项

目主体南北向长约 125 m，东西向长约 165 m，占地
面积约 20531 m2，地面标高在 23.0～25.3 m，基坑开
挖深度为 10.4～14.65 m。 
研究区地貌单元属于长江冲洪积三级阶地，地势

较为平坦。区内表层为人工填土层，其下地层呈现典

型古河道地层结构特点，从上到下依次为第四系全新

统一般黏性土层、上更新统冲洪积老黏土层及上更新

统圆砾层，下伏志留系泥岩。区内基岩面起伏较大，

使得（12-2）圆砾层厚度分布不均，在 2.8～35.4 m。
场地地层分布详见图 8。 

图 8 梨园广场停车场地层剖面图 

Fig. 8 Stratigraphic profile of underground parking lot of Liyuan  

Plaza 

场地内地下水主要为上层滞水、孔隙承压水及基
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岩裂隙水。影响基坑开挖的主要是赋存于圆砾层中的

孔隙承压水，据前文对武汉市古河道水文地质概况研

究可知，场地内承压水通过长江一级阶地与长江发生

水力联系。测得场地内枯水期承压水位标高为 16～
16.40 m，年度变幅 5～6 m，对拟建工程影响较大。
基坑开挖后坑底标高为 10.65 m，位于（12-2）层圆砾
层中。 
4.2  抽水试验过程及结果 

因场地（12-2）圆砾层厚度分布由西到东厚度逐
渐变大，故在基坑东侧含水层厚度较大处进行抽水试

验。试验井设计实管长度均为 17 m，滤管长度为 14～
23 m，均为完整井。本次试验共施工 5口试验井，井
位布置顺古河道流向，井位布置如图 9所示。共进行
1组 1个落程的抽水试验，其中 J24号井作为抽水井，
J23、J08、J25、J26 共 4口降水井作为观测井。抽水
试验期间同步观测 4口观测井的水位变化，试验井水
位及降深见表 1。单井涌水量较为稳定，约 45 m3/h（见
图 10）。从试验井降深随时间变化曲线（见图 11）可
知，其降深值在较短时间内便稳定，形成稳定流。 

表 1 单井抽水试验数据表 

       Table 1 Data table of single-well pumping test      (m) 
类别  井编号  静水位标高  水位降深  稳定水位标高  
抽水井  J24 17.60 11.98 5.62 

J23 17.55 4.40 13.15 
J08 17.55 4.82 12.71 
J25 17.60 4.26 13.34 观测井  

J26 17.60 2.12 15.48 

 

图 9 井位布置图 

Fig. 9 Layout of wells 

 

图 10 单井抽水试验 s–t图 

Fig. 10 s-t diagram of single-well pumping tests 

 

图 11 单井抽水试验 Q–t图 

Fig. 11 Q-t diagram of single-well pumping test 

4.3  基坑降水设计 

（1）水文地质参数求取 
根据现场抽水试验数据，采用式（29）求取含水

层综合渗透系数。计算参数取值：单井流量取 Q=1080 
m3/d；含水层厚度取最不利钻孔 M=35.4 m；观测井到
抽水井距离 r据实测确定；基坑东侧临近古河道边界，
根据勘察资料，确定基坑距古河道边界距离 a=100 m，
古河道宽度 l=1000 m；以古河道东侧边界为 y轴，过
抽水井 J24确定 x 轴，建立直角坐标系，以确定各试
验井横纵坐标。其他参数取值及计算结果如表 2所示，
算得古河道承压含水层综合渗透系数为 K=3.48 m/d。
用经验公式（30）计算含水层影响半径 R=223 m。 

表 2 渗透系数计算表 

Table 2 Calculation of permeability coefficient  

井号  
Q 

/(m3·d-1) 
r 

/m 
s 

/m 
a 

/m 
l 

/m 
M 
/m x y 

K 
/(m·d-1) 

J24 1080  0.125 11.98 100 1000 35.4 105 0 —  
J23 —  21.227 4.4 —  —  —  112 21 3.41  
J08 —  19.357 4.82 —  —  —  101 16 3.11 
J25 —  25.621 4.26 —  —  —  111 26 3.51 
J26 —  48.941 2.12 —  —  —  112 49 4.90 
均值  —  3.48  

（2）基坑涌水量计算 
考虑到基坑基底坐落于（12-2）圆砾层中，基坑

降水拟采用疏干减压法，以保证降深达到安全水位（基

底以下 1 m）。需要说明的是，由于含水层的厚度分布
不均，不可避免实际布井中少部分降水井为非完整井，

但是考虑降水井大多数为完整井以及含水层计算厚度

取最大值，所以该基坑降水井群可视为完整井井群。

则基坑涌水量的计算采用前文所推导的古河道含水层

承压–无压完整井基坑涌水量计算公式（32）进行计算。
同时采用传统大井法计算公式（28）进行对比计算。
计算参数取值：基坑设计降深 S=12.75 m；按最不利
钻孔数据基岩面标高-21.4 m，静水位取丰水期最高水
标高位 22.4 m，以计算 H0，h。其他参数取值及两种
方法基坑涌水量计算结果如表 3所示。 
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表 3 基坑涌水量计算表 

Table 3 Calculation of water inflow of foundation pit 

方法 
K 

/( m·d-1) 
M 
/m 

H0 
/m 

h 
/m 

R 
/m 

r0 
/m 

A 
/m 

l 
/m 

Q 
/(m3·d-1) 

本文

计算

方法 
3.48 35.4 43.8 31.05 223 81 100 1000 4898.2 

传统

大井

法 
3.31 35.4 43.8 31.05 218 81 100 1000 7044.7 

4.4  计算结果对比 

由表 3可知，按本文提出适用于古河道承压含水
层的基坑涌水量计算方法，得到 Q=4898.2 m3/d与按
照传统大井法计算所得 Q=7044.7 m3/d，相对误差达到
在 43.8%，可见两种方法计算结果相差较大。而根据
实际监测数据，当基坑动水位达到设计降深时（基底

以下约 1 m），最多开启 19口降水井同时抽水，其单
井抽水量为 240 m3/d，简单计算可知基坑实际涌水量
约为 4560 m3/d。 

运用本文所述计算方法所得结果与基坑实际涌水

量相对误差仅为 7.4%，而用传统大井法方法计算所得
相对误差达到 54.5%。可见本文所述计算方法更适用
于古河道承压含水层中基坑涌水量计算，据此进行的

基坑降水设计更为准确合理。对基坑涌水量的合理估

算，既可以避免因对其预估过大，增加不必要的施工

成本，又能防止基坑降水过程中承压水超降而引起周

边地面沉降过大。 

5  结    论 
（1）从古河道承压含水层平面分布、地层结构特

点、层顶埋深、厚度变化及其径流补给排泄条件等方

面介绍了武汉市古河道水文地质概况，并据此建立了

古河道承压含水层水文地质模型，将古河道承压水井

流问题概化为带状承压含水层中地下水向抽水井的运

动问题，然后结合镜像法原理，引入吉林斯基势函数，

推导出古河道承压、承压—无压完整井稳定流解析表

达式。 
（2）基于大井法理论，应用古河道承压含水层完

整井稳定流解析表达式，优化古河道基坑工程降水设

计方法，提出一整套适用于古河道承压含水层的渗透

系数计算公式和基坑涌水量计算公式，并结合工程实

例进行验证，将计算结果与传统方法计算结果和实际

基坑涌水量分别进行对比。结果表明采用传统计算方

法对基坑涌水量预估过大，这不但导致降水设计过于

保守，增加不必要的浪费，而且存在对基坑承压水超

降而引起周边地面沉降过大的风险；而采用优化后古

河道基坑工程降水设计方法，基坑涌水量计算误差更

小，降水设计更为准确合理，兼具经济性和安全性。 
（3）当古河道承压含水层厚度较大时，采用非完

整井降低承压水头更为实际可行。本文对于古河道承

压含水层非完整井流公式的研究尚有欠缺。 

参考文献： 

[1] 范士凯, 杨育文. 长江一级阶地基坑地下水控制方法和实

践[J]. 岩土工程学报, 2010, 32(增刊 1): 63–68. (FAN 

Shi-kai, YANG Yu-wen. Groundwater control and practice of 

deep foundation pits in terrace along Yangtze River[J]. 

Chinese Journal of Geotechnical Engineering, 2010, 32(S1): 

63–68. (in Chinese)) 

[2] 徐杨青, 朱小敏. 长江中下游一级阶地地层结构特征及深

基坑变形破坏模式分析[J]. 岩土工程学报, 2006, 28(增刊

1): 1794–1798. (XU Yang-qing, ZHU Xiao-min. Structural 

characteristics of the first terrace strata in the middle and 

lower reaches of the Yangtze River and analysis of 

deformation and failure modes of deep foundation pits[J]. 

Journal of Geotechnical Engineering, 2006, 28(S1): 1794–

1798. (in Chinese)) 

[3] 蔡娇娇, 冯晓腊, 李滕龙, 等. 武汉一级阶地基坑降水引起

土层水位变化及压缩变形研究[J]. 水文地质工程地质, 

2018, 45(2): 90–95. (CAI Jiao-jiao, FENG Xiao-la, LI 

Teng-long, et al. Study on the variation of soil water level and 

compression deformation caused by dewatering of first-order 

foundation pits in Wuhan[J]. Hydrogeology, Engineering 

Geology, 2018, 45(2): 90–95. (in Chinese)) 

[4] 马  郧, 徐光黎, 刘佑祥. 长江 I级阶地某深基坑地下水控

制分析[J]. 安全与环境工程, 2012, 19(5): 144–149. (MA 

Yun, XU Guang-li, LIU You-xiang. Groundwater control 

analysis of a deep foundation pit in Grade I terrace of the 

Yangtze River[J]. Safety and Environmental Engineering, 

2012, 19(5): 144–149. (in Chinese)) 

[5] 童立元, 郑灿政, 张明飞, 等. 地铁车站止水帷幕对南京秦

淮河古河道地下水流场的影响分析[J]. 东南大学学报（自

然科学版）, 2016, 46(增刊 1): 190–196. (TONG Li-yuan, 

ZHENG Can-zheng, ZHANG Ming-fei, et al. Analysis of the 

influence of water stop curtain on the groundwater flow field 

of the ancient Qinhuai River in Nanjing[J]. Journal of 

Southeast University (Natural Science Edition), 2016, 43(S1) : 

190–196. (in Chinese)) 

[6] 徐耀德, 童利红. 利用 Modflow 预测某基坑降水引起的地

面沉降 [J]. 水文地质工程地质 , 2004(6): 96–98. (XU 

Yao-de, TONG Li-hong. Prediction of land subsidence 

caused by dewatering of a foundation pit by Modflow[J]. 



第 3期                     吕斌泉，等. 武汉古河道承压水井流理论及在基坑降水中应用 

 

541 

Hydrogeology and Engineering Geology, 2004(6): 96–98. 

(in Chinese)) 

[7] TAN C C, TUNG C P, TSAI T C. Applying zonation methods 

and tabu search to improve the ground-water modeling[J]. 

Journal of the American Water Resources Association, 2008, 

44(1): 107–120. 

[8] 尹盛斌, 丁红岩. 软土基坑开挖引起的坑外地表沉降预测

数值分析 [J]. 岩土力学 , 2012(4): 1210– 1216. (YIN 

Sheng-bin, DING Hong-yan. Numerical analysis of 

estimation of ground surface settlement outside pit induced 

by soft-soil excavation[J]. Geotechnical Mechanics, 2012(4): 

1210–1216. (in Chinese)) 

[9] 建筑基坑支护技术规程： JGJ120— 2012[M]. 2012. 

(Technical Regulations for Foundation Pit Support of 

Buildings: JGJ120—2012 [M]. 2012. (in Chinese)) 

[10] SEDGHI M M, SAMANI N. Three-dimensional semi- 

analytical solutions of groundwater flow to a well in fractured 

wedge-shaped aquifers[J]. Journal of Hydrologic Engineering, 

2010, 15(12): 974–984. 

[11] WANG L, DAI C, XUE L. A semianalytical model for 

pumping tests in finite heterogeneous confined aquifers with 

arbitrarily shaped boundary[J]. Water Resources Research, 

2018, 54(4): 3207–3216. 

[12] ZAREI D S, SAMANI N. Capture zone of a multi-well 

system in bounded peninsula-shaped aquifers[J]. Journal of 

Contaminant Hydrology, 2014, 164: 114–124. 

[13] CHUANG M H, YEH H D. An analytical solution of 

groundwater flow in wedge-shaped aquifers with estuarine 

boundary conditions[J]. Water Resources Management, 2018, 

32(15): 5027–5039. 

[14] 邓健如, 伍维周. 长江武汉河段的形成和贯通时间[J]. 湖

北大学学报（自科版）, 1992(4): 414–418. (DENG Jian-ru, 

WU Wei-zhou. Formation and running-through time of 

Wuhan Reach of Yangtze River[J]. Journal of Hubei 

University (Self-Science Edition), 1992(4): 414–418. (in 

Chinese)) 

[15] 李  英, 何忠泽, 严桂华, 等. 武汉二元结构地层基坑降

水及其地面沉降研究[J]. 岩土工程学报, 2012, 34(增刊 1): 

767–772. (LI Ying, HE Zhong-ze, YAN Gui-hua, et al. 

Study on dewatering and land subsidence of foundation pit in 

dualistic structure stratum[J]. Journal of Geotechnical 

Engineering, 2012, 34(S1): 767–772. (in Chinese)) 

[16] 陈崇希, 林  敏. 地下水动力学[M]. 5 版. 北京: 地质出

版社 , 2011. (CHEN Chong-xi, LIN Min. Groundwater 

Dynamics[M]. 5th ed. Beijing: Geological Press, 2011. (in 

Chinese)) 

[17] CHEN C, HU L, WANG X. Analysis of steady ground 

water flow toward wells in a confined‐ unconfined 

aquifer[J]. Groundwater, 2010, 44(4): 609–612. 

[18] 刘国彬 , 王卫东 . 基坑工程手册 [M]. 北京 : 中国建筑

工业出版社 , 2009. (LIU Guo-bin, WANG Wei-dong. 

Manual of Foundation Pit[M]. Beijing: China Architecture 

Building Press, 2009. (in Chinese))

 



第 42卷  第 3期                   岩   土   工   程   学   报                  Vol.42  No.3 
2020年    .3月                       Chinese Journal of Geotechnical Engineering                       Mar.  2020 

基于矿物晶体模型非均质岩石单轴压缩力学特性研究 
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摘  要：为研究岩石微观结构非均质性对宏观力学特性及裂纹扩展规律的影响，结合花岗岩室内单轴试验及矿物晶体
模型（Grain-based model, GBM）对岩石的微观矿物结构进行离散元建模，研究了非均质岩石宏观应力–应变曲线、声
发射及晶体尺度裂纹扩展规律。通过改变岩石微观结构进一步研究了不同矿物组成条件下岩石宏观力学特性及其变化

原因。结果表明：GBM可在考虑岩石微结构及强度非均质的条件下，有效模拟岩石加载过程中宏观及微观力学特性；
加载初期，岩石内部晶体尺度裂纹首先以晶间裂纹为主，随后转变为以晶内裂纹为主，且裂纹破坏主要为拉伸破坏，

岩石破坏时拉伸裂纹及晶内裂纹与总裂纹占比分别约为 93.87%，60.95%；加载过程中，岩石微裂纹首先随机分布在岩
石内部，后开始聚集并造成宏观破裂面的出现，且宏观破裂面的形成主要与矿物晶体内裂纹的扩展及聚合有关；随岩

石内长石矿物含量的增加，岩石峰值应力与损伤应力整体呈增加的变化趋势，且该变化规律可能与长石矿物内裂纹数

增加及云母矿物内裂纹数减小有关；通过矿物晶体模型对岩石微观结构进行模拟并对非均质性所造成的力学特性变化

进行微观尺度解释，有利于更好理解岩石非均质性与宏观力学特性的关系。 
关键词：非均质岩石；矿物晶体模型；晶体尺度裂纹；声发射；离散元方法 
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Research on mechanical properties of heterogeneous rocks using grain-based  
model under uniaxial compression 

LIU Li-wang1, 2, LI Hai-bo1, 2, LI Xiao-feng1, ZHANG Guo-kai3, WU Ren-jie1, 2 
(1. State Key Laboratory of Geomechanics and Geotechnical Engineering, Institute of Rock and Soil Mechanics, Chinese Academy of 

Sciences, Wuhan 430071, China; 2. University of Chinese Academy of Science, Beijing 100049, China; 3. School of Mechanical 

Engineering, Nanjing University of Science and Technology, Nanjing 210094, China) 

Abstract: In order to investigate the influences of structural heterogeneity on the mechanical properties and crack growth of 

rocks, the microstructure of granite is modelled by using grain-based model (GBM). In comparison with the results of 

laboratory experiments, the properties of stress-strain curves, acoustic emission and grain-scale crack growth of rocks with 
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0  引    言 
岩石材料在地质构造及矿物成形过程中，矿物晶

体结构一般具有较明显的非均质性特点，在成分组成、

几何尺寸及力学强度[1]等方面具有较大差异。在外力

作用下，岩石矿物可能发生晶体尺度局部应力集中，

并导致破坏的发生。岩石破坏后，其宏观裂纹在微观

尺度上主要分为两大类：①沿矿物晶体边界发展的晶

间裂纹；②矿物晶体内部发展的晶内裂纹（图 1）。 

 

图 1 矿物晶体微观结构图[2-6] 

Fig. 1 Micro-structures of mineral grains[2-6] 

近年来，针对岩石微观结构非均质性对宏观力学

特性的影响，国内外学者对非均质性岩石进行了较多

的试验研究[5-7]。Tugrul等[8]通过试验及数据相关性分

析发现，矿物平均晶体尺寸及矿物组成对岩石单轴压

缩强度（UCS）有较大的影响；Ündül[9]通过研究矿物

组分与岩石强度之间的关系指出，斜长石矿物含量的

增加将导致岩石 UCS增加。此外，岩石特征应力与微
观矿物结构也具有一定的关系。Ündül 等[10]研究表明

岩石起裂应力 ciσ 受矿物成分影响较大，随斜长石矿物

含量增加， ciσ 呈增加的变化趋势。Cowie等[2]对花岗

岩特征应力进行统计并拟合发现，云母矿物含量与 ciσ
及 cdσ 具有负相关的关系，且随岩石中最小矿物尺寸

的增加， cdσ 与 ciσ 的比值呈增加的变化趋势。然而，

Eberhardt等[11]对比 3种不同粒径花岗岩单轴压缩试验
结果指出，岩石中矿物晶体的尺寸对 ciσ 影响不大，但

随矿物晶体尺寸增加， cdσ 呈减小的变化趋势。目前，

尽管国内外学者对非均质性岩石宏观力学特性进行了

较多试验研究，但天然岩石材料微观矿物结构的随机

性使得试验结果表现出较大的离散性，故通过试验手

段定量化研究非均质岩石宏观力学仍有一定的困难。 
Cundall等[12]提出的离散单元法（discrete element 

method, DEM）可在有效研究岩石宏观力学特性的前
提下，从微观尺度对岩石内部裂纹的起裂、扩展及聚

合规律进行研究。尽管颗粒流软件（particle flow code, 
PFC）先后开发的两种团簇模型cluster和clump模型[13-15]

可有效克服传统圆盘颗粒所带来的摩擦角及强度值较

小问题，但上述模型在研究矿物晶体结构对宏观力学

特性影响方面仍具有不足，如 cluster模型不能有效控
制颗粒簇尺寸，clump 模型不能模拟晶体内破裂等；
经过多年发展，PFC中矿物晶体模型（PFC-GBM）的
提出使得通过岩石内部矿物晶体组成、尺寸等信息进

行定量化晶体建模成为了可能，且通过对矿物晶体赋

予不同的微观参数即可定量化模拟非均质性岩石宏观

力学特性[16-18]。周喻等[19]利用上述模型从细观角度揭

示了岩石加载条件下的破裂机制及强度特性。Bewick
等[20]研究了非均质岩石直剪条件下宏观力学特性及

微裂纹扩展规律。Hofmann 等[21]和 Peng 等[22]研究了

花岗岩单轴及三轴压缩条件下岩石内部微裂纹的变化

规律。综上，采用 GBM 对非均质性岩石进行矿物晶
体尺度模拟是一种十分有效的方法。 
本文结合花岗岩室内试验，采用颗粒流矿物晶体

模型（PFC-GBM）对花岗岩矿物晶体结构进行建模，
通过对比试验与模拟声发射结果并分析晶体尺度微裂

纹发展规律研究了单轴压缩条件下非均质岩石微观力

学特性变化规律。同时，改变岩石矿物组成进行了一

系列单轴压缩试验模拟，分析并讨论了矿物结构非均

质性对岩石宏观力学特性的影响及变化原因。 

1  PFC-GBM简介及多尺度断裂机理 
1.1  PFC-GBM简介 

Potyondy[23]将Voronoi多边形网格引入PFC软件，
通过在矿物晶体内赋予平行黏结模型(Parallel bonded 
model, PBM)，矿物晶体间赋予光滑节理模型(Smooth 
joint model，SJM)可实现非均质岩石内微观矿物晶体
建模，其建模流程主要包括以下 3个步骤（图 2）：①
生成大尺寸颗粒以控制矿物晶体尺寸及含量（图 2
（a））；②连接接触多边形质心形成矿物晶体边界（图
2（b），2（c））；③在晶体边界内填充小尺寸颗粒并进
行分组形成矿物晶体模型（图 2（d））。 

 

图 2 Potyondy方法建模流程[23] 
Fig. 2 Modelling process developed by Potyondy[23] 
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尽管上述方法的提出使得 GBM在 PFC软件中实
现流程化，但并不能定量化控制岩石的矿物结构，尤

其晶体组成、尺寸大小。因此，本文采用其他方法对

岩石微观结构进行定量化建模，并将模型数据与 PFC
软件相结合，成功实现定量化研究岩石非均质性对宏

观力学特性的影响。 
1.2  多尺度断裂机理 

根据断裂机理不同，GBM 颗粒间接触破坏所产

生的晶体尺度裂纹（晶内/晶间裂纹）可进一步分为拉
伸裂纹和剪切裂纹。当矿物晶体内颗粒法向拉应力大

于拉伸强度时，颗粒间接触将发生拉伸破坏并产生晶

内拉伸裂纹；当矿物晶体内颗粒切向剪切应力大于剪

切强度时，颗粒间接触将发生剪切破坏并产生晶内剪

切裂纹。同理，矿物晶体间拉伸及剪切裂纹断裂原理

与上述相同。 

2  花岗岩模型建立及微观参数确定 
2.1  花岗岩模型建立 

图 3为花岗岩室内试验示意图，试样采用尺寸为
50 mm×100 mm的标准圆柱试样。单轴压缩试验在中
国科学院武汉岩土力学研究所 MTS815.04 型电液伺
服岩石试验系统上进行，轴向加载速率设置为 0.001 
mm/s。 

 

图 3 花岗岩室内试验示意图 

Fig. 3 Schematic of experiments on granite 

试验过程中，采用轴向引伸计和环向应变规实时

测量岩石的轴向应变及环向应变，同时采用声发射装

置对岩石破裂过程中声发射特征参数进行监测与采

集。 
结合室内试验，本文通过 Neper软件对花岗岩非

均质结构进行建模。建模流程如图 4，主要分为 3 个
步骤，首先在 50 mm×100 mm的模型区域内生成直
径大小服从均匀分布的圆盘颗粒，颗粒半径最小为

0.15 mm，且最大与最小半径的比值为 1.66（步骤 1）；
随后在 Neper软件中生成矿物晶体多边形，各矿物晶
体尺寸使用软件内相关命令设置为服从正态分布（步

骤 2）；最后将矿物晶体信息以相应的格式导入 PFC
软件，根据步骤 2所生成的矿物晶体种类将步骤 1所

生成的颗粒分组以形成 GBM模型（步骤 3）。 

图 4 花岗岩矿物晶体模型建模流程图 

Fig. 4 Grain-based modelling processes of granite 

2.2  微观参数确定 

结合文献[21，22，24，25]中 GBM参数校正方法
及模拟效果，模型中矿物晶体力学特性（弹性模量、

微观拉伸强度及黏结强度等）设置满足以下关系：石

英矿物>长石矿物>云母矿物>其他矿物。另外，由于
光滑节理模型并不能较好地模拟实际矿物晶体间凹凸

不平的接触面及矿物界面间的内锁问题[26-27]，本文采

用 Li 等[16]的方法对矿物晶体内及晶体间接触赋予平

行黏结模型（PBM），且晶体间微观参数采用表 2 公
式进行折减以简化 GBM 的参数校正过程。使用“试
错法”将微观参数进行校正后，得模拟与试验力学特

性比对表见表 1。 
表 1 宏观力学特性比对表 

Table 1 Comparison of mechanical properties 
宏观力学特性 试验结果 模拟结果 误差/% 
UCSσc/MPa 172 171 0.6 
拉伸强度σt/MPa 13.6 14.3 5.1 
弹性模量 E/GPa 52.4 55.4 5.7 
泊松比ν  0.229 0.228 0.44 
峰值应变εp/% 0.36 0.34 5.6 

由表可知，使用矿物晶体模型所得宏观力学特性

与试验所得结果误差较小，故该模型可在保证有效模

拟宏观力学特性的前提下，进一步研究岩石非均质性

对宏观力学特性的影响，表 2为该模型微观参数表。 

3  矿物晶体模型模拟结果 
3.1  应力–应变曲线 

图 5为花岗岩试验及模拟所得应力–应变曲线。
由图 5（a）可知，岩石单轴压缩试验力学响应包括以
下 5个阶段：（Ⅰ）裂纹闭合阶段；（Ⅱ）弹性变形阶
段；（Ⅲ）裂纹稳定扩展阶段；（Ⅳ）裂纹不稳定扩展

阶段；（Ⅴ）峰后阶段。通过分析裂纹体积应变及试样

体积应变的变化关系，可得花岗岩试样特征应力，即

闭合应力 ccσ 、起裂应力 ciσ 、损伤应力 cdσ 分别为 44.8，
71及 133.2 MPa。 

由于没有考虑材料内部的初始缺陷，模拟结果并 
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表 2 模型微观参数表 

Table 2 Micro-parameters of grain-based model 

参数 石英矿物 长石矿物 云母矿物 其他矿物 矿物晶体间参数 

体积含量/% 24 49 24 3  

矿物晶体尺寸 d/mm 2.43±0.25 3.42±0.25 1.98±0.25 1.17±0.25  

颗粒最小半径 Rmin/mm 0.15  

颗粒半径比 Rmax/Rmin 1.66  

密度/(kg·m-3) 2650 2600 3050 1650  

线性弹性模量 E/GPa 51 42 33 24 0.2×2E1E2/(E1+E2) 

摩擦系数 μ 0.35 0.41 0.33 0.44 0.8 

线性刚度比 kn/ks 1.1 1.3 1.7 3.7 1.3 

平行弹性模量

pb_emod/GPa 
51 42 33 24 0.2×2E1E2/(E1+E2) 

黏结刚度比 kn/ks 1.1 1.3 1.7 3.7 1.3 

拉伸强度 pb_ten/MPa 126±16 105±16 98±13 77±9 21±0 

黏结强度 pb_coh/MPa 196±42 162±28 146±22 105±0 50±0 

摩擦角 φ/(°) 19.5 22.4 17.3 23.7 38.6 

注：表中 E1，E2分别为晶间两侧矿物颗粒的接触模量值。 

 
图 5 试验及模拟应力–应变曲线 

Fig. 5 Stress-strain curves of experiment and simulation 

不能有效地模拟岩石裂纹闭合阶段，故本文模拟所得

力学响应存在 4个阶段：（Ⅱ）弹性变形阶段；（Ⅲ）
裂纹稳定扩展阶段；（Ⅳ）裂纹不稳定扩展阶段；（Ⅴ）

峰后阶段。结合文献[28～30]判断起裂应力及损伤应
力的方法，当 AE 事件率开始变化时，此时所对应的
轴向应力可认为是起裂应力 ciσ ；随着轴向加载的进

行，AE 事件率开始进入稳定变化段，此时岩石内部

微裂纹开始稳定起裂并扩展；当 AE 事件率变化速率
快速变化且在后一段加载过程中波动性较大时，可认

为此临界应力为损伤应力 cdσ ，此时岩石内部微裂纹

开始不稳定扩展及聚合。本文通过上述方法对特征应

力进行判断，可得模拟过程中岩石 ciσ 及 cdσ 分别为

79.2，143.3 MPa。该结果与试验所得特征应力相差在
10 MPa以内，差异性较小。 
3.2  声发射演化规律 

试验过程中，通过对声发射特征参数进行空间定

位处理可反演岩石真实破裂过程。模拟过程中，本文

借鉴文献[31，32]中声发射事件的确定方法将一个微
裂纹的产生对应于 1次声发射事件，通过对岩石内微
裂纹空间位置进行监测并记录，可得到岩石的破裂过

程。结果表明，模拟与试验所得声发射事件具有相似

的变化规律（图 6）。当轴向应力达到岩石起裂应力时，
试样进入裂纹稳定扩展阶段，此时微裂纹开始起裂且

在空间上呈随机分布状态；当轴向应力达到岩石损伤

应力时，试样内微裂纹进一步起裂并发生非稳定扩展，

此时微裂纹发生聚集成簇的现象；一旦轴向应力超过

岩石峰值应力，微裂纹聚集成簇的程度增加进而导致

岩石宏观破裂面的产生。从模拟结果可知，岩石发生

破坏时其理想声发射空间定位结果应主要聚集在岩石

宏观破坏面附近；相比而言，尽管声发射试验受多方

面因素影响，如试验环境、岩石非均质结构等，定位

的精确性及规律性并不是很完美，但其结果仍可提高

对岩石破裂机理的了解。 
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图 6 模拟与试验累计声发射规律 

Fig. 6 Accumulative acoustic emission properties of simulation and experiment 

3.3  晶体尺度裂纹演化规律 

图 7为岩石加载过程中晶体尺度裂纹演化规律。
当轴向应力超过起裂应力后，岩石内部裂纹起裂主要

以矿物晶间裂纹为主，且破坏模式大多为拉伸型破坏，

这与 Kranz[33]发现材料拉伸强度普遍小于剪切强度的

结论所一致。随轴向加载的进行，晶内拉伸裂纹数量

将超过晶间拉伸裂纹并占主导地位。当试样发生破坏

时，晶内裂纹与总裂纹数的占比约为 60.95%，拉伸裂
纹与总裂纹数的占比约为 93.87%。 

 

图 7 晶体尺度裂纹变化曲线 

Fig. 7 Variation curves of growth of grain-scale cracks 

为验证上述模型模拟所得晶体尺度裂纹发展规

律，将试验后花岗岩试样分别进行偏光显微镜及电子

显微镜观察。通过在试样表面多处进行观察发现，花

岗岩试样受力破坏后所产生的宏观裂纹在矿物晶体尺

度主要以不同矿物内部裂纹为主，少部分为矿物晶间

裂纹，且该试验结果与文献[34]所得结论一致，故
GBM 模型可较真实地模拟岩石外力作用下晶体尺度

裂纹演化规律。花岗岩代表性微裂纹分析结果如图 8
所示，图中 Qz为石英矿物，Bt为云母矿物，Pl为斜
长石，Kf为钾长石。 
图 9 为岩石加载过程中矿物晶体内裂纹演化规

律。加载初期，长石矿物晶体内裂纹首先发生起裂，

随后石英、云母等矿物内裂纹依次开始起裂并扩展；

当试样发生破坏时，矿物内裂纹数量关系如下：长石

内裂纹>云母内裂纹>石英内裂纹>其他矿物内裂纹。
由于长石矿物在此模型中的含量较高且力学特性相对

石英矿物较差，故其内部裂纹最先发生起裂且数量始

终占主导地位；相比云母矿物与石英矿物，尽管两者

含量相近，但云母矿物相比石英矿物具有较差的力学

性质，故岩石发生破坏时，云母内裂纹数量多于石英

内裂纹。 
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图 8 花岗岩微裂纹分析结果 

Fig. 8 Micro-cracks of granite 

 

图 9 矿物晶体内裂纹演化规律 

Fig. 9 Variation of intragranular cracks 

在此，为进一步研究矿物晶体裂纹空间演化特征，

图 9中各加载点（A，B，C，D 点）处晶体尺度裂纹
分布图如图 10 所示。由图可知，当轴向应力达到 A
点时，模型中晶体尺度裂纹主要为矿物晶间裂纹，且

裂纹随机分布在模型中；当轴向应力达到 B点时，晶
体尺度裂纹开始发生聚集现象，此时宏观破裂面开始

形成。随着微裂纹的聚集程度加深，岩石宏观破裂面

的发展及贯通将导致模型发生破坏。另外，观察宏观

破裂面处晶体内裂纹分布发现，长石及云母矿物内裂

纹占主导地位，石英矿物内裂纹次之，故在此可推断

岩石发生破坏时微裂纹扩展及聚合主要以矿物晶体内

裂纹为主，尤其长石及云母矿物内裂纹。 
3.4  不同长石矿物含量岩石力学特性 

在上述模型基础上，为研究不同矿物组成岩石宏

观力学特性，本文在控制石英及其他矿物成分含量不

变的条件下，通过 Neper 软件改变岩石中长石含量 w
以 10%的梯度从 20%变化至 60%，生成 5 组不同的
GBM模型，且每组模型进行 3次共计 15次数值模拟。
模型如图 11所示，黑色多边形为云母矿物，灰色多边
形为长石矿物，白色多边形为石英矿物，蓝色多边形

为其他矿物。 
图 12 为不同长石含量岩石峰值应力及特征应力

变化规律。由图 12（a）可知，模拟所得峰值应力整
体随长石矿物含量增加呈增加的变化趋势；当长石含

量从 20%增加至 60%时，模拟所得峰值应力从 168 
MPa变化至 178 MPa，但其变化幅度与文献[2]中统计
拟合结果相比较小，这可能与模拟及文献[2]中岩石微
观结构差异较大具有一定的联系。另外，随长石矿物

含量增加，岩石损伤应力呈轻微增加的变化趋势，而

起裂应力受长石矿物含量影响较小（图 12（b））。 
Ündül[9]通过试验指出，斜长石矿物与矿物基质含

量占比的增加将增大单轴压缩强度，而矿物含量与起

裂应力之间并没有较明确的关系，故此模拟所得结果

与试验结果相吻合。 
现从微观角度对不同长石含量岩石单轴压缩条件

下晶体尺度裂纹变化规律进行分析，以进一步研究并

讨论峰值应力变化的原因。将上述模型破坏时矿物晶

体内裂纹数量取平均值并与总裂纹数进行正则化处理

后，得不同长石含量 GBM 模型矿物晶体内裂纹占比
变化规律如图 13。 

 

图 10 晶体尺度裂纹分布演化图 

Fig. 10 Evolution of crack distributions in grain-scale 
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图 11 不同长石含量矿物晶体模型 

Fig. 11 Grain-based models with different feldspar contents 

 

图 12 不同长石含量模型峰值应力及特征应力变化曲线 

Fig. 12 Curves of peak and characteristic stresses of models with  

different feldspar contents 

由图 13可知，随长石矿物含量增加，岩石云母矿
物内裂纹占比呈递减的变化趋势，而长石矿物内裂纹

占比呈递增的变化趋势，石英及其他矿物内裂纹占比 
 

则变化不大，故长石矿物含量的升高将导致岩石内部

裂纹形式从以云母内裂纹为主转变为以长石内裂纹为

主，模型破坏时相应的晶体尺度裂纹分布见图 14。随
长石矿物含量增加，岩石宏观破裂面处云母内裂纹数

量减少，而长石内裂纹数量增加；相比云母矿物而言，

长石矿物由于具有更好的力学性质且内部裂纹发生扩

展所需要的能量越多，故随着长石含量的增加，岩石

内部裂纹形式从以云母内裂纹为主转变为以长石内裂

纹为主可能导致岩石峰值应力整体呈增加变化趋势。 

 

图 13 不同长石含量模型矿物内裂纹变化规律 

Fig. 13 Variations of intragranular cracks of models with different  

..feldspar contents 

 

4  结    论 
本文结合花岗岩室内单轴试验并采用矿物晶体模

型（GBM）对岩石矿物非均质结构进行了离散元模拟，
改变岩石矿物组成研究了岩石微观非均质性对宏观力

学特性的影响，并从矿物晶体尺度对其变化原因进行

了较为合理的解释。主要结论如下： 
（1）矿物晶体模型（GBM）可在考虑岩石矿物 

 

图 14 不同长石含量模型晶体尺度裂纹分布图 

Fig. 14 Distributions of grain-scale cracks of models with different feldspar contents非均质岩石力学特性的数值方法。 
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晶体结构及强度非均质性的前提下，对其应力–应变

曲线、声发射特性进行有效模拟，并可研究矿物晶体

尺度微裂纹起裂、扩展及聚合规律，是一种有效研究 
（2）岩石单轴压缩过程中，微裂纹起裂首先以晶

间裂纹为主，随后以晶内裂纹为主，且主要破坏机理

为拉伸型破坏。岩石破坏时，拉伸裂纹及晶内裂纹与

总裂纹的占比分别约为 93.87%，60.95%。 
（3）岩石单轴压缩过程中，长石矿物内裂纹首先

起裂，随后云母、石英等矿物内裂纹依次发生起裂并

扩展。岩石破坏时，微裂纹聚集将导致宏观破裂面的

形成，且宏观破裂面的形成主要与晶体内裂纹扩展及

聚合有关。 
（4）随长石矿物含量增加，岩石峰值应力及损伤

应力整体呈增加的变化趋势，而起裂应力变化并不明

显。从矿物晶体尺度裂纹变化规律可推断，岩石峰值

应力增大的原因可能与长石内裂纹占比增加、云母内

裂纹占比减少有关。 
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群孔微差爆破的地表振动波形预测及其效应分析 
刘小鸣
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摘  要：针对目前已有的群孔微差爆破地表振动波形预测方法的复杂性、费时性和不易操作性等缺点，建立了一种新
的群孔微差爆破地表振速波形预测方法，即振速波形函数预测法，并借此分析了群孔微差爆破的地表振动效应。在球

形药包的地表振速波形函数的基础上，通过叠加法得到了单孔柱状药包的振速波形函数；并借鉴了 Blair的非线性群孔
叠加理论，实现了振速波形函数的非线性叠加，得到了群孔微差爆破的地表振速波形函数；将其运用到实际工程中，

通过波形函数预测得到的振速波形与实测振速波形在振速峰值、频谱分布和持续时间上都非常吻合，验证了该波形函

数的正确性。并通过振速波形函数探讨了微差时间和炮孔数量对地表振动的影响，结果表明：合理的微差时间可以降

低振速峰值，且使振动主频偏离保护对象的自振频率，并给出了合理微差时间的得出方法，而炮孔数量对振速峰值和

频谱基本没有影响。群孔微差爆破的地表振速波形函数为实际工程中的波形预测提供了一种较为简便的方法，对实际

工程中实现安全爆破具有一定的实用价值。 
关键词：群孔微差；叠加；波形函数；振动效应 
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Prediction and effect analysis of surface vibration waveform for group            
hole delay blasting 

LIU Xiao-ming1, CHEN Shi-hai2 
(1. College of Civil Engineering, Huaqiao University, Xiamen 361021, China; 2. Fujian Research Center for Tunneling and Urban 

Underground Space Engineering, Xiamen 361021, China) 

Abstract: In order to solve the shortcomings of the existing surface vibration waveform prediction method for group-hole delay 

blasting, a new method is proposed, and the surface vibration effects of group-hole delay blasting are analyzed. First, the 

vibration velocity waveform function for single-hole cylindrical charge is obtained by superposing the vibration velocity 

waveform of spherical charge. Then, using the Blair's nonlinear group-hole superposition theory for reference, the nonlinear 

superposition of vibration velocity function for single-hole cylindrical charge is realized, and the surface vibration velocity 

waveform function for group-hole delay blasting is obtained. The vibration velocity waveform predicted by the waveform 

function is consistent with the measured one in the peak vibration velocity, spectral distribution and duration, which verifies the 

correctness of the waveform function. The influences of delay time and number of holes on the surface vibration are discussed 

by using the waveform function. It is found that a reasonable delay time can reduce the peak vibration velocity and make the 

basic frequency of the vibration deviate from the natural frequency of the protected object, while the number of holes has few 

influences on the peak vibration velocity and the frequency spectrum. The surface vibration velocity waveform function 

provides a simple method for waveform prediction in practical engineering, and it is of certain practical value for engineering. 

Key words: group-hole delay; superposition; waveform function; vibration effect 

0  引    言 
在矿山开采、公路铁路、水利水电和基坑开挖等

工程中都存在大量的群孔微差爆破，在这大量的工程

中，经常会在工程周边遇到需要保护的建筑结构，此

时，就需要对爆破引起的地表振动进行严格控制。通

过预测群孔微差爆破的地表振速波形和研究其振动效

应，可以提前评估爆破方案对保护对象的影响，并根

据其振动效应对爆破方案进行调整，以实现安全爆破。 
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早期对于柱状药包的振动预测和振动效应研究主

要集中单一参数上，主要是进行了振速峰值和振动频

率的预测和效应研究[1-3]。然而，近年来，学者们越来

越意识到单一参数难以实现爆破工程的安全预测，开

始探索地表振动波形的预测方法。 
目前，群孔微差爆破的地表振动波形预测主要有3

种方法：以实测单孔波形为基础的叠加法、神经网络

模型和数值模拟。其中，以实测单孔波形为基础的叠

加法是最早的预测方法，也是运用最为广泛的方法。

Blair[4]根据爆破孔之间的间距提出了一种非线性叠加

模型，实现了多孔微差爆破振动波形的预测；雷振[5]

对Anderson线性叠加模型进行改进，提出了一种非线
性叠加模型，并建立了基于Volterra泛函级数的台阶爆
破振动预测模型；杨年华[6]通过单孔爆破振动监测实

验，获取了点震源的经验格林函数，并利用单孔振源

的格林函数来叠加合成群孔爆破振动时程。同时，部

分学者将神经网络模型运用到振动波形预测中，付天

光[7]利用神经网络的高度非线性，建立了BP神经网络
模型，实现了逐孔微差爆破的地表振动波形预测；程

镇[8]利用广义回归神经网络预测模型的良好非线性映

射能力进行爆破振动预测。随着数值模拟软件的开发，

学者们开始利用数值模拟软件进行爆破振动波形的预

测。Torano等[9]利用有限元实现了台阶爆破的地表振

动波形预测；刘冬等[10]利用LA-DYNA有限元软件，
采用完全重启动数值方法和拉格朗日算法实现了边坡

上的多孔微差爆破，进行了边坡表面的振动波形预测。 
学者们在进行波形预测研究的同时，也进行着地

表振动效应的研究，除了装药量和爆心距等基本参数

外，微差时间和炮孔数量作为群孔微差爆破的主要参

数也是研究的重点。微差时间主要集中在振速峰值方

面的研究，楼晓明等[11]利用实测数据总结了不同微差

时间下的速度峰值–振动位移分布特征，依据此特征可
得到不同波段的能量分布情况；邱贤阳等[12]利用现场

实测信号分析了高精度雷管短微差爆破干扰降振机

理。而炮孔数量对地表振动的影响还存在分歧，没有

明确的定论。Blair[13]借鉴kjartansson的幅值函数分析
了炮孔数量对质点振速峰值的影响，认为在爆破近区

炮孔数量对振速峰值没有影响，而在中区和远区，振

速峰值随着炮孔数量的增加而存在一个放大效果；

Singh等[14]研究地下爆破对地表结构的影响时，表示在

同时起爆的最大药量不变的情况下，炮孔数量不影响

地表振动；Yuvka等[15]根据现场实测数据，将爆破孔

的数量分为4组：10～50，51～100，101～150和151～
250，分别对4组炮孔得到的振速峰值进行单独分析和
整体分析，得到的系数、指数和相关性都非常近似，

故认为炮孔数量对振速峰值没有影响。 
虽然，目前在群孔微差爆破的振动预测和效应研

究方面都已经有了许多成果，对实际工程也具有一定

的指导意义，但同样也存在不足之处。以实测单孔波

形为基础的叠加法需要试爆波形作为子波样本，而神

经网络模型也需要实测数据作为训练样本，两者都需

要进行多次试爆，且由于岩土工程的地域差异性，不

同的工程得到的子波样本和模型都不具有适用性，故

每个工程都需要重新试爆采集数据，故预测方法较为

麻烦；而利用数值模拟软件进行波形预测则更为复杂，

只有专业人士才可实现，且耗时较长。然而地表振动

波形函数的预测方法可弥补上述不足，其操作相对简

单，适用性广，只需在施工前将参数代入公式即可绘

出相应的地表振动波形，再在施工过程中对参数进行

修正，即可完成振动波形的预测，且利用该振动波形

函数还可以进行群孔微差爆破的振动效应分析，对现

有效应研究的不足进行补充。 

1  单孔柱状药包地表振速函数 
群孔微差爆破是指按一定排列方式布置的一系列

柱状药包按顺序依次起爆的一种爆破方式，其引起的

地表振动波形的研究主要是通过叠加单孔柱状药包进

行的。故为了得到群孔微差爆破的地表振动波形函数，

须先推导出单孔柱状药包的地表振动波形函数。 
对于单孔柱状药包，本文采用的是常用的叠加法，

将柱状药包转化为一系列球形药包的叠加来进行分

析。最早采用球形药包的叠加来分析柱状药包振动特

性的学者是Starfield等[16]，他利用叠加法研究了药包

周围岩石的应力应变情况；此后，也有部分学者利用

叠加法研究了地表的振速[17-18]，但有的没得出具体的

振速函数，有的结果太过复杂，实用效果不佳。而本

文根据前期研究得到的实际岩石介质中球形药包爆破

引起的地表振速波形函数，推导出一个较为简洁、实

用的单孔柱状药包地表振动波形函数。 
实际岩石介质中球形药包的地表振速波形函数[19]

为 
 23( ) ( / ) e sin(2π )tv t k Q R ftα β−=   。    (1) 

式中  Q为装药量（kg）； R为爆心距（m）；衰减指
数 100 RMRβ = − ，β值与岩体类别的关系见表 1；频
率

132 ( / lg )f k Q R α −= ；k，α 为与爆破点至保护对象
间的地形、地质条件有关的系数和衰减指数，岩石中：

30k = ～70，土壤中： 150k = ～250，对于风化岩石，
k = 70～150，其中风化越严重k取值越大，而对于α

值，不论岩石还是土壤，α =1～2，其中，岩体越坚
硬k和α 取值越小。 
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表 1 各级岩石的 β 取值 

Table 1 Values of rock β  at each level 

岩体类别 Ⅰ Ⅱ Ⅲ Ⅳ Ⅴ 
RMR 81~100 61～80 41～60 21～40 0～20 
β  0～19 20～39 40～59 60～79 80～100 

在岩石介质中埋设一垂直柱状药包，药包长度为

l，半径为 cr ，堵塞长度为 1l ，装药量为Q ，质点 A
为地表任意质点，其到柱状药包轴线的距离为 y，如
图 1所示。现将其划分为 m段，视为 m个等效球形药
包的叠加，每个等效球形药包的装药量都为 eq ，则

eQ mq= ，而其划分原则为：在总装药量不变的情况

下，等效球形药包的叠加后的总长度仍等于柱状药包

长度，故有 e c6 /2r r= ， er 为等效球形药包半径。其中，
炸药起爆点为柱状药包的上顶点， 1R ， iR 和 mR 分别
为第 1 个、第 i个和第m个等效球形药包中心到地表
质点 A的直线距离； ix 为起爆点到第 i个等效球形药
包中心的距离，如图 2所示。 

 

图 1 垂直柱状药包 

Fig. 1 Vertical column charge 

 

图 2 柱状药包叠加图 

Fig. 2 Overlay chart of column charge 

由图 2可知，第 i段药包中心点到地表质点 A的
距离 iR为 

 2 2
1( )i iR y l x= + +   ，         (2) 

式中， 

 1
2i

lx i
m

 = − 
 

  。             (3) 

从柱状药包起爆到第 i 个等效球形药包爆炸的时
间为 ix / ix ， Dc 表示炸药爆轰速度（VOD）；而从第 i
个等效球形药包起爆到其产生的振动波到达预测点 A
点的时间为 p/iR c ， pc 为 p 波在介质中的传播速度。
故从柱状药包起爆到第 i 个等效球形药包产生的冲击
波传到地表 A点的总时间为 

 
D p

i i
i

x R
t

c c
= +   。            (4) 

为了使得到的振速波形从 0t = 时刻开始，将第1
个等效球形药包产生的振动波到达质点A的时刻设置
为 0t = 时刻，那么柱状药包中第 i个球形药包引起的
地表振速是关于时间（ 1it t t− + ）的函数。 

虽然将柱状药包划分成了m个等效球形药包的叠
加，但每个等效球形药包并不能完全视为一个独立的

个体，它们之间有一定的相互作用，先起爆的药包对

后续药包有一定的影响。故借鉴Blair[4]的处理方法，

在第 i个等效球形药包的装药量前添加一个系数，用
于调整药包之间的相互作用，则系数表示为 

 3 3( ) ( 1)i iα α − − 系数=   。      (5) 

由振速波形函数式（1）可知，在波形函数叠加时，
振速峰值主要受 3( )k Q R α 的影响，受sin函数影响较
小，而振动频率f是sin函数内变量t的系数，在波形函
数叠加时受sin函数影响很大。而根据sin函数的性质可
知，波形函数叠加后，得到的柱状药包的频率并不是

各个球形药包的频率相加，而是与各个球形药包的振

动频率大致相同，故添加系数的方法无法实现球形药

包振动频率向柱状药包振动频率的转化。 
由于波形函数叠加后，得到的柱状药包的频率与

单个球形药包的频率相差不大，然而试验资料表明，

柱状药包的振动频率仅是具有相同半径的球形药包的

振动频率的1/6～1/10，且一般取1/6[20-21]。故在进行地

表振速波形叠加时，在频率计算公式前添加系数1/6，
即可使得球形药包的振动频率转化为柱状药包的振动

频率。 
综上所述，第 i个球形药包爆破引起的地表质点

的振速波形函数为 

( )1

3 3 3
e 2( 1)

( ) e it t t
i

i

i i q
v t k

R

α α α
β

α
− − +

 − − = ×  

1
3

e
1

1sin 4π ( )
6 lg i

i

q
k t t t

R

α −  
 × − +     

 。 (6) 

最后，将柱状药包所划分的 m个等效球形药包的
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速度波形进行叠加，得到任意时刻垂直于地表的单一

柱状药包爆炸引起的地表质点振动速度函数为 

 c
1

( ) ( )
m

i
i

v t v t
=

= ∑   。            (7) 

2  群孔微差爆破地表振速函数 
对于群孔微差爆破的振动研究，Anderson等[22]提

出了以实测单孔柱状药包振动波形的线性叠加来模拟

群孔柱状药包的振动波形，此叠加模型的前提是柱状

药包之间相互独立，互不影响。Anderson叠加模型虽
然取得了许多研究成果，具有一定的工程实用价值，

但是，近年来，许多学者认为线性叠加模型的前提与

实际情况不相符，开始研究柱状药包的非线性叠加模

型[4-5]。 
Blair[4]对无限空间中柱状药包的线性叠加和非线

性叠加进行了详细研究，提出了一种非线性叠加模型。

他根据两个爆破孔之间的距离假设出两种极端情况，

一种极端情况是两个孔之间无限近，可以视为一个孔，

此时两个孔可以视为单孔柱状药包的爆破；另一种极

端是两个孔之间足够远，相互之间没有任何影响，此

时相互独立的柱状药包可以采用线性叠加模型进行分

析。而实际情况下，爆破孔之间的距离都处在两个极

端之间，故Blair根据孔与孔之间的平均距离提出了一
种介于两种极端情况之间的叠加方法，实现了两种极

端情况的光滑过渡。 
借鉴Blair的非线性叠加模型的理论，结合上节推

导得到的单孔柱状药包的地表振速波形函数，从而推

导出群孔微差爆破的地表振速波形函数。 
现有 n个柱状药包按一定的方式布置在岩石介质

中，图 3 为炮孔布置的示意图，n 个柱状药包按一定
的微差时间依次进行起爆，其起爆顺序为图中从小到

大的编号顺序。由图 3 可知，第 j个柱状药包到达振
动预测点 B的水平距离为 jy ，第 j个孔与第 ( 1)j − 个

孔之间的微差时间为 djt ，实际工程中，一般 djt 为某一
特定的常数，即一次爆破中任意相邻两个炮孔之间的

微差时间都为同一常数。 

 

图 3 群孔微差爆破图 

Fig. 3 Diagram of group-hole delay blasting 

将柱状药包引起的地表振动波形函数转化为 

 ( )1

/ 3/3 /3
2

c
1

( 1)( ) e i
m

t t t

i i

i i Qv t k
R m

αα α
β

α
− − +

=

 − −  = ⋅  
 

∑  

( 1) /3

11

1 ( / )sin 4π ( )
6 lg i

i

Q mk t t t
R

α

α

−

−

 × − +  
 

 。 (8) 

第 j个柱状药包的第 i个等效球形药包到预测点B
的直线距离 jiR 为 

 2 2
1( )ji j jiR y l x= + +   ，        (9) 

式中，在药包长度和堵塞长度一致的情况下， ji ix x= 。 
故，第 j 个柱状药包的第 i 个等效球形药包形成的振
动波到达地表的时间 jit 为 

 d
2 D p

j
ji ji

ji j
j

x R
t t

c c=

= + +∑   。        (10) 

实际工程中，不同爆破孔之间的微差时间一般为

定值，此时 jit 可表示为 

 d
D p

( 1) ji ji
ji j

x R
t j t

c c
= − + +   。     (11) 

与前文相同，为了使得到的振速波形从 0t = 时刻

开始，将第 1个柱状药包的第 1个等效球形药包产生
的振动波到达质点 B的时刻设置为 0t = 时刻，那么第

j 个柱状药包的第 i个等效球形药包引起的地表振速
即为关于时间 11( )jit t t− + 的函数。 

借鉴 Blair[4]的非线性叠加方法，根据爆破孔的影

响范围 jr ，得出第 j个柱状药包的装药量 jQ 对振速的
贡献 jC 为 

3 31

1 1

j j

jC Q Q
α α

ξ ξ
ξ ξ

−

= =

   
= − +   

   
∑ ∑    

3 31
3

1 11

p j n
j

jp
j

r
Q Q Q

r

α α

α
ξ ξ

ξ ξ

−

= =

    
 + −   

+      
∑ ∑ ，(12) 

式中，ξ 是指 1到 j之间的某个自然数。 
当 n个柱状药包的装药量都相同时，上式可以化

简为 
p

/ 3 / 3 / 3 / 3 / 3
p( 1) 1 ( 1)

1
j

j j
j

r
C Q j j j j

r
α α α α α

   = − − + + − −  +  
，

 (13) 

 
p

j
j

j

h Qr
Ds Q

  
=     

  
  。            (14) 

式中  ps 表示孔与孔之间的平均间距；D为常数因素，
一般取 1D = ； jh 为第 j个孔距已起爆孔的最近距离；
Q为柱状药包的平均装药量； jQ 为第 j个柱状药包的
装药量；p 为正整数，当孔与孔之间的间距为恒定值
时， p 1jr → 。 
综上所述，第 j个柱状药包爆破引起的地表振速

波形函数为 
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 11

/3 /3
2 ( )

c /3
1

( 1)( ) e ji
m

t t tj
j

i ji

Ci iv t k
R m

α α
β

α α

− − +

=

  − −= ⋅  
  

∑  

( 1) /3

111

( / )1sin 4π ( )
6 lg

j
ji

ji

Q m
k t t t

R

α

α

−

−

 × − + 
  

，(15) 

故，群孔微差爆破引起的地表振速波形函数为 

 c
1

( ) ( )
n

j
j

v t v t
=

= ∑   。            (16) 

3  实例应用 
以厦门市薛岭地块的基坑开挖工程为背景，进行

实际工程的应用。该工程项目位于厦门市湖里区薛岭

街道，西侧与成功大道相邻，北侧为住宅小区及枋湖

西路，南侧为金山西路及规划路，东侧为规划路及薛

岭山公园。由于基坑开挖至地表以下 8 m后遇到岩石，
需要采用爆破开挖，然而基坑周围临近有居民小区和

龙源宫等建筑，需要严格控制其爆破引起的振动，故

利用电子雷管进行精确微差爆破。 
该爆破场地的岩石为风化凝灰熔岩，但由于地下

水位较低、且节理裂隙发育不完全，岩石 RMR 等级
属于Ⅱ类，故取 =110k ， =1.5α ， 30β = 。爆破共使

用了两种炸药，炸药类型Ⅰ：药卷直径为 60 mm，密
度为 1.20 g/cm3

，爆速为 3500 m/s，药卷长度为 0.5 m，
药卷重量为 1.7 kg；炸药类型Ⅱ：药卷直径为 50 mm，
密度为 1.0 g/cm3

，爆速为 3500 m/s，药卷长度为 0.5 m，
药卷重量为 0.96 kg。 
3.1  单孔柱状药包 

柱状药包装药量为 6.8 kg，药包半径为 0.03 m，
炸药使用的是类型Ⅰ，药包长度为 2 m，堵塞长度为
2.5 m，测点距爆心距的水平距离为 12 m，也即

12 my = 。根据柱状药包划分原则，可划分为 27个球
形药包的叠加。故可得 

 2 1
27 2ix i = − 

 
  ，           (17) 

 2 2(2.5 )i iR y x= + +   ，       (18) 
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 
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根据上式，绘出振速波形图，再利用 MATLAB
得出其频谱分布图，并与工程实测的振速波形和频谱

分布进行对比，见图 4，5。 

 

图 4 单孔柱状药包振速波形对比图 

Fig. 4 Comparison of vibration velocity waveforms of single-hole  

cylindrical charge 

 

图 5 单孔柱状药包频谱分布对比图 

Fig. 5 Comparison of spectral distribution of single-hole  

cylindrical charge 

根据图 4，5可知，由单孔柱状药包波形函数得出
的振速波形与实测波形较为吻合，且频谱分布也大致

相同，误差均在允许范围内，验证了其合理性。 
3.2  群孔微差爆破 

群孔柱状药包的炮孔的布置方式和测点位置见图

6，每个孔的装药情况一致：装药量为 3.84 kg，药包
半径为 0.025 m，炸药使用的是类型Ⅱ，药包长度为 2 
m，堵塞长度为 2.5 m。爆破孔之间的间距均为 2.5 m，
微差时间均为 55 ms，起爆顺序为图中炮孔的编号，
测点到爆区最近距离为 15 m。根据柱状药包的划分原
则，单个柱状药包需划分为 32 个等效球形药包的叠
加。 
由上述参数可得出 

 2 1
32 2jix i = − 

 
  ，           (21) 

 2 2(2.5 )ji j jiR y x= + +   ，     (22) 

 ( 1)
3500 4500

ji ji
ji jd

x R
t j t= − + +   。   (23) 

将爆破参数和上述式子代入到式（13）和式（15）
中，绘出其振速波形图，得出其频谱分布图，并与工

程实测数据进行对比，如图 7，8。 
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图 6 群孔微差爆破炮孔与测点布置图 

Fig. 6 Layout of blastholes and measuring points of group-hole  

.delay blasting 

 

图 7 群孔微差爆破振速波形对比图 

Fig. 7 Comparison of vibration velocity waveforms of group-hole  

delay blasting 

图 8 群孔微差爆破频谱分布对比图 

Fig. 8 Comparison of spectral distribution of group-hole delay  

..blasting 

由上述振速波形和频谱分布对比图可知，通过群

孔微差爆破振速波形函数预测得到振速波形在振速峰

值、频谱分布和持续时间上与工程实测波形都非常吻

合，验证了群孔微差爆破振速波形函数的正确性。 

4  群孔微差爆破振动效应 
群孔微差爆破的振动波形受许多因素影响，除了

装药量和爆心距等基本参数外，微差间隔时间和炮孔

数量也是重要影响因素。通过研究这些因素对振动波

形的影响规律，即可通过调整微差间隔时间和炮孔数

量来控制爆破引起的地表振动波形，以实现安全爆破。 
4.1  微差时间 

如图 9所示，岩石介质中布设有 10个爆破孔，每
个孔的装药量为 6.8 kg，装药半径为 0.03 m，装药长
度为 2 m，堵塞长度为 2.5 m，炮孔间距均为 2.5 m，
其中，岩石介质的参数和炸药性能与前文中的单孔实

例相同。测点距爆区最近处为 20 m，起爆顺序为图中
的爆破孔的编号顺序。 

 

图 9 炮孔与测点布置图 

Fig. 9 Layout of blastholes and measuring points 

调整爆破孔之间的微差时间，分别绘出微差时间

为20，40，60和80 ms的地表测点的振速波形图，如图
10～13，并列出了不同微差时间对应的振速峰值，见
表2，同时绘出相应的频谱对比图，如图14。 

 

图 10 微差时间为 20 ms的振速波形图 

Fig. 10 Vibration velocity waveforms with delay of 20 ms 

 

图 11 微差时间为 40 ms的振速波形图 

Fig. 11 Vibration velocity waveforms with delay of 40 ms 
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图 12 微差时间为 60 ms的振速波形图 

Fig. 12 Vibration velocity waveforms with delay of 60 ms 

图 13 微差时间为 80 ms的振速波形图 

Fig. 13 Vibration velocity waveforms with delay of 80 ms 

表 2 不同微差时间的振速峰值表 

Table 2 Vibration peaks under different delays 

微差时间/ms 20 40 60 80 

振速峰值/(cm·s-1) 1.371 1.387 1.371 1.371 

由图 10～14 可知，微差时间对地表振动影响较
大，在振速峰值、频谱分布和持续时间上都有较大影

响。 
由振速波形图可知，当微差时间为 80 ms时，各

爆破孔的振速波形完全分离，相互独立。随着微差时

间的缩小，相邻爆破孔之间的振速波形开始叠加，微

差时间为 60 ms和 20 ms时，此时后一个爆破孔的波
峰分别与前一个孔的第二个波谷和第一个波谷发生叠

加，使得后续波峰值有一定程度的降低；然而当微差

时间为 40 ms时，可知后一个爆破孔的波峰与前一个
孔的第二个波峰叠加，形成了峰值增大的现象。根据

此叠加规律可知，控制波峰与波谷的叠加时机即可实

现振速峰值降低的目的，故根据单孔药包的振动频率

得到其振速波形的波峰和波谷时间分布后，即可得知

群孔微差爆破的合理微差时间，从而达到减小振速峰

值的效果。同时由图 10～13可知，20 ms时，只有第
一个波峰的振速较大，为整段波形的峰值，其余波峰

的振速远小于峰值，60 ms 时的第一个波峰的振速也
都大于其余波峰的振速，而 40 ms和 80 ms时，各个
波峰处的振速均维持在一个较大的值，且多个波峰处

的振速都与整段波形的峰值相差不大，故可知，本案

例中，20 ms和 60 ms都是较合理的微差时间。 

 

图 14 不同微差时间的频谱分布对比图 

Fig.14 Comparison of spectral distribution under different delays 

不同的微差时间使得振速波形发生不同程度的叠

加，从而在不同程度上改变了波形，影响了波形的频

谱分布。从频谱对比图 14中可知，微差时间对频谱分
布的影响较为复杂，主频大小与微差时间之间没有明

显的规律，故无法直接得出合理的微差时间使得振动

主频偏离房屋的自振频率，需要对比具体微差时间的

主频大小，再从中选择与房屋自振频率偏离最大的微

差时间。由图 14可知，本案例中，20 ms为 4个微差
时间中的较合理微差时间。 
综上所述，首先，需根据单孔药包的频率确定一

个使振速峰值偏小的合理微差时间范围，再通过对比

该范围内合理微差时间的主频大小，选择偏离房屋自

振频率最大的微差时间，即可得到最佳微差时间。 
4.2  炮孔数量 

固定每个炮孔的装药参数，改变炮孔的数量，利

用其地表振速波形和频谱分布的变化来分析炮孔数量

的影响。岩石参数和装药参数与前文中的单孔柱状药

包相同，炮孔数量分别选择 10，26和 50个进行影响
分析。 
根据微差时间的研究可知，较大的微差时间会导

致爆破孔产生的振动波形相互独立，这种微差时间下

的炮孔数量研究没有意义，故选择一个合理的微差时

间 25 ms。同时由于不同的炮孔数量所形成的爆区大
小相差太大，为了尽量减小爆心距所产生的影响，将

测点设置在距爆区中心 100 m处。 
图 15，17和 19为相应的炮孔布置图，分别绘出

其地表振速波形图，如图 16，18 和 20，并得出对应
的频谱分布对比图，如图 21。 
从振速波形图和频谱对比图可知，炮孔数量对振

速峰值和频谱分布基本没有影响。虽然在微差时间较

小的情况下，相邻几个炮孔之间有相互作用，但炮孔

数量大规模变化并不会影响其振速峰值和频谱分布，
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这与 Yuvka根据现场实测数据分析得到的结果相同。 

 

图 15 10炮孔布置图 

Fig. 15 Layout of 10 blastholes 

 

图 16 10炮孔振速波形图 

Fig. 16 Vibration velocity waveforms under 10 blastholes 

 

图 17 26炮孔布置图 

Fig. 17 Layout of 26 blastholes 

 

图 18 10炮孔振速波形图 

Fig. 18 Vibration velocity waveforms under 10 blastholes 

 
图 19 50炮孔布置图 

Fig. 19 Layout of 50 blastholes 

 
图 20 50炮孔振速波形图 

Fig. 20 Vibration velocity waveforms under 50 blastholes 

 
图 21 不同炮孔数量的频谱分布对比图 

Fig. 21 Comparison of spectral distributions under different  

numbers of blast-holes 

5  结    论 
（1）在球形药包地表振速波形函数的基础上，利

用叠加法得到了单孔柱状药包的地表振速波形函数，

并在实际工程中验证了其合理性。 
（2）利用非线性叠加法和单孔柱状药包的地表振

速波形函数，推导出了群孔微差爆破的地表振速波形

函数，并将其运用到实际工程中，得到的振速波形与

实测波形在振速峰值、频谱分布和持续时间上都非常

吻合，具有很高的实用价值。 
（3）利用群孔微差爆破的振速波形函数，分析了

微差时间和炮孔数量对群孔微差爆破的地表振动影

响。微差时间对振速峰值和频谱分布影响较大，合理

的微差时间可以降低振速峰值，并使振动主频偏离保
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护对象的自振频率；而炮孔数量对振速峰值和频谱基

本没有影响。 
（4）群孔微差爆破的振速波形函数预测方法虽然

有很多优点，但同时也存在一定的不足。波形函数中

的 k，α 依据文中的规定取值之后，在施工过程中还
需根据实测数据对 k，α 值进行修正。同时由于波形
函数中两处涉及到 k，α 值，所以 k，α 的修正值需
根据实测波形利用波形函数拟合得到，而不是直接根

据振速峰值回归得出，故其 k，α 值的修正过程相对
更为复杂。 
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标准摘录：出版物上数字用法（GB/T 15835—2011）  选用阿拉伯数字与汉字数字均可情形 

如果表达计量或编号所需要用到的数字个数不多，选择汉字数字还是阿拉伯数字在书写的简洁性和辨识的清晰性两方面没有

明显差异时，两种形式均可使用。 
示例 1：17号楼（十七号楼）          3倍（三倍）            第 5个工作日（第五个工作日） 

…100多件（一百多件）        .20余次（二十余次）     约 300人（约三百人） 

40左右（四十左右）         .50上下（五十上下）     50多人（五十多人） 

第 25页（第二十五页）      ..第 8天（第八天）        第 4季度（第四季度） 

第 45份（第四十五份）       共 235位同学（共二百三十五位同学）    0.5（零点五） 

76岁（七十六岁）           .120周年（一百二十周年）               1/3（三分之一） 

公元前 8世纪（公元前八世纪）                 20世纪 80年代（二十世纪八十年代） 

公元 253年（公元二五三年）                   .1997年 7月 1日（一九九七年七月一日） 

下午 4点 40分（下午四点四十分）        4个月（四个月）             12天（十二天） 

如果要突出简洁醒目的表达效果，应使用阿拉伯数字；如果要突出庄重典雅的表达效果，应使用汉字数字。  

示例 2：北京时间 2008年 5月 12日 14时 28分 

十一届全国人大一次会议（不写为“11届全国人大 1次会议”） 

六方会谈（不写为“6方会谈”） 

在同一场合出现的数字，应遵循“同类别同形式”原则来选择数字的书写形式。如果两数字的表达功能类别相同（比如都是

表达年月日时间的数字），或者两数字在上下文中所处的层级相同（比如文章目录中同级标题的编号），应选用相同的形式。反之，

如果两数字的表达功能不同，或所处层级不同，可以选用不同的形式。 

示例 3：2008年 8月 8日       二○○八年八月八日（不写为“二○○八年 8月 8日”） 

第一章    第二章……第十二章（不写为“第一章    第二章……第 12章”） 

应避免相邻的两个阿拉伯数字造成歧义的情况。 

示例 4：高三 3个班          高三三个班      （不写为“高 33个班”） 

…     .高三 2班           .高三（2）班     .（不写为“高 32个班”） 

有法律效力的文件、公告文件或财务文件中可同时采用汉字数字和阿拉伯数字。 

示例 5：2008年 4月保险账户结算日利率为万分之一点五七五零（0.015750%） 

   .35.5元（35元 5角   三十五元五角    叁拾伍圆伍角） 
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粗粒料颗粒破碎变化规律大型三轴试验研究 
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摘  要：基于土的颗粒破碎渐进演化分析，提出了土的颗粒破碎 4 项基本性质，以及在长期/反复加载过程中土的颗粒
破碎 3 个特征状态。定义了土的全局与局部破碎指标，用以区分破碎的中止和终止状态，同时分析给出了（修正）相
对破碎与破碎指数间的数学关系。定性分析了系列大型三轴试验过程中粗粒料级配变化规律，给出了各类型破碎指标

的数学表达式，揭示了单调加载条件下粗粒料颗粒破碎完整规律：剪切过程中全局破碎关于归一化偏应力与平均主应

力呈负指数增长关系，而临界状态和固结完成时的全局破碎只关于归一化平均主应力呈负指数增长关系，局部破碎只

关于应力水平呈双曲线关系且在临界状态时均归为 1。 
关键词：粗粒料；级配；颗粒破碎；破碎指标；三轴试验 
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Evolution of particle crushing of coarse-grained materials in large-scale            
triaxial tests 

LIU Meng-cheng1, MENG Feng1, WANG Yang-yang2 

(1. College of Civil Engineering and Architecture, Zhejiang University of Technology, Hangzhou 310023, China; 2. Zhejiang Scientific 

Research Institute of Transport, Hangzhou 311305, China) 

Abstract: By analyzing the progressive evolution of particle crushing of crushable soils, four basic properties of particle 

crushing are presented, and three characteristic states are also given over long-term or repeated loading. Two breakage indexes, 

namely the global and or breakage index, are defined for the crushable soils to distinguish temporary stop from perpetual 

termination of particle crushing, and a mathematical relationship is put forward between the revised relative breakage and the 

grading index. A series of consolidated drained large-scale triaxial tests are conducted for the coarse-grained materials (CGMs). 

The evolution of particle grading and breakage is analyzed, and some mathematical formulations are presented for various 

breakage indexes, which exhibits a entire rule of particle crushing of CGMs under the monotonic loads: (1) The global breakage 

has a negative exponential increase with the non-moralized deviatoric stress and the mean principal stress upon shearing. (2) At 

the end of consolidation or in the critical state, it increases merely with the non-moralized mean principal stress which meets the 

above-mentioned negative exponential function. (3) The local breakage varies with the stress level in a way of hyperbolic 

function and approaches 1 in the critical state. 

Key words: coarse-grained material; grading; particle crushing; breakage index; triaxial test 

0  引    言 
粗粒料（包括碎/砾石和堆石料等）具有强度高与

变形小的良好性质，因而被广泛用于土木、水利与交

通等基础设施建设之中。作为一种粒径较大的粗颗粒

材料，粗粒料具有突出的颗粒破碎特性，从而在工程

性质上与细粒土存在较大差别[1]。目前，粗粒料颗粒

破碎研究集中于宏观尺度上的破碎指标定义、演化规

律分析及其对强度变形特性影响规律等方面。 
已有研究表明，土的颗粒破碎与其颗粒强度、尺寸、

形状、接触配位数、级配、密实度以及受力状况等内外

部因素相关[2]。为了度量颗粒破碎大小，Sebastina[2]、

Marsal[3]、Hardin[4]、Lade等[5]、Muir等[6]、Xiao等[7]

分别提出了Bg，Br，B10，IG，D与Br50等各种各样的颗

粒破碎量化指标。Einav [ 8 ]以极限分形级配p(d)=  
(d/dmax)3-λ（λ为分形维数）[9]替代d=0.074 mm截断级

─────── 
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配[4]作为破碎终止级配，从而提出了修正的相对破碎

指标 *
rB 。针对上述不同指标，尹振宇等[10]评述认为：

大多数破碎指标以偏概全，只抓住了某一指定颗粒粒

径的变化，不能以统一标准来评价不同材料的破碎程

度；而数个破碎指标（IG，Br，
*
rB ）抓住了级配变化

的整体情况，而且 *
rB 在评价和比较材料的破碎程度时

较为统一。 
国内外学者采用各种破碎指标定性或定量分析了

粗粒土颗粒破碎的变化规律。Hardin[4]认为相对破碎

Br随应力比η (=q/p)增加而增加，因为破碎应力 bσ 是p
与q的复合函数。Kikumoto等[11]和Kan等[12]将级配状态

指数IG与硬化参数pc关联，有些学者认为破碎指标只与

输入总能量ET
[5]或塑性功 pW [13]存在唯一关系。Lade

等[5]进一步给出了破碎指标B10与ET的双曲线关系，而

Liu等[13]给出了破碎指标Br与
pW 的双曲线关系。然而，

临界状态下破碎指标Brc仅与p相关，因为此时η 为一常
数[4]。为简化数学形式，Brc与p常用sigmoid函数予以描
述[11-12，14]；上述文献研究的是试验结束状态下级配或

破碎指标的变化规律，而试验过程中的变化规律未曾

涉及，原因在于试验进行过程中级配测试较为困难。 
这就不能了解和掌握粗粒料破碎演化的完整规律。 
有鉴于此，本文首先分析土的颗粒破碎基本性质，

区分了破碎的暂时与永久终止概念；其次，定义了全

局与局部破碎指标，给出了相对破碎与破碎指数间的

相互关系；最后，定性和定量分析了大型三轴试验各

个阶段粗粒料颗粒破碎变化规律。这些研究可为深入

认识三轴试验不同状态下类似岩土材料颗粒破碎完

整演化规律提供参考。 
为统一表达，文中所有应力皆为有效应力。 

1  颗粒破碎基本性质 
通常，颗粒破碎是指颗粒材料内（某些）颗粒在

接触应力作用下开裂、崩解或磨耗而致级配改变的现

象。颗粒破碎与颗粒自身强度直接关联。若不考虑环

境因素（例如温湿循环）影响，粗粒土的颗粒破碎则

只源于各类荷载作用。在自然条件下和漫长地质年代

中，粗粒土遭受了各类荷载的长期反复作用，包括多

个（静动）加载→（临界）破坏→再（静动）加载→

（临界）破坏的循环往复过程，其级配产生了渐进变

化和演化历史。 
目前，室内单元试验是粗粒土颗粒破碎研究的主

要手段，可测得某一加载（组合）条件下粗粒土的级

配变化情况。由于颗粒破碎是长期渐进过程，并非试

验室的一次性过程。因此，室内单元试验只能模拟自

然条件下或漫长地质年代中粗粒土所历经加载历史的

小部分或代表性阶段。在三轴剪切过程中，粗粒土的

剪切破坏与颗粒破碎既相互关联又有所区别。剪切破

坏为宏观层次，颗粒破碎是细观层面。 
在各类荷载（组合）作用下，粗粒土的颗粒破碎

与塑性变形具有类似性质。即使起始应力状态一致，

不同的加载历史或路径，将导致不同的颗粒破碎大小，

有如摩擦耗能。依据颗粒破碎概念或定义可以推知颗

粒破碎具有以下 4点基本性质：①不可逆性；②累加
性；③应力历史或应力路径相关性；④卸载不产生颗

粒破碎的特性。 
在长期/反复加载过程中，粗粒土的颗粒破碎存在

破碎起始状态、（试样）临界状态和破碎终止状态 3
个特征状态。破碎起始状态是指开始计及颗粒破碎的

初始状态。在已知的或可测度的加载历程中，破碎起

始状态可人为地合理定义，因而具有相对性。（试样）

临界状态是指应力和体变不再变化而偏应变持续发展

的特征状态[15]，而破碎终止状态是指任意条件下颗粒

材料内部不再有颗粒破碎发生的极端状态[8]。临界状

态涉粗粒土的抗剪强度，而破碎终止状态涉及颗粒自

身强度。对于初始级配确定的粗粒土，（试样）临界状

态与围压相关，而破碎终止状态具有唯一性。因为破

碎终止状态仅决定于材料级配及颗粒自身强度。两者

分别为破碎的中止与终止状态。当围压趋于无穷时，

破碎的中止状态（例如试样临界状态）趋于破碎的终

止状态。 

2  不同破碎指标间的相互关系 
依据尹振宇关于破碎指标优缺点评价[9]，以下仅

讨论IG和
*
rB 这2种破碎指标的相关关系。由于Br与

*
rB

同源，为了简化表述，以下Br
*仍用Br标识。 

对于连续级配的粗粒料而言，通常满足以下两个

基本条件[14, 16]：dmin→0和 dmin<<dmax或 dmin/dmax→0，
其中 dmax与 dmin分别为最大和最小粒径。 

设级配函数（即土颗粒的通过百分率p与粒径d之
间的数学表达式）为T=p(d)，而粒径d=p-1(T)为其逆函
数。定义F 为级配函数的定积分值，其表达式为 

max max

min 0

( )d( ) ( )d( )
d d

d

F p d d p d d= ≈∫ ∫   。   (1) 

与特征状态对应，将相关级配划分为初始级配

p0(d)、当前级配 p(d)、临界状态级配 pc(d)和破碎终止级
配 pu(d)，各自对应的定积分值为 F0，F，Fc和 Fu。依

据破碎终止状态概念，其级配满足分形分布特征[9, 17-18]，

表达式为 pu(d)=(d/dmax)3-λ，λ为分形维数。依据文献
[14]，当粗粒土级配满足 Talbot 分布 [9]（T=p(d)= 
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(d/dmax)μ，其中 μ为级配曲线形状指数）时，可由临界
状态下级配形状指数 μc 推知极限状态下 μu，此时

3-λ =μu。 
在文献[15]中，笔者采用全局和局部破碎指标分

别度量全部加载历程中和某一次加载过程中土的颗粒

破碎大小，以区分颗粒破碎的中止与终止状态。 
对于修正相对破碎（revised relative breakage）[8]，

定义全局、局部和临界状态破碎指标如下：Br=(F-F0)/ 
(Fu-F0)， rB′ =(F-F0)/(Fc-F0)，Brc=Br/ rB′ = (Fc-F0)/(Fu- 

F0)。 
同理，对于级配指数（Grading Index：IG）

[6]，定

义全局、局部和临界破碎指标如下：IG=F/Fu， GI ′ = 
F/F0，IGc=IG/ GI ′ =Fc/Fu。 
依据 Br与 IG的定义以及不同特征状态的物理意

义可知：Br=0与初始级配关联，而 IG=0与
max

( ) d dp d = = 
100%的单一级配关联，且初始状态下的级配指数
IG0=F0/Fu>0；Br=IG=1均与破碎终止状态下土的（极限
/分形分布）级配关联。 
破碎指标 Br或 IG均能体现破碎势大小，Br或 IG

越大，破碎势则越小，表明粗粒料后续可破碎的程度

越小。Br或 IG均可用以描述破碎历史，可用以构建硬

化/软化规则，例如：pc=f(Br/IG)。 
依据 IG， GI ′ 与 rB ， rB′的定义，可以推导获得级

配指数与相对破碎的数学关系： 
0 G G0

r
u 0 G01

F F I IB
F F I

− −
= =

− −
  ，        (2) 

c 0 GC G0
rc

u 0 G01
F F I IB
F F I

− −
= =

− −
  ，       (3) 

0 G G0 G G0
r

c 0 GC G0 G01
F F I I I IB
F F I I I

′ ′− − −′ = = =
′− − −

 。 (4) 

由于初始状态级配、临界状态级配以及破碎终止

状态级配均可测定或推导获得[14]，即对应定积分 F0，

Fc和 Fu是确定的，因此破碎指标仅是当前状态级配对

应定积分 F的函数。天然条件下形成的粗粒土通常具
有连续级配，可用具有单一待定参数 μ的级配函数来
描述（例如 Talbot分布[9]）。藉由级配函数→定积分

→破碎指标之间的递推关系，可知破碎指标只为参数

μ的函数，亦即 
Br=Br(μ), rB′ = rB′ (μ)，IG= IG(μ), GI ′ = GI ′ (μ)。 

 

 

3  粗粒料三轴试验 
3.1  试验简介 

针对西南地区一山区高填方路基填料开展了不同

围压和不同应力水平条件下的固结排水三轴剪切试验

研究。试验材料为采石场山体爆破开采所得粗粒料，

母岩岩性为弱风化石英砂岩。该材料的颗粒级配如图

1所示，级配特征参数：d10=1.94 mm，d30=9.97 mm，
d50=21.36 mm，d60=28.02 mm，Cu=14.44，Cc=1.83。
其他基本物理力学性质指标见表 1。 

图 1 粗粒料级配曲线 

Fig. 1 Grading curve of coarse-grained materials 

试验设备为国产大型三轴仪，最大围压 3 MPa。
圆柱形试样尺寸为 300 mm（直径）×600 mm（高度）。
依据路基填方高度，确定测试围压 3σ 或固结压力 cσ 为
300，600，900和 1200 kPa。在每级围压下，当剪切
阶段应力水平 SL=q/qf达到 0.2，0.4，0.6和 0.8时，停
止试验并对试样进行筛分试验，测定土的颗粒级配。

其中，q 和 qf分别为偏应力和峰值偏应力。当应力应

变曲线存在应变软化阶段时，取峰值状态及其之前阶

段来定义应力水平。 
整个试验包括试样制备、试样饱和、试样固结与

排水剪切 4阶段（具体过程参见文献[19]）。 
3.2  结果分析 

（1）应力应变 
如图 2所示，该粗粒填料的应力–应变–体变曲

线较为典型。当 3σ =300，600和 900 kPa时应力应变
曲线具有微弱软化特性，软化趋势随围压增加而减弱，

而当 3σ =1200 kPa时应力应变曲线完全硬化。同理，
当 3σ =300 kPa时体变曲线具有较强剪胀性，而当 3σ = 
600 和 900 kPa 时体变曲线剪胀性逐渐减弱，直至 

表 1 粗粒料基本物理力学性质指标 

Table 1 Basic physical and mechanical indexes of coarse-grained materials 

土粒相对密

度 Gs 

相对密实

度 Dr/% 

制样干密度

/(g·cm-3) 

制样 

孔隙比 e0 

母岩抗压 

强度(饱和)/MPa 

压缩模量 

Es4-8/MPa 

压缩指数 

Cc 

再压缩指数 

Cs 
渗透系数 

k/(cm·s-1) 
2.72 96 2.10 0.295 86.9 93.5 1.13×10-1 1.48×10-3 0.227 
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图 2 粗粒料应力应变与体积应变测试结果 

Fig. 2 Test results of stress-strain-volume change of coarse-grained  

materials 

3σ =1200 kPa时完全剪缩。对测试数据进行拟合可知：
峰值与临界状态强度满足线性关系，即q/pa=1.67p/ pa

（峰值状态）和q/pa =1.65p/pa（临界状态），其中pa为

大气压力。 
（2）级配演化 
由图 3可知：①颗粒破碎导致粗颗粒含量减小而

细颗粒含量增加，级配曲线绕 dmax点向上逐步抬升和

偏移；②围压越大，初始与临界状态级配曲线间的变

幅越宽，排水固结阶段级配曲线上升幅度越大；③某

一级围压下，应力水平越高，其级配曲线越接近该级

围压下的临界状态级配；④三轴试验制样过程中亦产

生颗粒破碎，使得级配曲线轻微上抬。此外，图 3还
表明：制样与固结导致了级配变化，但较之剪切而言

很小，这与文献[20]的测试结果及分析结论吻合。 

 

图 3 大型三轴试验各个阶段粗粒料的级配曲线 

Fig. 3 Grading curves of coarse-grained materials in various  

phases of large-scale triaxial tests 

采用非线性拟合分析可知，本文试验所用粗粒料

级配曲线满足Talbot分布[9]。图4给出了三轴试验各个
阶段级配曲线形状指数μ的变化规律。由图4可知，不
同应力路径下粗粒料μ随归一化平均主应力p/pa的增

加而非线性减小。对于三轴剪切路径， 3σ 或SL越大μ
变幅越大。固结完成和临界状态两条路径是不同围压

三轴剪切路径下μ曲线的上、下包线。 
图5则给出了三轴试验各个阶段级配参数Cu与Cc

的变化规律。对比图4与图5可知，Cu/Cc–p/pa曲线与μ
–p/pa曲线变化规律恰好相反。固结完成路径下的

Cu/Cc曲线非常平缓，而其他路径下Cu关于p/pa变化急

剧，Cc关于p/pa变化相对较小。临界状态和固结完成

两条路径是不同围压三轴剪切路径下Cu/Cc曲线的上、 
下包线。 
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图 4 大型三轴试验各个阶段粗粒料级配曲线形状指数变化规律 

Fig. 4 Evolution of shape index of grading curves of coarse-  

    grained materials in various phases of large-scale triaxial tests 

 

图 5 大型三轴试验各个阶段粗粒料级配参数变化规律 

Fig. 5 Evolution of grading parameters of coarse-grained materials  

..in various phases of large-scale triaxial tests 

上述规律表明：粗粒料宏观层面上的应力–应  
变–体变变化与细观尺度下的颗粒破碎或细化过程同

步，其级配演化与粗颗粒破碎为细颗粒的渐进过程直 
接关联。 
（3）颗粒破碎 
依据全局与局部破碎的定义及其物理意义分析可

知：三轴剪切过程中的 rB′主要受偏应力 q/pa或应力水

平 SL控制；Br则受偏应力 q/pa和平均主应力 q/pa二者

共同影响；固结完成和临界状态下的 Br0和 Brc主要受

平均主应力 p/pa控制。 
鉴于式（2）～（4）给出了 IG与 Br（Br′）的显式

数学关系，限于篇幅，以下只对本文大型三轴试验过

程中粗粒料 Br（Br′）的演化规律进行具体分析。 
a）全局破碎 
由图 6和 7可知： 
对于三轴剪切路径，破碎指标 Br关于 p/pa或 q/pa

的变化规律类似，且二者均与级配参数 Cu/Cc关于 p/pa

的变化规律相似。当 3σ =const时，Br随 p/pa或 q/pa增

加而增加，而当 SL=const 时，Br均随 3σ 增加而增加。
然而，Br–p/pa曲线的变化率大于 Br–q/pa曲线。通过

非线性拟合获得 Br=Br(p/pa，q/pa)的数学表达式： 
5 / 4 5 / 4

r
a a

1 exp p qB
p p

α β
       = − − +    

       
 ， (5) 

式中，α =8.19×10-3， β =5.12×10-3，R2=0.98。 

图 6 大型三轴试验各阶段粗粒料 Br–p/pa曲线 

Fig. 6 Br-p/pa curves of coarse-grained materials in various phases  

..of large-scale triaxial tests 

图 7 大型三轴试验各阶段粗粒料 Br–q/pa曲线 

Fig. 7 Br-q/pa curves of coarse-grained materials in various phases  

of large-scale triaxial tests 

临界状态和固结完成两条路径是不同围压三轴剪

切路径下 Br–p/ ap 和 Br–q/ ap 曲线的上、下包线。在
这两条特殊应力路径下，破碎指标 Brc和 Br0均从 0开
始并关于 p/ ap 单调增加。对三轴试验数据进行非线性
拟合，可得如下数学表达式： 

5 / 4

rc c
a

1 exp pB
p

α
  
 = − −     

  ，   (6) 
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5 / 4

r0 0
a

1 exp pB
p

α
  
 = − −     

  ，    (7) 

式中， cα =1.67×10-2，R2=0.99； 0α =5.67×10-3，R2= 
0.97。 
拟合结果与测试结果的对比情况如图 8所示。 

图 8 固结完成与临界状态粗粒料 Br0/Brc–p/pa拟合曲线 

Fig. 8 Fitting curves of Br0/Brc-p/pa of coarse-grained materials at  

end of consolidation and in critical state  

b）局部破碎 
由图 9可知： 
对于三轴剪切路径， rB′–SL曲线与 Br–q/pa曲线

的变化趋势类似。当 SL=const 时， rB′关于 3σ 增加而
有较小增幅，且应力水平越大增幅越小。当 SL→1时，

rB′∆ →0。在任意围压下，破碎指标 Br′均随应力水平
SL增加而累积，均由固结完成时的初值 Br0′一直增长
到临界状态时的 1.0。 r0B′ 可反映 rB′受 p变化而产生的
影响规律。非线性拟合获得如下表达式： 

r L
r r0 r0

rc L

(1 )
( 1)

B SB B B
B S

γ
γ

′ ′ ′= = + −
− +

  ，  (8) 

式中， r0B′ 和 γ 为材料参数，拟合结果与测试结果的对
比情况如图 9所示。 
在 rB′–SL坐标中，临界状态和固结完成两条路径

仍是不同围压三轴剪切路径下 rB′–SL曲线的上、下包

线/界限；临界状态应力路径退化为1个点，而固结完
成应力路径则为纵坐标上的1条直线。 

图 9 大型三轴试验各阶段粗粒料 rB′–SL拟合曲线 

Fig. 9 Fitting curves of rB′–SL of coarse-grained materials in  

..various phases of large-scale triaxial tests 

 

4  结    论 
本文分析了土的颗粒破碎基本性质，定义了全局

与局部破碎指标，并通过大型三轴试验研究了粗粒料

颗粒破碎演化规律。主要研究结论如下： 
（1）分析提出了土的颗粒破碎 4项基本性质，以

及在长期/反复加载过程中土的颗粒破碎 3 个特征状
态，区分了破碎的中止与终止概念。 
（2）基于土的颗粒破碎渐进演化历史与进程分

析，定义了全局与局部破碎指标，给出了（修正）相

对破碎 Br与级配指数 IG间的数学关系。 
（3）定性分析了三轴试验过程中粗颗粒级配变化

规律，给出了各类型破碎指标的数学表达式，揭示了

单调加载条件下粗粒料颗粒破碎完整规律。 
有待进一步开展不同应力水平下粗粒料三轴蠕变

试验研究，以便全面了解瞬时加载与荷载恒定条件下

粗粒料颗粒破碎变化规律间的相关关系，为揭示高土

（堆）石坝工后长期变形机理提供试验依据。 
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黏性土中裙式吸力基础沉贯与注水拔出试验研究 
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摘  要：开展模型试验研究海洋黏性土中裙式吸力基础沉贯和注水上拔特性，并研究了土体强度、基础尺寸和安装方
式等影响因素。研究表明：主桶长径比为 1.0和 2.0的裙式吸力基础最终沉贯深度较相同高度传统吸力基础仅降低 2%
和 6%，证实了裙式吸力基础在黏性土中具有良好沉贯性。主桶和裙结构在吸力沉贯时对土体造成扰动，导致吸力沉贯
阻力小于压力贯入时的阻力。基于极限平衡方法，提出了裙式吸力基础在黏性土中的沉贯阻力与所需吸力的计算公式，

并验证其准确性。得到传统和裙式吸力基础在注水拔出过程中基础内部水压力、上拔阻力与基础上拔位移之间的关系，

发现基础内部水压力随上拔位移先迅速增加至最大值，然后逐渐降低，裙式吸力基础最终上拔位移小于相同基础高度

的传统吸力基础。得到了裙式吸力基础注水拔出阻力计算公式。 
关键词：裙式吸力基础；黏性土；吸力沉贯；注水拔出；模型试验 
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Model tests on penetration and extration of modified suction caissons in clay 

LI Da-yong1, 2, WANG Dong-lin1, ZHANG Yu-kun1, GAO Yu-feng3 
（1. Key Laboratory of Civil Engineering Disaster Prevention and Mitigation, Qingdao 266590, China; 2. College of Civil Engineering, 

Fuzhou University, Fuzhou 350116, China; 3. Key Laboratory of Ministry of Education for Geomechanics and Embankment Engineering, 

Hohai University, Nanjing 210024, China） 

Abstract: A series of model tests are conducted to investigate the installation and extraction behavior of the modified suction 

casson(MSC) embedded in marine clay by taking the MSC dimensions, shear strength of clay and installation method into 

account. It is found that the discrepancies between the final penetration depths of the MSC with the aspect ratio of 1.0 and 2.0 

and the corresponding regular suction caissons (RSCs) are 2% and 6%, indicating that the MSC can penetrates into the clay to a 

desired depth. During suction-assisted installation, the internal compartment and the external skirt are found to disturb the soils 

around the caisson, leading to the decrease of the penetration resistance compared with the penetration resistance during jacking 

installation. Based on the limit equilibrium method, the expressions for estimating the required suction to penetrate the MSC 

into clay and the penetration resistance were proposed. In addition, the variations of the water pressure in the suction caisson 

and uplift resistance during suction caisson extraction are also obtained. The results show that the water pressure in suction 

caisson firstly increases sharply to the maximum value with the extraction displacement, and then decreases to a certain value. 

It is also found that the MSCs and RSCs can not be fully extracted by injecting water into the caisson. The expression obtaining 

the extraction resistance of the MSC is proposed to guide the foundation design. 

Key words: modified suction caisson; clay; suction-assisted installation; extraction by water injection; model test 

0  引    言 
海上风电塔架基础主要为重力式基础和大直径桩

单基础，但这些基础建设安装成本高，且仅适用于水

深小于 50 m 的浅海水域。吸力基础可以克服上述基
础形式不足，同时具有安装简便、可重复利用等优点。

近年来吸力基础在海上风电工程中得到应用，被用作

海上风机、测风塔和海上升压站基础。 

工程实践及研究表明，吸力基础能成功穿越中粗

砂及以下砂土、粉土以及黏性土地基[1]。国内外学者

通过开展模型试验、数值模拟以及理论分析，研究了

吸力基础在砂土粉土以及黏性土中吸力沉贯特性
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（Andersen等[2]、Randolph等[3]、Houlsby等[4]）、Chen
等[5]和 Zhou 等[6]）。研究表明，吸力沉贯吸力值大小

取决于基础受到的阻力。沉贯阻力主要包括基础内外

壁摩阻力以及基础端部阻力。准确预测基础沉贯阻力

对沉贯吸力值的确定有重要的指导意义。 
Houlsby等[4, 7]得到了砂土和黏性土中，吸力基础

在自重沉贯和吸力沉贯中的贯入阻力以及吸力沉贯最

大容许吸力值的计算公式。Chen等[8]得到吸力基础在

砂土中沉贯侧壁摩阻力及端部阻力变化规律率，讨论

了渗流作用对沉贯阻力的影响。李大勇等[1]证实吸力

基础可在中粗砂及以下砂土中实现沉贯，发现施加吸

力引起砂土中渗流可显著降低基础沉贯阻力。Zhu等[9]

基于桶壁摩擦力和静力触探阻力预测了沉贯所需的吸

力值。 
海上风场的设计使用期限一般为20 a，实现其可

持续发展，势必要在原有风场的基础上进行升级改造，

即选择研发更大容量的风机设备，致使原有基础难以

满足新的设计要求。因此需要实现原有风电塔架基础

的拔出及重复利用。吸力基础具有高压注水可回收、

重复利用的优点，明确其注水拔出特性具有重要意义。

目前国内外对吸力基础开展注水拔出特性研究较少。

Zhang等[10-11]研究砂土中吸力基础注水拔出特性，发

现吸力基础的极限抗拔承载力受上拔速率的影响较

大，极限抗拔承载力随上拔速率的增加而增大。另外

发现基础拔出位移达0.04倍基础直径时，基础内部注
水压力达到最大值。 
裙式吸力基础是李大勇等[12]对传统吸力基础的

改进。李大勇等[13-16]和张雨坤等[17-18]通过开展模型试

验和数值模拟对裙式吸力基础的水平承载力和竖向承

载力进行了一系列研究，但基础在黏性土的沉贯和注

水拔出特性研究需要进一步深入。此外，当吸力基础

沉贯时遇到坚硬土体或石块，导致基础无法继续沉贯，

通常需要将基础注水拔出，改变位置重新沉贯，因此有

必要将沉贯和注水拔出作为一个连续过程进行研究。 
基于极限平衡法提出裙式吸力基础在黏性土中吸

力沉贯阻力和所需吸力值计算公式。研究裙式和传统

吸力基础的吸力沉贯和注水拔出特性，基于试验结果，

得到吸力基础注水拔出过程阻力计算公式。 

1  沉贯阻力及吸力计算公式 
Houlsby等[4]，提出了传统吸力基础在黏性土中吸

力贯入阻力计算方法见式（1），可用于计算裙结构未
与土体接触时裙式的吸力基础沉贯阻力。 

2
IC, IC,o IC,tip0.25 π i iG S d F F Q′ + = + +   ，  (1) 

式中，G′为吸力基础浮重量，S为基础内部吸力值，

FIC,i和 FIC,o分别为主桶内壁和外壁摩阻力，QIC,tip为主

桶端部阻力。 
式（1）中各项阻力均采用不排水抗剪强度进行计

算。假设沉贯计算中黏性土的不排水抗剪强度 Su 随
埋深 z线性变化： 

u u0 +S S kz=   ，              (2) 
式中，Su0为土体表面不排水抗剪强度，k为不排水抗
剪强度随深度变化梯度。 
主桶内、外壁摩阻力、端部阻力可分别由下式计

算： 

 

IC, IC,i u0

IC,o IC,o o u0

IC,tip IC,c u

π ( )d  

π ( )d  

( ) πd  

h

i i

h

F d s z z

F d s z z

Q h S N s h t

α

α

γ

= 


= 


′ = − +  


∫
∫

，

，

。

   (3) 

式中  IC,iα ， IC,oα 分别为主桶内、外壁土体扰动系数；

NIC,c为主桶端部以下土体承载力系数；γ ′为土体有效
重度；h 为基础贯入深度；d=(do+di)/2 为主桶平均直 
径。 
当裙结构接触泥面后，裙式吸力基础沉贯阻力由

主桶内外壁摩阻力、端阻力以及裙结构内外壁摩阻力、

端阻力组成，沉贯阻力可由下式计算： 
2

IC,i IC,o IC,tip0.25 π iG S d F F Q′ + = + + +  

ES,i ES,o ES,tipF F Q+ +   ，          (4) 

式中，FES,i和FES,o分别为裙结构内、外壁摩阻力，QES,tip

为裙结构端部阻力，分别由下式计算： 

ES,i ES,i u0

ES,o ES,o o u0

ES,tip ES,c u

π ( )d  

π ( )d  

( ) πd  

H

i

H

F D s z z

F D s z z

Q H N s H t

α

α

γ

= 


= 


′ = +  


∫
∫

，

，

。

     (5) 

式中  ES,iα ， ES,oα 分别为裙结构内、外壁土体扰动系

数；NES,c为裙结构下土体承载力系数；H=h-l+L为裙
结构贯入深度；D=(Do+Di)/2为裙结构平均直径。 

由于黏性渗透系数非常低，吸力沉贯时，可以忽

略吸力引起的土中渗流作用[4]。因此，传统吸力基础

沉贯过程中所需吸力 由下式计算： 

IC,i IC,o IC,c u
req

( ) πd
0.25π πdi

F F h N s h t G
S

d t
γ ′ ′ + + + − =

+
。(6) 

式（6）也可计算裙结构未与泥面接触时基础所需
吸力值。当裙结构与泥面接触后，裙式吸力基础沉贯

所需吸力为 
req

IC,i IC,o IC,c u ES,i ES,o ES,tip( ) πd
0.25πd πdi

S

F F h N s h t F F Q G
t

γ

=

′ ′ + + + + + + − 
+

。

 (7) 
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由式（6）和（7）可知，当裙结构接触泥面后，
裙式吸力基础沉贯所需吸力大于传统吸力基础。 

2  模型试验装置及流程 
2.1  试验装置 

试验采用模型箱尺寸为长×宽×高=1.0 m×1.0 
m×1.0 m。试验黏性土采用泥浆沉降法堆载预压制
备，土层最终厚度达 0.8 m，土体参数如表 1所示。 
钢制传统吸力基础（编号 RSC1 和 RSC2）和裙

式吸力基础（编号MSC1和MSC2）模型示意图和尺
寸如图 1和表 2所示。试验在两种强度土体中开展，
不同土体强度通过控制堆载预压时间实现。主桶顶板

设有两个抽水孔，分别与抽水泵和压力传感器连接。

裙结构顶板设有 2个排水孔。 
表 1 试验土体参数 

Table 1 Parameters of clay 

含水率 

/% 

渗透系数

/(m·s-1) 
饱和重度 

/(kN·m-3) 

塑性 

指数 

液性 

指数 

39 5.46×10-9 19.1 18.4 0.6 

 

图 1 裙式吸力基础示意图 

Fig. 1 Modified suction foundation 

模型试验装置如图 2所示。抽水泵通过 PVC管路
与基础连接，通过抽取主桶内水体或向主桶内注水实

现基础沉贯和上拔。 
2.2  试验流程 

首先将吸力基础在自重作用下贯入土体。然后将

抽水泵和压力传感器与主桶抽水孔相连。开启抽水泵，

进行吸力沉贯。沉贯过程中采用水准气泡和测斜仪调

整基础沉贯垂直度（图 3）。吸力沉贯试验结束后，使
用抽水泵向主桶内高压注水，进行注水拔出试验。 

图 2试验装置 

Fig. 2 Test setup 

图 3 吸力基础沉贯 

Fig. 3 Installation of suction caissons 

3  试验结果分析 
表 3给出了不同工况传统和裙式吸力基础吸力沉

贯所用时间以及最终沉贯深度。传统和裙式吸力基础

最终沉贯深度约为主桶高度的 80%～84%。主桶长径
比为 1.0 和 2.0 的裙式吸力基础最终沉贯深度较相同
高度的传统吸力基础仅小约 2%和 6%，说明裙式吸力
基础在黏性土中有良好的沉贯性。 
图 4为不同强度土体中传统吸力基础沉贯阻力及

基础内部吸力随沉贯深度变化规律，其中沉贯阻力由

基础竖向静力平衡推到得到。基础沉贯阻力与内部吸

力随沉贯深度增加均逐渐增加。图 4还给出采用式（1）
和（6）计算得到的不同深度下传统吸力基础沉贯阻力 

 

表 2 试验模型尺寸 

Table 2 Dimensions of test caisson models 

试验工况 安装方式 土体强度 Su 
重量
G/N 

di 
/mm 

l 
/mm 

Di 
/mm 

主桶长泾比 
(l/Di) 

L 
/mm 

t 
/mm 

RSC1 17.3 120 120 — — 
MSC1 吸力沉贯 Su=12+0.8z 28.8 120 120 180 1.0 60 

2 

RSC2 23.1 120 240 — — 
MSC2 吸力沉贯 Su=3.3+0.1z 34.8 120 240 180 2.0 90 

2 

RSC3 23.1 120 240 — — 

MSC3 压力贯入 Su=3.3+0.1z 34.8 120 240 180 2.0 90 
2 

说明：z为土体中计算点的深度。 
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表 3 各工况吸力沉贯试验结果 

Table 3 Test results of installation for various test cases 
试验 
工况 

沉贯 
时间/s 

沉贯量/mm 最大吸

力/kPa 
沉贯阻力

/kN 
RSC1 138 95.8 (0.8l) 33.1 0.38 
MSC1 236 96.9 (0.81l) 40.0 0.45 
RSC2 113 201.4 (0.84l) 23.0 0.28 
MSC2 124 190.0 (0.8l) 25.5 0.33 

和所需吸力值。参考 Andersen等[19]研究结果，式中取

主桶端部承载力系数 NIC,c=7.5。同时，根据 Houlsby
和 Byrne 等[4]的研究假定主桶内壁与外壁土体的扰动

系数 IC,iα =0.5， IC,oα =0.5。由式（1）反演得到较高强
度和低强度试验黏性土在泥面处不排水抗剪强度，分

别为 Su0=12 kPa和 3.3 kPa，不排水抗剪强度随埋深 z
变化的关系分别为：Su=12+0.8z，Su=3.3+0.1z。由图 4
图可知，试验值与理论计算值吻合较好，说明反演土

体参数可靠性。 

 

图 4 传统吸力基础沉贯阻力、吸力变化 

Fig. 4 Relationships among installation resistance, suction and  

.penetration depth for RSCs 

图 5为裙式吸力基础沉贯阻力及基础内部吸力随
沉贯深度变化规律。试验值与理论值吻合较好，证实

公式的适用性和准确性。其中式（4）和式（7）中取

ES,iα =3.5， ES,oα =3.5，NES,c=4。由此可知，主桶的贯
入会对裙结构下土体产生扰动，导致裙结构下土体扰

动系数和端部承载力系数较降低。从图 5（a）中可得
当裙结构与土体接触时，基础沉贯阻力突然增大，然

而试验中沉贯阻力突变不明显，这是由于裙结构模型

端部加工成尖端（图 1），导致端阻力降低。 
图 5（b）和（d）为不同强度土体中裙式吸力基

础主桶内部吸力随沉贯深度变化规律。当裙结构接触

土体时，主桶内吸力显著增加，强度较高黏性土中吸

力随沉贯深度增长率发生明显改变，而在低强度黏性

土中增长率变化不显著。在强度较低和较高土体中，

裙式吸力基础所需吸力最大值较传统吸力基础分别提

高 20 %和 11%。 
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图 5 裙式吸力基础沉贯阻力、所需吸力变化 

Fig. 5 Relationships among installation resistance, suction and  

..penetration depth for MSCs 

表 3 所示，虽然长径比为 1.0 的 RSC1 和 MSC1
基础最终沉贯深度仅为长径比为2.0的RSC2和MSC2
基础的 0.5倍，但由于 RSC1和 MSC1试验土体强度
远高于 RSC2和 MSC2试验土体强度，导致 RSC1和
MSC1 沉贯吸力最大值较 RSC2 和 MSC2 分别提高
43.9%和 56.9%，沉贯阻力分别提高 35.7%和 36.4%。
因此，在影响吸力基础沉贯阻力各因素中，土体强度

占主导地位。 

4  注水拔出试验结果分析 
用抽水泵向主桶内注水，实现基础向上拔出回收。

图 6给出了传统吸力基础和裙式吸力基础注水上拔位
移随时间变化规律。裙式吸力基础上拔所用时间较传

统吸力基础显著降低，主要原因为，上拔过程中，基

础内部水压力首先克服自重及主桶和裙结构内外壁摩

阻力，相比于传统吸力基础，裙式吸力基础自重及摩

阻力显著提高，注水拔出时需更高注水压力以及注水

速度实现上拔，因此其上拔时间较传统吸力基础缩短。

另外，裙式吸力基础最终上拔位移也小于传统吸力基

础，因此上拔所需时间较短。  
由图 6可得，传统和裙式吸力基础并未实现完全

拔出。通过观察上拔过程中基础周围土体变化发现，

当基础拔出至一定位置时，基础周围土体产生裂隙，

内部水体从裂隙涌出，导致基础内部水压力迅速降低，

基础无法继续上拔，此时基础在自重作用下发生小幅

回落。 

图 6 吸力基础拔出位移随时间变化 

Fig. 6 Relationships between extraction displacement and elapased  

time  

图 7给出了传统和裙式吸力基础内部水压力随时
间变化规律。在不同强度土体中，基础内水压力均快

速增长到达峰值，随后随着时间的增加下降。 

 

图 7 主桶内压力随时间变化 

Fig. 7 Variation of water pressure in internal compartment 
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表 4 注水上拔试验数据 

Table 4 Test results for suction caissons during extraction 

桶内最大水压力 最大上拔阻力 
试验工况 上拔时间/s 上拔位移/mm 

值/kPa 时间/s 值/kPa 时间/s 

RSC1 63 21.8（18%） 19.5 23 0.22 23 

MSC1 60 20.7（17%） 22.7 5 0.25 6 

RSC2 67 65.4（27%）  8.4 5 0.10 6 

MSC2 127 43.8（18%）  8.1 31 0.11 31 

图 8为不同强度土体中基础上拔位移–内部压力
曲线图。上拔初期，基础竖向位移较小，但基础内部

水压力迅速增加至峰值。此后，随着上拔位移的增加，

桶内压力开始缓慢下降，最后趋于平稳。表 4给出了
不同工况上拔过程中基础内部最大水压力和最大上拔

阻力值。在较高强度土体中传统和裙式吸力基础最终

上拔位移约为 0.2 倍基础高度；在低强度土体中传统
和裙式吸力基础最终上拔位移量差别明显。 

 

图 8 注水拔出试验水压–上拔位移曲线 

Fig. 8 Water pressure-displacement curves during extraction by  

.water injection 

根据静力平衡，吸力基础上拔过程中阻力可由下

式进行计算： 
2
i n0.25 πS d f ma= +   ，          (8) 

式中，f为注水拔出阻力，m为基础质量，an为基础在

某一时刻处加速度（由试验结果计算获得）。 
图 9给出了试验中吸力基础注水拔出阻力与上拔

位移的关系。图中曲线趋势与图 8中曲线趋势相似。
对比图8和图9发现当吸力基础内部压力达最大值时，
此时基础拔出阻力也达到最大值。 

 

图 9 注水拔出试验上拔阻力–上拔位移曲线 

Fig. 9 Penetration resistance-displacement curves during  

extraction by water injection 

5  沉贯方式对注水上拔影响 
开展压力贯入试验，对比研究压力贯入和吸力沉

贯条件下传统和裙式吸力基础注水拔出规律。 
图 10为不同贯入条件下，传统和裙式吸力基础注

水上拔试验上拔位移–基础内水压力曲线。压贯条件

下基础最终上拔位移均大于吸力沉贯安装情况，此现

象对于传统吸力基础更加明显。由此说明在分析吸力

基础注水上拔特性时，吸力沉贯过程对土体造成的扰

动不可忽视。 
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图 10 注水上拔试验上拔位移–桶内压力曲线 

 Fig. 10 Penetration resistance-displacement curves during  

.extraction by water injection 

6  结    论 
研究了黏性土中裙式吸力基础和传统吸力基础吸

力沉贯和注水拔出特性，得到了裙式吸力基础沉贯阻

力、所需吸力和注水拔出阻力计算公式。结论如下： 
（1）裙式吸力基础在较高强度土体和低强度土体

中最终吸力沉贯深度较传统吸力基础仅小约 2%和
6%，证实了裙式吸力基础在黏性土中有良好的沉贯
性。 

（2）得到裙式吸力基础沉贯阻力及所需吸力计算
公式。公式所得结果与试验结果吻合较好。试验结果

表明基础贯入会对裙结构下土体产生扰动，从而使沉

贯阻力较压力贯入情况显著降低。 
（3）注水上拔过程中主桶内压力随上拔高度增加

先增大，后减小。当基础内部压力达最大值时，此时

基础注水拔出阻力最大。得到吸力基础注水拔出阻力

计算公式，指导实际工程基础拔出阻力以及注水压力

的确定。 
（4）压力贯入条件下传统和裙式吸力基础注水拔

出位移高于吸力沉贯情况，说明在分析吸力基础注水

上拔特性时，吸力沉贯过程对土体造成的扰动不可忽

视。 
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白鹤滩右岸地下厂房顶拱深层变形机理分析 
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摘  要：在世界最大跨度的白鹤滩水电站右岸地下厂房开挖过程中，位移监测揭示 0+076 m～0+133 m洞段正顶拱距开
挖面 17～26 m的围岩存在持续、缓慢的“深层变形”，变形量级整体达 35～55 mm，且 0～17 m不同深度测点出现同
步等速位移增量，成为了施工期反馈分析最为关注的岩石力学问题。在介绍厂房顶拱位移监测布置和监测成果基础上，

通过多点位移计监测成果的 GoCAD插值直观展示了围岩变形的空间分布特征，说明了顶拱围岩变形模式的特殊性；然
后，结合 FLAC3D数值分析，探讨了洞室群围岩应力集中、破裂扩展和时效变形的分布特征，诠释了“深层变形”的成

因机理，并且通过围岩破坏现象和密集准分布式光栅光纤位移监测进行了验证；最后，对该洞段顶拱围岩稳定性进行

了评价。研究表明，厂房顶拱上方锚固洞底板浅层围岩应力集中程度大于岩石启裂强度，浅层岩体的破裂扩展造成了

围岩时效变形，使得埋设于锚固洞底板松弛圈的多点位移计安装基座端产生抬动，间接造成多点位移计不同深度测点

产生同步等速位移增量，从而表现出所谓的“深层变形”现象。研究成果为顶拱围岩异常监测变形的产生机制提供了

合理解释，也为顶拱围岩稳定性评价提供了技术支撑。 
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Mechanism of deep deformation of roof arch of underground powerhouse at              
right bank of Baihetan Hydropower Station 
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Abstract: In the process of the excavation of underground powerhouse caverns at the right bank of Baihetan Hydropower 

Station, which is the world largest underground powerhouse in term of span, the surrounding rock at the roof arch from section 

0 + 076 m to 0+133 m shows a continuous time-dependent deformation 17~26 m in depth from the excavation surface. The 

total deformation magnitude is 35 to 55 mm, and the deformation increments of 0~17 m in depth are synchronous. The special 

deformation becomes the most concerned rock mechanics problem of feedback analysis during the construction. On the basis of 

summarizing the monitoring layout and the results of arch displacement of the powerhouse, the spatial distribution 

characteristics of surrounding rock deformation are intuitively demonstrated by GoCAD interpolation of the monitoring results 

of multi-point displacement meter, and the particularity deformation mode of roof arch is explained. Then, base on FLAC3D 

numerical analysis, the distribution characteristics of stress concentration, fracture expansion and time-dependent deformation 

of the surrounding rock of the cavern groups are discussed, and the formation mechanism of deep deformation is explained. 

Moreover, the failure phenomenon of the surrounding rock and the displacement monitoring of dense quasi-distributed grating 

fiber are used to verify the deformation mechanism. Finally, the stability of the surrounding rock of the roof arch with the 

phenomenon of deep deformation is evaluated. The research shows that the stress concentration level of the surrounding rock at 

the floor of the anchored tunnel above the roof arch of the powerhouse is greater than the crack initiation strength of the rock, 

and the fracture extension of the shallow rock mass causes the time-dependent deformation of the surrounding rock. Thus, the 

end of the installation base of multi-point displacement meter embedded in the excavation damage zone at the floor of the 

anchored tunnel is lifted, which indirectly results in synchronous  ─────── 
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and constant displacement increment at different depth measurement points of the multi-point displacement meter, thus showing 

the so-called deep deformation phenomenon. The research results may provide a reasonable explanation for the deformation 

monitoring mechanism of the surrounding rock of the roof arch and valuable technical support for the stability evaluation of the 

surrounding rock. 

Key words: rock mechanics; FLAC3D; deep deformation; high stress; underground powerhouse; Baihetan Hydropower Station 

0  引    言 
白鹤滩水电站首次采用百万机组装机，地下厂房

跨度达 34 m，为世界已建跨度最大的地下厂房[1]
。

2015年 9月，右岸厂房 III层开挖完成后岩梁浇筑时
期，岩体完整性最好的一段（0+076—0+133 m段）正
顶拱距开挖面 17～26 m 范围的围岩，在没有开挖扰
动的情况下，开始表现出持续、缓慢的“深层变形”

现象，至 2017年 3月 IV层开挖前，0～17 m测点监
测位移整体达 35～55 mm，位移大于其他洞段且呈现
不收敛的特征，成为了施工期反馈分析与动态设计工

作最为关注的岩石力学问题。 
白鹤滩右厂 0+076—0+133 m段“深层变形”具

有显著的特殊性，表现为Ⅲ～Ⅳ层的开挖间歇，该洞

段多点位移计不同深度测点具有同步等量（约 30 mm）
的位移增量，并且发生变形的部位主要在深部，而外

部岩体基本未发生变形。白鹤滩右岸地下厂房顶拱局

部洞段的深层变形模式与锦屏一级等
[2-3]
大型地下厂

房受构造影响的深部变形存在明显差异，同时，与地

质条件极为相似且开挖规模完全相同的左岸厂房实测

的开挖变形（Ⅲ～Ⅶ层实测位移增量接近于 0）特征
更是截然不同，因此，其成因机理引起了参建各方的

高度关注和持续研究。 
本文首先介绍白鹤滩右岸地下厂房工程规模、地

质条件和浅层围岩应力型破坏特征，然后说明厂房顶

拱位移监测布置和代表性监测成果，并且通过多点位

移计监测成果的 GoCAD 插值直观展示围岩变形的空
间分布，揭示顶拱围岩变形模式的特殊性；进而结合

FLAC3D
数值分析，探讨洞室群围岩应力集中、破裂

扩展和时效变形特征，诠释“深层变形”的成因机

理，同时，通过新增多点位移计和高精度光栅光纤位

移监测成果予以验证；最后综合厂房Ⅳ～Ⅹ层开挖完

成的监测位移收敛情况、数值模拟分析和声波检测成

果对厂房顶拱围岩稳定性进行评价。 

1  工程概况 
1.1  地下工程概况 

白鹤滩水电站右岸地下厂房采用首部开发方案布

置 8台 1000 MW 立式水轮发电机，厂区四大主洞室

——主副厂房洞、主变洞、尾水管检修闸门室、尾水
调压室平行布置

[1]
。 

如图 1所示，主副厂房洞开挖尺寸为 438 m×34 
m（岩梁以下 31 m）×88.7 m，总共分 10层开挖。在
地下厂房顶拱上方 26 m 处，优先开挖了“井字形”
锚固观测洞（4.5 m×5 m），其主要目的是实施对穿
锚索，同时，也为监测仪器布置提供条件。 

 

图 1 白鹤滩右岸地下厂房洞室群 FLAC3D模型 

Fig. 1 FLAC3D model for underground powerhouse caverns at  

. right bank of Baihetan Hydropower Station 

1.2  工程地质条件 

白鹤滩右岸地下厂房为单斜岩层，岩性主要为

P2β3
3
～P2β5

1
层隐晶质玄武岩、斜斑玄武岩、含杏仁

状玄武岩、角砾熔岩及薄层凝灰岩。顶拱岩体的完整

性较好，以Ⅲ1类围岩为主，占 73%；局部Ⅲ2类，占

比 21%；C4及 C3发育部位为Ⅳ类，占比 6%。其中，
0+076—0+133 m段为Ⅲ1类隐晶质玄武岩，如图 2所
示，岩体完整性相对最好。 
右岸地下厂房围岩发育大型软弱层间(内)错动

带、小断层、随机裂隙、密集柱状节理等不利构造，

其中，以层间错动带C3、C3-1和C4规模最大且影响最

为突出。如图 2所示，切割厂房南端顶拱的层间带C4

产状为 N40°—50°E，SE∠15°—20°，厚度约为
60 cm的凝灰岩夹层，带内存在泥化特征，其对 0+076
—0+133 m段影响甚小。 
右岸地下厂房水平和垂直埋深分别达 630～800 

m、420～540 m，以水平向构造应力占主导。最大主
应力一般为22～26 MPa，实测最大水平主应力达30.99 
MPa，最大主应力近 N-S 向，与厂房轴线 N10°W 呈

小角度相交；中间主应力总体倾向河谷 2°～11°；
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最小主应力接近于自重方向。 

 

图 2 右岸地下厂房工程地质剖面图 

Fig. 2 Engineering geological profile of underground powerhouse  

at right bank  

1.3  围岩破坏特征 

白鹤滩玄武岩脆性特征显著且初始应力水平较

高，围岩的应力强度比为 0.19～0.29，大于 0.15，小
于 0.4，具备应力型破坏的发生条件[4-5]

，并且以中等

程度的应力型破坏为主，如图 3所示。 
在水平向构造应力占主导的初始应力条件下，地

下洞群开挖导致顶拱和底板产生明显的应力集中区，

应力集中程度一般大于玄武岩的启裂强度 40 MPa，因
此，在地下洞室开挖过程中普遍出现了浅表层围岩的

片帮和破裂破坏，以及破裂扩展导致的围岩臌胀与时

效变形、喷层开裂等现象
[6-7]
。 

 

图 3 地下洞室围岩片帮破坏特征 

Fig. 3 Spalling characteristics of surrounding rock in underground  

cavern 

2  监测数据分析 
2.1  监测仪器的布置 

右岸地下厂房布置了 9 个监测断面[6]
，典型断面

的监测仪器布置如图 4所示，主要通过锚固洞向下埋
设四或五点式多点位移计，而多点位移计的安装基座

端（即假定的“不动点”）埋设在锚固洞底板以下约

50 cm处。 

 

图 4 典型断面的多点位移计布置 

Fig. 4 Layout of multipoint displacement meter on typical  

..monitoring section 

2.2  监测数据特征 

通过有限点的监测数据获得典型断面的变形云图

乃至整个洞室周边三维空间的变形分布，能够直观展

示围岩变形的空间分布特征，对判断围岩变形模式十

分重要。 
采用 GoCAD 离散光滑插值技术[8]

可以获取地下

厂房典型监测断面不同时段的累计位移或阶段性的位

移增量分布云图。图 5给出了厂房开挖至第 V层时各
监测断面的累计位移，可见上游侧拱肩变形量级小，

与倾向河谷的断面地应力格局影响相吻合；而正顶拱

的变形模式可以区分为以下 3种类型： 
（1）0+20、0+185、0+228等监测断面代表了一

般洞段，即围岩的大变形区域集中于浅表层，变形模

式和变形量级基本都与厂房开挖的应力重分布规律相

符。 
（2）0-55、0-20断面的总体变形量级和深度有所

增大，体现了受大型软弱构造 C4影响的特征。 

 

图 5 监测断面的累计位移分布特征 

Fig. 5 Distribution characteristics of monitoring cumulative  

displacement on typical monitoring sections  

（3）0+76、0+133断面的位移分布异常特殊，表
现为深度 17～26 m或 11～17 m范围以内的岩体变形
量级整体达 35～55 mm，可归为“深层变形”洞段。 
2.3  0+76—0+133洞段深层变形特征 

图 6 给出了 0+76 和 0+133断面正顶拱的监测位
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移过程线，可见，两个监测断面都在第 III层开挖完成
后岩梁浇筑时期（2015年 10月—2016年 12月），在
无开挖扰动条件下产生了明显的位移增量，其中，

0+76 正顶拱 Myc0+076-2 的 1.5，3.5，6.5，11 m和
17 m深度测点位移增量都在 30 mm左右；而 0+133
正顶拱Myc0+0133-2的 1.5，3.5，6.5，11 m深度测点
的位移增量也都在 40 mm左右，但 17 m深度测点未
出现位移增量。 
单纯从监测位移成果来看，0+76 断面 17～26 m

间岩体产生了35 mm以上的变形；而0+133断面11～
17 m间岩体产生了约 50 mm的变形。鉴于产生变形
的部位距离厂房顶拱开挖面深度达 11 m或者 17 m以
上，超过了系统支护（6/9 m 锚杆）的深度，因此，
将此变形称为“深层变形”。 

 

图 6 0+76和 0+133断面监测位移时程曲线 

Fig. 6 Curves of monitoring displacement vs. time of sections 

0+76 and 0+133 

3  “深层变形”模式 
3.1  位移插值 

仅就监测数据而言，0+76～0+133 段顶拱“深层
变形”的形成和发展趋势都不同寻常，不仅表现为与

厂房开挖面距离较大，同时，存在不同深度测点同步

等速位移现象，其变形模式具有独特性。 
图 7进一步给出了根据 0+76断面在 III ~V层开

挖间歇实测变形增量插值后的云图，可见除了正顶拱

深度 17～26 m岩体产生 30 mm以上的变形差外，不
受任何结构面影响的完整顶拱在无扰动下产生了条带

状变形增量，变形分布规律难以解释。 
类似地，图 8给出了 0+133监测断面在Ⅲ～Ⅳ层

开挖间歇实测变形增量插值后的云图，结合图 6可知
正顶拱深度 11～17 m间 6 m厚岩体产生 50 mm以上
的变形，按照玄武岩的脆性特征，如此大的变形必然

导致了明显的宏观裂缝。 

 
图 7 0+76断面 III～IV层开挖的监测位移增量 

Fig.7 Monitoring displacement increments on section 0+76 during 

..excavating III～IV layer  

 

图 8 0+133断面 III～IV层开挖的监测位移增量 

Fig. 8 Monitoring displacement increments on section 0+133  

during excavating III～IV layer  

但是，即便该部位产生了完全贯通的深部裂缝，

要迫使 11～17 m 厚度的岩体产生类似块体的整体位
移，显然还需要陡倾的非连续面组合成边界条件，以

及来自深部的驱动力，这在水平向构造应力占主导的

初始应力条件和开挖后环向应力集中（约束）条件下，

显然是不可能存在的变形模式。 
3.2  专项勘探佐证 

根据岩石强度理论，在距厂房开挖面 11～17 m
处具有约 15 MPa 径向围压的条件下，岩石强度可达
120 MPa，并不具备形成破裂的应力条件。 
现场实施的专项勘探钻孔 CZK64 资料也直接否

定了深部裂缝的存在。如图 9所示，邻近 0+133正顶
拱多点位移计仅 1 m的钻孔电视观测成果说明，整个
厂房顶拱深层岩体完整性好，并不存在明显的裂缝。

所以，17 m 深度测点的位移监测数据可靠性存疑，
可能由于锚头与围岩耦合面灌浆不密实或出现松动，



580                         岩  土  工  程  学  报                                    2020年 

导致该测点自始至终无位移特征。 

图 9 CZK64钻孔摄像展布图 

Fig. 9 Wall image around borehole CZK64  

总体上，在排除 0+133断面 11～17 m处产生约
50 mm 的深部裂缝后，0+76—0+133 段的“深层变
形”应当主要发生在距离厂房顶拱开挖面 17～26 m
范围，亦即距离锚固洞 0～9 m范围。 

4  “深层变形”成因机理 
4.1  高应力集中 

由工程现场的声波测试成果可知，厂房顶拱松弛

圈深度都在 2～3 m 以内，应力集中显然不可能导致
距离厂房 17～26 m 的“深层”岩体产生宏观裂缝与
松弛。相反地，锚固洞开挖导致的围岩松弛深度尽管

只有 0.5～1 m，但其范围与前文推断锚固洞 0～9 m
“浅层”围岩产生破裂扩展和时效变形部位有所重叠，

正是监测变形主要发生部位。 
要使得锚固洞底板岩体产生破裂破坏的前提是具

备形成应力集中的条件，如图 10所示， E-W向锚固
洞与 N-S向最大初始应力近垂直相交，因此，FLAC3D

模拟
[9]
的应力集中程度大于 N10°W向的厂房和上部

锚固洞，且应力集中水平普遍大于玄武岩的启裂强度

40 MPa，所以，近 E-W 向展布的锚固洞顶拱和底板
都具备产生破裂破坏的应力条件。 

 

图 10 厂房顶拱和上方锚固洞围岩应力集中 

Fig. 10 Stress concentration in surrounding rock of arch of  

      powerhouse and anchored tunnel above powerhouse  

4.2  破裂扩展导致时效变形 

图 11（a）进一步给出了 E-W向锚固洞的最大主
应力分布特征，可见顶拱和底板都是明显的应力集中

区。类比走向相同但开挖尺寸略大的母线洞围岩破坏

特征（图 11（b））可见，由于体形的原因，锚固洞底
板围岩的破裂损伤深度大于顶拱，一般可达 2～3 m，
浅层松动圈可达 0.5～1 m。 

 

图 11 E-W向锚固洞浅层应力集中与破坏特征 

Fig. 11 Stress concentration and spalling failure in shallow zone of  

.E-W direction anchored tunnel 

考虑到地下厂房正顶拱多点位移计的安装基座端

位于 E-W向锚固洞底板以下 0.5 m处，即位于洞室开
挖的围岩松动圈，因此，多点位移计安装基座端并非

真正的“不动点”。 
4.3  多点位移计不动点抬动 

E-W 向锚固洞顶拱和底板应力集中区与松弛区

的过渡带满足产生应力侵蚀（（ 1 3σ σ− ）>1/3UCS）条
件，可以导致破裂扩展。故一旦破裂形成，则会朝围

压更低的方向扩容变形
[10]
，如使得底板产生抬动变

形。图 12所示的锚固洞顶拱喷层和底板混凝土的持续
臌胀开裂证实了时效变形的客观存在。 

 

图 12 锚固洞围岩时效变形与破坏现象 

Fig. 12 Time-dependent deformations and failure phenomena of  

surrounding rock of anchored tunnel 

相应地，如图 4 和图 12（c）所示的多点位移计
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的不动点受锚固洞底板岩体破裂扩展和时效变形作用

而产生抬动，如图 12（b）所示，将导致不同埋深（距
厂房开挖面 1.5～17 m）测点锚头与安装基座端间测
杆都产生相同的拉伸量，若仍以距厂房 26 m 处安装
基座端为不动点，则认为距离厂房开挖面 1.5～17 m
范围的围岩产生了向厂房内的同步整体位移，所以，

多点位移计安装基座的抬动可以合理解释图 6不同深
度测点监测位移值同步增长的特殊现象。 
此外，按照江权等

[7]
根据钻孔摄像揭示的脆性围

岩高应力破裂规律可知，破裂一般存在由浅及深的发

育过程。对于 2015年 9月实测的位移突变，可以理解
为锚固洞底板应力集中导致了一次比较大的破裂事件

或者浅层破裂扩展影响区从基座端上部发展到了其下

部，从而形成了一次位移突增。而后续破裂继续扩展

导致了监测位移的持续增大。 
总之，相对于厂房顶拱而言的“深层变形”实际

上可能只是锚固洞周边浅层围岩变形在监测结果上的

表征，真实的变形模式需要结合围岩的应力应变特征

予以综合解译和验证。 
4.4  围岩时效变形监测成果 

对于锚固洞浅层围岩的时效变形特征可以进一步

采用新增的监测成果予以验证。由图 13所示 2017年
上半年的监测成果可见，远离厂房开挖面的 C4无明显

的变形，印证了该洞段基本不受层间带影响的判断；

而锚固洞顶拱浅层产生了 5.5 mm 的变形增量，是锚
固洞浅层围岩产生了时效变形的直接证据。 

 

图 13 多点位移计监测揭示的锚固洞顶拱时效变形 

Fig. 13 Time-dependent deformations of anchored tunnel revealed  

.by multi-point displacement monitoring 

相比于多点位移计而言，如图 14所示的密集准分
布式光纤光栅技术能够连续监测围岩内部的变形

[11]
，

并且不存在假定“不动点”的影响因素。图 15给出了
右岸地下厂房顶拱新增光栅光纤的代表性监测结果，

可见 2017年 5月至 2018年 11月的V～Ⅷ层开挖过程

中，与 0+76相邻的 0+90断面距离锚固洞底板 2～4 m
处产生了 4949με的微应变，直接证明了厂房“深层
变形”洞段的锚固洞底板的抬动变形特征，其对多点

位移计“不动点”的影响必然会导致不同深度测点监

测值产生缓慢的同步等速增长。 
总之，补充高精度位移监测成果直接证明了锚固

洞浅层围岩的时效变形特征，也间接说明了所谓的厂

房顶拱“深层变形”的成因机理。 

 

图 14 现场实施的光栅光纤位移监测 

Fig. 14 Field implementation of grating fiber displacement  

monitoring 

 

图 15 光栅光纤监测揭示的 0+90锚固洞底板时效变形特征 

Fig. 15 Time-dependent deformation characteristics at floor of  

anchored tunnel revealed by grating fiber optic  

monitoring on section 0+90 

5  围岩变形及稳定性评价 
5.1  围岩变形分布特征 

鉴于锚固洞围岩破裂扩展导致了多点位移计“不

动点”的抬动，从而致使不动点与测点之间产生了相

同大小的相对位移，因此，实测位移中统一的增量部

分只代表锚固洞浅层局部围岩向上抬动的变形，并不

代表厂房顶拱围岩的真实变形特征，所以，在讨论厂

房顶拱围岩变形时，相同的增量值应予以扣除。 
图 16给出了 0+76断面监测的修正位移特征，其

中顶拱各测点位移减去受不动点抬动影响的位移约

30 mm，而下游拱肩测点（测线与底板上抬变形方向
斜交）的位移减去受不动点位移影响的位移分量约
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5～10 mm，可见修正后的位移分布图还原了顶拱围岩
开挖响应中应有的“变形梯度”特征，也与数值模拟

的位移分布特征基本相符。 

图 16 修正的监测位移分布与数值模拟成果对比 

Fig. 16 Comparison between modified monitoring displacements  

.and numerical simulation results 

总体上，修正后的顶拱位移分布说明右岸地下厂

房顶拱岩体质量良好的 0+76—0+133段在岩梁及以下
分层开挖的变形增量并不明显，这一规律与白鹤滩

（洞室规模相同、地质条件相似的）左岸地下厂房一

致，同时，修正位移也能与该洞段锚索轴力增量、钻

孔摄像和声波检测等成果相互佐证。 

5.2  围岩稳定性评价 

在厂房Ⅴ～Ⅶ层开挖过程中，边墙高度的不断增

大导致厂房顶拱应力集中的持续增强，此时的监测位

移增量实际上涵盖了下层开挖扰动作用和图 15 揭示
的多点位移计安装基座端抬动的影响，而不同于Ⅲ～

Ⅳ层开挖间歇单纯的时效变形。尽管以上两种因素在

不同部位和不同阶段导致的位移分量呈现明显差别也

难以具体分解，但其中“不动点”抬动的影响仍然是

十分明显的，如图 6 所示 Myc0+076-2 实测位移的同
步收敛特征可以进一步证明埋设于锚固洞松动圈内的

安装基座端经历了高应力条件下应力侵蚀
[12]
导致锚

固洞浅层围岩时效变形的激发至逐步收敛
[13]
全过程

的影响。 
此外，由图 6可见，厂房机窝Ⅷ～Ⅹ层开挖导致

顶拱围岩位移增量很小。至 2019年 3月，右岸地下厂
房已全部开挖完成，其后半年时间内，位移监测曲线

全部收敛，表明时效变形业已结束。  
总之，按照图 16所示的厂房围岩变形分布特征，

可以说明 0+76—0+133段由于地质条件总体较好，顶
拱实际产生的变形量级基本都在 30 mm 以内且已收
敛，加之声波测试成果判断的围岩松弛圈深度一般都

在浅层 3 m以内，故围岩整体稳定。 

 

6  结    论 
白鹤滩右岸地下厂房 0+76—0+133段所谓的“深

层变形”具有独特性。本文通过位移监测成果插值和

数值模拟分析相结合，对围岩的变形模式、形成机理

和稳定性进行了综合分析，结论如下： 
（1）基于 GoCAD插值技术直观展示的变形空间

分布特征可见，“深层变形”发生在距离厂房顶拱开

挖面 17～26 m范围（即距离锚固洞 0～9 m范围），
同时，厂房 0～17 m围岩呈现类似块体变形的特征，
变形增量特征和变形模式有悖常规认识。 
（2）基于 FLAC3D

的数值模拟成果说明，多点位

移计的安装基座端（假定的不动点）在锚固洞底板岩

体高应力破裂扩展、臌胀与时效变形作用下形成抬

动，间接造成不同深度监测位移的同步等速增长与收

敛，是“深层变形”的成因机理。 
（3）现场勘察的锚固洞顶拱喷层和底板混凝土衬

砌持续开裂现象，以及补充多点位移计和高精度光栅

光纤位移监测成果，都直接证明了锚固洞底板时效变

形的客观存在，并影响到位移监测成果，也印证了所

谓的厂房顶拱“深层变形”实质可能是锚固洞围岩的

浅层变形。 
（4）根据厂房顶拱修正的变形分布规律、实际变

形量级与收敛特征，结合松弛圈深度等检测指标，能

够为顶拱围岩稳定性评价和动态支护设计提供技术支

撑。 
此外，研究工作表明复杂地质条件下的巨型地下

洞室群围岩开挖响应极具复杂性，监测仪器的选择和

布置都需要有针对性，如避免将多点位移计的安装基

座端埋设于洞室应力集中区或松动圈内、有条件的情

况下多选用诸如高精度光栅光纤等新型监测手段，同

时，针对监测成果需要有所甄别，宜结合工程类比和

数值分析等手段开展综合分析，从而正确判断围岩的

变形模式和稳定特征。 
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薄膜压力传感器（FSR）曲面土压力测量研究 
刘开源，许成顺

*
，贾科敏，张小玲 

(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：岩土工程现场及室内模型试验中常用刚性土压力盒测量土压力，但传统刚性土压力盒（SPC）由于隔膜下陷、
“嵌入”效应、不能完全贴合测量表面、需要较大的埋设空间等自身局限性，在测量例如桩或埋地管道等弯曲表面土

压力时并不适用。基于薄膜压力传感器（FSR）的特点设计了测量电路和标定装置，分析了标定特性，并初步探究了挠
度对薄膜压力传感器（FSR）测量的影响，最后通过试验对比分析了传统刚性土压力盒（SPC）和薄膜压力传感器（FSR）
测量弯曲表面土压力的性能。结果表明薄膜压力传感器（FSR）能有效避免“嵌入”效应，减小测量误差，并且安装方
便。 
关键词：曲面土压力；土压力盒；薄膜压力传感器；挠度影响；标定特性 
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Abstract: Measuring the earth pressure with rigid soil pressure cell (SPC) is a common test method in geotechnical tests. 

However, the traditional rigid soil pressure cell is not suitable for measuring the earth pressures on curved surface such as piles 

or buried pipelines because of its limitations such as diaphragm subsidence, "embedding" effect, incomplete fitting of 

measuring surface and large buried space. The measurement circuit and calibration devices are designed for the characteristics 

of the thin film pressure sensor. The calibration characteristics are analyzed, and the influences of deflection on the 

measurement of the film pressure sensor are preliminarily investigated. Finally, the capabilities of the traditional rigid soil 

pressure cell and the thin film pressure sensor to measure the soil pressures on curved surface are compared and analyzed 

through experiments. The results show that the thin film pressure sensor can effectively avoid the "embedding" effect, reduce 

the measurement error, and is easy to install. 
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0  引    言  
在岩土工程模型试验中，土压力测量是一个重要

内容，目前土压力的获取多用微型土压力盒[1-2]，虽然

尺寸相比早期产品可以做到很小（28 mm直径×10 mm
厚），但其自身局限性使其在小型模型试验中存在不适

用的问题，例如测量曲率较大的弯曲表面土压力等。 
土压力盒（SPC）的误差主要来自两个方面[3]：第

一，介质和土压力盒的相互作用改变了介质原有的应

力场，导致应力集中或产生土拱效应；第二，土压力

盒（SPC）和被测量结构的形状、刚度和受力方式不
匹配导致较大误差，其中以测量大曲率弯曲表面时最

显著。为了使第一种误差保持在一个可接受的范围内，

必须使隔膜模量要尽量大[4-5]，但隔膜模量越大，灵敏

度越小，由隔膜模量引起的测量误差与灵敏度之间是

一个不可调和的矛盾 [6]。第二种误差与土压力盒

（SPC）外形尺寸有关，Weller等[7]认为只有土压力盒

外形尺寸保持一定比例才能获得较准确的结果。除此

之外，由于土压力盒（SPC）的刚性特征，在埋设时
要求有一个相对大的空间以避免两个相邻测量点边界

之间的影响[8-9]，Selig[3]认为这个距离一般是 3D～5D
（D=土压力盒直径），这势必会妨碍试验中输出更密
─────── 
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集的数据。 
在岩土工程领域经常需要测量弯曲表面土压力，

例如桩土相互作用和埋地管道室内试验，直接测量土

压力是最理想的办法。从应变得到弯矩，然后再拟合

弯矩求二阶导的方法也可以得到土抗力[10-11]，但这样

做的准确度取决于应变测量误差、拟合误差、求导误

差[12-13]，在某些情况下一阶导的相对误差已经达到

55%[14]。因此在模型试验中，急需一种受自身形状局

限性小，与土体受力方式相同，能够与曲面完全贴合

的土压力测量装置。为叙述方便，下文中分别用 FSR
和 SPC代替薄膜传感器和土压力盒。 

FSR（force sensel resistance）是一种压阻式柔性
传感器，由两层聚合物薄膜中间夹含有导电物质（炭

黑/金属粉末/石墨烯/碳纳米管等）的基体高分子材料
构成[15]。高分子材料是导电材料的载体，具有柔性且

不导电。导电材料提供载流子，当未受到法向压力时

因载流子密度小而使得整个 FSR 具有极大的电阻效
应（≥1 Mohm）。在传感器正面受法向荷载后，基体
材料承载载流子发生变形，使载流子间距发生变化形

成导电通道使得 FSR电阻降低[15]，因此通过标定，建

立 P-R-V（压力–电阻–输出电压）的关系可以测量压
力。Talesnick[16]认为准确测试土压力有两个先决条件：

首先测试装置的嵌入方式不能影响土的应力场；其次

测量装置应对荷载的方式应该与其嵌入材料应对荷载

的方式相同。FSR因其厚度只有 1 mm左右且具有柔
性，能满足上述两个条件。在测量弯曲表面土压力时，

能够与测量面紧密贴合共同变形共同受力，与刚性土

压力盒相比具有明显的优势。 
Paikowsky等[17]最先将 FSR引入小型岩土工程试

验，介绍了标定方法并对加载速率的影响进行了探究。

Palmer 等[18]研究了 FSR 标定时单点和多点标定的区
别，探究了蠕变效应的影响，并创新性地提出了一种

剪力作用下的保护方式，认为 FSR测量的误差在 10%
以内。Gao等[19]提出了一考虑蠕变效应的阵列式 FSR
标定方法，显著提高了长期静力测量时 FSR的标定速
度。Paikowsky 等[20]用不同粒径的玻璃珠，初步研究

了粒径对阵列式 FSR 的影响，并发现随着粒径的增
大，单元传感器的原始数据输出降低。张紫涛等[21]

提出了测量静力时直接建立初始数字信号输出值与施

加压强值间函数关系的标定方法，并初步探究了薄膜

压力传感器在静力和动力土工试验中的适用性。廖波

等[22]研制了一种灵敏度更高的双层结构 FSR，并通过
模型试验检测了测量土压力的性能。 
在 FSR试验方面，Kenarsari等[23]用 FSR测量了

一定深度处，特殊花纹轮胎的土压力分布。Suleiman
等[24]在受到侧向土体位移的被动桩试验中，用阵列式

FSR测量了桩上土压力分布、变化过程和真实土压力
大小，他认为 FSR的测量误差在 4%～8%之间。Ahmed
等[25]测量了埋地管道在静力和重复荷载下土压力分

布和变化趋势，探究了聚苯乙烯土工泡沫层的工作机

理。Palmer等[18]用 FSR测量了模型埋地管道在发生水
平位移时表面的土压力分布，他认为切向力只占到总

阻力的 6%，法向土抗力起主要作用。 
基体材料承载载流子发生变形是 FSR 电阻变化

的基础，称为负压阻现象，当 FSR正面法向受压时形
成导电通道，使电阻降低。FSR弯曲到一定程度也会
产生负压阻现象，贴在弯曲表面时，FSR不可避免的
产生挠度，使初始电阻值减小从而导致总量程变小，

同时可能影响测量性能。以上众多学者虽然在测量土压

力时使用了 FSR，但都没有考虑挠度带来的压阻效应影
响，本文将对此效应在测量时产生的影响进行探究，并

设计试验对比了两种传感器测量曲面土压力的能力。  

1  电路设计与 FSR标定 
单点式 FSR的测量电路有多种搭建方法，但总体

思路是将电阻信号转换为电压信号，经过放大和 AD
转换输入上位机处理，图 1（a）是数据采集流程图（b）
为本文搭建的电路。 

 

图 1 FSR测量电路示意图 

Fig. 1 Schematic of FSR measurement circuit 

像土压力盒一样，FSR使用前也必须逐一标定，
FSR使用者需要自己标定获得 P-R-V（电阻–电压–压
力）曲线，在数据处理时调用。本文采用机械夹持标
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定，图 2是标定装置示意图，将下部钢板换为承载砂
土的刚性盒可以考虑砂土环境的影响。 
本文对边长 L=40 mm的正方形单点式 FSR进行

了标定。标定时将 FSR贴在 5 mm厚的钢板中心，钢
板边缘距离传感器边缘大于 10 mm，两者之间夹有厚
度 1 mm左右的橡胶垫片使之受荷均匀。采用Geocomp
三轴仪上的轴力控制系统施加压力。采用多点标定，

分级加载，初始荷载 1 N，1～25 N之间增量 5 N，50 
N以上增量 50 N，直至 FSR过载或电路饱和。 

图 2 FSR标定装置 

Fig. 2 FSR calibration devices 

因 FSR的组成材料具有黏弹性，因此受到时间效
应影响。Palmer等[18]对 FSR的黏弹特性进行了详细研
究，他将影响分为两个阶段，即过渡（trans）阶段和
蠕变（creep）阶段，认为这两个阶段可以在 60～120 s
内完成并给出了经验公式。不同型号的 FSR这一时间
不同，但有相同的表现形式。本文在标定中发现，在

不同压力下 20 s内读数可达稳定，加载 30～50 s左右
时可获得较准确结果，160 s时因蠕变效应导致误差在
10%左右，与 Palmer 等[18]结论相类似，综上以 30～
50 s 的平均值作为输出。图 3（a）和 3（b）为边长
L=40 mmFSR的标定结果，图 3（c）为 FSR输出值与
实际施加荷载的偏差曲线。对同一 FSR标定 3次，可
以看出重复性较好，电阻随荷载增大呈幂函数变化，

电压输出线性程度高，两者 R2相同都为 0.99881。图
中 550 N的荷载已经超出了最大量程，拟合时将此点
去掉。 

图 3（c）是测量值与实际值的偏差曲线，将输出
的压力值除以施加的实际值得到偏差值。从图中可以

看到，首次加压的 FSR 在低压力和高压力段偏差较
大，尤其是低压力段最高偏差达到 20%，这与Paikowsky
等[17]和 Palmer[18]的结论一致。经过加卸载和充分静置

恢复后，FSR在低压力段偏差大幅度减小，除高压力
段以外，其余点偏差都在 5%以内。综上本文的夹持
标定设备能够较好的对 FSR 进行标定，同时作者认
为，在使用前应对 FSR预压，施加压力应大于目标压
力，这样可以减小低量程段的测量偏差。 

图 3 FSR标定及偏差验证曲线 

Fig. 3 Curves of FSR calibration and deviation  

 

2  挠度对 FSR测量的影响分析 
测量弯曲表面土压力时，FSR与曲面紧贴，挠度

会改变电阻值，这种改变只是影响量程还是同时影响

测量能力需要进行探究。 
为了解挠度对 FSR的影响，本文选取了两个生产

商的边长 L=40 mm和直径 D=40 mm的正方形单点式
FSR作为研究对象，对其在挠度影响下的电阻变化以
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及挠度对测量的影响进行了初步探究。 
试验以曲率作为变量，将 FSR黏贴在直径 100，

76，65，54，42，36，27，23 mm的圆柱表面，对应
圆曲率为 0.2，0.26，0.31，0.37，0.48，0.56，0.87（1/cm）。
为减小分离时对 FSR 的影响，首先将 FSR 黏贴于纸
带上，再将纸带与圆柱表面贴紧，只将纸带尾部固定，

如图 4（a）所示。每次试验前将 FSR整平，静置 60 min
让其完全恢复。试验读数和数据处理与标定时相同。 

 

图 4 挠度对 FSR初始电阻值的影响 

Fig. 4 Effects of deflection on initial resistance of FSR 

图 4（b）是半对数坐标下的初始电阻随曲率变化
的曲线。两者规律一致，现以 L=40 mm的 FSR为例，
在圆柱直径 100 mm即曲率 0.2时电阻超过 1 MΩ，
与平铺时电阻基本相同，可以认为曲率小于 0.2 不会
引起初始阻值的变化，因此这点并未在图中表示。FSR
初始电阻值随曲率增大而成幂函数减小，相关性系数

R2=0.99839。初始电阻下降速度很快，这也意味着 FSR
量程的快速减小，在曲率为 0.87 时对应圆柱直径 23 
mm，阻值 10.7 kΩ，结合图 3（a）来看对应荷载 180 
N，相对于总量程 500 N来说量程减小 36%，但仍能
满足绝大部分测量需求。 
挠度改变 FSR初始阻值有两种可能的方式，第一

种是载流子重新分布，造成局部集中或稀疏，这种情

况会使得带有挠度的 FSR标定曲线改变，与无挠度的
标定曲线相比，同一电阻或电压的输出代表不同压力，

需要在同等挠度下重新标定。第二种是挠度单纯造成

了基体材料受压，原理与 FSR法向受压相同，这种情
况不会改变测量曲线，不用重新标定。为探究挠度是

否改变了测量曲线，作者将 FSR 黏贴于曲率 0.31
（D=65 mm）和 0.56（D=27 mm）的半圆形钢柱表面，
用相同曲率的半圆盖与钢柱组成标定装置，将重新标

定的曲线与无挠度下标定的曲线相比，探究挠度是否

会对标定结果产生影响，重新标定装置如图 5所示。 

 

图 5 挠度作用下重新标定装置 

Fig. 5 Re-calibration devices under deflection 

图 6 (a)是 L=40 mm的 FSR在无挠度和曲率 0.31
下的标定曲线，每种曲率标定两次用以评判可重复性。

需要指出的是，图 6（a）曲线起始点横坐标为 5.2 N，
并未从 0开始，是为了减小低量程段电阻幂指数急剧
变化给中高量程段带来的差别弱化效果，突出加载后

曲线的区别。 

 

图 6 曲率（挠度）作用下标定曲线 

Fig. 6 Calibration curves under curvature 

从电阻曲线来看，3 次标定在 95%的置信度下不
可区分，重复性较好。从电压输出来看,首次挠度标定
曲线与无挠度时基本没有区别，所有数据点相对差值

均在 5%以内。第二次标定时，250 N对应的数据点相
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对误差 12.5%，其他数据均在 8%以内，笔者认为这是
由于 FSR产生不可恢复损伤造成的，使用中应加强保
护。综上当曲率为 0.31 时，挠度并没改变 FSR 的测
量性能，不用在挠度作用下重新标定。图 6（a）是曲
率 0.56时的标定曲线，可以看到，电压输出呈现非线
性，3条线间相对差值很大，首次标定中 FSR受到较
大的不可恢复损耗，使得带挠度的两条标定曲线区别

很大。综上，对本文选用的 FSR 来说挠度小于 0.31
时测量不受影响，可以调用无挠度标定曲线，但曲率

大于 0.56时，从图 6（b）来看 FSR已不具备测量能
力。作者认为，FSR挠度小时可以认为其作用方式与
法向压力相同，当挠度过大时，基体材料的变形与挤

压使导电物质在一定范围内发生重分布，从根本上改

变了 FSR的压阻特性。同时从挠度作用下的标定曲线
的重复性可以看出，测量曲面时需要对 FSR 加强保
护。 

3  FSR测量圆筒内砂土 K0的探讨 
本试验目的在于比较 FSR 和 SPC 测量曲面土压

力的能力，探究 FSR是否受到“嵌入”效应影响，能
否准确输出曲面土压力。试验采用堆载的方式模拟上

覆土，可以有效减小模型尺寸，试验装置如图 3所示。 
试验中的 SPC尺寸为 D（直径）=28 mm、T（厚

度）=10 mm，这种尺寸在室内模型试验中经常用到，
容易在狭小的空间内布置，适用于小型试验。SPC-1
和 FSR-1用薄双面胶贴在地面上，用以测量竖向土压
力，SPC-1距离圆筒内边距离大于 3D，可以认为不受
圆筒边界效应的影响[3]。 

 

图 7 传感器布置图 

Fig. 7 Arrangement of sensors 

在筒壁高 10 mm的位置对称布置 SPC-2、SPC-3
和 FSR-2，并使它们的底边高度与 SPC-1传感表面齐
平，如图 7所示，目的是为了测量侧向土压力，由此
可以推算 K0。SPC-2固定在筒壁表面，外形整体暴露，
SPC-3 镶嵌在筒体中，传感表面与筒内壁齐平。SPC
的 T/D=0.36＞0.2，因此 SPC-1 和 SPC-2 将产生“嵌
入”效应，SPC隔膜变形下陷可能会导致局部土拱效
应。测量水平向土压力的传感器（FSR-2 SPC-2/3）受
理方向与土体主要压缩变形方向不一致，可能引入误

差。综上，测量误差应是以上 3种影响因素共同作用
造成的，但影响能力不同。 
图 8是加载装置示意图。亚克力圆筒内径 300 mm

外径 320 mm，高 1000 mm，曲率 0.067。由前文可知
0.067 的曲率不会对贴在表面的 FSR 测量能力产生影
响，但弯曲表面外加相对狭小的传感器布置环境，足

以给传统的刚性 SPC带来测量困难。 

 

图 8 试验装置图 

Fig. 8 Schematic of experimental devices 

试验开始时，首先在桶底铺筑一层厚度约 20 mm
的砂，然后再开始记录，铺砂土的目的是保护传感器

并防止移位。采用分层填筑的方法，每层 200 mm，
在距离填筑面高 1 m处用“砂雨”法将砂均匀倒入筒
中，通过控制重量，倾倒高度和速度的方法控制密度。

砂土级配曲线如图 9 所示， Cu=6.03， Cc=1.40 
D50=0.588，含水率为 0%。填筑平均单位密度为 16.9 
kN/m3，Dr=55.2%，属于中密砂。在相同密度下进行
直剪试验得到内摩擦角φ =42°。 

亚克力筒填满后，在砂土表面铺钢板，用单块 10 
kg的砝码进行堆载。在圆筒对称方向固定两块砝码，
起到稳定圆筒的作用，并且可以防止堆载中砂土从筒

底挤出。 
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采用分级堆载的方式，每级增加 20 kg砝码，最
后一次增加 30 kg，总重 430 kg。试验中每 1 s记录一
组数据，数据处理与标定时类似，考虑堆载荷载向下

传递的反应时间，FSR读数最长在 30 s内可达稳定，
将 40～70 s 内的数据平均值作为这一级荷载的输出
值，后续结果证明这样做误差较小。 
试验中分别进行了瞬时卸载和逐级卸载。瞬时卸

载是在 1 s内卸去部分荷载，逐级卸载则每次卸载 20 
kg，待到读数稳定后卸载下一级，将平均值作为数据
输出。 

 

图 9 砂土级配曲线 

Fig. 9 Gradation curve of sand 

4  试验结果及数据分析 
图 10是 FSR-1和 SPC-1测量的竖向土压力，其

中 10（a），（b）分别表示从填筑砂土开始到堆载完成
和从堆载开始到逐级慢速卸载结束时的土压力变化过

程。 
亚克力圆筒内径只有 30 cm，在填筑和堆载过程

中伴随着竖向土拱的形成与发展，从 10（a）中可以
看出，在圆筒填筑到 60 cm时土拱形成，并具备了承
担荷载的能力，在这之前传感器输出值与填筑高度成

线性关系，之后增幅骤减，60 cm是一个明显的拐点。
A 点对应堆载的开始，在这一过程中，土压力有两个
台阶式的跃升，并伴随着压力曲线斜率的减小，作者

认为这是随着堆载的增大，土拱破坏又重新形成的迭

代过程，每一次迭代都意味着土拱承担荷载能力的增

强，这也是压力曲线斜率减小的原因，这一点从图 10
（b）中也可以看出。相比于黏土，砂土回弹能力很小，
且颗粒间的咬合使得堆载造成的压力不能完全释放，

导致卸载完成后残余土压力为 57.5%。两者慢速卸载
曲线差别不大，FSR的材料黏弹性并没有造成影响。
从图 10中可以看出 FSR与 SPC最大相差 5.2%，两者
测量竖向土压力能力相当。FSR与 SPC的输出数据相
近，且 SPC 边缘距容器边大于 3D，受边界影响小，
从而可以推断试验选用的 SPC 隔膜变形没有引起的

土拱效应或影响很小。 

图 10 竖向土压力变化图 

Fig. 10 Variation of vertical earth pressure 

瞬时卸载时竖向和水平向传感器响应情况类似，

现以水平向记录为例说明。图 11表示瞬时卸载时水平
向 SPC-3和 FSR-2所测量的土压力随时间的变化。 

 

图 11 瞬时卸载时水平向压力随时间变化图 

Fig. 11 Time-dependent chart of horizontal pressure during sudden  

.unloading 

此次试验中瞬时卸载分 3次进行，第一次对应图
A点，卸载 270 kg，第二次对应 B点卸载 120 kg，第
3次对应 C点卸载 40 kg，每次均在 1 s内完成。从图
中可以看到，卸载中 FSR虽有滞后效应，但并未影响
最终卸载效果，对于静力试验来说滞后反应时间可以

接受。 
图 12是 FSR-2、SPC-2、SPC-3所记录的水平土

压力和相应的 K0值。从图 12（a）中可以看出外表完
全暴露在砂中的 SPC-2 土压力远远小于 FSR-2 和
SPC-3，笔者认为原因有两个：第一，由于尺寸限制，
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SPC 形状影响系数大于 0.2 导致“嵌入”效应明显。
第二，刚度不同造成 SPC-2与土变形不协调，增大了
误差。由于 SPC-3镶嵌在筒壁上，FSR-2本身很薄，
因此均避免了“嵌入”效应的影响，两者结果接近，

最大相差 9%。同时从 FSR-2和 SPC-3曲线上可以明
显反应砂土拱的形成与发展。 

 

图 12 水平土压力测量值及 K0 

Fig. 12 Horizontal earth pressures and K0 

不同时期多位学者给出了砂土 K0 公式，例如

Jacy[26]和 Brooker 等[27]的修正公式，基于砂土一维压

缩特性推导的 Hendron[28]公式，针对砂性土统计得到

Bolton[29]经验公式，基于弹性理论得到的 Sharif等[30]

公式等。将基于以上公式计算得到的 K0值与本试验结

果作比较，同时将《建筑边坡工程技术规范》中建议

的 K0= 0.34～0.45也标注于图 12（b）中。从图中可
以看到 FSR-2和 SPC-3得到的 K0值与 Jaky等的结果
约为规范建议取值区间值，证明了测量的准确性。 
试验表明，FSR由于具有柔性且超薄，在测量狭

小空间内的曲面土压力时比 SPC有着更高的准确性，
避免了影响土的应力场，减小了“嵌入”效应的影响，

且安装简单方便，适合小型模型试验使用。 

5  结    论 
（1）在使用 FSR 前，用大于测量目标值的压力

预压，可以有效减小低量程范围的误差。 
（2）较小的挠度只改变 FSR 量程，不改变标定

曲线，但过大的挠度会改变标定曲线以致失去测量能

力。 
（3）当 SPC受力形式与土体不同时，“嵌入”效

应是产生较大误差的主要原因。 
（4）FSR 在测量曲面土压力时，不改变土的应

力场，不受“嵌入”效应影响，较 SPC准确度高，适
用于狭小空间的曲面测量。 
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初始主应力方向角对饱和珊瑚砂液化特性影响的试验 
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摘  要：为探究不同的初始主应力方向角 α0条件下南沙岛礁饱和珊瑚砂的液化特性，对饱和珊瑚砂进行了一系列不排

水循环扭剪试验。试验结果表明：①α0对饱和珊瑚砂液化特性的影响显著；α0≠45°时的超静孔压 ue不会到达初始有

效平均主应力 0p′；但 α0 = 45°时 ue会达到 0p′。②不同 α0条件下试样各应变分量发展形式的差异显著，但均会产生较

大的广义剪应变幅值 gaγ ，且超静孔压比 ue/ 0p′与 gaγ 之间的相关性可表示为正切函数。③以惯用的循环应力比 CSR 作
为应力水平指标时，对于给定的 CSR，到达液化标准所需的循环次数 NL随着 α0的增大而减小；采用本文定义的修正

循环应力比 CSRM作为应力水平指标时，不同 α0条件下 CSRM与 NL的关系曲线规准化为一条曲线，且文献中 3种饱和
砂土的原始试验数据也验证了 CSRM的适用性。 
关键词：饱和珊瑚砂；初始主应力方向角；超静孔隙水压力；变形特性；循环强度；修正循环应力比 
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Experimental studies on effects of initial major stress direction angles on 
liquefaction characteristics of saturated coral sand 

MA Wei-jia1, CHEN Guo-xing1, 2, QIN You1, WU Qi1 
(1. Institute of Geotechnical Engineering, Nanjing Tech University, Nanjing 210009, China; 2. Civil Engineering and Earthquake Disaster 

Prevention Center of Jiangsu Province, Nanjing 210009, China) 

Abstract: In order to investigate the liquefaction characteristics of saturated coral sand from Nansha Islands under different 

initial major stress direction angles (α0), a series of undrained cyclic torsional shear tests for saturated coral sand are carried out 

by using the GDS hollow cylinder torsional apparatus. A remarkable finding of this study is that, α0 has significant influence on 

the liquefaction characteristics of coral sand, the excess pore water pressure (ue) for case α0 ≠ 45° cannot reach the initial mean 
principal stress 0p′ , but the ue for case α0 = 45° can eventually reach do. The developments of strain components for various α0 

cases are different, but the specimens for all α0 cases will produce larger general shear strain amplitude (γga), and the correlation 
between the ue to 0p′ and γga can be expressed approximately as tangent function. Based on the experimental data, the number of 

cycles (NL) required to induce initial liquefaction decreases with the increasing α0 for a given cyclic stress ratio (CSR). 

However, by defining the modified cyclic stress ratio (CSRM) as a new index for cyclic stress level, a virtually unique 

relationship between CSRM and NL can be established for all α0 cases. The applicability of CSRM is verified by the original test 

data of saturated sands from the literatures. 

Key words: saturated coral sand; initial major stress direction angle; excess pore water pressure; deformation characteristic; 

cyclic resistance; modified cyclic stress ratio 

0  引    言 
珊瑚砂是一种在海洋中形成的特殊土质，其碳酸

钙含量高达 90%以上。由于珊瑚砂特殊的形成过程，
使其具有棱角度高、强度低、易破碎、形状不规则、

存在内孔隙等特点[1-2]；与陆源砂相比，珊瑚砂具有明

显不同的动力特性。Hyodo等[3]对 Dogs Bay珊瑚砂和
Toyoura 砂进行了一系列不排水循环三轴对比试验，
发现 Dogs Bay 砂的液化强度通常比 Toyoura 砂的要

高。Mao 等[4]对澳大利亚西北大陆架近海地区的三种

钙质土进行了一系列不排水循环剪切试验，发现钙质

土呈现出循环流动的破坏模式。Sharma等[5]对Goodwyn
和 LedgePoint的两种珊瑚砂进行了一系列动力三轴对
比试验，探究了单向（one-way）、双向（two-way）加
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载时珊瑚砂的体变特性和液化强度的大小。李建国[6]、

虞海珍[7]对南沙岛礁珊瑚砂进行了不排水循环加载试

验，研究了珊瑚砂在不同应力条件下的应变、孔压等

特性。南沙群岛复杂的海洋环境必然会对珊瑚砂的原

位固结状态产生显著影响，且南沙岛礁工程面临着较

大的地震风险，为确保南沙岛礁工程的地震安全，需

对南沙珊瑚砂的液化特性做深入的试验研究。 
在影响砂土液化特性的诸多因素中，较为关注的

是初始主应力方向角 0α 对砂土液化特性的影响。Sato
等[8]研究了 0α 对密砂液化特性的影响，认为 0α 的影响
本质是初始结构的各向异性。付磊等[9]研究了中主应

力系数 b = 0.25 时 0α 对砂砾料残余超静孔压 ue的影

响，结果表明：随着 0α 的增大，ue的发展水平降低。

郭莹等[10]探讨了 0α 对福建标准砂液化强度的影响，发
现福建标准砂在扭剪与耦合加载时的液化强度随 0α
的增大而减小。潘华[11]对南京细砂进行了一系列复杂

固结条件下的轴向–扭转循环耦合剪切试验，发现饱和
细砂的液化强度随着 0α 的增大而逐渐降低。目前仅初
步涉及南沙岛礁饱和珊瑚砂液化特性的研究，深入研

究 0α 对珊瑚砂动力特性的影响是必要的。 
利用空心圆柱扭剪仪，本文对南沙群岛饱和珊瑚

砂进行了一系列不排水循环扭剪试验，研究了在 b = 
0.5 时 0α 对饱和珊瑚砂的超静孔压、应变及动强度特
性的影响，探究其液化机理，提出一种修正初始有效

平均主应力 0p′的方法，以期将不同非均等固结应力状
态下的动强度曲线进行统一描述。 

1  试验设计 
1.1  试验仪器 

采用南京工业大学购置的空心圆柱扭剪仪

（HCA）进行试验，如图 1所示。该仪器可同时控制
轴力 W、扭矩 M、以及内外围压 po，pi的加载，可实

现不同的固结应力状态。所用试样为空心圆柱样：高

H = 200 mm，外径 ro = 100 mm，内径 ri = 60 mm。 

 

图 1 空心圆柱扭剪仪（HCA） 

Fig. 1 Hollow cylinder torsional apparatus 

1.2  试验材料与试样制备 

试验所用珊瑚砂取自南沙群岛某岛礁，珊瑚砂的

电镜扫描图片如图 2所示。可以看出，珊瑚砂的形状
极不规则，大多呈片状以及次角状，且表面较为粗糙。

试验用珊瑚砂由文石、方解石以及高镁方解石组成，

碳酸钙含量高于 90%。珊瑚砂的级配曲线如图 3所示，
基本物理性质如表 1所示。 

表 1 珊瑚砂的基本物理性质指标 

Table 1 Index properties of coral sand 

平均粒径

d50 

不均匀系

数 Cu 

曲率系

数 Cc 

相对密

度 Gs 

最大孔隙

比 emax 

最小孔隙

比 emin 

0.31 4.67 0.86 2.80 1.72 0.99 

图 2 珊瑚砂颗粒电镜扫描图像 

Fig. 2 Electronic microscope scanning graphs of coral sand 

 

图 3 珊瑚砂级配曲线 

Fig. 3 Grain-size distribution curve of coral sand 

采用干装法制样，将烘干的珊瑚砂按照级配对每

层所需珊瑚砂进行配比，均分 5层倒入空心圆柱模具
的承膜筒内，每层之间进行刮毛处理，以保证试样的

均匀性。装样完成后，联合使用 CO2置换、通入无气

水以及分级反压饱和的方法使得试样饱和，当反压达

到 400 kPa时，试样的 B值可达 0.97以上，此时可认
为试样已饱和。饱和结束后按照所需的固结应力状态

进行加载。 
1.3  不同初始主应力方向角的实现 

空心圆柱试样的受力情况如图 4 所示。Hight 针
对空心圆柱试样提出了加载参数与单元体所受应力参

数之间的关系[12]： 
2 2

o o i i
2 2 2 2

o i o iπ( ) ( )z
p r p rW

r r r r
σ

′ ′−
′ = +

− −
  ，   (1) 
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o o i i
r

o i

p r p r
r r

σ
′ ′+′ =

+
  ，           (2) 

o o i i

o i

p r p r
r rθσ
′ ′−′ =

−
  ，           (3) 

3 3
o i

3
2π( )z

M
r rθτ =

−
  ，           (4) 

22
1 ( ) / 2 ( ) 4 ( )z z zθ θ θσ σ σ σ σ τ′ ′ ′ ′ ′= + + − +   ， (5) 

2 rσ σ′ ′=   ，                 (6) 
2 2

3 ( ) / 2 ( ) / 4 ( )z z zθ θ θσ σ σ σ σ τ′ ′ ′ ′ ′= + − − +  。 (7) 

 

图 4 空心圆柱试样受力状态 

Fig. 4 Hollow cylinder sample under loads 

由于空心圆柱扭剪仪可以实现各种复杂固结应力

状态的加载，按试验要求控制平均主应力 p、固结应
力比 R、中主应力系数 b及初始主应力方向角 0α 的变

化。这 4个基本参数的定义分别为 

1 2 3( ) / 3p σ σ σ′ ′ ′ ′= + +   ，         (8) 

1 3R σ σ′ ′=   ，                  (9) 

1 3( ) / 2q σ σ′ ′= −   ，             (10) 

2 3 1 3( ) /( )b σ σ σ σ′ ′ ′ ′= − −   ，        (11) 

0
21 arctan

2
z

z

θ

θ

τ
α

σ σ
 

=  ′ ′− 
  。       (12) 

因此，由式（1）～（12）可计算出为实现不同 0α
所需的循环加载参数。 

2  试验方案 
考虑到自然沉积的砂土大多为中密砂；在土体的

平面应变问题中，b值往往接近 0.5，且当 b = 0.5时，
内外压差值较小，试验结果更精确，实验过程易于控

制等因素，选取 Dr = 45%的珊瑚砂，在初始有效平均
主应力 0p′ = 100 kPa，固结应力比 R = 1.5，b = 0.5，及

0α =0°，22.5°，45°，67.5°和 90°的条件下进行
固结[13-14]。固结完成后，施加 3个不同的循环应力比
CSR进行不排水循环扭剪试验，空心圆柱试样的 CSR
由下式计算可得[14-15] 

m 0CSR q p′=   ，             (13) 

式中，循环偏应力幅值 2 2
m max( ) 4z zq θ θσ σ τ′ ′= − + 。 

不同固结条件所施加的外荷载及具体的试验方案

如表 2所示，试验应力路径如图 5所示。 
表 2 试验方案 

Table 2 Summary of test schemes 

试验 

编号 

初始主应力 

方向角 α0 

内压 

ip′ /kPa 

外压 

op′ /kPa 

轴向应力 

zσ ′ /kPa 

扭矩 

M/(N·m) 
CSR 

1 0.25 

2 0.30 

3 

0 106.67 96.00 120.00 0 

0.35 

4 0.25 

5 0.30 

6 

22.5 104.71 97.17 114.14 2.9027 

0.35 

7 0.25 

8 0.30 

9 

45 100.00 100.00 100 4.1050 

0.35 

10 0.20 

11 0.25 

12 

67.5 95.29 102.83 85.86 2.9027 

0.30 

13 0.20 

14 0.25 

15 

90 93.33 104.00 80.00 0 

0.30 

 

图 5 试验中应力路径示意图 

Fig. 5 Diagram of stress paths in tests 

3  试验结果与分析 
3.1  0α 对孔压特性的影响 

图6为不同 0α 时饱和珊瑚砂的超静孔压ue与循环

振次 N 的关系曲线。对不同的 0α ，ue随着 N 增加而
增大的发展形式有所不同的，且 ue 有较大的震荡现

象。当 0α = 0°，22.5°，67.5°和 90°时，ue无法达

到 0p′值，ue稳定时仅能达到 0p′的 85%～95%，循环扭
剪过程中试样的有效应力始终大于零；当 0α =45°时，
ue可以达到 0p′值，某瞬间试样的有效应力为 0。因此，

0α 对试样 ue的增长有很大的影响。 
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图 6 不同 0α 时饱和珊瑚砂超静孔压的发展 

Fig. 6 Development tendency of excess pore water pressure at  
various 0α  for saturated coral sand 

3.2  0α 对变形特性的影响 

图7给出了不同 0α 时饱和珊瑚砂各应变分量幅值

（轴向应变 zε 、环向应变 θε 、径向应变 rε 、剪应变 γ ）
与 N的关系曲线。 0α 对各应变分量幅值的发展模式有
很大影响：在循环荷载作用下，不同 0α 的试样均会产
生较大的 γ ；在 0α ≠ 45°时，由于固结时存在轴向
应力，在循环加载时会产生不同水平的 zε ； 0α 相同时，

θε ， rε 的发展趋势一致： zε 较大时 θε ， rε 也较大；
反之亦然。 

 

图 7 不同 0α 时饱和珊瑚砂应变分量的发展 

Fig. 7 Development tendency of strain components at various 0α   

for saturated coral sand 

因此，以单一应变分量描述饱和珊瑚砂的变形特

性是不合理的，宜采用广义剪应变 gγ 描述其变形特

性。广义剪应变 gγ 按下式计算[13，16]： 
2 2 2

g 1 2 1 3 2 3= 2 3 ( ) +( ) +( )γ ε ε ε ε ε ε× − − −  ， (14) 

式中， 1ε ， 2ε ， 3ε 分别为大、中、小主应变。 
图 8 为广义剪应变幅值 gaγ 随 N 增大而增大的发

展趋势。可以发现，所有试样最终均会产生较大的 gaγ 。

国际上有两种常用的砂土液化判据：①Seed等[17]提出

的有效应力等于零的液化判据；②Casagrande等[18]提

出的应变达到某一水平的液化判据，强调了土的液化
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流动特征。由于 0α ≠45°时试样的 Δu不能达到 0p′，

且工程中的破坏，归根结底表现为过量的位移及变形，

因此本文采用 gaγ =5%作为饱和珊瑚砂试样液化的判
据[10，20-21]。 

 

图 8 不同 0α 时饱和珊瑚砂广义剪应变幅值的发展 

Fig. 8 Development tendency of generalized shear strain  
       amplitude γga at various 0α  for saturated coral sand 

图 9 不同 0α 时饱和珊瑚砂广义剪应变与超静孔压比的关系 

Fig. 9 Relationships between amplitudes of generalized shear  

.strains and excess pore water pressure ratios at various  

0α  for saturated coral sand 

3.3  超静孔压比与广义剪应变的相关性 

超静孔压比 Ru定义为 ue与 0p′的比值，Chen等[14]

曾提出 gaγ 与 ue 之间存在唯一性关系，如式（15）所
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示： 
ga utan(π/2 )a Rγ = × ×   。          (15) 

但由于珊瑚砂与一般的陆源无黏性土有着明显的差

异，因此需对式（15）进行如下修正： 
ga u= tan( π/2 )a b Rγ × × ×  ，         (16) 

式中，a，b是与固结状态有关的拟合参数。图 9为饱
和珊瑚砂 Ru与 gaγ 的关系曲线。可以看出，当 0α 相同
时，Ru 与 gaγ 之间存在较强相关性，且不受应力水平

的影响。图 10给出了拟合参数 a，b与 0α 之间的关系。
可以发现，随着 0α 的增大，参数 a呈现出先增大后减
小的趋势，参数 b则呈现出先减小后增大的趋势。 

图 10 参数 a，b与 0α 之间的关系 

Fig. 10 Relationships among parameters a, b and 0α  

3.4  0α 对动强度的影响 

以 CSR作为应力水平指标，图 11给出了不同 0α
条件下施加于饱和珊瑚砂试样的 CSR 与到达液化所
需的循环次数 NL的关系曲线。可以发现：不同 0α 的
CSR–N曲线随 0α 的增大而向左下侧移动。 

图 11 不同 0α 时饱和珊瑚砂的动强度曲线 

Fig. 11 Curves of cyclic resistance at various 0α  for saturated  

coral sand 

由式（1）～（7）可知， 0α 的大小与固结后的 1σ ′，

3σ ′有关，而与固结后的 2σ ′无关。因此，需进一步研究

1σ ′， 3σ ′所在平面的应力状态。以 1σ ′， 3σ ′所在平面的

有效主正应力 13σ ′ 以及主剪应力 τ13作为衡量土单元所

受应力大小的参量，二者表达式如下[19]： 
13 1 3( ) / 2σ σ σ′ ′ ′= +   ，           (17) 

13 1 3( ) / 2τ σ σ′ ′= −   ，           (18) 

式（17），（18）虽对 1σ ′， 3σ ′所在平面的应力状态进行

了描述，但仍未消除其他平面上应力的影响。由式（2），
（6）可知， 2 rσ σ′ ′= ，而 rσ ′的大小仅与内、外压 op′，

ip′ 有关。为了消除不同 2σ ′ 的影响，须设定

o i 0p p p′ ′ ′= = ，此时 2σ ′恒等于 0p′。因此，对 0p′相同的
不同固结状态，将施加的 W，M 及设定条件

o i 0p p p′ ′ ′= = 代入式（1）～（7），可得消除 2σ ′影响的
土单元大、小主应力 1 0σ ′

（ ）和 3 0σ ′
（ ），此时，式（17），（18）

中的 13σ ′ 、τ13退化为 13 0σ ′
（）
，τ13(0)： 

13 0 1 0 3 0( ) / 2σ σ σ′ ′ ′= +（ ） （ ） （ ）   ，       (19) 

0 1 0 3 0( ) / 2τ σ σ′ ′= −13（ ） （ ） （ ）   。       (20) 

则 0p′与设定条件的等效平均有效主应力 0Mp′ 的关系
可表示为 

0M 1 2 0p pβ β′ ′= × ×   ，         (21) 

1 13 0 a( / )mpβ σ ′ ′= （ ）   ，            (22) 

2 13(0) 13(0)1β τ σ ′= −   ，         (23) 

式中， ap′为基准值，等于均等固结条件下初始平均有
效主应力为 0p′的 13 0σ ′

（ ）值，则易得 a 0p p′ ′= ；m 为与土
的物理性质有关的参数。β1，β2 分别表征有效大小主

应力 1σ ′， 3σ ′之和及其之差对土单元的作用。以 0Mp′ 代
替 0p′，修正循环应力比 CSRM可定义： 

CSRM = m 0M/q p′   。            (24) 

须指出，以上对大小主应力的设定仅为假设，其目的

是修正 0p′，并未改变表 2给出的试验加载条件，不影
响试验测试的原始数据。对图 11中 CSR与 NL关系曲

线的数据进行重新处理，可给出 CSRM与 NL之间的关

系曲线，如图 12所示，相应的参数值见表 3。可以发
现：取 m = 0.77时可将不同 0α 的 CSRM与 NL的关系

曲线规准化为一条曲线。 

图 12 不同 0α 时 NL与 CSRM之间的关系 

Fig. 12 Relationships between CSRM and NL at various 0α  for  

saturated coral sand 

将南京细砂[11]、南沙岛礁珊瑚砂[20]和福建砂[10]

的试验结果分别以 CSR和 CSRM作为应力水平指标，

其结果如图 13所示，相应的参数值见表 3。可以发现，
不同 0α 的 3种砂土的 CSR与 NL的关系曲线均规准化 
为单一的 CSRM与 NL关系曲线。可见，指数 m 是与
土的物理性质有关的参数。 
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图 13 3种砂土的 CSR、CSRM与 NL之间的关系 

Fig. 13 CSR and CSRM of three sands vs. NL  
表 3 4种砂土在不同固结状态下 1(0)σ ′ ， 3(0)σ ′ ，β1，β2的取值 

Table 3 Values of 1(0)σ ′ , 3(0)σ ′ , β1 and β2 under different consolidation conditions for four sands 

土类（平均大主应力） m 
0α /(°) R b 1(0)σ ′ /kPa 3(0)σ ′ /kPa β1 β2 

0 130.00 100.00 1.11 0.93 
22.5 128.28  92.93 1.08 0.92 
45 120.00  80.00 1.00 0.89 

67.5 107.07  71.72 0.92 0.90 

南沙岛礁 
珊瑚砂（本文） 
（ 0p′ = 100 kPa） 

0.77 

90 

1.5 0.5 

100.00  70.00 0.88 0.91 
— 1.0 — 100.00 100.00 1.00 1.00 
0 2.0 0.5 150.00 100.00 1.37 

 
0.89 

 0 1.5 0.5 130.00 100.00 1.22 0.93 
30 1.5 0.5 126.37  88.63 1.11 0.91 
45 1.5 0.5 120.00  80.00 1.00 0.89 
60 1.5 0.5 111.37  73.63 0.90 0.89 

南京细砂[10] 
（ 0p′ = 100 kPa） 1.42 

90 1.5 0.5 100.00  70.00 0.79 0.91 
0 1.66 0.5 137.22 100.00 1.18 0.92 
30 1.66 0.5 132.72  85.89 1.09 0.89 
45 1.66 0.5 124.81  75.19 1.00 0.87 
60 1.66 0.5 114.11  67.28 0.91 0.86 
90 1.66 0.5 100.00  62.78 0.82 0.88 
0 1.66 0 154.10 100.00 1.26 

 
0.89 

 

南沙岛礁 
珊瑚砂[20] 

（ 0p′ = 100 kPa） 
0.98 

0 1.66 1.0 122.92 100.00 1.11 
 

0.95 
 0 1.66 0.5 137.22 100.00 1.53 

 
0.92 

 45 1.66 0.5 124.81  75.19 1.00 0.87 
 

福建砂[10] 

（ 0p′ = 100 kPa） 2.49 
90 1.66 0.5 100.00  62.78 0.60 

 
0.88 
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4  结    论 
针对南沙岛礁饱和珊瑚砂进行了一系列不排水循

环扭剪试验，探究了初始大主应力方向角 0α 对饱和珊
瑚砂液化特性的影响，主要结论如下： 

（1）饱和珊瑚砂的超静孔压 ue随循环振次 N的
增大而升高， 0α  ≠ 45°时，ue 趋于稳定时无法达到

0p′，也即，非均等固结时在循环加载过程中饱和珊瑚
砂的强度不会完全丧失；当 0α = 45°时，ue在某些瞬

间可达到 0p′。相同 0α 的超静孔压比 Ru与广义剪应变

幅值 gaγ 的关系可用正切函数表示。 
（2）不同固结条件下饱和珊瑚砂各应变分量的发

展具有较大的差异。 gaγ 是一个综合反映各应变分量发
展的物理指标，可取 gaγ = 5%作为复杂固结条件下饱
和珊瑚砂的液化判据。 

（3）以惯用的循环应力比 CSR作为应力水平指
标时，发现施加于饱和珊瑚砂试样的 CSR与到达液化
标准所需的循环次数 NL的关系曲线随着 0α 的增加而
向左下侧移动；采用修正循环应力比 CSRM作为应力

水平指标时，不同 0α 条件下的 CSRM与 NL的关系曲

线规准化为一条曲线；引自文献的 3种砂土的试验数
据也验证了应力指标 CSRM的普适性。 
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广广    告告 

智能建筑中机械设备自动化的实践 
——评《工程机械》 

曹振法 
（淄博市技师学院，淄博 255000） 

 
随着经济的稳定增长，我国建筑行业得到更大的发展空间，智能建筑也获得了有效提升。智能化

建筑是物质水平显著提高后人们对房屋建筑技术及质量提出的新要求，而机械设备自动化是实现智能

化建筑的关键。机械自动化指在无人干预的情况下，机器装置能按照预订的程序或指令自动控制操作

的过程。近年来，科学技术取得了飞跃的进步，在进行建筑规划设计的过程中，拥有更多完善的机械

设备和装置以满足住户的实际需求，为其提供更理想的居住环境。同时，由于智能建筑规模的增大与

人民群众对此需求的提高，很大程度上也推动了我国城镇化发展和现代化社会建设。因此，加大智能

建筑机械设备自动化的探索与研究，注重在实践过程中合理利用智能化技术等值得相关部门广泛关注

和深度重视。《工程机械》一书由李启月编写，中南大学出版社于 2012 年 12 出版。书中所写内容是工业机械的重要组成部分，

除系统总结编者多年的教学经验和科研成果外，还针对地下岩土工程施工的特点，介绍了国内外有关的最新典型设备和装备。 

全书共分为四篇 15 章。第一篇（第 1章到第 3 章）介绍了包括常用机构、承轴等机械基础，油泵及油马达、油缸、操纵控

制阀及液压基本回路等液压传动知识，以及内燃机和工程机械底盘等工程机械基础。第二篇（第 4章到第 7章）论述挖掘机、钻

孔爆破机械、破碎与支护机械以及运输机械等土石方施工运输机械的特点、主要结构及技术性能与技术特征。第三篇（第 8章到

第 10 章）从路基施工、水泥混凝土路面施工和沥青路面施工等方面阐述道路施工相关机械设备的作用、工作原理及其构造。第

四篇（第 11到第 15篇）主要讲述建筑及构筑物施工机械的相关知识，包括基础处理机械、钢筋加工机械、起重提升机械、天井

掘进机械和全断面隧道平巷掘进机。从整体内容上来看，书中所介绍的设备和装置涉及基础理论、基本构造、工作原理、技术性

能及选用原则；从内容安排上来看，基础理论、机械构造、工作原理和选用原则并重，叙述详细科学，可供采矿与岩土工程及其

相关专业按照其工作需求有选择地使用。该书分类明确、论述清晰，对探讨智能建筑中机械设备自动化的实践有重要帮助。 

首先，从本身优势上看，机械设备自动化可以为智能建筑带来诸多好处。合理运用机械设备自动化，不仅能保障房屋建筑的

整体质量，节省人力，提供更多方便，其与电脑、网络及监控等先进技术设备的结合使用更是有效节省了运营和管理成本。机械

设备自动化在智能建筑中的优势主要体现在以下方面。一是找出运用系统存在的问题并自动处理。智能化建筑的结构随着科技的

发展越来越复杂，安全事故发生的可能性和运营维护工作的难度也越来越大。而机械设备自动化便于进行数据分析，可以很快找

到设备故障数据，从而及时修复故障，保证机械设备的正常稳定运行。二是通过机械设备自动化构建建筑管理平台，将建筑相关

信息在平台上保存、显示和管理。与此同时，建筑管理平台还可以精准展现施工过程中各机械系统的运行情况，并创建出相应的

运行报告。可见，智能建筑中，机械设备自动化不仅能及时发现并处理设备中存在的故障，确保施工顺利进行，还能实现统一管

理，监督各环节的施工情况，保证建筑的质量。 

其次，从技术分析上看，机械设备自动化具备较为完善的施工所需系统。智能建筑机械设备自动化拥有供电系统、照明系统、

设备布线、火灾报警系统及远程处理机等，能满足建筑施工所需，有效保障施工工作的运行和安全事故处理。供电系统是智能建

筑中主要的构成部分，建设企业在建筑规划设计过程中，需要根据工程供电的具体要求进行针对性的创建施工，分析并统计建筑

物的用电工作，进而以供电系统能承受的电负荷为基础，合理设计机械设备体系，以确保供电功能满足建筑物需要。此外，建立

供电系统时，也需要对变压器作出针对性的设置，从而防范供电系统存在的安全隐患。设备布线在建筑工程中有重要地位，其效

果对机械设备运行的安全性有决定性作用。施工企业只有合理采用布线技术，注重技术创新，才能保证智能化建筑建设良好。 

最后，从发展趋势上看，机械设备自动化对建筑智能化发展有重要意义。智能建筑建设是建筑行业未来的发展方向，应得到

建设企业和相关从业者的重视。机械设备自动化对智能建筑的发展具有重大帮助。一是全面掌握发展趋势。在实际施工建设过程

中合理使用自动化的机械设备，能有效降低能源消耗量，实现建筑建设智能化控制，还能提升建筑物的安全性和整体性能，向大

众的需求逐步靠近。二是加强安装管理。利用机械设备自动化进行安装，企业需严格按照安装步骤，做好管理工作，由此全面展

现机械设备系统的功能，提升工程质量。三是体现节能设计理念。通过自动化控制和管理建筑工程，进行针对性的节能设计，能

有效减少能源消耗，促进建筑行业良好发展。 

智能建筑中机械设备自动化的实践具有重要的现实意义，不论从优势、技术，还是发展上看，机械设备自动化对实现智能建

筑和促进其发展都有不可替代的作用。《工程机械》一书论述详细，知识丰富，能为探析智能建筑中机械设备自动化的实践提供

较强的参考价值。 

作者简介：曹振法(1974— )，男，山东潍坊人，硕士，高级讲师，研究方向：机械专业和教育管理。 



广广    告告  

建筑工程概论专业基础课中的创新创业教育研究 
——评《BIM创新创业》 

沈  慧 
（内蒙古建筑职业技术学院，呼和浩特 010020） 

 
在创新驱动、大众创新等诸多国家发展战略理念指引下，各地高校人才培养迎来创新创业教育

的新台阶。为大学生提供贴合专业实际、符合社会经济发展实情的优质创新创业教育，不仅可以引

导学生充分发挥自身所学和聪明才智投入到社会经济建设中来，还可以在潜移默化中转变毕业生常

规就业、职业发展固有思维，有效促进教育教学体系优化和社会意识形态发展。高校建筑工程类专

业是社会工程建设、基础设施建设、工业工程相关领域发展的核心人才输出基地，搞好高校建筑工

程类专业人才培养创新创业教育，就是为相关领域行业长期、稳定发展提供持续动力和有力支持。 
高校建筑工程类专业基础课程教学有其特殊性：建筑工程类专业学生思维活跃，乐于接触、了

解、学习、接受新鲜事物，对于连篇累牍式的理论教学兴致不高；在学生职业能力和专业素养方面，

相较于其他人文学科，建筑类专业更偏重实践操作能力的培养；建筑工程专业基础课程教学中专业

术语、概念出现频率高，专业理论技术本身对其他领域学科具有很强的渗透性和适应性。因而要想在高校建筑类专业基础课程中

有机融合创新创新教育，就必须深度结合其专业教学特征，才能事半功倍。 

作为高职高专“十三五”建筑及工程管理类专业系列规划教材，《BIM 创新创业》紧扣建筑工程专业课程教学以及大学生就

业、职业发展实际，分模块细致阐述了 BIM、创新创业的基本理论、大学生 BIM 创新创业概述、土建类竞赛理论方案及竞赛技

能、创业机会与创业风险以及新创企业等内容，并逐一详解了 BIM在建筑工程类竞赛中决策与设计阶段、施工阶段、运维阶段的
多方面应用。鉴于高校建筑工程类专业教学的特殊性，作者在各个模块之后附录与模块核心内容高度相关的经典实例，不仅提升

学生在创新创业教育中从积极性和参与度，也提升了学生与课程教学的互动性，有利于培养学生自主学习能力和创新能力。总的

来看，该书内容丰富实用，专业性、实践性强，与建筑工程类专业实际高度贴合，可作为高职高专院校建筑工程类专业基础课程

信息化教材，也可供建筑工程类相关领域技术工作人员参考借鉴。 
高校建筑类专业基础课程如何融入创新创业教育，参考《BIM创新创业》一书中对大学生创新能力培养具体实施方法等理论

研究内容，可以从以下几方面着手： 
高校首先要明确创新创业教育的核心目标，才能做到“有的放矢”。建筑类专业基础课程融合创新创业教育的根本目的在于

培养和提升大学生的创新意识、创新能力。培养具备过硬专业素养、一定科技管理能力、较强职业道德的高素质人才是建筑类专

业基础课程的核心目标，建筑类专业创新创业教育教学必然要与其学科定位相适应，才能发挥建筑类专业基础课程与创新创业教

育的协同作用。 
其次，高校要加强建筑类专业学生风险教育。高校要让学生充分认识创新创业是需要承担一定风险的，着力培养学生对创新

创业风险识别、风险防控、风险规避的意识和能力。风险意识教育是创新创业教育教学中不可缺失的部分，只有全面树立学生的

风险意识，才能正确指引学生积极开展创新创业实践探索。从创业机遇识别到创业融资渠道，从创业思路到风险识别，建筑类专

业基础课程要科学、巧妙融入风险教育，避免学生因缺乏风险意识而走弯路、走错路而降低创新创业实践积极性和不必要的资源

浪费。 

再次，强化创新创业教育内容、理念、技能与建筑工程概论专业基础课程的融合度。从本质上来说，以专业基础课为载体的

创新创业教育是在以往无差别教学的基础上实现了一定提升，但是还不足以满足当前建筑类专业大学生创新创业教育实际需求。

在总体创新思维、格局上，高校要重视建筑工程概论课程教学内容与创新创业教育理念的系统性、一致性、有效性，将建筑类专

业创新创业所需理论、技能合理融入专业基础课程理论教学和实践指导。 

最后，借助建筑工程概论这门建筑类专业基础课，高校要全面发挥其载体作用，科学设计、规划建筑类专业创新创业教育教

学方案，确保教学方案贴合专业教学实际和行业发展实际。创新创业教育的主体对象是建筑类专业大学生，只有充分考量学生的

具体学习需求、专业发展、职业规划等因素，合理规划设计创新创业教育方案，才能全面提升学生的学习积极性，也才能让创新

创业理念真正走进学生心中。相对于大学生，高校对于建筑专业发展趋势和现状以及人才需求的把握要更为全面、真实、及时，

因而高校要积极发挥自身资源、平台优势，及时完善、优化建筑类专业创新创业教育教学方案，例如教学理念、模式、内容、实

践课程等模块的机动调整。在内容方面要与建筑类专业实际相结合，同时也要注重创新创业教育理论的实用性和专业性，灵活调

整各部分内容的权重，做到主次分明、重点突出。 
此外，高校还应当建立并完善校际创新创业教育分享交流平台，促进创新创业教育教学成功经验学习和交流，全面提升自身

教育教学质量和水平，充分发挥高校“四大功能”，积极服务现代化建设。 
作者简介：沈  慧(1981— )，女，内蒙古呼和浩特人，硕士，讲师，研究方向：创新创业与思政教育。 



广广    告告 

岩土工程施工合同法律风险防控研究 
——评《工程合同：法律、规则与实践》 

刘成杰，马梦婷 
（北京科技大学文法学院，北京 100083） 

 
随着经济的快速发展和现代化社会建设进程的推进，我国岩土工程建设行业发展日新月异，为提高

人民生活水平和促进国民经济增长发挥了重要作用。工程施工过程较为复杂，涉及的建设企业单位多，

工程项目建设施工周期长。因此，参与同一工程项目建设的各相关企业单位间极易产生权益和利益矛盾

纠纷。合同是市场经济体制下，维护相关企业单位权益、利益和维持公平竞争秩序的重要手段，做好合

同风险管理工作，不仅能合理保障各参建单位的合法权益，还能推动工程建设行业形成良好的竞争氛围，

促进建设行业科学有序发展。工程施工建设过程中，相关企业单位发生矛盾纠纷的现象并不少见，不但

延长项目建设周期、影响项目口碑，而且降低了外界对整个行业的风评。良好的合同管理能有效约束参

建单位的行为、化解参见单位的矛盾、保障工程顺利进行。由此可见，研究岩土工程施工合同法律风险防控具有重要的现实意义。

《工程合同：法律、规则与实践》由林立编写，北京大学出版社 2016年出版。该书以工程法律为基础，根据最高人民法院司法

解释及地方人民法院的指导意见，以及各级人民法院公布的案例，深度剖析工程建设领域的相关法律问题，同时还融合了工程管

理、工程技术和工程经济等内容，结合工程实践，并对现实环境中理解和运用国内现行的工程合同需要注意的法律和管理问题进

行分析和提示。书中除了阐述中国法律环境下工程合同应该注意的事项外，对英国的相关法律原则和法律问题也进行了阐述和对

比，可方便从事国际工程的读者借鉴，有助于理解国际工程合同中隐含的法律原则和理念。 

全书共有十二章。第一章简要概述工程合同的法律属性以及适用范围等。第二章介绍工程合同的成立和效力、工程合同条款

和解释、工程带垫资承包与合同效力以及无效的工程合同。第三章是工程合同与招标投标，阐述工程施工招标投标的规定、施工

招标的条件和程序、工程设计招标投标的相关规定、招标投标过程中的注意事项以及招标投标活动对工程合同的影响。第四章介

绍发包人、工程监理、承包人以及其他工程合同的参与主体。第五章论述工程分包的类型、制定分包合同中的法律关系、工程分

包和支付方式、与工程分包相关的违法行为及其他与工程分包有关的法律问题。第六章叙述工程价款的基本原理、工程计量和计

价、工程价款的调整、工程价款的支付与优先受偿权等。第七章描述主题是工期，包括工程开工、工程竣工、工程原理和相关法

律问题、工程进度计划、工程延误和顺延以及工程暂停施工等。第八章是工程变更与索赔，重点介绍工程索赔的起因、索赔项目

和估算、变更和索赔管理等。第九章主要阐述工程质量、安全生产与环境保护的内容。第十章陈述内容有工程风险、工程风险费

用的法律问题、工程特殊风险及处理、工程担保与工程保险等。第十一章讲述的是违约和解除合同，包括工程合同违约的构成、

工程合同的违约情形、合同违约的抗辩与免责、合同违约的法律救济以及合同违约的解除等相关法律问题。第十二章介绍和解与

调解、工程争议评审、工程仲裁、工程诉讼等争议解决方法。该书工程法律知识系统全面，法律、规则与实际案例相结合，为研

究岩土工程施工合同法律风险防控提供了重要的参考资料。 

一、工程合同的法律风险种类 

1.采购合同。工程施工中涉及多种物资采购，所以会产生很多物资采购合同。采购合同的合理、公平和明确可以减少、甚至

杜绝后续工作中的风险隐患，推动工程顺利施工。反之，则会为工程带来风险隐患，阻碍工程施工的进行。如机械设备采购合同

中，除了写清生产厂家和价格外，设备名称、型号、规格以及质量标准等重要信息也需要详细标明。只有工程合同清晰细致，合

同双方之间任何一方出现违约行为时，法律才能根据已有规定对违约方进行合理追责，保护另一方的合法权益。 

2.分包合同。由于工程施工过程复杂，管理难度大，大部分施工单位会将一些工程进行分包。分包的内容与形式种类多样，

根据内容与形式的不同，承包商需要承担的责任与义务也各异。事实上，现实中的很多分包合同都不具任何法律效力，有些总包

单位与分包单位之间还不签订分包合同，更易造成转包和分包等不合法现象，各单位责任不明、工款拖欠等风险也难以得到遏制。 

3.担保合同。签订担保合同具有降低施工单位履约风险、遏制不合理低价以及完善建设市场信用体系的作用。工程施工单位

的风险担保通常会涉及较大金额，而企业的经济效益与担保业务关联密切，一旦出现合同内容不具法律效力、与实际情况不符，

以及合同双方责权划分不明等担保合同风险，企业的经济效益将受到极大影响。 

4.劳动合同。劳动合同风险存在于施工单位和施工人员之间，有确立劳动关系、明确双方权利和义务的作用。具体的劳动合

同风险有：个别约定不合理、不合法，某些关键性条款内容不明确，以及合同内容不具法律效力等。 

二、合同法律管理存在的风险 

1.承包商资质风险。签订工程施工合同时，工程承包商需要出具相关证件证明对所承包的工程具有承包能力和承包资质，以

免在工程施工过程中产生因承包资质不完全和承保能力不足带来的法律纠纷。在实际生活中，一些不完全具备某些工程项目承包
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资质的承包商为了获得项目建设承包权，从中获取利益，会借助具有工程承包资质企业的名头去签订承包合同，再将该工程项目

转包给同样资质不完全的承包商，给工程项目建设带来极大的风险隐患和法律纠纷隐患。 

2.合同文本风险。一些施工单位为了推卸有关责任、躲避风险，在所签合同中常出现模棱两可、表述不清等问题，部分用词

或文字描述也存在歧义。这样，当工程出现矛盾纠纷时，责权难以明确，给工程施工带来风险。为了促进工程建设单位的公平竞

争和该行业的稳定发展，相关部门对与工程施工有关的合同文本作了详细规范，严格按照规范规定去编写，合同内容清晰明确，

就可以减少很多合同法律风险。 

3.招投标风险。为有效确保工程建设企业竞争的公平性，国家明确规定签订工程建设项目合同、特别是规模较大、周期较长

的项目合同时，需要严格以招投标的形式进行。但我国法律对招投标的规范还不够具体详细，招投标的具体流程也没有明确规定，

跟不上招投标制度在国内发展成熟的速度，对后续的工程施工合同存在很大风险。 

三、工程合同在各阶段的风险 

1.合同签订阶段。合同签订阶段，岩土工程施工单位的风险问题主要有以下几个方面。一是招标环节中，对相关合作单位的

资质能力审核不够全面细致，为施工过程的顺利进行埋下隐患。二是合同内容中，相关条款是否合理、合法，合同双方的责任、

义务以及拥有的利益划分是否明确等。三是合同内容是否符合国家法律法规，是否有霸王条约，法律的公平性与公正性有没有得

到体现，内容有没有大量漏洞以及是否存在阴阳合同等问题。 

2.合同履行阶段。合同履行环节是合同签订单位对合同内容的保障和落实。在合同双方履行各自义务的过程中，存在很多风

险。一是自然风险。由于工程提供的地基与实际情况之间有一定差距，以及各地地质条件的差异，施工过程中遇到特殊地质条件

或超挖、超填的情况，很容易加大工程施工的难度和工作量，难以确保在合同期限内完成施工。二是合同内容不够严谨规范导致

的单方面约束性。若合同条款不够全面完善，缺乏施工合同风险防控与风险索偿等相关条款，致使合同存在不公平的单方面约束

现象，极容易增加合同双方的矛盾纠纷，增加合同法律风险。三是对施工单位履行合同约定的行为缺乏有效监管。施工过程中，

缺乏高效合理的管控机制监督施工单位对合同的执行情况，不仅难以保证施工进度顺利进行，对合同执行效果也有很大影响。 

3.合同终止阶段。部分企业认为合同风险只存在合同签订和履行阶段，忽视了合同终止后存在的风险问题，认为合同终止阶

段没有什么风险能对自身利益造成影响和伤害。基于这种想法，施工单位对合同资料保管和保密信息等重视程度不够，造成资料

信息外泄，给自身带来很大的风险隐患。 

四、工程合同法律风险的防控 

1.完善施工相关的管理制度。防控工程合同法律风险，从管理制度上看主要有两个方面。一是完善合同管理制度。合同管理

制度能对工程合同进行有效管理，全面审查施工过程中的具体情况，结合各种影响因素预测可能出现的纠纷，进而纠正合同中不

合理、不合法以及不明确的条款，防止纠纷出现的可能。二是增强承包商资质审核管理。加强承包商资质审核管理工作，能有效

避免承包商资质与所承包工程条件不符的情况，减少风险隐患和法律纠纷。 

2.强化责任意识与法律意识。强化建设企业和施工单位的责任意识与法律意识，是从源头加强工程合同风险防控的方法，使

工程合同双方充分学习岩土工程相关法律法规和制度政策，具备良好的公民责任意识，保证工程合同内容的科学性、合理性与公

平性，从而确保工程施工按时按质顺利完成。 

3.加强合同履行的监管力度。为了确保工程合同各条款的有效执行和落实，工程监管相关部门应积极联系建设企业和施工单

位，加强对施工过程和施工质量的监管和检验，保证合同履行的质量。同时，施工单位应完善自身奖励与惩罚机制，根据工作人

员在防范法律风险工作中的表现情况给予相应的奖励或惩罚，强化施工人员对合同风险的重视和实践，尽力避免工程合同法律风

险对工程项目造成的影响。 

4.提高管理人员的业务水平。合同管理人员具备的综合素质和专业能力与合同法律风险等级有很强的负相关。因此，提高合

同管理人员的业务水平，能在很大程度上有效降低合同法律风险。提升合同管理人员的综合素质水平可以由企业面向特定群体开

展相关培训，规定持证上岗，提高管理人员的就业条件；也可以定期或不定期进行业务考核，确保管理人员的道德修养、责任意

识与综合业务水平等满足企业的用人要求。 

由于岩土工程自身的特殊性，施工过程中容易产生合同法律风险。为避免法律风险与利益纠纷，建设企业与施工单位可以从

完善相关管理制度、强化责任意识与法律意识、加强合同履行的监管力度以及提高合同管理人员业务水平等方面入手，增强对工

程合同法律风险的防控，保证工程施工顺利进行。《工程合同：法律、规则与实践》一书内容系统全面，表述清晰严谨，对于岩

土工程施工合同法律风险防控研究具有较强的参考价值。 
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