




《岩土工程学报》第十二届编委会名单 
2016年 4月 8日  南京 

 
名誉编委： 周  镜 孙  钧 黄熙龄 魏汝龙 谢定义 殷宗泽   
主    任： 陈生水        
副 主 任： 汪小刚 龚晓南 孔令伟 滕延京 陈祖煜 张建民   
编    委： （以汉语拼音为序）      
 蔡袁强 蔡正银 曹文贵 陈国兴 陈龙珠 陈仁朋 陈生水 陈卫忠 
 陈云敏 陈正汉 陈祖煜 程展林 邓  刚 杜修力 范嘉程 冯世进 
 冯夏庭 高广运 高文生 高玉峰 葛宇甯 龚晓南 何满潮 洪振舜 
 黄安斌 黄茂松 黄润秋 蒋明镜 孔令伟 赖远明 李广信 李国英 
 李术才 李万红 李运辉 刘汉龙 刘松玉 卢文波 马  巍 明经平 
 缪林昌 邵生俊 沈  强 沈水龙 沈小克 施  斌 施建勇 宋二祥 
 孙德安 滕延京 汪  稔 汪小刚 王复明 王建华 王兰民 王立忠 
 王明洋 王卫东 王  媛 韦昌富 吴宏伟 谢和平 谢康和 谢永利 
 徐长节 徐永福 杨春和 杨光华 杨  庆 杨仲轩 姚仰平 于玉贞 
 俞清瀚 袁晓铭 岳中琦 詹良通 张  嘎 张鸿儒 张建红 张建民 
 张文忠 章为民 赵明华 郑  刚 郑  宏 郑俊杰 周  成 周创兵 
 周  健 周小平 朱合华 朱俊高 卓子然    

.M. D. Bolton      L. Laloui      X. S. Li     J. Chu      F. H. Lee      H. S. Yu     J. H. Yin 

.W. D. Guo        J. C. Chai      J. Han      F. Zhang    Y. J. Cui      .Ta-teh Chang 
主    编： 蔡正银       
副 主 编： 汪小刚 杨春和 明经平     
责任编辑： 明经平 李运辉 胡海霞 孙振远 黄贤沙   

 
 

岩土工程学报 Chinese Journal of Geotechnical Engineering 

（月刊 1979年创刊） (Monthly, Started in 1979) 
第 42卷第 8期（总 353）2020年 8月出版 Vol. 42, No. 8 (Total No. 353) Published in Aug. 2020 

主       管 中 国 科 学 技 术 协 会  
主       办 中  国  水  利  学 会 

中  国  力  学  学 会 
中国水力发电工程学会 

中国土木工程学会 
中 国 建 筑 学 会  
中国振动工程学会 

承       办 南京水利科学研究院 
编 辑 出 版 《岩土工程学报》编辑部 

地址：南京虎踞关 34号，210024 
电话：（025）85829534，85829556 传真：（025）85829555 
电子信箱：ge@nhri.cn 

主   编 蔡正银 

印       刷 河海大学印刷厂 
发 行 范 围 公 开 发 行 
订       阅 全国各地邮局（南京邮局总发行） 

国内邮发代号 28–62 
国外总发行 中国国际图书贸易总公司（北京 399信箱） 

国外发行代号MO 0520 

网       址 www.cgejournal.com 

 
Competent Authority: 

China Association for Science and Technology 
Sponsors: 

Chinese Hydraulic Engineering Society, China Civil Engineering 
Society, The Chinese Society of Theoretical and Applied 
Mechanics, The Architectural Society of China, Chinese Society 
for Hydropower Engineering and Chinese Society for Vibration 
Engineering 

Published under the Auspices of 
Nanjing Hydraulic Research Institute 

Edited and Published by  
Editorial Office of Chinese Journal of Geotechnical Engineering 
Address: 34 Hujuguan, Nanjing 210024, China 
Tel: 86-25-85829534, 85829556  Fax: 86-25-85829555 
E-mail: ge@nhri.cn 

Editor-in-Chief: 
CAI Zheng-yin 

Printed by   Hohai University Printing Factory 
Overseas Distributor: 

China International Book Trading Corporation  
P. O. Box 399, Beijing, China 

Web Site:  www.cgejournal.com 

广 告 登 记 江苏省工商行政管理局登记编号：广登 32000000054 

mailto:ge@nhri.cn
http://www.cgejournal.com
mailto:ge@nhri.cn
http://www.cgejournal.com


 



《岩土工程学报》征稿简则

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

办的学术性科技期刊。本刊被《中文核心期刊要目总览》连续多年确认为

核心期刊，并在建筑类核心期刊位于前列；本刊被科技部“中国科技论文

统计源期刊”（中国科技核心期刊）及“中国科技论文与引文数据库”收录；

本刊被中国科学院“中国科学引文数据库”收录；本刊被“中国知网”全

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

1  宗旨及内容  

（1）本刊旨在促进学科理论和实践的发展、促进海内外学术交流、加

速科研成果向现实生产力转化。  

（2）刊登土力学和岩石力学领域中能代表当今先进理论和实践水平的

科学研究和工程实践成果等。欢迎国家自然科学基金项目及其他重要项目

的研究成果向本刊投稿，倡导和鼓励有实践经验的作者撰稿，并优先刊用

这些稿件。 

（3）本刊为月刊，主要栏目有：黄文熙讲座、综述、论文、短文、工

程实录、焦点论坛、讨论和简讯等。 
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（5）凡本刊刊登的稿件均收入相应期刊光盘版及期刊网，并与印刷稿
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关键词；基金项目及编号(首页下注)；正文（按 1 2 3，1.1  1.2  1.3，（1）
（2）（3），a）b) c)分章节)；参考文献。 

（8）图表设计恰当，具自明性；先见引文，后见图表；表名和图名一
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17.0 cm。插图比例宜适当，图面宜清晰，线条宜均匀，主线选 5号线，坐

标线选 4号线，辅助线选 3号线，图中汉字为小 5号宋体字，图中字符务
必与正文一致。 

（9）计量单位使用我国法定计量单位，公式及中外文字符务必分清大小

写，正斜体，黑白体，上下角标等，易混淆字符第一次出现时用铅笔注明。 

 （10）摘要应写成报道性内容，直接阐明研究的目的、方法、结果

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

评价；不要简单重复题目中已有的信息；不出现数学公式、化学结构式、
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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
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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
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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  
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振杆密实法处理湿陷性黄土地基试验研究 
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摘  要：湿陷性黄土地基加固处理是中国西部开发建设工程中面临的问题之一，且面广量大。振杆密实法技术处理湿
陷性黄土地基，采用自主研发的振杆密实设备，以甘肃中兰铁路客专项目工程场地为依托，提出了气动振杆密实法处

理湿陷性黄土地基的施工工艺，并对处理效果进行了测试评价。原位测试和室内试验结果表明：处理后黄土为非湿陷

性，平均湿陷系数为 0.003；处理范围内土层锥尖阻力、侧壁阻力和标贯击数较处理前显著提高，面波波速提高 15%左
右，且土层各项物理力学性能指标均有明显改善。结果表明振杆密实法是湿陷性黄土地基处理的一项全新技术，具有

节能环保、经济高效等优点，在黄土地区有推广应用前景。 
关键词：振杆密实法；湿陷性黄土；室内试验；原位测试；湿陷性；振动影响 
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Field tests on improvement of collapsible loess by vibratory probe                 
compaction method  

LIU Song-yu1, 2, DU Guang-yin1, 2, MAO Zhong-liang3, GAO Chang-hui1, 2, ZENG Biao1, 2, YANG Yong4,               
ZHANG Ding-wen1, 2 

(1. School of Transportation, Southeast University, Nanjing 210096, China; 2. Jiangsu Key Laboratory of Urban Underground Engineering 

and Environmental Safety, Nanjing 210096, China; 3. China Railway Fifth Survey and Design Institute Group Co., Ltd., Beijing 102600, 

China; 4. Jiangsu Shengtai Construction Engineering Co., Ltd., Lianyungang 222000, China) 

Abstract: The improvement of collapsible loess is one of the technical problems in the development and construction of 

western China. The collapsible loess covers a large area, and there are many ground treatment projects under construction. The 

vibratory probe compaction method is first proposed to treat collapsible loess. During the project of Zhongwei-Lanzhou high 

speed railway, the technology of pneumatic vibratory probe compaction method to treat collapsible loess is proposed by using 

the self-developed vibratory probe compaction equipment, and the treatment effect is evaluated. The results of the in-situ and 

laboratory tests show that the collapsibility of subsoil is eliminated after treatment, with an average collapsibility coefficient of 

0.003. The cone resistance, sleeve friction and SPT blow counts in the treated soil are significantly higher than those before 

treatment. Moreover, the surface wave velocity of subsoil increases by 15% and its physical and mechanical properties are also 

significantly improved. The vibratory probe compaction method is effective for the treatment of collapsible loess. The new 

construction technique is energy-efficient, environment-friendly, fast in construction and low-cost, and it can be applied in loess 

areas.  

Key words: vibratory probe compaction method; collapsible loess; laboratory test; in-situ test; collapsibility; vibration effect 

0  引    言 
黄土覆盖中国西北、华北以及东北松辽平原等地，

具有分布广、层厚大和工程性质复杂的特征，黄土的

水敏性、大孔性、结构性、湿陷性和地震液化性等[1-2]，

对中国西部大开发战略的黄土工程建设带来了巨大挑 
战。工程实践中一般均需要对黄土进行加固处理，目

前，常用的处理湿陷性黄土地基的方法有强夯法、灰 
土挤密桩法、预浸水法、垫层法和化学加固法[3-6]等，

分析表明，上述方法已在黄土地区的工程建设中得到
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表 1 处理前土层室内试验结果统计表 

Table 1 Laboratory test results of subsoil before treatment 

图 1 试验场地工程地质剖面图（局部） 

Fig. 1 Engineering geological section of test site 

了推广应用，并已形成相应的规范标准，但也存在各

自的局限性。因此，研发经济、高效、环保的新型黄

土地基处理技术对中国西北地区黄土工程建设具有重

大意义。 
振杆密实法是 20世纪 90年代发展起来的一种处

理可液化地基的新方法，该方法使用一种类似国内沉

管灌注桩的施工机械，将一根细长扁平的杆件以振动

的方式沉入土中，通过沉杆过程中的垂直振动使杆件

周围的土层发生剧烈振动，调整其上振动器频率来达

到土–振杆系统的共振频率[7-8]，使振杆获得的能量能

以最佳的方式传递到周围的土体，进而实现土体的密

实。该方法无需额外的填料，且施工简单、方便，加

固效果显著。东南大学采用自主研发的十字形振动翼[9]

及施工设备[10]，在多个液化地基处理工程中得到了成

功应用，取得了显著的社会经济效益[11-14]。然而，关

于振杆密实法处理湿陷性黄土地基的相关理论与应用

研究还未见报道。 
本文结合中卫至兰州客运专线（中兰客专）项目，

采用自主研发施工设备，对振杆密实法处理湿陷性黄

土地基技术进行了现场试验研究，并对试验效果进行

了检测和评价。 

1  试验场地概况 
振杆密实法处理湿陷性黄土地基试验段位于甘肃

省白银市靖远县，为设计的中兰客专靖远北车站场坪

区附近。场地地处黄河高级阶地，地形平坦、开阔，

属于地震烈度Ⅷ度区。地面高程为 1463.610～
1417.932 m，相对高差 45.6 m。根据勘察资料，场地
内地层岩性主要为第四系全新统冲洪积层（Q4

al+pl）砂质

黄土、第四系上更新统冲洪积层（Q3
al+pl）粗圆砾土、卵

石土，如图 1 所示。其中，②42砂质黄土（Q4
al+pl3）具

自重湿陷性，湿陷系数 δs=0.015～0.087，自重湿陷系数
δzs=0.015～0.089，湿陷性土层厚 21.0～37.3 m；且②42

砂质黄土承载力较低，物理力学性质差，为松软土。 
根据专项补勘结果，结合土性和物理力学指标，

可将勘察深度范围内的土层分为 3层，如表 1所示。
场地土层含水率随着深度的增加而逐渐增大，数值介

于 7.9%～11.9%；干密度随深度也有增大的趋势，介
于 1.32～1.35 g/cm3；孔隙比介于 1.001～1.038；内摩擦
角和黏聚力随深度变化不明显，内摩擦角介于 18.3°～

直剪 压缩模量/MPa 
土

层 

深度 

/m 

统计 

项目 

含水率

/% 
孔隙比 

干密度

/(g·cm-3) 

液限 

/% 

塑限 

/% 

塑性 

指数 
内摩擦

角/(°) 

黏聚力 

/kPa 

100～200 

kPa 

200～400 

kPa 

湿陷 

系数 

平均值  9.200 1.001 1.35 25.0 16.0 9.0 23.200 11.500 5.900 7.500 0.021 
① 0.0~4.5 

标准差  0.918 0.029 0.019 1.431 0.525 0.908  0.611  1.320 1.325 1.477 0.004 

平均值 10.900 1.043 1.32 25.9 16.2 9.6 23.500 10.700 6.500 8.200 0.016 
② 4.5~7.3 

标准差  1.172 0.030 0.021 1.028 0.378 0.653  1.154  1.498 1.301 1.094 0.003 

平均值 11.900 1.015 1.35 27.9 16.9 11.0 18.300 10.100 7.300 8.100 0.014 
③ 7.3~10 

标准差  0.559 0.030 0.022 0.965 0.308 0.668 —  0.306 1.569 1.471 0.004 
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23.7°，黏聚力介于 9.9～11.5 kPa；压缩模量为 5.1～
7.3 MPa，随深度整体上有缓慢增大的趋势。试验区黄
土的湿陷系数随深度增加逐渐减小，地表下 10.0 m范
围土层湿陷性等级为中等到轻微湿陷性。根据设计要

求，需要对 8.0 m以上的黄土进行加固处理。 

2  气动振杆密实法处理湿陷性黄土地

基施工工艺 
2.1  振杆密实法装备 

研发的振杆密实法处理湿陷性黄土地基的装备如

图 2所示，主要由振动锤、振动杆、控制系统和附属
设备四部分组成，其中附属设备包括行走机构、导向

架、组合钻头、高压气泵、发电机、托盘机构、填土

机构等。 

 

图 2 湿陷性黄土地基处理施工装备 

Fig. 2 Ground treatment construction equipment 

采用 DZ-90KS变频式防音型电动振动锤，由激振
器、减振弹簧和提升滑轮等组成。振动杆是由两根垂

直相交、设有圆形通孔的钢板交叉连接成横截面呈十

字型的振杆，该振杆的四条直翼外侧边设有连续的凸

形三角齿，内侧边均布尖刺齿，利于破坏土体结构，

减小沉杆阻力。此外，振动杆下端钻头处沿环向布置

6 个喷气孔，其喷射的高压气体能够辅助振动杆的下
沉。控制系统分自动和手动两种操作模式，其中自动

操作模式只需设置处理深度、振动频率、喷气压力、

起重机放线速度即可实现简便操控；为了避免自动操

作模式出现问题，在施工过程中亦可利用手动操作模

式进行调节。 
2.2  气动振杆密实法施工工艺 

针对湿陷性黄土的特点和黄土地区干旱缺水的环

境条件，通过现场工艺试验总结，提出了边喷气边振

动下沉的气动振杆密实法施工工艺（图 3），主要包括

振点定位、高压喷气、振动下沉、留振、振动反插、

振动提升、回填振压和圆板静压等过程。根据不同场

地的施工条件和地质情况，施工工艺可适当调整。 

图 3 振杆密实法处理湿陷性黄土地基施工工艺流程图 

Fig. 3 Flow chart of vibratory probe compaction method for  

collapsible loess treatment 

具体施工过程如下： 
（1）施工前准备：整平场地，清表；根据施工图

编制施工方案，按照平面图布置振点位置；对设备进

行全面检查，尤其是喷气孔是否通畅。 
（2）振点定位：起重机悬吊振动杆通过行走机构

移动到指定点位并对中。 
（3）高压喷气：根据设计压力操作空气压缩机，

使喷气孔保持高压注气状态（图 4（a）。 
（4）振动下沉：启动振动锤，控制起重机放线速

度使振动杆在振动锤高频振动和其自重作用下缓慢振

入土中（图 4（b）），直至 8.0 m（设计深度），并留振
15 s。振动杆下沉过程中，始终要观察振动杆的稳定
性、垂直度和下沉深度。 
（5）振动提升：起重机在振动锤工作状态下缓慢

收线并将振动杆提升，直至第一次反插深度 4.0 m处。 
（6）振动反插：喷气上拔至 4.0 m时进行第一次

反插，反插至 6.5 m，再次提升至 2.0 m，反插至 5.0 m，
提至地面，停止喷气。 
（7）回填振压：振动杆提至地面后，需对振孔进

行回填，回填前先在振动杆底端加上圆板，再辅助填

土机构，边填土边振压（图 4（c））。 
（8）圆板静压：回填振压结束后，关闭振动锤，

利用振动锤与振动杆的自重作用将表层松散土体静压

密实，最后将振杆提至地表。 
2.3  施工参数与测试内容 

根据工艺性试振试验总结，主要施工参数确定为：

振动频率为 16.0 Hz，喷气压力为 0.8 MPa。正三角形布
点，振点间距 1.2 m，处理深度根据设计要求为 8.0 m。 
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图 4 施工现场照片 

Fig. 4 Photos of construction site 

处理后在振点中心和三点形心处（图 5）分别进
行挖探取样和原位测试，对处理后的黄土土层强度、湿

陷性和承载力等进行评价。具体检测项目包括 10 d龄
期的室内土性基本参数测试、湿陷系数、静力触探试验

（CPT）、标准贯入试验（SPT）和瞬态瑞利面波测试。 

 

图 5 测点布置示意图 

Fig. 5 Layout of test points 

3  振杆密实法处理湿陷性黄土地基效

果评价 
3.1  振后地表沉降 

振杆密实法通过振动杆的高频振动和高压喷气作

用破坏振点周围黄土的结构，引起振点附近下沉，形

成振孔，如图 6 所示，单点振孔深约 2.5 m，直径约
0.7 m。每个振孔经回填振压，试验区群点振后地表整
体沉降 0.7 m左右，如图 7所示。 
3.2  土性基本参数变化分析 

随机选取试验区内 3个振点，采用洛阳铲分别在
振点中心和三点形心处挖孔，人工下井每隔 1 m取样
一件，及时送往实验室检测。室内试验内容与结果如

表 2所示。 

     

图 6 振孔的深度和直径 

Fig. 6 Depth and diameter of vibration hole 

图 7 试验区地面沉降 

Fig. 7 Ground subsidence in test area 

表 2 处理前后土性基本参数变化 

Table 2 Changes of soil properties before and after treatment 
测试结果 

测试项目 土

层 
处理

前 测点位

置 
处理

后 
提高幅

度/% 
1.2-Z 0.775 -22.58 

① 1.001 
1.2-S 0.799 -20.18 
1.2-Z 0.817 -21.67 

孔隙比 
② 1.043 1.2-S 0.867 -16.87 

1.2-Z 1.53  13.33 
① 1.35 1.2-S 1.50  11.11 

1.2-Z 1.49  12.88 
干密度

/(g·cm-3) ② 1.32 1.2-S 1.45   9.85 
1.2-Z 13.9 135.59 

① 5.9 1.2-S 11.3  91.53 
1.2-Z 11.9  83.07 

压缩模量 
（100～200 
kPa）/MPa ② 6.5 1.2-S 12.7  95.38 

1.2-Z 24.8   6.90 
① 23.2 1.2-S 29.2  25.86 

1.2-Z 24.3   3.40 
内摩擦角

/(°) 
② 23.5 1.2-S 24.9   5.96 

1.2-Z 14.2  23.48 
① 11.5 1.2-S 14.6  26.96 

1.2-Z 16.0  49.53 黏聚力/kPa 
② 10.7 1.2-S 12.2  14.02 

由表 2可知，振杆密实法处理后土层的物理力学
指标均有明显改善。其中，孔隙比降低 16%～23%，
干密度提高 9%～14%，压缩模量大幅提高，增幅在
83%～136%，内摩擦角和黏聚力也均有一定幅度的增
加，土层密实度得到显著提高。 
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3.3  振后黄土湿陷性评价 

振点间距 1.2 m处理区黄土的湿陷系数随深度分
布如图 8所示。处理后土层湿陷系数较处理前有了一
个数量级的降低，湿陷系数平均值为 0.003，均为非湿
陷性黄土。8.0 m 以下一定范围内黄土的湿陷系数也
有一定程度降低。振点中心和三点形心处各土层湿陷

系数差异不明显。 

图 8 处理前后黄土湿陷系数随深度分布图 

Fig. 8 Distribution of loess collapsibility coefficient with depth  

..before and after treatment 

3.4  原位测试 

（1）标准贯入试验 
试验区标准贯入试验结果见图 9所示，土层①和

②处理前平均标贯击数分别为 4.0 击和 5.7 击，处理
后分别为 11击～13击、12击～13击，提高了 2倍以
上，地基加固效果显著。振点中心处标贯击数略大于

三点形心，这是圆板振压在振点中心处土层施加了多

次“冲击夯实”产生的效果。 

图 9 处理前后标准贯入试验结果对比 

Fig. 9 Comparison of standard penetration test results before and  

after treatment 

（2）静力触探试验 
采用双桥静力触探试验，配套 10 cm2双桥静探探

头，可同时测得锥尖阻力（Qc）和侧壁阻力（Ps）。试

验结果如图 10所示。 

图 10 处理前后土层静力触探试验结果对比 

Fig. 10 Comparison of static penetration test results before and  

after treatment 

由图 10可以发现，振杆密实法处理后的土层锥尖
阻力和侧壁阻力远大于处理前土层，其中锥尖阻力均

值都在 6.5 MPa以上，侧壁阻力在 100 kPa以上，较
处理前提高 1倍以上，说明场地地基承载力显著提高。
对比振点中心和三点形心处的土层发现，三点形心处

土层加固的均匀性较好，而振点中心处土层有着更高

的承载力，但分层现象明显，这主要是圆板振压和反

插作用引起。 
（3）瞬态瑞利面波测试 
采用YL-SWS面波仪对处理前后的场地进行了瞬

态瑞利面波测试，采用 12个检波器，道间距 1 m，偏
移距分别为 3，5，8 m，测试现场如图 11所示。 

 
图 11 面波测试现场 

Fig. 11 Photo of surface wave tests 

面波测试结果如图 12所示，处理前土层波速随深
度增加略有增大，勘察深度范围内平均波速为 145 
m/s。经振杆密实法处理后，8.0 m以上范围内不同深
度土层的波速均有明显提高，数值介于 166～176 m/s，
较处理前增加 15%左右，且超过处理深度（8.0～10.0 m）
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的土层亦受到振杆密实影响，土层密实度得到改善。 

图 12 面波测试结果 

Fig. 12 Results of surface wave tests 

4  环境振动影响分析及技术经济性评价 
4.1  地面振动影响 

图 13 为振杆密实法和强夯法在施工时地面最大
振动速度与距离的关系。可以看出，随距振点距离增

大，两种施工振动速度均逐渐衰减。根据Moseley等[15]

建议的建筑地基允许最大振动速度（表 3），以 10 mm/s
作为容许振动速度的界限指标，可以看出振杆密实法

施工时施工安全距离为 10 m。对比强夯法[16]的振动影

响范围发现，强夯法的施工安全距离约为 60 m，远大
于振杆密实法。因此，认为振杆密实法对周围环境振

动扰动小，施工安全性高。 

图 13 地面振动最大速度与施工安全距离的关系 

Fig. 13 Relationship between maximum velocity of ground  

vibration and safe distance of construction 

表 3 建筑地基允许最大振动速度[15] 

Table 3 Maximum allowable vibration velocities of building  

..foundation[15] 
破坏类型 振动速度/(mm·s-1) 
结构破坏 40 

轻微的建筑损伤 10 
对居民造成干扰 2.5 

4.2  技术经济性评价 

灰土挤密法和强夯法因快速可靠、实践经验丰富

等优点在湿陷性黄土地基处理中得到了广泛应用，但

也存在填料会造成污染，造价偏高、处理深度有限、

振动（尤其是强夯法）对周围环境影响大等因素而限

制了其适用范围。在湿陷性黄土地区修建各类建筑物、

公路、铁路等，湿陷性黄土的地基处理费用往往在整

个工程中所占比例不容小觑。以试验现场附近的灰土

挤密法为例，其采用正三角形布桩，桩间距为 1.0 m，
桩径 0.4 m，处理深度为 8.0 m。参照施工投标价格及《建
筑工程定额与预算》相关规定对振杆密实法和灰土挤密

法处理湿陷性黄土地基费用进行对比分析，见表 4。 
经计算，振杆密实法的总处理费用约为灰土挤密

法的 73.3%。另外，振杆密实法无需石灰/水泥土置换
部分地基土体，具有节能、低碳、环保等优点，在保

证加固效果的同时又能较大幅度节省经济投入，具有

较好的经济效益和社会效益。 

5  结    论 
本文在国内外首次提出采用振杆密实法技术处理 

湿陷性黄土地基，以中兰客专（靖远段）工程项目为

依托，进行了现场试验研究，得到主要结论如下： 
（1）针对湿陷性黄土的特点，研发了振杆密实法 

表 4 两种湿陷性黄土地基处理方法经济性对比 

Table 4 Economic comparison of two treatment methods for collapsible loess foundation 
处理方式 处理面积/m2 间距/m 处理深度/m 桩数/个 总延米数 单价/(元/m) 其它费用/元 总价/元 
灰土挤密桩 100 1.0 8.0 115 924 33.85 无 31277 

振杆密实法 100 1.2 8.0 80 642 30 冲击碾压
217 

回填土方
3760 

23237 



第 8期                     刘松玉，等. 振杆密实法处理湿陷性黄土地基试验研究 1383 

施工装备，提出了气动振杆密实法施工工艺。 
（2）室内土性测试表明，振杆密实法处理后各层

黄土的湿陷系数大幅降低，平均值 0.003，均为非湿陷
性黄土；土层孔隙比降低 16%～23%，干密度提高 9%～
14%，压缩模量提高 83%～136%，内摩擦角和黏聚力
也均有一定幅度增加，黄土工程性质得到有效提高。 
（3）原位测试结果表明，振杆密实法处理后的土

层静力触探锥尖阻力、侧壁阻力和标准贯入击数远大

于处理前土层，其中 SPT击数提高 2倍以上，CPT锥
尖阻力均值达到在 6.5 MPa以上，地基承载力显著提
高；处理深度内土层的面波波速均有明显提高，较处

理前增加 15%左右，土层密实度得到有效提高。 
（4）振杆密实法施工引起的环境振动影响小，试

验场地的施工安全距离为 10 m。 
（5）与传统挤密法、强夯法等相比，振杆密实法

处理湿陷性黄土技术造价低，工效高、节能、环保，

具有显著的经济效益和环境效益。 
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填充沟对地铁运营引起地基振动隔振效果研究 
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摘  要：为分析填充沟对地铁运营引起的地基振动隔振效果，建立了地铁列车–轨道结构–衬砌–地基–填充沟 2.5维有限
元分析模型。列车荷载模拟为一组符合列车轴载空间分布的常荷载，钢轨和浮置板简化为无限长 Euler梁，衬砌与地基
模拟为均质弹性体。理论模型通过钢轨与衬砌仰拱处、以及衬砌与地基处应力和位移连续条件进行耦合。混凝土填充

沟模拟为地基中异质体，填充沟与地基交界面通过共用节点法处理，并在波数域中进行求解，最后通过快速 Fourier逆
变换（IFFT）进行波数展开获得三维时域–空间域内的地基动力响应。计算分析了填充沟在不同列车速度、填充沟沟
深、沟宽与隧道埋深等情况下的隔振效果。研究表明，填充沟隔振效果随沟深增加而显著改善，但隔振效果改善速率

在填充沟超过一定深度后变缓；随着填充沟距地铁距离增加，沟前隔振效果减弱，而沟后隔振效果改善。随着列车速

度增加，填充沟隔振效果变好。 
关键词：填充沟；地铁荷载；2.5维有限元；隔振效果；移动荷载 
中图分类号：TU435       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2020)08–1384–09 
作者简介：蔡袁强(1965— )，男，博士，教授，主要从事岩土工程科研与教学工作。E-mail：caiyq@zju.edu.cn。 

Vibration-isolation effectiveness of in-filled trench on ground vibration             
induced by subway operation  

CAI Yuan-qiang1, 2, JIANG Qian-ming1, CAO Zhi-gang1, YUAN Zong-hao2, LOU Jia-yue3, ZHANG 
Ying-zhe3 

 (1. Research Center of Coastal and Urban Geotechnical Engineering, Zhejiang University, Hangzhou 310058, China; 2. Institute of 

Geotechnical Engineering, Zhejiang University of Technology, Hangzhou 310014, China; 3. Zhejiang Huayun Electric Power Engineering 

Design & Consultation Co., Ltd., Hangzhou 310014, China) 

Abstract: In order to analyze the isolation effectiveness of in-filled trench to the ground vibration caused by subway operation, 

a coupling model, which is divided into five parts including moving train, track structure, lining, ground and in-filled trench, is 

established. The train load is simulated by a set of constant loads consistent with the spatial distribution of train axles. The rails 

and floating plates are simplified as the infinite Euler beams. The lining and ground are simulated as the homogeneous elastic 

media. The theoretical model is coupled by the continuous conditions for the stresses and displacements between the rail and 

the lining invert and those between the lining and the ground. The concrete in-filled trench is modelled as the heterogeneous 

medium in the ground. The interface between the in-filled trench and the ground is treated by the common node method and 

solved in the wave number domain. Finally, the three-dimensional dynamic response in the time-space domain is obtained by 

the fast inverse Fourier transform (IFFT). The vibration-isolation effectiveness of the filled trench under different train speeds, 

in-filled trench depths, trench widths and tunnel depths is calculated and analyzed. The results show that its vibration-isolation 

effectiveness is improved with the increase of the in-filled trench depth, but when the depth of the in-filled trench exceeds a 

certain depth, the improvement rate of the vibration-isolation effectiveness slows down. With the increase of the distance 

between the in-filled trench and the subway, the isolation effectiveness decreases in the area before the in-filled trench and 

increases in the area after the in-filled trench. With the increase of 

train speed, the vibration-isolation effectiveness becomes better. 

Key words: in-filled trench; subway load; 2.5D finite element; 

vibration isolation effectiveness; moving load 

─────── 

基金项目：国家重点研发计划项目（2016YFC0800200）；国家自然科
学基金项目（51778571，51708503）；省属高校基本科研业务费项目
（科技类）RF-A2019014 
收稿日期：2019–09–26 
*通信作者（E-mail: caozhigang2011@zju.edu.cn） 

DOI：10.11779/CJGE202008002 

mailto:caiyq@zju.edu.cn
mailto:caozhigang2011@zju.edu.cn




第 8期                     蔡袁强，等. 填充沟对地铁运营引起地基振动隔振效果研究 1385 

 

0  引    言 
近年来，地铁建设加速推进，地铁运行引发的环

境振动问题日益严重。地铁运行引发的环境振动对沿

线居民的生产与生活造成负面影响，也对地铁沿线建

筑物及精密仪器造成干扰，地铁引发的振动问题逐渐

成为人们关心的环境问题。 
在地铁沿线设置隔振屏障可以减弱地铁列车运行

对沿线建筑造成的振动影响，关于地面交通荷载引起

周边环境振动的隔振屏障效果研究，学者们早期做了

大量的研究工作。试验研究发现，填充沟隔振效果与

沟的深度、宽度等因素有关系，并比相同尺寸空沟的

隔振效果差[1-2]。随着计算机性能的提升，关于隔振沟

的研究日趋增多。高广运等[3]在三维条件下运用薄层

法和边界元法研究了波阻板的隔振效果，并分析了波

阻板的尺寸参数以及材料性质的影响。文献[4～7]采
用二维有限元方法对隔振沟的隔振效果进行了一系列

的研究，但二维有限元方法无法模拟列车沿铁路方向

波的传播。Beskos等[8]运用三维有限元方法对空沟和

混凝土填充沟的隔振效果进行了研究并分析了沟槽宽

度、深度等参数的影响，三维有限元模型相比于二维

有限元模型虽然计算得到更为准确的结果，但对计算

机的计算速度和计算能力要求较高，计算需要耗费很

长的时间，为了克服三维有限元的这一缺陷，学者们

开始利用2.5维有限元模型来预测地铁列车运行引发
的振动问题。2.5维有限元主要假设地基和结构在隧道
纵向上具有材料和几何特性不变性，通过二维平面离

散网格即可考虑波在平面外的传播，获得地基三维响

应。由于只需对地基和结构的垂直横截面进行离散，

大大降低了计算成本，因而近来得到了广泛的应用。

Yang等[9]首次利用2.5维有限元–无限元耦合法给出了
弹性地基在不同荷载移动速度下时域内和频域内的

动力响应解，并验证了其正确性。随后学者们[10-14]

采用2.5维有限元方法分析了高速列车荷载作用填充
沟以及填充材料对隔振效果的影响。上述研究表明，

地表交通荷载引起的地基振动主要通过地表瑞利波进

行传播，隔振沟深度超过瑞利波长一定比例时，可获

得满意的隔振效果。 
地铁运营引起的环境振动与地表交通荷载引起的

环境振动在传播路径与传播机理上存在显著不同，往

往通过不同于瑞利波的形式进行传播，因此需结合地

铁振动的传播特性来进行屏障隔振设计，目前关于地

铁运行引发振动的屏障隔振研究相对较少。Balendra

等[15]等在地铁主动减振方面做了一些研究，发现低频

时浮置板道床的振级高于轨下直接固定的情况，而在

高频范围则相反，这说明浮置板起到了有效的减振作

用。在地铁排桩隔振方面，Zhang等[16]指出北京地铁

在采用混凝土排桩作为隔振措施时，在地铁的优势频

率30～80 Hz范围内，可以达到减少4.1～8.5 dB的隔振
效果。但目前关于填充沟对地铁运营引起地基振动隔

振效果研究还较少，填充沟对地铁振动的隔振机理尚

不清晰，有必要对其开展深入研究，以指导地铁填充

沟屏障隔振的工程设计。 
为研究填充沟对由地铁运行引发振动的隔振效

果，本文推导了黏弹性人工边界与单相弹性介质条件

下的2.5维有限元控制方程，从而模拟半无限空间，建
立了衬砌–地基土体模型，求得频域和波数域内的位移
频率响应函数；在上述模型的基础上，将轨道结构中

的浮置板和钢轨视为无限长弹性Euler梁并建立地铁
浮置板轨道系统；浮置板轨道、衬砌与地基土体模型

的耦合则是利用钢轨与衬砌仰拱处、以及衬砌与地基

处的位移和力的连续条件；混凝土填充沟模拟为地基

中异质体，填充沟与地基交界面通过共用节点法处理；

最后建立列车–轨道–浮置板–衬砌–土体–填充沟耦合
模型，研究了填充沟主要参数在不同速度条件下对地

铁列车运行引发振动隔振效果的影响。 

1  数值模型与求解 
1.1  浮置板轨道 

模型总共分为两个部分，一部分为浮置板轨道系

统（图1），另一部分为弹性半空间土体（含有衬砌结
构）（图2）。在浮置板轨道系统中，板下支撑和轨下
垫圈均视为弹簧阻尼器而浮置板和钢轨采用无限长弹

性Euler梁模拟。地基土体和衬砌（图2）则利用基于
弹性理论的2.5维有限元来模拟，采用黏弹性边界透射
计算域中的波，从而模拟无穷远的边界条件。 
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图 1 浮置板轨道结构 

Fig. 1 Floating-slab track structure 

 

图 2 2.5维有限元模型 

Fig. 2 2.5D FEM model 

1.2  浮置板轨道控制方程 

如下为钢轨和浮置板的控制方程： 
4 2

y1 y1 y1 y2
1 1 1 1 y1 y2 14 2 ( )

u u u u
E I m k u u c f

z t t t
∂ ∂ ∂ ∂ 

+ + − + − = ∂ ∂ ∂ ∂ 
，

                   (1) 
4 2

y2 y2
2 2 2 1 y1 y24 2 ( )

u u
E I m k u u

z t
∂ ∂

+ − − −
∂ ∂

   

y1 y2
1 0

u u
c R

t t
∂ ∂

− + =
∂ ∂

  。         (2) 

式中  R 为仰拱处轨道与衬砌结构之间的相互作用
力；f为地铁列车荷载；c1，k1分别为轨下弹簧阻尼和

刚度；E1I1，E2I2 分别为钢轨和浮置板的抗弯刚度；

m1，m2分别为钢轨和浮置板的单位质量长度；uy1，uy2

分别为钢轨和浮置板的位移。  
关于时间和空间的 Fourier变换对按如下定义： 

i i( , , , ) ( , , , ) e e d dt kzU x y k U x y z t t zωω
+∞ +∞ −

−∞ −∞
= ⋅∫ ∫

)
%  ， (3) 

i i
2

1( , , , ) ( , , , ) e e d d
4π

t kzU x y z t U x y k kωω ω
+∞ +∞ −

−∞ −∞
= ⋅∫ ∫

)
%  。(4) 

式中  k 为波数；ω为圆频率；上标“⌒”表示波数域

中的量；“～”表示频域中的量。 
将式（1），（2）按式（3）变换到频域和波数域中：

  4 2
1 1 1 1 1 1 1 1 2( i ) ( i )y yE I k m k c u k c u fω ω ω− + + − + =

)) )
%% %  ， (5) 

4 2
2 2 2 1 1 2 1 1 1( i ) ( i ) 0y yE I k m k c u k c u Rω ω ω− + + − + + =

)) )
%% %  。 

(6) 
1.3  弹性地基 2.5维有限元模拟 

（1）地基 2.5维有限元 
对于弹性半空间，三维均质弹性体应力和位移在

满足如下关系： 

, ,+ij j i i ttf uσ ρ=   。           (7) 

忽略体积力并变换至频域得 
2+ =0ij, j iuσ ω ρ% %   。           (8) 

根据广义胡克定律，用位移将应力项替换得 
c c c 2

, ,( ) 0i jj j ij iu u uµ λ µ ρω+ + + =% % %   ，  (9)
 

式中， c (1 2i )λ β λ= + ， c (1 2i )µ β µ= + ，其中λ，µ为
Lame 常数， ijσ 为土体单元应力，u 为位移，ω为圆
频率，f为体积力，“～”表示频域的量，β 为土体的阻
尼系数。 
在式（9）的基础上利用Galerkin法，并结合力和

位移边界条件，同时通过形函数N进行离散，最后利
用波数变换消去z，得到在频域波数域中的单元离散方
程： 

( )2ω− =
) )
% %K M U F   ，        (10) 

式中，
)
%F，M 和 K 分别为外力矩阵、质量矩阵和刚

度矩阵，具体表达式如下： 
( ) d d  

d d  

d  

*

e

e

e

ε η

ρ ε η

η

=

=

=

∑∫∫
∑ ∫∫

∑∫

T

T

T
))
%%

，

，

。

K B N DBN J

M N N J

F N f J

 

式中  
)
%F为单元节点荷载；

)
%U 为单元节点位移；e为

单元， e 为单元边界；共轭矩阵用上标“∗”表示；
选取双线形插值函数作为形函数，用N表示；ε η， 为

局部坐标的变量；J则为雅可比矩阵。其他相关符号具
体表达式如下： 

[ ]1 2 3 4N N N N=N I I I I ， 
c c c c

c c c c

c c c c

c

c

c

2 0 0 0
2 0 0 0

2 0 0 0
0 0 0 0 0
0 0 0 0 0
0 0 0 0 0

λ µ λ λ
λ λ µ λ
λ λ λ µ

µ
µ

µ

 +
 

+ 
 +

=  
 
 
  
 

D ， 
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4 4

1 1

4 4

1 1

0 0

0 0

0 0 i

0

0 i

i 0

i i
i i

i= i=

i i
i i

i= i=

x

y
N Nx yk

N N
x yy x

k
y

k
x

ξ ξ

η η

∂ 
 ∂ 

∂ 
 ∂
  ∂ ∂ 

−   ∂ ∂   = =∂ ∂   ∂ ∂
∂ ∂   ∂ ∂  ∂ −

 ∂
 ∂ − ∂ 

∑ ∑

∑ ∑
，B J 。 

通过组装每个弹性土体单元的单元特性矩阵，得

到模型在频域和波数域中的2.5维有限元控制方程： 

T T=
) )
% %KU F   ，               (11) 

式中，K 为整体刚度矩阵，单元节点位移
)
%U 经过组装

成为整体节点位移向量 T

)
%U ，单元节点荷载

)
%F 经过组

装成为整体节点荷载向量 T

)
%F 。 

衬砌结构同样基于上述的2.5维有限元理论模拟。 
（2）2.5维黏弹性人工边界 
本节将给出基于单相弹性介质的2.5维有限元黏

弹性人工边界，弹性土中存在二种波（P波和S波）以
及3种应力，在柱坐标中可表示为 r r rzθσ τ τ， ， ，其中 rσ
为P波作用下土骨架的应力； rθτ 为S波产生的平面内
剪应力， rzτ 为S波产生的垂直于平面的剪应力。参考
Deeks等[17]的研究，柱坐标中点荷载在弹性土中所引

起的位移响应可假设如下： 

P

S

S

1( , )  

1( , )  

1( , )  

r

z

rU r t f t
r V

rU r t f t
r V

rU r t f t
r V

θ

 
−  

  
  −  

  
  −    







，

，

。

          (12) 

对于式（12），当对变量r求导时有 

 

P

S

S

1 1  

1 1  

1 1  

r r
r

z z
z

U U
U

r r V t
U U

U
r r V t

U UU
r r V t

θ θ
θ

∂ ∂
− − ∂ ∂ 

∂ ∂ − − 
∂ ∂ 

∂ ∂
− − 

∂ ∂ 







，

，

。

         (13) 

弹性土3种应力在变换域中可以表示为 

 

c c

c c

c c

2  

2  

2  

r r r
r

r r

z
rz rz

U U U
r r r

U U
r r

U
r

θ θ
θ θ

σ µ λ

τ µ ε µ

τ µ ε µ

 ∂ ∂  = + +
 ∂ ∂   

 ∂  = = −
 ∂   

∂
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∂ 
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%

) )
% %))

%%

)
%))

%%

，

，

。

    (14) 

将式（13）变换到频域和波数域后代入式（14）
中得 

c c c

P

c

S

c

S

2 2i  

2 i  

1 i  

r r

r

rz z

U
r V

U
r V

U
r V

θ θ

µ λ µ
σ ω

ω
τ µ

ω
τ µ

 +
= − +  

  
  = − +  

  
  = − +    

))
%%

))
%%

))
%%

，

，

。

    (15) 

将式（15）叠加到边界单元矩阵中即可实现波在
2.5维有限元模型中的透射： 

= −
) )
% %F VU   ，               (16) 

式中，
ˆ d

e
η= ∑∫ T TV N T VTN J ， 

c c c

P

c

S

c

S

2 2i 0 0

2 iˆ 0 0

1 i0 0

r V

r V

r V

µ λ µ
ω

ω
µ

ω
µ

 +
+ 

 
   = +    

  
+  

  

V 。 

由于上文是在柱坐标下完成的黏弹性人工边界的

推导，需要通过坐标转换矩阵T将上式转换到直角坐
标系中。 
本文基于上述的黏弹性人工边界条件，并结合2.5

维有限元理论，在计算机中编制相应程序，用于计算

模型的动力响应。 
1.4  地铁列车荷载描述 

将列车车轮对轨道的作用力看作为一系列点荷

载，有 
T

0i 2π

1
( , , , ) ( )e

N
f t

n
n

f x y z t F z ct
=

= −∑   ，   (17) 

1

D a
0

1 1

D a b D
0 0

( ) [ ( ) (

) ( ) (

n

n n s
s

n n

s s
s s

F z ct P z ct L L z ct w

L L z ct w w L L z ct

δ δ

δ δ

−

=

− −

= =

− = − + + + − + +

+ + − + + + + + − +

∑

∑ ∑
1

a b D
0

2 )]
n

s
s

w w L L
−

=

+ + +∑   。         (18) 

式中  c为地铁列车运行速度； 0f 为荷载自振频率；

TN 为列车车厢数量；拖车车厢轴重PC和动车车厢轴

重PE统称为地铁列车的轴重 nP ；拖车车厢长度LC和动

车车厢长度LE统称为列车长度Ls；相邻两组轮对之间

的距离和第二组与第三组轮对之间的距离分别为wa和

wb，LD为观察点到列车荷载点之间的距离。 
利用式（3）将列车荷载表达式（17）变换到频域
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和波数域得到： 

0( , ) 2π ( 2π ) ( )f k f kc kω δ ω χ= − −
)
%   ，   (19) 

1T
T D

a a b a b s 0

i ( )
i i( ) i(2 )

n
1

( ) [1 e e  e ]e

N

sN k L L
w k w w k w w kk Pχ

−

=

+
+ +

∑
= + + +∑ 。  

(20) 
1.5  隧道衬砌–地基动力相互作用 

在仰拱处衬砌与浮置板轨道之间的相互作用力可

表示为 

y 2 y3
2 y2 y3 2( )

u u
R k u u c

t t
∂ ∂ 

= − + − ∂ ∂ 
 。  (21) 

将式（21）进行 Fourier变换到频域和波数域得 

2 2 y2 y3( i )( )R k c u uω= + −
) ) )
% % %   。      (22) 

将式（22）乘以仰拱处位移频率响应函数即可得
到衬砌仰拱处变换域中的位移： 

y3u HR=
))
%%   ，             (23) 

式中，仰拱处的位移频率响应函数用H 表示，为在仰
拱处施加竖向单位力（ 1R =

)
% ，图 2）后所得到的位移

响应， y3u
)
% 为仰拱处的竖向位移。在上述 2.5维有限元

模型的基础上，具体通过以下方法实现：施加竖向的

单位节点力在仰拱处节点处，求解方程（11）得到模
型各个节点位移矩阵 T

)
%U ，从而得到弹性半空间土体和

衬砌各个位置的频率响应函数。联立方程式（5），（6），
（22），（23）有 

3 4 4
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%%   ，      (24) 
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%%   ，              (26) 
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%%   。                 (27) 

式中， 
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对式（23）～（25）进行 Fourier逆变换，得 
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2 ( , , , )yu x y z t =    

i i2 4
2

5

(1 )1 e e d d
4π

t kzA A H f k
A

ω ω
+∞ +∞ −

−∞ −∞

+
∫ ∫

)
%  ， (30) 

3 ( , , , )yu x y z t =   

i i2 4
2

5

1 e e d d
4π

t kzA A H f k
A

ω ω
+∞ +∞ −

−∞ −∞∫ ∫
)
%   。    (31) 

由于式（19）荷载项 f
)
%中的 δ函数性质，因此式

（29）～（31）中等式右边二重积分转化为一重积分，
之后通过快速 Fourier 逆变换（IFFT）得到空间域和
时域中的位移解答。通过式（27）求得变换域中的衬
砌仰拱与浮置板轨道作用力后，结合已经求得的模型

位移响应频率函数并经过式（31）变换即可解得到模
型土体任意一点的位移解答。 

2  模型验证 
为了验证2.5维有限元模型及人工边界的正确性，

考虑 20 m 厚的均质弹性土层上覆在刚性基岩上，地
基表面作用以 70 m/s速度移动点荷载。地基土体剪切
波速为 100 m/s，密度为 2.0 g/cm3

，阻尼系数为 0.05，
泊松比为 0.25。 

通过上述模型计算出移动点荷载正下方 1 m处位
移响应时程曲线如图 3所示，其中位移采用归一化竖
向位移（

2
s2π V Pρ ），并将结果与 Eason[18]

解析解结

果进行对比，发现两者计算结果吻合良好，证实了本

文模型的正确性。 

图 3 本文研究结果与文献[18]对比 

Fig. 3 Comparison between proposed results and Reference [18] 

3  数值分析 
在将频域和波数域中计算得到的结果经过傅里叶

逆变换到时域和空间域时，如果要保证精度则需要选

取足够小的积分步长，但过小的积分步长需要耗费大

量的计算时间，因此积分步长的选取，一方面需要保 
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表 1 弹性土和衬砌结构参数 

Table 1 Parameters of elastic ground and tunnel structure 

介质 密度ρ/(kg·m-3) 剪切模量μ/Pa 泊松比ν  阻尼系数β 
弹性土 1.9×103 2.0×107 0.30 0.01 
衬砌结构 2.5×103 1.4×1010 0.25 0.02 

表 2 地铁列车荷载参数 

Table 2 Parameters of train load 
机车轴重

PE/kN 
车厢轴重 

PC/kN 
一、二组轴载间距 

wa/m 
二、三组轴载间距 

wb/m 
机车长度 

LE /m 
车厢长度 

LC/m 
列车数量 

NT 
观察点 
LD/m 

162 120 2.9 14.8 22.2 24.4 4 0 

表 3 浮置板轨道结构参数 

Table 3 Parameters of floating-slab tracks 

介质 抗弯刚度 EI/(Pa·m4) 单位长度质量m/(kg·m-1) 垫圈弹簧常数 k/Pa 垫圈阻尼常数c/(N·S·m-2) 

钢轨 1.00×107 100 4×107 6.30×103 

浮置板 1.43×109 3.5×103 5×107 4.18×104 

表 4 模型尺寸参数 

Table 4 Size parameters of model 

隧道中心到地表距离h0/m 填充沟沟深 h/m 填充沟宽度b/m 填充沟到轨道中心水平距离 d/m 

16 8 2 6 

证精度的要求，另一方面需要保证计算效率。本文选

取步长间隔为 0.02 m-1，Fourier逆变换点数为N=1024，
波数积分范围为-10.24～10.24 m-1。衬砌结构参数、

轨道结构参数和列车荷载参数参考分别按Hung等[19]、

Hussein等[20]和蔡袁强等[21]选取。表 1～3分别给出了
衬砌结构、列车荷载和浮置板轨道结构参数。如图 2
所示，根据对称性，2.5维有限元弹性土地基模型取一
半研究，模型总体长为 50 m，高为 27 m，隧道中心
距离地表 h0=16 m，隧道外径 6 m，内径 5.4 m，衬砌
厚度 0.3 m，隧道埋深 13 m。根据计算精度要求，单
元尺寸取 1.0 m（长）×1.0 m（宽），保证一个波长
长度内有 6个单元以上，本文模型同时在靠近隧道的
近场加密了网格，如图 1（a）所示。本文填充沟的隔
振效果采用幅值衰减比 Ar进行评价： 

Ar=V2/V1  ， 
式中，V1为无沟时地基速度响应幅值，V2为设置空沟

后同一位置处速度响应幅值。将填充沟的深度 h、宽
度 b以及填充沟到轨道中心的距离 d用隧道中心到地
表的距离 h0进行归一化，归一化的参数为 h*=h/h0，

b*=b/h0，d*=d/h0。模型参数如无说明，按表 4选取。 
3.1  填充沟沟深的影响 

填充沟沟深 h*依次取 0.25，0.5，0.75，1.0，在不
同车速下地表 y 方向的隔振效果如图 4所示。由图 4
可知，设置填充沟可以有效减小地表的响应。随着填

充沟深度的增加，填充沟隔振效果变好。在沟前，随

着 y值的增加，地表隔振效果变好，而在沟后，随着

y值的增加，地表隔振效果变差。3种车速下，填充沟
对沟前和沟后的地表均有一定的隔振效果，随着车速

的增大，沟前和沟后的隔振效果都不同程度地改善。

设置填充沟可以有效地减小沟前和沟后一定范围内地

表的振动响应；且填充沟深度的增加也会使隔振效果

变好。 
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图 4 不同车速下填充沟深度对隔振效果的影响 

Fig. 4 Influences of h* on Ar at different train speeds 

为了进一步研究 3种列车速度下，不同的填充沟
深度对填充沟隔振性能的影响，本文采用地表一定范 

围内填充沟的平均幅值衰减比 r r
1 d

b

aT
A A x= ∫ ，T=b-a， 

其中 a=0 m，b=30 m。图 5给出了不同车速下填充沟
深度与平均幅值衰减比的关系。图 5进一步说明，随
着填充沟深度的增加，填充沟的隔振性能变好，当 h*
达到 1.5 后，隔振效果提升速率随沟深继续增加而变
缓。 

图 5 不同车速下填充沟深度与平均幅值衰减比的关系 

Fig. 5 Relationship between h* and rA at different train speeds 

3.2  隧道埋深的影响 

将填充沟沟深 h*取定值 0.75，隧道中心到地表的
距离 h0依次取 12，16，20 m，在不同车速下地表 y
方向的隔振效果如图 6所示。由图 6可知，列车的运
行速度越高，填充沟的隔振效果越好。当 h*不变时，

隧道埋深变大，隔振效果变好。  
3.3  填充沟宽度的影响 

填充沟宽度 b*依次取 0.0625，0.125和 0.25，在
不同车速下地表 y方向的隔振效果如图 7所示。由图
7 可知，随着填充沟宽度的增加，填充沟效果隔振效
果变好。在 3种沟宽条件下，列车高速运行时的隔振

效果均较低速运行时的隔振效果有明显的增加。 

 

 

 

图 6 不同车速下隧道埋深对隔振效果的影响 

Fig. 6 Influences of h0 on Ar at different speeds 
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图 7 不同车速下填充沟宽度对隔振效果的影响 

Fig. 7 Influences of b* on Ar at different train speeds 

3.4  填充沟距轨道中心水平距离的影响 

填充沟距轨道中心水平距离 d*依次取 0.375，0.5，
0.625和 0.75，在不同车速下地表 y方向的隔振效果如
图 8所示。由图 8可知，当填充沟距轨道中心水平距
离为 0.375 时，沟前隔振效果较好，而沟后隔振效果
较差。当填充沟距轨道中心水平距离为 0.75时，沟前
隔振效果较差，而沟后隔振效果较好。当填充沟距轨

道中心水平距离为 0.375，0.5时，隔振效果随着车速
的增加而增加。当填充沟距轨道中心水平距离为 0.625
和 0.75时，在车速为 20，40 m/s时，隔振效果随着车
速的增加而增加，而当车速上升到 80 m/s超过土体剪
切波速后，沟前的隔振效果反而变差。 

 

 

图 8 不同车速下填充沟与轨道中心水平间距对隔振效果的 

影响 

Fig. 8 Influences of d* on Ar at different train speeds 

4  结    论 
本文采用 2.5 维有限元法，建立了列车–轨道–浮

置板–衬砌–土体–填充沟耦合作用模型。系统通过衬砌
与浮置板轨道在仰拱处、衬砌与地基位移和应力连续

条件，在频域和波数域中进行耦合求解，研究了填充

沟对地铁列车荷载引起地表振动的隔振效果，主要得

出以下结论： 
（1）填充沟隔振效果随沟深增加而显著变好，当

填充沟归一化深度 h*达到 1.5后，随 h*增加，隔振效
果改善速率变缓。 
（2）当 h*为一定值，隧道埋深增加，填充沟隔

振效果变好。 
（3）随着填充沟距地铁距离增加，沟前隔振效果

减弱，而沟后隔振效果改善。 
（4）随着地铁速度增加，隔振沟效果在沟前与沟

后都显著改善。 
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冻融条件下加筋碎石桩复合地基路堤性状研究 
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摘  要：制作了一套加筋碎石桩复合地基冷冻试验系统，开展了 1 组加筋碎石桩复合地基路堤冻融离心模型试验和 1
组未冻融的对比试验，以研究加筋碎石桩复合地基经历季节性冻土后填筑的路堤在冻融条件下的性状。研究结果表明：

冻融条件下加筋碎石桩复合地基在地基土未融化前，其桩顶和桩间土沉降基本一致，而在地基土全部融化后，桩间土

沉降显著增大；冻融条件下路堤边坡基本保持初始坡度，路堤下地基沉降比较均匀，而未冻融组路堤边坡明显变缓，

路堤下地基不均匀沉降明显；在复合地基和桩体均处于冰冻状态时，其桩顶和桩间土应力一致，当桩体先于桩间土融

化后，桩顶应力减小而桩间土应力增大，而当地基土开始全部融化后，桩间土应力快速下降而桩顶应力快速增大，冻

融条件下复合地基沉降稳定时的桩土应力比是未冻融条件下桩土应力比的 2/3左右；冻融条件下由于路堤加载过程中桩
顶周围土体处于冰冻状态，限制了桩顶侧向位移，而冻土层以下土体推动下部桩体向外位移，使得靠近路堤边坡下的

桩体向路堤内弯曲，但弯曲变形量较小，而未冻融条件下的桩体则向路堤外弯曲且弯曲变形量较大；加筋碎石桩适合

用于季节性冻土区湿地软土地基处理，其复合地基经历季节性冻土后填筑的路堤整体性能较好。 
关键词：路堤；加筋碎石桩；复合地基；冻融；离心模型试验；沉降；桩土应力比 
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Behaviour of embankment on composite foundation with geosynthetic-encased                          
stone columns under freeze-thaw condition 

CHEN Jian-feng1, GU Zi-ang1, WANG Xin-tao1, NIU Fu-jun2, YE Guan-bao1, FENG Shou-zhong3 

(1. Department of Geotechnical Engineering, Tongji University, Shanghai 200092, China; 2. State Key Laboratory of Frozen Soil 

Engineering, Northwest Institute of Eco-Environmental Resources, Chinese Academy of Sciences, Lanzhou 730000, China; 3. Wuhan 

Guangyi Transportation Science and Technology Co., Ltd., Wuhan 430074, China) 

Abstract: A set of freezing test system for composite foundation with geosynthetic-encased stone columns (GESCs) is 

developed. The centrifugal model tests are conducted on an embankment on composite foundation with GESCs under 
freeze-thaw condition, and the comparative tests under non-freezing condition are also conducted. The behavior of embankment 

built on composite foundation with GESCs subjected to seasonal freezing is studied under freeze-thaw condition. The results 
show that under freeze-thaw condition, the consistent settlement is found on the top of the columns and on the soil when the soil 

and the columns are in the frozen state, while that on the soil increases significantly after complete melting. The embankment 
slope remains the original slope angle and has relatively uniform settlement under freeze-thaw condition, while the significant 

decrease in slope angle and differential settlement are observed under non-freezing condition. When the soil and the columns 
are in the frozen state, the stresses on the top of the columns and on the soil between the columns are consistent. However, 

columns melt before the soil, the stress on the top of the columns decreases while that on the soil increases. After the soil melts 
completely, the stress on the soil decreases rapidly while that on the top of the columns increases rapidly. Under the freeze-thaw 

condition, the stress concentration ratio is relatively small, which is about 2/3 of that under non-freezing condition. Because the 
soil around the top of the columns is in a frozen state during the embankment loading, the lateral displacement of the top of the 

columns is restricted. However, the soil below the frozen soil layer pushes the lower part of the columns outward that makes the 
columns under the embankment slope bend inward, but small 

bending deformation is observed. Inversely, the columns bend 
outward under non-freezing condition, and the bending 
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deformation is obvious. The GESCs are suitable for the soft soil foundation treatment of wetlands in the seasonal frozen soil 

areas, and the overall performance of embankment built on the composite foundation with GESCs subjected to seasonal 

freezing is satisfactory.  

Key words: embankment; geosynthetic-encased stone column; composite foundation; freezing-thawing; centrifugal model test; 

settlement; stress concentration ratio 

0  引    言 
加筋碎石桩又称为土工织物散体桩，是在土工合

成材料套筒内填充碎石、砾石、砂等散体材料，从而

可显著提高其在软土地基中的承载能力，减少地基的

沉降量，同时还可保持很好的竖向排水能力[1-3]。加

筋碎石桩已在软土地基路堤和堤坝工程中得到成功

应用[1]。 
目前国内外学者对加筋碎石桩复合地基路堤已开

展了一些研究工作，但多数研究集中于采用数值模拟

手段分析不同参数对复合地基路堤性状的影响[4-10]，

而有关的试验研究还比较少。Almeida 等[11]开展了加

筋碎石桩复合地基路堤现场试验，分析了桩土应力比

和差异沉降量的变化规律。赵明华等[12]、Gu 等[13]通

过室内模型试验研究了套管长度对加筋碎石桩侧向和

竖向变形以及破坏模式的影响。陈建峰等[2, 14]开展了

不同筋材刚度的加筋碎石桩复合地基路堤模型试验，

得出在路堤荷载下加筋碎石桩复合地基的沉降随筋材

刚度的增大而显著减小，且路堤边坡下的桩体发生向

外的弯曲变形，而没有出现剪切滑移趋势。Fattah等[15]

开展了加筋碎石桩复合地基路堤模型试验，得出复合

地基承载比随桩体长径比或桩间距的减小而增大。 
在中国东北、华北和西北广泛的季节性冻土区分

布有不少湿地保护区，在这些保护区中进行道路工程

建设势必要采用地基处理技术。由于黏结材料桩（如

水泥土桩、混凝土桩等）会影响湿地土质、水质或地

下水渗流环境，因此采用加筋碎石桩来处理湿地软土

地基处理是一个选择，如横穿呼伦贝尔核心保护区的

内蒙古S203省道满州里至阿木古郎一级公路跨越约7 
km 的湿地，拟采用加筋碎石桩对其进行处理。然而
已有的对加筋碎石桩复合地基路堤的研究均未考虑季

节性冻土区冻融条件的影响。 
一些学者已对路基或地基在冻融条件下的性状开

展了研究工作。梁波等[16]结合青藏铁路清水河、北麓

河试验段土质条件，通过室内试验探讨和研究了不同

土质在不同含水率、密实度、荷载条件下反复冻融过

程中的融沉特性。王天亮等[17]以青藏铁路那曲物流中

心站场路基填料为研究对象，通过室内试验研究和分

析了压实度、荷载以及冻融次数对土体融沉性质的影

响规律。张玉芝等[18]考虑冰水相变的作用，采用热弹

性力学理论推导出冻土路基应力和变形的二维数值方

程，建立路基力学有限元模型，研究了哈大高速铁路

路基冻融过程中的变形和应力分布规律。陈湘生等[19]

尝试了地基经受两个冻融循环的离心模型试验，得出

在有压和无压时地基冻胀形态不同，而模型内温度分

布与实际吻合。Zhou等[20]对人工冻土进行了一系列冻

融离心模型试验，结果表明，离心加速度下冻土的解

冻率较1g下小试样冻土的解冻率更高，且其融化锋面
较天然冻土发展得更快。蔡正银等[21]阐述了冻土离心

模型试验装置的发展过程、已开展的主要试验及研究

成果，并展望了冻土离心模拟技术未来的发展方向。 
本文开展了 1组加筋碎石桩复合地基路堤冻融离

心模型试验，并开展了 1组未冻融的对比试验，以研
究加筋碎石桩复合地基经历季节性冻土后填筑的路堤

在冻融条件下的性状。 

1  离心模型试验 
1.1  模型设计 

本次试验采用同济大学 150g·t复合型土工离心机。
模拟对象路堤高度为 4.5 m，顶宽为 4.2 m，坡率为 1∶
1.2，软土地基厚度为 9 m，桩体采用筋材套筒通长加筋，
桩长为 9 m，桩径为 0.8 m，桩间距为 2.5 m，正方形布
桩。模型箱的有效内部尺寸为 600 mm×400 mm×500 
mm（长×宽×高）。季节性冻土深度设为 1.9 m。本次
试验取模型比 N=32。图 1为缩尺后的模型尺寸。共设
计制备了1组冻融和1组未冻融加筋碎石桩复合地基路
堤离心模型。冻融试验组模拟的工况是加筋碎石桩复合

地基经历季节性冻土后填筑路堤，而后地基融化。 
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图 1 模型尺寸及传感器布设 

Fig. 1 Model sizes and arrangement of instruments 

1.2  模型材料及制备 

（1）地基土 
模型地基土选用粒径为 0.018 mm（800目）高岭

土制备。高岭土的液限 wL为 54.2%，塑限 wp为 34.3%，
塑性指数 IP为 19.9，饱和重度 satγ 为 17.8 kN/m3。三

轴固结不排水试验测得其有效黏聚力 c′为 0，有效内
摩擦角ϕ ′ =27.7°。 
（2）路堤填土 
路堤填土采用粒径为 0.5～2 mm的铁矿砂，其最

大和最小干密度分别为 2.4，1.8 g/cm3。路堤填筑密度

控制为 2.2 g/cm3，含水率为 4%。直剪试验测得其黏
聚力 c=0，内摩擦角ϕ=44°。 

（3）桩体材料 
桩体材料采用粒径为 2.5～3 mm的石英砂，其不

均匀系数 Cu=1.891，曲率系数 Cc=0.857，平均粒径
d50=2.64 mm，最大和最小干密度分别为 1.85，1.60 
g/cm3，制作的模型桩桩体的密度控制为 1.75 g/cm3，

即压实系数达到 95%。通过直剪试验获得其黏聚力
c=0，内摩擦角ϕ=38°。 

（4）模型筋材 
选取尼龙灰窗纱作为模型筋材，其抗拉强度为 2.5 

kN/m，5%拉伸率时的拉伸力为 0.9 kN/m，筋材刚度
（5%拉伸率时拉伸力与拉伸率之比）为 18 kN/m。模
型筋材还原为原型时的强度和刚度分别为 80，576 
kN/m。 
1.3  试验过程 

（1）制备模型地基土 
将高岭土和水以质量比 1∶1混合搅拌均匀，倒入

内壁贴有两层聚四氟乙烯膜的模型箱内，而后在 32g
离心加速度下固结 2 h。采用小型静力触探仪[14]对固

结后的地基土进行贯入试验，图 2为冻融组和未冻融
组试验地基土不排水抗剪强度 cu沿深度分布曲线，可

见两者土性接近，cu约为 6 kPa。 

 

图 2 小型静力触探试验 

Fig. 2 Small-scale static cone penetration tests 

（2）打设加筋碎石桩 
首先将预钻好桩位孔的定位板置于模型地基土表

面，而后将抹了润滑油的外径 25 mm，壁厚 0.8 mm
的无缝薄壁钢管从桩位孔中压入到地基土内，采用螺

旋取土器取出管内的土体，接着将缝制好的筋材套筒

放入钢管内，灌入石英砂，每灌入 5 cm左右用击实杆
击实 40下，使桩体达到其控制密度 1.75 g/cm3。重复

此步骤直到桩体施作完成。 
（3）布置测量仪器 
靠近路堤中心线附近地基土表面布置 2 个 BWM

型土压力计，量程为 300 kPa，精度为 2级，其中土压
力计 t1 布置在桩顶，土压力计 t2 布置在桩间土上。
在桩顶和桩间土上各埋设 1个沉降标（w1、w2）。对
于冻融组，在路堤以外地基土中布置 2个热电偶温度
传感器（T1、T2），其测温范围-50℃～200℃，精度
为±0.1℃，埋设深度分别距地表 3，6 cm，以监测冻
融时的温度。具体布置见图 1所示。 
（4）冷冻地基土 
冷冻设备采用上海互佳仪器厂生产的型号为

DLSB-30/80 低温冷却液循环泵，其制冷温度范围为
-80℃～40℃，精度为±0.2℃。 
制作了一套加筋碎石桩复合地基冷冻试验系统，

如图 3所示。采用该系统对加筋碎石桩复合地基进行
冷冻，当温度传感器 T2监测的温度达到 0℃左右时，
停止冷冻，此时冷冻深度距地表 6 cm左右，相当于原
型冻土深度 1.9 m左右。冷冻完成后的加筋碎石桩复
合地基如图 4所示。 

（5）进行离心模型试验 
采用铁矿砂填筑路堤，其密度控制为 2.2 g/cm3。

将填筑好路堤的模型箱置于离心机上，连接好传感器、

相机线路后开始试验。 
2组试验均在 5 min内将离心加速度加至 32g，而

后冻融组试验保持 32g运转至 1000 min结束，未冻融
组试验保持 32g运转至 70 min结束。 
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图 3 冷冻试验系统示意图 

Fig. 3 Schematic diagram of freezing test system 

 

图 4 冷冻完成后加筋碎石桩复合地基 

Fig. 4 Composite foundation with GESCs after freezing 

2  结果分析 
2.1  路堤变形 

图5为试验结束时2组试验的路堤变形图，图中采
用虚线标出了运转前路堤和桩体轮廓图。由图5可见，
冻融组复合地基沉降呈现路堤中心附近以下较大而边

坡下有所减小。从冻融组路堤外地基表面沉降看，地

基产生了融沉，其值约为8 mm；而未冻融组路堤外地
基表面则产生隆起，隆起最大值约为20 mm。冻融组
路堤边坡基本保持初始坡度，路堤下地基沉降比较均

匀；而未冻融组路堤边坡明显变缓，路堤下地基不均

匀沉降明显。这与两者的加筋碎石桩桩体变形差异相

关，将在2.3节中作进一步讨论。 
图6为2组试验中布置在桩顶的沉降标w1点和布

置在桩间土上沉降标w2点测得的沉降随时间变化曲
线。由图6（a）可见，冻融组在约500 min之内的加载
和休止期间其桩顶和桩间土沉降基本一致，而从500 
min开始桩间土沉降大于桩顶沉降，到700 min左右桩
顶和桩间土沉降开始趋于稳定。 

图 5 试验结束后路堤变形图 

Fig. 5 Photos of embankments after tests 

图 6 桩顶与桩间土沉降 

Fig. 6 Settlements on top of columns and soil 

500 min开始桩间土沉降大于桩顶沉降的原因是
此时路堤下冻土开始全部融化。图7为埋设于路堤外距
地基土表面3，6 cm深度T1和T2温度传感器监测的地
基土温度变化曲线，可以看到，T1温度在440 min左右
从零度以下升至约0.2℃，而后很快升高，T2传感器温
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度则在500 min左右开始很快升高。 
由图6（b）可见，未冻融组在加载期和休止期的

桩间土沉降均显著大于桩顶沉降，且桩顶和桩间土沉

降在加载期即已完成了大部分的沉降，这是由于加筋

碎石桩在软土中具有很好的排水性能[2, 12]。 
表1列出了冻融组和未冻融组在加载期末和休止

期末桩顶和桩间土沉降值及沉降差值。可以看到，在

休止期末，冻融组桩顶和桩间土沉降分别达到42，54 
mm，分别是未冻融组桩顶和桩间土沉降的1.9倍和1.3
倍左右。而冻融组在加载期末和休止期末的桩顶和桩

间土差异沉降分别为2，12 mm，均明显小于未冻融组
情况。 

图 7 地基土中温度 

Fig.7 Temperatures in foundation 

表 1 桩顶和桩间土沉降 

      Table 1 Settlements on top of columns and soil    (mm) 
桩顶沉降 桩间土沉降 差异沉降 

试验 加载 
期末 

休止 
期末 

 加载 
 期末 

休止 
期末 

 加载 
 期末 

休止 
期末 

冻融组 12 42 14 54  2 12 
未冻融组 19 22 37 42 18 20 
2.2  桩土应力 

图 8为 2组试验桩顶和桩间土应力随时间变化曲
线图。由图 8（a）可见，冻融组在加载期桩顶和桩间
土应力几乎同步升至 100 kPa左右，这与 4.5 m高原
型路堤自重应力 99 kPa一致。从休止期初开始至 500 
min，桩间土应力变大，而桩顶应力变小。其原因应
是桩体碎石导热率高于桩间土，桩体先于桩间土融化， 
导致桩体模量降低所致。 

 

 

图 8 桩顶和桩间土应力 

Fig. 8 Stresses on top of columns and soil 

笔者[23]曾开展了加筋碎石桩桩体大三轴试验，得

出了桩体模量 pE 统计回归公式如下： 

        

2
r1

p
1

tan 45
2

TP
RE

ϕ

κ
ε

°   + +   
   =   。   (1) 

式中  T为筋材拉伸强度（kN/m）；R为桩体直径（m）；
κ为桩体模量修正系数，取 1.90；ϕ为填料内摩擦角

（°）； 1ε 为筋材拉伸强度对应的拉伸率； r1P 为桩周
侧向有效应力（kPa）。 
对本问题的原型，如 1.2 节所述，T=80 kN/m，

R=0.8m，ϕ=38°， 1ε = 19%。桩顶的 Pr1可取为 0，桩
端（9 m深度）的 Pr1约为 70 kPa。则按式（1），可以
得到桩顶的桩体模量 Ep=4.23 MPa，桩端的桩身模量
Ep=7.15 MPa，这可看作桩体融化后的模量。参照文献
[24]与本文相同塑性指数的黏性土冻土模量，本文未
融化的桩间土的模量可以达到 9 MPa左右，均较融化
后的桩顶和桩端处桩体的模量高。因此，在休止期初

开始至 500 min期间，上覆路堤自重应力从融化后的
桩体向未融化的桩间土转移。 

500～700 min，桩间土应力快速下降，而桩顶应
力快速增大，这是由于此阶段桩间土开始全部融化，

桩间土模量急剧降低，使得上覆路堤应力又很快向桩

体转移。700 min 后桩顶应力有所减小，而桩间土应
力反过来增大，这是由于桩间土固结后模量增大所致。 
由图 8（b）可见，未冻融组桩顶应力在加载期末

达到最大，休止期略减小后趋于稳定，桩间土应力相

对较小并在休止期趋于稳定。 
图 9为 2组试验桩土应力比–时间曲线。由图 9

可见，冻融组桩土应力比从加载期的 1，降低至 500 
min时的 0.35左右，而后增大至 700 min时的 5.1左
右，再降低并稳定在 1.6 左右。未冻融组的桩土应力
比在加载期末达到 2.7 左右，休止期末稳定在 2.5 左
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右。可见，冻融组休止期末的桩土应力比较小，约为

未冻融组的 2/3左右。 

 

 

图 9 桩土应力比 

Fig. 9 Stress concentration ratio 

2.3  桩体变形 

试验结束后挖除桩周土体以便观察桩体变形。图

10为2组试验桩体变形图。由图可见，两者路堤中心的
#1桩体基本保持垂直状态，而靠近路堤边坡下的#2，
#3，#4桩体均发生弯曲变形，但两者弯曲变形量和弯
曲方向均不同。未冻融组桩体向路堤外弯曲，并产生

明显的弯曲变形量，这与以往研究结果一致[2, 10]；而

冻融组桩体向路堤内弯曲，且弯曲变形量较小，这是

由于路堤加载过程中桩顶附近复合地基土处于冰冻状

态，限制了桩顶侧向位移，而冻土层以下的土体向外

位移，推动下部桩体向外位移。 

图 10 桩体变形图 

Fig. 10 Deformations of columns 

图5中冻融组和未冻融组路堤和地基土变形性状
不同，即与两者路堤下的桩体弯曲变形量和弯曲方向

不同有关系。冻融组桩体向内弯曲且弯曲变形量小，

使得其上路堤能基本保持堆载时的形状，其复合地基

沉降也较均匀；同时路堤中心附近较路堤边坡的荷载

大，因而前者的沉降也较后者大一些。未冻融组桩体

由于产生向外明显弯曲，使得路堤填土向外扩散，坡

度降低，其复合地基土沉降亦相对不均匀。 

3  结    论 
本文制作了一套加筋碎石桩复合地基冷冻试验系

统，开展了一组加筋碎石桩复合地基路堤冻融离心模

型试验和一组未冻融的对比试验，以研究加筋碎石桩

复合地基经历季节性冻土后填筑的路堤在冻融条件下

的性状。得出如下结论： 
（1）冻融条件下加筋碎石桩复合地基在地基土未

融化前，其桩顶和桩间土沉降基本一致；地基土全部

融化后，桩间土沉降变大。冻融条件下路堤边坡基本

保持初始坡度，路堤下地基沉降比较均匀；而未冻融

组路堤边坡明显变缓，路堤下地基不均匀沉降明显。 
（2）冻融条件下加筋碎石桩复合地基路堤在地基

和桩体均处于冰冻状态时，其桩顶和桩间土应力一致；

在桩体先于桩间土融化后，桩体模量降低，桩顶应力

开始向桩间土转移，导致桩顶应力小于桩间土应力；

在桩间土全部融化后，桩间土模量很快降低，使得桩

间土应力快速下降，而桩顶应力快速增大。冻融条件

下复合地基沉降稳定时的桩土应力比为 1.6，是未冻融
条件下桩土应力比的 2/3左右。 
（3）冻融条件下，由于路堤加载过程中桩顶周围

地基土处于冰冻状态，限制了桩顶侧向位移，而冻土

层以下土体推动下部桩体向外位移，使得靠近路堤边

坡下的桩体向路堤内弯曲，但弯曲变形量较小。未冻

融条件下的桩体则向路堤外弯曲且弯曲变形量较大。 
（4）加筋碎石桩适合用于季节性冻土区湿地软土
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地基处理，其复合地基经历季节性冻土后填筑的路堤

整体性能较好。 
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2020年黄文熙讲座（第 23讲）学术报告会成功举行 

2020年7月11日，由《岩土工程学报》编委会主办，河海

大学承办的第23讲黄文熙讲座学术报告会在河海大学科学会

堂举办。由于新冠肺炎防控要求，本届黄文熙讲座采用线上与

线下相结合的方式举行。本届黄文熙讲座主讲人分别为南京水

利科学研究院蔡正银教高和中国地震局兰州地震研究所王兰

民研究员。 

河海大学副校长郑金海教授和南京水利科学研究院院长、

《岩土工程学报》编委会主任陈生水教高先后致辞。黄文熙讲

座主讲人南京水利科学研究院蔡正银教高做了题为“板桩结构

土压力理论的创新发展”，中国地震局兰州地震研究所王兰民

研究员做了题为“黄土地层大规模地震液化滑移的机理和风险

评估”的报告。他们的精彩演讲得到现场同行们的高度评价。

本届黄文熙讲座设河海大学现场报告会、采用腾讯会议和微信

会议直播。2385位岩土工程同行参与交流，参会代表人数创历 

史记录，其中河海大学科学会堂有85位代表参加现场报告会，

300位代表在腾讯会议平台与现场互动，2000余人在微信会议

平台听取报告。 

黄文熙讲座是1998年为纪念黄文熙先生诞辰90周年而开

设的我国岩土力学与工程领域最高学术水平的讲座。黄文熙先

生是著名的水工结构和岩土工程学专家，我国土力学学科奠基

人之一，新中国水利水电科学研究事业的开拓者，在水利水电

工程、结构工程和岩土工程领域都取得了杰出的成就。黄文熙

先生致力于水利水电工程教育事业60多年，培养了大批工程技

术人才，被推崇为土力学界的一代宗师。黄文熙讲座主讲人每

年由《岩土工程学报》六个主办学会推荐候选人，再由《岩土

工程学报》全体编委投票选举产生。目前，黄文熙讲座已举办

了23讲，已经成为我国岩土工程界重要的学术交流平台。
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缓冲/回填材料——膨润土颗粒及其混合物研究进展 
刘樟荣
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摘  要：膨润土颗粒是一种用于填充高放废物地质处置库中各种施工接缝和空隙的缓冲/回填材料。从膨润土颗粒的制
备方法、填充技术与堆积性质、热传导特性、水力特性、结构演化规律及力学特性等 6 个方面，全面回顾和总结了近
年来对膨润土颗粒的研究成果与最新进展，并分别指出了各方面值得进一步深入研究的几个课题。研究表明，膨润土

颗粒可由多种方法制备，也可采用多种技术填充到处置库中，其堆积干密度和均匀性与充填技术、级配、堆积方式等

因素有关，其热传导系数与干密度、含水率和温度等因素有关，其水力–力学特性与级配、干密度及温度等因素有关。
通水水化或降低吸力过程中，颗粒混合物由初始松散结构逐渐转变为胶结融合结构，及至水化饱和后基本达到宏观上

的均一化结构，但微观层次的均一化过程仍将持续漫长的时间。考虑到处置库实际运营工况的复杂性，科学高效的颗

粒混合物填充技术、多场（热–水–化–力）耦合条件下的颗粒混合物水力–力学特性及结构演化规律是今后值得深入探
索的研究方向。 
关键词：深地质处置；缓冲/回填材料；膨润土颗粒；颗粒混合物 

中图分类号：TU41       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2020)08–1401–10 
作者简介：刘樟荣(1990— )，男，江西赣州人，博士，博士后，主要从事非饱和土力学与工程地质方面的研究工作。
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Advances in researches on buffer/backfilling materials—bentonite                 
pellets and pellet mixtures 

LIU Zhang-rong1, CUI Yu-jun1, 3, YE Wei-min1, 2, WANG Qiong1, 4, ZHANG Zhao1, CHEN Yong-gui1, 2 
(1. Department of Geotechnical Engineering, Tongji University, Shanghai 200092, China; 2. Key Laboratory of Geotechnical and 

Underground Engineering of Ministry of Education, Tongji University, Shanghai 200092, China; 3. Laboratoire Navier, Ecole des Ponts 

ParisTech, Paris 77455, France; 4. Institute for Advanced Study, Tongji University, Shanghai 200092, China) 

Abstract: The bentonite pellet is considered as an alternative buffer/backfilling material to fill technological voids and empty 
space in high-level radioactive waste (HLW) repository. The previous studies on the bentonite pellets are carefully reviewed 

and summarized, including their manufacturing methods, emplacement techniques, thermal conductivity, hydraulic behavior, 
structural change and mechanical behavior. Correspondingly, the research subjects worth further investigation are put forward. 

The results in the literatures indicate that the pellets can be manufactured and emplaced using several techniques, which 
together with size gradation and packing protocol can influence the packing dry density and homogeneity. For the pellet 

mixtures, the thermal conductivity is mainly governed by dry density, water content and temperature, and the hydro-mechanical 
behavior is related to size gradation, dry density and temperature. Upon liquid or suction controlled hydration, the initial 

loose-structured pellet mixtures will gradually transfer to the cemented state and finally present a homogeneous appearance at 
saturation. However, much longer duration is required before getting a completely homogeneous state. Considering the 

complexity of the operation conditions in a HLW repository, the improvements on emplacement techniques of the pellets and 
the investigations on the hydro-mechanical behavior and structural change under the coupled thermo-hydro-chemo-mechanical 

conditions should be further conducted. 
Key words: geological disposal; buffer/backfilling material; 

bentonite pellet; pellet mixture 
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念中，高压实膨润土块体等缓冲/回填材料被用来填充
处置容器与围岩之间的空隙，构成一道重要的工程屏

障，以延缓地下水入渗、阻滞核素迁移、传递核素衰

变热和维护处置库结构稳定性[1]。然而，以高压实膨

润土块体砌筑的工程屏障将不可避免地存在各种各样

的施工接缝[2]，包括块体与处置容器之间、块体与块

体之间及块体与围岩之间的缝隙。这些施工接缝将成

为地下水入渗和核素外泄的优势通道，大大降低了工

程屏障的缓冲性能，直接威胁到处置库的长期安全运

营[3]。为此，Salo 等[4]首次提出采用高密度膨润土颗

粒及其与膨润土粉末的混合物来填充施工接缝（图 1
（a）），或者取代膨润土块体作为主体缓冲/回填材料
（图 1（b））。 

图 1 膨润土颗粒在高放废物处置库中的应用 

Fig. 1 The application of bentonite pellets in HLW repository 

膨润土颗粒是一种由天然膨润土粉末制成的高干

密度（通常大于 1.80 g/cm3）颗粒状土材料。由于其

具有高膨胀性、低渗透性和良好的核素吸附性能，又

便于机械化制造、袋装化运输和自动化填充，且能够

有效填充处置库中的各种施工接缝或空隙，膨润土颗

粒已被瑞典 SKB、芬兰 Posiva、加拿大 NWMO、瑞
士 NAGRA、法国 ANDRA、比利时 SCK/CEN及其它
国家（如日本、中国、印度、韩国和乌克兰等）的处

置库概念选为候选缓冲/回填材料[5]。许多学者也针对

膨润土颗粒及其混合物的堆积性质、热传导性质、水

力–力学特性和结构演化规律开展了大量研究工作[6]。

遗憾的是，这些研究成果大多零散地分布在 SKB、
Posiva和 NAGRA等机构的研究报告中，缺乏必要的
整理与综述。 
本文拟对膨润土颗粒的制备方法、填充技术与堆

积性质、热传导特性、水力特性、结构演化规律及力

学特性等 6个方面的研究成果和最新进展进行简要回
顾与介绍，并分别指出各方面值得进一步深入研究的

几个课题，以期为膨润土颗粒相关课题研究和工程实

践提供参考与借鉴。 

1  颗粒制备方法 
按照制备工艺原理，膨润土颗粒的制备方法主要

可分为 5种：挤压法、辊压法、压实法、压实–破碎法

和湿–干–破碎法。其中，挤压法和辊压法在国际上应
用最为普遍，压实–破碎法在国内应用最为广泛。各种
方法的原理和优缺点如表 1所示。 

表 1 膨润土颗粒的制备方法比较 

Table 1 Overview of manufacture techniques for bentonite pellets 
方法 原理 颗粒性质 优点 缺点 
挤压法 
辊压法 
压实法 

机械压实 形状规则 
大小统一 

工序简单，效

率高，机械化

程度高 

需要特定的制

样模具，粒径

范围有限 
压实–
破碎法 

机械压实 
机械破碎 

湿–干–
破碎法 

吸力固结 
机械破碎 

形状各异 
大小不一 

可制备各种

粒径的颗粒 

工序多，效率

低，难以控制

机械破碎的初

始粒径 

挤压法采用一对碾轮将膨润土粉末压入多孔不锈

钢碾盘中，成型的膨润土“条”从碾盘下部挤出，可

根据需要截取特定长度的膨润土颗粒，颗粒呈杆状或

圆柱状（图 2）[7-8]。 

图 2 挤压法及其制备的颗粒[7-8] 

Fig. 2 Extrusion method and produced pellets[7-8] 

辊压法采用一组相向滚动的辊轮将膨润土粉末压

入辊轮表面的凹“坑”中，形成枕状或杏仁状的颗粒

（图 3）[7, 9-11]。 

 

图 3 辊压法及其制备的颗粒[7, 11] 

Fig. 3 Roller compaction method and produced pellets[7, 11] 

压实法是直接将膨润土粉末快速压入特定规格的

模具中来制备高密度颗粒，颗粒呈规则的凸顶圆柱体

状（图 4（a））[12]。 
压实–破碎法先采用压力机将膨润土粉末压实成

高密度块体，然后采用破碎机将块体破碎成不同粒径

的颗粒，最后筛分成不同粒组以配制不同粒径级配的

颗粒混合物（图 4（b））。文献[6，13，14～19]分别采
用该方法制备了不同粒径的高庙子（GMZ）膨润土颗
粒。 
湿–干–破碎法是先将膨润土粉末湿化成膏状，待

其风干固结后，用破碎机械将其破碎成细小的颗粒，

最后筛分成不同粒组以配制不同粒径级配的颗粒混合

物[20]。 
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图 4 压实法与压实–破碎法制备的颗粒[12-13] 

Fig. 4 Pellets manufactured by compaction and compaction-  

crushing methods[12-13] 

实际上，各种方法的颗粒产品质量（干密度、强

度及微裂缝发育程度等）主要取决于膨润土粉末的矿

物成分、初始含水率以及制样模具与制造工艺的精细

化程度，而与制造原理本身关系不大。各种颗粒制备

方法各有利弊，应根据工程实际需要来加以选择。条

件允许时，可以联合采用两种或多种方法以提高颗粒

制备效率和达到特定的颗粒规格要求。 

2  颗粒填充技术与堆积性质 
2.1  填充技术 

在地下原位填充试验和一些室内大型模拟填充试

验中，常采用机械设备将颗粒混合物填充到膨润土块

体与围岩的缝隙中，或者用于填充整个巷道。按照机

械设备的工作原理，颗粒填充技术主要包括带式输送

法、螺旋输送法、气动喷射法和人工填充法（图 5），
其中螺旋输送法和气动喷射法应用最为广泛[21-22]。各

种方法的优缺点和适用性如表 2所示。 

图 5 带式输送法、螺旋输送法和气动喷射法示意图 

Fig. 5 Schematic diagrams of pellets emplaced by belt, auger and  

pneumatic conveying 

表 2 膨润土颗粒的填充方法比较 

Table 2 Overview of filling techniques for bentonite pellets 
方法 主要优点 主要缺点 适用性 

带式输送 效率高 
粉尘多 
易离析 
设备笨重 

填充较大的空隙或

回填巷道 

螺旋输送 
效率较高 
粉尘较少 
均匀性较好 

设备较笨重 填充较大的接缝、空
隙或回填巷道 

气动喷射 效率较高 
堆积密度大 

粉尘多 
均匀性差 

可填充各种接缝、空

隙或回填巷道 

人工填充 适应性强 粉尘多 
效率低 

可填充各种接缝、空

隙或回填巷道 

各种颗粒填充技术各具特色和局限性，应根据实

际情况加以选择利用。评价颗粒填充效果需关注 3项
指标：堆积干密度、堆积均匀性和粉尘产生量。前两

者直接影响到颗粒填充效果，进而关系到整个工程屏

障的缓冲性能；而大量的粉尘将危害人体健康和机械

设备的性能，降低工作面能见度，不利于准确操控机

械设备，将间接地影响到颗粒填充效果。因此，提高

填充干密度和均匀性、降低粉尘产生量是今后升级颗

粒填充技术的关键突破点。 
2.2  堆积干密度与均匀性 

堆积干密度和均匀性是影响颗粒混合物水力–力
学特性的重要因素[10]，是处置库概念设计的关键指标

之一，通常通过颗粒填充试验来加以研究。按照填充

区域的不同，颗粒填充试验可分为 4 类：①废物罐–
围岩空隙填充试验；②矩形槽填充试验；③环形槽填

充试验和④圆柱筒填充试验。 
废物罐–围岩空隙填充试验是将颗粒混合物填充

到真实的或模拟的废物罐–围岩空隙区域内，然后取样
测试堆积干密度和均匀性。在瑞士Mont Terri 地下实
验室开展的 EB 试验和 HE-E 试验中，都采用螺旋输
送法将膨润土颗粒填充到废物罐与围岩之间的空隙区

域，实测平均堆积干密度分别为 1.36，1.457 g/cm3，

且都观测到了不同程度的颗粒离析现象[23-24]。文献[25]
分析认为粗细颗粒沿堆积坡面的滚落速率和距离不

同、细颗粒填充粗颗粒间的大孔隙是导致颗粒离析的

主要原因。 

矩形槽与环形槽填充试验是采用自由倾倒法或喷

射法将颗粒混合物填充到长方体透明箱（图 6（a））
或圆环形透明槽缝（图 6（b））中，通过测算颗粒总
质量和填充总体积来计算堆积干密度，借助图像对比

来分析堆积均匀性，重点考察了填充技术和级配的影

响。研究表明[26-27]：①单一粒组、两粒组和满足 Fuller
级配的多粒组颗粒混合物的堆积干密度依次增大；②

采用气动喷射、锤击和振动等手段能显著提高颗粒堆

积干密度；③堆积均匀性由好到次依次为自由倾倒并
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振实、自由倾倒不振实和喷射法。 

 

图 6 矩形槽和环形槽填充试验[26-27] 

Fig. 6 Pellet filling tests in rectangle and annular gaps[26-27] 

圆柱筒填充试验是将颗粒混合物倒入圆柱形透明

容器中，经反复多次拍击、敦实、摇晃、翻转和振动容

器，分别测算松散和致密堆积干密度，并通过对比试验

前后的图像或级配来分析堆积均匀性。研究表明[11, 14-17]：

①敦实、摇晃、翻转和振动等可显著提高颗粒堆积干

密度；②随着细颗粒含量从 0 增大至 100%，两粒组
混合物的堆积干密度先增大后减小；③随着级配模量

从 0.1增大至 0.9，多粒组颗粒混合物的堆积干密度先
增大后减小；④峰值堆积干密度随最小粒径与最大粒

径之比的增大而减小；⑤细颗粒的填充效应和疏松效

应、粗颗粒的挤占效应和壁效应以及颗粒间的楔效应

是影响颗粒堆积干密度的主要机制；⑥颗粒混合物的

堆积干密度可由非线性堆积模型预测[18]；⑦颗粒混合

物的堆积均匀性随粒径特征指数（与粗细粒径比和质

量比有关）的增大而减小[6，19]。此外，堆积方式也对

堆积干密度和均匀性具有重要影响[12]。 
综上所述，颗粒混合物的堆积干密度和均匀性与

填充技术、级配和堆积方式等因素有关。大多数研究

主要侧重于堆积干密度，而对堆积均匀性研究较少且

缺乏定量化研究。实际上，由于不同粒径的颗粒具有

不同的运动特性，堆积混合物中必然出现颗粒离析现

象和局部颗粒间大孔隙，进而可能引发管涌、侵蚀和

失稳等工程灾害。因此，研究颗粒离析的物理力学机

制、定量描述堆积均匀性和提出改善堆积均匀性的措

施，是今后需要进一步开展的工作[6, 19]。 

3  颗粒混合物的热传导特性 
如图 1所示，处置库运营过程中核废物产生的核

素衰变热将经废物罐和缓冲/回填材料向围岩传递。作
为一种缓冲/回填材料，颗粒混合物是介于废物罐与围
岩之间的热传递介质，其热传导特性决定了处置库近

场和远场的温度分布。因此，热传导特性是颗粒混合

物的一项重要研究内容。 
3.1  热传导系数测试技术 

颗粒混合物的热传导系数可通过热探针法、热平板

法、热流计法和热箱法 4种途径进行测试（图 7）[8，28]，

其装置和原理分别如图 7（a）～（d）所示。 

 

图 7 颗粒混合物的热传导系数测试技术[8,28] 

Fig. 7 Measuring techniques of thermal conductivity for pellet  

mixtures[8, 28] 

热探针法和热平板法属于瞬态法，通过探针（或

平板）以恒定功率释放热量并监测邻近颗粒温度随时

间的变化来计算热传导系数；热流计法和热箱法属于

稳态法，通过施加恒定温度梯度并监测流过单位面积

试样的热流量来计算热传导系数。 
热探针法和热平板法仪器便携易用、测试效率高，

但测试结果受探针（或平板）与颗粒的局部接触状态

影响较大。热流计法和热箱法将颗粒混合物整体作为

测试对象，克服了与颗粒的接触问题，测试结果较为

可靠，但设备笨重不便携，测试效率低且成本较高（单

次试验需要耗费大量的颗粒材料）。为了既高效又可靠

地获得颗粒混合物在不同水力–力学状态下的热传导
系数，应基于瞬态法和稳态法的基本原理，借鉴松散

颗粒介质的热传导测试技术，同时考虑膨润土颗粒的

特殊性（不均匀性、膨胀性和结构随吸力演化等），研

发一套适用于膨润土颗粒混合物、颗粒与膨润土块体

界面、颗粒与围岩界面的热传导测试技术和设备。 
3.2  热传导系数 

利用不同的测试技术，不同学者对不同种类的

颗粒混合物的热传导系数进行了试验研究。研究表

明，颗粒混合物的热传导系数随干密度的增大而增

大，随含水率的增大而增大，随温度的升高而增大

（图 8）[11, 25, 28-30]。 

 

图 8 热传导系数随干密度的变化[11, 25] 

Fig. 8 Evolution of thermal conductivity with dry density[11, 25] 

综上所述，目前对颗粒混合物热传导系数的研究
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还很不充分，现有文献报导中仅考虑了干密度、含水

率和温度等影响因素。实际上，在处置库运营过程中，

颗粒混合物将逐渐吸水饱和，同时伴随着强烈的结构

特征演化过程。在这一过程中，颗粒混合物热传导系

数的变化规律对处置库温度场预测和安全性能评价至

关重要。因此，全饱和度（吸力、含水率）范围内颗

粒混合物热传导系数的变化规律、基于结构特征演化

的热传导系数变化机理以及改善颗粒混合物热传导性

能的技术措施，是今后值得研究的几个课题。 

4  颗粒及其混合物的水力性质 
由于地下水的入渗过程极其缓慢，处置库中的颗

粒混合物将长期处于非饱和状态。研究非饱和颗粒混

合物的水力性质（持水特性、渗透特性、管涌与侵蚀

等），是开展处置库安全评价的重要基础。 
4.1  持水特性 

研究表明，随着吸力的降低，单个颗粒的总孔隙

比持续增大，但饱和度先增大后基本保持不变[31-33]。

在恒体积条件下的高吸力范围内，不同干密度颗粒混

合物的持水曲线基本重合（图 9），表明水主要存在于
颗粒内部孔隙中，持水性能主要取决于膨润土的矿物

成分，而与干密度无关；在低吸力范围内，颗粒内部

孔隙达到饱和状态，一部分水进入颗粒间大孔隙，此

时持水曲线与干密度有关[10]。 

图 9 不同干密度 FEBEX膨润土颗粒混合物的持水曲线[10] 
Fig. 9 Curves of water retention of FEBEX bentonite pellets with  

different dry densities[10] 

实际处置库运营期间，膨润土颗粒可能会遭受温

度循环和干湿循环作用[13, 34]，对持水曲线产生温度效

应和滞回效应。温度对膨润土颗粒的持水特性及其滞

回性的影响，仍是有待研究的课题。 
4.2  渗透特性 

渗透特性包括饱和渗透与非饱和渗透两个方面。

研究表明，膨润土颗粒混合物的饱和渗透系数随干密

度的增大而增大[10, 32, 35]。在相同干密度条件下，颗粒

混合物的饱和渗透系数与压实块体近似相等[6]。然而，

与压实膨润土相比，水化过程中颗粒混合物的孔隙结 

构变化更加剧烈，导致渗透系数随水化时间持续发生

显著变化。如图 10所示，渗透试验开始时，颗粒之间
存在大量相互连通的大孔隙，故渗透系数较大；随着

试验的进行，颗粒吸水膨胀导致颗粒间大孔隙急剧减

小甚至被堵塞，因此渗透系数迅速降低至稳定值。当

饱和渗透系数达到稳定状态后，尽管试样外观看起来

已经均一化，但干密度和含水率分布均表明试样仍未

达到均一化[6]。 

 

图 10 FEBEX膨润土颗粒混合物渗透系数随时间的演化[10] 
Fig. 10 Evolution of hydraulic conductivity with time for FEBEX  

..bentonite pellets[10] 

颗粒混合物的非饱和渗透系数尚鲜见研究报导。

实际上，文献[34，36]已经对 MX80 膨润土颗粒混合
物开展了小型水–力耦合模型试验，分别监测了试样上
下端同时通水和仅底端通水过程中不同截面的相对湿

度变化，但未给出相应的非饱和渗透系数函数。文献

[6，37]采用瞬时截面法测试或预测了不同条件（温度、
干密度等）下颗粒混合物的非饱和渗透系数，结果表

明，颗粒混合物的非饱和渗透系数随吸力的降低而先

减小后增大，随温度的升高而增大，随干密度的增大

而减小，随颗粒粒径的增大而增大。然而，地下水化

学对非饱和渗透特性的影响尚待研究。 
4.3  管涌与侵蚀 

除了渗流与结构演化，颗粒混合物水化过程中的

另一个重要性质是管涌与侵蚀。许多学者通过圆柱管

注水试验[7]、矩形槽注水试验[7]、环形槽注水试验[27]

和模拟巷道接缝注水试验[38]研究发现，开始注水时水

流优先沿着相互连通的颗粒间大孔隙流动，并侵蚀沿

程细颗粒和膨润土胶体。随着颗粒吸水膨胀和胶体阻

塞，颗粒间大孔隙逐渐闭合，管涌和侵蚀现象逐渐减

弱直至消失。 
圆柱管注水试验[7]结果表明，管涌持续时间与侵

蚀速率主要同注水速率有关：注水速率越大，则管涌

持续时间越长，侵蚀速率也越大；在双对数坐标下，

累计侵蚀量与累计水流量呈线性关系。此外，膨润土

类型、颗粒形状与尺寸、细颗粒的分布情况、溶液盐

度也对管涌和侵蚀具有显著影响，但由于缺乏系统的
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研究，这些因素的影响规律仍不明确。矩形槽[7]、环

形槽[27]和模拟巷道接缝[38]注水试验从更大尺度上进

一步研究了注水速率、溶液浓度、颗粒形状和大小及

膨润土类型等因素对管涌行为的影响。但由于试验成

果较少且不够系统，尚不足以形成完整的结论。 
不同于非膨胀性颗粒土，膨润土颗粒混合物的管

涌和侵蚀行为是一个更加复杂的过程。管涌和侵蚀过

程中，颗粒混合物中的细小颗粒或胶体被优势渗流侵

蚀流失，导致颗粒混合物的整体干密度降低，进而引

起膨胀力降低而饱和渗透系数增大，使其缓冲性能大

幅衰减。在已有认知的基础上，开展管涌和侵蚀的影

响因素及其机理研究并提出抑制管涌和侵蚀的技术措

施，是今后针对颗粒混合物的重要研究方向之一。 

5  颗粒及其混合物的结构演化规律 
颗粒及其混合物的热–水–力特性与其结构特征密

切相关。目前，关于颗粒及其混合物的结构演化规律

的研究成果较少，仅部分学者采用 MIP和 μ-CT两种
手段分别观测和分析了单个颗粒和颗粒混合物在水化

过程中的结构演化规律。 
5.1  单个颗粒的结构演化规律 

采用 μ-CT扫描和MIP试验观测表明[31]，吸力 113 
MPa 的由压实法制备的单个颗粒内部尤其是靠近边
缘部分存在明显的裂隙，其孔径分布呈双峰形态（图

11（a）和（e））。随着吸力的降低，由于颗粒内部不
同性质的物质吸水发生不均匀膨胀，导致颗粒内部的

裂隙数量增多，裂隙连通性增强，颗粒宏观体积增大

（图 11（b）～（d））；集合体内孔隙数量减少，集合
体间孔隙数量增多且平均孔径增大（图 11（f）～（h））。 

图 11 不同吸力下单个颗粒的结构特征[31] 

Fig. 11 Structural characteristics of single pellet at different  

..suctions[31] 

5.2颗粒混合物的结构演化规律 

在通水水化过程中，颗粒混合物的结构特征将发

生显著改变。文献[39]采用 μ-CT技术观测了 FoCa膨
润土颗粒/粉末（50/50）混合物在仅底端通水情况下
的结构特征演化过程。结果显示（图 12（a）），随着
水流自下而上进入试样，膨润土颗粒由于吸水膨胀而

密度逐渐降低，粉末由于受颗粒膨胀的压缩作用而密

度逐渐增大，颗粒轮廓逐渐模糊，最终经历 165 d后
试样各处的干密度近似相等，基本达到了均一化状态。 

 

图 12 水化过程中颗粒混合物的结构演化[39-40] 

Fig. 12 Structural evolution of pellet mixtures during  

hydration[39-40] 

文献[31，40]采用 μ-CT技术观测了MX80膨润土
颗粒/粉末（80/20）在上下两端同时通水水化过程中
的结构演化过程。结果表明，试样上、下两端的颗粒

迅速水化膨胀，而试样中部的颗粒水化膨胀过程极其

缓慢，及至水化 56 d时部分颗粒和颗粒间孔隙仍然清
晰可辨（图 12（b））。最终经历 100 d后，试样各处的
干密度近似相等，基本达到了均一化状态。 
综上所述，目前主要采用 μ-CT和 MIP两种手段

分别观测了单个颗粒在不同吸力状态下和颗粒混合物

在通水水化过程中的结构特征演化规律，而对于颗粒

混合物在不同吸力状态下的结构特征演化规律尚缺乏

研究。此外，温度、孔隙水化学、外荷载等因素对颗
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粒混合物结构特征的影响也有待研究。 

6  颗粒及其混合物的力学性质 
6.1  颗粒强度与耐磨性 

颗粒应具有足够的强度和耐磨性，以减小在滚动、

撞击和压实过程中的破损程度。对于单个颗粒而言，

强度和耐磨性是评价其工程性能的重要力学指标。颗

粒的强度常采用恒应变速率液压试验机（图 13（a））
和手动压力仪（图 13（b））来测定，颗粒的耐磨性常
采用耐磨试验机（图 13（c））来测试[8]

。研究表明
[8, 11]
，

在一定含水率范围内，颗粒强度随含水率的增大而增

大，且同一含水率下粒径大的颗粒强度更高；颗粒强

度越高，耐磨性越好。 

 

图 13 颗粒强度和耐磨性试验设备[8] 

Fig. 13 Devices used in pellet strength and abrasion tests[8] 

目前，主要针对室温条件下、含水率低和形状规

则的颗粒开展了简单的强度和耐磨性试验。今后应针

对不同温度、不同含水率和不同形状的颗粒开展无侧

限压缩试验、抗剪强度试验和多种形式的耐磨性试验

（不同倾角溜滑、不同高度倾倒、不同转速翻滚、不

同频率振动等），综合评价其强度和耐磨性。 
6.2  膨胀特性 

膨润土颗粒混合物的主要矿物成分为蒙脱石，具

有显著的吸水膨胀特性。在恒体积条件下，蒙脱石吸

水膨胀在宏观上表现为膨胀力，在非恒体积条件下则

表现为膨胀变形。研究表明，颗粒混合物的最终膨胀

力随试样干密度的增大而增大，随掺砂率的增大而减

小，但膨胀力发展过程受试样尺寸的影响较大
[9-10, 35]

。

与压实膨润土块体类似
[41]
，不同干密度和不同尺寸条

件下，FoCa颗粒/粉末混合物（50/50）试样的膨胀力
时程曲线均呈双峰形态（图 14）：膨胀力随水化时间
先迅速增大至一个峰值，随后回落至一个谷值，然后

以较小的速率再次增大至稳定值
[9]
。对于满足 Fuller

级配的 FEBEX 膨润土颗粒混合物（干密度 1.36 
g/cm3

），其膨胀力时程曲线在达到峰值后基本不变，

然后再逐渐增长至稳定值
[42]
（图 14）。由此可见，颗

粒混合物的膨胀力发展过程与粒径级配有关。此外，

随着吸力从 300 MPa逐级降低至 3 MPa，颗粒混合物
的膨胀力先增大后轻微减小，膨胀力减小与应力路径

贴近 LC屈服线有关[10, 43]
。 

一些学者研究了温度对颗粒混合物膨胀力的影

响，但研究结果不尽相同。对于MX80颗粒混合物，
文献[44]发现膨胀力随温度的升高而降低；文献[34]
的研究则表明膨胀力随温度的升高而增大，而文献[35]
发现膨胀力受温度的影响不明显。 

 

图 14 不同条件下颗粒混合物的膨胀力时程曲线[9, 42] 

Fig. 14 Evolution of swelling pressure with time for pellet  

mixtures under different conditions[9, 42] 

在恒定荷载下通水水化，颗粒混合物试样膨胀稳

定时的变形与干密度和竖向荷载有关
[10]
。在相同干密

度条件下，颗粒混合物的膨胀变形与竖向荷载的对数

呈线性关系；在同一竖向荷载条件下，干密度越大，

膨胀变形越大（图 15（a））。在恒定荷载下逐级降低
吸力（气相法），低干密度颗粒混合物的变形先增大后

轻微减小，而高干密度时则持续增大
[10] （图 15（b））。 

 

图 15 膨胀变形与竖向荷载及吸力的关系[10] 

Fig. 15 Evolution of swelling strain with vertical stress and  

suction[10] 

此外，通水水化时试样先小幅坍塌然后膨胀，膨
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胀变形达到峰值后又再次坍塌；气相法逐渐减低吸力

时，不存在初始坍塌现象，试样持续膨胀到峰值后坍

塌至稳定值
[45]
。造成这种区别的原因在于两种水化过

程中的颗粒–水相互作用机理不同：通水水化过程中，
颗粒间孔隙迅速被水饱和，导致颗粒间相互作用力减

弱，在竖向荷载作用下颗粒间错动而引发坍塌；气相

法降低吸力过程中，颗粒间孔隙一直处于非饱和状态，

颗粒内、外的孔隙水势差异很小，毛细吸力引起的颗

粒错动较小，而颗粒吸水膨胀相对显著，故不存在初

始坍塌。 
尽管对颗粒混合物的膨胀特性已经开展了不少研

究工作，但温度、级配及孔隙水化学等因素对膨胀力

和膨胀变形的影响及膨胀力和膨胀变形的形成机理与

发展过程仍有待进一步研究。 
6.3  压实与压缩特性 

文献[46]对 7 种不同膨润土颗粒混合物分别开展
了 3种不同级配下的击实试验，结果表明：压实性质
主要受膨润土类型影响，而受级配影响较小；最优含

水率随塑限的增大而线性增大，最大干密度随塑限的

增大而减小。文献[20，29]分别对不同级配的巩义膨
润土颗粒混合物和高庙子膨润土颗粒混合物开展了静

力压实试验，结果表明级配对最优含水率的影响较小，

但最大干密度随细颗粒含量的增多而增大。 
压缩试验结果表明[10, 29]，颗粒混合物的压缩系数

随竖向应力的增大而先增大后减小，随含水率的增大

而增大；弹性压缩系数κ 和塑性压缩系数 λ均随吸力

的降低而增大（图 16）；级配对压缩指数与回弹系数
等压缩性能具有一定影响，但主要表现在含水率较低

的情况下。 

 

图 16 弹、塑性压缩系数随吸力的变化[10] 

Fig. 16 Evolution of elastoplastic compressibility coefficients  

.(κ and λ ) with suction[10] 

基于双孔结构理论，文献[45，47]采用宏观结构
吸力和微观结构吸力分别描述颗粒间孔隙水势和颗粒

内孔隙水势，采用 BBM模型和 BEXM模型分别描述
微、宏观结构变形，分别建立了适用于描述颗粒混合

物水力–力学行为的本构模型。所不同的是，前者将颗

粒混合物简化为一维二元介质模型，并假设微、宏观

相对渗透系数与相应的饱和度呈幂函数关系，后者假

设颗粒间与颗粒内的孔隙水交换呈线性关系且仅由吸

力驱动。 
目前，关于颗粒混合物的力学性质研究还处于宏

观描述阶段，而缺乏对其微观力学行为（如颗粒运动、

破碎、膨胀与胶结融合等）的研究。在今后的研究中，

应综合借鉴非膨胀颗粒土和压实膨胀性土的研究经

验，借助 μ-CT、NMRI等成像技术，揭示颗粒混合物
在不同应力状态下的微观力学行为机理，进而建立颗

粒混合物的宏–细–微三重尺度耦合理论及本构模型。 

7  结语及建议 
膨润土颗粒混合物是一种重要的缓冲/回填材料。

20 世纪 80 年代末以来，国内外学者针对膨润土颗粒
的制备方法、填充技术与堆积性质、热传导特性、水

力特性、结构演化规律及力学特性等方面开展了大量

研究，主要成果如下： 
（1）膨润土颗粒可由挤压法、辊压法、压实法、

压实–破碎法和湿–干–破碎法制备，可通过带式输送
法、螺旋输送法、气动喷射法和人工填充法进行填充。 
（2）颗粒混合物的堆积干密度和均匀性与填充技

术、级配、堆积方式等因素有关，其热传导系数与干

密度、含水率和温度等因素有关，其水力–力学特性与
级配、干密度及温度等因素有关。 
（3）水化过程中颗粒混合物由初始松散结构逐渐

转变为胶结融合结构，及至水化饱和后基本达到宏观

上的均一化结构，但微观层次的均一化过程仍将持续

漫长的时间。 
纵观国内外文献报导，目前对膨润土颗粒混合物

的研究范围较为广泛，但研究深度仍相对较浅。考虑

到处置库实际运营工况的复杂性，科学高效的颗粒混

合物填充技术、多场（热–水–化–力）耦合条件下的颗
粒混合物水力–力学特性及结构演化规律是今后值得
深入探索的研究方向。 
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基督城易液化场地震后小应变剪切刚度演化规律研究 
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摘  要：饱和砂土场地的剪切刚度在强震扰动（如液化）后会发生显著下降并随时间逐渐恢复，因此基于震后调查获
得的原位测试指标（如剪切波速）与震前原状土的相应指标之间存在差异，根据液化实例调查和原位测试指标建立的

砂土抗液化强度评价方法存在系统误差。为定量评价这种差异并提出合理的修正方法，对新西兰基督城的 REHS 强震
台站在 2010年至 2011年间的若干强震记录进行水平与竖向谱比（HVSR）分析，获得了该台站所在的易液化场地在地
震前后小应变剪切刚度随时间的发展规律，发现场地平均刚度在震后瞬时显著下降后呈对数形式增长，恢复至相对稳

定状态需要 1～2周时间，而且在很长的一段时间内该刚度值均小于震前值。在此基础上，提出了综合考虑主固结和次
固结作用的震后饱和砂土小应变刚度计算模型，并合理预测了 REHS 台站场地震后刚度随时间的恢复过程。该计算模
型为将震后原位测试指标修正到对应于震前原状土的测试值提供了一种可行的手段，有助于提高当前基于液化实例调

查的地震液化简化判别方法的可靠性。 
关键词：砂土液化；剪切刚度；时间效应；HVSR方法；强震台站；基督城地震 
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Post-earthquake evolution of small-strain shear stiffness at liquefiable            
deposit in Christchurch 

ZHOU Yan-guo1, 2, SHEN Tao1, 2, WANG Yue1, 2, DING Hai-jun3 
(1. Key Laboratory of Soft Soils and Geoenvironmental Engineering of Ministry of Education, Hangzhou 310058, China; 2. Institute of 

Geotechnical Engineering, Zhejiang University, Hangzhou 310058, China; 3. Zhejiang Communications Construction Group Co., Ltd., 

Hangzhou 310051, China) 

Abstract: The shear stiffness of saturated sand deposit will drop significantly under the disturbance of strong earthquake 

shaking (e.g., liquefaction) and then recover gradually with time. The difference between the post-earthquake field testing index 

and the pre-earthquake value will cause systematic error in the simplified method of liquefaction evaluation based on the field 

case histories. In order to evaluate this difference and propose the correction approach, the HVSR method is used to analyze the 

acceleration records at REHS strong motion station in Christchurch from 2010 to 2011, and to observe the time variation of the 

small-strain shear stiffness of the liquefiable sandy soil deposit after each strong earthquake event. It is found that the average 

shear stiffness of the deposit drops suddenly after earthquake and then increases logarithmically, and it will take one to two 

weeks to approach a relatively stable state but cannot totally recover the pre-earthquake value. By considering the combined 

effects of the primary consolidation and the secondary consolidation, a computational model for post-earthquake small-strain 

shear modulus of saturated sandy soils is proposed. The model predicts the general trend of the time-dependent development of 

site stiffness after the occurrence of earthquake, and can be regarded as a feasible way to correct the post-earthquake field 

testing index to the corresponding pre-earthquake value and help to improve the reliability of the existing simplified methods 

for liquefaction evaluation based on the field case histories. 

Key words: soil liquefaction; shear stiffness; time effect; HVSR method; strong motion station; Christchurch earthquake 
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泛的 Seed 简化判别方法主要建立在包含液化宏观震
害现象、地震动加速度记录和场地原位测试指标三要

素的地震液化实例数据和液化分界线的基础上[1-3]。

以基于原位剪切波速测试指标的液化实例为例，图 1
给出了地震液化和非液化实例，以及区分液化与否的

分界线[4]。由于强震液化事件彻底破坏易液化土体原

有结构性，导致了消除液化土层既往沉积作用的“时

钟重置”效应，使得震后获得的场地原位测试指标与

真正控制场地抗液化性能的震前土体工程力学特性不

对应。考虑到针对地震液化场地的原位测试一般发生

在震后数天或数月甚至更长的时间里，图 1中地震液
化实例数据的剪切波速和相应的液化分界线可能存在

与测试时间相关的系统误差。因此，研究震后易液化

场地饱和砂土土层的剪切波速（或其它原位测试指标）

随时间的变化规律，对正确认识现有基于原位测试指

标的液化判别简化方法的可靠性并对震后测试指标进

行合理修正具有重要的科学意义。 

 

图 1 基于剪切波速的地震液化实例数据与分界线 

Fig. 1 vs-based field case histories and liquefaction boundary  

curves 

土体在自然沉积过程中或者经受外荷载剧烈扰动

后，其刚度和强度等工程力学参数在恒定应力状态下

随时间变化的现象被称为“时间效应”，且该变化可

以通过原位测试指标（例如，SPT、CPT和Vs）体现
[5-7]。

例如，Andrus等[8]通过静力触探与剪切波速的经验关

系获得了原位砂土剪切波速和完全扰动后剪切波速的

比值 MEVR，初步揭示了地质时间尺度上的砂土时
间效应（见图 2）；周燕国等[9]结合剪切波速（剪切

模量）的 Hardin公式[10]和静力触探测试，提出了砂土

时间效应的表征指标AI，并利用不同地质年代砂土实

测数据对其表征能力进行了检验。然而，上述研究主

要面向地质沉积年代和土性测试指标的经验关系，关

注数万年到数十万年甚至更长的地质时间尺度，并没

有考虑地质沉积年代中可能受到的各种扰动（如强震

事件）对土体工程力学特性的影响。以图 2为例，深

色椭圆圈内的数据并不符合图中拟合斜线的趋势，而

这个时间范围（10-1～102 a）正是实际工程服役寿命
或者高烈度区强震重现周期的范围。Pavlenko等[11]研

究 1995年神户地震中场地刚度演化问题，发现液化使
得场地刚度急剧降低，但在震后较长一段时间内无法

恢复到地震液化前的值。可见，对于实际工程，震后

较短的时间尺度内场地土体的时间效应更具有工程意

义，是影响易液化场地在余震中的地震响应和再液化

可能性的重要因素。 
针对上述问题，本文对新西兰基督城的 REHS强

震台站在 2010—2011 年间的若干强震记录的尾波进
行水平与竖向谱比（HVSR）分析，获得了该台站所
在的易液化场地在地震前后小应变剪切刚度随时间的

发展规律。在此基础上，提出了综合考虑主固结和次

固结作用的震后饱和砂土小应变刚度计算模型，并合

理预测了 REHS台站场地震后刚度恢复变化过程。 

图 2 土体测量与估算剪切波速比的时变趋势 

Fig. 2 Time variation of measured to estimated velocity ratio 

1  场地条件与强震台站记录分析 
HVSR方法通过对强震台站的三向加速度记录进

行分析得到场地卓越频率以及场地土层结构分布，相

比于其它场地频率分析方法，HVSR 方法相对简单，
能够基本消除震源和传播路径的影响，得到的场地卓

越频率更可靠[12-13]。场地的卓越频率与场地平均剪切

波速的关系可表示为[14] 
  savg 4v Hf=   。             (1) 

式中， savgv 为场地平均剪切波速，H为场地土层厚度，
f为场地卓越频率。 

根据弹性理论，土体小应变剪切模量表达为 
  2

max sG vρ= ⋅   。            (2) 

本文针对新西兰基督城 CBD区的 REHS台站（见
图 3），通过触发液化的强震本身和之后发生余震的加
速度记录的尾波信号，获得场地卓越频率，根据式（1），
（2）分析从 2010年以来 3次强震事件之后场地刚度
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随时间变化规律。REHS 台站所处场地的上覆软弱土
层厚度约为 20 m，存在较厚的饱和粉质砂土层和洁净
砂土层，下卧刚度较大的砂卵石层（见图 4），是较典
型的易液化场地[15]。 

 

图 3 基督城 REHS强震台站位置（来源：www.nzgd.org.nz） 

Fig. 3 REHS strong motion station at Christchurch (source: www.  

nzgd.org.nz) 

 

图 4 REHS台站场地土层信息 

Fig. 4 Soil profile at REHS station site 

本文采用 Geopsy软件进行 HVSR分析，该软件
能够多窗口同时计算H/V谱比和上覆土层的卓越频率
f，并计算它们的平均值和方差。H/V谱比曲线的峰值
对应的频率即为该尾波窗口时间对应的卓越频率。图

5 是尾波窗口选取和计算结果示意图，其中黑色实线
代表所有窗口的平均值，两条虚线分别代表它的上、

下限，竖向灰色条状区域代表了平均峰值所在的频率

段。采用地震动记录的尾波进行 HVSR分析获得场地
卓越频率需满足一定的条件，即首先要保证主震后的

选取的余震强度足够小，一是为了避免该余震事件对

场地刚度恢复过程产生额外的显著影响，二是为了尾

波段对应场地土体处于小应变弹性应变响应状态；其

次，为保证数据处理结果的可靠性，均要求 H/V谱比
值大于 2.0，而且卓越频率的误差在±0.3 Hz以内。 

 

图 5 地震尾波 HVSR谱比分析 

Fig. 5 HVSR analysis of seismic coda wave 

2  震后场地小应变刚度演化规律 
图 6给出了 REHS台站场地 2010年至 2011年间

3 次强震后场地卓越频率随时间的发展情况。考虑到
每次强震事件之后大部分余震在台站的地震动强度都

很小，可以忽略其对震后场地的进一步扰动作用。每

张图上方的黑色虚线代表 2010年 9月 3日 Mw7.2地
震事件之前场地的卓越频率（fi=2.20 Hz），由 2010年
大震之前的小震记录进行 HVSR分析得到；右上角红
色虚线表示强震事件后场地的稳定值，可视为下次强

震前的场地卓越频率初始值。由图 6可见，每次强震
后场地刚度恢复至相对稳定的状态所需要的时间基本

一致（为数天到数十天），而且场地稳定后的卓越频率

均值接近但低于最初的水平（即 2.20 Hz）。 
由图 6（b）可见，20110221 Mw6.2地震事件中场

地卓越频率受到强余震地震历史的影响，因此图 7仅
将图 6（a）和（c）的归一化场地卓越频率（f/fi）随

时间发展规律归纳在一起。由图 7可见，震后场地刚
度恢复速率基本一致，呈现对数形式的增长，这与

PENG 等[16-17]的研究发现类似。而基督城场地小应变

刚度在震后 10～100 d会有显著的恢复。根据 Downes
等[18]的研究，2010年距上次基督城发生强震液化的时
间间隔接近 100 a，可以认为基督城典型易液化场地的 

http://www.nzgd.org.nz
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图 6 震后场地卓越频率时变规律 

Fig. 6 Evolution of fundamental frequency of earthquake site  

 

图 7 震后场地归一化卓越频率变化规律 

Fig. 7 Evolution of normalized fundamental frequency of  

..earthquake site 

新近沉积时间（或液化的重现周期）为 100 a左右，
所以尽管 REHS台站场地的砂土层刚度在液化后的数

月内会有较大的恢复，但仍小于震前水平。需要指出

的是，在基督城的其它强震台站（如 CBGS和 CCCC
台站）场地也观测到了类似规律[19]。另外，注意到图

7 中同一时间对应的频率数据存在一定离散性，原因
包括：首先，HVSR 方法不能完全消除震源及传播路
径的影响；其次，地震动加速度信号（尤其是小震事

件）信噪比水平不同；再次，地下水位的季节性升降

等环境变化带来的可能影响。 

3  饱和砂土震后小应变刚度计算模型 
需要注意，Andrus等[8]将砂土的MEVR参数用于

剪切模量的时间效应修正，这种修正主要反映数十万

年甚至更久的由于颗粒胶结引起的时间效应，不能合

理反映砂土液化后短期内刚度的变化规律（即孔压消

散与次固结引起的时间效应），而大部分震后实例调查

的原位测试均是在这一时间段获得的；其次，这种修

正对特定地震和场地数据的依赖性较大，数据十分有

限，规律的一般性不强。本节基于饱和砂土的主固结

与次固结过程，提出了考虑有效应力变化和砂土颗粒

间接触力均质化（包括孔隙比变化）这两个主要因素

的震后饱和砂土小应变刚度计算模型。 
 

3.1  主固结影响函数 

首先考虑由孔压消散和孔隙变化引起的剪切模

量增量，可采用 Hardin公式表示土体小应变剪切模量
与土体孔隙比及有效应力的关系： 

max m( )( )nG A F e σ ′= ⋅   ，      (3) 
式中，Gmax为砂土小应变剪切模量，A为结构性参数，
F(e)为孔隙比方程， mσ ′ 为平均有效应力，n约等于 0.5。 

平均固结度 U通常定义为 

ct

c

SU
S ∞

=   ，             (4) 

式中，Sct为地基某时刻的主固结变形，Sc∞为地基的最

终主固结变形。 
根据太沙基一维固结理论，平均固结度 U为 

 
2

v
2

1

21 e M T

m
U

M

∞
−

=

= − ∑   。      (5) 

式中，竖向固结时间因子 Tv为 

v
v 2

w v

k tT
H mγ

=   ，            (6) 

式中，kv为土的竖向渗透系数，t为固结时间，H为土
层厚度， wγ 为水的重度，mv为土体体积压缩模量。 

设砂土震后初始孔隙比为 e0，主固结完成后孔隙

比为 ec∞，固结中土体孔隙比为 ect，则由式（4）可以
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得到土体平均固结度： 

0 ct

0 c

e eU
e e ∞

−
=

−   。            (7) 

超静孔压比与砂土有效应力的关系如下： 
2

m,
u

m,i

1 ( ) tr t
σ
σ

′ 
− =  ′  

  ，          (8) 

式中， u ( )r t 为 t时刻砂土的超静孔压比， m,tσ ′ 为 t时
刻砂土的有效应力， m,iσ ′ 为砂土的初始最大有效应力。 
考虑到在主固结阶段砂土剪切模量增长主要由有

效应力增加和孔隙比减小引起的，而结构性变化的影

响很小。因此本文假设砂土主固结过程中结构性参数

A不变，结合式（3），（7），（8）得到砂土震后剪切模
量随时间的变化函数如下： 

0.5
pc 0 0 c 0

R c

( ) ( )
1 (1 )

( )
G t F e Ue Ue p U

G F e σ
∞

∞

− +  = − − ′ 
，(9) 

式中，Gpc(t)为任意固结时刻的砂土小应变剪切模量，
GR为砂土在参考时间时的小应变剪切模量，一般参考

时间 tR大于主固结时间 tp。 
3.2  次固结影响函数 

砂土次固结过程中，颗粒间接触力均质化（包括

孔隙比减小）也是引起砂土刚度随时间增长的一个重

要因素[20-21]。本文采用 Howie等[22]基于室内试验提出

的经验公式加以描述： 

sc

R R R

( )
1 lg

G t G t
G G t

∆  = + ⋅  
 

  ，       (10) 

式中，t 为固结时间，tR为参考时间，Gsc(t)为任意固
结时刻的小应变剪切模量，Gsc,R为在参考时间的小应

变剪切模量， G∆ /Gsc,R为剪切模量增长速率，对于特

定的土体需根据室内固结试验确定。 
3.3  饱和砂土震后小应变刚度计算模型 

在震后一定的时间段，砂土剪切模量变化受上述

两个因素共同影响，本文假设这两种机理相互独立，

结合式（9），（10）得 

 pc sc

R R R

( ) ( )( ) 1
G t G tG t

G G G
∆ ∆

= + +   。   (11) 

式（11）结合 2
sG vρ= 和 s 4v Hf= 可得到场地卓越

频率随随时间发展的函数： 

R R

( ) ( )f t G t
f G

=   。           (12) 

根据现有围绕基督城场地的研究成果，式（12）
的参数取值如下：该场地上覆软弱土层厚 20 m，主要
由砂土和粉土组成，排水条件良好[15]；根据 CPT测试
的 Ic 和渗透系数的经验关系

[23]取土层平均渗透系数

kv=2.5×10-5 m/s；土层的平均压缩模量由动力触探锤
击数与压缩模量的经验关系[24]得到，取 Es=15.0 MPa；
土层初始平均超静孔压比取 p0=0.8。另外，假设震后
场地刚度需要经历震前同样的沉积时间才能恢复至

2010年 9月 3日强震液化事件之前的震前值，则参考
时间取为 tR=100 a。 
根据式（12）计算得到基督城 REHS台站场地液

化后基频随时间的发展规律如图 8中的曲线所示，图
中上、下两条边界线代表由于参数取值带来的标准差。

由图 8可见，该计算模型对图 6（a），（c）中的两次
强震数据的预测效果较好，能够考虑震后一定时间内

饱和砂土刚度的恢复规律。 

 

图 8 震后刚度发展函数预测效果 

Fig. 8 Prediction of post-earthquake stiffness function 

4  结    论 
为研究震后饱和砂土场地原位测试指标变化规律

及其与震前值的差异，本文针对新西兰基督城的典型

易液化场地，开展了从实际场地卓越频率监测分析到

砂土小应变刚度计算模型的研究。主要结论如下： 
（1）针对基督城系列强震，对 REHS 强震台站

记录信号进行 HVSR分析，揭示了震后场地刚度整体
呈现指数形式的增长规律。场地小应变刚度会在震后

经过数天的快速恢复后进入相对稳定的缓慢上升期。

对于震前沉积时间较久的场地，场地刚度在震后短时

间内难以恢复到震前水平，现有基于震后原位调查获

得的液化实例数据应当根据震后原位测试时间进行适

当的修正。 
（2）假设震后场地刚度需要经历震前同样的沉积

时间才能恢复至震前值，基于主固结与次固结过程提

出了具有物理意义的饱和砂土震后小应变刚度计算模

型，可估算基督城典型易液化场地在强震后平均小应

变刚度随时间的发展规律。该计算模型为将特定场地

的震后原位测试指标（如剪切波速）修正到对应的震

前值提供了一种有效手段。 
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注意到本文所揭示的震后场地小应变刚度演化规

律和所建议的计算模型及参数主要针对新西兰基督城

场地，有必要进一步研究更多的其它地震和场地刚度

演化规律，并获取各类易液化场地和土体参数，才能

为将液化实例中的震后原位测试指标修正到震前原状

土的对应值提供定量依据，提高当前基于液化实例调

查的地震液化简化判别方法的准确性。 
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国内外访问学者的申请，取得了持续对外开放、合作与交流的
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国内外学者和科技工作者来实验室开展科研工作。 
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质灾害与防治加固；⑤地下工程安全理论与风险控制；⑥城市

地下空间与岩体地下工程。 
申请资格：同济大学校外从事与岩土与地下工程有关的国

内外高级、中级科技人员、青年科技工作者均可申请本实验室

的开放基金。 

资助金额：申请者必须本着实事求是的原则申请资助金

额，开放基金的资助强度一般每项不超过3万元，总计拟资助6
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1日至2022年9月30日。 
考核标准：每个开放基金资助课题应在国际学术期刊发表

1篇被SCI检索的论文（有正式的检索号），且同济大学合作者
需列为论文的共同作者，作者单位之一必须标注为本重点实验

室，并注明课题批准号。 
项目的实施与管理：批准的开放课题资助经费实行一次核

定，两批拨款。项目批准后，即拨付课题资助经费的50%至课
题负责人所在单位；其余50%待课题结题验收后即拨付。项目

负责人应当按照项目计划书组织开展研究工作，做好资助项目

实施情况的原始记录，填写项目中期报告。自项目资助期满之
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学有关研究人员的介绍，可查阅：http://geotec.tongji.edu.cn/ 
keylab/yjry。②本年度开放课题申请截止时间为2020年7月31日
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平面 P波入射下海底衬砌隧道地震响应解析分析 
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1
，李伟华

*1
，Vincent W Lee

2
，赵成刚

1 
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摘  要：基于 Biot流体饱和多孔介质和理想流体介质波动理论，采用 Hankel函数积分变换法（HFITM），在考虑水下
饱和土的流固耦合及水–土–结构动力相互作用条件下，给出海底衬砌隧道对平面 P 波散射问题的解析解。Hankel 函
数积分变换法能够较好地处理半空间表面边界条件，避免了传统研究中的“大圆弧假定”。在解析解的基础上，计算

分析了入射角度、入射频率、海水水深和隧道埋深等因素对场地位移和隧道应力的影响。结果表明：入射角度、入射

频率、海水水深和隧道埋深对场地位移和隧道应力影响明显；入射角不同时，场地水平位移和隧道动水压力随着入射

角的增加而增加，竖向位移和隧道总应力随着入射角的增加而减小；入射频率不同时，隧道应力随着频率的增加而明

显减小；海水水深不同时，水深为 10倍隧道半径时的场地位移和隧道应力最大；隧道埋深不同时，场地位移和隧道应
力随着埋深的增加而减小。 
关键词：海底衬砌隧道；平面 P波；散射问题；地震响应；解析解 
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Seismic response of undersea lining tunnels under incident plane P waves 

ZHU Sai-nan1, LI Wei-hua1, Vincent W Lee2, ZHAO Cheng-gang1 
(1. School of Civil Engineering and Architecture, Beijing Jiaotong University, Beijing 100044, China; 2. University of Southern California, 

Los Angeles, CA 90089-2531, USA) 

Abstract: Based on the wave theory of fluid-saturated porous media by Biot and the ideal wave theory of fluid media, 

considering the conditions of fluid-solid coupling of undersea saturated soil and seawater-saturated soil-structure dynamic 

interaction, using the Hankel function integral transformation method (HFITM), an analytical solution is obtained for the 

scattering problem of incident P waves for an undersea lining tunnel. The Hankel function integral transformation method can 

better deal with the surface boundary conditions of half space, avoiding the "big arc assumption" in the traditional researches. 

Based on the analytical solution, the effects of incident angle and incident frequency of P waves, depth of seawater and buried 

depth of tunnel on site displacement and stress are calculated and analyzed. The results show that the incident angle of P waves, 

incident infrequency, depth of seawater and buried depth of tunnel have obvious influences on site displacement and tunnel 

stress. The horizontal displacement of the site and hydrodynamic pressure of the tunnel increase with the increment of incident 

angle, and the vertical displacement and total tunnel stress decrease with the increment of incident angle. The tunnel stress 

decreases significantly with the increase of the incident frequency. The site displacement and tunnel stress are the largest when 

the water depth is 10 times the tunnel radius. The site displacement and tunnel stress decrease with the increasing buried depth. 

Key words: undersea lining tunnel; plane P wave; scattering problem; seismic response; analytical solution 

0  引    言 
海底隧道是沿海经济区重要的交通枢纽，一旦发

生地震破坏，将导致重大人员伤亡和财产损失，影响

经济发展和社会稳定，从而引起国内外众多学者的关

注。已有的地震记录表明，由于海水层中 P波的存在，
海水对海底竖向振动有很大影响，导致海域工程场地

表现出与陆地场地不同的地震响应特点。现有的海底

隧道地震响应研究，多采用模型试验或数值模拟方法。

朱镜清等[1-5]通过流体力学分析，建立考虑土介质的非

线性的海水–海底土层为模型，得出深度 50 m范围内
海水可视为无黏性不可压缩的理想流体。借用有限元

模型和时域解法，给出考虑海水影响下岩–土叠合体系
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的阻尼矩阵形成办法，并将该方法延伸至海底淤泥对

海洋工程地震作用的影响研究中。陈向红等[6]考虑流

固耦合，建立衬砌结构–土–海水相互作用联系模型，

分析不同地震激励和埋深条件下动水压力影响和隧道

衬砌振动的响应规律。栾茂田等[7]等建立海床–管线

相互作用计算模型，借助 ADINA 软件和循环扭剪试
验来分析海底管线动力响应和管线周围土体孔隙水压

力变化规律。席仁强等[8]、程选生等[9]、刘继国等[10]、

周鹏等[11]、巨建民等[12]分别建立相应的水–土–结构

有限元模型，并对地震作用下隧道结构的动力响应规

律进行数值计算。值得说明的是，在这些研究中，动

水压力多视为静水压力或忽略海水的影响。从地震动

力反应角度来看，显然是不尽合理的。郭崇峙[13]基于

赵成刚等[14]建立的流体–饱和多孔介质–单相弹性介
质 3种介质耦联系统动力反应分析的显式有限元法，
建立基岩–地基土层–隧道结构–上覆水层体系模型，首
次在考虑动水压力及水下土体的流固动力耦合条件

下，研究了水下隧道关键点在不同水深和饱和土参数

下的位移和应力的响应。但该研究模型相对简单，且

仅针对垂直入射不同水深和饱和土不同刚度两种变量

进行研究。 
相比于模型试验或数值模拟方法，解析方法可以

定性定量地分析问题的本质和物理机制，给出对问题

直观的理解和解释，同时还可用来检验数值方法的精

度和收敛性。但由于问题的复杂性，目前水下隧道对

地震波散射问题的解析解并不多见。在现阶段，隧道

地震响应解析分析中，水平边界条件多采用“大圆弧

假定”方法处理。所谓“大圆弧假定”，是由 Lee[15]

提出来的一个“以曲代直”的几何概念，即用一个半

径非常大的圆弧代替水平半空间表面。马宏伟等[16-18]

利用波动解法和“大圆弧假定”，推导得到平面 P（SV）
波入射时水下输水隧洞的地震响应解析解。该解将水

下岩土体多视为单相弹性介质，与实际水下岩土层性

质不符。海底隧道多修建于水层下覆的土层中，该土

层一般认为是饱和土层，其波动地震动响应分析比单

相介质更为复杂。丁曼曼[19]基于 Biot[20]两相多孔介质

动力学理论，利用“大圆弧假定”和函数展开法给出

了平面 SV 波作用下水下饱和砂层中隧道结构地震响
应的解析解。采用“大圆弧假定”代替水平半空间表

面进行复杂场地地震响应分析时，原在场地半空间表

面所产生的散射波将由在大圆弧附近产生的散射波所

代替，近似方法产生的散射波导致计算结果产生误差，

从而放松了零应力边界条件，不能充分满足复杂场地

散射问题的边界条件。 
为寻求一种既可以避免“大圆弧假定”，又可以较

好地处理半空间边界条件，Lin等[21]借助 Lamb[22]的线

性积分方法，将波场中散射波的势函数进行 Hankel
函数积分变换和 Fourier-Bessel展开，将柱坐标系下的
表达转换到直角坐标系中，可以方便处理半空间表面

水平边界条件，成功避免使用“大圆弧假定”方法。该

方法称为 Hankel函数积分变换法（HFITM）。本文采
用该方法，在考虑水下饱和土的流固耦合及水–土–

结构动力相互作用条件下，给出海底衬砌隧道对平面

P 波散射问题的解析解。利用该解析解，重点分析了
入射角度、入射频率、海水水深和隧道埋深等因素在

对场地位移及隧道应力的影响，得到了一些结论。 

1  模型与基本方程 
分析模型如图 1所示。海水层视为理想流体介质，

水深 hw。饱和土层为流体饱和多孔介质，衬砌隧道则

埋置在饱和土层中。隧道埋深 h，隧道外半径 a，内半
径 b。隧道内外径、水土交界面和海水层表面分别采
用柱坐标系 1 1( )r θ， 、直角坐标系 ( )x y， 和 2 2( )x y， 。 

 

图 1 分析模型 

Fig. 1 Analysis model 

两个直角坐标系和柱坐标系的关系如下： 

1 2

1

2 w

1 1 1

 
 

 
arctan( / ) 

x x x
y y h
y y h

y xθ

= = 
= + 
= + 
= 

，

，

，

。

            (1) 

理想流体介质的动力方程为 
2

w
w f w2

u K u
t

ρ
∂

= ∇ ⋅ ∇
∂

  ，         (2) 

式中， wρ 为流体密度， fK 为流体的体积模量， wu 为
流体的运动位移。 

Deresiewicz [23]在 Biot[20]提出的流体饱和多孔介

质波动理论的基础上，考虑孔隙流体仅能膨胀变形，

得到无耗散情况下流体饱和土多孔介质波动方程表达

式： 



1420                         岩  土  工  程  学  报                                    2020年 

2 2
2 2

sat 11 122 2

2 2
2 2

12 222 2

( 2 )

 

Φφ Q Φ
t t

ΦQ R Φ
t t

φ
λ µ ρ ρ

ϕ
ϕ ρ ρ

 ∂ ∂
+ ∇ + ∇ = +  ∂ ∂  


 ∂ ∂ ∇ ∇ + ∇ = +  ∂ ∂  

，

，

  (3) 

2 2
2

11 122 2

2 2

12 222 2

 

0  

ψ Ψμ ψ
t t

ψ Ψ
t t

ρ ρ

ρ ρ

 ∂ ∂
∇ = +  ∂ ∂  


 ∂ ∂ = +  ∂ ∂  

，

。

           (4) 

式中  φ和Φ分别为土骨架和孔隙流体的 P 波势函
数；ψ和Ψ 分别为土骨架和孔隙流体的 SV波势函数；

11 s f(1 ) (1 )n nρ ρ γ ρ= − + − ， 12 f(1 )nρ γ ρ= − − ， 22ρ =  

f f(1 )nρ nγ ρ+ − ，n为土孔隙率， sρ为土骨架密度， fρ
为流体密度，γ 为土骨架和流体相互作用系数，其取
值受土骨架颗粒形状影响，当颗粒形状为球形时， 

0.5γ = ； satλ ，R，Q， μ为饱和土介质的弹性常数，
可以由饱和土的泊松比ν 、孔隙率 n、土骨架体积模
量 gK 、流体体积模量 fK 、临界孔隙率 crn 和干土骨架
的临界体积模量 crK 表示，具体计算方法详见文献

[24]。 

2  边界条件 
海底衬砌隧道场地模型中存在 4个边界，即海水

自由表面、水土交界面、隧道衬砌外表面与饱和土层

交界面、隧道衬砌内表面。假设水土交界以及隧道衬

砌外表面与饱和土层交界面是连续界面且不透水，饱

和土层–水层透水。下列边界条件中， j
ikσ ， j

iku ( j
ikU )

分别为不同坐标系下的应力和位移。其中， j
iku 和 j

ikU 分

别为饱和土土骨架部分和流体部分的位移。应力和位

移的下角标 i ， k 代表不同坐标系，如柱坐标系

1 1( )r θ， 、直角坐标系 2 2( )x y， 和直角坐标系 ( )x y， 。

若 i k= ，可记为 i或 k。上角标 j代表不同介质，如s
代表饱和土介质的土骨架、f 代表饱和土介质的流体，
w代表海水层、 l代表隧道衬砌层。边界条件可表示
如下： 

（1）海水自由表面边界( 2 0y = ) 

2

w 0yσ =   ；               (5) 

（2）水土交界面边界( 0y = ， 2 wy h= − ) 

2

2

2

s f w

s

s f w

f w

(1 )  

0 

 

 

y y y

xy

y y y

y y

n u nu u

n

σ

σ σ σ

σ σ

− + =


= 


+ = − 


= − 

，

，

，

；

         (6) 

（3）隧道衬砌内表面边界( 1r b= ) 

1 1

1

l

l

0 

0  
r θ

r

σ

σ

= 


= 

，

；
                  (7) 

（4）隧道衬砌外表面–饱和土层交界面边界
( 1r a= ) 

1 1 1 1

1 1

1 1

1 1

s l

s l

s l

s l

s f

 

 

 

 

 

r θ r θ

r r

r r

θ θ

r r

u u

u u

u U

σ σ

σ σ

=


= 


= 


= 


= 

，

，

，

，

。

                (8) 

3  波场分析 
场地中的波场可看成是自由波场和散射波场两

部分的叠加。 
3.1  自由波场 

设有幅值为 1，频率为ω的平面 P1波以角度 α1γ 入
射从隧道左下方入射到海底隧道场地中。直角坐标系

( , )x y 下入射波势函数可表示为 
( )α1 α1 α1i sin cosi e k x yφ γ γ+=   ，          (9)  

式中， α1 α1/k cω= 为入射 P1波波数， α1c 为 P1波波速，

其计算方法见文献[24]。 
如果海底不存在隧道，入射 P波在水土交界面会

出现反射 P1波、P2波和 SV波，在水层产生透射波和
反射波 P波。 

（1）饱和土层 
反射 P1波、P2波和 SV波势函数分别为 

( )

( )

( )

α1 α1 α1

α2 α2 α2

β β β

i sin cosr
p1 1

i sin cosr
p2 1

i sin cosr
1

e  

e  

e  

k x γ y γ

k x γ y γ

k x γ y γ

A

B

ψ C

ϕ

ϕ

−

−

−

=
= 


= 

，

，

。

        (10) 

方便起见，将式（9），（10）转换为柱坐标 1 1( )r θ，
表示： 

1

1

1

1

ii i
α1 1

ir r
p1 α1 1

ir r
p2 α2 1

ir r
β 1

J ( )e  

J ( )e  

J ( )e  

J ( )e  

nθ
n n

n

nθ
n n

n

nθ
n n

n

nθ
n n

n

φ a k r

φ a k r

φ b k r

ψ c k r

∞

=−∞

∞

=−∞

∞

=−∞

∞

=−∞


= 




= 


=


= 

∑

∑

∑

∑

，

，

，

，

        (11) 

式中， α1 α1 α1i cos ii e ek h γ nγ
na −= ， α1 α1 α1i cos ir

1( 1) e ek h γ nγn
na A −= − ， 

α2 α2 α2i cos ir
1( 1) e ek h γ nγn

nb B −= − ， β β βi cos ir
1( 1) e ek h γ nγn

nc C −= − 。 
饱和土层自由场 P1波和 P2波的总波场可表示为 

1 2

ft i r r
s     ( )p pϕ ϕ ϕ ϕ= + + 固相

 
 ，   

 
(12a) 

1 2

ft i r r
s 1 2( )     ( )p pΦ ξ ϕ ϕ ξ ϕ= + + 液相   。(12b) 
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饱和土层自由场 SV波总波场表示为 
ft r
s           ( )ψ ψ= 固相   ，      (13a) 
ft r
s 3      ( )Ψ ψξ= 液相   。       (13b) 

式中  1ξ ， 2ξ 和 3ξ 分别是饱和土中流体部分的液相参
与系数，其计算方法见文献[24]。 

（2）海水层 
透射和反射的 P波势函数分别为 

( )

( )

pw 2 pw 2 pw

pw 2 pw 2 pw

i sin cosi
pw 1

i sin cosr
pw 2

e  

e  

k x γ y γ

k x γ y γ

D

D

ϕ

ϕ

+

−

= 

= 

，

。
   (14) 

海水层自由场的总波场可表示为 
ft i r
w pw pwϕ ϕ ϕ= +   ，           (15) 

式中， α1k ， α2k ， βk 和 pwk 分别为饱和土层 P1波、P2

波、SV波和海水层 P波的波数。 α1γ ， α2γ ， βγ 和 pwγ
分别为饱和土层 P1波入射角和反射角、P2波反射角、

SV 波反射角及海水层 P 波的透射角和反射角。根据
Snell 定 律 有 α1 α1 α2 α2sin sin sink k kβ βγ γ γ= = = pwk  

pwsinγ 。 1A， 1B ， 1C ， 1D 和 2D 分别是饱和土层 P1

波、P2波、SV波反射系数和海水层透射 P波、反射 P
波波幅系数，其计算方法见本文第 4节。 
3.2  散射波场分析 

场地的波场分为三部分，包括海水层散射波场、

饱和土层散射波场及隧道衬砌散射波场。 
（1）饱和土层中散射波场分析 
由于饱和土层中隧道的存在，入射 P1波会在隧道

附近和水土交界面处分别产生散射波 P1波、P2波、SV
波，交界面散射波也会在海水层产生散射波 P波。 

隧道附近产生的散射 P1波、P2波和 SV波的势函
数分别为 

( )

( )

( )

1

1

1

2

1

1 is
p 1 α1 1

1 is
p 1 α2 1

1 is
1 β 1

H ( ) e  

H ( ) e  

H ( ) e  

nθ
,n n

n

nθ
,n n

n

nθ
,n n

n
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B k r

ψ C k r

ϕ

ϕ

∞

=−∞

∞

=−∞

∞

=−∞

 =  

 =  



 =   

∑

∑

∑

，

，

。

    (16) 

考虑到饱和土层的边界条件是分别在柱坐标和

直角坐标两种坐标系下建立的，为方便处理，需要将

用柱坐标表示的散射波势函数转换到直角坐标系下，

这里采用 Hankel函数积分变换法（HFITM）[21]。 

( ) 1 a 11 i1 i a

a a

iH ( )e e d
iπ

nn
kx v ynθ

n
k vkr k

v k

−∞ −

−∞

   −
 =   
    

∫ ，(17) 

式中， 2 2
a av k k= − 。 

利用式（17），把饱和土层中散射波的势函数从
柱坐标系 1 1( )r θ， 转化到直角坐标系 1 1( )x y， 中。根据

直角坐标系 1 1( )x y， 和直角坐标系 ( )x y， 的关系，散射

波的势函数可以进一步转换为在坐标系 ( )x y， 中的形

式，整理后可得 
1

1

2

2
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is
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∫

，

，
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        (18) 

对比式（16），（18），可得 

[ ]
1 1

1 1

1 1

( )
i( ) ( )
iπ
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,nn
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∑ l   ， (19) 

式中，
1 1

2 2
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( ) ( )
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h /v
h h /v

h /v

ξ
ξ

ξ

 
 =  
  
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11
1

α1

( ) e α

n
v hα

α ,n
k vh

k
ξ − −

=  
 

， 22
2

α2

( ) e α

n
v hα

α ,n
k vh

k
ξ − −

=  
 

，

β

( ) e β

n

v hβ
β,n

k v
h

k
ξ − −

=   
 

， 2 2
1 1v k kα α= − ， 2vα =  

2 2
2k kα− ， 2 2v k kβ β= − 。 

参照直角坐标系 ( )x y， 下的隧道附近散射波势

函数表达式，可得同坐标系下的水土交界面产生的散

射波的势函数，其表达式分别为 
1

1

2

2

isr
p 2

isr
p 2

isr
2

( )e d  

( )e d  

( )e d  

α

α

β

kx v y

kx v y

i kx v y

a k k

b k k

ψ c k k

ϕ

ϕ

∞ +

−∞

∞ +

−∞

∞ +

−∞

= 


= 

=


∫
∫
∫

，

，

。

      (20) 

利用公式[25] 
i cos ie i J ( )ekr n n

n
n

krθ θ
∞

=−∞

= ∑   ，    (21) 

式（20）散射波势函数的表达式可以转换到柱坐标系

1 1( )r θ， 下： 

1

1

1

2

1

isr
2 α1 1

isr
2 α2 1

isr
2 β 1

J ( ) e  

J ( ) e  

J ( ) e  

nθ
p ,n n

n

nθ
p ,n n

n

nθ
,n n

n

A k r

B k r

ψ C k r

ϕ

ϕ

∞

=−∞

∞

=−∞

∞

=−∞


=    




=    



 =   

∑

∑

∑

，

，

。

    (22) 

对比式（20），（22）可得 

[ ]
2 2

2 2

2 2

( )
i ( ) ( ) d

( )

,n
n

,n

,n

A a k
B h b k k
C c k

∞

−∞

   
   =   
   

  
∫ D  ， (23) 

式中， 
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[ ]
1

2

( )
( ) ( )

( )

α ,n

α ,n

β,n

ξ h
h ξ h

ξ h

 
 =  
  

D 。 

饱和土层 P1波和 P2波散射总波场可表示为 
st s s sr sr
s p1 p2 p1 p2      ( )ϕ ϕ ϕ ϕ ϕ= + + + 固相

 

，(24a) 
st s sr s sr
s 1 p1 p1 2 p2 p 2( ) ( )   ( )Φ ξ ϕ ϕ ξ ϕ ϕ= + + + 液相  。 (24b)

 
饱和土层 SV波散射波总波场可表示为 

st s sr
s      ( )ψ ψ ψ= + 固相   ，     (25a) 
st s sr
s 3 ( )       ( )Ψ ψ ψξ= + 液相  。  (25b) 

（2）海水层散射波场分析 
对比饱和土层中的散射波在直角坐标系 ( , )x y 中

的表达式，海水层的散射波场可写成 
pw

pw

isi
pw 1

isr
pw 2

( )e d  

( )e d  

kx v y

kx v y

d k k

d k k

ϕ

ϕ

∞ +

−∞

∞ −

−∞

= 

= 

∫
∫

，

。
        (26) 

式中， 2 2
pw pwv k k= − 。  

利用公式 i cos ie i J ( )ekr n n
n

n
krθ θ

∞

=−∞

= ∑ ，得 

2

2

isi
pw 1 pw 2

isr
pw 2 pw 2

J ( )e  

J ( )e  

nθ
,n n

n

nθ
,n n

n

D k r

D k r

ϕ

ϕ

∞

=−∞

∞

=−∞


= 


=


∑

∑

，

。

      (27) 

对比式（26），（27）可得 

pw w

pw w

pw
1 1

pw

pw
2 2

pw

i e ( )d  

i e ( )d  

n

v hn
,n

n

v hn
,n

k v
D d k k

k

k v
D d k k

k

∞

−∞

∞ −

−∞

 −
=      

 +

=       

∫

∫

，

。

 (28) 

式中， pw wpw
pw, w

pw

( ) e
n

v h
n

k v
h

k
ξ − +

=   
 

。 

综合式（23），（28）可得 

( )

2 2

2 2
w

2 2

2 2

( )
( )

i d
( )
( )

,n

,n n

,n

,n

A a k
B b k

h,h k
C c k
D d k

∞

−∞

   
   
   = ℜ   
   
     

∫  ，(29) 

式中， w
pw w 4 4

( )
( )

( ),n

h
h,h

hξ
×

 
ℜ =  

 

D
。 

海水层散射总波场可表示为 
st si sr
pw pw pwϕ ϕ ϕ= +   。           (30) 

（3）隧道衬砌中散射波场分析 
隧道衬砌半径的范围为b r a≤ ≤ ， 0 2πθ≤ ≤ ，

r a= 是隧道衬砌外圆弧表面与半空间饱和土层交界，

r b= 是隧道衬砌内圆弧表面。由于隧道衬砌的存在，

外衬砌 r a= 处产生会聚型散射 P 波 1
tφ 和 SV 波 1

tψ ，
内衬砌 r b= 处产生发散型散射 P波 2

tφ 和 SV波 2
tψ ，这

些波的势函数可分别表示如下： 
r a= 处会聚型散射波， 

( )

( )

1

1

1 it
1 1 al 1

1 it
1 1 bl 1

H ( )e  

H ( )e  

nθ
,n n

n

nθ
,n n

n

L k r

ψ K k r

ϕ
∞

=−∞

∞

=−∞


= 


=


∑

∑

，

。

        (31) 

r b= 处发散型散射波， 

( )

( )

1

1

2 it
2 2 al 1

2 it
2 2 bl 1

H ( )e  

H ( )e  

nθ
,n n

n

nθ
,n n

n

L k r

ψ K k r

ϕ
∞

=−∞

∞

=−∞


= 


=


∑

∑

，

。

      (32) 

隧道衬砌 P波和 SV波的总散射波可表示为 
t t t
l 1 2
t t t
l 1 2

 
 ψ ψ ψ

ϕ ϕ ϕ = + 


= + 

，

。             
 (33) 

式中， 1,nL 和 1,nK 分别为衬砌外表面会聚型散射波波幅

系数， 2,nL 和 2,nK 分别为衬砌内表面发散型散射波的

波幅系数。 alk 和 blk 分别为衬砌内散射 P波和 SV波的
波数。 

4  问题的解  
将式（12），（13），（15）代入边界条件式（5），

（6），可得如下自由场波幅系数矩阵关系式，从而求
得自由场情况下 P波和 SV的波幅系数： 

CX D=                   (34) 
其中，

5 4ijC c
×

 =   ，
5 1ijD d
×

 =   ，矩阵 C，D的元素详
见附录 A， T

1 1 1 1 2( )X A B C D D= 。 
在处理水土交界面边界条件时，自由场波函数自

动满足水土交界面处的边界条件，计算过程中仅需将

散射波场势函数代入。因此，将直角坐标系下的饱和

土散射总波场式（24），（25）代入边界条件式（5），
（6），可得到如下矩阵关系式： 

[ ][ ] [ ][ ]1t 1 2t 2( ) d ( ) d 0 F Y k k F Y k k
∞ ∞

−∞ −∞
+ =∫ ∫ 。

  
(35) 

式中， 1t 1t, 4 3ijF F
×

 =   ， [ ]1 1 3 1
( )Y k Y

×
= ， 2t 2t , 4 4ijF F

×
 =   ，

[ ]2 2 4 1
( )Y k Y

×
= ，矩阵元素详见附录 B。 
在处理隧道衬砌外径–饱和土层交界面边界时，

需要将式（12），（13），（15）及柱坐标系下的饱和土
散射总波场式（24），（25）代入边界条件式（8），可
得到如下矩阵关系式： 

[ ][ ] [ ][ ] [ ][ ]1t 1 2t 2 2t f( ) ( ) ( )  
n n n

E H n E H n E H n
∞ ∞ ∞

=−∞ =−∞ =−∞

+ = −∑ ∑ ∑ ，

(36) 
其中， 1t 1t, 5 4ijE E

×
 =   ， [ ]1 1 4 1

H H
×

= ， 2 t 2t, 5 4ijE E
×

 =   ，
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[ ]2 2 4 1
H H

×
= ， [ ]f f 4 1

H H
×

= 矩阵元素详见附录 C。 

将式（33）代入边界条件式（7），得到隧道衬砌
中散射波势函数的矩阵关系式： 

[ ][ ] [ ][ ]1t 1 3t 2( ) ( ) 0
n n

G L n G L n
∞ ∞

=−∞ =−∞

+ =∑ ∑   。 (37) 

式中， 1t 1t, 2 2ijG G
×

 =   和 3t 3t, 2 2ijG G
×

 =   的矩阵元素详见

附录 D， T
1 1 1( ),n ,nL L K=

，
T

2 2 2( ),n ,nL L K= 。 
为方便求解，需要对式（35）进行以下变形： 

[ ] [ ] [ ][ ] [ ] [ ]1
2 2t 1t 1 1( ) ( ) ( )k

k

P
Y k F F Y k Y k

R
−= − = 。(38) 

借助式（38），将式（36）中的[ ]2 ( )H n 改写为 

( )

2,
1

2,
w 1

2,
1

2,

i ( ) ( )
iπ

n
,mn m

n
k ,m

mn
,m

n

A
A

B
h,h h P B

C R k
C

D

∞ −∞

=−∞ −∞

 
  
   = ℜ   
      

∑ ∫ l  (39) 

将式（39）代入式（36），（37）可求得系数 1,nA ，

1,nB ， 1,nC ， 1,nD ， 1,nL ， 1,nK ，再将结果分别代入式

（37）和式（39），求得系数 2,nA ， 2,nB ， 2,nC ， 2,nD ，

2,nL ， 2,nK ，从而确定整个波场。 
值得注意的是，在波场系数求解过程中，项数的

选取是由边界条件（半空间边界条件和隧道衬砌内表

面边界条件）的计算精度决定的。本文中，为满足精

度要求，按照应力边界条件的计算精度达到 10-7确定

计算项数。 

5  位移与应力计算 
定义无量纲频率η 为 

β

β

2
π

k aa
η

λ
= =   ，          (40) 

式中， βλ 为土中 SV波的波长。为了便于分析，将水
土交界面位移分量和隧道衬砌外表面应力分量进行无

量纲化。 0/x xu uβ = 和 0/y yu uβ = 分别为场地水平

位移放大系数和竖向位移放大系数。 f f
cc cc 0/β σ σ= 和

cc cc 0/β σ σ= 分别为隧道动水压力放大系数和总应

力放大系数。 xu 和 yu 分别为场地水平位移和竖向位
移，两者统称为场地位移。 f

ccσ 和 ccσ 分别为隧道动水

压力和总应力，两者统称为场地应力。其中， 0 α1u k= ，

[ ] 2
0 sat 1 12 ( ) αμ Q R Q kσ λ ξ= + + + + 。

 

6  验证分析 
为验证本文解，取水层参数分别为 w 0 001h . a= 和

w 0 01h . a= ，计算模型将近似退化为饱和土层衬砌隧

道模型。模型参数如下： 3
f 1000 kg /mρ = ， fK =  

2000 MPa，饱和土参数为 3
s 2650 kg/mρ = ， 0.3n = ，

0.25ν = ， cr 0.36n = ， cr 200 MPaK = ， gK =  36 GPa。

隧道衬砌内表面半径 2.75mb = ，外表面半径

3.1 ma = ，埋深 3h a= 。隧道衬砌选C50混凝土，泊
松比 l 0.2ν = ，弹性模量 34500 MPaE = ，密度 lρ =  

32500 kg/m 。 
图 2给出了 P波以频率 0 25.η = ，入射角 1 30αγ °=

入射下，将本文解近似退化成两种不同的饱和土层衬

砌隧道模型时水土交界面处位移分布。图 2 中
HFITM-1 和 HFITM-2 分别对应水层参数 w 0 001h . a=
和 w 0 01h . a= 。从图中可以看出，水层参数 w 0 001h . a=
对应的近似退化后的饱和土衬砌隧道模型的位移分布

较 w 0 01h . a= 更接近文献[26]结果，尤其是隧道左侧，
但整体的位移分布仍有一点差别。这主要是因为退化

场地的水层虽然很薄，但仍然存在。水层中的 P波作
用会对水土交界面处的位移有一定影响。这也从侧面

反映出水层的存在对场地位移影响很大。 

 

图 2 退化饱和土衬砌隧道模型 

Fig. 2 Degradation to model for saturated soil lining tunnel 

7  算例分析 
计算分析中，取海水层参数为 3

f 1000 kg /mρ = ， 

f 2000 MPaK = ，饱和土参数为 3
s 2650 kg/mρ = ，

0.3n = ， 0.25ν = ， cr 0.36n = ， cr 200 MPaK = ， gK =  
36 GPa，SV波波速为 1354.56 m/s。隧道衬砌厚度为
0.15a，衬砌的拉梅常数 l l 2480 MPaμλ = = ，泊松比

l 0.25ν = 。由于篇幅限制，在以下分析中，除入射角

和入射频率影响部分外，仅研究频率 0 25η .= 的 P1波

垂直入射（ α1 0γ °= ）的情况。 
7.1  入射角和入射频率的影响 

取隧道埋深 2h a= ，水深为 w 2h a= ，入射角分别

为 α1 0γ °= ，30°， 45°， 60°。 
图 3 给出了不同入射角下水土交界面处水平位

移、竖向位移随 x/a 的变化曲线，以及隧道衬砌外表
面动水压力、总应力沿洞周的分布图。从图 3可以看
出，入射角对场地位移和应力影响明显。随着入射角

度的增加，场地水平位移增加，竖向位移减小，这和

文献[12]的结论一致。隧道总应力随着入射角的增加
而增加。随着入射角的增加，隧道的动水压力明显减

小，其峰值出现在隧道拱顶处。这是由于入射波斜入

射时，入射波能量分散给自由场部分的饱和土层中的
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波包括了 P1波、P2波和 SV波。而垂直入射时，自由
场部分的饱和土层中只有 P1波。饱和土层中的 P1波

和 P2波是构成隧道动水压力的主要部分。 

图 3 不同入射角下的场地位移和隧道应力 

Fig. 3 Site displacements and tunnel stresses under different  

incident angles 

取隧道埋深 2h a= ，水深为 w 2h a= ，入射角

α1 0γ °= ，入射波频率 =0.25η ，1，2。 
图 4给出了不同频率情况下水土交界面处水平位

移、竖向位移随 x/a 的变化曲线，以及隧道衬砌外表
面动水压力、总应力沿洞周的分布图。从图 4可以看
出，频率的变化对场地位移和隧道应力影响明显。随

着频率的增加，场地位移曲线和隧道应力曲线变得越

来越复杂。隧道应力也随着频率的增加明显减小。频

率较低时的场地位移较小。这是由于频率较小时，隧

道衬砌外表面半径比入射波波长小，此时的入射波对

场地位移影响也较小。 

 

图 4 不同频率下的场地位移和隧道应力 

Fig. 4 Site displacements and tunnel stresses under different  

incident frequencies  

7.2  水深的影响 

取隧道埋深 2h a= ，水深分别为 w 3h a= ，10a，
20a， 40a。 
图 5给出了不同水深情况下水土交界面处水平位

移、竖向位移随 x/a 的变化曲线，以及隧道衬砌外表
面动水压力、总应力沿洞周的分布图。从图 5可以看
出，水深的变化对场地位移和隧道应力影响明显。整

体来说， w 10h a= 时，场地位移和隧道应力最大。水

深较浅（ w 3h a= ）时，场地位移曲线和隧道应力曲线

平缓，且隧道正上方（ 1 / 1x a− ≤ ≤ ）的场地位移最

小。水深对隧道拱顶处动水压力的影响明显大于拱底，

这是因为隧道拱顶位置处的动水压力同时受到散射波

场和自由波场的影响，而隧道拱底主要受散射波场的

影响。 

 

图 5 不同水深的场地位移和隧道应力 

Fig. 5 Site displacements and tunnel stresses under different  

depths of seawater  

7.3  隧道埋深的影响 

隧道上方水深 w 5h a= ，隧道埋深分别为 3h a= ，

5a，8a。 
图 6给出不同隧道埋深情况下水土交界面处水平

位移、竖向位移随 x/a 的变化曲线，以及隧道衬砌外
表面动水压力、总应力沿洞周的分布图。从图 6可以
看出，隧道埋深对场地位移和隧道应力的影响明显。

场地位移曲线和隧道应力曲线随着埋深的增加而变得

平缓，水土交界面处水平位移、隧道应力随着埋深的

增加而减小。其中，场地位移在 8h a= 时接近海下自

由场位移。隧道埋深对隧道正上方（ 1 / 1x a− ≤ ≤ ）

土体的竖向位移影响比两侧土体更为明显。 3h a= 时

的场地位移明显大于海下自由场位移，说明浅埋海底

隧道对场地的位移有放大作用。 
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图 6 不同隧道埋深的场地位移和隧道应力 

Fig. 6 Site displacements and tunnel stresses under different buried  

depths of tunnel 

8  结    论 
本文基于Biot流体饱和多孔介质和理想流体介质

动力方程，采用 Hankel函数积分变换法（HFITM），
避免了传统研究中的“大圆弧假定”，给出海底衬砌隧

道场地对平面 P波散射问题的解析解，分析了入射角
度、入射频率、海水水深和隧道埋深等因素对场地位

移和隧道应力的影响。通过分析计算结果，得到以下

5点结论。 
（1）入射角度、入射频率、海水水深和隧道埋深

对水土交界面位移和隧道应力影响明显。 
（2）随着入射角的增加，水土交界面水平位移和

隧道动水压力增加，竖向位移和隧道总应力减小；随

着入射频率的增加，隧道应力随之明显减小。 
（3）水深对隧道拱顶处动水压力影响明显。 wh =  

10a时，水土交界面位移和隧道应力最大。 
（4）水土交界面位移曲线和隧道应力曲线随着埋

深的增加而变得平缓。随着隧道埋深的增加，水土交

界面处水平位移、隧道动水压力和隧道总应力减小。 
影响海底隧道地震响应的因素还有很多。如：水

下饱和土层参数和隧道衬砌参数等。但因论文篇幅有

限，这些因素的影响将另文介绍。此外，本文在分析

入射频率、水深、隧道埋深对场地位移和应力的影响

时，因篇幅限制也只给出了 P波垂直入射的情况，所
得结论具有一定的局限性。 
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附录 A： 
矩阵 C 各元素 ijc 如下所示： 14 15 1c c= = ，    

21c = [ ]1 α1 α1(1 ) i cosn nξ k γ− + ， [ ]22 2 α2(1 ) ic n nξ k= − + ⋅  

α2cosγ ， [ ]23 3 β β(1 ) i sinc n nξ k γ= − + ， 24 pw pwi cosc k γ= ⋅  
pw w pwi cose k h γ−

， pw w pwi cos
25 pw pwi cos e k h γc k γ= − ， 31 sat[c λ= +  

1 1(1 )ξ Q ξ R+ + + 2 2
α1 α12 cos ]μ kγ ， 32 sat 2[ (1 )c ξ Qλ= + + +  

2 2
2 α2 α22 cos ]ξ R μ kγ+ ， 2

33 sin 2β βc μk γ= ， 2
34 f pwc K k= − ⋅  

pw w pwi cose k h γ−
， pw w pwi cos2

35 f pwe k h γc K k= − ， 2
41 1 α1( )c Q ξ R k= + ， 

2
42 2 α2( )c Q ξ R k= + ， 44 34c nc= ， 45 35c nc= ， 51c =  
2
α1 α1sin 2k γ ， 2

52 α2 α2sin 2c k γ= ， 2
53 β βcos 2c k γ= − 。矩阵D

各元素 ijd 为： 21 21d c= ， 31 31d c= − ， 41 41d c= − ， 51 51d c= 。 

附录 B： 
矩阵 1tF 各元素 1t,ijF 如下所示： 1t 11 [(1 ),F n= − − +  

1 1] αn vξ ， [ ]1t 12 2 2(1 ), αF n n vξ= − − + ， 1t 13 [(1 ),F n= − − +  

3 ]in kξ ， 2
1t,21 sat 1 1 α1[ (1 ) 2 cos ]F Q R μλ ξ ξ γ= − + + + + ⋅  

2 2 2
α1 1 1 22 sat 2 2 α22 [ (1 ) 2 cos ]α t,k μv F Q R μλ ξ ξ γ+ = − + + + + ⋅，
2 2
α2 22 αk μv+ ， 1t,23 2 i βF μ kv= ， 2

1t,31 1 α1( )F Q R kξ= + ， 1t,32F =  
2

2 α2( )Q ξ R k+ ， 1t,41 12i αF kv= − ， 1t,42 22i αF kv= − ， 1t,43F =  
2k + 2

βv ， [ ]T
1 1 1 1( ) ( ) ( )Y a k b k c k= 。 

矩阵 2tF 各元素 2t,ijF 如下所示： 2t 11 1t 11, ,F F= − ，

2t,12 1t,12F F= − ， 2t,13 1t,13F F= ， pw w2
2t,14 pw (1 e )v hF v −= + ，

2t,21 1t,21F F= ， 2t,22 1t,22F F= ， 2t,23 1t,23F F= − ， 2t,24F =  
pw w22

f pw (1 e )v hK k −− ， 2t,31 1t,31F F= ， 2t,32 1t,32F F= ， 2t,34F =  

2t,24nF− ， 2t,41 1t,41F F= − ， 2t,42 1t,42F F= − ， 2t,43F = 1t,43F ，

[ ]T
2 2 2 2 2( ) ( ) ( ) ( )Y a k b k c k d k= 。 

附录 C： 

为书写方便，记 1 α1 1t k r= ， 2 α2 1t k r= ， 3 β 1t k r= 。 ( )k
nc

表示 Hankel函数或 Bessel函数。 1k = 时， ( ) ( )1 1Hn nc = ；

2k = 时， ( )2 Jn nc = ； 3k = 时， ( ) ( )3 2Hn nc = 。
 

矩阵 1tE 和 2tE 各元素 1t,ijE 和 2t,ijE 如下所示：

( )2 2 2
kt 11 sat 1 1 1 1 1( (1 ) ) 2 ( ) ( )k

, nE Q R t μ n n t c tλ ξ ξ= − + + + + + −
( ) 2 2

1 1 1 12 sat 2 2 22 ( ) [ ( (1 ) ) 2 (k
n kt,μt c t E ξ Q ξ R t μ nλ−

− = − + + + + +，

( ) ( )2
2 2 2 1 2) ( ) 2 ( )   k k

n nn t c t μt c t−
− −  ，

( )
kt,13 3 1 32 i ( ) 2k

nE μ nt c t μ−= +  
( )2

3( i i ) ( )k
nn n c t− − ， ( ) ( )2

kt 21 1 1 12 ( i i ) ( ) 2ik k
, n nE μ n n c t nμt c −= − − +   

1( )t ， ( ) ( )2
kt,22 2 2 1 22 ( i i ) ( ) 2 ( )k k

n nE μ n n c t μt c t−= − − + ， kt,23E =  
( ) ( )2 2

3 3 3 1 3( 2 2 ) ( ) 2i ( )k k
n nμ n n t c t nμt c t−− − + + ， ( )

kt,31 1 1
k

nE t c −= ⋅  
( )

1 1( ) ( )k
nt nc t− ， ( ) ( )

kt,32 2 1 2 2( ) ( )k k
n nE t c t nc t−= − ， kt,33E =  

( )
3i ( )k

nnc t ， ( )
kt,41 1i ( )k

nE nc t= ， ( )
kt,42 2i ( )k

nE nc t= ， kt,43E =  
( ) ( )

3 1 3 3( ) ( )k k
n nt c t nc t−− + ， ( )

kt,51 1 1 1 1(1 )[ ( )k
nE ξ t c t−= − −  

( )
1( )]k

nnc t ， ( ) ( )
kt,52 2 2 1 2 2(1 ) ( ) ( )k k

n nE t c t nc tξ − = − − ， kt,53E =  
( )

3 3(1 )i ( )k
nnc tξ− ，  1t,54 ( 1)nE = − ， 2t,54 1E = ， 1H =  

T T
1, 1, 1, 1, 2 2, 2, 2, 2,( ) ( )n n n n n n n nA B C D H A B C D=， ，

T
f ( 0)n n nH a b c= ， i r

n n na a a= + ， r
n nb b= ， r

n nc c= 。 

附录 D： 
为书写方便，记 4 α1 1t k r= ， 5 bl 1t k r= 。 

1tG 和 3tG 矩阵各元素 1t,ijG 和 3t,ijG 如下所示：

( ) ( )2 2
kt,11 l 4 4 4 1 4(2 2 3 ) ( ) 2 ( )k k

n nG n n t c t t c tλ −
 = + − − ， kt,12G =  

( ) ( )2 2
l 5 5 1 5 kt,21 l[( 2i 2i ) ( ) 2 i ( )] [( 2ik k

n nn n c t t nc t G nλ λ−− − + = − −，

( )2i ) k
nn c ( )

4 4 1 4( ) 2 i ( )]k
nt t nc t−+ ， 2 2

kt,22 l 5[(2 2 3 )G n n tλ= − + − ⋅  
( ) ( )

5 5 1 5( ) 2 ( )]k k
n nc t t c t−− ， ( ) ( )

kt,31 4 1 4 4( ) ( )k k
n nG t c t nc t−= − ，

kt,32G = ( )
5i ( )k

nnc t ， ( )
kt,41 4i ( )k

nG nc t= ， ( )
kt,42 5 1 5( )k

nG t c t−= − +  
( )

5( )k
nnc t 。 

注：为书写方便，本文附录所有零项均已忽略。 
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基于双台阵模拟地震空间差动效应的模型箱参数解析 
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摘  要：基于多台阵的地下结构振动台试验，需要借助模型箱的设计来实现地震空间差动效应的模拟，即通过模型箱

将多台面离散差动输入转换为实际地震动连续差动输入。目前有关多台阵模型箱设计参数的选取尚无可参照的解析表

达式或图表可循。针对典型的双台阵试验系统，建立双台阵模型箱的简化计算模型与荷载边界条件，基于积分变换和

留数定理，推导出双台面输入条件下模型箱动力响应的解析解，直观给出模型箱动力响应与模型箱参数之间的解析关

系。以实际地震动连续差动输入为目标，得到了基于双台阵模拟地震空间差动效应的模型箱参数解析表达式。最后通

过多台面振动台空箱试验，验证了该模型箱参数解析表达式的正确性，可以用于指导基于双台阵模拟基岩面连续差动

输入的模型箱设计。 
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Analytical solution for design parameters of model box to simulate seismic     
spatial variability effect using double-array shaking tables 
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Abstract: Based on the multi-point shaking table tests on underground structures, the simulation of the seismic spatial 

variability effect can be realized by the design of model box, that is, the model container can be used to realize the equivalent 

transformation from the discrete multi-point shaking of the table into a continuous non-uniform seismic excitation. However, 

neither analytical solutions nor experimental data are available in the current literatures to obtain the design parameters of the 

model box. The simplified analysis model and boundary conditions of the model box are established for the typical 

double-array shaking table test system. According to the integral transformation and residue theorem, the analytical solution for 

dynamic response of the model box on the double-array shaking tables is derived, and thus the analytical relationship between 

the dynamic response and the parameters of the model box can be directly expressed from the proposed solution. By taking the 

continuous non-uniform seismic input as benchmark, the analytical expression for the design parameters of the model box is 

obtained. Finally, the proposed solution is verified by a series of shaking table tests. The analytical solution can be used for the 

design of the model box to simulate the seismic spatial variability effect based on double-array shaking tables. 

Key words: seismic input; spatial variability effect; shaking table; model box; analytical solution 

0  引    言 
随着岩土与地下工程的发展，涌现出越来越多复

杂条件下的大型地下结构，如已建成的近 6 km 长的
港珠澳大桥超长沉管隧道[1]。地震发生时，由于场地

条件复杂、结构尺寸较大，地震波达到的各点时会存

在明显的时间间隔，导致各点产生运动相位差，这种

现象称之为地震动空间差动效应，它会显著放大岩土

体和结构的地震响应。在 1985年墨西哥城地震、1995
年日本神户地震、1999年中国台湾集集地震以及 2008
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年汶川地震中，长隧道结构就因地震空间差动效应而

沿纵向发生较大程度的破坏[2-6]。数值分析也表明[7-9]，

地震动差动效应对长隧道动力响应以及岩土工程自由

场分析具有不可忽视的影响。 
多点振动台试验是研究地震动作用下结构动力响

应的有效方法，主要需要借助模型箱的设计来实现地

震空间差动效应模拟，即将多点振动台产生的离散输

入转换为地震波的非一致连续输入。目前多点振动台

的模型箱常设计为分离式剪切型箱体[10]和连续体模

型箱[11]，但难以合理模拟行波传播的相位变化。文献

[12～17]提出了 4 台阵节段式刚性模型箱，验证了该
箱体模拟行波输入的可行性。但是该模型箱的试验条

件要求较高，需要具备 4个独立的振动台面，不易推
广实现。而且该方案是通过试算的方式给出模型箱参

数，并未得到模型箱设计参数的解析表达，拟合的精

度和适用范围有待提高。 
本文针对具有普遍意义的双台阵试验系统，基于

模型箱计算模型与简化假定，利用积分变换和留数定

理推导出双台面简谐行波输入条件下模型箱动力响应

的解析解。以基岩面的地震动连续差动输入为目标，

推导出基于双台阵模拟地震空间差动效应的模型箱参

数解析表达式。最后通过多台面振动台空箱试验，对

解析计算得到的模型箱参数进行了验证。 

1  双台阵模型箱 
在双台阵试验系统中，地震动差动效应模拟的关

键是利用两个独立的振动台来实现非一致地震动的连

续多点激励，具体需满足以下目标：①模型箱各点的

加速度响应的峰值保持一致；②模型箱各点加速度响

应的主频保持一致；③模型箱各点时间差沿行波传播

方向应保持一致，即加速度响应的相位保持均匀变化。 
在文献[12～17]提出的节段式刚性模型箱的基础

上，本文针对具有普遍意义的双台阵试验系统，改进

得到一种模型箱方案，具体形式如图 1所示。模型箱
设计为 3个区域，主要由两个主动箱和一个随动箱构
成，主动箱和随动箱之间采用刚性连接。主动箱通过

螺栓固定于振动台面，作为地震激励源；随动箱放置

于托架的滑动球铰上，高度与主动箱保持一致，通过

主动箱带动随动箱参与振动。滑动球铰主要包括钢球

和底座，横断面如图 2所示，通过螺栓固定在托架上
以减小箱底和托架之间的摩擦。箱体的材料全部为钢

材制成，侧壁钢板外部采用横纵交错排列的槽钢对模

型箱进行加固，内部粘贴聚苯乙烯泡沫板以减轻边界

效应。为有效实现差动效应的模拟，在以上设计要点

的基础上，还需要从解析的角度进一步给出模型箱的

材料以及箱体长度等具体设计参数。 

图 1 双台阵模型箱设计 

Fig. 1 Design of model box on dual-array shaking tables  

图 2 滑动球铰横断面图  

Fig. 2 Cross section of sliding spherical hinge   

2  模型箱参数解析 
2.1  双台阵动力响应解析解 

简化分析将模型箱假定为弹性梁体系，即各箱体

均为欧拉–伯努利梁[12-15]。由于本文模型箱的设计断

面刚度较大，其横断面剪切变形较小，因此假定模型

箱为欧拉–伯努利梁较为合理。 
建立如图 3所示的坐标系。主动箱的长度为a，

随动箱的长度为b，梁截面弯曲刚度为EI，单位长度
质量为 Aρ 。其中 E为弹性模量， I 为梁截面惯性矩，
ρ为梁密度， A为梁截面积。定义 ( , )y x t 为梁挠度，

( , )F x t 为简谐线荷载，C 为行波波速，主动箱之间的
时间差为 /t b C∆ = ，则作用在两台面上的简谐行波荷

载可以表示为 
( , )iF x t  

2 2 2 1sin[2π ( ( 1) )]     ( )  
 

0                                          ( )
i iP t i t x x xΩ − −− − ∆

= 


≤ ≤
，

其他
(1) 

式中，Ω ， P分别为简谐荷载的频率和幅值，区间

2 2 2 1[ , ]i ix x− − 为各简谐荷载的作用范围， 1  2i = ， 。  
在任意动荷载下欧拉–伯努利梁位移响应的退化

解为[18] 

0
4

1 1 cos[ ( )]( , )
π

u r xy x t
A EI u

A
ρ

ρ

+∞ +∞

−∞

−
= ⋅∫ ∫  
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4

0
( , ) sin ( ) d d d

t EIF r s u t s s u r
Aρ

   −  
   
∫   ， (2) 

式中，r，u和 s为积分变换的变换变量。 

图 3 离散非一致输入下无限长欧拉-伯努利梁 

Fig. 3 Infinite Bernoulli-Euler beam subjected to discrete  

..non-uniform input 

将式（1）代入式（2）推导出两台面简谐行波荷
载作用下的梁挠度为 

( , )y x t  

2 1 2 2 2 2 2 1
2

0
1 3 4 2 2

( ) ( 2 )sin cos2 2 2
π

4π

i i i i

i

u x x u x x x
P
A EI EIu u

A A
ρ

Ω
ρ ρ

− − − −
+∞

=

− + −
= ⋅   −   

∑ ∫  

{ }2 sin 2π [ ( 1) ]EI u t i t
A

Ω
ρ

 − − ∆ −


 

22π sin [ ( 1) ] dEI u t i t u
A

Ω
ρ


   − − ∆  

   


 。  (3) 

将式（3）对时间求导，得到加速度 ( , )a x t 为 
2

0
1

2( , ) ( )d
π i

Pa x t f u u
EI

+∞

=

= ∑∫   ，      (4) 

式中，  
2 2 2 1 2 1 2 2

5 2 2

( ) ( 2 )sin cos
2 2( )

4π

i i i iu x x u x x x

f u Au u
EI
ρ

Ω

− − − −− + −

= ⋅
−

 

2(2π ) sin{2π [ ( 1) ]}it i tΩ Ω


− − ∆ −


  

2 22π sin [ ( 1) ]i
EI EIu u t i t

A A
Ω

ρ ρ

  
− − ∆ 

  
 。 (5) 

( )f u 存在 5个奇异点 0， 42π A EIiΩ ρ± ，

42π A EIΩ ρ± ，因此构造如图 4所示的积分围道，
形成一个剔除奇异点的闭合空间，来求解积分。该围

道由以原点为圆心、R为半径的大半圆弧 RC 和分别以
0， 42π A EIΩ ρ± 为圆心，δ 为半径的 3个小半圆
弧 1 2 3C C Cδ δ δ， ， ，以及 4个直线段 L1，L2，L3，L4构

成。当δ 和 R分别趋近为 0和∝时，可通过 3个小半
圆弧 Cδ1，Cδ2，Cδ3来剔除域内存在的奇异点，4个直
线段 L1，L2，L3，L4以及大圆弧 RC 来连接曲线段构成
闭合区间并将积分围道扩展到无限域内。 
考虑该围道上的复变积分得 

1

( )d ( )d ( )d
RC C C

f z z f z z f z z
δ

= + +∫ ∫ ∫    

2 3 1 2 3 4

( )d ( )d ( )d
C C L L L L

f z z f z z f z z
δ δ + + +

+ +∫ ∫ ∫  。 (6) 

 

图 4 积分围道 

Fig. 4 Integral contour 

定义该围道中 0δ → ，R → ∞，且由于 ( )f u 为偶
函数，结合留数定理可得 

   
1 2 3 4 0

( )d ( )d 2 ( )d
L L L L

f z z f u u f u u
∞ ∞

+ + + −∞
= =∫ ∫ ∫  ， (7) 

0
( )d (π 0) lim ( ) 0

RC z
f z z i f z

→
= − =∫   ，     (8) 

1 2 3

( )d ( )d ( )d (0 π)
C C C

f z z f z z f z z i
δ δ δ

+ + = − ⋅∫ ∫ ∫  

4 4
0

2π 2π

lim ( ) lim ( ) lim ( ) 0
z A Az z

EI EI

f z f z f z
ρ ρΩ Ω

→
→− →

+ + = 
  

。 (9) 

由将式（7）～（9）代入式（6）可得到 

  
0

1( )d ( )d
2 C

f u u f z z
∞

=∫ ∫   。      (10) 

根据留数定理有 
  

42π
( )d 2π res ( ) Az iC EI

f z z i f z ρ
Ω=

= ⋅∫  ， (11) 

式中， res为在 ( )f z 围道内奇异点对应的留数。 
联立式（4），（10），（11）可得 

{ 2 1 2 2 2 1 2 24 4

2 1 2 2 2 1 2 24 4

2 ( ) 2π ( ) 2π
2 2

1

+ +
( ) 2π ( ) 2π

2 2

( , )

e e

e +e

i i i i

i i i i

x x x xA A
EI EI

i

x x x xA Ax x
EI EI

a x t
ρ ρ

Ω Ω

ρ ρ
Ω Ω

− − − −

− − − −

− −
−

=

− −

=

 
− 

 
 

∑  

[ ]2 2 2 2 sin 2π ( ( 1) )
32π

PEI t i t
A

Ω
Ω ρ

− − ∆ 

。 (12) 

式（12）为双台面输入条件下的加速度响应解析
解的化简形式，该表达形式可以直观反映模型箱动力

响应与模型箱参数之间的解析关系。 
2.2  模型箱参数分析 

要实现地震空间差动效应的模拟，首先要保证箱

体各点加速度响应的峰值和主频保持一致，即式（12）
中 ( , )a x t 的幅值和频率随 x 的变化较小。可以发现，
当模型箱箱体材料采用钢材时，结构的刚度EI远大于
单位长度质量 Aρ ， 42π A EIΩ ρ 趋近于 0，可以对
式（12）进行泰勒展开，不考虑截断误差，式（12）
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可以近似化简为 

4
2 2 2 2 1

2 2 2 2
1

2π
( , )

16π

i i

i

Ax x PEI
EIa x t

A

ρ
Ω

Ω ρ

− −

=



= ⋅

∑
（ - ）

 

sin{2π [ ( 1) ]}t i tΩ



− − ∆ 



  。   (13) 

由式（13）可以得到， ( , )a x t 的近似幅值和频率
不会随 x的不同而变化，即箱体各点加速度响应的峰
值与主频均可以保持一致。因此当模型箱箱体采用钢

材时，可以保证加速度响应幅值和主频满足地震空间

差动效应模拟的要求。 
除此之外，以实际地震动连续差动输入为目标，

还需要保证模型箱各点时间差沿行波传播方向保持一

致，即加速度响应的相位均匀连续变化。而在实际的

振动台试验中，行波是以材料自身的剪切波速在结构

中传递，当输入的荷载波速等于材料剪切波速时，可

保证各点加速度响应的相位均匀连续变化。而试验行

波波速是指考虑模型相似比关系的实际试验输入波

速，由于相似比的折减，其通常远远小于材料剪切波

速。因此需要利用解析解中相位变化和模型箱参数的

关系，实现材料剪切波速和试验行波波速的等效转化，

使两者具有一致的相位变化。 
由式（1）和图 2可得，随动箱长度 2 1=b x x− ，主

动箱长度 1 0 3 1a x x x x= − = − 。设行波波速为C，时间
差 /t b C∆ = ，取随动箱中点分析，即 h 2x x= +  

2 1( ) / 2 / 2x x a b− = + ，代入式（12）得到 

( )4 42π 2π
2 2

h( , ) e e
a A a A

EI EIa x t
ρ ρ

Ω Ω   −   
   = − ⋅  

4 42π 2π
2 2e +e

a b A a b A
EI EI
ρ ρΩ Ω+ +   −   

   
 
  ⋅   

2 2 2 2 cos π sin 2π π
16π

PEI b bt
A C C

Ω Ω Ω
Ω ρ

   −   
   

 。 (14) 

由式（14）可以看出加速度响应的相位与随动箱
长度和行波波速C的比值有关，因此可以通过调整参
数使两种波速具有一致的相位变化。当随动箱长度 b
与剪切波速 sv 和试验行波波速 aC 存在以下关系：  

         s a(1 )
v Cb n n
Ω Ω

= = −   ，          (15) 

式中， n为 0～1之间的常数。可通过将满足式（15）
的剪切波速和试验行波波速分别代入到式（14）中，
求解出两种波速条件下的相位。对比可发现此条件下，

剪切波速和试验行波波速对应相位之和不随时间 t变
化，始终保持定值 π，即两种波速对应相位随时间的
变化一致。通过数值积分可验证剪切波速和试验行波

波速对应相位之和不随箱体各点位置 x变化，也均为

定值 π，即两种波速对应的加速度相位随位置的变化
也一致。因此式（15）条件下，可以满足剪切波速和
试验行波波速具有一致的相位变化。 
材料的剪切波速 sv 为 

s 2(1 )
Ev

µ ρ
=

+
  ，        (16) 

式中，µ为泊松比。 
将式（16）代入式（15）可以得到 

a

a

2(1 )

2(1 )

E C
b

E C

µ ρ

Ω Ω
µ ρ

+
=

+
+

  。      (17) 

当随动箱长度 b满足式（17）时，可以实现材料
剪切波速和试验行波波速在相位变化方面的等效，从

而达到模型箱加速度响应的相位均匀连续变化。 
由式（17）可知，最佳随动箱长度与输入荷载参

数密切相关。为了研究行波波速和频率对随动箱长度

的影响，行波波速 Ca分别取 100，200，300，400 m/s，
频率 f 取 0～50 Hz，泊松比 µ =0.3，密度 ρ =7850 
kg/cm3，弹性模量 2.06E = × 1110  Pa。不同行波波速
条件下最佳随动箱长度与频率关系曲线如图 5所示。
由图 5可知，随着频率的增加，最佳随动箱长度呈现
非线性降低。不同行波波速对应的随动箱长度也不同，

最佳随动箱长度会随行波波速的增加而增加。当输入 
荷载参数给定时，最佳随动箱长度可唯一确定。 

 

图 5 最佳随动箱长度与频率关系曲线 

Fig. 5 Length-frequency spectra of inactive box 

通过对双台振动力响应解析解的参数化分析，可

以得到：在双台面振动台试验中，为了更好地实现地

震空间差动效应的模拟，建议采用钢材制作模型箱箱

体；随动箱长度与材料参数、输入荷载参数应满足式

（17）所示的解析关系。 

3  试验验证 
基于上文推导的最佳隧道箱长度解析表达式，代

入模型箱的密度、刚度和泊松比以及输入荷载的频率
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和波速，可计算出最佳随动箱长度并用于模型箱设计，

并通过双台面振动台空箱试验来验证模型箱参数解析

式的准确性。 
3.1  试验工况 

双台阵试验系统由 A、B两个独立的振动台构成，
台面的尺寸（长×宽）均为 4 m×6 m。试验的全景图
如图 6 所示，主动箱和随动箱的横断面尺寸(宽×高)
为 4.5 m×1.2 m，主动箱长度为 4.0 m。整个体系包括
模型箱、托架和球铰，均由钢材制成。随动箱放置于

支撑托架上，与主动箱保持高度一致，支撑托架的构

造见图 7（a）。根据模型参数分析结果，箱体采用薄
壁钢结构，在保证承载能力的同时，有效减小箱体厚

度。滑动球铰主要包括钢球和底座，如图 7（b）所示，
主要用于减小托架和模型箱底部之间的摩擦。模型箱

相关的计算参数分别为：每延米质量 50 kg/mAρ = ，

每延米刚度 1EI = × 11 110 N m rad−⋅ ⋅ 。 

图 6 模型箱横断面 

Fig. 6 Cross section of model box  

图 7 支撑系统 

Fig. 7 Supporting system 

结合 Buckingham-π理论与量纲分析方法[17]，通过

相似比关系确定振动台试验输入荷载的相关参数。振

动台试验采用简谐波输入，通过对上海人工合成地震

动进行加速度和频率相似比折减，计算得加速度峰值

和频率分别为 210 m s−⋅ 和50 Hz，简谐波沿水平横向

振动。通过对基岩面剪切波速进行波速相似比折减，

可得到试验行波波速 1289 m saC −= ⋅ 。 
将模型箱的密度、刚度和泊松比以及输入荷载的

频率和波速代入式（17），计算得到最佳随动箱长度
5.5 mb = 。振动台 A先起振，之后振动台 B再起振，

两振动台之间的时间差为两台阵之间距离与试验行波

波速的比值，计算得 0.033 s。 
模型箱内安装 7个加速度计量测量各点水平加速

度响应，布置方式如图 8所示。其中 1x ～ 7x 分别为主
动箱 1中点、随动箱与主动箱 1的连接位置、随动箱
1/4、1/2、3/4位置、随动箱与主动箱 2的连接位置、
主动箱 2中点。 

 

图 8 观测点位置 

Fig. 8 Layout of measuring points  

3.2  结果分析 

图 9（a），（b）给出了主动箱的加速度时程和频
谱曲线，可以看到，主动箱加速度峰值和主频达到

210 m s−⋅ 和50 Hz，有效实现了主动箱的地震波输入。
图 10给出了模型箱各点加速度响应峰值、主频和时间
差及其与对应目标值的对比。由图 10（a）可知，各
点加速度响应时间差呈现连续均匀变化，和目标值相

近，表现出较好的行波传播效果。由图 10（b），（c）
可知，箱体各观测点的主频响应和目标值完全吻合，

峰值加速度在目标值附近呈现小幅波动，其误差主要

来自于试验过程中噪声等环境因素对试验数据的干

扰，但鉴于其波动较小可认为主动箱和随动箱的主频

和峰值加速度基本保持一致。空箱试验结果表明，箱

体加速度响应的主频、加速度幅值以及时间差均满足

地震空间差动效应模拟的要求。需要说明的是，在实

际振动台试验中，模型箱内会装填模型土，可将箱体

与箱内模型土视为整体，采用等效刚度的方式近似考

虑模型土对箱体的影响，根据土–结构相对刚度比对模
型箱参数进行修正[19]，进而根据本文所提出的模型箱

参数解析公式（17），得到基于双台阵模拟基岩面连续
差动输入的模型箱最优设计方案。 
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图 9 时程和频谱分析 

Fig. 9 Acceleration responses for model box 

 

 

 

图 10 模型箱各点加速度响应 

Fig. 10 Acceleration responses for model box  

 

4  结    论 
（1）本文提出一种基于双台阵试验系统的模型箱

设计方案，可用于地震空间差动效应的模拟。 
（2）通过建立双台阵模型箱的简化计算模型与荷

载边界条件，并基于积分变换和留数定理，得到双台

面输入条件下模型箱动力响应的解析解。 
（3）以实际地震动连续差动输入为目标，推导出

基于双台阵模拟地震空间差动效应的模型箱参数解析

表达式，为模型箱设计参数选取提供了科学依据。 
（4）通过振动台空箱试验，验证了该模型箱参数

解析表达式的正确性，可以用于指导基于双台阵模拟

基岩面连续差动输入的模型箱设计。 
本方法还可以推广到多台阵振动台模型箱设计。 
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地铁车站结构端部效应影响范围研究 
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摘  要：常规的地铁车站抗震设计均是选择跨中截面按平面问题进行计算分析和设计，但在靠近车站前后端墙的区域
必然受端墙及区间隧道的影响，从而应考虑其空间效应，即端墙的端部效应。基于对地铁车站及区间隧道振动台试验

的数值模拟，验证数值模型的合理性，然后对地铁车站结构端部空间影响范围进行一系列的数值分析，主要考虑地铁

车站结构跨数及层数、土体参数、地震波类型及幅值以及区间隧道数量的影响。计算分析结果表明：车站结构的跨数、

层数以及区间隧道的数量均会对地铁车站端部影响范围产生一定的影响，车站结构端部影响范围最大的为 2 层 3 跨车
站，其影响范围为 1.6B（B 为结构宽度）；地铁车站结构端部效应影响范围与其自身结构特性相关，而受土体参数和
地震波类型及幅值影响较小，同时对比分析表明采用柱端弯矩作为端部影响范围的评价指标更为合理。 
关键词：地铁车站；区间隧道；端部效应；地震响应 

中图分类号：TU43       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2020)08–1435–11 
作者简介：王国波(1979—  )，男，博士，教授，主要从事工程结构抗震分析方面的研究和教学工作。E-mail：

wgb16790604@126.com。 

Spatial influence scope of end wall of metro station structures 

WANG Guo-bo1, 2, HAO Peng-fei1, SUN Fu-xue2 
(1. Hubei Key Laboratory of Roadway, Bridge & Structure Engineering, Wuhan University of Technology, Wuhan 430070, China;       

2. College of Civil Engineering and Architecture, Wenzhou University, Wenzhou 325000, China) 

Abstract: The conventional seismic design of metro stations is to select the mid-span section for calculation analysis and design 

based on plane problem. However, the spatial effect of end walls must be considered because the area close to the front and rear 

end walls will inevitably be affected by the end walls and running tunnels. This effect is also called the end wall effect. The 

rationality of the numerical model is verified based on the numerical simulation of shaking table tests on metro stations and 

running tunnels firstly. Then a series of parameter analysis is performed on the spatial influence scope of the end wall of the 

metro station structures, which mainly includes the influences of the number of spans and layers of the metro station structures, 

soil parameters, seismic wave types and amplitudes, and the number of running tunnels. The calculation and analysis results 

show that the number of spans, the number of layers and the number of tunnels of the station structures will have certain effect 

on end walls influence scope. The largest influence area of end wall is the station with 2 layers and 3 spans, and the influence 

range is 1.6B (B is the structure width). The influence range of end wall effect is related to their own structural characteristics, 

but they are less affected by the soil parameters and seismic wave types and amplitudes. At the same time, the comparative 

analysis shows that it is more reasonable to use column end bending moment as evaluation indexes for end wall influence range 

analysis. 

Key words: metro station; running tunnel; end wall effect; seismic response 

0  引    言 
随着城市化进程的加快，地上建筑趋于饱和，人

们把目光投向地下空间。21世纪是地下空间大发展的
世纪，地下结构和设施在城市日常功能中发挥着重要

的功能，其一旦在地震中破坏，会造成严重的后果及

次生灾害。因此隧道及地铁车站等地下结构的抗震性

能必须得到足够的重视。目前地下结构的抗震设计大

多基于简化的荷载–结构方法，采用平面模型进行简化
计算。但对于实际的地下结构，如地铁车站结构，其

前后端墙以及区间隧道的存在导致结构实际上是一个
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空间结构，而不能简化为平面问题。因此，需研究结

构端墙等引起的空间效应，确定其空间影响范围。 
目前人们习惯了将地铁车站和盾构隧道等细长地

下结构的受力分析问题简化为平面问题，如：

Zlatanović 等[1]通过建立二维简化隧道结构有限元模

型，对比分析隧道结构在良好和不良土壤条件下的土–

隧道结构相互作用差异；庄海洋等[2]将地铁车站结构

等效为平面应变问题，探究了软土层埋深变化对地铁

车站结构地震反应的影响规律；而对于地铁车站的空

间效应，陈磊等[3]通过对深软地基土上的三层三跨框

架式地铁车站结构地震响应分析表明，其纵向中间截

面处的相对位移最大，沿车站结构纵向的水平位移曲

线呈现出波浪形状，具有明显的空间效应。王国波[4]

建立了地铁车站及隧道的三维模型，得出车站结构端

墙 1.5 倍车站结构横向宽度外的横截面，可以按照平
面应变问题分析，区间隧道的存在削弱了车站结构前

后端墙的整体抗震性能；Mok 等[5]通过考虑经典的两

层及三层地下结构模型，对三维细长地下结构端墙效

应进行了研究，结果表明端墙的空间影响范围约为端

墙尺寸的 3倍，靠近端墙的侧墙和底板之间的弯矩约
为结构中部弯矩的一半。Hosseini 等[6]通过对较长的

连续直埋钢管的地震响应研究表明，不影响管段中间

部分响应值的最小有效长度为：管道在黏土中时为剪

切波波长的 2倍而在砂土中时为波长的 4倍。陈清军
等[7]从定量角度将地铁车站与隧道接头结构对车站及

隧道地震响应的影响程度及范围进行了研究分析，结

果表明，地铁车站结构的最大层间位移响应在接头部

位显著减小，且接头结构对地铁车站地震响应的影响

范围约为结构宽度 1.69倍。 
由上可见目前相关研究成果较少，且得到的结论

之间的差异也较大。《建筑抗震设计规范》[8]基于文献

[4]的研究成果，规定车站结构端部影响范围为 1.5倍
的结构横向宽度，但该研究成果是基于典型地铁车站

结构振动台试验[9]以及对其的数值拟合和参数分析，

没有考虑车站尺寸、土层参数、区间隧道、地震动特

性等的影响。在地下结构规模不断扩大，其重要性日

益加强的地下空间大开发背景下，本文拟仍基于已有

的振动台试验数据，在利用试验数据验证计算方法合

理性的基础上，进行系统的参数分析，具体包括地铁

车站跨数、层数、土体参数、地震波类型及幅值、有

无区间隧道及区间隧道数量等，全面探究地铁车站端

部空间效应影响范围。一方面期望能论证规范建议值

的一般性，同时也希望在端部影响范围评价指标上进

行一些有益的探讨。 

 

1  振动台试验与数值拟合 
1.1  振动台试验简介 

试验采用净尺寸为 3 m×2.5 m的刚性模型箱，地
铁车站接头结构由典型两层三跨地铁车站结构及两条

环形区间隧道组成，如图 1所示。模型结构几何相似
比为 1/30，模型尺寸参数如图 2所示，模型结构均采
用微粒混凝土制作，模型土为基于原状土配制的重塑

土。加速度传感器监测点布置如图 3，4所示，试验选
取上海人工波、El-Centro波、正弦波作为振动台输入
波。更多详细试验细节参见文献[10]。 

 

图 1 地铁车站接头结构模型 

Fig. 1 Structural model for joints in subway stations 

 

图 2 地铁车站接头结构剖面图 

Fig. 2 Cross-section view of joints of subway station 

 

图 3 加速度传感器布置图（③轴剖面） 

Fig. 3 Arrangement of acceleration sensors (③ axial section) 
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图 4 加速度传感器布置（垂直振动方向） 

Fig. 4 Arrangement of acceleration sensors (vertical vibration  

..direction) 

1.2  振动台试验拟合 

（1）有限元模型建立 
根据模型箱内土体尺寸确定土体计算范围，长宽

高分别为 2.65 m×2.5 m×1 m，且长度方向为地震动
激震方向。车站模型结构为宽 0.72 m（激震方向），
高 0.4 m，长 0.9 m的两层三跨框架结构，区间隧道为
内半径 0.09 m，壁厚 0.03 m，长 0.8 m的环状结构，
车站模型结构埋深为 0.1 m。结合上述尺寸通过
ABAQUS建立如图 5所示三维有限元模型，其中，土
体采用 C3D8R 实体单元，隧道结构及车站板和墙采
用 S4R壳单元，柱子为 B31梁单元。 

 

图 5 有限元模型示意图 

Fig. 5 Schematic diagram of finite element model 

土体采用等价非线性模型 Davidenkov 模型[11]来

模拟土体的非线性特性，Davidenkov模型可以描述为 
2

d r
d max 2

d r

( / )
/ 1

1 ( / )

AB

BG G γ γ
γ γ

 
= −  + 

  ，  (1) 

max d max/ (1 / )G G βλ λ = −   ，        (2) 

式中  A，B，β 均为拟合常数， rγ 为参考剪应变； dγ ，
为瞬时动剪应变；λ， dG 为阻尼比和瞬时动剪切模量，

maxλ ，Gmax为最大阻尼比和最大动剪切模量。基于已

有的动力试验资料，本文中取 A=1，B=0.77，

rγ =0.001226，初始阻尼比取 0.003。 
车站及隧道为弹性模型，模型土及模型结构材料

参数如表 1 所示。模型采用滑移边界，4 个侧面和底
部约束 Y，Z 向位移，顶部自由，模型底部 X 向输入
振动台台面波，以如图 6 所示的 0.11g 上海人工波、
0.11g/0.51g El-Centro 波为例与试验数据进行数值拟
合分析。 

表 1 模型结构及模型土材料参数 

Table 1 Material parameters of model structure and model soil  

 

图 6 振动台台面实测波加速度时程及频谱曲线 

Fig. 6 Time-history and spectral curves of measured wave  

..acceleration on shaking table 

（2）数值模拟与试验对比 
针对地铁车站接头结构在上海人工波、El-Centro

波作用下的地震响应规律，以如图 3，4所示的模型土
内测点 A22、车站结构测点 A3、区间隧道测点 A20
为例，将数值模拟计算的加速度时程、频谱曲线与振

动台试验数据进行拟合。 
如图 7，8所示，在 0.11g上海人工波和 El-Centro

波作用下，模型结构及其周围土体加速度时程及频谱

曲线的数值结果均与试验结果波形基本一致，表明所

采用的数值模拟方法可以较好地模拟模型结构及其周

围土体的动力响应规律。但其幅值仍存在一定的差异，

模型土、模型结构的加速度幅值模拟值相对试验值偏

小，而车站结构模拟值相对试验值偏大，且其相对误

差均在 30%以内，可能是由于数值模拟时土体阻尼取
值与试验模型土存在一定的偏差。 
如图 9所示，在 0.51g El-Centro波作用下，虽然

模型结构及其周围土体加速度时程曲线的数值结果与

试验结果波形较为一致，但其幅值存在明显差异，模

型土、模型结构的加速度幅值模拟值均明显大于试验

材料参数 
密度

/(kg·m-3) 
弹性模

量/MPa 泊松比 剪切模量
/MPa 

模型土 1760 30.8 0.4 11 
微粒混凝土 2100 9800 0.2 — 
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值，可能是由于加速度输入峰值过大，土的动剪切模

量衰减较大，导致模型土的应力应变关系曲线与

Davidenkov本构模型的曲线偏离较大。 

 

 

 

图 7 0.11g上海人工波工况下测点加速度时程与频谱曲线的 

试验与模拟结果对比 

Fig. 7 Comparison between experimental and simulated results of  

    acceleration time-history and spectral curves at measured  

points under 0.11g Shanghai artificial wave 

 

 

图 8 0.11gEl-Centro工况下测点加速度时程与频谱曲线的试验 

.与模拟结果对比 

Fig. 8 Comparison between experimental and simulated results of  

    acceleration time-history and spectral curves at measured  

points under 0.11g El-Centro conditions 

 

图 9 0.51gEl-Centro工况下测点加速度时程与频谱曲线的试验 

.与模拟结果对比 

Fig. 9 Comparison between experimental and simulated results of  

    acceleration time-history and spectral curves at measured  

points under 0.51gEl-Centro conditions 

综上可知，虽然数值模拟值与试验实测值的幅值

存在一定的误差，且相对误差随着加速度幅值的增大

而增大，但是模拟值与试验值的加速度时程及频谱曲

线波形均较为一致，表明该数值模拟方法较好地模拟

了土体、车站结构以及区间隧道的加速度响应规律，

验证了该数值模拟方法的合理性。 

2  计算模型建立 
2.1  计算范围及边界设置 

基于上述试验验证的数值模拟方法，以典型的 2
层 3跨地铁车站作为标准工况，建立数值模型。地铁
车站结构埋深 3 m，车站计算尺寸为 20 m（宽）×112 
m（长）×13 m（高），如图 10所示，结构每层层高
6.5 m，跨度分别为 7，6，7 m，柱距均为 8 m，矩形
混凝土柱截面尺寸为 0.9 m×0.6 m，车站的底板厚 0.9 
m，中板厚 0.4 m，顶板和侧墙厚 0.8 m，端墙厚 0.2 m。 

基于已有的研究成果[4]，为了降低计算时边界效

应的影响，土体的横向计算宽度一般至少应为结构宽

度的 5 倍；纵向计算长度一般取结构纵向长度加上 4
倍的结构宽度，深度方向则取至基岩面。取土体深度

60 m，基岩深度 10 m，共 70 m。由此确定标准工况
土体计算范围为 100 m×192 m×70 m，同时考虑了相
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应的自由场模型。车站结构的有限元模型如图 11 所
示。 

基于标准工况，建立如图 12所示 1层 3跨、3层
3跨、2层 2跨、2层 4跨、2层 5跨、2层 6跨、2
层 3跨-2孔区间隧道、3层 3跨–4孔区间隧道模型，
其中隧道外径 6 m，壁厚 0.4 m，长度 100 m，含区间
隧道的土体计算范围为 100 m×252 m×70 m。 

 

图 10 标准工况 2层 3跨地铁车站截面图 

Fig. 10 Cross-sectional view of a subway station with 2 floors  

and 3 spans under standard conditions 

 

图 11 3层 3跨–4孔区间隧道结构有限元模型图 

Fig. 11 Finite element model for a three-story, three-span and  

.four-hole tunnel structure 

 

 

图 12 不同工况的地铁车站截面示意图（m） 

Fig. 12 Schematic cross-sections of subway stations under  

different working conditions（m） 

依据上述尺寸参数，基于 ABAQUS 建立相应的
有限元模型，对于边界条件，采用侧向滑移边界，即

地震动沿模型底部 X向输入，模型底部及侧面设置 Y
向、Z 向约束，顶部自由。为了保证输入地震能够在
模型中传播，一般要求网格尺寸小于 1/10波长，∆lmax

≤0.1ν/fmax，其中 ν 为剪切波速，fmax为需考虑的地震

动能量范围的最大频率。取 ν=200 m/s，fmax=10 Hz，
则∆lmax ≤2 m。故土体网格尺寸取 2 m，车站隧道结
构网格尺寸取 1 m，满足要求。土体采用 C3D8R实体
单元，隧道结构及车站楼板和墙采用 S4R壳单元，柱
子为 B31梁单元，车站楼板和柱，车站端墙和隧道以
及地下结构与土体均采用 Tie 约束，即不考虑接触面
的相对位移。 
2.2  材料参数 

土体采用软土 /硬土+基岩的双层土，采用
Davidenkov等价非线性本构模型，车站结构及隧道采
用弹性模型，采用 C30混凝土，土体及结构材料参数
如表 2所示。 
2.3  地震动输入 

地震响应分析时，选取 El-Centro波（近场波）和
Kobe波（近场脉冲波）两种地震波，其加速度时程曲
线及傅里叶曲线如图 13所示。 

图 13 地震波时程及频谱图 

Fig. 13 Time histories and spectra of seismic waves 

2.4  计算工况 

基于标准工况，为探究车站跨数及层数、土体参

数、地震波、区间隧道等因素对车站端部效应的影响，

确定如表 3所示计算工况表。 
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表 2 材料参数表 

Table 2 Material parameters 
材料 土层厚度/m 密度/(kg·m-3) 弹性模量/MPa 泊松比 波速/(m·s-1) A 2B γr 

软土 60 1800   209 0.45 200 1 0.77 0.00123 
硬土 60 1900   790 0.30 400 1 0.76 0.00074 
基岩 10 2200  1320 0.20 500 1 0.68 0.00177 
混凝土 — 2500 30000 0.20 — — — — 

表 3 计算工况表 

Table 3 Calculation conditions 

工况 车站结构 地震波 土体参数 区间隧道 备注 

1 2层 3跨 0.1g El-Centro波 软土 无区间隧道 标准工况 

2 2层 2跨 

3 2层 4跨 

4 2层 5跨 

5 2层 6跨 

0.1g El-Centro波 软土 无区间隧道 车站跨数的影响 

6 1层 3跨 

7 3层 3跨 
0.1g El-Centro波 软土 无区间隧道 车站层数的影响 

8 2层 3跨 0.1g El-Centro波 硬土 无区间隧道 土性参数的影响 

9 2层 3跨 0.4g El-Centro波 

10 2层 3跨 0.1g Kobe波 
软土 无区间隧道 地震波类型、幅值的影响 

11 2层 3跨–2孔 2孔区间隧道 

12 3层 3跨–4孔 
0.1g El-Centro波 软土 

4孔区间隧道 
区间隧道的影响 

2.5  监测方案 

监测地铁车站顶层中柱柱顶及柱底的加速度、速

度、位移、弯矩响应，以 2层 3跨地铁车站为例，测
点布置如图 14所示。 

图 14 2层 3跨地铁车站测点布置图 

Fig. 14 Arrangement of measuring points of a metro station with 2  

layers and 3 spans  

3  地铁车站端部影响范围分析 
目前对空间影响范围的研究并不多见，采用何种

指标评价空间效应也不统一，考虑到柱顶响应大于柱

底，因此，本节采用车站中柱柱顶加速度、车站顶层

柱端相对位移、柱顶弯矩和柱顶能量等 4个指标，从
4 个方面探讨地铁车站端部影响范围。考虑到车站中
部距端墙较远，可作为不受端墙影响的区域，并以车

站中部响应作为基准值（距端墙 56 m），得到其他截
面的响应与基准值的比值。由于缺乏统一规定，本文

暂规定当地震响应比值 Ri/R≥0.9 时可认为该区域不
受车站端墙的影响（其中 Ri为分析的响应量，如加速

度、层间位移、能量和弯矩，而 R为车站中部截面的
响应量）。 
能量计算公式为[12] 

2dt
T

O
E V= ∫总   ，               (3) 

式中，T 为地震波作用时间，V 为测点每一时刻对应
的速度。 
3.1  地铁车站跨数的影响 

由车站中部的参考柱柱顶加速度时程图 15来看，
不同车站跨数的加速度响应规律基本一致，仅幅值存

在差异。提取车站中柱加速度、能量、弯矩、相对位

移幅值，并以车站纵向跨中截面处的中柱作为基准值，

得到其相应的比值，如图 16所示，加速度、弯矩、相
对位移幅值沿车站长度方向基本呈现先增加后平稳再

减小的趋势，即车站中部响应较大，而两端由于端墙

的影响响应相对较小。而从加速度幅值来看，2 层 2
跨<2层 6跨<2层 5跨<2层 3跨<2层 4跨，即随着车
站跨数的增加，加速度幅值同样呈现先增大后减小的

规律，且转折点在 2层 4跨。从弯矩幅值来看，2层 2
跨<2层 6跨<2层 3跨<2层 4跨<2层 5跨, 即随着车
站跨数的增加，弯矩幅值呈现先增大后减小的规律，

且转折点在 2层 5跨。从相对位移来看，2层 3跨<2
层 4跨<2层 5跨<2层 6跨<2层 2跨，随着跨数增加，
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相对位移幅值呈现先减小后增大的趋势，且转折点在

2 层 3 跨。这表明车站跨数会对其中柱地震响应产生
明显影响，且随着跨数增加，影响程度存在转折点。 

图 15 地铁车站参考柱柱顶加速度时程曲线 

Fig. 15 Time-history curve of top of reference column of subway  

station 

基于图 16所示，取比值小于 0.9的区间为端部影
响范围得到表 4，可以发现，除能量对端部效应的影
响不明显外，其他 3种评价指标得出的影响范围规律
基本一致，即随着车站跨数的增加，端部影响范围呈

现先增加而后趋于一致的趋势，且从柱端弯矩角度得

出的影响范围更为接近最终的最大影响范围。结合车

站宽度，则地铁车间结构端部影响范围随着跨数的增

加呈现先增大后减小的趋势，最大的为 2层 3跨车站，
影响范围为 1.6B。 

图 16 不同跨数的地铁车站结构地震响应以及其与参考点比值 

沿车站长度方向变化曲线 

Fig. 16 Seismic responses of a subway station structure with  

different spans and its ratio to reference point along  

length of the station 

表 4 不同跨数地铁车站端部影响范围 

Table 4 Influence ranges of end wall of metro station with  

different spans 
不同评价指标下的端部影

响范围/m 车站结

构形式 

车站

宽度
B/m 加速

度 
能

量 
弯

矩 
相对

位移 

最大影

响范围 

2层 2跨 14 0 0 16 16 1.1B 
2层 3跨 20 16 0 32 24 1.6B 
2层 4跨 26 24 0 32 32 1.2B 
2层 5跨 32 24 0 32 32 1.0B 
2层 6跨 40 24 0 32 32 0.8B 

3.2  地铁车站层数的影响 

提取地铁车站中柱地震响应幅值如图 17所示，从
加速度幅值来看，1层 3跨<2层 3跨<3层 3跨，即车
站层数越多，其顶层柱顶加速度响应越大；从弯矩幅

值来看，1层 3跨<3层 3跨<2层 3跨，且 3层 3跨与
2层 3跨弯矩幅值较为接近，并明显大于 1层 3跨；
从相对位移幅值来看，1层 3跨<2层 3跨<3层 3跨，
即车站结构相对位移会随层数增加而增加，但层数增

加至 2层后，影响程度减弱。 
基于图 17并以比值小于 0.9为界得到表 5，可见

随着车站层数的增加，端部影响范围呈现先增加而后

趋于一致的趋势，且从柱端弯矩角度得出的影响范围

更为接近最终的最大影响范围。结合车站宽度，影响

范围最大的为 2层 3跨/3层 3跨车站，为 1.6B。 
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图 17 不同层数的地铁车站结构地震响应以及其与参考点比值 

沿车站长度方向变化曲线 

Fig. 17 Seismic responses of a subway station structure with  

different layers and its ratio to reference point along  

length of station 

表 5 不同层数地铁车站端部影响范围 

Table 5 Influence ranges of end wall of metro station with  

different layers 
不同评价指标下的端部影

响范围/m 车站结

构形式 

车站

宽度
B/m 加速

度 
能

量 
弯

矩 
相对

位移 

最大影

响范围 

1层 3跨 20 0 0 24 16 1.2B 
2层 3跨 20 16 0 32 24 1.6B 
3层 3跨 20 32 0 32 24 1.6B 

3.3  土体参数的影响 

考虑软土、硬土两种土层参数，对车站中柱地震

响应进行分析，如图 18所示，从加速度幅值来看，硬
土中的地铁车站响应明显大于软土中的车站响应；而

从弯矩、相对位移幅值来看，软土中的车站结构响应

大于硬土中的，这是由于在软土中地铁车站受土体约

束相对较弱，更容易发生产生变形。如表 6所示，对

于不同土层中结构端部效应的影响，两种土层相差不

大，均为 1.6B。这是由于对于车站结构端部影响范围
的四种指标中，弯矩通常为关键影响因素，而地铁车

站虽然在不同土层中的响应差别较大，但其柱顶弯矩

沿车站长度方向的变化规律基本一致，因此土层参数

对于地铁车站结构的端部效应的影响可基本忽略不

计。 

 

 

 

 

图 18 不同土层参数中的地铁车站结构地震响应以及其与参考 

点比值沿车站长度方向变化曲线 

Fig. 18 Curves of seismic response of subway station structure  

       with different soil layer parameters and ratio to reference  

point along station 
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表 6 不同土层参数中地铁车站端部影响范围 

Table 6 Influence ranges of end wall of metro station with 

different soil layer parameters 
不同评价指标下的端部影

响范围/m 土体

参数 
车站宽

度 B/m 加速

度 
能

量 
弯

矩 
相对

位移 

最大影响

范围 

软土 20 16 0 32 24 1.6B 
硬土 20 0 0 32 24 1.6B 

3.4  地震波类型、幅值的影响 

如图 19 所示，在 0.1g 及 0.4gEl-Centro 波和
0.1gKobe波作用下地铁车站顶层中柱柱端加速度、弯
矩、相对位移幅值响应存在如下规律： 0.1g 
El-Centro<0.1g Kobe<0.4g El-Centro；而从其与基准值
的比值曲线来看，车站结构沿长度方向的响应特征基

本一致，端部响应较小而中部响应较大，且比值曲线

较为接近，这是由于采用了同一结构形式的地铁车站。

结合表 7，虽然从加速度的指标来看，0.4g 的地震波
端部影响范围大于 0.1g，但由于弯矩的影响程度更大，
故三种地震波作用下的地铁车站端部效应影响范围均

为 1.6B，表明其端部影响范围受地震波类型、幅值影
响较小，而更多地与其自身结构特性有关。 

 

 

图 19 不同地震波作用下地铁车站结构地震响应以及其与参考 

点比值沿车站长度方向变化曲线 

Fig. 19 Seismic responses of subway station structure under  

        different seismic waves and its ratio to reference point  

along length of the station 

表 7 不同地震波作用下地铁车站端部影响范围 

Table 7 Influence ranges of end wall of metro station under  

different seismic waves 
不同评价指标下的端部影

响范围/m 
地震波类型 

车站

宽度
B/m 加速

度 
能

量 
弯

矩 
相对

位移 

最大

影响

范围 

0.1g El Centro 20 16 0 32 24 1.6B 
0.4g El Centro 20 24 0 32 24 1.6B 

0.1g Kobe 20 16 0 32 24 1.6B 

3.5  区间隧道对车站的影响 

如图 20 所示，从加速度幅值来看，2 层 3 跨<3
层 3跨<3层 3跨–4孔<2层 3跨–2孔，即区间隧道开
孔的存在会导致地铁车站中柱加速度响应增加，尤其

是 2层 3跨车站，在加入 2孔区间隧道后，其加速度
峰值显著增大；从弯矩幅值来看，2层 3跨–2孔<3层
3跨<2层 3跨<3层 3跨–4孔；从相对位移幅值来看，
2层 3跨–2孔<2层 3跨<3层 3跨<3层 3跨–4孔，可
见区间隧道开孔较多时，会导致地铁车站弯矩、相对

位移响应增大。 
如表 8所示，对于 2层 3跨地铁车站，2孔区间

隧道的增加导致其端部影响范围由 1.6B降低为 1.2B，
而对于 3层 3跨地铁车站来说，4孔区间隧道对其端
部效应影响较小，均为 1.6B。 
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图 20 不同区间隧道数量的地铁车站结构地震响应以及其与 

.参考点比值沿车站长度方向变化曲线 

Fig. 20 Seismic response of subway station structure with different 

     number of tunnels and its ratio to the reference point along 

the length of the station 

表 8 不同区间隧道数量的地铁车站端部影响范围 

Table 8 Influence ranges of end wall of metro station with  

different number of tunnels 
不同评价指标下的端部

影响范围/m 
车站结构形式 

车站

宽度
B/m 加速

度 
能

量 
弯

矩 
相对

位移 

最大

影响

范围 

2层 3跨 20 16 0 32 24 1.6B 
2层 3跨–2孔 20 0 0 24 16 1.2B 

3层 3跨 20 32 0 32 24 1.6B 
3层 3跨–4孔 20 32 0 32 32 1.6B 

综上所述，通过对车站层数及跨数、土体参数、

地震波特性、区间隧道等影响因素的研究发现，端部

效应影响范围最大的为 2层 3跨车站，其最大的端部
空间影响范围为 1.6B（B 为车站结构宽度），如图 21
所示。 

图 21 地铁车站端部空间影响范围 

Fig. 21 Spatial influence scopes of end wall of subway station 

4  结论与展望 
通过对由典型两层三跨地铁车站结构及两条环形

区间隧道组成的地铁车站接头结构振动台试验进行数

值模拟，验证了数值模型的准确性，从而对地铁车站

结构端部影响范围进行了研究，并考虑了地铁车站跨

数及层数、土体参数、地震波类型及幅值以及区间隧

道的影响，从车站顶层中柱加速度、能量、弯矩、相

对位移 4个评价指标进行分析，可得出以下 3点结论。 
（1）车站结构的跨数、层数以及区间隧道的数量

均会对地铁车站端部影响范围产生一定的影响，地铁

车间结构端部影响范围随着跨数的增加呈现先增大后

减小的趋势，随着车站层数的增加呈现先增大而后趋

于一致的趋势，且影响范围最大的为 2层 3跨车站，
其影响范围为 1.6B（B为结构宽度）；而添加 2孔区间
隧道后会导致2层3跨地铁车站端部影响范围的减小。
本文的研究结论与目前国家规范推荐的端部影响范围

1.5B较为接近，也是对目前规范建议值的论证。 
（2）地铁车间结构端部效应影响范围主要取决于

自身的结构特性，而受土体参数和地震波类型及幅值

影响较小。 
（3）从 4个评价指标来看，通过柱端弯矩得出的

端部效应影响范围更为接近车站结构端部最大影响范

围，因此，直接通过弯矩来分析车站结构端部效应影

响范围是一种更简单高效的方法。 
本文虽然考虑了几种影响因素对单体地铁车站结

构端部效应的影响，但对于端部效应的研究后续尚需

进一步的全面分析，如进一步考虑不同形式的换乘地

铁车站、地下综合体等其他形式的地下结构，进一步

确定端部效应影响范围内的影响因子等，以期为工程

设计提供一定的参考价值。 
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摘  要：针对黏弹性地基中洞周超孔隙水压力消散问题，首先，采用分数阶Merchant模型来描述洞周饱和软黏土的流
变特性，并借助拉普拉斯变换及逆变换方法，推导该模型柔度函数；其次，基于饱和软黏土二维固结状态下超孔隙水

压力消散的偏微分方程，采用保角变换和分离变量方法，推导超孔隙水压力关于时间和空间变量的两个独立方程及其

在拉普拉斯域内的解析表达式；再次，基于 Crump方法，建立时域内超孔隙水压力的数值计算方法，并将超孔隙水压
力解答退化为弹性和整数阶黏弹性地基的情况，与已有解答进行对比，验证其可靠性；最后，基于建立的解答，对洞

周超孔隙水压力的消散特性进行研究，分析分数阶阶次、模量比、黏滞系数和边界条件的影响。结果表明：分数阶阶

次和黏滞系数对超孔隙水压力消散的影响均呈现为两个不同的阶段。在消散初期，分数阶阶次和黏滞系数越大，超孔

隙水压力消散越快；而在消散后期，分数阶阶次和黏滞系数越大，超孔隙水压力则消散越慢。模量比越大所对应的饱

和软黏土层越软，超孔隙水压力消散越慢，且模量比的影响在超孔隙水压力消散中后期更为明显。洞周排水边界条件

对超孔隙水压力消散的影响，消散初期主要体现在靠近洞周一侧，之后，逐渐向远离洞周一侧延伸和传递。 
关键词：岩土工程；黏弹性地基；超孔隙水压力；消散特性；分数阶导数 
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Dissipation characteristics of excess pore-water pressure around tunnels in 
viscoelastic foundation using a fractional-derivative model 

HUANG Ming-hua1, 2, HU Ke-xin1, 2, ZHAO Ming-hua1, 2 
(1. MOE Key Laboratory of Building Safety and Energy Efficiency, Hunan University, Changsha 410082, China; 2. College of Civil 

Engineering, Hunan University, Changsha 410082, China) 

Abstract: The dissipation characteristics of the excess pore-water pressure around tunnels in viscoelastic foundation are 

investigated by using a fractional-derivative model. Firstly, the fractional-derivative Merchant model is introduced to describe 

the rheological behavior of the saturated soft foundation around tunnels, and its compliance function is deduced by means of the 

Laplace transform and its inverse transform. Secondly, using the methods of conformal mapping and variable separating, two 

independent equations only including the variable of time and only including the variable of space are derived from the partial 

differential equation governing the dissipation of the excess pore-water pressure during two-dimensional consolidation process, 

and the analytical solution of the excess pore-water pressure is also formulated in the Laplace domain. Thirdly, the numerical 

method for the excess pore-water pressure in the time domain is presented based on the Crump method. The developed solution 

is simplified into two special cases for the elastic foundation and viscoelastic foundation of integer order, and its correctness is 

validated against the existing solutions of these two special cases. Finally, using the developed solution, the dissipation 

characteristics of the excess pore-water pressure around tunnels are investigated, and the influences of fractional order, modulus 

ratio, viscosity coefficient and boundary condition are discussed. The results show that the influences of the fractional order and 

viscosity coefficient on the dissipation of the excess pore-water pressure have two distinct stages. In the early stage, larger 

fractional order and larger viscosity coefficient bring about faster dissipation of the excess pore-water pressure; while at the 

later stage, they lead to slower dissipation of the excess pore-water pressure. Larger modulus ratio means softer foundation, and 

it also results in slower dissipation of the excess pore-water pressure. In addition, at the middle stage, the modulus ratio has a 

much greater influence. In the early stage, the effect of the inner boundary condition on the excess pore-water pressure mainly 

emerges on the regions close to the tunnels, and then this effect 

is spread far away.
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0  引    言 
合理开发和利用地下空间已成为解决城市人口激

增、空间拥挤、交通阻塞及环境污染等问题的重要途

径。在城市相对集中的沿江和滨海等饱和软黏土区域，

地下空间开发所引起的长期沉降相当显著，通常为总

沉降的 30%〜90%[1-3]。长期沉降不仅影响地下空间自

身安全，如隧道衬砌开裂和渗漏水等，还会对周围环

境和邻近建/构筑物等产生危害，如地下管线变形过大
和地面建筑倾斜等。从长期沉降的发展机理来看[3]，

地下空间开发对周围土体产生扰动后，所引起的超孔

隙水压力消散及土体的流变特性是产生长期沉降的两

个重要因素。因此，研究黏弹性地基中隧道施工等地

下空间开发活动所引起的洞周超孔隙水压力消散问题

具有重要的理论意义和工程应用价值。 
针对洞周超孔隙水压力消散问题，国内外学者展

开了较为广泛的研究。Carter等[4-5]以 Biot固结理论为
框架，推导了弹性地基中洞周超孔隙水压力以及土体

应力场和位移场的解析计算方法，洞周边界分为完全

透水和完全不透水两种情况。在此基础上，Li 等[6-7]

通过引入半渗透边界条件，将上述解答拓展至弹性半

空间体内具有有限渗透性边界的洞周超孔隙水压力消

散问题。基于 Terzaghi-Rendulic二维固结理论，王志
良等[8]及申林方等[9]推导了洞周不透水条件下饱和弹

性地基中超孔隙水压力的解析解，分析了渗透系数、

土体弹性模量以及隧洞埋深等参数对超孔隙水压力消

散的影响。上述研究均将土体视为弹性介质，没有考

虑其流变特性。为考虑土体流变特性对洞周超孔隙水

压力消散的影响，詹美礼等[10]以 Terzaghi-Rendulic二
维固结理论为基础，采用三元件Merchant模型描述土
体的流变特性，推导了洞周超孔隙水压力的解析解，

洞周边界为完全透水和完全不透水两种情况。童磊[3]

将三元件Merchant模型推广至四元件 Burgers模型，
建立了相应的解析解，研究了土体特性对超孔隙水压

力消散的影响。针对泥炭质土层盾构施工引起的长期

沉降问题，王志良等[11]采用五元件模型来描述泥炭质

土的流变特性，耦合 Terzaghi-Rendulic二维固结理论，
建立了完全不透水边界条件下洞周超孔隙水压力的解

析解。综合考虑洞周土体流变和衬砌半渗透特性，李

翔宇等[12]建立了半透水边界条件下黏弹性地基中洞

周超孔隙水压力的解析解，分析了不同衬砌透水程度

对超孔隙水压力消散和分布的影响。刘干斌等[13]基于

Biot固结理论，运用推广的李氏比拟法，建立了半透

水边界条件下黏弹性地基中深埋洞周的超孔隙水解

答，研究了深埋条件下洞周超孔隙水压力以及土体应

力和位移场的变化规律。上述研究虽考虑了土体流变

特性对洞周超孔隙水压力消散特性的影响，但均采用

经典流变模型（即整数阶流变模型）来描述土体的流

变特性。然而，试验研究表明[14-15]，经典流变模型有

时难以很好地描述材料的流变特性，特别是在初始流

变阶段，通常需要较多的元件组合才能获得较好的模

拟精度。 
分数阶流变模型是经典流变模型的进一步拓展和

延伸，采用分数阶导数代替整数阶导数来描述元件的本

构关系。众多学者发现，分数阶流变模型可以采用相对

较少的模型参数来更好地模拟材料的流变特性[16-17]。

自 Gemant[18]首次建立分数阶流变模型描述材料的流

变特性以来，分数阶流变模型已逐渐成为岩土工程等

领域的研究热点之一。Bagley等[19]从能量耗散角度对

分数阶流变模型的本构方程进行讨论和验证。Koller[20]

建立了多个分数阶流变模型，并对其流变特性进行了

研究。赵永玲等[21]和孙雅珍等[22]采用分数阶流变模型

分别研究了橡胶材料和沥青路面的流变特性。在岩土

工程领域，Yin等[17]、刘林超等[23]、孙海忠等[24]、Zhu
等[25]、何利军等[26]、李锐铎等[27]采用分数阶 Kelvin
模型、分数阶 Merchant 模型、分数阶 Burger 模型以
及分数阶五元件模型等来拟合不同地区或不同类型软

黏土的流变试验数据，得到很好的拟合结果，证明了

分数阶流变模型描述软黏土流变特性的有效性和适

用性。在此基础上，Wang等[28]、解益等[29]、刘忠玉

等[15，30]将分数阶流变模型应用到饱和软黏土一维流

变固结分析中，研究了一维固结条件下分数阶黏弹性

地基中孔隙水压力消散及土体变形发展规律。汪磊

等[31]、李林忠等[32]、田乙等[33]进一步建立了单面半透

水、双面半透水以及连续排水边界条件下分数阶黏弹

性地基的一维固结问题，分析了复杂边界条件对超孔

隙水压力消散的影响。基于分数阶流变模型，Huang
等[34-35]研究了一维降水以及砂井固结条件下黏弹性

地基中的超孔隙水压力消散问题，分析了分数阶流变

模型参数对超孔隙水压力消散的影响。但是，目前尚

未见分数阶流变模型应用于洞周超孔隙水压力消散问

题的相关研究。 
在以上学者的研究基础上，本文引入分数阶流变

模型对黏弹性地基中洞周超孔隙水压力消散问题进行

研究和探讨。首先，基于分数阶 Merchant 模型和
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Terzaghi-Rendulic 二维固结理论，建立分数阶黏弹性
地基中超孔隙水压力消散的控制方程；其次，借助保

角变换、分离变量、Laplace变换及逆变换等方法，建
立洞周超孔隙水压力的解答及其计算方法，并与文献

已有解答进行对比；最后，探讨分数阶流变模型参数

和边界条件对洞周超孔隙水压力消散特性的影响。 

1  解析问题的描述 
1.1  分数阶Merchant模型 

如图 1所示，分数阶Merchant模型为三元件模型，
由一个弹簧元件和一个 Kelvin体所组成。基于分数阶
微积分理论，分数阶流变模型采用分数阶导数关系来

描述传统整数阶流变模型中的 Abel黏壶。基于此，分
数阶Merchant模型的总应力和总应变可以表示为[25] 

 1 2
RL

1 1 2 2 2 2

 

 tE E E Dα α

ε ε ε

σ ε ε λ ε

= +


= = +

，

。
     (1) 

式中  σ 为总应力；ε 为总应变； 1ε 和 2ε 分别为弹簧
元件和 Kelvin 体所产生的应变； 1E 和 2E 为弹簧元件
和 Kelvin 体的弹性模量； 2/ Eλ η= 为 Kelvin 体的黏
滞时间，η 为其 Abel黏壶的黏滞系数，t为时间，RL

tDα

为 Riemann-Liouville型分数阶导数，其定义为[16] 
RL 1

0

1 d( ) ( ) ( )d
( ) d

t n
tD t t

n t
α αε τ ε τ τ

α
− −= −

Γ − ∫  ， (2) 

式中， ( )Γ ⋅ 为 Gamma 函数， [ )1,n nα ∈ − 为分数阶阶

次， 1n≥ 为自然数，τ 为积分变量。对于分数阶流变
模型，通常取0 1α≤ ≤ 。 

对式（1）进行拉普拉斯变换，整理得到 

 
1

1( ) 1 ( )
1

L L
E sα α

κ
ε σ

λ
 = + + 

  。   (3) 

式中， 1 2/E Eκ = ， ( )L ⋅ 表示拉普拉斯变换， s为一个
复变量。 

令 ( )H tσ = ，其中 ( )H t 为 Heaviside 函数，则利
用卷积定理和拉普拉斯逆变换，由式（3）可以得到分
数阶Merchant模型的柔度函数 ( )J t 为 

( ) 1

1

1 1 1
1

J t L
E s s sα α

κ
λ

−  = + ⋅ + 
  ，  (4) 

式中，
1 ( )L− ⋅ 表示拉普拉斯逆变换。当 1α = 时，式（4）

可简化为 

 
1

1( ) 1 1 e
t

J t
E

λκ
−  

= + −  
   

  。      (5) 

式（5）为整数阶Merchant模型的柔度函数[9]。当 0α =
时，式（4）可简化为 

1

2( )
2

J t
E

κ +
=   。             (6) 

式（6）为线弹性模型的柔度函数[10]。可见，线弹性

模型和整数阶 Merchant 模型均可视为分数阶
Merchant模型的两个特例。 

图 1 分数阶Merchant模型 

Fig. 1 Fractional-derivative Merchant model 

1.2  计算模型与控制方程 

分析时，将洞周饱和软黏土层视为带圆孔的半无

限平面，如图 2 所示。图 2 中，h 为洞周埋深，r0为

洞周外径，C为平面坐标原点，D为无限远处的点，S
区域为洞周饱和软黏土层。为了便于理论推导，本文

采用如下假设[10-12]：①饱和软黏土为各向同性介质，

其应力应变关系服从分数阶Merchant模型，且所有黏
弹性参数均为常数；②孔隙水和土颗粒的压缩可忽略

不计，孔隙水流动服从达西定律，且饱和软黏土的渗

透系数为常数；③土体变形十分微小，可忽略其对坐

标的影响；④采用 Terzaghi-Rendulic固结理论，土体
中各点变形完全自由，且其所承受的总应力不随时间

变化。基于上述假设，饱和软黏土二维固结状态下超

孔隙水压力消散的偏微分方程可以表示为[10-12] 
w

1 0
v

( d )
t

xx yy t tu u u E u J
km τ τ

γ
τ−+ = + ∫   。  (7) 

式中  u为超孔隙水压力； xxu 和 yyu 分别为u关于 x
和 y的二阶导数； tu 为u关于 t的一阶导数； vm 为土
体压缩系数； k为渗透系数； wγ 为水的重度。 

图 2 半无限空间中洞周土体计算模型图 

Fig. 2 Model for soft soil around tunnel in half space 

饱和软黏土所占区域为一个带圆孔的半无限平

面，拥有地表和洞周内壁两个边界。在地表处，可以

认为其完全透水，即超孔隙水压力为零；在洞周内壁

处，通常按两种情况进行考虑：①施工期间，衬砌尚
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未完成，洞周内壁允许排水；②竣工后，洞周衬砌不

允许排水。因此，两种情况下的边界条件（分别记为

第一类边界、第二类边界条件）可以表示为 

( )22 2
0

0
0

0
y

x y h r

u

u
=

+ + =

 =


=
, 

( )22 2
0

0
0

0
y

r x y h r

u

u
=

+ + =

 =


=
 。  (8) 

另外，在初始时刻 0t = 时，饱和软黏土层中的超

孔隙水压力可表示为 
00
( , )

t
u u x y

=
=   。            (9) 

将式（4）代入式（7）中，并进行拉普拉斯变换，
得到 

2 2
w

02 2
v

1 ( )
1

u u su u
x y km sα α

γ κ
λ

∂ ∂  + = + − ∂ ∂ + 

% %
%  ， (10) 

式中， ( )u L u=% 。式（10）为拉普拉斯域内基于分数
阶 Merchant 模型的饱和软黏土中超孔隙水压力消散
控制方程。在拉普拉斯域内，第一、二类边界条件式

（8）可表示为 

( )22 2
0

0
0

0
y

x y h r

u

u
=

+ + =

 =


=

%

%
，

( )22 2
0

0
0

0
y

r x y h r

u

u
=

+ + =

 =


=

%

%
  。 (11) 

2  超孔隙水压力解答推导与验证 
2.1  保角变换 

为研究图 2中所示 z平面内半无限空间中的单一
孔洞问题，需采用保角变换，将其可转换为ζ 平面中
的圆环域问题，如图 3所示。映射函数为[9-10] 

 1i
1

z a ζ
ζ

+
= −

−
  ，            (12) 

式中， iz x y= + ， i (cos isin )ζ ξ η ρ θ θ= + = + ，
2 2

0a h r= − ，i 1= − 为虚数单位。根据映射函数(12)，
图 2中 z平面上点 C和D点分别映射成为图 3中ζ 平
面上点 C ′ 和 D′ 点；洞周线 0iz h r+ = 映射为圆环

Rζ = ，水平线 z z= 映射为圆环 1ζ = ，求解域 S区
域映射为两个圆环间的 S 区域。 

 

图 3 保角变换映射计算模型图 

Fig. 3 Model after conformal mapping 

利用映射函数式（12），方程（10）可以变换为 

   
2 2 2

w
2 2 2 2 2

v

1 1 4
(1 2 cos )

u u u a
km
γ

ρ ρ ρ ρ θ ρ ρ θ
∂ ∂ ∂

+ + = ⋅
∂ ∂ ∂ + −

% % %
 

01 ( )
1

su u
sα α

κ
λ

 + − + 
%   。          (13) 

式中，ρ为径向坐标，θ 为环向坐标。相应地，第一、
二类边界条件式（11）变换为 

1
0

0
R

u

u
ρ

ρ

=

=

 =


=

%

%
, 

1
0

0
R

u

u
ρ

ρ ρ

=

=

 =


=

%

%
  ，       (14) 

式中， 2 2
0 0( ) /R h h r r= − − 。 

2.2  超孔隙水压力解答推导 

方程（13）可采用分离变量法进行求解，令 
( , , ) ( , ) ( )u t W T tρ θ ρ θ=   ，     (15) 

上述解答形式的拉普拉斯变换为 
( , , ) ( , ) ( )u s W T sρ θ ρ θ= %%   。    (16) 

 将式（16）代入方程（13）中，得到如下两个方
程： 

1 2
, , 0W W Wχχ χχ ϑ−+ + =   ，       (17) 

2v
0 2

w

1 ( ) 0
1 4

kmsT T T
s aα α

κ
ϑ

λ γ
 + − + = + 

% %  。 (18) 

式中   2 1/ 2(1 2 cos )χ ρ ρ θ −= + − ； 0T 为时间项函数
( )T t 的初始值，取 0 1T = ；ϑ为特征值。根据式（14），
方程（17）的第一、二类边界条件可表示为 

1

0

0

0

W

W
χ χ

χ χ

=

=

 =


=
 ， 1

0

0

0

W

W
χ χ

χ χ χ

=

=

 =


=
  ，     (19) 

式中， 2 1/ 2
0 (1 2 cos )R Rχ θ −= + − ， 1/ 2

1 (2 2cos )χ θ −= − 。 
方程（17）为零阶 Bessel方程，其通解为 

0 0( ) J ( ) N ( )W A Bχ ϑχ ϑχ= +   ，     (20) 

式中， 0J 和 0N 分别为零阶 Bessel函数和 Neumann函
数，A和 B为待定系数。 
 将边界条件式（19）代入式（20）中，并确保式
（20）为非零解，即系数 A和 B不同时为零，则可得
到第一、二类边界条件下，关于ϑ的特征方程分别为 

0 1 0 0 0 1 0 0J ( )N ( ) N ( )J ( ) 0ϑχ ϑχ ϑχ ϑχ− =  ，  (21) 

0 1 1 0 0 1 1 0J ( )N ( ) N ( )J ( ) 0ϑχ ϑχ ϑχ ϑχ− =  。  (22) 

式中， 1J 和 1N 分别为一阶 Bessel函数和 Neumann函
数。特征方程（21）和（22）中均含有变量ϑ。对于
每个确定的ϑ值，均可从式（21）和（22）中分别求
出 n个特征值 nϑ ，求解方法同文献[7]和[8]。第一类
边界条件下的特征值 nϑ 由式（21）求得，记为 1nϑ ；

第二类边界条件下的特征值 nϑ 由式（22）求得，记为

2nϑ 。对应于每个特征值 nϑ ，方程（17）式的通解可
表示为 

0 0( ) J ( ) N ( )n n n n nW A Bχ ϑ χ ϑ χ= +  ， (23) 
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式中， nA 和 nB 为待定系数。由式（19）中 1χ χ= 处的

边界，可得 
0 1

0 1

J ( )
N ( )

n
n n

n

B Aϑ χ
ϑ χ

= −   。         (24) 

将式（24）代入式（23）中，得到 

0 1
0 0

0 1

J ( )
( ) J ( ) N ( )

N ( )
n

n n n n
n

W A ϑ χ
χ ϑ χ ϑ χ

ϑ χ
 

= − 
 

 。(25) 

另外，对于每个特征值 nϑ ，式（18）可改写为 

,01 ( ) 0
1 n n n nsT T T

sα α β
κ

λ
 + − + = + 

% %  ，  (26) 

式中， 2 2
v w/(4 )n nkm aβ ϑ γ= ， ,0nT 为函数 ( )nT t 的初始值，

不失一般性，取 ,0 1nT = 。求解方程（26），得到 
1

( 1) ( 1)n
n

sT
s s s

α α

α α α α

λ κ
λ κ λ β

+ +
=

+ + + +
%   。 (27) 

对式（27）两端做拉普拉斯逆变换，得到 
i

i

1 ( 1)e d
2πi ( 1) ( 1)

stc

n c
n

sT s
s s s

α α

α α α α

λ κ
λ κ λ β

+ ∞

− ∞

+ +
=

+ + + +∫  ，(28) 

式中， c 为大于 nT% 所有奇点实部的实数。通常，在
0 1α< < 的情况下，式（28）无解析表达式，其可采
用 Crump方法[36]进行计算： 

c

i π

1c c

e 1 i π( ) e
2

tct
T

n n nT T c T c
T T

∞

=

  
= + + ⋅  

   
∑

l

l

l% %  ， (29) 

式中， cT 拉普拉斯逆变换的计算时间周期，通常可取
为最大计算时间的两倍。 
对应于 n个特征值 nϑ ，式（25），（28）均可分别

给出 n 个线性独立的解答 nW 和 nT 。将其进行线性叠
加，并代入式（15）中，可得到超孔隙水压力的解答
为 

( )( , , ) ( )n n
n

u t W T tρ θ χ
∞

= ∑  

0 1
0 0

0 1

J ( )
J ( ) N ( ) ( )

N ( )
n

n n n n
n n

A T tϑ χ
ϑ χ ϑ χ

ϑ χ

∞  
= − 

 
∑ 。(30) 

式中，系数 nA 由初始条件确定，即 

0( )n
n

W uχ
∞

=∑   。           (31) 

将式（31）两端同时乘以 mW ，并将其沿 χ从 0χ 至

1χ 积分，则根据解答 nW 的正交性[3，10]，可得 

1

0

1

0

0 1
0 0 0

0 1
2

0 1
0 0

0 1

J ( )J ( ) N ( ) d
N ( )

J ( )J ( ) N ( ) d
N ( )

n
n n

n
n

n
n n

n

u
A

χ

χ

χ

χ

ϑ χ
ϑ χ ϑ χ χ

ϑ χ

ϑ χ
ϑ χ ϑ χ χ

ϑ χ

 
− 

 =
 

− 
 

∫

∫
 。 (32) 

2.3  超孔隙水压力解答验证 

为了验证分数阶黏弹性地基中洞周超孔隙水压力

解答（30）的正确性，将其与已有的线弹性和黏弹性

地基中的洞周超孔隙水压力解答进行对比。当 0α =
时，分数阶Merchant模型退化为线弹性模型。此时，
式（28）可表示为 

i

i

1 ( 2)e d e
2πi ( 2) 2

n

stc t
n c

n

T s
s

βκ
κ β

+ ∞ ′−

− ∞

+
= =

+ +∫   ， (33) 

式中， 2 /( 2)n nβ β κ′ = + 。对应的，超孔隙水压力解答

（30）可表示为 

e nt
n

n
u W β

∞
′−= ∑   。          (34) 

当 1α = 时，分数阶 Merchant 模型退化为整数
阶Merchant模型。此时，式（28）可表示为 

i

i

1 ( 1)e d
2πi ( 1) ( 1)

stc

n c
n

sT s
s s s

λ κ
λ κ λ β

+ ∞

− ∞

+ +
=

+ + + +∫  

,
2

1
,

1,1 ,2

1 1( 1) e n t
n

n n

ωκ
ω

ω ω λ
−+

=

+ = − − −  
∑ ll

l
l

 。   (35) 

其中， 
2

,1

,2

1 41 1
2

n n n
n

n

ω κ λβ βκ
β

ω λ λ λ

 + + +  = ± + −    
。(36) 

对应超孔隙水压力解答（30）可表示为 

,

12

,
1 ,1 ,2

( 1) 1 e n tn
n

n n n

Wu ωκ
ω

ω ω λ

+∞
−

=

− + = − −  
∑∑ l

l

l
l

 。 (37) 

解答（34）与申林方等[9]所建立的线弹性地基中

洞周超孔隙水压力解答一致；解答（37）与詹美礼等[10]

所建立的整数阶 Merchant 黏弹性地基中洞周超孔隙
水压力解答一致。可见，本文解答是正确的，且线弹

性和整数阶 Merchant 黏弹性地基中洞周超孔隙水压
力解答为本文解答的两个特例。 

3  超孔隙水压力消散特性分析 
为分析分数阶黏弹性地基中洞周超孔隙水压力的

消散特性，选取某隧道工程参数为[10]：半径
0

5 mr = ，

埋深 15 mh = ，地面堆载 200 kPaq = ，饱和软黏土的

渗透系数 1.99 mm/dk = ，弹性模量 1 6 MPaE = ，泊松

比 0.3µ = ，黏滞系数 54.92 10 MPa dη = × ⋅ 。为简化分
析，假设地面堆载为大面积均布堆载，其在洞周饱和

软黏土中所引起的初始超孔隙水压力近似于均匀分布

且等于堆载集度 q，即 0u q= 。根据上述参数，利用式

（30）即可计算获得分数阶黏弹性地基中洞周的超孔
隙水压力值。 
3.1  不同分数阶阶次下超孔隙水压力消散特性 

分数阶阶次α为分数阶 Merchant 模型描述饱和
软黏土变形特性的一个量纲为“1”参数。当其在 0
和 1之间变化时，Abel黏壶（也称为分数阶元件）的
受力特性将介于理想固体和理想流体之间。分数阶阶
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次α 较小时，其受力特性与理想固体（即弹簧单元）
相似，力的大小受变形和刚度控制；而分数阶阶次α较

大时，其受力特性与理想流体（即黏壶单元）相似，

力的大小由变形率和黏滞系数控制。图 4给出了不同
分数阶阶次下洞周饱和软黏土中 0θ = 和 π / 2θ = 处超

孔隙水压力的消散规律。限于篇幅，这里只给出洞周

内壁允许排水（即第一类边界）条件下的计算结果，

洞周内壁不允许排水（即第二类边界）条件下的计算

结果与之类似，不再列出。从图 4可以看出，随着消
散时间的增大，洞周超孔隙水压力消散曲线出现相互

交叉的现象，即在不同的消散阶段，分数阶阶次α 对
超孔隙水压力消散特性的影响是不同的。在消散初期，

分数阶阶次α 越大，超孔隙水压力消散越快，即在同
一时刻，超孔隙水压力越小；而在消散后期，分数阶

阶次α 越大，超孔隙水压力则消散越慢，即在同一时
刻，超孔隙水压力越大。上述现象是由分数阶元件的

力学特性所引起的。在消散初期，饱和软黏土层的变

形尚未得到充分发展，变形很小，其对土层有效应力

的影响很小。此时，土体有效应力主要由变形率所主

导。分数阶阶次α 越大，分数阶元件的受力特性越接
近理想流体，其力的大小受到变形率的影响越大，从

而使得在相同变形率的条件下，所引起的土体有效应

力越大，即土体中的超孔隙水压力消散越快。而在消

散后期，饱和软黏土层的变形得到了充分的发展，其 
对土体有效应力起到了主导作用。在此阶段，分数阶

阶次α 越小，则分数阶元件的受力特性则越接近理想
固体，其力的大小受变形的影响则更为明显，从而使

得相同变形的条件下，所引起的土体有效应力越大，

即土体中的超孔隙水压力消散越快；反之，分数阶阶

次α 越大，土体中的超孔隙水压力消散则越慢。 
3.2  不同模量比下超孔隙水压力消散特性 

模量比κ 为分数阶 Merchant 模型中独立弹簧单
元的弹性模量 1E 与 Kelvin 体中弹簧单元的弹性模量

2E 之比。计算时， 1E 取为 6 MPa， 2 1 /E E κ= 随着模

量比κ 发生变化。针对洞周内壁允许排水的情况，图

5 给出了不同模量比下洞周饱和软黏土中 0θ = 和

π / 2θ = 处超孔隙水压力的消散规律。可以看出，随

着模量比的增大，洞周超孔隙水压力消散越慢，即在

同一时刻，超孔隙水压力越大。这是因为，在给定 1E
的情况下，模量比κ 越大，所对应的 2E 则越小，即土
层越软。在超孔隙水压力消散即土体变形过程中，土

层越软，土中有效应力发展得越慢，从而使得超孔隙

水压力消散得越慢。在超孔隙水压力消散前期即土体

变形相对较小时，模量比κ 所产生的影响较小；而在

超孔隙水压力消散中后期即土体变形得到较为充分的

发展时，模量比κ 所产生的影响则变得较为明显。 

图 4 不同分数阶阶次下超孔隙水压力的消散规律 

Fig. 4 Dissipation of excess pore-water pressure under different  

.fractional orders 

 

图 5 不同模量比下超孔隙水压力的消散规律 

Fig. 5 Dissipation of excess pore-water pressure under different  

.modulus ratios 
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3.3  不同黏滞系数下超孔隙水压力消散特性 

黏滞系数是表征饱和软黏土流变特性的重要指标

之一。土体的黏滞系数越大，土体的流变特性越显著，

其沉降发展越缓慢，沉降完成所需的时间也越长[37]。

针对洞周内壁允许排水的情况，图6给出了不同黏滞系
数下洞周饱和软黏土中 0θ = 和 π / 2θ = 处超孔隙水压

力的消散规律。可以看出，不同黏滞系数下，洞周超

孔隙水压力的消散曲线出现相互交叉的现象，其与不

同分数阶阶次下超孔隙水压力的消散现象类似，如图4
所示。在消散前期，黏滞系数越大，超孔隙水压力消

散得越快，即同一时刻，超孔隙水压力值越小；而在

消散后期，黏滞系数越大，超孔隙水压力消散得越慢，

即同一时刻，超孔隙水压力值越大。这种现象与黏弹

性饱和软黏土一维固结中的超孔隙水压力消散现象相

同[38]，其可采用分数阶Merchant模型的力学特性来解
释。如图1所示，分数阶Merchant流变模型由一个独立
弹簧和一个Kelvin体串联组成，二者承受的应力值相
等，均为饱和软黏土所承受的有效应力。在消散前期，

特别是初始阶段，饱和软黏土层所产生变形还非常小，

其对土体有效应力的贡献和影响都很小。在这一阶段，

土体有效应力主要由Kelvin体中Abel黏壶承担。因此，
较大的黏滞系数会诱发较大的土体有效应力，从而加

速了超孔隙水压力的消散。在消散后期，饱和软黏土

中的变形已得到了较为充分的发展，其对土体有效应

力的贡献和影响变得更为明显，甚至起主导作用。土

体的黏滞系数越大，其沉降发展就越缓慢，即同一时

刻，沉降值越小。因此，在该阶段，黏滞系数越大，

其沉降和有效应力发展越缓慢，从而使得超孔隙水压

力消散得越慢。 
3.4  不同边界条件下超孔隙水压力分布和消散特性 

针对施工期间衬砌未完成和竣工后衬砌已完成的

两种情况，本文建立了洞周允许排水和不允许排水两

种边界条件下的超孔隙水压力解答。针对上述两种边

界条件，图 7 给出了洞周饱和软黏土中 0θ = 和

π / 2θ = 处在不同时刻的超孔隙水压力分布规律。可

以看出，洞周允许排水时，超孔隙水压力在径向坐标

ρ的两端为零，其沿径向坐标 ρ呈现先增加而后减小
的分布规律；洞周不允许排水时，超孔隙水压力在靠

近洞周一侧为最大值，在远离洞周一侧为零，其沿径

向坐标 ρ呈现逐渐减小的分布规律。在超孔隙水压力
消散初期，边界条件所产生的影响主要体现在靠近洞

周一侧；之后，其影响逐渐向远离洞周一侧延伸。此

外，图 7（a）和（b）的对比表明，与洞侧壁 0θ = 处

超孔隙水压力的消散相比，洞顶 π / 2θ = 处超孔隙水

压力的消散更快，且超孔隙水压力消散前期，边界条

件在洞顶 π / 2θ = 处所产生的影响也更为明显。 

 

图 6 不同黏滞系数下超孔隙水压力的消散规律 

Fig. 6 Dissipation of excess pore-water pressure under different  

.viscosity coefficients 

 

图 7 不同边界条件下超孔隙水压力分布和消散规律 

Fig. 7 Distribution and dissipation of excess pore-water pressure  

.under different boundary conditions 
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4  结    论 
本文基于分数阶导数理论，借助保角变换、拉普

拉斯变换及逆变换方法，推导了分数阶Merchant模型
的柔度函数，建立了分数阶黏弹性地基中洞周超孔隙

水压力的解答及其计算方法，分析了分数阶阶次、模

量比、黏滞系数以及边界条件对超孔隙水压力消散特

性的影响，取得以下 4点结论。 
（1）分数阶阶次和黏滞系数对超孔隙水压力消散

特性的影响均呈现两个不同的阶段：消散初期，分数

阶阶次和黏滞系数越大，超孔隙水压力消散越快；消

散后期，分数阶阶次和黏滞系数越大，超孔隙水压力

则消散越慢。 
（2）模量比越大即饱和软黏土层越软，超孔隙水

压力消散越慢，且模量比的影响在超孔隙水压力消散

中后期更为明显。 
（3）洞周允许排水时，超孔隙水压力沿径向呈先

增加后减小的分布规律；洞周不允许排水时，其沿径

向呈逐渐减小的分布规律。消散初期，边界条件对超

孔隙水压力消散的影响主要体现在靠近洞周一侧，之

后，其影响逐渐向远离洞周一侧延伸。 
（4）将本文解答退化为线弹性和整数阶黏弹性地

基的情况，并与已有解答进行对比，验证了本文解答

的可靠性。同时，本文解答将洞周超孔隙水压力消散

问题延伸至分数阶导数层次，更具一般性，可为相应

的工程实例分析提供理论支撑。 
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岩土工程简化可靠度设计方法——修正分位数法 
杨智勇

1
，唐  栋

*2
，张  蕾

3
，祁小辉

4
 

(1. 台湾大学土木工程学系，台湾 台北；2. 长沙理工大学水利工程学院，湖南 长沙 410114；3. 太原理工大学水利科学与工程学院， 

山西 太原 030024；4. 南洋理工大学土木环境工程学院，新加坡) 

摘  要：现阶段多数规范推荐的半概率设计方法分项系数法与传统容许应力设计法具有相似的设计过程，易于被岩土
工程师接受。然而，当实际岩土体参数统计量及分布类型等与分项系数设计法校准过程所采用的不一致时，分项系数

法的设计结果往往会产生较大偏差。分位数设计法与分项系数法设计过程相似，且能够解决分项系数法设计偏差较大

的问题。遗憾的是，该方法需要事先通过大量可靠度分析建立岩土结构物设计参数与有效随机维度间的回归函数，该

过程不仅计算量较大而且十分繁琐，不利于工期紧迫条件下的快速可靠度设计。为此，提出了基于修正分位数法的岩

土工程简化可靠度设计方法。首先介绍了原始有效随机维度–分位数设计法（ERD-QVM）和分位一阶二次矩可靠度分
析方法，在此基础上提出了基于简单迭代算法的修正分位数法。最后以桩基础设计和方形基础设计为例阐明了所提方

法的有效性。结果表明：修正分位数法为工期紧迫的岩土结构物可靠度设计提供了一种有效分析工具。修正分位数法

不仅能够有效地避免原始 ERD-QVM需要建立关于设计参数回归函数的问题，极大地降低原始 ERD-QVM的计算量，
而且能够得到合理的岩土结构物设计结果。修正分位数法设计结果更保守，原始 ERD-QVM 可能产生偏危险的设计，
这对岩土结构物稳定性非常不利。两种设计方法具有相似的设计稳健性。 
关键词：岩土结构物；可靠度设计；分项系数法；修正分位数法；分位一阶二次矩法 

中图分类号：TU43       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2020)08–1456–09 
作者简介：杨智勇(1989— )，男，山西柳林人，博士，主要从事岩土工程可靠度与风险分析方面的研究工作。E-mail：

yzywhu@163.com。 

Simplified reliability-based design method for geotechnical structures        
—modified quantile value method 

YANG Zhi-yong1, TANG Dong2, ZHANG Lei3, QI Xiao-hui4 
 (1. Department of Civil Engineering, Taiwan University, Taipei China; 2. School of Hydraulic Engineering, Changsha University of 

Science & Technology, Changsha 410114, China; 3. College of Hydro Science and Engineering, Taiyuan University of Technology, 

Taiyuan 030024, China; 4. School of Civil and Environmental Engineering, Nanyang Technological University, Singapore) 

Abstract: Currently, the partial factor design method is recommended by most international design codes as a semi-probability 

design method. This popularity might be partly because the partial factor design method shares a similar design procedure as 

that of the conventional allowable-stress-design method and therefore is likely to be accepted by practical geotechnical 

engineers. However, the partial factor design method might produce significantly biased design schemes especially when the 

design condition (e.g., statistical and probabilistic distributions of soil properties) is different from that used in the code for 

partial factor calibrations. The quantile value method (i.e., effective random dimension-quantile value method, ERD-QVM) 

shares a similar design procedure as the partial factor design method. But it needs to calibrate the relationship between ERD and 

design parameters, which is tedious and computationally expensive. Consequently, it is not feasible to apply this method when 

the time schedule of the engineering is tight. This study proposes a simplified reliability-based design method for geotechnical 

structures, namely modified quantile value method (MQVM). The original ERD-QVM and the quantile first-order 

second-moment method (QFOSM) are reviewed. Based on 

the QFOSM, the MQVM is developed. A pile foundation 

example and a pad footing example are employed to 

illustrate the performance of the proposed method. It is 

shown that the proposed method can provide an effective 

tool for rapid reliability-based designs. The proposed 
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MQVM can avoid the calibration procedure of the relationship between ERD and design parameters and yield rational design 

schemes. The original ERD-QVM might produce an unsafe design scheme, which poses an enormous threat to geotechnical 

structures. By contrast, the design scheme of MQVM is relatively conservative. Moreover, the MQVM has a robustness similar 

to that of ERD-QVM. 

Key words: geotechnical structure; reliability-based design; partial factor design method; modified quantile value method; 

quantile first-order second-moment method 

0  引    言 
岩土结构物安全性评价中涉及到不确定性因素，

如模型不确定性、土体参数空间变异性、地层变异性

等[1-3]。传统的确定性设计方法如容许应力设计法不能

有效地考虑土体参数不确定性对岩土结构物的影响，

岩土工程亟需发展基于可靠度理论的岩土结构物设计

方法。近年来，基于可靠度理论的岩土结构物设计受

到国内外学者的日益重视。如彭兴等[4]采用蒙特卡洛

模拟（Monte Carlo simulation，MCS）方法，研究了
香港秀茂坪岩质边坡的可靠度设计问题。陈祖煜等[5]

提出了基于相对安全率的可靠度设计方法，该方法认

为传统安全系数设计标准与可靠度设计标准间存在定

量关系，复杂的可靠度设计能够转换为简单的安全系

数设计。李典庆等[6]进一步严格证明了安全系数设计

与可靠度设计等价性成立的条件，提出了基于广义可

靠指标相对安全率的设计方法。Basha等[7]采用一阶可

靠度分析方法（first order reliability method，FORM），
探讨了土工合成材料加筋土结构在地震荷载作用下的

可靠度优化设计问题。Gao 等[8]提出了基于广义子集

模拟的重力式挡土墙可靠度设计方法。 
总体而言，目前常用的可靠度设计方法可概括为

两类：半概率设计方法和全概率设计方法。半概率设

计方法主要为基于分项系数的设计法如荷载抗力分项

系数法（load and resistance factor design, LRFD）[9-10]，

多抗力分项系数法（multiple resistance factor design, 
MRFD）[11]等。分项系数设计法与容许应力设计法设

计过程相似，具有简单易用的特点，为现阶段多数规

范推荐的方法[9, 12-13]。然而，规范所规定的分项系数

是基于不确定性参数特定的统计量（如均值、标准差

及相关性等）、特定概率分布类型及指定的目标可靠度

校核而来[4]，因此当不确定性参数的统计量为其它值

或分布类型不符合校核所用分布时，分项系数设计法

难以获得一致的可靠度指标[14-15]。相比之下，全概率

设计方法对不确定性参数统计量的取值及分布类型不

敏感，能够产生一致的可靠度设计结果。全概率设计

方法首先离散岩土结构物目标设计参数（一般为几何

尺寸参数如边坡坡高、基坑深度、基础宽度等）为一

系列离散的值，然后采用可靠度分析方法如

FORM[16-17]、MCS[4]、子集模拟（subset simulation，
SS）[18]或改进子集模拟等[8, 19]方法估计不同设计参数

对应的可靠度指标，最后根据可靠度分析的结果选择

满足目标可靠度要求的目标设计参数。此类全概率设

计方法需要针对一系列离散的目标设计参数重复进行

可靠度分析，因此计算量较大，不利于工期紧张条件

下的岩土结构物可靠度设计。基于 FORM的逆分析方
法能够为全概率设计提供一种便捷的工具，不需要离

散目标设计参数，针对特定的目标可靠度通过一次逆

FORM分析即可得到目标设计参数设计值[20]。然而逆

FORM 不仅需要通过 Nataf 变换、Rosenblatt 变换或
Rackwitz-Fiesslerbian 变换转换原始随机变量至正态
随机变量[21]，而且涉及复杂的多变量优化算法[22]。简

而言之，全概率设计方法要求岩土工程师具有较高的

可靠度理论知识，工程适用性较差。 
针对上述问题，Ching 等[23]提出了基于分位数的

可靠度设计方法（quantile value method，QVM），QVM
与分项系数设计法具有相似的设计过程，易于被岩土

工程师所接受。当变量冗余度（variable degree of 
redundancy）较低时，QVM能够产生一致的可靠度设
计结果；当变量冗余度较高时，QVM 的设计稳健性

逐渐降低。变量冗余度代表了岩土结构物所涉随机变

量的冗余程度，冗余随机变量会降低岩土结构物的失

效概率，在一定程度上反映了岩土结构物的安全冗余

度[24]。一般地，桩群比单桩有更高的变量冗余度；嵌

入多层土的桩基础比嵌入单层土的桩基础有更高的变

量冗余度（单层土厚度=多层土总厚度）。Ching 等[24]

指出变量冗余度可通过有效随机维度（ effective 
random dimension，ERD）进行量化，在此基础上提出
了基于有效随机维度–分位数的可靠度设计方法

（effective random dimension-quantile value method，
ERD-QVM）。ERD-QVM能够有效地解决变量冗余度
的问题，但对包含非正态随机变量的极限状态函数，

ERD-QVM 难以直接估计 ERD。因此，在应用
ERD-QVM 时必须事先建立土体参数统计量及其它设
计参数与 ERD间的回归关系，该过程类似于全概率设
计法，需要大量重复的可靠度分析，计算量较大，同

样也不适用于工期紧迫条件下的可靠度设计。 
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在 ERD-QVM 的基础上，Yang 等[22]提出了简化

的岩土工程可靠度分析方法——分位一阶二次矩分析
方法（ quantile first-order second-moment method, 
QFOSM）。QFOSM 采用随机变量临界分位值处的偏

导数求解 ERD。本文进一步提出了基于 ERD-QVM和
QFOSM 的可靠度设计方法——修正分位数法，通过
简单的迭代算法求解满足目标可靠度指标要求的目标

设计参数设计值，避免了原始 ERD-QVM中标定设计
参数与 ERD间回归关系的过程，为现场的快速可靠度
设计提供了一种有效分析工具。 

1  有效随机维度——分位数可靠度设
计方法 
可靠度设计的目标可以总结为：根据期望的目标

可靠度指标 Tβ 选取合适的目标设计参数设计值 Tθ ，从

而使设计的岩土结构物稳定性水平接近要求的目标可

靠度水平 Tβ 。理论上，可靠度设计参数包含岩土体参

数统计值、分布类型及岩土结构物几何尺寸参数等，

但由于岩土体参数的均值、变异系数及相关系数等属

于人为不可控量，因此在实际施工过程中通常仅选取

岩土结构物的几何尺寸参数如桩直径、桩基础贯入深

度、边坡开挖深度或基础宽度等可控量作为目标设计

参数，即通过调整岩土结构物的几何尺寸等可控量来

满足目标可靠度要求。在设计过程中，分项系数法通

过对荷载变量和抗力变量施加不同的分项系数来实现

对应于指定目标可靠度的设计。与分项系数法设计理

念相似，ERD-QVM 通过折减荷载变量和增加抗力变
量分别至它们的 1− Tη 分位值与 Tη 分位值来估计岩土

结构的目标设计参数设计值。对于极限状态函数 G，
ERD-QVM通过下式估计目标设计参数设计值： 

T T T1
1(   ) 0i nG X X Xη η η θ− =L L， ， ， ， ，   ，  (1) 

式中，X为已知量，设计参数θ为未知量， T
iX η 为变量

Xi 的 Tη 分位值。注意到式（1）能够用于可靠度设计
的前提是分位数 Tη 与目标可靠度 Tβ 之间存在一对一

关系，且该一对一关系对岩土体不确定性参数的统计

量及分布类型等不敏感。Ching 等[24]研究发现该一对

一关系可表示为 
1

T TERD ( )β Φ η− = × −    ，       (2) 
式中，Φ 为标准正态累积分布函数， 1Φ − 为其逆函数；

ERD为有效随机维度，量化了变量冗余度。研究表明
对于 

1 1 2 2 n nG a b Z b Z b Z= + + + +L       (3) 
包含相关正态随机变量的线性极限状态函数，式（2）
是完全准确的[22，24]。式中：G > 0表示安全，G≤0表
示失效；(Z1，Z2，…，Zn)为相关标准随机变量；若

bi > 0，Zi为抗力变量；若 bi < 0，Zi则为荷载变量。

对于式（3）所示极限状态函数，ERD的表达式为 

( )2
1 2

1 1

ERD n
n n

ij i j
i j

b b b

b bρ
= =

+ + +
=

∑∑

L
  ，    (4) 

式中， ijρ 为变量 Zi与 Zj间相关系数。对于包含非正

态随机变量的线性或非线性极限状态函数，

ERD-QVM 并不能通过式（4）来计算 ERD。此时，
Ching等[24]建议采用以下两种方法估计 ERD：①采用
FORM估计当前设计参数对应的设计验算点，在设计
验算点处线性展开极限状态函数，通过式（4）估计
ERD；②采用 MCS 估计当前设计参数对应的可靠度
指标，采用简单线性搜索算法如二分法求解式（5）得
到相应的临界分位数 Tη ，再通过式（2）估计 ERD。 

在应用 ERD-QVM时，需要先采用方法一或方法
二针对不同的设计参数进行大量的可靠度分析，建立

ERD与设计参数间的回归函数。 

2  分位一阶二次矩可靠度分析方法 
分位一阶二次矩可靠度分析方法（QFOSM）可以

视为 ERD-QVM的逆分析，可以用来估计给定设计参
数条件下的可靠度指标。对于包含非正态相关随机变

量的极限状态函数 G(X1，X2，…，Xn)，采用 QFOSM
估计可靠度指标的计算流程可总结如下[22]： 
（1）根据给定的设计参数，求解临界分位数η*，

使得变量 Xi的分位值满足 
1

1(   ) 0i nG X X Xη η η θ− =L L， ， ， ， ，   ，  (5) 
式中，Xi

η为变量 Xi 的η分位值。与式（1）不同，式
（5）是关于η的方程，设计参数θ为已知量。式（5）
的求解为一个的单变量求根问题，常用的简单线性搜

索算法如二分法即可求解式（5），因此并不要求岩土
工程师具有复杂的数学理论知识。注意到，求解式（5）
时，首先需要判别变量 Xi的类型。对于大多数岩土工

程所涉随机变量，Xi的类型相对容易判断，例如内摩

擦角ϕ，黏聚力 c和不排水抗剪强度参数 su一般都为

抗力变量，岩土结构物所受外荷载一般都为荷载变量。

然而，当极限状态函数不随某个变量 X单调变化时，
确定变量类型变得相对比较困难。出于保守考虑，

Yang 等[22]建议在结构物极限状态函数中拆分 X 为两
个具有相同分布的抗力变量 SX 和荷载变量 LX 。 
（2）根据分位数的偏导计算(b1，b2，…，bn)，

若 Xi为抗力变量， 
* * *

1[ ( , ,X , ,X )i i nb G X η η η η+∆= −L L    
* * *

1( , ,X , , X )] /(2 )i nG X η η η η η−∆ ∆L L   ；   (6a) 

若 Xi为荷载变量， 
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( )** *1
1[ ( , ,X , ,X )i i nb G X η ηη η− +∆

= −L L  
( )** *1

1( , ,X , ,X )] /(2 )i nG X η ηη η η
− −∆

∆L L   。 (6b) 

（3）基于式（6）得到(b1，b2，…，bn)值，采用
式（4）估计 ERD。 
（4）基于上述步骤得到的η*和 ERD，代入式（2）

估计可靠度指标。 

3  修正分位数法（MQVM） 
QFOSM 采用随机变量分位值处的偏导数来计算

ERD，因此不需要事先建立 ERD与设计参数间的回归
关系。得益于此，采用简单的迭代算法即可实现基于

QFOSM 的修正分位数法，该方法同样不需要建立

ERD与设计参数间的回归关系。修正分位数法的计算
流程总结如下： 
（1）随机赋予 ERD一个初始值。为了加快迭代

收敛速度，建议初始 ERD取值范围为[1，随机变量个
数]。将 ERD和目标可靠度指标βT代入求解η*： 

( / ERD)Tη Φ β∗ = −   。         (7) 

（2）基于上一步所得η*，更新设计参数θ以使极
限状态函数 G满足 

1
1( , , , , , ) 0i nG X X Xη η η θ∗ − ∗ ∗ =L L   。   (8) 

式（8）与式（1）相同，X为已知量，设计参数θ
为未知量。同样地，可采用简单线性搜索算法如二分

法求解式（8）。 
（3）通过式（6）计算分位数η*对应的偏导数(b1，

b2，b3，…，bn)，将(b1，b2，b3，…，bn)代入式（4）
更新 ERD。 

（4）利用式（7）更新分位数η*。 
（5）重复步骤（2）～（4）直至设计参数θ收敛

（例如 θε ≤ 41 10−× ， θε 为当前θ与上一次迭代θ间差的
绝对值）。 
需要注意的是，本文所提修正分位数设计法尚不

能直接应用于多几何参数的设计问题。对于多几何参

数设计问题，由于增加了关于多几何参数的目标优化

函数，因此需要采用其它复杂优化算法嵌套本文方法

进行设计。 

4  算例分析 
下面分别采用一个条形基础算例和一个方形基础

算例来阐明所提方法的有效性。为简化设计问题，同

时与前人研究保持一致，本文仅考虑随机变量模型下

的桩基础和方形基础设计问题。采用 MCS 方法验证
所提方法的准确性，不同设计条件下 MCS 模拟次数
为 1×106次。 

4.1  桩基础 

本节以一个桩基础设计案例来说明所提方法的有

效性。Ching等[23-24]也探讨了该桩基础案例设计问题。

如图 1所示，桩直径为 B，桩长 L = Ls + Lc，其中 Ls

和 Lc分别为桩基础嵌入砂土层厚度和黏土层厚度。静

荷载 DL和动荷载 LL作用于桩顶，DL和 LL服从对数

正态分布，均值为µDL和µLL，变异系数为 10%和 20%。
由于桩尖抵抗作用力较小，忽略不计。桩基础承载力

极限状态函数表示为 

c s

L L

+R
ln

+
RG
D L

 
=  

 
  

0.3
c a u s N

L L

14.9 +2.71
ln

+
L B s L B N

D L
ε ε π × × × ×

=  
 

 。  (9) 

式中  Rc和 Rs分别为黏土层和砂土层提供的抗力；su

为黏土层不排水抗剪强度参数；N为砂土平均 SPT锤
击数；εα和εN为模型转换不确定性因子。参数 DL，LL，

su，N， aε 和 Nε 为独立随机变量，表 1给出了它们的
分布类型及统计量。 

 

图 1 桩基础示意图 

Fig. 1 Schematic of pile foundation 

表 1 桩基础的随机变量统计值 

Table 1 Statistics of random variables for pile example 

随机变量 均

值 
变异 
系数/% 分布类型 

静荷载 DL(kN) µDL 10 对数正态 
活荷载 LL(kN) µLL 20 对数正态 

不排水抗剪强度参数 su(kPa) µsu 30 对数正态 
砂土平均 SPT锤击数 N µN 30 对数正态 
黏土转换不确定性因子εα 1.05 32 对数正态 
砂土转换不确定性因子εN 1.22 70 对数正态 

如第 2 节所述，应用 ERD-QVM 要求首先建立

ERD与设计参数间的回归关系。考虑到该桩基础算例
与Ching等[24]所用算例完全一致，因此本文采用Ching
等[24]建立的回归关系： 

2 3
s s sERD 2.512+9.572 9.495 0.504r r r= − − ， 
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N s
s 0.3

su s N s

2.71
14.9 (1 ) 2.71

tr
t t
µ

µ µ
=

− +
  ，      (10) 

式中，ts= Ls/L为砂土深度与桩长的比值。 
选取桩直径 B为目标设计参数，也即通过调整桩

直径 B来满足目标可靠度指标 Tβ 。首先考虑其它设计

参数：L = 45 m，ts = 0.8，µDL = 2500 kN，rL/D = 0.5，
µsu = 125 kN/m2 和µN = 30条件下目标可靠度为 Tβ = 
1.0，1.2，1.4，…，3.0时的桩直径设计问题。图 2（a）
给出了修正分位数法与原始ERD-QVM的设计对比结
果。图中视 MCS 的设计结果为准确的设计结果。与
ERD-QVM 相比，可以看出所提方法设计的桩直径较
大，表明所提方法的设计结果更保守。当 Tβ  < 2 时，
ERD-QVM 产生的桩直径小于 MCS 的结果，表明
ERD-QVM的设计结果变的偏危险。图 2（b）进一步
对比了基于所提方法和ERD-QVM所得的不同设计桩
直径下实际的可靠度指标，本文采用 MCS 估计该实
际可靠度指标。可以看出，当 Tβ 较小时，ERD-QVM
设计的桩直径对应的实际可靠度指标可能小于目标可

靠度指标，而所提方法设计的桩直径对应的实际可靠

度指标均大于目标可靠度指标。随着目标可靠度增大，

所提方法设计误差逐渐增大。从工程应用的角度讲，

所提方法的误差是可以接受的（例如 Tβ =3，时设计桩
直径对应实际可靠度指标β = 3.24）。一般地，对于可
靠度设计而言，并不是越准确的设计结果越好，尽管

偏保守的设计结果会引起工程造价的升高，但轻微保

守的设计结果不仅能够让岩土工程结构更安全，工程

造价的升高也相对有限，有些时候甚至可忽略不计，

因此 Low 等[25]推荐可靠度设计应偏向于轻微保守的

结果，而不是完全准确或偏危险的设计。Yang 等[22]

指出，QFOSM 的准确性可以用正则化 ERD（ERD/
变量维度）来验证。当正则化 ERD大于 1时，QFOSM
可能产生较大误差。修正分位数法存在同样问题，因

此当 ERD大于 1时，需要对其设计结果予以注意，例
如可通过其它可靠度分析方法如 FORM，MCS或子集
模拟等校核其设计结果。 

 

图 2 不同目标可靠度下 ERD-QVM和修正分位数法设计结果 

.对比 

Fig. 2 Comparison of results by ERD-QVM and MQVM under  

..various values of βT 

为了进一步对比所提修正分位数法与 ERD-QVM
的设计稳健性，根据表 2给出的设计参数可行域随机
抽取 1000组设计参数，在此基础上分别采用所提方法
与 QVM-ERD估计每组设计参数对应的设计桩直径，
两种方法分别得到 1000 个设计桩直径 B，最后采用
MCS估计这些桩直径对应的实际可靠度指标。 

表 2 桩基础设计参数可行域 

Table 2 Feasible ranges for pile design parameters 

设计参数 下界 上界 分布 
类型 

桩直径 B/m 0.5 2.0 均匀分布 
桩长 L = Lc + Ls/m 10 80 均匀分布 

砂土深度与桩长的比值 ts= Ls/L 0 1 均匀分布 
动荷载与静荷载比值

L/D LL DL/r µ µ=  0.1 1.0 均匀分布 

静荷载均值 DLµ /kN 2000 2500 均匀分布 
不排水抗剪强度参数均值 

µsu/kPa 50 200 均匀分布 

砂土平均 SPT锤击数 N均值 Nµ  10 50 均匀分布 

表 3给出了所得实际可靠度指标的统计结果。一
般地，对不同的设计参数组合，完全准确的设计方法

应该产生完全一致的实际可靠度指标，也即表 3中均
值=最小值=最大值= 1，变异性= 0。变异性越小，表
明设计参数组合对设计方法的影响越小，设计方法稳
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表 3 基于 1000组随机设计参数的可靠度指标统计 

Table 3 Statistics of actual reliability index for 1000 verification cases 

βT = 1.5 βT = 2.0 βT = 2.5 βT = 3.0 
统计量 

βMQ/βT βEQ/βT βMQ/βT βEQ/βT βMQ/βT βEQ/βT βMQ/βT βEQ/βT 

均值 1.06 1.01 1.06 1.01 1.06 1.01 1.06 1.02 

变异系数 0.03 0.04 0.02 0.02 0.02 0.01 0.02 0.02 

最大值 1.10 1.07 1.10 1.06 1.10 1.06 1.11 1.07 

最小值 0.99 0.94 0.99 0.96 0.99 0.96 0.99 0.96 

注：βMQ为修正分位数法估计的基础宽度对应的实际可靠度指标；βEQ为 ERD-QVM估计的基础宽度对应的实际可靠度指标。 
健性越好。可以看出，对于不同的目标可靠度指标所

提方法与 ERD-QVM 有几乎一致的 COV，表明二者
的设计稳健性非常相近。所提方法得到的可靠度指标

平均值和最小值均大于 ERD-QVM的结果，表明所提
方法总体上更保守。 
4.2  方形基础 

本节进一步以一方形基础来阐明所提方法的有效

性。如图 3所示，方形基础宽度为 B，嵌入黏土深度
D = 1 m，考虑基础宽度 B为目标设计参数。黏性土重
度γ = 17 kN/m3，黏聚力为 c，内摩擦角为ϕ。方形基
础受垂直荷载 V和水平荷载 H共同作用。假设水位线
足够低，水压力对基础承载力的影响忽略不计。c和ϕ
服从对数正态分布，其均值为µc 和 ϕµ ，变异系数为
Vc和Vϕ。ln(c)和 ln(ϕ )间的相关系数为ρ。垂直荷载与
水平荷载服从均值为 Vµ 和 Hµ 、变异系数为 10%和
15%对数正态分布。除 c和ϕ外，其它变量相互独立。
方形基础承载力极限状态函数可以定义为 

2
c c c c q q q q γ γ γ γ( 0.5 )

ln
cN s d i qN s d i BN s d i B

G
V W

γ + +
=  

+  
。 

(11) 
式中  W = 2

c B Dγ 为混凝土基础重度， cγ 为混凝土单

位重度（ cγ = 23 kN/m3）；Nc = (Nq−1)cot ϕ ，Nq = 
π tan( )e ϕ tan2(45°+ϕ /2)和 Nγ = 2(Nq + 1)tan(ϕ ) 为承载
能力因子； cs = 1+Nq/Nc， γs = 0.6和 qs = 1+tan(ϕ )为形
状因子；dc = 1+0.4D/B，dq = 1+2tan(ϕ )[1− sin(ϕ )]2D/B
和 dγ=1 为深度因子；ic=iq=[1−arctan(H/V)/(π/2)]2 和

iγ=[1− arctan(H/V)/(πϕ /180)]2为荷载倾斜因子。 
对于该方形基础，荷载倾斜因子 ic，iq和 iγ会随着

垂直荷载 V的增加而增加，导致基础抗力（式（11）
中分子）部分随着 V的增加而增加。同时，基础荷载
（式（11）中分母）也会随着垂直荷载 V的增加而增
加。可以看出，垂直荷载 V既不完全是抗力变量也不
完全是荷载变量。此时，根据式（11）难以直接判别
垂直荷载 V的变量类型。对于这种既不完全是抗力变
量也不完全是荷载变量的随机变量，出于保守考虑同

时为了 QFOSM能够有效执行，Yang等[22]
建议将该类

型变量拆分为两个服从同分布的独立变量。本文所提

分位数设计法同样需要判别变量类型，因此拆分变量

V为 VS和 VD两个独立变量，其中 VS为与倾斜因子相

关的抗力变量（即式（11）分子采用 VS），VD为与荷

载变量相关的变量（即式（11）分母采用 VD）。表 4
总结了该方形基础所涉随机变量的统计量及其分布类

型。 

 

图 3 方形基础示意图 

Fig. 3 Schematic of pad footing 

表 4 方形基础的随机变量统计值 

Table 4 Statistics of random variables for square footing problem 

随机变量 均值 变异系数 分布类型 

黏聚力 c/kPa µc Vc 对数正态 
摩擦角ϕ /(°) 

ϕµ  Vϕ  对数正态 
水平荷载 H/kN µH 15% 对数正态 
垂直荷载 VD/kN µV 10% 对数正态 

影响变量(ic，iq，iγ)的

垂直荷载 VS/kN 
µV 10% 对数正态 

首先建立 ERD与设计参数间的回归关系。步骤如
下：根据表 5 给出的设计参数可行域随机抽取 1000
组设计参数，采用第 2节方法一估计每组设计参数对
应 ERD，通过多变量四阶多项式（MATLAB 函数
MultiPolyRegress）拟合得到 ERD 的回归函数，该多
项式展开项数较多，此处不便展示，感兴趣的读者可

向笔者发邮件索取。为验证该回归函数的准确性，再

随机抽取 500组设计参数，分别采用第 2节方法一与
回归函数计算 ERD，图 4给出了对比结果。可以看出，
回归函数能够很好地估计不同设计参数对应的 ERD。
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在随后的分析中，基于 ERD-QVM的方形基础设计均
采用该回归函数。 
考虑方形基础宽度 B为目标设计参数，方形基础

目标可靠度水平通过调整 B的大小来满足。首先考虑
设计参数µc=19 kPa， cV = 30%， ϕµ =25°，Vϕ = 20%，
ρ = 0， Hµ = 200 kN和 Vµ = 800 kN条件下不同目标可
靠度水平βT = 2.0，2.2，2.4，…，4.0对应的基础宽度
设计问题。图 5给出了修正分位数法与 ERD-QVM的
设计结果对比。图 5（a）和（b）可以看出，ERD-QVM
与修正分位数法设计结果相似，修正分位数法设计结

果轻微偏保守。修正分位数法的正则化 ERD小于 1，
表明修正分位数法的设计结果偏差不大。 

表 5 方形基础设计参数可行域 

Table 5 Feasible ranges for square footing design parameters 

设计参数 下界 上界 分布类型 
基础宽度 B/m 1.5 3 均匀分布 
黏聚力均值µc/kPa 10 100 均匀分布 
摩擦角均值 ϕµ /(°) 15 30 均匀分布 
黏聚力变异系数 Vc 0.1 0.3 均匀分布 
摩擦角变异系数Vϕ  0.1 0.3 均匀分布 

黏聚力与摩擦角间相关系数ρ −0.8 0.0 均匀分布 
水平荷载均值 Hµ /kN 200 400 均匀分布 
垂直荷载均值 Vµ /kN 700 1000 均匀分布 

图 4 ERD回归函数验证 

Fig. 4 Verification for regression function of ERD 

同样地，随机抽取 1000组设计参数来验证修正分
位数法与 ERD-QVM的设计稳健性。表 6给出了对比
结果。修正分位数法的实际可靠度指标最小值及均值

均大于 ERD-QVM的结果，表明修正分位数法总体上
更保守。两种方法实际可靠度指标变异系数基本相差

较小，表明两种方法设计稳健性相似。ERD-QVM 的
实际可靠度指标最小值可能低于目标可靠度，表明

ERD-QVM可能产生偏危险的设计。 

图 5 不同目标可靠度下 ERD-QVM和修正分位数法设计结果 
对比 

Fig. 5 Comparison of results by ERD-QVM and MQVM under  

.various values of βT

表 6 基于 1000组随机设计参数的实际可靠度指标统计 

Table 6 Statistics of actual reliability index for 1000 verification cases 
βT = 2.0 βT = 2.5 βT = 3.0 βT = 3.5 

统计量 
βMQ/βT βEQ/βT βMQ/βT βEQ/βT βMQ/βT βEQ/βT βMQ/βT βEQ/βT 

均值 1.04 1.01 1.04 1.01 1.03 1.01 1.02 1.01 
变异系数 0.03 0.02 0.03 0.02 0.03 0.02 0.03 0.02 
最大值 1.19 1.13 1.20 1.10 1.22 1.08 1.24 1.06 
最小值 0.99 0.87 0.99 0.88 0.99 0.88 0.99 0.89 

注：βMQ为修正分位数法估计的基础宽度对应的实际可靠度指标；βEQ为 ERD-QVM估计的基础宽度对应的实际可靠度指标。 
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5  结    论 
本文提出了基于修正分位数法的岩土工程简化可

靠度设计方法。首先介绍了 ERD-QVM和 QFOSM的
计算原理，在此基础上提出了基于简单迭代算法的修

正分位数法。以一个桩基础和一个方形基础为例阐明

了所提方法的有效性。主要结论如下： 
（1）修正分位数法通过简单的迭代算法估计目标

可靠度指标对应设计参数的设计值，不仅能够有效地

避免原始 ERD-QVM 需要建立设计参数与 ERD 间回
归函数的问题，而且能够得到合理的设计结果。 
（2）修正分位数法与 ERD-QVM 具有相似的设

计稳健性。分析算例表明修正分位数法的设计结果总

体上更保守，ERD-QVM 可能产生偏危险的设计。偏
危险的设计对岩土结构物稳定性非常不利，在实际工

程中应尽量避免。 
（3）修正分位数法算法简单，计算效率高，能为

工期紧迫条件下的岩土工程可靠度设计提供了一种有

效分析工具。 
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软土区双线盾构施工引起的土体变形及孔压研究 
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摘  要：以杭州地铁 2 号线某盾构区间工程为背景，推导饱和软土双线盾构掘进引起的土体变形及孔压理论解，结合
实际工程参数分析土体及超孔压变化规律；控制切口附加推力、盾壳摩擦力和盾尾注浆压力的取值，研究不同施工参

数对土体竖向变形的影响。结果表明：盾构接近研究断面时，施工参数对土体变形的影响较大；当双线盾构推进通过

研究断面一定距离后，其施工引起的横向地表位移变化和切口附加推力作用下的超孔压变化趋于稳定；盾壳摩擦力对

孔压的影响范围主要集中在盾构穿越一半长度内；当双线盾构远离研究断面后，盾尾注浆作用产生的超孔压力趋近于 0；
研究结果可为杭州软土区类似盾构工程提供指导建议。 
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Soil deformation and excess pore water pressure caused by excavation of    
twin-bored tunnels in soft soil 

DING Zhi1, 2, HONG Zhe-hao1, FENG Cong-lie1, WEI Xin-jiang1, XU Tao2, WANG Tao3 
(1. Department of Civil Engineering, Zhejiang University City College, Hangzhou 310015, China; 2. Department of Civil and Environmental 

Engineering, University of Macau, Macao 999078, China; 3. China Design Group Corporation Limited, Nanjing 210014, China) 

Abstract: The theoretical solutions for the soil deformation and excess pore water pressure caused by excavation of twin-bored 

tunnels in saturated soft soil are given. The data from a project of twin-bored tunnels of the Hangzhou Metro Line 2 is used to 

validate these solutions. The effects of additional thrust, friction between the shield and the soil and tail void grouting on the 

vertical deformation of the soil are investigated. It is shown that when the shield is close to the reference section, the influence 

of such parameters on the soil deformation is great. After the shield passing the reference section for a certain distance, the 

lateral displacement of the ground surface and the excess pore water pressure tend to be stable. The influence of the friction 

between the shield and the soil on the excess pore water pressure is limited within half the length that the shield has passed. 

When the shield leaves the reference section, the excess pore water pressure generated by the tail void grouting approaches 0. 

The research may provide guidance for future tunnel projects in similar soft soil as in Hangzhou. 

Key words: soft soil; twin-bored tunnel; shield tunneling; soil deformation; pore pressure change 

0  引    言 
在地铁隧道建设的诸多施工方法中，盾构法因施

工速度较快以及对环境影响较小等特点成为首选，但

其施工时仍会对周围土体产生一定程度的扰动，引起

应力重分布，并在土体中产生超孔隙水压力，进而导

致土体变形。一旦变形量超过警戒值，就会威胁到邻

近建筑物及地下管线等结构的安全[1]。 
现有关于盾构施工引起土体变形及孔压变化的研

究方法主要有实测分析法、数值模拟法和理论计算法。 
（1）实测分析法 

Peck[2]、Attewell等[3]、Mair等[4]、Zhao等[5]通过

大量的实测数据进行反分析，验证了地表沉降槽服从

正态分布理论并对沉降槽宽度系数的取值进行了统

计。Chen等[6]对杭州地铁 1号线实测数据进行分析，

得到土体竖直位移、深层水平位移及超孔隙压力随盾

构掘进的变化规律。丁智等[7]对软土区双线盾构施工引
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起的地表变形进行现场实测，分析地表变形规律及双

线 Peck公式在软土地区的适用性，研究土体损失率的
取值。潘泓等[8]通过动态监测小曲率半径段转弯盾构

施工引起的土体分层沉降、水平位移、孔隙水压力的

变化，分析了小曲率半径转弯隧道盾构掘进对紧邻土

体的扰动规律。 
（2）数值模拟法 
Oh 等[9]通过三维有限元模拟研究盾尾注浆压力

对隧道长期沉降的影响，提出了长期沉降不仅由土体

损失引起还与隧道周围的土体压缩变形有关。Li等[10]

采用三维建模分析盾构隧道与周围土体的变形关系，

验证了不同路径的垂直位移以及孔隙压力分布均受土

层性质影响。宋锦虎等[11]通过建立三维流固耦合模型

计算了施工参数引起的隧道周围超孔压，并与现场实

测值进行对比。Luo等[12]、Li等[13]基于 Biot理论及流
变力学理论建立三维流固耦合模型，并进一步预测了

盾构掘进引起的土体变形与孔压变化规律。 
（3）理论计算法 
Sagaseta[14]将隧道开挖所导致的土体损失等效为

圆柱体，采用镜像法原理推导出地表变形计算公式。

Verruijt等[15]在 Sagaseta方法基础上，采用均匀径向土
体移动模型，同时考虑地层损失及椭圆变形，推导了

土体变形的二维解。Loganathan等[16]针对 Verruijt解，
利用 Lee 等[17]提出的“间隙系数”的概念，采用更

为合理的椭圆形非等量土体移动模型，得出了新的二

维解。Guo 等[18]在 Verruijt 等[15]的理论解基础上，考

虑了地表水的分布及作用，结合等效刚度原理得到双

线盾构施工引起的土体变形计算公式。魏纲等[19]基于

双线平行盾构施工中由土体损失引起的土体变形二维

解推导出三维解析解，分别计算了双线盾构掘进引起

的土体变形。陈春来等[20]建立了修正的三维 Peck 公
式，考虑了先行隧道施工对后行隧道的影响因素，计

算并叠加了先后行线隧道施工引起的土体沉降。 
然而以上研究大部分将土体视为单相介质，实际

上土体是由固、液、气三相物质所组成，因此对于饱

和土变形须考虑孔隙水压力的消散所引起的相关变

形。现有关于饱和土体单圆盾构施工引起的土体变形

及孔压理论解研究仅见文献[1]，且缺少饱和土双线盾
构掘进引起的地表变形及孔隙水压力理论计算分析及

相应研究。本文以杭州地铁丰潭路站—古翠路站盾构

隧道区间工程为背景，推导出饱和土双线盾构掘进引

起的土体变形及孔压理论解，研究不同施工参数对土

体竖向变形的影响；研究成果可为今后类似工程提供

理论参考。 

1  理论解研究 
1.1  假定及模型 

盾构在掘进时是动态变化的，且其位置变化十分

复杂，为了便于理论公式推导和计算，笔者对盾构掘

进过程作以下假定：①土体均质且各向同性；②假定

盾构始终水平（平行于 y轴）掘进；③盾构掘进过程
中只考虑盾构机的切口附加推力、盾壳的摩擦力及盾

尾的注浆压力影响；④盾构机切口的附加推力及盾壳

的摩擦力均匀作用于掘进面及盾壳表面；⑤盾尾注浆

压力沿盾尾半径方向均匀作用，且范围仅在盾构机后

方 1.2 m（单环管片宽度）内；⑥仅考虑盾构在半无
限空间位置上的掘进变化。 

绘制双线盾构推进的力学模型如图 1所示，假定
图中右线隧道上的盾构机位于 xoz（即 y=0 平面）进
行开挖；左线隧道上的盾构机位于 y=0平面的对称面
进行开挖；左右线隧道盾构机推进方向均平行于 y轴。 

图 1 双线隧道盾构掘进力学模型图 

Fig. 1 Double-tunnel shield tunneling model 

1.2  集中力作用下土体变形和超孔压解 

陈振建[21]针对 Biot固结变形，通过McNamee位
移函数[22]求解得到控制其变形的计算方程式，再使用

Hankel 变换[23]推导得出土体内部某一任意点分别受

到垂直及水平方向力时土体竖向变形和孔隙水压力的

初始解。 
土体内部 h处受垂直方向力 F作用的土体竖向变

形为 
2 2

v 2 2 3 / 2

4 2 2 4 2 2

2 2 5/ 2

2( )
8π [ ( ) ]

2 3 4 (3 )       +
[ ( ) ]

z
F r z h
G r z h

h h r r hz h r
r z h

µ
 + −

= +
+ −

+ + + +
+ +

 

2 2 2 3 4

2 2 5 / 2

(20 3 ) 12 2
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z h r hz z
r z h

+ + +


+ + 
  。          (1) 

超孔压解为 

v 2 2 3 / 2 2 2 3/ 2 +
4π [ ( ) ] [ ( ) ]
F h z h zp

r z h r z h
 − +

= − +
+ − + +

 

2 2

2 2 5 / 2

2 [ 2( ) ]
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h r h z
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− + +


+ + 
  。             (2) 

式中  μzv为垂直力作用下 z方向的土体位移（m）；pv
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为垂直力引起的超孔压（kPa）；G 为剪切弹性模量
（kPa）；r为力作用点与土体单元的水平距离（m）。 
土体内部 h处受水平方向力 F作用土体竖向变形

为 

h 2 2 3/ 2

cos
8π [ ( ) ]z

Fr z h
G r z h

θ
µ

 −
= +

+ −
  

2 2 3 / 2 2 2 5 / 2

6 ( )
[ ( ) ] [ ( ) ]

z h hz z h
r z h r z h
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− 

+ + + + 
  ；    (3) 

超孔压解为 

h 2 2 3 / 2

cos 1
4π [ ( ) ]

FrP
r z h

θ 
= − −

+ −

 
2 2 3 / 2 2 2 5 / 2

1 6 ( )
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hz z h
r z h r z h

+
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  。    (4) 

式中  μzh为水平力作用下z方向的土体位移（m）； hP 为
水平力引起的超孔压（kPa）；θ为力作用点与土单元连
线同集中力在水平面上的夹角。 

1.3  盾构施工引起的土体变形和超孔压解 

丁智等[1]基于饱和土集中力作用下土体变形和孔

压解，通过积分和公式推导，提出了盾构施工引起的

土体变形和超孔压解。 
具体积分原理及计算公式见下： 
（1）双线盾构隧道切口附加推力引起的土体变形

和超孔压解 
对于双线盾构隧道，其周围土体因受到盾构机切

口附加推力的作用，会产生竖向变形和超孔压。其积

分原理如图 2所示。 

 

图 2 切口附加推力积分示意图 

Fig. 2 Diagram of incision additional thrust integral 

图 2中，针对切口附近任意 dA，将其受到的力微
分 d d dF qr r θ= ，其坐标系为 ' ' 'x y z ，土体内研究点
埋设深度 0 cosh z r θ= − ，转化坐标系后代入式（3），
（4）得到土体竖向位移和超孔压的微分表达式为 
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( cos ) ( sin )  

R x r y z r z

R x r y z r z

θ θ

θ θ

= − + + − − 


= − + + − + 

，

，
 (7) 

式中，q 为切口附加推力（kN/m2），μz-q 为土体在 q
作用下的竖直方向位移（m），Pq为土体在 q作用下的
超孔压（kPa），z0为隧道轴线埋深（m），Rs为盾构开

挖半径（m）。 
将式（5），（6）进行积分可得到 q引起的任意点

（x，y，z）的土体变形和超孔压解： 
s2π

0 0
d

R

z q z qµ µ− −= ∫ ∫   ，           (8) 
s2π

0 0
d

R

q qP P= ∫ ∫   。              (9) 

（2）双线盾构隧道盾壳摩擦力引起的土体变形和
超孔压解 
双线盾构隧道盾壳与土体之间的摩擦力 f 引起的

土体位移和超孔压与切口附加推力 q类似，其原因是
q和 f均为平行于 y轴方向上的力。其积分原理见图 3。 

图 3 盾壳摩擦力积分示意图 

Fig. 3 Diagram of shield shell friction integral  

图 3中，ds是盾壳上任一微元体，将其受到的力
微分 sd d dF fR s θ= ，土体内部研究点位于 x y z′ ′ ′坐标轴
内，埋设深度 0 cosh z r θ= − ，转化坐标系后代入式

（3），（4）得到土体竖向位移和超孔压的微分表达式
为 

s

s 0 s 0
3 3
1 2

( )d d
d

8π
sin sin

            

z f
fR y s s

G
z R z z R z

R R

θ
µ

θ θ

−

−
= ⋅

 + − + −
+ −



 0 s s 0
5
2

6( sin ) ( sin )z R z z R z
R

θ θ − − +



  ，    (10) 

s
f 3 3

1 2

( )d d 1 1d
4π

fR y s sP
R R

θ −
= − − +


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0 s s 0
5
2

6( sin )( sin )z R z R z
R

θ θ − − +



  ，      (11) 

式中， 
2 2 2

1 s 0 s

2 2 2
2 s 0 s

( cos ) ( ) ( sin )  

( cos ) ( ) ( sin )  

R x R θ y s z R θ z

R x R θ y s z R θ z

= − + − + − − 


= − + − + − + 

，

，
 

(12) 
式中，f 为盾壳摩擦力（kN/m2），μz-f为土体在 f 作用
下的竖直方向位移（m），Pf为土体在 f作用下的超孔
压（kPa），L为盾构机长度（m）。 
将式（10），（11）进行积分可得到 f 引起的任一

研究点（x，y，z）的土体变形和超孔压解： 
2π

0 0
d

L

z f z fµ µ− −= ∫ ∫   ，        (13) 

2

0 0
d

L

f fP P
π

= ∫ ∫   。           (14) 

（3）双线盾构隧道盾尾注浆压力引起的土体变形
和超孔压解 

双线盾构隧道在同步注浆时产生的压力 p可按竖
直方向和水平方向分解为 pv和 ph，由于受到 ph作用

下土体产生的竖向位移相较于 pv作用下很小，故在积

分时不将 ph纳入盾尾注浆压力中而用 pv的值来代替

盾尾注浆压力。积分原理如图 4所示。 

 

图 4 盾尾注浆压力积分示意图 

Fig. 4 Diagram of shield tail grouting pressure integral 

针对盾尾处任意微元体 dA，将其受到的力微分
dF=pRsdsdθ（Fh 微分为 dFh=pRscosθdsdθ，Fv 微分为

dFv=pRssinθdsdθ），土体内部研究点其坐标位于坐标轴
内，埋设深度 h=z0-rcosθ，转化坐标系后代入式（1），
（2）得到土体竖向位移和超孔压的微分表达式为 

s

2 2 2
s 0 s

3
1

2 2 2
0 s s

5
2

4 2 2 2
0 s s

5
2

sin d d
d

8π
( cos ) ( ) 2( sin )

3( sin ) [( cos ) ( ) ]

2( sin ) [( cos ) ( ) ]

z pz
pR s

G
x R y L s z z R

R

z R x R y L s
R

z R x R y L s
R

θ θ
µ

θ θ

θ θ

θ θ

− =

 − + − − + − +
+


− − + − −

+

− + − + − −
+

 

2 2 2
0 s 0 s s

5
2

2 2 2 2
0 s s

5
2

4 ( sin )[3( sin ) ( cos ) ( ) ]

[20( sin ) 3( cos ) 3( )

z z R z R x R y L s
R

z z R x R y L s
R

θ θ θ

θ θ

− − + − + − −
+

− + − + − −  +

3 4
0 s

5
2

12( sin ) 2z R z z
R

θ − +



  。         (15) 

v

v s s 0 s 0
3 3
1 2

sin d d sin sin
d

4πp
p R s z R z z R z

P
R R

θ θ θ θ − − − +
= − + +



 
2 2 2

0 s s 0 s
5
2

2( sin )[( cos ) ( ) 2( sin ) ]z R x R y L s z R z
R

θ θ θ − − + − − − − +


，

 (16) 
式中， 

2 2 2
1 s 0 s

2 2 2
2 s 0 s

( cos ) ( ) ( sin )  

( cos ) ( ) ( sin )  

R x R y L s z R z

R x R y L s z R z

θ θ

θ θ

= − + − − + − − 


= − + − − + − + 

，

，

  (17) 
式中  pv为盾尾注浆压力竖直分力（kN/m2）；

vz pµ − 为

土体在 pv作用下的竖直方向位移（m）；
vpp 为土体在

pv作用下的超孔压（kPa）；M为盾构机单环长度（m）。 
将公式（15），（16）进行积分可得到 p引起的任

一研究点（x，y，z）的土体变形和超孔压解： 

v v

2π

0 0
d

M

z p z pµ µ− −= ∫ ∫   ，       (18) 

v v

2π

0 0
d

M

p pP P= ∫ ∫   。           (19) 

（4）双线盾构隧道土体损失引起的土体变形 
Sagaseta[14]提出了地表在周围土体损失的情况下

会产生变形：  

f

f

0
2 2 2 2 2

0 0

1
2π

s
z

V z ys
x z x y z

 
 = +

+  + + 
  ，   (20) 

t

t

0
2 2 2 2 2

0 0

1
2π ( )

s
z

V z y Ls
x z x y L z

 − = +
+  + − + 

 ，(21) 

式中，
fzs 为在土体损失影响下土体产生的竖向位移，

tzs 为在盾尾间隙影响下土体产生的竖向位移，
fsV ，

tsV
为开挖面与盾尾的地层损失。 

2  现场工程及地质条件 
2.1 工程概况 

本文以丰潭路站—古翠路站盾构区间实际工程为

依托，工程概况如下：丰古区间主体位于杭州市西湖

区，双线隧道线路呈东西向敷设，总长度为 1007.25 m，
其中上行线全长 503.386 m，下行线全长 503.866 m，
埋深为 7.78～9.66 m。上、下行线盾构施工均采用日
本石川岛土压平衡盾构，其外径 Ds=6.34 m，主机长
L=8.58 m。隧道衬砌结构为装配式钢筋混凝土管片， 
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图 5 盾构掘进地质剖面示意图 

Fig. 5 Schematic diagram of shield underlying geological section 

表 1 各层土体参数 

Table 1 Parameters of soil strata 

主要土层 含水率 w/% 重度 γ/(kN·m-3) 黏聚力 c/kPa 内摩擦角 φ/(°) 压缩模量 ES/MPa 

①1杂填土 — 18.0   8.0  12.0  3.0  
①2素填土 — 18.5  10.0  10.0  2.5  
②1黏土 33.7  18.0  12.0  14.0  4.5  

④1淤泥质黏土 46.0  17.6   7.0  13.0  1.6  
④2淤泥质粉质黏土夹粉土 36.5  18.3   8.0  20.0  3.5  
④3淤泥质粉质黏土 42.1  18.0   9.0  15.0  3.0  
⑥1淤泥质黏土夹粉土 40.1 17.8 12.0 16.0 3.8 

采用错缝拼接，纵向及环向均采用高强度抗弯螺栓连

接，管片内径 5.5 m，外径 6.2 m，环宽 1.2 m，厚 0.35 m。 
2.2  地质条件 

本试验研究对象盾构下穿地质剖面如图 5所示。
盾构主要穿越土层如下：①1杂填土，①2素填土，②1

黏土，④1淤泥质黏土，④2淤泥质粉质黏土夹粉土，

④3淤泥质粉质黏土，⑥1淤泥质黏土夹粉土。本试验

盾构下穿均为软弱地层，具有低强度、低渗透性、高

压缩性的特点，场地主要土层的物理力学参数如表 1。 

3  计算结果分析 
3.1  参数取值 

盾构掘进过程中，切口附加推力 q、盾壳摩擦力 f
以及盾尾注浆压力 p的取值方法如下。 
将盾构掘进至开挖面轴线时的压力值与这一位置

的土压力初始设定值（水平方向平行于 y轴）的差作
为切口附加推力 q。 
盾壳摩擦力 f为 

0
s 0

1
2
K

f uR Z
+

=   ，          (22) 

式中，μ为盾壳与周围土体间摩擦产生的摩擦力系数，
取值见文献[24]，K0为静止土压力系数，Rs为盾构半

径（m），Z0为隧道轴线埋深（m）。 
盾构通过后由于盾尾与土体存在一定的空隙，会

使周围土体出现应力释放，逐渐向隧道轴线方向移动，

进而产生变形。考虑释放的应力影响后，采用下述公

式对盾尾注浆压力 p进行取值： 
g 00.3p p σ= −   ，          (23) 

式中，pg为实际注浆压力（kPa）， 0σ 为注浆处土压力
初始值（kPa）。 
本文以监测断面 SD160为研究断面，计算时所需

参数数值：盾构半径 Rs=3.1 m；盾构机长度 L=8.58 m；
土体剪切模量 G=4 MPa；隧道轴线埋深 Z0=12.76 m。
采用上述的计算方法得到的 3 种施工参数数值分别
为：盾壳摩擦力 f=39.35 kPa；切口附加推力 q=75.07 
kPa；盾尾注浆压力 p=226.32 kPa。 
3.2 地表变形分析 

地表变形计算结果如图 6（a）～（c）所示。随
着左线距计算断面越近，在切口附加推力 q、盾壳摩
擦力 f、盾尾注浆压力 p、土体损失 sV 各参数作用下双
线盾构施工引起的地表变形逐渐增加。当左线距计算

断面 0 m时，由切口附加推力 q引起的地表隆起和沉
降最大值为左线距计算断面 50 m时的 2.12倍和 1.66
倍；由盾壳摩擦力 f 引起的地表隆起和沉降最大值分
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别为左线距计算断面 50 m时的 1.97倍和 1.96倍；由
盾尾注浆压力 p引起的地表隆起和沉降最大值为左线
距计算断面 50 m时的 2.21倍和 1.44倍；由土体损失

sV 引起的地表沉降最大值为左线距计算断面 50 m时
的 1.15倍；总累计值为左线距计算断面 50 m时的 1.25
倍。地表变形在左线未到达计算断面时，均出现了双

峰的形状，其原因是左右线掘进均对周围土体产生扰

动，而由于左线为后行线，土体在二次扰动的作用下，

其峰值要大于右线。 

 

 

 

图 6 双线盾构施工引起的纵向地表变形 

Fig. 6 Deformations of longitudinal surface caused by  

double-shield construction  

结合图 6（c）分析，当双线盾构推进至距研究断
面 0 m（即刚好掘进至研究断面所在环号）时，切口

附加推力 q施工引起的地表变形关于纵轴呈反对称形
状。盾构切削处地表为隆起状态，隆起峰值出现在双

线盾构到达前 9 m处，为 2.7 mm；盾壳摩擦力 f施工
引起的地表变形关于 SD160断面呈反对称形状，左半
部分为隆起，右半部分为沉降，且隆起与沉降的峰值

相同，均为 7.5 mm；切口附加推力 q施工引起的地表
变形整体呈隆起状态，其隆起变形关于横轴 y=10 呈
对称形状，隆起峰值出现在双线盾构距研究断面 9.5 m
处，为 4 mm。当双线盾构推进至距研究断面距离超
过 10 m时，在切口附加推力 q和盾壳摩擦力 f作用下
地表变形较大，且切口附加推力 q作用下的地表变形
量约为盾壳摩擦力 f作用下的 1/2。双线盾构推进距研
究断面距离超过 20 m后，地表在切口附加推力 q和
盾壳摩擦力 f 作用下产生的沉降出现回弹现象（这一
阶段受同步注浆影响），最终趋于稳定，而从图中可以

看出该时段的地表变形主要是由土体损失引起的。 
且如图 6（a）～（c）所示，在双线盾构隧道掘

进过程中，地表隆起主要由盾构机摩擦力、开挖面附

加推力以及盾尾注浆压力过大所导致，且盾壳摩擦力

占比较大；地表沉降主要由盾尾土体损失所导致，因

此在实际施工中可根据盾构机推进位置不同分阶段控

制施工参数，进而控制相应地表变形。尤其在双线盾

构机尾部，应严格控制盾构管片形状及保证盾尾注浆

压力的稳定，提高管片拼装精度避免管片产生脱离现

象，尽可能减小盾尾土体损失。 
图7表明双线盾构施工参数引起的横向地表位移，

随着盾构距研究断面距离的增大而增大。地表横向变

形峰值出现在y=20时，为18.67 mm。当双线盾构未掘
进至SD160断面时，施工引起的横向地表位移为隆起
变形，通过时横向地表变形迅速发展为沉降。当双线

盾构推进至研究断面20 m后，其引起的横向地表位移
稳定在-19 mm左右。这与文献[6，7，25]的实测数据
变化规律基本一致：当盾构掘进至测点4Rs～6 Rs时，

地面出现隆起变形；盾构机通过测点下方时，地面开

始产生沉降变形；盾尾远离测点约3Rs～4Rs后，地面

沉降达到瞬时沉降的峰值；且随着时间的增加受扰动

的土体会产生排水固结，地面又逐渐开始产生一定程

度的沉降变形。这也验证了本文理论解的正确性。且

和单线盾构隧道相比，双线平行隧道掘进引起的沉降

槽宽度明显增加，但地表沉降曲线仍呈对称性，这主

要是由于本文左、右线土体损失取相同值的原因所致。 

3.3  超孔隙水压力分析 

分析图 8可得，双线盾构施工切口附加推力引起
的水平轴线孔压曲线关于横坐标 L=8.5 m（即盾构机
长度）呈对称形状。双线盾构施工中切口附加推力 q
产生的孔压值随着盾构离研究断面的距离增加而迅速 
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图 7 双线盾构施工引起的横向地表变形 

Fig. 7 Deformations of lateral surface caused by double-shield  

..construction 

 

图 8 双线盾构施工切口附加推力引起的水平轴线孔压变化 

Fig. 8 Variation of horizontal axis pore pressure caused by  

 additional thrust of double-shield construction 

下降。当盾构刚离开 SD160断面 0.1m时，切口附加
推力 q作用下产生的孔压为 36 kPa，当盾构距研究断
面为 2 m时，切口附加推力 q作用下产生的孔压下降
到 17 kPa。由此可见盾构刚离开时对孔压变化的影响
较大。当双线盾构通过研究断面 4 m后，切口附加推
力 q作用下的孔压变化趋于稳定。 
由图 9可知，双线盾构施工盾壳摩擦力引起的水

平轴线孔压曲线同样呈对称分布，其峰值出现在盾构

推进至测点的位置。对于在双线盾构施工中盾壳摩擦

力 f作用下产生的孔压，当盾构距 SD160断面为 4 m
即大约是盾构机长度的 1/2 时，其对应的曲线在图中
近似为一条水平线，其原因是研究断面左右孔压相抵

消，而双线盾构在掘进时有水平距离，故叠加后呈对

称形状，整体孔隙水压力数值近似为 0。并且在盾壳
摩擦力 f 作用下产生的孔压影响范围主要集中在盾构
穿越一半长度的±4 m内。 
观察图 10可得其曲线关于横坐标 L=8.5 m（即盾

构机长度）呈现对称分布，这一规律与之前曲线类似，

符合双线平行隧道的特点。针对双线盾构施工中盾尾

注浆压力 p作用下产生的孔压，当盾构距断面 6 m后，
因 p作用产生的孔压迅速增大，而当盾构距断面 12 m
后，p作用产生的孔压力数值基本稳定降至 0。 

 

图 9 双线盾构施工盾壳摩擦力引起的水平轴线孔压变化 

Fig. 9 Variation of horizontal axis pore pressure caused by friction  

of shield shell of double-line shield construction 

 

图 10 双线盾构施工盾尾注浆压力引起的水平轴线孔压变化 

Fig. 10 Variation of horizontal axis pore pressure caused by 

grouting pressure at shield tail of double-line shield construction 

将由切口附加推力 q、盾壳摩擦力 f 和盾尾注浆
压力 p作用产生的孔压值叠加，绘制孔压累计变化曲
线如图 11。分析可知，双线盾构开挖引起的孔压峰值
主要出现在盾构刚到达和刚离开研究断面时。切口附

加推力 q和盾壳摩擦力 f是盾构未推进至研究断面前
孔压变化的主要影响因素，盾尾注浆压力 p和盾壳摩
擦力 f 是盾构离开研究断面后孔压变化的主要影响因
素。由此可在盾构掘进中分阶段控制施工参数，保证

孔隙水压力值不出现异常变化。 
且由图 8～11理论分析结果可知，双线盾构施工

引起的土体超孔隙水压力变化可分为 4个阶段：①盾
构机刀盘接近前，会产生比较大的负孔压，主要原因

是切口附近的土体向盾构隧道内涌入，而外围的水却

补给不及时所导致，即刀盘切削土体时产生卸荷作用

出现负的孔压。②刀盘通过后至 Rs距离期间，土体受
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盾构机施工的挤压作用及机身摩擦力作用，孔压值明

显增加。③盾尾临近时，受到补偿注浆压力的作用，

孔压值再次升高。④盾尾通过后，由于盾尾空隙的影

响，孔压值会产生明显下降的现象。这与文献[8]的孔
压实测变化规律基本吻合，这也进一步验证了本文理

论解的正确性。 

 

图 11 双线盾构 3种施工参数引起的水平轴线孔压累计变化 

Fig. 11Cumulative variation of horizontal axis pore pressure 

caused by three construction parameters of double-line shield 

4  结    论 
（1）左线盾构距计算断面越近，施工参数对地表

变形的影响也就越大，由开挖面附加推力、盾构机身

摩擦力及盾尾注浆压力引起的地表变形在左线未到达

计算断面时，均出现了双峰的形状。 
（2）双线盾构到达前，横向地表位移以隆起为主，

通过时迅速向沉降发展，盾尾通过一定距离后达到瞬

时沉降的峰值，且沉降槽宽度相比单线隧道明显增加。 
（3）盾壳摩擦力作用的孔压影响范围主要集中在

盾构穿越一半长度的±4 m内；当双线盾构通过研究
断面 4 m后，切口附加推力引起的孔压变化趋于稳定；
当双线盾构距计算断面 12 m 后，由盾尾注浆压力产
生的孔压力数值趋近于 0。 
（4）双线盾构施工引起的土体超孔隙水压力响应

可分为 4个阶段，包括刀盘接近前、刀盘通过后开始
至通过一定距离期间、盾尾临近时以及盾尾通过后。 

限于篇幅，关于双线盾构隧道掘进距离不一致、

左右线土体损失取不同值以及不同直径盾构掘进引起

的土体变形及孔压分布规律将另撰文分析。 
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一种模拟节点达西渗透流速的双重网格多尺度 
有限单元法 
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摘  要：提出了一种用于模拟节点达西渗透流速的双重网格多尺度有限单元法（D-MSFEM）。该方法是多尺度有限单
元法（MSFEM）与 VedatBatu双重网格技术（D-FEM）的有机结合，不仅可以应用双重网格技术获得连续、精确的水
头一阶导数，还可以应用多尺度基函数直接在粗网格上求解水头和达西渗透流速，从而突破了传统有限元基础框架的

限制，具有极高的计算效率。同时，D-MSFEM还可以应用粗尺度节点的达西渗透流速和多尺度基函数直接获得细尺度
节点的达西渗透流速，而无需在精细尺度上求解，能够节约大量的计算消耗。应用 D-MSFEM 和多种传统达西渗透流
速计算方法对地下水稳定流和非稳定流进行了模拟，结果显示 D-MSFEM 具有极高的模拟效率和精度。该方法可为高
效计算地下水达西渗透流速问题提供新途径。 
关键词：双重网格技术；多尺度有限单元法；达西渗透流速；地下水流；数值模拟 
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A dual-mesh multiscale finite element method for simulating nodal Darcy    
velocities in aquifers 

ZHAO Wen-feng1, XIE Yi-fan2, WU Ji-chun1 

（1. School of Earth Sciences and Engineering, Nanjing University, Nanjing 210023, China; 2. College of Water Conservancy and 

Hydropower Engineering, Hohai University, Nanjing 210024, China） 

Abstract: A dual-mesh multiscale finite element method (D-MSFEM) is developed to simulate nodal Darcy velocities in 

aquifers. It is a combination of the multiscale finite element method (MSFEM) and the dual-mesh finite element method 

(D-FEM). D-MSFEM can obtain continuous first-order head derivatives and solve the head and nodal Darcy velocities directly 

on the coarse grid without the necessity for solving Darcy equation specifically. Therefore, it breaks through the limitations of 

the traditional finite element basic framework and improves the computational efficiency extremely in comparison to the 

traditional methods for nodal Darcy velocities. D-MSFEM can also directly obtain the fine-scale nodal Darcy velocities by 

using the coarse-scale nodal Darcy velocities and the multiscale base functions, which can save a lot of computational cost. 

D-MSFEM is compared with some traditional methods for nodal Darcy velocities in the simulation of groundwater steady flow 

and transient flow. The results show that D-MSFEM achieves higher simulation efficiency and accuracy. This study may 

provide a new approach to simulate nodal Darcy velocities in aquifers efficiently. 

Key words: dual-mesh technique; multiscale finite element method; Darcy velocity; groundwater flow; numerical simulation 

0  引    言 
在地下水系统的热量和质量运移问题的模拟中，

连续、精确的达西渗透流速能够提高对流–弥散方程的
模拟精度[1]。因此，对获取精确、高效的达西渗透流

速的地下水数值算法的研究具有重要意义[2-4]。然而，

传统有限元类的达西渗透流速算法受到有限元基础框

架的限制，在模拟大尺度、非均质等情况下的地下水

问题时，常需要更为精细的网格剖分来保证网格单元

内部渗透系数可以视为常数，以此来保证计算精度，
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而精细剖分却要占用大量的计算时间与计算消耗，导

致计算效率较低[5]。因此本文应用多尺度有限单元法

（MSFEM）[6-13]改进传统达西渗透流速算法，多尺度

基函数可以直接在粗网格上求解水头和达西渗透流

速，能在保证计算精度的同时提升计算效率，从而解

决有限元框架的限制。笔者在前期工作中，已经证明

了用MSFEM改进三次样条技术形成的算法[14-17]和用

MSFEM改进 Yeh的伽辽金模型形成的算法[18]的有效

性。 
与其他传统达西渗透流速算法相比，VedatBatu

的双重网格技术[19]原理更简单、直接，技术上更易于

操作。与其他方法不同，该算法仅仅需要应用有限元

法求解水流方程即可，无需专门求解达西方程，因而

非常易于工程人员的理解和实施。该算法的主要思想

是：在原有的剖分网格基础上，将内部节点平移一段

极小的距离，并将平移后的点视为原节点，通过平移

前后的水头差和位移差，再结合达西定律即可求解出

该点达西渗透流速。通过此方法求出的达西渗透流速

具有连续性，因而具有很高的计算精度。然而，如前

文所述，该算法受到有限元框架的限制，计算效率较

低。地下水问题具有非均质性，且研究区域常具有较

大尺度。因而，在使用包括双重网格技术在内的传统

达西渗透流速方法时需要精细剖分保证精度，需要大

量的计算消耗。 
因此，本文将双重网格技术与多尺度有限单元法

有机结合，提出了双重网格多尺度有限单元法

（D-MSFEM）。D-MSFEM 的主要思想是：先将研究
区剖分多尺度网格，运用多尺度有限单元法高效求解

各节点的水头值；再将研究区网格沿所求达西渗透流

速方向的坐标轴平移一段极小距离，并在平移后的网

格上运用多尺度有限单元法二次求解水头，从而得到

同一点平移前后的水头差和位移差；最后结合双重网

格技术求解出连续的水头一阶导数，从而获得连续、

精确的达西渗透流速。本文的数值试验将 D-MSFEM
与VedatBatu的D-FEM[19]以及精度更高的Yeh的伽辽
金有限元模型[20]等传统方法进行了比较，结果显示

D-MSFEM 能够仅应用和传统方法相近的时间即可获

得精细剖分网格上的所有水头值和达西渗透流速值，

并具有很高的计算精度。 

1  原理和算法 
1.1  D-MSFEM的网格构造 

图 1展示了双重网格多尺度有限单元法的第一重
网格构造，设研究区域原点为（0，0），将研究区剖分
成 ×N N个粗网格单元，用粗实线表示。每个粗网格

单元再剖分成 8 个细网格单元，用细虚线表示。图 1
只画出了边界上的单元剖分，中间单元省略，用点虚

线表示。其中 ijkl 为一示例粗网格单元。 

图 1 双重网格多尺度有限元法（D-MSFEM）的研究区第一重 

（原）网格 

Fig. 1 Original study region mesh of D-MSFEM 

在此基础上，D-MSFEM 应用双重网格技术进行

第二重网格构造。以求解 x方向上达西渗透流速的网
格为例（图 2），粗实线代表平移之前的原粗网格边界，
粗虚线代表平移之后的粗网格边界，细虚线代表对平

移之后的粗网格精细剖分。图 2中，平移之前的粗网
格单元 ijkl 经过平移之后变成 ij k l′ ′ 。主要思想是，

保持研究区边界条件不变，内部垂向的粗网格线沿着

坐标轴 x方向向右平移一段极小距离∆x。在左右边界
条件不变的前提下，平移之后靠左边界的第一列单元

的水平尺度扩大∆x，平移之后靠右边界的最后一列单
元的水平尺度缩小∆x，中间单元大小不变，只是位置
向右平移了∆x。平移之后的研究区内部粗网格（粗虚
线）和研究区外边界重新构成了一组 ×N N的粗网格
单元，再将每个粗网格剖分成 8个细网格单元。 

图 2 双重网格多尺度有限元法（D-MSFEM）的研究区第二重 

.网格 

Fig. 2 Second study region mesh of D-MSFEM 

1.2  构造基函数 

D-MSFEM 通过求解简化的椭圆方程构造基函

数，能够有效抓住细尺度的信息。设坐标轴方向与渗
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透系数张量的主方向一致，示例粗网格单元为 ijkl ，

顶点按照逆时针顺序分别为 i j k l，， ， ，相应节点的基

函数分别为 i j k lΨ Ψ Ψ Ψ， ， ， 。以构造基函数Ψi 的过

程为例，考虑在粗网格单元 ijkl 上的简化的椭圆方

程： 
( ) 0 ( , )i x y ijklΨ−∇ ⋅ ∇ = ∈K   ，   (1) 

式中，
0

=
0

 
 
 

x

y

K
K

K 为渗透系数张量， x yK K， 分别

为坐标轴 x 方向，y 方向的渗透系数分量。此方程可
以采用基函数的线性、振荡、全局等边界条件[7]。 
运用伽辽金加权余量法，得到一个 ×p p的方程

组： 

( ) d d 0 ( 1,2, , )
ijkl

M i MJ Ψ N x y p
τ τ

τ= ∇ ⋅∇ = = ⋅ ⋅ ⋅∫∫


K ，

(2) 
式中，

τMN 为 τM 点的线性基函数。 

在粗网格单元 ijkl 中的任意细网格单元 abc∆
内，根据多尺度有限元法基础理论[8]， iΨ 可被线性表
示为 

( , ) ( ) ( ) ( ) (( , ) )i i a i b i cΨ x y Ψ a N Ψ b N Ψ c N x y abc= + + ∈∆ 。(3) 

同理， , ,j k lΨ Ψ Ψ 可被线性表示为 
( , ) ( ) ( ) ( ) (( , ) )j j a j b j cΨ x y Ψ a N Ψ b N Ψ c N x y abc= + + ∈∆ ，

(4) 
( , ) ( ) ( ) ( ) (( , ) )k k a k b k cΨ x y Ψ a N Ψ b N Ψ c N x y abc= + + ∈∆ ，(5) 
( , ) ( ) ( ) ( ) (( , ) )l l a l b l cΨ x y Ψ a N Ψ b N Ψ c N x y abc= + + ∈∆ 。(6) 

式（3）～（6）中， a b cN N N， ， 为在 a b c， ， 点的线

性基函数。 
将式（3）代入式（2），得到关于基函数 iΨ 的内

点的方程组， j k lΨ Ψ Ψ， ， 的方程组可以用类似方法得

到。通过求解这些正定方程组，分别得到基函数 iΨ，
 

j k lΨ Ψ Ψ， ， 在粗网格单元内部所有节点的值。 
1.3  应用 D-MSFEM求解水头 

和传统双重网格有限元法不同，D-MSFEM 采用

MSFEM 进行水头求解，能够显著提升计算效率。以

二维稳定流问题为例，在原网格（图 1）上考虑如下
方程： 

 

( , )  

x y
H HK K W

x x y y
H g x yΩ Ω∂

 ∂ ∂ ∂ ∂ − − =   ∂ ∂ ∂ ∂    
= ∈ 

，

。

  。  (7) 

式中  x yK K， 分别为坐标轴 x方向，y方向的渗透系
数分量；g为定义边界的函数；W 为源汇项；Ω 为研
究区域，设Ω 被剖分成 ×N N份，共有 γ 个矩形粗网
格单元  ijkl 。 

将式（7）两边乘以基函数Ψi ，运用伽辽金加权

余量法，得到 

1 1

d d d d  i i
x y i

H HK K x y W x y
x x y y

γ γΨ Ψ
Ψ

 ∂   ∂∂ ∂  + =   ∂ ∂ ∂ ∂    
∑ ∑∫∫ ∫∫ 。

 
(8) 

根据多尺度有限单元法基础理论[8]，在研究区内

任意粗网格单元 ijkl 内部的水头被可以表示为 
( , ) ( , ) ( , ) ( , )i i j j k kH x y H Ψ x y H Ψ x y H Ψ x y= + + +

 
( , )l lH Ψ x y

  
，

 
                   (9) 

式中， i j k lH H H H， ， ， 为粗网格单元 ijkl 顶点 i j，， 
k l， 处的水头值。 

将式（9）代入式（8）中，在每一粗网格单元 ijkl

上有 

d d
ijkl

i i
x y

Ψ ΨH HK K x y
x x y y

 ∂   ∂∂ ∂  +   ∂ ∂ ∂ ∂    
∫∫


 

ii i ij j ik k il lB H B H B H B H= + + +   。   (10) 

同理，将式（7）两边乘以基函数 j k lΨ Ψ Ψ， ， ，

运用伽辽金加权余量法，得到 

d dj j
x y

ijkl

Ψ ΨH HK K x y
x x y y

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



 

ji i jj j jk k jl lB H B H B H B H= + + +   ，     (11) 

d dk k
x y

ijkl

Ψ ΨH HK K x y
x x y y

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



 

ki i kj j kk k kl lB H B H B H B H= + + +   ， (12) 

d dl l
x y

ijkl

Ψ ΨH HK K x y
x x y y

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



 
li i lj j lk k ll lB H B H B H B H= + + +

 

 。  (13) 

把式（10）～（13）记作 

( )i i j j k k l lB H B H B H B H F i j k lθ θ θ θ θ θ+ + + = = ，， ， 。

(14) 
式中  , , ,i j k lH H H H 为粗网格单元 ijkl 4个顶点的水
头值； θF 为右端项。当θ = i时，系数 i j k lB B B Bθ θ θ θ， ， ，

的表达式为 

d di i i i
ii x y

ijkl

B K K x y
x x y y

Ψ Ψ Ψ Ψ ∂ ∂ ∂ ∂ 
= + ∂ ∂ ∂ ∂ 

∫∫


 ， (15) 

d dj ji i
ij x y

ijkl

B K K x y
x x y y

Ψ ΨΨ Ψ∂ ∂ ∂ ∂
= + ∂ ∂ ∂ ∂ 

∫∫


 ， (16) 

d di k i k
ik x y

ijkl

B K K x y
x x y y

Ψ Ψ Ψ Ψ ∂ ∂ ∂ ∂ 
= + ∂ ∂ ∂ ∂ 

∫∫


 ，(17) 

d di l i l
il x y

ijkl

B K K x y
x x y y

Ψ Ψ Ψ Ψ ∂ ∂ ∂ ∂ 
= + ∂ ∂ ∂ ∂ 

∫∫


 。 (18) 

将式（3）～（6）代入式（15）～（18）即可得
到 ii ij ik ilB B B B， ， ， 的具体细尺度形式。当 jθ = ，k l，
时，其余系数的表达式与式（15）～（18）类似。令 
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[ ] T
, , ,i j k lB H H H H = =  ， ，A H

T

i j k lF F F F =  ， ， ， ，F

则式（14）可写成 
=AH F   。             (19) 

研究区每一个粗网格单元 ijkl 都可以得到一个

类似（19）的线性方程，联立这些方程构成一个关于H
的线性方程组并求解，即可得到研究区所有节点的水

头值H 。 
1.4  应用 D-MSFEM求解达西渗透流速 

在 1.3节中，已经介绍了用 D-MSFEM方法求解
节点水头值的过程，本节将介绍利用节点水头值求解

节点的达西渗透流速。 
以粗网格单元 ijkl 中点 k在 x方向上的达西渗透

流速求解过程为例，如图 1所示，在双重网格多尺度
有限元法的第一重网格基础上，设运用 1.3 节中
D-MSFEM方法求解出 k点的水头值为 lH 。保持研究
区边界条件不变，内部垂向的粗网格沿坐标轴方向平

移一段极小距离∆x，构成双重网格多尺度有限元法的
第二重网格构造（图 2），粗网格单元的剖分方式不变。 

如图 2 所示，粗网格单元 ijkl 平移之后变成

ijkl ，点 k平移后的变成点 k ′，再次运用 1.3 节中
D-MSFEM方法求解出平移之后点 k ′的水头值为 2H ，

从而得到点 k平移前后的水头差∆h。 
根据达西定律： 

⋅=v K J   ，              (20) 
式中， v 为达西渗透流速， K 为渗透系数张量

0
0

x

y

K
K

 
=  

 
K ，J 为水力坡度 x

y

J
J

 
=  

 
J 。在直角坐标

系中，如以 xv 表示沿 x轴方向的达西渗透流速分量，
则有 

∂
= = −

∂x x x x
Hv K J K
x

  。       (21) 

式中  xK 为坐标轴 x方向的渗透系数分量； xJ 为坐标

轴 x方向的水力坡度分量 ∂
= −

∂x
HJ
x
，可由同一点平移 

之后的水头差近似获得，由于平移距离∆x极小，平移
前后点可视为同一点，该点的水力梯度连续，故达西

渗透流速也连续。 

因此由式（21）可得，点 k处在 x方向上的达西
渗透流速分量 ( )xv k 为 

2 1( )x x
H Hv k K

x
−

= −
∆

  。      (22) 

同理， ( )yv k 的计算过程与 ( )xv k 类似，这里不再
赘述。 

2  数值试验 
本文采用如下缩写方式：AS 表示解析解； xv 表

示 x方向上的达西渗流速度，D-FEM 表示 VedatBatu
双重网格有限元方法；D-FEM-F 表示精细剖分的
VedatBatu双重网格有限元方法；Yeh表示 Gour Tsyh ‐

Yeh 的伽辽金有限元方法；Yeh-F 表示精细剖分的
Gour Tsyh Yeh‐ 的伽辽金有限元方法；D-MSFEM表
示双重网格多尺度有限单元法；D-MSFEM（a，b）
表示用 D-MSFEM方法将研究区剖分为 a个粗网格单
元；每个粗网格单元被剖分为 b 个细网格单元。
D-MSFEM-L、D-MSFEM-O分别表示 D-MSFEM使用
基函数线性边界条件、振荡边界条件。 
本节将利用D-MSFEM求解渗透系数均质的二维

稳定流问题、渗透系数非均质振荡的二维稳定流问题，

以及渗透系数渐变的二维非稳定流问题中的水头和达

西渗透流速。并与 D-FEM、D-FEM-F、Yeh、Yeh-F
方法作比较。所有数值方法均采用 C++编写，没有应
用并行计算技术，并且在同一计算机上运行。 
本文的基础算法之一，VedatBatu双重网格法在文

献[19]中已经被证明该方法能够适用于各向异性介
质。又因为各向同性与各向异性的计算过程基本一致，

并且本文的重点在于多尺度格式在该方法的应用情况

分析，故在算例部分使用了各向同性的算例。 
2.1  渗透系数均质的二维稳定流 

地下水二维稳定流方程为 

(( , )x y
H HK K W x y

x x y y
Ω)

 ∂ ∂ ∂ ∂ − − = ∈  ∂ ∂ ∂ ∂   
，(23) 

式中，研究区域 Ω 为 [ ] [ ]0,1 0,1× ，渗透系数 xK =
 

1yK = ，解析解为 (1 )(1 )H xy x y= − − ，含水层厚度为

1，源汇项W 及狄利克雷边界条件由解析解给出。 
本例中，D-MSFEM、D-FEM和 Yeh方法均将研

究区剖分为 N× N份，N=10，20，30，40 时，粗网
格单元尺度分别为 0.1，0.05，0.03，0.025。用 D-FEM
和 Yeh方法计算时，将研究区域分别剖分成 200，800，
1800，3200 个三角形粗网格单（ N× N×2）。与之
对应的，用 D-MSFEM方法计算时，将研究区域分别
剖分成 100，400，900，1600个正方形粗网格单元（ N
× N），再将每一个粗网格单元剖分成 8 个三角形单
元（2×2×2）。同样，用 Yeh-F方法计算时，将研究
区域分别剖分成 800，3200，7200，12800个三角形单
元，以获得与 D-MSFEM 相同的细网格单元数目。

D-FEM和D-MSFEM方法中 4种尺度对应的横向平移
距离∆x分别取 0.001，0.0002，0.000053，0.000016。 

图 3展示了水头的平均相对误差和粗网格单元尺
度之间的关系，结果显示，随着粗网格单元尺度的减

小，水头精度升高。当粗网格单元尺度相同时，各数

值方法的水头精度从高到低依次为 Yeh-F、D-FEM-F、
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D-MSFEM、Yeh、D-FEM，其中 Yeh-F、D-FEM-F、
D-MSFEM三种方法精度相近，且明显比 Yeh、D-FEM
精度更高。由于 Yeh和 D-FEM（Yeh-F和 D-FEM-F）
都是在有限元的基础上计算，所以当剖分份数相同时，

水头误差也相同。从这一结果可以看出，D-MSFEM
能够获得和精细剖分的传统方法相近的水头结果。 

 

图 3 各数值方法所计算的水头平均相对误差与粗网格单元 

尺度关系 

Fig. 3 Relationship between coarse element scale and relative error  

 of H 

图 4展示了不同粗网格尺度下各数值方法计算达
西渗透流速所需的时间（包含了水头计算时间）。当粗

网格单元尺度相同时，各数值方法的所花时间从高到

低为 Yeh-F、D-FEM-F、D-MSFEM、Yeh、D-FEM，
其中 D-MSFEM、Yeh、D-FEM明显比 Yeh-F、D-FEM-F
所花时间更少。当粗网格尺度为 0.025 时，Yeh-F 和
D-FEM-F 两种精细剖分方法所用时间最长，分别为
287，246 s；D-MSFEM、Yeh、D-FEM用时较短依次
为 10，10，8 s。 

图 4 各数值方法所需计算时间与粗网格单元尺度关系 

Fig. 4 Relationship between coarse element scale and computation  

time 

图 5展示了达西渗透流速 xv 的平均相对误差和粗
网格单元尺度之间的关系，结果显示，随着粗网格单

元尺度的减小， xv 的精度升高。各数值方法的 xv 精度
从高到低依次为 Yeh-F、D-FEM-F、D-MSFEM、Yeh、
D-FEM。其中，当粗网格尺度为 0.025 时，Yeh-F、
D-MSFEM 和 D-FEM 方法的 xv 的平均相对误差分别
为 0.054%，0.086%，0.356%。根据图 3，粗网格尺度
为 0.025 时，Yeh-F、D-MSFEM 和 D-FEM 方法的水
头平均相对误差分别为 0.037%，0.042%，0.149%。精

细剖分的 Yeh-F结果比其余方法精确，显示了速度误
差主要是由水头误差产生的。D-MSFEM 的水头精度

和 Yeh-F 十分接近，所以 D-MSFEM 相比于 D-FEM
和 Yeh，能够得到更为精确的水头值，从而提高速度
精度。 

图 5 各数值方法所计算的 xv 平均相对误差与粗网格单元尺度 

.关系 

Fig. 5 Relationship between coarse element scale and relative error  
of xv  

综合上述结果，发现 D-MSFEM能够仅应用和传
统方法相近的时间即可获得精细剖分网格上的所有水

头值和达西渗透流速值，并具有很高的计算精度。 
同时，D-MSFEM 还能获得细尺度达西渗透流速

值。表 1 展示了粗网格单元尺度为 0.025 时，用
D-MSFEM（1600,50）计算的某一粗网格单元 ijkl 中

细尺度节点速度 xv 及其解析解，并比较相对误差。所
取粗网格单元 ijkl 的顶点坐标为 i（0.8，0.6），j（0.825，
0.6），k（0.825，0.625），l（0.8，0.625）。 
表 1 D-MSFEM（1600,50）计算的细尺度节点在 x方向的达西 

渗透流速 

Table 1 Fine-scale nodal Darcy velocities in x direction calculated  

..by D-MSFEM（1600,50） 
节点坐标 解析解 D-MSFEM 相对误差/% 

（0.805,0.605） 0.149241 0.145775 2.38 
（0.810,0.605） 0.149300 0.148165 0.77 
（0.815,0.605） 0.149277 0.150554 0.85 
（0.820,0.605） 0.149343 0.152944 2.35 
（0.805,0.610） 0.148530 0.145119 2.35 
（0.810,0.610） 0.148604 0.147498 0.75 
（0.815,0.610） 0.148565 0.149877 0.88 
（0.820,0.610） 0.148643 0.152256 2.37 
（0.805,0.615） 0.147825 0.144433 2.35 
（0.810,0.615） 0.147902 0.146801 0.75 
（0.815,0.615） 0.147863 0.149168 0.87 
（0.820,0.615） 0.147937 0.151536 2.37 
（0.805,0.620） 0.147125 0.143716 2.37 
（0.810,0.620） 0.147191 0.146072 0.77 
（0.815,0.620） 0.147167 0.148428 0.85 
（0.820,0.620） 0.147226 0.150784 2.36 

从表 1 可以看出，D-MSFEM 的细尺度达西渗透
流速值具有较高精度。同时，这些细尺度达西渗透流
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速是 D-MSFEM直接应用粗尺度节点的达西渗透流速
值和多尺度基函数直接插值得到的，无需额外的计算

消耗。 
为了评估式（22）计算节点达西渗透流速时所引

入的误差大小，利用解析解H = (1 )xy x−  (1 )y− 直接

获得节点水头值，来代替式（22）中节点平移前后的
水头值 1H 和 2H ，从而消除由于节点平移引起的水头

误差，以此来评估式（22）本身引入的的误差大小，
把该方法定义为 AS-D-MSFEM。 
表 2 展示了当粗网格单元尺度为 0.025 时各数值

方法所计算的截面 y=0.6 上各点以及研究区全局的达
西渗透流速 xv 的平均相对误差。可以看出各数值方法
的精度从高到低依次为 AS-D-MSFEM、Yeh-F、
D-MSFEM、D-FEM，并且 AS-D-MSFEM、Yeh-F、
D-MSFEM的精度远高于 D-FEM。由此可见，在不考
虑水头误差的情况下，式（22）所计算的达西渗透流
速误差极小，各方法计算达西渗透流速的误差主要来

源于水头。同时，由于 D-MSFEM的水头误差极小，
故其使用式（22）获得的达西渗透流速时也仅引入了
很小的误差。 
表 2 各数值方法所计算的达西渗透流速的平均相对误差 

Table 2 Relative errors of velocities calculated by numerical  
methods                                 (%) 

数值方法 截面平均相对 
误差 

全局平均相对 
误差 

D-FEM 0.325 0.356 
D-MSFEM 0.080 0.086 

Yeh-F 0.034 0.054 
AS-D-MSFEM 0.005 0.006 

2.2  渗透系数振荡的二维稳定流 

渗透系数振荡的二维稳定流方程为式（23），渗透 

系数
[ ]
1

2 sin ( )πx yK K
A Q x y

= =
+ +

。研究区域Ω 为

[ ] [ ]0,1 0,1× ，解析解为 (1 )(1 )H xy x y= − − ，含水层厚 

度为 1，源汇项W 及狄利克雷边界条件由解析解给出。
令振幅 A=1.99，相位 Q=1.5，则渗透系数的最大值为
最小值的 400倍，图 6为此非均质介质中渗透系数的
三维分布示意图。 

 

图 6 渗透系数 K分布图 

Fig. 6 Hydraulic conductivities  

本例用 Yeh-F、D-MSFEM-O、D-MSFEM-L、Yeh
以及 D-FEM法求解。粗网格尺度取 0.025，D-FEM、
Yeh将研究区域分别剖分成3200个三角形粗网格单元
（ N× N×2）。D-MSFEM 将研究区域剖分成 1600
个正方形粗网格单元（ N× N），再将每一个粗网格
单元剖分成 8 个三角形单元。同样，Yeh-F 将研究区
域剖分成 12800 个三角形单元，以获得与 D-MSFEM
相同的细网格单元数目。其中 D-FEM 和 D-MSFEM
的横向平移距离∆x均取 0.0003。 
图 7 展示了各数值方法所计算的截面 y=0.6 上各

点的达西渗透流速 xv 的绝对误差。和 2.1节类似，引
入 AS-D-MSFEM-O 方法来评估式（22）的误差。截
面 y=0.6 各点 xv 的平均绝对误差从小到大依次为
AS-D-MSFEM-O（0.23）；Yeh-F（0.88）；D-MSFEM-O
（2.62）；D-MSFEM-L（3.04）；Yeh（4.51）；D-FEM
（10.94）。D-MSFEM 运用基函数振荡边界条件的

D-MSFEM-O 所计算的达西渗透流速的平均绝对误差
为 2.62，比应用基函数线性边界条件的 D-MSFEM-L
的 3.04更精确，表明基函数振荡边界条件处理非均质
问题的有效性。AS-D-MSFEM-O的平均绝对误差约为
Yeh-F的 1/4，表明式（22）产生的误差很小。各方法
计算达西渗透流速的误差主要来源于水头。同时，和

例 2.1 中结果相同，D-MSFEM 在使用式（22）时，
因其水头精度较高，仅引入了很小的误差。在计算时

间方面， Yeh-F 用时 265 s， D-MSFEM-L 和

D-MSFEM-O均为 18 s，Yeh用时 7 s，D-FEM用时 6 s。 

 

图 7 在截面 y=0.6处各数值方法所计算达西渗透流速的绝对 

误差 

Fig. 7 Absolute errors of velocities calculated by numerical  

methods at section y=0.6 

由此可见用式（22）计算达西渗透流速时所引入
的误差极小，各方法计算达西渗透流速的误差主要来

源于水头。D-MSFEM 也能够高效、精确地求解渗透

系数振荡的二维稳定流问题。同时，D-MSFEM-O 能
够在参数振荡的条件下获得更精确的计算结果。 
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2.3  渗透系数渐变的二维非稳定流问题 

非稳定流一般方程由抛物型方程表示，其二维形

式为 

(( , ) )x y
H H HK K W S x y

x x y y t
Ω

 ∂ ∂ ∂ ∂ ∂  + + = ∈  ∂ ∂ ∂ ∂ ∂   
，(24) 

式中， x yK K， 分别为坐标轴 x方向， y方向的渗透系
数分量，且 =x yK K ，H 为水头，S为贮水系数，W
为源汇项，Ω 为研究区。 
非稳定流模型和文献[9]中例 3.3相同，是基于实

际山前冲积平原的水流问题的模拟。研究区域为

[ ] [ ]0  10 km 0  10 km×， ， ，边界条件为上下隔水边界，

左右为一类边界，左边界水头为 10 m，右边界水头为
0 m，源汇项为 0。渗透系数从左至右缓慢增加，即 

1
40

= +x
xK (m/d)，是典型的山前冲积平原介质的变 

化特征。时间步长为 1 d，总时间为 5 d。由于此算例
没有解析解，用 Yeh-F 将研究区精细剖分成 200×
200份，获得 80000个三角形单元，所计算的达西渗
透流速值作为解析解，以此求得各数值方法的达西渗

透流速误差。 
本例采用 Yeh、D-FEM、D-MSFEM 以及 Yeh-F

方法计算，将研究区剖分成 10×10份。则 D-FEM和
Yeh 将研究区剖分为 200 个三角形单元；D-MSFEM
将研究区剖分为 100个粗网格单元，每个粗网格单元
再剖分成8个三角形单元，共800个三角形单元；Yeh-F
将研究区剖分成 800 个三角形单元。其中 D-FEM、
D-MSFEM的横向平移距离∆x取 20 m。 

图 8展示了上述数值方法所计算的达西渗透流速
的平均绝对误差，精度从高到低依次为 Yeh-F（0.87）；
D-MSFEM（0.92）；Yeh（1.61）；D-FEM（1.75）。与
2.1 节、2.2 节类似，在每个时间步长内，D-MSFEM
的计算时间依然和传统有限元方法接近，所用时间小

于精细剖分的 Yeh-F。由此可见，D-MSFEM 同样能

够精确、高效地求解非稳定流问题。 

图 8 各数值方法结果对比 

Fig. 8 Absolute errors of velocities calculated by numerical methods  

 

3  结    语 

本文的试验结果显示 D-MSFEM能够精确、高效

地计算渗透系数均质的二维稳定流、渗透系数非均质

振荡的二维稳定流，以及渗透系数渐变的二维非稳定

流问题。结果显示：式（22）计算达西渗透流速引入
的误差极小，各方法计算达西渗透流速的误差主要来

源于水头。D-MSFEM相比于 D-FEM和 Yeh等传统方
法（传统方法单元数与 D-MSFEM 粗网格数相同），

具有更高的精度以及相近的计算时间；在与精细剖分

的传统方法的比较中（传统方法单元数与 D-MSFEM
细网格数相同），D-MSFEM获得了与 Yeh-F十分接近
的精度，但计算时间却远远小于 Yeh-F。另一方面，
D-MSFEM采用振荡边界条件的 D-MSFEM-O精度要
比采用线性边界条件的 D-MSFEM-L精度高，能够有
效处理地下水问题的非均质特性。 
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基于耐震时程分析法的地下结构抗震性能评价 
钟紫蓝，甄立斌，申轶尧，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：耐震时程分析法是基于给定的目标反应谱构造地震动强度随持时不断增大的人工加速度时程曲线，并用于工
程结构非线性动力时程分析，有效反映结构从弹性进入塑性直至发生破坏的全过程，进而对结构抗震性能进行综合评

价。为研究该方法在地下结构抗震性能评价中的适用性，以大开地铁车站为原型，建立土–地下结构相互作用有限元

模型，基于中国抗震规范的设计反应谱生成 3条耐震加速度时程曲线作为地震输入，同时选择 15条天然地震动进行增
量动力分析，对比研究了地铁车站的地震响应特征。研究结果表明：耐震时程分析结果处于增量动力分析结果的包络

线之内，并与增量动力分析结果的均值曲线吻合较好，因此，耐震时程分析方法可以作为地下结构进行抗震性能评价

的一种新的高效率方法；此外，场地基本自振周期对应的加速度反应谱强度比输入地震动峰值加速度更适合作为预测

地下结构地震响应的地震动强度指标。 
关键词：耐震时程分析方法；抗震性能评价；地下结构；增量动力分析；地震强度指标 

中图分类号：TU311       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2020)08–1482–09 
作者简介：钟紫蓝 (1986—  )，男，博士，副研究员，主要从事生命线地震工程方面的研究工作。E-mail: 

zilanzhong@bjut.edu.cn。 

Seismic performance evaluation of underground structures using                 
endurance time analysis 

ZHONG Zi-lan, ZHEN Li-bin, SHEN Yi-yao, 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: The endurance time analysis (ETA) is an efficient seismic performance evaluation method characterized by 

developing series of seismic response compatible acceleration time histories whose amplitudes increase with the duration. The 

artificial endurance acceleration time histories are used as the input for engineering structures to perform nonlinear dynamic 

analyses. ETA can effectively capture the entire dynamic response of the structure from elastic to plastic till finally collapse, 

and can be used as an alternative approach to evaluate the seismic performance of structures. In order to study the applicability 

of this method in the seismic performance evaluation of underground structures, the Dakai subway station is taken as the 

prototype, and a two-dimensional finite element model considering soil-structure interaction is established. Three endurance 

time acceleration functions (ETAFs) are generated based on the design response spectra of Chinese seismic design code. The 

seismic response characteristics of the Dakai subway station subjected to three ETAFs and 15 real ground motions are 

compared in this study. The numerical results show that the responses of ETA generally fall between the envelopes of 

incremental dynamic analyses (IDA) using the real ground motions. The average response of the subway station using ETA is 

also in good agreement with the average results using IDA. Therefore, ETA provides a new computationally efficient 

alternative for seismic performance evaluation of the underground structures other than the traditional nonlinear IDA. Besides, 

the response spectrum corresponding to the fundamental period of the soil-structure interaction system is more preferable than 

the peak ground acceleration as the seismic intensity measure for the performance evaluation of the underground structures.  

Key words: endurance time analysis; seismic performance evaluation; underground structure; incremental dynamic analysis; 

intensity measure 

0  引    言 
随着中国城市化进程的加快，城市地下空间的开

发和利用成为重要的发展方向。根据 2016年正式实施
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的《中国地震动参数区划图：GB18306—2015》[1]可

知，绝大部分正在开发利用地下空间的城市都位于强

震活动区，地下结构一旦遭受严重震害，将对人民的

生命财产造成不可估量的损失，因此，对地下结构抗

震性能评价逐渐成为土木工程和地震工程领域研究的

热点之一。 
结构地震响应预测和评价是基于性能的地震工程

(performance-based earthquake engineering, PBEE)的关
键内容[2]。对于地下结构而言，常用的抗震性能评价

方法有地下结构 Pushover 法[3-5]和增量动力分析法[6] 

(increment dynamic analysis, IDA)。赵冬冬[7]研究了地

下结构Pushover法在大型地下空间结构抗震性能分析
中的适用性和精度；杨智勇等 [8]利用地下结构

Pushover法得到了盾构隧道的抗震能力曲线，验证了
该方法的有效性；Chen 等[9]采用地下结构 Pushover
法对上海某四层三跨地铁车站进行抗震性能分析，得

到地铁车站结构的能力曲线，并给出了车站结构抗震

薄弱部位；许成顺等[10]对比了地下结构 Pushover法与
其他地下结构简化分析方法，研究结果表明该方法可

以反映地下结构与周围土体之间的相互作用，但是该

方法将地震作用的动力过程拟静力化，不能合理地考

虑地震动的随机性以及场地和结构的动力特性，且复

杂地质条件下Pushover法采用的侧向加载形式也有待
进一步研究。IDA方法通过对地震动记录进行缩放调
整为不同强度水平，并在每一强度水平下对结构进行

非线性时程分析，以此获得结构从弹性进入塑性直至

倒塌的地震动力响应过程。崔臻等[11]将 IDA方法引入
到大型地下洞室群地震动力稳定性评价领域，形成了

大型地下洞室基于性能的地震动力稳定性评价方法，

给出了大型地下洞室地震易损性曲线；Osmi 等[12]针

对不同工程场地中的隧道结构进行了易损性分析，研

究结果表明场地土层特性和输入的地震动特性对浅埋

隧道的地震响应有很大的影响；Liu等[13]采用 IDA方
法对遭受严重震害的大开地铁车站的抗震性能进行评

价，建立了地铁车站正常使用、轻微损伤、生命安全

以及防止倒塌 4种极限状态的评价指标，确定了不同
性能水平下的地铁车站结构的失效概率。基于 IDA方
法分析结构的抗震性能需要开展大量的非线性动力时

程计算，由于地下结构和周围土体材料的复杂性及高

度非线性，增加了计算收敛难度，计算效率偏低，目

前在地下结构抗震性能评价中应用相对有限。 
鉴于上述两种结构抗震性能评价方法各自的局限

性，Estekanchi 等 [14]首次提出了耐震时程分析法

（endurance time analysis, ETA），其核心思想是根据预
先定义的目标反应谱合成一系列随着持时增加，地震

动强度不断增大的加速度时程曲线（endurance time 

acceleration function, ETAF）对结构进行非线性动力时
程分析，有效反映结构从弹性进入塑性直至发生破坏

的全过程。通过少量的耐震时程分析，便可得到平均

意义上的结构抗震性能曲线，极大提高了计算效率，

弥补了静力Pushover方法无法考虑地震动随机性和结
构动力特性的缺陷，也避免了 IDA方法计算效率过低
的问题，为结构抗震性能快速评价提供了新的思路。

本文从耐震时程分析法原理出发，基于中国抗震规范

反应谱生成 3条耐震加速度时程曲线作为输入，以日
本大开地铁车站为原型，计算了地下结构在耐震加速

度时程激励下的动力响应；将耐震时程分析结果与

IDA结果进行对比分析，研究该方法在地下结构抗震
性能分析、预测和评价中的有效性。 

1  耐震时程曲线生成 
耐震时程分析法是一种简化的动力 Pushover 过

程，该方法的本质是生成随持时增加、强度不断增大

的人工加速度时程曲线作为结构地震输入，从而预测

结构从弹性进入塑性最后发生倒塌破坏的全过程地震

响应[14-15]。采用反应谱的概念来设计输入地震动加速

度时程曲线，使其在某一时程内能对应规范的地震灾

害水平，Estekanchi 等[16]在第一代耐震时程曲线构造

方法中引入反应谱概念，提出了随着持时增加反应谱

不断增强的构造函数，保证在指定时间内，目标加速

度反应谱与持时成线性关系： 

aT aC
T

  () )( tS T t S T
t

= ×,   ，       (1) 

式中， Tt 为目标时间，SaC(T)为预先定义的 0～ Tt 时刻
反应谱（一般为指定地震动反应谱或者规范设计谱），

T 为结构的自振周期，SaT(T，t)为 0～t 时刻生成的耐
震时程曲线的加速度反应谱。由式（1）可知，如果 Tt
和 SaC(T)都已确定，生成的 0～t时刻的耐震时程曲线
加速度反应谱与持时 t成正比例关系。 
预定义的反应谱 SaC(T)可以是任意形状的反应

谱，本文从平均意义上考虑，选用《建筑抗震设计规

范：GB50011—2010》[17]中的设计反应谱（ maxα =0.9，
Tg=0.35 s，ξ =5%）作为目标反应谱，谱形状如图 1
所示。 
目标时间点 Tt 的确定应与结构的自振周期和代表

性地震动持时有关[16]。在非线性分析时，目标时间定

的太短，结构不能在地震动作用时发生足够数量的非

线性循环让结构构件产生耗能与破坏，目标时间定的

太长，结构遭受非线性循环太多又会与实际偏差太大。

然而，目前针对目标时间点的确定还有待进一步深入

研究，现有研究中通常将目标时间点 Tt 取用 10 s。本
文以大开地铁车站作为研究对象，在其附近观测站点
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（神户大学、神户海洋气象台以及神户人工岛）观测

到的地震动记录的有效持时均约在 0～30 s内[18]，基

于此，本文将目标时间点 Tt 取为 10 s，生成 3条总持
时为 30 s的耐震加速度时程曲线。 

图 1 中国抗震规范反应谱定义 

Fig. 1 Seismic design spectra in China 

位移反应与加速度反应密切相关，根据预先定义

的加速度反应谱，预先定义的位移反应谱 SuC(T)的计
算表达式为 

2

uC aC 2( ) ( )  
4π
TS T S T= ×

  
，       (2) 

则生成的耐震时程曲线在 0～t的位移反应谱 SuT(T，t)
也应与预定义位移谱 SuC(T)成正比例增加： 

uT uC
T

( ) ( )  tS T t S T
t

= ×,

  
。       (3) 

要求生成的耐震加速度时程曲线在任意时刻同时

满足式（1），（3）是非常困难的，因此，将该问题转
化为无约束优化问题： 

max max 2
g a aT0 0

( ) { ( )Min ( ) 
T t

F a S T t S T t= +∫ ∫ ［ , － , ］

 2
u uT ( ) ( ) d} dS T t S T t t Tα［ , － , ］

  
。  (4) 

式中  ag为初始生成的耐震时程曲线；Tmax为所采用 

反应谱最大周期，本文主要聚焦了 0～6 s内的反应谱
特征，即 Tmax=6 s；tmax为时程曲线最大持时；Sa(T,t)
和 Su(T，t)为计算所得 0～t时刻耐震时程曲线的自振
周期 T所对应的加速度反应谱和位移谱值；α 为位移

谱权重系数，本文暂时只考虑加速度反应谱的影响，

即令α =0。 
本文所生成 3条总持时为 30 s的耐震加速度时程

曲线，如图 2所示。随着持时增加，地震动强度不断
增大，且在不同时间区段（0～10，0～20，0～30 s）
内实际的耐震反应谱与预先定义反应谱 SaC(T)的吻合
良好且成比例增加，表明所生成的耐震时程曲线均具

有较好的精度。 

2  地下结构地震反应分析模型 
2.1  计算模型与参数 

本文选取 1995 年在阪神地震中遭到严重破坏的
大开车站进行实例分析，车站距离阪神地震震中距离

约 15 km，车站单层段几乎全部塌毁，是历史上首例
在地震中破坏的大型地下结构[18]。车站单层段上覆土

层厚度为 4.8 m，其横断面尺寸如图 3（a）所示，结
构顶底板平均配筋率约 1.0%，侧墙平均配筋率约
0.8%，中柱截面尺寸及具体配筋如图 3（b）所示。 
大开车站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参数如表 1所示。
土层等效剪切波速为 vse=192 m/s，相当于中国规范规
定的Ⅱ类工程场地[17]，由式（5）计算该场地卓越周
期 TG=0.59 s。 

图 2 耐震加速度时程曲线 

Fig. 2 Endurance time acceleration functions (ETAFs)
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表 1 土层物理性质表
 

Table 1 Physical properties of soils 
土层信息 土层深度 h/m 密度 ρ/(kg·m-3) 剪切波速 vs/(m·s-1) 泊松比 μ 黏聚力 c/kPa 内摩擦角 φ/(°) 
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 2 钢筋及混凝土材料参数 

Table 2 Material parameters of steel rebar and concrete  

材料 
密度 

ρ/(kg·m-3) 

弹性模量 

E/GPa 

泊松比 

µ 

屈服强度

fy/MPa 

轴心受压强

度 fc0 /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 — 23.5 20 0.002 0.004 

钢筋 7800 200 0.30 312 — — — — 

1
G

1

1

4

1

n

i
i=

n

si in
i=

i
i=

h
T

v h
h

=
∑

∑
∑

  。          (5) 

 

图 3 大开车站结构详图 

Fig. 3 Cross-sectional details of Daikai subway station 

2.2  整体有限元模型 

采用开源有限元软件 OpenSees 对大开车站横断
面进行地震反应分析，建立土–地下结构相互作用整

体有限元模型如图 4所示。为了尽可能消除边界效应
对地下结构地震反应的影响，场地的计算宽度应大于

地铁车站结构宽度的 5倍[19]，本文整体模型的计算宽

度取为 102 m；计算高度取至距地表为 39.2 m的工程
基岩面。模型底部采用固定边界，顶部自由，在

OpenSees中采用基底一致激励，输入水平地震动；侧
边设置等位移边界，即对土–结构相互作用模型左右

边界上相同埋深处的两土节点水平位移进行约束，从

而强制相同埋深处两侧边界上土节点的水平向位移

相同，以模拟地震作用下场地的剪切运动[20]。地下结

构与土体接触面做绑定处理，暂不考虑复杂的土–

地下结构接触滑移问题。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[21]，本文划分

土体单元网格尺寸为 1.0～3.0 m，结构单元网格尺寸
为 1.0 m。 

 

图 4 土–地下结构相互作用二维整体有限元模型 

Fig. 4 2D integrated finite element model for soil-structure  

.interaction system 

地铁车站为典型的钢筋混凝土结构，在 OpenSees
中基于纤维梁柱单元(beam-column element)模拟。混
凝土等级为C30，采用考虑抗拉强度的Kent-Scott-Park
本构模型（Concrete02 Material），钢筋采用单轴二折
线本构模型（Steel01 Material），材料具体参数如表 2
所示，非线性本构关系如图 5（a），（b）所示。周围
土体采用四节点平面应变单元模拟，对于砂土采用对

孔隙水压变化较为敏感的多屈服面弹塑性材料

（pressure depend multi yield material，PDMY）[22]，

其屈服面是 Drucker-Prager 模型，可以模拟砂土在循
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环荷载作用下出现的剪胀、流动等现象；黏土采用对

孔隙水压力变化不敏感的多屈服面弹塑性材料

（pressure independ multi yield material，PIMY）[23]，

即孔隙水压变化对土体剪切特性影响较小，其屈服面

是内嵌的 Von Mises多屈服面塑性模型，两者屈服面
在主应力空间形状如图 5（c），（d）所示。 

图 5 不同材料本构模型 

Fig. 5 Constitutive models for different materials 

2.3  有限元模型验证 

对所建有限元模型模态分析得基本周期T1为0.52 
s，接近采用经验公式（5）估算的场地卓越周期 TG

为 0.59 s。为进一步验证所建模型合理性，分别采用
阪神地震中大开地铁车站附近的神户大学和神户人工

岛监测到的加速度时程记录作为输入地震动，地震动

如图 6所示。通过与许成顺等[10]和李洋[24]的动力时程

分析结果对比，如表 3所示，当相同的土和结构模型

采用不同的本构关系时，所得结果会存在一定的偏差，

但误差均在可接受范围内，表明本文所建立模型具有

一定的可靠性。 

3  耐震时程分析法有效性验证 
为研究耐震时程分析法在地下结构的抗震性能评

价的有效性，对所建模型进行 IDA 分析，并将 IDA
结果作为地下结构抗震性能分析的基准，与 ETA结果
进行对比验证。 
3.1  地震动选取 

本文以 8度罕遇地震作用时的地震影响系数曲线
为目标反应谱，在 PEER强震数据库中选取 15条天然
地震动（ground motions，GM），其反应谱如图 7所示，
所选地震动震级均大于 6.5 级，震中距大于 10 km，
剪切波速 Vs30范围为 260～510 m/s，对应中国的Ⅱ类
工程场地[17]。FEMA P58[25-26]中建议结构 IDA过程中
至少选取 7条地震记录，每条地震记录缩放 8次。对
所选地震动的计算峰值加速度按比例调幅：0～0.4g
按 0.05g增幅，0.4g～1.0g按 0.1g增幅，每条地震动
共缩放 14次。 
3.2  耐震时程分析结构动力响应 

基于已有地下车站结构地震破坏机理的研究和认

识[27-29]，中柱是地铁车站抗震的薄弱环节，本文将重

点关注车站中柱地震响应。图 8展示了大开车站中柱
层间位移角耐震时程分析结果，随着持时增加，层间

位移角响应呈往复变化，但总体趋势是逐渐增大的。

为反映该特性，提取中柱层间位移角绝对累计最大值， 

表 3 与已有计算结果对比 

Table 3 Comparison of numerical results with existing ones 
本构模型 

文献 
土体 结构 

输入地震动 峰值层间 
位移角/% 

误差
/% 

中柱底部 
峰值荷载 

误差/% 

文献[10] 
(2D) 

等效线性化 
模型 

0.58 — 弯矩 
229 kN·m — 

本文 
(2D) 

非线性本构 
模型 

线弹性 
模型 

Port岛地下 
83 m处 
(水平向) 0.50 -13.79 弯矩 

220 kN·m -3.93 

文献[24] 
(3D) 

Mohr-Coulomb 
模型 

塑性损伤 
模型 1.00 — 剪力 

250 kN — 

本文 
(2D) 

非线性本构 
模型 

纤维梁柱 
模型 

神户大学 
(水平向+竖向) 0.93  -7.00 剪力 

241 kN -3.60 

 
图 6 大开车站附近获取的阪神地震动记录 

Fig. 6 Kobe seismic ground motion records near Daikai subway station 
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如图 8（a）中阶梯状曲线所示。为消阶梯形状特性，
本文利用 Matlab中 smooth命令进行平滑处理。由图
8（b）可知，3次耐震时程分析结果的平滑处理曲线，
在地震动强度相对较小时（0～5 s），地下结构未进入
非线性，结果离散度较小；随着地震动强度不断增大，

地下结构响应逐渐出现非线性，耐震时程分析结果之

间离散性随之增大。 

图 7 所选地震动加速度反应谱 (ξ=5%) 
Fig. 7 Elastic acceleration response spectra of selected earthquake  

records (ξ=5%) 

 

 

图 8 车站中柱层间位移角耐震时程分析结果 

Fig. 8 Results of interstory draft of middle column for ETAs 

3.3  耐震时程分析与 IDA结果对比 
为有效衡量地下结构抗震性能，本文首先选择场

地基本自振周期对应的加速度反应谱 Sa(T1)作地震动
强度指标（intensity measure，IM），并以车站关键构
件中柱的累计最大层间位移角和累计最大基底弯矩作

地铁车站结构地震峰值响应衡量指标，分别绘制不同

地震动强度下地下车站结构抗震性能曲线。为方便

ETA与 IDA分析结果的对比，本文根据式（1），由耐
震时程曲线在 0～tT 处土–结构体系的基本周期对应

的预定义反应谱值 Sa（T1=0.52 s）并计算随耐震持时
t增加不断增大的 SaT（T1），来作为耐震时程记录的强

度指标。如图 9 所示，3 次耐震时程分析得到的地下
结构阶梯形曲线基本处于 IDA结果包络线之中，对 3
次耐震分析结果的均值进行平滑处理，得到的 ETA均
值曲线与 IDA均值曲线吻合良好，且趋势一致，表明
ETA能以较少的非线性时程分析次数和较小的误差达
到预测地下结构地震响应的目的。 

 

图 9 ETA与 IDA结果对比(IM= Sa(T1)) 

Fig. 9 Comparison between ETA and IDA results, IM= Sa(T1) 

考虑到输入地震动峰值加速度 PGA 是常用的地
震动强度指标，所生成的耐震时程曲线加速度峰值也

随着持时增加呈不断增大的趋势。本文将耐震时程曲

线中累计输入最大加速度值作为横坐标，以车站中柱

的累计最大层间位移角和基底弯矩作纵坐标，以此确

定输入地震动的加速度强度与地铁车站结构响应之间
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的关系曲线，并与 IDA 结果对比，如图 10 所示。3
次耐震时程分析得到的地下结构阶梯形曲线均处于

IDA结果包络线之中，对 3次耐震分析结果的均值进
行平滑处理，得到的 ETA 均值曲线与 IDA 均值曲线
趋势一致，中柱的地震响应随着输入 PGA的增大而增
加，但总体 ETA结果略低于 IDA分析结果。 

图 10 ETA与 IDA结果对比(IM= PGA) 

Fig. 10 Comparison between ETA and IDA results, IM= PGA 

3.4  耐震时程分析结果评价 

为一进步直观对比 ETA 结果与 IDA 结果，对两
种方法的均值曲线进行插值取点，以 IDA结果作为横
坐标，以 ETA结果为纵坐标，绘制散点图，并进行线
性拟合和相关性分析。由图 11 分析结果可知，ETA
与 IDA 结果的相关系数 R2均大于 0.95，表明二者存
在较高的线性相关关系。选用 PGA作为 IM对比时，
ETA预测地下结构的地震响应（中柱层间位移角、中
柱基底弯矩）与 IDA 结果线性拟合系数约为 0.9，表
明 IDA法得到的地下结构响应会比 ETA高出约 10%；
而选用 Sa(T1)作为 IM对比时，两种方法线性拟合系数
约为 1.0，表明 ETA计算的地下结构地震响应与 IDA
结果相当。土–结构体系基本自振周期反应谱 Sa(T1)
比输入 PGA 更适合作为预测地下结构地震响应的地
震动强度指标。由于地震作用下结构随场地一起变形，

结构本身的地震惯性力不具备主导作用，而是以成层

场地在地震动作用下以剪切变形为主，场地一阶振型

起控制作用，因此，Sa(T1)更能有效反映场地的动力特
性与地震响应，进而与地下结构的关联性更好。 

 

 

图 11 ETA与 IDA结果相关性 

Fig. 11 Correlation between ETA and IDA results 

4  结    论 
从耐震时程分析法原理出发，基于中国抗震设计

规范设计反应谱生成了 3条耐震加速度时程曲线，以
此作为输入，以大开地铁车站为原型，建立二维土–

地下结构相互作用非线性有限元模型，同时选择 15
条天然地震动进行 IDA分析，对比耐震时程分析结果
与 IDA结果，得出如下 3点结论。 

（1）与传统 IDA分析相比，ETA能以较少的非
线性分析次数和较小的误差达到评价地下结构峰值地

震响应（峰值层间位移角、峰值基底弯矩等）的目的，

因而可以作为地下结构抗震性能分析、预测和评价的

一种新的高效率方法。 
（2）与地下结构 Pushover 分析方法相比，ETA

基于设计反应谱生成耐震加速度时程曲线并进行非线

性动力时程分析，可以较为合理地考虑地震动的随机

性和结构动力特性。 
（3）土–结构相互作用体系基本自振周期对应的

加速度反应谱 Sa(T1)比地震动峰值加速度 PGA更适合
作为预测地下结构地震动响应的地震动强度指标。 
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基于对数骨架曲线的时域本构及其应用 
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摘  要：土层非线性地震反应分析的等效线性化方法会严重降低某一中频段增大相应的高、低频段的地震动非线性效
应，且土体的塑性变形影响无法体现，尤其软弱土层、薄覆盖层场地地震反应分析结果与实际观测不符。从一维土层

场地时域非线性地震反应分析出发，提出一种基于 0/G G λ γ−， 试验曲线确定的对数骨架曲线的函数表达式，其特点是

渐近线上升较缓慢。基于 Mashing 准则，以加卸载转折点应力应变为参考应力应变点建立了对数动骨架曲线本构函数
表达式。在此基础上，提出了基于对数动骨架曲线土体本构的交叠差分格式一维土层时域非线性地震反应分析方法，

并以Microsoft Visual C++ 6.0为开发平台，自行编制了一维土层地震反应分析程序 Soilresp1D，开展了于软弱土层、薄
覆盖层场地和场地影响台阵场地的时域非线性地震反应计算分析。与基于双曲动骨架曲线本构的时域分析结果、等效

线性化分析结果以及实际地震动观测记录对比，展现了提出的对数动骨架曲线本构的可行性及合理性。同时，对比结

果表明，基于对数动骨架曲线本构的土层时域非线性地震反应分析方法适用于不同类型场地的地震反应分析，且尤其

表现为对数动骨架曲线本构滞回圈较宽、阻尼比退化系数较大，更好地体现了实际土体的非线性和塑性特性。 
关键词：对数骨架曲线；动骨架本构；时域非线性；阻尼比退化系数；应力–应变关系 
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Time-domain constitutive model based on logarithmic skeleton curve and                      
its application 

DONG Qing1, SU Jie1, ZHOU Zheng-hua1, LI Xiao-jun2 
(1. College of Transportation Science & Engineering, Nanjing Tech University, Nanjing 210009, China; 2. College of Architecture and 

Civil Engineering, Beijing University of Technology, Beijing 100124, China) 

Abstract: The equivalent linearization method for seismic nonlinear response of soils will overestimate its high-and 

low-frequency nonlinear effects, and the plastic deformation of soils can not be reflected, especially for soft soil layer sites and 

thin overburden sites. The functional expression for logarithmic skeleton curves is proposed based on the test curves to analyze 

the time-domain nonlinear seismic responses, and the characteristic of the new skeleton curve is that the asymptote rises slowly. 

Based on the Mashing criterion, a logarithmic dynamic skeleton constitutive model is established with loading-unloading 

turning points as reference points. On this basis, a 1D time-domain seismic response method for soil by using the overlapping 

difference scheme is proposed. The corresponding program Soilresp1D is developed taking Microsoft Visual C++ 6.0 as the 

platform, and it is used to analyze the nonlinear seismic response of soft-soil layer sites and thin overburden sites and Eureka 

Canyon Road site. By comparing with the results of time-domain analysis based on the hyperbolic dynamic skeleton 

constitutive model, the equivalent linearization analysis and the actual seismic response observation, the feasibility and 

rationality of the proposed logarithmic dynamic skeleton curve are verified. The results show that the nonlinear seismic 

response method based on the logarithmic dynamic skeleton constitutive model can be applied to the seismic response analysis 

of different soil-layer sites. It is especially shown that the area of the hysteresis loop of the logarithmic dynamic skeleton curve 

and the damping degradation coefficient are larger, thus the damping effect and the plastic property of soils are better reflected. 

Key words: logarithmic skeleton curve; dynamic skeleton constitutive model; time-domain nonlinearity; damping degradation 

coefficient; stress-strain curve 
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的重要因素，土体动力本构研究一直是人们关注的研

究课题。动力本构关系是否能真实地表征土的非线性

特征，对场地非线性地震反应计算的可靠性至关重要。

在一维土层场地的非线性地震反应分析中，等效线性

化处理是常采用的方法，但等效线性化处理是平均滞

回曲线意义上的线性方法[1]，研究表明它会严重降低

某一中频段而增大相应的高、低频段的地震动高估了

高、低频的非线性效应，即具有明显的中频段（频段

值与场地土层的具体情况有关）地震动计算值放大现

象（通常被视为“共振”效应），且土体的塑性变形无

法体现。对于这一问题，国内外学者开展了土体时域动

力本构的广泛研究，以弥补等效线性化方法的不足[2-4]。

工程实践中较为常用的土体一维动力本构大多依据经

验公式确定。经验公式是以 0/G G – γ 试验数据为基
础得到试验特征量，从而确定应力–应变骨架曲线经验

关系式，结合一定的加卸载准则得到土体的本构模型，

最基本的应力–应变本构模型是 Masing 法则模型[5]。

Masing 法则模型先利用 0/G G – γ 试验曲线获得应力
应变关系骨架曲线 ( )f γ – γ ，再利用“二倍关系”及
其加卸载准则，从而得到不规则加卸载下的应力–应

变关系模型[6]，但此模型不能满足试验λ– γ 关系结
果要求。Pyke[7]将Masing法则中的“二倍关系”改为
“n倍”，提高了模型的可行性，但此本构关系不具有
对称性。利用“阻尼比退化系数”，王志良等[8]对Masing
法则进行修正，得到的应力–应变关系模型不仅能满

足 0/G G γ− 关系的试验结果，还能一定程度地满足 
λ– γ 关系的试验结果。由 Martin等[9]提出的三参数

Davidenkov 本构模型能较为理想描述各类土的非线
性动力特性，积累了丰富的试验资料。赵丁凤等[10]

提出 Davidenkov本构模型的修正加载准则，代替“扩
展Masing法则”中的“上大圈”准则，解决了“扩展
Masing 法则”在程序实现中需要记录大量数据的问
题。为了使应力–应变本构模型在计算中实现，李小

军等提出“基于骨架曲线修正”[11]处理的“动态骨架

曲线”[12]的概念，并结合“阻尼比退化系数”给出了

形式简单的函数关系式来表示一维动力本构关系，这

种关系不仅能同时满足 0/G G γ− 、 λ– γ 关系，还能
考虑土体的塑性变形特性。 
大震作用下一维土层非线性地震反应等效线性化

分析会引起“共振”效应，且应用于软弱土层的地震

反应分析得不到较合理的结果。荣棉水等[1]、卢滔等[13]

提出的考虑拟合阻尼比、刚度比试验曲线的时域分析

方法模拟结果通过与实际记录比较，验证了其适用性。

这一研究表明，通过模拟试验结果建立土体动力本构

的方法是可行的。然而，数值分析结果表明，现有基

于试验结果的应力–应变骨架曲线构建的土体动力本

构模型对应的滞回圈较窄，低估了土体的非线性，需

要借助于其它措施修改处理动力本构模型以考虑土体

的阻尼效应，但往往措施复杂不便于编程实现。本文

在李小军模型[12]的基础上，提出了一种对数骨架曲线

的函数式，以加卸载转折点应力应变为参考应力应变

点建立了对数动骨架本构基本表达式，该骨架曲线渐

近线上升较缓慢，滞回圈较宽，形成的应力应变能较

好地模拟土的阻尼效应和塑性特性。通过自行编程实

现了不同类型场地的非线性地震反应分析，并与双曲

骨架本构分析结果及等效线性化方法结果进行对比分

析，验证了本文提出的对数动骨架曲线的合理性。 

1  对数动骨架曲线的确定方法 
1.1  骨架曲线的确定法则和公式推导 

通过拟合试验G – γ 曲线得到与双曲骨架曲线
一致的对数动骨架曲线的相关参数，且修正动骨架曲

线的切线模量满足试验G– γ 曲线。 
“对数动骨架曲线”基本假定：①初始加载过程

中，应力–应变曲线与对数骨架曲线重合；②卸载及

反向加载过程中，应力–应变曲线引用 Masing 法则
“二倍”关系，满足动态“对数动骨架曲线”并且直

指 m m( )τ γ± ±， 点；③卸载及反向加载的应力–应变关

系曲线与骨架曲线在 m m( )τ γ± ±， 点重合之后，后继加

卸载过程中应力–应变关系曲线将与骨架曲线 ( )f γ
重合。 
根据上述 3个基本假定，可以得到任意加卸载情

况下的对数动骨架曲线。根据“二倍关系”与本文“修

正动骨架曲线”的定义，可得土的一维本构关系表达

式： 
c

c m

m

    (
2( )

( )                    

2 )

)   (

g
r

f

γ γ
τ γ γ

τ
γ γ γ

 − 
  =  
 >

+



≤
 。 (1) 

式中  γ 为剪应变的绝对值；m mτ γ， 为历史应力–应

变最大拐点的应力应变值，取正值； c cτ γ， 是当前时

刻之前应力–应变过程中最后一个应力–应变曲线拐

点所对应的应力应变值； c(( ) )/ 2g γ γ− 是相对于动态

坐标系的对数动骨架曲线。 
由式（1）得到的函数关系式仍然不能满足试验  

λ– γ 关系，利用王志良等[8]提出的“阻尼比退化系

数”对式（1）进行修正：  

c
c 0 m c

m c m

m

( )                           ( )

                       

( ) [2 ( )]
2

( )

( )              )(  

K g G

r G

f

γ γ
τ γ γ γ

τ γ γ γ γ

γ γ γ

 − + ⋅ ⋅ − − +⋅  
 

= ⋅ −
 >

≤ 。(2) 
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式中， m c
m

m c

G τ τ
γ γ

± −
=

± −
， m c

0 2
γ γ

γ
± −

= ，当 γ 增大时取 

＋，当γ 减小时取－， 0( )K γ 为阻尼比退化系数。 
1.2  应力–应变关系的经验函数式 

为了详细简洁地表达出本文的思想，取工程中常

用的 ( )G γ ， ( )λ γ 公式拟合 0/G G γ− 和λ– γ 关系： 
1( )G

a b
γ

γ
=

+
  ，             (3) 

1 1

( )
a b

γ
λ γ

γ
=

+
  。             (4) 

由对数骨架曲线的定义和 ( )f γ 曲线的对称规则得 

ln 1
           ( 0)

( )
ln 1

         ( 0)

b
a

bf
b
a

b
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γ

γ
γ

γ
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( )g γ ′ 取与 ( )f γ 相同的函数形式： 
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根据上述假定可得以下两个条件式： 
      (0) (0)g f′ ′=   ，                (7) 

m c m c
m m( )

2 2
g fγ γ τ τ

γ γ
± + ± + ± − + = ± 

 
。(8) 

把式（7），（8）代入式（5），（6）得 
a a′ =   ，                  (9) 

其中，参数b′可以通过牛顿迭代法求得。 
根据阻尼比退化系数定义，有 

0

0

0 1 1 0
0

0
0 0 0 00

( )
( )

2( ) (2 ( )d ) /
π

a bK
f

γ

γ
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γ
η γ γ γ τ γ τ γ

+
= =

−∫
，(10) 

式中， 0( )η γ 为相应于Masing卸载线的阻尼比。 
将式（5）代入式（10）可推得 

[ ]
2
0

0
1 1 0 0 0 0

π
( )

2( ) (2 ) 2 / ln(1 / )
bK

a b a b b b a
γ

γ
γ γ γ γ

=
+ + − +

。(11) 

由式（11）可知阻尼比退化系数除了与土的试验参数
（ 1 1a b a b， ， ， ）有关，还与动态过程参数 0γ 有关。
由于骨架曲线的不同，对数动骨架曲线和双曲动骨架

曲线的阻尼比退化系数的计算公式也不一致。 
由式（3）～（11）可得式（2）的完整形式： 
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m c
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m c
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 (12) 
1.3  对数动骨架曲线和双曲动骨架曲线的对比 

根据上述加卸载准则，由 m mτ γ， 和 c cτ γ， ，通过

式（12）可以确定动骨架曲线的具体形状与路由，这
一算法实现过程较为简单。图 1是由本文对数动骨架
本构和双曲动骨架本构得到的应力–应变关系曲线示

意图。由图 1可以看出，变形较小时对数动骨架曲线
的应力比李小军模型的应力偏大，变形较大时对数动

骨架曲线的应力比李小军模型的应力偏小。对数骨架

曲线渐近线上升较缓慢，随着应变的增大应力较双曲

骨架曲线上升慢，滞回圈较宽，土体的非线性特性明

显。 

 

图 1 对数动骨架本构与双曲动骨架本构的应力–应变关系 

Fig. 1 Stress-strain curves of two dynamic skeleton constitutive  

.models 

2  基于对数动骨架本构地震反应的一

维时域非线性分析方法 
基于本文提出的对数动骨架本构，建立了采用交

叠网格时域一维土层非线性地震反应分析方法。假设，

总厚度为 h的均匀水平成层土体覆盖于基岩均匀弹性
半空间上，坐标原点设置在自由地表，坐标轴 z竖直
向下，上覆岩土体介质运动状态满足土介质运动平衡

方程： 
v
t z

τ
ρ

∂ ∂
=

∂ ∂
  ，            (13) 
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运动状态满足约束条件： 
v
z t

γ∂ ∂
=

∂ ∂
  ；              (14) 

初始条件为 
(0 ) 0 

 (0 ) 0 
(0 ) 0 

z
z
z

τ
γ
υ

= 
= 
= 

， ，

， ，

， 。

             (15) 

自由地表边界条件为 
( ) 0tτ =，0   。             (16) 

式中  ( )v t z， 为运动速度； ( )t zτ ， , ( )t zγ ， 分别为剪

应力和剪应变； ( )t zγ ， 介质密度。 
剪应力和剪应变之间的关系由本文提出的对数动

骨架曲线确定： 
 ( )τ τ γ=   。             (17) 

本文采用交叠网格求解上述初边值问题[14]，基于

自由边界条件式（16），运动平衡方程式（13）的中心
差分离散形式为 

1
1 1 1

1
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1

1 1

1 1 1
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+
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L
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(18) 

运动约束条件式（14）的中心差分离散形式为 
1 1 1

1
Δ ( )     ( 1,2,3, , )p p p p

n n n n
n

t v v n N
h

γ γ+ + +
+= − + = L 。(19) 

对数动骨架曲线应力–应变本构关系式（17）可
简单表示为 

1 1( )p p
n nτ τ γ+ +=   。           (20) 

式（18）～（20）给出了每一层节点速度，层间应力
—应变关系的显式递推算法。 
为了实现入射波由基岩传播到土层中，将在基岩

内建立一人工边界条件，模拟入射波的传播过程。实

现过程为：按照单元离散准则，在基岩内划分出 3层，
在 1Nz z += 处设置人工边界，则边界节点的递推公式： 

1 1
1 , , 1

p p p p
N N I N I Nv v v v+ +

+ += − +   ，       (21) 

式中， 1
1

p
Nv +

+ 为人工边界节点在 p+1时刻的速度， p
Nv 为

节点 N在 p时刻的速度， ,
p
I Nv 为入射波在节点 N在 p

时刻的速度， 1
, 1

p
I Nv +

+ 为入射波在人工边界 p+1时刻的速
度。 

上述时域分析方法计算精度二阶，是条件稳定的，

稳定性条件为 

min       ( 1,2,3, , )n

n

ht n N
c

 
∆ = 

 
L≤   ， (22) 

式中， nc 为第 n层介质的剪切波波速， nh 为其层厚，  

min
1 1~
6 10n nh T c 

 
 

≤   
，      

 (23) 

minT 为具有工程意义的输入波动的最短周期。 
以Microsoft Visual C++ 6.0为开发平台，基于上

述一维土层时域非线性地震反应方法自行编制了一维

土层地震反应分析程序 Soilresp1D。依据给定的输入
地震动，利用该程序可计算场地土层在任一深度位置

的地震反应。 

3  一维土层场地非线性地震反应对比

分析 
利用程序 Soilresp1D对不同类型场地进行一维土

层非线性地震反应分析，通过与双曲动骨架本构及等

效线性化方法计算结果及实测数据对比，验证本文本

构和一维土层非线性地震反应分析的合理性和动骨架

本构改进效果。 
数值分析中输入地震动时程如图 2（a）所示，其

峰值加速度为 2.02 m/s2，截止频率 15 Hz，离散时间
步距为 0.02 s，按照时域非线性分析方法稳定性的要
求，各模型计算时间步距确定为 0.0025 s。通过对输
入地震动时程进行插值，使其满足计算时步的要求。 
3.1  模型一：薄覆盖层场地 

场地覆盖层厚度 8.5 m，分别为回填土和碎石土，
表 1给出了计算模型参数，表 2列出了不同土体动力
剪切非线性特性参数。由输入地震动截止频率并依据

式（25）确定了各分层土的计算厚度，据此对计算模
型进行了离散，底边界设置为人工边界，地震动由此

输入。 
表 1 薄覆盖层场地计算模型 

Table 1 Model for thin overburden sites 

土类号 土层名称 
深度

/m 

层厚

/m 

剪切波速

/(m·s-1) 
密度 

/(g·cm-3) 

1 回填土 6.2 6.2 134 1.76 

2 碎石土 8.5 2.3 294 2.15 

3 计算基底 — — 511 2.65 

分别采用基于对数动骨架本构和双曲动骨架本构

的一维土层时域非线性地震反应分析方法得到了地表

加速度峰值及归一化反应谱（阻尼比 5%），如图 2（b）
所示。对数动骨架本构式（3），（4）中的系数由表 2
给出的剪切模量、阻尼比与剪切应变试验数据拟合得

到。为对比分析，图 2（b）中亦给出了等效线性化方
法计算结果。结果表明，基于对数动骨架本构、双曲

动骨架本构的土层时域非线性地震反应分析得到的地 
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表 2 土体动力剪切非线性特性参数 

Table 2 Nonlinear characteristic parameters of dynamic shear of  

soils 

剪应变/(10-4) 
土层 参数 

0.05 0.1 0.5 1 5 10 50 100 

G/Gmax 0.96 0.95 0.8 0.7 0.3 0.2 0.15 0.1 
填土 

ζ 0.025 0.028 0.03 0.035 0.08 0.1 0.11 0.12 

G/Gmax 0.965 0.935 0.775 0.66 0.3 0.25 0.105 0.09 碎 

石 ζ 0.006 0.01 0.03 0.045 0.088 0.103 0.124 0.13 

G/Gmax 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 
基岩 

ζ 0.004 0.008 0.01 0.015 0.021 0.03 0.036 0.046 

面加速度峰值分别为 1.52，1.69 m/s2，等效线性化方

法计算得到的地面加速度峰值为 3.71 m/s2，其中等效

线性化方法峰值加速度最大，对数动骨架本构峰值加

速度最小。由图 2（b）可以看出，两种动骨架本构的
地震反应计算结果除 0.08～0.09，0.18～0.3 s周期范
围内有一定差异，其余相近、变化趋势基本一致，但

与等效线性化计算结果差异较明显。相对于等效线性

化方法归一化加速度反应谱，两动骨架本构的归一化

反应谱偏大，且长周期段（>0.7 s）反应谱放大效应更
明显。由此可知，基于时域非线性方法得到的薄覆盖

土层场地地震反应峰值较小，特征周期较大，比等效

线性化方法结果更合理。 
计算中亦输出了相应层位的应力应变反应，以分

析对数动骨架本构和双曲动骨架本构的应力–应变关

系差异。图 2（c），（d）分别给出了对数动骨架本构
和双曲动骨架本构计算得到的第 4 层回填土层的应
力–应变曲线，可以看出对数动骨架曲线的滞回圈比

双曲动骨架曲线的滞回圈饱满。结果表明，对数动骨

架本构在计算薄覆盖层场地的地震反应时能较好地体

现土体土体的塑性变形。因此，对数动骨架本构的应

力–应变关系能较好地刻画土体的非线性特征。 

 

 

 

图 2 模型一输入地震动时程和两种动骨架本构的场地地震 

反应 

Fig. 2 Time-history curves of input ground motion and seismic  

.responses of two dynamic skeleton constitutive models  

.for thin overburden sites 

3.2  模型二：软弱场地 

以一软弱场地为例，采用本文方法进行了地震反

应分析，进一步验证了本文对数动本构模型计算结果

的可靠性。该场地分析模型覆盖层厚度 27.2 m，由淤
泥质黏土、粉质黏土等 10种软黏性土组成，图 3（a）
给出了模型剪切波速随深度变化趋势，图 3（b），（c）
分别为不同土体对应的剪切模量比、阻尼比与剪应变

水平的关系曲线。由输入地震动（图 2（a））截止频
率并依据式（25）确定了各分层土的计算厚度。据此
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对计算模型进行了离散，基岩底边界为人工边界并由

此输入地震动。 

 

 

图 3 模型二土体相关参数 

Fig. 3 Related parameters of soils for soft-soil layer sites 

淤泥质粉质黏土是不良的软弱土体，抗剪能力较

差，在地震动作用下土层变形大，且产生较大的塑性

变形。分别采用基于对数动骨架本构和双曲动骨架本

构的一维土层时域非线性地震反应分析方法得到了地

表地震加速度反应，亦给出了等效线性化方法计算结

果，如图 4（a）所示。结果显示，对数动骨架本构、
双曲动骨架本构的土层时域非线性地震反应分析得到

的地面加速度峰值分别为 2.88，2.74 m/s2，等效线性

化方法得到的地面加速度峰值 1.59 m/s2，其中等效线

性化方法峰值最小，对数动骨架本构的峰值最大。图

4（a）结果表明，两种动骨架本构的地震反应计算结
果除 0.2 s周期内有一定差异，其余相近，变化趋势基

本一致，但与等效线性化方法计算结果在短周期和长周

期段差异较明显。相对于等效线性化方法归一化加速度

反应谱，两动骨架本构在小于 0.2 s、大于 3 s周期范围
的反应谱偏大，其余周期段反应谱偏小，中频段地震动

计算值较等效线性结果小，无放大现象。不难看出，基

于两动骨架本构得到的软弱场地地震反应峰值较大，特

征周期较小，比等效线性化方法结果更合理。 
图 4（b），（c）分别给出了对数动骨架本构和双

曲动骨架本构计算得到的淤泥质土层的应力–应变曲

线，可以看出两者形状基本相似，但对数动骨架本构

的土体应力–应变反应比双曲动骨架本构大，塑性变

形明显。与模型一薄覆盖层场地计算结果对比可知，

软弱土层的塑性变形显著，这与实际软弱场地所表现

的非线性特征一致，进一步验证了对数动骨架本构应

力–应变关系的合理性。 

 

 

 

图 4 模型二两种动骨架本构的场地地震反应 

Fig. 4 Seismic responses of two dynamic skeleton constitutive  

models for soft-soil layer sites 
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3.3  模型三：Eureka Canyon Road场地 
此外，本文以美国加州 Corralitos 地区的 Eureka 

Canyon Road场地影响观测台阵的场地资料为基础，
建立了一维土层地震反应分析模型，输入地震动为地

表下 33 m处获取的强震动加速度记录（如图 5所示，
峰值加速度为 0.75g）。采用本文对数动骨架本构的时
域方法计算得到了分析模型场地地表加速度反应，与

地表观测记录对比，再次验证了本文对数动骨架模型

的可靠性。该模型场地覆盖层厚度 33 m，由黏土组成，
分析模型相关参数如表 3所示。 

表 3 Eureka Canyon Road场地分析模型 

Table 3 Model for Eureka Canyon Road site 

土类 厚度 
/m 

密度 
/(t·m-3) 

sv  
/(m·s-1) 

0a  
/(10-7) 

0b  
/(10-4) 

1a  
/(10-3) 1b  

3  5.5 1.68 383 4.05 6.19 3.73 4.3 
3  7.5 1.68 585 1.74 2.65 3.73 4.3 
3 10.0 1.68 410 3.54 5.40 3.73 4.3 
3  4.5 1.68 683 1.27 1.95 3.73 4.3 
1  5.5 1.92 719 1.00 1.72 7.18 3.7 

图 5 实测基岩地震动加速度时程 

Fig. 5 Time-history curves of measured bedrock acceleration 

由表 3可以看出，分析模型主要由基岩与黏土组
成，属于中硬场地。以基岩地震动加速度为输入，采

用基于对数动骨架本构的土层时域非线性地震反应分

析方法得到了地表加速度反应，并与地表观测强震动

加速度记录对比，如图 6（a）所示。结果显示，对数
动骨架本构方法和等效线性化方法得到的地面加速度

峰值分别为 0.81g，0.82g，实测值 0.72g，对数动骨架
本构方法得到加速度峰值与实测值误差为 12.5%。 

图 6（a）所示结果表明，基于对数动骨架本构的
数值分析归一化地表加速度反应谱在 1 s周期范围内
与实测结果相近。1 s以上的长周期归一化反应谱较实
测结果偏大，但其变化趋势相似。如图所示，等效线

性化结果在中频段地震动计算值有明显的放大现象

（通常被视为“共振”效应），基于对数动骨架本构的

数值分析结果与实测结果一致，无“共振”效应，其

计算结果较等效线性化结果理想。 
图 6（b）示出了黏土层第 4层的应力–应变曲线，

不难看出，基于本文本构得到的应力–应变曲线呈梭

型，塑性变形明显，滞回曲线较符合实际。可见对数动

骨架本构应力–应变关系符合土体非线性特征，用于一

维土层场地非线性地震反应分析可行，且结果可靠。 

 

 
图 6 对数动骨架本构在 Eureka Canyon Road场地地震反应与 

.实测数据比较 

Fig. 6 Comparison between responses calculated by logarithmic 

constitutive model and measured data of Eureka Canyon Road site 

 

4  结    论 
对数动骨架本构从对数骨架曲线 ( )f γ 出发，参照

“Masing法则”中的二倍法则和对数动骨架曲线的基
本假定，以加卸载转折点应力应变为参考应力应变点

建立了对数动骨架本构基本表达式，引入滞回阻尼比

系数，得到新的滞回阻尼比系数计算公式。对数骨架

曲线渐近线上升较缓慢，随着应变的增大应力较双曲

骨架曲线上升缓慢，滞回圈较宽，解决了双曲动骨架

本构在土层时域非线性地震反应分析中土体非线性特

性不明显的问题。本文采用交叠网格一维土层时域地

震反应分析方法，实现了基于对数动骨架本构的时域

土层非线性地震反应分析。本文方法在应用于土层地

震反应分析时，与等效线性化方法所需参数（密度、

波速、厚度、 0/G G γ− 和λ γ− 曲线）相同，易通过

试验获取。 
本文通过不同类型场地一维非线性地震反应分

析，与双曲动骨架本构及等效线性化方法计算结果及
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观测测结果对比，验证了基于对数动骨架本构的一维

土层非线性地震反应分析的合理性及对数动骨架本构

体现的土体非线性效应的可靠性，主要特征概述如下： 
（1）薄覆盖层场地时域非线性地震反应结果显

示， 基于两动骨架本构得到的地震反应峰值较小，特
征周期较大，比等效线性化方法结果更合理。对数动

骨架本构较双曲动骨架本构更能体现土体的阻尼效

应，表现为滞回圈较饱满，由于骨架渐近线上升较缓，

塑性变形较双曲动骨架本构明显。 
（2）软弱场地非线性地震反应结果表明，基于两

动骨架本构得到的软弱场地地震反应峰值较大、特征

周期较小，比等效线性化方法结果更合理。对数动骨

架本构的土体应力–应变反应比双曲动骨架本构大，

塑性变形明显。 
（3）场地影响观测台阵 Eureka Canyon Road分

析模型数值结果显示，对数动骨架本构方法得到的地

面加速度峰值与实测值误差为 12.5%，地表加速度反
应谱在 1 s周期范围内与实测结果相近，基于对数动
骨架本构的数值分析结果在中频段无“共振”效应，

其计算结果较等效线性化结果理想。 
（4）与等效线性化方法及双曲动骨架本构计算结

果对比，对数动骨架本构应力–应变关系能较好的刻

画土体非线性特征，用于一维土层场地非线性地震反

应分析可行，且结果可靠。 
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薄层充填岩石节理剪胀特性试验研究 
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摘  要：岩石节理剪胀特性是影响节理渗流的重要因素，主要受节理表面粗糙性和法向应力的影响。而对于充填岩石
节理而言，其剪胀特性还受到充填介质的影响。为了研究薄层充填岩石节理的剪胀特性，首先制备了 3 组具有 Barton
标准剖面线形貌特征、充填度∆ =0.00，0.25，0.50，0.75及 1.00的薄层充填模拟岩石节理试件，然后在低、中、高三
级法向应力下进行直剪试验，得到了薄层充填岩石节理试件法向位移–剪切位移曲线及其破坏特征。结果表明：在低

法向应力条件下，节理表面粗糙性和充填度共同影响薄层充填岩石节理试件的剪胀特性，而在中高法向应力条件下，

节理表面粗糙性是影响其剪胀特性的关键因素；薄层充填岩石节理破坏特征包含充填介质的剪切挤碎和节理上下表面

粗糙凸起体被剪断两种，且随着充填度的增加，充填介质剪切挤碎逐渐占主导地位，成为薄层充填岩石节理试件的主

要破坏特征。在此基础上，考虑充填介质对节理表面粗糙度系数 JRC 的弱化作用，建立了薄层充填岩石节理峰值剪胀
角随充填度呈指数变化的经验关系式，并通过直剪试验数据和已有文献数据对其适用性进行了初步分析。 
关键词：岩石力学；薄层充填岩石节理；直剪试验；剪胀；充填度 
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Experimental study on shear dilatancy characteristics of thinly-infilled rock joints 

XIAO Wei-min1, 2, YU Huan1, 2, ZHU Zhan-yuan1, 2, LI Rui1, 2, LIU Wei-chao1, 2 
(1. School of Civil Engineering, Sichuan Agricultural University, Dujiangyan 611830, China; 2. Sichuan Higher Education Engineering 

Research Center for Disaster Prevention and Mitigation of Village Construction, Sichuan Agricultural University, Dujiangyan 611830, China) 

Abstract: The shear dilatancy has a significant effect on the seepage properties of rock joints, which is influenced by the 

roughness and normal stress acting on the rock joint surface. However, except for joint the surface roughness and normal stress, 

the infills also have an important effect on the shear dilatancy of infilled rock joints. So, in order to investigate the shear 

dilatancy of thinly-infilled rock joints, three groups of specimens which have the same surface roughness as Barton's standard 

profiles and different infill thicknesses are prepared firstly. Then the direct shear tests are performed on these specimens under 

three levels of normal stress, and the normal displacement vs. shear displacement curves and failure characteristics of 

thinly-infilled rock joints are obtained. The results show that the shear dilatancy is influenced by both the surface roughness and 

the infill thickness under low normal stress condition, whereas the surface roughness is the key factor influencing the shear 

dilatancy under middle and high levels of the normal stress. Furthermore, the failure modes of specimens include the shear and 

crush of infill particles and the shear of surface asperities, and the former failure mode becomes dominant with the increase of 

infill thickness. Then an empirical exponential expression is proposed to describe the peak shear dilatancy angle of 

thinly-infilled rock joints quantitatively by considering the weakening effect of infills on joint surface roughness, which is 

validated preliminarily by the direct shear test results and published data in literatures.  

Key words: rock mechanics; thinly-infilled rock joint; direct hear test; shear dilatancy; infill ratio  

0  引    言  
岩体在经历地质构造运动以及浅表生地质作用

后，内部广泛存在各类不同规模的节理，这在一定程

度上对岩体强度和稳定性起控制作用[1]。同时岩体又

赋存在一定地下水环境中，且完整岩块渗透系数远远

小于节理渗透系数[2]，因而岩石节理是地下水在岩体

中渗流的主要通道。对于非充填岩石节理，其隙宽大
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小是影响地下水渗流流量的决定因素，而节理隙宽大

小的改变主要源自节理在剪切错动过程中的剪胀效

应[3-6]。因此，岩石节理剪胀特性是研究其渗流特性的

基础。 
目前关于非充填岩石节理渗流特性的研究成果也

主要从剪胀效应对节理隙宽变化的影响方面着手，如：

Barton 等[7]考虑剪胀效应的影响，建立了剪切过程中

节理机械隙宽增量 ΔE 与剪胀角之间的定量关系，在
此基础上建立了节理水力隙宽和机械隙宽之间的经验

关系式；Esaki等[8]、Olsson等[9]通过岩石节理室内剪

切–渗流耦合试验对上述 Barton 经验关系式进行了验
证和改进；Lee等[10]通过岩石节理室内剪切–渗流耦合
试验得出岩石节理水力隙宽存在一个临界值，当节理

水力隙宽小于该临界值时，水力隙宽与机械隙宽呈线

性变化关系，且节理剪胀效应直接影响节理渗透性的

变化；赵延林等[11-12]采用离散元数值方法建立裂隙岩

体离散元数值模型，建立了岩石节理剪胀–渗流耦合模
型，研究了剪胀效应对岩石节理渗透系数的影响；夏

才初等[13]通过常法向刚度条件下岩石节理剪切–渗流
耦合试验，研究剪切过程中岩石节理的渗流特性演化

规律，结果表明岩石节理等效水力开度与剪胀变形都

存在三阶段变化规律：快速增长阶段、增速变缓阶段

和稳定阶段。 
但是，对于天然岩石节理而言，由于风化、侵蚀

等物理作用和节理岩壁间剪切错动影响，节理中将产

生一定厚度的充填物，形成充填节理。自然界中绝大

部分天然岩石节理都是充填节理。根据充填物厚度不

同可将充填节理分为薄膜、夹泥、薄层夹层和厚层四

类[14]。其中，薄层夹层和厚层充填节理中充填物厚度

较大，节理上下岩壁间不存在接触，节理力学和渗流

特性主要由充填介质的性质控制，与节理岩壁强度和

表面粗糙度无关，一般参照土力学的相关理论进行研

究；薄膜和夹泥充填节理中充填物厚度较薄，一般小

于或略大于节理表面平均起伏差，在此将该类充填节

理定义为薄层充填节理。此类充填节理既不同于非充

填节理，也不同于厚层充填节理。一方面，与非充填

节理相比，薄层充填节理中充填介质对其剪切力学特

性有显著的弱化作用；另一方面，与厚层充填节理相

比，薄层充填节理剪切强度受节理岩壁表面形貌的影

响十分明显。 
目前关于充填岩石节理剪胀力学特性的研究还不

多见。如：Papaliangas等[15]和Phien-wej等[16]通过充填

岩石节理室内直剪试验发现，随着充填岩石节理中充

填介质厚度的增加，节理剪胀效应逐渐减弱，当充填

介质厚度达到一定值时，节理仅表现为剪缩；许江等[17]

通过对充填石膏模拟岩石节理进行剪切–渗流耦合试
验，发现节理剪胀位移随着充填介质厚度的增加而减

小，直至出现较大的负值；Indraratna等[18-21]通过一系

列充填岩石节理直剪试验发现：当充填介质厚度较小

时，剪切过程中岩石节理上下岩壁在发生很小的剪切

位移时就会产生接触，节理表面粗糙凸起体开始介入

剪切过程，产生剪胀效应；随着充填介质厚度的增加，

充填介质逐渐隔绝节理上下岩壁之间的接触作用导致

剪胀效应逐渐减弱；当充填厚度增加到某一临界值时，

剪切过程中节理上下岩壁在剪切过程中不再接触，充

填岩石节理试件法向变形特性主要表现为充填介质的

剪缩效应；Mirzaghorbanali等[22]通过对规则锯齿状模

拟岩石节理试件进行常法向刚度条件下的直剪试验，

结果表明在初始法向应力较小且充填度小于1.0时，试
件表现为剪胀，且随着充填度的增加逐渐转变为剪缩；

Shrivastava等[23]通过对规则锯齿状模拟岩石节理试件

同时进行常法向刚度和常法向应力条件下的直剪试验

发现，随着充填度的增加，节理试件主要表现为剪缩，

且试件在常法向刚度条件下的剪缩现象更加明显；

Han等[24]通过对充填石膏和砂混合料的模拟岩石节理

试件进行常法向刚度条件下的循环剪切试验，结果发

现试件均表现为剪缩。在上述研究成果中，研究人员

仅对充填岩石节理剪胀效应进行定性描述，而没有对

其进行定量研究。特别地，对于充填介质厚度较小的

薄层充填岩石节理，其剪胀力学特性同时受充填介质

厚度和节理粗糙表面形貌影响，作用机理较为复杂，

目前关于该方面的研究成果还比较欠缺。 
鉴于此，本文以具有Barton标准节理剖面线形貌

特征的薄层充填模拟岩石节理为研究对象，通过薄层

充填模拟岩石节理试件室内直剪试验研究充填介质厚

度和节理表面粗糙性对其剪胀力学特性的影响，在此

基础上建立薄层充填岩石节理峰值剪胀角公式并对其

适用性进行分析，为后续研究充填岩石节理剪切–渗流
演化规律奠定理论基础。 

1  直剪试验方案 
1.1  薄层充填岩石节理试件制备 

为了定量表征岩石节理表面粗糙程度，Barton等[2]

给出了岩石节理10条标准剖面线，任意天然岩石节理
表面粗糙性可将其剖面线与标准剖面线进行比较得

到。该方法已被国际岩石力学与岩石工程学会所采纳，

广泛应用于岩体工程领域[25]。在此制备模拟岩石节理试

件时，为了研究节理表面粗糙性的影响，选取第5条、
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第6条和8条Barton标准剖面线作为典型剖面线（如表1
所示），通过对其进行精细数字化处理得到典型剖面

线二维坐标数据，具体过程详见文献[26]。然后将精
细化处理后的二维坐标数据导入Solidworks软件中重
构标准剖面线，并沿垂直剖面线所在平面方向将剖面

线拉伸为三维粗糙面，得到含标准剖面线形貌特征的

岩石节理表面三维数字模型，再采用光敏树脂利用3D
打印技术得到具有标准剖面线形貌特征的岩石节理面

板（如图1（a）所示）。最后将光敏树脂节理面板放
置在图1（b）所示模型盒（平面尺寸为200 mm×200 
mm）的中部凹槽处，浇筑水灰比为0.44的净水泥浆（基
本力学参数见表2），养护后得到偶合模拟岩石节理试
件。 

表 1 Barton标准节理剖面线[2] 

Table1 Standard joint profiles proposed by Barton 

编

号 
序

号 
标准节理剖面线 JRC0 

平均起

伏差
h/mm 

#1 5  8～10 7.98  
#2 6  10～12 10.96 
#3 8  14～16 12.93  
    

表 2 净水泥浆基本力学参数 

Table 2 Basic mechanical parameters of cement slurry 

参数 黏聚力
c/MPa 

内摩擦角 
φ/(°) 

单轴抗压强

度 cσ /MPa 
弹性模量

E/MPa 

数值 10.35 27.89 28.3 3140 

   

（a）光敏树脂节理面板                （b）模型盒 

图 1 模拟岩石节理试件制备 

Fig. 1 Preparation of artificial rock joint specimens 

在制备好偶合模拟岩石节理试件后，采用粒径为

0.3～0.6 mm的石英砂作为充填介质制备薄层充填模
拟岩石节理试件。根据Ladanyi等[27]关于充填度∆的定
义，不同充填度下所需充填介质厚度 t按下式计算： 

/t h∆ =   ，                (1) 
式中，h为岩石节理表面平均起伏差。 

试验中设定5种充填度∆ =0.0，0.25，0.50，0.75
和1.0，结合表1所示3条典型标准剖面线的平均起伏差
h值，即可得到不同充填度情况下所需充填介质厚度

t。为了精确控制充填介质厚度，图2所示装置采用如
充填石英砂，具体步骤如下：①将制备好的偶合模拟

岩石节理试件放置在基座上，保证试件左右部分是完

全吻合的，拧紧定位螺杆；②轻轻转动推进手柄，试

件右半部分逐渐向右侧整体平移，此时观测右侧数显

百分表读数，当读数达到所需充填介质厚度 t时拧紧
锁止蝶形螺母，此时试件左右岩块间形成宽度为 t的
空隙；③将准备好的石英砂分次倒入空隙中并用细铁

丝捣实，即得到具有设定充填度的薄层充填岩石节理

试件。 
将充填好的试件沿节理四周用透明胶带缠紧密

封，防止后期试件安装过程中充填介质漏掉以及上下

部分错位，试验时用小刀将胶带划开，避免胶带影响

试验结果。 

 

图 2 石英砂充填装置示意图 

Fig. 2 Schematic diagram of a device for filling quartz sands 
1.2  直剪试验方案 

薄层充填岩石节理直剪试验在四川农业大学村镇

建设防灾减灾四川省高等学校工程研究中心YZW50
岩石剪切试验机上进行（如图3所示）。直剪试验应力
边界条件采用常法向应力条件，所采用的三级法向应

力分别为 nσ =0.2 cσ ，0.5 cσ ，0.7 cσ ，其中 cσ 为净水
泥浆单轴抗压强度；试验时法向应力采用应力控制方

式，加载速率为0.6 kN/s，切向应力采用位移控制方式，
剪切速率为0.8 mm/min，当剪切位移达到20 mm时停
止试验。 
为了量测薄层充填岩石节理试件在剪切过程中的

法向位移和剪切位移，沿剪切方向在上剪切盒顶板左

右两端和下剪切盒左侧端板分别布置了2支高精度位
移传感器（如图3所示），测量时取2支传感器读数平
均值作为法向位移和剪切位移量测结果。 
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本次试验共有3组薄层充填岩石节理试件，对应3
种节理表面粗糙程度；每组试件包含15个试件，对应5
种充填度和三级法向应力的情况。其中充填度为零时

重复作了两次，一共进行了54组直剪试验。 

 

图 3 YZW50岩石剪切试验机 

Fig. 3 YZW50 rock shear system 

2  直剪试验结果 
2.1  剪切应力–剪切位移曲线 

薄层充填岩石节理试件在三级法向应力下的典型

剪切应力–剪切位移曲线如图4所示（限于篇幅仅列举
#1试件剪切应力–剪切位移曲线），相应的峰值剪切强
度汇总如表3所示。由图4可知：随着充填度的增加，
薄层充填岩石节理试件峰值抗剪强度逐渐降低，且曲

线峰值点逐渐趋于不明显。 

 

  

 

图 4 #1试件剪切应力–剪切位移曲线 

Fig. 4 Shear stress vs. shear displacement curves of specimen No.1 

表 3 薄层充填岩石节理试件峰值抗剪强度试验结果 

Table 3 Peak shear strengths of thinly-infilled rock joints 

峰值抗剪强度 τf /MPa 法向应力 

nσ  充填度 #1 #2 #3 
0.00  5.378  6.290  7.654 
0.25  4.712  5.231  5.815 
0.50  4.121  4.277  4.933 
0.75  3.738  3.906  3.926 

0.2 cσ  

1.00  3.209  3.298  3.414 
0.00 12.096 11.079 14.496 
0.25  9.541 10.008 11.091 
0.50  9.173  9.411 10.426 
0.75  8.869  8.902  9.176 

0.5 cσ  

1.00  8.307  8.501  8.392 
0.00 15.353 15.402 15.493 
0.25 13.231 14.278 15.026 
0.50 12.672 13.499 13.738 
0.75 12.093 12.163 12.321 

0.7 cσ  

1.00 11.610 12.222 11.277 

2.2  法向位移–剪切位移曲线 

3组具有不同充填度的薄层充填岩石节理试件法
向位移–剪切位移曲线如图5～7所示。由图5～7可知：
对于#1和#2试件，在低法向应力（ nσ =0.2 cσ ）条件下，
当充填度为零时表现出较明显的剪胀现象，但随着充

填度的增加，试件的法向位移逐渐由剪胀转变为剪缩，

而在中、高法向应力（ nσ =0.5 cσ ，0.7 cσ ）条件下，
具有不同充填度的两组试件在剪切过程中主要表现为

剪缩，且剪缩现象的明显程度随充填度的增加而增加；

对于#3试件，在不同充填度情况下，试件在剪切初期
均表现为剪缩，这主要是由于充填介质颗粒之间相互

调整位置引起的，剪缩明显程度随法向应力的增加而

减小，且随着剪切位移的增加，节理试件法向位移又

由剪缩逐渐发展为剪胀。 
另外需要说明的是，对于#1和#3试件，当充填度
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为0.0，法向应力为0.7 cσ 时，其在剪切后期出现明显
剪缩现象，主要原因是在高法向应力下#1和#3节理试
件表面粗糙凸起体被磨平、岩壁被压裂引起的。 

 
图 5 #1试件法向位移–剪切位移曲线 

Fig. 5 Normal displacement vs. shear displacement curves of  

specimen No.1 

 

 

 

图 6 #2试件法向位移–剪切位移曲线 

Fig. 6 Normal displacement vs. shear displacement curves of  

specimen No.2 
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图 7 #3试件法向位移–剪切位移曲线 

Fig. 7 Normal displacement vs. shear displacement curves of  

specimen No.3 

2.3  试件破坏特征 

剪切作用下薄层充填岩石节理试件节理表面形貌

及充填介质典型破坏特征如图 8所示。图中列举了#3薄
层充填岩石节理试件在法向应力为 0.5 cσ 时充填度∆
分别为 0.00，0.25，0.50，0.75，1.00时的破坏特征；
同时为了便于对比分析，在图 8中还列举了#3试件在
剪切前的初始表面形貌。 
由图 8 可知：①对于充填度∆ =0.00 的非充填偶

合岩石节理，在剪切过程中主要是节理表面粗糙凸起

体受到挤压进而被剪断，试验结束后打开试件可以观

测到试件表面分布有大量由于表面微凸体被剪断挤碎

产生的颗粒物，并且在整个节理面上都分布有剪切擦

痕，在中高法向应力下节理表面粗糙凸起体基本被磨

平（见图 8（b））。②随着充填度增加，充填介质在节
理上下表面间形成了一个缓冲区，即节理试件上下表

面不再是一发生剪切位移就彼此挤压，而是要达到一

定剪切位移后节理上下表面才会产生接触，在挤压过

程中夹在其间的充填介质首先被挤碎，然后节理表面

凸起体才逐渐发生接触，并最终在相互挤压过程中被

剪断，试验后在节理面可以观测到节理岩壁水泥颗粒

和石英砂粉的混合物，且节理表面中部剪切擦痕显著

减少（见图 8（c））。③随着充填度的进一步增加，剪
切过程中充填介质间的挤压作用更加显著，而节理上

下表面间的相互挤压剪断作用进一步削弱，试验结束

后在节理面上有大量白色石英砂粉，而节理表面仅在

两侧端部位置有少量剪切擦痕（见图 8（d），（e））。
④当充填度进一步增加至∆ =1.0时，此时剪切作用主
要由充填介质承担，剪切破坏后一部分石英砂由于剪

切作用而挤碎呈粉末状，而节理表面形貌基本完好无

损（见图 8（f））。 
综上所述，与非充填岩石节理相比，由于充填介

质的存在，薄层充填岩石节理的破坏特征包含充填介

质的剪切挤碎和节理上下表面粗糙凸起体被剪断两

种，且随着充填度的增加，充填介质剪切挤碎逐渐占

主导地位，成为薄层充填岩石节理试件的主要破坏特

征。 

 

 

图 8 薄层充填岩石节理试件典型剪切破坏特征 

Fig. 8 Typical failure properties of thinly-infilled rock joints 

3  薄层充填岩石节理峰值剪胀角 
根据Barton的定义，岩石节理峰值剪胀角dn为节

理剪胀曲线在峰值剪切位移处的切线与水平方向的倾

角[2]。在获得如图5～7所示薄层充填岩石节理试件剪
胀曲线后，根据上述峰值剪胀角的定义计算#1，#2，
#3试件对应的峰值剪胀角，汇总结果如表4所示。需要
说明的是：①对于试验中没有明显峰值峰值抗剪强度

的试件，根据《土工试验方法标准：GB/T 50123—
2019》[28]选取峰值剪切位移为4 mm，进行峰值剪胀角
计算；②为了便于分析，对于试件出现剪缩现象的情

况，在此也按照Barton关于峰值剪胀角的定义进行计
算，但所得计算结果用负号表示，将其与剪胀情况所

得结果进行区分。 
将表4所得3组薄层充填岩石节理试件在三级法向

应力作用下的峰值剪胀角计算结果用柱状图表示如图

9所示。由图9可知：
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图 9 3组薄层充填岩石节理试件峰值剪胀角汇总结果 

Fig. 9 Summary of peak dilation angles of three groups of thinly-infilled rock joint specimens 

（1）在低法向应力条件下，当充填度较小（∆ = 
0.0～0.25）时，薄层充填岩石节理试件主要表现为剪
胀，且峰值剪胀角随节理表面粗糙性增大而增大，而

当充填度较大（∆ =0.5～1.0）时，薄层充填岩石节理
试件主要表现为剪缩，此时峰值剪胀角也表现为随节

理表面粗糙性增大而增大的特点，这说明在低法向应

力条件下，节理表面粗糙性和充填度共同影响薄层充

填岩石节理试件的剪胀特性。 
（2）在中高法向应力条件下，#1和#2试件在不

同充填度情况下均表现为剪缩，且峰值剪胀角同样随

节理表面粗糙性增大而增大，而#3试件在不同充填度
情况下（∆ =0.0除外）主要表现为剪胀，但峰值剪胀
角随充填度增加而减小，这说明在中高法向应力条件

下，节理表面粗糙程度是影响其剪胀特性的关键因素。 
表 4 薄层充填岩石节理试件峰值剪胀角试验值 

Table 4 Results of peak dilation angle of thinly-infilled rock joint  

specimens 
峰值剪胀角dn/(°) 试件

编号 充填度∆  
0.2 cσ  0.5 cσ  0.7 cσ  

0.00   3.552 -1.789  -3.676 
0.25  -2.310 -4.487  -4.099 
0.50  -3.239 -4.779  -4.534 
0.75  -7.480 -5.261  -5.566 

#1 

1.00 -10.772 -9.348 -10.585 
0.00  2.022 -1.559  -5.333 
0.25  1.884 -3.432  -4.967 
0.50 -2.889 -3.961  -7.340 
0.75 -5.241 -4.836  -9.531 

#2 

1.00 -9.871 -7.925  -9.875 
0.00  7.744  4.491   2.973 
0.25  6.141  6.197   4.986 
0.50  2.279  6.320   3.149 
0.75 -0.276  1.836   2.987 

#3 

1.00 -4.309  1.046   0.567 

上述关于薄层充填岩石节理剪胀特性影响因素的

分析可以用图10所示关系图表示。 

图 10 薄层充填岩石节理剪胀特性影响因素分析 

Fig. 10 Influencing factors of dilation property of thinly-infilled  

rock joints 

4  薄层充填岩石节理峰值剪胀角公式 
4.1  峰值剪胀角经验公式的建立 

基于大量非充填岩石节理试件直剪试验结果，

Barton提出了非充填岩石节理峰值剪胀角经验公式[2]： 

n nJRC lg(JCS/ )d σ= ⋅   。       (2) 
式中  dn为峰值剪胀角；JRC为节理表面粗糙度系数；
JCS为节理岩壁抗压强度，可取为完整岩石单轴抗压
强度 cσ ； nσ 为作用于节理面上的法向应力。 

由于上述Barton峰值剪胀角经验公式具有参数物
理意义明确且确定方式简单和公式实用性较强的特

点，已在工程实践中得到广泛运用，因而在建立薄层

充填岩石节理峰值剪胀角公式时，参考Barton峰值剪
胀角经验公式，将充填介质对剪胀特性的影响考虑为

充填介质对岩石节理表面粗糙性的弱化，引入粗糙度
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修正系数C，得到考虑充填介质影响的薄层充填岩石
节理峰值剪胀角经验公式： 

nfilled 0 nJRC lg(JCS/ )d C σ= ⋅ ⋅  ， (3a) 
其中， 

2
1 e pC p ∆⋅= ⋅   。           (3b) 

式中  C为薄层充填岩石节理粗糙度修正系数；JCS
及 nσ 含义同式（2）；∆为充填度；p1和p2为待定系

数，与充填介质类型、节理岩壁岩性等参数有关。JRC0

为非充填岩石节理粗糙度系数，在已知节理剖面线二

维坐标数据后可由Tse等[29]公式计算如下： 

2JRC 32.2 32.47 lg Z= +   ，        (4a) 

其中， 
1/ 22

2
2 120

1

1 d 1 ( )
d ( )

Mx L

i ix
i

yZ y y
L x M x

=

+=
=

  = = −   ∆   
∑∫ 。(4b) 

式中  L为节理剖面线在 x方向的投影长度；Δx为沿
x方向取样间距，取值为 0.5 mm；Δy= 1i iy y+ − 为剖面

线上相邻两取样点在 y方向的高度差，M为取样间距
总数。 

根据式（4）计算得到#1，#2和#3试件的节理表面
粗糙度系数JRC0分别为11.6，12.3和15.7。在此基础上
就可以根据薄层充填岩石节理剪胀角试验结果对式

（3）进行拟合，确定待定系数p1和p2。由于Barton岩
石节理峰值剪胀公式仅适用于剪胀情况，因而在此进

行拟合分析时仅考虑剪胀情况，首先根据表4将峰值剪
胀角为正的数据选出来，按照式（3a）反算对应的薄
层充填岩石节理粗糙度修正系数C，对于充填度相同
而法向应力不同的同一组试件，对取其平均值作为相

应的粗糙度修正系数，然后按照式（3b）进行拟合分
析，拟合曲线如图11所示，得到拟合曲线表达式如下： 

1.159 21.013e ( 0.874)C R∆−= =   。  (5) 

需要说明的是：在对具有相同充填度的薄层充填

岩石节理试件进行粗糙度修正系数C进行计算时，根
据峰值剪胀角反算不同法向应力条件下的（CJRC0）

值再进行平均时，对于差异明显较大的计算结果已剔

除。 
再将式（5）代入式（3a）中得到薄层充填岩石节

理峰值剪胀角经验公式如下： 
-1.159

nfilled 0 nJRC (1.013e ) lg(JCS/ )d ∆ σ= ⋅ ⋅  。 (6) 

式（6）即为针对文中薄层充填砂模拟岩石节理试
件峰值剪胀角经验公式。由图11所示拟合结果可知：
式（6）与试验数据较为吻合，采用式（3b）所示指数
关系式可以较好地反映薄层充填岩石节理粗糙度修正

系数C与充填度Δ之间的定量关系；同时，待定系数p1

和p2与充填介质类型以及节理岩壁岩性有关。 

图 11 试验数据拟合分析曲线 

Fig. 11 Fitting curve of experimental data 

4.2  公式适用性分析 

为了验证上述薄层充填岩石节理峰值剪胀角指数

经验关系式的适用性，选取文献[7]公开的充填粉煤灰
模拟岩石节理试件剪胀曲线，求解相应的峰值剪胀角，

结果如表5所示。文献[7]中所采用的石膏模拟岩石节
理试件基本力学参数如表6所示。选取表5中出现剪胀
的情况，采用式（3b）所示指数表达式按照4.1节拟合
过程进行分析，最终得到如图12所示拟合曲线。由图
12可知：采用指数表达式对试验数据进行拟合，拟合
效果非常理想，说明采用指数表达式能够很好地反映

充填粉煤灰模拟岩石节理试件剪胀角随充填度的变化

规律。 
表 5 薄层充填岩石节理试件峰值剪胀角试验值 

Table 5 Results of peak dilation angle of thinly-infilled rock joints 
σn/kPa Δ dnfilled 

0.06 7.22 
0.14 4.25 
0.28 -0.15 
0.78 -1.90 

50 

1.11 -5.25 
0.12 3.92 
0.30 -1.53 
0.42 2.44 
0.69 -3.33 

100 

1.11 -5.27 

表 6 充填节理试件基本力学参数 

Table 6 Mechanical parameters of infilled rock joint specimens 

密度 

/(g·cm-3) 

单轴抗压强度 

/MPa 

基本摩擦角 

/(°) 

节理粗糙度 

JRC0 

1.85 3.5 30 10.04 

尽管根据图 12所示拟合结果表明，采用式（3b）
所示指数关系式可以较好地描述粗糙度修正系数C与
充填度∆之间的关系，但是由于试验数据有限，该指
数关系式的适用性还有待进一步深入研究，同时指数

表达式中的待定参数 p1和 p2并不是固定的常数，其

值与充填介质类型有关，在后续研究中将针对不同充

填介质进行试验，在此基础上得到不同充填介质对应
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的 p1和 p2值，为式（6）所示薄层充填岩石节理峰值
剪胀角经验公式的推广应用奠定基础。 

图 12 充填粉煤灰模拟岩石节理试件拟合曲线 

Fig. 12 Fitting curve of fly-ash-infilled artificial rock joints 

5  结    论 
通过对充填度∆ =0.0～1.0的3组薄层充填岩石节

理试件进行三级法向应力作用下的直剪试验，开展薄

层充填岩石节理试件剪胀力学特性研究，得到以下4
点结论。 
（1）在低法向应力条件下，节理表面粗糙性和充

填度共同影响薄层充填岩石节理试件的剪胀特性，即：

当充填度较小时，薄层充填岩石节理试件主要表现为

剪胀，而当充填度较大（∆ =0.5～1.0）时，薄层充填
岩石节理试件主要表现为剪缩；而在中高法向应力条

件下，节理表面粗糙程度是影响其剪胀特性的关键因

素。 
（2）由于充填介质的存在，薄层充填岩石节理破

坏特征包含充填介质的剪切挤碎和节理上下表面粗糙

凸起体被剪断两种，且随着充填度的增加，充填介质

剪切挤碎逐渐占主导地位，成为薄层充填岩石节理试

件的主要破坏特征。 
（3）基于室内直剪试验成果，以峰值剪胀角表征

薄层充填岩石节理试件剪胀特性，在参考Barton非充
填岩石节理峰值剪胀角经验公式的基础上，将充填介

质对试件剪胀特性的影响简化为充填介质对节理表面

粗糙度系数JRC的弱化作用，建立了薄层充填岩石节
理峰值剪胀角随充填度呈指数变化的经验关系式，并

通过直剪试验数据和已有文献试验结果对其进行了初

步验证。 
（4）在上述薄层充填岩石节理峰值剪胀角随充填

度呈指数变化的经验关系式中，待定系数p1和p2与充

填介质类型和节理岩壁岩性密切相关，因此其数值不

是定值，虽然在此对该公式进行了初步验证，但是仅

针对石英砂和粉煤灰两种充填介质，需要在后续研究

中开展含其他类型充填介质的薄层充填岩石节理试件

试验研究，进一步验证本文所建议公式的适用性。 
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基于单试件法的节理岩体抗剪强度参数分析 
邓华锋，熊  雨，肖  瑶，齐  豫，李  涛，许晓亮

*
 

(三峡库区地质灾害教育部重点实验室(三峡大学)，湖北 宜昌  443002) 

摘  要：试样之间的差异不仅影响节理岩体直剪试验结果的离散性，更重要的是影响节理岩体“多试件法”抗剪强度
参数分析结果的合理性，为此，采用劈裂法制备了单节理砂岩试样，进行了节理面形貌扫描分析和直剪试验。研究结

果表明：①由于制样条件限制，试样之间的差异不可避免，试样的非均匀性导致了试验结果的离散，使得试样使用顺

序直接影响试验结果的分布规律；②基于 Barton 建立的节理面抗剪强度经验公式，提出了通过单个试样节理面形貌特
征扫描分析或者单次直剪试验确定该试样节理面 JRC 值和抗剪强度参数的“单试件法”，为定量分析同组各试样之间
抗剪强度参数差异提供了较好的思路；③提出了基于“单试件法”的节理岩体抗剪强度参数综合分析方法，将同组各试样

在不同法向应力下的抗剪强度试验值和计算值一起进行拟合分析，使得每个试样在不同法向应力下的剪切力学特性都有体

现，可以更加真实地反映该组试样节理面的剪切力学特性分布规律，而且可以消除试样使用顺序对试验结果的影响。 
关键词：节理岩体；节理面；形貌；差异；试验顺序；分形维数；单试件法 
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Shear strength parameters of jointed rock mass based on single test sample method 

DENG Hua-feng, XIONG Yu, XIAO Yao, QI Yu, LI Tao, XU Xiao-liang 
(Key Laboratory of Geological Hazards on Three Gorges Reservoir Area (China Three Gorges University)，Ministry of Education, Yichang 

443002, China) 

Abstract: The difference between the samples affects the discreteness of the direct shear test results and more importantly the 
rationality of the analysis results of the shear strength parameters of the multiple test sample method of jointed rock mass. For 

this reason, the single-joint sandstone samples are prepared by using the splitting method, and the joint surface morphology 
scanning analysis and direct shear tests are carried out. The results indicate that: (1) Due to the limitation of the sample 

preparation conditions, the difference between the samples is unavoidable. The non-uniformity of the samples leads to the 
discreteness of the test results, so that the order of use of the samples directly affects the distribution of the test results. (2) 

Based on the empirical formula for the shear strength of joint surfaces established by Barton, a single test sample method is 
proposed to determine the JRC and shear strength parameters of the joint surface of the samples through the scanning analysis 

of topography of single sample joint surface or single direct shear test, so as to provide a better idea for quantitative analysis of 
the difference in shear strength parameters between the same sample. (3) A comprehensive analysis method for the shear 

strength of jointed rock mass based on the single sample method is proposed. The shear strength test values and calculated 
values of the same set of samples under different normal stresses are fitted together, so that the shear mechanical properties of the 

samples under different normal stresses are reflected. It can more accurately reflect the distribution of shear mechanical properties of 
the joint surface of the samples, and can eliminate the influences of the order of use of the samples on the test results.  
Key words: jointed rock mass; joint surface; topography; difference; test sequence; fractal dimension; single test sample method 

0  引    言 
自然界中的岩体经历了漫长的成岩运动及地质构

造作用，使得岩体中含有大量节理、裂隙等宏观和微

观的不连续结构面，其整体和局部的变形稳定往往受

不连续面（如节理、裂隙等）控制，因此，节理面抗

剪强度参数的准确确定将直接影响工程岩体变形稳定

分析结果的合理性。节理面的抗剪强度参数一般通过

现场试验或者室内试验确定，现场试验可以较好地反

映节理面的真实性状，但是现场制样和加载的难度较
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大、成本高，试样数量一般较少；比较而言，由于室

内制样设备、加载设备和环境条件良好的可控性，室

内直剪试验的应用非常广泛。在现场直剪试验和室内

试验过程中，一般都是制备多个包含节理面的试样，

考虑不同的法向应力进行直剪试验，然后通过拟合分

析得到节理面抗剪强度参数黏聚力和摩擦角[1-3]，也即

常用的“多试件法”直剪试验。 
在节理岩体直剪试验中，节理面的形貌特征直接

影响其抗剪性能。无论是现场制备的天然节理试样[1-3]，

还是人工制备的节理试样[4-7]，都无法保证每个试样是

相同的，试样之间的差异不可避免。进一步讲，对制

备好的多个试样（拟进行不同法向应力直剪试验），即

使采用相同的法向应力进行直剪试验，得到的抗剪强

度差别可能依然会很大，这也是通常所说的试样本身

的差异导致的试验结果的离散性。试样之间的差异有

时候甚至会掩盖法向应力的影响，得到法向应力增大、

抗剪强度降低的异常现象；同时，由于试样之间的差

异，不同法向应力直剪试验时选用试样的顺序不一样，

得到的试验结果也不一样。 
试样之间差异对节理岩体抗剪强度参数的影响是

直剪试验中一个不可回避的问题。直剪试验是破坏性

试验，一般情况下，一个试样只能得到某一特定法向

应力对应的抗剪强度值。为了减少试样之间差异对试

验结果的影响，通常采用多试样重复试验的方法，但

由于样本的数量有限，重复试验也不能从根本上解决

这个问题[8]。徐颖等[9]、Hou 等[10]、Yan 等[11]研究提

出了单试件多级剪切试验方法，通过一个试样的多级

剪切试验分析得到该试样的抗剪强度参数，这种方法

思路比较清晰，操作方法比较简单，但是在单试件分

级加载过程，每级剪切过程都会对岩样造成损伤，导

致除第一级法向应力之外的每一级法向应力对应的抗

剪强度均小于同等法向应力下的常规直剪试验强度。

鉴于天然和人工制备节理岩样的差异，较多学者采用

相似材料对节理岩体进行了模型试验，这种方法可以

较好地提高平行岩样的相似度，减小试验结果的离散

性，但不足之处是相似材料很难模拟真实节理岩体在

复杂环境条件下性态变化。 
在直剪试验中，不同法向应力下的多试件剪切试

验或单试件多级剪切试验得到的节理试样抗剪强度，

均包含了节理试样本身差异和法向应力这两个因素的

影响，但对不同法向应力下的抗剪强度进行拟合分析

求解节理试样抗剪强度参数，主要是反映了法向应力

对抗剪强度的影响。换而言之，如果不区分试样之间

的差异，直接进行数据拟合分析，虽然数据分析结果

的相关系数可能较高，但得到的抗剪强度参数是否可

以真实地反映这一组试样的抗剪强度参数值得商榷。 
要较好地解决节理岩体直剪试验中存在的上述问

题，一方面需要定量地衡量各试样之间的差异，这就

需要寻求一种确定单个试样抗剪强度参数的方法；另

一方面，需要寻求一种分析计算方法，消除试样之间

差异导致的试样选用顺序对试验结果的影响，这样才

能分析得到比较符合实际的节理岩体抗剪强度参数。

因此，本文主要围绕这两个方面开展研究。 

1  单节理试样制备及试样间的差异 
由于采集、制备包含天然节理的岩样难度很大，

而且节理面的形貌特征很难控制，以往研究中通常

采用劈裂、切割或者相似材料预制的方法制备节理

岩样 [4-7, 10]，本文采用劈裂法制备单节理岩样。试验

用岩石为绢云母中粒石英砂岩，孔隙式钙质胶结，由

长石、石英、云母、岩屑等组成，碎屑组份有燧石岩

屑，粒径 0.3 mm，占 10%；石英碎屑，均匀分布，粒
径 0.3～0.5 mm，占 80%；基质组份为绢云母，占 10%。
首先将岩块切割成边长为 100 mm的立方块，然后顺
层理弱面将试样从侧面中间劈裂开，制备单节理试样。

从劈裂面的宏观形态来看，整体比较平直规则，典型

单节理试样如图 1所示，共选取 12个节理面形貌特征
比较一致的试样进行节理面的扫描分析和直剪试验。

设计进行 1.0，1.5，2.0，2.5 MPa等 4种法向应力的
直剪试验，每种法向应力 3个试样。直剪试验在 YZW 
1000型微机控制电动直剪仪上进行，如图 2所示。 

 
图 1 典型单节理试样 

Fig. 1 Typical single joint sample 

 
图 2 YZW 1000型微机控制电动直剪仪 

Fig. 2 YZW 1000 microcomputer control electric straight shear  

..instrument 

为了定量分析评价各试样节理面形貌特征的差

异，对制备好的单节理岩样，采用 ST500三维非接触
式表面轮廓仪对节理面进行扫描分析，如图 3所示。
ST500 三维非接触式表面形貌仪是目前国际上最先进
表面轮廓测量设备之一，采用激光共聚焦对样品表面
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进行扫描，最小扫描分辨率为 0.1 µm，自带的专业三
维分析软件可得到样品表面的多种形貌参数，如高度

参数、纹理参数、分形维数等。 

  
图 3 ST500三维非接触式表面轮廓仪 

Fig. 3 ST500 three-dimensional non-contact surface profiler 

典型岩样节理面的微观形貌扫描结果如图 4 所
示，节理面凹凸不平的起伏特征明显，不同方向差异

显著，存在明显的各向异性特征[12]。为了定量分析比

较不同试样节理面之间的差异，如图 5所示，将节理
面在 x，y方向均匀分成 10等份，分别得到 11条剖面
线，典型剖面线如图 6所示。 

图 4 典型节理面微观形貌扫描图 

Fig. 4 Scanning microtopography of typical joint surface 

图 5 节理面微观形貌分析网格图 

Fig. 5 Micromorphology analysis grids of joint surface 

图 6 典型试样节理面 x，y方向剖面轮廓线 

Fig. 6 Profiles of joint surface of typical samples in x and y  

directions  

从图 6可以看出，节理面 x，y两个方向的各条剖
面线起伏特征差异明显。以往的研究表明，分形维数

可以较好地定量表达不规则曲线形貌，而且比较方便

确定[12-16]，本文特采用分形维数表征节理面形貌特

征。ST500 自带的专业图像分析软件提取典型试样节
理各剖面线的分形维数（计盒维数），如表 1所示。 

表 1 典型试样节理面各剖面线分形维数 

Table 1 Fractal dimensions of section lines of joint surface typical  

..samples 

剖面线序号 0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 均值 标准差 

Dxi 1.25 1.04 1.07 1.07 1.02 1.04 1.03 1.14 1.09 1.12 1.05 1.08 0.07  

Dyi 1.04 1.09 1.16 1.20 1.02 1.22 1.46 1.02 1.08 1.02 1.10 1.13 0.13  

从表 1可以看出，该试样节理面 x方向剖面线分
形维数的最大值、最小值、均值、标准差分别为 1.25，
1.02，1.08，0.07，最大值与最小值相差 22.55%；y方
向剖面线分形维数的最大值、最小值、均值、标准差

分别为 1.46，1.02，1.13，0.13，最大值和最小值相差
43.14%。说明同一方向各剖面线之间，以及不同方向
各剖面线之间的差异都非常明显，也即，同一个试样，

按照不同的方向进行剪切也会得到不同的抗剪强度

值，这也是以往研究中较多提及的节理面粗糙度的各

向异性[12-13]。采用同样的方法统计得到 12 个试样节
理面 x，y方向的分形维数均值如表 2所示。试验过程
中统一沿 x方向进行剪切，表 2也列出了各试样抗剪
强度试验值。 
从表 2 的统计情况可以看出，12个试样 x，y 方

向分形维数的均值分别为 1.03～1.24，1.03～1.36，虽
然采用相同的方法制备单节理试样，但是节理面的形

貌特征差别依然存在，对应的抗剪强度试验值自然也

存在明显差别。 
按照以往“多试件法”直剪试验结果的分析思路，

对表 2列出的不同法向应力下节理试样的抗剪强度试
验值进行拟合分析，可以得到这组试样的节理面抗剪

强度参数，如图 7所示，黏聚力为 0.02 MPa，摩擦角
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为 46.11°，相关系数为 0.92。由于节理面是采用劈裂
方法制备的，节理面上、下盘的吻合度很高，根据

Patton 提出节理面抗剪强度理论[17]可知，在剪切作用

下由于切齿效应节理面表现出一定的黏聚力。 
表 2 各试样节理面 x，y方向分形维数均值 

Table 2 Mean values of fractal dimension in x and y directions of  

joint surface of samples 

编号 法向应
力/MPa 

x方向分形维数
均值 xD  

y方向分形维
数均值 yD  

抗剪强度试验

值/MPa 

S1.0-1 1.08 1.13 1.05 
S1.0-2 1.08 1.18 1.15 
S1.0-3 

1.0 
1.20 1.06 1.23 

S1.5-1 1.03 1.07 1.36 
S1.5-2 1.15 1.03 1.56 
S1.5-3 

1.5 
1.06 1.20 1.61 

S2.0-1 1.07 1.03 1.76 
S2.0-2 1.08 1.10 1.88 
S2.0-3 

2.0 
1.12 1.30 2.31 

S2.5-1 1.19 1.09 2.56 
S2.5-2 1.24 1.10 2.88 
S2.5-3 

2.5 
1.12 1.36 2.71 

 

图 7 节理面抗剪强度拟合分析结果 

Fig. 7 Fitting results of shear strength of joint surface 

这里需要讨论的问题是，这样拟合分析得到的抗

剪强度参数是否可以较好地反映该组试样节理面的整

体抗剪性能。从表 2可以看出，该组 12个试样的节理
面形貌特征参数存在一定的差别，相同法向应力下的

抗剪性能也存在较大的差别，但是却作为均匀试样进

行直剪试验和数据拟合分析，由此得到该组试样的抗

剪强度参数是否合理？另一方面，同一组直剪试验

中，选择哪一个试样进行哪一级法向应力的直剪试验

是随机的，试样的选用顺序将直接影响该组试样的抗

剪强度参数，需要寻求一种方法消除这个影响。 

2  单试件法确定节理岩体抗剪强度参数 
节理面的形貌特征直接影响其抗剪性能，Barton

基于大量人工制备节理试样的直剪试验，在统计分析

基础上，建立了考虑法向应力和节理面不规则形貌特

征对抗剪强度影响的经验公式[18]：  

n b
n

JCStan JRClgτ σ ϕ
σ

  
= +  

   
  ，  (1) 

式中，JRC为节理面的粗糙度系数， nσ 为直剪试验中
的法向应力，JCS为节理面的面壁抗压强度， bϕ 为节
理面基本摩擦角。试验测得试验用砂岩的 JCS=50 MPa，
φb=30°。 
式（1）的合理性和准确性在大量的文献和工程中

得到了较好的印证[19-22]，是目前应用最广泛的节理面

抗剪强度经验公式之一。 
根据式（1）可知，只要能准确确定节理面的粗糙

度系数 JRC，就可以计算得到该试样在不同法向应力
下的抗剪强度，进而可以拟合分析该试样的抗剪强度

参数。也就是说基于节理面粗糙度系数 JRC即可确定
该试样的抗剪强度参数，相对于常用的“多试件法”，

这里称为“单试件法”。 
有两种思路确定节理面的 JRC，一种思路是根据

节理面的形貌特征确定 JRC。由于节理面的 JRC无法
直接测量确定，较多学者研究提出了通过扫描测试节

理面形貌参数，如坡度均方根、分形维数、迹线长度、

起伏角等计算 JRC 的经验公式[4-7，12-16]，并取得了较

好的效果。本文参考文献[15]提出的经验公式，采用
分形维数计算确定节理面的粗糙度系数 JRC值，以表
征不同试样节理面粗糙度的差异： 

0.46JRC 29.35( 1)D= −   。       (2) 

根据式（2）可以计算得到各节理面的 JRC，然后
再根据式（1）可以计算得到各试样节理面的抗剪强度，
如表 3所示。 

表 3 节理面抗剪强度试验值和计算值 

Table 3 Test and calculated values of shear strength of joint  

surface 

编号 法向应
力/MPa 

抗剪强度

试验值
/MPa 

x方向分形
维数均值

xD  

粗糙度

系数 JRC

抗剪强度

计算值
/MPa 

误差
/% 

S1.0-1 1.05 1.08  9.18 1.03   -1.63 
S1.0-2 1.15 1.08  9.18 1.02  -11.19 
S1.0-3 

1.0 
1.23 1.20 14.00 1.37   11.01 

S1.5-1 1.36 1.03  5.85 1.21  -10.98 
S1.5-2 1.56 1.15 12.26 1.71    9.36 
S1.5-3 

1.5 
1.61 1.06  8.05 1.36  -15.37 

S2.0-1 1.76 1.07  8.64 1.81   2.58 
S2.0-2 1.88 1.08  9.18 1.85  -1.36 
S2.0-3 

2.0 
2.31 1.12 11.07 2.03  -11.98 

S2.5-1 2.56 1.19 13.67 2.76   7.65 
S2.5-2 2.88 1.24 15.22 2.96   2.74 
S2.5-3 

2.5 
2.71 1.12 11.07 2.45  -9.67 

另一种思路是根据节理岩体试样在某一级法向应
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力下的抗剪强度试验值反算确定该节理面的 JRC，即 

b
n

n

arctan
JRC

JCSlg

τ
ϕ

σ

σ

  − 
 =
 
 
 

  。        (3) 

这也是以往研究中经常用来确定节理面粗糙度的方

法。 
第一种思路不需要进行直剪试验，只需要对节理

面形貌特征扫描确定其粗糙度，所得抗剪强度误差在

±15%左右，相对较大，主要是由于节理面形貌特征复
杂，采用剪切方向多条剖面线 JRC的均值无法很好地
表征，在以往研究中论述较多[12-16]，此处不再赘述。

如果能研究提出一种准确度更高的节理面粗糙度表征

方法，这种思路将有更广阔的应用空间，可以用于室

内或者现场快速确定节理岩体的抗剪强度参数。第二

种思路通过某一级法向应力下的抗剪强度试验值反算

得到的节理面粗糙度系数 JRC，实际上是一个等效的
粗糙度系数，准确程度自然更高。这里采用第二种思路

确定节理面粗糙度系数对后面的分析方法进行说明。 

3  基于单试件法的节理岩体抗剪强度

参数综合分析方法 
基于前述介绍的“单试件法”，根据 12个试样在

对应法向应力下的抗剪强度试验值，首先采用式（3）
计算节理面粗糙度系数 JRC，然后再采用式（1）计算
该试样在其它法向应力下的抗剪强度值，最后将不同

法向应力下的试验值和计算值进行拟合分析即可得到

该试样的抗剪强度参数黏聚力和摩擦角。采用这种思

路，分析得到 12个试样的抗剪强度参数如表 4所示。 
表 4 节理面抗剪强度参数拟合分析结果 

Table 4 Fitting results of strength parameters of joint surface shear 

编号 法向应力
/MPa 

抗剪强度

试验值
/MPa 

粗糙度系数

JRC计算值 
黏聚力
/MPa 

摩擦角

/(°) 

S1.0-1 1.05  9.65 0.23  39.71  
S1.0-2 1.15 11.18 0.29  41.15  
S1.0-3 

 1.0 
1.23 12.29 0.37  42.16  

S1.5-1 1.36  8.01 0.18  38.12  
S1.5-2 1.56 10.59 0.26  40.60  
S1.5-3 

1.5 
1.61 11.18 0.29  41.15  

S2.0-1 1.76  8.12 0.18  38.23  
S2.0-2 1.88  9.46 0.22  39.53  
S2.0-3 

2.0 
2.31 13.67 0.41  43.39  

S2.5-1 2.56 12.05 0.33  41.95  
S2.5-2 2.88 13.30 0.39  43.06  
S2.5-3 

2.5 
2.71 14.63 0.46  44.20  

从表 4可以看出，计算得到 12个节理试样的黏聚
力为 0.18～0.46 MPa，均值为 0.30 MPa，摩擦角为
38.12°～44.20°，均值为 41.10°。各试样抗剪强度
参数差别比较明显，说明试样之间的差异是客观存在

的。采用具有一定差别的试样进行不同法向应力的剪

切试验，拟合分析得到的节理面抗剪强度参数，应该

是该组试样抗剪性能的综合体现。理论上来说，分析

得到的该组试样抗剪强度参数应该与表4中12个试样
黏聚力和摩擦角的均值一致才合理。而前述“多试件

法”分析得到该组试样节理面黏聚力为 0.02 MPa，摩
擦角为 46.11°，差别比较明显，说明多试件抗剪强度
直接拟合分析方法不能较好地反映该组试样的综合抗

剪性能，分析主要原因是由于试样之间差异导致试验

过程中试样选取顺序影响的。 
为了比较清楚地分析这个问题，特将不同法向应

力下节理岩体抗剪强度试验值和理论值绘制在一个图

中，如图 8所示。 

图 8 节理面抗剪强度参数拟合分析 

Fig. 8 Fitting analysis of shear strength parameters of joint surface 

如图 8所示，试样的选用顺序直接影响该组岩样
的抗剪强度参数，分析存在两种比较特殊的情况：①

低法向应力时，所选择试样节理面 JRC较大，对应的
抗剪强度较高，而高法向应力的时候，所选择试样节

理面的 JRC较小，对应的抗剪强度较小，对应的拟合
线如图 8中的极值Ⅰ，此时拟合得到的节理面黏聚力
（0.98 MPa）偏大，而摩擦角（23.13°）偏小。②低
法向应力时，所选择试样节理面 JRC较小，对应的抗
剪强度较小，而高法向应力的时候，所选择试样节理

面 JRC较大，对应的抗剪强度较高，对应的拟合线如
图 8中的极值Ⅱ，此时拟合分析得到的节理面的黏聚
力（-0.33 MPa）偏小，而摩擦角（52.13°）偏大。
当然，在某些情况下，甚至出现法向应力增大，抗剪

强度反而降低的异常现象。在“多试件法”直剪试验

中，试样的选择顺序都是随机的，所得的抗剪强度参

数应该是极值Ⅰ和Ⅱ之间中的一种情况，黏聚力为

-0.33～0.98 MPa，摩擦角为 23.13°～52.13°，例如，
本文试验值直接拟合得到的黏聚力和摩擦角只是上述

中的一种情况。极值Ⅰ和极值Ⅱ之间黏聚力和摩擦角

的变化范围非常大，而且负的黏聚力和 50°以上的摩
擦角与节理面本身的剪切力学特性明显不符，这也能

较好地解释以往试验过程中出现的一些异常结果。 
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出现上述问题的关键还是试样之间的差异，如果

所有试样是均匀的，无论选取哪一个试样进行某一级

法向应力直剪试验得到的抗剪强度都应该一样，就不

会存在上述试样选取顺序的问题。直剪试验中，某一

级法向应力下的节理面抗剪强度试验值只能反映该试

样在这一级法向应力下的抗剪性能，无法反映该试样

在其它法向应力下的抗剪性能。因此，需要寻找一种

方法将每个试样各级法向应力下的抗剪性能在拟合分

析中均能体现。为此，结合前述“单试件法”的分析

结果，建议将不同法向应力下抗剪强度的试验值和计

算值一起进行拟合分析，对应如图 8中基于“单试件
法”的综合分析方法拟合直线，得到该组试样抗剪强

度参数与前述分析得到 12 个试样的抗剪强度参数均
值非常接近，说明这种思路的分析结果是合理的。 
图 8中，不同情况下拟合分析得到的节理面抗剪

强度参数统计如表 5所示。 
表 5 节理面抗剪强度参数拟合分析结果 

Table 5 Fitting results of joint strength parameters of surface shear 

分析方法 黏聚力/MPa 摩擦角 
/(°) 

极值Ⅰ  0.98 23.13 
极值Ⅱ -0.33 52.13 

“多试件法”  0.02 46.11 
“单试件法”确定各试样的均值  0.30 41.10 
基于“单试件法”的综合分析方法  0.30 41.16 

上述基于“单试件法”的节理岩体抗剪强度综合

分析方法，在数据拟合方法上与以往分析方法没有变

化，但是加入不同法向应力下的抗剪强度计算值之后，

不仅增大了数据样本，更重要的是使得每个试样各级

法向应力下的抗剪性能在拟合分析中均有体现，其中，

节理岩体抗剪强度试验值反映了该试样在这一级法向

应力下的抗剪性能，不同法向应力下节理岩体抗剪强

度计算值则反映了该试样在其它法向应力下的抗剪性

能，这样得到的抗剪强度参数可以更加全面地反映该

组试样的抗剪性能。最为关键的是，由于每个试样在

不同法向应力下的抗剪强度值均参与了拟合分析，使

得节理岩体抗剪强度参数分析结果不再受试样使用顺

序的影响，这样也自然消除了试样试验顺序对拟合分

析结果的影响，也就自然消除了人为主观因素对试验

结果的影响。 

4  结论及讨论 
（1）节理岩体直剪试验中，试样之间的差异无法

避免，表面上是影响试验结果的离散性，实际上导致

试验过程中试样使用顺序严重影响试验结果的分布规

律及抗剪强度参数拟合分析结果的合理性。 
（2）基于 Barton 建立的节理岩体抗剪强度经验

公式，提出了“单试件法”的分析思路，通过节理面

形貌特征分析或者单次直剪试验首先确定节理面的

JRC，然后确定节理岩体在不同法向应力下的抗剪强
度，进而拟合分析得到该试样的抗剪强度参数，为同

组各试样抗剪强度参数差异的定量分析提供了较好的

思路。 
（3）提出了基于“单试件法”的节理面抗剪强度

综合分析方法，将各试样节理面抗剪强度的试验值和

计算值一起进行拟合分析，该方法的突出特点是每个

试样各级法向应力下的剪切特性在拟合分析中均有体

现，较好地考虑了试样之间的差异对直剪试验结果的

影响，所得到的抗剪强度参数是同组多个试样剪切力

学特性的综合反映，验证分析表明这种方法的计算结

果是合理可信的。相对于“多试件法”对试验结果直

接进行拟合分析，在不增加试样的情况下，可以更加

准确地反映该组试样节理面的剪切力学特性。 
（4）提出的基于“单试件法”的节理面抗剪强度

参数综合分析方法，得到的节理岩体抗剪强度参数不

再受试样使用顺序的影响，消除了人为主观因素对试

验结果的影响，可为节理岩体直剪试验结果分析提供

较好的参考。 
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摘  要：为了考虑深部煤体的蠕变效应对煤体渗透率的影响，结合考虑体积蠕变的深部煤体非线性蠕变三维本构方程、

Kozeny-Carman方程、含裂隙煤体渗透率计算方程建立了基于蠕变影响的深部煤体分数阶渗透率模型。利用含瓦斯煤蠕
变–渗流试验数据对渗透率模型进行参数拟合，确定了模型的物性参数，并对不同试验条件下的渗透率演化过程进行了
模拟分析。结果表明：在弹性及黏弹性蠕变阶段，渗透率模型数值逐渐减小，符合煤体在低应力阶段蠕变过程中初始

孔隙被逐渐压密渗透率减小的物理过程；在黏塑性蠕变阶段，渗透率模型能够表征加速蠕变阶段即渗透率突增阶段的

演化趋势。此外，对分数阶渗透率模型中的关键参数进行了敏感性分析，发现随着煤体性质参数 α0数值的升高，加速

蠕变阶段即渗透率突增阶段越容易出现。分数阶导数阶次越高，弹性及黏弹性蠕变阶段渗透率下降速率越快，黏塑性

蠕变阶段渗透率突增趋势越缓慢。 
关键词：深部煤体；体积蠕变；分数阶；渗透率模型 
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Fractional permeability model for deep coal considering creep effect 

ZHANG Lei1, ZHOU Hong-wei2, 3, WANG Xiang-yu1, RONG Teng-long4, WANG Lu-jun5, CHE Jun1, WANG Lei1 
(1. School of Mechanics and Civil Engineering, China University of Mining and Technology(Beijing), Beijing 100083, China; 2. School of 
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Science and Engineering, Henan Polytechnic University, Jiaozuo 454000, China; 5. State Key Laboratory of Water Resource Protection and 
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Abstract: In order to consider the effect of creep of deep coal on the permeability, the three-dimensional constitutive equation 
for nonlinear creep of deep coal considering volumetric creep, the Kozeny-Carman equation and the equation for permeability 

of fractured coal are combined to establish a fractional permeability model based on the creep effect. The creep-seepage 
experimental data of gas-containing coal is used to fit the permeability model and determine the physical parameters, and the 

permeability evolution is simulated under different experimental conditions. The results show that the permeability model 
decreases gradually in the elastic and viscoelastic creep stages, which is consistent with the physical process that the initial 

pores are gradually reduced during the creep process of deep coal in the low stress stage. In the viscoplastic creep stage, the 
permeability model can characterize the evolution of the accelerated creep stage, that is, the rapid increase stage of permeability. 

In addition, the sensitivity analysis of the key parameters in the fractional permeability model is carried out. It is found that with 
the increase of the parameter α0 of deep coal, the rapid increase stage of the permeability is more likely to occur. The higher the 

fractional derivative order, the faster the rate of permeability decline in the elastic and viscoelastic creep stages, and the slower 
the tendency of permeability increase in the viscoplastic creep stage. 
Key words: deep coal; volumetric creep; fractional derivative; 

permeability model 
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矿井的开采与治理作为深部科学难题之一[1]，一直是

煤炭领域的研究热点。为了高效安全开采，大部分高

瓦斯矿井形成工作面后需要放置一段时间，进行瓦斯

治理。由于深部煤岩与瓦斯的赋存环境趋于一种高地

应力、高地温、高渗透压[2]的状态，煤体会随着时间

的延长发生缓慢的蠕变，影响煤体自身的渗透能力，

进而影响瓦斯的治理效果。因此，研究深部强时效下

的多场耦合理论[3]特别是深部煤体蠕变和渗流间的耦

合机理具有重要理论和工程意义。 
国内外学者针对煤岩体的渗透率模型、蠕变现象

分别进行了深入研究。Palmer 等[4]考虑了孔隙压力和

基质膨胀收缩对裂隙的孔隙率演化影响，提出了一个

基于单轴应变和恒定垂向应力假设的渗透率模型。Shi
等[5]提出的渗透率模型考虑了吸附解吸引起的煤体变

形，并提出了考虑水平有效应力的渗透率模型。Cui
等[6]使用线弹性多孔弹性介质理论，考虑吸附解吸效

应推导出了与平均有效应力有关的渗透率模型。荣腾

龙等[7]在弹性理论的基础上分析了煤体基质和裂隙变

形对渗透率的影响，以火柴棍模型为几何原型，突破

传统单轴应变假设，建立了三向应力条件下煤体渗透

率演化模型。周宏伟等[8]从分数阶导数出发，在常黏

性系数 Abel 黏壶基础上提出了一种新的变黏性系数
的 Abel黏壶元件。利用两种分数阶 Abel黏壶代替经
典西原模型中 Newton 黏壶的方法，建立了基于分数
阶导数的盐岩流变本构模型，并给出了该模型的解析

解，较好地反映了盐岩流变的三阶段尤其是加速流变

阶段。尹光志等[9]对煤层顶底板岩层试件进行卸围压

蠕变及周期加载蠕变试验，并采用 Burgers 体模型对
采动影响下的岩体进行蠕变理论分析，建立了采动下

煤岩蠕变损伤模型，较好地反映岩体蠕变曲线特征。

齐亚静等[10]通过在西元模型上串联一个带应变触发

的非线性黏壶，改进了西元模型并推广到三维蠕变本

构方程，利用红砂岩流变试验获得了模型参数，发现

在描述岩石的流变规律方面明显优于传统的西元模

型。王路军等[11]基于一维分数阶导数流变模型，推导

出包含体积蠕变的煤体三维应力条件下非线性蠕变本

构方程，并利用卸围压蠕变试验数据对蠕变本构方程

的参数进行拟合，结果表明蠕变本构方程能很好地描

述煤体蠕变三阶段，特别是加速阶段，最后对本构方

程中关键参数进行了敏感性分析。 
上述理论研究对揭示煤体蠕变和渗流间的耦合机

理起到了至关重要的作用，而前人同样从试验角度对

蠕变–渗流耦合机理进行深入研究。尹光志等[12]运用

自制的含瓦斯煤三轴蠕变加载渗流试验系统，进行了

含瓦斯煤卸围压蠕变与渗流试验研究，改进了

Chaboche黏塑性本构模型，进而用来描述含瓦斯煤的
卸压短期蠕变破坏。通过试验又得到了考虑

Klinkenberg 效应的卸围压过程中瓦斯流量的变化规
律、视渗透率和滑脱系数。蔡婷婷等[13]研究了不同温

度和应力下煤体蠕变中的渗流规律，得出不同温度下

贫煤分级蠕变过程中体积变形基本经历压密硬化、体

积压缩的蠕变变形和体积膨胀的蠕变变形 3个阶段，
渗透率表现为先逐渐降低再增加的趋势。江宗斌等[14]

进行了循环加卸载条件下岩石蠕变–渗流耦合试验，得
出渗透率随着加载次数的增加先降低后逐渐增大，体

积应变随着加载次数的增加呈非线性减小的趋势。何

峰等[15]基于煤岩瞬态渗透法，对煤岩试件进行蠕变–
渗流耦合试验，得出在初始蠕变变形阶段，渗透率逐

渐减小；在非线性变形阶段，当应变增加的时候，渗

透率曲线变缓，并开始缓慢增加，失稳破坏后出现大

的阶跃。曹亚军等[16]采用分级加载方式，开展不同围

压和渗压作用下渗流–应力耦合三轴流变试验得出岩
石在较低应力水平作用下渗透率变化基本保持稳定趋

势，而在破坏应力蠕变加速阶段，渗透率会发生明显

的加速增长现象的规律。 
相关学者以前人在渗透率模型、蠕变本构方程、

蠕变–渗流试验方面[17-18]的研究成果为基础，建立了

考虑蠕变影响的相应理论模型。Danesh等[19]以一维西

原蠕变本构方程为基础，建立了考虑蠕变和吸附解吸

影响的渗透率模型，并分析和对比了在煤层气抽采过

程中考虑蠕变影响的渗透率演化情况。考虑到煤层气

领域通常以单轴应变假设为基础进行建立渗透率模

型，无法描述深部煤矿开采过程中渗透率演化情况。

本文以深部煤层三向应力状态为出发点，结合考虑体

积蠕变的煤体三维蠕变本构方程[11]，建立了考虑蠕变

影响的深部煤体分数阶渗透率模型，同时利用常规三

轴蠕变-渗流试验数据对模型进行了验证，并对模型的
适用性和参数敏感性进行了分析。 

1  深部煤体分数阶三维蠕变本构方程 
在三向应力条件下，煤体作为一种典型的黏弹塑

性体，其受力状态可分解为球应力与偏应力共同作用，

王路军等[11]对偏应力引起的蠕变变形与球应力引起

的体积蠕变进行了推导，将一维分数阶蠕变本构方程

推广到三维分数阶蠕变本构方程。为了能够体现分数

阶在蠕变过程中的作用，本文从偏应力和球应力两个

角度分别详细介绍了对应的蠕变本构方程。 
如图 1所示的蠕变模型，假设煤体为各向同性材

料，泊松比不随蠕变过程而变化，偏应力作用下三维

蠕变方程为 
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式中  ijs 为应力偏张量； 0G 为剪切模量； 1G 为黏弹
性剪切模量；γ 为分数阶导数； 1

γη 为黏弹性黏滞系数；

2
γη 为黏塑性黏滞系数；F为岩石屈服函数；F0为岩石

屈服函数初始参考值； 0α 为与煤体性质相关的系数。 

图 1 偏应力下煤体分数阶蠕变模型 

Fig. 1 Fractional creep model for coal under deviatoric stress 

屈服函数取如下形式[10]： 

2 s / 3F J σ= −   ，           (2) 

式中，J2为应力偏量第二不变量。 
如图 2所示的蠕变模型，可以得到在球应力作用

的煤体三维蠕变方程： 
v

v v

m m m
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K K K

γ

γ γ

σ σ σ
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η
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           ( ) ( 0)
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η +

− −
≥   ，   (3b) 

式中， 0K ， 1K 为体积模量， vγ 为体积蠕变的分数阶
导数， v

v1
γη ， v

v2
γη 为体积蠕变的黏滞系数， vα 为与煤体

性质相关的系数。 

图 2 球应力下煤体分数阶体积蠕变模型 

Fig. 2 Fractional volumetric creep model for coal under spherical  

stress 
通过结合偏应力与球应力对煤体蠕变的共同作

用，并将式（2）代入式（1b）得到煤体三维分数阶蠕
变本构方程，具体形式如下： 

v
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式中， ijδ 为 Kronecker符号。 

2  考虑蠕变影响的分数阶渗透率模型 
在实际高瓦斯矿井瓦斯治理过程中，工作面需要

静置时间较长，含瓦斯煤体极易发生蠕变现象，如图

3所示，因此本文尝试建立能描述煤体屈服前后蠕变–
渗流过程的渗透率演化模型。由于工作面形成过程中

巷道掘进扰动的影响，使得煤体处于不同的应力状态。

当煤体处于低应力状态时，即 0F < 时，煤层内部只

存在弹性及黏弹性蠕变过程；当煤体满足甚至超过屈

服条件即 0F≥ 时，煤层内部不仅存在弹性及黏弹性蠕

变过程，而且还会发生黏塑性蠕变过程。考虑到实际

蠕变过程以屈服条件为界限的分段情况，本文提出的

渗透率模型同样以屈服条件为界限进行分段考虑，分

别建立了弹性及黏弹性蠕变阶段的渗透率模型和黏塑

性蠕变阶段的渗透率模型，具体的建模假设和推导过

程下文会依次叙述。 

 

图 3 含瓦斯煤体蠕变过程示意图 

Fig. 3 Schematic diagram of creep process of gas-containing coal 

2.1  弹性及黏弹性蠕变阶段的渗透率模型 

深部煤体较浅部显得更为致密，煤体内部存在孔



第 8期                     张  雷，等. 考虑蠕变影响的深部煤体分数阶渗透率模型研究 1519 

 

隙及微裂隙，无明显贯穿裂隙。假设未达到屈服条件

之前的煤层中的瓦斯渗流仅发生在煤体基质的孔隙

内，不存在裂隙中瓦斯渗流的过程，如图 3（b）所示，
当 0F < 时，基质内的孔隙率变化程度直接影响到深

部煤体的渗透情况。 
为了准确描述未达到屈服条件煤体的渗透率演化

过程，本文以 Kozeny-Carman方程为出发点，推导弹
性及黏弹性蠕变阶段的渗透率模型。 
根据 Kozeny-Carman方程[20]，渗透率可写为 

3

2 2(1 )
k

C S
ϕ
ϕ

=
−

  ，           (5) 

式中，C 为系数，ϕ为孔隙率，S 为单位体积煤体的
表面积。 
假设煤体的初始孔隙度为 

P0
0

b0

=
V
V

ϕ   ，                 (6) 

式中， P0V 为煤体内部初始孔隙体积， b0V 为煤体初始

体积。 
假设骨架变形和孔隙变形共同体现在孔隙体积的

变化上，煤体在受压过程中孔隙度是动态变化的，孔

隙度变为 

P0 P b0 0 v

b0 P b0 v

( ) /
=

( ) / 1
V V V
V V V

ϕ ε
ϕ

ε
− ∆ −

=
− ∆ −

  ，   (7) 

式中， 0ϕ 为初始孔隙率， vε 为体应变， PV∆ 为孔隙体

积变化量。 
由式（7）可知，渗透率可表示为 

3
0 v

2 2
v 0

( )
(1 )(1 )

k
C S

ϕ ε
ε ϕ

−
=

− −
  。    (8) 

煤体的初始渗透率为[21] 
3

0
0 2 2

0(1 )
k

C S
ϕ
ϕ

=
−

  ，         (9) 

式中， 0k 为初始渗透率。 
结合式（8），（9）可得到渗透率具体形式： 

3

0 v

v 0

1
1

kk ε
ε ϕ

 
= − −  

  。       (10) 

渗流过程中煤体受到外部载荷及孔隙压力共同作

用，假设孔隙压力在煤体内均匀分布，则根据有效应

力原理，实际作用于煤体有效应力可表示为 

ij ij ijpσ σ α δ′ = −   ，         (11) 

式中， ijσ ′为有效应力，α 为 Biot系数，通常取 =1α ，

p为孔隙压力。 
将式（11）代入式（4），可推导出考虑孔隙压力

作用时的深部煤体三维蠕变本构方程： 

v

v v

m m m
,1 1

0 1 1 v1

( ) +
3 3 3ij ij

tt E K
K K K

γ

γ γ

σ σ σ
ε δ

η

 ′ ′ ′  
′ = + − −  

   
 

,1 1
0 1 1 1

+ ( 0)
2 2 2

ij ij ijs s s tE G F
G G G

γ

γ γη

′ ′ ′  
− − < 

 
，(12a) 

v

v v

v

vv

m m m
,1 1

0 1 1 v1

1 3 s
1,1 v

v2

,1 1
0 1 1 1

( )
3 3 3

           ( ) +
6

            +
2 2 2

ij

ij

ij ij ij

tt E K
K K K

t E t

s s s tE G
G G G

γ

γ γ

γ
γγ

γ

γ γ

σ σ σ
ε

η

σ σ σ
α δ

η

η

+

 ′ ′ ′  
′ = + − − +  

  
′ ′ ′− − 




′ ′ ′  
− − + 

 

 

1 3 s
1,1 0

2

            ( )  
6

t E tγ
γγ

σ σ σ
α

η +

′ ′ ′− −
     ( 0)F > 。(12b) 

通过式（10）可知体积应变对煤体的渗透率演化
有较大影响[21]，由于考虑蠕变的体积应变与各方向应

变存在如下关系： 
v ( ) ( ) ( ) ( )

yyxx zzt t t tε ε ε ε′ ′ ′ ′= + +   。   (13) 

将式（13）代入式（10）可得到弹性及黏弹性蠕
变阶段的渗透率模型，具体形式如下： 

3

0 v
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k t
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  。       (14) 

2.2  黏塑性蠕变阶段的渗透率模型 

煤体在达到屈服条件之后将会产生不可恢复的塑

性变形和明显的贯穿裂隙，式（2）为屈服判别条件。
如图 3（b）所示，当F ≥ 0时，煤层中瓦斯渗流过程
不仅发生在基质孔隙内，还发生贯穿裂隙内。现假设黏

塑性蠕变阶段含裂隙煤体渗透率的计算方程由基质渗

透率和裂隙渗透率两部分组成，计算方程表达式如下： 
total m fk k k= +   ，            (15) 

式中， totalk 为屈服之后的总渗透率， mk 为基质渗透率， 
kf为裂隙渗透率，假设在黏塑性阶段基质渗透率 mk 为
满足屈服条件时的恒定渗透率数值，总渗透率 totalk 的

变化取决于裂隙渗透率 kf。 
为了揭示深部煤体屈服之后的裂隙演化过程对渗

透率的影响，本文将煤体简化为薄板进行分析[7]，具

体过程如图 4（a）所示， ie 为裂隙开度， ih为裂隙间
距， xσ 为 x 方向载荷， yσ 为 y 方向载荷， zσ 为 z方
向载荷。 
根据雷诺方程，煤体的裂隙渗透率 kf与裂隙开度

的立方成正比，与裂隙间距成反比。假设所有裂隙沿

z方向分布，则关于煤体裂隙渗透率的方程可写为[22] 

f f f0
1

exp(3 )
n

i x
i

k k k ε
=

= = ∆∑   ，      (16) 

式中， xε 为裂隙 x方向应变，
f0k 为初始渗透率。 

若将平面薄板扩展到三维状态，如图 4（b）所示，
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可得到同时考虑 x和 y两个方向裂隙变形影响的煤体
在 z方向的渗透率表达式为 

f f f0
1

exp[3( )]
n

i x y
i

k k k ε ε
=

= = ∆ + ∆∑   。  (17) 

图 4 含裂隙煤体示意图 

Fig. 4 Schematic diagram of fractured coal  

假设煤体在 x，y方向横观各向同性，可认为煤体
在 x，y方向的裂隙变形量相等，且屈服之后的裂隙变
形由煤体黏塑性变形控制。假设 x方向的煤体总变形
量等于裂隙变形量与煤体基质变形量之和，则 x方向
裂隙应变增量为 

x tx rxε ε ε∆ = ∆ − ∆   ，          (18) 

式中， txε∆ ， rxε∆ 分别为沿 x 方向煤体的应变增量、
煤基质的应变增量。文献[23]中假设裂隙间距 ih为常
数，即可认为煤基质的应变增量 rxε∆ =0。则式（18）
可简化为 

1

 
( ) ( ) 

x tx

tx ij ijt t
ε ε
ε ε ε

∆ = ∆ 
′ ′∆ = − 

，

，
         (19) 

式中，煤体 x 方向应变增量 txε∆ 为屈服后与屈服点处

的黏塑性应变差值，t1为达到屈服条件的时间，且 t1

时刻黏塑性应变为零，则通过式（12b）可知满足屈服
条件煤体沿 x方向的黏塑性应变增量： 
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将式（20）代入式（17），得到裂隙的渗透率模型，
具体形式为 
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则将式（14），（21）代入式（15）得到黏塑性蠕
变阶段的渗透率模型： 
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3  分数阶渗透率模型应用分析 
3.1  渗透率模型有效性验证 

为了验证本文模型的有效性，选取李祥春等[23]所

做的常规三轴应力状态下含瓦斯煤蠕变–渗流试验结
果进行了对比分析。采用分级加载的方法分级加载轴

压，进行了瓦斯压力为 0.13 MPa下型煤煤样的蠕变–渗
流试验。试验过程保持围压恒为 2 MPa，轴压为 6，9，
12 MPa依次加载，煤样发生稳定蠕变时每级轴压加载
至少 12 h，以避免稳定蠕变时间过短。 
根据试验分级加载结果，对式（14），（22）应用

非线性最小二乘法，则可以确定渗透率模型的各参数：

K0=68.28 GPa，K1=0.62 GPa， v
v1
γη =18.58 GPa hγ⋅ ， vγ = 

0.6， 0ϕ =0.027，kf0=0.0002 mD， 0α = 0.83/h-1， vα = 0.83/h-1，
v

v2
γη =10.96 GPa hγ⋅ ，γ =0.6， 2

γη =10.96 GPa hγ⋅ 。 
基于参数，利用式（14），（22）可以给出蠕变煤

体的渗透率演化规律，具体的变化趋势和数值结果如

图 5所示。 

图 5蠕变条件下的渗透率演化曲线 

Fig. 5 Evolution curves of permeability under creep  

当煤体所受应力小于煤体屈服强度时，煤样发生

稳定蠕变。本文只考虑加载目标值（6，9 MPa）下的
蠕变过程，不考虑轴压从 0加载至 6 MPa（或 6 MPa
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加载至 9 MPa）的中间过程。从图 5（a）中可以看出
煤样发生衰减蠕变，渗透率呈现小幅下降的趋势。由

图 5（a）可知，在瓦斯压力为 0.13 MPa 的情况下，
第一级加载轴压为 6 MPa的加载过程中，渗透率模型
数值从 0.046 mD将至 0.037 mD，降幅为 19.6%。第
二级轴压加载为 9 MPa 时，渗透率模型数值从 0.033 
mD降至 0.026 mD，降幅为 21.2%。 
当煤体所受应力大于煤体屈服强度时，煤样极易发

生非稳定蠕变。如图 5（b）所示，轴压加载为 12 MPa
时，煤体由稳态蠕变阶段进入加速蠕变阶段，相应的渗

透率模型数值从0.030 mD升至0.042 mD，增幅为40.0%。 
由图 5中模型计算结果和实际试验数据对比分析

可知，针对不同加载应力水平的蠕变–渗流试验，煤体
在弹性及黏弹性蠕变阶段、黏塑性蠕变阶段的蠕变–
渗流演化规律基本可以用本文提出的渗透率模型表

征。渗透率模型不但可以表征在低应力作用下内部的

孔隙逐渐被压密及渗透率逐渐减小的过程，同样能体

现加速蠕变阶段产生明显裂隙及渗透率突增的过程。 
3.2  不同试验条件下的渗透率模型分析 

为了分析不同瓦斯压力情况下蠕变–渗流过程中

的渗透率演化情况，利用本文提出的渗透率模型对屈

服前后渗透率演化情况进行了模拟。参照 3.1 节的试
验方案及参数拟合结果，将具体参数分别代入式（14），
（22），保持轴压为 6 MPa，围压 2 MPa不变，仅改
变瓦斯压力水平，取瓦斯压力分别为 0.2，0.5，0.8，
1.0 MPa，即可得到屈服前后不同瓦斯压力水平的渗透
率变化曲线，如图 6所示。 

 

图 6 不同瓦斯压力下的渗透率演化曲线 

Fig. 6 Evolution curves of permeability under different gas  

.pressures 

瓦斯压力对蠕变–渗流过程中渗透率的影响可分
为屈服前后两部分考虑。在弹性及黏弹性蠕变阶段，

随着蠕变的时间的增长，不同的瓦斯压力水平所对应

的渗透率都呈现降低趋势，当瓦斯压力为 0.2 MPa时，
渗透率由 0.046 mD下降至 0.035 mD，降幅为 24 %；
当瓦斯压力为 1.0 MPa时，渗透率由 0.046 mD下降至
0.038 mD，降幅为 17.4%，瓦斯压力越大渗透率下降
幅度越小。揭示了在恒定外部载荷作用下的煤体，瓦

斯压力越大，有效应力越小，则基质内的孔隙度越大，

导致渗透率下降幅度越小的物理过程。 
在黏塑性蠕变阶段，当瓦斯压力为 0.2 MPa时，

渗透率由 0.030 mD升至 0.056 mD，增幅为 46.4 %；
瓦斯压力为 1.0 MPa时，渗透率由 0.030 mD升至 0.56 
mD，增幅已高出 0.2 MPa时几个量级。瓦斯压力越大，
越容易出现加速蠕变阶段即渗透率突增阶段，且突增

幅度更大。该现象表明随着瓦斯压力的增大，裂隙的

开度越来越大，发生渗透率突增的几率要比低瓦斯压

力水平要高。 
不同轴向载荷对蠕变–渗流过程中的渗透率演化

同样存在较大影响，为了研究渗透率演化情况，结合

渗透率模型及具体参数对屈服前后渗透率演化情况进

行了模拟。保持围压 2 MPa，瓦斯压力 0.2 MPa不变，
仅改变轴向载荷水平，即可得到屈服前后不同轴向载

荷水平的渗透率变化曲线，如图 7所示。 

 

 

图 7 不同轴压下的渗透率演化曲线 

Fig. 7 Evolution curves of permeability under different axial  

pressures 

轴向载荷水平对蠕变–渗流过程中渗透率的影响
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可分为屈服前后两部分考虑。在弹性及黏弹性蠕变阶

段，取轴向载荷分别为 2，6，10，12 MPa，如图 7（a）
所示，渗透率随着蠕变时间的增长而逐渐降低，当轴

压为 2 MPa时，渗透率由 0.046 mD下降至 0.039 mD，
降幅为 15.2%；当轴压为 12 MPa时，渗透率由 0.046 
mD下降至 0.028 mD，降幅为 39.1%。随着轴向载荷
的逐渐增大，渗透率下降幅度同样逐渐增大。该模拟

结果体现了在恒定瓦斯压力作用下的煤体，随着外部

载荷水平的增大，有效应力同样增大，则基质内的孔

隙度减小，导致渗透率下降幅度增大的物理过程。 
在黏塑性蠕变阶段，取轴向载荷分别为 12，13，

14，15 MPa，如图 7（b）所示，渗透率随着蠕变时间
的增长而逐渐升高，特别是在加速蠕变阶段渗透率会

出现突增趋势。当轴压为 12 MPa 时，渗透率由初始
0.030 mD增至 0.032 mD；当轴压为 15 MPa时，渗透
率由初始 0.030 mD增至 0.31 mD，并且发生渗透率突
增的时间较其他轴向载荷水平更早。表明黏塑性蠕变

阶段的渗透率模型不仅能体现渗透率突增的过程，同

样揭示了当煤体所受载荷超过屈服强度时，载荷越大

越容易提前进入加速蠕变阶段的实际物理现象。 

4  渗透率模型参数敏感性分析  
4.1  煤体参数 0 vα α， 的影响 

通过式（22）可以发现黏塑性阶段的渗透率模型
包括考虑损伤积累的变黏性系数的参数 0 vα α， [8]，该

参数与煤体力学性质有关，尤其是变形特性，本文假

设参数 0 vα α= 。考虑到 0α 的影响，保持其他参数不
变，仅改变 0α ，可得到黏塑性阶段渗透率演化曲线随

0α 的变化规律，如图 8所示。图中 0α 均大于零，且随
着 0α 的增加，加速蠕变阶段即渗透率突增阶段越容易
出现。 

图 8 不同 0α 下渗透率演化曲线 

Fig. 8 Evolution curves of permeability under different values of  

0α  

4.2  分数阶导数γ 的影响 

在渗透率模型的有效性验证过程中发现分数阶导

数 γ 与体积蠕变分数阶导数 vγ 相等，故分析导数阶次

的影响时均用γ 代表。保持其他参数不变，仅改变分
数阶导数 γ ，可得到不同 γ 对应的一组渗透率变化曲
线，如图 9所示。 

通过图中渗透率曲线演化可知分数阶渗透率模型

中渗透率数值大小十分依赖于分数阶导数。弹性及黏

弹性蠕变阶段分数阶次越高，渗透率下降速率越快；

黏塑性蠕变阶段分数阶次越高，渗透率突增趋势越缓

慢，充分反映了分数阶导数在描述深部煤体在蠕变影

响下渗透情况变化的灵活性。 

图 9 不同分数阶导数 γ 的渗透率变化曲线 

Fig. 9 Evolution curves of permeability under different values of  
γ  

5  结    论 
本文通过结合考虑体积蠕变的分数阶三维蠕变本

构方程、Kozeny-Carman 方程、含裂隙煤体渗透率计
算方程，建立了考虑蠕变影响的深部煤体分数阶渗透

率模型，通过该模型的验证与分析，得出如下 3点结
论： 
（1）弹性及黏弹性蠕变阶段渗透率模型呈现了煤

体低应力蠕变阶段的渗透率演化趋势，揭示了体积蠕

变对煤体渗透情况的影响。 
（2）黏塑性蠕变阶段的渗透率模型能够充分表征

屈服后渗透率的演化情况，特别是在加速蠕变过程中

的渗透率突增阶段，与实际物理过程的渗透率演化趋

势相符。 
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（3）对屈服前后的渗透率模型中的煤体性质参数

0α 和分数阶导数γ 进行了敏感性分析，发现随着 0α 数
值的升高，加速蠕变阶段即渗透率突增阶段越容易出

现。分数阶导数阶次越高，弹性及黏弹性蠕变阶段渗

透率下降速率越快，黏塑性蠕变阶段渗透率突增趋势

越缓慢。 
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摘  要：针对泥水盾构在滨海地区或海底掘进时含盐地层侵入会导致泥浆稳定性下降的问题，通过向泥浆中掺入盐溶
液，测试泥浆泌水率、ζ 电位、特征粒径、滤失量等参数变化，利用胶体絮凝机理分析泥浆在不同盐溶液掺入下的稳
定性。试验表明：①相较于掺入淡水，向膨水比为 1∶15的泥浆中掺入浓度为 1%的盐溶液时，泥浆ζ 电位下降、特征
粒径增大、滤失量增加；②盐溶液通过降低ζ 电位和稀释作用影响泥浆稳定性。当掺入比超过 5%后，继续掺入时，若
盐溶液为 NaCl则泥浆特征粒径 d10继续增大而 d50，d85基本不变，泥浆颗粒絮集、不泌水；若盐浓液为 CaCl2、MgCl2，

则特征粒径 d10，d50，d85均基本不变，泥浆出现絮降、泌水；③Ca2+、Mg2+比 Na+对泥浆稳定性影响更大，故在不同海

域采用泥水盾构掘进时，应根据地下水盐分含量及种类有针对性地考虑其对泥浆稳定性的影响。 
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Experimental study on effects of different cations on stability of slurry                  
within slurry shield 

SUN Jin-xin1, ZHONG Xiao-chun1, FU Wei2, LUO Jin-hai2, DENG You-chun2 
（1. College of Civil and Transportation Engineering, Hohai University, Nanjing 210024, China; 2. China Railway First Group Co., Ltd., 

Xi'an 710068, China） 

Abstract: In view of the problem that the high-salinity stratum intrusion during construction of submarine tunnels by the slurry 

shield will lead to the decrease of the stability of slurry, this study aims to investigate the effects of different salt solutions on 

the stability of slurry via colloidal flocculation mechanism by adding salt solutions into slurry and testing change of the 

parameters such as bleeding rate, zeta potential, characteristic particle sizes and seepage discharge of the slurry. The results 

show that compared with that by adding fresh water, the slurry by adding 1% salt solution in which the quality of water is 15 

times that of bentonite, the zeta potential of slurry decreases, and its characteristic particle sizes and seepage discharge increase. 

The salt solution affects the stability of slurry mainly by decreasing its zeta potential, which promotes slurry particles to 

flocculate and to dilute the slurry. When the mixing ratio is more than 5% and keeps to increase, if the salt solution is NaCl, the 

zeta potential changes a little and then keeps steady, and the characteristic particle size d10 of the slurry continues to increase, 

while d50 and d85 remain basically the same. The particles of slurry coagulate, and the slurry remains stable and does not bleed. 

If the salt solution is CaCl2 or MgCl2, the zeta potential decreases continuously, the characteristic particle sizes d10, d50 and d85 

remain basically unchanged, resulting in flocculation and bleeding. Ca2+ and Mg2+ have a greater influence on the stability of 

slurry than Na+. Therefore, when using the slurry shield to excavate the subsea tunnels in different sea areas, the effects of 

groundwater on the stability of slurry should be considered in accordance with the chemical type of groundwater.  

Key words: slurry shield; bleeding rate of slurry; zeta potential; salty solution; flocculation; slurry seepage discharge 

0  引    言 
随着国内越江跨海隧道数量的不断增加，在高地

下水位地层及不稳定软弱地层作业效果好的泥水盾构

工法被越来越多的运用。例如，香港填海地区顶管施

工、陆丰核电海底排水隧道建设、厦门市轨道 2号线、
南京纬三路过江通道等工程[1-4]。泥浆是泥水盾构工法

的关键，在维持开挖面稳定，为盾构刀盘润滑降温，

携渣等方面起着重要的作用。泥浆若是稳定性差，容
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易产生离析，就无法在开挖面上形成稳定的泥膜，进

而无法维持开挖的稳定，极易诱发开挖面失稳等灾难

性事故发生[5]。目前关于泥水盾构泥浆的研究主要集

中于陆域环境下泥浆适应性的研究，主要分析了泥浆

密度、泥浆颗粒级配、泥浆黏度、地层条件、泥水差条

件等因素在带压开舱时泥浆成膜及泥膜闭气问题[6-9]、

掘进时泥浆携渣及成膜问题[10-12]等关键问题中起到

的作用。 
但以上研究均没有考虑含盐地层环境下泥浆的性

质变化情况，而泥水盾构在滨海地区或海底掘进时，

含盐地层侵入会导致泥浆稳定性下降，对盾构安全施

工产生不利影响。针对盐水侵入对泥水盾构泥浆的影

响的研究甚少，目前仅有寥寥几位学者开展了相关研

究。杜佳芮等[13]通过测量泥浆泌水率、黏度和电位ζ
等参数的变化研究海水“侵入”对泥浆及泥膜性能影

响，发现泥浆的电位ζ 降低是导致泥浆快速沉淀的根
本原因。吕乾乾等[14]通过室内试验发现了通过 CMC等
制浆剂改性后可采用纳基膨润土进行海水制浆。Min
等[15]通过泥浆性能试验、压汞试验和电镜扫描等手段

分析了海水“侵入”下泥浆及泥膜性质劣化的原因。

但以上研究均存在一个不足：通过采用添加不同比例

海水来造浆，与实际工程中先用淡水造浆然后在施工

过程中海水侵入的情况有较大差别，因为膨润土在盐溶

液中几乎不能膨化，而在淡水中膨化造浆效果好[16]。 
近年来，中国水下隧道工程建设数量和规模不断

提高，铁路、公路、市政、供水、供气、防洪、水电

等行业领域对跨江越海隧道工程的需求与日俱增，渤

海海峡跨海通道、琼州海峡跨海通道等世界级跨海工

程也进入加速论证阶段[17]，泥水盾构在滨海地区或海

底等地区掘进时高盐度地层侵入会导致泥浆稳定性下

降的问题急需解决。中国地域广阔，不同地区含盐地

层中的离子成分含量各有差异。故本文通过盐溶液侵

入膨润土泥浆试验和泥浆成膜试验对海域环境中的 3
种主要阳离子 Na+、Mg2+、Ca2+影响泥浆稳定性的机

理展开研究，以期为进一步分析含盐地层环境下泥水

盾构泥浆配比调整提供依据。 

1  试验设计 
1.1  试验材料 

试验所用膨润土为湖南纳基膨润土，根据《中华

人民共和国建材行业标准：JC/T 2059—2011》中的膨
润土膨胀指数试验方法测定其在淡水中的膨胀指数为

（21 mL/2 g）。试验所用盐为 NaCl分析纯、CaCl2分

析纯及MgCl2分析纯。试验海水采用美国材料与试验

协会（ASTM）D1141—98 标准配制，各化学成分含

量如表 1 所示。试验海水中 NaCl 的浓度大于 2%，
MgCl2的浓度约 0.5%，CaCl2的浓度约为 0.1%。 

表 1 试验海水的化学成分含量 

Table 1 Chemical compositions of test seawater 
化学成分 含量/(g·L-1) 占比/% 

NaCl 24.53 70.1 
MgCl2 5.20 14.9 
Na2SO4 4.09 11.7 
CaCl2 1.16  3.3 

注：占比为各化学成分质量占盐类总质量的百分比。 
1.2  盐溶液侵入膨润土泥浆试验 

将上述分析纯和自来水利用 1000 mL容量瓶分别
配制浓度为 1%的 NaCl溶液、MgCl2溶液和 CaCl2溶

液。 
按照膨润土∶自来水=1∶15 的质量比来配制泥

浆，膨化 24 h作为基浆备用。设置 4组质量均为 2000 
g的泥浆，每隔 1 h分别向其中加入淡水、海水、浓度
为 1%的 NaCl溶液、MgCl2溶液和 CaCl2溶液，使加

入的溶液的质量达到泥浆质量的 5%，15%，30%，50%。
分别采用 1002 型泥浆相对密度计、马氏漏斗黏度计
（25℃时测试淡水黏度为25 s）、100 mL量筒、MS2000
型激光粒度仪、ζ 电位仪等测量各组泥浆的密度、漏斗
黏度、4 h泌水率、颗粒级配和泥浆特征粒径、泥浆ζ 电
位等基本性质。试验用基浆的特征粒径 d10，d50，d85分

别为 2.12，5.53，11.82 μm，其级配曲线如图 1所示。 

图 1 基浆级配曲线 

Fig. 1 Grading curves of initial slurry  

1.3  泥浆成膜试验 

图 2为泥浆成膜试验装置示意图，主要由 3部分
组成，加压装置、成膜装置及滤液收集–称重装置。加
压装置由空压机、稳压器及储浆容器组成。成膜装置

采用的渗透柱高度为 17 cm，装填 10 cm 厚粒径为
0.25～0.5 mm 的砂层作为试验地层（渗透系数为
5.7×10-2 cm/s）。利用滤液收集–称重装置实时测量泥
浆滤失量，天平精度为 0.01 g。 
试验时，先向渗透柱底部放一层滤网，防止细砂

堵塞排水通道。向渗透柱中注入清水，再缓缓加入细

砂，直至细砂层厚度达到 10 cm。打开排水阀门，使
液面与地层表面平齐，关闭排水阀门。将泥浆缓慢注
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入渗透柱至充满渗透柱剩余空间。通过稳压器控制气

压为 0.05 MPa，依次打开稳压器与储浆容器间的阀门
及加压装置与成膜装置间的阀门。气压稳定后，打开

排水阀门，泥浆侵入地层，滤液排出，由滤液收集–
称重装置实时称量。 

图 2 试验装置示意图 

Fig. 2 Schematic illustration of experimental apparatus 

2  试验结果 
2.1  盐溶液侵入对泥浆漏斗黏度影响 

由图 3可知，随着盐溶液的掺入，试验泥浆漏斗
黏度缓慢下降，当溶液掺入比小于 15%时，在盐溶液
作用下，泥浆漏斗黏度下降幅度比添加同比例淡水时

大。当 NaCl 溶液掺入比大于 15%时，泥浆漏斗黏度
将比添加同比例淡水时大 1 s左右。而当 CaCl2溶液或

MgCl2溶液掺入比大于 15%时，泥浆漏斗黏度将比添
加同比例淡水时小 1 s左右。当海水掺入比为 15%时，
泥浆漏斗黏度出现一个峰值。 
2.2  盐溶液侵入对泥浆密度的影响 

从表 2可以看出，基浆初始密度为 1.031 g/cm3，

泥浆相对密度随着掺入比的增加略有下降。不同盐溶

液侵入至泥浆中与淡水侵入泥浆中对密度的影响基本

一致，故实际工程中不需要特别区分盐溶液和淡水两

者侵入对泥浆密度的影响。 

图 3 泥浆漏斗黏度随不同溶液掺入比变化 

Fig. 3 Change of funnel viscosity of slurry under intrusion of  

different solutions 
表 2 添加不同溶液后泥浆密度 

Table 2 Specific gravities of slurry after adding different solutions  
                                               (g/cm3) 

掺入比/% 淡水 海水 1%NaCl 1%MgCl2 1%CaCl2 
0 1.031 1.031 1.031 1.031 1.031 
5 1.029 1.029 1.030 1.026 1.026 

15 1.029 1.028 1.025 1.024 1.024 
30 1.025 1.028 1.022 1.023 1.024 
50 1.022 1.028 1.019 1.021 1.020 

2.3  盐溶液侵入对泥浆稳定性影响 

从图 4，5可以看出，即使向基浆中掺入的浓度为
1%的 NaCl溶液或淡水的质量达到泥浆质量的 50%，
泥浆仍保持稳定，4 h泌水率为 0%，不出现泌水现象；
而当向基浆中掺入的浓度为 1%的 CaCl2 溶液比例达

到泥浆质量的 15%时，4 h泌水率为 1.5%，当掺入比
达到 30%，泥浆不能维持稳定，出现分层离析，4 h
泌水率达到 17%；而当向泥浆中掺入的浓度为 1%的
MgCl2溶液达到泥浆质量的 15%时，4 h 泌水率已达
4.5%，当掺入比达到 30%，泥浆同样不能维持稳定，
出现分层离析，4 h泌水率达到 21.5%；当向泥浆中掺
入海水的比例达到基浆质量的 15%时，4 h 泌水率为
0.5%，当掺入比达到 30%时，泥浆泌水率仅为 10.5%。 
2.4  盐溶液侵入对泥浆ζ 电位影响 

ζ 电位能反映胶体颗粒相互排斥或吸引的能力，
是衡量胶体稳定性的重要指标。从图 6可以看出，基
浆初始ζ 电位（取绝对值）为 29 mV，NaCl溶液掺入
比为 5%时，ζ 电位下降到 23.1 mV，当掺入比为 50%，
ζ 电位维持在 23 mV左右。CaCl2溶液或MgCl2溶液

掺入比为 15%时，ζ 电位均为 18.2 mV，且随着溶液
的掺入，ζ 电位均不断降低，当掺入比为 50%时，ζ
电位均已低于 10 mV，远小于掺入同质量 NaCl溶液
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作用下泥浆ζ 电位值。海水掺入比大于 30%时，ζ 电
位处于掺入同比例 NaCl 溶液时以下，且在掺入同比
例 CaCl2溶液或MgCl2溶液时之上。 

 
图 4 浓度为 1%的不同溶液掺入泥浆后泌水情况 

Fig. 4 Bleeding of slurry after intrusion of different solutions with  

concentration of 1% 

2.5  盐溶液侵入对泥浆特征粒径影响 

泥浆特征粒径 d10，d50和 d85分别对应某粒径下的

泥浆颗粒质量占总泥浆颗粒质量的 10%，50%和 85%，
可以反映出泥浆颗粒粒径大体分布情况，其中泥浆特

征粒径 d85与地层平均孔隙 D0的比值 d85/D0决定泥浆

成膜类型[6]。 

图 5 掺入不同溶液后泥浆泌水率变化曲线 

Fig. 5 Curves of bleeding rate of slurry under intrusion of different  

solutions  

图 6 泥浆 ζ电位随不同溶液掺入比变化曲线 

Fig. 6 Curves of zeta potential of slurry under intrusion of  

different solutions 

从图 7～9可以看出，不同盐溶液溶液逐渐掺入到
基浆中对泥浆颗粒特征粒径 d10，d50和 d85的影响。当

CaCl2溶液或 MgCl2溶液掺入比大于 15%后，泥浆特
征粒径均相近，且随着盐溶液掺入比逐渐增加至 50%，
特征粒径值均有所降低但特征粒径 d50和 d85仍远大于

泥浆初始特征粒径，而 d10 先增大，然后随着溶液增

加逐渐降低，最后回到初始值附近。向泥浆中不断掺

入 NaCl溶液时，d10会随之增大，而 d50和 d85在溶液

加入后便分别提高至在 17，39 μm附近，然后基本保
持不变。 

图 7 泥浆特征粒径 d10随溶液掺入比变化曲线 

Fig. 7 Curves of characteristic particle size d10 of slurry under  

intrusion of different solutions  
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图 8 泥浆特征粒径 d50随溶液掺入比变化曲线 

Fig. 8 Curves of characteristic particle size d50 of slurry under  

intrusion of different solutions  

 

图 9 泥浆特征粒径 d85随溶液掺入比变化曲线 

Fig. 9 Curves of characteristic particle size d85 of slurry under  

intrusion of different solutions 

当海水掺入比为 5%时，泥浆特征粒径 d10，d50

和 d85 均达到峰值，然后逐渐降低，最终稍大于添加

同比例CaCl2溶液或MgCl2溶液时泥浆对应特征粒径。 
2.6  盐溶液侵入对泥浆成膜的影响 

泥浆侵入地层成膜可分为两个阶段：泥浆快速进

入地层的泥浆喷失阶段，泥浆颗粒在地层中汇集，与

地层颗粒发生作用，泥膜结构强度从无到有；泥膜形

成阶段，对应泥水压差下泥膜结构基本形成，泥膜强

度达到稳定[12]。 
从图 10可以看出，在 0.05 MPa的泥水压差下，

10 s左右，基浆侵入地层成膜过程进入泥膜形成阶段，
120 s时泥浆滤失量仅为 28.8 g。除添加 CaCl2溶液外，

随着溶液掺入比的增加，泥浆滤失量均逐渐增加。当

溶液掺入比不小于 15%时，相较于添加淡水，向泥浆
中添加盐溶液，泥浆在喷失阶段滤失量显著增加。同

时可以发现，泥浆成膜阶段，当溶液掺入比大于 30%，
在 CaCl2溶液或 MgCl2溶液作用下，泥浆滤失量曲线

斜率较大，而在淡水或者 NaCl 溶液作用下，泥浆滤
失量曲线接近水平。 

当 CaCl2溶液掺入比达到 15%时，30 s左右才进 

 

图 10 泥浆滤失量曲线 

Fig. 10 Curves of seepage discharge of slurry 
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入泥浆成膜阶段，泥浆120 s时滤失量达到峰值190.3 g，
原因可能是所用试验砂层孔隙体积差异小，而地层制备

难以做到绝对均匀所造成的泥膜形成时间的波动。 

3  盐溶液影响泥浆稳定性机理讨论分析 
通过 Stern 双电层模型[18]和黏土颗粒胶体絮凝机

理[19-20]可以很好地解释试验中加入盐溶液后泥浆絮

凝泌水的现象。结合卢廷浩[21]所编《土力学》中土的

结构类型一节的内容可知，向泥浆中掺入盐溶液后，

水中阳离子含量增高，黏土表面的吸着水层厚度减小，

土粒间作用力由净斥力转为净吸力，黏粒互相吸引，

粒间接触由面面接触为主变为以面边接触和面角接触

为主，形成絮凝结构。 
将泥浆絮凝过程分为絮集和絮降过程：掺入盐溶

液时，阳离子侵入，ζ 电位降低，泥浆颗粒絮集；若
同时泥浆被充分稀释，大粒团与小粒团间斥力克服重

力后不足以维持体系稳定，泥浆即发生絮降，分层、

泌水。 
（1）掺入浓度为 1%的 NaCl 溶液时，泥浆内部

阳离子浓度增大，部分阳离子进入 Stern 层，导致泥
浆ζ 电位从 29 mV降至 23 mV左右。泥浆颗粒之间
的平衡被破坏，泥浆颗粒间接触以面面接触为主转为

面边接触和面角接触为主，泥浆颗粒絮集。随着 NaCl
溶液掺入，小粒径的泥浆颗粒受到 Na+影响聚集成团，

d10随之变大，而 d50，d85变化不大，故在逐渐被稀释

的情况下，泥浆中的大粒团与逐渐增大的小粒团间的

斥力克服重力后仍能维持稳定，当掺入比达到 50%，
泥浆泌水率才 1%。泥浆不会出现明显分层、絮降、
泌水现象。 
（2）掺入浓度为 1%的 CaCl2溶液或 MgCl2溶液

时，同样的，泥浆内部阳离子浓度增大，部分阳离子

进入 Stern层，但由于离子价态高，当掺入比达到 5%
时，泥浆中小颗粒絮集成为大颗粒的过程便已基本完

成。故随着溶液的继续掺入，ζ 电位不断降低，而泥
浆特征粒径 d10没有随之变大。当溶液的掺入比达 50%
时，ζ 电位从 29 mV降至 10 mV以下。在泥浆不断
被稀释的情况下，泥浆中的小粒团与大粒团间斥力已

不足以平衡颗粒所受重力，泥浆颗粒便由絮集开始转

向絮降，泥浆开始出现分层、泌水现象。 

4  存在的问题 
本研究中只记录 120 s内泥浆滤失量随时间变化

情况，并通过泥浆滤失量分析泥浆成膜质量。但实际

工程中，泥水平衡盾构掘进时，刀盘转动，切削土体，

开挖面上泥膜处于破坏与形成的过程中。 
向基浆中掺入试验海水，当掺入比为 5%时，泥

浆特征粒径均达到峰值；当掺入比为 15%时，泥浆漏

斗黏度达到峰值。试验海水中 Na+浓度高达 2%以上，
Mg2+、Ca2+浓度均小于 0.5%。可见，多种阳离子混合
情况下，各种阳离子对泥浆稳定性影响不是简单的叠

加，具体研究有待进一步开展。 

5  结论与建议 
本文通过将不同盐溶液掺入膨水比为 1∶15的纳

基膨润土泥浆中，测量泥浆泌水率、ζ 电位、特征粒
径、滤失量等参数变化，结合胶体絮凝机理及压缩双

电层进行分析，可以得到以下 4点结论。 
（1）相较于掺入同比例的淡水，向膨水比为 1∶

15 的泥浆中掺入浓度为 1%的盐溶液时，泥浆 ζ电位
下降、特征粒径增大、滤失量增加。 
（2）当盐溶液掺入比为 5%时，泥浆中部分颗粒

即会发生絮集。 
（3）当盐溶液掺入比超过 5%后，继续掺入时，

若盐溶液为 NaCl，则特征粒径 d10增大、d50，d85基本

不变，泥浆颗粒只絮集，不泌水；若盐溶液为 CaCl2、

MgCl2，则特征粒径 d10，d50，d85 均基本不变，泥浆

颗粒开始絮降，泌水。 
（4）盐溶液主要通过降低泥浆ζ 电位和稀释泥

浆来影响泥浆稳定性，其中泥浆大、小粒团的大小变

化情况是决定泥浆是否絮降、泌水的关键。 
总之，Ca2+、Mg2+比 Na+对泥浆稳定性影响更大，

在不同海域采用泥水盾构掘进时，应根据地下水盐分

含量及种类有针对性地考虑其对泥浆稳定性的影响。

接下来应侧重开展针对不同阳离子作用下泥浆的改性

优化研究。 
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管土界面摩擦疲劳效应对深水井口导管贯入阻力的影响 
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摘  要：深水井口导管在黏土中的贯入阻力与导管土体界面产生的摩擦疲劳密切相关。在导管安装过程中，管土界面
会产生摩擦疲劳，使得导管–黏土界面处的侧摩阻力降低。采用 ABAQUS 软件中任意拉格朗日欧拉法（ALE）模拟导
管的贯入过程，并通过子程序 VUSDFLD和 VFRIC来模拟导管土体黏性接触面的摩擦疲劳效应，研究了在均质黏土和
非均质黏土中，摩擦疲劳对导管贯入阻力的影响，以及循环划井眼解卡的基本原理。研究结果表明：由于摩擦疲劳的

影响，管土界面之间的黏聚力系数随贯入位移逐渐降低并趋近于土体的灵敏度倒数，从而导致单位侧摩阻力降低，在

贯入结束时，均质土和非均质土中导管总贯入阻力分别减小 42.60%，28.48%；导管划井眼时的上下循环运动，增大了
土体的“累积剪切位移”，使得管土界面之间的摩擦疲劳增大，导管贯入阻力降低，使得“卡住”的导管可以继续贯

入到设计深度。 
关键词：导管；贯入阻力；黏性接触面；摩擦疲劳；划井眼 
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Influences of friction fatigue effects of conductor-soil interface on penetration 
resistance of conductor of wellhead in deep water 

WANG Teng1, HE Jia-long1, LIU Jin-kun2 
(1. Department of Offshore Engineering, China University of Petroleum, Qingdao 266580, China; 2. Sinopec Petroleum Engineering 

Corporation, Dongying 257026, China) 

Abstract: The penetration resistance of deep-water conductor in clay is closely related to the friction fatigue at the 

conductor-soil interface. The shear stress at the conductor-soil interface decreases because of the friction fatigue caused by the 

installation of conductor. The penetration process of the conductor is simulated by using the arbitrary Lagrange-Euler method 

(ALE) in ABAQUS. The friction fatigue effects of the adhesive contact interface between the conductor and the soil is 

simulated by using the VUSDFLD and VFRIC subroutines. The influences of friction fatigue on penetration resistance of the 

conductor and the fundamental principles of reciprocation in homogeneous clay and heterogeneous clay are studied. The results 

show that the cohesion coefficient at the conductor-soil interface gradually decreases with the penetration and approaches the 

inverse of the soil sensitivity due to the friction fatigue effects, resulting in a reduction in the unit shaft resistance. The total 

penetration resistance of the conductor in homogeneous clay and heterogeneous clay decreases by 42.60% and 28.48%, 

respectively at the end of penetration. The reciprocation of the conductor increases the “cumulative shear displacement” of soil, 

which inflicts significant fatigue damage to the soil at the conductor-soil interface, and the penetration resistance of the 

conductor decreases, so that the "stuck" conduction can continue to penetrate into the design depth. 

Key words: conductor; penetration resistance; adhesive contact interface; friction fatigue; reciprocation 

0  引    言 
水下井口导管是井身结构中的第一层表层套管，

它为整个导管柱、海底采油树和防喷器组提供结构和

支撑。目前，在深水环境中把喷射下导管技术当作首

选的导管安装方法[1-2]。简单来说，如图 1所示，整个
喷射管串系统由内外两层管柱组成， 内层管柱主要包
括底部钻具组合（BHA）、钻柱等，外层管柱为导管。

管串送达海底泥线时，钻头边旋转边喷射钻孔，管串

依靠自身的重力克服土体摩擦阻力，保证导管顺利贯

入。在导管贯入过程中，如果设计的管串重量过大，

导管下至预定深度时，松开大钩后，由于管土之间的

侧摩阻力过小，导致井口失稳并下沉。如果设计的管

─────── 
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串重量过小，在安装过程中会出现卡钻现象，导管无

法下至预定深度[3]。因此，需要正确评估导管贯入过

程中的阻力变化，合理配置管串重量，保证导管下入

到设计深度。 

图 1 喷射下导管示意图 

Fig. 1 Schematic diagram of jetting conductor 

由于导管的贯入安装过程和桩基贯入过程相似，

因此，通常参考桩基贯入阻力变化来研究导管贯入阻

力。Randloph等[4]、White[5]、Gravin等[6-7]、刘俊伟等[8]

对桩基贯入研究结果表明，桩侧的单位侧摩阻力达到

极限后，随着桩的继续贯入，桩身单位侧摩阻力出现

不同程度的退化，并指出桩身某一截面处侧摩阻力与

桩土间的相对位移存在关系，称这种效应为桩–土界

面的剪切疲劳退化效应[9-10]。同样的，在导管贯入过

程中，管土之间存在较大的相对位移，管身单位侧摩

阻力也会出现不同程度的退化，即管土界面处会出现

剪切疲劳退化效应。管土之间的侧摩阻力达到极限后

会出现退化，最终衰减到一个定值，对应的桩土界面

的黏聚力系数 α 通常为土体的灵敏度 St 的倒数

（Kvalatad 等[11]、Zhou 等[12]、Kim 等[13]），而 Beck
等通过现场试验得出导管的单位侧摩阻力通常取未扰

动土体的不排水抗剪强度的 1/4～1/3，近似达到该区
域土体的灵敏度的倒数（St=2.6～3.6）[14]。 
本文采用 ABAQUS 中任意拉格朗日欧拉法

（ALE）模拟导管的大变形贯入过程，并通过子程序
VUSDFLD和VFRIC来模拟均质黏土和非均质黏土中
导管土体的黏性接触面的摩擦疲劳效应，正确模拟导

管贯入过程中管土界面的荷载传递机理，合理地确定

导管贯入过程中的贯入阻力，研究划井眼解卡的基本

原理，以保证导管在实际安装过程中顺利贯入这一工

程问题。  

 

1  管土黏性接触面的摩擦疲劳模型 
在导管安装过程中，导管的贯入阻力主要是管土

界面之间的侧摩阻力。然而，在安装过程中，由于管

土界面产生的摩擦疲劳效应，单位侧摩阻力随着导管

的贯入而不断减小，最后保持稳定 [1]。一般地，

ABAQUS 软件采用库仑摩擦来计算两个接触物体之
间的剪应力，即极限剪应力 critτ 随着接触压力 P 的增
加而增加，表达式为 

crit n Pτ µ=   ，             (1) 

式中， nµ 为管土接触面的摩擦系数。 
然而，在不排水情况下，黏土中管土界面的剪应

力是当前土体强度 Su的函数，即 
crit uSτ α=   ，              (2) 

式中，α 是界面的黏聚力系数，取值范围为 0～1，Su

为未扰动土体的不排水抗剪强度[16]。 
对于桩基贯入过程中出现的摩擦疲劳效应，帝国

理工学院法（ICP/MTD）、Fugro法、西澳大学法（UWA）
推荐通过引入（h/R）n来考虑桩基贯入黏土中桩侧阻

力退化，其中 h为土体离桩端的距离，R为桩的半径，
n为退化系数。对于管桩而言，又对桩半径 R进行修
正，即 R*=（ 2 2

o iR R− ）2，其中，Ro 为桩的外径，Ri

为管桩内径[17]。因此，通过对公式（2）中的α 进行
修正，得到一个含有摩擦疲劳的导管土体黏性接触面

模型[15]：  
*( / )nh Rα =   ，               (3) 

式中，n通常取-0.2[19-20]，土体离桩端的距离 h如图 2
所示。当土体完全扰动时，α =1/St。 
于是，导管总的极限贯入阻力 Qf为 

f critπ d
TD

ML
Q D zτ= ∫   。           (4) 

图 2 导管贯入深度和导管底端经过土体某位置的示意图 

Fig. 2 Sketch of penetration depth z and distance from conductor  

.tip h 
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对于理想的均质黏土，可以在 ABAQUS 中设定
单一的界面的极限剪应力实现黏性接触。对于非均质

黏土，由于土体的不排水剪切强度随着深度变化，在

ABAQUS中不能设置随深度变化的极限侧摩阻力值，
也不能考虑管土界面摩擦疲劳效应导致的 critτ 随着导

管贯入而不断变化。因此，本文中需要借助子程序

VUSDFLD和VFRIC来实现导管土体之间的黏性接触
面，实现过程见图 3管土黏性接触面摩擦疲劳模型的
流程图。 

 

图 3 考虑摩擦疲劳的黏性接触面计算流程图 

Fig. 3 Flow chart of calculation of adhesive contact surface  

considering friction fatigue 

2  导管连续贯入数值模拟 
本文使用有限元软件 ABAQUS 来研究导管安装

过程中贯入阻力的变化。由于在导管安装过程中，管

侧土体单元会发生大变形导致模拟终止，所以对管侧

一定范围内的土体采用任意拉格朗日欧拉法（ALE
法），使得网格与物质点之间相互脱离，因而即使网格

发生了很大的扭曲变形，ALE法也能使整个安装过程
中保证高质量的网格，保证计算精度[21]。 
2.1  管土模型 

（1）几何参数 
根据导管安装的实际过程，将导管安装问题简化

一个轴对称模型，如图 4所示。在导管贯入过程中，
由于水射流的切割作用，导管底部的土体会随着钻井

液返回泥线以上，从而形成一个略小于导管外径的井

眼，为了模拟这个过程，采用 ABAQUS 软件中的单
元生死功能，实现导管一边贯入管底土体单元一边被

“杀死”[22]。 

 
图 4 简化后的导管安装示意图 

Fig. 4 Schematic diagram of simplified model for jetting  

conductor 

在本研究中导管直径为 0.762 m（30英寸），贯入
深度为 80 m[24]。导管采用 RAX2单元，模拟为一个离
散刚体。为了避免在分析过程中出现边界效应，土体

模型的尺寸为 80 m×160 m，采用 CAX4R单元，土
体为理想的弹塑性体，土体强度随深度变化，土体强

度剖面以及所用到参数如表 1所示[25]。 
表 1 土体模型材料参数表 

Table 1 Parameters of finite element model in this study 

参数 
有效重度

γ ′ /(kN·m-3) 

初始土体不排水

抗剪强度 Su/kPa 

泊松

比ν  

杨氏模量

E/kPa 

灵敏度 

St 
数值 6.50 5+0.91zd 0.49 500Su 7 

（2）网格与边界条件 
模型中对于土体网格进行区域划分如图 5所示，

管侧土体网格采用 ALE法，调节该区域网格种子密度
疏密，使得靠近导管区域网格加密，远离导管区域网

格稀疏，从而保证模型计算可靠，并且减小数值模拟

时间。导管从泥线处以恒定速率 5 mm/s贯入，以保证
在不排水条件下完成导管安装过程[26]，导管的贯入速

率范围为 40～80 m/2 h[27]。 

 
图 5 模型网格划分示意图 

Fig. 5 Schematic diagram of model mesh 
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导管土体界面被模拟为黏性接触面，采用

ABAQUS软件中的面面接触，通过子程序 VUSDFLD
来更新界面的黏聚力系数α ，取值为α =min（1，
(h/R*)-0.20）。 
2.2  数值模型验证 

（1）黏性接触面算法验证 
为了验证管土黏性接触面的正确性，在 ABAQUS

中建立验证模型，如图 6所示。导管设为离散刚体，
导管上设置参考点只允许导管竖向运动。模拟黏土为

理想的弹塑体，满足 Tresca屈服准则，约束土体上下
边界的竖向位移，土体的右侧施加 20 kPa压力来考虑
初始应力场。黏土的不排水强度 Su=10 kPa，弹性模量
是 500Su，泊松比是 0.49。管土之间的相互接触算法
选用“面面接触”，调用子程序 VFRIC计算侧摩阻力，
摩擦系数α =0.5。 

 

图 6 管土界面摩擦力计算模型 

Fig. 6 Finite element model for calculation of friction between  

.conductor and clay interface 

由图 7可知，通过子程序 VFRIC实现管土黏性接
触算法得到的极限单位侧摩阻力为 5 kPa，满足 API
规范给出的黏土摩擦力计算公式 critτ = uSα 。 

 

图 7 管土界面摩擦力算法验证 

Fig. 7 Verification of method for friction of conductor-clay  

..interface 

（2）考虑摩擦疲劳的黏性接触面算法验证 
为了验证上述给出的管土黏性接触面的摩擦疲劳

模型的正确性，将使用该模型模拟得到的导管贯入阻

力–深度曲线与 Beck 在墨西哥湾的进行的喷射下导
管试验结果进行了比较。验证模型参数为：导管直径

D=0.762 m，贯入深度 30 m。黏土的土体强度剖面为
Su=0.5+0.87zd (kPa)，zd为土体深度，黏土的有效重度

γ ′ =6.5 kN/m3。 
从图 8中可以看出，基于本文提出的考虑摩擦疲

劳效应的管土黏性接触面模型得到的数值模拟结果与

Beck的现场喷射下导管试验结果吻合良好，验证了计
算模型的正确性。 

 

图 8 本文数值模型和 Beck试验结果的比较 

Fig. 8 Comparison between numerical and test results 

3  分析与结果 
3.1  摩擦疲劳对贯入阻力的影响 

为了研究摩擦疲劳对贯入阻力的影响，根据数值

模拟给出了导管贯入阻力随着深度的变化曲线如图

9，10所示。 

 

图 9 摩擦疲劳对导管贯入阻力的影响（均质土） 

Fig. 9 Effects of friction fatigue on conductor penetration  

..resistance (homogeneous soil) 

对于图 9中的均质土而言，当不考虑摩擦疲劳时，
导管贯入阻力随着贯入深度线性增加，当考虑摩擦疲

劳时，贯入深度小于 15 m，摩擦疲劳对导管总贯入阻
力的影响很小，当超过此深度后，摩擦疲劳影响程度

增加，导管总贯入阻力随着贯入深度呈现非线性增大，

增大的幅度逐渐减小。当导管贯入过程结束时，考虑

摩擦疲劳和不考虑摩擦疲劳得到的贯入阻力分别是
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553.92，965.02 kN，贯入阻力下降 42.60%。同样的，
对于图 10中的非均质土而言，摩擦疲劳在贯入初期影
响并不明显，但是不论考不考虑摩擦疲劳，贯入阻力

随着贯入深度都是呈现非线性增加，考虑摩擦疲劳和

不考虑摩擦疲劳得到的贯入阻力分别是 2805.31，
3922.35 kN，贯入阻力下降 28.48%。 

图 10 摩擦疲劳对导管贯入阻力的影响（非均质土） 

Fig. 10 Effects of friction fatigue on conductor penetration  

resistance (heterogeneous soil) 

为了进一步研究管土界面处产生的摩擦疲劳对导

管贯入阻力的影响，选择深度为 10，40，60 m 处的
单位侧摩阻力 τ 作为研究对象，并给出管土界面处的
单位侧摩阻力 τ 随着贯入深度的变化曲线以及土体的
未扰动不排水抗剪强度随深度变化曲线，如图 11，12
所示。 

图 11 管土界面处单位侧摩阻力随着贯入深度变化曲线 

（均质土） 

Fig. 11 Variation of unit shaft resistance at conductor-soil interface  

..with penetration depth (homogeneous soil) 

图 12 管土界面处单位侧摩阻力随着贯入深度变化曲线 

（非均质土） 

Fig. 12 Variation of unit shaft resistance at conductor-soil interface  

..with penetration depth (heterogeneous soil) 

从图 11，12中可以看出，对于均质土和非均质土
而言，管土之间的单位侧摩阻力 τ 是随着贯入深度不
断降低的，并且降低的幅度是逐渐减小的[28]，最终保

持稳定。其次，对于上部土体而言，产生的摩擦疲劳

程度大于下部土体的，这表明不同深度处土体的侧摩

阻力的退化是异步的，这是不同深度土体距管端距离

不同，这与蒋建平等[29]基于现场试验得到的结论是一

致的。虽然，管土界面之间的摩擦疲劳程度随着导管

贯入不断增大，但是由于管土接触面积增大导致增加

的侧摩阻力一直大于摩擦疲劳减小的侧摩阻力，所以

导管总的贯入阻力是随着贯入深度增加而增加的。 
3.2  循环划井眼对贯入阻力的影响 

在实际导管安装作业中，由于随导管贯入深度的

增加，导致导管贯入阻力逐渐增大，可能导致管串自

重小于导管贯入阻力，发生卡钻事故。在现场工作中，

当发生卡钻时，导管上下连续循环进行划井眼作业，

可有效降低导管与黏土之间的侧摩阻力。Beck 等[30]

发现，在卡钻时通过划井眼可以解卡，使得钻井作业

继续，但对划井眼解卡的机理并未提及。 
Wang等[31]在对一系列T-bar循环贯入试验进行总

结得到了一个基于累积剪切位移的循环退化模型，同

样的，在划井眼过程中，导管上下运动对管周土体也

产生循环累积剪切位移作用。根据Wang等[31]对式（3）
进行修改，提出循环位移荷载作用下，管土界面处的

单位侧摩阻力退化模型，如 
* 0.2

crit u acc u( / )S h R Sτ α −= =   ，      (5) 

式中，hacc为土体单元的累积剪切位移（m）。 
在导管划井眼过程中，导管的贯入深度随时间的

变化曲线如图 13所示。在 60 m深度处上下循环导管，
循环幅值为 10 m，模拟划井眼作业。 

 

图 13 划井眼作业时的导管贯入深度随时间变化曲线 

Fig. 13 Variation of conductor penetration depth with time 

图 14 给出了划井眼过程中不同深度处的土体累
积剪切位移 hacc，采取划井眼作业后，hacc明显增大。 

图 15，16 给出了划井眼作业贯入阻力的变化曲
线。从图中可见，均质土和非均质土，随着划井眼循

环次数的增加，导管贯入阻力逐渐减小，远小于不划
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井眼时的工况。表 2给出了导管贯入阻力随循环累积
位移变化规律。随着循环累积位移的增加，导管贯入

阻力逐渐减小，划井眼作业结束之后，均质土和非均

质土中的导管贯入阻力分别为 290.11，974.09 kN，贯
入阻力分别减小 36.36%，43.46%。此时，导管总的贯
入阻力小于自身重量，导管可以在自身重力作用下贯

入，这对解卡是有意义的。 

图 14 划井眼过程中不同深度处的土体的累积剪切位移 

Fig. 14 Cumulative displacements of soil at different depths during 

.reciprocation 

图 15 划井眼对贯入阻力的影响（均质土） 

Fig. 15 Effects of reciprocation on resistance of conductor  

(homogeneous soil) 

表 2 循环后的导管贯入阻力表 

Table 2 Conductor resistances after each reciprocation 
累积剪切位移 hacc/m 均质土/kN 非均质土/N 

 60 455.89 1722.86 
 80 352.19 1211.71 
100 315.17 1066.80 
120 290.11  974.09 

图 16 划井眼对贯入阻力的影响（非均质土） 

Fig. 16 Effects of reciprocation on resistance of conductor  

(heterogeneous soil)   

在图 17，18中给出了划井眼过程中管土界面中不
同深度处的单位侧摩阻力随着导管靴位置变化曲线，

从图可以看出，在划井眼过程中，单位侧摩阻力 τ 不
断降低，并且在划井眼过程中出现了负值，这表明导

管上下循环时土体对导管的侧摩阻力的方向发生改

变，最终α 减小到 0.176，趋近于 1/St=0.143。 
如图 17，18所示，以 40 m深度处土体为例，对

于均质土和非均质土而言，在未进行划井眼作业之前，

该处单位侧摩阻力分别为 3.02，12.16 kPa，划井眼作
业完成后，该处单位侧摩阻力减小至 1.97，7.94 kPa，
分别下降 34.77%，34.70%，这是划井眼作业降低管土
侧摩阻力的基本原理。 

 

图 17 划井眼过程中管土界面处单位侧摩阻力随着贯入深度 

.变化曲线（均质土） 

Fig. 17 Variation of unit shaft resistance at conductor-soil interface 

with penetration depth during reciprocation (Homogeneous soil) 

 

图 18 划井眼过程中管土界面处单位侧摩阻力随着贯入深度 

.变化曲线（非均质土） 

Fig. 18 Variation of unit shaft resistance at conductor-soil interface 

with penetration depth during reciprocation (heterogeneous soil) 

 

4  结    论 
本文采用数值模拟方法对导管下入过程管土界面

的摩擦疲劳效应进行了研究，合理地确定导管贯入过

程中的贯入阻力的变化，得到以下 3点结论。 
（1）对 ABAQUS进行二次开发，建立管土黏性

接触面的摩擦疲劳模型，用于模拟导管单调贯入过程

中管土界面的单位侧摩阻力的退化，并与试验数据进

行对比，验证了该模型的正确性。 
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（2）摩擦疲劳导致管土之间的黏聚力系数随着贯
入深度的增加而不断降低并趋近于土体灵敏度的倒数

1/St，最终导致在均质土和非均质土中，导管总的贯入

阻力分别减小 42.60%，28.48%。 
（3）提出了循环剪切位移作用下，管土界面的单

位侧摩阻力退化模型，并应用到导管划井眼作业中用

于解释划井眼解卡的基本原理。 
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细观结构的非均质性对花岗岩强度及变形影响的 
颗粒流模拟  
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摘  要：基于等效晶质模型建模方法，利用颗粒流软件 PFC2D 实现对花岗岩细观结构的重建，开展了一系列不同围压

下的花岗岩常规三轴压缩试验研究。揭示了晶体粒径分布所造成的细观结构上的非均质性和 Mohr–Coulomb 强度准则
和 Hoek–Brown 强度准则中各参数的关系以及对岩石脆性的影响。研究结果表明，非均质性对岩样受压加载情况下
的应力–应变曲线具有显著的影响。随着非均质因子增加，岩石由均质变为非均质，弹性模量逐渐减小，泊松比增加。

随着非均质性因子的增加，岩石抗压强度减小、内聚力增加、内摩擦角减小。对同一类花岗岩而言，Mohr–Coulomb强
度准则和 Hoek–Brown强度准则中各参数的取值并非恒定，而是一定程度上依赖于内部的细观结构。当岩石细观结构变
化时，两种强度准则中的参数也随之改变。细观结构的非均质性对岩石的脆性指标影响较大，随着非均质性因子的增

加，岩石脆性指标减小。 
关键词：非均质性；强度；变形；花岗岩；颗粒流模拟；GBM模型 
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Influence of meso-structure heterogeneity on granite strength and                
deformation with particle flow code 
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Abstract: By reconstructing the meso-structure of granite using the particle flow software PFC2D based on the grain-based 

model, a series of conventional triaxial compression tests on granite under different confining pressures are carried out. The 

relationship between the heterogeneity of the meso-structure caused by crystal size distribution and the parameters of 

Mohr-Coulomb strength criterion and Hoek-Brown strength criterion as well as the brittleness of rock is revealed. The 

heterogeneity has a significant effect on the stress-strain curve of rock specimens under pressure loading. As the heterogeneity 

factor increases, the rock changes from homogeneous to heterogeneous, the elastic modulus decreases, and the Poisson's ratio 

increases. As the heterogeneity factor increases, the compressive strength of the rock decreases, the cohesive force increases, 

and the internal friction angle decreases. For the same type of granite, the values of the Mohr-Coulomb strength criterion and 

the Hoek-Brown strength criterion are not constant, but depend to some extent on the internal meso-structure. When the 

meso-structure of the rock changes, the parameters in the two strength criteria also change. The heterogeneity of the meso-structure 

has a great influence on the brittleness index of rock. With the increase of heterogeneity factor, the brittleness index decreases. 

Key words: heterogeneity; strength; deformation; granite; particle flow code; grain-based model 

0  引    言 
强度与变形属于岩石的重要力学性质，与工程的

稳定性有着密切的联系。例如高放射废物地质处置库
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工程，由于花岗岩具有渗透性低、导热性好、力学强度

高与变形小等特点，是处置库工程的理想围岩之一[1]。 
晶质岩如花岗岩、大理岩等由于矿物晶体的颗粒

大小、晶体形状、晶体取向以及各矿物晶体之间的相

互关系等造成了晶质岩细观结构的非均质性，由此导

致了岩石在外部荷载作用下内部应力应变分布的不均

匀性。进而造成了室内试验中诸如单轴压缩试验、巴

西劈裂试验等测得的强度与变形参数存在一定的离散

性[2]。例如花岗岩中石英、钾长石、黑云母的力学性

质（强度、刚度）差异显著，各试验岩样中矿物含量

和分布均不同，这将引起强度的离散。因此，岩石内

部的细观结构控制着岩石的物理力学性质。 
目前，学者主要通过数值模拟手段定量研究岩石

的非均质性对强度与变形的影响。如 Tang 等[3]通过

RFPA软件中岩石单元的力学参数服从Weibull分布来
定量表征岩石的非均质性，结果表明岩石力学参数的

非均质性对岩石的强度和破坏模式均有较大影响。对

岩石单元的力学参数赋予一定的统计分布规律，以此

表示岩石的非均质性，但是在试验中获取特定岩石的

细观单元的强度分布存在很大困难。 
另一种表征非均质性的方法就是细观结构的非

均质性。如采用 UDEC软件，研究发现细观结构的非
均质性对模型的应力分布、起裂应力等有很大影响[4]。

Potyondy在颗粒流软件（particle flow code, PFC）[5]

中引入等效晶质模型（grain-based model, GBM）[6]，

以模拟晶质岩的细观结构。通过该等效晶质模型，许

多学者对细观结构与岩石物理力学性质之间的关系进

行了深入的研究，证明 GBM 模型对于模拟晶质岩细
观结构的可行性和正确性[7-9]。 

岩石强度准则表征岩石在临界损伤状态下的应

力与强度之间的关系，被用于研究岩石在复杂应力条

件下的屈服条件和破坏规律，已经被广泛应用于边坡、

水电站、深埋隧道等各种工程中，一直是岩土工程研

究的难点和热点问题。例如线性的 Mohr–Coulomb 
（M–C）强度准则[10]和非线性的 Hoek–Brown (H–B)
强度准则[11]，在岩土工程领域应用最多，研究最为广

泛。例如Martin等[12]对 Lac du Bonnet（LdB）花岗岩
开展循环加卸载试验，以Mohr–Coulomb准则为基础，
基于试验结果建立了岩石内聚力和内摩擦角与损伤变

量的关系。在 Hoek–Brown准则的研究进展中，Zhang
等[13]借助 PFC软件，研究了颗粒微观参数如球形颗粒
的大小分布和接触强度对 Hoek–Brown准则中参数 mi

的影响，结果表明参数 mi与微观结构的互锁程度密切

相关。但是由于岩石本身细观结构的非均质性，对强

度准则中各参数均有一定影响，目前对此研究尚存在

不足，有待进一步深入研究。 
在花岗岩体内进行深埋隧道或地下硐室的开挖

施工，其高应力环境经常导致花岗岩发生岩爆、板裂

等形式的脆性破坏，对施工造成严重影响[14]。研究花

岗岩的脆性破坏和发生机制具有重要意义。研究细观

结构的非均质性对花岗岩脆性指标的影响能够为工程

设计与建设提供一定程度的指导。 
本文采用 PFC2D软件中的 GBM模型建模方法，

以 LdB花岗岩[15]为研究对象，开展了一系列不同围压

下的常规三轴压缩试验。通过获取不同细观结构模型

的应力–应变曲线，分析了细观结构的非均质性对三

轴压缩强度的影响，并将非均质性和 Mohr–Coulomb
强度准则、Hoek–Brown 强度准则建立联系，定量研
究非均质性和围压共同作用下对模型峰值强度的影

响。最后简要分析了非均质性和花岗岩脆性指标之间

的关系，以更深入理解细观结构的非均质性对花岗岩

的强度与变形之间的影响规律。 

1  岩石 GBM模型 
1.1  GBM模型简介 

岩石的细观结构具有一定的非均质性，进而影响

岩石的物理力学性质，建立的数值模型应当能够在一

定程度上反映出岩石的细观结构。Zhou等[16]采用平直

节理接触模型（flat-joint contact model）和光滑节理模
型（smooth-joint contact model）相组合，模拟结果证
明该方法可以很好地再现花岗岩实际破坏过程。因此

本文采用平直节理接触模型和光滑节理接触模型分别

模拟晶体内部和晶体边界的方法，研究花岗岩细观结

构的非均质性与三轴压缩强度之间的关系。 
笔者在文献中[7]已证明所用细观结构能够在一

定程度上反映出 LdB花岗岩的晶体粒径分布，因此本
文继续使用所建立的细观结构，最终模型如图 1所示。
图 1（a）所示模型中，高为 125 mm，宽为 50 mm，
高宽比为 2.5，模型的高宽比与 Martin室内试验[15]所

用 LdB花岗岩岩样高宽比保持一致。 
平直节理接触模型将圆形颗粒改造成多边形颗

粒，平直节理接触模型的力学行为分为黏结和非黏结

两个部分，使得颗粒破坏后的旋转被抑制。因此，相

较于平行黏结模型而言，运用平直节理接触模型可以

获得更为合理的单轴抗压强度与直接拉伸强度之比，

如图 2（a）所示。更加详细的解释参见 PFC 5.0手册[17]。 
光滑节理模型模拟节理或者晶体边界的力学行为

而不受颗粒接触方向的影响，光滑节理经过的相邻颗

粒的平直节理模型会被光滑节理接触替代，其方向平

行于节理方向，两相邻颗粒可以存在部分重叠或相 
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表 1 GBM模型细观参数表 

Table 1 Meso-scopic parameters of GBM model 

颗粒基本参数 晶体内部细观参数（平直节理接触模型） 晶体边界细观参数（光滑节理接触模型） 

种类 最小粒径

/mm 

半径

比 

密度

/(g·cm-3) 

刚度

比 

模量 

/GPa 

模量

/GPa 

刚度

比 

抗拉强度

/MPa 

黏聚力

/MPa 

内摩 

擦角/(°) 

法向刚度

/(GPa·m-1) 

切向刚度

/(GPa·m-1) 

抗拉强

度/MPa 

黏聚力

/MPa 

内摩擦

角/(°) 

石英 0.3 1.66 2.65 3.5 168 168 3.5 170 170 50 

钾长石 0.3 1.66 2.56 1.5 140 140 1.5 145 145 35 

斜长石 0.3 1.66 2.63 1.5 140 140 1.5 146 146 35 

黑云母 0.3 1.66 3.05 1.0 100 100 1.0 85 85 30 

40000 10000 20 20 20 

对滑动，从而避免了沿颗粒表面绕行的行为。如图 2（b）
所示。更加详细的解释参见 PFC 5.0手册[17]。 

 

图 1 GBM模型示意图[7] 

Fig. 1 Schematic diagram of GBM model [7] 

图 2 GBM模型接触模型示意图[17] 

Fig. 2 Schematic diagram of GBM model contact [17] 

1.2  GBM模型参数标定 

PFC2D 软件中所使用的细观参数不能通过室内试

验直接测量得出，一般通过模拟单轴压缩试验得出的

单轴压缩强度、弹性模量和泊松比等与室内试验所得

岩石宏观力学参数进行对比，采用不断试错的方法得

出。在 GBM 等效晶质模型中不能直接运用各单晶的
力学参数，但是各晶体颗粒间接触模型的细观参数应

当大致符合一定的规律：即弹性模量由石英、斜长石、

钾长石、黑云母递减，抗拉强度同样符合此规律。为

了计算的简便，模型中将所有的晶体边界的细观参数

设为一致的，本文最终标定的参数如表 1所示。本文
所用模型和室内试验结果对比如表 2和图 3所示。 

表 2 室内试验[15]和本文模型宏观力学参数对比表 

Table 2 Comparison of macroscopic mechanical parameters 

between experimental data[15] and numerical simulation results 
试验 
类型 

单轴抗压强

度/MPa 
弹性模量 

/GPa 泊松比 抗拉强度 
/MPa 

室内 200±22 69±5.8 0.26±0.04 7.4±1.04 
本文 245.8 66.0 0.24 10.2 

 

图 3 室内试验结果[15]和本文模型对比 

Fig. 3 Comparison between experimental data[15] and numerical  

..simulation results 

2  非均质性表征 
本文采用 Liu 等[9]提出的非均质性的测量方法，

该方法考虑了晶体颗粒最小粒径、平均粒径和最大粒

径，能更好地表征模型的非均质性。 
首先计算整个模型的平均晶体粒径 d： 

2
1

1

( / )j
i ii

d
w d

=

=
∑

  ，         (1) 

式中，d 为模型平均晶体粒径， id ，wi分别为第 i 种
晶体颗粒的平均粒径和含量，共 j 种晶体颗粒，本文
取 j=4。 
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图 4 不用非均质性因子模型示意图（青色代表黑云母；红色代表钾长石；蓝色代表斜长石；绿色代表石英）[7] 
Fig. 4 Specimens with different heterogeneity indexes[7] 

然后计算整个模型的非均质性因子 H： 
3

1 1

1 1
3

j ik
i k

dH
j d= =

= −∑ ∑   ，      (2) 

式中，H为非均质性因子；di1，di2，di3分别为第 i种
晶体颗粒的最小粒径、平均粒径、最大粒径。通过采

用MATLAB R2014和犀牛Rhino软件共构建了 5个晶
体粒径分布不同的模型，再将模型导入 PFC2D 5.0 软
件中构建 GBM等效晶质模型。最终生成的 5个模型
通过计算后非均质性因子由小到大依次为模型 A
（H=0.11）、模型 B（H=0.29）、模型 C（H=0.35）、模
型 D（H=0.53）、模型 E（H=0.65），见图 4[7]。模型具

体的粒径信息详见文献[7]。5个模型中含有 4种相同的
矿物（钾长石、斜长石、石英、黑云母），相同的矿物

含量。其中，模型 C在第 1节中被用来标定微观参数。 

3  结果分析 
在 PFC2D软件中，通过对左右侧墙进行伺服，使

得模型的围压维持稳定，再通过赋予上下墙体一定的

速度实现对模型的轴向加载。通过对不同非均质性模

型进行三轴压缩模拟，获取应力–应变曲线，进而分

析非均质性与强度及相应的强度准则之间的关系。 
3.1  应力–应变曲线 

下面以 5个模型在围压分别为 0，5，20，40 MPa
时的典型应力–应变曲线为例，分析细观结构的非均

质性对应力–应变曲线的影响，如图 5所示。 
由图 5可知，不同非均质性因子模型在同一围压

下的应力–应变曲线不同，证明细观结构的非均质性

对岩样受压加载情况下的应力–应变曲线具有显著的

影响。不同围压下各模型的应力–应变曲线大致有压

密阶段、弹性变形阶段、峰前屈服阶段和破坏阶段。

在 PFC常规模拟中，压密段不明显是因为没有考虑自
然界中岩样内部存在张开裂隙，因此在受压情况下应

力–应变曲线不会有明显下凹的压密段[18]。在单轴压

缩情况下（如图 5（a）所示），各应力–应变曲线显
示出明显的脆性特征，轴向应力到达峰值强度以后，

峰后应力迅速跌落。随着围压的增加（如图 5（c），（d）
所示），各应力–应变曲线峰前屈服段长度逐渐增加。 
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图 5 不同围压下各模型应力–应变曲线 

Fig. 5 Stress-strain curves of various models under different  

confining pressures 

3.2  非均质性对变形参数的影响 

不同非均质性因子模型单轴压缩条件下的弹性

模量 E和泊松比ν 变化如图 6所示。 

图 6 不同非均质模型弹性模量和泊松比 

Fig. 6 Elastic moduli and Poisson's ratios of different  

.heterogeneous models 

弹性模量和泊松比表示岩石材料的变形与所受

荷载之间的关系，反映其弹性性质。由图 6可知，随
着非均质因子增加，模型由均质变为非均质，弹性模

量逐渐减小，泊松比增加，说明细观结构的非均质性

对模型的变形影响很大。越均质的模型（如模型 A），
其晶体颗粒粒径分布越均匀，岩石达到峰值强度前，

在相同的轴向应力增量下，产生的轴向应变比非均质

的模型小，即弹性模量大，抵抗变形的能力强。在同

一应力水平下，均质性程度高的模型横向变形更小，

导致泊松比更小。随着非均质性因子的增加（如模型

E），模型抵抗变形的能力减弱，弹性减小，各晶体颗
粒大小不一，且存在粒径偏大的晶体（如模型 E中的
钾长石），导致模型在单轴加载情况下横向变形增加，

最终导致泊松比增加。 
3.3  非均质性对强度的影响 

5 个不同均质性因子的模型在不同围压的峰值强
度如图 7所示，直接拉伸强度如图 8所示。 

图 7 不同非均质模型压缩强度变化 

Fig. 7 Variation of compressive strength of different heterogeneous  

models 

 

图 8 直接拉伸强度与非均质性因子关系 

Fig. 8 Relationship between direct tensile strength and  

heterogeneity factor 

由图 7可知，各围压下，随着非均质性因子的增
加，模型抗压强度减小，如在围压 30 MPa 下，非均
质性因子 H=0.11时，抗压强度为 672.23 MPa，H=0.65
时，抗压强度为 465.97 MPa，较前者减小 206.26 MPa，
减小了 30.7%。由图 8可知，随着非均质性因子的增
加，模型更加非均质，其抗拉强度更小。5 个模型的
直接拉伸强度在 9.8～10.5 MPa。在室内试验中同样发
现细粒花岗岩（较均质）强度比粗粒花岗岩（较不均

质）强度高[19]。由此看见，花岗岩的细观结构对抗压

强度具有显著影响。 
花岗岩中不同矿物间的力学差异所造成的力学

参数的非均质性和由于矿物晶体粒径不同所造成的结

构非均质性都会引起岩样内部强度的非均匀性，岩样

在外部荷载的作用下会产生不均衡受力。例如当岩石

受压应力作用时，矿物晶体粒径尺寸和形状的几何变

化会引起较大的拉应力场。因此，由结构非均质性引

起的局部拉应力对拉裂纹的萌生、扩展和贯通起主导

作用。而矿物结构非均质性越小，岩石内部应力分布

越均匀，导致了更高的抗压强度。花岗岩中黑云母力

学参数较弱，且粒径较其他矿物更小，在外部荷载下
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会首先发生变形，而石英的强度较大，在同一应力水

平下变形较黑云母较小，黑云母变形后会将应力传递

给周围矿物，当遇到力学性质存在差异的矿物时（如

石英或者长石），就会产生拉应力或者剪应力。当非均

质性越大时，产生的拉应力或者剪应力就会更大，进

而为微裂纹的萌生提供了更加容易的地点；非均质性

越大也导致晶体边界更长，为微裂纹的扩展提供了更

加连续的路径。 
Mohr–Coulomb 强度准则和 Hoek–Brown 强度准

则被广泛应用于岩土工程的设计与分析中。

Mohr–Coulomb 强度准则物理意义明确，认为岩石破
坏的最大剪切应力由内聚力 c 和正应力与内摩擦角ϕ
的正切值共同确定。其最大主应力（抗压强度）与围

压的表达式为 
1 3=Q Kσ σ+   ，              (3) 

式中， 1σ 为最大主应力， 3σ 为最小主应力，Q为单轴
抗压强度，K为围压对强度的影响系数。内摩擦角ϕ和
内聚力 c的关系为 

(1 sin ) /(1 sin )K ϕ ϕ= + −   ，       (4) 
2 cos /(1 sin )Q c ϕ ϕ= −   。  .      (5) 

Hoek-Brown强度准则是Hoek等[11]通过对野外大

量现场岩体试验成果的统计分析而提出的，可以反映

岩石和岩体固有的非线性破坏特点，其表达式为 
0.5

3
1 3 c i

c

1m σ
σ σ σ

σ
 

= + + 
 

  。     (6) 

式中  1σ ， 3σ ， cσ 分别为最大主应力、最小主应力、
岩石单轴抗压强度；mi 为量纲为“1”的经验参数，
反映岩石的软硬程度。 

由于Mohr–Coulomb强度准则中考虑抗拉强度值
进行拟合的话，会造成较大误差，所以本文在进行

Mohr–Coulomb 强度准则拟合时，不考虑模型的抗拉
强度。采用 Mohr–Coulomb 强度准则和 Hoek–Brown
强度准则对不同围压下各模型的抗压强度进行拟合，

所得结果分别如图 9，10所示。拟合参数如表 3所示。 

 

 

图 9 Mohr-Coulomb强度准则拟合结果 

Fig. 9 Fitting results of Mohr-Coulomb strength criterion 

  

    

图 10 Hoek-Brown强度准则拟合结果 

Fig. 10 Fitting results of Hoek-Brown strength criterion 

由图 9，10和表 3可知，采用 Mohr-Coulomb强
度准则和 Hoek–Brown强度准则对各非均质性因子的
模型抗压强度拟合效果都较好。由于本文所模拟的花

岗岩在较低围压下的强度变化，拟合效果均较为理想，

已有的研究表明，当围压增大时，Mohr–Coulomb 强
度准则和 Hoek–Brown强度准则会存在较大偏差，对
抗压强度的预测值偏高[20]。 

由图 9（b）可知，随着非均质因子的增加，模型
由均质转变为非均质，围压影响系数 K逐渐减小， 证
明围压对抗压强度的影响逐渐降低。当岩石越均质时，

围压的增加对强度的提高效果显著，而随着岩石变得

非均质时，效果减弱。由图 10（b）可知，非均质性 



1546                         岩  土  工  程  学  报                                    2020年 

表 3 强度准则拟合参数 

Table 3 Fitting parameters of strength criterion 
M-C准则 H-B准则 

模型 非均质 
因子 H Q/MPa K R2 cσ /MPa im  R2 

A 0.11 269.9 11.6 0.98 233.0 45.6 0.98 
B 0.29 263.7 10.6 0.98 230.2 39.5 0.98 
C 0.35 242.3 8.2 0.98 219.1 25.8 0.98 
D 0.53 234.2 7.9 0.99 216.5 24.3 0.98 
E 0.65 234.0 7.3 0.99 216.6 21.9 0.99 

因子对Hoek–Brown强度准则中的材料参数mi影响显

著。当非均质因子增加时，材料参数 mi减小，证明模

型变得更加易于破坏，强度更低。 
依据式（4），（5）可以确定各模型的内聚力和内

摩擦角，其结果如图 11所示。 
由图 11 可知，随着非均质因子的增加，模型的

内聚力增加，内摩擦角减小。Mohr–Coulomb 强度准
则认为岩石一点处的强度由内聚力和摩擦力所组成，

但是由于岩石本身具有非均质性，各处不可能同时达

到承载极限而破坏[2]。内聚力主要由晶体颗粒之间的

咬合作用形成，当非均质性增加时，模型的粒径分布

更加不均匀，大小颗粒之间的咬合作用增加，导致内

聚力增加。内摩擦角受晶体颗粒之间的相互嵌入、联

锁形成的咬合力和各晶体边界的摩擦作用力影响。本

文所建立的 5个非均质模型中，采用光滑节理接触模
型模拟花岗岩晶体边界，当模型非均质性增加时，容

易在晶体边界处产生应力集中现象，使得边界处的接

触变得更加容易断裂，从而导致模型的内摩擦角减小。 

 

图 11 不同非均质模型内聚力和内摩擦角 

Fig. 11 Cohesions and internal friction angles of different  

heterogeneous models 

将M–C强度准则和 H–B强度准则中的参数和非
均质性因子进行拟合（见图 9（b），10（b）），然后代
入到强度准则中，可以构建围压和非均质性因子对抗

压强度的影响。其最终表达式如下： 
1 373.5 277.2 ( 8.1 12.3)H Hσ σ= − + + − +   ，  (7) 

0.5
3

1 3
( 45.3 48.9)

+( 33.5 +236.0) 1
33.5 236.0

HH
H

σ
σ σ

− + = − + − + 
。

(8) 

式（7）为M–C强度准则表达式，式（8）为 H–B
强度准则表达式。 

两者的图像如图 12 所示，当围压越高、非均质
因子越小、模型越均质时，其抗压强度越高。表明细

观结构的非均质性对岩石在受压情况下的抗压强度影

响显著。 

图 12 M–C强度准则和H–B强度准则与非均质因子关系示意图 

Fig.12 Diagram of relationship among M–C intensity criterion,  

H–B strength criterion and heterogeneity factor 

3.4  非均质性对岩石脆性的影响 

为了更好地理解非均质性对花岗岩的脆性破坏的

影响，下面简单采取 3个脆性指标对不同非均质因子
的模型进行脆性评价。脆性指标 BI1

[21]，BI2
[22]和 BI3

[22]

计算表达式为 
I1 /B E ν=   ，             (9) 

I2 sin( )B ϕ=   ，           (10) 

c t
I3

c t

B σ σ
σ σ

−
=

+
  。    .      (11) 

式中  E，ν 分别为单轴压缩情况下的弹性模量和泊松
比；ϕ为内摩擦角； c tσ σ， 分别为单轴压缩强度和直

接拉伸强度。3 个脆性指标越大时，表明模型脆性越
强。脆性指标随非均质因子 H的变化如图 13所示。 

脆性破坏是由于细观结构上的非均质性，导致岩

石在加载情况下出现非均匀应力，产生局部破坏，并

逐渐形成多维破裂面的过程。岩石的矿物组成、晶体

粒径的尺寸分布等对岩石的脆性或者塑性行为具有显

著影响。细粒花岗岩比粗粒花岗岩具有更高的脆性，

同时等粒结构的岩石比不等粒结构的岩石强度更高，
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脆性更强[23]。花岗岩颗粒粒径较小时，一般来说花岗

岩更加均质。由图 13可知，随着非均质因子的增加，
脆性指标 BI1，BI2，BI3均呈线性减小，且和非均质因

子的线性拟合效果较好（R2分别为 0.84，0.95，0.92）。
本文所建立的 5个模型中，模型A属于非均质因子小、
等粒结构；模型 E属于非均质因子大、似斑状不等粒
结构。因此模型 A的脆性指标比模型 E的脆性指标均
更大，表明模型 A的脆性更强。本文模拟结果和室内
试验[19,23]的结果吻合较好。当模型更加均质时，微裂

纹通常沿着垂直的晶体边界萌生扩展，最后形成垂直

的宏观裂纹，模型以劈裂破坏为主；当模型更加非均

质时，因含有较大粒径的长石类矿物，通常具有较长

的晶体边界，使得微裂纹更加容易沿着晶体边界扩展，

形成剪切破坏[8]。因此在评价岩石的脆性时，把细观

结构所造成的非均质性考虑进去可能会更加合理。 

 

图 13 脆性指标随非均质因子变化关系 

Fig. 13 Relationship between brittleness index and heterogeneity  

..factor 

4  结    论 
本文通过 GBM 模型建模方法，开展了一系列不

同围压下的花岗岩常规三轴压缩试验研究。揭示了晶

体粒径分布所造成的细观结构上的非均质性对强度和

变形参数、Mohr–Coulomb 强度准则和 Hoek–Brown
强度准则中各参数的关系以及对岩石脆性的影响。主

要得到以下 3点结论。 
（1）细观结构的非均质性对岩样受压加载情况

下的应力–应变曲线具有显著的影响。随着非均质因

子增加，模型的弹性模量逐渐减小，泊松比增加。 
（2）各围压下，随着非均质性因子的增加，模

型抗压强度减小。当非均质性越大时，为微裂纹的萌

生提供了更加容易的地点，同时为微裂纹的扩展提供

了更加连续的路径。同时模型的内聚力增加、内摩擦

角减小。对同一类花岗岩而言，Mohr–Coulomb 强度
准则和 Hoek-Brown 强度准则中各参数的取值并非恒
定，而是一定程度上依赖于内部的细观结构造成的非

均质性。 
（3）岩石细观结构上的矿物粒径及粒径分布的

非均质特征对岩石脆性影响明显。细观结构的非均质

性对岩石的脆性指标影响较大，随着非均质性因子的

增加，岩石脆性指标减小，脆性降低。 
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致密砂岩水平井多裂缝扩展及转向规律研究 
夏彬伟，刘  浪，彭子烨，高玉刚 

（重庆大学煤矿灾害动力学与控制国家重点实验室，重庆 400044） 

摘  要：为研究致密砂岩水平井割缝压裂裂缝扩展及转向规律，采用四维水射流割缝装置和大尺寸真三轴相似物理模
拟试验系统，开展了不同缝间距、应力差、压裂排量对水平井多裂缝扩展规律的试验和数值模拟研究，建立了单张开

裂缝和多裂缝扩展的应力理论模型和一套室内割缝压裂物理试验方法。通过剖样观察和压力曲线特征的类比分析得到

以下结论：①多裂缝起裂后后续压力曲线的典型波动峰值，是致密砂岩多裂缝相互干扰的一个明显特征；小间距使得

邻近裂缝处于高诱导应力区域，增加了应力干扰和裂缝偏转程度；②大排量使得裂缝内部净水压增大，多裂缝偏转角

度和程度增大，更容易形成纵向缝；且处在中间裂缝受到抑制，大角度偏离最大主应力方向延伸并趋于两侧裂缝最终

停止扩展，而两侧裂缝延伸的距离更长；③高应力差条件下，诱导应力场难以改变原始主应力的大小，降低裂缝转向

的角度，起裂后后续压力曲线波动较平稳，裂缝更易形成平行于最大主应力方向的横切缝。研究成果可用于多段割缝

压裂施工参数的优化设计，从而为不同地质条件的砂岩储层油气开采和煤矿中水力压裂坚硬顶板治理强矿压提供参考。 
关键词：水平井；割缝压裂；缝间应力干扰；裂缝偏转 
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Multi-fracture propagation and deflection laws of horizontal wells in                
tight sandstone 

XIA Bin-wei, LIU Lang, PENG Zi-ye, GAO Yu-gang 
（State Key Laboratory of Coal Mine Disaster Dynamics and Control, Chonqing University, Chongqing 400044, China） 

Abstract: In order to study the multi-fracture slotted propagation and deflection laws of horizontal wells in tight sandstone, the 

influences of crack spacing, main stress difference and discharge capacity on the propagation geometry of multi-fractures are 

studied by using physical experiments and numerical simulations with FLAC3D based on four-dimensional water jet slitting 

device and large-scale true triaxial hydraulic fracturing simulation system. A stress filed theoretical model of opening single and 

multi-fracture with water pressure and a set of indoor slotting-fracturing physical test method are established. The analysis of 

the characteristics of the sample splitting and the pressure curve reveals: (1) The typical fluctuation peak of the subsequent 

pressure curve after the initiation cracking is an obvious feature of the fracture mutual stress interference. The short spacing 

makes the adjacent fracture in the high induced stress zone, leading to strengthening the stress mutual interference and the 

degree of fracture deflection. (2) The angle and extent of the multi-fracture deflection increase greatly due to the high-volume 

pump increasing the internal water pressure of the fracture and short spacing, which forms the longitudinal hydraulic fracture. 

The middle fracture restrained nearly propagates in the direction perpendicular to the maximum principal stress and tends to 

stop propagating, while the extending distance between the middle fracture at both sides is longer. (3) The deflection angle 

declines because the induced stress is too difficult to change the original the stress field under the high stress difference. The 

subsequent propagation fluctuation is relatively stable, and the fracture is more likely to form a transverse hydraulic fracture 

parallel to the direction of the maximum principal stress. The research results can be used to optimize the design parameters of 

slotting multi-fracture and provide technical reference for oil and gas exploitation of sandstone reservoirs under different 

geological conditions and hydraulic fracturing of hard roof in coal mines to control the strong mine pressure. 

Key words: horizontal well; slotted fracturing; fracture mutual 

stress interference; crack deflection ─────── 
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0  引    言 
水平井割缝、多簇射孔压裂具有能形成复杂裂缝

网络、精准预测裂缝扩展、卸压面积大等优点被广泛

运用。但生产现场测井数据表明，部分甚至更多的射

孔簇对产量没有贡献，使得大量钻孔失效，达不到预

期效果。该问题主要是地层的原始地应力大小和方向、

岩性、天然裂隙以及多段多簇压裂裂缝间存在的应力

干扰所造成[1-4]。现有研究表明，裂缝之间的应力干扰

对邻近裂缝的延伸具有显著的影响[5-9]。已张开的裂缝

会严重影响邻近后续裂缝的扩展致使发生转向，即不

再垂直于井筒，甚至是沿着水平井筒形成纵向缝；而

在多裂缝压裂中，中间起裂的裂缝会受到邻近裂缝产

生的高应力集中区域，从而导致中间裂缝延伸困难，

使得难以达到裂缝延伸的效果。虽然不少学者对于裂

缝水平井裂缝起裂的应力间的相互干扰做了大量的研

究，但大多采用数值模拟[3-5]和相似物理试验[10-12]对水

平井裂缝的起裂和扩展规律进行研究，鲜有采用室内

试验真实割缝、射孔以及大尺寸真三轴试验进行研究，

从而无法真实地模拟现场压裂。因此本文建立理论模

型、采用了室内四维水射流割缝、大尺寸真三轴压裂

试验和数值模拟 3种手段研究了不同缝间距、最大最
小主应力差、压裂排量对多裂缝扩展形态的影响，采

用了裂缝形态观察，并分析其扩展形态。并用数值模

拟方法对其验证。 

1  裂缝应力阴影效应理论模型 
1.1  单张开裂缝对后续裂缝扩展的影响应力模型 

本文考虑水平井井筒方向与最小水平主应力方向

一致 V H h( )σ σ σ> > ，以均质、各向同性的二维平面

应变模型为基础和一条已压开且内部含有净水压力裂

缝为例，应力场（应力阴影区域）如图 1所示。 

图 1 单裂缝产生诱导应力场示意图 

Fig. 1 Induced stress field generated by single fracture with water  

pressure 

多裂缝（hydraulic fracturing（HF））扩展时应力
干扰问题，其实质是已压裂开裂缝其内部存在水压

会在邻近区域产生诱导应力场——应力阴影效应区
域 [13-15]，使该区域原始应力场和诱导应力场发生叠

加，会在已裂开的裂缝周围发生应力的重新分布，从

而使邻近裂缝在割缝扩展到应力重新分布区域可能发

生转向或偏移。由于诱导应力产生在含压裂液裂缝周

围，并在周围形成椭圆形的影响区域（诱导应力场）[2]，

且随着与已张开裂缝的距离增大诱导应力场逐渐递

减，直到应力递减为零。 
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式中  1 1x zδ δ， 为以压开裂缝在裂缝的地层产生的2个
正诱导应力分量（MPa）； np 为裂缝内牛顿液体压力，
MPa； / 2c h= 为裂缝的上半高度；ν 为泊松比。各几何
参数存在以下关系： 2 2l x y= + ， 2 2

1 ( )l x y c= + + ； 
2 2

2 ( )l x y c= + − ， arctan  x
y

θ = ，1 arctan  x
y c

θ =
− −

， 

2 arctan  x
c y

θ =
−
。 

当已压开裂缝产生诱导力的大小不一致时，在裂

缝周围和原始应力场叠加成为的新的应力分布形式和

影响的范围也会发生变化。具体可以分为以下两种情

况：①当 h Vσ σ′ ′< ，邻近裂缝扩展到诱导应力场区域，

此时裂缝继续沿着最大主应力方向扩展，形成横切缝

（垂直于井筒）。②当 h Vσ σ′ ′< ，邻近裂缝扩展到诱导应

力场区域会发生偏转，偏离最大主应力方向扩展，形

成纵向缝（平行于井筒）。 
1.2  多裂缝扩展及其相互影响应力模型 

在实际工程运用中，应力干扰会带来裂缝扩展无

效，延伸距离短等问题。但为了形成大面积卸压区域

或构成复杂的裂隙网络，也可以在一定程度上利用多

裂缝应力干扰使得裂缝发生转向沟通更多的天然裂纹

和节理，因此研究多裂缝扩展的相互影响极为重要。
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多裂缝扩展时应力场模型如图 2所示。根据上述单一
压开裂缝产生诱导应力模型可知，每条单一裂缝都会

在周围地层产生应力影响区域，与单裂缝影响不同的

是，多裂缝压裂扩展时处于中间的裂缝在扩展过程中

会经过邻近两条裂缝产生的高应力区，在最大主应力

方向上受到抑制，两侧的裂缝将会受到邻近的应力干

扰发生偏转。 

 
图 2 多裂缝扩展及其相互影响应力模型 

Fig. 2 Multi-fracture propagation and its mutual influence stress  

model 

为了分析诱导应力和间距的关系，根据厚壁平面

径向流理论，假设在无限大地层中，已压开裂缝由于

含有高压水从而产生缝内静水压力，其影响范围为以

短半轴为 b，长半轴为 a 的椭圆，为了简化模型，只
分析在 x轴向及水平井方向。则距离裂缝 d处的压力
分布方程及边界条件可写成 

w
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w w
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d d
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。

     (3) 

式中， wr 为已压开裂缝的宽度（在 x轴方向上）， wp
为压开裂缝内的净水压力，可得压开裂缝附近压力分

布为  
n

n
w

w

ln
1ln

p dp p
r

r

′ = −   。        (4) 

为了分析压裂排量和最大应力差值的关系，定义裂

缝水平偏转程度[15]为 
1 1

V h

z xlf
H

σ σ
σ σ

−  =  − 
  ，        (5) 

式中，
l
H
为无因次距离，分别将式（1）中 1xσ ， 1zσ 的

表达式代入式（5），得到 

n
2

V h

2 1 2 1 1 2
2 1
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H l
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 。 (6) 

由式（6）可知，当缝内流体净压力一定时，水平
应力反转程度不仅与缝高、距离有关，还与主应力差

有关。当无因此距离一定的时，主应力差值越小，压

裂排量越大，偏转程度反而越大。 

2  致密砂岩割缝压裂试验系统 
2.1  四维水射流割缝 
四维水射流割缝平台如图 3，主要由主机系统、

控制系统、3DPIV测试系统 3个子系统组成，用于水
射流性能参数测试和水射流切割性能测试。能够精确

控制轴向、径向的走向距离和轴向杆的转速，并且能

够控制割缝宽度、射孔直径。具有精度高、性能稳定、

自动控制等优点。为了避免其他介质浓度给试验结果

带来影响，本次试验的介质选用纯水。将试件固定在

水射流测试平台上，并在操作系统上输入固定转速（75 
r/min）和轴向进距，通过钻机夹持住割缝器（采用自
制割缝器，喷嘴的直径为 0.8 mm），当钻机推进到预
先设置的深度，调整钻机的转速，利用电动钻机带动

割缝器转动对试样进行径向割缝。通过设置相同的泵

压[16]（20 MPa），作用不同的时间（10，15，20 s）进
行割缝，割缝后将试件切开对割缝深度进行测量，结

果如下图。为了更好地使裂缝起裂，本次试验选用压

力 20 MPa，作用时间 20 s，割缝深度为 10 mm。 

 

图 3 四维水射流割缝 

Fig. 3 Four-dimensional water jet slitting 

2.2  压裂相似物理模拟试验系统 

大尺寸真三轴压裂相似物理模拟试验系统，是由

高压柱塞泵和真三轴加载机组成（图 4所示）。能够真
实地模拟地层应力环境，并具有以下的创新性：大尺

寸真三轴压裂模拟试验机是集应力加载系统、三轴模

型系统、伺服控制系统、压裂系统、测量、检测系统、

数据采集处理系统一体的多功能真三轴流固耦合试验

装置，其中 x（左右）轴向、y（前后）轴向通过液压
轴在中心处推动钢板加载，最大荷载可达 3000 kN；z
（上下）方向实行柔性的水压围压最大可达到 20 MP，
在内部设置有压力监测传感器，能够实时记录压裂压

力。 
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图 4 大尺寸真三轴压裂模拟试验系统 

Fig. 4 Large-scale true triaxial fracturing simulation test system 

2.3  试验方法和试件制备 

采用四维水射流设备对试件进行等距割缝，大型

真三轴物理模型模拟地应力施加三向应力，高压柱塞

泵进行压裂，最后对压裂完成的试件进行剖样观察分

析，对其裂缝的扩展和裂缝之间的相互影响进行研究，

技术路线图如图 5所示。 

 

图 5 室内真三轴压裂试验技术路线 

Fig. 5 Technical route of indoor true triaxial fracturing test  

此次试验采用大同矿区 8212 工作面上方坚硬顶
板岩层中的致密砂岩。通过单轴和三轴压缩试验测得

岩石的力学参数为：抗压强度 59.3 MPa，抗拉强度 9.5 
MPa，弹性模量为 21.5 GPa，泊松比为 0.17。将现场
采集的致密砂岩加工为 300 mm×300 mm×300 mm
的试件，采用外径为 25 mm的钻头在试件中心位置钻
孔。钻孔深度根据割缝间距确定如表 1所示。然后在
此钻孔内垂直钻孔方向环向切割出 4道缝槽，并确保
4 道缝槽等间距分布在试件中心，减小边界效应的影
响。最后在试件钻孔中插入压裂管，并用环氧树脂将

压裂管与试件无缝牢固粘接，再自然风干 48 h。最终
制作完备的试验试件如图 6所示。 

表 1 不同割缝间距下钻孔深度 

    Table 1 Drilling depths under different slot spacings    (cm) 

裂缝间距 15 30 45 
钻孔深度 172.5 195 217.5 

2.4  水力压裂试验设计 

为了研究不同间距 D、主应力差 σ∆ 、压裂排量 R
对水平井多裂缝后续扩展、裂缝偏转的影响，利用上 

述设备和制备好的试件，开展大尺寸真三轴水力压裂

室内物理试验，压裂参数见表 2。 

图 6 试样样品 

Fig. 6 Sample of sandstone 

表 2 水力压裂试验参数 

Table 2 Parameters of hydraulic fracturing tests 

组数 
σV 

/MPa 

σH 

/MPa 

σh 

/MPa 

缝间距

/mm 

缝深/ 

mm 

压裂排量

/(mL·min-1) 

S-1 10 10 8 15 10 60 

S-2 10 10 8 30 10 60 

S-3 10 10 8 45 10 60 

S-4 10 10 8 15 10 120 

S-5 10 10 4 30 10 60 

3  试验结果曲线特征和物理试验分析 
3.1  不同间距对裂缝偏转影响 

由于本次试验压裂泵采用的是 AB交替注压，A、
B泵容量有限，导致压力曲线在起初有一段停留时间。
由图 7可知，当应力差值和排量一定时，缝间距对裂
缝的起裂压力和扩展形态具有显著的影响，随着缝间

距的增大，裂缝的起裂压力增大，在后续裂缝扩展中，

大间距扩展时压裂曲线波动更加平稳，当裂缝间距为

15 mm时，裂缝后续延伸的最高波动压力为 6.56 MPa；
而当缝间距为 45 mm时，压裂曲线起裂后无大的波
动。这是由于当裂缝间距较小时，应力干扰增大，多

裂缝在后续扩展中会发生偏转，压裂液流动的阻力因

裂缝偏转而升高，从而会产生相对剧烈的波动，导致

后续扩展时最高波动压力和延伸压力较高。因此水平

井压裂的施工现场可以根据后续起裂波动峰值的大小

判断裂缝间应力干扰的大小和裂缝的偏转。 
为了更加清楚地观察到内部裂缝扩展的相互影响

和扩展形态，利用切割机沿着最小主应力方向将试件

剖开，如图 8所示。 
结合室内物理试验可以发现，由于边界尺寸效应

的影响，部分割缝处不会起裂。从图 8可知，当间距
为 15 mm时，裂缝 4受到邻近缝 3的应力干扰发生严
重的转向偏移了最大主应力方向扩展延伸，接近  
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60°的偏转，而随着缝 4的偏转，产生应力干扰对邻
近缝#3的影响不断减小，导致缝#3几乎没有受到诱导
应力的干扰，从而沿着最大主应力方向延伸。当缝间

距增加一倍为（即）30 mm时，4条割缝只有裂缝#2、
#3、#4在割缝处起裂延伸，处于中间位置的缝#3受到
两侧裂缝的抑制作用延伸距离较短，而它两侧的裂缝

发生了偏转，但偏转的程度较间距为 15 mm的裂缝的
偏转程度小，推断出受到的应力干扰减小。割缝间距

继续增大，裂缝之间应力干扰不明显，延伸的两条裂

缝间没有明显的应力重叠区域，裂缝各自沿着垂直于

最小主应力方向扩展。和本文建立的多裂缝扩展的应

力模型基本一致。 

图 7 不同割缝间距水力压裂–时间曲线 

Fig. 7 Hydraulic fracturing-time curves under different spacings 

图 8 段间距对裂缝扩展形态影响 

Fig. 8 Influences of different spacings on fracture propagation  

..morphology 

3.2  高应力差和大压裂排量对裂缝偏转影响 

分析图 9可知，裂缝间距一定时，大压裂排量和
高应力差对裂缝起裂压力和偏转影响显著。当 D=15 
mm， σ∆ =2 MPa时，压裂排量增大一倍，裂缝的起
裂压力减小约 8%，而裂缝在后续扩展中波动最高压
力为 5.43 MPa，说明大排量对裂缝的偏转有影响。这
是由于大排量会使得压开裂缝里的压裂液增多，压力

增大，在附近周围产生的诱导应力场增大，对附近裂

缝的排斥作用增强，导致裂缝偏转程度更大。然而从

试样图可以看出，大排量促使单条裂缝扩展，延伸迅

速，说明大排量压裂能够减小裂缝的起裂压力和增加

单裂缝扩展。 

 

图 9 大排量和高应力差的水力压裂–时间曲线 

Fig. 9 Hydraulic fracturing-time curves under high displacement  

and large stress difference 

图 10可知，当间距和排量一定时， σ∆ 由 2 MPa
增加到 6 MPa时，压裂曲线后续波动明显减小。裂缝
偏转的角度和程度都明显减弱。这是由于应力差增大，

导致裂缝周围诱导应力场难以改变原始主应力的大

小，裂缝偏转程度变小，近似垂直于原始最小主应力

方向扩展，其扩展的 3条裂缝沿着最大主应力方向扩
展。 

 

图 10 大排量和高应力差对裂缝扩展形态影响 

Fig. 10 Influences of large displacement and high stress difference  

.on fracture propagation morphology 

4  数值模拟试验及结果 
由于本数值模拟所需精度高，若采用三维模型势

必造成单元数目太多而致使计算时间呈指数倍增长，

故而本文采用了平面模型（见图 11）。数值模拟是在
FLAC3D 基础上开发的专门用于水力压裂计算。模型

为固体流体耦合受力型[17]，尺寸为 0.3 m × 0.3 m（长
×高），其中 x方向均分为 375份，z方向均分为 375
份，因此总计 140625个单元。模型底面、左侧面均固
定；应力边界条件设置如下：在模型右侧面施加水平

最小主应力为均匀荷载，在模型顶部施加垂直最大主

应力为均匀荷载。数值模拟研究中，严格按照室内物

理试验所设置地应力、割缝、水力压裂参数。 
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图 11 数值模拟平面模型 

Fig. 11 Plane model of numerical simulation  

受割缝的影响，在割缝处产生应力集中，裂缝在

缝尖端起裂。在水力压裂裂缝扩展的初期，由于缝内

含有的净水压较小，导致裂缝之间的干扰较弱，裂缝

在沿着最大主应力方向上发育延伸。但随着缝内净水

压的不断增大，两侧裂缝受到邻近缝干扰不断增大，

中间缝受到两侧的抑制，致使两侧裂缝背离最大主应

力方向转向新的叠加应力场。 
由图 12 可知，当应力差和压裂排量一定时，

σ∆ =2 MPa，R=60 mL/min，缝间距对多裂缝扩展形
态有显著的影响。随着缝间距的减小，裂缝偏转的角

度更大，中间位置的裂缝受到抑制的作用增强，延伸

不够充分。并且受裂缝间应力干扰的相互影响，新的

最大应力带偏离原始最大主应力方向，随着间距减小

偏离的角度增大，导致裂缝后续偏离原始最大主应力

方向转向新的最大应力带。 

图 12 不同间距裂缝扩展形态和应力云图 

Fig. 12 Fracture propagation morphology and stress cloud under  

..different spacings  

由图 13可知，当间距和主应力差一定时，增大压
裂排量导致应力干扰明显增强，在裂缝间出现了高应

力集中区域，而裂缝尖端的最大应力带完全偏离了原

始最大主应力方向，两侧裂缝偏转的角度以及延伸的

长度大于小排量的裂缝扩展；中间裂缝由于受到严重

的抑制使得裂缝延伸趋于停止，和理论分析一致。裂

缝在高主应力差的情况下难以发生偏转，当间距和排

量不变时，新应力带和最大主应力方向基本一致，这

是由于诱导应力难以改变原始主应力场，从而裂缝沿

着原始最大主应力扩展。 
综合物理试验及数值模拟结果分析可知，水平井

多裂缝扩展及其相互影响受段间距、压裂排量、主应

力差等多因素的影响，其中应力干扰决定因素在于间

距。在水平井压裂时，可以根据不同的地质条件选择

不同的压裂组合方式，以便达到高效压裂。 

 

图 13 大排量和高应力差裂缝扩展形态和应力云图 

Fig. 13 Fracture propagation morphology and stress cloud under  

..large displacement and high stress difference 

5  结    论 
（1）多裂缝起裂后续压力曲线的典型波动峰值，

是致密砂岩多裂缝相互干扰的一个明显特征；小段间

距使得邻近裂缝处于诱导应力递增区域，大大增加了

应力干扰程度和裂缝偏转程度。 
（2）大排量和小段间距使得裂缝内部净水压增

大，多裂缝偏转角度和程度增大，更容易形成横切缝；

且处在中间裂缝受到抑制，和最大主应力成 90°方向
延伸并趋于两侧裂缝最终停止扩展，而两侧裂缝延伸

的距离更长； 
（3）高主应力差值不容易造成应力干扰，起裂后

后续延伸波动相对平稳，诱导应力难以改变原始主应

力的大小，裂缝更易形成平行于最大主应力方向的纵

向缝。研究成果可用于多段割缝压裂施工参数的优化

设计，从而为不同地质条件的砂岩储层油气开采和煤

矿中水力压裂坚硬顶板治理强矿压提供参考。 
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摘  要：为研究深部隧道围岩变形破裂过程及演化机理问题，并针对当前隧道工程试验系统中存在的关键问题，研制
了一套结构紧凑、模型尺寸适中、稳压效果良好的双轴电机加载物理模拟试验系统。该系统由框架式反力架、伺服电

机加载及控制系统、自行研制的数字照相变形量测系统和开挖辅助装置等部分组成，不仅可以用于中小型隧道物理模

拟试验，还可完成普通相似材料的标准或非标准试件的单轴与双轴压缩试验研究等。最后给出类岩石材料单、双轴压

缩试验及复合地层相似材料围岩变形破裂试验的应用实例，部分试验结果与类似研究成果基本一致，表明本套试验系

统能够满足隧道围岩稳定性等问题研究的需要，同时，试验结果可为相关问题研究提供参考。 
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Development and application of physical simulation test system for small and 
medium-sized tunnels based on biaxial motor loading 

LI Yuan-hai1, 2, LIU De-zhu2, YANG Shuo1 
(1. State Key Laboratory for Geomechanics & Deep Underground Engineering, Xuzhou 221116, China; 2. School of Mechanics & Civil 

Engineering, China University of Mining and Technology, Xuzhou 221116, China) 

Abstract: To study the failure process of deformation and evolution mechanism of the surrounding rock in deep tunnels, as well 

as to solve the key problems of the current tunneling test system, a new motor biaxial loading system with compact structure, 

moderate size and stabilized loading is developed for simulating physical tunnels. The system consists mainly of a frame-type 

reaction frame, a servo-controlled motor testing system, a self-developed digital photographic deformation measurement system 

and auxiliary devices for excavation. It can be used for the physical simulation tests on small and medium-sized tunnels and the 

uniaxial and biaxial compression tests on standard or non-standard specimens made of the common similar materials. Finally, 

the uniaxial and biaxial compression tests on the rock-like specimens and the simulation experiments to study the deformation 

evolution of the surrounding rock in mixed strata are performed to verify the feasibility of the test system. Partial experimental 

results are basically consistent with those of the similar studies, which indicates that the poposed test system meets the needs of 

studying the stability of the surrounding rock and other issues. Furthermore, the results may also provide reference for the 

related researches. 

Key words: tunnel; biaxial loading; similar simulation; model test; digital photogrammetry 

0  引    言 
地下硐室是岩石力学与工程研究中最重要、最复

杂的领域之一[1]，其中，深部隧道围岩变形破裂过程

与演化机理的研究更是领域内的热点问题，对围岩稳

定性控制有着重要意义。研制一套尺寸适中、双轴加

载的隧道物理模拟试验系统，可为研究深部硐室工程

围岩变形过程与演化机理问题提供一个重要的试验研

究平台。 
由于岩土工程的复杂性及不确定性，相似模型试

验是相关问题研究的重要手段之一[2-4]。针对不同研究

内容的相似模型试验，其对应的试验系统也不尽相同。

─────── 
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近些年，国内外许多专家、学者对隧（巷）道物理模

拟试验系统进行了研制、开发及应用并取得了丰富的

成果，但仍然存在一些不足之处，如在加载控制方面，

液压加载控制方式虽然加载强度大，稳压时间长，但

其属于刚性加载，管路复杂、占据空间大且机械震动

明显；再如在模型尺寸方面，大尺寸及超大尺寸模型

能较大程度地减小边界效应影响且能够较真实地反映

工程地质条件，但其研究、设计和制作周期长、费用

高、利用率偏低。在中、小型隧道工程物理模拟试验

系统中[5]，山东大学研制的高地应力真三维加载模型

试验系统[6]采用双缸回油卸压方式，可实现模型加、

卸载试验，能自动进行试验模型的独立、同步真三维

加载，模型尺寸为 600 mm×600 mm×600 mm，可最
大加荷 2000 kN，其试验结果有效揭示了深部巷道围
岩分区破裂的形成条件和破坏规律，但油压加载系统

控制精确度较低且难免出现回油、漏油等问题，类似的

还有国立首尔大学研制的平面应变隧道试验系统[7]，其

外观尺寸为 1500 mm×1500 mm×200 mm，模型尺寸
可根据研究需要进行改变，其采用液压加载控制方式

可实现双轴加载；北京交通大学研制的隧道施工模拟

平面应变模型试验系统[8]，由试验台架、加载系统、

围岩压力监测系统、DSCM监测系统组成，其中加载
系统有气囊和油压千斤顶两套加载系统可供选用，模

型尺寸为 1000 mm×300 mm×1620 mm，但它只能在
模型上端部进行加载，不能更好地模拟深部隧道地应

力情况；伊朗大不里士大学研制的隧道模型离心试验

系统[9]，采用液压千斤顶对隧道垂直正断层方向施加

位移，对尺寸为 700 mm×500 mm×400 mm的隧道模
型变形破坏机理进行了研究分析，但该装置结构复杂、

费用及功耗较高，且油压千斤顶加载影响系统的平稳

性及正确性。 
针对试验系统中液压加载方式存在的不足问题，

笔者此前研制了一套电机加载的小型隧道物理模拟试

验系统[10]，主要由主机框架、全数字测量控制系统、

轮辐式负荷传感器、伺服电机及驱动器加载系统、电

动缸–丝杠–减速器传动系统、光栅尺等组成，最大轴
向加载为 100 kN，模型尺寸为 400 mm×350 mm×150 
mm，可采用透明岩体相似材料与数字照相量测技术
对模型内部变形进行量测，但该试验系统为单轴加载，

且加载强度偏低，本文研制的试验机是在该机基础上

进行的优化升级，其加载维数由原来的单轴型升级为

双轴型并可模拟深部隧（巷）道水平应力大于垂直应

力的原岩应力场，最大加载由原来的 100 kN 升级为
300 kN，试验模型的尺寸范围较之前更大。 
基于试验加载控制方式与模型尺寸及其精确加载

和利用效率等方面的综合考虑，本文研制了基于电机

双轴加载的中小型隧道物理模拟试验系统，可对较大

埋深范围的隧（巷）道变形破裂演变及其机理问题进

行模型试验研究。 

1  试验机系统设计与研制 
1.1  结构框架 

图 1为试验系统结构设计与实物图。 
试验系统结构框架主要由垂直向双加载系统与水

平向自适应调中单加载系统组成。 
垂直向双加载系统由工作平台、四立柱、上横梁、

两套机电式活塞加载器构成。机电式活塞加载器安装

在工作台和上横梁中央，机电式活塞加载器由交流伺

服电机、同步带传动系统、蜗轮蜗杆减速机、直径为

Φ80 mm的滚珠丝杠副、内镶自润滑轴承的导向缸、
电动式直线加载活塞（配有限位开关）、传感器和压

板组件组成。其中，本试验系统配有的压板有两种结

构形式，一种是定位紧固型，用于定位和平行压缩，

另一种是内镶自润滑关节轴承的自动调心型，用于压

板面与模型紧密接触使应力均匀分布。 
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图 1 试验系统结构设计及实物图 

Fig. 1 Diagram and photo of testing system 

水平向自适应调中单向加载系统是由四杠式水平

加载框架、水平导轨及水平支撑框架构成。其中四杠

式水平加载框架两侧承载板用 4根光杠联接而成，左、
右两侧承载板分别固定有水平被动加载板和水平主动

加载板。四杠式水平加载框架可沿水平导轨自由移动，

也可用卡环定位在水平导轨预定位置，根据试验需求，

四杠式水平加载框架可通过水平导轨推出主机中心，

以增加试验空间。 
1.2  工作原理 

试验加载系统采用伺服电机作为动力源，垂直方

向上、下各有一支加载缸，水平方向采用一支加载缸。

通过减速机构—丝杠传动—载荷施加压板在垂直、水

平两方向同时对模型进行加载。水平向自适应调中单

向加载系统在加载过程中，当水平主动加载板向模型

中心方向（向左）靠近并接触模型后，模型予以水平

主动加载板反作用力并带动四杠式水平加载框架移

动，使水平被动加载板向模型中心方向（向右）靠近

并接触模型后，产生同主动加载板大小相等但方向相

反的作用力，以保证模型几何中心基本不发生变化，

从而满足对称加载的试验要求。垂直向双加载系统及

水平向自适应调中单向加载系统可分别控制，也可协

调控制。加载框架采用模块化结构，水平向自适应调

中单向加载系统可方便移出主加载空间，试验系统可

根据试验需求进行单轴或双轴加载。 
1.3  系统特色及技术指标 

该试验系统主要有以下 5方面的特色： 
（1）加载结构：具有 3 个主动加载点,垂直方向

上、下各一点，水平方向单侧一点，其加载几何中心

的偏移量通过四杠式水平加载框架来保证，可进行单

轴、双轴加载试验且切换操作方便。 
（2）加载方式：采用伺服电机加载，可实现按力

和位移两种控制方式的单轴单、双向及双轴加载功能。 
（3）框架结构：主机框架采用四立柱竖直加载框

架与四杠式水平加载框架，结构紧凑且加载空间可视

范围大，方便数字照相变形观测。 
（4）平衡系统：水平向自适应调中单向加载系统

独立于垂直向双加载系统，水平向仅需采用一个电动

加载缸即可实现在模型几何中心基本保持不变的情况

下满足对称加载的试验需求。 
（5）试验模型：模型尺寸长×高×宽最大为 600 

mm×600 mm×400 mm，除了能完成尺寸相对较大的
相似模型试验研究外，还能与其他小部件配合实现小

尺寸类岩石材料的标准或非标准试件的单轴与双轴压

缩等试验。 
系统主要技术指标如下： 
（1）垂直方向试验力为 2×300（300 kN/活塞），

水平方向试验力为 300（300 kN/活塞），加载力值精度
为±1%。 
（2）速度调节范围 0.005～100 mm/min（无级调

速），匀试验力速率控制误差为±0.5%，速度示值相
对误差为±0.5%。 
（3）单个加载点工作行程：0～100 mm，加载点

位移分辨率为 0.001 mm，位移示值相对误差为±
0.5%。 
（4）连续稳压试验时间为≥480 h，稳压精度为

±1%。 
（5）试样几何中心变动量≤0.5 mm。 

2  隧道试验模拟方法 
2.1  模型制作 

针对相似模型试验和试件试验，笔者设计了一套

隧道模型箱和试件制作模具。 
（1）相似模型 
既有研究表明，以河沙为骨料和石蜡为胶结剂的

混合物较其它相似模拟材料具有良好的塑性，更加适
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合模拟隧道围岩变形特征，且具有试验周期短、材料

力学性能稳定和材料可复用等优点[11]。因此，本文在

相似模型试验中采用不同配比的砂和石蜡混合物来模

拟实际工程中的软、硬围岩。 
试验模型箱采用“外围钢框架+有机玻璃板”结

构，如图 2所示，其中外围钢框架由 8根直径为 Φ20 
mm螺杆、4块 20 mm厚的切割钢板和固定底座构成，
玻璃板材质为有机玻璃，分别在模型箱外围钢框架底

部、前、后、左、右各布置一块玻璃板组成“开口玻

璃箱”。钢框架后板及后部玻璃板分别开有一直径为

Φ150 mm、Φ80 mm的圆孔，用以隧道开挖工作，在
进行开挖工作之前，用“十字架”封孔铁盘将圆孔封

住，框架前板留有相应视窗，用以数字照相观测。 

图 2 模型箱实物图 

Fig. 2 Photos of model box 

模型采用分层多次浇筑碾压成型的方法，制作过

程包括材料称重混合、加热搅拌、摊铺碾压、埋设传

感器等。模型制作完成后，放置 1～2 d完全冷却后，
方可继续开展加载、开挖等试验操作。 
（2）试件模型 
石膏是岩土工程物理模型试验制作的常用材料之

一，石膏作为类岩石材料具有力学性能稳定、模型制

作方便、表面光滑便于制斑与照相观测等优点。所以，

本文的类岩石试件采用石膏制作。 
试件制作模具由底座、四周侧板以及直径为 Φ40 

mm 圆柱体等附件组成，模具内边尺寸长×高×宽为
150 mm×150 mm×45 mm，其中底座与侧板采用质量
较轻、强度较大的 10 mm厚铝合金板加工而成。试件
模型的制作包括材料称重、混合搅拌、浇筑振捣、脱

模养护和表面喷漆制斑等过程。试件模具见图 3所示。 

 

图 3 试件模具图 

Fig. 3 Mold of specimen 

2.2  加载方法 

隧道相似模型试验通常有先加载后开挖和先开挖

后加载两种加载方式，两种加载方式的边界条件和加

载路径不同，自然会对试验结果有不同的影响。为了

更贴近实际工程中深部隧道围岩应力演化过程，本试

验采用先加载后开挖的加载方式，即先通过伺服电机

控制系统控制模型边界加载，按力控制加载方式将垂

直向与水平向荷载加载至设计值，保载一定时间待围

岩内部应力传递调整完成后，采用位移控制加载方式

对隧道模型顶端进行加载，直至隧道围岩失稳破坏。 
2.3  开挖装置 

隧道模型开挖采用自行研制的隧道掘进机模拟试

验装置，包括动力装置、空心钻杆、刀盘和螺旋叶片

等。其中掘进机由电机驱动，并通过减速开关调节掘

进速度。空心钻杆长度可根据试验要求进行调节，空

心钻杆前端固定有直径为 Φ75 mm的刀盘，刀盘后部
的空心钻杆沿轴向延伸固定有螺旋叶片，其中输出轴、

镂空钻杆、空心钻杆和刀盘在同一轴线上，隧道掘进

机装置及开挖过程见图 4。待加载至设计荷载，保载
一定时间后，拆下“十字架”封孔铁盘，隧道全断面

一次完成开挖。 

 

图 4 隧道掘进装置及开挖示意图 

Fig. 4 Tunnel-boring machine and schematic of excavation 

2.4  量测方法 

数字照相量测作为非接触和全场精细变形量测的

先进技术，在岩土材料变形演变的过程观测和定性定

量分析方面具有突出的优越性。 
数字照相量测系统由图像采集设备、照明装置和

图像分析程序组成。本文试验采用笔者自行研制的数

字照相变形量测软件系统，包括图像分析程序

PhotoInfor 和结果后处理程序 PostViewer 两部分[12]。

实践证明，采用有效像素为 1020万像素的数码相机在
一般岩土模型试验中，数字照相量测能够识别 0.02 
mm以下的微小位移[13]，其量测精度完全满足常规岩

土工程相似模型试验的精度要求。 
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3  应用实例 
3.1  相似模型试验 

为研究深部复合地层无支护条件下隧道围岩变形

破裂规律，同时检验试验机的基本功能，进行了一组

隧道相似模型试验。根据相似理论，取几何相似比

CL=86，设计模型尺寸长×高×宽为 400 mm×400 mm
×120 mm，隧道开挖直径为 Φ75 mm。根据模型强度
的相似要求，选用质量配比为 100∶3和 100∶7的砂
和石腊混合物分别模拟泥岩（软岩）和砂岩（硬岩），

相似材料的岩石力学参数见表 1。相似模型试验地层
模型如图 5所示。 

表 1 岩石力学参数 

Table 1 Mechanical parameters of rock 

岩石类型 
抗压强度 

cσ /MPa 
抗拉强度 

tσ /MPa 
弹性模量 

E/GPa 
泊松比 

ν  
密度 

ρ /(kg·m-3) 

软岩 0.20 0.05 0.19 0.29 1452 

硬岩 0.58 0.09 0.51 0.26 1529 

 

图 5 相似模型试验地层模型图 

Fig. 5 Formation combination of simulation experiments 

模型采用分层浇筑碾压成型的方法，隧道开挖采

用前文所述隧道掘进装置，先以 10 N/s速率将垂直向
与水平向荷载同时加至设计地应力 0.17 MPa（对应实
际地应力 20.0 MPa），保载 2 h后，保持水平荷载不变，
然后上加载板以 0.1 mm/min的加载速度向下加载，直
至模型破坏。围岩表面位移量测采用数字照相量测技

术，图像采集选用德国 Basler AG公司生产的工业相
机，图像分辨率为 1220万像素。试验系统布置及加载
历时曲线如图 6所示。 

限于篇幅，这里仅给出隧道开挖后上部荷载加至

0.80 MPa及围岩发生破裂时的围岩图像和分析结果，
见表 2。在竖向荷载为 0.80 MPa情况下，围岩位移矢
量及位移云图沿软、硬岩分界面（虚线）切分为有明

显区别的两部分，软岩部分位移矢量整体表现向下位 

 

 

图 6 模型试验系统布置及加载历时曲线图 

Fig. 6 Layout of similar model test system and characteristic  

curves of loading curves 

移趋势，而硬岩部分位移矢量在压应力的作用下，整

体表现向右下方向位移趋势，如表 2中空心箭头标示，
且软岩部分较硬岩部分位移变化更为明显。 
如表 2所示，为了更加形象地表述，用虚线框将

围岩发生破裂时的图像分为 3部分，第 1部分围岩沿
左侧拱腰斜向上 38.4°近似直线及软、硬岩分界面有
向隧道内滑动的趋势；第 2部分围岩整体表现向下位
移趋势；第 3部分围岩在压力的作用下整体表现为向
右下位移趋势，但其右上角 3-1 部分位移变化更为明
显，分析原因可能是随着竖向荷载的增大，垂直于软、

硬岩接触面向下的压应力分量也随之增大，当 3-1 下
边界处围岩应力超过其围岩屈服强度时，产生裂缝，

致使 3-1部分围岩成为独立部分，位移变化更明显。 
3.2  试件模型试验 

本试验采用初凝时间约为 6 min，细度约为 1500
目的高强石膏，选用水膏比为 0.5∶1的配比，通过基
本力学试验，获得的模型材料的基本力学参数见表 3。 

试件为含 Φ40 mm圆孔的 150 mm×150 mm×45 
mm 方形板状。单轴压缩试验采用位移控制双向协调
加载方式，即试验机上、下加载板均以 0.05 mm/min
的速度对试件进行加载；双轴压缩试验中，先以 10 N/s
速率将垂直向与水平向荷载同时加至 3.0 MPa，保持 



第 8期                    李元海，等. 基于电机双轴加载的中小型隧道物理模拟试验系统研制与应用  1561 

 

表 2 复合地层围岩破坏及分析 

Table 2 Analysis of surrounding rock in mix strata 
类

型 
试验过程中 围岩破裂时 

围

岩

图

像 

      

位

移

矢

量 

  

位

移

云

图 

  

水平荷载不变，竖向上、下加载板以 0.1 mm/min的相
对速度协调加载，直至试件破坏。单双轴试验加载历

时曲线如图 7所示。 
表 3 模型材料基本力学参数 

Table 4 Basic mechanical parameters of model materials 
抗压强度 

cσ /MPa 
弹性模量 

E/GPa 
泊松比 

ν  
黏聚力 
c/MPa 

内摩擦角 
ϕ/(°) 

7.82 2.16 0.12 2.40 18.4 

 

图 7 单双轴试验加载历时曲线 

Fig. 7 Stress-time curves of uniaxial and biaxial compression tests 

（1）单轴压缩破坏特点 
位移矢量图能很好地反映试件在压缩过程中的变

形特点，图 8为单轴压缩条件下试件破坏模式与位移
矢量图，图 8（b）中箭头表示试件表面位移方向，箭
头长短表示位移量的大小。为了更加清晰地反映位移

大小，对位移矢量的大小进行了同比例放大，并在图

中绘制了宏观裂纹两侧的位移趋势，用空心箭头表示，

并用实心箭头分别表示沿裂纹垂向和切向的位移分

量。 

图 8 单轴压缩试件破坏模式与位移矢量图 

Fig. 8 Failure modes of uniaxial compression and diagram of  

displacement vector  

如图 8（c）所示，孔洞上部区域在向下位移过程
中，裂缝①两侧位移矢量沿裂缝垂向的分量 1-1 和
1-2，在拉应力的作用下相互背离，当拉应力大于该处
的抗拉强度的时候，产生拉伸裂纹。如图 8（d）所示，
裂缝②两侧位移矢量沿裂缝切向的分量 2-1和 2-2，在
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剪应力的作用下有相反位移趋势，当剪应力超过该处

的抗剪强度时，产生剪切裂纹。裂缝③与裂缝①，裂

缝④与裂缝②产生原因接近一致，在此不作赘述。如

图 8（a）所示，试件宏观裂缝与位移矢量图裂缝位置
一一对应。 

（2）双轴压缩破坏特点 
在双向荷载作用下，如图 9（b）所示，圆形孔洞

上下区域有向靠近孔洞方向位移趋势，左右区域向背

离孔洞方向发生位移。在该侧压条件下，双轴压缩破

坏模式同单轴压缩破坏模式具有类似性，但和单轴压

缩破裂模式相比，由于侧压的作用，限制了孔洞上下

部分拉伸裂纹的出现及发展，同时又减小了试件的水

平向变形，试件整体表现为类 X型（图 9（a））剪切
破坏。 

图 9 双轴压缩试件破坏模式与位移矢量图 

Fig. 9 Failure modes of biaxial compression and diagram of  

displacement vector  

含孔洞类岩石单、双轴压缩下的试件破坏模式同

相关学者所做的含圆孔岩石单、双轴压缩 PFC颗粒流
模拟研究的结果[14]具有部分一致性，其对比如表 4所
示。 

表 4 本文试件破坏模式与既有研究对比 

Table 4 Comparison of sample failure modes with previous studies 
试验 PFC模拟结果[14] 本文试验结果 

单轴

压缩 

 

双轴

压缩 

 
由表 4可看出，本文双轴压缩试验试件破坏呈类

X型剪切破坏模式同既有PFC颗粒流模拟的结果总体

规律表现一致，单轴压缩试验试件破坏模式未呈现较

好的对称性，裂缝位置及其扩展范围同 PFC颗粒流模
拟的结果有所差异，可能是本文试件不均匀性且孔洞

直径较大所致。 

4  结    论 
（1）自行研制了中小型电机双轴加载隧道相似模

拟试验系统，其由加载试验机核心系统及其配套的隧

道模型箱、开挖掘进和数字照相变形量测等辅助装置

与测试系统组成。 
（2）加载试验机采用稳压效果较好且易于精确控

制的伺服电机作为动力源，共有 3个可独立工作的主
动加载点，可实现单轴单、双向及双轴加载功能，能

较好地模拟深部地下工程复杂的受力环境。 
（3）试验系统为结构紧凑、占地空间小的框架式

结构，由相互独立、互不影响的垂直向双加载系统和

水平向自适应调中单加载系统组成。水平向可实现在

模型几何中心基本不发生改变的情况下精确对称加

载。 
（4）试验系统应用范围较为灵活，既可满足尺寸

相对较大、不同埋深的隧道相似模型试验要求，又可

进行尺寸相对较小的类岩石材料试件的单、双轴压缩

试验研究。 
（5）初步试验应用与对比分析表明，利用本套试

验系统获得的部分试验结果与相关研究成果基本一

致，表明本试验系统具有可靠性，可为研究隧道围岩

变形破裂过程及演化机理等问题提供有效的试验平台

支持。 
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大型贯穿层间错动带尺寸效应研究 
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摘  要：白鹤滩水电站坝址区层间错动带具有规模宏大、贯穿性强、地质条件复杂等特点，对地下洞群稳定具有显著
影响，由于层间错动带规模巨大，常规现场试验无法考虑波长起伏带来的影响，需引入尺寸效应分析。针对层间错动

带力学参数取值开展了系统性研究工作，结合现场试验获取力学强度参数，通过引入数字近景摄影测量技术结合颗粒

流数值方法对层间错动带进行尺寸效应分析。研究揭示了层间错动带的力学参数随粗糙度系数 JRC、软弱充填厚度、
尺寸效应变化的相应映射规律。在工程运用中，结合前期层间错动带研究成果，对白鹤滩尾调室穹顶进行形体优化，

该实践方法可为其他工程提供相应参考。 
关键词：层间错动带；白鹤滩；粗糙度系数；现场试验；尺寸效应；颗粒法 
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Size effects of large penetrable bedding fault zone 

ZHANG Chun-sheng1, SHEN Jun-liang1, 2, CHU Wei-jiang1, 2, LIU Ning1, 2, SHI An-chi1 

(1. PowerChina Huadong Engineering Corporation Limited, Hangzhou 310014, China; 2. HydroChina-Itasca R&D Center, Hangzhou 

310014, China) 

Abstract: The bedding fault zone in the dam site of Baihetan Hydropower Station is characterized by large scale, strong 

penetrability and complex geological conditions, which can control the underground caverns.Due to the large scale, the effects 

of wavelength fluctuation of the bedding fault zone cannot be considered accurately by normal field tests, and the size effect 

analysis needs to be introduced. A systematic study on the mechanical parameters of the bedding fault zone is carried out. 

Combining with the mechanical strength parameters obtained by the field tests, and the size effects of the bedding fault zone are 

analyzed by introducing the digital close-range photogrammetry technology and the particle flow numerical method. The 

mapping laws of the mechanical parameters of the bedding fault zone with joint roughness coefficient, soft filling thickness and 

size effects are revealed. In the engineering application, taking the advantages of the research results of bedding fault zone, the 

dome shape of tailrace surge chamber of Baihetan Hydropower Station is optimized. The method can provide a reference for 

other projects. 

Key words: bedding fault zone; Baihetan; roughness coefficient; in-situ test; size effect; particle flow 

0  引    言 
软弱层带是在构造作用下形成的较周围岩体显著

软弱的断裂构造。其厚度可以是几厘米到几十厘米，

延伸长度几十米到几公里不等。由于软弱层带的存在，

使得岩体易沿其发生滑动，从而导致岩体的大规模破

坏，危及工程建设。因此工程建设过程中，对软弱层

带的研究就显得十分重要。国内外已有不少专家学者

对层间错动带分布规律、渗透特征及力学性质等进行

了深入的研究，并编制了一些技术文件用于指导工程

应用[1-2]。自然界中的软弱层带的起伏程度和粗糙程度

可以明显地影响节理的变形和强度特征[3-4]，而且，它

们的影响方式和程度还与受力状态密切相关[5]。同时，

含水率对层间错动带也有较大的影响[6-7]，以及伴随有

组合体结构效应、弱胶结效应等[8-9]。在剪切试验方面，

蒋宇静讨论了不同边界条件剪切作用下岩石节理力学

性能与分形维数变化的关系[10]，巴顿在大量剪切试验

的基础上提出 JRC-JCS模型[14]。层间错动带的尺寸效

应也是经典难题之一，通过试验方式来研究尺寸效应

是最直接最有效的方式之一[11-15]。然而，对于类似白
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图 1 白鹤滩右岸层间错动带分布概况 

Fig. 1 Distribution of bedding fault zone in Baihetan Hydropower Station 

鹤滩工程的长大层间错动带，起伏波长 3～4 m，起伏
高度 15～20 cm，目前无法开展大尺寸的剪切试验，
且原位试验设备复杂、成本昂贵、耗时费力，存在一

定的局限性。随着计算机技术的发展，应用数值方法

进行尺寸效应的研究应属当下最为可行的方案。 
本文研究成果以世界规模最大的金沙江白鹤滩水

电站地下洞室群工程为背景，这些广泛分布的软弱层

间错动带问题是制约地下洞室群的关键技术问题。针

对层间错动带力学参数的取值开展了系统性的研究工

作。基于大规模现场和室内试验，获取层间错动带的

力学参数，同时引入数字近景摄影测量技术获取层间

错动带面壁起伏特征，结合颗粒流法，克服了传统经

验方法确定层间错动带力学参数时，无法定量考虑层

间错动带粗糙度、软弱充填物厚度和尺寸效应的影响，

建立了模拟层间错动带剪切试验模型，获得了粗糙度、

软弱充填厚度、尺寸效应的变化导致层间错动带力学

参数变化的规律。工程中，层间错动带研究成果用于

⑦号尾水调压室的穹顶体形优化。 

1  白鹤滩层间错动带概况 
1.1  工程背景 

白鹤滩坝区中的许多结构面具有程度不同的起伏

特征，根据结构面的规模、性状特征及工程地质意义，

参考有关规范，将结构面划分为四级，其中Ⅱ、Ⅲ级

又分别划分为两个亚级。其中最典型为层间错动带为

Ⅱ1级（图 1）。层间错动带（以“C”表示）是在坝区
峨眉山组玄武岩岩流层之间发育的缓倾角构造错动

带，自第二岩流层到第十一岩流层共发育 11条。其形
成为玄武岩岩流层顶部较为软弱的凝灰岩在构造改造

过程中发生破碎的凝灰质破碎夹层。由于凝灰质成分

对水的敏感性，在地下水的作用下易于软化甚至泥化，

其空间展布与岩流层产状近于一致。 
层间错动带常分布于每个岩流层的中下部致密玄

武岩内，主要走向北东，倾向南东，少量为北西走向，

倾角在 10°～30°。自预可研勘察以来，经地质测绘、
平洞、钻孔揭露，层间错动带有 11条，层内错动带有
170条。各级错动带均表现为多期活动特征。 

早期错动即在燕山期与区域性近南北向褶皱同期

形成，显示上盘向上的反向滑动，晚期为上盘向下的

正向滑动。在早期区域褶皱过程中，当上覆微晶玄武

岩与下伏凝灰岩发生剪切时，最先产生了错动带上下

边缘的劈理化带（图 2 中 A 处），指示了错动带早期
反向滑移运动；继之产生的是错动带中间的碎裂构造

岩（图 2中 B处）；最后产生的是斜向贯通错动带顶、
底界面发育，反映晚期正向滑移运动的断层泥砾或含

砾碎粉岩带（图 2中 C处）。层间错动带的产状平缓，
是边坡、坝肩抗力体及地下洞室围岩稳定的控制性结构

面[16]，对层间错动带力学特性的研究具有重要意义。 

图 2 层间错动带构造岩发育特征示意图[17] 

Fig. 2 Development characteristics of structural mineral rock in  

.bedding fault zone[17] 

1.2  物理力学试验 

对坝区各勘探点及露头的错动带进行了详细的调

查、取样和分析工作，对主要的缓倾角错动带进行室

内及现场的多种方法测试。白鹤滩坝区共进行现场试

验有抗剪试验 34组、蠕变试验 1组、变形试验水平铅
直各 9组，渗透试验 2组。室内试验有颗粒分析 697
组，直剪试验 223组，物理性质试验 273组，渗透试
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验 156组等。现场剪切试验过程遵循《工程岩体试验
方法标准》[19]。 
根据室内颗粒分析试验成果统计，坝区层间错动

带以岩屑夹泥型最多（如 C2、C4），其次是岩块岩屑
型和泥夹岩屑型。根据刚性承压板变形试验统计结果

看，无充填型错动带的变形模量相对较高，为 4.14 
GPa，岩块岩屑型、岩屑夹泥型及泥夹岩屑型错动带
变形模量较低，分别为 0.24，0.14，0.08 GPa。常规抗
剪试验由于每块试件接触面的凸凹情况不同，导致抗

剪试验曲线略有差异，为了降低数据离散性对反演分

析的影响，选择接触面起伏不大、且抗剪试验曲线理

想的试件作为研究对象，以试验屈服强度平均值作为

标准值，从统计结果看，Ⅱ1级和Ⅲ1级错动带总体上

均表现出随性状变好参数提高的趋势，同类型Ⅱ1级和

Ⅲ1级错动带抗剪强度较接近。由于该强度参数是基于

现场剪切试验的成果，是国内规范常用的结构面参数

取值方法，但该方法的现场试验尺寸是 0.5 m×0.5 m，
对于白鹤滩规模巨大的层间错动带，无法考虑其整体

波长起伏带来的影响，因此，需结合数值方法进一步

对层间错动带的强度参数进行尺寸效应研究。 

2  层间错动带面壁特征统计 
手工测量是岩体结构面信息采集较为传统的方

法，本文利用数字近景摄影测量技术对层间错动带进

行有效信息提取。基于空间射影理论的直接线性变换

算法，利用数字化的三维照片，便可以获得结构面的

位置、产状、长度和空间分布。通过演绎共线条件方

程式，建立像点坐标系与相应空间坐标之间直接的线

性关系，方程如下： 

1 s 1 s 1 s
0

3 s 3 s 3 s

2 s 2 s 2 s
0

3 s 3 s 3 s

( ) ( ) ( )
0

( ) ( ) ( )
( ) ( ) ( )

0
( ) ( ) ( )

a X X b Y Y c Z Zx x x f
a X X b Y Y c Z Z
a X X b Y Y c Z Zy y y f
a X X b Y Y c Z Z

− + − + − − + ∆ + = − + − + − 


− + − + − − + ∆ + =
− + − + − 

，

，

 (1) 
式中  x∆ ， y∆ 为像点坐标纠正值； , , ( 1,2,3)i i ia b c i =

为像空间坐标系相对此空间坐标系的方向余弦；X，Y，
Z为目标点空间坐标；Xs，Ys，Zs为摄站点的空间坐标。 

由共线方程可得到待定点的误差方程式： 

 
[ : ]

t
V A B L

X
 

= − 
 

  。           (2) 

用矩阵表示的某一像点的误差方程为 
1

1 1 1 1
2

2 2 2 2

0
0

t
V A B l

t
V A B l

X

 
      = −             

  。  (3) 

某一像对上的同名点的误差方程为 
T

1 1 1x yV v v =     ，             (4) 

式中，x，y 为以像主点为原点的像点坐标，X，Y，Z
为相应的地面点坐标， f 为像片主距， s sX Y， ， 

sZ φ ω κ， ， ， 为外方位元素。通过绝对控制点或者相

对控制点代入共线方程式（通常包括 12个数据），求
出像片的外方位元素和所求点的坐标。通过三维网格

将这些像点串联起来，形成三维数据化地形模型（即

DTM模型），便可以通过解译提取选区内所需要的相
关数据。 
2.1  面壁三维信息整体解决方案 

通过对现场的多次查勘，由于 C4延伸范围较大，
选择了典型特征露头区域（图 3），开展三维数码拍摄
工作。为获得较好的解译精度，现场对所选区域内部

的水进行处理和杂草进行了铲除，同时架设了一个约

2 m高的台架进行拍摄工作，每个区域同时布置 3个
站点，成果选取匹配度较好的两站进行模型生成并解

译。 
工作所选区域生成的模型精度（即均方差）较高，

达到毫米级，可以用于结构面起伏度的测量工作。根

据各区域内包体分布情况，考虑剖面分布尽量通过最

多的包体顶点，剖面还分别从两个不同方向进行切割，

保证能够量测到各区域内最大起伏高度值，量测时均

在三维模型空间下操作，为此，实际量测的长度和高

度均为实际值。

图 3 层间错动带 C4典型露头区摄影取样（24 mm镜头成像） 

Fig. 3 Photographic sampling of typical outcrop area A2 in bedding fault zone C4 
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2.2  面壁起伏特征统计 

综合典型露头区域测量统计结果，区域包体间起

伏波长长度主要分布在 2.0～3.0 m（图 4），起伏波长
长度应用时可取其平均值 2.5 m；区域包体间起伏高
度应用时可考虑选取 10～25 cm（图 5）3个统计分段
平均值的加权平均值，即 17.05 cm，而全部起伏高度
平均值为 17.54 cm，分段平均值的加权平均值可作为
可靠的统计应用结果。 

图 4 C4统计区结构面起伏波长分布统计 

Fig. 4 Statistics of fluctuation wavelength distribution of structural  

plane in C4 

图 5 C4统计区结构面起伏高度分布统计 

Fig. 5 Statistics of undulation height distribution of structural  

plane in C4  

3  基于 PFC层间错动带数值试验 
无论是试验方法还是经验方法，均难以定量获得

层间错动带力学性质随着考察尺寸增大的变化特征，

本节采用数值方法针对层间错动带开展数值试验研

究。根据现场试验所获得的层间错动带充填物的岩体

力学参数，采用颗粒流方法根据现场数码照相技术获

得的层间错动带面壁起伏特征开展层间错动带中粗糙

度、软弱充填物厚度、及尺寸因素对错动带力学参数

的定量影响。 
3.1  相关影响因素敏感性分析 

本节在参考 Cundall[20]研究方法与成果的基础上，

采用 CPM 模型进行岩石结构面剪切力学行为的颗粒

流数值模拟研究[21]。模型介质重现岩土材料的宏观力

学响应并不容易，其中的 PFC细观参数标定过程需要
进行一系列与室内试验或现场条件类似的模型试验，

并将模型试件的宏观力学响应与室内试验或原位测试

结果进行对比，通过试错法反复矫正[22]，直到模型介

质的宏观力学响应满足要求为止，该标定工作不在本

文赘述。粗糙度敏感性分析以层间错动带反演分析为

基础，分别考虑 4 组不同的粗糙度系数（JRC），即
JRC=2～4，8～10，10～12，18～20，以此来研究不
同粗糙度系数对 C4 层间错动带强度参数的影响。针
对不同的粗糙度需要单独建立相应的模型，以实施剪

切试验。图 6是不同粗糙度系数所对应的层间错动带
参数统计，综合计算结果可以发现，即便层间错动带

的充填厚度达到 20 cm，粗糙度仍然对力学参数具有
一定的影响，从定性角度：①层间错动带摩擦角随着

粗糙度系数的增大而呈现增大趋势；②层间错动带黏

聚力随着粗糙度系数的增大而呈现减小趋势。针对 C4
的数码照相成果可以知道，层间错动带的粗糙度一般

在 8～12 变化，因此可以认为对于 C4 这一类泥夹岩
屑型的层间错带动带，粗糙度的变化可以导致摩擦角

发生 27%左右的变化，黏聚力发生 11%左右的变化。 

 

图 6 不同粗糙度系数的层间错动带强度参数影响 

Fig. 6 Influences of strength parameters in bedding fault zone  

with different roughness coefficients 

针对层间错动带充填厚度，分别对 10，15，20 cm
的厚度开展数值分析工作，3 种不同粗糙度条件下，
针对 JRC=8～10，10～12，18～20这 3种粗糙度情形，
开展法向压力为 0.6，0.9，1.2，1.5 MPa 条件下的直
剪试验。所对应的充填厚敏感性分析的计算模型图 7
所示。 
表 1为不同粗糙度系数及不同充填厚度所对应的

层间错动带参数统计，当错动带物质的软弱充填厚度

超过 10 cm后，随着充填厚度的增大，摩擦角普遍呈
降低趋势，而黏聚力变化不大。以结构面粗糙度系数

JRC=10～12 的数值试验结果为例，当层间错动带结
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构面厚度分别取 10，15，20 cm时，层间错动带结构
面摩擦角分别为 20.32°，18.34°，15.21°，而层间
错动带结构面黏聚力分别为 0.051，0.052，0.056 MPa。
对于 C4 这种泥夹岩屑型的层间错动带来说，随着厚
度的增加，摩擦系数迅速降低，而黏聚力逐渐上升，

但黏聚力的影响甚微。 

图 7 不同层间错动带厚度的数值模型（JRC=10~12） 

Fig. 7 Numerical model for thickness of different bedding fault  

.zone (JRC=10~12) 

表 1 不同充填物厚度强度参数值计算结果 

Table 1 Calculated results of strength parameters in numerical  

.tests with different filling thicknesses 
粗糙度系数 层间错动带厚度/cm 摩擦角/(°) 黏聚力/MPa 

10 19.29 0.054 
15 17.74 0.060 8～10 
20 14.80 0.062 
10 20.32 0.051 
15 18.34 0.052 10～12 
20 15.21 0.056 
10 22.08 0.050 
15 20.42 0.052 18～20 
20 16.84 0.054 

3.2  层间错动带尺寸效应研究 

同样，对于尺寸效应对力学参数的影响研究，根

据三维数码照相的成果，采用离散元颗粒流法生成不

同尺寸直剪试验试样，试样尺寸涵盖 0.5 m×0.5 m，
1.0 m×1.0 m，2.0 m×2.0 m，4.0 m×4.0 m，8.0 m×
8.0 m这 5组不同尺度，在相同粗糙度系数 JRC和相
同软弱充填厚度的前提下，模拟不同法向压力条件下

的剪切试验，法向压力包括 4 个等级，即 0.6，0.9，
1.2，1.5 MPa，如图 8所示。 

图 8 不同几何尺寸的错动带抗剪数值试验模型 

Fig. 8 Numerical shear test models with different geometrical sizes 

总体上，随着试验尺寸的增大，黏聚力和摩擦角

呈降低趋势，并趋于平稳。当层间错动带的试验尺寸

在 2 m以内时，黏聚力和摩擦角的变化比较明显，当
层间错动带的试验尺寸达到 4 m时，黏聚力和摩擦角
趋于稳定，可以认为泥夹岩屑型层间错动带代表 REV
尺寸为 4 m；引入考虑尺寸效应后，当试验尺寸由 0.5 
m增大至 8 m时，摩擦角由 14.88°降低为 12.56°，
降低幅度 15.6%；黏聚力由 0.062 MPa 降低至 0.030 
MPa，降低幅度 51.6%，相关拟合公式分别如图 9，10
所示。 

图 9 不同试件尺寸与摩擦角影响 

Fig. 9 Influences of friction angle with different specimen sizes 

 

图 10 不同试件尺寸与黏聚力影响 

Fig. 10 Influences of cohesion with different specimen sizes 

4  层间错动带研究成果应用 
白鹤滩坝址区及地下洞室群共发育 11 条大规模

的层间错动带，作为主体工程的坝基边坡、地下厂房

都不同程度受到层间错动带的影响，对于地下厂房洞

室群而言，可以说层间错动带制约着厂房围岩稳定和

破坏。尾水调压室穹顶开挖体形变化对枢纽布置、开

挖工程量、水力条件等影响甚小，不同体形的尾水调

压室穹顶施工方案无本质区别，因此围岩稳定条件是

局部体形选择最为关键的控制性因素。推荐采用圆筒

形方案，其穹顶具备“双向”成拱的特征，可以显著

改善长廊形尾调室顶拱受力条件和边墙变形状态。 
在白鹤滩特定的地应力场和岩体结构条件下，圆

筒形尾调穹顶围岩仍然受到高应力和不利构造（如层 
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表 2 ⑦号尾水调压室不同体形开挖响应特征汇总表 

Table 2 Summary of excavation response characteristics of No. 7 tailrace surge chamber with different dome shapes 
定量指标 部位 圆弧形 半圆形 椭圆形 

穹顶位移 16～18 13～15 11～14 
E/W侧翼 14～21 13～22 13～21 C4上盘 
N/S侧翼 25～30 16～28 15～28 
E/W侧翼 40～83 40～75 41～81 

最大变形量级
/mm 

C4下盘 
N/S侧翼 33～76 34～121 39～159 

穹顶应力集中 34.1 36.4 36.8 
E/W侧翼松弛 18.7 15.7 15.5 

应力分布

1σ /MPa C4下盘 
N/S侧翼松弛 15.8 12.6 10.3 

3σ /MPa C4下盘拉应力 +0.17 +0.19 +0.26 
塑性区深度/m C4下盘 5.6 6.2 9.2 

间带和柱状节理等）的作用，加之尾调室本身规模宏

大（开挖跨度达 50 m），所以，尾调室穹顶稳定仍然
是白鹤滩地下工程建设面临的挑战之一。通过尾调室

体形方案比选后，针对层间错动带 C4 斜切⑦号尾调
室穹顶侧翼部位，其穹顶稳定性受层间错动带 C4 影
响非常之大，需调整合适的形状来满足工程安全开挖

的需求。图 11为⑦号尾调室 3种顶拱优化比选。从应
力分布来看，半圆形、椭圆形穹顶应力集中程度基本

相当，相比圆弧形增大 2～3 MPa。从变形来看，3种
体形穹顶变形量值和差异均不大，两翼变形较大，相

比圆弧形和半圆形体形，椭圆形穹顶南侧侧翼 C4 下
盘岩体变形较大，增大约 30%～110%。从塑性区深度
看，圆弧形、半圆形和椭圆形体形的穹顶塑性区深度

总体相差不大，但在层间错动带 C4 切割 S 侧部位的
塑性区深度有一定差异。相关优化参数对比如表 2所
示。因此，由于层间错动带的影响，曲率较大的椭圆

形体形不利于控制两翼的松弛问题，圆弧形、半圆形

体形总体差异不大。综合穹顶围压及拱肩部位体形过

渡考虑，⑦号尾水调压室穹顶采用半圆形体形。 

 

图 11 ⑦号尾调室顶拱方案比选 

Fig. 11 Comparison of dome shapes of No.7 tailrace surge  

chamber 

5  结    论 
本文对白鹤滩层间错动带力学参数的取值开展了

系统性的研究工作，通过引入数字近景摄影测量技术

结合颗粒流数值方法对层间错动带进行尺寸效应分

析，研究成果应用于工程实际。 
（1）白鹤滩坝区自第二岩流层到第十一岩流层共

发育 11条层间错动带，具有规模大、贯穿性强等特点，
在围岩稳定中起关键控制性作用。结合现场试验，初

步得到层间错动带 C4的力学强度参数。 
（2）引入数字近景摄影测量技术对层间错动带

C4典型露头进行统计测量，相比传统经验估值，较为
精准地获取层间错动带 C4的面壁起伏特征。 
（3）结合获取的面壁起伏特征，采用颗粒流对层

间错动带进行相关敏感性分析：层间错动带摩擦角随

着粗糙度系数的增大而呈现增大趋势；层间错动带黏

聚力随着粗糙度系数的增大而呈现减小趋势；同时受

填充厚度影响，当层间错动带的充填厚度超过 10 cm
后，随着充填厚度的增大，摩擦角普遍呈降低趋势，

而黏聚力变化不大；引入尺寸效应后，摩擦角和黏聚

力均随着尺度增大而相应减小，并趋于平稳。 
（4）白鹤滩地下厂房洞室群开挖过程中，结合前

期层间错动带研究成果。对处于层间错动带 C4 的⑦
号尾水调压室穹顶进行体形优化，由此证明半圆形穹

顶体形更适应于开挖应力成拱条件，且有利于侧翼应

力平顺过渡，同时针对性地评估了层间错动带对影响

部位的围岩稳定，并为后续开挖方案决策提供了技术

支撑。 
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基于级配方程的粗粒土渗透系数经验公式及其验证 
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摘  要：粗粒土广泛应用于土石坝工程和道路工程，其渗流特性关系到工程的稳定性和安全性，渗透系数是衡量其渗

流特性的基本参数，其中级配是影响渗流的关键影响因素。为研究级配对粗粒土渗透系数的影响，基于已有研究的渗

透试验成果，采用连续级配方程对级配连粗粒土试验级配进行定量描述，研究级配与渗透系数的关系，建立了考虑级

配曲线面积的渗透系数经验公式，并用现有其它文献的渗透试验成果验证所建立公式的适用性。结果表明，采用连续

级配方程可以较好地定量描述级配连续粗粒土的级配曲线；基于级配面积建立的渗透系数经验公式适用于不同最大粒

径及不同级配的粗粒土。 
关键词：粗粒土；级配方程；渗透系数；级配曲线面积；适用性 
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Empirical formula for permeability coefficient of coarse grained soil based on 
gradation equation and its verification 

BAO Meng-die1, 2, ZHU Jun-gao1, 2, WU Er-lu1, 2, WANG Long1, 2, CHEN Ge1, 2 

(1. Key Laboratory of Ministry of Education for Geomechanics and Embankment Engineering, Hohai University, Nanjing 210024, China; 

2. Jiangsu Research Center for Geotechnical Engineering Technology, Hohai University, Nanjing 210024, China) 

Abstract: The coarse-grained soil is widely used in earth-rock dams and road projects. Its seepage characteristics are related to 

the stability and safety of the projects. The permeability coefficient is the basic parameter of seepage characteristics, and the 

gradation is the key factor affecting seepage. In order to study the effect of gradation on the permeability coefficient of the 

coarse-grained soil, based on the results of permeability tests in the existing literatures, a continuous gradation equation is used 

to describe the gradation of quantitatively graded coarse-grained soil, the relationship between the gradation and the 

permeability coefficient is studied, and an empirical formula for the permeability coefficient considering the area of gradation 

curve is established, and other literatures are used to study the relationship between the gradation and the permeability 

coefficient. The results show that the gradation curve of graded continuous coarse-grained soil can be quantitatively described 

by the continuous gradation equation, and the empirical formula for the permeability coefficient based on gradation area can be 

applied to the coarse-grained soil with different maximum particle sizes and gradations.  

Key words: coarse-grained soil; gradation equation; permeability coefficient; area of gradation curve; applicability  

0  引    言 
在土力学中将粗粒粒组（0.075～60 mm）含量超

过全重 50%的土称为粗粒土。粗粒土具有压缩性低、
抗剪强度高等特点，被广泛应用于土石坝工程和道路

工程中。对粗粒土而言，渗透特性是其重要的力学特

性，其对土石坝工程和道路工程的渗流稳定性有着决

定性影响，主要包括渗透性和渗透变形两个方面。渗

透系数是土体渗透性强弱的定量指标，也是渗流分析

的最基本参数[1] 。因而，粗粒土的渗透系数研究是粗

粒土渗透特性研究的重点和热点。 
粗粒土渗透系数影响因素很多，如土体类型、土

的矿物成分、颗粒级配、孔隙比、颗粒形状、渗流液

性质等[2-8]。王俊杰等[4]、邱珍锋等[6]通过研究颗粒形

状、颗粒级配和试样密实度等对粗粒土渗透系数的影

响，表明颗粒级配是影响粗粒土渗透特性的主要因素。 
许多学者研究了级配对土体渗透性的影响。朱崇辉等[9]

通过不均匀系数和曲率系数研究级配对粗粒土的影
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响，并对太沙基公式进行了改进。邱贤德等[10]通过不

均匀系数研究级配对堆石体渗透性的影响。杨兵等[11]

通过曲率系数、不均匀系数和平均粒径研究级配对砂

土渗透系数影响。任玉宾等[12]通过不均匀系数、曲率

系数和颗粒形状研究级配对南海钙质砂渗透性的影

响。刘一飞等[13]基于离散元数值模拟方法通过不均匀

系数、曲率系数和粒径等研究粒径及级配对土体渗透

系数的影响。从以上研究不难发现，针对级配对土体

渗透系数影响的研究多是通过特征粒径、不均匀系数

和曲率系数等参数来开展的。 
但是王双等[14]、饶云康等[15]通过神经网络方法研

究级配对粗粒土渗透系数影响的结果表明，采用某一

个或者几个级配特征参数预测粗粒土的渗透系数具有

不确定性，全级配预测效果比较好。究其原因，上述

几个参数并不能充分表述级配，因此也就不能准确描

述级配和渗透系数之间的定量关系。 
实际上，从 20世纪 50年代，国外学者就采用级

配曲线对土体渗透特性进行了研究。如 Kondoatchev
研究了考虑土的粒径分布曲线形状和混合料中粗颗粒

含量下粗粒土的渗透规律[16]。Lubochkov[17]基于颗粒

级配曲线研究土体渗流规律。随后，采用级配曲线对

土体渗流规律的研究不断深入。Kenney 等 [18]、

Skempton等[19]、Aberg [20]都基于级配曲线进行了进一

步研究。近些年，Chang等[21]结合级配曲线对级配连

续和间断级配土体的渗透特性进行研究，分析土体的

内部侵蚀。Wan等[22]、Benamar等[23]和 Chapuis等[24]

结合级配曲线对分析土体的内部侵蚀的判断方法进行

了研究。但由于缺少对级配曲线的定量描述，目前关于

基于级配方程对粗粒土渗透系数的研究成果鲜见报道。 
鉴于此，本文基于连续级配方程，结合现有渗透

试验成果，分析级配对粗粒土渗透系数影响规律，寻

找级配与渗透系数间的关系，并对经验公式进行验证。 

1  连续级配方程的选取及适用性验证 
要建立级配与渗透系数的联系，首先需要可以定

量描述级配曲线的级配方程。目前，常用的级配方程

有 Talbot分形级配方程[25]和 Fuller抛物线级配方程[26]。

但是这些级配方程并不能完全反映粗粒土的级配曲线

特性。首先，这些级配方程要么只能表示双曲线形级

配曲线，要么只能表示反 S形级配曲线，而实际工程
采用的粗粒土级配曲线既有双曲线形，也有反 S形。
其次，目前的反 S级配方程不能反映最大粒径的影响。
鉴于此，朱俊高等[27]通过对大量实际工程中应用的土

体级配曲线形态进行了研究，提出了对一般连续级配

土体普遍适用的连续级配方程，该级配方程可以反映

出双曲线形和反 S形的级配曲线，同时也能反映土体
最大粒径影响。连续级配方程如下: 

max

1 100%
(1 )

mp
db b

d

= ×
 − + 
 

  。  (1) 

式中  p为小于某粒径的颗粒含量；d为粒径，b和 m
为级配参数，b 和 m 决定级配曲线形态；dmax为最大

粒径。 
本节基于式（1），对文献[2]的试验级配曲线进行

拟合，根据拟合效果对连续级配方程的适用性进行验

证。文献[2]通过常水头试验研究了不同含砾石量对土
石混合体渗透系数的影响。试验土料来自于当时正在

修建的上瑞高速公路贵州段晴隆隧道出口处典型性土

石混合体，对不同 P5含量的砾石（分别为 0%，10%，
20%，30%，40%，50%，60%，70%，80%，90%，
100%）进行了常水头渗透试验。试验采用的土石混合
体基本物理指标如表 1所示。 

表 1 土石混合体天然状态的基本物理指标 

Table 1 Basic physical parameters of soil-rock mixture 

天然密度

/(g·cm-3) 

天然

含水

率/% 

相对

密度

Gs 

孔隙

比 e 

最大干 

密度

/(g·cm-3) 

最优含

水率

/% 

1.64 28 2.778 1.17 1.733 18 

采用方程（1）对文献[2]中的 10组级配进行拟合，
拟合结果如图 1所示。将相应的级配参数 m和 b以及
文献[2]中渗透试验结果列于表 2中。 

 

图 1 不同 P5含量试验级配曲线及拟合级配曲线 

Fig. 1 Fitting and test gradation curves with different P5 contents 
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表 2 级配参数及试验实测渗透系数 

Table 2 Gradation parameters and test permeability coefficients    
级配参数 砾石含量

/% m b 
渗透系数 
k/(cm·s-1) 

10 1.296 0.958 0.0014 
20 1.136 0.915 0.0032 
30 1.020 0.850 0.0081 
40 0.880 0.715 0.0194 
50 0.828 0.546 0.0494 
60 0.841 0.403 0.1114 
70 0.780 0.001 0.2844 
80 1.370 0.520 0.6966 
90 3.152 0.895 1.6028 

100 7.225 0.993 3.5377 

为了方便进行比较，图 1（a）给出了砾石含量为
10%，30%，50%，70%，90%时的级配曲线。图 1（b）
给出了 20%，40%，60%，80%，100%的级配曲线。
其中，实线表示试验级配曲线，虚线表示级配方程拟

合曲线。从图 1可知，级配方程级配曲线相对试验级
配曲线较为平滑，围绕试验级配曲线上下波动，在个

别粒径处拟合结果有一定差异，整体而言拟合效果较

好，这说明连续级配方程可以描述级配连续粗粒土级

配，具有较强的适用性。 

2  渗透系数经验公式的建立 
在前文基础上，进一步寻找粗粒土级配与渗透系

数关系，并建立描述渗透系数与级配之间的经验公式。

表 2给出了不同P5含量的砾石土的渗透系数以及相应

的连续级配方程级配参数。 
将表 2中的级配参数与渗透系数进行对比可以看

出，级配参数 m和 b与渗透系数 k关系比较复杂，m
和 b先增大后减小，而渗透系数不断增大，因此定量
描述级配参数和渗透系数的关系有一定难度。郭万里[24]

提出了级配曲线面积的概念，即最大粒径线、级配曲

线、横坐标轴和 d=dk围成的面积（如图 2所示）。从
图 1也可以看出，如果采用级配曲线面积表示级配的
影响，可以减小试验级配曲线相对于拟合级配曲线的

上下波动而不能完全重合的差异，即采用级配方程拟

合得到的级配曲线面积表示试验级配曲线面积的差异

性较小。基于以上考虑，本文采用级配曲线面积研究

粗粒土的渗透系数。 
郭万里[28]基于连续级配方程（1）推导级配曲线

面积 S的计算公式为 
ln(1 ) ln(1 )

ln10
kb bS
mb

− − −
=   ，       (2) 

其中， 

max

1
(1 )( )m

k

k
b d d b

=
− +

  ，     (3) 

式中，m，b 为级配参数，dmax 为级配最大粒径，dk

为级配面积计算时取的最小颗粒粒径，k 为颗粒粒径
为 dk时颗粒含量。郭万里

[28]研究表明，将颗粒含量为

0.1%对应的粒径作为 dk 比较符合土体粒径分布实际

情况，即取为 k为 0.1%。 

图 2 级配曲线面积 S 

Fig. 2 Areas of gradation curves 

运用级配面积计算公式（2），求出各个级配的级
配曲线面积 S，计算结果如表 3所示。 

表 3 不同砾石含量级配曲线面积与渗透系数拟合值 

Table 3 Areas of gradation curve with different gravel contents and  

.fitting values of permeability coefficients  

砾石含量 
/% 级配曲线面积 S 

渗透系数拟合值 
/(cm·s-1) 

10 1.074 0.0116 
20 0.990 0.0175 
30 0.906 0.056 
40 0.815 0.0427 
50 0.705 0.0788 
60 0.608 0.1411 
70 0.501 0.2944 
80 0.415 0.6113 
90 0.333 1.6398 
100 0.294 3.5321 

将表 2中的试验实测渗透系数 k与表 3中相应的
级配曲线面积 S进行拟合，可得到考虑级配曲线面积
的渗透系数经验公式： 

eaS

k
f cS

=
+

  ，          (4) 

式中，a，f，c为拟合参数，其值分别为-3.57，-0.57，
2.27。经验公式渗透系数拟合值列于表 3 中。需要强
调的是，这些参数值与孔隙比、颗粒形状等影响渗透

系数的因素有关，本文主要研究级配与渗透系数的关

系，其它因素将在以后工作中进一步研究，本文不予

定量研究。 
通过对比表 2，3中的试验实测和经验公式拟合的

渗透系数值，可以看出，当砾石含量较大时经验公式

得到的渗透系数和试验实测的渗透系数之间差距较

小，砾石含量较小时两者的差距较大。究其原因，一

方面进行粗粒土渗透试验时存在较多不确定性，如饱

和不充分、制样不均匀等，使得试验结果有一定波动

性；另一方面，本文仅考虑了级配一个因素的影响，
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因此，实测渗透系数和拟合渗透系数存在一定偏差。 
进一步，将经验公式拟合的渗透系数与文献[2]中

试验实测的渗透系数进行对比，如图 3 所示。从图 3
可知，整体拟合效果而言，笔者所建立的经验公式整

体上有一定适用性，具体适用性将在后文进行进一步

验证。 

 

图 3 文献[2]渗透系数的实测值和预测值与级配面积间关系 

Fig. 3 Measured and predicted values of permeability coefficient  

with area of gradation curve in Literature 2 

3  渗透系数经验公式的验证 
针对上一节所提出渗透系数经验公式，本节分别

利用文献[3，5，9]中的渗透试验成果进一步验证其适
用性。为了验证经验公式对不同最大粒径粗粒土的适

用性，采用的验证文献[3]、文献[5]和文献[9]中进行渗
透试验时采用的最大粒径分别为 20，40，60 mm。需
要强调的是，文献[3，5，9]渗透试验均主要研究级配
对渗透系数的影响，因此，孔隙比等影响渗透系数的

其他参数均各自保持一致，同时本文也仅限于研究连

续级配的粗粒土。文献所采用试验土料和试验方法等

详细信息，本节不再赘述。 
本节的研究过程及研究方法为：先采用连续级配

方程对文献的试验级配曲线进行拟合，得到相应的级

配参数 m 和 b的值；再通过公式（3）求出相应的级
配曲线面积 S；接着，基于本文建立的渗透系数经验
公式（4）对文献中渗透试验的实测渗透系数进行拟合，
将渗透系数实测值和本节的经验公式拟合值进行对

比，根据相应的拟合效果来验证渗透系数经验公式的

适用性。 
文献[3，5，9]试验级配曲线的拟合参数级配 m和

b以及级配曲线面积 S的具体结果如表 4所示。其中，
文献[3]中的拟合参数 a，f和 c的值分别为-11.38，7.08
和-5.31，文献[5]中的拟合参数 a，f 和 c 的值分别为
-3.44，0.68 和-6.36，文献[9]中的拟合参数 a，f 和 c
的值分别为 2.07，-642.21和 1063.23。文献[3]、文献
[5]和文献[9]渗透系数实测值和拟合值的具体结果也
列于表 4中。文献[3，5，9]渗透系数实测值和拟合值
的对比结果分别如图 4～6所示。 

表 4 文献[3，5，9]级配参数及级配曲线面积与渗透系数实测 

.值和拟合值及误差分析 

Table 4 Gradation parameters and areas gradation curve of  

     Literature 3, 5 and 9 and test and fitting values of  

 permeability coefficients with error analysis 

级配参数 
渗透系数

k/(cm·s-1) 文

献 
试验 
编号 

dmax 
/mm 

m b 
面积 S 

实测

值 
拟合

值 

误差 
/% 

3-1# 1.280 0.860 0.740 0.5122 0.5123 0.02 
3-2#-1 0.880 0.760 0.875 0.0804 0.0792 1.49 
3-3#-1 0.730 0.740 1.021 0.0055 0.0106 92.73 [3] 

3-4# 

20 

0.690 0.790 1.178 0.0046 0.0012 73.91 
1 0.173 -10.283 0.419 0.331 0.347 4.83 
2 0.890 0.57 0.518 0.56 0.247 75.3 
3 1.677 0.9072 0.651 0.192 0.156 11.91 [5] 

8 

40 

1.234 0.834 0.791 0.047 0.097 106.4 
TYU1 0.387 -1.06 0.658 0.067 0.067 0 
TYU2 0.476 -0.33 0.697 0.045 0.042 6.67 
TYU3 0.582 0.18 0.747 0.028 0.031 10.71 
TYU4 0.668 0.451 0.798 0.024 0.025 4.17 
TYU5 0.858 0.735 0.862 0.023 0.022 4.35 

[9] 

TYU7 

60 

1.175 0.928 1.010 0.019 0.019 0 

注：误差=|预测值-试验值|/试验值×100%。 
通过图 4～6可以看出，对于最大粒径相同的渗透

试验，均呈现出渗透系数随着级配曲线面积的增大而

减小的趋势。这是由于，对粒径分布固定且仅考虑级

配影响情况下（其他情况暂不考虑）级配连续的粗粒

土而言，级配曲线面积越大，小粒径颗粒含量就越多，

相应的渗透系数也就越小，这符合渗透试验的实际情

况。同时也可以看出，渗透试验实测渗透系数和经验

公式拟合渗透系在级配面积较小的情况下，结果吻合

度较高，随着级配曲线面积的增加，两者之间的差距

稍大一些。 

图 4 文献[3]渗透系数的实测值和预测值与级配面积间关系   

Fig. 4 Measured and predicted values of permeability coefficient  

.with area of gradation curve in Literature 3 

同时，由表 4中渗透系数实测值和拟合值的具体
结果可知，文献[3]中的试验 3-3#-1及文献[5]中的试验
3和 8误差较大，分别为 92.73%，73.91%，106.4%，
其他试验误差均在 12%之内，精确度较高。考虑到渗
透试验结果本身较大的波动性和仅考虑级配一个因素

影响的情况，这样的结果对于渗透试验而言是可以接

受的，渗透系数试验值和拟合值吻合度是比较高的。 
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以上分析表明，对不同的最大粒径和不同级配的

粗粒土，本文所建立的渗透系数经验公式可以用来描

述级配面积与渗透系数之间的关系，该经验公式具有

较强的适用性。 

图 5 文献[5]渗透系数的实测值和预测值与级配面积间关系 

Fig. 5 Measured and predicted values of permeability coefficient  

with area of gradation curve in Literature 5 

 

图 6 文献[9]渗透系数的实测值和预测值与级配面积间关系 

Fig. 6 Measured and predicted values of permeability coefficient  

with area of gradation curve in Literature 9 

4  结    论 
目前级配对粗粒土渗透系数的研究多通过粒径、

不均匀系和曲率系数等几个参数展开，具有一定局限

性。本文基于连续级配方程，对现有文献中的渗透试

验级配曲线进行拟合，得到相应的级配参数 m和 b，
并采用级配面积计算公式得出级配曲线面积，建立反

映级配曲线面积和渗透系数关系的渗透系数经验公

式，并用其他文献中的渗透试验成果，对所得渗透系

数经验公式的适用性进行进一步验证。结果表明： 
（1）连续级配方程可以较好地拟合连续试验级配

曲线，实现了对试验级配曲线的定量描述；采用级配

曲线面积可以较好地减小试验级配曲线和拟合级配曲

线之间的差异，对于粒径分布范围确定并且级配连续

情况下，采用级配面积来反映渗透系数比较符合实际。 
（2）基于连续级配方程，建立粗粒土级配曲线面

积和渗透系数的经验公式，通过不同最大粒径和不同

级配下粗粒土渗透实验实测值和拟合值的对比，发现

所建立的渗透系数计算公式具有较强的适用性。 
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