


 

 
图 8 地基 A8 处加速度 Fourier 谱 

Fig. 8 Fourier spectra of point at foundation A8 

 

 

图 10 地基振动过程中 ur 变化曲线 

Fig. 10 Variation of ur  in process of vibration 

 

 
图 14 数值模拟与模型试验加速度时程对比 

Fig. 14 Comparison between simulated and measured time-history  

curves of acceleration 

 
图 15 数值模拟与模型试验傅里叶谱对比 

Fig. 15 Comparison between simulated and measured Fourier  

spectra 

 
图 16 数值模拟与模型试验孔压时程对比 

Fig. 16 Comparison between simulated and measured time-history  

curves of pore pressure 
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摘  要：科学合理地评估盾构隧道结构状态对保障列车安全运维至关重要。针对目前评估方法无法较好定量评估隧道

结构的现状，基于韧性理论，提出了多次扰动下盾构隧道结构韧性评估方法。首先，通过构建多阶段隧道结构韧性分

析模型，获得了隧道结构韧性指标计算方法。其次，根据隧道结构在加载和卸载工况下的不同响应，提出了相应工况

的结构性能分析指标。在此基础上，定义了隧道结构韧性等级划分标准。然后，探讨了隧道结构性能恢复程度和加固

决策时间对结构韧性程度的影响。最后，将该方法应用到新建平行隧道下穿既有隧道工程中。结果表明：采用不同结

构性能指标获得的韧性指标差异明显。对于下穿隧道工程而言，仅以收敛变形作为隧道结构性能指标，会导致计算结

果偏高，即高估结构的韧性，由下穿案例可知，隧道沉降和轨道板的差异沉降应该更需要关注，尤其是轨道板的差异

沉降。研究成果将为盾构隧道结构安全评估及受损结构性能恢复提供重要参考。 
关键词：盾构隧道；韧性评估；性能指标；韧性指标 
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Evaluation method for resilience of shield tunnel linings considering         
multiple disturbances and its application 

LIN Xing-tao1, 2, 3, CHEN Xiang-sheng1, 2, 3, SU Dong1, 2, 3, ZHU Min1, 2, 3, HAN Kai-hang1, 2, 3, CHEN Ren-peng4 
(1. College of Civil and Transportation Engineering, Shenzhen University, Shenzhen 518061, China; 2. Key Laboratory for Resilient 

Infrastructures of Coastal Cities (Shenzhen University), MOE, Shenzhen 518061, China; 3. Shenzhen Key Laboratory of Green, Efficient 

and Intelligent Construction of Underground Metro Station, Shenzhen 518061, China; 4. College of Civil Engineering, Hunan University, 

Changsha 410082, China) 

Abstract: It is essential that the shield tunnel lining is evaluated scientifically and reasonably for ensuring the safe operation of 

the train. In view of the fact that the current evaluation methods cannot quantitatively evaluate the tunnel lining well, an 

evaluation method is proposed for the resilience of shield tunnel linings considering multiple disturbances based on the 

resilience theory. First, the method for the resilience indices of the tunnel linings is obtained by establishing a multi-stage 

resilience analysis model. Secondly, according to different responses of the tunnel linings under the loading and unloading 

conditions, the performance indices of tunnel linings for the corresponding conditions are proposed. On this basis, the 

classification standard for the resilience of the tunnel linings is defined. Then, the effects of the performance recovery degree of 

the linings and reinforcement decision-making time on the tunnel resilience are discussed. Finally, the proposed method is 

applied to the case of the new parallel tunnels under-crossing existing tunnels. The results show that the resilience indices 

obtained by using different lining performance indices are obviously different. For the tunnel projects under-crossing existing 

tunnels, only taking the convergence deformation as the performance indices of the tunnel structure will cause the calculated 

results to be high, that is, the lining resilience is overestimated. From the case, it is seen that more attention should be paid to 

the tunnel settlement and the differential settlement of the track slab should be paid more attention to, especially the differential 

settlement of the track slab. The research results may provide 

important references for the safety assessment of shield tunnels. 
Key words: shield tunnel; resilience evaluation; performance 

index; resilience index 
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0  引    言 
进入 21 世纪以来，中国城市轨道交通出现井喷式

发展。据统计，截止 2019 年底，中国大陆地区城市轨

道交通运营线路总长度达 5799 km[1]，并且建设规模

仍在持续增加。各大城市在修建地铁线路的同时，也

在其周围进行大规模城市建设，例如：上方或侧方基

坑开挖[2-4]、盾构穿越[5-8]、桩基施工[9]等，导致运营地

铁隧道结构经常受到外界周围环境扰动影响。另外，

隧道内部运行的轨道交通或车辆一旦发生交通事故，

势必会引起爆炸和火灾，导致隧道结构内侧受到扰动

（高温与冲击）影响。由于城市轨道交通往往以盾构

法修建为主，管片之间存在环缝与纵缝，这些接缝成

为隧道结构的薄弱环节。因此在内、外界扰动下经常

发生局部纵向沉降过大、接缝渗漏水以及张开量过大

等病害[10]，从而致使隧道结构性能发生显著衰退，威

胁列车运行安全。此外，对于已经产生不同程度损伤

的隧道结构，需要对其进行合理评估，提出针对性的

修复方案。科学合理地评估盾构隧道结构状态是开展

以上工作的前提，因此有必要对此进行深入研究。 
许多学者对盾构管片评估开展了大量研究，主要

采用模糊综合评价与层次分析法[11-12]等方法构建出隧

道评价体系，并结合隧道结构的具体指标，例如：收

敛变形值、接缝张开量、混凝土裂缝宽度等[13]，对隧

道安全状态做出评价，然后给出相应的建议。但由于

隧道在全寿命周期内可能遭遇各种灾害，其结构性能

随时间发生动态变化，并在各阶段展现出不同的能力，

例如：从遭受灾害开始结构本身的抵抗能力，到决策

制定期间结构性能的演化，再到灾后结构的快速恢复

能力等一些列响应，以上方法只能给出某一阶段的定

量评价，对于全过程较难给出较好的评估。因此许多

学者开始探索尝试新的方法去解决基础设施在全寿命

周期内的性能演化问题。由于韧性可以反映与时间相

关的全过程的系统变化，因此，被许多学者采纳[14-17]，

并将其由工程韧性[15]逐渐发展到生态韧性[16]，再到演

进韧性[17]，其内涵得到了极大丰富。 
目前采用韧性理论对基础设施进行评价已开展了

大量研究[18-22]。典型韧性评估模型的性能曲线和韧性

指标计算方法如表 1 所示，其中 Tierney 等[18]针对基

础设施受到扰动后，性能突然下降，然后缓慢恢复情

况，建立了韧性评估模型，并提出了基础设施的韧性

指标为损失的性能区域与初始性能曲线 Q0 包围的面

积，而 Attoh-Okine 等[19]定义的韧性指标为扰动后的

性能曲线与横坐标轴包围的面积除以初始 Q0 与横坐

标轴包围的面积。在此基础上，Ayyub[20]针对多灾害

环境下系统（例如社区）的韧性进行了研究，提出了

相应的韧性模型，并将其应用到经济评价中。此后，

Huang 等[21]在该模型基础上考虑了灾害发生后，扰动

阶段和恢复阶段之间还应存在演化阶段，建立了适用

于评价隧道结构韧性的模型，并对某一堆载导致隧道

结构受损的工程案例进行了详细分析。 
表 1 典型韧性评估模型总结 

Table 1 Summary of typical resilience evaluation models 

参考文献 性能曲线 韧性指标 
定义 

Tierney等[18] 

 

Re ABCS  

Attoh-Okine

等[19] 
Re BCDE

ACDE

S
S

  

Ayyub[20] 

 

Re ABCDFO

ABEFO

S
S

  

Huang 等[21] 

 

Re ABCDFG

AEFG

S
S

  

注：Re 表示韧性指标；S 表示面积。 

尽管已有学者针对隧道结构韧性分析进行了初步

尝试，然而目前仍然存在以下几方面问题：①目前的

模型仅考虑了单次扰动后隧道结构性能的下降、演化、

恢复和衰减，而在实际工程中，既有隧道结构经常会

受到多次扰动，例如：多条新建隧道穿越既有隧道工

程等[23]。②韧性指标是通过将扰动后结构性能衰减曲

线与坐标轴包围的面积除以正常衰减曲线与坐标轴包

围的面积获得的，该方法计算的结果是未考虑扰动前

由于环境侵蚀引起的结构性能劣化，导致获得的韧性

指标偏大，即工程上偏危险。③采用隧道横向收敛变

形可以一定程度上反映隧道结构性能的弱化，但针对

运营隧道安全，不仅要保证结构本身的安全，还要保

障列车运行的安全，因此轨道的横向和轨向高差也将

是一个重要的性能指标。此外，对于斜交穿越既有隧

道工程，已有研究表明[23]，隧道结构本身还会发生局

部扭转变形，这会进一步威胁列车的安全运行。因此，

仅用隧道横向收敛变形不足以全面反映隧道结构的性

能。④通过韧性模型计算得到韧性指标后，缺少对隧

道结构韧性程度的评价，即缺少韧性等级的划分。 
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综上所述，尽管目前基于韧性理论的隧道结构评

估方法存在一定缺陷，但由于可考虑时间这一重要因

素，只需充分考虑该方法分析过程中的不足，并加以

改进，从而改善其评估效果。因此本文在文献[20，21]
的基础上，充分考虑隧道结构经常受到多次扰动的特

点，以及在加载和卸载工况下结构不同响应的特征，

分别构建多阶段隧道结构韧性分析模型和相应工况的

结构性能分析指标。在此基础上，定义隧道结构韧性

等级划分标准。最终获得多次扰动下的盾构隧道结构

韧性评估方法。以期进一步推动韧性理论在隧道结构

评估方面的应用。 

1  韧性分析理论 
1.1  采用韧性理论分析隧道结构的必要性 

目前实施的《城市轨道交通结构安全保护技术规

范》(CJJ/T202—2013)中[24]，以下简称《规范》，针对

城市轨道交通结构安全给出了一系列的控制指标值。

例如：隧道水平和竖向位移的预警值和控制值分别为

10，20 mm，径向收敛的预警值和控制值分别为 10，
20 mm，轨道横向和轨向高差的预警值和控制值分别

为 2，4 mm。这些控制指标常用于评价周围施工扰动

对既有城市轨道交通结构安全的影响[13]，同时也作为

受损隧道结构恢复程度的重要指标[23]。以上控制指标

由于概念清晰、容易理解以及易测量，而被工程实践

所广泛采用，但其未能反映时间这一重要因素，导致

对隧道结构性能的评价存在以下 3 点不足： 
（1）仅通过以上不同控制指标值来评价隧道结构

性能的下降，不考虑外界扰动持续时间的长短，从而

导致不能反映隧道结构对外界扰动的真实响应，例如：

混凝土的静态和动态弹性模量有显著区别。 
（2）当隧道结构发生损伤后，判断采用何种加固

措施时，所用决策时间长短对隧道结构性能的恢复以

及恢复后的性能演化产生重要影响。例如：当损伤发

生后，结构宏观上的控制指标值不再变化，但隧道结

构内部的微裂纹（损伤）正在缓慢发展、积累。在不

同的时间段采用加固措施使其控制指标恢复到相同的

工况，但由于隧道结构本身微裂纹的发展程度不同，

导致恢复后的结构性能演化产生显著区别。 
（3）隧道结构受损后，结构应该恢复到原来控制

指标值的多少，不能仅简单地决定恢复到原来的控制

指标值。例如：地表堆载导致隧道发生 25 mm 的横向

收敛变形，使其横向变形减小 25 mm 就能恢复到原来

结构的受力状态吗？并且以后按正常结构性能衰减曲

线衰减吗？答案是否定的，因为损伤持续时间长短会

严重影响结构后期的性能，其原因已在（2）中阐述。 
“韧性”一词被引入到工程学科以来，被广泛的

研究，其内涵得到了极大丰富。韧性包括以下 5 种：

①鲁棒性（抵御灾害的能力）、②冗余性（容灾备份的

能力）、③可恢复性（受损后快速恢复其功能的能力）、

④适应性（从过往的灾害事故中学习，提升对灾害的

适应能力）以及⑤智慧性（应对灾害优化决策及合理

调配资源的能力）。针对隧道结构，目前更多体现在鲁

棒性和可恢复性[21]，随着工业的发展，相信将来在每

块隧道结构内部通过埋设自修复构件和传感器后，其

它几性也将会更好的充分体现，本文主要针对韧性中

的鲁棒性和可恢复性进行深入研究。由于韧性这一概

念极为丰富，且能全面反映隧道结构性能随时间的变

化，因此采用韧性理论可以很好地解决目前隧道结构

性能评价中存在的不足，下面将详细介绍隧道结构韧

性评估方法。 
1.2  隧道结构韧性分析框架 

针对目前盾构隧道结构韧性评估方面的问题，本

文提出了多次扰动影响下的隧道结构性能衰减曲线，

如图 1 所示（以两次扰动为例）。隧道结构投入使用后，

其衬砌结构性能衰减曲线包括：正常阶段（环境侵蚀

导致的结构劣化）和影响阶段（内、外界扰动的影响，

例如施工、爆炸以及地震等）。其中影响阶段又细分为：

①扰动阶段（即Ⅰ：f1(t)，从 ti1 到 tf1；Ⅱ：f2(t)，从 ti2

到 tf2）、②演化阶段（即Ⅰ：s1(t)，从 tf1到 ti2；Ⅱ：s2(t)，
从 tf2到 ts）、③恢复阶段（从 ts到 tr）。扰动阶段结构

性能下降值可称为结构的易损性，残余值反映结构的

鲁棒性。隧道结构每多受一次扰动，结构性能下降速

率均大于扰动前的下降速率，这是由于隧道结构内部

已经形成一定程度的劣化，导致在相同的侵蚀环境下

性能下降更为明显。与 Huang 等[21]模型相比，该模型

考虑了多次灾害对衬砌结构性能的影响，符合大多数

实际工程，更具普适性。下面将针对隧道结构韧性分

析模型、性能分析指标以及韧性等级划分进行详细介

绍。 

 
图 1 多次扰动下隧道结构性能衰减曲线 

Fig. 1 Performance degradation curves of tunnel linings under  

multiple disturbances 
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（1）隧道结构韧性分析模型 
本文在Ayyub[20]和Huang等[21]研究的基础上建立

的隧道结构韧性模型为 

1,2 1,2

0

Re
n n

n n
F S R

Q T
 

 




 
  。       (1) 

式中  0Q 为隧道结构的初始性能；∆T 为影响阶段的

持续时间，即，∆T=tr-ti1；Fn，Sn 和 R 分别是扰动阶

段、演化阶段以及恢复阶段的隧道结构性能衰减曲线

与坐标轴包围的面积，可称之为阶段结构能力，计算

方法如下： 
fn

i
( )d

n

t

n nt
F f t t    ，            (2a) 

i2
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1 1( )d

t

t
S s t t    ，            (2b) 
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f2
2 2 ( )d

t

t
S s t t    ，            (2c) 

r

s
( )d

t

t
R r t t    ，             (2d) 

式（2a）中，n=1，2。关于隧道结构韧性指标 Re，文

献[20，21]均采用扰动后除以正常衰减曲线与坐标轴

包围的面积获得的，由上一节分析可知，通过该方法

获得的韧性指标会偏大，导致偏危险。本文考虑了正

常性能衰减曲线与 0Q 直线包围的深色阴影部分面积

（见图 1），即环境侵蚀导致的结构劣化。在影响阶段

不同类型隧道结构性能衰减曲线如图 2 所示。各阶段

特点如下： 
a）扰动阶段 
该阶段结构性能发生整体下降，但针对不同外界

扰动或结构形式，其性能响应有所不同，可分为延性

（fn1）、线性（fn2）以及脆性（fn3）变化。 
b）演化阶段 
该阶段根据结构自身形式不同，在受到扰动后，

随着时间其性能变化有 3 种形式，即恢复（sn1）、稳

定（sn2）以及弱化（sn3）。 
c）恢复阶段 
当采取外界加固措施后，根据不同加固措施的效

果，性能提升后 Qn(tr)（n=1，2，3，4）与初始性能 0Q
和正常使用性能 Q(tr)的关系可分为以下 4 种情况，即

①性能急速恢复 r1： 1Q (tr)＞ 0Q ；②性能快速恢复 r2：

Q(tr)＜ 2Q (tr)＜ 0Q ；③性能恢复 r3： 3Q (tr)=Q(tr)；④

性能部分恢复 r4： 4Q (tr)＜Q(tr)。 
恢复阶段结束后，隧道结构性能衰减曲线根据不

同加固效果，其性能演化是不相同的，具体表现在结

构性能恢复的越高（如 1Q (tr)＞ 0Q ＞ 2Q (tr)＞ 3Q (tr)＞

4Q (tr)），在受相同外界环境侵蚀影响下所引起的性能

下降越低，即在相同时刻曲线斜率越小，反之亦然。

但值得注意的是，以上规律仅适用于在 ts时刻之前结

构所受影响完全相同的情况，其具体原因将在下一节

详细阐述。 

 
图 2 多次扰动下不同类型隧道结构性能衰减曲线 

Fig. 2 Different types of performance degradation curves of tunnel  

linings under multiple disturbances 

（2）隧道结构性能分析指标 
隧道结构性能指标的选取对于结构韧性指标的计

算至关重要。因此，在获得性能演化曲线之前需要进

行大量的研究，以确定哪些指标的变化可以较好的全

面反映隧道结构性能的改变。目前《规范》给出了一

系列既有隧道结构安全的重要控制指标值[24]，其中主

要包括隧道结构的位移、径向收敛变形、轨道的高差、

隧道变形曲率半径、管片接缝张开量、管片裂缝宽度

以及附加荷载等参数。如果能够全面考虑以上参数当

然最好，但实际工程中，常以其中某几个参数作为重

要测量指标，进而确保既有隧道结构的安全。针对不

同扰动引起既有隧道结构性能的衰减，可选取其中几

种典型工况，给出指标选取的建议，进而确保能全面

反映隧道结构的性能，几种典型工况如下： 
a）地表堆载 
地表堆载往往以隧道横截面变形为主，因此引起

隧道结构性能下降的主要控制指标为隧道的横向收敛

变形，这已被许多学者所证实[25-26]，同时也被文献[21]
用来反映隧道结构性能的弱化，其定义的隧道结构性

能为：隧道建成后初始横向收敛变形∆D0 除以随时间

收敛变形的变化∆D(t)，该表达式在一定程度上可以反

映隧道结构性能的弱化，但存在的主要问题是对于不

同初始横向收敛变形，在相同横向收敛变形下，获得

的结构性能明显不同，这显然与实际不符，因此，本

文定义的隧道结构性能的表达式为 
max

max

( )
( )

D D t
Q t

D
  




  。          (3) 

式中  ∆Dmax 表示隧道结构性能失效时（即 Q(t)=0）
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允许的最大收敛变形；∆D(t)表示随时间收敛变形的发

展。由式（3）可知，当隧道结构收敛变形∆D(t)=0 时，

Q(t)=1，表明隧道结构性能最好；随着∆D(t)逐渐增加，

Q(t)减小，表明结构性能逐渐衰减；当∆D(t)=∆Dmax时，

Q(t)=0，表明结构性能失效。此外，在相同结构收敛

变形时，其性能相同，因此式（3）克服了文献[21]定
义的结构性能表达式在不同隧道结构初始收敛变形

时，在相同收敛变形下获得的结构性能不同的问题。 
b）卸载（包括隧道上方、下方和侧方） 
在隧道周围进行卸载时，会导致隧道结构发生整

体位移，并伴随着径向收敛变形[5, 27]。此外，为了保

障列车的运行安全，同时要关注轨道横向和轨向的差

异沉降。因此对于卸载工况，需将位移、径向收敛、

轨道横向和轨向的差异沉降作为反映结构性能变化的

指标，其中径向收敛变形如上式（3）所示，其余表达

式与式（3）相似，即 
max

max

( )
( )

u u t
Q t

u


   ，           (4) 

max

max

( )
( )

S S t
Q t

S
  




  。         (5) 

式中  maxu 表示隧道结构性能失效时（即 Q(t)=0）允

许的最大沉降；u(t)表示随时间隧道沉降的发展；∆Smax

表示隧道结构性能失效时允许的最大轨道横向或轨向

的差异沉降；∆S(t)表示随时间隧道轨道横向或轨向的

差异沉降的发展。 
（3）隧道结构韧性等级划分 
通过式（1）计算出隧道结构韧性指标后，需要对

其进行评价，然而目前并没有针对隧道结构韧性评价

等级的划分方法，本文对此进行了定义，如表 2 所示。

值得注意的是，对于隧道结构韧性等级的划分应该是

基于已有实际工程案例或试验结果去确定，但现有工

程或试验较少全面系统地记录隧道结构性能随时间的

变化，即从正常阶段，到影响阶段（包括扰动阶段、

演化阶段、恢复阶段），再到正常阶段（见图 1），导

致可用的有效监测数据非常有限，因此目前很难基于

实际工程给出隧道结构各韧性等级的划分界限。本文

主要出于安全考虑，将 0Re ， 1Re =0.75 0Re 和 2Re = 
0.50 0Re 定义为高韧性、中韧性、低韧性和无韧性的

界限，其理由如下： 

0Re 是由隧道结构正常衰减曲线计算获得的韧性

指标，如图 3 所示，即 
r

i1
0

0
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t

tCFGJ
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Q t tS
S Q T
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


  ，      (6) 

式中，S 表示面积。将Re ＞ 0Re 定义为高韧性，是因

为 0Re 由隧道正常衰减曲线计算获得的韧性指标，即

根据未受扰动影响的正常服役隧道结构性能衰减曲线

计算获得的韧性指标，如果对某一工程，通过式（1）
计算的隧道结构的韧性指标大于该值可认为高韧性。

目前《规范》中[24]，针对城市轨道交通结构安全给出

了一系列的控制指标值，如 1.1 节所示。以径向收敛

变形为例，式（3）中的 maxD 可取《规范》中规定的

城市轨道交通结构安全收敛变形控制值 20 mm，当隧

道结构收敛变形 ( )D t =0 时，即 Q(t)=1.00= 0Q ，表明

隧道结构性能最好；当达到规范规定的预警值时，即

( )D t =10 mm，由式（3）可知，即 Q(t)=0.50，此时

对应的韧性指标值为（见图 3）： 

yRe 0.50EFGH

ABFG

S
S

    。            (7) 

 
图 3 隧道结构韧性等级划分 

Fig. 3 Resilience grades of tunnel linings 

由式（6）和图 3 可知，一般由正常衰减曲线获得

的韧性指标值 0Re 接近 1.00，当达到规范规定的预警

值时对应的韧性指标 yRe 为 0.50（见式（7））。因此，

出于安全考虑，在 0.50～1.00 之间选取了 0.75 作为中

韧性的界限，即 1Re =0.75 0Re ＜Re ≤ 0Re 为中韧性；

将预警值对应的韧性指标 0.50 作为低韧性的界限值，

即 Re2=0.50 0Re ＜Re ≤ 1Re =0.75 0Re 为低韧性；将低

于 0.50的韧性指标作为无韧性，即Re ≤ 2Re =0.50 0Re
为无韧性。以上定义的界限是相对保守的，以后需要

根据大量的现场实测数据和试验结果对以上界限做出

进一步修正，本文只是给出了一个初步的界限。 

2  模型讨论 
2.1  性能恢复程度讨论 

图 4 为隧道结构不同韧性程度对性能演化曲线的

影响，修复后其最终性能相同，即 Q( t r)= 1Q (t r)= 

2Q (tr)= 3Q (tr)。由式（1），（2）可知，隧道结构性能

衰减曲线 Q(t)， 1Q (t)， 2Q (t)， 3Q (t)对应韧性指标值

的大小为 Re ＞ 1Re ＞ 2Re ＞ 3Re 。因此，隧道结构修
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表 2 隧道结构韧性等级划分 

Table 2 Resilience grades of tunnel linings 

韧性等级 级别 判断标准 描述 

Ⅰ 高韧性 Re ＞ 0Re  
隧道结构的抵抗能力和承受能力较好，扰动后结构性能下降不明显。隧道结构的恢

复能力和适应能力较好，扰动后能够快速采取有效加固措施使结构恢复到安全状

态。结构修复后相比未扰动工况有更好的性能以及更长的使用年限。 

Ⅱ 中韧性 1Re ＜ Re ≤

0Re  

隧道结构的抵抗能力和承受能力好，扰动后结构性能下降不明显。隧道结构的恢复

能力和适应能力较好，扰动后能够快速采取有效加固措施使结构恢复到安全状态。

结构修复后相比未扰动工况具有相同的性能以及使用年限。 

Ⅲ 低韧性 
2Re ＜ Re ≤

1Re  

隧道结构的抵抗能力和承受能力一般，扰动后结构性能下降明显。隧道结构的恢复

能力和适应能力较差，扰动后较难快速采取有效加固措施使结构恢复到安全状态。

结构修复后相比未扰动工况有较差的性能以及短的使用年限。 

Ⅳ 无韧性 Re ≤ 2Re  
隧道结构的抵抗能力和承受能力较差，扰动后结构性能下降显著。隧道结构的恢复

能力和适应能力很差，扰动后很难快速采取有效加固措施使结构恢复到安全状态。

结构修复后相比未扰动工况有很差的性能以及更短的使用年限。 

注： 0Re ， 1Re 和 2Re 分别为隧道结构韧性等级划分的界限值，其中 1Re =0.75 0Re ， 2Re =0.50 0Re ， 0Re 是根据式（6）由隧道

正常衰减曲线计算获得的韧性指标。

复合的性能衰减曲线也不尽相同，在相同使用时间情

况下，韧性指标值越大，性能曲线衰减越慢，并且结

构使用年限也越长，即曲线 Q(t)最好。反之亦然，即

曲线 3Q (t)最差。这是因为即使保证评价隧道结构性能

的指标恢复到统一正常值，但由于该值无法衡量隧道

结构内部不同损伤程度，所以导致修复后，之前受影

响大的（韧性指标小的）往往在之后性能曲线衰减过

程中比之前受影响小的（韧性指标大的）减小快，并

且使用年限短。以上分析表明：对于隧道结构受损后，

考虑加固时，不能仅考虑指标恢复到原来的值，应根

据隧道受损程度，通过式（1），（2）计算出韧性指标，

从而获得恢复指标应该提高的数值。 

图 4 隧道结构韧性程度对性能演化曲线的影响 

Fig. 4 Effects of resilience of tunnel linings on performance  

degradation curve 

2.2  加固决策时间讨论 

图 5 为加固决策时间对隧道结构性能衰减曲线的

影响，修复后其最终使用年限相同，即 Q(te)= 1Q (te) 
= 2Q (te)。由式（1），（2）可知，隧道结构性能衰减曲

线 Q(t)， 1Q (t)， 2Q (t)对应韧性指标值的大小为

Re = 1Re = 2Re 。因此，隧道结构的使用年限是相同的，

即均到 te时间。由图 5 可知，隧道结构在受到外界扰

动后，其性能下降，如果决策时间不同，例如：∆Tr1

和∆Tr2，为了保证修复后的隧道结构与设计之初有相

同的使用寿命，那么时间越早，所需采用的加固措施

的要求越低（代价小），即所需结构性能恢复的程度越

低。反之，决策时间越长，由于结构内部损伤的发展

和积累，导致在相同使用年限下，加固措施的要求越

高（代价大），并且效果相对于时间短的不显著。以上

分析表明：相同外界扰动情况下，决策时间越久，修

复需要花费的代价越高，因此需要早决策，早加固。 

图 5 决策时间对隧道结构性能衰减曲线的影响 

Fig. 5 Effects of decision-making time on performance  

degradation curve of tunnel linings 

3  案例分析 
3.1  工程概况 

将本文提出的盾构隧道结构韧性评估方法应用在
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盾构下穿既有隧道工程案例中，该工程为长沙地铁 4
号线下穿 2 号线项目，两条线均为平行盾构隧道，详

细介绍如下： 
（1）既有 2 号线隧道 
既有地铁 2 号线是连接长沙市区东西的主干线。

地铁 2，4 号叠交区域位于溁湾镇站，其平面位置关系

如图 6（a）所示。地铁 2 号线为双圆平行隧道，其采

用土压平衡盾构开挖。隧道轴线间的水平距离约为

15.0 m，隧道埋深约为 8.8 m，管片的内、外径分别为

5.4，6.0 m，每段的厚度和宽度分别为 0.3，1.5 m。地

铁 2 号线于 2014 年 4 月 29 日开始运营。 
（2）新建隧道 
如图 6（a）所示，地铁 4 号线同样为双圆平行隧

道，其两隧道轴线之间的水平距离为 17.0 m，两隧道

轴线之间的夹角为 58°。新隧道和既有隧道之间的最

小垂直净距仅为 2.9 m，如图 6（b）所示。在下穿之

前为了保障既有隧道结构的安全，在新建隧道沿线上

采用 MJS 水平桩加固，详细介绍请参阅文献[6]。地

铁 4 号线的管片尺寸和类型与既有地铁 2 号线相同。

施工场地的典型地质剖面如图 6（b）所示。场地土由

杂填土、圆砾和中粗砂组成，更为详细的相关工程概

况，请参阅文献[5]。 

 
图 6 新建 4 号线、既有 2 号线空间位置及地层分布 

Fig. 6 Location of new Line 4 and existing Line 2, and stratum  

distribution 

（3）监测点布置 
为保证施工安全，利用自动全站仪和反射棱镜组

成的自动全站仪系统对既有隧道的变形进行监测，既

有隧道沿线每隔 5 m 布置一个监测断面。由于既有 2
号线左线受地表道路荷载及施工影响，本文选择 2 号

线右线 4 个断面（Y16、Y23、Y30、Y46）进行分析，

如图 6（a）所示，其中字母“Y”表示既有 2 号线的

“右线”，数字表示监测断面所在的环数。每个监测断

面反射棱镜的位置，如图 6（a）所示，其中 1 号和 5
号棱镜分别位于轨道板两侧，2 号和 4 号棱镜位于隧

道两侧拱腰，3 号棱镜位于隧道顶部。 
3.2  结果分析 

在盾构隧道下穿既有隧道工程案例中，本文选择

隧道结构的沉降、竖向收敛变形、轨道板的差异沉降

作为反映隧道管片结构性能的指标。具体分析如下： 
（1）隧道沉降反映管片性能 
根据本文建议的式（4），将下穿期间既有 2 号线

右线 4 个断面的沉降发展代入该式，获得反映隧道管

片性能的曲线，其中 umax可取《规范》中规定的城市

轨道交通结构安全竖向位移控制值 20 mm，其结果如

图 7（a）所示。 
由图 7（a）可知，隧道第一次下穿后，既有隧道

Y16、Y23、Y30 环管片性能均发生了下降，其易损性

大小分别为 0.122，0.073，0.097，对应的鲁棒性分别

为 0.878，0.927，0.903，而 Y46 环由于距离扰动区域

较远，其易损性多为周围赋存环境改变引起的结构劣

化，其值相对较小，约为 0.015；在第一次穿越后与第

二次穿越前的演化阶段，既有隧道 Y16、Y23、Y30，
Y46 环管结构性能变化较小，这是由于隧道主要位于

中粗砂层，土体很快固结，即沉降发展很快稳定；在

第二次穿越前的一段时间，隧道管片性能开始出现缓

慢下降，这是由于盾构掘进引起的地下水位变化引起

的，具体原因已在文献[5]做详细分析，第二次穿越完

成，管片结构性能稳定后，既有隧道 Y16、Y23、Y30、
Y46 环管片性能又分别下降了 0.262，0.356，0.142，
0.028，其中 Y23 环下降最大，这是由于该环管片位于

两条新建隧道之间，受到扰动程度较大，因此性能下

降明显。 
（2）竖向收敛变形反映管片性能 
首先根据下穿期间既有 2 号线右线 4 个断面的顶

部位移和轨道板位移数据，通过将隧道顶部位移减去

轨道板位移，获得竖向收敛变形随时间的变化，然后

根据本文建议的式（3），将以上获得的竖向收敛变形

代入该式，获得反映隧道管片性能的曲线，其中 maxD
可取《规范》中规定的城市轨道交通结构安全竖向收
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敛变形控制值 20 mm，其结果如图 7（b）所示。 
由图 7（b）可知，隧道第一次下穿后，仅有 Y16

环管片性能发生了下降，其易损性大小为 0.085，而

Y23、Y30、Y46 环管片性能下降均不明显，且下降值

小于 0.01；在第一次穿越后与第二次穿越前的演化阶

段，既有隧道 Y16、Y23、Y30、Y46 环管片结构性能

变化较小，这是主要由于穿越后土体很快固结；第二

次穿越完成后，既有隧道 Y30、Y46 环管片性能分别

发生了 0.040，0.026 的提升，Y16 环基本保持不变，

而 Y23 产生了 0.067 的性能下降。 
此外，基于该下穿案例，本文也将以收敛变形反

映管片性能的 Huang 等[21]方法与本文方法进行对比，

Huang 等[21]方法结果如图 8 所示。与本文方法（见图

7（b））相比，采用其方法获得的隧道结构性能曲线有

以下两个特点：①隧道结构受扰动越小其性能曲线波

动越大，即曲线波动程度：Y46＞Y30＞Y23＞Y16；
②隧道结构受两次扰动后，其各管片性能曲线下降明

显，与受扰动程度大小无关，并且最终值均约为 0.15。
以上两点显然与实际不符，其主要原因在于反映管片

性能的指标的定义，其采用隧道建成后初始收敛变形

∆D0除以随时间收敛变形的变化∆D(t)，该表达式在一

定程度上可以反映隧道结构性能的弱化，但存在的主

要问题是对于不同初始收敛变形，在相同收敛变形下，

获得的结构性能明显不同，这显然与实际不符。然而，

采用本文定义方法（见式（3）～（5））获得的隧道结

构性能衰减曲线，如图 7（b）所示，能够较好的反映

不同扰动程度下隧道结构的性能演化，即隧道结构受

扰动越小，其性能曲线波动越小，并且最终结构性能

也越大。 
（3）轨道板的差异沉降反映管片性能 
首先根据下穿期间既有 2 号线右线 4 个断面轨道

板两侧的位移数据，通过做差运算，并取绝对值，获

得轨道板差异沉降随时间的变化，然后根据本文建议

的式（5），将以上获得的轨道板差异沉降代入该式，

获得反映隧道管片性能的曲线，其中 Smax可取《规范》

中规定的城市轨道交通结构安全轨道板差异沉降控制

值 4 mm，其结果如图 7（c）所示。 
由图 7（c）可知，隧道第一次下穿后，既有隧道

Y16、Y23、Y30、Y46 环管片性能均发生了下降，特

别是 Y16 下降了 0.432；在演化阶段，Y23、Y30、Y46
环管片性能变化较小，而 Y16 环发生了明显下降，其

值约为 0.234；在扰动阶段Ⅱ，Y16、Y30 环管片性能

均发生了明显变化，其中 Y16 性能提升了约 0.242，
Y30 性能下降了约 0.260。 

（4）隧道结构韧性评价 

首先，基于图 7 中的数据，在扰动阶段，取每天

的管片性能 Q，通过累加，并根据式（2），获得扰动

阶段的隧道结构性能衰减曲线与坐标轴包围的面积。

在演化阶段（扰动阶段结构能力），由于数据记录相对

较少，通过线性拟合，并基于式（2），获得该阶段的

隧道结构性能衰减曲线与坐标轴包围的面积（演化阶

段结构能力）。然后基于式（1）获得隧道管片的韧性

指标，同时根据等级划分标准，获得不同结构性能指

标下的隧道结构韧性等级，如表 3 所示。 

  

 
图 7 受两次扰动影响的隧道结构性能衰减曲线 

Fig. 7 Performance degradation curves of tunnel linings affected  

by twice disturbances 
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图 8 基于 Huang 和 Zhang[21]方法的隧道结构性能衰减曲线 

Fig. 8 Performance degradation curves of tunnel linings based on  

Huang and Zhang’s method 

表 3 隧道管片韧性指标和等级 
Table 3 Resilience indices and grades of tunnel linings 

性能指标 
环号 

Y16 Y23 Y30 Y43 

沉降 0.864 0.911 0.901 0.983 

竖向收敛变形 0.914 0.986 0.988 0.995 

轨道板差异沉降 0.497 0.941 0.929 0.980 

韧性等级 中/中/低 中 中 中 

注：中/中/低分别表示以沉降、竖向收敛变形、轨道板差异沉降作为性能指

标获得的隧道结构韧性等级；当 3 个性能指标所获得的隧道结构韧性等级

相同时，仅表示一次。 

由表 3 可知，根据 3 个性能指标获得的隧道管片

韧性指标 Y43 环管片最大，且均大于 0.980，这是因

为 Y43 环管片距离下穿区较远，不在新建隧道主要影

响范围内，其韧性指标大小可作为管片正常性能的衰

减值。而隧道管片韧性指标 Y16 环在 3 个性能指标中

最小，主要有两方面原因，其一，Y16 环位于盾构下

穿的主要影响区以内，其二，由于 Y16 环管片地表以

上有约 4 m 高的边坡，在外界扰动和边坡荷载的共同

作用下其管片结构韧性指标下降明显。由 3 个性能指

标获得的隧道管片韧性指标对比可以发现，以收敛变

形计算获得的韧性指标是最大的，其次是轨道板的差

异沉降（Y23、Y30 和 Y43 环），最后是沉降。但值得

注意的是下穿施工完成后既有隧道结构韧性指标基本

上均大于 0.850（等级为中韧性），只有 Y16 环以轨道

板差异沉降计算获得的韧性指标值为 0.497（等级为低

韧性）。这表明在卸载工况下，主要隧道结构韧性控制

指标是隧道结构沉降和轨道板的差异沉降，即沉降（隆

起）和轨道板的差异沉降是决定隧道结构韧性程度最

低值的指标。仅以收敛变形作为隧道结构性能指标，

会导致计算结果偏高，即高估结构的韧性。由本文下

穿案例可知，隧道沉降和轨道板的差异沉降应该更需

要关注，尤其是轨道板的差异沉降。因此针对不同工

况（加载和卸载），需要选择合适的性能评价指标。 
此外，对于由轨道板差异沉降为指标获得的隧道

管片韧性等级为低韧性。由低韧性界限值的定义可知，

即 2Re ＜ Re ≤ 1Re ，其中最低值 2Re =0.5 0Re 是根据

《规范》中规定的城市轨道交通结构安全竖向收敛变

形预警值 10 mm 确定的，详细请看 1.2 节，由此表明

低韧性隧道结构也是安全的，不用对其采取加固措施，

但是列车运行存在较大安全隐患，需要对其轨道结构

的平整度进行及时检查与调整，并及时做出相应管控

措施。例如：长沙 4 号线在下穿施工期间，运营的地

铁 2 号线列车在经过重叠区域时，通过采取减速慢行

的措施保障列车的安全运行。 

4  结    论 
本文针对盾构隧道管片结构，提出了考虑多次扰

动影响下评价其韧性程度的方法，并将该方法应用到

平行隧道下穿既有隧道的案例分析中，获得的主要结

论如下： 
（1）针对目前隧道结构评价方法的不足，建立了

多次扰动下隧道结构韧性分析模型，并提出了典型工

况（加载和卸载）下，隧道结构性能分析指标，定义

了韧性等级的划分，其包括强韧性（ Re ＞ 0Re ）、中

韧性（0.75 0Re ＜Re ≤ 0Re ）、弱韧性（0.50 0Re ＜Re
≤0.75 0Re ）以及无韧性（Re ≤0.50 0Re ）4 个等级，  
其中 0Re 是由隧道结构正常衰减曲线计算获得的韧性

指标。 
（2）对于隧道结构受损后，考虑加固时，不能仅

考虑指标恢复到原来的值，应根据隧道受损程度，通

过式（1）和（2）计算出韧性指标，从而获得恢复指

标应该提高的数值；另外，在相同外界扰动情况下，

决策时间越久，修复需要花费的代价越高，因此需要

早决策，早加固。 
（3）下穿案例分析可知，由于在下穿施工前采用

了 MJS 水平桩加固地层，下穿施工完成后既有隧道结

构韧性指标基本上均大于 0.850（等级为中韧性），只

有Y16环以轨道板差异沉降计算获得的韧性指标值为

0.497（等级为低韧性），但通过在下穿施工期间，采

取运营列车在经过重叠区域时减速慢行以及对轨道结

构的平整度进行及时检查与调整的措施保障了列车的

安全运行。 
（4）案例分析表明，采用不同结构性能指标获得

韧性指标差异明显。对于隧道下穿工程而言，仅以收
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敛变形作为隧道结构性能指标，会导致计算结果偏高，

即高估结构的韧性，由本文下穿案例可知，隧道沉降

和轨道板的差异沉降可能更需要关注，尤其是轨道板

的差异沉降。 
由于收集的工程案例有限，本文韧性评估方法仅

对平行隧道下穿既有隧道工程进行了初步应用，获得

了一些有益的结论，今后需要收集更为全面的现场工

程实例，对该方法的合理性做进一步验证。 
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地表框架结构作用下隧道施工诱发的砂质地层变形 
徐敬民
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摘  要：城市地铁隧道施工不可避免的引起地层移动与变形，其运移规律不仅由施工状况和地层条件决定，还会受到

临近结构物的影响。通过 24 组离心模型试验，研究地表筏板基础框架结构对隧道施工引起砂质地层移动与变形规律的

影响。试验中采用了建筑的长度、隔间宽度、构件厚度和楼层数量各不相同的 5 种铝制框架结构，并考虑砂土密度、

建筑附加荷载、结构与隧道相对水平位置的影响。通过粒子图像测速技术测量地层与建筑的位移，并揭示了地表沉降

与水平移动、土层移动、剪切应变和体积应变的等值线变化规律。研究结果表明，地表框架结构显著影响地层水平移

动，位于隧道上方的长建筑可显著限制浅部土层的水平移动，影响程度与建筑荷载、筏板与地表土层间隙大小关联；

但偏心的短建筑则会增加土层的水平移动。建筑结构荷载增大土层沉降范围，且影响程度随荷载增加而增大。筏板对

地层水平移动的约束导致筏板下方浅部土层中出现剪切带，减轻了土层的收缩变形程度。砂土相对膨胀指数取决于相

对密度和应力状态，松散砂土地层表现出整体收缩响应，密砂地层体积变形随隧道体积损失率的增加从收缩逐渐转变

为膨胀变形，而建筑的附加荷载轻微增加地层的收缩变形。研究成果可为城市地铁隧道施工对邻近建筑物安全评估和

风险管控提供参考依据。 
关键词：隧道工程；地层变形；框架建筑；土与结构相互作用；离心模型试验 
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Tunneling-induced sandy ground deformation affected by surface framed structures 

XU Jing-min1, 2, ZHANG Ding-wen1, LIU Song-yu1 
(1. School of Transportation, Southeast University, Nanjing 211189, China; 2. Nottingham Centre for Geomechanics, Faculty of 

Engineering, University of Nottingham, Nottingham, NG7 2RD, UK) 

Abstract: The construction of urban subway tunnels will inevitably lead to ground movements and deformations, which are 

determined by the construction method and strata conditions and affected by the adjacent structures. Based on 24 centrifuge 

model tests, the influences of frame structures with raft foundations on the movement and deformation of dry sandy ground 

caused by tunnel construction are studied. Five aluminum frame structure models are manufactured, in which the length of the 

buildings, the width of the bays, the thickness of building elements and the number of stories are different. The influences of 

sand density, additional load of buildings and the relative horizontal position of structures and tunnel are considered in the tests. 

In the centrifugal tests, the displacement data of the soil and buildings are captured by particle image velocimetry technique. 

The horizontal and vertical displacements of the surface soil, the movements of ground and the contour of shear and volumetric 

strains are released. The results show that the surface frame structures have a great influence on the horizontal movement of the 

soil, the central long buildings significantly restrict the horizontal movement of the shallow soil, and the degree of restriction is 

related to the building load and the size of the gap between rafts and ground surface, while the eccentric short buildings increase 

the horizontal movement. The structural load widens the ground settlement field, and the degree of influence increases with the 

increase of building load. The restriction of the foundation to the horizontal movements of soil generally results in a thin shear 

band at the soil-foundation interface with a decreased maximum contraction level. The relative expansion index of sand 

depends on the relative density and stress state. Therefore, for the loose soil tests, the loose sand exhibits a contractive response, 

whereas the dense soil transforms from contractive at lower values of tunnel volume losses towards dilative at higher tunnel 

volume losses. The building load slightly increases the 

contractive deformation of the soil. The research results may 

provide important reference for safety assessment of nearby 
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buildings and risk control of shield tunnel construction in urban areas. 
Key words: tunneling; ground deformation; framed building; soil-structure interaction; centrifuge modelling

0  引    言 
城市化进程使得地面空间日益拥堵，以城市地铁

为代表的地下空间得到大规模开发利用[1]。地铁隧道

施工对地层的扰动不可避免，并可能影响临近建筑结

构物的安全[2]，如地下管线[3]、桩基[4]和地表建筑[5]

等。因此，研究并预测隧道施工诱发的地层移动与变

形是隧道工程研究领域的主要内容之一。 
地层沉降受施工参数和地质条件等多种因素的影

响，预测难度较大。1969 年，Peck[6]首次在世界岩土

工程大会提出采用高斯分布曲线描述隧道施工引起地

表横向沉降槽的经验方法，并得到大量工程实测数据

的验证。1998 年，Loganathan 等[7]基于 Lee 等[8]提出

的间隙参数（gap parameter）概念，利用 Verruijt 等[9]

提出的封闭弹性解推导出适用于黏土地层的解析公

式。张治国等[10]基于现场实测数据，对比分析了几种

隧道开挖引起地层移动的经典计算方法，并对地层沉

降槽宽度进行了修正。房倩等[11]采用 PFC2D对砂质地

层变形进行了研究，分析隧道深度、地层损失率、颗

粒粒径和级配等因素的影响。邓崴等[12]、王正兴等[13]、

王海涛等[14]、王昊统等[15]利用室内模型试验，对隧道

施工引起的地层沉降与体积变形规律进行研究，并探

讨了隧道深度、地层损失率、地层特性等因素对地表

最大沉降和沉降槽宽度系数的影响。Zheng 等[16]、

Marshall 等[17]、Franza 等[18]通过数值分析和离心试验

充分研究了砂土隧道施工引起的地表与深部地层移动

和变形特征，发现密砂在受到较小剪应变作用下体积

发生收缩，密砂地层整体表现为膨胀变形，导致地表

土体损失小于隧道周围土体损失。同时，Marshall 等
[17]证明标准的高斯分布曲线并不完全适用于砂质地

层，但修正的高斯曲线可以较好的拟合地表沉降槽。

Marshall等[17]和Franza等[18]还给出了预测砂土地表沉

降的经验公式。无疑，国内外学者针对隧道施工诱发

的地层沉降规律和影响因素已经做出巨大的工作，并

取得丰硕的研究成果。 
地铁隧道施工诱发的地层沉降不仅会影响结构安

全，建筑结构的存在也会影响地层的移动与变形[19]。

例如，当评估地铁隧道施工对临近地下管线的影响，

若地表存在建筑，则在地表建筑影响下的地层移动与

变形必然与天然地面（即不存在地表结构）情况不同，

从而改变地下管线对地铁隧道施工的响应。因此，揭

示地表建筑结构对隧道施工诱发地层沉降的影响规

律，对正确预测与评价地下结构物变形至关重要。然

而，相应的研究与报道较少。Farrell 等[20]采用等效板

代替地表结构物，首次利用离心模型试验证明地表结

构物可显著限制地表水平移动。Ritter 等[21]采用离心

试验研究了砖石建筑对隧道施工引起地层移动与变形

的影响（与天然地面情况对比），探讨了建筑位置与尺

寸对土体的沉降、剪切和体积变形的影响。由此可知，

有关地表框架结构对隧道施工引起地层变形影响的研

究尚未有报道。为准确预测受地表建筑影响下隧道施

工诱发的地层沉降特征和地下结构物的变形，开展相

关的研究势在必行。 
基于以上分析，本文通过 24 组离心试验，旨在

揭示地表框架结构影响下隧道施工诱发砂土地层的

移动与变形规律，研究砂土密度、建筑荷载、建筑刚

度、建筑位置和长度等参数对地层移动与变形的影

响，为城市地区地铁隧道建设风险评估提供重要参考

依据。 

1  离心试验设计与过程 
1.1  试验装置与建筑模型 

本文 24 组离心试验均在英国诺丁汉大学岩土力

学研究中心 4 m 直径土工离心试验平台完成[22]。试验

使用了二维平面应变模型装置用以模拟隧道施工过程

中产生的地层损失，该试验装置包括模型箱、透明的

丙烯酸前板（便于捕捉试验中土体和建筑的位移数

据）、铝制后板和柔性膜注水隧道（包括一个铝制刚性

圆筒，两端扩大并密封在乳胶橡胶膜内，隧道模型安

装在模型箱的前后板中）[23]。试验采用了隧道体积损

失控制系统，包括一个执行器和一个充水液压缸，通

过管道连接到模型隧道内的水体。体积损失控制系统

还包括一个电磁阀，用于在离心机旋转期间将隧道连

接到恒定水压立管。竖管在模型隧道内保持的水压大

约等于隧道轴线深度的地层应力（随着离心机加速而

增加），并可补偿离心旋转过程中体积损失控制系统内

因混入空气被压缩引起的任何体积变化。当达到设定

的重力水平后，电磁阀制动将隧道连接到液压缸，以

便从隧道中抽取水，从而模拟隧道开挖过程。模型隧

道直径 Dt 为 90 mm，深度 C（地表至隧道顶部）为

117 mm（C/D=1.3，见图 1）。选择一种学名为 Leighton 
Buzzard Fraction E 的细粒硅砂用于模拟地层土样，该

硅砂最小（emin）和最大（emax）孔隙比分别为 0.65 和

1.01；所有试验均在干燥土壤地层中进行。 
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图 1 隧道与建筑结构示意图 

Fig. 1 Schematic graph of tunnel and building structure 

本研究采用焊接铝板及角铝的方法，加工制作了

五种框架建筑模型。为实现平面应变条件，模型结构

设计为连续竖墙和水平板（基础和楼板），并沿隧道轴

线方向尺寸扩展至模型箱的宽度。对于墙与板之间的

连接，沿纵向焊接总长度的 60%[24]。考虑到铝和钢筋

混凝土具有相似的杨氏模量，且杨氏模量不受离心相

似比的影响，因此铝制材料的刚度可代表弹性范围内

钢筋混凝土建筑的截面刚度。建筑物模型在隧道纵向

长为 258 mm，因此在 260 mm 宽的模型箱前后壁留有

约 1 mm 的间隙。对于任意建筑模型，各建筑构件（基

础、楼板和墙壁）厚度（t）均相同。 
表 1 和图 2 给出了 5 种建筑模型的详细参数。模

型框架根据其结构特征进行标记为 FxtybzS 或

FxtybzL：其中 x 为楼层数量，y 为建筑构件厚度（mm），

z 为隔间数量，后缀 L 或 S 分别代表长或者短建筑。

由表 1 和图 2 可知，建筑模型之间的楼层数、构件厚

度、隔间宽度和数量各不相同。所有建筑的层高均相

同（hstory=38.1 mm），因此建筑总高度取决于楼层数量。

为模拟粗糙的基础底部，建筑模型基础的底面粘有一

层薄砂。为测量地层和结构的位移，试验中采用了

GeoPIV[25]数字图像分析技术。为了提高模型框架图像

分析的精度，模型的正面涂上哑光黑色背景，并在设

计的网格内涂上白色圆点（见图 3 中的示例）。实验中

使用了两台 Dalsa Genie Nano-M4020 单色相机（配有

1240 万像素传感器和 8 mm Tamron 镜头）。此外，模

型照明采用了单波长发光二极管（LED），避免了因有

机玻璃折射产生的色差问题（影响图像分析结果精

度）。 
1.2  试验计划与过程 

本研究共开展 24 组离心试验，包括 2 组天然地

面（greenfield）试验和 22 组框架建筑试验（如图 2
所示）。每个框架模型均考虑砂土的相对密度（Id）、

建筑物相对于隧道的偏心率（e/B，其中 e 为结构与隧

道中心的水平间距），以及建筑物自重（SW：标准自

重；2SW：双倍自重）的影响。标准自重 SW 是由于

模型框架自身材料的重量（考虑了垂直方向重力水平

的变化）。建筑的双倍重量（2SW）则通过在框架顶部

（连续墙的位置）放置非连续、简单支撑的铝板实现；

通过此系统，附加重量不会增加框架结构刚度（见图

3）。 

图 2 框架结构特征与离心试验结构图 

Fig. 2 Characteristics of framed structures and configuration of  

centrifuge tests 

图 2 显示了每个框架建筑的结构特征和离心测试

方案；对于每一个长框架（标签以“L”结尾），共进

行了 4 次试验：2 次试验分别涉及松散和密实砂地层

（Id = 30%和 90%）和居中的标准重量（e/B=0，SW）

的建筑物，1 次试验涉及密实砂地层（Id = 90%）和居

中的双倍自重（e/B=0，2SW）框架结构，1 次试验测

试位于松散砂（Id =30%）地层的标准重量的偏心

（e/B=0.2，SW）框架结构；对短的建筑模型 F2t3b3S
共进行 6 次试验；对于松散砂（Id = 30%）地层，进行

了标准重量（SW）的居中（e/B=0）和偏心（e/B=0.5）

表 1 框架结构参数 

Table 1 Parameters for framed structures 

编号 层数 隔间 模型尺寸/mm 原型尺寸/m 
t H B bbay t H B bbay 

#1 5 6 4.8 195.3 462.0 76.2 0.32 13.3 31.4 5.2 
#2 2 6 4.8 81.0 462.0 76.2 0.32 5.5 31.4 5.2 
#3 2 6 3.2 79.4 460.4 76.2 0.22 5.4 31.3 5.2 
#4 2 3 3.2 79.4 460.4 152.4 0.22 5.4 31.3 10.4 
#5 2 3 3.2 79.4 231.8 76.2 0.22 5.4 15.8 5.2 

注：#1，#2，#3，#4 和#5 分别代表 F5t5b6L，F2t5b6L，F2t3b6L，F2t3b3L，F2t3b3S 框架结构模型。
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框架的试验共两组，而对于密实砂（Id =90%）地层，

建筑偏心率（e/B = 0，0.5）和重量（SW，2SW）均

随试验而改变，共完成 4 组试验。 
试验中密砂（Id = 90%）地层和松散砂（Id = 30%）

地层的制备方法不同。对于密砂土样，将模型箱横置

使得隧道垂直，利用砂雨法将砂土沿着隧道方向撒入

箱体，形成密砂地层。而松散砂（Id = 30%）地层直接

通过手动撒砂入箱的方式完成制备。模型土样准备完

毕后，小心地将框架建筑模型放置在地层表面（正面

紧靠有机玻璃板），随后将模型箱安装在离心试验平

台，模型逐渐旋转至 68g。采用 68g 是因为可通过模

拟相同的原型尺寸将本文试验结果与 Farrell[20]离心试

验（等效板模型、模型隧道直径为 82 mm、重力加速

度为 75g）的结果进行对比。考虑到柔性膜的弹性压

力，为避免不必要的隧道“体积损失”，在 5g 时将模

型隧道与恒压立管相连。模型加速到 68g 后，进行两

个稳定循环（从 68g 到 15g，随后再加速到 68g）；稳

定循环可通过对地层加卸载的方式减少局部高应力区

（“悬挂”颗粒），获得更均匀的地层应力分布，从而

确保试验间的可重复性。在稳定循环之后（68g），通

过从模型隧道中抽取水的方式模拟隧道施工过程中产

生的体积损失 Vl,t，体积损失从 0 以 0.1%的增量增加

至最大值 3.0%。每达到一个增量，均需拍摄包括地层

和模型框架结构的试验照片，以便后期通过图像处理

获取地层和建筑的移动与变形数据。 

 

图 3 离心试验模型准备示意图 

Fig. 3 Setup of a centrifuge model 

值得注意的是，尽管一直连接到恒压立管保持隧

道中心水压等于地层压力，柔性膜注水隧道在模型加

速期间仍会发生“椭圆形”变形。这是由于水的密度

小于地层，但侧压系数远大于地层。因此隧道内部垂

直压力略小于地层压力，而侧向压力略大于地层压力，

导致隧道发生“椭圆形”变形。但这种变形仅发生在

“局部”范围，对研究隧道施工引起地层与上部结构

变形影响较小，因此注水隧道目前仍是国际上主流的

隧道模拟技术，尤其是模拟浅埋隧道施工引起的横向

沉降。此外，模型加速期间地层会“致密化”，从而一

定程度上增大砂土的相对密度。但试验结果表明，模

型从 1g 加速到 68g 过程中砂土密度仅略微增加约

1%～2%（且主要发生在模型第一次由 1g 增加到 68g
期间），因此对试验结果的整体影响也较小。 
 

2  离心试验结果 
采用粒子图像测速技术对 24 组离心试验数据进

行处理，并将位移数据转化为原型尺寸（深度 8.0 m，

直径 6.1 m 隧道）下的数据。由于框架结构和部分地

表移动数据已经在相关文献[26，27]发表，本文主要

讨论地表框架结构的存在对隧道施工引起地层移动与

变形特征的影响。 
2.1  地表移动特征 

地表建筑的存在可显著影响地层表面的移动特

征。图 4 至图 7 分别给出了 24 组离心试验在隧道体积

损失 Vl,t = 2%时地面的沉降和水平移动曲线（竖直向

下和水平向右为正值）。 

 

图 4 地表移动特征：密砂地层与标准自重的居中建筑 

Fig. 4 Characteristics of surface displacement: dense sand and  

central buildings with standard self-weight 

利用图 4 所示结果，论文首先探讨标准自重的居

中结构对密砂地层的影响。此外，偏心短建筑 F2t3b3S
可视为居中长建筑 F2t3b6L 的左半部分，因此也在图

4 中显示。图 4（a）表明，与天然地面相比，居中的

建筑对地表沉降的影响相对较小：建筑两端下方的地

层沉降量略微增加（除了 F2t3b3L），隧道正上方的沉

降值降低（除了 F2t3b6L）。这是由于随着隧道体积损

失的增加（至 Vl,t=2%），建筑对地层的荷载逐渐转移

至建筑两端，从而增加下方地层的沉降。图 4（a）还

表明，偏心的短建筑则较为显著地增加地表的沉降值。

对于水平移动，由图 4（b）可知居中框架结构的存在

对地表水平移动具有不同的抑制作用：结构 F2t3b6L
和 F2t5b6L 的抑制效应较小，结构 F5t5b6L 的抑制作

用次之，而 F2t3b3L 和 F2t3b3S 的抑制效应最为明显。

根据 Xu 等[26]的报道，在隧道体积损失 Vl,t=2%时结构
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F2t3b6L 和 F2t5b6L 与地层表面产生较大间隙，而

F2t3b3L 和 F2t3b3S 与地层间的间隙较小。由于筏板

基础的轴向刚度极大，因而在与筏板接触的区域，地

表的水平移动被显著抑制，而在筏板和地层形成间隙

的区域，地层的水平移动所受影响较小。值得注意的

是，偏心的短建筑显著增加了地层的水平移动，主要

因为位于隧道一侧的短建筑在地面沉降槽的影响下发

生倾斜和滑动，从而加大了地表的水平移动。 
地表建筑重量是影响地层移动与变形特征的重

要因素之一。对于标准自重（SW）的框架结构，两层

建筑（F2t3b3S，F2t3b3L，F2t3b6L，F2t5b6L）产生

的荷载约为 20～35 kPa，而五层建筑 F5t5b6L 的荷载

达到 74 kPa。图 5 显示了双倍自重建筑影响下的地表

沉降和水平移动曲线。可以看出，除结构 F5t5b6L（重

量加倍导致隧道正上方地表沉降显著降低）之外，其

余框架结构重量的增加对地层沉降的影响较小，表明

若建筑重量在一定范围内，地层沉降受建筑荷载的影

响相对较小。不过图 5（b）表明，建筑重量的增加显

著增加了对地层水平移动的抑制作用，这是因为当建筑

重量增加时，筏板与地表间产生的间隙大大减小[26]，接

触面积显著增加，从而加大对地表水平移动的抑制作

用。 

 
图 5 地表移动特征：密砂地层与双倍重量的居中建筑 

Fig. 5 Characteristics of surface displacement: dense sand and  

central buildings with double self-weight 

对比图 6 与图 4 可知，对于松散砂的情况而言，

居中建筑对地表移动的作用与密砂情况的规律相似，

但松散砂地层的位移远大于密砂地层，建筑两侧的嵌

入深度也大大增加（大于 20 mm），且建筑重量越大，

嵌入越深。此外，图 6 表明，尽管部分长建筑（F2t3b6L
和 F2t5b6L）的存在减小了松散砂地层地表水平移动

的范围，但并未减小地表最大水平移动值。 
图 7 显示在偏心长建筑（e/B=0.2）的作用下，随

着建筑刚度和重量的增加（F2t3b3L-F2t3b6L- F2t5b6L 
-F5t5b6L），建筑右侧嵌入地层的深度也逐渐增加，并

且大于居中建筑的嵌入深度（对比图 6（a）和图 7（a））。
偏心长建筑对右侧地层水平移动的抑制作用也远大于

左侧区域。 

 

图 6 地表移动特征：松散砂地层与标准自重的居中建筑 

Fig. 6 Characteristics of surface displacement: loose sand and  

central buildings with standard self-weight 

 

图 7 地表移动特征：松散砂地层与标准自重的偏心建筑 

Fig. 7 Characteristics of surface displacement: loose sand and  

eccentric buildings with standard self-weight 

2.2  建筑荷载对地层体积变形的影响 

地表建筑的荷载对地层的体积变形有重要影响。

首先，采用相对剪胀指数法[28]来考虑建筑物压力对土

壤相对剪胀的平均影响。根据 Bolton[28]研究成果，相

对剪胀指数 IR定义为 

R d c 1I I I     。   (1) 
式中  Ic = ln (pc / p )是相对晶粒强度；pc是与晶粒压

碎强度相关的参数（中粒石英砂为 20000 kPa）， p是
破坏时的平均有效应力。IR 的值越大，表明土壤膨胀

的趋势越大；若 IR的值小于零，则表明土壤最初为收

缩趋势但最终趋于一种临界状态 IR = 0 [28]。然而，在

低剪应变下，松散砂和密砂都具有收缩性[17]。 

 

图 8 相对剪胀指数随附加荷载的变化 

Fig. 8 Variation of relative dilatancy index against pressure 

为定量考虑建筑附加荷载对砂土地层体积变形

的影响，采用式（1）计算隧道中心与地表中间位置地
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层砂土（Id = 30%和 90%）的相对剪胀指数，如图 8
所示。结果表明，在未受建筑荷载作用下，密实砂（Id 
= 90%）表现出较大的膨胀趋势，而松散砂（Id = 30%）

表现出较低的膨胀趋势。对两种密度的土壤，建筑荷

载均（非线性地）降低了土壤膨胀的趋势，然而，在

本文研究的荷载范围内（0～150 kPa），建筑附加荷载

对砂土体积变形的影响总体较小。 
2.3  隧道体积损失与地表土壤体积损失 

在排水地层条件下，由于土壤在剪切作用下表现

收缩/膨胀特性，因此地表土壤体积损失 Vl,s（由地表

沉降曲线的积分得出）和隧道体积损失 Vl,t（隧道的体

积损失）之间的关系不等于 1∶1（即不排水地层的情

况）。同时根据上节的计算分析可知，地表建筑的荷载

一定程度会影响地表土壤体积损失，从而影响结构的

变形。Xu 等[26]已经针对该方面进行详细讨论。 
为验证图 8 的结果，图 9 给出了 22 组离心试验

中地表土壤体积损失 Vl,s与隧道体积损失 Vl,t的关系。

首先对于天然地面（图 9 黑色实线），砂土密度决定了

Vl,s–Vl,t 曲线发展。在较低隧道体积损失，由于受到

较低的剪切作用，密砂地层整体表现为收缩，导致地

表土壤体积损失大于隧道体积损失（曲线位于 1∶1
线之上）[17]。而随着隧道体积损失的增加，密砂地层

逐渐由整体收缩转变为整体膨胀，地表土壤体积损失

小于隧道体积损失。对于松散砂地层，由于松砂的相

对剪胀指数极低，松散砂地层整体呈现收缩特性，地

表土壤体积损失一直大于隧道体积损失。 

 
图 9 地表土壤体积损失随隧道体积损失的变化 

Fig. 9 Volume losses of surface soil against volume losses of  

tunnel 

图 9 进一步表明，相较于天然地面，地表建筑的

存在对地层体积变形的影响较小。对于密砂地层居中

建筑情况，当框架结构自重增加一倍时，Vl,s的值仅略

微增加，而对于松散砂地层，建筑偏心率（e/B）的增

加略微减少地表土壤体积损失 Vl,s。整体而言，砂土的

相对密度 Id明显主导了 Vl,s–Vl,t关系，从而影响地表

结构的整体沉降水平[26]。 
2.4  深部地层的移动与变形规律 

为定量研究地表结构的存在对深部地层移动与变

形的作用，并剖析建筑位置、荷载、结构和砂土密度

的影响规律，本节展示部分试验获取的深部地层水平

移动、沉降、工程剪切应变和体积应变的等值线图。

根据粒子图像测速技术捕捉的位移数据，采用下列公

式计算地层的工程剪切应变 s 和体积应变 v ： 
2 2

s ( ) 4   xx zz xz      ，     (2) 

v   xx zz    ，      (3) 

式中， xx ， zz ， xz 分别水平、竖向和剪切变形。 
（1）天然地面地层移动 
图 10 显示天然地面情况下的地层移动（水平 Ux

和垂直 Uz 移动，通过隧道直径 Dt 进行标准化）和应

变（工程剪切 s 和体积 v 应变）的等值线；其中图 10
（a）和 10（b）分别显示密砂地层（Id=90%）和松散

砂地层（Id=30%）在隧道体积损失率 Vl,t = 2.0%时的

移动与应变数据，而图 10（c）为松散砂地层（Id=30%）

在隧道体积损失 Vl,t = 1.0%时的数据，此时产生的地表

土壤体积损失 Vl,s 与密砂地层在隧道体积损失 Vl,t = 
2.0%时产生的 Vl,s值相似（1.5%～1.6%）。在本文的等

值线图中，水平位移和垂直位移分别设定向右和向下

为正，而正的体积应变值代表土体为收缩状态，等值

线阈值以外的数据均设置为最接近的阈值。 

 
图 10 天然地面情况下地层移动与变形规律 

Fig. 10 Ground deformations in greenfield tests 

图 10（a）显示，由于隧道深度较浅[17]，密砂土

壤的地层沉降呈烟囱状，且在隧道两肩处观察到较大

的剪切应变。隧道顶部上方的土壤经历了高水平的膨
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胀，而在隧道起拱线直到地表区域的砂土经历了中等

程度的收缩。如 Marshall 等[17]所讨论的，膨胀和收缩

区分别大致与高剪应变和低剪切应变区对应。此外，

隧道正上方地表附近存在一个较大收缩区；该区域可

能是由于隧道上方浅部地层土的水平“压缩”作用（水

平相向运动）引起的。 
由图 10（b）可知，松散砂（Id=30%）地层的响

应主要以收缩变形为主导。因此，对于相同的隧道体

积损失率（Vl,t=2.0%），地层的水平和垂直位移以及剪

切应变与图 10（a）中密砂（Id=90%）的结果相比显

著增加。但当比较等体积地面沉降槽的情况时（图 10
（a）和图 10（c）中，Vl,s =1.5%～1.6%），在图 10（c）
中，地表附近的水平位移 Ux略大于图 10（a）的 Ux，

而图 10（c）中隧道肩部附近的水平移动 Ux小于图 10
（a）的 Ux。此外，尽管松散砂地层的地层沉降场较

宽（图 10（c）），但在密砂试验中，隧道顶部上方观

察到一个局部范围较大的垂直位移区（图 10（a）），
而松散砂中的沉降场更为均匀。因此，松散砂地层的

工程剪应变值远小于密砂地层。 
（2）建筑荷载的作用 
为研究不同荷载和刚度的地表建筑对隧道开挖引

起地层位移和应变的影响，图 11～13 给出了在居中建

筑 F2t3b3L、F2t5b6L 和 F5t5b6L 影响下密砂地层的移

动与变形数据，并且对比了标准自重 SW 和双倍自重

2SW 下的地层响应。 

 
图 11 结构 F2t3b3L（SW 和 2SW）影响下地层移动与变形 

规律 

Fig. 11 Ground movements and deformations affected by frame  

F2t3b3L with SW and 2SW 

由图 11～13 所示的水平移动数据可知，与天然地

面结果（图 10（a））相比，浅部地层土体的水平位移

在很大程度上受地基粗糙度和建筑荷载的限制，但影

响程度的高低，明显取决于建筑重量和结构的形态/
刚度。对于刚度最低的两层框架结构 F2t3b3L，在 SW
和 2SW 两种情况的试验中，浅部地层的水平位移 Ux

几乎完全被约束。这是由于筏板较高的轴向刚度和较

大粗糙度（筏板与地表间也未形成间隙[26]），以及来

自建筑的压力。另一方面，尽管具有更大的建筑荷载，

框架结构 F2t5b6L 对土体的水平约束不如框架

F2t3b3L 大（对比图 11，12）。这是由于框架结构

F2t5b6L 基础与地层间形成了较大间隙（参照 Xu 等[26]

的数据），而在间隙附近建筑对地层移动的影响很小。

正如预期，当框架结构 F2t5b6L 重量增加时（比较图

12（a），（b）），筏板对地层的水平限制也相应增加；

这是由于建筑附加荷载的增加大大减小了筏板基础与

地表之间的间隙，从而加大了对地层运动的约束。在

F5t5b6L 试验中也观测到类似的现象（比较图 13（a），
（b））。 

 
图 12 结构 F2t5b6L（SW 和 2SW）影响下地层移动与变形 

规律 

Fig. 12 Ground movements and deformations affected by frame  

F2t5b6L with SW and 2SW 

在垂直方向，地表结构的存在对地层沉降的影响

也不同。图 11（a）表明，在标准自重（SW）的框架

结构 F2t3b3L 影响下，地层的总体沉降小于天然地面

情况（图 10（a））。当建筑重量加倍时（2SW，图 11
（b）），地层的总体沉降增加，地层沉降场宽度较 SW
试验和天然地面试验也相应增大。在框架建筑

F2t5b6L（图 12）的试验中观测到类似的规律。值得
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注意的是，对于相对较重的框架结构 F5t5b6L（图 13），
建筑荷载的增加（从 SW 增加到 2SW）反而降低了地

层的最大沉降量，但在双倍重量建筑产生高荷载的影

响下，地层的沉降场宽度也远大于天然地面试验的沉

降场宽度。 

 
图 13 结构 F5t5b6L（SW 和 2SW）影响下地层移动与变形 

规律 

Fig. 13 Ground movements and deformations affected by frame  

F5t5b6L with SW and 2SW 

最后，考虑了带筏板基础的框架建筑对隧道开挖

引起地面剪切和体积应变的影响。图 11～13 的应变数

据均表明筏板对地表土壤水平运动的限制导致在浅部

地层出现一个薄的剪切带，降低了砂土的收缩水平并

在某些区域观察到砂土的膨胀变形。值得注意的是，

对于隔间较宽的 F2t3b3L 框架结构，地表附近的砂土

膨胀变形区主要出现在立柱的位置（见图 11，筏板与

地表间未出现间隙[26]）；对于结构F2t5b6L和 F5t5b6L，
砂土膨胀区域主要出现在最初形成间隙的位置[26]。在

双倍重量 2SW 的框架 F5t5b6L 试验中，在地表与筏板

界面处没有形成间隙[26]，因此在建筑物边缘处只观察

到一个较小的膨胀区域（见图 13（b））。相对于天然

地面情况，建筑物对深部地层土壤剪切和体积变形特

性的影响较小，且与地面位移的大小有关；垂直位移

越大，土壤的剪切和体积应变越大。 
（3）砂土密度的影响 
为研究地表建筑影响地层移动与变形中砂土密度

的作用，图 14 给出了居中框架结构 F2t3b3S（标准重

量 SW）试验中隧道施工诱发不同密度地层的水平和

垂直移动，以及工程剪切和体积应变的等值线。 

对于相同的隧道体积损失（Vl,t=2.0%），由于松散

砂土地层的响应以收缩变形为主，因此地层的水平和

垂直位移，以及剪切应变，显著大于密砂地层。对于

两种密度地层的体积响应，在地表和筏板界面间均观

测到土壤的膨胀区（图 14（a），（b））。当考虑相似的

地表土壤体积损失（Vl,s=1.5%～1.6%），与天然地面情

况（图 10）相似，松散砂浅部地层的水平位移略大于

密砂地层。松散砂地层的最大沉降值较小，但比密砂

地层的沉降范围宽。松散砂地层中的剪应变远低于密

砂地层中的剪应变（类似于图 10 所示的天然地面试

验）：在隧道肩部区域，松散砂的剪应变值为 0.6%～

0.9%，而密砂的剪应变值增加到 1.2%～1.5%。 

 
图 14 短结构 F2t3b3S 影响下地层移动与变形规律 

Fig. 14 Ground deformations affected by frame F2t3b3S 

（4）建筑尺寸与位置的影响 
在隧道与结构相互作用的问题中，建筑物长度和

位置同样起着重要作用。为评估建筑物长度和偏心距

对隧道开挖引起地层移动与变形的影响，图 15 给出了

选定的离心试验数据，其中建筑的长度和位置均不相

同，但地层的砂土密度和建筑的荷载保持一致。 
首先，根据图 15（a），（c）的数据研究建筑长度

对地层移动与变形的影响。对于居中的框架结构，短

结构（F2t3b3S）比长结构（F2t3b6L）对隧道开挖引

起的地表位移影响更大：图 15（a）中地层的水平和

垂直位移均小于图 15（c）的位移。此外，在短框架

结构 F2t3b3S 的试验中，筏板与地表界面处的剪切带

厚度大于长框架结构 F2t3b6L 试验形成的剪切带，可

能由于短框架结构 F2t3b3S 的平均沉降量大于长框架

F2t3b6L 的平均沉降量；但是，短结构试验中地层的

整体剪切变形低于长建筑试验的地层剪切变形。值得

注意的是，图 15（a）中隧道顶部上方的土壤膨胀区

域也小于图 15（c）中的膨胀区域：相比较于长建筑，
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短建筑物将其重量施加在隧道顶部更集中的区域；因

此，对于短建筑物来说，隧道上方地层中的垂直应力

较高，使得土壤的膨胀性降低（图 8）。另一方面，在

隧道施工影响下，长建筑将荷载主要转移到建筑的两

端（隧道两侧），因而隧道正上方区域地层荷载极小，

砂土的膨胀性更高。 

 
图 15 结构位置与长度对地层移动与变形的影响 

Fig. 15 Effects of location and length of buildings on ground 

 movements and deformations 

其次，对于偏心（偏心率 e/B=0.5）的短结构

F2t3b3S（图 15（b），可看做长建筑 F2t3b6L 的左半

部分），由于在地表沉降槽作用下建筑可自由倾斜移动

（相较于居中的长建筑），筏板的粗糙与建筑荷载可带

动下方地层移动，从而显著地增加浅部地层的水平移

动。同时，由于建筑右边缘的作用，隧道正上方沉降

值较大的区域从隧道顶部直接延伸至地表，并且在建

筑物右边缘和隧道右侧肩部之间形成较大的剪切和膨

胀变形带。另一方面，图 15（b）中的建筑筏板下方

地层的剪切应变也远小于图 15（a），（c）中的剪切变

形。 
最后，讨论了具有不同偏心率且自重较大的建筑

F5t5b6L 对松散砂地层运动的影响（图 16 中，水平位

移的方向用箭头表示）。图 16（a）表明，与前述两层

建筑的试验结果相似，浅部地层的水平位移受到地基

粗糙度和建筑物荷载的限制。值得注意的是，与天然

地面试验相比（图 10（b）），居中的框架结构 F5t5b6L
显著加宽了地层的竖向位移场，且在建筑边缘的下部

地层产生一个较大的剪切带，但总体的剪切应变值降

低。对于图 16（b）中的偏心框架结构 F5t5b6L，建筑

物对土壤水平位移的限制比图 16（a）的居中建筑大

得多，尤其是对地层的左半部分。对于地层的沉降，

偏心框架结构 F5t5b6L 改变了烟囱状的沉降模式：从

隧道顶部至建筑右侧的区域沉降量一直较大。因此，

最大剪应变区域从隧道肩部转移至建筑右侧边缘下方

的地层。 

 
图 16 结构 F5t5b6L 位置变化对地层移动与变形的影响 

Fig. 16 Effects of location change of frame F5t5b6L on ground  

movements and deformations 

3  结    论 
本文采用离心模型试验就地表框架结构对隧道施

工诱发地层移动与变形的规律进行了研究，主要得到

以下结论： 
（1）筏板基础框架结构的存在对隧道开挖引起的

地层水平移动影响显著。对于居中的结构，或具有较

小离心率的长建筑（本文设定 e/B＝0.2），地表附近土

壤的水平位移很大程度上受到地基粗糙度和建筑荷载

的限制；在筏板与地层界面处形成的间隙越小，或者

结构越重，土体水平位移受到的限制就越大。对于偏

心率较大（e/B＝0.5）的短结构，由于建筑具有较大

的倾斜移动自由度，筏板的粗糙度和建筑附加荷载将

带动下方土体整体移动，从而增大浅部地层土体的水

平位移。 
（2）地表框架结构的存在对地层沉降影响程度主

要取决于建筑的自重和砂土的密度。对于相对较轻的

结构，建筑物对地层沉降场的影响整体较小，而对于

较重的结构，建筑物往往会使地层垂直位移场变宽，

特别是对于松散砂土地层。 
（3）筏板对土体水平移动的限制导致在结构下方

浅部地层处形成薄的剪切带，地层最大收缩变形相应

地降低，并在部分区域观测到土体的膨胀；总体来说，
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剪切应变的平均大小主要取决于地层垂直位移的大

小。 
（4）对于相同的隧道体积损失，砂土密度主要影

响地层位移的大小；由于松散砂土地层的响应以收缩

为主，地层的水平位移、垂直位移以及剪应变远远大

于密砂地层的位移与剪切变形。然而，对于等量的地

表土壤体积损失，松散砂地层的沉降和剪应变均略小

于密砂地层的沉降和剪应变。 
（5）砂土的相对密度和应力水平决定了其膨胀指

数，但本文研究的建筑荷载范围对膨胀指数的影响较

小；密砂的膨胀指数较高，松砂的膨胀指数极低。因

此，砂土的相对密度主导了隧道体积与地层损失之间

的关系；离心试验中，松散砂表现出整体收缩响应，

当隧道体积损失率逐渐增加时，密砂地层的体积响应

从收缩逐渐转变为膨胀。建筑附加荷载仅仅略微增加

地层的收缩变形。 
注意到，本文的研究主要在干燥的砂质地层进行，

有关含水率对地层移动与变形的影响有待于进一步研

究。 
 

致  谢：本文 24 组离心试验均在英国诺丁汉大学岩土力学研

究中心离心试验平台完成，试验期间得到了岩土力学研究中心

主任 Alec Marshall 教授的经费支持和研究中心多名实验人员

的技术支持，在此一并表示感谢！笔者还感谢国家留学基金委

对其在英国诺丁汉大学攻读博士学位期间的资助。 

参考文献： 

[1] 钱七虎. 迎接我国城市地下空间开发高潮[J]. 岩土工程学

报, 1998, 20(1): 112–113. (QIAN Qi-hu. Meet the climax of 

urban underground space development in China[J]. Chinese 

Journal of Geotechnical Engineering, 1998, 20(1): 112–113. 

(in Chinese))  

[2] 阳军生, 刘宝琛. 城市隧道施工引起的地表移动及变形[M]. 

北京 : 中国铁道出版社 , 2002. (YANG Jun-sheng, LIU 

Bao-chen. Surface Movement and Deformation Caused by 

Urban Tunnel Construction[M]. Beijing: China Railway 

Publishing House, 2002. (in Chinese))  

[3] 周先成, 俞  剑, 黄茂松. 隧道开挖对有接头地埋管线影

响的工程评价方法 [J]. 岩土工程学报 , 2020, 42(1): 

181–187. (ZHOU Xian-cheng, YU Jian, HUANG Mao-song. 

Evaluation method for effect of tunneling on underground 

jointed pipelines[J]. Chinese Journal of Geotechnical 

Engineering, 2020, 42(1): 181–187. (in Chinese)) 

[4] 王  哲, 吴淑伟, 姚王晶, 等. 盾构穿越既有桥梁桩基磨桩

技术的研究[J]. 岩土工程学报, 2020, 42(1): 117–125. 

(WANG Zhe, WU Shu-wei, YAO Wang-jing, et al. Grinding 

pile technology of shield tunnels crosssing pile foundation of 

existing bridges[J]. Chinese Journal of Geotechnical 

Engineering, 2020, 42(1): 117–125. (in Chinese)) 

[5] 陈仁朋, 曾  巍, 吴怀娜, 等. 盾构隧道下穿引起砌体结构

建筑沉降损伤实例研究[J]. 岩土工程学报, 2020, 42(12): 

2301–2307. (CHEN Ren-peng, ZENG Wei, WU Huai-na, et 

al. Case study of tunneling-induced settlement and damage of 

masonry buildings[J]. Chinese Journal of Geotechnical 

Engineering, 2020, 42(12): 2301–2307. (in Chinese)) 

[6] PECK R B. Deep excavations and tunnelling in soft 

ground[C]// ICSMFE Proceeding of 7th International 

Conference SMFE State of the Art Volume, 1969, Mexico. 

[7] LOGANATHAN N, POULOS H G. Analytical prediction for 

tunneling-induced ground movements in clays[J]. Journal of 

Geotechnical and Geoenvironmental Engineering, 1998, 

124(9): 846–856. 

[8] LEE K M, ROWE R K, LO K Y. Subsidence owing to 

tunneling: I estimating the gap parameter[J]. Canadian 

Geotechnical Journal, 1992, 29(6): 929–940.  

[9] VERRUIJT A, BOOKER J R. Surface settlements due to 

deformation of a tunnel in an elastic half plane[J]. 

Géotechnique, 1996, 46(4): 753–756. 

[10] 张治国, 杨  轩, 赵其华, 等. 盾构隧道开挖引起地层位

移计算理论的对比与修正[J]. 岩土工程学报, 2016, 38(增

刊 2): 272–279. (ZHANG Zhi-guo, YANG Xuan, ZHAO 

Qi-hua, et al. Assessment and modification of traditional 

methods for ground displacements induced by shield 

tunneling[J]. Chinese Journal of Geotechnical Engineering, 

2016, 38(S2): 272–279. (in Chinese))  

[11] 房  倩, 杜建明, 王  赶, 等. 砂土隧道开挖地层变形规

律及影响因素分析[J]. 隧道与地下工程灾害防治, 2020, 

2(3): 67–76. (FANG Qian, DU Jian-ming, WANG Gan, et al. 

Stratum deformation laws and influence factors analysis of 

tunnel excavation in sand[J]. Hazard Control in Tunnelling 

and Underground Engineering, 2020, 2(3): 67–76. (in 

Chinese)) 

[12] 邓  崴, 潘建平, 曾雅钰琼. 砂黏复合地层盾构隧道施工

地表横向沉降分析[J]. 科学技术与工程, 2019, 19(18): 

271-275. (DENG Wei, PAN Jian-ping, ZENG Yayuqiong. 

Analysis on the lateral subsidence of surface in shield 

tunneling construction of sandclay composite stratum[J]. 

Science Technology and Engineering, 2019, 19(18): 

271–275. (in Chinese)) 



612                         岩  土  工  程  学  报                                    2022 年 

[13] 王正兴, 缪林昌, 王冉冉, 等. 砂土中隧道施工引起土体

内部沉降规律特征的室内模型试验研究[J]. 土木工程学报, 

2014, 47(5): 133–139. (WANG Zheng-xing, MIAO 

Lin-chang, WANG Ran-ran, et al. Physical model study on 

subsurface settlement by tunnelling in sand[J]. China Civil 

Engineering Journal, 2014, 47(5): 133–139. (in Chinese)) 

[14] 王海涛, 金  慧, 涂兵雄, 等. 砂土地层地铁盾构隧道施

工对地层沉降影响的模型试验研究[J]. 中国铁道科学, 

2017, 38(6): 70–78. (WANG Hai-tao, JIN Hui, TU 

Bing-xiong, et al. Model test study on influence of ground 

settlement caused by shield tunnel construction in sand 

stratum[J]. China Railway Science, 2017, 38(6): 70–78. (in 

Chinese)) 

[15] 王昊统, 吴雪峰, 杨忠年, 等. 硬岩地区浅埋暗挖隧道施

工地表沉降特征模型试验研究[J]. 科学技术与工程, 2020, 

20(31): 13001–13008. (WANG Hao-tong, WU Xue-feng, 

YANG Zhong-nian, et al. Model test study on ground 

settlement characteristics caused by shallow buried tunnel 

construction in hard rock area[J]. Science Technology and 

Engineering, 2020, 20(31): 13001–13008. (in Chinese))  

[16] ZHENG G, GE L B, ZHANG T Q, et al. Volumetric 

behaviour of subsurface ground due to tunnelling in 

completely drained granular soil[J]. Computers and 

Geotechnics, 2019, 116: 103217. 

[17] MARSHALL A M, FARRELL R, KLAR A, et al. Tunnels in 

sands: the effect of size, depth and volume loss on greenfield 

displacements[J]. Géotechnique, 2012, 62(5): 385–399.  

[18] FRANZA A, MARSHALL A M, ZHOU B. Greenfield 

tunnelling in sands: the effects of soil density and relative 

depth[J]. Géotechnique, 2019, 69(4): 297–307. 

[19] POTTS D M, ADDENBROOKE T I. A structure's influence 

on tunnelling-induced ground movements[J]. Proceedings of 

the Institution of Civil Engineers-Geotechnical Engineering, 

1997, 125(2): 109–125.  

[20] FARRELL R. Tunnelling in Sands and the Response of 

Buildings[D]. Cambridge: Department of Civil Engineering, 

University of Cambridge, 2010. 

[21] RITTER S, GIARDINA G, DEJONG M J, et al. Influence of 

building characteristics on tunnelling-induced ground 

movements[J]. Géotechnique, 2017, 67(10): 926–937.  

[22] ELLIS E, COX C, YU H S, AINSWORTH A, BAKER N. A 

new geotechnical centrifuge at the University of Nottingham, 

UK[C]// 6th International Conference of Physical Modelling 

in Geotechnics: ICPMG’06, 2006, Hong Kong, Taylor & 

Francis Group, London. 

[23] ZHOU B. Tunnelling-Induced Ground Displacements in 

Sand[D]. Nottingham: Department of Civil Engineering, 

University of Nottingham, 2014. 

[24] XU J, MARSHALL A M, FRANZA A, BOLDINI D 

AMOROSI A. The response of framed buildings on raft 

foundations to tunnelling: A centrifuge and numerical 

modelling study[C]// 17th European Conf. on Soil Mechanics 

and Geotechnical Engineering, 2019, London. 

[25] WHITE D J, TAKE W A, BOLTON M D. Soil deformation 

measurement using particle image velocimetry (PIV) and 

photogrammetry[J]. Géotechnique, 2003, 53(7): 619–631. 

[26] XU J M, FRANZA A, MARSHALL A M. Response of 

framed buildings on raft foundations to tunneling[J]. Journal 

of Geotechnical and Geoenvironmental Engineering, 2020, 

146(11): 04020120.  

[27] XU J M, FRANZA A, MARSHALL A M, et al. 

Tunnel–framed building interaction: comparison between raft 

and separate footing foundations[J]. Géotechnique, 2021, 

71(7): 631–644. 

[28] BOLTON M D. The strength and dilatancy of sands[J]. 

Géotechnique, 1986, 36(1): 65–78.

 



第44卷  第 4期                  岩   土   工   程   学   报                   Vol.44  No.4 
2022 年     .4 月                     Chinese Journal of Geotechnical Engineering                       Apr.  2022 

考虑侧壁摩阻的围岩裂隙中膨润土-砂混合物侵入 
过程及其模型 

叶为民
1，2

，许利波
1
,王  琼

1，2
，陈永贵

1，2
，陈  宝

1，2
 

（1. 同济大学地下建筑与工程系，上海 200092；2. 同济大学岩土及地下工程教育部重点实验室，上海 200092） 

摘  要：高放废物处置库建设与运营期间，作为缓冲/回填材料的高压实膨润土-砂混合物侵入裂隙，在降低围岩渗透性

的同时，会引起膨润土的流失与可能的核素外泄，危及处置库的运营安全。针对膨润土-砂混合物侵入围岩裂隙问题，

开发试验装置，开展不同裂隙宽度（0.1，0.3，0.5，1.0 mm）情况下，不同含砂率（0%，15%和 30%）的膨润土-砂混

合试样（石英砂粒径为 0.075～0.1 mm）的裂隙侵入试验；利用预先设置的高精度数字相机，定时拍摄膨润土混合物侵

入过程，再借助 ImageJ 图像处理软件，获取侵入距离以及附属（石英、长石与方石英等）与非附属矿物（蒙脱石等）

环宽度等参数；基于入侵过程中膨胀力与裂隙侧壁摩阻力发展过程分析，构建并验证考虑侧壁摩阻的围岩裂隙膨润土

侵入模型。结果表明：静水条件下，裂隙中膨润土的侵入距离、非附属与附属矿物环宽度等均随裂隙大小的增大显著

增大，随含砂率增大明显减小；侵入达到平衡（稳定）后，挤出口处膨润土干密度随裂隙宽度的增大而减小，但随试

样含砂率的增大而增大；附属矿物环区的摩擦系数明显大于非附属矿物环区的摩擦系数，即附属矿物环对膨润土侵入

过程具有更强的抑制作用；考虑侧壁摩阻的膨润土侵入模型计算值能够较好地模拟实测值。侵入试验与模型研究可为

实际处置库中膨润土的侵入行为预测提供依据。 
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Intrusion process of bentonite-sand mixture and its model in rock fissures with 
consideration of lateral wall friction 
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Abstract: During the construction and long-term operation of a deep geological repository for disposal of high-level radioactive 

waste, compacted bentonite-sand mixture invades and fills into fissures in the surrounding rock formations. This intrusion 

reduces the permeability of the rock formations. Meanwhile, it also causes the loss of bentonite with possible leakage of 

nuclides, resulting in endangering the operation safety of the repository. Aiming at solving the problems related to bentonite 

intrusion into rock fissures, a test device is developed, and the intrusion tests are conducted on the bentonite-sand mixture 

specimens (quartz size: 0.075～0.1 mm) with different sand contents (0, 15% and 30%) into artificial fissures with different 

sizes (0.1, 0.3, 0.5 and 1.0 mm). The images are regularly captured by the high-precision digital camera during the intrusion 

process of bentonite mixture. Then, with an ImageJ image processing software, the parameters including the intrusion distance 

and width of the accessory-mineral (quartz, feldspar and cristobalite, etc.) and non-accessory mineral (montmorillonite, etc.) 

ring are obtained. According to the analyses on the development processes of swelling pressure and friction resistance along the 

inner side wall of the fissures during the invasion process, an intrusion model for the bentonite intrusion in the surrounding rock 

fissures considering the friction resistance of the inner wall is proposed and verified. The results show that the bentonite 

intrusion distance and the widths of non-accessory and accessory mineral rings in the fissures increase significantly with the 

increase of the fissure size, and decrease obviously with the 

increasing sand content. After the bentonite intrusion reaches 

its equilibrium (stability), the dry density at the extrusion 
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outlet decreases with the increase of the fissure width and increases with the increase of sand content. The friction coefficient of 

the accessory mineral ring area is obviously larger than that of the non-accessory one, indicating that the accessory mineral ring 

has a stronger inhibitory effect on the bentonite intrusion process. The measured results can be well simulated by the proposed 

model for the bentonite intrusion with consideration of the inner side wall friction of fissures. The researches on the intrusion 

tests and model can provide a basis for predicting the intrusion behaviors of bentonite in the actual disposal repository. 

Key words: bentonite; intrusion; host-rock fissure; accessory mineral ring; lateral wall friction; model

0  引    言 
高压实膨润土-砂混合物因其具有足够低的渗透

性、良好的膨胀性、合适的导热性和强劲的吸附性，

被众多国家选做缓冲/回填材料，用以构筑多屏障处置

库中、填充在废物罐与围岩之间的工程屏障层，以实

现高放废物的永久封存[1-4]。 
处置库建成投入运营后，由于本身固有的影响，

加上工程扰动影响，与工程屏障（膨润土）交界面处

的围岩中可能存在大量的裂隙（图 1）[5]，呈现较高

的渗透性能。后者一方面加速库内膨润土的水化，同

时导致侵入裂隙膨润土量的增加；更为重要的是，侵

入到周围岩体裂隙中的膨润土还会继续膨胀[6]，且在

外侧围岩中的地下水作用下，形成胶体（或吸附有核

素）并随渗流向外围围岩中迁移扩散，产生侵蚀作用
[7]。因此，这一侵入/侵蚀过程一方面引起库内核素随

膨润土胶体迁移泄露[8]，另一方面，导致膨润土质量

损失，从而降低人工屏障层的缓冲性能，造成处置库

运营安全的不确定性。开展围岩裂隙中膨润土-砂混合

物的侵入过程及其机理研究，对于人工屏障系统设计

与安全运营等均具有极其重要的工程实践价值。 
研究表明，围岩裂隙中的膨润土侵入过程具有典

型的流变特性，且沿侵入路径呈现膨润土固体/凝胶/
溶胶/地下水等分区段特征[8]（图 1）。为研究膨润土的

侵入行为，Pusch[9]曾设计了由两块圆环状花岗岩板构

成的水平缝隙模拟围岩裂隙，开展了 MX80 膨润土侵

入试验，发现侵入距离与时间的对数成正比。Kanno
等[10]借助两块有机玻璃板间的距离模拟围岩裂隙，发

现Kunigel V1膨润土的侵入距离与时间的平方根成正

比；随后，基于同一套仪器发现随着膨润土含量与裂

隙宽度的增大，侵入速率随之增大[11]；并在此基础上，

建立了固相颗粒流扩散模型，模拟膨润土的干密度在

裂隙中的分布[12]。黄依艺等[13]则试验研究了 GMZ01
膨润土的侵入过程，发现侵入距离随膨润土干密度与

裂隙宽度增大而增大。但值得注意的是，上述试验均

未能考虑附属矿物环（膨润土内诸如石英、方解石等

附属矿物所形成的环状物质）[14]对侵入过程的影响，

且为了简化问题，目前的模型均将裂隙侧壁设定为无

滑移边界，导致膨润土侵入速率理论值偏大[12]。 

本文以高压实 GMZ01 膨润土为例，开展裂隙宽

度与含砂率控制的侵入试验，分析摩擦力与附属矿物

对膨润土混合物侵入过程的影响，构建并验证稳态条

件下、考虑侧壁摩阻及附属矿物环影响的膨润土侵入

模型。 

 

图 1 膨润土侵入围岩裂隙示意图 

Fig. 1 Schematic diagram of bentonite intrusion into rock fissure 

1  试验方法 
1.1  试验设备 

本次试验用设备如图 2 所示。采用两块透明亚克

力板（230 mm×230 mm）平行叠置，并在两块板间

插入不锈钢垫片构造人工缝（裂）隙，再通过改变垫

片厚度，实现不同尺寸围岩裂隙的侵入试验；同时在

亚克力板中央设置直径 50 mm 圆孔，用以放置高压实

膨润土试样；再沿亚克力板四周的两板之间裂隙（当

前垫片厚度）填塞可压缩海绵条带，形成两板之间封

闭的储水空间；采用活塞与十字型反力架固定试样与

整个试验装置，以减少试样膨胀引起的亚克力板的竖

向膨胀变形；最后，将高精度数字相机固定在试验装

置的正上方，以定时记录膨润土及其混合物的侵入过

程。 
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图 2 侵入装置实物图与原理图 

Fig. 2 Setup for conducting bentonite intrusion test 

1.2  试样制备 

（1）试验材料 
本次试验采用的主要材料为高庙子膨润土

GMZ01 与凤阳石英砂。 
高庙子膨润土产自中国内蒙古高庙子地区，被确定

为中国高放废物深地质处置缓冲材料的首选材料[3]。本

次试验用的高庙子 GMZ01 膨润土，是经混合大样破

磨粉碎至 200 目的粉末，呈白色颗粒状，其基本参数

见表 1。主要矿物为蒙脱石，含量占 75.4%，其次包

括石英（11.7%）、方英石（7.3%）及长石（4.3%），

此外黏土矿物中含有高岭石、伊利石等[4]。 
表 1 GMZ01 膨润土基本性质[4] 

Table 1 Basic properties of GMZ01 bentonite[4] 

参数 数值 

Gs 2.66 

pH 8.68～9.86 

液限/% 276 

塑限/% 37 

总比表面积/(m2·g-1) 570 

主要交换离子 

/(mmol·g-1) 

Na+ (0.4336)，Ca2+ (0.2914)， 

Mg2+ (0.1233)，K+ (0.0251) 

主要矿物 
蒙脱石(75.4%)，石英(11.7%)， 

长石(4.3%)，方石英(7.3%) 

石英砂产自安徽凤阳。SiO2含量为 99.20%，粒径

100～200 目，相对质量密度为 2.65，pH 值为 7.5，莫

氏硬度为 6.7。 
（2）试样制备 
首先，将石英砂筛分为粒径 0.075～0.1 mm 的砂

粒，并用蒸馏水洗净，然后平铺于搪瓷盘上放入 105℃
烘箱内烘干至恒重备用。 

其次，为了探究附属矿物对膨润土侵入过程的影

响，称取 GMZ01 膨润土粉末和经烘干的石英砂，配

制成含砂率 为 0%，15%和 30%的膨润土-砂混合物；

借助汽相法吸力控制技术对混合物粉末进行吸力平衡

（K2CO3饱和盐溶液）。吸力平衡后，用烘干法测定膨

润土-砂混合物粉末含水率分别为 10.0%，8.4%与

6.8%。 
最后，根据目标初始干密度与试样尺寸，称取相

应的膨润土-砂混合物，静压成密度为 1.70 g/cm3、直

径 50 mm 与高 20 mm 的圆饼状试样[15]。 
考虑到工程实践中，围岩裂隙宽度基本小于 1 

mm[5]，本文试验选定的裂隙宽度 a 为 0.1，0.3，0.5
及 1.0 mm。 
1.3  试验步骤 

将完成压制的试样放入亚克力板中央的圆孔（图

2）中，并依次安装上、下两个不锈钢活塞与十字型反

力架，再旋紧不锈钢反力板上的高强螺栓，使试样处

于恒体积状态。利用储水容器通过注水口向裂隙中注

满去离子水，并关闭出水口，使裂隙中的水处于静水

状态，开始静水环境下膨润土试样的水化与侵入围岩

裂隙试验。同时，利用固定在装置正上方的数码相机，

定时（1 次/2 h）拍照记录膨润土的侵入过程，并基于

非附属与附属矿物环区之间存在的色差 [14]，借助

ImageJ 图像处理软件，选取本文试验的灰度值 30，求

取图 4 中 4 个对称位置的平均侵入距离（l1+l2），非附

属矿物环宽度（l1）及附属矿物环宽度（l2）。当膨润

土侵入距离（l1+l2）增速低于 0.1 mm/24 h 时，即视为

侵入过程达到稳定，结束试验（试验总时长约为 60 d），
并将腔室内试样推出，取挤出口（图 10）附近处的土

样，采用石蜡法测取干密度。 
调整裂隙（缝）宽度（大小）并安装新的试样，

重复上述试验步骤，直至所有裂缝条件下的试验完成

后，本文试验结束。 
所有试验均是在室温 25±0.1 条件下完成的。 

2  试验结果 
2.1  不同裂隙（缝）宽度下的侵入过程 

不同裂隙宽度条件下，实测侵入距离随时间变化

关系，如图 3 所示。图 3 中结果表明，试验开始 25 d
内，膨润土侵入裂隙的距离迅速增大，随后侵入速率

逐渐衰减，并于 60 d 左右趋于稳定，并达到侵入距离

最大值。 
同时，相同条件下，侵入距离与裂隙宽度成正相

关关系。当裂隙宽度从 0.1 mm 增大到 1.0 mm 时，膨

润土的侵入距离显著增大，对应的最大侵入距离分别

为 5.3，14.7，22.2，36.7 mm。 
此外，由图 4 可以看出，膨润土侵入围岩裂隙后

会在入侵前锋（沿）形成一圈、具有一定宽度（l2）

的层状物质。这主要是由于静水环境下，膨润土在其

侵入裂隙过程中，随着侵入距离的增大，其膨胀力不

足以继续推动诸如石英、方解石等附属矿物继续前移，
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导致所携带这些附属矿物被依次沉淀并逐渐堆积起

来，形成附属矿物环[14]。 

 

图 3 不同裂隙宽度下侵入距离时程曲线(含砂率 0%) 

Fig. 3 Evolutions of intrusion distance with time for test on  

fissures with different sizes (sand content 0%) 

 

图 4 不同裂隙宽度与含砂率下的侵入状态（60 d） 

Fig. 4 Intrusion states with different fissure sizes and sand  

contents (60 d) 

经 ImageJ 软件分析可得非附属矿物环与附属矿

物环宽度随膨润土水化时间的变化曲线，如图 5，6
所示。图 5，6 中结果表明：与侵入距离的随水化时间

变化规律类似，非附属矿物环宽度（l1）与附属矿物

环宽度（l2）在水化初期迅速增大，但分别在 30 d 与

15 d 左右急剧衰减，并逐渐趋于稳定；非附属矿物环

与附属矿物环的最大宽度同样与裂隙宽度成正比，当

裂隙宽度从 0.1 mm 增大到 1.0 mm 时，非附属矿物环

的最大宽度分别为 4.6，12.3，18.1，28.5 mm，附属

矿物环的最大宽度分别为 0.7，2.4，4.1，8.2 mm。 

 

图 5 不同裂隙宽度下非附属矿物环宽度时程曲线(含砂率 0%) 

Fig. 5 Evolution of non-accessory mineral ring width with time for 

tests on fissures with different sizes (sand content 0%) 

 

图 6 不同裂隙宽度下附属矿物环宽度时程曲线(含砂率 0%) 

Fig. 6 Evolution of accessory mineral ring width with time for  

    tests on fissures with different sizes (sand content 0%) 
2.2  裂隙宽度与含砂率对侵入过程的影响 

不同裂隙宽度条件下，不同含砂率试样侵入距离

随时间变化关系，如图 7 所示。结果表明：相同裂隙

宽度下，石英砂含量越高，膨润土最大侵入距离越小；

相同含砂率情况下，裂隙宽度越大，入侵距离越远。

两种裂隙宽度（0.5，1.0 mm）条件下，含砂率 15%试

样的最大侵入距离分别为 16.2，28.7 mm，而含砂率

30%试样分别为 11.2，19.5 mm。 

 

图 7 不同含砂率试样的侵入距离时程曲线 

Fig. 7 Evolution of intrusion distance with time for specimens  

with different sand contents  
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不同裂隙宽度条件下，不同含砂率试样的非附属

矿物环宽度（l1）随水化时间的变化关系，如图 8 所

示。结果表明：相同裂隙宽度时，非附属矿物环宽度

（l1）随含砂率增大而减小；相同含砂率情况下，非

附属矿物环宽度（l1）随裂隙宽度增大而增大。两种

裂隙宽度（0.5 与 1.0 mm）条件下，含砂率 15%试样

的最大非附属矿物环宽度，分别为 13.9，24.3 mm；

含砂率 30%试样的最大非附属矿物环宽度，分别为

9.8，16.9 mm。 
不同裂隙宽度条件下，不同含砂率试样的附属矿

物环宽度（l2）随水化时间的演化关系，如图 9 所示，

相同裂隙宽度时，附属矿物环宽度（l2）随含砂率增

大而减小；相同含砂率情况下，附属矿物环宽度（l2）

随裂隙宽度增大而增大。两种裂隙宽度（0.5，1.0 mm）

情况下，含砂率 15%试样的最大附属矿物环宽度，分

别为 2.3，4.4 mm；含砂率 30%试样的最大附属矿物

环宽度，分别为 1.4，2.6 mm。 

 

图 8 不同含砂率试样的非附属矿物环宽度时程曲线 

Fig. 8 Evolutions of non-accessory mineral ring width with time  

for specimens with different sand contents 

 

图 9 不同含砂率试样的附属矿物环宽度时程曲线 

Fig. 9 Evolution of accessory mineral ring width with time for  

specimens with different sand contents 

2.3  试样干密度 

为分析裂隙侵入过程对压实膨润土试样的影响，

试验结束后，采取试样与裂隙交界面附近（图 10）土

体，实测其干密度。侵入试验结束后，不同裂隙宽度

情况下，不同含砂率试样的干密度实测结果如表 2 所

示。 
表 2 中结果表明，与裂隙交界面附近处的试样干

密度随着裂隙宽度的增大而减小，随着试样含砂率的

增大而增大。 

 

图 10 采样位置 

Fig. 10 Sampling position of the specimen 

表 2 实测挤出口附近试样干密度 

Table 2 Measured dry density at extrusion mouth of specimens  

(g/cm3) 

含砂率/% 
裂隙宽度/mm 

1.0 0.5 0.3 0.1 

0 1.36 1.52 1.60 1.66 

15 1.43 1.59 — — 

30 1.50 1.65 — — 

3  考虑侧阻的膨润土侵入模型 
3.1  侵入模型构建 

膨润土向围岩裂隙入侵过程中，将不可避免地受

到裂隙内壁侧摩阻力的作用，且当围岩裂隙的侧壁摩

阻力与膨润土的膨胀力趋于一致时，膨润土的侵入距

离达到最大值。 
基于本文试验装置特点，选取侵入区微单元开展

应力分析（图 11）[16]。 

 

图 11 侵入区单元水平应力[16] 

Fig. 11 Horizontal stresses of a cylindrical element in extrusion  

zone[16] 

显然，膨润土侵入过程中，入侵距离受膨润土膨

胀力 Fs（N）及裂隙侧壁摩擦力 Ff（N）共同控制。

当膨润土侵入裂隙至最终阶段时，径向上应力达到平

衡（Fs=Ff），推出[16]： 
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f( ) 2 tan 0r
r

r

r gr
a

 
   




    


 ， (1) 

式中， r 与  分别为沿 r 方向及  方向的膨胀力

（Pa）， a为裂隙宽度（m）， f 为膨润土膨胀力下的

摩擦应力（Pa）， 为膨润土的饱和密度（kg/m3），g
为重力加速度（N/kg），为裂隙侧壁摩擦角。 

假设单元体内，膨胀力处于各向同性状态，则有

r  ，且 f tanr   。 

需要说明的是，与膨胀力相比，膨润土自身重力

的影响可以忽略[17]，因此式（1）可进一步简化得到

膨润土侵入距离计算模型： 

1
2 1

2

ln
2 tan

al r r


 
     ，        (2) 

式中， 1 和 2 为沿 r 方向的 1r 和 2r 处的膨胀力（Pa），
a为裂隙宽度，1r 和 2r 为距离膨润土试样的距离（m）。 

式（2）表明，膨润土的侵入距离（ l ）与裂隙宽

度（ a）成正相关关系。由于摩擦角与接触物体的物

质成分有关，而侵入区存在两种截然不同的区域（非

附属矿物环区与附属矿物环区），其对应的摩擦角分别

设为 1 与 2 。 

将挤出口、两区域交界处及侵入前锋处的膨胀力

分别设为 l ， m 与 n ，可得非附属矿物环区宽度 1l
（m）与附属矿物环区宽度 2l （m）： 

l
1

1 m

ln
2 tan

al


 
   ，           (3) 

  

m
2

2 n

ln
2 tan

al


 
   。           (4) 

式（2）～（4）即为考虑侧壁摩阻的围岩裂隙中

膨润土侵入模型。 

3.2  模型验证 

（1）模型参数获取 
将式（3），（4）稍作转换再相加得 

        

1 2 l
1 2

n

2 tan 2 tan
lnl l

a a
  


    ，    

 
(5) 

式中， l ， n ， 1 与 2 为未知量。 

首先，基于 DLVO 理论[18-20]，膨胀力 与蒙脱石

的干密度 m 之间关系，可表示为 
meBA     ，               (6) 

式中，A，B 为常数。 

将式（6）代入式（5）： 
1 2

1 2 m l m n
2 tan 2 tan ( )l l B

a a
 

      ， (7) 

式中， m l  和 m n  分别为挤出口处和侵入前锋处蒙脱

石干密度（kg/m3）。 

研究表明，凝胶与溶胶分界处可被界定为侵入前

锋，且此处蒙脱石干密度恒定为 36 kg/m3[12]。 

同时，挤出口处的蒙脱石干密度 m l  ，可由蒙脱

石干密度 m 、膨润土与砂混合物干密度 d 之间关系

求取，表达式为 

m
m

nm

d nm s

1
(1 ) (1 )

C
C


    


 

 
 ， (8) 

式中， mC 为膨润土中蒙脱石含量， nmC 为膨润土中石

英、长石或方石英的含量， 为含砂率， nm 为膨润

土内非蒙脱石密度（其中：石英砂与长石密度为 2650 
kg/m3，方石英密度为 2320 kg/m3）， s 为石英砂密度，

取 2650 kg/m3。 
将表 2 中的挤出口干密度值代入式（8），可求取

挤出口处膨润土中蒙脱石干密度，如表 3 所示。 
表 3 挤出口处蒙脱石干密度 

Table 3 Dry densities of montmorillonite at extrusion mouth 

含砂率/% 裂隙宽度/mm 
1.0 0.5 0.3 0.1 

0 1.17 1.34 1.42 1.48 
15 1.14 1.29 — — 
30 1.08 1.23 — — 

随后，根据图 5，6 与表 3，对于含砂率 =0%的

膨润土试样，在两组裂隙宽度（1.0，0.1 mm）情况下，

挤出口和侵入前锋处的蒙脱石干密度 m l  与 m n  ，以

及非附属矿物环宽度 1l 与附属矿物环宽度 2l ，分别代

入式（7），可得非附属矿物环区和附属矿物环区摩擦

系数 1tan 0.0108B  和 2tan 0.0292B  ；同理，将 0.5
和 0.1 mm 两组裂隙宽度下，含砂率 =0%膨润土试样

的试验结果代入式（ 7），可得 1tan 0.0117B  ，

2tan 0.0285B  。因此，对于含砂率 =0%的膨润土试

样，分别在裂隙宽度 a=1.0，0.5 mm 和 a=0.5，0.1 mm
两种情况下获取的两区域摩擦系数结果相近，说明当

含砂率相同时，两区域摩擦系数不随裂隙宽度的改变

而发生变化。 
取上述两组计算结果的平均值，则在含砂率 = 

0%条件下，非附属矿物环区和附属矿物环区摩擦系数

分别为： 1tan 0.011B  和 2tan 0.029B  。 
将两区域摩擦系数代入式（7）并化简有 

1 2 m l0.022 0.058 ( 0.036)l l a     。  (9) 
（2）模型验证 
研究发现附属矿物环宽度与侵入距离呈正相关关

系[14]。根据本文实测的非附属矿物环宽度 1l 与附属矿

物环宽度 1l 的试验结果（不包含含砂率 0%且裂隙宽度

0.3 mm 条件下的数据），得到两者之间的关系曲线，

如图 12 所示。拟合得 1l 与 2l 关系式： 
2

2 1 10.076 0.055   l l l  。         (10) 

联立式（9），（10），整理得裂隙宽度为 a 情况下，

非附属矿物环宽度 1l 与附属矿物环宽度 2l 计算式为 
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1 m l2272.7( 0.036) 819.4 29.9l a      ， (11) 

2 m l17.2( 0.036) 10.9l a      
m l327.0( 0.036) 117.9a      。    (12) 

将裂隙宽度 a=0.3 mm， m l  =1.42 g/cm3 代入式

（11），（12），可得 1l =12.1 mm， 2l =2.1 mm。 
同时，裂隙宽度 a=0.3 mm 情况下，由侵入试验

测得 1l =12.3 mm， 2l =2.4 mm 。 
比较表明，计算值与实测值基本吻合，表明本文

模型能够很好表征稳态条件下膨润土的侵入状态。 

 
图 12 附属矿物环宽度与非附属矿物环宽度关系曲线 

Fig. 12 Relationship between accessory mineral ring width and  

non-accessory mineral ring width 

3.3  含砂率对侵入过程的影响 

根据图 8，9 与表 3 中的结果，将两组裂隙宽度

（1.0，0.5 mm）情况下，含砂率 15%与 30%试样的挤

出口和侵入前锋处的蒙脱石干密度 m l  与 m n  ，以及

非附属矿物环宽度 1l 与附属矿物环宽度 2l 分别代入式

（7）可得：含砂率 15%试样的非附属和附属矿物环

区域的摩擦系数分别为 0.017B 和 0.032B；含砂率 30%
试样的非附属和附属矿物环区域的摩擦系数分别为

0.025B 和 0.035B。 

 
图 13 摩擦系数与含砂率之间关系曲线 

Fig. 13 Relationship between friction coefficient and sand content 

因此，不同含砂率试样的附属矿物环区与非附属

矿物环区的摩擦系数与含砂率之间的关系，可表示为

图 13 中的曲线。图 13 中的曲线表明，随着含砂率的

增大，附属与非附属矿物环区的摩擦系数均显著增大，

即含砂率增加会抑制膨润土的侵入；同时，由图 13
还可以看出，附属矿物环区的摩擦系数明显大于非附

属矿物环区，说明附属矿物环对膨润土侵入围岩裂隙

的抑制作用明显强于非附属矿物环区。 

4  讨    论 
4.1  不规则裂隙对膨润土侵入的影响 

本文试验采用平整光滑的亚克力板构造的是一种

“规则裂缝”，但是实际处置库中存在大量的不规则裂

隙[5]。膨润土侵入的对比试验发现，不规则裂隙有利

于附属矿物的堆积，促进附属矿物环的发育，从而抑

制膨润土的侵入[21]。实际上，裂隙中膨润土的侵入动

力来自于其自身的膨胀力，不规则裂隙中，膨润土膨

胀力的驱动作用将会受到折损（图 14），从而影响到

膨润土的侵入过程。值得注意的是，这种抑制作用不

可避免地受到裂隙大小、曲折率等众多因素的影响，

呈现出高度的“不确定性”。这应该是本文后续研究的

一个重点。但可以明确的是，与基于平整裂隙的本文

结论相比，膨润土在不规则裂隙中的侵入过程会受到

不同程度的抑制。 

 

图 14 不规则裂隙下膨润土侵入示意图 

Fig. 14 Diagram of bentonite intrusion with irregular fissures 

4.2  两区域摩擦系数对侵入距离的影响 

实际处置库中规则裂隙的花岗岩壁，与亚克力板

之间的不同在于，两者与膨润土之间的摩擦系数的差

异。 
基于本文试验结果，非附属与附属矿物环宽度（ 1l

与 2l ）与两区域摩擦系数的关系可由式（7）来表征。

同时，由于式（7）是基于膨胀力与摩擦力平衡推导而

得，与裂隙壁的材质无关，故该方程可用于描述膨润

土在围岩裂隙中的侵入行为。 
同时，根据本文亚克力裂隙试验结果（图 12），

不同摩擦系数下，附属矿物环宽度（ 2l ）与非附属矿

物环宽度（ 1l ）的关系由式（10）表征。显然，该方

程与摩擦系数无关，故也可用于预测膨润土在花岗岩

裂隙中的侵入行为。 
联合式（7），（10），即可求取侵入距离，即预测

膨润土在围岩裂隙中的侵入行为。 
为此，假设花岗岩裂隙中两区域摩擦系数为 1 和

2 ；同时，考虑到处置库中膨润土储量较大，假设挤

出口膨润土的干密度恒定为 1.70 g/cm3，并将其代入

式（8），可求取挤出口处膨润土中蒙脱石干密度

m l  =1.52 g/cm3，并将 m l  代入式（7），得 
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1 2
1 2

2 2 1.49l l B
a a
 

    。      (13) 

联立式（10），（13），可求取裂隙宽度为 1 mm 时，

膨润土在花岗岩裂隙中的侵入距离（ l ）与两区域摩

擦系数（ 1 和 2 ）的关系公式： 
2

1 2 2 1 21

2 2

(2 0.11 ) 0.09 (2 0.11 )
1

0.03
B

l
    

 
    

   
   

2

0.74B


  。                     (14) 

由图 13 知 1 > 2 ，故附属矿物环膨润土的侵入

距离随两区域摩擦系数之间关系，可表示为如图（15）
所示的曲面，即随着两区域摩擦系数的增大，膨润土

的侵入距离显著降低。 

 

图 15 膨润土侵入距离与两区域摩擦系数之间关系 

Fig. 15 Relationship between intrusion distance of bentonite and  

two-region friction coefficient 

5  结    论 
本文开展了不同裂隙（缝）宽度情况下，不同含

砂率膨润土-砂混合物试样侵入裂隙试验，分析了裂隙

宽度及含砂率对侵入距离与附属矿物环宽度随时间变

化关系的影响。在此基础上，建立并验证了考虑侧壁

摩阻的膨润土侵入裂隙模型。获得的主要结论如下： 

（1）静水条件下，膨润土侵入距离 l 、非附属矿

物环宽度 1l 与附属矿物环宽度 2l 均随着裂隙宽度（大

小）的增大显著增大，随着膨润土试样含砂率的增大

明显减小；膨润土挤入达到平衡（稳定）后，挤出口

处膨润土干密度随着裂隙宽度的增大而减小，随着含

砂率的增大而增大。 

（2）建立了考虑侧壁摩阻的膨润土侵入模型。验

证结果表明，模型计算值能够较好地吻合实测值。模

型结果表明，随着含砂率增大，附属与非附属矿物环

区的摩擦系数 2tan 与 1tan 均显著增大，即含砂率的

增大将抑制膨润土侵入裂隙距离；同时，附属矿物环

区的摩擦系数明显大于非附属矿物环区的摩擦系数，

说明对于膨润土侵入围岩裂隙，附属矿物环具有更强

的抑制作用。 
（3）与本文试验采用平整亚克力裂隙相比，实际

处置库中不规则花岗岩裂隙及裂隙摩阻的增大均将限

制膨润土的侵入。 
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扰动冲击下弱胶结红砂岩的能量耗散与分形特征 
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摘  要：为探索动态扰动后西部矿区软岩夹层的能量耗散规律和破坏模式，利用分离式霍普金森压杆装置对弱胶结红

砂岩进行动态冲击破坏试验，分析该类红砂岩在受到不同加载速率、不同次数扰动冲击以及是否扰动的条件下，试样

在相同加载速率破坏性冲击过程中的能量耗散与分形特征。试验结果表明：在不同速率扰动冲击作用下，随着扰动冲

击次数的增加反射能递增而透射能和耗散能呈减小趋势，其中较高速率扰动冲击下试样的反射能高于低速率扰动冲击，

耗散能则相反，且低速率扰动冲击下试样的耗散能、能量耗散率和能量耗散密度高于较高速率扰动冲击，表明低速率

扰动冲击下试样的能量利用率更高；在破坏性冲击试验中，随着扰动冲击次数的增加，低速率扰动后试样的破碎程度

相较于未扰动与高速率扰动更为严重，对应分形维数 Db低速率扰动>未扰动>高速率扰动，表明分形维数与扰动冲击次

数呈正相关，与扰动冲击速率呈负相关；在相同扰动冲击次数下，低速率扰动试样的 Db 所对应累积耗散能和耗散能密

度高于较高速率扰动试样，而对应的累积反射能则相反。 
关键词：弱胶结砂岩；扰动冲击；SHPB；能量耗散；分形维数 
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Energy dissipation and fractal characteristics of weakly cemented red sandstone 
under disturbance impact 
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Abstract: To explore the energy dissipation law and failure mode of soft rock interlayer in western mining areas of China after 

dynamic disturbance, the dynamic impact failure tests on weakly cemented red sandstone are carried out by using the separated 

Hopkinson compression bar device. Under the impact of this red sandstone under different loading rates, different times of 

disturbance and whether there is the disturbance or not, the energy dissipation and fractal characteristics of the samples during 

the same loading rate impact failure are analyzed. The experimental results show that under different disturbance impact rates, 

with the increase of disturbance impact times, the reflection energy increases, while the transmission energy and dissipation 

energy decrease. The reflection energy of the samples under the impact of high-speed disturbance is higher than that of the 

low-speed disturbance impact, while the dissipative energy is the opposite. Moreover, the dissipative energy of the samples 

under the impact of low-speed rate disturbance is opposite. The energy dissipation rate and energy dissipation density are higher 

than those of the high-speed disturbance impact, which indicates that the energy utilization rate of the samples is higher under 

the impact of low-speed disturbance. In the impact failure tests, with the increase of the number of disturbance impact, the 

fragmentation degree of the sample after the low-speed rate disturbance is more serious than that of the undisturbed and 

high-speed rate disturbance. The low-speed rate disturbance of fractal dimension Db > undisturbed > high-speed rate 

disturbance shows that the fractal dimension is positively 

correlated with the number of disturbance shocks. The results 

show that the impact rate is negatively correlated with the 
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disturbance. Under the same number of disturbance impact, the cumulative dissipation energy and energy density of Db of the 

low-speed rate-disturbed samples are higher than those of the high-speed disturbed samples, while the cumulative reflection  

energy is opposite. 
Key words: weakly cemented sandstone; disturbance impact; SHPB; energy dissipation; fractal dimension

0  引    言 
随着中国经济的快速发展，对资源的需求越来越

大，尤其是矿产资源，然而中东部浅层矿产资源却逐

渐枯竭。因此，近年来对矿产资源的开采逐步转向西

部地区[1-3]。西部矿区浅层岩体多为第四纪白垩系弱胶

结砂岩，在隧道开挖、井巷掘进过程中，普遍采用钻

爆法施工。而爆破、地震及机械震动产生的扰动应力

波往往对已支护岩体造成损伤，导致岩体内部损伤累

积，内部微裂纹、微孔洞开始萌生、扩展甚至贯通，

使岩体失去承载能力而失稳，发生岩体崩塌、支护垮

塌等安全事故，造成严重后果。而岩体变形破坏实质

是一个能量耗散的过程[4-6]，因此研究扰动冲击下弱胶

结红砂岩的能量耗散和破碎特征，有助于了解工程动

力灾害的发生机理，对岩土工程和学术研究都具有重

要意义。 
能量耗散是岩石材料破坏的原动力[7]，岩石在冲

击作用下将产生不可逆的能量耗散，而材料破坏后碎

块的大小、数量和尺度分布又是能量耗散的宏观表现。

因此，近年来国内外许多学者利用 SHPB 装置对岩石

进行了能量耗散方面的研究，并取得了丰硕的研究成

果。黎立云等[8]对不同冲击载荷作用下岩石破坏能量

规律进行了研究。谢和平等[9]讨论了岩石变形破坏过

程中能量耗散、能量释放与岩石强度和整体破坏的内

在联系，给出了基于能量耗散的强度丧失准则和基于

可释放应变能的整体破坏准则，分析了各种应力状态

下岩石单元整体破坏的临界应力。Lundberg 等[10]获得

了冲击凿岩过程中的最佳能量效率，然而，这些研究

并未涉及岩石破碎后的碎屑大小特征；Hong 等[11]通

过霍普金森压杆（SHPB）试验，对冲击作用后岩石

的能量耗散和破碎块度之间的关系进行了量化；李夕

兵等[12]研究了岩石在动静组合加载下的能耗特征；

Feng 等[13]研究了应变率效应对能量耗散密度、能量利

用率、分形维数特征和断裂表面能的影响；Millon 等[14]

研究发现能量耗散密度随着应变率或入射能量的增加

而增加；Gong 等[15]通过 SHPB 试验研究发现，随着

加载速率的增加，能量利用率和破碎块度呈减小趋势；

张文清等[16]研究了煤岩在不同加载速率下的能量耗

散和破碎块度分布，研究表明：试件的耗散能密度随

应变率的提高而快速增大，分形维数随应变率呈对数

增长，导致破碎程度更严重；王利等[17]根据岩石分形

断裂切割岩块的块度形成机制，利用能量守恒关系，

建立损伤–能量–碎块尺寸理论关系式，并根据块度

分布的自相似性，将岩石块度分布特性应用于岩体块

度分布预测；李成杰等[18-19]对裂隙类组合岩体进行了

能量耗散与破碎分形特征研究；戴兵等[20]研究了在循

环冲击荷载下含孔洞岩石损伤特性与能量耗散。从以

上研究成果可以看出，目前研究主要集中在不同加载

速率和循环冲击载荷作用下硬岩破坏的能量耗散和分

形特征，而将循环扰动冲击和单轴冲击破坏试验结合

研究的还较少。在西部地区的实际工程中，广泛分布

的软弱岩石常遭遇频繁爆破和机械振动扰动，当高加

载速率的动荷载作用于扰动岩体上时，更易造成工程

岩体及支护机构的失稳和破坏[21]。因此，研究软弱岩

石在不同加载速率和次数扰动作用下，遭受破坏性冲

击后的能量耗散和分形特征是有价值的。 
本文利用直径 50 mm 的分离式霍普金森压杆试

验装置（SHPB）对西部地区广泛分布的弱胶结红砂

软岩进行了不同速率扰动冲击后的破坏性冲击试验，

模拟实际工程中的扰动损伤，结合能量耗散理论和分

形理论[22-25]，研究不同冲击速率和冲击次数扰动作用

下，红砂岩在破坏性冲击过程中的能量耗散及破碎块

度分布特征，以期为工程提供相应的理论依据。 

1  单轴冲击压缩试验 
1.1  试样制备 

试样取自西部矿区的白垩系洛河组红砂岩，是典

型的弱胶结砂岩（后文统称为红砂岩），颜色暗红，质

松，由泥质胶结物组成，依据国际岩石力学学会标准，

对试样进行实验室加工处理，选用长径比为 0.5 的试

样进行试验，试样直径为 50 mm，高度 25 mm，试样

的端面平整度经过精细打磨符合规范要求即（平整度

在 0.02 mm 公差范围内），如图 1 所示。同时在制取

试样过程中剔除表面有明显缺陷及超声波检测波速异

常的试样，降低试验结果的离散性，红砂岩的基本物

理力学参数见表 1。 
表 1 红砂岩基本物理力学参数 

Table 1 Basic physical and mechanical parameters of red sandstone 
密度

/(g·cm-3) 

纵波波速 

/(m·s-1) 

单轴抗压强

度/MPa 

弹性模量 

/GPa 

孔隙度 

/% 

1.874 1897 13.78 1.22 22.8 
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图 1 红砂岩试样 

Fig. 1 Red sandstone sample 

1.2  试验方案 

由于红砂岩强度较低，为保证在扰动冲击试验过

程中试样不发生破坏，需要进行试冲击试验来确定扰

动冲击速度和破坏冲击速度。试冲结果发现，当冲击

杆速度在 3.2 m/s 时，试样发生临界破坏，因此以速度

3.2 m/s 作为扰动冲击后的破坏速度，并将此速度下单

次冲击破坏作为对照组（DZ 组）试验，然后分别对

红砂岩试样进行均速为 1.65 m/s 和 1.27 m/s 的扰动冲

击试验，扰动次数为 1，3 和 5，为区别两种速率扰动

冲击，本试验将加载速率为 1.65 m/s 的扰动定义为较

高速率扰动（A 组），加载速率为 1.27 m/s 的定义为低

速率扰动（C 组），从而来模拟实际工程中不同速率冲

击荷载对围岩造成的扰动损伤，最后对经过不同扰动

损伤的试样进行与对照组相同的冲击破坏试验，研究

不同扰动水平下弱胶结红砂岩的能量耗散规律，冲击

破坏后收集碎块进行筛分试验，分析其分形特征，具

体的试验方案如图 2 所示。 

 

图 2 试验方案流程图 

Fig. 2 Flow chart of experimental scheme 

1.3  应力平衡验证 

在扰动冲击试验过程中，为保证试件两端在扰动

冲击过程中受力处于均匀状态，保证试验的可靠性，

因此需对应力平衡性进行验证。图 3 为试件 A1-1 在

第一次扰动冲击时的应力平衡图。由图可知，入射应

力波和反射应力波之和与透射应力波曲线基本重合，

表明扰动冲击时试件达到应力平衡。 

 

图 3 动态应力平衡验证 

Fig. 3 Verification of dynamic stress equilibrium 

2  能量耗散分析 
2.1  能量计算 

入射能量、反射能量、透射能量和耗散能量是

SHPB 测试中的 4 个主要能量。入射能量越大，作用

在试样上的冲击应力越大，试样的损伤程度越大。当

入射能量固定时，透射能量越大，样品的致密性和均

匀性越好。反射能量越大，样品内部损伤越严重。 
因此，分析测试过程中入射能量，反射能量，透

射能量和耗散能量的变化规律可以有效准确反映出样

品内部损伤的变化。各应力波 ( )i t 携带的能量计算公

式如下： 

2
e e e 0

( )d ( I R T)  
t

i iW A E C t t i  ， ， 。
  

(1) 

式中  eA 为输入与输出杆的横截面积； eE 为输入杆

与输出杆材料的弹性模量； eC 为一维应力波波速，本

试验为 5172 m/s； ( )i t 为入射波、反射波和透射波所

对应的应变，如图 4 所示为试件 A1-1 在第一次扰动

冲击时的应变时程曲线。 

 

图 4 动态冲击应变时程曲线 

Fig. 4 Curves of strain and time under impact 

根据能量守恒定律，SHPB 冲击试验中的总耗散

能 DW 可表示为 
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D I R T   W W W W   ，             (2) 

式中， IW ， RW 和 TW 分别为入射能、反射能和透射能，

可由式（1）计算得出。 
总耗散能 DW 主要包括以下 3 部分：①产生断裂

面和分支裂纹所用的断裂能量；②试样破碎后飞溅碎

片携带的动能；③其他形式消耗的能量，如热能、声

能等。根据文献[26]的研究可知，后两种耗散能量占

比不足 5%，而在冲击过程中试件产生断裂面、分支

裂纹和破坏所吸收的能量为总耗散能量的主要占比。

因此，试样的总吸收能量可近似用总耗散能表示。 
为衡量扰动冲击作用下耗散能用于试件破坏做功

的能力，引入能量耗散密度 d 的概念，用试样单位体

积能量耗散表示： 

D
d  W

V
  ，

                
(3) 

式中，V为试件体积。 
同时，为了解不同加载速率扰动冲击下红砂岩能

量耗散的强弱，引入能量耗散率 N的概念，通常定义

能量耗散率为总耗散能与入射能的比值，即 
D

I

100% 
W

N
W

  。

            
(4) 

根据式（1）～（4），计算得到试件在冲击扰动

下和破坏后的能量，在研究试样的能量耗散规律时，

主要对引起试样破坏的反射能 RW 、耗散能 DW 、破碎

耗能密度 d 和能量耗散率 N展开分析。 
2.2  扰动冲击后能量耗散分析 

在不同加载速率循环扰动冲击试验中，通过固定

冲击杆的位置以及试冲击试验确定的冲击气压，保证

同一加载速率扰动冲击下的入射波即入射能量是一致

的，当扰动冲击均速分别为 1.65 m/s 和 1.27 m/s 时，

对应的 A、C 两组扰动冲击试样的入射能量能够控制

在 3.85 J±5%和 2.55 J±5%范围内，如图 5 所示，两

组入射能量相差1.3J左右，平均应变率分别为29.84 s-1

和 20.73 s-1，在同一加载速率扰动下，入射能量在合

理的范围内波动，因此试验结果可靠。 

 

 

图 5 不同加载速率扰动冲击下入射能量时程曲线 

Fig. 5 Time-history curves of incident energy under disturbance  

impact with different loading rates 

由图 6 可以看出，在不同加载速率扰动冲击作用

下，透射能远小于反射能和耗散能，这主要是由于入

射能量从高波阻抗的入射杆传递到低波阻抗的岩样

时，能量在弱胶结砂岩内部发生多次反射和耗散，因

此只有少部分能量传递到透射杆。随着扰动冲击次数

的增加，图 6（a），（b）结果显示，A 组反射能由 2.486 
J 升高到 3.109 J，呈单调递增趋势，透射能则由 0.27 J
降低到 0.178 J，呈单调递减趋势，C 组反射能由 1.402 
J 先降低到 1.297 J 再升高到 1.651 J，呈先降低后升高

趋势，透射能则由 0.032 J 先升高到 0.395 J 再降低到

0.031 J，呈先升高后降低趋势，总体 A 组反射能是 C
组的 2 倍左右，且在相同扰动冲击次数下，A 组反射

能与 C 组最大相差 1.509 J。图 6（c）表明，A 组耗散

能除首次扰动冲击 1.03 J 略高于 C 组 0.986 J 外，其余

均低于 C 组，呈单调递减，C 组则呈先升高后降低，

且 A 组下降速率高于 C 组。图 6（d）表明，不同加

载速率扰动下的能量耗散率 N 变化趋势与耗散能相

似，扰动加载速率较低的 C 组试样的平均 N 值为

40.5%，明显高于 A 组的 23.9%，说明 C 组试样用于

破坏所吸收能量的能力强于 A 组试样，但吸收能量多

用于内部损伤扩展，无明显的宏观表现。 
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图 6 扰动冲击下砂岩各能量随冲击次数的变化关系 

Fig. 6 Relationship between energy of sandstone and impact times  

under disturbance impact 

由以上结果可知，在不同加载速率扰动冲击下，

试样的反射能和耗散能呈现较大的差异，加载速率较

高的A组试样反射能高于C组试样，而耗散能则相反。

因此，为了更直观反映不同加载速率及扰动次数冲击

下能量耗散规律，结合图 7 试样在扰动冲击后的宏观

损伤形态进行分析。在首次冲击过后，由于 A 组试样

具有较高加载速率，使得靠近入射杆端的试样表面沿

冲击方向上出现了单条未贯通宏观裂纹，而随着扰动

冲击次数增加到 3 和 5 次时，试样表面未贯通宏观裂

纹的深度沿冲击方向进一步加深，并且在该主裂纹周

边出现掉渣和较大块度剥落现象，该过程中试样宏观

裂纹的深度以及端面颗粒剥落，造成应力波的反射面

积增加，使得反射能呈递增趋势，穿透试样的透射能

降低，耗散能下降。 
对于扰动加载速率较低的 C 组试样，在首次冲击

扰动作用下，除小部分能量造成试样端部的颗粒脱落，

剩余大部分能量对靠近入射端试样局部产生了压实增

强作用，促进了应力波在压实区域的传输，进而造成

第 2 次冲击过程中试样的反射能降低，透射能升高，

试样内部微裂纹的萌生和扩展致使耗散能增加。随着

扰动冲击次数的增加，试样端部颗粒剥落区域面积增

加，试样周边出现微裂纹，但未出现明显的宏观裂隙，

说明在低加载速率扰动作用下，反射能不能对试样造

成明显的宏观损伤，但耗散能降低了试样内部颗粒间

的黏结力，使得颗粒间相对位置在错动和滑移后发生

改变，试样内部微裂隙数量增加，致密性和均匀性降

低，阻碍了能量的传播，造成反射能量增加，透射能

和耗散能降低。 

 
图 7 不同加载速率循环扰动后试样损伤形态 

Fig. 7 Damage morphology of samples after cyclic disturbance at  

different loading rates 

图 8 反映的是不同扰动冲击速率下耗散能密度与

冲击次数的关系。由图中可以看出，随着冲击次数的

增加，不同加载速率扰动下耗散能密度与耗散能变化

趋势基本保持一致，C 组试样的平均耗散能密度为

0.021 J/cm3，高于 A 组试样的 0.0187 J/cm3，进一步说

明了耗散能在低速率扰动且未对试样造成宏观损伤的

C 组试样中，用于试件破坏做功的能力要强于高速率

扰动且具有宏观损伤的 A 组试样。 

3  分形特征 
3.1  破碎块度的分布 

为定量分析试样在不同加载速率及次数扰动基础 
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表 2 扰动作用下红砂岩冲击破碎块度的筛分结果 

Table 2 Screening results of impact fragmentation of red sandstone under disturbing action 

试件编号 筛分直径/mm 总质量
/g Db 0.080 0.160 0.315 0.630 1.250 2.500 5.000 10.000 15.000 30.000 

A1-Z 2.18 3.56 1.52 1.20 0.80 3.44 6.48 2.53 35.82 39.18 96.71 2.365 
A3-Z 2.78 4.41 1.33 1.20 0.72 2.65 7.46 3.33 33.96 37.35 95.19 2.403 
A5-Z 5.49 10.54 3.23 3.35 2.00 6.95 13.39 13.18 9.37 34.07 101.57 2.592 
C1-Z 7.84 5.34 1.38 1.35 0.70 3.35 13.89 24.45 36.46 0.00 94.76 2.586 
C3-Z 8.68 12.39 3.50 3.43 2.15 6.68 12.68 15.64 30.57 0.00 95.72 2.644 
C5-Z 9.40 17.37 4.56 3.35 1.80 7.91 15.73 16.52 16.6 0.00 93.24 2.673 
DZ 3.66 10.41 2.95 2.28 1.19 4.11 4.87 8.50 34.84 23.01 95.82 2.537 

注：试件编号说明，A 和 C 分别表示较高速率扰动组和低速率扰动组，编号 1，3，5 表示需要进行扰动的次数，-Z 表示每组所有

扰动次数完成后的破坏性冲击试验，DZ 表示对照组。

 
图 8 扰动冲击下耗散能密度与冲击次数的关系 

Fig. 8 Relationship between dissipative energy density and impact  

times under disturbance impact 

上，施加相同破坏荷载后的破坏程度，对破坏后的试

样碎块进行收集，选用 0.000～0.080，0.080～0.160，
0.160～0.315，0.315～0.630，0.630～1.250，1.250～
2.500，2.500～5.000，5.000～10.000，10.000～15.000
和 15.000～30.000 共计 10 个等级的分级筛对碎块进

行筛分，并通过高灵敏度电子天平称量每个等级孔径

筛中滞留的碎块质量，筛分结果如表 2 所示，冲击破

坏后的破坏形态如图 9 所示。 

图 9 扰动与未扰动试样冲击破坏后的破碎形态 

Fig. 9 Fracture morphology of disturbed and undisturbed samples  

after impact failure 

由图 9 可以直观看出，与未扰动冲击的对照组相

比，较高加载速率扰动下的 A 组试样，其破碎形态中

保留有大粒径块度，且破碎面与扰动冲击形成的主裂

隙面一致，试样破碎程度弱于 DZ 组。低加载速率扰

动下的 C 组试样，其破碎形态中无明显大粒径块度，

主要以中、小粒径为主，试样破碎程度高于 DZ 组。

因此从最终破碎形态上初步证实了上节扰动冲击过程

中的能量耗散规律。 
通过表 2 计算获得累计筛下物占总质量百分比，

如图 10 所示。 

 

图 10 扰动与未扰动试样冲击破坏后的破碎块度分布 

Fig. 10 Fragmentation distribution of disturbed and undisturbed  

samples after impact failure 

由图 10 可以看出，经过不同扰动冲击的 A、C 两

组破碎块度分布曲线明显位于未扰动冲击组即对照组

（DZ）曲线两侧，高速率扰动的 A 组试样除 A5-Z 组

外，破碎块度分布曲线均位于 DZ 组下方，而低速率

扰动的 C 组试样则位于 DZ 组上方，并且碎块粒径大

于 30 mm 的占比为 0，表明不同加载速率扰动冲击对

破碎块度分布有较大的影响。对比 A、C 两组数据发

现，不同速率扰动冲击下累计筛下物粒径占比不同，

低速率扰动的 C 组试样在小粒径（0～2.5 mm）和中

粒径（2.5～10 mm）占比较大，达到总占比的 61.52%～

82.20%，而高速率扰动的 A 组试样在中粒径（2.5～
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10 mm）和大粒径（10～30 mm）上占比较大，达到

总占比的 68.93%～86.87%，并且在中粒径的占比上，

C 组的占比 29.58%～40.46%大于 A 组的 9.32%～

26.16%，表明经过低速率扰动冲击后的试样吸能率更

高，内部损伤加剧，在遭受破坏性冲击时，表现为破

碎程度更为严重。 
3.2  扰动冲击作用对红砂岩分形维数的影响 

岩石冲击破碎块度具有形状不规则、分布不均等

特点，故需采用分形几何来进行处理，根据分形几何

中的质量–等效尺寸关系，可得红砂岩冲击破碎块度

的分布方程为 
b3

R

T m

  
D

M Ry
M R


 

   
 

。

         
(5) 

式中  R为碎块尺寸；Rm为碎块的最大尺寸（mm）；

MR为碎块尺寸小于 R的累积质量（g）；MT为碎块总

重（g）；Db为分形维数。对式（5）两边取对数可得 

 R
b

T m

lg( ) lg 3 lg  
M Ry D
M R

   
     

   
。

     
(6) 

根据式（6）以及图 11 可知，拟合直线斜率即为

b(3 )D 。 

 

图 11 SHPB 冲击试验中 lg[MR/MT]–lgR曲线 

Fig. 11 Curve of lg[MR/MT]–lgR in SHPB impact tests 

由图 11 可以看出，各组冲击数据散点在双对数曲

线中的拟合直线相关性较好，表明红砂岩在经历扰动

冲击作用后再进行冲击破坏试验的破碎块度具有很好

的自相似性，满足分形特征，其中分形维数值越大，

表明碎块数目越多，碎块尺寸越小，试样的破碎程度

越高。 
根据表 2 中分形维数的计算结果，绘制不同扰动

冲击速率作用下，扰动冲击次数与分形维数之间的关

系图，如图 12（a）所示。由图中可以看出，随着扰

动冲击次数的增加，试样的分形维数都呈现增大趋势，

但增长范围不同，以对照组（DZ）为分界线，C、A

两组试样的增长起点分别位于上、下两侧。A 组试样

的分形维数范围在 2.365～2.592，C 组试样的分形维

数范围在 2.586～2.673，DZ 组的分形维数为 2.537。
上述现象说明分形维数与扰动冲击次数呈正相关，与

扰动冲击速率呈负相关，进一步说明了低扰动速率对

试样内部造成损伤更为严重。 
为研究试样冲击破坏过程中各累积能量耗散规律

与分形特征之间的内在联系。由图 12（b），（c），（d）
所示，经历不同扰动冲击损伤的 A、C 两组试样的累

积反射能、累积耗散能、累积耗散能密度以及分形维

数均随冲击次数的增加呈增大趋势，说明扰动冲击次

数与试样的能量耗散和分形维数呈正相关性。 
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图 12 分形维数与各累积能量关系曲线 

Fig. 12 Relationship between fractal dimension and cumulative  

energy 

具体的累积反射能与分形维数的关系是以对照组

（DZ）为分界点，高速率扰动的 A 组试样，其累积

反射能及增长速率均高于低速率扰动的 C 组试样，但

分形维数却低于 C 组，说明 A 组试样的破碎程度主要

取决于反射能，而在相同扰动冲击次数下，不同扰动

冲击速率的 A、C 两组累积反射能与分形维数呈负相

关性，说明反射能越大其破碎程度反而越低。由图 12
（c），（d）可知，低速率扰动的 C 组试样，其累积耗

散能和耗散能密度及增长速率均高于高速率扰动的 A
组试样，对应分形维数也高于 A 组，说明 C 组试样在

较低扰动冲击速率下能够较大程度地吸收冲击动能，

耗散能主导试样的损伤，即分形维数与累积耗散能呈

正相关性。 
由上述结果可知，在不同加载速率扰动冲击作用

下，A、C 两组试样表现出不同的损伤累积方式。对

于抗拉性能差的弱胶结红砂岩，在较高速率扰动作用

下，A 组试样的能量形式以造成宏观拉剪破坏的反射

能为主，而在低速率扰动作用下，C 组试样则以用于

改变内部弱胶结颗粒间相对位置和微裂隙扩展的耗散

能为主。当具有宏观主裂隙的 A 组试样遭遇较大冲击

破坏荷载时，试样将沿冲击方向的主裂纹发生破坏，

以脆性破坏为主，破碎程度较低；而对于无宏观损伤

但内部损伤更为严重的 C 组试样，破坏主要由试样内

部发育充分的微裂隙扩展和贯通造成，破碎程度较高，

分形维数较大，进一步说明了低速率扰动冲击虽不能

对试样造成宏观损伤，但其对弱胶结砂岩的内部损伤

劣化作用却强于高速率扰动冲击。 
因此，在隧道掘进、硐室开挖以及此类工程后期

的运营维护中，不仅要加强对宏观裂隙发育软弱岩层

的支护工作，更要加强对经受过低速扰动冲击的软弱

岩层损伤探查和支护，因为这部分岩体在遭受破坏性

冲击作用后，破碎程度更为严重。 

 

4  结    论 
利用分离式霍普金森压杆装置对弱胶结红砂岩在

不同加载速率、不同次数扰动冲击以及是否扰动的条

件下，遭受相同冲击荷载破坏过程中的能量耗散与分

形特征展开研究。主要得出以下结论： 
（1）在扰动冲击作用下，随着扰动冲击次数的增

加反射能递增而透射能和耗散能呈减小趋势，其中较

高速率扰动冲击的能量形式以造成试样宏观拉剪破坏

的反射能为主，低速率扰动冲击则以改变试样内部弱

胶结颗粒间相对位置和微裂隙扩展的耗散能为主，且

低速率扰动冲击下试样的耗散能、能量耗散率和能量

耗散密度高于较高速率扰动冲击，表明低速率扰动冲

击下试样的能量利用率更高。 
（2）在冲击破坏试验中，随着扰动冲击次数的增

加，低速率扰动后试样的破碎程度相较于未扰动与高

速率扰动更为严重，对应分形维数 Db 低速率扰动

（2.586～2.673）>未扰动 2.537>高速率扰动（2.365～
2.592），表明分形维数与扰动冲击次数呈正相关，与

扰动冲击速率呈负相关；在相同扰动冲击次数下，低

速率扰动试样的 Db 所对应累积耗散能和耗散能密度

高于较高速率扰动试样，而对应的累积反射能则相反。 
（3）经历扰动冲击后的弱胶结砂岩在冲击破坏过

程中，低速率扰动试样在小粒径（0～2.5 mm）和中

粒径（2.5～10 mm）占比较大，达到总占比的 61.52%～

82.20%，而高速率扰动试样在中粒径（2.5～10 mm）

和大粒径（10～30 mm）上占比较大，达到总占比的

68.93%～86.87%，表明经过低速率扰动冲击后的试样

吸能率更高，内部损伤加剧，在遭受破坏性冲击时，

表现为破碎程度更为严重。 
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《岩土工程学报》青年论坛学术活动进展报告 

为了更好地活跃学术气氛、扩大学术交流和促进学科发

展，并进一步加强《岩土工程学报》与岩土界青年学者的联系，

利用《岩土工程学报》各媒介平台，特别是利用学报微信公众

号平台（岩土学术 CJGE）——它具有学术传播快捷、形式多

样的特点——开展《岩土工程学报》青年论坛。分专题推出

岩土界青年学者学术成果报道和学术演讲报告，学报编辑部邀

请学报青年编委和岩土界青年学术骨干担任论坛各专题的召

集人，组织广大岩土界青年学者参加本论坛的学术交流。 
《岩土工程学报》青年论坛自 2021 年 9 月 7 日开讲以来

已历经半年，半年来论坛组织发布了五个专题方向的 38 个学

术报告，国内外著名高校、科研院所和公司等 33 家单位的青

年学者代表在论坛上作了学术演讲，学术报告的阅读量总计达

到 68176 人次，其中单个报告的最大阅读量达到 9260 人次，

阅读量达 6000 人次以上的报告有 2 个，阅读量达 2000 人次以

上的报告有 8 个，阅读量达 1000 人次以上的报告有 19 个。 
《岩土工程学报》青年论坛第一专题：土工测试与勘察技

术（第一期: 土工测试技术），于 2021 年 9 月 7 日在《岩土工

程学报》微信公众号平台上开讲，共包括 6 个学术报告，各学

术报告的题目见附录 1。第一专题召集人为东南大学、安徽建

筑大学教授蔡国军编委。 

《岩土工程学报》青年论坛第二专题：桩基理论与实践新

进展，于 2021 年 10 月 8 日在《岩土工程学报》微信公众号平

台上开讲，共包括 7 个学术报告，各学术报告的题目见附录 2。
第二专题召集人为同济大学教授梁发云编委。 

《岩土工程学报》青年论坛第三专题：极端环境下的

岩土工程，于 2021 年 11 月 24 日在《岩土工程学报》微信公

众号平台上开讲，本专题共包括 8 个学术报告，各学术报告

的题目见附录 3。第三专题召集人为北京工业大学教授路德

春编委。 
《岩土工程学报》青年论坛第四专题：岩石动力学及

分析方法，于 2021 年 12 月 24 日在《岩土工程学报》微信

公众号平台上开讲，本专题共包括 10 个学术报告，各学术

报告的题目见附录 4。第四专题召集人为华侨大学教授俞缙

编委。  
《岩土工程学报》青年论坛第五专题：软土地基排水

固结理论与工程实践，于 2022 年 2 月 9 日在《岩土工程学

报》微信公众号平台上开讲，本专题共包括 7 个学术报告，

各学术报告的题目见附录 5。第五专题召集人为南京水利科

学研究院教授级高工何宁编委。 
（本刊编辑部  2022 年 3 月）  

附录 1：《岩土工程学报》青年论坛第一专题：土工测试与勘察

技术（第一期: 土工测试技术）报告列表 

1．非饱和土热-水-力耦合试验系统研制及应用（北京交通大

学蔡国庆教授） 
2. 上海软土的小应变特性、HSS 模型参数取值及深基坑变形

分析（同济大学顾晓强教授） 
3．季冻区渠道灾变离心模拟技术（南京水利科学研究院黄英

豪教授级高工） 
4. 基于地震成像的近地表波速测试技术及应用（华中科技大学

苗雨教授） 

5. 液化场地桩-土-结构体系相互作用振动台试验与相关研究

（哈尔滨工业大学唐亮教授） 
6．软土路基压电特性测试（温州大学王军教授） 

附录 2：《岩土工程学报》青年论坛第二专题：桩基理论与实践

新进展报告列表 
1．桩基动力学理论新进展（重庆大学丁选明教授）  
2．砂土液化大变形本构模型在桩基础地震响应研究中的应用

（清华大学王睿教授） 
3．砂性土中桩打入过程多尺度模拟（浙江大学郭宁教授） 
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饱和块状混合回填土地基的一维固结分析 
胡亚元，周焕慧 

(浙江大学滨海和城市岩土工程研究中心，浙江 杭州 310058) 

摘  要：用块状渣土置换软弱地基和回填低洼谷地等是处置工程渣土的有效途径。为了分析饱和块状混合回填土地基

的固结性状，运用混合物理论建立了其一维固结模型。首先，假定块状土固相和充填土固相之间满足等应变条件，获

得了饱和块状混合回填土中各相应变与块状土孔隙变形和充填土孔隙变形的关系式。其次，在小应变条件下，根据自

由能势函数方程建立了饱和块状混合回填土的一维线弹性本构方程，再结合达西定律和应力平衡方程获得了一维固结

控制方程。再次，利用分离变量法得到一维固结解析解，通过退化本文模型与已有模型进行对比，验证了本文模型的

正确性。最后，基于所得解析解，分析了充填土孔隙渗透系数、块状土孔隙渗透系数以及流体交换参数等因素对饱和

块状混合回填土地基固结性状的影响。分析结果表明：充填土孔隙渗透系数对饱和块状混合回填土地基整体固结性状

起主导作用；在固结初期，块状土超孔压会有一定程度的上升，且 3 个参数具有相似的作用机理。 
关键词：工程渣土；饱和双重孔隙介质；混合物理论；一维固结；解析解 
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作者简介：胡亚元(1968—  )，男，博士，副教授，主要从事环境土工和岩石本构关系的研究工作。E-mail： 

huyayuan@zju.edu.cn。 

One-dimensional consolidation analysis of saturated lumpy composite backfill 
foundation 

HU Ya-yuan, ZHOU Huan-hui 
(Research Center of Coastal and Urban Geotechnical Engineering, Zhejiang University, Hangzhou 310058, China) 

Abstract: It is an effective way to replace the soft foundation waste and backfill the low-lying valley with the lumpy waste. In 

order to explore the consolidation behaviors of saturated lumpy composite backfill foundation, one-dimensional (1-D) 

consolidation model is established by using the mixture theory. Firstly, based on the assumption of the equal solid strain 

condition between lumpy soil and filling soil, the formulations are obtained between each constituent strain and pore 

deformations in lumpy soil and filling soil. Then, under small strain, the 1-D linear elastic constitutive equations for the 

saturated lumpy composite backfill soil are derived by applying the free energy potential constitutive equations, and the 

governing equation for 1-D consolidation is provided based on the Darcy’s law and the stress equilibrium equation. Meanwhile, 

its analytical solution is gained by using the separation variable method, and the contrast between the degenerating model and 

other existing ones shows the validity of the proposed model. Finally, the influences of two pore permeability coefficients and 

fluid exchange parameter on the characteristics of 1-D consolidation for the saturated lumpy composite backfill foundation are 

studied by adopting the analytical solution. The analysis results indicate that the permeability coefficient in filling soil plays a 

leading role in the consolidation behaviors, and the pore pressure in the lumpy soil increases to a certain extent at the initial 

stage of consolidation and three parameters have the similar mechanism. 
Key words: construction waste; saturated double-porosity medium; mixture theory; 1-D consolidation; analytical solution

0  引    言 
随着中国经济迅速发展和城市化水平不断提高，

促使旧城改造、轨道交通建设和地下空间开发蓬勃发

展，产生了大量的工程渣土[1]。工程渣土的另一个来

源是采矿工程的开采废料[2]，如露天矿山开采产生的

块状黏土等废弃物。据统计，中国每年约产生 20 亿吨

工程渣土[3]。以往通常采用渣土场方式处置这些工程

渣土，不仅严重占用土地资源，污染环境，而且还会

诱发滑坡、泥石流等地质灾害，危害人民生命安全，

─────── 
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造成巨大财产损失[4]。为了解决渣土场地逐渐饱和、

土地资源日益匮乏等问题，变废为宝，在一些发达国

家和中国沿海沿湖地区，经常利用它们置换建筑物软

弱地基土层，回填低洼谷地、围垦沿海沿湖滩涂，充

当民用、工业和基础设施用地[5-7]。 

以往针对回填土地基固结特性的研究中，通常把

回填土地基视为与天然地基一样的单重孔隙介质，采

用经典的 Terzaghi 理论或 Biot 理论进行固结分析。然

而，在实际工程中，为了提高地基强度和降低沉降，

有很大一部分回填土采用的是块状黏土或块状渣土，

造成孔隙在空间上不均匀分布，使得此类回填土地基

具有明显的双重孔隙结构：一类是块状土内的小孔隙，

另一类是块状土之间的大孔隙[8-11]，以下分别简称为

块状土孔隙和块状土裂隙。与经典双重孔隙介质略有

不同的是，在块状回填土的块状土裂隙中，还夹杂着

丰富的充填土。本文把具有这种骨架的饱和土体称为

饱和块状混合土，以区别于其它结构的土体。在国外，

针对饱和块状混合回填土地基的研究已逐步突破

Terzaghi 理论或 Biot 理论的局限性，形成了独特的固

结理论和固结方程，但在国内，有关饱和块状混合回

填土的文献报道凤毛麟角，尚未开展有效的研究。 

国外的饱和块状混合回填土固结理论主要有两种

思路： 

（1）借助于 Barrenblatt 等[12]开创的双重孔隙介

质理论来展开。Aifantis[13]把 Barrenblatt 等[12]双重孔隙

介质概念引入岩土领域，采用双有效应力理论建立了

饱和双重孔隙介质的线弹性本构方程。Li 等 [14]和

Sanchez 等[15]从混合物功共轭能量方程出发，建立了

非饱和双重孔隙介质的弹塑性本构模型。在本构模型

的理论基础之上，一些学者开展了相关固结理论的研

究。Khalili 等[16]利用自身提出的饱和双重孔隙线弹性

本构模型建立固结理论，运用有限差分法分析了饱和

双重孔隙介质在均布荷载作用下的固结沉降特性。

Yang等[17]利用Nogami等[18]提出的饱和双重孔隙介质

一维固结方程，分析了考虑回填土自重影响的饱和块

状回填土地基固结特性。上述固结理论均未考虑块状

土裂隙中夹杂的充填土的力学性质。 

（2）采用均匀化理论来研究饱和块状混合土体的

固结特性。Shi 等[19]将饱和块状混合土体视为均质材

料，建立了它在一维条件下的固结模型，通过对比数

值模拟结果和试验数据来研究饱和块状混合土体的一

维固结特性。Shi 等[19]的固结模型虽然考虑了块状土

裂隙中充填土的影响，但忽略了混合物各组分的体积

分数之和等于 1 这一基本条件。本文汲取上述两种固

结理论的优点，结合混合物理论和双重孔隙介质理论

来建立饱和块状混合回填土的本构方程，进而建立饱

和块状混合回填土地基的一维固结方程，并利用分离

变量法求解得到一维固结解析解。将退化后的本文模

型与已有模型进行对比，验证了本文模型的正确性。

最后，通过模型参数对比，分析了饱和块状混合回填

土地基固结性状。 

1  饱和块状混合回填土组分体积分数 
图 1 给出了饱和块状混合回填土的结构特征：饱

和块状混合回填土由块状土固相、块状土孔隙流相、

块状土裂隙中的充填土固相和充填土孔隙流相组成。

本文用 L 表示块状土，LS 表示块状土固相，LP 表示

块状土孔隙流相；用 F 表示块状土裂隙，FS 表示块状

土裂隙中充填土固相，FP 表示块状土裂隙中充填土孔

隙流相（块状土裂隙中未被充填土固相所占有的那部

分孔隙被流相全部占有）。令 {LS, FS,LP,  FP}为各

组分指标，  表示 组分体积分数，有 
           LS FS LP FP 1         。 (1) 

令 r 是 组分的真实（材料）密度，  为 组分的

平均密度， r     。 

 
图 1 饱和块状混合回填土特征单元体示意图 

Fig. 1 Schematic diagram for representative volume element of  

saturated lumpy composite backfill soil 
从图 1 可以看出，饱和块状混合回填土可分成块

状土和充填土两部分来考虑。块状土部分可视为由块

状土固相基质和块状土孔隙流相组成的饱和块状土孔

隙介质，而充填土部分可视为由充填土固相基质和充

填土孔隙流相组成的饱和充填土孔隙介质。再将饱和

充填土孔隙介质嵌套在饱和块状土孔隙介质之间的裂

隙中组合成饱和双重孔隙介质（饱和块状混合回填

土）。为了记述简便，下文将饱和块状土孔隙介质简称

为饱和块状土，把饱和充填土孔隙介质简称为饱和充

填土，把饱和块状混合回填土称为饱和双重孔隙介质。

因此，饱和块状土和饱和充填土在饱和双重孔隙介质

中的体积分数分别为 L LS LP    和 F FS FP    ，满足

L F 1   。当把饱和块状土和饱和充填土视为两个单
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独的混合物时，块状土固相的体积分数为 L
LS  

LS L/  ，块状土孔隙流相的体积分数为 L
LP LP /   

L ，满足 L L
LS LP 1   ；充填土固相的体积分数为 F

FS  

FS F/  ，充填土孔隙流相的体积分数为 F
FP FP /   

F ，满足 F F
FS FP 1   。令 L

LS 为块状土固相在饱和块

状土中的平均密度， F
FS 为充填土固相在饱和充填土

中的平均密度，则有 L L
LS LS rLS   ， F F

FS FS rFS   。 

2  饱和块状混合回填土组分应变 
在一维小应变条件下，假定竖向为 x 方向，应变

以压为正。令 S 为固相应变， FP 为充填土孔隙流相

应变， LP 为块状土孔隙流相应变。为了考虑块状土

孔隙和充填土孔隙变形对饱和块状混合回填土中各相

变形相互耦合机制的影响，本文将 S ， FP 和 LP 进行

分解，来获得本构建模所需的应变和应力状态变量。 

2.1  固相应变表达式 

在双重孔隙介质中，固相应变可拆分为块状土固

相应变和充填土固相应变来考虑。令 LS 为块状土固相

应变， FS 为充填土固相应变。假定固相和流相之间不

存在质量交换，根据混合物理论[20-21]可知，块状土固

相和充填土固相的质量守恒方程分别为 

 LS LS LS
LS LS LS

d d d
0

d d d
v

t x t
 

       ，  (2) 

FS FS FS
FS FS FS

d d d
0

d d d
v

t x t
 

        ，  (3) 

式中， LSv 和 FSv 分别为块状土固相和充填土固相的速

度。先来推导块状土固相应变的表达式，求解式（2）
并根据初始应变为零可得 

             LS
LS

LS0

ln





   。 (4) 

式中， LS0 为块状土固相的初始平均密度，令 L0 为

块状土整体的初始体积分数， L
LS0 为块状土固相在块

状土中的初始体积分数， rLS0 为块状土固相的初始真

实密度，将 LS LS rLS   ， L
LS LS L/   代入式（4）得 
L
LS rLSL

LS L
L0 LS0 rLS0

ln ln ln 


  
     。 (5) 

式（5）中的 L L0ln( / )  与块状土整体在双重孔隙介质

中的体积分数有关，鉴于块状土整体在双重孔隙介质

中起到骨架作用，而块状土裂隙体积分数 F 与块状土

整体的体积分数 L 之和等于 1，故称 H L L0ln( / )  
为块间裂隙骨架应变；类似地， L L

D LS LS0ln( / )   可

称为块状土孔隙骨架应变； LS rLS rLS0ln( / )   可称为

块状土固相基质应变，则式（5）可表示为 
       LS H D LS        。          (6) 

式（6）表明，块状土固相应变可分解为块间裂隙骨架

应变 H 、块状土孔隙骨架应变 D 和块状土固相基质

应变 LS 之和。 
同理，求解式（3）可以得到充填土固相应变的表

达式为 
            FS F C FS        ， (7) 

式中， F F F0ln( / )   为块间裂隙应变， F0 为充填土

整体的初始体积分数， F F
C FS FS0ln( / )   为充填土孔隙

骨架应变， F
FS0 为充填土中固相组分的初始体积分数，

FS 为充填土固相基质应变， rRS0 为充填土固相的初

始真实密度。由式（7）可知，充填土固相应变可分解

为块间裂隙应变、充填土孔隙骨架应变和充填土固相

基质应变之和。 
根据定义， C 与充填土孔隙流相的体积分数相

关， D 与块状土孔隙流相的体积分数相关，同时，由

于 L 与 F 之和为 1，故从式（5）和式（7）的推导过

程可知式（5）中 H 与式（7）中 F 相关联。式（5）
和（7）的应变分解方式有利于突显块状土孔隙变形和

充填土孔隙变形在双重孔隙介质各相耦合机制中的纽

带作用。由于块状土和充填土排列紧密，两者之间可

近似认为不存在相对位移，因而本文假定块状土固相

和充填土固相满足等应变条件，即 LS FS  。根据混

合物的均匀化理论[22]，固相应变可表示为     

 L LS F FS
S LS FS

L F

   
  

 


  


  。     (8) 

2.2  流相应变表达式 

令 FP 为充填土孔隙流相应变， LP 为块状土孔隙

流相应变。根据混合物理论[20-21]可知，充填土孔隙流

相和块状土孔隙流相的质量守恒方程为 
FP FP FP

FP FP FP FP
d d d

d d d
v c

t x t
 

        ，  (9) 

LP LP LP
LP LP LP LP

d d d
d d d

v c
t x t
 

        ， (10) 

式中， FPv 和 LPv 分别表示充填土孔隙流相和块状土孔

隙流相的速度， FPc 和 LPc 分别表示充填土孔隙流相和

块状土孔隙流相的质量交换率，且两者满足 FP LPc c   
0 。求解式（9）和式（10）并根据初始应变为零可得 

           FP FP
FP 0

FP0 FP

ln d
t c t


 

     ，  (11) 

           LP LP
LP 0

LP0 LP

ln d
t c t


 

     ，  (12) 

式中， FP0 和 LP0 分别为充填土孔隙流相和块状土孔

隙流相的初始平均密度。令 FP0 和 LP0 分别为充填土

孔隙流相和块状土孔隙流相的初始体积分数， rFP0 和

rLP0 分别为充填土孔隙流相和块状土孔隙流相的初

始真实密度。利用 FP FP rFP   和 LP LP rLP   ，式（11）
和式（12）可表示为 

     FP rFP FP
FP 0

FP0 rFP0 FP rFP

ln ln d
t c t 


   

      ，  (13) 
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 LP rLP LP
LP 0

LP0 rLP0 LP rLP

ln ln d
t c t 


   

      。   (14) 

根据式（5）和式（7）并在小应变情况下略去高阶项

得 
       H L L0 L L0 L0ln( / ) ( ) /          ，   (15) 

F L0 F0 H( / )       ，               (16) 
   L L L L L

D LS LS0 LS LS0 LS0ln( / ) ( ) /         ， (17) 
   F F F F F

C FS FS0 FS FS0 FS0ln( / ) ( ) /         。  (18) 

小应变条件下充填土孔隙流相和块状土孔隙流相

基质应变分别为 
              FP rFP rFP0ln( / )     ，  (19) 
              LP rLP rLP0ln( / )     。  (20) 

将式（15）～（20）代入式（13）和式（14），结合小

应变情况下 FP FP0  、 LP LP0  可得 

  L0 FS0 FP
FP H C FP 0

F0 FP0 FP0 rFP

d
t c t 

   
   

        ， (21) 

    LS0 LP
LP H D LP 0

LP0 LP0 rLP

d
t c t

   
  

       。 (22) 

在实际工程中，流体的流出量和流入量更具普适

性，定义充填土孔隙流相渗入量 FP FP0 FP S( )     ，

块状土孔隙流相渗入量 LP LP0 LP S( )     ，结合式（8）
和式（21）,（22）可得 FP 和 LP 的表达式分别为 

F0 FP
FP FP0 C FP FS 0

FP0 rFP

d
t c

t


    
 

      
 

  ， (23) 

  L0 LP
LP LP0 D LP LS 0

LP0 rLP

d
t c

t


    
 

      
 

   。(24) 

3  饱和块状混合回填土本构方程 
3.1  各组分应力关系 

在一维小应变条件下，令 为饱和块状混合回填

土的总应力，  为 组分的应力，则有 
          LS FS LP FP=         。 (25) 

令 LSP 和 FSP 分别为块状土固相基质和充填土固相

基质的真实应力， LPP 和 FPP 分别为块状土孔隙流相和

充填土孔隙流相孔压。根据混合物理论[20-21]，各组分

应力和基质真实应力存在以下关系： = P    ，则式

（25）可表示为 
      LS LS FS FS LP LP FP FP= P P P P         。 (26) 

先考虑块状土，它由块状土固相和块状土孔隙流

相组成，令 LP 为块状土整体所受的总应力，则相应的

应力关系为 
 L L

L LS0 LS LP0 LP L0 LS0 LS LP0 LP=( + ) / +P P P P P      ， (27) 

同理可得，充填土相应的应力关系为 
 F F

F FS0 FS FP0 FP F0 FS0 FS FP0 FP=( + ) / +P P P P P      ， (28) 

式中， FP 为充填土整体所受的总应力。最后考虑双重

孔隙介质，它可视为由块状土整体作为基质和充填土

整体作为块状土裂隙组成，则其应力关系满足： 
             L0 L0 F0 F0= P P     。 (29) 

3.2  内能方程 

由于不考虑温度场影响，在推导过程中可以忽略

热流项和热源项。根据混合物理论[20-21]，饱和双重孔

隙介质在小应变条件下的内能方程为 
FP

LS LS FS FS LP LP FP FP
LS

̂


         


           ， (30) 

式中，等号右侧前四项分别为各组分的机械能，最后

一项为固相和流相之间相对运动产生的能量供给量。

利用 = P    、式（6）～（8）和式（21），（22），
式（30）可进一步表示为 

FP

H H L0 D D F0 C C 0
LS

P P P P  


       


             

          
FP

LP LP FP FP

LSrLP rFP

ˆP c P c





  

     ，    (31) 

式中， H FP P  表示饱和块间裂隙介质有效应力，

D L LPP P P  表示饱和块状土有效应力， C F FPP P P 

表示饱和充填土有效应力。 
3.3  本构方程 

假定受力过程满足热力学局部平衡假定[20]，则内

能可表示为 H D C( , , , , )       ，对 求全微分后由

式（31）和理性力学的 Coleman 关系式[23]可得 

     = 




， H
H

P 






 ， L0 D
D

P 






   ， (32) 

       F0 C
C

P 






 ， 0P 











  ， (33) 

       
FP

LP LP FP FP

LSrLP rFP

ˆP c P c




 
  

      。  (34) 

引入 Helmhotlz 自由能 H D C( , , , , )       ，它与内

能之间的关系为    ，对 求全微分后由式

（32）～（34）得 

   = 






， H
H

P 






 ， L0 D
D

P 






   ， (35) 

  F0 C
C

P 






 ， 0P 











   ，   (36) 

式（35），（36）中 为自由能势函数，就热力学性质

而言是可逆的，故式（35），（36）是饱和双重孔隙介

质在一维小应变条件下的一般弹性本构关系。 
假定温度恒定，饱和双重孔隙介质的初始平衡态

为 H D C 0( , , , , ) ( ,0,0,0,0)      ，在受到微小扰动后

到达一个新的平衡态为 0 H D C( , , , , )     。为了简化本

构方程达到工程实用目的，在饱和双重孔隙介质的本

构模型研究中，通常根据介质的孔隙组合结构和变形

机制来选择应力和应变状态变量，由此各应变状态变
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量产生的机械能可以近似地假定相互独立。故小应变

线弹性情况下自由能 可表示为 
FP

2 2 2 2L0 F0
H H D D C C 0

LS

1 1
2 2 2 2

E E E E  


 
     



     ，

(37) 
式中，等式右边的前三项分别是块间裂隙骨架、块状

土孔隙骨架和充填土孔隙骨架变形引起的机械能，

HE ， DE 和 CE 分别为块间裂隙骨架、块状土孔隙骨架

和充填土孔隙骨架的压缩模量，等式右边的最后一项

反映的是块状土和充填土固相基质（土颗粒）、块状土

和充填土流相基质（孔隙中流体）变形引起的机械能，

LSE 和 FSE 分别为块状土和充填土固相基质的压缩模

量， LPE 和 FPE 分别为块状土孔隙和充填土孔隙流相基

质的压缩模量。由于假定温度保持不变，故式中不含

温度变量。把式（37）代入式（35），（36）再求逆可

得 
               H H H/P E     ， (38) 

D D D/P E     ，     (39) 

C C C/P E     ，       (40) 
/P E    ,  {LS, FS, LP,FP}  。 (41) 

令 SE 为饱和双重孔隙介质整体的压缩模量，结合

（5）～（8）、式（26）～（28）、式（38）～（41）
和 HP ， DP ， CP 的定义可得 

S 11 LS 12 FS 13 FP 14 LPa a a P a P        ， (42) 

11 FS 12 LS 13 FP 14 LPb b b P b P      ，     (43) 

式中， 11
H L0 D LS0 LS

1 1 1a
E E E 

   ， L0
12

F0 H

1a
E




  ，

L0 FP0
13

F0 H

1a
E

 


  ， LP0 LS0
14

H L0 D

a
E E
 


  ， L0

11
F0 H

1b
E




   

F0

C FS0 FS

1
E E




 ， F0 F0
12

H L0 D LS0 LS

1 1b
E E E

 
 

   ， 13b   

FP0 L0

F0 HE
 


  FS0

CE


， LP0 LS0 F0
14

H L0 D

b
E E
  


  。 

结合式（42），（43）和式（26）并化简可得 
S S 12 FP 13 LP/ E A P A P      ，       (44) 

同理，将式（38）～（41）代入式（23），（24）后，

再结合 HP ， DP ， CP 的定义、式（26）～（28）以及

式（43）并化简可得 

FP 12 22 FP 23 LP FP rFP0
( / )d

t
A A P A P c t          ，(45) 

LP 13 23 FP 33 LP LP rLP0
( / )d

t
A A P A P c t          。(46) 

式中 
L011 12

S F0 11 12 F0 H

1 1
( )
c c

E c c E


 
 


    ，    (47) 

12 13
12

11 12

c cA
c c

 


， 11 14
13

11 12

c cA
c c

 


，     (48) 

13 22 FP0 12
22 21

11 12

( )c c cA c
c c


 


， F0 13 14

23
11 12

c cA
c c





 ，(49) 

LP0 11 24
33 23 14

11 12

c cA c c
c c

 
 


  。      (50) 

式中， 11 11c b ， 12 12c b ， FP0
13

C FS0 FS

1c
E E




   ， 14c   

LP0

D LS0 LS

1
E E




  ， FS0 FP0
21

C FP

= +c
E E
 

， L0 FP0 FS0
22

F0 H C

=c
E E

  


  ，

LS0 LP0
23

D LP

=c
E E
 

 , LP0 F0 LS0
24

H L0 D

=c
E E
  


 。 

FPc 和 LPc 根据文献[24]可表示为 

FP rLP LP rFP FP( )c P P      ，      (51) 

LP rFP FP rLP LP( )c P P      。      (52) 

式中  为与渗透和孔隙尺寸有关的流体交换参数，式

（44）～（46）是饱和双重孔隙介质的固相、充填土

孔隙流相和块状土孔隙流相渗入量的线弹性本构方

程。 
将应力用应变表示，式（44）～（46）可转换得 

       S S 12 S FP 13 S LPE A E P A E P      ， (53) 
2

FP 12 S S 22 12 S FP 23 12 13 S LP( ) ( )A E A A E P A A A E P       

        LP FP0
( ) d

t
P P t    ，          (54) 

2
LP 13 S S 23 12 13 S FP 33 13 S LP( ) ( )A E A A A E P A A E P         

FP LP0
( ) d

t
P P t    。          (55) 

4  固结控制方程及其求解 
4.1  固结控制方程 

由于固结方程不考虑体力和加速度，则饱和双重

孔隙介质的应力平衡方程为 

 0
x





  ，               (56) 

将式（53）代入式（56），再利用 S /u x    可得 
2

FP LP
S 12 S 13 S2 0P PuE A E A E

x x x
 

   
  

  ，  (57) 

式中，u 表示饱和双重孔隙介质整体沿 x 方向的位移。 

根据混合物理论，饱和双重孔隙介质中充填土孔

隙流相和块状土孔隙流相的动量守恒方程可简化为 
FP

FPˆ+ 0p
x





  ，            (58) 

LP
LPˆ+ 0p

x





  ，            (59) 

式中， FPp̂ 和 LPp̂ 表示充填土孔隙流相和块状土孔隙流

相的动量供给量，且已忽略体力和加速度相关项。 
充填土孔隙流相和块状土孔隙流相动量供给量满

足 0 S wˆ ( ) /p P v v k             ，将它代入式（58）,
（59）并利用 = P    可得 
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0 S
w

( ) 0
k P

v v
x

 
 




  


  ，       (60) 

式中， {FP,LP}  ， Sv 和 v 分别表示固相、充填土

孔隙流相和块状土孔隙流相的速度，k 为充填土孔隙

流相和块状土孔隙流相的渗透系数。对式（60）求微

分再结合渗入量  的定义以及 v    ， S Sv   可

得 
2

2
w

k P
x

 






  。            (61) 

再将式（54），（55）代入式（61）可得 
2 2

2FP FP FP
12 S 22 12 S2

w

( )k P PuA E A A E
x x t t

 
   

   
 

LP
12 13 S 23 LP FP( ) ( )PA A E A P P

t



  


  ，   (62) 

2 2
LP LP FP

13 S 12 13 S 232
w

( )k P PuA E A A E A
x x t t

 
   

   
 

2 LP
33 13 S FP LP( ) ( )PA A E P P

t



  


  ，   (63) 

式（57）和（62），（63）便是一维小应变条件下的固

结控制方程。 
4.2  解析解 

本文采用高度为 h 的饱和块状混合回填土地基模

型来进行一维固结性状分析，如图 2所示，顶面( 0x  )
施加均布荷载，初始总应力 0 ，该顶面假定自由排水，

而底面( x h )假定为刚性不透水，且渗透系数保持恒

定。由此可得边界条件为 

FP LP(0, ) (0, ) 0P t P t  ， 0
S

(0, ) 1u t
x E




 


  ， (64) 

FP LP( , ) ( , ) 0P h t P h t
x x

 
 

 
， ( , ) 0u h t    ，  (65) 

初始条件为 
FP LP= 0   ， FP FP0( ,0)P x P ， LP LP0( ,0)P x P  ，(66) 

其中初始孔压 FP0P 和 LP0P 可结合 FP LP= 0   和式

（44）～（46）得到。 

 

图 2 饱和块状混合回填土层示意图 

Fig. 2 Sketch of saturated lumpy composite backfill soil layer 

现在来推导固结方程的解析解，先将式（57）对 x
求积分，代入式（64），再对时间 t 求导后，将其代入

式（62）和（63）可得 
2

FP FP LP
FP LP FP2

FF FL

1 1( )=P P PP P
x C t C t


  

  
  

 ， (67) 

2
LP FP LP

LP FP LP2
LF LL

1 1( )=P P PP P
x C t C t


  

  
  

 ， (68) 

式中， FP w FP/ k  ， LP w LP/ k  ， FF FP /C k  

w 22( )A ， FL FP w 23/( )C k A ， LF LP w 23/( )C k A ，

LLC  LP 33/( )wk A 。 

对式（67），（68）作傅里叶变换，再结合式（66）
可求解得 

FP FP 1 LP 2
0

2( , ) [ exp( ) exp( )]sin( )
n

P x t C r t C r t mx
h





   ，(69) 

LP FP 1 FF FP FL 1
0

2( , ) [( ) / exp( )
n

P x t C r A C A rt
h





           

   LP 2 FF LP FL 2( ) / exp( ) sin( )C r A C A r t mx   ，(70) 
式（44）表明，孔压变化引起的应变为  

CS 12 FP0 FP 13 LP0 LP= ( ) ( )A P P A P P       ，  (71) 
将式（69），（70）代入式（71）后沿深度积分可得 t 时
刻的固结沉降为 

12
CS CS FP 1 LP 20

0

2( ) d [ exp( ) exp( )]
h

n

Au t x C rt C r t
m h






    

      13
FP 1 FF FP FL 1 LP 2

0

2 [( ) / exp( ) (
n

A
C r A C A rt C r

m h





     

FF LP FL 2 12 FP0 13 LP0) / exp( )]A C A r t A P h A P h   ，(72) 
按沉降定义的平均固结度为 

CS CS( ) / ( )U u t u    ，          (73) 

式中， CS( )u t 为 t 时刻的固结沉降， CS ( )u  为最终固结

沉降。式（72）中 
(2 1)π / 2m n h    ， 

2
FP FF FL LF LP FF LF LL

FF
FL LF FF LL

( )m C C C C C CA
C C C C

   



  ， 

2
FP FF FL LF LP FF LF LL

FL
FL LF FF LL

( )C C C m C C CA
C C C C

  



  ， 

2
FP FF FL LL LP FL LF LL

LF
FL LF FF LL

( )m C C C C C CA
C C C C

  



  ， 

2
FP FF FL LL LP FL LF LL

LL
FL LF FF LL

( )C C C m C C CA
C C C C

    



  ， 

2
FP LP0 FL FF LL FL LF FP0 FF( ( ) 4 ) [(C P A m A A A A P A     

2
LL FF LL FL LF) ( ) 4 1] 2A A A A A m      ， 

LP FP0 FPC P m C    ， 
2

1 FF LL FF LL FL LF( ) 2 ( ) 4 2r A A A A A A       ， 

 2
2 FF LL FF LL FL LF( ) 2 4 2r A A A A A A       。 
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5  固结性状分析  
5.1  固结模型验证 

为了验证本文固结模型的准确性，忽略块状土间

裂隙中的充填土，将本文模型建立的固结控制方程退

化为 Khalili 等[16]获得的固结控制方程。当忽略充填土

时，有 FS0 0  且当 FS0 0  时 FS 0  。结合式（8），
（16），（28），（40）和 CP 的定义可得 

FS0 FS0

FS0
C FS FP0 0

F

lim lim ( ) 0P P P
 


 

     ，  (74) 

再根据 FS 0  和式（4），（7）和式（16）有 C H( /   

F0 D LS)    ，由于 H F0 D LS( / ) 0      ，故 C 存

在不等于零的极限，把它和式（74）代入式（40）得 

FS0 FS0

FS0 FS FP
C0 0

F H F0 D LS

( )lim lim 0
[( / ) ]

P PE
 


     


 

 
  ， (75) 

当 FS0 0  时 FS 0  ，故可取 FS0 FS 0E  ，由式（75）、

11c 表达式可知 11c 是与 C1/ E 同阶的无穷大。 

FS0

L0 L012 12

0
S F0 12 11 F0 H F0 F0 H

1 1 1lim
(1 / )

c c
E c c E E

 
   

   


 

H L0 D LS0 LS

1 1 1
E E E 

     。                (76) 

根据式（75）和 13c 表达式可知 13c 是与 C1 / E 同

阶的负无穷大，因而有 

FS0

12 S S F0 S
12 S 12 S0

11 13 12 13 H L0 D

lim +
/ /

c E E EA E c E
c c c c E E




    


 

F0 S S S
L

LS0 LS D LS0 LS

1
E E E
E E E


 

     ，        (77) 

FS0

14 S S LP0 S S
13 S 14 S0

12 11 D LS0 LS D

lim = = + = +
1 /

c E E E E
A E c E

c c E E E




  


S S
L
LS0 LS LS

E E
E E

   。                   (78) 

同理，当 FS0 0  时 FS 0  可以得到 

2
22 12 S 12 S FP0L

S D LS0 LS FP

1 1 1 1( ) (1 ) +A A E A E
E E E E




         
 

L
D LS0 LS

1 1
E E

 


  ，              (79) 

23 12 13 S 12 S FP0 L
D LS0 LS LS

1 1 1( ) ( )A A A E A E
E E E




      
 

，

(80) 
2

33 13 S FP0 13 S L
D LS0 LS LS

1 1 1( ) (1 )A A E A E
E E E




        
 

 

LP0
LP LS

1 1
E E

   
 

  。             (81) 

再将式（76）～（81）代入式（57），（62）和式

（63）可得 

2
1 2

S 1 22 0P PuE
x x x

 
 

   
  

  ，    (82) 

2 2
FP FP LP FP

2 21 22 LP FP2
w

+ ( )k P P Pu P P
x x t t t

   


  
   

    
 

(83) 
2 2

LP LP LP FP
1 11 12 LP FP2

w

+ ( )k P P Pu P P
x x t t t

   


  
   

    
，

 
(84)          

式中， SP
1 = cc

c c
  ， P

2 =1 c
c

  ， 11 LP0 f S= ( ) (1c c      

1 FP0 P S)( )c c   ， 22 FP0 f P 2 P= ( ) (1 )( )c c c c      ， 

12 21 2 FP0 P S= =( )( )c c     ， L
P D LS0 LS=1/ 1 / ( )c E E ， 

S LS=1/c E ， S=1/c E ， f FP LP1/ =1/c E E 。易对比，式

（82）、式（83）和式（84）分别与文献[16]的式（1）、
式（3）和式（2）完全相同。 

采用 Khalili 等[16]的模型参数，具体数值见表 1，
边界条件同上节所述。将本文退化模型计算所得到的

固结度曲线与文献[16]图 2 的固结度曲线作对比，如

图 3 所示。从图 3 中可以看出，本文的计算结果与

Khalili 等[16]中图 2 的计算结果较为吻合。 
表 1 Khalili 等的模型参数 

Fig 1 Model parameters of Khalili et al 
h/m 

0 / kPa  ES/kPa ED/kPa FP0  

10 100 41.0 10  41.111 10  0.06 

kLP/(m·s-1) kFP//(m·s-1) 1 1/(kPa s )    LP0  
41.0 10  11.0 10  41.001 10  0.54 

FS0 FS / kPaE  EC/kPa   

100 81.0 10    

 
图 3 本文计算结果与 Khalili 等计算结果对比图 

Fig. 3 Comparison of calculated results by authors and Khalili  

et al 
5.2  固结性状分析 

从第 3 节分析可知，固结分析总计需要 11 个基本

参数：4 个骨架压缩模量（ HE ， DE ， CE ， SE ），4
个组分体积分数（ LS0 ， FS0 ， LP0 ， FP0 ），两个渗

透系数（ LPk ， FPk ）和流体交换参数  ，各下标含义
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同上文。其余上文涉及的参数均可由这 11 个基本参数

计算得到。在工程应用时，上述模型参数可按照文献

[16，19，25，26]所述方法测得。 
根据文献[19]所给的各组分初始孔隙比数据确定

各组分体积分数，根据文献[19]中的式（20），（21）
和渗透参数（ A 和 ）确定渗透系数 FPk 和 LPk ，根据

文献[19]中压缩实验数据（如图 4 所示），采用压力间

隔 100～200 kPa 的孔隙比[27]计算块状混合回填土、块

状土和充填土的压缩系数 Sa ， Da 和 Ca ，从而得到 SE ，

HE 则可由式（47）反算得到，具体参数值见表 2。接

下来分别讨论 FPk ， LPk 和  对饱和块状混合回填土地

基模型的一维固结性状的影响，下文均考虑模型中距

顶面 2 m 处（ 2 mx  ）的超孔压和固结度。 

 
图 4 充填土、块状土、块状混合回填土压缩曲线图 

Fig. 4 Compression curves of filling soil, lumpy soil and lumpy  

backfill soil 

表 2饱和块状混合回填土地基模型的模型参数 

Table 2 Model parameters of samples of saturated lumpy  

composite backfill foundation 

0 / kPa  ES/kPa EH/kPa ED /kPa 
100 1577.2 1627 1607.6 

EC/kPa LS0  FS0  kLP/(m·s-1) 
1141.8 0.226 0.154 115.03 10  

kFP/(m·s-1) LP0  FP0  1 1/(kPa s )    
91.22 10  0.271 0.349 91.0 10  

（1）充填土孔隙渗透系数 FPk 的影响 
本小节分析 FPk 对饱和块状混合回填土地基固结

性状的影响。图 5（a）和图 5（b）显示，在固结过程

中，充填土超孔压 FPP 先迅速消散，而后消散速度逐

渐降低。块状土超孔压 LPP 的消散过程则呈现出阶段

性特征：在固结初期， LPP 有一定程度地提高，这是

由于 LPk 和 FPk 相差几个数量级， FPP 先迅速消散，而

LPP 几乎未消散。在这一过程中，部分荷载从充填土

转移到块状土上，致使 LPP 相应升高。 FPk 越大， FPP 消

散越快，荷载转移到块状土的速率越快， LPP 上升幅

度越明显。在固结中期，随着 FPk 不断减小，超孔压

差 LP FP( )P P 逐渐增大，块状土孔隙水更快地流向充

填土孔隙，使得 LPP 消散速度加快。 FPk 越大， FPP 消

散越快，超孔压差 LP FP( )P P 增大越快， LPP 下降速率

越大。在固结后期， FPP 和 LPP 都处于较小值，且两者

间的差值也逐渐减小，超孔压消散速度变得缓慢。图

5（c）表明增大 FPk 会提高饱和块状混合回填土地基整

体的固结速度，这是因为本文考虑孔隙之间流体的相

互交换，增大渗透系数意味着两者间流体交换的速率

加快，从而提高了整体的固结速度。 

 
图 5 不同 FPk 下的超孔压图和固结度图 

Fig. 5 Diagram of excess pore pressure and consolidation degree  

for varying permeability in filling soil 
（2）块状土孔隙渗透系数 LPk 的影响 

    本小节分析 LPk 对饱和块状混合回填土地基固结

性状的影响。图 6（a）和图 6（b）显示，随着 LPk 的

增大，充填土超孔压 FPP 和块状土超孔压 LPP 的消散速

度均加快。随着 LPk 和 FPk 的差异逐渐减小， LPP 和 FPP
消散速度逐渐接近， LPP 在固结初期未出现上升现象，
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但 FPP 的消散速度仍快于 LPP 。图 6（c）表明，增大 LPk ，

饱和块状混合回填土地基的固结速度也会相应提高。 

 
图 6 不同 LPk 下超孔压图和固结度图 

Fig. 6 Diagram of excess pore pressure and consolidation degree  

for varying permeability in lumpy soil 
（3）流体交换参数  的影响 

本小节分析流体交换参数  对饱和块状混合回

填土地基固结性状的影响。图 7（a）和图 7（b）表明，

在固结初期，随着  的减小， FPP 的消散速度加快。

这是因为减小  ，也就减小了块状土孔隙流体和充填

土孔隙流体的交换速率，使得从块状土孔隙流向充填

土孔隙的流体减少，因而 FPP 消散变快。 
图 7（a）和图 7（b）还显示，在固结后期， LPP 和

FPP 都处于较小值。此时  越小， FPP 消散速度也越慢；

在固结初期， LPP 有一定程度地提高，且  越小，升

高幅度越大。这是因为  越小， FPP 消散越快，荷载

从充填土转移到块状土上的速率越快， LPP 升高幅度

也越明显。图 7（c）表明，减小流体交换参数  的值，

饱和块状混合回填土地基的整体固结速度也随之减

小。此外，由于本文考虑到两个孔隙之间流体的交换，

整体固结度的变化应该与平均孔压的变化进行对比。

因而，在图 7（b）和图 7（c）的 2 和 3 情况中，出

现了 LPP 的消散滞后于整体固结度的变化的现象。 

 

图 7 不同  下的超孔压图和固结度图 

Fig. 7 Diagram of excess pore pressure and consolidation degree  

for varying fluid exchange .parameter 

 

6  结    论 
（1）充填土孔隙渗透系数 FPk 、块状土孔隙渗透

系数 LPk 和流体交换参数  均影响着饱和块状混合回
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填土地基的固结特性，随着 3 个因素的增大，饱和块

状混合回填土地基的透水性越好，固结速度越快。在

固结过程中， FPk 占主导作用，它不仅直接影响 FPP 的

消散，还改变了块状土孔隙和充填土孔隙之间的孔压

差 LP FP( )P P ，进而影响着 LPP 的消散。 
（2）在饱和块状混合回填土地基固结初始阶段，

当 FPk 和 LPk 存在较大差异时， FPP 先迅速消散，而 LPP
几乎未消散，部分荷载从充填土转移到块状土上，致

使 LPP 有一定程度提升，且上升幅度随两个渗透系数

差值的增大和流体交换参数减小而增大。 
（3）渗透系数和流体交换参数对饱和块状混合回

填土地基固结性状的影响具有相似的机理：较大的渗

透系数和流体交换参数加快了充填土孔隙和块状土孔

隙之间流体的交换速率，促进了 LPP 和 FPP 的消散，从

而提高了饱和块状混合回填土地基整体的固结速度。 
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干湿循环对不同粒径组崩解性砂岩改良膨胀土的影响 
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摘  要：基于引江济淮工程研究利用河道开挖弃料崩解性砂岩改良膨胀土的长期效果。试验结果表明：①崩解性砂岩

改善膨胀土的压实性和强度特性，岩屑粒径小于 2 mm 时改良土的压实性最优，砂岩物理改良土的直剪指标与岩屑粒径

正相关，砂岩水泥复合改良土的直剪指标主要受水泥改良作用控制，岩屑粒径的影响不明显；②崩解性砂岩对改良土

干湿循环过程中的开裂具有抑制作用，砂岩物理改良土中岩屑粒径大于 10 mm 时其周围土中会出现裂隙集中现象，砂

岩水泥复合改良土的裂隙率明显小于纯水泥改良土，与岩屑尺寸无显著相关性；③崩解性砂岩具有延缓改良土在干湿

循环过程中凝聚力衰减的作用，延缓作用受岩屑尺寸影响，岩屑粒径在砂岩物理改良土中应不大于 10 mm，在砂岩水

泥复合改良土中应不大于 5 mm；④崩解性砂岩微观上的演化特征影响改良土宏观上的裂隙发育和强度衰减规律。 
关键词：膨胀土；崩解性砂岩；粒径；干湿循环；微观机理 
中图分类号：TU452       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2022)04–0643–09 
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Influences of wetting-drying cycles on expansive soils improved with               
disintegrated sandstone with different particle size groups 

LI Guo-wei1, 2, WANG Jia-yi1, 2, CHEN Wei1, 3, WU Jian-tao1, 2, CAO Xue-shan1, 2, WU Shao-fu4 
(1. Key Laboratory of Ministry of Education for Geomechanics and Embankment Engineering, Hohai University, Nanjing 210024, China; 

2. Highway and Railway Research Institute, Hohai University, Nanjing 210024, China; 3. Geotechnical Research Institute, Hohai 

University, Nanjing 210024, China; 4. China Railway 20th Bureau Group Co., Ltd., Xi'an 710016, China) 

Abstract: Based on the project of diverting water from Yangtze River to Huaihe River, the long-term effect of the improved 

expansive soils with disintegrated sandstone waste from river excavation is studied. The results show that: (1) The disintegrated 

sandstone improves the compactness and strength characteristics of the expansive soils. The improved expansive soils have the 

best compactness when the particle size of the disintegrated sandstone is less than 2 mm. The direct shear index of the 

physically improved soils is positively correlated with the particle size of the sandstone. The direct shear index of the 

compositely improved soils is mainly controlled by the improvement of cement, and the influences of particle size of the 

sandstone is not obvious. (2) The disintegrated sandstone can inhibit the cracking of the improved expansive soils during 

wetting-drying cycles. When the particle size of the sandstone is larger than 10 mm, there will be crack concentration in the 

surrounding soils. The crack rate of the compositely improved soils is significantly lower than that of the cement-improved soils, 

and has no significant correlation with the particle size of the sandstone. (3) The disintegrated sandstone has the effect of 

delaying the cohesion attenuation of the improved soils in the process of wetting-drying cycles, and the effect is affected by the 

particle size of the sandstone. The particle size of sandstone shall not be greater than 10 mm in the physically improved soils 

and 5 mm in the compositely improved soils. (4) The microscopic evolution characteristics of the disintegrated sandstone affect 

the macroscopic crack development and strength attenuation of the improved soils. 
Key words: expansive soil; disintegrated sandstone; particle size; wetting-drying cycle; microscopic mechanism

0  引    言 
膨胀土具有很大的工程危害性[1]，采用非膨胀土

封闭是工程中常用的膨胀土边坡防护方法之一。引江

济淮工程引江济巢段、江淮沟通段沿线广泛分布膨胀
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土地层，非膨胀土资源奇缺，原位膨胀土改良利用是

必须的工程措施。物理改良法和复合改良法是常用的

手段[2-3]，由于引江济淮工程兼具输水、航运和改善水

生态三大功能，生活用水的硬度标准限制了掺拌生石

灰改良膨胀土方法的使用，物理改良法及加水泥的复

合改良法等成为可选方案。 
引江济淮工程江淮沟通段下伏崩解性砂岩地层，

河道开挖依次产生的砂岩弃料处于堆场顶层，由于其

不生长植被从而增加环境负担。有效利用崩解性砂岩

生产非膨胀土，可减少膨胀土用量从而减少其风干破

碎工艺产生的工程量，同时提高水泥掺拌的均匀性，

达到保障膨胀土复合改良效果和减排环保的目的。 
研究显示，单粒结构结晶砂可作为物理改良膨胀

土的材料[4-5]。掺砂可有效抑制干湿（冻融）循环作用

导致的改良土强度衰减与裂隙的发育[6-7]。引江济淮工

程的弃料砂为崩解性砂岩遇水崩解的产物，非单粒结

构，颗粒间胶结物含蒙脱石等强亲水性黏土矿物。崩

解岩遇水崩解，崩解程度与吸收水分、环境温度（外

部因素）和胶结物类别、黏土矿物含量、初始裂纹（内

部因素）等有关[8-10]。现有崩解性砂岩的应用研究主

要关注其作为工程填筑材料的属性特征，作为膨胀土

改良的辅助材料还是全新的应用[11]。崩解性砂岩的崩

解特性对改良土性状的长期影响，砂岩改良膨胀土的

长期效果和改良机理还须深入研究。 
不同粒径组的岩屑混合料，是砂岩在工程应用中

的实际状态。本研究基于引江济淮工程，分别将不同

粒径组（<2 mm、2～5 mm、5～10 mm、10～20 mm）

崩解性砂岩岩屑掺入膨胀土进行单一改良，并在此基

础上加入 4%水泥进行对比，通过物理力学试验，和

微观电镜扫描（SEM）等手段，研究岩屑粒径尺寸对

改良膨胀土力学性状稳定性的影响规律，为引江济淮

河道工程膨胀土边坡防护问题的合理解决和运行期工

程管理提供技术支持。 

1  试验材料 
本试验所用膨胀土取自引江济淮工程菜巢线小合

分线段，为黑褐色黏土；崩解性砂岩取自引江济淮工

程江淮沟通试验工程段，岩体呈暗红色，表面砂感强，

遇水软化崩解，岩石二次循环耐崩解性指数 Id2为 0，
为强崩解性砂岩。水泥采用普通硅酸盐水泥（P.O 
42.5）。膨胀土自由膨胀率为 62%，掺入 30%（质量比）

砂岩岩屑后自由膨胀率降低至 47%，在此基础上掺入

4%（质量比）水泥自由膨胀率降低至 31%。膨胀土与

崩解性砂岩基本物理性质参数见表 1，X 射线衍射试

验统计结果见表 2。 

表 1 膨胀土与崩解性砂岩基本物理性质指标 

Table 1 Basic physical property indexes of expansive soils and  

disintegrated sandstone 

土样 自由膨

胀率/% 
液限 
/% 

塑限 
/% 

塑性 
指数 

颗粒组成/% 
砂粒 粉粒 黏粒 

膨胀土 62 52 24 28  1.1 87.7 13.2 
崩解性砂岩 24 36 19 17 54.1 35.2  7.7 

表 2 膨胀土与崩解性砂岩 X 射线衍射试验结果（质量分数） 

Table 2 Results of X-ray diffraction experiment of expansive soils 

and disintegrated sandstone (mass fraction) 

土样 蒙脱石 
/% 

蛭石 
/% 

水云母 
/% 

高岭 
石/% 

绿泥 
石/% 

石英 
/% 

长石 
/% 

方解石 
/% 

膨胀土 27 4 11 4 2 14  8 30 
崩解性砂岩 12 6  6 5 4 45 22 — 

2  试验方案 
2.1  基本物理性质试验 

崩解性砂岩破碎过筛，分别得到粒径<2 mm，2～
5 mm，5～10 mm 及 10～20 mm 的岩屑，各以 30%（质

量比）[12]的掺量加入膨胀土中实现物理改良，称为物

理改良土。同时，在此基础上，添加 4%（质量比）

水泥对膨胀土实施复合改良，称为复合改良土。对物

理改良土与复合改良土进行室内物理力学性质试验。 
根据《土工试验规程》（SL 237—1999）[13]对改良

土进行轻型击实试验，得到最优含水率与最大干密度。 
按最优含水率制备土+岩混合料、土+岩+水泥混

合料，以 95%压实度击入 300 mm×300 mm×120 mm
的木模中，以φ61.8 mm×20 mm 环刀在木模中取样，

放入真空吸水仪中抽真空 1 h 以上，再缓缓注入清水

直到水面高于试样 2 cm 以上，静置 12 h 使试样充分

饱和，对饱和后的试样进行直接快剪试验。掺加水泥

的试样需在养护箱内养护至 28 d 龄期，再取出进行上

述室内物理试验，养护箱维持在温度 20℃、湿度 95%
的恒定状态。 
2.2  干湿循环试验 

对素土及改良土进行干湿循环试验，采用先干后

湿的顺序。对所有土样进行饱和，定义饱和土样为初

始状态，将饱和后的土样放入温度 45℃、湿度 50%的

恒温恒湿箱中干燥 12 h，再放入真空吸水仪中进行真

空饱和 12 h（试样达到饱和含水率），此为一次干湿循

环。 
每次干燥后，对试样表面进行拍照，记录其表面

裂隙发展情况，并对循环次数为 0，1，3，5 次的试样

进行饱和状态下的直接快剪试验。 
2.3  扫描电镜微观试验 

对未经历干湿循环和干湿循环 5 次后的土样进行

饱和，将饱和后的土样切成小块，放入冻干机中进行

冷冻干燥。将冷冻干燥后的试样掰开露出新鲜面，将
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试样置于金属圆盘上，新鲜面朝上，底部尽量平整，

放入真空镀膜仪内喷金，取出后在试样侧面涂抹导电

胶，使试样上侧喷金部分与圆盘以导电胶相连。采用

SU3500 日立扫描电子显微镜（SEM）对试样表面微

观形貌进行观察并拍摄图像。 
根据 SEM 图像进行定性分析和定量分析，观察

干湿循环对改良土微观结构的影响情况，探索孔隙变

化规律，从微观角度解释改良土改性机理与性状稳定

性，并与宏观试验结果比对。 

3  改良土的物理力学性质 
3.1  击实特性 

图 1 为击实试验结果，相关数据列入表 3，表中

变化率为膨胀土经改良后击实参数的变化程度，素土

变化率定义为 0。 

 

图 1 素土及改良土击实结果 

Fig. 1 Compaction results of plain and improved soils 

表 3 素土及改良土最优含水率与最大干密度值汇总 

Table 3 Optimum moisture contents and maximum dry densities of  

plain and improved soils 

击实材料 
砂岩 

粒径组 
/mm 

水泥 
含量 
/% 

最优含水率 最大干密度 
数值 
/% 

变化率 
/% 

数值 
/(g·cm-3) 

变化率 
/% 

素土 无 0 22.8 0 1.56 0 

砂岩+ 
膨胀土 

<2 0 20.0 -12.28 1.66 6.41 
2～5 0 19.8 -13.16 1.62 3.85 

5～10 0 19.4 -14.91 1.62 3.85 
10～20 0 19.1 -16.23 1.61 3.21 

素土+水泥 无 4 22.0  -3.51 1.59 1.92 

砂岩+ 
膨胀土 
+水泥 

<2 4 17.8 -21.93 1.68 7.69 
2～5 4 18.8 -17.54 1.66 6.41 

5～10 4 18.8 -17.54 1.63 4.49 
10～20 4 17.9 -21.49 1.65 5.77 

图 1 显示，与素土相比，物理改良土和复合改良

土的最优含水率下降，最大干密度增大。砂岩岩屑的

掺入改善膨胀土的击实特性，加入水泥后，复合改良

土击实特性得到进一步改善。 

物理改良土的最优含水率与岩屑粒径负相关。物

理改良时掺入的岩屑粒径增大，使改良土整体比表面

积降低，导致吸水性能降低，最优含水率降低。 
掺入的岩屑粒径小于 2 mm 时，改良土最大干密

度最大。岩屑粒径小于 2 mm 时，土岩混合均匀性相

对最好，故压实性改善最大。 
3.2  抗剪强度特性 

图 2 为直接快剪试验结果，相关数据列入表 4，
表中变化率为膨胀土经改良后直剪指标的变化程度，

素土变化率定义为 0。 
图 2 显示，与素土相比，物理改良土的凝聚力和

内摩擦角均增大，且与岩屑粒径正相关；复合改良土

凝聚力和内摩擦角进一步显著增大，与岩屑粒径无显

著相关性。 

 

图 2 素土及改良土凝聚力 c、内摩擦角 φ值 

Fig. 2 Cohesions and internal friction angles of plain and  

improved soils 

表 4 素土及改良土凝聚力 c、内摩擦角 φ值 

Table 4 Cohesions and internal friction angles of plain and  

improved soils 

试样 
材料 

砂岩 
粒径组 

/mm 

水泥 
含量 
/% 

凝聚力 c 内摩擦角 φ 
数值 
/kPa 

变化率 
/% 

数值 
/(°) 

变化率 
/% 

素土 无 0  28.75 0  6.97 0 

砂岩+ 
膨胀土 

<2 0  34.40  19.65  9.39  34.72 
2～5 0  40.46  40.73  7.11   2.01 
5～10 0  45.50  58.26  8.07  15.78 

10～20 0  56.64  97.01 11.65  67.14 
素土+
水泥 无 4 147.90 414.43 20.90 199.86 

砂岩+ 
膨胀土 
+水泥 

<2 4 138.40 381.39 33.38 378.91 
2～5 4 121.25 321.74 19.83 184.51 
5～10 4 146.75 410.43 31.77 355.81 

10～20 4 143.63 399.58 35.53 409.76 

由此，物理改良的效果为，岩屑粒径增大，导致剪

切时克服颗粒间错位或翻滚时的摩擦阻力增大，即抗

剪强度增大，具体表现为内摩擦角和凝聚力增大[14]。
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复合改良的效果为，水泥水化作用产物显著增强了土

颗粒的胶结强度，一定程度上掩盖了砂岩岩屑的改良

作用影响，具体表现为复合改良土的凝聚力和内摩擦

角与水泥的改良作用密切相关，与岩屑粒径无显著相

关性。 

4  改良土性状稳定性与岩屑粒径的关系 
4.1  裂隙开展规律 

图 3，4 分别为干湿循环作用下物理改良土与复合

改良土试样表面裂隙的发展过程与分布情况。图中照

片拍摄时保持相同视距、视角和环境条件。 

 
(a) 素土裂隙开展 

 

(b) 10～20 mm 岩屑物理改良土裂隙开展 

 

(c) 5～10 mm 岩屑物理改良土裂隙开展 

 

(d) 2～5 mm 岩屑物理改良土裂隙开展 

 
(e) <2 mm 岩屑物理改良土裂隙开展 

注：从左往右分别为干湿循环 1，2，3，4，5 次裂隙图像 

图 3 物理改良土在干湿循环作用下的裂隙开展情况 

Fig. 3 Crack development of physically improved soils under  

wetting-drying cycles 

 
(a) 素土+水泥裂隙开展 

 
(b) 10～20 mm 岩屑复合改良土裂隙开展 

 
(c) 5～10 mm 岩屑复合改良土裂隙开展 

 

(d) 2～5 mm 岩屑复合改良土裂隙开展

 

(e) <2 mm 岩屑复合改良土裂隙开展 

注：从左往右分别为干湿循环 1，2，3，4，5 次裂隙图像 

图 4 复合改良土在干湿循环作用下的裂隙开展情况 

Fig. 4 Crack development of compositely improved soils under  

wetting-drying cycles 

①素土试样。如图 3（a）所示，试样在首次干湿

循环后仅产生 1～2 条裂隙，逐步加宽延长发展为主裂

隙，并衍生出多条微小裂隙，分布不均，试样整体收

缩明显。②10～20，5～10，2～5 mm 岩屑物理改良

土试样。如图 3（b）～（d）所示，裂隙主要存在于

土岩界面，微小裂隙少，岩屑粒径越大试样整体收缩

越不明显。其中 10～20 mm 岩屑所在试样，无岩屑分

布位置裂隙开展明显。③<2 mm岩屑物理改良土试样。

如图 3（e）所示，试样仅有一条主裂隙，几乎无小裂

隙生成，整体收缩较明显。④复合改良土试样。由图

4 可知，复合改良土试样表面无明显裂隙发生，纯水

泥改良土试样表面有明显裂隙发生和发展。 
使用 Matlab 软件对裂隙图像进行二值化处理，并

提取裂隙率数据，将裂隙率结果绘于图 5，6。 

 

图 5 物理改良土在干湿循环作用下的裂隙率变化 

Fig. 5 Change of crack rate of physically improved soils under  

wetting-drying cycles 
图 5 为物理改良土裂隙率随干湿循环的变化情

况。图 5 显示，首次干湿循环后，素土的裂隙率最大，

10～20 mm 岩屑改良土裂隙率最小，其他粒径组岩屑

改良土介于两者之间。由此可知，砂岩岩屑对膨胀土

裂隙开展具有抑制作用，因为砂岩膨胀性较低，受干

湿循环影响较膨胀土小，物理改良土中膨胀土占比下

降，故减弱了干湿循环导致的裂隙开展，同时岩屑颗

粒增大了改良土的内摩擦角，对膨胀土的膨胀收缩也
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起到抑制作用。岩屑粒径越大，膨胀土胀缩时所要克

服颗粒间摩擦阻力越大，本文试验结果中岩屑粒径为

10～20 mm 时就有明显体现。5 次干湿循环过程中，

各试样裂隙率总体上呈略微增长趋势。 
图 6 为复合改良土裂隙率随干湿循环的变化情

况。图 6 显示，复合改良土裂隙率远小于物理改良土。

首次干湿循环后，纯水泥改良土试样裂隙率最大，其

他含砂岩岩屑试样的裂隙率近似相同。5 次干湿循环

过程中，各试样的裂隙率总体上无明显变化。 

 

图 6 复合改良土在干湿循环作用下的裂隙率变化 

Fig. 6 Change of crack rate of compositely improved soils under  

wetting-drying cycles 

将裂隙率相关数据列入表 5，6，表中首末裂隙率

比为第 1 次与第 5 次干湿循环后裂隙率的比值。 
表 5 物理改良土在干湿循环作用下的裂隙率 

Table 5 Crack rate of physically improved soils under  

wetting-drying cycles 
不同粒径组砂岩 

+膨胀土 
干湿循环后试样裂隙率/% 首末裂隙

率比/% 1 2 3 4 5 
素土 13.72 15.53 16.95 16.70 16.32 84.07 

岩屑粒径 <2 mm 12.24 13.26 14.53 14.49 14.87 82.31 
岩屑粒径 2～5 

mm 12.48 12.79 12.68 14.44 14.44 86.43 

岩屑粒径 5～10 
mm 11.68 11.89 12.68 12.62 14.87 78.55 

岩屑粒径 10～20 
mm  9.27  8.70 10.36 10.03 10.53 88.03 

表 6 复合改良土在干湿循环作用下的裂隙率 

Table 6 Crack rate of compositely improved soils under wetting-  

drying cycles 
不同粒径组砂岩 
+膨胀土+4%水泥 

干湿循环后试样裂隙率/% 首末裂隙率

比/% 1 2 3 4 5 
素土+水泥 4.07 4.59 4.65 4.58 4.64 87.72 

岩屑粒径 <2 mm 1.62 1.66 1.66 1.61 1.63 99.39 
岩屑粒径 2～5 

mm 1.78 1.78 1.81 1.68 1.83 97.27 

岩屑粒径 5～10 
mm 1.22 1.17 1.68 1.60 1.65 73.94 

岩屑粒径 10～20 
mm 1.34 1.29 1.41 1.50 1.85 72.43 

表 5，6 数据显示，物理改良土首末裂隙率比为

78.6%～88.0%，复合改良土首末裂隙率比为 72.4%～

99.4%。由此，第一次干湿循环促使试样裂隙开展已

达到很高的程度，相对于后继过程，是对试样损伤最

大的一次。 
综上，物理改良土在干湿循环过程中，首循环产

生的损伤影响最大，导致试样裂隙率增量最大，后继

循环中裂隙率略有增长。物理改良时砂岩岩屑对膨胀

土开裂具有抑制作用，岩屑粒径大于 10 mm 时，岩屑

尺寸对抑制效果有明显影响。物理改良土中岩屑颗粒

较大时，岩屑分布均匀性差，含砂量较大的部位表现

出整体裂隙率低和收缩量小的特征。因此，实际工程

中，掺加大粒径砂岩岩屑将导致改良土失水后裂隙分

布不均匀，含砂量小的部位裂隙率大，局部裂隙多。 
复合改良土在干湿循环过程中，首循环产生的裂

隙率远小于物理改良土，后继循环中裂隙率无明显变

化。复合改良土的裂隙率明显小于纯水泥改良土，砂

岩岩屑在复合改良中作用明显，但土体裂隙率和岩屑

粒径相关性不显著。 
4.2  强度蜕化规律 

对干湿循环后的试样进行直接快剪试验。图 7 为

物理改良土的凝聚力变化趋势，相关数据列入表 7。 
图 7 显示，物理改良土的凝聚力随干湿循环次数

增加逐次衰减。无循环时物理改良土的凝聚力大于素

土，说明砂岩岩屑的自身胶结强度大于膨胀土颗粒间

的凝聚力。 

 

图 7 干湿循环条件下物理改良土的凝聚力 

Fig. 7 Cohesions of physically improved soils under  

wetting-drying cycles 

表 7 数据显示，首循环的凝聚力衰减率，物理改

良土大于素土，说明岩屑在干湿循环过程发生了崩解，

削弱了改良土的凝聚力。末循环的衰减率，素土小于

10～20 mm 岩屑改良土，但大于其他粒径组岩屑改良

土，说明 10 mm 以上粒径组岩屑的后继崩解加大了改

良土的凝聚力衰减，10 mm 以下粒径组岩屑则具有减

缓膨胀土凝聚力衰减的作用。由此，岩屑粒径在物理

改良土中应不大于 10 mm。表 7 数据显示，素土的末

首衰减率之比最大，说明继首循环之后素土的凝聚力

衰减最快，显示出砂岩岩屑减缓长期衰减的作用。 
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表 7 干湿循环条件下物理改良土的凝聚力 

Table 7 Cohesions of physically improved soil under  

wetting-drying cycles 

不同粒径组砂岩 
+膨胀土 

干湿循环后试样凝聚力/kPa 首次 
变化 
率/% 

末次 
变化 
率/% 

末首 
变化 
率比 0 1 3 5 

素土 28.75 25.75 22.52 22.60 -10.43 -21.39 2.05 
岩屑粒径 <2 mm 34.40 29.20 28.35 29.03 -15.12 -15.61 1.03 
岩屑粒径 2～5 mm 40.46 35.99 32.55 32.65 -11.05 -19.30 1.75 
岩屑粒径 5～10 mm 45.50 40.25 37.47 36.67 -11.54 -19.41 1.68 
岩屑粒径 10～20 mm 56.64 44.76 45.23 42.70 -20.97 -24.61 1.17 

图 8 为复合改良土的凝聚力变化趋势，相关数据

列入表 8。 
图 8 显示，复合改良土首循环的凝聚力衰减程度

显著大于物理改良土。 

图 8 干湿循环条件下复合改良土的凝聚力 

Fig. 8 Cohesions of compositely improved soil under  

wetting-drying cycles 
表 8 数据显示，首次干湿循环后，纯水泥改良土

的衰减率小于 5～10，10～20 mm 岩屑改良土，而大

于其他粒径组岩屑改良土，末次循环也呈近似规律，

说明岩屑粒径在复合改良土中应不大于 5 mm。由表 8
可知，纯水泥改良土的末首衰减率之比最大，说明砂

岩岩屑也具有减缓复合改良土长期衰减的作用。 
表 8 干湿循环条件下复合改良土的凝聚力 

Table 8 Cohesions of compositely improved soils under wetting-  

drying cycles 

不同粒径组砂岩 
+膨胀土+4%水泥 

干湿循环后试样凝聚力/kPa 首次 
变化 
率/% 

末次 
变化 
率/% 

末首 
变化 
率比 0 1 3 5 

素土+水泥 147.90 74.20 76.80 64.10 -49.83 -56.66 1.14 
岩屑粒径<2 mm 138.40 77.46 74.55 70.87 -44.03 -48.79 1.11 

岩屑粒径 2～5 mm 121.25 63.40 68.80 68.53 -47.71 -43.48 0.91 
岩屑粒径 5～10 mm 146.75 62.60 62.10 62.35 -57.34 -57.51 1.00 
岩屑粒径 10～20 mm 143.63 67.90 66.30 66.10 -52.73 -53.98 1.02 

图 9 为改良土内摩擦角变化趋势。由图 9 可知，

复合改良土的内摩擦角总体上大于物理改良土，与岩

屑粒径无明显相关性。改良土的内摩擦角在干湿循环

过程中有增有减，无一致的规律性。改良土首次干湿

循环时凝聚力显著下降，说明颗粒间的胶结强度受到

较大破坏，颗粒间的摩擦属性得以显现，宏观表现为

内摩擦角对强度的影响略有增长。岩屑在干湿循环中

产生后继崩解，会导致内摩擦角降低。两种影响因素

组合作用，导致内摩擦角的变化表现为随机性。 

 
图 9 干湿循环条件下素土及改良土内摩擦角 

Fig. 9 Internal friction angles of plain and improved soils under  

wetting-drying cycles 

图 10 为干湿循环条件下部分改良土抗剪强度与

竖向压力的关系曲线。对比图 10（a），（b）可知，干

湿循环后物理改良土强度衰减不显著，复合改良土强

度衰减明显。这一现象与凝聚力的衰减特征相同，说

明改良土的强度损伤主要是凝聚力损伤，对内摩擦角

的影响较小。由此也说明，物理改良土的强度性状稳

定性优于复合改良土。 

图 10 干湿循环条件下改良土抗剪强度与竖向压力关系曲线 

Fig. 10 Curves of shear strength and vertical pressure of improved  

soils under wetting-drying cycles 

图11为3次干湿循环后改良土抗剪强度与竖向压
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力的关系曲线。图 11 显示，干湿循环后，物理改良土

的抗剪强度与岩屑粒径正相关，复合改良土的抗剪强

度与岩屑粒径无显著关系，改良土强度大于素土，与

图 2 土体未经干湿循环时的强度规律相一致。 

 

图 11 干湿循环 3 次后改良土抗剪强度与竖向压力关系曲线 

Fig. 11 Curves of shear strength and vertical pressure of improved  

soil after 3 times of wetting-drying cycles 

综上，干湿循环导致改良土凝聚力衰减，砂岩岩

屑具有延缓凝聚力衰减的作用。岩屑尺寸影响其在土

体中经历干湿循环时的软化崩解程度，从而影响改良

土的性状稳定性，岩屑粒径在物理改良土中应不大于

10 mm，在复合改良土中应不大于 5 mm。改良土的强

度损伤主要是凝聚力损伤，对内摩擦角的影响较小。 
4.3  改良土微观结构演化特征 

图 12 为物理改良土干湿循环 0，5 次后砂岩岩屑

部分的 SEM 图像。图 12 显示，0.632 mm×0.443 mm
范围内包含多个长轴尺寸小于 0.2 mm 单粒，说明岩

屑部分为细砂单粒聚集体。干湿循环前砂粒呈紧密状

排列，颗粒表面有覆层，颗粒间充填片状物。干湿循

环后，孔隙增多，孔隙尺寸增大，颗粒表面变光滑，

颗粒间片状物减少明显。 
物理改良土在干湿循环作用下，宏观表现为裂隙

增多强度衰减，微观上其中的砂岩单粒间及表面胶结

物质流失。由此，宏观表现和微观状态具有对应关系。 

  
岩屑局部 0.632 mm×0.443 mm 
循环 0 次后放大 200 倍 

岩屑局部 0.632 mm×0.443 mm 
循环 5 次后放大 200 倍 

  
砂粒 0.254 mm×0.178 mm 
循环 0 次后放大 500 倍 
砂粒表面分布胶结物 

砂粒 0.254 mm×0.178 mm 
循环 5 次后放大 500 倍 
砂粒表面胶结物变少 

   (a) 干湿循环前形态 (b) 干湿循环后形态 

图 12 物理改良土干湿循环 0，5 次砂岩岩屑部分 SEM 图像 

Fig. 12 SEM images of disintegrated sandstone of physically 

improved soils after 0 and 5 times of wetting-drying  

cycles 

图 13 为复合改良土干湿循环 0，5 次后砂岩岩屑

部分的 SEM 图像。图 13（A）显示，砂岩单粒轮廓

不明显，颗粒呈聚集状排列，未呈明显的充填关系。

图 13（B）显示，图像尺寸相当于一个细砂单粒（0.25 
mm），无砂粒表面特征，表面覆层包裹严实。干湿循

环后，砂岩单粒间几乎无充填物，孔隙发育，结构疏

松，颗粒表面光滑。 

  
(A) 岩屑局部 0.632 mm×0.443 mm 

循环 0 次后放大 200 倍 
(C) 岩屑局部 0.632 mm×0.443 mm 

循环 5 次后放大 200 倍 

  
(B) 砂粒 0.254 mm×0.178 mm 

   循环 0 次后放大 500 倍 
  表面覆层包裹严实 

(D) 砂粒 0.254 mm×0.178mm 
循环 5 次后放大 500 倍 

砂粒间胶结物流失 
(a) 干湿循环前形态 (b) 干湿循环后形态 

图 13 复合改良土干湿循环 0，5 次砂岩岩屑部分 SEM 图像 

Fig. 13 SEM images of disintegrated sandstone of compositely  

improved soils after 0 and 5 times of wetting-drying  

cycles 

相对于物理改良土，复合改良土干湿循环前的状
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态差异，在于水泥水化物生成后改变了颗粒的排列状

态和表面覆层物质的性质。经过干湿循环作用，水泥

水化作用加剧，砂粒间的胶结物被进一步析出，砂粒

表面覆层物质脱落，砂粒聚集体结构蜕化明显。 
复合改良土在干湿循环作用下，宏观表现为凝聚

力衰减率远大于物理改良土，微观上其中的砂粒聚集

体结构蜕化程度比物理改良土更大。由此，干湿循环

导致的宏观上的性状差异和微观上的结构蜕化情况具

有对应关系。 
图 14 为物理改良土干湿循环 0，5 次后膨胀土部

分的 SEM 图像。图 14 显示，干湿循环作用后，膨胀

土颗粒受到破坏，尺寸减小，部分剥落形成小颗粒，

微孔隙数量增加。干湿循环过程中，在宏观上表现为

土体凝聚力降低，裂隙率提高，和微观结构特征具有

一致性。 

  
膨胀土颗粒 0.025 mm×0.018 mm 
循环 0 次后放大 5000 倍 

膨胀土颗粒 0.025 mm×0.018 mm 
循环 5 次后放大 5000 倍 

(a) 干湿循环前形态 (b) 干湿循环后形态 

图 14 物理改良土干湿循环 0，5 次膨胀土部分 SEM 图像 

Fig. 14 SEM images of expansive soils of physically improved  

soils after 0 and 5 times of wetting-drying cycles 

使用图像处理软件 Image Pro Plus6.0 可对图像进

行处理分析，得到干湿循环前后改良土中岩屑的孔隙

等效直径与微观孔隙率。等效直径是为描述孔隙形状

的不规则性而引入的，是与孔隙面积相等的圆的直径。

表 9 为干湿循环 0，5 次后改良土中砂岩岩屑微观孔隙

特征。 
表 9 数据显示，干湿循环 5 次后，物理改良土与

复合改良土中岩屑孔隙率增量分别为 2.79%，5.29%，

由此，复合改良土中的岩屑受干湿循环影响蜕化更严

重。干湿循环 5 次后，物理改良土与复合改良土中岩

屑内大于 40 μm 孔隙的占比分别由 0%变为 0.16%，

0.11%，由此，经干湿循环作用后部分较小孔隙转变

为大孔隙。干湿循环 5 次后，复合改良土中岩屑内 0～
1，1～2 μm 孔隙占比共提升了 8.21%，由此，岩屑裂

解蜕化生成了小孔隙，砂粒表面覆层物质剥落阻塞孔

隙，使较大孔隙（2～5，5～10，10～40 μm）转化为

小孔隙，导致小孔隙比例增加。 
综上，崩解性砂岩作为膨胀土改良材料，微观上

以细砂粒胶结体形式存在，在干湿循环过程中砂粒间

的胶结状态受到削弱，溶蚀作用下胶结物中水云母等

黏土矿物发生了性质改变和状态变化[15]，导致改良土

试样中砂粒或胶结物部分流失，复合改良土中水泥的

水化作用使得砂粒聚集体结构蜕化程度大于物理改良

土。膨胀土的结构在干湿循环作用下发生裂解蜕化，

整体性减弱。砂岩岩屑与膨胀土微观上的演化特征影

响改良土宏观上的裂隙发育和强度衰减特征。 
表 9 干湿循环 0，5 次改良土中砂岩岩屑微观孔隙特征 

Table 9 Microscopic information of disintegrated sandstone of  

improved soils after 0 and 5 times of wetting-drying  

cycles 

改良土类型 
及干湿循环次数 

孔隙 
率/% 

孔隙等效直径分布占比% 
0～1 
μm 

1～
2μm 

2～5 
μm 

5～10 
μm 

10～40 
μm 

>40 μm 

物理改良土 0 次 5.09 19.15 53.04 21.96 4.73 1.12 0 
5 次 7.88 19.04 55.25 19.88 4.06 1.61 0.16 

复合改良土 0 次 5.37 22.16 52.85 19.10 3.72 2.16 0 
5 次 10.66 26.58 56.64 12.60 2.54 1.53 0.11 

5  结    论 
（1）崩解性砂岩改善膨胀土的压实性。砂岩岩屑

的掺入改善膨胀土的压实性，加入水泥后，复合改良

土压实性得到进一步改善。物理改良土的最优含水率

与岩屑粒径负相关。岩屑粒径小于 2 mm 时，压实性

改善效果最好。 
（2）崩解性砂岩改善膨胀土的强度特征。物理改

良土的直剪指标与岩屑粒径正相关。复合改良土的直

剪指标主要受水泥的改良作用控制，与岩屑粒径无显

著相关性。 
（3）崩解性砂岩对改良土干湿循环过程中的开裂

具有抑制作用。物理改良土中岩屑粒径大于 10 mm 时

其周围土中会出现裂隙集中现象。复合改良土的裂隙

率明显小于纯水泥改良土，与岩屑尺寸无显著相关性。 
（4）崩解性砂岩改善膨胀土的强度性状稳定性。

砂岩岩屑具有延缓改良土在干湿循环过程中凝聚力衰

减的作用，延缓作用受岩屑尺寸影响，岩屑粒径在物

理改良土中应不大于 10 mm，在复合改良土中应不大

于 5 mm。改良土的强度损伤主要是凝聚力损伤，对

内摩擦角的影响较小。 
（5）崩解性砂岩的组成和结构影响改良土的性状

稳定性。砂岩岩屑微观上以细砂粒胶结体形式存在，

溶蚀作用导致砂粒间的胶结状态受到削弱。复合改良

土中水泥的水化作用使得砂粒聚集体结构蜕化程度大

于物理改良土。砂岩岩屑微观上的演化特征影响改良

土宏观上的裂隙发育和强度衰减程度。 
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摘  要：为研究纤维加筋植被混凝土基材的本构模型和损伤演化规律，考虑围压和纤维掺量两个因素，基于 Weibull
分布建立了能反映基材力学特性的统计损伤模型，给出了模型参数的确定方法，探讨了 Weibull 分布参数与围压、纤维

掺量的关系。利用该模型对基材三轴试验结果进行对比验证；根据基材的破坏准则，推导了损伤阈值的确定方法；通

过分析损伤演化特征与微元体的失效过程，对基材应力–应变关系和损伤软化规律进行了阐释。分析结果表明该模型

曲线与试验结果吻合度较高，能较好反映纤维加筋基材加载过程中的损伤软化特性；加筋基材损伤阈值与峰值应变之

比保持在 0.4～0.6 之间。本文研究为准确分析和评价基材的力学性质提供了理论参考。 
关键词：植被混凝土基材；损伤演化；Weibull 分布；统计损伤；损伤阈值  
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Statistical damage model for fiber-reinforced vegetation concrete substrate 

DING Yu1, 2, WEI Wei-bing1, 2, PAN Bo3, HUANG Qun-zhi1, 2, LIU Zhen-xian1, 2, LIU Da-xiang1, 2 
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Yichang 443002, China; 2. Hubei Key Laboratory of Disaster Prevention and Mitigation (China Three Gorges University), Yichang 443002, 

China; 3. Sixth Geological Team of Hubei Geological Bureau, Xiaogan 432000, China) 

Abstract: This study attempts to investigate the constitutive model and damage evolution law of the fiber-reinforced vegetation 

concrete substrate. Taking the two factors of confining pressure and fiber content into account, a statistical damage model that 

can reflect the mechanical properties of the substrate is established based on the Weibull distribution. The method for 

determining model parameters is given, and the relationship among the Weibull distribution parameters, the confining pressure 

and the fiber contents is discussed. The model is then used to verify the results of the triaxial tests on the substrate. According to 

the destruction criterion of the substrate, the method for determining the damage threshold is deduced. By analyzing the damage 

evolution characteristics and the failure process of the micro-element, the stress-strain relationship and the law of damage 

softening of the substrate are elaborated. The results show that the model curves agree well with the tests, which can reflect the 

damage softening characteristics during the loading process of the fiber-reinforced substrate. Besides, the ratio of the damage 

threshold to the peak strain is found to range from 0.4 to 0.6. This study provides a theoretical reference for the accurate 

analysis and evaluation of the mechanical properties of substrate. 
Key words: vegetation concrete substrate; damage evolution; Weibull distribution; statistical damage; damage threshold

0  引    言 
植被混凝土基材由种植土、水泥、有机质、活化

添加剂等材料配置而成，为裸露岩质边坡的生态修复

提供了一种有效的解决方案[1]。目前该技术在水利、

交通、市政等众多工程领域取得广泛应用，并成为国

家能源行业推荐标准[2]。为更好地服务于工程实践应

用，植被混凝土基材的理化性质、活化特性、力学性

能的改良和探索研究持续开展。在基材力学性能改良

方面，尽管试验结果表明[3]，掺入纤维可以显著提高

基材强度，改善基材软化性能，但对加筋基材变形演

化机理尚缺乏深入认识，有待进一步探索。 
由于岩土材料内部存在微缺陷，将岩土介质的变

形破坏视为损伤演化过程已获得普遍共识。基于
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Kachanov 于 1958 年提出的连续损伤力学理论，国内

外学者对岩土损伤进行了广泛深入的有益探索[4-11]。

岩土介质缺陷具有随机性，可将连续损伤理论和统计

强度理论结合，建立统计损伤模型描述其应力–应变

关系和演化特征[5]。基于单轴或三轴压缩试验条件，

众多研究者开展了岩土体的统计损伤分析，建立了相

应的统计损伤本构模型。研究表明，统计损伤分析中

的微元体强度分布可采用Weibull分布[7]、正态分布[8]、

对数正态分布[9]、熵分布[10]等描述，而微元体破坏准

则多采用 Mohr-Coulomb（M-C）准则或 Drucker-Prager 
（D-P）准则。 

本文拟以 Weibull 分布描述微元体强度分布，在

三轴压缩条件下，采用 M-C 准则表征的基材微元体强

度准则，建立基材统计损伤本构方程；结合三轴试验

结果，考虑围压、纤维掺量等影响分析并确定模型参

量，进行纤维加筋基材应力–应变、损伤演化分析。

本文研究有助于深入认识纤维加筋植被混凝土基材损

伤性能与演变规律，为准确分析和评价基材力学性能

提供理论参考。 

1  统计损伤模型的建立 
1.1  基本假定 

在统计损伤理论中，一般把岩土体材料的损伤看

作是微元体不断破坏引起的。本文基于以下基本假定

建立基材的统计损伤模型： 
（1）基材的微元强度 f 服从 Weibull 分布。 
（2）在外荷载作用下，基材包括损伤部分和未损

伤部分，基材任意微元体上的荷载由未损伤部分承担。 
（3）在加载过程中微元体的损伤演化是一个连续

的变化过程。 
（4）基材的微元强度破坏规律符合 M-C 准则。 
（5）基材为各向同性损伤材料，未损伤微元的应

力–应变符合胡克定律。 
1.2  基材统计损伤本构模型 

根据已有研究[7]，基于假定（1），基材微元强度

f 的概率密度函数以 Weibull 分布的形式表示为 
1

0 0 0

( ) exp
m mm f fp f

f f f

           
     

  ，  (1) 

式中，m 和 f0 为 Weibull 分布中的形状参数与尺度参

数，在一定程度上能反映基材的力学特性。 
在基材加载过程中，当应力水平处在某一区间[f，

f +df]时，微元体失效的概率为 ( )dp f f ，失效的微元

体数目增量为 ( )dNp f f 。由假定（2），（3），则已失效

的微元体数目可以表示为 

d 0
0

( )d 1 exp
m

f fN Np x x N
f

          
     

  ， (2) 

式中，Nd为外荷载作用下已失效的微元数目，N 为微

元体总数目。进一步地，可将损伤变量定义为 
dND

N
   。                   (3) 

结合式（2），（3），可得到基材的损伤演化方程 

    
0

( ) 1 exp
mfD P f

f
       
   

  。    (4) 

研究表明，材料在加载过程中并非只要产生变形

或承受荷载就发生损伤[11]。故本文认为基材的损伤存

在某一阈值，应将式（4）进行分段表示更为合理，即 

0

0  

  
1 exp

mD f
f




           

 
0
0

f
f

≥

  。   (5) 

根据 Lemaitre 应变等价假说[12]，可用材料未损伤

部分承担的应力来表示损伤材料的本构关系：       
*(1 ) (1 )D D E        ，     (6) 

式中， 为名义应力， * 为材料未损伤部分承担的应

力，D 为损伤变量，E 为弹性模量， 为应变。 
基材的微元强度 f 是确定损伤演化、建立损伤模

型的关键。材料的微元强度由应力函数 *( )h  和材料

的内在强度参数k 共同决定[13]，即 
*( )f h k    ，            (7) 

由假定（4），在 M-C 准则下，分别得到 
* * * * *

1 3 1 3( ) ( ) ( )sinh            ，    (8) 
2 cosk c    ，              (9) 

材料未损伤部分承担的应力 * 产生的轴向应变可由

假定（5）的广义胡克定律表示： 

* * *
1 1 1 3

1 [ ( )]
E

         ，    (10) 

式中， 为基材的泊松比。 
但 *

i 不能在试验中直接得到，名义应力 i 却能

从中简单获取。故由式（6），可转换为 
* ( 1,2,3)

1
i

i i
D


  


  ，       (11) 

常规三轴试验中 2 3  ，则式（10）可记为 

1 2
1

2
(1 )E D

 






  。           (12) 

结合式（5），（12），可得到基材统计损伤模型 

1 3

1
1 3

0

2                              <0

exp 2         0 
m

E f

fE f
f

 


 




        
   

≥
 ， (13) 

由于损伤变量 D 演化是连续且非线性变化的过程，故

式（13）可以揭示基材应力–应变非线性规律：f<0
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时，基材未发生损伤，表现为线弹性；f≥0，损伤启

动并逐渐发展，表现为非线性。 

2  模型参数及确定方法 
2.1  模型参数 

在基材统计损伤模型式（13）中，涉及 4 个模型

参量，即泊松比 、弹性模量 E、Weibull 分布的形状

参数 m 和尺度参数 f0。 
分析中，忽略纤维掺入的影响，认为加载前后泊

松比保持不变，取为 0.3。对于弹性模量，有研究表明，

素土的弹性模量是围压的函数[14]；对于纤维加筋土，

弹性模量还随纤维掺量的增加而增大[15]。因此本文将

纤维加筋基材的整体弹性模量 fcE 表示为以纤维掺量

和围压 3 为变量的二元函数，即 
fc 3( , )E g     ，          (14) 

式中，函数 3( , )g   根据三轴试验结果确定。 

Weibull 分布参数 m 和 f0不仅受加载条件的影响，

还与纤维掺量密切相关。故将式（14）代入式（13），
由三轴试验的应力–应变值，可以确定出参数 m 和 f0。 
2.2  加筋基材三轴试验 

植被混凝土基材由种植土、水泥、有机质、活化

添加剂分别按质量比 100∶8∶6∶4 配制而成。制样

时，控制所有试样的干密度为 1.35 g/cm3。用于三轴

试验的基材空白对照样不含纤维，而加筋试样使用的

纤维为棕榈纤维、玄武岩纤维，纤维长度均为 20 mm；

按纤维在试样中的质量分数掺入纤维，设置 0.2%， 
0.4%，0.6%，0.8%共 4 个纤维掺入梯度。将纤维加筋

混合料拌和均匀后，称重并将其均匀分成 3 份，然后

依次加入模具内，分层击实，制成试验所需的尺寸 39.1 
mm×80 mm 的圆柱体（图 1（a））。 

  

        （a）部分三轴试样      （b）TSZ-2.0 型应变控制式三轴仪 

      

(c) 破坏后的部分基材试样 

图 1 纤维加筋基材三轴试验 

Fig. 1 Triaxial tests on fiber-reinforced substrate 

采用 TSZ30-2.0 型应变控制式三轴仪进行三轴剪

切试验（图 1（b））。由基材在坡体中的实际受力情况，

试验围压设置为 10，30，50 kPa，试验后的部分试样

见图 1（c）。由试验结果，得到各加筋基材在不同围

压下的抗剪强度参数（表 1）、弹性模量（表 2，3）和

应力–应变值。 
表 1 纤维加筋基材抗剪强度测试值 

Table 1 Values of shear strength tests on fiber-reinforced substrate 

λ/% 
棕榈纤维加筋基材 玄武岩纤维加筋基材 

c/kPa φ/(°) c/kPa φ/(°) 

0 75.4 33.7 75.4 33.7 

0.2 95.5 33.4 86.6 33.5 

0.4 99.0 33.9 91.1 33.7 

0.6 104.0 34.0 94.1 33.3 

0.8 108.3 34.1 97.4 33.7 

2.3  参数确定 

根据相关研究[14-15]，考虑围压和纤维掺量，确定

空白基材（纤维掺量按 0 计）和纤维加筋基材的弹性

模量。通过二元非线性拟合，得到棕榈纤维加筋基材

弹性模量表达式为 

fcp 3 3( 0.61ln 5.26) 2.52ln 1.98E        ，(15) 
玄武岩纤维加筋基材的弹性模量表达式为 

2
fcb 3 3( 0.42ln 2.68ln 0.85)E         

32.72 ln 1.61    ，              (16) 
上述两式中， 3 为围压，为纤维掺量。 

表 2，3 分别给出了试验和式（15），（16）计算得

到的弹性模量值，其最大偏差均在±0.5%以内，相关

系数 R2超过 0.9600，表明上述两式均能够很好反映纤

维加筋基材弹性模量与围压、纤维掺量的关系。 
为求解 Weibull 参数，结合式（7）～（9），（11），

（12），（14）可得 
fc 1

1 3 1 3
1 3

[ ( )sin ] 2 cos
2

E
f c


     

 
    

 ，(17) 

将式（17）代入（13），经变形得 
fc 1

1 3 1 3
1 3

0

[ ( )sin )] 2 cos
2ln

E c
m

f


     

 
   

  

1 3

fc 1

2
ln ln

E ε
    

 
  ，           (18) 

再分别令 

fc 1 1 3 1 3

1 3

[ ( )sin )]ln 2 cos
2

Ey c     


 
   

  
 

，(19) 

 1 3

fc 1

2
ln lnx

E ε
    

 
  ，              (20) 

整理后，可得 
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表 2 棕榈纤维加筋基材弹性模量实际值与拟合值 
Table 2 Actual and fitted values of elastic modulus of palm fiber-reinforced substrate 

λ/% 
σ3=10 kPa σ3=30 kPa σ3=50 kPa 

试验值/MPa 拟合值/MPa 相对误差 试验值/MPa 拟合值/MPa 相对误差 试验值/MPa 拟合值/MPa 相对误差 
0  7.98  7.78 -0.0251 10.16 10.55 0.0384 11.95 11.84 -0.0092 

0.2  8.63  8.55 -0.0093 10.80 11.19 0.0361 12.62 12.41 -0.0166 
0.4  9.66  9.32 -0.0352 11.66 11.83 0.0146 12.77 12.99 0.0172 
0.6 11.30 10.10 -0.1062 12.36 12.46 0.0081 13.61 13.56 -0.0037 
0.8 11.46 10.87 -0.0515 12.52 13.10 0.0463 13.61 14.14 0.0389 

表 3 玄武岩纤维加筋基材弹性模量实际值与拟合值 
Table 3 Actual and fitted values of elastic modulus of basalt fiber-reinforced substrate 

λ/% 
σ3=10 kPa σ3=30 kPa σ3=50 kPa 

试验值/MPa 拟合值/MPa 相对误差 试验值/MPa 拟合值/MPa 相对误差 试验值/MPa 拟合值/MPa 相对误差 
0  7.98  7.87 -0.0132 10.16 10.86 0.0691 11.95 12.25 0.0249 

0.2  8.60  8.83  0.0270 12.58 11.88 -0.0552 13.83 13.23 -0.0432 
0.4 10.34  9.79 -0.0531 12.88 12.90 0.0020 14.76 14.21 -0.0371 
0.6 10.71 10.75  0.0037 13.62 13.93 0.0225 15.21 15.19 -0.0007 
0.8 11.74 11.71 -0.0023 14.67 14.95 0.0186 16.21 16.18 -0.0023 

0ln1 fx
m

y    ，          (21) 

记 0ln1 fb
m

a  ， ，把三轴试验测试得到的各组

应力–应变值代入式（19），（20），通过线性回归，最

终确定 Weibull 分布参数表达式： 

0

1   

 b

m
a

f e

 

 

，

，

               (22) 

式中，a，b 分别为回归方程的斜率与截距。 

3  结果与讨论 
3.1  Weibull 参数 

图 2 给出了形状参数m 随纤维掺量和围压变化的

结果：纤维掺量越大，围压越大，m 越小。除空白试

样外，在相同纤维掺量、同一围压下，棕榈纤维加筋

基材统计损伤参数 m 小于玄武岩纤维加筋基材。以纤

维掺量（%）和围压 3 （kPa）为自变量，对 m 进

行二元回归分析，得到了两种纤维加筋基材 Weibull
参数 m 的表达式，相关系数分别为 0.9355，0.9809。 

p 3 3(0.0009 0.3159) 0.0019 0.8963m        ，(23) 

b 3 3(0.0001 0.3068) 0.0022 0.9360m        。 (24) 
如图 3 所示，尺度参数 f0的总体变化趋势与 m 相

反，即纤维掺量越大，围压越大，f0 也越大。但纤维

掺量达到 0.6%后，f0呈现下降趋势，玄武岩纤维加筋

基材比棕榈纤维加筋基材的下降更为显著。 
早期研究一般地将m和 f0视为影响和决定模型曲

线形态变化的两个参数，但较少阐释其物理力学意义。

近年来，有部分研究指出，参数 m 反映了微元体强度

分布的集中程度[16]。结合本文分析认为，参数 m 实际

上是对基材脆性的表征。m 值越大，在剪切变形过程         
中，微元强度越集中，基材的脆性越明显；加载过程

中峰后曲线越陡，损伤软化越明显。参数 f0在一定程

度上是基材宏观统计平均强度大小的反映。 

 

 
图 2 参数 m 的变化趋势 

Fig. 2 Changing trend of parameter m 
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图 3 参数 f0的变化趋势 

Fig. 3 Changing trend of parameter f0 

分析表明，加入纤维能够有效分摊基材微元强度

分布的集中程度，减小脆性破坏，增强基材整体的平

均强度，提升基材的峰值应力，同时能使其在外荷载

作用下具有较大的塑性变形能力，降低基材在加载过

程中峰后的软化程度。这种变化由基材的物理力学性

质决定，并受纤维类型、掺量、围压因素影响，在模

型中可由 Weibull 分布参数定量地表征出来。下文应 
力–应变曲线很好地反映了模型参数的影响。 
3.2  基于统计损伤的应力–应变关系 

根据上述参数，由式（13）计算得到基于统计损

伤模型的应力–应变曲线（图 4）。从图 4 中可以看出，

试验结果与模型曲线基本吻合，可以分为 3 个阶段： 

（1）弹性阶段：加载初期，各基材的应力应变过

程近似于一条直线，其斜率基本反映了各纤维掺量下

加筋基材的弹性模量大小。 
（2）塑性硬化阶段：当应力增长至超越基材的屈

服极限时，基材发生非线性变形，应力–应变曲线斜

率逐渐减小至 0，最终达到峰值点。 
（3）应变软化阶段：应力超过强度极限后，基材

随变形出现不同程度的软化，逐步达到残余强度。 
基材应力–应变特征与围压大小、纤维类型及掺

量密切相关，随着围压和纤维掺量增加，峰值应力出 
现明显增长，基材软化受到更大程度的抑制，且显然

棕榈纤维对基材损伤的抑制作用要好于玄武岩纤维。

此阶段的各模型曲线与之对应的试验结果基本吻合，

结果比较理想。 
由此可见，统计损伤模型能较好地描述纤维加筋

基材剪切应力–应变行为，该模型可用于分析和预测

不同围压、不同纤维掺量对基材剪切性能的影响。 

3.3  损伤阈值的确定 

当加载达到某一应力水平，产生一定的变形时，

材料才会发生损伤。因此，损伤阈值通常可用相应的

临界应变来表示。对于损伤阈值，有的学者按峰值应

变折减来取值[7]，但未给出合理的确定依据。鉴于此，

本文结合损伤定义式（5），推导并给出损伤阈值的计 

图 4 纤维加筋基材三轴试验结果与模型曲线比较 

Fig. 4 Comparison between triaxial test results and model curves of fiber-reinforced substrate 
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算公式。 
由式（5），基材发生损伤的条件为微元强度 f 为

零，可认为此时对应于微元屈服状态[17]，由此确定的

轴向应变 1 即为损伤阈值 d ，则 
*

0( ) 0f h k     ，       (25) 
式中， 0k 可由基材微元屈服时的黏聚力 yc 和内摩擦角

y 来表示，即 
0 y y2 cosk c    ，         (26) 

根据 Kawamoto 等[18]的研究， yc ， y 可由峰值强度指

标折减得到。本文中，具体取值如下： 

y

y

0.85   
0.90  

c c
 

 
 

，

，
               (27) 

结合式（17），可得 

fc d 1 3 1 3 y
y y

1 3

[( ) ( )sin ]
2 cos 0

2
E

c
     


 

  
 


，(28) 

由于阈值点处损伤为 0，故式（12）变为 
1 fc d 32E      ，           (29) 

结合式（29），（30），经整理，可得损伤阈值表达式 

y y y 3
d

fc y

2 cos [(1 2 )sin (1 2 )]
0

(1 sin )
c

E
    




   
 


。(30) 

以围压 30 kPa 时为例，确定了不同纤维掺量下基

材的损伤阈值，如表 4 所示。可以看出，相同纤维掺

量下，棕榈纤维加筋基材损伤阈值大于玄武岩纤维加

筋基材的损伤阈值，这表明掺入棕榈纤维对基材塑性

演化的抑制效应要略好于玄武岩纤维。对于同种纤维

加筋基材，计算得到的损伤阈值总体上呈随纤维掺量

增加而减小趋势。表 4 也给出了损伤阈值与峰值应变

的比值在 0.4～0.6 之间，经计算，在 10 kPa 和 50 kPa
围压下，该比值也处于这个范围之内。 

表 4 纤维加筋基材损伤阈值（ 3 =30 kPa） 

Table 4 Damage thresholds of fiber-reinforced substrate 
                                         ( 3 =30 kPa) 

 /% 
棕榈纤维加筋基材 玄武岩纤维加筋基材 

d /%  d p/   
d /%  

d p/   

0 2.81 0.58  2.73 0.55  
0.2 3.16 0.51  2.76 0.57  
0.4 3.12 0.45  2.88 0.56  
0.6 3.08 0.49  2.51 0.43  
0.8 3.04 0.49  2.43 0.47  

注： =0（空白试样）Efc分别采用式（15），（16）计算。 

本文研究表明，损伤阈值与峰值应变的比值不是

固定值。对比文献[7]，尽管存在材料差异，损伤阈值

直接以峰值应变 p 的 0.7 倍取值，并不合理。本文从

损伤定义出发，考虑微元屈服确定基材损伤阈值，较

为合理，可为后续研究提供有益参考。 
3.4  损伤演化特征 

为进一步揭示基材在三轴剪切条件下的应力–应

变特征，以围压 30 kPa 时的结果为例，从纤维加筋基

材的损伤演化规律的角度出发，通过式（5）以及上述

确定的损伤阈值，得到了损伤变量的演化过程。 
由图 5 可知，损伤演化曲线呈单调递增的弧形。

以损伤阈值和峰值应变为界，其演化特征可以分为以

下几个过程： 
（1）损伤为零阶段：当轴向应变 1 d   时，荷载

较小，基材逐步被压密，几乎无微元体发生失效，累

积损伤为零。该阶段基材变形处于弹性阶段。 
（2）损伤加速阶段：当 d 1 p     时，超过损伤

阈值后，基材内部空隙、微缺陷快速发展，微元体达

到破坏强度而发生失效，损伤速率迅速增加。在外荷

载作用下，塑性应变快速增长，这恰对应着应力–应

变曲线的塑性硬化阶段。由式（5）损伤变量在临界点

dε 左右极限均为零，是连续的，因此，损伤模型能模

拟应力–应变的连续变化。 
（3）损伤稳定阶段：当 1 p   时，荷载进一步增

加，此时微裂纹逐步向宏观裂纹扩展，即宏观剪切带贯

通[19]；此后，纤维加筋作用占据主导地位，纤维与基材

土体的摩擦强度得到充分调动后，逐渐趋于稳定[13]。该

阶段随着变形增加，损伤速率不断降低；纤维含量越

高，最终损伤越小。 

 

图 5 损伤演化曲线( 3 =30 kPa) 

Fig. 5 Damage evolution curves ( 3 =30 kPa)  
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从损伤演化曲线可以看出，两种基材的损伤演化

在前期加载时都较为接近。随着应变的不断增加，纤

维类型与掺量对损伤发展的限制得到了充分体现。总

体上，纤维掺量越高，基材损伤软化的抑制作用越为

显著。在 0.8%的纤维掺量下两种加筋基材的损伤变量 
表现出最低水平，与未加筋基材的损伤相比，分别相

差 21.4%和 14.2%，可见棕榈纤维对基材损伤的改善

作用更有成效。 

4  结    论 
本文基于 Weibull 概率分布建立了纤维加筋植被

混凝土基材的统计损伤模型，通过计算与分析主要得

出以下结论： 
（1）Weibull 参数具有较为明确的物理意义，m

和 f0分别反映基材脆性大小和统计平均强度高低，二

者共同影响了模型曲线的形态。 
（2）在不同的围压和纤维掺量下，统计损伤模型

能够较好反映纤维加筋基材的剪切力学行为。  
（3）按本文得到的损伤阈值公式计算，发现各围

压下，损伤阈值与峰值应变之比在 0.4～0.6 之间变化。 
（4）损伤演化规律反映了基材内部微元强度失效

和累积损伤的进程，有助于从细观角度对基材加载过

程中应力–应变规律进行解释。 
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全吸力范围非饱和土水力渗透系数的计算 
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江苏 南京 210096，3. 同济大学土木工程学院，上海 200092，4. 东南大学交通学院，江苏 南京 210096) 

摘  要：非饱和土水力渗透系数决定了水分在非饱和土体中迁移的速率，因此非饱和土水力渗透系数是研究水分在非

饱和土中迁移规律的关键参数。一般情况，渗流数值计算软件将水力渗透系数方程作为输入参数，水力渗透系数方程

的准确性直接影响渗流模拟结果的可靠性。常用的非饱和土水力渗透系数方程大多基于毛细水的相关理论，在低吸力

区其计算结果与试验数据吻合度较高，但在高吸力区计算结果与试验数据差异显著。将全吸力范围分为毛细水渗流主

导区、膜态水渗流主导区、气态水渗流主导区，并分析了不同形态的水分在非饱和土体中迁移规律的控制机理。全吸

力范围的非饱和土水力渗透系数定义为表观渗透系数，其包含毛细水渗透系数、膜态水渗透系数和气态水渗透系数。

通过剖析毛细水、薄膜水以及水蒸气在非饱和土体中迁移机理，推导不同形态水分渗透系数的数学表达，最终得出全

吸力范围非饱和土的水力渗透系数计算方程。 
关键词：孔径分布；渗流函数；毛细水渗流；膜态水渗流；气态水渗流 

中图分类号：TU411.4；P66；P67       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2022)04–0660–09 
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101012332@seu.edu.cn。 

Estimation of hydraulic conductivity of unsaturated soils under entire 
suction range 

ZHAI Qian1, 2, ZHU Yi-yao1, 2, YE Wei-min3, DU Yan-jun4, DAI Guo-liang1, 2, ZHAO Xue-liang1, 2 
（1. Key Laboratory of Concrete and Prestressed Concrete Structure of Ministry of Education, Southeast University, Bridge Engineering 

Research Center of Southeast University, Nanjing 210096, China; 2. School of Civil Engineering, Southeast University, Nanjing 210096, 

China; 3. School of Civil Engineering, Tongji University, Shanghai 200092, China; 4. Southeast University, Nanjing 210096, China） 

Abstract: The hydraulic conductivity of unsaturated soils controls their water flow. Most numerical softwares adopt the 

hydraulic conductivity function (HCF) as the input parameter to simulate the water flow in unsaturated soils. The accuracy of 

the inputted HCF has significant effect on the reliability of the simulated results from the seepage analysis. It is noted that most 

HCFs are proposed based on the theory of capillary flow. It is observed that in the high suction range, the estimated HCF of 

unsaturated soils from the capillary flow is much lower than what is obtained from the experimental measurement. In this study, 

the water flows in unsaturated soils are categorized into three forms, including (i) capillary flow, (ii) film flow and (iii) vapour 

flow. The mathematical models for the HCF of soils corresponding to those three forms of water flow are proposed. 

Consequently, the total HCF of unsaturated soils under the entire suction range is proposed. 
Key words: pore-size distribution; hydraulic conductivity function; capillary flow; film flow; vapour flow

0  引    言 
非饱和土水力渗透系数是了解水分在非饱和土体

中迁移规律的关键参数。近年来，国内外对非饱和土

水力渗透系数的研究取得了较为迅速的发展。非饱和

土水力渗透系数通常可以通过试验直接测量或者通过

模型间接测算。一般情况下，对非饱和土的水力渗透

系数试验难度较大，成本较高。然而，间接模型相对

简单，几乎零成本，测算精度虽略低于试验结果，但

也基本满足工程实际需求[1]。因此，通过间接方法获

取非饱和土水力渗透系数的研究工作得到国内外学者

越来越多的重视。 
本文对现有非饱和土水力渗透系数间接测算方法

作较为系统全面的总结，并指出当前采用统计模型在

测算非饱和土水力渗透系数的方法可能存在的不足。

根据本文研究结果，建议将非饱和土全吸力范围分为

─────── 
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3 个区域：①毛细水渗流主导区；②膜态水渗流主导

区；③气态水渗流主导区。针对不同类型水分迁移机

理，理论推导毛细水、膜态水以及气态水这 3 类水分

的渗透系数的数学表达方程。 

1  当前国内外研究现状 
Mualem[2]对非饱和土渗透系数的测算模型作了

系统分析，并将这些测算模型分为以下 3 类：①经验

模型；①宏观模型；③统计模型。Mualem[2]和 Leong
等[3]指出统计模型有较为严谨的理论基础，测算结果

相对可靠。  
经验模型大致可分为两大类，即用含水率表达非

饱和土渗透系数（如：Gardner）[4]、Davidson 等[5]以

及 Campbell[6]）和用土吸力表达非饱和土渗透系数

（如：Richards[7]、Christensen[8]、Wind[9]、Gardner[4]、

Rijtema[10]、Philip[11]以及 Leong 等[3]）。其中 Gardner[4]

如式（1），（2），以及 Leong 等[3]如式（3）这 3 个

公式较为常用。 

w s w   bk k  ，                  (1) 
式中，kw为非饱和土渗透系数，ks 为饱和渗透系数，

w为非饱和土体积含水率，b 为模型经验参数。 

w s

w

1   

1
bk k

a
g





 

  
 

，          (2) 

式中，ks 为饱和渗透系数，为土吸力，w 为水的密

度，g 为重力加速度，a 和 b 为模型经验参数。 

w s
1  

ln e
CB

k k

A



       

     

，       (3) 

式中，ks 定义饱和渗透系数， 定义土吸力，e 为自

然常数，A，B 和 C 为模型经验参数。 
如式（1）～（3）所示，经验模型的数学表达式

相对简单，模型参数的取值缺乏一定的理论依据。模

型参数的取值误差极大程度影响模型的计算精度。因

此，当前对经验模型的研究热度降低，经验模型在工

程实践中的应用也呈下降趋势。 
宏观模型将非饱和土的渗透系数与有效饱和度建

立关系，并提出以下数学表达 

w s e  k k S  ，                 (4) 
式中，ks 为饱和渗透系数，Se 为有效饱和度，如下式

（5），为模型参数。 
r

e
r

 
1
S S

S
S





，                (5) 

式中，Sr 为残余饱和度，S 为土体饱和度，当土体饱

和度低于残余饱和度时，土体中水相处于不连续状态，

土体渗透性能会大大降低。 
依据试验数据，Averjanov[12]建议自然沉积土的

取 3.5，Irmay[13]建议颗粒均匀分布砂土的 取 3，
Corey[14]建议土和多孔砂石的 取 4。参数 的不同取

值直接影响宏观模型的测算精度。因此，宏观模型在

近期研究中应用频次呈下降趋势。 
统计模型最早由 Childs 等[15]提出，该模型采用了

以下 4 条基本假定：①土体内孔隙随机分布，并都相

互连通；②土体内孔径分布可以用土-水特征曲线等同

表达；③水流在孔隙中的流动遵循泊肃叶定律；④在

吸力变化过程中，土体没有明显体积变形。Childs 等[15]

提出将土体单元断面上不同大小的孔径用孔径分布函

数表示，用 a表示孔径到+r 在所有孔隙中所占的

比例（a= ( )f  dr），用 a表示孔径 到 +r 在所有

孔隙中所占的比例（a= ( )f  dr）。当水流通过两个相

连通的孔隙时，允许水流通过的面积由小孔隙的截面

面积决定。最终，Childs 等[15]提出以下概率统计模型

的通用表达式 
2

w
0 0

( )d ( )d  
R R

k M f rf r
 

 

  
 

 

  ，     (6) 

式中，M 为常数，和为两个随机连通孔隙的孔径半

径（<），f()和 ( )f  为孔隙和 对应的孔径分布

密度，r 为孔隙半径，R 为最大孔径。Marshall[16]、Kunze
等[17]、Fredlund 等[18]、Zhai 等[19]对 Childs 等[15]的计

算方法做了改进。其中 Fredlund 等[18]提出积分形式的

表达如下式：  
r

k

r

k
2

k s

2
AEV

( ) ( ) ( )d
( )  

( ) (AEV) ( )d

y y y
y

k k
y y y

y






   


  

 


 




，   (7) 

式中，AEV 为进气值，r为残余吸力，k为土吸力，

(y)为土吸力 y 时对应的土体体积含水率。 
而 Zhai 等[19]提出求和形式表达如下式： 

 
 

    

2
k 1 2

ref 2
k k

k
2 2 2

1
1

( ) ( )
( )

( ) ( )
( )  

1 ( ) 1 ( )

N
i

i
i i

N

i i i
i

S S
k r

S S
k

S S r

 


 


 








   
 

  
  




， (8) 

式中，k 为非饱和土的土吸力状态，k(ref)为参考点

（通常选用进气值对应的数据点）的渗透系数。 ( )iS 
为土吸力为 i 时对应的土体饱和度，ri 为基于毛细定

律，对应土吸力为 i 时对应的孔隙半径，N 为最大分

段数。 
式（7）以积分形式表达，求解该式需要借助编程

软件，而式（8）以求和形式表达，在表达形式上虽然

复杂，但可借助常用办公软件 Excel 直接进行计算。
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笔者已依据式（8）制作了测算非饱和土渗透系数的

Excel 计算页。考虑到计算的便捷性，Fredlund 等[20]

建议采用内嵌 Zhai 等[19]计算公式的 Excel 计算页测算

非饱和土渗透系数。 
在国内，孙大松等[21]通过建立土中孔隙的分形模

型推导了渗透系数的表达式，蔡国庆等 [22]基于

Mualem 模型，预测不同初始孔隙比的相对渗透系数，

邵龙潭等[23]利用孔隙水的微分平衡方程，推导了渗透

系数计算公式。  

2  不同形态水分在土体中迁移规律 
渗透系数定义了单位时间穿过单位截面的水的体

积，其单位为 m3/(m2·s)。在渗透系数的定义中，并未

明确限定水的相态（液态或是气态），因此，在计算渗

透系数时，需要综合考虑液态水和气态水的渗流。 
Saarenketo[24]、Plaster[25]和 Zhai 等[26]按与土颗粒

表面的距离，将土中水分为毛细水和结合水。Zhai 等[19]

也指出，土颗粒中存在部分封闭孔隙，在封闭孔隙中

残存的水分主要以气态形式在土体中迁移。因此，土

体中的水分大致可分为：毛细水、膜态水和气态水，

如图 1 所示。毛细水的迁移通道主要是非饱和土孔隙

中充满液态水的这部分孔隙，膜态水的迁移通道主要

是土颗粒表面的弱结合水形成的水膜，而气态水在充

满气的孔隙中（也即非饱和土孔隙中除去液态水充填

的这部分孔隙）流动（迁移）。针对不同形态水分的迁

移通道，本文详细介绍不同形态水在土体中的迁移规

律及相应渗透系数的计算公式。 

 

图 1 土体中不同形态水分[23, 25] 

Fig. 1 Different forms of water in soils[23, 25] 

2.1  毛细水迁移规律 

通过修正毛细模型，Zhai 等[26]提出阀门模型，如

图 2，用以解释毛细水在非饱和土中的迁移规律。非

饱和土毛细水渗透系数与单元截面允许水流通过的有

效面积成正比。因此，通过两种不同吸力状态下的有

效面积比值就可以计算非饱和土相对渗水系数，如下

所示： 
( ) ( )
( ) ( )

j j

i i

k A
k A
 
 

   ，            (9) 

式中， i ， j 为非饱和土状态 i 和 j 对应的土吸力，

k( i )和 k( j )为对应土吸力为 i 和 j 时的非饱和土

渗透系数，A( i )和 A( j )为对应土吸力为 i 和 j 时

的有效渗流面积。 

图 2 阀门模型 

Fig. 2 Illustration of valve model 

Zhai 等[19]分析不同孔径相联通后所产生的有效

面积，发现只有当截面 A—A 两侧孔隙都有水时，水

流才能通过截面，并且有效面积等于较小孔径的截面

面积，如图 3。 

 

图 3 不同孔径联通产生的有效面积 

Fig. 3 Illustration of effective area  

Zhai 等[19]、Zhai 等[26]综合考虑不同孔径（r1,r2,…, 

nr ）联通的概率，并采用列表的形式计算不同大小孔

径相联通产生的有效面积，如图 4（ mr 为当前土吸力

（ m ）所对应的毛细管半径）。 

 

图 4 允许水流通过的有效面积的计算 

Fig. 4 Computation of effective area allowing water to pass  

through 
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依据毛细定律，孔径大小与土吸力成反比，Zhai
等[19]推导出式（10）用以计算毛细水渗透系数。 

2 2
, , 1

2
,,

2 2
ref , ref , ref , 1

2
ref ,

( ( ) ( )) ( ( ) ( ))
( )( )

( ) ( ( ) ( )) ( ( ) ( ))
( )

N
x d i x d i

i x d ix d

N
d d i d i

i d i

S S S S

k
k S S S S

   


    










     
  
    

     
  
    




，(10) 

式中，k( ,x d )为吸力等于 ,x d 时土的渗透系数，k(ref,d)
为参考点的渗透系数，参考点的土吸力为ref,d，S( ,x d )
和 S(ref,d)为吸力等于 ,x d 和ref,d 时土的饱和度，S( i )
为吸力等于 i 时土的饱和度。 

由于砂土中水分大部分为毛细水，采用式（10）
计算非饱和砂土（Brooks 等[27]）的渗透系数，其计算

结果与试验结果较为吻合，如图 5。 

 

图 5 毛细渗透系数计算结果 

Fig. 5 Computation of capillary conductivity  

2.2  膜态水迁移规律 

笔者[18, 28-29]采用式（10）对不同土质的非饱和土

渗透系数进行测算，发现式（10）在整体上对各类土

质的渗透系数都表现出较为良好的预测。但是，采用

部分文献中的试验数据计算（ Jackso 等 [30] 、 
Mualem[31]、Pachepsky 等[32]、Vereecken 等[33]、Nemes
等[34]、Schindler 等[35]），其结果显示：当土吸力临

近残余吸力时，非饱和黏性土渗透系数会明显高于式

（10）的计算结果，如图 6。 

 

图 6 砂质黏土和粉质砂土的土水特征曲线和非饱和渗透系数 

Fig. 6 Illustration of SWCCs and unsaturated hydraulic  

      conductivities of low-plasticity clay and silty sand 

众多学者对非饱和黏性土的水力渗透性能展开研

究（Tokunaga 等[36]、Tokunaga 等[37]、Liu[38]、Tokunaga[39]、

Lebeau 等[40]、Tuller 等[41]、Peters[42]以及 Scarfone 等[43]），

发现试验测量的渗透系数大于概率统计模型计算结果

的原因：在黏性土颗粒表面有一层水膜，水在水膜中

的迁移规律与毛细水在土体孔隙中的迁移规律有着本

质的差异。膜态水迁移效率与统计模型中有效面积没

有直接关系，而与颗粒表面水膜的厚度有着密切联系。
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液态水在水化膜中迁移，驱动机制依然是土水势能差。 
Tokunaga[39]假定土体由相同粒径大小并相互接

触的球体组成，并提出计算膜态水渗透系数的计算公

式如下： 
1.5 1.532

0 sB 24000π (1 )( , ) 1000
2

Tk Tg nk d
d ze d

 



          

    
。

(11) 
式中  为土吸力；d 为颗粒粒径；  为水的密度；

g 为重力加速度；n 为孔隙率；为水的动态黏度；
为水的相对介电常数； 0 为水的介电常数；kB 为波

尔兹曼常数；T 为绝对温度；z 为颗粒表面单位离子数；

e 为静电电荷；Ts为表面张力。 
天然土体的粒径分布较广，Tokunaga[39]基本假定

明显不适用于天然土体。本文将自然土体进行碎片分

割，每个碎片用单一粒径表示。这些碎片在空间内随

机分布并相互连接，形成天然土体的空间结构。这样，

式（11）可用以计算单个碎片的膜态水渗透系数。对

于天然土样，土体的渗透系数不是由单个碎片的渗水

性能决定，而是由不同颗粒连接产生的不同渗流路径

决定，如图 7。比如，颗粒粒径为 r1，其膜态水渗透

系数为 k1，与粒径为 r2，r3的颗粒相连接（其膜态水

渗透系数分别为 k2，k3，其中，r3>r1>r2，k3<k1<k2），

分别形成 a-a 渗流路径，和 b-b 渗流路径。在 a-a 路径，

水流从颗粒 r1流向 r2，渗流速率由 k1和 k2两者较小

值决定，因此，a-a 路径膜态水渗透系数可表达为 k1。

同理，b-b 路径膜态水渗透系数可表达为 k3。 

 

图 7 不同粒径颗粒连接造成膜态水的不同渗流路径。 

Fig. 7 Illustration of seepage paths for film water due to different  

     connecting paths between soil particles with different radii 

考虑分割碎片在土体中的随机分布，并相互连接，

自然土体膜态水渗透系数可用下式求解： 

1 1
min( , )

N N

i j i j
i j

k p p k k
 

   ，      (12) 

式中，k 为膜态水渗透系数， ip ， jp 为颗粒粒径为 id
和 jd 的粒径分布密度，可以通过级配曲线估算， ik ，

jk 为采用式（11）计算的对应碎片粒径为 id 和 jd 以及

吸力为时的膜态水渗透系数。 
通过文献查阅图（6）中 3 类土体的级配曲线如图

8（a）。笔者制作了 Excel 计算页，采用级配图将土体

级配分成 10 个片段，采用式（11）计算每个片段的膜

态水渗透系数，再采用式（12）统计计算土体单元膜

态水渗透系数。最终计算结果如图 8（b）～（d）所

示。 

 

图 8 综合毛细渗流和膜态水渗流计算非饱和土渗透系数 

Fig. 8 Computation of hydraulic conductivities of unsaturated soils  

by considering both capillary flow and film flow 
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如图 8 所示，综合考虑毛细水和膜态水计算非饱

和土渗透系数的结果优于传统统计模型的计算结果。

传统统计模型低估了土体在残余吸力之后的渗透系

数。 
2.3  气态水迁移规律 

Ye 等[44]采用瞬时截面法测量高庙子（GMZ）膨

润土在高吸力范围的渗透系数，发现在高吸力区，非

饱和渗透系数随土吸力的增加而增加，如图 9。毛细

水渗流和膜态水渗流理论都认为非饱和渗透系数随土

吸力的增加而减少，无法解释 Ye 等[44]的试验数据。

Plaster[25]和 Zhai 等[26]认为在高吸力状态，土体中的水

分主要以强结合水为主，这部分水分主要以气态形式

在土体中迁移。滕继东等[45]对气态水在土体中，因温

度场的作用产生的迁移展开较为深入研究。现有文献

（如 Penman[46]、Marshall[47]、Millington[48]、 Millington
等[49]、Lai等[50]、Abu-EI-Sha’r 和Abriola[51]、Ebrahimi-B
等[52]）提出经验模型用以测算水蒸气在土体中的渗透

系数。Ebrahimi-B等[52]提出这些经验公式可用式（13）
统一表达，不同学者对式中的建议取值不同，如

表 1。 

a a
gk D

RT


   ，           (13) 

式中，为弯曲系数，为单位面积上允许气体通过的

面积，=(1-S)n，S 为饱和度，n 为孔隙率，为气体

的摩尔质量，R 为气体常数，T 为绝对温度，g 为重力

加速度。  

 
图 9 非饱和高庙子高岭土在不同温度下渗透系数 

Fig. 9 Illustration of hydraulic conductivities of unsaturated GMZ  

bentonite under different temperatures. 

表 1 不同学者对建议值 

Table 1 Suggested values of  by various scholars 
参考文献  
Penman[46] 0.66n 
Marshall[47] 3/2 

Millington [48] 4/3 
Millington 等[49] 10/3/n2 

Lai 等[50] 5/3 
Abu-EI-Sha’r 等[51] 0.435n 

表 1 中对的取值是经验性的。因此，式（13）
缺乏一定的理论基础。 

水蒸气表现为气相，其在土体中迁移规律和液态

水在土体中迁移机理是不同的，气态水的迁移驱动机

制为气体的压力差所驱动。Zhai 等[53]研究发现气体在

土体中迁移速率取决于土颗粒间孔隙的大小。水汽分

界面会对气体形成一道隔断膜，只有连贯的孔隙才能

形成气态的渗透通道。Zhai 等[53]采用类似 Zhai 等[19]

的计算方法，计算了单元土截面允许气体通过的有效

面积，如图 10，并得计算非饱和土气体渗透系数公式，

如下所示： 

2 2 2
1

ra
2 2 2

AEV AEV 1
(AEV)

[[ ( ) ( )] [ ( ) ( )] ]

[[ ( ) ( )] [ ( ) ( )] ]

N

m i m i i
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i i i
i r

S S S S r
k

S S S S r

   

   







    
 

 
   

 




，

(14) 
式中，kra为相对气体渗透系数，ri为孔隙半径，S( i )， 
S( m )，S( AEV )为土吸力分别为 i ， m ，AEV 的饱

和度，N 为孔隙分割数。 

 
图 10 允许气体通过的有效面积计算 

Fig. 10 Computation of effective area allowing air to pass through  

式（14）定义了气体的渗透系数，包括空气和空

气中的水蒸气。空气中水蒸气的含量可以通过相对湿

度计算，并且相对湿度也可以用土吸力定义。Zhai 等[54]

利用理想气体状态方程，分析得到了标准状态下土吸

力与孔隙中水蒸气压力的关系，如下所示： 

w0 v 0 w0 v

ln ln(RH)ipRT RT
p


   

 
    

 
 ， (15) 

式中，为土吸力，R 为通用气体常数，T 为绝对温度，

vw0 为水密度的倒数，v 为单位摩尔水的质量， ip 为

水蒸气压强，p0为饱和水蒸气压强，RH 为相对湿度。 
通过土吸力的定义，可计算不同吸力状态下空气

中水蒸气的含量，并将单位体积内的水蒸气换算成液

态水的体积，在式（14）的基础上得到气态水在土体

中渗透系数公式如下： 
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64 7.395 10
vap a7.4932 10 ek k      ， (16) 

式中，kvap为气态水在土体中的渗透系数，e 为自然常

数，为土吸力，ka为土体气体渗透系数。需要注意，

式（16）是在温度为 20℃的条件下推导出来的，如果

温度产生变化，需要考虑温度对相对湿度和水蒸气密

度的影响，式（16）也需要作相应的修正。 
本文利用式（16）对 Ebrahimi-B 等[52]的报告数据，

如图 11（a），进行核算。将计算值和传统经验模型进

行对比，结果如图 11（b）。 
图 11 所示，式（16）的计算结果和文献中不同经

验模型的计算结果比较吻合。另外，式（16）较传统

经验模型具有更为严谨的理论基础，经验模型的计算

结果在很大程度取决经验参数的选取。 

图 11 气态水渗流渗透系数的计算 

Fig. 11 Computation of the hydraulic conductivity of soil due to  

vapour flow  

3  全吸力范围非饱和土渗透系数 
综上所述，水分在非饱和土体中迁移大致可分为

3 大类：①毛细水渗流；②膜态水渗流；③气态水渗

流。根据不同形态水分在土体中迁移规律，非饱和土

渗透系数方程在全吸力范围大致可分为 3 个区域：①

毛细水渗流主导区；②膜态水渗流主导区；③气态水

渗流主导区，如示意图 12。因此，非饱和土体的渗透

系数需要综合考虑毛细水渗透系数、膜态水渗透系数

以及气态水渗透系数。 

 
图 12 非饱和土体中不同形态水分渗流主导区域 

Fig. 12 Illustration of different dominated zones in hydraulic  

conductivity function of unsaturated soils 

4  结    语  
本文系统地探讨了不同类型水分在土体中的迁移

规律，并根据迁移机理提出相应的渗透系数计算公式。

研究发现，采用传统统计模型容易低估非饱和土在高

吸力区域的渗透系数。在计算非饱和土渗透系数时，

需要综合考虑①毛细水渗流、②膜态水渗流和③气态

水渗流。本文提出的计算公式具有较为完整的理论基

础，计算结果与文献试验数据吻合度较高，计算结果

可靠。需要指出，本文并未考虑土的体积变形，对于

在脱湿过程中体积变化明显的土体，需要综合考虑体

积变形对土体渗透性能的影响。该内容需要进一步研

究，本文的研究并未涉及体积变形。此外，渗透吸力、

温度、矿物的化学作用也可能会影响土体的渗透性能，

这些因素在本文中并未考虑，有待进一步研究。 
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基于格子 Boltzmann 方法的土石混合体的渗流特性研究 
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摘  要：为了探究土石混合体的渗流特性，基于颗粒离散元法和三维离散元模型虚拟切片技术建立了土石混合体的三

维随机孔隙结构模型并将其体素化，引入三维格子 Boltzmann 方法从孔隙尺度对其渗流开展了模拟，并据此分析了块石

含量、相对密实度和块石粒径对土石混合体渗透率的影响，最后探讨了不同条件下块石含量对土石混合体渗透率存在

不同影响的内在机制。研究结果表明：当相对密实度和块石粒径不变时，随块石含量增加，土石混合体的渗透率总体

上是逐渐增大的，且增大的速率越来越大；相对密实度越高，土石混合体的渗透率越低；块石粒径对土石混合体的渗

透率存在一定程度的影响，当块石含量小于临界值时，块石粒径越大则渗透率越小，而当块石含量高于临界值时，块

石粒径越大则渗透率越大；当土石混合体中土体的密度保持不变时，其渗透率随块石含量增加先减小后增大。 
关键词：土石混合体；格子 Boltzmann 方法；渗流特性；渗透率；孔隙尺度模拟 

中图分类号：TU411        文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2022)04–0669–09 
作者简介：金  磊(1989— )，男，博士，副教授，主要从事复杂岩土体的力学与渗流特性等方面的研究。E-mail: 

whujinlei@whu.edu.cn。 

Seepage characteristics of soil-rock mixture based on lattice Boltzmann method 

JIN Lei1, ZENG Ya-wu2, CHENG Tao1, LI Jing-jing1 
(1. School of Civil Engineering and Architecture, Hubei Polytechnic University, Huangshi 435003, China; 2. School of Civil Engineering, 

Wuhan University, Wuhan 430072, China) 

Abstract: In order to explore the seepage characteristics of soil-rock mixture (SRM), random pore-structural models of SRM 

are constructed and voxelized based on the discrete element method and the proposed virtual slicing technique for 

three-dimensional discrete element model. Then, the three-dimensional lattice Boltzmann method is introduced to conduct a 

series of numerical simulations of the seepage flow in SRM from the pore scale, and the influences of rock content, rock size, 

relative density on the simulated permeability of SRM are comprehensively investigated. Finally, the internal mechanism of the 

influences of rock content on the permeability of SRM under different conditions is discussed. The results show that when the 

relative density and rock size both remain unchanged, the permeability of SRM presents a gradually increasing trend with the 

increase of rock content, and the increasing rate also increases. When other conditions remain unchanged, the permeability of 

SRM decreases with the increase of relative density. When the rock content is lower than a threshold value, the permeability 

decreases as the rock size increases, while this trend gets reversed when the rock content exceeds the threshold value. When the 

density of soils in SRM remains unchanged, the permeability of SRM decreases first and then increases with the increase of 

rock content. 
Key words: soil-rock mixture; lattice Boltzmann method; seepage characteristic; permeability; pore-scale modeling

0  引    言 
土石混合体（soil-rock mixture，简称 SRM）在自

然界中分布广泛，常见于斜坡、断层带、坝基等工程

地质体。斜坡降雨入渗时的稳定性、隧道掘进中断层

带的突水、坝基的渗漏等工程问题分析时都需要事先

确定土石混合体的渗透性[1-3]。因此，研究土石混合体

的渗透特性具有重要意义。 
近十几年来，一些学者采用原位试验、室内试验、

数值模拟等手段对土石混合体的渗透性开展了研究。

徐文杰[4]通过原位试坑单环/双环注水试验测定了土

石混合体的渗透系数。王鹏飞等[3]、周中等[5]、Wang
等[6]通过室内渗透试验分析了块石含量等因素对土石
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混合体渗透系数的影响。 
物理试验往往耗时费力、试样尺寸受限且难以直

接观察内部渗流场，而数值模拟能有效克服这些困难。

作为岩土工程中最受欢迎的数值模拟方法，有限元法

在土石混合体渗透性研究中也有一定的应用[1,7]。然

而，土石混合体内部结构十分复杂，生成有限元网格

比较费时且网格质量难以保证。为此，Chen 等[8]引入

基于规则网格的数值流形法对土石混合体的渗流进行

了二维模拟。 
已有的土石混合体渗流数值模拟研究还有一些方

面亟待进一步改进。一方面，数值模型主要限于连续

介质范畴，而土石混合体是典型的非连续颗粒材料。

另一方面，已有数值模拟均是二维的，而实际的渗流

发生于三维孔隙空间。 
与传统的数值模拟方法相比，格子 Boltzmann 方

法（LBM）是一种介观模拟方法，它克服了宏观连续

性假设引起的计算精度问题以及微观分子动力学模型

在时间和空间上的限制，具有物理条件清晰、算法简

单、边界处理方便且并行性容易实现等优点[9]。基于格

子Boltzmann方法和介质的孔隙结构模型可进行孔隙尺

度的渗流模拟，进而可用于研究宏观渗流的微细观机

理，该方法已在多孔介质中获得了成功的应用[10-14]。 
在应用格子 Boltzmann 方法模拟渗流之前，需要

建立土石混合体的孔隙结构模型。土石混合体结构模

型的构建一般采用两种方法：基于数字图像处理的实

测结构建模；随机结构建模。前者能较好地描述土石

混合体物理模型的细观结构特征，但囿于物理模型的

限制，很难在其他参数不变条件下独立改变模型的某一

参量，而后者则能有效克服这一不足，能根据需要快速

生成特定结构的模型。在已有的随机结构建模方法中，

基于颗粒离散元法（DEM）的随机结构模型可实现土

石混合体非均质非连续的内部结构特征，在土石混合体

强度变形特性研究中已有较广泛的应用[15-16]，在多孔介

质渗流的格子 Boltzmann 模拟中也有一定的应用[12]。 
从上述分析可知，联合运用颗粒离散元法和格子

Boltzmann 方法，构建土石混合体的三维孔隙结构模

型并开展渗流的孔隙尺度模拟，可有望揭示土石混合

体的渗透性变化规律及其内在机制，但目前仍鲜见这

方面的研究成果。 
为此，本文基于颗粒离散元法建立土石混合体三

维离散元随机结构模型，用立方体格子对生成的结构

模型进行划分（即体素化），采用三维格子 Boltzmann
方法对土石混合体的渗流开展孔隙尺度的模拟并据此

分析土石混合体的渗透特性，最后针对已有成果中块

石含量对土石混合体渗透性存在的不同影响进行格子

Boltzmann 模拟并加以讨论。 

 

1  土石混合体三维离散元模型 
土石混合体由块石颗粒、土颗粒及孔隙组成，其

物理力学特性与块石含量、块石粒径、密实程度等内

部因素有密切联系。为了研究这些因素对土石混合体

渗透性的影响，首先要建立相应的土石混合体孔隙结

构模型。 
由于土石混合体室内渗透试验的试样一般为圆柱

形，这里将土石混合体 DEM 模型设为直径 0.3 m 的圆

柱体。徐文杰[4]建议土石混合体的土/石阈值计算公式

为 
S/RT (0.05d  ～ C0.07)L   ，       (1) 

式中， S/RTd 为土/石阈值， CL 为所研究问题的工程特

征尺度（本文中为 0.3 m），据此将土/石阈值定为 0.015 
m。考虑到后续 LBM 的计算效率，本文将土颗粒简化

成直径为 0.015 m 的球体，用直径大于 0.015 m 的球

体模拟块石颗粒。 
为了研究块石含量对土石混合体渗透性的影响，

在制样时要控制密实度等其他参量保持不变。关于密

实度，一般是将不同块石含量的土石混合体试样中土

体基质密度取为相同值[3,6]，但当块石含量较高（70%
左右）时，土石混合体为骨架孔隙结构，此时块石之

间的土体很难被击实到相同的密度。另外，周中等[5]

室内试验中是使各块石含量的土石混合体试样的压实

度相同（95%）。 
试样的密实度可由孔隙率、密度、压实度、相对

密实度等多个物理量描述。相对密实度可用于不同级

配土体的松密程度的对比，实际工程中常用来衡量无

黏性土（砂土和砂砾石土等）的密实度。鉴于此，本

文选用相对密实度来衡量土石混合体模型的密实程

度。 
为了构建一定相对密实度的土石混合体离散元模

型，本文引入黄青富等[17]提出的 DEM 建模方法，其

核心思想是通过减小压实过程中颗粒间摩擦系数的

“拟振动压实法”来模拟现实中的振动压实作用，从

而可快速生成任意相对密实度的颗粒堆积体。 
本文研究块石含量（CR）、块石粒径（D）和相对

密实度（Dr）对土石混合体渗透性的影响，其中块石

含量（CR）定义为块石质量与模型总质量的比值。具

体的建模方案是：块石含量考虑 0，20%，40%，60%，

80%和 100%共 6 种情形；块石粒径考虑 0.03，0.04
和 0.05 m 共 3 种情形；试样密实度考虑松散（Dr=0）、
中密（Dr=0.5）和密实（Dr=1）共 3 种情形。DEM 建

模过程中的细观力学参数取值与文献[17]中表 1相同，

每个方案的土石混合体模型通过设置不同的随机数种

子制备了 3 个平行试样，模型高度均在 0.9 m 以上。
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图 1 所示为 CR=40%，D=0.04 m 时松散、中密和密实

的土石混合体三维离散元模型。 

 

图 1 土石混合体三维离散元模型（CR=40%，D=0.04 m） 

Fig. 1 3-D DEM models for SRM (CR=40%, D=0.04 m) 

2  土石混合体渗流的 LBM 模拟 
2.1  LBM 的基本原理 

在格子 Boltzmann 方法中，计算域由边长为 h（格

子步长）的立方体格子所划分，在每个格点上定义一

个粒子分布函数 ( , )f t r 表示在 r 位置处 t 时刻运动方

向沿 的流体粒子的数目。在离散的每个时间步（ t ）

内，流体粒子以离散的速度 e 运动到最近的格点处，

紧接着在该格点处与其它的粒子发生碰撞，碰撞后粒

子的分布函数将更新[9]，该过程称为迁移和碰撞，可

用公式分别表示为 
( ,  ) ( , )f t t t f t      r e r   ，    (2) 
( , ) ( ( , ))f t f t  r r   ，           (3) 

式中，为碰撞算子，它规定了流体粒子的碰撞行为。

通过迁移与碰撞的不断循环，流体粒子逐步趋向平衡

态分布 eqf 。 
本文采用最为常用的碰撞算子即单松弛时间

BGK 碰撞模型[18]，可用下式表示： 
eq( ( , )) ( , ) ( ( , ) ( , ))tf t f t f t f t   


   r r r r  ， (4) 

式中， eq ( , )f t r 为局部平衡态分布函数， 为无量纲弛

豫时间。 
本文采用的离散速度模型为常用的D3Q19模型[19]，

其平衡态分布函数及相关参数如下所示： 
2 2

eq
2 4 2
s s s

( )1
2 2

f
c c c
 

 
 

    
 

e u e u u   ，  (5) 
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t




  ，                 (6) 

2
2
s 3
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3
1             ( =1,2, ,6)

18
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 








 








  。 (8) 

式中  c 为格子速度； sc 为格子声速； 为权系数；

 为流体密度；u为宏观速度。 
根据质量和动量守恒定律，模型的宏观密度  、

速度 u和压力 p 分别定义如下： 
18

0
f






   ，               (9) 

18

0

1 f 
 

 u e   ，           (10) 

2
sp c   。                (11) 

此外，流体的运动黏滞系数 与无量纲弛豫时间

 及格子参数间关系为 
2
s

1
2

c t     
 

  。          (12) 

理论上，LBM 的 D3Q19 模型只能用于模拟可压

缩流体的流动。为了保证 LBM 的数值解收敛于不可

压缩流体的 Navier-Stokes 方程，流体流动的 aM 数必

须足够小，至少应小于 0.1[20]， aM 数定义为 
max

a
uM

c
   ，            (13) 

式中， maxu 为流体最大速度。 
在 LBM 中，为了计算方便，一般都将所有的单

位做无量纲处理，即采用格子单位。格子单位与物理

单位的比值为一个固定的参考量，也就是说格子单位

的变化规律与物理单位的变化规律是完全一致的。关

于格子单位与物理单位的相互转化可参考文献[20]。
本文中，为方便起见，DEM 模型相关的物理量采用物

理单位，LBM 模拟相关的物理量采用格子单位，如流

域尺寸（l.u.）、流速（l.u./t.s.）、渗透率（l.u.2）。 
2.2  离散元模型的体素化与 LBM 的边界条件 

为了将建立的土石混合体离散元模型用于渗流的

LBM 模拟，需先将其用立方体格子进行划分，即体素

化。本文基于数字图像处理技术来达到这一要求，其

关键问题在于如何获取土石混合体三维离散元模型的

一系列切片图像，而这可以利用笔者所开发的三维离

散元模型虚拟切片技术，详见文献[21]。 
考虑到后续 LBM 的计算效率，本文中渗流的

LBM 模拟选取离散元模型中离底面 0.3～0.6 m 的中

间部分，图 2（a）所示即为图 1（b）模型离底面 0.3～
0.6 m 的部分。将离散元模型的这一部分沿轴向（Z 轴）

进行切割，切片间隔 0.001 m，每个模型共生成 300
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个切片，图 2（b）和图 2（c）所示为图 2（a）底部

（原离散元模型离底面 0.3 m 处）的切片。由于 LBM
计算域一般为长方体，故在每个切片图像上固体区域

还包括了圆形边界和其外切正方形之间的部分，如图

2（c）所示。将每个切片图像的像素尺寸也设为 0.001 
m（300×300 像素），这样土石混合体离散元模型就

被 27000000 个边长为 0.001 m的立方体格子（h=0.001 
m）所划分，则 LBM 计算域的尺寸为 300×300×300 
l.u.。 

 

图 2 土石混合体三维离散元模型切片示意图 

Fig. 2 Schematic diagram of slicing of SRM model 

图像的分辨率和格子的数量对 LBM 的计算精度

有重要影响。Pan 等[11]研究表明当球体的直径大于 12
倍的格子步长时，计算的渗透率将不随分辨率而改变。

本文中格子步长 0.001 m，最小固体颗粒直径为 0.015 
m，故满足要求。 

实施渗流的 LBM 模拟还需要定义合适的边界条

件。本文中，流体流动方向沿 Z 轴正方向，由入口和

出口的压力差驱动，压力边界采用 Zou/He 边界处理方

法[22]。模型四周壁面和固体颗粒表面为无滑移的流-

固边界，采用反弹格式进行处理[18]。执行反弹处理之

前需要确定固体格点和流体格点，判断方法是：像素

值为 0（黑色）的体素属于固体格点，而像素值为 255
（白色）的体素属于流体格点。 
2.3  渗透率与 LBM 的计算参数 

多孔介质的渗透性能一般用渗透率或渗透系数表

征，渗透率由多孔介质自身的属性（如孔隙率、颗粒

比表面积等）决定，而渗透系数除了与多孔介质自身

属性有关外还与流体的属性（如密度、黏度等）有关。

本文中，土石混合体的渗透性由渗透率表征。 
已有的试验和理论研究表明颗粒材料渗透率的主

要影响因素是孔隙率和颗粒级配特征（如平均粒径、

不均匀系数等），而颗粒级配特征实质上反映的是比表

面积[23-25]。一般来说，当其它条件相同时，孔隙率越

大则渗透率越大，比表面积越大则渗透率越小。为此，

本文还计算了各土石混合体离散元模型的孔隙率 n 和

比表面积 S0（模型中固体颗粒表面积之和与模型总体

积之比）。 
渗透率由 LBM 模拟的流场通过达西定律计算得

到公式为 

in out

u ulk
p p p

 
 
 

  。        (14) 

式中   是流体的动力黏滞系数；u 表示平均流速；

p 是压力梯度； l 为模型沿渗流方向的尺寸； inp 和

outp 分别为渗流入口和出口的压力。 
达西定律成立的前提条件是流动为层流，本文通

过在模型入口和出口处施加不同的压差，计算不同压

差下的渗透率，检验渗透率是否保持恒定来确认层流

状态。经过测试，当压差（ in outp p ）取 0.01 时，本

文土石混合体模型均可满足层流及 2.1 节中所述 aM
数的要求。 

多孔介质渗流的 LBM 模拟中还有一个重要的计

算参数，即无量纲的弛豫时间 ，它的取值对计算时

间和精度都有重要的影响。参考 Pan 等[11]的研究，本

文中 取 0.8。 
LBM 计算至流体达到稳定状态时停止，这里稳定

状态的判断准则是一定的时步数内（本文为 1000）整

个计算域的动能的标准差小于平均动能的 0.01%。计

算收敛后，根据达西定律即可计算模型的渗透率。 

3  LBM 模拟结果及其分析 
基于上述土石混合体 DEM 建模方法和渗流 LBM

模拟方法，可得到不同块石含量、不同相对密实度和

不同块石粒径的土石混合体模型的渗透率，分析时取

每种情况下 3 个平行试样所得渗透率的平均值。各土

石混合体模型的渗透率见表 1，各模型的孔隙率和比

表面积见表 2 和表 3。 
除了渗透率，LBM 模拟还能获得各模型孔隙尺度

的渗流场，图 3 所示为其中 3 个模型的流速场云图。

图 3（a）对应的土石混合体 CR为 20%，D 为 0.04 m，

Dr=1，其渗透率为 0.099。图 3（b）对应的土石混合

体 CR为 20%，D 为 0.04 m，Dr=0，其渗透率为 0.241。
图 3（c）对应的土石混合体 CR为 80%，D 为 0.04 m，

Dr=0，其渗透率为 0.710。由图可见，图 3（b）中流

动通道明显多于图 3（a）中的流场，且通道中的流速

较大，故其渗透率较大，而图 3（c）中的流动通道更 
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表 1 土石混合体的渗透率（l.u.2） 
Table 1 Simulated permeabilities of SRM (l.u.2) 

CR/% D=0.03 m D=0.04 m D=0.05 m 
Dr=0 Dr=0.5 Dr=1 Dr=0 Dr=0.5 Dr=1 Dr=0 Dr=0.5 Dr=1 

0 0.241 0.155 0.094 0.241 0.155 0.094 0.241 0.155 0.094 
20 0.245 0.169 0.104 0.241 0.160 0.099 0.227 0.156 0.102 
40 0.283 0.192 0.127 0.256 0.176 0.112 0.236 0.163 0.106 
60 0.368 0.253 0.158 0.339 0.218 0.143 0.291 0.193 0.127 
80 0.595 0.424 0.252 0.710 0.410 0.246 0.916 0.487 0.230 
100 1.423 0.888 0.564 3.024 1.928 1.147 5.280 3.647 2.057 

表 2 土石混合体的孔隙率 

Table 2 Porosities of SRM 

CR/% D=0.03 m D=0.04 m D=0.05 m 
Dr=0 Dr=0.5 Dr=1 Dr=0 Dr=0.5 Dr=1 Dr=0 Dr=0.5 Dr=1 

0 0.427 0.400 0.364 0.427 0.400 0.364 0.427 0.400 0.364 
20 0.407 0.380 0.349 0.396 0.370 0.339 0.384 0.361 0.336 
40 0.395 0.368 0.337 0.372 0.346 0.316 0.358 0.333 0.301 
60 0.394 0.364 0.330 0.365 0.331 0.296 0.338 0.305 0.274 
80 0.409 0.378 0.334 0.387 0.343 0.300 0.370 0.319 0.277 
100 0.429 0.396 0.362 0.433 0.405 0.365 0.433 0.409 0.369 

表 3 土石混合体的比表面积（m-1） 

Table 3 Specific surface areas of SRM (m-1) 

CR/% 
D=0.03 m D=0.04 m D=0.05 m 

Dr=0 Dr=0.5 Dr=1 Dr=0 Dr=0.5 Dr=1 Dr=0 Dr=0.5 Dr=1 
0 210.6 222.7 237.5 210.6 222.7 237.5 210.6 222.7 237.5 

20 194.3 204.2 217.1 190.3 200.6 212.9 186.7 198.5 208.3 
40 173.3 183.3 193.3 165.7 174.7 185.6 161.0 173.0 181.4 
60 150.8 158.1 167.9 139.9 146.5 156.5 135.5 142.9 148.7 
80 123.3 130.0 141.2 104.3 112.9 121.5  93.1 101.4 107.6 
100  96.2 103.2 110.5  67.3  73.4  78.7  52.6  53.7  60.5 

宽，流速也更大，故其渗透率进一步提高。 

 

图 3 土石混合体的流速场 

Fig. 3 Velocity contour plots of SRM 

由表 1 和图 3 可以看到，块石含量、块石粒径和

相对密实度对土石混合体宏观的渗透率及微观的渗流

场都有一定的影响。下面结合孔隙率和比表面积的变

化就这些因素对渗透率的影响进行分析，为此将渗透

率、孔隙率和比表面积随块石含量、相对密实度和块

石粒径的变化绘于图 4～9（限于篇幅，并未给出全部

情形）。 

 

图 4 土石混合体渗透率随块石含量的变化（D=0.04 m） 

Fig. 4 Variation of permeability of SRM with rock content  

(D=0.04 m) 

3.1  块石含量的影响 

由图 4 和图 5 可见，当相对密实度和块石粒径相

同时，随块石含量增加，土石混合体的渗透率总体上

是逐渐增大的，且增大的速率也越来越大。这与 Zhou
等[5]的室内试验结果是基本一致的。 

由图 6 和图 7 可知，当相对密实度和块石粒径相

同时，土石混合体的孔隙率随块石含量的增加先减小
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后增大，在 60%时取最小值。这是因为不同块石含量

时土石混合体的细观结构特征不同[4, 16]，在中低块石

含量时（<60%），土石混合体为骨架-悬浮或骨架-密

实结构，块石的增加使孔隙率减小，而当块石含量较

高时（>60%）时为骨架-孔隙结构，块石的增加使孔

隙率增大。 

 

图 5 土石混合体渗透率随块石含量的变化（Dr=0.5） 

Fig. 5 Variation of permeability of SRM with rock content 

 (Dr =0.5) 

 

图 6 土石混合体孔隙率随块石含量的变化（D=0.04 m） 

Fig. 6 Variation of porosity of SRM with rock content (D=0.04 m) 

 

图 7 土石混合体孔隙率随块石含量变化（Dr =0.5） 

Fig. 7 Variation of porosity of SRM with rock content (Dr =0.5) 

由图 8，9 可知，当相对密实度和块石粒径相同时，

土石混合体的比表面积随块石含量的增加而不断减

小。1 个半径为 R 的球体的比表面积为 3/R，因此颗粒

粒径越大比表面积越小，故随块石含量增加，粗颗粒

比例增大，模型的比表面积就逐渐减小。 

 
图 8 土石混合体比表面随块石含量的变化（D=0.04 m） 

Fig. 8 Variation of specific surface area of SRM with rock content  

(D=0.04 m) 

 
图 9 土石混合体比表面随块石含量的变化（Dr =0.5） 

Fig. 9 Variation of specific surface area of SRM with rock content  

(Dr =0.5) 

随块石含量增加，孔隙率先减小后增大使得渗透

率有先减小后增大的趋势，而比表面积不断减小使得

渗透率有逐渐增大的趋势，两者综合的效果是渗透率

总体上逐渐增大且增大的速率逐渐增加，到 60%时开

始显著增大。 
3.2  相对密实度的影响 

由图 4 可见，当块石含量和粒径均相同时，试样

的相对密实度越高，渗透率越低，这也符合一般认识。 
由图 6，8 可知，当其他条件相同时，随试样相对

密实度的提高，孔隙率减小而比表面积增大，两者都

会使得渗透率有减小的趋势，因此渗透率越来越小。 
3.3  块石粒径的影响 

由图 5 可见，块石粒径对土石混合体的渗透率存

在一定程度的影响，且块石含量不同时其变化规律也

不同。当块石含量小于某一值时，块石粒径越大则渗

透率越小，而当块石含量高于某一值时，块石粒径越
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大则渗透率越大，即存在一个临界值，本文中该值在

70%～80%附近。 
由图 7 可知，当其他条件相同时，块石粒径越大

孔隙率越小（除块石含量很高时以外），这使得渗透率

有减小的趋势。由图 9 可知，当其他条件相同时，随

块石粒径增大，比表面积逐渐减小，这使得渗透率有

增大的趋势。由图 7 和图 9 还可以看到：当块石含量

低于临界值时，孔隙率随块石粒径的变化幅度较大而

比表面积的变化幅度相对较小，此时孔隙率的减小作

用占主要地位，因此总体结果是块石粒径越大渗透率

越小；而当块石含量高于临界值时，比表面积随块石

粒径的变化幅度较大，此时其对渗透率的增大作用将

占主要地位，因此总体结果是块石粒径越大渗透率越

大。 

4  讨    论 
王鹏飞等[3]、Wang 等[6]都开展了不同块石含量土

石混合体试样的室内渗透试验，并采取了同样的制样

方法，即在制样前先对不同块石含量的试样进行击实

试验，得到使其中土体密度达到相同值时各自所需要

的击实次数，并依此制备了土体基质密度相同的不同

块石含量的土石混合体试样。其渗透试验结果表明随

块石含量增加，土石混合体试样的渗透系数先减小后

增大，在块石含量为 40%时达到最低。 
徐文杰等[7]、Chen 等[8]分别基于有限元法和数值

流行法对土石混合体随机细观结构模型的渗流进行了

二维模拟，其不同块石含量的土石混合体模型中土体

基质是设为完全相同的，模拟结果表明随块石含量增

加，土石混合体模型的渗透系数逐渐减小。 
本文中，不同块石含量的土石混合体三维模型的

相对密实度保持不变，LBM 模拟结果表明随块石含量

增加土石混合体的渗透率总体上是逐渐增大的。结合

上述室内试验和其它数值模拟的结果可以看到，不同

条件下块石含量对土石混合体渗透性的影响不尽相

同，甚至截然相反。 
为了明晰不同条件下块石含量对土石混合体渗透

性存在不同影响的内在机制，这里以图 10 所示的二维

简化模型为例，借助 LBM 渗流模拟来探讨土体基质

保持相同时的情形。图中较大的方块表示块石颗粒，

较小的圆盘表示土颗粒，case1 代表均质土体，case2
代表较低块石含量的土石混合体（骨架悬浮结构），

case3 代表中等块石含量的土石混合体（骨架密实结

构），case4 代表较高块石含量的土石混合体（骨架孔

隙结构），case5 代表块石体模型。模型大小均为

200×200 l.u.，各模型中土体颗粒排列保持不变，各

模型渗透率的 LBM 模拟值如图 11 所示。 

 
图 10 不同块石含量土石混合体的简化模型（土体密度相同） 

Fig. 10 Simplified SRM models with different rock contents  

(density of soil matrix remains unchanged) 

 

图 11 块石含量对土石混合体渗透率的影响（土体密度相同） 

Fig. 11 Effects of rock content on permeability of SRM (density of  

soil matrix remains unchanged) 

如图 10 和图 11 所示，从 case1 到 case3 的情形与

徐文杰等[7]、Chen 等[8]数值模型中块石含量的增加本

质上是一致的，此时因大块石的加入使得模型的孔隙

率减小且水流因块石阻挡更加曲折，因此渗透率逐渐

降低。王鹏飞等[3]、Wang 等[6]室内试验中块石含量小

于 40%时的情况亦是如此。 
从 case3 到 case4 时，块石含量增加无法由继续增

加块石来实现，而只能相对减少土体的量，土石混合

体为骨架-孔隙结构，因此模型的孔隙率增大，渗透率

又开始提高。 
Wang 等[6]指出当块石含量大于 40%时，随块石含

量增加，土-石界面增多，而这些界面的流速相对较大，

故渗透性提高。本文分析认为，尽管王鹏飞等[3]、Wang
等[6]制样时试图使各块石含量试样中土体基质的密度

相同，但实际上当块石含量较高时这是很难实现的。

图 12 即是文献[6]中块石含量分别为 60%和 70%的土

石混合体试样，可以看到试样局部有一些大孔隙，尤

其是块石积聚的部位。因此，该情形下土石混合体渗

透率随块石含量增加而增大更可能是局部的骨架孔隙

结构逐渐增多导致的，这也类似于图 10 中 case3 到

case4 的情形。 



676                         岩  土  工  程  学  报                                    2022 年 

    
图 12 室内土石混合体试样[6] 

Fig. 12 Laboratory SRM samples [6] 

5  结    论 
本文基于三维格子 Boltzmann 方法从孔隙尺度模

拟了土石混合体中的渗流，分析了块石含量、相对密

实度和块石粒径对土石混合体渗透率的影响，并对土

体密度不变条件下块石含量对土石混合体渗透性的影

响进行了探讨。本文的研究工作得到了以下结论： 
（1）当相对密实度和块石粒径不变时，土石混合

体的渗透率随块石含量的增加总体上呈逐渐增大的趋

势，且增大的速率也越来越大 
（2）当块石含量和块石粒径不变时，相对密实度

越高，土石混合体的渗透率越低。 
（3）块石粒径对土石混合体的渗透率存在一定程

度的影响，当块石含量小于临界值时，块石粒径越大

则渗透率越小，而当块石含量高于临界值时，块石粒

径越大则渗透率越大，本文中临界块石含量在 70%～

80%附近。 
（4）不同条件下块石含量对土石混合体渗透性的

影响不尽相同，当土石混合体中土体的密度保持不变

时，其渗透率随块石含量增加先减小后增大。 
采用本文的土石混合体 DEM 建模方法和渗流

LBM 模拟方法可进一步研究块石级配、块石形状、块

石空间分布等细观结构特征对土石混合体渗流特性的

影响，限于篇幅，这些内容将另文研究。 
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摘  要：结构性可增强土骨架的稳定性，在相同的应力条件下，结构性土与重塑土相比可保持更大的孔隙比。从结构

性土的形成过程出发，详细分析了结构性对土体变形特性的影响及变形过程中结构性的衰退规律，提出了土体结构的

定量化表征参数——相对结构度，并给出了该变量在土体变形过程中的演化方程。随后基于该参数推导了结构性土的

体变方程，该方程反映了结构性土在变形过程中土体结构对压缩特性的影响。最后，结合修正剑桥模型推导了三轴应

力状态下结构性土的本构模型，该模型可较好地预测结构性土的力学与变形特性，通过 3 种天然结构性土的试验结果

与模型预测对比验证了本模型的合理性。 
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Structured quantitative characterization and elastoplastic constitutive model of clay 
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Abstract: Soil structure can improve the stability of soil skeleton. Hence, the void ratio of structured soils is usually higher than 

that of the reconstituted soils under the same effective stress. Based on the process of the formation of structured soils, the 

influences of the soil structure on the deformation characteristics are analyzed. Besides, the destruction law of the soil structure 

in the process of deformation is investigated. A quantitative parameter of the soil structure (relative structure degree) is 

proposed. The evolution equation for the new parameter during the deformation is obtained according to the experimental data. 

The volume change equation for the structured soil is derived by incorporating the new parameter. The volume change equation 

describes the change of the soil structure and compression index of structured soils during deformation. The constitutive model 

under triaxial stress state for the structured soils is derived by incorporating the modified cam-clay model. The mechanical and 

deformation behaviors of the structured soils are captured by the proposed model. The new constitutive model is able to predict 

the mechanical behaviors of the structured soils through the comparisons between the numerical results and the experimental 

data from three kinds of natural structured soils.  
Key words: structured soil; constitutive model; volume change equation; compression index

0  引    言 
结构性土在自然界中广泛存在，土颗粒的排列形

式和颗粒间的胶结作用导致结构性土的力学性质与重

塑土相比产生较大差异。基于重塑土的试验数据建立

的修正剑桥模型[1]可较好地描述重塑土的力学性质，

但由于未考虑结构性的影响，故无法模拟结构性土的

力学与变形特性[2-5]，存在一定的局限性。结构性土在

达到屈服应力后变形急剧增长，采用不考虑结构性影

响的本构关系指导土工结构设计会显著影响土工结构

的可靠性。另一方面，结构性土的峰值强度往往大于

重塑土的峰值强度，合理利用结构性土的力学潜能，

可降低施工成本。孔令伟等[6]采用结构性软土作为防

波堤的持力层时，利用了结构性潜能，提高了经济性。

因此，建立结构性土的本构关系对工程实践具有重要

的现实意义。 
近年来，关于结构性土本构关系的研究取得了巨

大的发展，如：Liu 等[7]、Suebsuk 等[8]和 Chowdhury
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等[9]在临界状态理论的框架内建立了结构性土本构关

系，可较好地描述结构性土在屈服后压缩指数急剧增

长[10-12]及在三轴剪切试验中的应变软化 [13-15]等试验

现象。沈珠江等[16]、蒋明镜等[17]、刘恩龙等[18]通过引

入破损函数，建立了基于破损力学理论的结构性土的

本构关系。谢定义等[19]通过引入综合结构势来描述结

构性土的变形与强度特性。Roainia 等[20]通过在重塑土

的本构关系中引入结构性参数并给出了该参数的演化

规律，建立了结构性土的本构关系。祝恩阳等[21-22]、

姚仰平等[23-25]通过将结构性衰变引起的体应变引入

统一硬化模型，建立了结构性土的本构关系。Desai
等[26]、Liu 等[27]、周成等[28]、王国欣等[29]、Ouria[30]

基于扰动状态理论建立了结构性土的本构关系。 
建立结构性土本构关系的关键在于如何在本构关

系中考虑结构性的影响并给出变形过程中结构性的衰

退规律。本文从结构性土的形成过程出发，提出了表

征土体结构的量化参数，结合修正剑桥模型推导了结

构性土的本构模型，并对该模型进行了验证。 

1  结构性土的变形特性 
1.1  相对结构度 

现从结构性土的形成过程出发，探究结构性土的

变形特性。假设有两个由相同土料组成的泥浆试样，

在重塑状态下试样的压缩曲线可用图 1 中的 NCL 表

示。在初始状态（点 A）时，若试样 1 的土颗粒间出

现胶结性物质变为结构性土，此时试样 1 的压缩曲线

变为图 1（a）中的红实线，在试样 1 加载至点 C1后，

再对试样 1 卸载（C1→D1），最后对该试样进行再加

载（D1→E1），则试样 1 随后的压缩曲线可用图 1（a）
中的 SCL1（从点 E1 开始的压缩曲线）表示。假设在

初始状态（点 A）时试样 2 内未出现胶结性物质，则

试样 2 的压缩曲线与 NCL 重合，在加载至点 E2后，

试样 2 内产生适量的胶结性物质，使得试样 2 随后的

压缩曲线可用图 1（b）中的 SCL2 表示。虽然 SCL1

和 SCL2的形态完全一致，但试样 1 和试样 2 的土体

结构具有不同的损伤程度。试样 1 的土体结构在加载

阶段（B→C1）已发生破坏，而试样 2 是在点 E2处才

变为结构性土，且在加载阶段（E2→C2）仅发生弹性

变形，故试样 2 在点 E2处时的结构性保持完整。由上

述分析可知，虽然 SCL1和 SCL2形态相同，但试样 1
和试样 2 的土体结构的损伤程度并不相同。而实际工

程中，土体的应力历史是难以确定的，这给评估结构

性土的土体损伤情况带来困难。以图 2 中的两种结构

性土为例，原状 Corinth 泥灰土[31]与原状 Leda 黏土[32]

都有较高的结构性强度，图 1 中所示的两种应力路径

都可使 Corinth 泥灰土和 Leda 黏土表现出如图 2 所示

的压缩曲线，故仅通过压缩试验数据无法判断土体结

构的损伤状况。如何对土体结构进行定量表征并建立

起结构性土间的内在联系，对评判结构性土的力学性

质、建立结构性土的本构关系具有重要的意义。 

 

图 1 不同应力历史条件下结构性土的压缩曲线 

Fig. 1 Compression curves for structured soils with different stress  

histories 

现假设某结构性土试样在压缩过程中其土体结构

始终不发生破坏，则其压缩曲线可用图 3 中的虚线表

示，将其定义为结构性土的本征压缩曲线（ISCL），
该曲线表征了不发生土体结构破坏时结构性土的压缩

特性。实际上结构性土在达到屈服应力后，土体结构

必然发生破坏，故其压缩曲线（图 3 中红实线）在试

样达到屈服应力后逐渐偏离 ISCL。当土体结构被完全

破坏时，结构性土退化为重塑土，其压缩曲线也与重

塑土的正常固结曲线（NCL）重合。因此，结构性土

的压缩曲线位于以 ISCL 和 NCL 为边界的区域内，即

ISCL 和 NCL 定义了结构性土压缩曲线的边界。将相

同应力条件下 ISCL 和 NCL 间的距离定义为 Ie ，其值

表示结构完整的结构性土所能承担的额外孔隙比。相

同应力条件下结构性土的压缩曲线（SCL）和 NCL 间

的距离定义为 se ，其值的大小与结构的破损程度有

关。当土体结构未发生破坏时 Ie = se ；当土体结构发
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生破坏后，SCL 与 NCL 间的距离逐渐减小，此时

Ie > se ；当土体结构完全破坏时 se =0，此时，结构性

土的压缩曲线与重塑土的压缩曲线重合。 

 

图 2 两种天然结构性土的压缩曲线 

Fig. 2 Compression curves for structured soils 

 
图 3 结构性土的压缩特性 

Fig. 3 Compression behaviors for structured soils 

上述分析指出 Ie 和 se 值与初始结构性及土体结构

的损伤程度有关。以位于本征压缩曲线之上的结构性

土的土体结构为参照基准，定义结构性土的相对结构

度以定量表征土体结构： 
s

I

e
e

    ，                 (1) 

根据式（1）的定义对图 1 中两种试样的结构性进行分

析。试样 1 在应力路径（A→B）上未发生塑性变形，

故试样 1 在点 B 处的土体结构保持完整，以试样 1 在

点 B 处时的结构性作为参照基准，则试样 1 在应力路

径（A→B）中的相对结构度 =1；随着荷载增大，试

样 1 在应力路径（B→C1）上发生塑性变形，土体结

构发生破坏，故试样 1 在点 C1处时的相对结构度小于

1。与试样 1 在 C1处时土体结构已产生破坏不同，试

样 2 在点 E2处时才变为结构性土，由于试样 2 在应力

路径（E2→C2）上仅发生弹性变形，故试样 2 在点 C2

处时的土体结构未发生破坏，但因为 SCL1和 SCL2重

合，故试样 1 在 C1处时的相对结构度和试样 2 在 C2

处时的相对结构度相等。由上述分析可知，虽然试样

1 和试样 2 的土体结构损伤程度并不相同，但可通过

相对结构度建立起两者之间的内在联系。 
在建立结构性土的本构关系前需确定相对结构度

 在土体变形过程中的发展规律。原状 Leda 黏土[32]，

原状 Bankok 黏土[33]，水泥固化 Ariake 黏土[34]和原状

Osakay 黏土[35]是 4 种典型的结构性土，对文献中这四

种结构性土的压缩试验结果重新整理，整理后的数据

（图 4）表明相对结构度在结构性土的变形过程中的

发展规律可采用下式表示： 

si

I

e
e




 

  
 

  ，              (2) 

式中， 为材料参数。 

 
图 4 相对结构度在压缩过程中的发展 

Fig. 4 Development of structural index during compression 

1.2  体变方程 

重塑土的体变方程可采用下式表示： 

r 0
0

ln pe e
p




 


  ，             (3) 

式中， 0e 为初始孔隙比， 0p为初始平均有效应力， re
为平均有效应力为 p时重塑土的孔隙比， 为重塑土

压缩曲线的斜率。由相对结构度的定义可知，在相同

的应力状态下结构性土的孔隙比 e与重塑土的孔隙比

re 存在如下关系： 

r Ie e e    ，               (4) 
联立式（3），（4）可得结构性土的体变方程： 

0 I
0

ln pe e e
p

 


  


  ，           (5) 

式中， Ie 表征了结构性对孔隙比的影响。当相对结

构度 减小至 0 时，式（5）退化为重塑土的体变方程。

设结构性土的本征压缩曲线的斜率为 ，则 Ie 可用下

式表示： 

I
0

( ) ln pe
p

 


 


  ，           (6) 
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联立式（5），（6），得到结构性土的体变方程： 

 0
0

(1 ) ln pe e
p

  


   


  ，   (7) 

将式（7）改写为增量形式： 

 
0

dd (1 ) ( ) ln dp pe
p p

     
            

，(8) 

由上式可知，结构性土的体变由应力导致的体变和结

构性衰退导致的体变组成，如图 5 所示， [(1   
) ]d /p p      表示由应力增长所导致的孔隙比的 

变化，
0

( ) ln dp
p

  
    

表示由结构性衰退所导致 

的孔隙比的变化，这两种体变构成了结构性土在压缩

过程中的总体变。在相对结构度保持恒定的条件下，

结构性土压缩曲线的斜率为 (1 )     ，但结构性

土在变形过程中往往伴随着土体结构的破坏，因此结

构性土压缩曲线的表观斜率大于 (1 )     。 

 
图 5 结构性土的体变分解 

Fig. 5 Illustration of volume change for structured soils 

1.3  结构性土的屈服行为 

采用塑性体应变作为本构模型的硬化参量，则结

构性土的屈服面与塑性体应变有关。设某结构性土试

样在当前状态下（点 A）的孔隙比和平均有效应力分

别为 e和 p（图 6），点 A 和点 B 位于同一屈服面上，

该屈服面对应的屈服应力为 sp，对应的重塑土等效屈

服应力为 ep。 
重塑土在压缩变形的过程中的塑性体应变可采用

下式表示： 
p e
v

0 0

ln
1

p
e p

 






  ，           (9) 

式中， 为重塑土的回弹指数。在压缩过程中结构性

土的塑性体应变可采用下式表示： 

0 s
p 0
v

0

ln

1

pe e
p

e





 





  ，       (10) 

式中， s 为结构性土的回弹系数。Burland[2]对结构性

土的压缩试验结果表明：结构性土的回弹指数与结构 

 

图 6 结构性土的等效屈服应力 

Fig. 6 Equivalent yield stress for structured soils 

性相关，本文采用线性插值的方法表示不同结构性状

态下结构性土的回弹系数： 
s (1 )        ，          (11) 

当相对结构度 等于 0 时，结构性土的回弹系数等于

重塑土的回弹系数；当相对结构度 等于 1 时，回弹

系数等于结构性土本征压缩曲线的斜率。由于结构性

土的屈服应力和等效屈服应力具有相同的塑性体应

变，联立式（9），（10）可得 

e 0 0 s
0

exp ln ( )pp p e e
p

  
  

        
 ， (12) 

式（12）给出了当前状态下结构性土的当前应力与等

效屈服应力之间的关系。结构性土的塑性体应变也可

采用点 B 处的屈服应力表示，由式（7）可知点 B 处

的塑性体应变可由下式表示： 
p s s s
v

0 0 0 0

[(1 ) ] ln ln
1 1

p p
e p e p

  


  
 

  
 

s

0 0

(1 )( )    ln
1

p
e p

    



  ，           (13) 

联立式（9），（11）和式（13），得到如下关系： 
1

1
e

s 0
0

pp p
p

 
    

  。            (14) 

上式给出了结构性土的屈服应力与等效屈服应力之间

的关系。设某结构性土的参考应力 0p =1，该结构性土

的屈服应力 sp分别为 100，200，300，400 和 500 kPa
时的等效屈服应力结果如图 7 所示。数值计算结果表

明，在土体结构被完全破坏时，结构性土退化为重塑

土，故相对结构度 =0 时，结构性土的屈服应力与等

效屈服应力相等；结构性土的等效屈服应力随着塑性

应变的增大而增大，而塑性应变随着相对结构度 的
增大而减小，故等效屈服应力随着相对结构度  的增

大而减小；当相对结构度 增大至 1 时，土体结构保

持完整，结构性土未产生塑性变形，故此时等效屈服

应力的值与参考应力 0p相等。 



682                         岩  土  工  程  学  报                                    2022 年 

 
图 7 相对结构度与等效屈服应力间的关系 

Fig. 7 Relationship between yield stress of structured soils and  

structural index 

2  三轴应力状态下的本构关系 
由修正剑桥模型可知重塑土的屈服面方程可表

示为如下形式： 
2

2 2
e

ln ln 1 0p qf
p M p
  

      
  ，  (15) 

式中，M 为临界状态线的斜率，q 和 p分别为重塑土

的广义剪应力和平均主应力，如图 8 所示。假设结构

性土的屈服面与等效屈服面相似，则有如下关系成立： 
e

s

pp q
p q p


 

 
  ，             (16) 

根据结构性土的屈服面和等效屈服面间的相似关系，

得到结构性土的屈服面方程： 
2

2 2
s

ln ln 1 0p qf
p M p
  

      
  ，  (17) 

 
图 8 结构性土的屈服面 

Fig. 8 Yield surface for structured soils 

根据协调方程的要求可得 

s
s

d d d 0ij
ij

f ff p
p



    

 
  ，   (18) 

由式（13）可知 

ps 0 s
v

s 0

d 11 d ln d
1

p e p
p p

 
  

  
     

 ， (19) 

由式（2）可得 
I

I

d
d

e
e

     ，            (20) 

联立式（6）和式（20）后得到 
s

s s 0

d
d

ln( / )
p

p p p
 


 

  
  ，      (21) 

联立式（19）和式（21）得到结构性土在变形过程中

相对结构度的演化方程： 
p0
v

s 0

(1 )
d d

ln( / )( )(1 )
e

p p


 
   


 

    
 ，  (22) 

由于结构性土在变形过程中产生的塑性体缩或塑性体

胀都可导致结构性的衰退，故对式（22）中的塑性体

应变取绝对值： 
p0
v

s 0

(1 )
d d

ln( / )( )(1 )
e

p p


 
   


 

    
  ， (23) 

联立式（23）和式（19）后得到 

p ps 0
s v v

(1 )d d d
(1 )( ) 1

p ep  
    
          

 ， (24) 

联立式（18）和式（24）得到结构性土的变形协调方

程为 

p ps 0
v v

s

(1 )d d d d 0
(1 )( ) 1ij

ij

p ef ff
p

  
     

    
          

，

 0   ，                                   (25) 
根据相关联的流动法则，由式（25）解得塑性乘子： 

s 0

kl s

d

(1 )
(1 )( ) 1

ijkl kl
ij

ijkl
ij

f E

p ef f f f fE
p p p





      




 
                   

，

  (26) 
式中， ijklE 为弹性模量张量。令 

s 0
p

kl s

(1 )
(1 )( ) 1ijkl

ij

p ef f f f fh E
p p p


      

      
              

，

   (27) 
则结构性土的应力增量和应变增量间的关系可用下式

表示 

pq
p pq

1d dij ijkl ijmn kl kl
mn

f fE E E
h

 
 

  
     

 ，(28) 

至此，结构性土的本构关系推导完毕。 

3  模型验证  
本文建立的本构模型共有 8 个参数，均能够通过

常规土工试验获取。其中临界应力状态比 M、参考应

力状态时的孔隙比 0e 、重塑土的压缩指数、回弹指

数 、泊松比 与修正剑桥模型中的参数定义相同，

可采用相同的方法确定这些参数；参数 为结构性土

本征压缩曲线的斜率，其值等于结构性土未发生塑性

变形时的压缩曲线的斜率； sie 表征了土体的初始结构

性，其值可根据结构性土的压缩曲线与重塑土的压缩
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曲线得到； 为材料参数，表征了相对结构度的衰减

速率，可通过拟合 和 si I/e e 间的关系曲线得到该参数

的值。 
模型参数 对结构性土的压缩特性和应力–应

变曲线的影响分别如图 9 和图 10 所示，算例中采用的

材料参数如表 1 所示。图 9 所示的计算结果表明由结

构性提高的额外孔隙比随参数 增大而减小，结构性

的衰减速率随参数 增加而增大。图 10 为结构性土

的无侧限抗压强度的计算结果，参数 对结构性土的

峰值应力的影响较为显著，随着参数 的减小，结构

性土的峰值应力逐渐增大，达到峰值应力后，土体结

构发生破坏，抗剪强度急剧降低，当土体结构被完全

破坏时，结构性土衰变为重塑土。 
表 1 模型试算采用的材料参数 

Table 1 Parameters for estimating proposed constitutive model 
    M      0e  sie    

0.25 0.018 1.2 0.25 0.009 2.5 1.0 
1.0 
2.0 
4.0 

 
图 9 参数 对结构性土压缩曲线的影响 

Fig. 9 Influences of parameter   on compression curves of  

structured soils  

 
图 10 参数 对结构性土无侧限抗压强度的影响 

Fig. 10 Influences of parameter   on unconfined compression  

strength of structured soils  

为验证本文所提模型的正确性，采用文献中 3 种

天然结构性土的压缩试验数据和三轴剪切试验数据对

本文推导的本构关系进行验证。Walker 和 Raymond[36]

对 Leda 黏土进行了等应力比条件下的压缩试验，Leda
黏土的材料参数列于表 2。试样压缩过程中的应力比

q/p 分别为 0，0.63 和 1.0，由各向同性的压缩试验结

果得到结构性土在变形的过程中相对结构度  与

s I/ie e 间的关系，如图 11 所示，材料参数 可根据试

验结果拟合得到，其值为 2.5。结构性土的压缩试验结

果与模型的预测结果如图 12 所示。 
表 2 3 种结构性土的材料参数 

Table 2 Parameters for three kinds of structured soils 
模型参数 Leda 黏土 Corinth 灰泥土 Pappadai 黏土 

  0.25 0.04 0.2 
  0.018 0.01 0.05 
M 1.2 1.32 0.9 
  0.25 0.3 0.25 
   0.007 0.008 0.02 

0e  1.94 0.58 0.90 

sie  1.26 0.12 0.21 
  2.5 2.79 0.9 

 
图 11 相对结构度的拟合曲线 

Fig. 11 Fitting curve of the structural index 

 
图 12 等应力比条件下压缩试验结果与模型预测结果对比 

Fig. 12 Comparison between experimental data and predictions for  

structured soils under constant stress ratio 

在试样达到屈服应力前，试样仅发生弹性变形，

故在初始孔隙比相同的条件下，各试样在弹性段的压

缩曲线重合。在不同的应力比条件下，各试样在刚开

始屈服时的平均有效应力也并不相同，试样的应力比

q/p 越大，试样在屈服时的平均主应力越小，随后塑

性应变随着试样的屈服而不断发展，土体结构随着塑

性应变的发展而不断被破坏，使得原本由土体结构承
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担的额外孔隙比随之减小，相对结构度随着塑性应变

的增加也不断减小。故在相同的平均有效应力条件下，

试样的应力比 q/p 越大，变形稳定时的孔隙比越小。

因此当试样的 q/p 分别为 0.63 和 1 时，试样的压缩曲

线位于各向等压固结的压缩曲线的下方。根据模型预

测结果和试验数据间的对比可知，本文提出的本构模

型可较好地预测结构性土的压缩性质。 
Anagnostopoulos 等[31]对 Corinth 泥灰土进行了三

轴剪切试验。Corinth 泥灰土的材料参数可见表 2，材

料参数 可根据图 13 中的等压压缩试验结果拟合得

到，其值为 2.79。分别在 294，903，1500 和 4000 kPa
围压条件下对 Corinth 泥灰土进行三轴排水剪切试验，

试验结果如图 14 所示。在施加围压的过程中，试样的

土体结构随着围压的增大被逐渐破坏，导致结构性土

向重塑土退化。因此，随着围压的增大，试样在剪切

过程中的应力–应变关系由应变软化变为应变硬化，

试样的体变从体胀变为体缩。根据试验数据和模型预

测结果间的对比可知，本文提出的结构性土的本构关

系可较好地预测结构性土的剪切变形特性，但由于本

文提出的本构模型未考虑剪应变的影响，所以模型计

算结果和试验数据之间还存在一定的偏差。 
Pappadai 黏土[37]具有较强的结构性，其液限和塑

性指数分别为 65%和 35。数值计算需要的参数可见表 

 
图 13 Corinth 泥灰土的模型参数拟合 

Fig. 13 Fitting curve of Corinth clay 

图 14 围压恒定条件下三轴压缩试验结果与模型预测结果对比 

Fig. 14 Comparison between experimental data and predictions for  

triaxial tests under constant confining stress  

2。材料参数 可根据图 15 中的等压压缩试验结果拟

合得到，其值为 0.9。Pappadai 黏土在不同围压条件下

的三轴试验结果如图 16 所示。 

 
图 15 Pappadai 黏土的模型参数拟合 

Fig. 15 Fitting curve of Pappadai clay 

 
图 16 Pappadai 黏土的三轴压缩试验结果与模型预测结果对比 

Fig. 16 Comparison between experimental data and predictions for  

triaxial tests for Pappadai clay 

由于Pappadai黏土在低围压条件下其土体结构相

对完整，故其应力–应变曲线表现为应变软化，而在

高围压条件下土体结构被破坏，此时 Pappadai 黏土表现

出类似重塑土的力学特性，故 Pappadai 黏土的应力–

应变曲线表现为应变硬化，本文提出的本构模型较好
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地预测了这种趋势。由体应变与剪应变之间的关系可

知，低围压条件下试样在剪切过程中先剪缩后剪胀，

最后趋于稳定，而在较大的围压条件下，试样在剪切

过程中仅发生剪缩。根据数值计算结果和试验数据间的

对比可知，本文提出的模型可较好地预测 Pappadai 黏土

的强度与变形特性。 

4  结    论 
本文从结构性土的形成过程出发，提出了反映土

体结构性的量化指标——相对结构度，随后根据结构

性土的变形特点，确定了相对结构度的发展规律，在

临界状态土力学的理论框架下，将其引入修正剑桥模

型，从而建立了结构性土的弹塑性本构模型，通过数

值模拟与试验结果的对比得到以下结论： 
（1）本文定义的相对结构度具有较明确的物理

意义，定量表征了黏土的结构性特征，可较好地反映

变形过程中土体结构破坏规律。 
（2）本文模型中的参数可通过常规土力学试验

确定，较为简单方便。通过模型预测与试验数据的对

比表明，本文提出的模型可较好地描述结构性土的压

缩、应变硬化、应变软化、剪缩和剪胀等特性，证明

了本文所提模型的合理性。 
（3）本文提出的本构模型在三轴应力状态下未

考虑剪应变对结构性的影响，尚存在一定的局限性，

有待在未来的研究中对其改进。 
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摘  要：非饱和土中的水-汽-热耦合运移是一个受多因素影响的复杂过程。利用重塑非饱和黄土填筑模型，通入一定

压力的高温水蒸气，研究蒸汽压梯度、温度梯度和含水率梯度共同作用下重塑非饱和黄土中的热湿迁移规律，并利用

模型试验边界条件，解得球形蒸汽源增湿非饱和黄土时水热运移主控方程的一组特解。结果表明：球形蒸汽源在非饱

和黄土中运移时，水分和温度的迁移范围近似于椭球体。水蒸气沿径向运移时，随着蒸汽压逐渐消散，运移速率降低，

温度传导速率减小。蒸汽压较大时，增湿速率、增湿范围和增湿程度都将增大；在有效增湿范围内，土体含水率在 11%～

17%间变化，接近土体的最优含水率，增湿效果较好；高温水蒸气在土体中的传热包括高温蒸汽传热和温度梯度引起的

热传导，有效增湿范围内主要以高温蒸汽传热为主，温度迁移速率属于快速迁移阶段。有效增湿范围外以温度梯度引

起的热传导为主，属于缓慢迁移阶段；实测值和计算值对比发现，代数显式解析特解能较好地反映试验中土体温度和

含水率的变化规律。研究结果可为非饱和黄土中水热迁移和蒸汽增湿技术提供理论参考。 
关键词：非饱和黄土；水-热运移；增湿；模型试验 
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Experimental study on thermal moisture migration of unsaturated loess         
humidified by spherical steam source 

LI Jian-dong1, 2, WANG Xu1, 2, ZHANG Yan-jie1, JIANG Dai-jun1, LIU De-ren1, HU Yuan1 
（1. School of Civil Engineering, Lanzhou Jiaotong University, Lanzhou 730070, China; 2. National and Provincial Joint Engineering 

Laboratory of Road & Bridge Disaster Prevention and Control, Lanzhou 730070, China） 

Abstract: The water-vapor-thermal coupling transport in unsaturated soils is a complex process affected by multiple factors. 

The experiment is designed to use the remolding unsaturated loess filling model, and the high-temperature steam with a certain 

pressure is ventilated in order to study the law of thermal mass migration in remolded unsaturated loess under the action of 

vapor pressure gradient, temperature gradient and water content gradient. Based on the boundary conditions of the model tests, 

a set of special solutions to the governing equation for heat-wet transport in unsaturated loess under humidification of spherical 

steam source are obtained. The results show that when the spherical steam sources diffuse in unsaturated loess, the migration 

range of water and temperature is similar to an ellipsoid. When the water vapor moves along the radial direction, the vapor 

pressure gradually dissipates, the migration rate decreases, and the temperature conduction rate decreases. When the vapor 

pressure is large, the humidification rate, range and degree will increase. In the effective humidification range, the moisture 

content of soils varies between 11% and 17%, which is close to the optimal moisture content of the soils, and the humidification 

effect is better. The heat transfer of high-temperature steam in the soils includes the heat transfer caused by the 

high-temperature steam and temperature gradient. The effective humidification range is mainly decided by the high-temperature 

steam heat transfer, and the temperature migration rate belongs to the rapid migration stage. The temperature migration outside 

the effective humidification range is mainly decided by the heat transfer caused by the temperature gradient, which belongs to 

the slow migration stage. The comparison between the measured and calculated values shows that the algebraic explicit 

analytical special solution can better reflect the variation law of soil temperature and moisture content in the experiment. The 

research results can provide a theoretical reference for the new technology of water-heat coupled migration and vapor 

humidification in unsaturated loess. 
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0  引    言 
中国黄土多分布于弱降雨、强蒸发的西北干旱与

半干旱地区，天然含水率较低，是典型的多孔介质，

其孔隙的弯曲性、不定向性和随机性，导致水蒸气和

热量的运移存在弥散效应，并受到多种因素影响[1-3]。

非饱和土体中温度、湿度和气体的传递广泛存在于工

农业生产的各个领域[4-6]，例如：地热源开发、油气田

开采、核废料处理、植物根系吸收养分、地下污染物

迁移、土体中的水热力耦合等问题[7-14]。 
19世纪初，Bouyoucos等[15]学者对等温和温度梯

度作用下土体中的水热迁移问题进行了理论研究。

Philip等[16]结合液体流动黏性理论和蒸汽扩散理论，

提出了土体中水蒸气-热耦合运移相干理论。Thomas
等[17]考虑非饱和土的变形特性，提出了不同应力条件

下的水-气-热耦合运移方程，但上述理论研究仍需实

际资料进行验证。Tuli等[18]对原状和重塑农田土进行

了渗气研究，发现土结构和孔隙几何特征对渗气系数

有重要影响。Orchiston[19]研究了蒙脱石、伊利石和高

岭石的水蒸气吸附等温线，提出了水蒸气物理吸附理

论。Grismer[20]对水蒸气吸附动力学进行了研究，发现

在相对干燥土中，蒸汽的扩散和吸附是驱动水分运移

的主因。Kosmas等[21]发现土体相对湿度、颗粒大小和

表面条件是水蒸气吸附的主要影响因素。 
秦冰等[22]建立了考虑土体温度场、变形场、应力

场及水气渗流场的非饱和土热-水-力耦合分析模型。

王磊等[23]在页岩中注入高温水蒸气，发现页岩热解后

形成的内部孔隙，为热解和产物运移提供了通路。王

铁行等[24-25]提出水蒸气增湿土体新方法，并通过试验

发现水蒸气增湿法能大幅缩短增湿时间。曾亦键等[26]

结合模型试验和数值计算，对温度梯度和基质势梯度

作用下，浅层包气带中液态水及汽态水通量进行了研

究。陈佩佩等[27]、杨光昌等[28]、Bai等[29-30]对非饱和

土中局部热源引起的水热迁移规律进行了试验和数值

模拟研究，提出了非饱和土的水热力耦合模型。杨代

泉等[31]提出一个可模拟非饱和土孔隙气、水、汽、热

的耦合运移模型，并结合干沙试验，验证了理论模型

和计算程序的可靠性。李建东等[32]、何陇霞等[33]发现

水蒸气增湿黄土具有增湿速度快、效果佳、均匀性好

等传统增湿方法不具备的优点，土体升温速率和增湿

速率均随运移距离的增大而减小。 
水蒸气增湿技术与超能强夯法联合处理湿陷性黄

土，是黄土地区地基处理的新技术和新方法。其中急

需解决的关键问题是探索水蒸气在土体孔隙间作连续

流动时，多物理场和相变影响下的湿热迁移机制。现

有水-汽-热耦合运移研究领域，均假定土体空气压与

大气压保持平衡，忽略了气压驱动下土体中气体流动

对水热运移的影响。鉴于此，本文采用一定压力（压

力可调）的高温水蒸气，开展非饱和重塑黄土增湿模

型试验，并基于试验边界条件，解得球形蒸汽源增湿

非饱和黄土时热质迁移主控方程的一组代数显式解析

解，并将其与水热运移实测值对比分析，以促进非饱

和黄土中传热传质学的发展，为水蒸气增湿新技术提

供技术支持。 

1  模型试验概况 
1.1  试验设备 

试验仪器主要有：蒸汽压可调的电热蒸汽发生器，

其额定蒸发量为 8 kg/h，额定蒸汽温度为 120 ℃。蒸

汽扩散球（d=4 cm）沿四周对称开 4 个、球顶 1 个，

共计 5 个 2 mm 的蒸汽扩散孔。模型桶为直径 2 m、

高 1.2 m 的圆柱形钢桶，模型纵剖面图见图 1。 

 
图 1 模型纵剖面图 

Fig. 1 Longitudinal profile of model 

1.2  土样填筑和测试元件布置 

试验用土为兰州重塑黄土，初始含水率为 7.04%，

基本物理指标见表 1。如图 2所示，控制压实度为 0.83，
每层厚 10 cm，分 9 层填筑土体（蒸汽压为 0.05 MPa
时填筑 8 层）。沿深度方向控制层间距为 18 cm，布置

5 层精度为 0.01℃的 Pt100 型温度传感器。温度传感

器平面布置情况如图 3 所示，半径方向 4 个（间距 18 
cm），圆心 1 个，每层共计 25 个，以分析水蒸气增湿

黄土时的温度迁移规律。 
表 1 基本物理指标 

Table 1 Indexes of loess properties 

wopt 
/% 

ρ 
/(g·cm-3) Gs wL 

/% 
wp 
/% 

颗粒组成/% 

≥0.075 
0.075～ 

0.005 

≤0.0

05 

17.8 1.74 2.7 27.1 17.4 13 65 22 
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图 2 模型填筑及测试元件布置图 

Fig. 2 Model filling and layout of testing elements  

待距蒸汽扩散球54 cm处土体温度发生变化时（增

湿6.5 h）停止通气。如图4所示，在每层土体平面内

选取9条含水率测试通道，每条通道上选取4个含水率

测点（距离18 cm），圆心1个，共计37个, 共取9层。

利用烘干法测试各测点含水率，并按测点与各层中心

距离分类，分别求取平均值，作为该距离处的土体含

水率，分析水蒸气增湿非饱和黄土时的水分运移规律。 

 

图 3 温度传感器平面布置图 

Fig. 3 Layout of temperature sensors 

 

图 4 含水率测试点布置图 

Fig. 4 Layout of testing points for moisture content 

 

2  模型试验结果分析 
2.1  水分场结果分析 

（1）深度方向含水率变化规律分析 
增湿 6.5 h 后停止通气，开挖土体，测试各层测点

的含水率，如图 5 所示，绘制蒸汽压为 0.05，0.10 MPa
时，各层土体不同径向距离处的含水率沿深度变化曲

线。 
由图 5（a）可知，同一层土体中含水率随径向距

离的增大而减小，深度范围内随埋深的增大（靠近通

气点所在平面）而增大。在径向 0～18 cm、埋深 50～
80 cm 范围内，土体含水率均大于 11%，接近最优含

水率，可判定该工况下的有效增湿范围为长短半轴分

别是 30，18 cm 的椭球体，长短轴之比为 1.67。距离

圆心 0，18，36 cm 处土体含水率沿深度衰减率分别为

-7.72%/cm，-8.1%/cm，-12.94%/cm，可知衰减率随

径向距离的增大而增大，表明蒸汽增湿效果随径向距

离的增大而减小。此外，距离圆心 54～90 cm 范围内

的土体含水率变化较小，说明几乎没有水蒸气运移到

该范围内，水分的微量变化主要是由含水率梯度和毛

细力引起的液态水迁移所致。 

 

图 5 6.5 h 后含水率沿深度变化曲线 

Fig. 5 Variation of radial moisture content along depth after 6.5 h 

由图 5（b）可知，当蒸汽压增大为 0.10 MPa 时，
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增湿后土体含水率分布规律与 0.05 MPa 大体一致，距

离圆心 0，18，36 cm 处，土体含水率沿深度衰减率分

别为-8.25%/cm、-9.66%/cm、-13.79%/cm。在距离圆

心 0～36 cm、埋深 50～90 cm 范围内，土体含水率均

大于 11%，增湿效果明显，表明该工况下有效增湿椭

球体的长短半轴分别为 36，40 cm。与 0.05 MPa 相比，

蒸汽压为 0.10 MPa 时，有效增湿椭球体中深度方向长

轴和径向短轴分别增大了 1.33 倍和 2.0 倍，长短轴之

比减小了 33.5%，水蒸气的有效增湿范围显著增大，

其原因是水蒸气在非饱和黄土中流动时，受土颗粒和

孔隙通道的阻碍，运移速率的大小和方向不断变化，

速度较低的水蒸气将会逐渐吸附和冷凝于土颗粒表

面。当运移路径增大、蒸汽压消散时，不同运移方向

的增湿范围和增湿效果出现差异。而较大的蒸汽压减

弱了这种阻碍作用，使水蒸气更均匀地向四周扩散，

导致蒸汽压较大时椭球有效增湿区域的长短轴之比减

小，增湿范围和增湿程度增大。 
（2）径向含水率变化规律分析 
径向范围内各层土体含水率分布曲线如图 6 所

示。由图 6（a）可得，当蒸汽压为 0.05 MPa 时，距

离通气点 30～80 cm 的 1～5 层土体中，除了通气点正

上方 4～5 层土体中-18～18 cm 范围内的含水率大于

初始含水率外，其余各径向测点的含水率在 7.13%～

7.68%间变化，接近土体初始含水率，说明水蒸气几

乎没有运移到该范围内。对于 6～8 层土体，在径向

-18～18 cm 范围内，土体含水率均大于 11%。再次说

明该工况下水蒸气的有效增湿范围为以深度方向为长

半轴（30 cm）、径向为短半轴（18 cm）的椭球体。此

外，距离通气点 0～30 cm 的 5～8 层中，-36～36 cm
径向范围内的土体含水率均发生明显变化，可确定该

工况下水蒸气的最大增湿范围也为椭球体，其长短半

轴分别为 36，30 cm。 
分析图 6（b）可得，当蒸汽压为 0.10 MPa 时，

同样在埋深 0～40 cm 的表层土体中，除通气点正上方

3～4 层土体中-18～18 cm 范围外，土体含水率接近初

始值 7.04%，增湿效果不明显。距离通气点径向 36 cm、

深度方向 40 cm（4～9 层）的范围内，土体含水率均

大于 11%，增湿效果明显，再次说明该工况下水蒸气

的有效增湿范围是长、短半轴分别为 40，36 cm 的椭

球体。与蒸汽压 0.05 MPa 相比，有效增湿椭球体的长、

短半轴分别增大了 33.3%，66.7%。距离通气点 0～40 
cm 的 5～8 层土体，径向-54～54 cm 范围内的土体含

水率发生显著变化，可知该工况下水蒸气的最大增湿

范围为长短半轴分别为 54，40 cm 的椭球体。与蒸汽

压 0.05 MPa 相比，最大影响范围的长、短半轴分别增

大了 50.0%，33.3%。综上分析可知，与有效增湿范围

相比，最大增湿范围中的长轴变为径向，短轴变为深

度方向，且压力改变对最大增湿范围的径向影响大于

深度方向（接近 2 倍），其主要是由土体中水平向渗透

系数大于垂直向的原因所致。 

 

图 6 增湿 6.5 h 时各层土体径向含水率分布曲线 

Fig. 6 Variation of moisture content in radial direction after  

humidification of 6.5 h 

（3）通气点所在土层含水率分布图 
由于蒸汽压较大时增湿程度和增湿范围较大，以

0.10 MPa 蒸汽压为例，根据通气点所在平面内含水率

测点的测试值，绘制图 7 所示的土体含水率分布图。

可知通气点所在土层的等含水率分布曲线呈椭圆形，

且圆心处含水率最大。在以通气点为圆心，横向 40 
cm、纵向 50 cm 的椭球体内，含水率接近土体最优含

水率 17.8%，增湿效果较佳，且沿径向距离增大含水

率逐渐减小。其原因是黄土孔隙具有弯曲性、不定向

性和随机性，导致水蒸气的流动存在弥散效应，且当

运移路径增大和蒸汽压逐渐消散时，土颗粒阻碍作用

增强，致使较远距离处的水蒸气运移速率和数量减小，

增湿效果减弱。 
2.2  温度场结果分析 

（1）径向各测点温度随时间变化规律分析 
水蒸气增湿过程中，利用 Pt100 型温度传感器，

实时记录距通气点不同位置处的土体温度，如图 8 所

示，绘制两种压力下各测点温度随时间的变化曲线，
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计算一定范围内的温度传导速率[32]。 

 

图 7 通气点所在平面含水率分布图 

Fig. 7 Distribution of moisture content in plane of ventilation point 

由图 8（a）可知，通气后 0 cm 处土体温度快速

上升至最大值 100.13℃，随后在最大值左右波动。增

湿 1.5，5 h 时，18，36 cm 处土体温度开始上升，可

计算得 0～18，18～36 cm 间的温度传导速率分别为

0.2，0.086 cm/min。在整个增湿过程中，54，72 cm
处土体温度几乎没有变化，说明水蒸气没有运移到该

范围内中，再次证明了该工况下水蒸气的最大影响范

围为 36 cm。0，18，36 cm 处土体温度上升速率分别

为 1.203，0.198，0.025 ℃/min。可发现当水蒸气运移

距离增大时，各测点土体温度上升速率和径向温度传

导速率均减小。 

图 8 温度随时间变化曲线 

Fig. 8 Variation of temperature with time above ventilation point 

由图 8（b）可知，当蒸汽压增大为 0.10 MPa 时，

同样 0 cm 处土体温度率先快速上升并达到最大值，18 
cm 处土体温度在 1.5 h 达到最大值。通气 1，5 h 后，

36，54 cm 处土体温度开始升高。可计算得温度在 18～
36，36～54 cm 间的传导速率分别为 0.3 cm/min、0.075 
cm/min。18，36，54 cm 处土体温度升高速率分别为

1.208，0.304，0.048 ℃/min。与蒸汽压为 0.05 MPa
相比，18，36 cm 处土体温度上升速率分别扩大了 1.53
倍和 1.93 倍，18～36 cm 土体间的温度传导速率增大

了 3.5 倍。可知蒸汽压增大时，可显著提高温度传到

速率。此外，在整个试验过程中，距离通气点 54～72 
cm 范围内土体的温度仅发生较小变化，说明运移到该

范围内的水蒸气较少，温度变化主要是由热传导引起

的。 
（2）通气点所在平面温度迁移分析 
试验中每隔 30 min 采集一次温度数据，实时观测

通气点所在平面土体温度随时间的变化规律。如图 9
所示，以压力 0.10 MPa 为例，绘制不同时刻通气点所

在土层的等温线分布图，研究温度沿径向的扩散规律。 
由图 9（a）可知，增湿 5 min 时，整个平面内的

温差较小，仅通气点附近（0～18 cm 范围内）的土体

温度升高。增湿时间延长时，通气点附近土体温度快

速上升至最大值，等温曲线逐渐从扁椭状向圆形发展，

并进一步扩大。分析数据可知，当蒸汽压为 0.05，0.10 
MPa 时，接近初始温度（20℃）的 25℃等温线一直存

在，故选其为参考温度，如图 10 所示绘制不同压力下，

25℃等温线扩散半径随时间的变化曲线，研究水蒸气

增湿黄土时温度随时间的扩散规律，其斜率代表温度

扩散速率。 
由图 10 可知，增湿过程中 25 ℃等温线的运移速

率可分为快速扩散和缓慢扩散阶段，其主要是由水蒸

气运移时压力消散引起的。当蒸汽压为 0.10 MPa 时，

距离通气点 0～42 cm 范围内，25℃等温线快速扩散，

在 42～60 cm 内缓慢扩散。同理当蒸汽压为 0.05 MPa
时，25℃等温线的快速扩散和缓慢扩散范围依次为

0～11 cm、11～32 cm。可发现当蒸汽压增大 1 倍时，

温度扩散速率和扩散范围大幅增加，其中快速扩散范

围增大了 4 倍。结合图 6 水分场、图 8 温度场运移结

果可知，土体水分变化由蒸汽增湿和含水率梯度引起

的水分迁移组成，温度迁移由高温蒸汽传热和温度梯

度引起的热传导组成。在有效增湿范围内，土体增湿

主要是水蒸气增湿，温度迁移主要是高温蒸汽传热，

水分和温度运移速率较快。在有效增湿范围之外，水

分运移变成含水率梯度引起的水分迁移，温度迁移以

温度梯度引起的热传导为主。



692                         岩  土  工  程  学  报                                    2022 年 

 

图9 通气点所在平面温度迁移图（0.10 MPa） 
Fig. 9 Temperature transfer in plane of ventilation point（0.10 MPa） 

 

图 10 25℃等温线随时间变化图 

Fig. 10 Variation of the isothermal line of 25℃with time 

3  解析值与实测值对比分析 
3.1  初始条件和边界条件 

非饱和黄土是一种典型多孔介质，其中水-汽-热

耦合运移具有多因素影响复杂性。假设土体孔隙均匀

分布，土颗粒吸湿后体积不变，重力势忽略不计，常

物性条件下含湿毛细多孔介质中二维热湿迁移控制方

程为[34-35] 
2 2 2 2

m 2 2 2 2t
w w wD D
t x y x y

        
             

 ， (1) 

2 2

e 2 2

w
t x y

 


   
     

  。              (2) 

采用加法分离变量法求得主控方程（1），（2）可

能存在的所有解析解[32]： 

22
2 t 81

8 10 3 9 1
m e m 2 2

c D C xC yw C C y C C x C t
D a D

         
 

，

 (3) 
2 2

5 2 5
2 4 6 7

( )
  

2 2e e

C x C C y
C t C C x C y

a a



     。 (4) 

式中  w， 分别为土体含水率与温度；t，x，y 分别

为时间与几何坐标； mD 为质扩散系数； tD 为热质扩

散系数； e 为有效导温系数， e e 0/( )c   ； e 为有

效导热系数； 0 为土骨架干密度。 
如表 2 所示，以蒸汽压为 0.10 MPa 工况为例，在

第 9 层填土中（增湿点所在平面），选取距离蒸汽扩散

球一定距离测点的土体含水率和温度值实测值为初始

条件和边界条件，代入式（3），（4），解得 1C ～ 7C ，

得出满足本试验条件的特解，对试验实测值和计算值

展开对比分析。 
表 2 模型试验初始条件和边界条件 

Table 2 Initial and boundary conditions for model tests 

条件 时间
t/s 

坐标/m 含水率
w/% 

温度 
 /℃ x y 

初始 
条件 0 0 0  7.04 20 

边界 
条件 

23400 0.3600 0 12.20 — 
23400 0.5400 0 10.04 30 
23400 0 0.1800 14.14 — 
23400 0 0.3600 — 90 
23400 0 0.5400 10.79 25 
23400 0.1273 0.1273 — 98 
23400 0.2546 0.2546 12.20 25 

注：“—”表示计算时未使用该边界条件。 



第 4 期                     李建东，等. 球形蒸汽源增湿非饱和黄土水热运移规律试验研究 

 

693

6

2

3

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10

3.281 10
2.35 10
0.0704
20.0
4.184 10Find( , , , , , , , , , )
236.558

291.316
0.1851
0.03893
0.00879

C C C C C C C C C C






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  
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  
  

。 

虽然该特解不代表普遍情况，但在特定条件下具

有重要的物理意义，可作为标准解，对非饱和黄土中

的水热运移研究提供参考，也可作为检验和研究相关

数值解精确度、收敛性与稳定性的标准解[36-37]。 
3.2  计算结果分析 

如图11所示，在第9层填土中（增湿点所在平面），

将距增湿点 0，18，36，54，72 cm 的 6 个温度和 9
个湿度实测值求平均值，与计算值展开对比分析。 

 
图 11 土体温度和含水率实测值与计算值对比图 

Fig. 11 Comparison between measured and calculated soil  

temperatures and moisture contents 

由图 11 可知，各测点温度、含水率实测值和计算

值的变化趋势基本一致。在 0～36 cm 范围内，土体温

度、含水率实测值与计算值的差值先减小后增大，其

原因是水热运移耦合方程主要考虑温度梯度和含水率

梯度对水热运移的影响，未考虑蒸汽压梯度对水分运

移的促进作用，导致温度、含水率的实测值大于计算

值。然而随着水蒸气运移距离增大，蒸汽压逐渐消散，

驱动作用减弱，水蒸气运移速率变缓，使得水蒸气对

土体温度、含水率的影响减弱，二者差值逐渐减小。

但在整个运移过程中，土体含水率和温度的实测值与

计算值的差值较小，说明该特解与试验条件的匹配性

较好。 

4  结    论 
（1）球形蒸汽源增湿非饱和黄土时，水分和温度

运移范围近似于一个椭球体。当蒸汽压为 0.05 MPa
和 0.10 MPa 时，水蒸气有效增湿范围的长半轴分别为

30，40 cm，短半轴分别为 18，40 cm。在有效增湿范

围内，土体含水率在 11%～17%间变化，接近最优含

水率，增湿效果较好。与有效增湿范围相比，最大增

湿范围的长轴变为径向，短轴变为深度方向，且由于

土体中水平向渗透系数大于垂直方向，使得压力改变

时最大增湿范围的径向影响大于深度方向（接近 2
倍）。 

（2）与 0.05 MPa 相比，蒸汽压为 0.10 MPa 时，

有效增湿椭球体中深度方向长轴和径向短轴分别增大

了 1.33 倍和 2.22 倍，长短轴之比减小了 40.0%，最大

影响范围的长、短半轴分别增大了 50.0%，33.3%，表

明较大的蒸汽压将会减弱水蒸气运移时土颗粒和微观

孔隙通道的阻碍作用，增大增湿范围和增湿程度，使

水蒸气更均匀地向四周扩散。 
（3）水蒸气增湿黄土时，高温蒸汽传热和温度梯

度引起的热传导共存，温度迁移速率可分为快速迁移

和缓慢迁移两个阶段。有效增湿范围内主要以高温蒸

汽传热为主，属于快速迁移阶段。随着运移距离增大，

蒸汽压力逐渐消散，土颗粒对蒸汽的阻碍作用增强，

有效增湿范围外以温度梯度引起的热传导为主，属于

缓慢迁移阶段。 
（4）根据模型试验初始条件和边界条件，确定了

球形蒸汽源增湿条件下，非饱和黄土中水热运移主控

方程的一组特解，并将温度和含水率实测值与计算值

对比分析，发现该特解能较好地反映试验中土体温度

和含水率的变化规律，可对非饱和黄土中的水热运移

研究提供参考。 
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堆石料微侧壁摩擦力固结仪的研制与应用 
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摘  要：固结仪是研究堆石料长期变形特性最常用的仪器之一，但其应用受到侧壁摩擦力的限制。针对此问题，研制

了一种加载稳定、可测量侧壁摩擦力的新型固结仪，介绍了该仪器的结构和工作原理。采用由互不接触的尼龙片组成

衬垫贴于固结仪内壁的方法减小侧壁摩擦力。对风干堆石料进行固结试验，系统研究比较了衬垫层数为 1～3 层和厚度

分别为 0.3 和 0.5 mm 时该方法的效果。试验结果表明，3 层 0.5 mm 衬垫的效果最优；与无衬垫时相比，该方法下试样

侧壁摩擦力平均下降 91%，竖向应变是无衬垫时的 1.2～1.8 倍。将容器内壁覆盖 3 层 0.5 mm 衬垫作为减小侧壁摩擦力

方法，对风干堆石料分别进行了使用该方法和无衬垫条件下的流变试验。结果表明，微侧壁摩擦力条件下试验结束时

试样的竖向应变和次固结系数分别是无衬垫时的 2.0 和 2.2 倍。该仪器有效解决了侧壁摩擦力问题，提高了长期变形试

验结果的可信性。 
关键词：堆石料；微侧壁摩擦力；固结仪；衬垫；流变试验 
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Development and application of an oedometer with negligible side-wall                 
friction for rockfill materials 

WANG Long1, ZHU Jun-gao1, YUAN Jun-ping1, LU Yang-yang2 
(1. Key Laboratory of Ministry of Education for Geomechanics and Embankment Engineering, Hohai University, Nanjing 210098, China; 

2. Geotechnical Engineering Department, Nanjing Hydraulic Research Institute, Nanjing 210024, China) 

Abstract: The oedometer is one of the most commonly used apparatuses to investigate the long-term deformation behaviors of 

rockfill materials. However, the side-wall friction restrains its application. To overcome this limitation, an oedometer that can 

provide long-term and stable loading and measure the side-wall friction is developed. The main features of the apparatus are 

presented. To minimize the side-wall friction, the linings that consist of spaced and greased Polyamide plates are used to cover 

the oedometer wall. The consolidation tests are carried out to evaluate the performance of the anti-friction linings with layers in 

the range of 1~3 and with layer thickness of 0.3 and 0.5 mm, respectively. The best test results are obtained by using 3 layers of 

0.5 mm-thick linings. At the same vertical stress, the side-wall friction is 91% smaller on average while the vertical strain is 

20%~80% larger with 3 layers of 0.5 mm-thick anti-friction linings than that without linings. Therefore, the proposed method is 

chosen to reduce the side-wall friction, and the creep tests are carried out on air-dried rockfill materials. The test results show 

that the vertical strain at the end of the tests and the coefficient of the secondary consolidation are about 1.0 and 1.2 times larger 

with 3 layers of 0.5 mm-thick linings than those without linings. The apparatus substantially reduces the side-wall friction and 

improves the accuracy of creep test results. 
Key words: rockfill material; negligible side-wall friction; oedometer; lining; creep test

0  引    言 
大量现场监测资料表明，土石坝在蓄水后的几年

甚至几十年内仍持续变形。土石坝的长期变形可能会

引起面板的压裂或坝壳和心墙间的不协调变形，威胁

大坝安全。随着中国一系列 300 m 级超高土石坝的规

划和建设，土石坝长期变形问题已引起工程界和学术

界的高度重视。 

作为主要筑坝材料，堆石料的长期变形与土石坝

的长期变形息息相关。研究堆石料长期变形特性及揭

示其机理需要开展试验研究。目前，堆石料长期变形
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试验多使用大型三轴压缩仪和大型固结仪。三轴流变

试验的优点在于可模拟现场土样的应力状态，但几乎

无法逾越的障碍是长时间试验后期由管路渗漏和温度

变化引起的体积应变测量误差。而单向压缩流变试验

只需测量试样的竖向变形，具有受外界环境影响程度

低、操作简单等优点，理应受到科研人员的青睐。然

而，固结容器内壁和试样间的侧壁摩擦力大大降低了

试验的准确性，影响大型固结仪的广泛应用[1]。 
国内外已有一些学者研制了可减小侧壁摩擦力的

固结仪。总结后可分为两种，第一种为传统固结仪，

但其容器内壁经过特殊处理。处理方法有朱文君等[2]、

Molina 等[3]采用的在内壁贴衬垫的方法；标准规定[4]

及孙国亮[5]、曹光栩[6]采用的涂抹油脂的方法。第二

种为叠环式固结仪。相较于第一种类型固结仪，后者

应用较少。就笔者所知，国内仅有长江科学院[7]和中

国水利水电科学研究院[8]使用叠环式固结仪进行了堆

石料的流变试验。值得注意的是，上述两种类型仪器

均无法测量侧壁摩擦力，因此各仪器可减小侧壁摩擦

力至何种程度，不得而知。  
Marsal[9]研制了使用千斤顶加载的固结仪，采用

容器内壁贴三层聚苯乙烯衬垫的方法减小侧壁摩擦

力，此仪器可将摩擦系数降至 0.1 左右。但是此研究

未进行不同层数、不同厚度衬垫下的试验，因此是否

存在更优方法不得而知。Oldecop 等[10]研制了使用气

压加载并可以测量侧壁摩擦力的固结仪，采用在容器

内壁贴 2 层 0.1 mm 厚聚乙烯板的方法减小侧壁摩擦

力。但笔者的经验表明，高应力下堆石料尖锐的棱角

可以轻易将此厚度的衬垫刺穿。此外，上述两种仪器

分别采用千斤顶和气压进行加载。对于试验周期动辄

几天甚至几周的长期试验来说，这些仪器是否可以提

供稳定的加载值得商榷。                                                                                                       
综上可见，研制适用于堆石料长期变形试验的微

侧壁摩擦力固结仪不仅可以丰富堆石料室内测试仪

器，而且对研究堆石料的长期变形特性十分重要。本

文研制了一种满足上述要求的固结仪，并在堆石料流

变试验中进行初步应用。试验结果表明该仪器有效解

决了堆石料试验的侧壁摩擦力问题，提高了长期变形

试验结果的可信性。 

1  大型固结仪的研制 
1.1  研制目标 

研制仪器的目的是研究超高土石坝筑坝堆石料的

长期变形特性。为达到此目标，仪器应满足以下要求： 
（1）对于 300 m 级超高土石坝而言，坝体堆石

料上覆压力可达数兆帕。比如，双江口土石坝坝体的

最大压力高达 6 MPa 以上[11]，因此仪器应能进行压力

6 MPa 的长期变形试验。 
（2）堆石料长期变形试验周期可达几天或数周，

这要求仪器能维持长期稳定的加载。 
（3）根据现有认识，水饱和以及干湿循环[12-13]

等环境因素引起的变形可能是堆石料长期变形的重要

来源。为探究这些因素的影响，仪器应能实现试样的

饱和以及排干。 
（4）仪器的一个重要特征是微侧壁摩擦力，为此

需要研究减小侧壁摩擦力的方法并进行定量评价。这

要求仪器能测量侧壁摩擦力。 
1.2  仪器结构 

为满足上述要求，在借鉴常规固结仪结构特点后

研制了一种新型大型固结仪，其示意图如图 1 所示。 

 

图 1 大型固结仪示意图 

Fig. 1 Schematic view of large-scale oedometer  

固结仪主要由加载系统、固结容器、侧壁摩擦力

测量系统、竖向力调节系统和干湿循环系统组成。加

载系统由加载框架、杠杆、平衡杆和加载横梁等部分

组成。加载方式为机械式加载，可保证加载的长期稳

定性。设计杠杆比为 1∶32，施加的最大竖向荷载为

20 t。容器为图 2（a）所示钢桶，壁厚 1.5 cm，可容

纳高度 h=20 cm，直径 =20 cm 的试样，最大竖向荷

载对应的压力约为 6.2 MPa。 
侧壁摩擦力的测量通过在传统固结仪的基础上

增加支座、托盘和荷重传感器实现。如图 2（b）所示，

支座穿过中空托盘坐于底座上。试验时托盘下放置 4
个如图 2（c）所示荷重传感器将托盘托起，容器放置

于托盘上，如图 2（d）所示。试验过程中容器和托盘

等的自重以及侧壁摩擦力与荷重传感器提供的反力在

竖直方向达到平衡，因此侧壁摩擦力可通过荷重传感

器所测荷重减去容器和托盘等的自重后求得。 
竖向力调节系统由布置在水平和竖直方向的 4 个

滚轮和 2 个导轨组成，如图 3 所示。导轨的凹槽宽度



698                         岩  土  工  程  学  报                                    2022 年 

略大于滚轮直径，2 个导轨分别穿过对应的 2 个滚轮

后通过内六角螺丝连接。该系统限制了加载横梁水平

向的活动，进而保证竖向荷载始终垂直于试样。  
为保证容器的密封，底座处与支座接触部位、托

盘处与支座接触部位以及托盘处与容器接触部位设置

凹槽，凹槽内放置 O 型圈。试样饱和时，通过放在加

载框架顶部的水箱向试样供水。水由底座上的进水孔

进入支座，然后由支座的透水孔进入试样；排干时试

样中自由水则在重力作用下从底座的排水孔排出。 

 

图 2 容器和侧壁摩擦力测量系统实物图 

Fig. 2 Photos of container and measureing system for side-wall  

friction  

 

图 3 竖向力调节系统实物图 

Fig. 3 Photos of regulating system for vertical load 

2  减小侧壁摩擦力方法试验研究 
2.1  方法的提出 

如引言所述，容器内壁贴衬垫的方法具有简单实

用且成本低的优点，被很多学者采用。本文同样采用

此方法减小侧壁摩擦力。 
笔者曾使用研制的固结仪进行了堆石料的单向压

缩试验，容器内壁处理方法为贴两层尺寸为 63 cm× 

20 cm，厚 0.2 mm 的聚四氟乙烯薄膜覆盖容器内壁，

薄膜与内壁、薄膜之间靠涂抹凡士林固定，试验最大

压力 6.2 MPa。拆样时发现，堆石料尖锐的棱角将薄

膜多处刺穿。此外还发现，聚四氟乙烯薄膜上出现大

量褶皱，可能是由褶皱处上下部颗粒相对运动挤压形

成。褶皱可能会填充于颗粒间的孔隙，进而阻碍试样

的变形。此试验为改善衬垫效果提供了以下两点思路：

①衬垫不宜太薄；②衬垫面积应尽量小以减小与其相

接触的颗粒数量，进而减小褶皱数量。 
总结上述经验后决定采用将塑料薄膜裁剪成块状

后贴于容器内壁的方法来减小侧壁摩擦力。衬垫应选

用轻质材料，防止其脱落；此外还应具有一定的抗穿

刺性。综合考虑上述因素，最终选用尼龙（Polyamide，
简称 PA）66 板材作为衬垫材料。PA66 板材的相对密

度为 1.14 g/cm3，抗拉强度为 74 MPa，具有高耐热不

变性。 
选定衬垫材料后，将容器内壁分别按下列方法处

理： 
（1）常规试验方法，即不做处理。 
（2）仅均匀涂抹 1 层白凡士林。 
（3）将裁剪后尺寸为 5 cm×4.6 cm（下文中均使

用该尺寸，将不再进行说明），厚度 0.3 mm 的 PA66
板贴满内壁作为衬垫，衬垫层数为 1 层。为了使板与

板在试验中不重叠，各板之间留有适当的间距，如图

4（a）所示。 
（4）贴 2 层 0.3 mm 厚衬垫，第 1 层处理方法与

方法（3）相同。第 2 层衬垫覆盖第 1 层衬垫的间隙，

衬垫间涂有白凡士林，如图 4（b）所示。 
（5）贴 3 层 0.3 mm 厚衬垫，前 2 层处理方法与

方法（4）相同。第 3 层衬垫覆盖第 2 层衬垫的间隙，

衬垫间涂有白凡士林，如图 4（b）所示。 
（6）将方法（5）中的衬垫厚度增至 0.5 mm，其

他条件不变。 
上述试验中，方法（1）的目的是作为对比标准，

方法（2）的目的是评价标准[4]规定以及目前常用的方

法是否有效；方法（3）～（5）的目的是确定最优垫

层数；试验（6）的目的为确定最优衬垫厚度。 
2.2  试验材料和试验方法 

为评价上述方法的效果，使用按上述 6 种方法处

理后的固结仪分别进行两河口板岩堆石料的固结试

验。试样 h和 =20 cm，试验土料的最大粒径为 4 cm，

级配如图 5 所示。试样采用风干土料制备，制样干密
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度为 2.06 g/cm3。 

图 4 衬垫排列方式 

Fig. 4 Arrangement of anti-friction linings 

装样后，对试样施加 5 kPa 预压力，使试样和仪

器之间接触良好，随后分级施加压力，压力等级为

100，200，404，812，1628，3212 和 6182 kPa。加压

后用秒表计时，每级压力下稳定 10 min。试样的竖向

变形通过 2 支对称布置的数显百分表连接电脑自动采

集，数显百分表精度为 0.01 mm；施加下一级压力前

记录侧壁摩擦力数值。 

 

图 5 试验土料级配曲线 

Fig. 5 Grain-size distribution curve of test soil 

2.3  试验结果及分析 

图 6 给出了方法（1）下侧壁摩擦力随竖向力（竖

向力并未根据侧壁摩擦力进行修正）的变化曲线，如

虚线所示。可以看出，侧壁摩擦力和竖向力关系近似

为一条直线。随着竖向力的变化，侧壁摩擦力与竖向

力的比值在 30%～46%之间变化，平均值为 42%。这

表明侧壁摩擦力不可忽视，有必要研究减小侧壁摩擦

力的方法。 
根据试验结果，整理出各方法下归一化侧壁摩擦

力与竖向力的关系曲线，同样绘于图 6 中。对于给定

条件和竖向力，归一化侧壁摩擦力等于此条件下侧壁

摩擦力与方法（1）下侧壁摩擦力之比。由图可见，方

法（2）下的归一化摩擦力基本维持在 1 附近，这意味

着对于本文所用土料，标准[4]规定方法的效果极其有

限。此方法对于其他堆石料是否有效，有待进一步研

究。 

 

图 6 不同条件下归一化侧壁摩擦力随竖向力变化曲线 

Fig. 6 Variation of normalized friction force with vertical load  

under different conditions 

对比图 6 各方法下试验结果可以发现，即使只有

1 层 0.3 mm 厚衬垫，侧壁摩擦力也会大幅度下降，各

竖向力下归一化侧壁摩擦力的平均值只有 32%左右。

当衬垫层数增加到 2 层时，归一化侧壁摩擦力的降幅

并不明显。而当衬垫数增加到 3 层时，归一化侧壁摩

擦力再次大幅度下降，且 3 层 0.5 mm 衬垫下的降幅

更明显。不同压力下，方法（5）下侧壁摩擦力相较于

方法（1）下降 65%～80%，平均值为 83%；使用方法

（6）时，下降幅度增加至 84%～93%，平均值为 91%。 
侧壁摩擦力的变化势必会引起变形的差异。图 7

整理给出了不同方法下试样的竖向应变 z 和压力 z
的关系曲线。值得注意的是，本文所有图表中 z 都没

有根据侧壁摩擦力进行修正。与图 6 的结论相对应，

相同 z 时侧壁摩擦力小的试样的 z 更大。对于使用方

法（6）的试样而言，这种趋势最明显。相同压力下，

使用方法（6）时试样的 z 是方法（1）下试样的 1.2～
1.8 倍。 

 
图 7 竖向应变和压力关系曲线 

Fig. 7 Variation of vertical strain with vertical stress for all  

specimens 

图 8 为使用方法（1）时试样的 z – lg t曲线，其
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他试样的 tz lg 曲线规律均与之相似，限于篇幅不再

列出。由图 8 可见，堆石料的主固结一般发生在 10 min
内，这表明，本文选择 10 min 的稳定时间对于固结试

验是合理的。另一方面，图 8 表明试样明显存在次固

结变形。尽管次固结持续时间较短，但仍为研究各处

理方法对次固结系数的影响提供了可能。将不同方法

下试样分级加载得到的次固结系数 / lgzC t    整

理后点绘于图 9，可见方法（6）下C的数值最大。

相同压力下，方法（6）下试样的C为方法（1）下

试样的 2.0～6.1 倍，平均为 3.3 倍。 

 

图 8 无减阻措施试样的竖向应变和时间关系曲线 

Fig. 8 Variation of vertical strain with time for specimens without  

anti-friction treatment 

 
图 9 次固结系数与压力关系曲线 

Fig. 9 Variation of coefficient of secondary consolidation with  

vertical stress for all specimens  

上述分析表明，方法（6）的效果最明显，因此本

文最终选择其作为减小侧壁摩擦力的方法。值得注意

的是，本文没有再进行衬垫层数更多或衬垫厚度更厚

条件下的试验。一方面是由于在试验中发现随着厚度

的增大，板材越难弯曲，更容易从内壁脱落。另一方

面，方法（6）可以降低 91%的侧壁摩擦力，笔者认

为已没有必要再花费精力验证更多衬垫数下的效果。 

3  应用实例 
为验证微侧壁摩擦力固结仪的适用性，对第 2 节

所述土料分别使用方法（1）和（6）进行了分别加载

流变试验，试验压力为 3212 kPa。试验前用千斤顶将

杠杆撑起，施加相应数量的砝码后拧开千斤顶阀门快

速施加压力。根据流变试验结果绘制的 z – lg t 曲线

如图 10 所示。 

 
图 10 流变试验结果 

Fig. 10 Creep test results 

对比图 10 中两条曲线可见，相同时间时方法（1）
下试样的竖向应变明显小于方法（6）下试样。试验结

束时方法（6）下试样的竖向应变为 3.71%，是方法（1）
下试样的竖向应变 1.85%的 2 倍。另一方面，对 z – 

lg t 曲线直线段采用对数函数拟合，如虚线所示，拟

合公式列于曲线旁。由图可见方法（6）下试样的C

值是方法（1）下试样的 2.2 倍。 
上述分析表明所研制的仪器有效解决了侧壁摩擦

力问题。试验结果还表明，侧壁摩擦力过大可能是导

致室内长期变形试验试样很快进入稳定阶段的重要因

素。 

4  结    论 
（1）研制了一种适用于堆石料长期变形试验的固

结仪。仪器相较于目前常用的固结仪，具有加载稳定、

可以测量侧壁摩擦力以及保证竖向力始终垂直于试样

的特点。 
（2）对于本文所用土料，容器内壁涂抹凡士林这

一减小侧壁摩擦力方法的效果极其有限。 
（3）使用由互不接触尼龙板组成的衬垫来减小侧

壁摩擦力的方法是可行的。当衬垫层数在 1～3 层，厚

度在 0.3～0.5 mm 范围内变化时，3 层 0.5 mm 衬垫的

效果最明显。与常规试验方法相比，此方法下侧壁摩

擦力平均降幅达 91%，试样的竖向应变是其 1.2～1.8
倍。 

（4）进行了堆石料常规试验方法和 3 层 0.5 mm
衬垫条件下的流变试验，结果表明侧壁摩擦力对试验

结果影响极大。微侧壁摩擦力条件下试验结束时试样
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的竖向应变和次固结系数是常规试验方法下试样的

2.0 倍和 2.2 倍。 
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基于 CT 扫描的砂岩主次裂纹扩展特征及影响因素研究  
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摘  要：为了研究岩石在压应力条件下主次裂纹的萌生及扩展规律，对砂岩在单轴压缩条件下的破裂过程进行 CT 扫描

试验，分析了砂岩中主次裂纹的形貌特征；同时，定量探讨了砂岩在不同变形阶段主裂纹的表面积和体积以及次生裂

纹的分形维数，并运用 Image pro plus 6.0 和 Image J 软件计算了砂岩在不同高度位置主次裂纹的长度和数量，研究了主

次裂纹的扩展及其影响因素。研究结果表明，主导砂岩破裂的是萌生于砂岩表面两种不同方向的主裂纹，主裂纹表面

积和体积的增长速率随着荷载水平的增加而不同。在主裂纹的周围产生了许多次生裂纹，次生裂纹的分形维数随着荷

载水平的增加而非线性增加。不同荷载水平下，砂岩在不同高度位置的主次裂纹长度和数量变化各不相同。在砂岩破

坏前，影响砂岩主次裂纹扩展的主要因素是主裂纹的长度，在砂岩破坏后，影响砂岩主次裂纹扩展的主要因素是次生

裂纹的长度。该结论对未来岩石破坏失稳的预测分析奠定了理论基础。 
关键词：CT 扫描试验；主裂纹；次生裂纹；荷载水平 

中图分类号：TU431       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2022)04–0702–10 
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Characteristics and influencing factors for propagation of primary and               
secondary cracks in sandstone based on CT scan 

WANG Shuai1, 2, XU Ying1, 2, ZAHNG Yan-bo1, 2, YAO Xu-long1, 2, LIU Xiang-xin1, 2, LIANG Peng1, 2 
(1. College of Mining Engineering, North China University of Science and Technology, Tangshan 063210, China; 2. Mining Development 

and Technology Safety Key Lab of Hebei Province, North China University of Science and Technology, Tangshan 063210, China) 

Abstract: In order to study the initiation and propagation of the primary and secondary cracks under compressive stress 

conditions, the CT tests are conducted on the fracture process of sandstone under uniaxial compression, and the morphological 

characteristics of the primary and secondary cracks in sandstone are analyzed. Meanwhile, the surface area and volume of the 

primary cracks and the fractal dimension of the secondary cracks are quantitatively discussed at different deformation stages of 

sandstone. The length and number of the primary and secondary cracks are calculated at different heights of sandstone using the 

software Image pro plus 6.0 and Image J to study the propagation and influencing factors of the primary and secondary cracks. 

The results show that the primary cracks initiate on the sandstone surface in two different directions, and the growth rates of the 

surface area and the volume of the primary cracks vary with the increase of the load level. Many secondary cracks are produced 

around the primary cracks. The fractal dimension of the secondary cracks increases nonlinearly with the increase of the load 

level. Under different load levels, the length and number of the primary and secondary cracks at different heights of sandstone 

vary. Before the failure of sandstone, the main factor affecting the propagation of the primary and secondary cracks is the length 

of the primary cracks. After the failure of sandstone, the main factor affecting the propagation of the primary and secondary 

cracks is the length of the secondary cracks. The conclusion lays a theoretical foundation for the prediction and analysis of rock 

failure and instability in the future. 
Key words: CT scanning test; primary cracks; secondary crack; load level

0  引    言 
岩石内部裂纹的萌生、扩展以及贯通是引起岩体

破裂失稳的重要原因，但是主导岩石破裂的通常是一

些具有一定规模和尺度的主控裂纹。例如：在边坡工

程中，岩石内部分布着的微裂纹或缺陷在荷载作用下

不断的扩展，逐渐形成岩石破裂过程中的主控裂纹，

导致边坡失稳；在煤矿开采中，引起瓦斯突出或涌水
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通道的形成通常是一些分布在围岩或煤岩中的主控裂

纹和次生裂纹[1-3]。由此可见，岩石在破裂失稳过程中

主次裂纹的萌生和扩展对于工程活动的稳定性具有重

要的意义。然而，主次裂纹的萌生、扩展以及贯通发

生在岩石内部，具体地分析岩石内部裂纹的变化仍具

有一定的挑战性。因此，利用 X 射线计算机断层成像

（CT）的可视化技术，对岩石的破裂过程进行原位测

试，探索单轴压缩条件下岩石主次裂纹的萌生、扩展

以及岩石的破裂过程，对于解决实际工程问题具有重

要的参考价值。 
岩石内部多种预先存在或应力诱导的缺陷使得岩

石最初破坏基本上发生在局部范围，在荷载作用下，

裂纹的萌生、累积、扩展以及聚集会使得岩石从局部

破裂发展为宏观破坏。岩石内部原有的缺陷会引起局

部的应力集中，从宏观上看，裂纹一般在应力集中处

萌生，并逐步的扩展和合并成主控裂纹，达到极限抗

压强度后，形成贯穿整个试件的破裂面[4]。Haeri 等[5]

对裂纹的萌生、扩展和聚集展开了数值分析和试验研

究，通过观察裂纹的扩展路径，发现微缺陷的存在是

影响脆性材料发生断裂的主要原因。刘泉声等[6]基于

Griffith 强度理论和多种应变响应分析了裂纹的萌生

机制，确定了岩石在缺陷端部产生了局部张拉应力集

中，张拉破坏主导了裂纹的萌生。杨圣奇等[7]采用扫

描电镜系统监测了含单个孔洞的大理岩在不同应力作

用下裂纹的萌生、扩展、演化和贯通特征，研究发现

在孔洞周边的拉伸应力集中区域萌生了裂纹，产生的

裂纹随着应力的增加，逐渐地向试样端部扩展。黄彦

华等[8]分析了孔槽式圆盘试样中裂纹的扩展规律，结

果表明当裂隙倾角较小时，孔洞引起主裂纹的萌生，

裂隙倾角较大时，裂隙引起主裂纹的萌生。师访等[9]

基于扩展有限元方法模拟了含缺陷的岩石类材料在压

剪破坏过程中主、次裂纹的萌生和扩展，发现 Mohr- 
Coulomb 准则可以用于判断粗糙裂隙面次生压剪型裂

纹的萌生。上述的研究从室内试验和数值模拟的角度

解释了岩石内部存在的微裂纹、孔洞等缺陷是引起裂

纹萌生与扩展的主要原因，对于裂纹的萌生与动态扩

展过程仅局限于推测判断，还不能直观地分析裂纹的

萌生与扩展演化过程，而且很少对岩石破裂过程中主

次裂纹的萌生和扩展进行三维可视化的研究。 
岩石是一种不透明的脆性材料，要想真实地表征

内部的结构特征具有一定的难度，但是，随着成像技

术的发展， X 射线计算机断层扫描已经成为一种无损

伤表征的新技术[10]，能够通过 CT 图像和三维重构对

岩石材料内部的构造进行可视化，表征岩体内部的细

观结构、裂纹形貌特征以及裂纹扩展特征[11]。Duan

等[12]基于 CT 切片和三维重构图像，定性地确定了页

岩在水平和垂直方向上裂纹扩展演化特征，通过加载

过程中裂纹面积的变化揭示了裂纹的扩展演化规律。

Ghamgosar 等[13]运用三维 CT 扫描技术对循环加载条

件下的岩石进行三维 CT 扫描图像分析，确定了岩石

破裂过程中裂纹的扩展和演化模式，发现岩石破裂过

程中微裂纹的萌生和聚集是岩石内部裂纹扩展的主要

特征。Gupta 等[14]通过 CT 扫描技术研究层状页岩宏

观破坏特征与微观微裂纹几何形态之间的相关性，页

岩层理面的取向影响着微裂纹的扩展方向，垂直于层

状页岩的轴向微裂纹扩展显著，而平行于层状页岩的

轴向微裂纹扩展不显著。Kumari 等[15]对压缩条件下花

岗岩中裂纹的扩展过程进行实时 CT 扫描，从宏观和

微观尺度上研究了裂纹的扩展路径，研究表明裂纹扩

展路径主要受应力状态和岩石基质的非均质性控制，

裂纹倾向于沿着矿物晶界和大颗粒石英、黑云母等矿

物扩展演化。付裕等[16]通过对加载前后的煤岩进行了

CT 扫描试验，分析了在不同围压作用下，原始裂隙

的方向与新产生的主裂纹方向之间的关系，结果表明

原始裂隙的存在会影响次生裂纹的扩展，新产生的主

裂纹会沿着原有裂隙的最大方向扩展。朱红光等[17]

通过 CT 图像中灰度值的变化分析了微裂纹的扩展演

化过程，得出微裂纹由萌生效应转化为压缩闭合效应，

再转化为后期的扩展、汇集效应。Yang 等[18]采用三维

重建技术与图像阈值分割相结合的方法，从不同变形

阶段的 CT 图像中提取了不同尺度的裂纹，通过记录

裂纹闭合，产生，扩展以及贯通过程，发现了带状黄

铁矿的存在影响着裂纹的萌生和演化。 
上述的研究对于分析裂纹的萌生和扩展具有很好

的参考价值，但是，在 CT 扫描试验中，采用的试验

试样主要是煤岩、花岗岩、大理岩，并且这些试验试

样的尺寸都比较小，很难有一定的代表性，对于分析

裂纹的扩展演化过程，也是进行静态的原位扫描观察。

因此，本文的主要目的是采用大尺寸的砂岩试样，在

对其进行单轴压缩试验之后，利用显微 CT 系统对不

同变形阶段的砂岩进行大尺度试样的动态原位扫描试

验，同时运用图像阈值分割和三维重构技术，观察砂

岩试样的破裂过程以及破坏后主次裂纹的形貌特征，

通过计算不同变形阶段下主裂纹表面积和体积的变化

以及次生裂纹分形维数的变化，研究砂岩破坏过程中

主次裂纹的萌生和扩展特征。此外，基于砂岩破坏后

裂纹的结构特征和二维 CT 切片中主次裂纹的长度和

数量，研究了在单轴压缩条件下影响砂岩主次裂纹扩

展的因素，旨在为岩石破裂过程的理论研究和工程问

题的解决提供一种新的思路和方法。 
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1  单轴压缩下砂岩的 CT 扫描试验 
1.1  试件准备 

如图 1 所示的砂岩试样，均采自于江西省吉安市

露天采石场。采石场内的砂岩成分以砾石为主，含有

少量的石英、长石以及碳酸盐类矿物。试验中将采集

的砂岩进行加工处理，在加工过程中确保加载端面的

不平整度误差小于 0.05 mm，得到了尺寸为 100 
mm×100 mm×100 mm 的立方体岩块。 

 
图 1 砂岩试件 

Fig. 1 Specimen of the sandstone 

1.2  单轴压缩和 CT 扫描试验 

（1）单轴压缩试验 
首先，采用伺服控制单轴压力机对同一批次的 4

块砂岩进行单轴压缩预试验，试验中，设定法向加载

速率为 0.15 mm/min，得到了每个砂岩试样的单轴抗

压强度，分别为 36.32，41.96，49.53，39.92 MPa，其

均值为 41.93 MPa。其次，根据预试验中 4 个试样的

抗压强度和岩石应力–应变曲线的特点，通过荷载水

平确定了砂岩在试验过程中不同变形阶段的轴向加载

应力，试验中每个变形阶段的轴向加载应力如表 1 所

示。最后，根据不同变形阶段的加载应力对砂岩试件

进行单轴加载和卸载试验，并且在每次卸载试验之后

对砂岩进行 CT 扫描。为了确保砂岩破裂之后能进行

CT 扫描试验，在砂岩周围裹一层塑料薄膜，防止破

坏后的碎块脱落。 
岩石在破坏过程中要经历裂隙压密阶段、线弹性

阶段、破裂发展阶段、软化阶段[19]，并且在各个变形

阶段，岩石内部裂纹的变化各不同，因此，用荷载水

平 P 表示岩石破坏过程中的各个变形阶段，即不同变

形阶段的加载荷载与砂岩试件的极限荷载的比值，计

算公式为 
L

max

P
P

P
   ，               (1) 

式中，P 为荷载水平， LP 为不同变形阶段的加载荷载，

maxP 为 4 个试样极限荷载的均值，为 419.3 kN。 

表 1 不同变形阶段的荷载水平和加载应力 

Table 1 Load levels and loading stresses at different deformation  

stages 
变形阶段 荷载水平 P/% 加载应力/MPa 
加载前 0 0 

压密阶段 30 12.58 
线弹性阶段 70 29.35 
破裂发展阶段 90 37.74 
软化阶段 试件破坏后 33.54 

根据表 1 中不同变形阶段的加载应力，在岩石的

应力–应变曲线图中分别标注出每个阶段对应的荷载

水平和砂岩中裂纹的变化图。如图 2 所示，荷载水平

P=30%时，砂岩的破坏处于压密阶段，试样逐渐的被

压密。荷载水平 P=70%时，砂岩的破坏处于线弹性阶

段，在砂岩内部形成新的裂纹或起始扩展的裂纹。荷

载水平 P=90%时，砂岩破坏处于破裂发展阶段，砂岩

内部开始出现主裂纹，此阶段是贯通性主裂面形成的

主要孕育阶段。试件破坏后阶段，砂岩处于完全破坏

阶段，形成的贯通性主裂面标志着砂岩完全破坏。 

 
图 2 砂岩的应力–应变曲线 

Fig. 2 Stress-strain curve of sandstone 

（2）CT 扫描试验与三维裂纹重构 
CT 扫描试验采用的是德国通用电气公司生产的

Phoenix V|tome|x m 工业 X 射线 CT 机，它能够清晰地

展示被检测物体内部的结构、组成、材质和缺损状况。

试验中扫描得到的 CT 图像质量受试件的尺寸的影

响，随着试样尺寸的增加，CT 图像质量下降[20]。 
在 CT 扫描过程中，不同的矿物组分和缺陷在 CT

图像中表现为灰度值的不同，根据 CT 扫描的原理，被

扫描材料对 X 射线的吸收系数与材料密度成正比[21]。

根据 CT 图像中灰度值的不同，可以对砂岩在不同变

形阶段中裂纹的萌生与扩展特征进行分析。 
从同一个砂岩试样的加载面由上到下扫描得到不

同扫描层的 CT 图像，在每个荷载水平下分别选取了

在试样高度为 10，30，50，70，90 mm 的 5 个扫描层

面的二维 CT 图像进行观察，图 3 为同一个试样在不

同扫描层面的 CT 扫描切片图。 
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图 3 CT 扫描切片图 

Fig. 3 CT scanning images 

三维重构是将扫描得到的二维 CT 切片图像重构

成三维立体结构模型。通过对二维 CT 切片图像中有

裂纹的区域重新定义，导入 VG Studio MAX 3.0 图像

分析系统，建立三维裂纹结构模型，定性和定量分析

不同变形阶段的裂纹特征。图 4 为上—后—左方位的

砂岩试样扫描图像和破坏后的砂岩试件。 

 

图 4 CT 扫描图像和破坏后的试件 

Fig. 4 CT scanning image and damaged specimen 

 

2  砂岩主次裂纹的萌生及扩展 
2.1  砂岩破坏后裂纹的形貌特征 

砂岩破坏的实质是裂纹萌生、扩展以及贯穿的过

程，随着荷载的增加，岩石内部形成了主导砂岩破坏

的主裂纹以及诱导裂纹扩展的次生裂纹，这些主裂纹

和次生裂纹使得砂岩破坏表现出复杂的形貌特征。其

中主裂纹是贯通砂岩试样且能够达到稳定状态的裂

纹，次生裂纹是在主裂纹区域外产生的裂纹[22]。 
图 5 为砂岩完全破坏后的裂纹形貌，从砂岩试样

不同方位的视图可知，主导砂岩破坏的主要是贯穿于

整个砂岩试样的主裂纹。在主裂纹周围产生了次生裂

纹，它们之间相互贯通，形成了复杂的裂纹网络。从

砂岩左表面和后表面的视图看，主裂纹贯穿了整个砂

岩试样，主导着砂岩的破坏。从砂岩的上表面和前表

面视图看，主次裂纹相互连接在一起，相对于其他方

位的视图而言，裂纹形貌更复杂。 

 
图 5 砂岩破坏后的裂纹形貌 

Fig. 5 Crack morphology after sandstone failure 

2.2  主次裂纹的萌生与扩展特征 

基于砂岩的三维立体结构，选取不同荷载水平下

主次裂纹进行分析。在未加载前和荷载水平小于 30%
的情况下，砂岩试样处于裂纹发育和压密阶段，不会

有明显的裂纹产生。因此，从荷载水平大于 30%的情

况下对 CT 重构图像进行分析。图 6 为上—左—前和

上—后—左两个不同方位的砂岩三维重构 CT 图。 

 
图 6 不同方位的三维重构 CT 图像 

Fig. 6 Different directions of three-dimensional reconstruction CT  

images 
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（1）主裂纹的扩展特征 
从图 6 可知，裂纹从萌生到砂岩破坏的过程中，

主导砂岩破坏的主要是分布在 A、C 区域的主裂纹，

随着荷载的增加，主裂纹在不同方位贯穿了整个砂岩

试件，形成贯通性主裂面，使得砂岩试件发生破裂。 
为了定量地表征砂岩破坏过程中主裂纹的扩展特

征，利用 VG Studio Max 3.0 软件分别提取出 A、C 区

域的主裂纹，并且计算了主裂纹的表面积和体积。通

过主裂纹表面积和体积随荷载水平的变化可知，在不

同荷载水平下，主裂纹表面积和体积增长速率的不同

表明了砂岩在破裂过程中主裂纹的扩展演化特征。 
图 7 为 A、C 区域主裂纹的表面积和体积随荷载

水平增加的变化曲线，表 2 为主裂纹表面和体积的变

化，从图 7 可知，在砂岩破坏过程中 A、C 区域的主

裂纹表面积和体积都随着荷载水平的增加而增加，表

现出先轻微增加，再缓慢增加，最后急剧增加的变化

规律。从表 2 可知，A 区域主裂纹的表面积和体积最

大值分别为 213200 mm2、28170 mm3。C 区域主裂纹

的表面积和体积最大值分别为 112400 mm2、15850 
mm3。主裂纹扩展演化的具体特征如下： 

a）在荷载水平 P=70%时，主裂纹开始萌生和扩

展，如图 6（a）所示，主裂纹萌生在砂岩试件的表面，

形成 A、C 两个裂纹区域，从图 7 和表 2 可知，裂纹

的表面积和体积与荷载水平 P=30%时相比，只发生了

微小的变化。 
b）在荷载水平 P=70%增加到 90%的过程中，主

裂纹扩展演化，如图 6（b）所示，A 区域的主裂纹在

竖直方向上贯通了砂岩试样，在水平方向上向试件内

部扩展，C 区域的主裂纹沿着竖直方向向上扩展，在

水平方向上向试件端部位置扩展。从图 7 和表 2 可知，

A、C 区域主裂纹的表面积和体积明显增加，曲线斜

率明显增大。 
c）在荷载水平 P=90%增加到试件破坏后的过程

中，主裂纹迅速扩展演化，逐渐达到稳定状态，如图

6（c）所示，A、C 区域的主裂纹贯通了整个砂岩试

样，在砂岩中形成了贯通性主裂面，使得砂岩完全破

坏。从图 7 和表 2 可知，主裂纹表面积和体积增长量

最大，曲线的斜率最大，A 区域主裂纹的表面积和体

积增长量分别为 158900 mm2，19570 mm3，C 区域主

裂纹的表面积和体积增长量分别为 86100 mm2、10150 
mm3。 

（2）次生裂纹的扩展特征 
如图 6 所示，随着荷载水平的增加，A，C 区域

的次生裂纹逐渐增多，A 区域产生的次生裂纹主要集

中在初始主裂纹萌生的位置，C 区域产生的次生裂纹

主要分布在试件内部。在裂纹 A 区域，产生的次生裂

纹使未连接的微裂纹聚结，形成裂纹网络 B 区域。在

裂纹 C 区域，产生的次生裂纹一部分与 A 区域和 B
区域的裂纹聚集贯通，另一部分继续沿着试件表面延

伸和扩展，形成复杂的裂纹网络，诱导砂岩完全破坏。 

图 7 主裂纹表面积和体积随荷载水平变化的曲线 

Fig. 7 Curves of surface area and volume of primary crack  

.changing with load level 

表 2 主裂纹表面和体积的变化 

Table 2 Variation of surface area and volume of primary cracks 

荷载 

水平 

P/% 

A区域主裂

纹表面积 

/(104 mm2) 

A 区域主 

裂纹体积

/(103 mm3) 

C 区域主裂

纹表面积

/(104 mm2) 

C 区域主裂

纹体积 

/(104 mm3) 

0 0 0 0 0 

30 0 0 0 0 

70  0.28  0.80  0.11  0.40 

90  5.43  8.60  2.63  5.70 

破坏后 21.32 28.17 11.24 15.85 

为了描述次生裂纹的扩展特征，根据三维计盒维

数法[20]，基于 MATLAB 软件编辑的程序计算了次生

裂纹的分形维数，三维计盒维数的大小可通过如下公

式计算： 

0

lg ( )lim
lg(1 )S

N SD
S

   ，          (2) 
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式中，S 为立方体的边长，N(S)为覆盖次生裂纹的立

方体最小数目，D 为三维分形维数。 
图 8 为三维分形维数随荷载水平增加的变化曲

线，从图 8 中可知，随着荷载水平的增加，次生裂纹

的分形维数非线性增加，这一趋势间接地描述了次生

裂纹的扩展特征，其具体特征如下： 
a）荷载水平 P=30%到 70%阶段，次生裂纹的三

维分形维数从 0 开始增加到 2.19，表明在荷载水平

P=30%时，几乎没有次生裂纹的产生，在荷载水平

P=70%时，有次生裂纹的产生。 
b）荷载水平 P=70%到 90%阶段，次生裂纹萌生

和扩展，分形维数从 2.19 增加到 2.28，曲线增长缓慢，

萌生的次生裂纹较少。 
c）荷载水平 P=90%到砂岩破坏后阶段，次生裂

纹的聚集和相互贯通，三维裂纹的分形维数从 2.28 增

加到 2.74，相对于荷载水平 P=70%到 90%阶段，曲线

斜率较大，分形维数增长幅度增加。在砂岩破坏后阶

段，分形维数达到最大，最大值为 2.74，这表明砂岩

完全破坏，裂纹充分发育，形成了复杂的裂纹网络。 

 

图 8 次生裂纹的三维分形维数 

Fig. 8 Three-dimensional fractal dimensions of secondary cracks 

 

3  影响主次裂纹扩展的因素 
3.1  主次裂纹数量和长度的变化 

为了分析主次裂纹数量和长度的变化，利用

Image pro plus 6.0 和 Image J 软件分别测量了在荷载

水平 P 为 70%，90%和试件破坏后阶段，砂岩高度为

10，30，50，70，90 mm 扫描层面的二维 CT 图像中

主次裂纹的长度和数量。表 3 为在荷载水平 P为 70%，

90%和试件破坏后阶段，砂岩不同高度位置的二维裂

纹切片图像，图中红线代表主裂纹 A：黄线代表次生

裂纹 B：黑色代表主裂纹 C。 
（1）不同砂岩高度主次裂纹数量的变化 
如表 3 所示，在砂岩破坏的整个过程，主导砂岩

破坏主要是 A，C 两条主裂纹，随着砂岩高度的增加，

主裂纹的数量不变。表 4 为不同荷载水平下，砂岩不

同高度位置次生裂纹数量的变化。从表 4 可知，在 A，

C 主裂纹周围，分别产生许多次生裂纹，次生裂纹的

数量随着砂岩高度位置的增加而变化不同。荷载水平

P=70%阶段，在砂岩高度 70 mm 位置，产生一条次生

裂纹。荷载水平 P=90%阶段，在砂岩不同的高度位置

都有次生裂纹的产生，在砂岩高度为 10 mm和 70 mm
的位置，产生的次生裂纹数量最多。砂岩破坏后阶段，

次生裂纹的数量逐渐增多，在砂岩高度为 10 mm 的位

置，产生的次生裂纹数量最多。 

表 3 X-Y 切面中不同高度的 CT 切片 
Table 3 CT slices of different heights in X-Y section 

高度
/mm P=70% P=90% 试件破 

坏后 

10 

   

30 

   

50 

   

70 

   

90 

   
表 4 不同荷载水平下，砂岩不同高度位置次生裂纹数量 

Table 4 Number of secondary cracks at different heights of  

sandstone under different load levels 

砂岩不同高度

/mm 

P=70% P=90% 试件破坏后 

次生裂纹数量/个 

10 0 3 12 

30 0 1 9 

50 0 1 10 

70 1 3 8 

90 0 2 7 

分析上述主次裂纹数量随砂岩高度位置的变化可

知，砂岩试样在应力的作用下，主裂纹 A，C 贯穿了
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整个砂岩试样。主裂纹 A，C 周围的次生裂纹，在砂

岩不同的高度位置，其数量各不相同，表明沿着加载

方向，砂岩在不同的高度位置受到的应力不同，有的

次生裂纹会沿着加载方向扩展演化，有的次生裂纹会

受主裂纹的影响而新产生。 
（2）不同砂岩高度主次裂纹长度的变化 
表 5 为不同荷载水平下，在砂岩不同高度位置主

裂纹 A、C 的长度变化。图 9 为主裂纹 A，C 长度随

着砂岩不同高度位置变化的曲线图。表 6 为不同荷载

水平下，在砂岩不同高度位置次生裂纹的长度变化。

从图 9 和表 5，6 可知，在相同荷载水平下，主次裂纹

的长度随着砂岩高度位置的增加变化规律不同，其具

体的变化如下： 
a）荷载水平 P=70%时，在砂岩的不同高度位置

都有主裂纹的形成，主裂纹 A 的长度随着砂岩高度的

增加而增加，从 11.4 mm 增加到 19.9 mm。主裂纹 C
的长度随着砂岩高度的增加先增加后减小，从 6.3 mm
增加到 18.9 mm再减小到 0 mm。在砂岩高度为 70 mm
的位置，主裂纹 A 周围产生了长度为 7.5 mm 的次生

裂纹。 
b）荷载水平 P=90%时，主裂纹 A 的长度随着砂

岩高度的增加先增加后减小，从 12.7 mm 增加到 58.0 
mm 再减小到 52.4 mm。 主裂纹 C 的长度随着砂岩高

度的增加先减小后增加，从 51.6 mm 减小到 24.3 mm
再增加到 27.1 mm。次生裂纹的总长度随着砂岩高度

的增加先减小后增加再减小，从 24.2 mm 减小到 19.3 
mm 后增加到 46.9 mm 再减小到 19.8 mm。 

c）在砂岩试件破坏后，主裂纹 A 的长度随着砂

岩高度的增加先增加后减小再增加，从 82.8 mm 增加

到 89.0 mm 后减小 72.6 mm 再增加到 83.7 mm。主裂

纹 C 的长度随着砂岩高度的增加先增加后减小，从

82.3 mm 增加到 82.8 mm 再减小到 19.1 mm。次生裂

纹的总长度随着砂岩高度的增加先减小后增加再减

小，从 267.5 mm 减小到 175.9 mm 后增加到 189.9 mm

再减小为 185.7 mm。 
3.2  主次裂纹长度的影响 

为了分析不同的荷载水平下，主裂纹 A，C 长度

和次生裂纹长度对裂纹扩展程度的影响，分别计算了

主裂纹 A 的长度，主裂纹 C 的长度和次生裂纹的长度

与裂纹总长度的比值 1 ， 2 ， 3 ，通过比值的大小来

反映砂岩在破坏过程中，主次裂纹长度对裂纹扩展的

影响，比值越大，表明对裂纹扩展的影响越显著，定

义的比值计算公式如下： 
A

1
Z

L
L

  ， C
2

Z

L
L

  ， S
3

Z

L
L

    ，    (3) 

式中， AL 为主裂纹 A 的长度， CL 为主裂纹 C 的长度，

SL 为次生裂纹的长度， ZL 为裂纹的总长度。 
表 5 不同荷载水平下，砂岩不同高度位置主裂纹长度的变化 

Table 5 Change in length of the primary crack at different heights  

of sandstone under different load levels 

高度
/mm 

长度/mm 
P=70% P=90% 破坏后 

主裂

纹 A 
主裂 
纹 C 

主裂 
纹 A 

主裂 
纹 C 

主裂 
纹 A 

主裂 
纹 C 

10 11.4  6.3 12.7 51.6 82.8 82.3 
30 13.1  9.2 19.4 24.3 89.0 82.8 
50 14.5 18.9 51.8 27.1 85.1 68.5 
70 18.0 11.7 58.0 0 72.6 29.0 
90 19.9 0 52.4 0 83.7 19.1 

图 10 为不同荷载水平下，比值 1ξ ， 2ξ ， 3ξ 与砂

岩不同高度位置之间的关系曲线，从图 10 可以看出，

在荷载水平 P=70%阶段，主裂纹 A、C 的比值 1ξ ， 2ξ
比次生裂纹的比值 3ξ 大；在荷载水平 P=90%阶段，在

砂岩高度小于 50 mm 时，主裂纹 C 的比值 2ξ 比次生

裂纹的比值 3ξ 大，在砂岩高度大于 50 mm 时，主裂纹

A 的比值 1ξ 比次生裂纹的比值 3ξ 大；在砂岩破坏后阶

段，次生裂纹的比值 3ξ 比主裂纹 A，C 的比值 1ξ ， 2ξ
大。也即在砂岩破坏前不同主裂纹均在其产生和发展

区域具有比次生裂纹明显的发展趋势，而在砂岩破坏

后，次生裂纹在所有区域的发展趋势均占上风。 

表 6 不同荷载水平下，砂岩不同高度位置次生裂纹的条数及长度 

Table 6 Number and length of secondary cracks at different heights of sandstone under different load levels 

荷载水平 
P/% 

不同高度位置处次生裂纹的条数及各自的裂纹长度 
10 mm 30 mm 50 mm 70 mm 90 mm 

条数 长度/mm 条数 长度/mm 条数 长度/mm 条数 长度/mm 条数 长度/mm 
70 0 — 0 — 0 — 1 7.52 0 — 

90 3 12.11，6.05，
6.05 1 19.3 1 19.3 3 10.47，14.37，

22.10 2 9.14，10.67 

破坏后 12 

18.9，32.5，
17.2，29.6，
40.8，9.0， 

4.9，2.0，37.2， 
5.69，16.1，2.4 

9 

20.6，20.3，
8.7，6.6，
26.9，22.8，
21.2，14.8，

55.2 

10 

4.4，6.0，47.5 
22.8，10.9，
26.9，12.0，
15.7，12.8，

16.9 

8 

14.4，20.1，
29.0，14.4，
14.4，8.1，
39.8，49.7 

7 

19.3，43.5，
7.5，18.7，
41.5，31.0，

24.2 
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图 9 主裂纹长度与砂岩不同高度的关系 

Fig. 9 Relationship between length of primary cracks and different  

heights of sandstone 

上述的分析可知，砂岩在荷载水平 P=90%阶段之

前，也就是未达到极限抗压强度之前，在砂岩的不同

高度位置，主裂纹 A，C 的长度占裂纹总长度的比值

大。在荷载水平为 90%时，也就是接近极限抗压强度 
时，在砂岩不同高度位置，主裂纹 A 或者主裂纹 C 的

长度占裂纹总长度的比值大。由此可知，砂岩在破坏

前，影响砂岩主次裂纹的扩展主要是主裂纹的长度，

其主要原因是砂岩试样在未破坏前，随着荷载的增加，

主裂纹失稳扩展并基本贯通形成。 
在砂岩破坏后，也就是达到极限抗压强度之后，

在砂岩的不同高度位置，次生裂纹的长度占裂纹总长

度的比值大，由此可知，砂岩在破坏后，影响砂岩主

次裂纹的扩展主要是次生裂纹的长度，其主要原因是

砂岩破坏后，失去了承载能力，主裂纹达到稳定状态，

在荷载作用下，次生裂纹沿着扩展阻力最小的路径扩

展，使得次生裂纹长度和数量增加，裂纹更容易扩展。 
由此可以得出结论，预测砂岩失稳的关键指标可

以以主裂纹长度数量不再增加，次生裂纹快速增加的

微观节点来进行综合判断，为未来岩石破坏失稳的预

测分析奠定理论基础。 
砂岩是一种非均质体，由不同类型的矿物和微结

构面组成，在荷载作用下，裂纹开始萌生和扩展，在

扩展演化过程中，由于矿物组分、矿物大小以及微结

构的不同使得在主裂纹扩展的路径上会产生的复杂的

次生裂纹，这些次生裂纹会沿着扩展阻力最小的路径

扩展，影响着砂岩的破坏程度。因此，对于从微细观

角度分析影响裂纹的萌生和扩展以及砂岩的破坏程度

因素还需要进一步的研究。 

图 10 比值与砂岩高度的关系 

Fig. 10 Relationship between scaling coefficient and sandstone  

height 

 

4  结    论 
（1）在不同荷载水平下，主裂纹表面积和体积增

长速率的不同反映了砂岩在破裂过程中主裂纹的扩展

演化特征。主导砂岩破裂的主要是萌生于砂岩表面的

主裂纹，并且主裂纹的表面积和体积随着荷载的增加

先轻微增加，再缓慢增加，最后急剧增加。 
（2）在主裂纹周围产生了许多次生裂纹，形成了

复杂的裂纹网络，在不同的荷载水平下，次生裂纹的

分形维数随着荷载水平的增加而非线性增加，在试件
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破坏后，次生裂纹的三维分形维数达到最大，裂纹复

杂程度最大。 
（3）在不同荷载水平下，砂岩试样中产生主次裂

纹的长度和数量变化存在差异，影响着砂岩主次裂纹

的扩展。在砂岩破坏前，影响砂岩主次裂纹扩展的主

要因素是主裂纹的长度，在砂岩破坏后，影响砂岩主

次裂纹扩展的主要因素是次生裂纹的长度。对于岩石

失稳预测而言，可以以主裂纹长度数量不再增加，次

生裂纹快速增加的微观节点来进行综合判断。 

参考文献： 

[1] 席婧仪, 陈忠辉, 朱帝杰, 等. 岩石不等长裂纹应力强度因

子及起裂规律研究 [J]. 岩土工程学报 , 2015, 37(4): 

727–733. (XI Jing-yi, CHEN Zhong-hui, ZHU Di-jie, et al. 

Stress intensity factors and initiation of unequal collinear 

cracks in rock[J]. Chinese Journal of Geotechnical 

Engineering, 2015, 37(4): 727–733. (in Chinese)) 

[2] 付金伟, 朱维申, 谢富东, 等. 岩石中三维双裂隙组扩展和

贯通过程的试验研究和弹脆性模拟[J]. 岩土力学, 2013, 

34(9): 2489–2495. (FU Jin-wei, ZHU Wei-shen, XIE 

Fu-dong, et al. Experimental studies and elasto-brittle 

simulation of propagation and coalescence process of two 

three-dimensional flaws in rocks[J]. Rock and Soil 

Mechanics, 2013, 34(9): 2489–2495. (in Chinese)) 

[3] 于庆磊, 杨天鸿, 郑  超, 等. 岩石细观结构对其变形强度

影响的数值分析[J]. 岩土力学, 2011, 32(11): 3468–3472. 

(YU Qing-lei, YANG Tian-hong, ZHENG Chao, et al. 

Numerical analysis of influence of mesostructure on its 

deformation and strength[J]. Rock and Soil Mechanics, 2011, 

32(11): 3468–3472. (in Chinese)) 

[4] LIU S X, WANG Z X, ZHANG L Y. Experimental study on 

the cracking process of layered shale using X-ray microCT[J]. 

Energy Exploration & Exploitation, 2018, 36(2): 297–313.  

[5] HAERI H, MARJI M F, SHAHRIAR K, et al. On the HDD 

analysis of micro crack initiation, propagation, and 

coalescence in brittle materials[J]. Arabian Journal of 

Geosciences, 2015, 8(5): 2841–2852.  

[6] 刘泉声, 魏  莱, 刘学伟, 等. 基于 Griffith 强度理论的岩

石裂纹起裂经验预测方法研究[J]. 岩石力学与工程学报, 

2017, 36(7): 1561–1569. (LIU Quan-sheng, WEI Lai, LIU 

Xue-wei, et al. A revised empirical method for predicting 

crack initiation based on Griffith strength criterion[J]. 

Chinese Journal of Rock Mechanics and Engineering, 2017, 

36(7): 1561–1569. (in Chinese)) 

[7] 杨圣奇, 吕朝辉, 渠  涛. 含单个孔洞大理岩裂纹扩展细

观试验和模拟 [J]. 中国矿业大学学报 , 2009, 38(6): 

774–781. (YANG Sheng-qi, LÜ Zhao-hui, QU Tao. 

Investigations of crack expansion in marble having a single 

pre-existing hole: experiment and simulations[J]. Journal of 

China University of Mining and Technology, 2009, 38(6): 

774–781. (in Chinese)) 

[8] 黄彦华, 杨圣奇. 孔槽式圆盘破坏特性与裂纹扩展机制颗

粒流分析[J]. 岩土力学, 2014, 35(8): 2269–2277, 2285. 

(HUANG Yan-hua, YANG Sheng-qi. Particle flow simulation 

of fracture characteristics and crack propagation mechanism 

of holed-cracked Brazilian disc specimen[J]. Rock and Soil 

Mechanics, 2014, 35(8): 2269–2277, 2285. (in Chinese)) 

[9] 师  访, 高  峰, 李玺茹, 等. 模拟岩石压剪状态下主次裂

纹萌生开裂的扩展有限元法[J]. 岩土力学, 2014, 35(6): 

1809–1817. (SHI Fang, GAO Feng, LI Xi-ru, et al. 

Modeling initiation and propagation of main and secondary 

cracks of rock under combined compression and shear 

loading using extended finite element method[J]. Rock and 

Soil Mechanics, 2014, 35(6): 1809–1817. (in Chinese))  

[10] ZHAO Z, ZHOU X P. Digital energy grade‐based approach 

for crack path prediction based on 2D X‐ray CT images of 

geomaterials[J]. Fatigue & Fracture of Engineering Materials 

& Structures, 2019, 42(6): 1292–1307. 

[11] 郎颖娴, 梁正召, 董  卓. 玄武岩三维细观孔隙模型重构

与直接拉伸数值试验 [J]. 工程科学学报 , 2019, 41(8): 

997–1006. (LANG Ying-xian, LIANG Zheng-zhao, DONG 

Zhuo. Three-dimensional microscopic model reconstruction 

of basalt and numerical direct tension tests[J]. Chinese 

Journal of Engineering, 2019, 41(8): 997–1006. (in 

Chinese)) 

[12] DUAN Y, LI X, ZHENG B, et al. Cracking evolution and 

failure characteristics of Longmaxi shale under uniaxial 

compression using real-time computed tomography 

scanning[J]. Rock Mechanics and Rock Engineering, 2019, 

52(9): 3003–3015.  

[13] GHAMGOSAR M, ERARSLAN N, WILLIAMS D J. 

Experimental investigation of fracture process zone in rocks 

damaged under cyclic loadings[J]. Experimental Mechanics, 

2017, 57(1): 97–113.  

[14] GUPTA N, MISHRA B. Experimental investigation of the 

influence of bedding planes and differential stress on 



第 4 期                    王  帅，等. 基于 CT 扫描的砂岩主次裂纹扩展特征及影响因素研究                        711 

 

microcrack propagation in shale using X-ray CT scan[J]. 

Geotechnical and Geological Engineering, 2021, 39(1): 

213–236.  

[15] KUMARI W G P, RANJITH P G, PERERA M S A, et al. 

Hydraulic fracturing under high temperature and pressure 

conditions with micro CT applications: Geothermal energy 

from hot dry rocks[J]. Fuel, 2018, 230: 138–154.  

[16] 付  裕, 陈  新, 冯中亮. 基于 CT 扫描的煤岩裂隙特征

及其对破坏形态的影响 [J]. 煤炭学报 , 2020, 45(2): 

568–578. (FU Yu, CHEN Xin, FENG Zhong-liang. 

Characteristics of coal-rock fractures based on CT scanning 

and its influence on failure modes[J]. Journal of China Coal 

Society, 2020, 45(2): 568–578. (in Chinese)) 

[17] 朱红光, 谢和平, 易  成, 等. 岩石材料微裂隙演化的 CT

识别[J]. 岩石力学与工程学报, 2011, 30(6): 1230–1238. 

(ZHU Hong-guang, XIE He-ping, YI Cheng, et al. CT 

identification of microcracks evolution for rock materials[J]. 

Chinese Journal of Rock Mechanics and Engineering, 2011, 

30(6): 1230–1238. (in Chinese)) 

[18] YANG B C, XUE L, ZHANG K. X-ray micro-computed 

tomography study of the propagation of cracks in shale 

during uniaxial compression[J]. Environmental Earth 

Sciences, 2018, 77(18): 1–9.  

[19] 张  萍, 刘冠国, 庞超明, 等. 试件尺寸对X-CT测试效果

影响规律研究[J]. 混凝土, 2013(11): 56–57, 60. (ZHANG 

Ping, LIU Guan-guo, PANG Chao-ming, et al. Study of 

specimen size effects on the X -CT test results[J]. Concrete, 

2013(11): 56–57, 60. (in Chinese)) 

[20] 张艳博, 徐跃东, 刘祥鑫, 等. 基于CT的岩石三维裂隙定

量表征及扩展演化细观研究[J]. 岩土力学, 2021, 42(10): 

2659–2671. (ZHANG Yan-bo, XU Yue-dong, LIU 

Xiang-xin, et al. Quantitative characterization and 

mesoscopic study of propagation and evolution of three- 

dimensional rock fractures based on CT[J]. Rock and Soil 

Mechanics, 2021, 42(10): 2659–2671. (in Chinese)).  

[21] CHEN W X, HE X Q, LIU M J, et al. Meso- and 

macro-behaviour of coal rock: observations and constitutive 

model development[J]. International Journal of Mining, 

Reclamation and Environment, 2016, 30(1): 13–24.  

[22] 邓远刚, 王述红, 孟嫣然, 等. 基于CT扫描的致密砂岩脆

性破坏裂纹扩展规律研究[J]. 水利与建筑工程学报, 2017, 

15(4): 39–43. (DENG Yuan-gang, WANG Shu-hong, 

MENG Yan-ran, et al. Crack evolution of the tight sandstone 

of brittle failure based on CT technology[J]. Journal of Water 

Resources and Architectural Engineering, 2017, 15(4): 

39–43. (in Chinese))

 

彩色插图索引 

DOI：10.11779/CJGE202204002 一文彩色插图  ………………………………………………………………………………… （后插 1） 

DOI：10.11779/CJGE202204004 一文彩色插图  ………………………………………………………………………………… （后插 2） 

DOI：10.11779/CJGE202204009 一文彩色插图  ………………………………………………………………………………  （后插 3） 

DOI：10.11779/CJGE202204010 一文彩色插图  ………………………………………………………………………………… （后插 3） 

DOI：10.11779/CJGE202204011 一文彩色插图  ………………………………………………………………………………… （后插 3） 

DOI：10.11779/CJGE202204013 一文彩色插图  ………………………………………………………………………………… （后插 4） 

DOI：10.11779/CJGE202204014 一文彩色插图  ………………………………………………………………………………  （后插 4） 

DOI：10.11779/CJGE202204015 一文彩色插图  ………………………………………………………………………………   （后插 5） 

DOI：10.11779/CJGE202204017 一文彩色插图 …………………………………………………………………………………  （后插 6） 

DOI：10.11779/CJGE202204019 一文彩色插图  …………………………………………………………………………………  （封 3） 

DOI：10.11779/CJGE202204021 一文彩色插图  …………………………………………………………………………………   （封 3） 

DOI：10.11779/CJGE202204022 一文彩色插图  ……………………………………………………………………………  （封 3，封 2） 

 



第44卷  第 4期                  岩   土   工   程   学   报                   Vol.44  No.4 
2022 年     .4 月                     Chinese Journal of Geotechnical Engineering                       Apr.  2022 

改进的 Picard 法在非饱和土渗流中的应用研究 
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摘  要：Richards 方程广泛应用于非饱和渗流的数值模拟以及其他相关领域。在数值求解中，可以采用有限体积法进行

数值离散，进而采用 Picard 方法进行迭代求解。然而，为了获得可靠准确的数值解，通常均匀网格的空间步长是很小

的，特别是在一些不利的数值条件下，比如降雨入渗于干燥土壤中，这往往使得迭代过程耗时，甚至不收敛。因此，

结合 Chebyshev 形式的非均匀网格，提出了一种基于非均匀网格的两层网格校正法的改进 Picard 迭代方法（NTG-PI）。

通过 3 个非饱和渗流算例，并与传统方法和解析解对比，对改进方法的数值精度、收敛率和加速效果进行了验证。结

果表明，相对于传统的 Picard 方法和自适应松弛 Picard 方法，提出的方法 NTG-PI 可以在较少的离散节点数下获得较高

的数值精度，以及较高的计算效率。该方法可以对非饱和渗流的数值模拟提供一定参考。 
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Application of improved Picard method in unsaturated seepage 
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Abstract: Richards’ equation is widely used in the simulation of unsaturated seepage and related fields. In the numerical 

solution, the finite volume method can be used for numerical discretization, and then the Picard method can be used for iterative 

solution. However, in order to obtain reliable and accurate numerical solutions, the spatial step size of a uniform grid is usually 

very small, especially under some unfavorable numerical conditions, such as rainfall infiltration into dry soil, which often 

makes the iterative process time-consuming or even unable to converge. Therefore, combined with the non-uniform grid in the 

form of Chebyshev, an improved Picard iteration method (NTG-PI) is proposed based on the non-uniform two-grid correction 

scheme. Through three examples of unsaturated seepage, the numerical accuracy, convergence rate and acceleration effect of 

the improved algorithm are validated by comparing the traditional methods and analytical solutions. The results show that 

compared with the traditional Picard and the adaptive relaxation Picard methods, the proposed method NTG-PI can obtain 

higher numerical accuracy with a smaller number of discrete nodes, and also has higher computational efficiency. The proposed 

method can provide a reference for the numerical simulation of unsaturated seepage. 
Key words: unsaturated seepage; Picard iteration; numerical accuracy; non-uniform grid; two-grid correction scheme

0  引    言 
有效地模拟非饱和渗流过程对土质边坡稳定性

分析、地下污染物迁移模拟等众多领域有着重要的意

义[1-4]。Richards 方程是非饱和渗流理论的基本方程[5]，

由于渗透系数函数与土水特征曲线的强烈非线性特

征，其解析解的获得通常是较困难的 [6]。例如，

Srivastava 等[7]使用描述土水特征曲线的指数函数和

Laplace 变换技术获得了均质和两层非饱和土中的瞬

态解析解。同样地，Tracy[8]基于指数模型提出了均质

土的二维和三维的解析解表达式。因此，非饱和渗流
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问题通常采用数值方法并结合有效的迭代方法进行求

解。常用的数值离散方法包括有限差分法，有限元法

以及有限体积法等[9-10]。此外，也有一些先进的数值

方法在某种条件下表现出较好的数值精度、计算效率和

易于实施的优点，正如非正交网格的有限差分法[11]，有

限分析法[12]，无网格方法[13]以及 Chebyshev 谱方法[14]

等。 
通常，通过上述数值方法获得的非线性代数方程

组需要迭代求解，常用的方法包括 Newton 和 Picard
方法[15-16]。Newton 方法由于雅可比矩阵中的导数项增

加了其代数方程的复杂度和计算成本[17]，因此 Picard
方法是最为简便实用的。然而，传统的有限体积法需

要非常精细的网格来求解复杂的渗流区域，这通常导

致计算是费时的。对于一些不利的数值条件，例如入

渗于极端干燥土中，这将导致传统 Picard 方法遇到数

值困难甚至不收敛[18-19]。因此对 Picard 方法的数值离

散和计算效率的改善有越来越多的关注和研究。例如，

Chávez-Negrete 等[20]使用不规则三角形网格细化边坡

表面并获得了更可靠的数值解。Dolejší 等[21]开发了各

向异性网格自适应技术，在不损失精度的情况下显著

减少了自由度数和计算时间。Zha 等[18]在 Celia 提出

的算法基础上[22]进行了进一步的改进，提高了在极端

干燥土壤中降雨入渗模拟的数值非收敛性。List 等[23]

提出了 L 简化的 Picard 法在一定程度上提高了 Picard
法的收敛性和数值稳定性。陈曦等[24]提出了一种混合

欠松弛法求解了非饱和非稳态渗流问题，并对其实用

性和可靠性进行了验证。李文涛等[25]结合有限元法

提出了一种自适应松弛的 Picard 法，该方法在保证计

算精度的同时可以有效地降低数值震荡，提高了收敛

率。 
此外，预处理技术可以进一步提高线性方程组求

解过程的收敛性[26]。例如，Wang 等[27]提出了一类并

行的多步的连续预处理策略，可以显著提高求解线性

方程组的计算效率和稳定性。Liu 等[28]采用了预处理

方法改进的线性迭代法，可以提高在渗透系数具有很

大差异的分层非饱和土中地下水渗流模拟的数值收敛

性。Briggs 等[29]提出了多重网格校正的方法来快速消

除迭代过程中的迭代误差，从而获得了更快的收敛率。

为了更好的改进 Picard 方法，本文结合 Chebyshev 形

式的非均匀网格，提出了一种基于非均匀网格的两层

网格校正法的改进 Picard 方法（NTG-PI），通过非饱

和渗流算例，并与传统方法的数值结果和解析解对比，

对改进方法的数值精度、收敛率和计算效率进行了验

证。研究成果对非饱和渗流的数值模拟有一定的参考

价值。 

 

1  数值过程 
1.1  控制方程与离散 

Richards 方程通常可以被用于描述多孔介质中非

饱和渗流问题，其沿垂直于水平面 z 方向的一维压力

水头（h）形式的 Richard 方程可以表示为[7, 14] 

( ) 1hK h
z z t

            
  。     (1) 

式中  h 为压力水头； ( )K h 为相对于 z 方向的渗透系

数函数；为含水率。如图 1 所示，式（1）可以进一

步修改以适合边坡的降雨入渗[30]，正如： 

( ) coshK h
z z t

            
  ，  (2) 

式中，为斜坡的坡角度。 

 

图 1 基于非均匀网格节点均质土坡的有限体积法和一维入渗 

模型的示意图 

Fig. 1 Schematic drawing of control volume method based on  

non-uniform grid nodes and 1D infiltration model for  

.homogeneous soil slope 

这次研究中，采用了有限体积方法（FVM）来离

散式（1）或式（2），首先，沿 z 轴的空间被分成 N
等份，空间步长为 z ，时间被分成 M 等份，时间步

长为 t 。进而，对式（1）的积分如下： 
z z

d d ( ) 1 d d
i t t t t i

i t t i

ht z K h z t
t z z
               

    ，(3) 

简化可得 
1 1 1 1 1 1

1 11/ 2 1 1/ 2 1
1/ 2 1/ 2

( ) ( )j j j j j j
j ji i i i i i

i i
K h h K h h

K K
z z

     
    
 

 
  

 
 

1
1/ 2              1 1   0

j j
j i i

i
h h

zC i N j M
t


 

  


≤ ≤ , ≤ ≤ 。

(4) 
式中  i 表示离散的网格节点（除去边界节点）；j 表

示为时间节点；C 为容水度，其定义为 ( ) /C h h   ；
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1/ 2iK  和 1/2iK  表示相邻节点对应的渗透系数的调和平

均值， 
1

1/ 2
1

2 i i
i

i i

K K
K

K K








  ，         (5) 

1
1/ 2

1

2 i i
i

i i

K KK
K K









  。.         (6) 

1.2  ( )K h 和 ( )h 的数学模型 

有许多数学模型可以描述上述非饱和土中的渗透

系数和含水率函数。其中，Gardner 提出了如下指数

模型[31]： 

s( ) e hK h K    ，            (7) 

r s r( ) ( )e hh         。     (8) 

式中  sK 为饱和渗透系数； s 和 r 分别为饱和含水率

和残余含水率； 为土性相关的模型拟合参数。 
此外，较为常用的渗透系数和含水率与压力水头

之间的数学关系可以用 van Genuchten和Mualem模型

来描述： 

r s r( ) ( ) 1 ( )
mnh h    


        ，  (9) 

2
11

2
s e e( ) 1 1

m

mK h K S S
  
    
   

  ，     (10) 

式中，有效饱和度 e 1/ 1 ( )
mnS h    ，  ，n 和 m

均为与土性相关的模型参数，通常 1 1/m n  。 
1.3  Picard 迭代 

根据式（4），标准的 Picard 迭代法（PI）的矩阵

格式表达如下： 
1, 1, 1 1,( ) ( , )j k j k j k j   A h h f h h  。  (11) 

式中  k 表示 Picard 方法的迭代次数； A为对称的三

对角矩阵；h和 f均为列向量，此外，f的首尾元素包

含了边界条件。 
对于式（11）的求解过程，首先需要在每次迭代

时导出线性方程组，然后使用相关的线性求解方法求

解线性方程组。通常，标准 PI 方法中的线性求解方法

为高斯消元法。求解线性方程组后，式（11）中的系

数矩阵 A需要使用新的解向量进行更新，进而再次求

解新的线性方程组。当相对误差满足如下迭代容差时，

迭代过程终止： 
, 1 ,

,

j k j k

j k











h h

h
  ，      (12) 

式中， 为迭代容差，在这次研究中均设置为 10−8。 

2  改进的 Picard 迭代 
通常，均匀离散过程在一些不利的数值条件下并

不具有很好的数值收敛性，例如降雨入渗到极端干燥

的非饱和土壤中[18-19]。因此，采用了 Chebyshev 形式

的非均匀网格[14]。如图 1 所示，非均匀网格节点坐标

可以表示为 

cos( π / )      ( , 1, 0)
2 2i
L Lz i N i N N       ， (13) 

式中，L 表示土层的厚度，N 表示离散节点的数量。

现在，如图 1 所示，采用 FVM 思想对式（1）进行如

下积分： 

d d ( ) 1 d dE E

W W

i t t t t i

i t t i

ht z K h z t
t z z
             

    。(14) 

进而，可以导出离散化方程， 
1, 1

1/ 2,

1, 1, 1 1, 11, 1, 1 1, 1
11
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WE

j k j
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h hC z
t

K h hK h h
z z 

 
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        








  

 

1, 1,
E W

j k j k
i iK K    。                 (15) 

因此，根据式（15）的标准 Picard 迭代法可以缩

写为 N-PI。一般来说，Picard 方法结合非均匀网格的

收敛速度较慢，计算效率较低。为了提高 N-PI 的计算

效率，常用的加速方法有外推方法，Anderson 加速法[15]

以及多重网格校正方法等。 
2.1  自适应松弛法 

自适应松弛方法也是一种外推方法。首先，当式

（11）中 k > 1时，自适应松弛方法可表达为如下形式[25]： 
1 1( )      (0, 2)k k k k

k k     h h h h  ， (16) 

式中， k 为第 k 次迭代的松弛系数，其大小可以根据

当前迭代步增量 h和先前迭代步增量 h 的广义夹

角 来调整： 

arccos
    
   

h h
h h

  。      (17) 

式（17）中的夹角 反映了数值解的收敛趋势，

锐角时说明收敛情况较好，钝角时则表示发生振荡。

因此，当夹角 为锐角时，应适当增大松弛系数 k ；

当为钝角时，则应适当减小 k 。经过前期试算，采用

以下形式可以得到较好的计算结果： 

1

1

1

2           ( <π/4
              (π/4 <π/2)

/ 2        ( π/2)

k

k k

k

 
  

 










 



）

≤

≥

  。   (18) 

因此，对于每个时间步数，基于 Chebyshev 形式

的非均匀网格的自适应松弛 Picard 迭代方法

（NAR-PI）可以总结如下： 
（1）给出初始解 h0和迭代容差，令 k = 1。 
（2）求解方程（15），并计算当前迭代增量h。 
（3）计算第 k 次迭代的松弛系数 k ：如果 k = 1，

则 k = 1；否则，读取先前的迭代增量h 和松弛系数
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-1k ，并根据式（17），（18）求得 k 。 
（4）使用式（16）对当前迭代步下的计算结果进

行修正。 
（5）计算相对误差，如果满足式（12），迭代停

止；否则，返回步骤（2）继续进行下一次迭代。 
2.2  非均匀两层网格校正法 

两层网格校正法通过误差校正的过程[29]，可以很

大程度的提高 Picard 迭代法的收敛率。结合本文采用

的 Chebyshev 形式的非均匀网格，提出一种基于非均

匀网格的两层网格校正法的改进 Picard 迭代方法

（NTG-PI）。如图 2 所示，描述了非均匀两层网格校

正过程。首先，假设细网格和粗网格的求解向量分别

为 fh 和 ch 。此外，在 NTG-PI 中，使用 Gauss-Seidel
迭代法代替高斯消元法作为基本的线性方程求解方

法，其迭代格式如下 
1 1 1( ) ( )k k     h D L Uh D L f   ，  (19) 

式中，D表示矩阵 1,( )j kA h 的对角矩阵，L和U分别

为矩阵 1,( )j kA h 的下三角矩阵和上三角矩阵。因此，

对于每一时步的 NTG-PI 可以总结如下： 
（1）给出初始解 0fh 和迭代容差，令 k = 1。 
（2）在细的非均匀网格层上，使用初始假设解

0fh ，并按式（19）对线性方程组（15）进行 次迭

代，并计算残差向量： ( ) ( )f f f f f    r f h A h h 。 
（3）将细网格上得到的残差和解向量限制到粗网

格上： c fr Rr ，以及 c f h Rh ，这里的 R 表示从

细网格到粗网格的限制算子。进而，在粗网格上求解

残差方程： c c c( ) A h e r 。 
（4）将粗网格上得到的误差 ce 插值到细网格上

并校正近似数值解： cf f   h h I e ，这里的 I 表
示从粗网格到细网格的插值算子。 

（5）在细网格上，使用初始假设解 f h ，并按式

（19）对线性方程组（15）进行 次迭代，通常取

值为较小的自然数。 
（6）计算相对误差，如果满足式（12），迭代停

止；否则，k = k +1，返回步骤（2）继续进行下一次

迭代计算。 
步骤（2）和（5）可以消除迭代误差的高频分量，

而步骤（3）和（4）通过粗网格校正，可以消除迭代

误差剩下的低频光滑分量。通过上述步骤的多次循环，

期望消除所有误差分量，进而可以使得 Picard 迭代过

程具有更快的收敛率。此外，还需要进一步定义插值

（I）和限制（ R ）算子。正如图 2 所示，节点 i 处的

限制算子 R 可以表示为 

31 2
2 1 2 2 1

( )( ) ( )
( ) ( ) ( )i i i i

i i i

zz zu u u u
z z z 

 
  

  
 。 (20) 

插值算子可以表示为 

2i iu u   ，                 (21) 
2 1

2 1 1
1 2 1 2

( ) ( )
( ) ( ) ( ) ( )i i i

z z
u u u

z z z z 

 
 

     
 ， (22) 

2 2 1i iu u    。            (23) 

 

图 2 非均匀两层网格校正方法的示意图 

Fig. 2 Schematic drawing of non-uniform two-grid correction  

scheme 

此外，选择了 3 个指标，即均方根误差 RSE，相

对误差RE和最大相对误差MRE用以验证所提出方法

的计算精度，分别表达为 
0.52*1

*
1

1RSE
1

N
i i

i i

h h
N h





        
   ，    (24) 

*1

*
1

1RE 100
1

N
i i

i i

h h
N h





  
    

   
   ，  (25) 

1*

*
1

MRE 100 max
N

i i

i i

h h
h





 
  
  

  ，   (26) 

式中， ih 表示为模型数值计算值， *
ih 为模型的精确值。

3 个指标的值越小，表示模型数值计算的精度越高。

为了验证其计算效率，加速比定义如下（以 NTG-PI
为例）： 

PI
PI/NTG-PI

NTG-PI

TS
T

   ，          (27) 

式中， PIT 和 NTG-PIT 分别为迭代方法 PI 和 NTG-PI 的运

行时间。基于上述 Richards 方程的有限体积格式和改
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进的 Picard 法，使用 MATLAB（版本：R2014a）语

言开发了有关非饱和渗流的程序。其中，计算机的

CPU 为 i5-4460。 

3  方法验证 
3.1  测试 1 

这个测试描述了在均质非饱和土中降雨入渗的一

维瞬态渗流[28]，数学模型如图 1 所示，其中坡度  = 0 ，

土层的厚度 L = 10 m。这个测试中 ( )K h 和 ( )h 的数学

模型选择为指数模型，其中参数设置为： = 1×10-4，

s = 0.50， r =0.11，以及 sK = 9×10-5 m/h。模型的边

界条件可以写成如下： 
d( 0)h z h    ，           (28) 

( ) 0h z L    ，            (29) 

式中， dh 代表干燥土壤的压力水头值。假设初始条件

h(z, t =0) = dh = -105 m。 
此外，Tracy 给出了瞬态非饱和渗流的解析表达

式[8]： 
d* *

ana t s
1( , ) lg( ( , ) ( ) e )hh z t h z t h z 


   ， (30) 

式中， 
d*

s ( ) (1 e ) (1 e ) /(1 e )h z Lh z         ，(31) 

 
d

/ 2* 2(1 e )( , ) e
h

L z
th z t

Lc


 

   

1
( 1) sin( )e k tk k

k
k k

z 









 
  

 
   ，       (32) 

式中，t 代表的是模拟时间， s r s( ) /c K    ， k   
π /k L ，以及 2 2( / 4 ) /k k c    。总模拟时间设置为

10 小时，为了验证所提方法的计算精度，节点数分别

取为 100，200 和 400，时间步长取为 0.1，0.05 和 0.01 
h。在这次研究中，参数 设置为 1。 

如图 3所示，将两种迭代方法在N=200和 t =0.01 
h 下得到的数值解与精确解进行了比较。可以看到，

传统方法 PI 得到的数值解与精确解存在较大偏差，尤

其是在时间大于 4 h 后（图 3（a）），这是由于初始条

件 h0= -105 与精确解存在较大偏差，从而使得传统

Picard 方法在数值上不能得到很好的收敛。相反，

NTG-PI 得到的数值解与精确解非常吻合，随着时间

的增加并没有较大的偏差（图 3（b）），这说明提出的

方法 NTG-PI 受初始条件的影响较小。 
如表 1 所示，当 t=6 h 时，可以看到方法 NTG-PI

的 RSE 随着 N 的增加和 t 的减小而减小，数值上更

优于传统方法 PI。此外，NTG-PI 的相对误差 RE 均小

于 PI 的相对误差。比较最大相对误差，可以看到提出

方法 NTG-PI 的 MRE 远小于 PI 的 MRE，相差 10 倍

以上。这说明了提出的方法相比于传统方法 PI，可以

在较小的数值离散节点数下具有较高的数值精度。由

图 4 可见，标准的 N-PI 收敛率（Picard 迭代次数）最

慢，自适应松弛 Picard 法（NAR-PI）和改进方法

NTG-PI 的收敛率相较于 N-PI 均有很大的提高，而

NTG-PI 比 NAR-PI 收敛率更快，这说明了提出的改进

求解方法NTG-PI 相比于传统求解方法 N-PI 具有更快

的收敛率。此外，随着网格节点数 N 的变化，NTG-PI
的收敛率变化不大。正如表 2 所示，提出方法 NTG-PI
相对于 N-PI 的加速比远远大于 NAR-PI 相对于 N-PI
的加速比，相差近 10 倍以上。由于提出 NTG-PI 方法

中参数 的值仅为 1 次，且 Gauss-Seidel 迭代法的计

算量低于高斯消元法，因此所提出方法 NTG-PI 的计

算效率更高。该测试表明，改进方法 NTG-PI 可以在

较少的节点数下获得较高的数值精度，并且在降低计

算成本的同时又具有较快的收敛率和较高的计算效

率。 

 

图 3 不同迭代方法下获得的数值解和精确解的比较 

Fig. 3 Comparison between numerical solutions obtained using  

different iteration methods and exact solutions 
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图 4 比较不同迭代方法的收敛率 

Fig. 4 Comparison of convergence rates for different iteration  

methods 

表 1 t = 6 h 时不同方法的数值精度对比 

Table 1 Comparison of numerical accuracy of different methods at 

t = 6 h 
数值离散

条件 RSE RE/% MRE/% 

N t  PI NTG-PI PI NTG-PI PI NTG-PI 

100 
0.10 0.135 1.6×10-2 5.87 1.330 55.03 2.98 
0.05 0.138 9.1×10-3 6.70 0.570 55.44 3.25 
0.01 0.141 5.9×10-3 7.35 0.032 55.76 3.46 

200 
0.10 0.121 1.5×10-2 4.67 1.460 56.32 1.87 
0.05 0.123 7.7×10-3 5.52 0.710 56.75 0.94 
0.01 0.126 2.0×10-3 6.19 0.100 57.09 0.83 

400 
0.10 0.090 1.5×10-2 2.57 1.490 53.15 1.86 
0.05 0.093 7.7×10-3 3.44 0.740 53.67 0.93 
0.01 0.095 1.6×10-3 4.14 0.130 54.09 0.18 

表 2 在 N= 100 时比较改进方法相对于 N-PI 的加速比 

Table 2 Comparison of speed-up ratios of improved schemes  

relative to N-PI when N= 100 
条件 加速比 

t  N-PI/NAR-PIS  N-PI/NTG-PIS  
0.1 h  3.33 46.69 
0.05 h 1.72 25.99 
0.01 h 1.07 14.12 

3.2  测试 2 
这个测试研究了 Richard 方程的不同土水特征曲

线（SWCC），进而评估了所提出方法的计算性能。

SWCC 的数学模型选择为 Gardner 和 van Genuchten 模

型。本文根据土柱入渗试验中基质吸力和体积含水率

的实测数据，依据 2 种常见的数学理论模型，采用最

小二乘法进行了拟合，相关拟合参数如表 3 所示。正

如图 5 所示，拟合得到的 2 种 SWCC 在趋势走向上基

本一致，都能较好的描述基质吸力与体积含水率之间

的变化规律。此外，van Genuchten 模型的确定系数略

大于 Gardner 模型的确定系数，可知 van Genuchten 模

型的拟合效果比Gardner 更好。通过现场入渗过程监测，

饱和的渗透系数 sK 设置为 5.4×10-2 cm/h。 
进而，利用 2 种模型的拟合参数，采用提出的方

法对两种非线性的 Richards 方程进行了数值求解。这

里，假设土层的厚度 L = 60 cm，初始条件设置为 h0= 
-100 cm，该模型的上下边界条件描述如下： 

( 0) 100 cmh z      ，      (33) 
( ) 0h z L    。            (34) 

总模拟时间和时间步长分别设置为 160 h 和 0.1 
h，离散网格节点数分别取为 120，240 和 480。 

表 3 参数拟合值 

Table 3 Fitting values of parameters 

模型 r  s      n R2 
Gardner 0.02 0.43 0.011 — — 0.945 

van 
Genuchten 0.02 0.43 — 0.014 1.74 0.953 

 
图 5 SWCC 的拟合曲线 

Fig. 5 Fitting curves of SWCC 

图 6 给出了不同 SWCC 下的数值结果，可以看到

两种模型所描述的 Richards 方程的压力水头均随着时

间的增加而趋于稳定，但也有一定差异，在同一深度

上，Gardner 模型所计算的压力水头随时间增加的变

化程度相比于 van Genuchten 模型的要小很多。表 4
总结了提出的方法 NTG-PI 相对于传统求解方法 N-PI
的加速比。可以看到，比较于 N-PI，提出方法 NTG-PI
在不同的 SWCC 下均具有更高的计算效率，其加速比

随着离散节点数 N 的增加而增加。这个例子验证了改

进方法 NTG-PI 在求解不同 SWCC 描述的 Richards 方
程时均具有较高的计算效率，尤其在较多的离散节点

数下。 
表 4 比较不同 SWCCs 下改进方法相对于 N-PI 的加速比 

Table 4 Comparison of speed-up ratios of improved schemes  

relative to N-PI under different SWCCs 

条件 加速比 N-PI/NTG-PIS  
N Gardner van Genuchten 

120 1.66 1.38 
240 2.39 2.30 
480 3.35 4.23 
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图 6 不同 SWCCs 下的数值结果 

Fig. 6 Numerical results for different SWCCs 

4  应    用 
这个例子将改进方法应用于两层土坡在降雨时的

稳定性分析。假设土层 1 和土层 2 的厚度分别假设为

3 m 和 2 m，坡度 = 33°。此外，对于两层土，非均

匀网格节点坐标可以重新定义如下： 
1 1

1 1 1 1cos( π / )    ( , 1, 0)
2 2i
L Lz i N i N N       ，(35) 

2 2
2 2 1 2 2cos( π / )   ( 1, 2, 0) 

2 2i
L Lz i N L i N N        ，

  (36) 
式中，L1和 L2分别是土层 1 和 2 的厚度，N1和 N2分

别表示土层 1 和 2 中的离散节点数量。 
如果边坡的厚度远小于边坡长度，则无限边坡理

论可用于浅层边坡的稳定性分析，安全系数（ SF ）可

以表示为[30] 
2 2

t w
S

t

( cos ( ) cos ( )) tan
cos( )sin( )

c L hF
L

    
  

  
  ，(37) 

式中，c代表有效内聚力，  表示有效摩擦角， t 和

w 分别表示土壤和水的单位重度，L 表示两层土质边

坡的总厚度。这里假设土壤的单位重度，有效内聚力

和摩擦角分别为 19.5 kN/m3、4.6 kPa 和 30°。 
表 5 两层土质边坡的模型参数 

Table 5 Model parameters for two-layer soil slopes 

土层参数 sK /(m·h-1) s  r    n 
土层 1 5.46×10-3 0.4686 0.106 1.04 1.3954 
土层 2 2.25×10-1 0.3658 0.0286 2.8 2.239 

 
图 7 两层土质边坡压力水头的计算剖面 

Fig. 7 Computed profiles of pressure head for two-layer soil slopes 

 
图 8 两层土质边坡 FS的计算剖面 

Fig. 8 Computed profiles of FS for two-layer soil slopes 

使用获得的数值解（ ( , )h z t ）代入式（37）可以

进行边坡稳定性分析。表 5 给出了两土层的 van 
Genuchten 模型参数[10]。底边界条件是地下水位，定义

为 ( 0, ) 0h z t  ，顶边界条件由下式给出： 

1 2

t I      ( )
z L L

hK K q t t
z  

     
 ， (38) 

1 2 0 I      ( )z L Lh h t t   ≥   ，         (39) 

式中， It 代表积水时间， tq 表示当降雨时间少于积水

时间时土壤表面的降雨通量，h0表示达到积水时间后

的定水头。假设 t s2 / 4q K ，h0=0 以及初始条件为 h(z, 
t = 0) = -z×10 m。总仿真时间和时间步长分别为 2 h
和 0.01 h，令节点数 N1 = 60，N2 =40。 
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图 7 显示了压力水头随降雨时间的增加而增大，

而界面处的压力水头值则有更大的增加。与 NTG-PI
相比，传统方法 PI 得到的压力水头随着降雨时间的增

加在界面处有更大的增加。这可能低估了两层土坡在

界面处的安全系数，如图 8 所示。结果表明，降雨过

程中土层结构和性质会显著影响两层土坡中压力水头

的分布，提出的方法 NTG-PI 在分层土的非饱和渗流

模拟中可以获得更加可靠的数值解和更好的边坡稳定

性分析。 

5  结    论 
本文结合 Chebyshev 形式的非均匀网格和两层网

格校正技术提出了一种基于非均匀网格的两层网格校

正法的 Picard 迭代方法，并通过非饱和渗流算例进行

了验证，在这次研究中可得到如下结论： 
（1）非饱和渗流数值求解时，特别是在有限体积

法中，常规均匀网格的空间步长往往较小，才能获得

可靠的数值解。在一些不利的数值条件下，例如入渗

于极端干燥土或渗透系数差异较大的分层土时，这不

仅会使得计算费时，甚至不能很好地改善计算精度。

Chebyshev 形式的非均匀网格使用余弦函数巧妙地加

密边界，同时保持离散节点的数量不变。这种方法可

以大大节省计算成本并获得更可靠的数值解。 
（2）传统 Picard 方法中对线性方程组的求解方

法通常采用高斯消元法，虽然该方法得到的解理论上

是准确的，但随着离散节点数 N 的增加，其计算量呈

N3 数量级增加，计算效率显著降低。改进的方法

NTG-PI中采用Gauss-Seidel迭代法代替高斯消元法作

为基本的线性方程求解方法，求解速度更快，并采用

非均匀两层网格进行误差修正，进一步使得 Picard 迭

代方法获得更快的收敛率。 
（3）数值结果表明，与 N-PI 和 NAR-PI 相比，

提出的方法 NTG-PI 具有更快的收敛率。在极端干燥

的初始条件下，NTG-PI 得到的数值解与精确解具有

较好的一致性。此外，NTG-PI 得到的数值解也可以

很好地描述分层土中界面处压力水头的变化。总而言

之，与传统的 Picard 方法相比，NTG-PI 可以在较少

的离散节点数下获得较高数值精度的数值解，以及具

有较高的计算效率。 
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引入因子分析的结构面粗糙度 RBF 复合参数模型 
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摘  要：结构面粗糙度的表征是预测峰值剪切强度的基础性工作，单一参数无法全面反映结构面的形貌特征，而由各

表征参数并列构成的指标系统是一个存在信息重叠的非线性系统，为此引入因子分析通过正向标准化实现参数降维可

有效剥离交叉信息，同时将正向标准化的指标系统通过 RBF 神经网络结构实现非线性参数的线性映射，实际运行过程

中选取 6 个反映结构面粗糙度的统计参数并建立 JRC 反算关系，构建 76 组训练样本和 37 组测试样本，建立了一个反

映结构面形貌起伏高、起伏角、接触度的多指标复合参数模型，同时固定隐含层神经元的数目从而提高运算速度，通

过实测数据计算相对误差和决定系数进行性能评价。利用样本数据和岩石结构面直剪实验验证了模型的预测精度。最

后讨论了因子分析的适用性和可能的误差分析。 
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RBF composite parameter model for structural surface roughness                
with factor analysis 

YIN Hong, WANG Shu-hong, DONG Zhuo-ran, HOU Qin-kuan 
（School of Resources and Civil Engineering, Northeastern University, Shenyang 110819, China） 

Abstract: The characterization of the structural surface roughness is the groundwork for predicting the peak shear strength. The 

single parameter cannot fully reflect the characteristics of structural surface morphology. The index system composed of some 

single characterization parameters is a nonlinear system with much overlapping information. The factor analysis is conducted to 

reduce the dimension and strip the overlapping information by canonical normalization. At the same time, the standardized 

index system is transformed from nonlinear into linear by the RBF neural network structure. In practice, 6 statistical parameters 

reflecting the structural surface roughness are selected, the inverse calculation of JRC is established, 76 training samples and 37 

group test samples are built. The multi-index composite parameters are established considering the characteristics of 

embossment of joints，such as height, angle and contact degree. In the mean time, the number of neurons in the hidden layer is 

fixed to improve the calculation speed. The prediction accuracy of the model is verified by the sample data and the direct shear 

tests of rock joints. The relative error and determination coefficient are calculated through the measured data to evaluate the 

performance. Finally, the applicability of the factor analysis and possible error analysis are discussed. 
Key words: rock; structural surface; roughness; RBF neural network; factor analysis

0  引    言 
岩体结构受地质作用和工程行为影响常形成削弱

岩体整体强度的结构面，对岩体结构面力学特性和工

程性质的研究一直是岩石力学领域的热点话题。在常

见的工程地质灾害中，结构面的峰值剪切强度是最主

要的控制性指标。研究表明，剪切性能主要受法向应

力和粗糙度控制，同时对于非吻合结构面还受充填物

力学性质和充填度的影响。因此研究的核心聚焦在表

征粗糙度系数（JRC），Barton 和 Choubey 基于视觉直

观确定的标准轮廓线JRC值被国际岩石力学学会认定

为标准方法[1]，形式上，粗糙度系数是抗剪强度和法

向应力的导出参数，即 f n(JRC) ( ) /f c   ，实质

上是对结构面抵抗剪切向相对位移的几何形貌特性的

描述。对于前者，利用试验反算的办法获取精确 JRC
值是一种舍本逐末的思路[2]，但能够为其他表征模型

通过反算 JRC 建立对比验证标准，具有一定的实际价
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值。国内外学者通过定量表征与剪切行为相关的结构

面形貌特征，从而建立十多套强度预测模型。二维层

面，以结构面剖面轮廓线的几何特征为参数，发展出

反映起伏高（RMS、CLA、MSV、SDh）、起伏角（Z2、

Z3、Z4、SDi）的统计参数[3-5]，并通过积分和差值推

广到三维。利用分形思想通过试验建立分形维数 D 值

与 JRC 映射关系能够有效避免采样间距的不利影响，

但受分形方法的多样缺乏统一性。为解决分形维数对

尺寸效应的敏感性，易成[6]提出了 dR 指标和形状因子

 的双参数模型。除此之外，唐志成等[7]提出角粗糙

度 R 反映剖切轮廓线长度和角度对粗糙度的影响，孙

辅庭[8]基于分形截距 0lnA  构造了引入平均抵抗

角的参数SRI。上述二维表征本质上依旧属于JRC-JCS
模型的推广，无法反映空间几何形貌。与二维向三维

展拓的思路不同，Tang 等[9]通过改变光线照射结构面

表面的角度得到一系列不同光亮面积的二值图像，经

计算像素点数提出了光亮面积比 BAP 参数表征粗糙

度。葛云峰等[10]提出了引入能量原理的粗糙度表征思

路，Chen 等[11]利用面积覆盖法提出了基于多重分形理

论的粗糙度参数  和 D 反映谱宽和广义阈值宽度。

上述表征参数在理论上定义了结构面三维粗糙特性，

但无法建立峰值抗剪强度模型。蔡毅等[12]利用凸体微

元迎剪向和水平向的投影面积比 PAPI 定义了反映潜

在接触面积的粗糙度参数。Grasselli 等[13]在大量直剪

试验的基础上，提出了耦合方位角信息的视倾角 * 概

念，通过分布参数 C 和迎剪向凸体最大可能接触比 *A


定义了粗糙度参数 * / C ，并建立了对应的峰值剪切

强度预测模型，Tatone 等 [14]进一步修正为 *
0 max /A   

( +1)C ，国内外学者由此发展出一系列强度预测模型，

Grasselli 粗糙度系统被认为是真正意义上的三维表

征。 
结构面的粗糙度是一个复杂的多元非线性特性，

前述的表征无论是在二维还是三维层面都只反映了剖

面轮廓线或者结构面表面微元凸体的某一特性，被广

泛认可的 Grasselli 粗糙度系统实质上也是微元凸体起

伏角特性在空间内面积分布的表征。Hong 等[15]报道

了单一指标估算 JRC 值普遍偏低的现象。因此部分学

者认为应当采用多指标表征结构面粗糙度，李化[16]

选取了 12 个相关指标、宋磊博[17]提出了 3 指标联合

粗糙度参数 SC、李化等[18]考虑起伏度和伸长率特征

建立双参数模型，除此之外还有其他学者提出了不同

的多参数表征方法[19-21]。这些模型各指标之间存在信

息重叠，指标系统中存在多个描述同一个几何性质的

指标，各指标在描述结构面形貌几何性质时不具有独

立性而表现为表述信息的重叠，并未完全抓住本质特

征，且仅通过简单回归或拟合的方法无法解决非线性

问题。 
近些年，基于人工智能和深度学习的智能算法普

遍应用在岩土工程领域[22-23]，为解决复杂非线性问题

提供了新思路，在结构面粗糙度表征方面，Wang 等[24]

利用因子分析和支持向量机开展多参数分析提供了一

个有益尝试。本文以前述的结构面粗糙度参数为基础，

引入因子分析降维剥离重叠信息并建立粗糙度表征的

RBF 神经网络模型，通过样本数据和实证数据基于

JRC 标准值验证模型的有效性。 

1  因子分析 
1.1  指标正向标准化 

由多项不具有独立性的统计参数构成的指标系

统，通过因子分析可以实现降维和公共因子的提取。

为有效剥离逆向指标和量纲的不利影响并且尽可能多

的保留原始信息，在分析过程中有必要将多项相关指

标进行正向化和标准化，原理如下： 
*

2

1

( )

1 (
1

ij ij i i

n

i i i i
j

X x S

S x
n



 


 



    
 ）

  ，  (1) 

max

max min
i ij

ij
i i

x x
X

x x
 



  。             (2) 

式中  i jx 为第 i 个指标的第 j 个原始参数； i 为第 i
个指标的平均参数； iS 为第 i 个指标的标准差； i 为

第 i 个指标的方差； *
ijX 为指标 i jx 的标准化参数； m ax

ix
为第 i 个指标中的最大值，即  max maxi ijx x ； m in

ix 为

第 i 个指标中的最大值，即  max maxi ijx x ； ijX 为指

标 i jx 的正向化参数；其中，i =1,2,…,m，j=1,2,…n。 
1.2  公共因子的提取[25] 

将标准化后的指标系统定义为一个 n 维总体
* * * T
1 2= nX X X* （ , , , ）X ，且定义 

均值为 T
1 2 n( )   , , ,μ ； 

协方差 ( )ij n n D ； 

相关系数 ( )ij n n R ； 

其用于因子分析的统一形式表示为 
+ *X F e    ，                (3) 

*
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式中，F为公共因子矩阵 T
1 2( )mF F F , , ,F ，一般

的m n= ； 为载荷矩阵 n m( )ij  ；e 为特殊因子

向量 T
1 2, , , me e e （ ）e 。 

为降低运算的冗余度，通常可设定公因子和特殊
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因子具有独立性，且公因子具有标准统计量，因此对

于式（3）做基本假设： 
（1）对于公共因子设 ( ) m mD F E ； 

（2）对于特殊因子设 
1( ) mE  0e ， 2 2 2

1 2( ) diag , nD    （ , , ）e ； 

（3）对于公因子和特殊因子设 ( , ) 0 F e 。 
公因子提取的核心在于载荷矩阵的确定，主成分

分析法（PCA）是应用范围最广的计算方法，其基本

假设在于指标系统变量构成公因子的线性组合，以方

差值作为权重，使得公因子能够尽可能的反映指标系

统的原始参数的方差，并依次反映方差值的降序变化。

计算方法如下： 
（1）构造 *X 的指标的系统矩阵 

* * * *
1 11 12 1
* * * *
2 21 22 2

* * * *
1 2

m

m

n n n nm

X x x x
X x x x

X x x x
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   
      

*




    


X   ，  (5) 

式中， *
ˆij i

ij
i

x x
x




 ， ˆ jx ， 为指标系统中第 i 个指标的

平均值和标准差。 
（2）计算 *X 的相关系数矩阵 

T( )( )
1ij n np

n 


* *
* X XP   。     (6) 

（3） *P 的相似对角化 
0 *P E   ，              (7) 

T   * * *
*

P P P
P   ，            (8) 

式中， *P
为特征向量矩阵， *P

为特征值矩阵。 
（4）计算载荷矩阵 
( )  ( 1,2 , ; 1,2 , ) ij n m ij j ji i m j n       ， , , 。

 
(9) 

（5）确定 m 值，设定贡献率为 90% 

1 1
0.9m n

j jj j
 

   ≥   。       (10) 

（6）计算公共因子 
* T 0( ) , 1,2i i jF X b j m  , ,   ，    (11) 

0
j j j

j

b b b

b b

 

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*P

  。              (12) 

2  RBF 神经网络 
RBF（radialbasisfunction）是一种基于多变量差值

径向基函数建立的神经网络结构（图 1），通过三层网

格以此进行非线性向线性的跨层变换，有效提升学习

效率的同时避免了局部极小的问题。与隐含层神经元

数目随进程反馈而变化的算法相比，本文采用的确定

神经元算法效率更高。 

 

图 1 RBF 神经网络结构 

Fig. 1 Structure of RBF neural network 

算法的学习步骤如下： 
（1）确定径向基函数中心 
定义 *X *Y 分别为样本输入矩阵和输出矩阵。 

* * *
11 12 1
* * *
21 22 2

* * *
1 2

m

m

n n nm

x x x
x x x

x x x

 
 
 
 
 
  

*




   


X

* * *
11 12 1
* * *
21 22 2

* * *
1 2

m

m

n n nm

y y y
y y y

y y y

 
 
 
 
 
  

*




   


。Y

 
(13) 

*
ijx 为输入样本第 i 个指标的第 j 个样本； *

ijx 为输

出样本第 i 个指标的第 j 个样本；m 为训练样本数。

径向基函数中心为 
T( )C  *X   。            (14) 

（2）确定隐含层阈值 
T

11 12 1( , , , )mb b b1 b   ，      (15) 

式中， 11 12 1
RBF

0.8326
mb b b

sp
    ， RBFsp 为径向基函

数的扩展速度。 
（3）确定跨层权值和阈值 
由式（14），（15）可计算隐含层的输出值： 

 
2

1,2

exp( )

i

i i

a i m

a C b

  


   
*
i

， , ,A

X
  ，    (16) 

式中， * * * T
1 2 3( , , , )i i ix x x*

i X 为第 i 个指标的训练样本

向量。 
引入一个连接权值矩阵 W 

11 12 1

21 22 2

1 2

m

m

n n nm

  
  

  

 
 
 
 
 
 




   


w   。    (17) 

设输出层阈值为 
T

2 21 22 2( , , , )nb b b b   。     (18) 

经网络结构运算可得 
   2 ;  *W b A E Y   。      (19) 

解得 
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 ;
(:  ,1: )
(:  , 1)

m
m




 
  

*

2

Wb Y A E
W Wb
b Wb

  。       (20) 

式中，（：,1:m）表示取矩阵的所有行和 1 到 m-1 
列， (:  , 1)m  表示取矩阵的所有行和第 m 列。 

因子分析将输入的多个参数转化为两个公共因

子，从而降低了输入端的维度，RBF 本质是神经网络，

输入端参数的减少将直接优化运行性能，同时经过因

子分析后的参数具有了独立性，这对于神经网络的分

析具有降低输入端模糊性的作用。 

3  粗糙度 RBF 复合参数模型 
3.1  指标系统及样本集构建 

RBF 复合参数模型的本征目标是利用多个能够

较好反映结构面某一特性的指标通过 RBF 神经网络

结构预测 JRC 值（图 2）。 

 
图 2 RBF 复合参数模型预测 JRC 的流程图 

Fig. 2 Flow chart of JRC predicted by RBF composite parameter  

model 

指标系统的构建需要做如下假定： 
（1）指标系统应当符合 Barton 所建立的结构面

粗糙度系数（JRC）的宏观物理定义。 
（2）指标系统由表征单一物理几何特性的单参数

组成，各构成指标可具有相关性。 
（3）构成指标能够与 JRC 建立明确的数学关系。 
（4）指标系统尽可能涵盖已知的全部特性表征参

数。 
国内外学者建立了十余个粗糙度的表征参数，通

过前述约定，本文选取表征起伏高、起伏角的 5 个二

维参数 aveR ， iSD ，SF， avei ， 2Z 构成指标系统，需

要说明的是 SF虽然形式上被认为是一个综合参数，但

实质上可视为表征起伏高离散性特征的单一参数。同

时为使指标系统能够在一定程度上反映更多的形貌特

性，在 5 个二维参数之外增加一个反映视倾角空间分

布的粗糙度指标 *
max /( 1)C  ，事实上 Grasselli 所建立

的粗糙度指标依旧是从二维出发向三维的展拓，实质

上依旧是起伏角度的分布统计，但是由于对分布规律

的处理考虑到了累积的特性，使得其二维和三维的转

化依可以通过求导与积分实现，加之充分表达了剪切

方向的调制，使得该指标具有了描述接触度的作用，

这一点也将在下文加以讨论。因此在指标系统中选用
*
max /( 1)C  的二维定义，即 

* 2D
max /( 1)C （ ）   。          (21) 

另一方面，为简化运算，注意到分布参数C 的调

控作用，可将式（21）进一步简化[26]为 
2D *90 /( 1)C （ ）   ，          (22) 

式中，C*为相对分布参数，为方便书写将式（22）简

化为 *
2DC 。至此，构建了一个包含 6 个参数的结构面

粗糙度指标系统并建立起与 JRC 的映射关系（表 1）。 
对应于指标系统的样本集的数据获取是一个核心

环节，样本集由学习样本和测试样本构成，为充分体

现学习样本的代表性，同时间兼顾学习与测试的样本

形式的一致性，将Barton等[27]和Grasselli[28]报道的113
条（文献中的 120 条剖面轮廓线中，有 6 条的部分数

据缺失，长度远小于 70 mm）剖面轮廓线分为两部分，

其中 76 条作为学习样本，37 条作为测试样本。 
需要说明的是，不同来源的剖面轮廓线长度略有

差距，但由于均为实验室小尺度范围，未超过尺寸效

应的敏感阈值[29]。各轮廓线及与 JRC 的映射关系式的

采样间距均为 0.4 mm，同时 JRC 值均为实测值，由

直剪试验结果反算得到。 
表 1 RBF 指标系统及 JRC 计算式 

Table 1 RBF index system and formulas for JRC 

指标 定义式 JRC 计算式 

CLA
 1

1 i N
ii

y
N



  2.76 78.87CLA  

iSD  

1/ 2
1 2

1

1
ave

1

1arctan
1

tan

i N

i

i i

i i

N
y y i
x x





 







  
    


   

 （ ）

 i1.04 SD2 4.733  

SF  
2

11

1 ( )
1

i N
i ii

y y
N





   37.63 16.5lgSF  

pR  

1 2 2 1 / 2
1 11

1
11

[( ) ( ) ]

( )

i N
i i i ii

i N
i ii

x x y y

x x

 
 

 



  





 

p229.44 226.94R   

2Z  
2

1 1
1

1

1
1

i N i i
i

i i

y y
N x x

  




 
   

  232.69 32.98lg Z  

*
2DC  2D *90 ( 1)C （ ）  0.7*

2D3.95( ) 7.98C   
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3.2  样本数据因子分析 

将建立的样本集数据经由标准正向化（1.1 节）输

出吧标准化样本。经由式（6）计算得到相关系数矩阵

（表 2）。计算相关系数矩阵的特征值（式（8））分别

为 5.617，1.041，0.116，0.067，0.043，0.008，根据

2.2 节，因子分析的实质是方差贡献率定权的过程，在

实际计算中，转化为相关系数矩阵特征值数值百分比

的计算过程。如图 3 所示，公共因子 1 和 2 的累计方

差贡献率超过了预设的 m=0.9，公共因子 3～6 的方差

贡献率和累计方差贡献率都很低，因此可将公共因子

1 和 2 列为最终公共因子 F1，F2。 
表 2 相关系数矩阵 

Table 2 Matrices of correlation coefficient 
指标 *SDi *Rp *Z2 *SF *CLA *C2D 

*SDi 1      *Rp 0.953 1     *Z2 0.986 0.947 1    *SF 0.875 0.997 0.967 1   *CLA 0.742 0.756 0.856 0.84 1  *C2D 0.642 0.912 0.653 0.756 0.954 1 

事实上，对于公因子 F1，F2还需要确定其对应的

物理含义，这是进行 RBF 神经网络运算的首要前提，

在 SPASS 分析软件中，通过旋转载荷矩阵将各载荷系

数向 0～1 靠近，由此确定的载荷矩阵如表 3 所示，这

表明 F1在大比重上表征剖面轮廓线的起伏角特征，F2

在大比重上表征剖面轮廓线的起伏高特征。 

 

图 3 公共因子的（累计）方差贡献率分布图 

Fig. 3 Distribution of (cumulative) variance contribution rate of  

common factors 

表 3 旋转后的载荷系数 

Table 3 Load coefficients after rotation 

指标 *Z2 *SDi *Rp *C2D *SF *CLA 

F1 0.873 0.802 0.786 0.694 0.432 0.537 

F2 0.462 0.411 0.364 0.679 0.927 0.934 

特别注意到 SF 在 F1～F2因子的趋向中具有与表

征起伏高的参数 CLA 同样的趋势，再一次表明前述

“SF 只是在形式上具有综合参数的意义，实质上反映

的起伏高的特性”观点的正确性。计算结果显示引入

的 *
2DC 参数在 F1～F2因子的趋向中表现出两方面的共

性，有关分析在后文中讨论。 
由表 3 可得到因子模型。 

1 2F F  * X   ，            (23) 
* X 对应表中的6个指标， ， 对应表中的荷载系数。

在 MATLAB 中经由最小二乘求解上述超定方程（式

（23））即可得到公因子 F1，F2。 
3.3  RBF 多指标复合参数模型 

利用 MATLAB 中的神经网络工具箱能够方便地

创建 RBF 神经网络的学习和测试，将经由因子分析得

出的公因子 1F ， 2F 作为输入参数，对应的实测 JRC
值作为输出值搭建 RBF 神经网络。特别的，由于 RBF
网络对隐含层神经元个数具有一定的敏感性，通常情

况下 RBF 神经网络默认神经元的个数会随运行过程

的迭代次数逐渐增多，与之相对应的阈值被不断重新

赋值，由此带来的附加运算时间大幅增加。因此，本

文将神经元个数固定，即为样本数量 76，由此带来的

系统误差将在下文中讨论。径向基函数的扩展速度需

要通过预学习确定，判别标准为决定系数 R2。由图 4
可以看出径向基函数的扩展速度设置为 0.3 时，结构

的性能最佳。 

 

图 4 R2-Spread 关系图 

Fig. 4 Relationship between R2 and spread 

基于上述设置和学习样本经 RBF 神经网络生成

了一个 JRC 的预测模型，其与实测值的对比见图 5，
均方差为 0.03，最大相对误差为 1.57，由此表明经由

RBF 神经网络构建的粗糙度复合参数模型较好的反

映指标参数和 JRC 的映射关系。 
为进一步验证模型的准确性，利用测试样本输出

JRC，并通过指标系统与 JRC 建立的映射关系反算单

参数下同一样本的 JRC 值，与实测值做对比。如图 6
所示，利用单参数反算得到的 JRC 值相较于实测值普

遍偏差较大，且对于同样表征起伏角特征的参数，其

反算值也有较大差距，这表明利用单一统计参数表达

结构面粗糙度特征的路径是困难的。 
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图 5 基于学习样本 JRC 预测值与实测值的对比 

Fig. 5 Comparison between predicted and measured values of JRC 

 based on learning samples 

 

图 6 基于测试样本 RBF 模型和单参数模型 JRC 预测值的对比 

Fig. 6 Comparison of predicted values of JRC between RBF  

       model and single-parameter model based on test samples 

4  RBF 多指标复合参数模型的试验验证 
3.3 节中分别利用学习样本和测试样本对 RBF

多指标复合参数模型作了两个维度的验证，一方面

验证 RBF 神经网络自身的稳定性；另一方面验证了

模型对于单条结构面剖面轮廓线的 JRC 值预测精

度。但对于实际而言，结构面是一个三维的粗糙面，

以此需要验证本文所建立的模型对于预测三维结构

面粗糙度的适用性。通过岩石结构面直剪试验做进

一步的直接验证。 
4.1  试验设计 

（1）获取结构面物理模型 
人工取石经由巴西劈裂的方法生成不规则吻合结

构面。岩石选取两种岩性 4 种类型的试样共计 12 组。

岩石试样中，一种岩性为砂岩，取自辽宁营口大石桥

市某岩质边坡，一种岩性为花岗岩，细分为蒙古黑、

大帅红、芝麻白 3 种，其抗压强度不同，均产自辽宁。

首先将试样加工为 100 mm×100 mm×100 mm 的立

方体，注意保证相对面的平齐度以及棱线的垂度，为

避免无法置入剪切盒以及剪切过程中由于发生剪胀引

起的塞盒，试样裁切完成后应当适当打磨。在任意平

面内确定中心线，并做标记作为巴西劈裂的施力指示。

劈裂前应使用保鲜膜围裹试样以避免劈裂后试样上下

盘分离坠落造成结构面的损坏。按要求依次安装试样、

承压板、垫片和上下刀刃，注意试样的摆放位置务必

要精准对其刀刃。劈裂过程以 0.4 mm/min 的位移加载

速率完成结构面的生成，筛选基准面与水平面符合较

好的结构面试样编号，形成样本，如图 7 所示。劈裂

过程中应当同时记录极限压力以计算抗拉强度。 

 
图 7 经巴西劈裂产生的 12 组结构面样本 

Fig. 7 12 groups of joint samples generated by Brazil splitting 

需要说明的是，各岩石式样结构面分为上下两

盘，按所属岩性和岩石种类做如下命名： 
MN-PX  ， 

式中，M 为所属岩性，有两个定义：G 为花岗岩英

文首字母，S 为砂岩英文首字母；N 为岩石种类，

针对同一岩性的岩石有 3 个定义：Q 为蒙古黑所示

青色的拼音首字母、H 为大帅红所示红色的拼音首

字母、B 为芝麻白所示白色的拼音首字母；P 为试

样序号；X 为结构面上下盘序号。 
（2）获取结构面数字模型 
对 4种类型 12组共计 24个结构面进行三维扫描。

扫描设备来自东北大学土木工程系虚拟仿真试验室的

三维扫描仪，型号为 VTOP 300T，采用结构光三维扫

描原理，由一个数字光栅投射装置和两个工业摄像头

（CCD）构成（图 8），其工作机制为将编码光栅条纹

投影到物体表面，左右两个工业摄像机拍将摄到的条

纹图像输入到计算机中，然后根据光栅前后的形状变

化利用三角法精确计算出物体表面大量采样点的空间

坐标，亦即点云模型。 
将前述的 12 组共计 24 个岩石结构面试样按编号

依次测量，形成点云数据，为同时兼顾点云模型的质

量和规模，本文所测量的结构面沿不同方向测量拼接

8～10 次，点云规模在 100～130 万个点之间。由于扫

描过程无法直接略去非结构面的其余平面，因此需要

利用后处理软件通过拟合平面的方式提出所需的结构
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面模型；由于形貌测量过程中，工作环境不可避免的

产生震动、光线和噪声影响，由此会导致结构面模型

发生肉眼不可查的微小抖动，形成噪点，也需要通过

后处理软件降噪；除此之外，测量过程中为保证结构

面形貌的完整性，需要进行多次拼接测量，会使得部

分点数据重叠，同时会有极特殊的盲区出现各次测量

均无法测得的情况，以及不同采样间距间点云的稀疏

和调整都需要后处理软件进一步优化和完善。 

 

图 8 实验室获取结构面三维形貌的采集设备 

Fig. 8 Equipments of obtaining three-dimensional morphology of  

joints in laboratory 

本文的后处理软件选用 Geomagic Studio 和 Uni- 
graphics NX。Geomagic Studio 可以实现结构面点云模

型的去噪、采样间距调整、插值封装和点云稀疏，同

时可以对数据坐标进行变换。Unigraphics NX 可以实

现结构面剖面轮廓线点云数据的提取。 
（3）获取结构面近似三维预测和实测 JRC 值 
以 S-A1号结构面，沿剪切方向以 1.6 mm 为间距

提取 62 条剖面轮廓线（图 9），分别计算相关参数，

按本所述的方法获取每条剖面轮廓线的 RBF 值，即

JRC预测值，以平均值作为结构面的三维 JRC预测值，

与根据对应直剪试验值，经由式（24）反算出的 JRC
值对比验证。需要说明的是按上述方法获取的 JRC 实

测值是三维值，本文在 3 MPa 法向压力下通过室内直

剪试验测得其峰值剪切强度为 3.4 MPa，利用式（24）
反算出的 JRC 值为 6.53，其中 JCS 和 分别基于现场

回弹试验和倾斜试验获取。 
n b

n

arctan( / )
JRC

lg(JCS/ )
  




   。      (24) 

4.2  试验结果： 
利用上述的方法，以 S～A1号试样为例，分别计

算 62 条剖面线各参数的 JRC 预测值（表 4），与经由

直剪试验反算的 JRC 值相比，RBF 模型反算的 JRC
值更为精确，误差仅为 2.9%～7.86%。 

利用同样的办法可以计算得到给结构面试样的

预测相对误集中在 3%～11%之间。差碍于篇幅，其余

试样的具体计算结果不再赘述。 

 

图 9 用于计算 JRC 值的剖面轮廓线提取 

Fig. 9 Profile line extraction used to calculate JRC value 

表 4 基于不同方法测算的 S～A1号试样结构面 JRC 值 

Table 4 JRC values of S-A1 joints measured by different methods 
指标 最小值 最大值 平均值 实测值 相对误差/% 
RBF 4.01  8.69 6.34 6.53 2.9～7.86 

Z2 2.13  9.02 4.78 6.53 26.7～38.1 
Rp 3.87  9.34 5.20 6.53 0.3～43.02 

SDi 3.45 10.78 7.94 6.53 21.6～37 

5  讨    论 
5.1  *

2DC 参数的物理意义 

引入的 2D *90 /( 1)C （ ） 参数在因子分析的过程中

对于提取的两个公共因子 F1，F2同时具有较高的趋向

性，表明该参数可以同时反映结构面粗糙表面的起伏

高和起伏角两个特性，而事实上在三维层面
*
max /( 1)C  反映的是结构面表面凸体微元视倾角的

分布，是一个表征迎剪向的起伏角面积分布的特征参

数，但从三维退至二维，面积分布转化为了线分布，

使得该指标同时具有了反映起伏高和起伏角的特性。

进一步分析表 3 中的数据， 2D *90 /( 1)C （ ） 的载荷系

数无论对于 F1 还是 F2 均非极大值或极小值（旋转后

的载荷系数应当进一步向 0～1 趋近），处于中间值，

这表明 2D *90 /( 1)C （ ） 无论是表征起伏角还是起伏高

都不是最佳参数。进一步注意到该参数是由 Grasselli
三维形貌参数系统构成，这一系统最重要的的表征特

点是定义了接触度的概念，用最大潜在接触比表征，

因此 2D *90 /( 1)C （ ） 应当表达接触度的特征更为准

确，这也解释了公共因子物理特性与指标特征类别重

合的现象，有关接触度特征的研究有待进一步加深。 
5.2  因子分析的适用性 

通过因子分析，RBF 神经网络在输入端用 2 个反

映一定物理含义的公共因子代替由 6 个指标构成的指

标系统，降低指标数量的同时也消除了量纲的负面影

响，有效改善了 RBF 神经网络的性能，但因子分析的

结果是否能够全面反映指标系统的特性需要进一步讨

论。 
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一方面需要评估因子分析的结果对指标系统原始

信息的表达程度。指标系统与 JRC 可以建立映射关系

JRCX ，需要说明的是与表 1 中的通过实证数据拟

合得到的反算式相区别，这里的映射关系反映的是两

空间的实质数学关系，不一定能够用简单的显式函数

关系式表达。式（6）构造的相关系数矩阵实质上构造

了正向标准化后的指标系统各样本值的方差，因此该

矩阵的特征值的数值大小反映的是对方差向量的影响

程度，即对方差的贡献量。方差反映某一指标在不同

样本数据下的稳定程度，再数学表达上可以找到与指

标参数值的正相关关系 x  ，由此建立下述映射关

系： 
JRCdJRC JRC

x  
 

 


  。     (25) 

该映射反映了指标系统的方差数据波动对JRC空

间的影响程度，这一数学意义支持了引入因子分析的

目的，即提取对 JRC 值影响程度较大的因子（物理属

性）。因此，通过特征值占比反映的各因子对方差的贡

献率能够衡量对原始信息的表达程度。根据图 4 可知，

F1，F2 的方差贡献率为 81.502%和 15.098%，累计贡

献率超过 90%，表明因子分析对于结构粗糙表征指标

的信息有较好的保留。 
另一方面需要评估因子分析的结果是否符合一般

公理，具体而言是提取的公因子是否能够正确反映原

指标与 JRC 值的定性变化规律。为此需要对公因子与

JRC 值的变化趋势进行对比分析。将训练样本按 JRC
实测值升序排列，同时计算对应的公因子 F1，F2，3
组数据同时按升序排列后的样本序数绘制在同一图

中。图 10 直观显示了公共因子与 JRC 值具有相同的

变化趋势，即符合“起伏角、起伏高越大，则对应结

构面粗糙程度越大，JRC 值也越高”的一般公理。 

 

图 10 公共因子与 JRC 值趋势对比 

Fig. 10 Comparison between common factor and JRC value trend 

另外本文的目的是通过多参数提升JRC值的预测

精度，因此需要衡量因子分析对预测精度的影响。通

过计算，未经因子分析得出的相对误差略高于经过因

子分析得出的相对误差，高出相对误差为 3%。 
综上所述，因子分析应用于结构面粗糙度的分析

重具有较高的适用性，虽然对于预测精度提升的贡献

不明显，但能够有效改善神经网络结构的性能，加快

运算速度。同时利用因子分析找到影响结构面粗糙度

的关键性因素具有重要的理论意义。 
5.3  误差分析 

RBF 复合参数模型的预测值无论是测试样本还

是学习样本与实测值具有一定的误差。由 4.2 节可知

因子分析过程并未大幅度影响预测误差。正向标准化

的过程会产生系统性的数据信息缺失，可以通过数学

计算严格量化。最不稳定的误差来源于架构 RBF 神经

网络时固定隐含层神经元个数所引起的误差，但综合

最终结预测结果来看，这种误差也是在精度允许范围

内的。 

6  结    论 
（1）引入因子分析可有效降低指标系统的维度，

同时可以大概率保留原始信息，对于处理结构面粗糙

度表征的信息重叠问题具有较高的适用性，同时因子

分析的结构也解释了 SF 和 C2D参数的表征含义。 
（2）利用 RBF 神经网络结构对具有非线性特征

的结构面粗糙度指标系统进行 JRC 值预测，形成的

RBF 复合参数模型充分反映了结构面起伏高、起伏角

和接触度的性质，实证结果的相对误差缩小至 11%以

下，说明 RBF 复合参数模型预测 JRC 值是有效的。 
（3）通过固定 RBF 神经网络隐含层神经元的数

目可以有效提升结构的性能，缩短运算时间，由此带

来的误差属于可接受的范围。 
（4）与联合参数相比，本文建立的复合参数可以

避免权重的赋值这一主观过程。 
考虑到样本自身的不稳定性，对于 RBF 复合参数

模型仍需要大量的基于实测结构面信息的学习样本，

同时将真正三维的表征参数和二维参数统一值模型中

需要进一步研究，接触度参数也值得进一步关注。 
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磨料水射流冲击孔隙岩体的 SPH 模拟研究 
周新超，马小晶

*
，廖翔云，齐思维，李宏煜 

（新疆大学电气工程学院，新疆 乌鲁木齐 830047） 

摘  要：针对磨料水射流冲击含孔隙岩体的动态过程，依据光滑粒子流体动力学（smoothed particle hydrodynamics, SPH）
方法，将含磨料颗粒的水射流和具有孔隙的岩体离散为一系列的粒子，分别引入 NULL 型和 H-J-C 型本构关系描述磨

料水射流和岩体的力学特性，建立了磨料水射流冲击孔隙岩体模型，通过模拟射流冲击岩体问题，并与已有研究结果

进行对比验证了所建模型的有效性，在此基础上，着重对磨料水射流冲击含孔隙岩体的动态破损过程进行模拟研究，

分析了岩体的孔隙特性和射流参数对岩体破损效果的影响。计算结果表明，孔隙的尺寸和分布情况会影响岩体破损坑

的形状，孔隙度对岩体的破损程度影响较大，其他因素对岩体的破损效果具有不同程度的影响。研究结果可为工程中

提高射流破岩效率提供理论依据。 
关键词：光滑粒子流体动力学；磨料水射流；离散孔隙构建；填充物；随机分布位置  
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Numerical simulation of abrasive water jet impacting porous rock based on                
SPH method 

ZHOU Xin-chao, MA Xiao-jing, LIAO Xiang-yun, QI Si-wei, LI Hong-yu 
(College of Electrical Engineering, Xinjiang University, Urumqi 830047, China) 

Abstract: Shale contains pores. The abrasive water jet technology is used to extract oil and gas resources inside the shale, and 

the impact process is affected by the pores. For the damage process of abrasive water jet impacting the pore-containing rock, 

according to the basic principle of smoothed particle hydrodynamics (SPH) method, the abrasive water jet and the 

pore-containing rock are discretized into a series of particles, and a dynamic model for the abrasive water jet impacting the 

pore-containing rock is established by the constitutive relationship of NULL and H-J-C to describe the mechanical properties of 

abrasive water jets and rock respectively. The effectiveness of the established model is verified and analyzed by simulating the 

impact of abrasive water jet on the rock and comparing with the existing research results. On this basis, the dynamic damage 

process of the abrasive water jet impacting the pore-bearing rock is simulated, and the effects of pore characteristics and jet 

parameters on the damage degree of rock are also analyzed. The simulated results show that the velocity of abrasive water jet 

and porosity of rock have significant effects on the breaking process of the rock, while the size and distribution of the pores can 

affect the breaking shape of the rock, and other factors have different influences on the damage degree of rock. The research 

conclusion can provide theoretical support for improving the rock-breaking efficiency of water jet in engineering. 
Key words: SPH method; abrasive water jet; construction of discrete pore; filler; random distribution location

0  引    言 
页岩油是一种在中国存储量较丰富且仅次于石油

的油气资源[1]。为了满足中国日益增长的能源需求，

大力发展页岩产业和页岩开采技术是十分必要的。射

流破岩技术能够大面积且有导向地碎裂储层岩体，方

便页岩气和煤层气等油气资源的解吸与渗流，已被广

泛应用于页岩的开采领域[2-3]。 
目前，国内外学者已对磨料水射流破岩问题展开

了大量的研究[4-6]，但由于射流和岩体具有不同的物理

属性和力学性能，尤其是岩体中还存在着大量的孔隙[7]，

再加上磨料颗粒对岩体的冲蚀作用，使得岩体的变形

破损机制变得极其复杂[8]。因此，开展磨料水射流冲
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击破岩的研究，并对含有孔隙结构岩体的破损过程进

行分析，能够为射流破岩开采技术的优化和完善提供

一定的理论依据。 
随着计算机技术的发展，数值模拟方法已经成为

研究射流破岩问题的有效手段之一[9-10]。黄中伟等[11]

基于有限元法模拟了液氮磨料射流冲击岩体的过程，

发现冲击是岩体破损的主要因素。庄欠伟等[12]应用有

限元方法模拟研究了磨料水射流冲击钢筋和混凝土的

过程。穆朝民等[13]使用网格法构建了岩体，并分析了

在受到磨料水射流冲击后岩体的损伤演化过程。由于

网格类的数值方法在模拟大变形等问题时存在着网格

畸变的情况，因此，近年来无网格方法得到了大量的

关注并广泛应用于射流破岩问题的研究。 
光滑粒子流体动力学（smoothed particle hydro- 

dynamics，SPH）方法作为一种典型的无网格粒子方

法，在处理大变形、应力局部化等问题中具有一定的

优势，被广泛采纳并应用于冲击大变形和流固耦合等

领域。刘勇等[14]运用 SPH 方法模拟分析了磨料空气射

流破岩的冲蚀过程。李世杰等[15]采用 SPH 方法模研究

了不同直径的水射流对土壤冲蚀坑的影响。赵健等[16]

将 SPH 方法和有限元方法进行耦合，模拟分析了磨料

水射流冲击下岩体的损伤演化机制。虽然目前有许多

学者已采用 SPH 方法模拟研究了不同的射流破岩问

题，但针对射流冲击下含孔隙岩体的破损过程以及孔

隙结构对破岩效果影响的研究相对较少。鉴于实际岩

体中含有孔隙结构，本文在岩体模型的内部引入了孔

隙，模拟研究了磨料水射流冲击含孔隙岩体的破损过

程，并分析了多种孔隙特性对射流破岩效果的影响。 
本文依据 SPH 方法的基本理论，分别引入描述射

流和岩体力学特性的 NULL 型和 H-J-C 型本构模型，

建立磨料水冲击含孔隙岩体的数值模型。通过模拟磨

料水射流破岩问题，验证了方法和模型的有效性。在

此基础上，加入随机混合的孔隙，构建出磨料水射流

冲击含孔隙结构岩体的动力学模型，对射流破岩的动

态过程进行模拟研究，分析了岩体的孔隙特性（孔隙

尺寸、孔隙度和孔隙填充物）以及射流参数（射流速

度和磨料浓度）对岩体破损效果的影响，为深入理解

射流开采中岩体的破损机理和提高开采效率提供了一

定的理论依据。 

1  模型的建立 
1.1  SPH 方法的基础理论 

SPH方法是一种通过利用离散点来构造近似函数

的纯拉格朗日方法。对于磨料水射流冲击含孔隙岩体

的问题而言，可将含磨料颗粒的水射流和具有孔隙结

构的岩体离散为一系列的粒子，通过差值求解非稳态

N-S 控制方程即可得到粒子的物理属性。因此，宏观

变量可通过计算域内离散点的积分插值得到，质点的

近似函数为[17] 
( ) ( ) ( , )df x f x W x x h x      。 (1) 

式中  ( )f x 为三维坐标向量 x 的函数； 为 x 的支持

域；x x 为粒子间距离；h 为 SPH 粒子光滑长度，光

滑长度随时间和空间变化，如图 1 所示； ( , )W x x h 为

核函数，用辅助函数 ( )x x  定义： 
1( , ) ( )

( )dW x x h x x
h x x

   
   ， (2) 

式中，d 为空间维数。用粒子近似法将连续形式积分

方程换算为离散形式的方程，即 

1

1( ) ( )
( )

n
i

d
i i

m
f x x x

h x x




 
   ， (3) 

式中，i为粒子 i 的密度，mi为粒子 i 的质量。 

 

图 1 粒子近似法 

Fig. 1 Particle approximation 

SPH 方法下的 N-S 方程中质量守恒方程为 

1

1

n

j ij
j

i N
j

ij
j j

m W

m
W













 。   (4) 

动量守恒方程为 

2 2
1

N
j iji i

j
j i j i

WDv m
Dt x

 




 

  
     
   。 (5) 

能量守恒方程为 

1

1
2 2

N
i j iji i

j ij i j
j i j i i

P P WDe m v
Dt x

  



 

  

  
     
 ，(6) 

式中，v 为速度，e 为热能，为应力张量，P 为压力，

m 为质量，为密度，为动力黏度系数，为应变率，

N 为质点总数，x 为坐标轴符号，， 代表不同坐标

轴，i，j 代表不同质点。 
为了保证计算中的精度和稳定性，提高计算效率，

研究采用了应用较广的三次 B 样条核函数[17]。 
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1.2  磨料和水的本构模型 

研究采用了 LS-DYNA 中的 NULL 本构模型描述

水和磨料，塑性材料是一种在外力的作用下，能够产

生显著变形而不被破坏的材料，由于在射流破岩问题

中，磨料和水较符合塑性材料的特性[2]，因此本文在

仿真模拟中将两者都视为完全塑性材料并赋予

Gruneisen 状态方程[18]，即 
2 20

0

02 3

1 2 3 2

1 1
2 2

( )
1 ( 1)

1 ( 1)

aC
p a Ea

S S S


   

 
 
 

          
 
      

。

(7) 
式中  C 为冲击波速度与质点速度变化曲线截距；

1S ， 2S ， 3S 为冲击波与质点速度变化曲线的斜率系数；

0 为 Gruneisen 常数；a 为 0 和 0/ 1    的一阶体

积修正量。水和磨料颗粒的本构模型参数[16]如表 1 所

示。为了实现磨料粒子在流场中的真实分布情况，从

射流粒子中进行随机抽样，并赋予磨料的属性，实现

射流中磨料颗粒的随机混合。 
表 1 水和磨料本构模型的参数 

Table 1 Parameters of constitutive model for water and abrasive 
名称 0 /(g·cm-3) C/(m·s-1) S1 S2 S3 
水 1.0 1480 2.56 -1.986 0.228 
磨料 3.5 4569 1.49 0 0.460 

1.3  岩体的本构模型 

在射流的冲击作用下，不同性质的岩体会呈现出

不同程度的破损。研究选用页岩材料，并使用 H-J-C
本构模型描述，页岩本构模型的参数[19]如表 2 所示。

H-J-C 本构模型综合考虑了岩石材料损伤、应变率和

静水压力对屈服力的影响，是一种能够在岩体大变形、

高应变率和高压等情况下应用的模型，其等效强度通

过应力、应变速率和损伤状态来描述，屈服面的方程

为[20] 
* * *(1 ) (1 ln )NA D Bp C         。 (8) 

式中  * 为岩体冲击载荷作用下等效应力与静态屈

服强度之比； *P 为岩体实际压力与静态屈服强度之

比；
*

 为冲击载荷作用下岩体应变率与静态应变率之

比； A ，B ， N 和 c 为材料的强度参数。 
表 2 页岩本构模型的参数 

Table 2 Parameters of constitutive model for shale 
岩石 /(g·cm-3) G/GPa fc/GPa T/GPa crush 
页岩 2.44 13.6 0.0048 0.004 0.001 

损伤因子 D 通过等效塑性应变和塑性体积应变

累计得到 

2

p p
* *

1 ( )DD
D p T

   


   。          (9)

        

式中  p 和 p 分别为一个计算循环内的等效塑性

应变和塑性体积应变； 1D 与 2D 为损伤常数；
*

e/T T f ，T 为材料的最大拉伸强度， ef 为材料静态

抗压强度。 
1.4  孔隙的构建 

为了构建与天然岩体更接近并且能够进行数值计

算的孔隙结构，研究中参考最大球算法[21]建立孔隙的

过程和随机堆积球模型[22-24]，将孔隙离散为球体，允

许孔隙相互重叠，重叠程度与孔隙自身相比较小，如

图 2 所示。 

图 2 球体重叠程度 

Fig. 2 Sphere overlap 

在使用 SPH 方法将岩体与孔隙的离散后，空间中

的任意一个代表孔隙中心位置的粒子，与最近岩体粒

子的欧氏距离，为球心与岩体表面相切的最大球的半

径，计算公式如下： 
2 2 2

1 2 1 2 1 2( ) ( ) ( )R x x y y z z       ， (10) 

式中， 1 1 1( , , )x y z 为孔隙中心点的坐标， 2 2 2( , , )x y z 为岩

体点的坐标。 
根据岩体与孔隙的质量比能够确定出页岩的孔

隙度 ，之后通过  即可确定出孔隙的个数： 
a a a

w a w 0 a a

m V
m m V V




 
 

 
  ，    (11) 

w 0

a 01
V
V





 


  ，            (12) 

3
w

a 3

3
4π
d

n
R


   。                 (13) 

式中  ma，mw 分别为岩体与孔隙的质量；Va，Vw 分

别为岩体与孔隙的体积；a，0 分别为岩体与孔隙的

密度；na为页岩模型中孔隙的个数；dw为岩体的边长，

R 为孔隙最大内切球的半径。 
页岩等沉积岩的形成过程十分复杂，因此在建立

孔隙结构需要有以下特征[25]：①随机性。在岩石的沉

积过程中，孔隙在岩体中随机生成，且在任何点都有

均等形成的机会。②独立性。孔隙生成在岩体中达到

平衡且静止的状态，不会受到其他孔隙的影响。③长

周期性。在岩体沉积、形成的过程中，孔隙生成的方

向为重力势能梯度最大的方向，选取的孔隙的位置需

要符合此规律。研究中采用了蒙特卡洛法随机生成孔

隙，对于空间内任意一个 SPH 粒子，具有相同的概率
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被采样，能够使需要生成的 na个孔隙均匀的分布在岩

体内部，被选取的单个孔隙位置表示为 ( , , )iP x y z ，其

描述如下： 
  a( , , ) , , Random( ) ,iP x y z x y z L i n  ≤  ， (14) 

式中，Random(L)是能够满足孔隙分布的随机函数，x，
y，z 为坐标信息。 

在随机得到的 ( , , )iP x y z 位置上生成一个 SPH 粒

子之后，沿着 X，Y，Z 三个方向继续增加粒子，最终

生成单个孔隙，演化过程如图 3 所示。 

 
图 3 孔隙生成过程 

Fig. 3 Formation process of pore 

本文离散球体的规则与 SILIN 等[21]和文献[22，23]
一致。为了比较不同尺寸的孔隙之间的差异，建立球

体大小相等的孔隙模型，如图 4 所示。孔隙的本构模

型及状态方程与水相同 

 
图 4 球体的离散与分布 

Fig. 4 Dispersion and distribution of sphere 

经过对比，发现在相同参数下的构建的岩体仿真

模型与真实岩体的孔隙分布[26]基本相同，并且通过三

轴压缩试验，得到了在载荷作用下孔隙岩体模型的应

力应变曲线，如图 5 所示。经计算得知，该模型的弹

性模量与文献[27]中真实孔隙岩体相差 1%，其他力学

参数基本一致，说明了构建的孔隙岩体模型能够非常

接近真实岩体孔隙结构。 

 
图 5 孔隙岩体模型的应力应变曲线 

Fig. 5 Stress-strain curve of model for porous rock 

1.5  磨料水射流冲击孔隙岩体模型 

针对所研究的磨料水射流冲击含孔隙岩体的问

题，进行如下的简化假设：①磨料水射流破岩过程中

忽略气相环境的影响，只包含水射流、磨料颗粒、岩

体和孔隙 4 种物质；②磨料颗粒与水粒子为相同直径

的球体。 
为了保证计算效率，采用了1/4的对称模型，对称

面设置为SPH_SYMMETRY_PLANE对称约束，并在

对称面的基础上增加SPH_NON_REFLECTING约束

来模拟岩石无限大的情况。对称后岩体为50 mm×50 
mm×25 mm的立方体，孔隙的直径介于0.3～2 mm，

射流喷距为1 mm，模型共由424395个光滑粒子构成，

其中2394个为射流粒子，包含了水与磨料。磨料水射

流冲击孔隙岩体的几何模型如图6所示。 
研究中选取了影响岩体破损效果的以下因素进行

分析：孔隙特性（孔隙尺寸、孔隙度  和孔隙填充

物）以及射流参数（射流速度 v 和磨料浓度）。 

 

图 6 磨料水射流冲击孔隙岩体模型 

Fig. 6 Model for abrasive water jet impacting pore rock 

1.6  模型的验证 
为了验证所建模型的有效性，对李井慧[28]所研究

的磨料水射流冲击大理石过程进行了模拟，各项参数

均与文献[28]保持一致，图 7 为不同射流压力下破损

坑截面演化图，由图 7 可以看出，随着射流压力的增

加，大理石的侵彻深度在逐渐的增大。 

 

图 7 不同射流压力下破损坑演化图 

Fig.7 Evolution of damaged pits under different jet pressures 

图 8 为试验与模拟结果对比图。由图 8 可知，由

于真实试验的冲击时间大于仿真模拟，且试验中的磨

料水射流能够持续冲击岩体，导致试验切割深度整体

大于模拟结果，但岩体的切割深度随射流压力的变化

趋势基本相同，均随着射流压力的增加而增大，验证

了本文所构建的磨料水射流模型的有效性。 
本文还对林晓东等[29]所研究的磨料水射流冲击

灰岩问题进行了模拟，对岩体破损形状进行分析和验

证。射流直径为 4 mm，射流高度为 75 mm，磨料浓

度为 30%，均与文献[29]保持一致。射流冲击灰岩破

损坑截面演化过程如图 9 所示，当射流撞击岩体的瞬

间，受到冲击的区域出现了破损坑，随着冲击时间的
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增加，破损坑逐渐扩大，最终接近子弹型。由于林晓

东等[29]采用网格法描述岩体，受到冲蚀作用的岩石网

格单元破坏失效后删除，而本文采用 SPH 方法对岩体

进行了离散，使得破损坑的形状略有差异，但冲孔截

面形态基本相同，与试验的冲孔扫描结果[29]吻合，说

明使用 SPH 方法替代网格法构建岩体是可行的。 

 
图 8 试验与模拟结果对比 

Fig. 8 Comparison between experimental and simulation results 

 

图 9 灰岩破损坑对比图 

Fig.9 Comparison of damaged limestone pits 

图 10 给出了射流速度模拟结果对比，由图 10 可

知，当射流速度小于 200 m/s 时，冲击速度对破损坑

半径的影响较小；当射流速度超过 200 m/s 时，破损

坑半径随着射流速度的增加急剧增大，不同模拟方法

所得的岩体冲孔半径随冲击速度的变化趋势较为相

似，进一步验证了本研究基于 SPH 方法建立的数值模

型的有效性。后续关于磨料水射流冲击含孔隙岩体的

研究以此模型为基础，为了更好的观察破损坑形态 
的变化，射流高度调整为 25 mm。 

 
图 10 射流速度模拟结果对比 

Fig. 10 Comparison of simulated results of jet velocity 

2  破岩指标参数定义 
为了全面分析岩体的破损情况，对不同工况下的

破岩过程进行了模拟，并提取了岩体破损图像的特征，

研究表明破损坑深和破损面积的变化规律基本一致，

因此本文选取了表面坑径（r/R）和破损面积（s/S）为

岩体破损指标，并进行了无量纲处理，如图 11 所示，

其中 r，s 分别为岩体破损坑的表面坑径和纵截面积，

R，S 分别是岩体的宽度和纵截面积。 

 
图11 破岩指标参数示意图 

Fig. 11 Diagram of rock breaking index parameters 

3  Von-Mises 应力分析 
选取孔隙度=10%，孔隙尺寸为1 mm3，孔隙填

充物为水，射流速度v=500 m/s，磨料浓度=5%的数

值模型进行Von-Mises应力分析，图12为射流冲击过程

的Von-Mises应力演化图。 

 
图 12 Von-Mises 应力演化图 

Fig. 12 Evolution diagram of Von Mises stress 

由图12可知，射流撞击到岩体的瞬间，受到冲击

的岩体区域出现了较大的应力集中现象，当Von-Mises
应力超过岩体的强度极限时，会导致岩体与射流的接

触区域破损。由于岩体部分采用了脆性较高的页岩，

当t=0.03 ms时，应力波开始呈现出裂纹状；距离射流

较近的孔隙边缘出现了应力集中现象，并且孔隙的形

状发生了改变，因孔隙填充物为水，导致孔隙内部应

力较小。随着冲击时间的增加，冲击区域两侧的孔隙

持续受到岩体挤压。当t≥0.06 ms时，孔隙被完全压碎，

导致无法看出孔隙具体的形状和位置，岩体的破损程
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度不断加剧，应力波在岩体内部向四周传播并且以裂

纹状继续扩散。 

4  孔隙特性及射流参数的影响 
4.1  孔隙尺寸 

孔隙的尺寸会影响射流破岩的效率和岩体的破损

程度。研究中取孔隙尺寸 =1～6（以 =3 为例说明，

孔隙直径离散为 3 个粒子），如图 13 所示。孔隙度

=15%，孔隙填充物为水，磨料体积浓度 =5%，射

流速度 v=500 m/s。 

 

图 13 孔隙尺寸示意图 

Fig.13 Diagram of pore size  

图14给出了不同孔隙尺寸下 t=0.1 ms时岩体破损

区域与破损指标随冲击时间的变化曲线。由图 14（a）
可看出，在相同的孔隙度下，当孔隙尺寸较小时(≤
4)，岩体内孔隙数量较多，能够均匀的分布在岩体中，

随着孔隙体积的增大，岩体破损加剧；当孔隙尺寸 
≥5 时，岩体的破损坑的形状变化较大。由图 14（b）
可以看出，随着射流冲击时间的增加，岩体破损坑的

表面坑径和破损面积都逐渐增大。当孔隙较小时(≤
4)，随着孔隙尺寸的增加，破损面积不断增大，但表

面坑径之间的差异较小；当孔隙尺寸 ≥5 时，表面

坑径之间出现了较大的差异。 

 

图 14 不同孔隙尺寸 

Fig. 14 Different pore sizes  

为了探究岩体的破损是否受到孔隙分布位置的影

响，研究中对孔隙尺寸 ≤4 的 4 种情况进行了多次

模拟并进行了对比，发现在相同孔隙尺寸下，岩体的

破损情况受到孔隙分布位置的影响较小。在孔隙尺寸

较大的两种情况下（≥5），分别增加 3 种不同的孔

隙随机分布。图 15 为不同的孔隙分布位置下 t=0.1 ms
时岩体破损区域与破损指标随冲击时间的变化曲线。

结合图 14，15 可以得知，当孔隙较大并且在相同的孔

隙度下，不同孔隙分布位置的破损坑形状有显著的差

别。当孔隙尺寸 ≥5 时，不同的孔隙分布位置下破

损坑的表面坑径以及破损面积差异较大，说明了在磨

料水射流冲击的过程中含大孔隙岩体的破损受到孔隙

随机分布位置的影响，因此后续的研究中孔隙尺寸选

取为 1 mm3（=3）。 

 

图 15 不同孔隙分布位置 

Fig. 15 Distribution location of different pores 

4.2  孔隙度 

孔隙度是影响岩体破损的重要原因。研究中取孔

隙度 =0～25%，孔隙尺寸为 1 mm3（=3），孔隙填

充物为水，射流速度 v=500 m/s，磨料体积浓度 =5%。

图 16 给出了不同孔隙度下 t=0.1 ms 时岩体破损区域

与破损指标随冲击时间的变化曲线。从图 16 可以看

出，随着岩体内部孔隙的增多，在磨料水射流的冲击

作用下岩体破损坑的表面坑径和破损面积均增大，尤

其是破损面积急剧增加，说明孔隙率越高的岩体越容

易破碎。当岩体内不含孔隙（=0%）时，岩体的破损

面积略大于含孔隙较少的岩体（0%＜≤10%），这也

说明少量的孔隙及其填充物可能会对磨料水射流产生

干扰并起到一定的缓冲作用，降低了射流的冲击破岩

能力。 

 

图 16 不同孔隙度 

Fig. 16 Different porosities 

4.3  孔隙填充物 

不同区域的页岩孔隙中蕴藏着不同的填充物质。

研究选取了水、轻油、重油和空气 4 种孔隙填充物，
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由于空气的密度与液体相比非常小，可近似忽略，因

此将孔隙粒子删除视为空气，填充物的参数[30]如表 3
所示，孔隙尺寸为 1 mm3（=3），孔隙度 =15%，孔

隙的分布位置完全相同；射流速度 v=500 m/s，磨料体

积浓度 =5%。 
表 3 孔隙填充物的参数 

Table 3 Parameters of pore fillers 

材料  /(g·cm-3) 动力黏度系数/(pa·s) 
水 1.00 1.009×10-3 

重油 1.10 2.5×10-3 
轻油 0.85 2.5×10-3 

图 17 给出了不同填充物下 t=0.1 ms 时岩体破损

区域与破损指标随冲击时间的变化曲线。由图 17 可以

看出，当填充物为液体时，岩体破损坑的形状较为相

似，表面坑径以及破损面积差异较小；当孔隙填充物

为空气时，岩体破损坑的面积最大，但表面坑径最小，

这也说明与其他填充物相比，含气体的岩体更容易沿

着磨料水射流的冲击方向发生破损。 

 

图 17 不同孔隙填充物 

Fig. 17 Different pore fillers 

4.4  射流速度 

射流速度是决定开采破损效率的重要因素。射流

速度取 v=100～500 m/s，磨料浓度 =5%，孔隙尺寸

为 1 mm3（=3），孔隙度 =15%，孔隙填充物为水。

图 18 给出了不同射流速度下 t=0.1 ms 时岩体的破损

区域与破损指标随冲击时间的变化曲线。由图 18 可以

看出，岩体破损坑的表面坑径和破损面积随着射流速

度的增大而增加。当射流速度 v＞200 m/s 时，表面坑

径和破损面积急剧增加，说明磨料水射流速度越高，

破损孔隙岩体能力越强。 
4.5  磨料浓度 

磨料浓度也是影响射流破岩效率和破损精度的重

要因素之一。根据实际磨料水射流破岩过程中的磨料

颗粒体积占比，磨料浓度 =0～25%，射流速度 v=500 
m/s，孔隙尺寸为 1 mm3（=3），孔隙度 =15%，孔

隙填充物为水。图 19 给出了不同磨料浓度下 t=0.1 ms
时岩体的破损区域与破损指标随冲击时间的变化曲

线。 

 

图 18 不同射流速度 

Fig. 18 Different jet velocities 

由图 19 可知，随着磨料浓度的增加，岩体破损坑

的纵截面形状发生了明显的改变。当水射流中添加磨

料颗粒后，岩体破损坑的表面坑径急剧减小，磨料浓

度越大，岩体破损坑的表面坑径和破损面积越小；当

磨料浓度增大到 10%以上时，各浓度之间的表面坑径

以及破损面积差异较小。 

 

图 19 不同磨料浓度 

Fig. 19 Different abrasive concentrations  

为了深入分析磨料浓度对岩体破损效果的影响，

给出了底部坑径（l/R）指标，如图20所示。 

 

图 20 底部坑径示意图 

Fig. 20 Diagram of diameter of bottom pit 

图 21 为不同磨料浓度下底部坑径随冲击时间的

变化曲线，由图 21 可知，当水射流中混有磨料颗粒时，

岩体破损坑的底部坑径急剧增加，并且随着磨料浓度

的增加而增大。结合图 19（a）可知，磨料颗粒主要

集中在破损坑四周的表面上并产生冲蚀作用，使破损

坑的表面坑径和底部坑径相差较小，说明添加磨料后

能够有效的提高射流破岩的精准性。 
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图 21 不同磨料浓度下底部坑径随冲击时间的变化曲线 

Fig. 21 Variation curves of diameter of bottom pit with impact  

     time under different abrasive volume concentrations 

5  结    论 
（1）模拟分析了射流冲击岩体过程的破损形态和

指标，通过与已有研究结果进行对比，验证了本研究

所建模型的有效性。 
（2）文中采用 PYTHON 语言编写离散后的球体

孔隙，并实现随机分布，采用该方法可以对数值模拟

中的孔隙特性实现精准的控制。 
（3）模拟研究了孔隙特性和射流参数对岩体破损

的影响。孔隙尺寸和孔隙分布情况会显著影响岩体的

破损形状；当孔隙度介于 0～25%时，相同的孔隙尺

寸下，岩体孔隙度越大，岩体破损坑的表面坑径和破

损面积越大；当孔隙填充物之间的密度以及动力黏度

系数相对接近时，填充物对岩体破损的影响相对较小，

其中当填充物为气体时，岩体则更容易沿着射流冲击

方向发生破损变形。射流的初始速度和磨料浓度也是

影响岩体破损情况的主要因素，射流初速度越大，射

流的冲击能力越强，岩体破损坑的表面坑径和破损面

积也随之增大；对于多孔岩体而言，冲击过程中的磨

料颗粒主要集中在破损坑四周的壁面上，随着磨料浓

度的增大，磨料颗粒对破损坑壁面的冲蚀效果越强，

坑底部的直径明显增大。 
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考虑软土软化效应时单桩基础水平循环受荷的 
有限元数值模拟 
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摘  要：海洋环境中的单桩基础受到风、波浪、海流等循环荷载长期作用，在循环荷载作用下桩和软土之间的接触面

上的剪应力和桩周软土的剪切强度均会降低，从而影响桩基的承载特性。结合试验手段，通过界面剪切试验获得了 Q235
钢与天津滨海淤泥质软黏土之间的循环界面摩擦系数，通过动三轴试验获得了天津滨海淤泥质软黏土的循环软化参数，

为量化桩土界面循环摩擦特性和桩周软土循环软化特性提供了一种参数获取方法。在此基础上，结合可考虑软土应变

软化效应的软土本构模型，建立了不排水软基上单桩基础受水平循环荷载作用的有限元模型，研究了单桩在受到水平

循环荷载作用下的桩头位移-反力响应与桩身截面弯矩的发展规律，并获得了循环荷载作用后桩周土体软化区域的发展

规律。计算结果表明：随着循环振次的增加，桩基周围土体软化区域不断发展，高水平循环位移作用下土体软化区域

沿深度发展程度高，对应桩身最大弯矩出现位置下移。 
关键词：有限元数值分析；界面剪切试验；动三轴试验；单桩基础 
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Finite element numerical simulation of single pile under horizontal cyclic loading 
considering softening effect of soft soil 

MU Dong-lin1, TIAN Ying-hui2, WANG Le1, XIAO Zhong1 
(1. State Key Laboratory of Hydraulic Engineering Simulation and Safety, Tianjin University, Tianjin 300072, China; 2. Department of 

Infrastructure Engineering, The University of Melbourne, Melbourne Australia) 

Abstract: The single pile foundation in marine environment is subjected to long-term cyclic loading due to wind, waves and 

currents. Under the cyclic loading, the interface shear stress between pile and soft soil and the shear strength of soft soil around 

the pile will decrease, thus affecting the bearing characteristics of pile foundation. The cyclic interface friction coefficient 

between Q235 steel and Tianjin coastal soft clay is obtained through the interface shear tests, and the cyclic softening 

parameters of Tianjin coastal soft clay are obtained through the dynamic triaxial tests, which provides a method to obtain the 

parameters for quantifying the cyclic friction characteristics of pile-soil interface and the cyclic softening characteristics of soft 

soil around piles. On this basis, a finite element model for single pile foundation in undrained soft foundation under horizontal 

cyclic loading is established with the combination of the constitutive model for soft soil, which can consider the strain softening 

effect of soft soil. The development laws of pile head displacement and reaction response and pile section bending moment 

under horizontal cyclic loading are studied while the development law of softening area of soil around the pile under cyclic 

loading is obtained. The calculated results show that the softening area of soil around the pile foundation develops continuously 

with the increase of cyclic number. Meanwhile, the softening zone of soil has a high degree of development along the depth 

under the action of high horizontal cyclic displacement. The position corresponding to the maximum bending moment of pile 

body moves downward. 

Key words: finite element numerical analysis; interface shear test; dynamic triaxial test; single pile foundation
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在正常使用期间，不仅要承受上部结构自重引起的竖

向荷载，同时也要承受由风、浪、流等环境条件产生

的水平循环荷载。长期循环荷载作用下软土的软化是

单桩基础承载力的安全隐患。 
传统桩基设计过程中常采用 p y 曲线计算方

法，该方法经由 McClelland 等[1]、Matlock[2]、Moss
等[3]以及国内学者田平等[4]、张陈蓉等[5]的发展，已经

成为 API 规范[6]与国内相关规范[7]的推荐方法。但是，

众多学者进行的试验研究[8-12]表明，单桩在循环荷载

作用下承载能力将减弱。API 规范[6]中针对 p – y 曲
线中的 p 进行削减以考虑循环效应，却无法考虑循环

次数的影响。夏华盛等[13]与黄茂松等[14]通过削减桩身

周围土体不排水抗剪强度，提出预测黏土中单桩受水

平循环荷载的承载特性的循环 p – y 方法；朱斌等[10]

通过其所开展的现场试验结果，建立了水平循环荷载

作用下的桩基双曲线型 p – y 曲线分析模型；

Rajashree 等[15]提出与循环次数相关的单桩水平循环

极限承载力退化公式。 
上述研究表明：选择合适的土强度退化模型是进

行单桩基础循环承载特性数值模拟的关键。Einav 等[16]

提出一个考虑应变软化、应变率效应的黏土强度演化

模型（以下简称 E-R 模型）。同时 Xiao 等[17]的研究表明，

该模型可量化软黏土海床上浅基础受循环荷载时破坏

包络面的发展规律；Zhou 等[18]证明该模型可以准确拟

合 T-bar 贯入阻力退化曲线；Cheuk 等[19]使用该模型模

拟软黏土海床上管道动态铺设过程及小振幅振动下的

管道埋置特性。该模型可准确模拟软黏土海床受循环

荷载时的抗剪强度的软化规律，且参数少，物理意义

明确，参数通过室内试验易获得。 
桩–土之间的界面摩擦行为不仅影响着单桩基础

的贯入阻力和竖向承载能力，对于其水平反力也有影

响。Donna 等[20]指出软黏土与界面材料间的单调界面

摩擦系数与循环界面摩擦系数存在较大差异。

Hammoud 等[21]提出在较低的法向应力水平下，界面

材料与土样之间主要发生的是界面剪切行为。因此有

必要研究单桩与软黏土界面之间的循环摩擦行为。 
本文首先通过界面剪切试验确定了单桩与软土之

间的循环界面摩擦系数，其次通过应变控制式动三轴

试验获得了软土 E-R 模型的软化参数。通过二次开发

将 E-R 模型嵌入到 ABAQUS 有限元软件中，建立了

单桩基础循环受荷的有限元模型，研究了其受水平循

环荷载时桩头位移-反力的响应与桩身截面弯矩的变

化，并分析了桩周土体软化区域随振次的发展规律。 

1  循环界面剪切试验 
采用 GDS 界面剪切仪进行了天津滨海淤泥质软

黏土与单桩基础常用钢材料 Q235 钢之间的界面循环

剪切试验，试验仪器如图 1 所示。 

 

图 1 GDS 界面剪切仪 

Fig. 1 GDS interface shear instrument 

试验所用软黏土的物理力学性质如表 1 所示。

Q235 钢的屈服强度为 238 MPa，弹性模型为 220 GPa，
表面光滑，没有进行表面喷砂处理。 

表 1 试验所用黏土的物理力学性质 

Table1 Physical and mechanical properties of clay 

含水率
w/% 

塑限

Lw /% 
液限

Pw /% 

相对质

量密度

sG  

密度   
/(g·cm-3) 

孔隙

比 e  

不排水抗

剪强度

uc /kPa 
17 18.6 34.2 2.72 1.89 0.665 15 

1.1  试验方案 

试验过程中轴向加载装置通过压力杆将轴压施

加于土样上，土样在径向控制器带动下发生转动，从

而使上表面与压力杆上的界面材料发生摩擦。由于试

样尺寸相较于宏观桩土模型足够小，在摩擦剪切过程

中，假定上表面受到均匀分布的界面剪应力 int ，如图

2 所示，上表面半径为R ，在距圆心 r 处取宽度为dr
的微小圆环，则该微小圆环上受到的界面摩擦力为 

d 2π dF r r t    ，            (1) 
该圆环上的扭矩dM 为 

2d d 2π dM F r r r r      ，   (2) 
由定积分可得在剪切面上平均分布的界面剪应力 int  

int 32

0

3
2π2π d

R

M M
Rr r

  


  ，      (3) 

剪切面平均半径 averR 为 
2
aver aver0

aver 2

2π d 2
π 3

R
R R

R R
R

    ，  (4) 

则剪切位移 s为 

aver
π π

180 270
s R t Rt     ，    (5) 

式中，为角速度， t 为试验时间。界面材料与试样

间的界面摩擦因子由下式确定： 
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int

V





   ，              (6) 

式中， V 为轴向压力。试样尺寸为 70 mm 22 mm  ，

试验前根据（《土工试验方法标准：GBT50123—2019》）
的[22]规定对试样进行抽真空饱和。按要求装样完毕

后，通过轴压控制器对试样施加 10 kPa 的轴向应力，

同时通过反压控制器控制压力室内水压保持不变，在

侧限状态下对试样进行固结。根据文献[22]，当试验

中试样的轴向变形不大于 0.005 mm/h 时，可认为固结

完成，固结试验中试样轴向变形与试验时间的关系如

图 3 所示，固结试验开始前后试样形状对比如图 4 所

示。 

 

图 2 循环界面剪切试验剪切面示意图 

Fig. 2 Diagram of shear plane of cyclic interfacial shear tests 

 

图 3 固结试验中试样轴向变形与试验时间关系曲线 

Fig. 3 Relation curves between axial deformation of specimen and  

test time in consolidation tests 

图 4 固结试验开始前与结束后试样形状对比 

Fig. 4 Comparison of specimen shape before and after  

consolidation test 

1.2  试验结果分析 

固结完成后，维持轴向固结压力不变，在恒定的

速率下进行循环界面剪切试验。选择 16 s 作为本次界

面剪切试验循环周期，循环位移幅值为 2 mm，循环

次数为 40 次。图 5 为 Q235 钢与试样的界面剪切位移

与界面剪应力的关系曲线；图 6 为界面剪应力随时间

的变化曲线。由图 5，6 可见，Q235 钢与试样的初始

界面剪应力与循环界面剪应力有较大差异，在第二周

循环后界面剪应力保持稳定。由于试验过程中界面剪

应力远小于土的不排水抗剪强度，因此可以判断出界

面剪应力先增大后减小的现象，是界面摩擦由静摩擦

转变为动摩擦导致，并非土体内部发生软化，界面动

摩擦逐渐降低至不再发生变化，则可以确定，Q235
钢与试样间的循环摩擦系数为 0.2。 

 

图 5 界面剪切位移与界面剪应力关系曲线 

Fig. 5 Relationship between interfacial shear displacement and  

interfacial shear stress 

 

图 6 界面剪应力随时间的变化曲线 

Fig. 6 Relationship between test time and interfacial shear stress 

2  应变控制式动三轴试验 
本试验的目的是通过对软黏土试样施加相同应

变幅值的循环荷载，根据测得的初始最大剪应力与多

次循环后的残余最大剪应力，确定饱和黏土的灵敏度

tS ；根据试样发生 95%重塑时的循环振次确定发生

95%重塑时的累积塑性应变 95 ，为考虑软土软化效应

的有限元数值模型计算提供软化参数。 
2.1  试验方案 

对所用黏土进行饱和，在 10 kPa 的围压下固结，

固结过程中试样孔隙水压力与试验时间关系曲线如图
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7 所示。此时维持固结围压不变，对试样施加应变幅

值为 5%、周期为 6 s（考虑为循环波浪力的周期）的

应变控制式循环加载，共计 200 次。 

 
图 7 三轴固结过程中孔隙水压力与试验时间关系曲线 

Fig. 7 Relation curve between pore water pressure and test time  

during triaxial consolidation 

如图 8，根据初始最大剪应力与完全重塑后的残

余最大剪应力，可得试验黏土的灵敏度为 
0

t
rem

S 


   。            (7) 

 
图 8 动三轴试验参数确定示意图 

Fig. 8 Diagram of parameter determination for dynamic triaxial  

tests 

由图 8 可以确定软黏土试样发生 95%重塑时对应

的循环振次N95，进而通过下式确定黏土试样发生 95%
重塑时的累积塑性应变 95 ： 

95 95 cyc2 N      ，       (8) 

式中， cyc 为试验中施加的循环动应变幅值。 
2.2  试验结果分析 

图 9 为黏土试样最大剪应力随轴向应变变化的关

系曲线，应力应变形成的滞回圈呈现内缩的现象，并

随振次的增加，滞回圈内缩的程度越来越低并最终保

持稳定，试样达到完全重塑状态。图 10 为最大剪应力

随时间的变化曲线，可见随时间的增加，最大剪应力

下降程度逐渐减小，并趋于平缓，最终残余最大剪应

力为 4 kPa，如图中红实线所示，得出该黏土试样的灵

敏度 t 6S  ， 95 11  。 

3  数值模型验证 
3.1  E-R 软土强度演化模型简介 

E-R 模型综合考虑应变软化（使土体不排水抗剪

强度降低）与应变率效应（使土体不排水抗剪强度升

高）的影响，其与 Tresca 模型相结合可描述软土不排

水抗剪强度的演化规律。Xiao 等[17]通过 ABAQUS 中

的 USDFLD 子程序，二次开发将 E-R 模型应用到有限

元数值计算中，本文采用 Xiao 等[17]提出的方法进行

数值模拟。E-R 模型具体形式为 
u s r u0s s    ，              (9) 

式中， u0s 为土体初始不排水抗剪强度， s 与 r 分别

为应变软化效应与应变率效应系数，如下所示： 
953

s rem rem(1 )e        ，    (10) 

max ref
r

ref

max( , )
1 lg

 
 


 

   
 

 


， (11) 

式中， rem 为灵敏度 tS 的倒数， 为当前累积塑性应

变， max 为当前增量步的最大剪应变率， ref 为参考

剪应变率，通常取值为 6 13 10 s  ， 表示土体每 10 a
强度增长率，建议取值为 0.05～0.2[23-25]。 

 
图 9 轴向应变与最大剪应力关系曲线 

Fig. 9 Relationship between axial strain and maximum shear stress 

 
图 10 最大剪应力随时间的变化曲线 

Fig. 10 Relationship between test time and maximum shear stress 

3.2  动三轴试验有限元数值验证 

建立土单元应变控制式动三轴试验数值模型，

如图 11，数值模型与试验土单元尺寸完全一致。试样

为高 80 mm，直径 39.1 mm 的圆柱。土单元模型下表

面进行 X，Y，Z 方向的约束，对土单元上表面施加幅

值为 4 mm，即幅值为 5%的应变，采用正弦波形，周
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期为 6 s，单元类型为 C3D8。土体泊松比 0.49  ；初

始不排水抗剪强度 u0 15 kPac  ，弹性模量 E 与不排水

抗剪强度 us 之比保持为定值，取 u/ 200E c  ；土发生

95%重塑时的累积塑性应变 95 11  ，土的每 10 年强

度增长率 0.05  。最终土单元的最大剪应力与试验

时间的关系曲线如图 12 所示，其中虚线为数值模拟的

结果，实线为试验结果。试验结果与数值模拟结果拟

合程度高，且满足该模型的建议取值[23-25]。 

 
图 11 动三轴试验数值模型 

Fig. 11 Numerical model for dynamic triaxial test  

 
图 12 动三轴试验与数值计算结果对比 

Fig. 12 Comparison between dynamic triaxial test and numerical  

results 

3.3  单桩基础水平循环受荷有限元数值模型验证 

由于竖直单桩的完全对称性，并考虑到计算效率

问题，取一半单桩进行三维建模，与 Zhang 等[12]进行

的离心机试验结果进行对比。离心机试验重力加速度

为 50g。在 ABAQUS 中建立的数值模型中单桩尺寸与

离心机试验对应的单桩原尺寸完全相同，土体的参数

与离心机试验所用土样参数完全相同，具体数值如下。 
模型尺寸：单桩高 4.5 m，直径为 0.6 m，入土深

度为 3 m。数值模型中单桩外侧距离土体边界 24 m，

土体区域足够大，可以避免边界效应的影响。数值模

型中坐标轴 Y 方向为半模型对称面的法线方向，对称

面限制 Y 方向位移以满足对称性；土体侧向边界约束

X 与 Z 方向位移；土体底部约束 3 个方向的平移。 
模型参数：饱和不排水黏土假定为理想弹塑性材

料，满足 Tresca 屈服准则，泊松比 0.49  。离心机

试验前土体经过 100g 重力加速度固结 4 d 后，经过

T-bar 贯入测得土体的不排水抗剪强度 us 满足： 
0.9

u, 2.2 3.3zs z    。           (12) 

式中  z 为距离土体上表面的深度（m）； u,zs 为距土

表以下 z 深度土的不排水抗剪强度（kPa）。土体刚度

系数 u/ 95E s  ；土体灵敏度 t 2.5S  。根据文献[16]
提出的方法确定所使用的黏土 95 25  。 

对桩头施加幅值为 0.075 m、周期为 300 s 的双向

循环位移，共计 20 次。提取桩头反力进行无量纲化处

理并与离心机试验结果对比，比较吻合，如图 13 所示。 

 

图 13 单桩离心机试验与数值模拟结果对比 

Fig. 13 Comparison between single pile centrifuge test and  

numerical results  

4  单桩受水平循环加载数值计算  
针对界面剪切试验与动三轴试验所获得的天津滨

海淤泥质软黏土参数，结合 E-R 模型，对于柔性桩受

水平循环荷载进行有限元三维建模。 
模型尺寸：桩外壁直径D为 1.114 m，壁厚为 0.095 

m，总长度为 21.6 m，埋置长度为 18.24 m。桩外壁至

模型边界的距离为 20 倍的桩的外直径长度；桩底部至

模型下边界的距离为 10 倍的桩外直径长度。 
边界条件：土体竖向外边界施加 X 与 Y 水平方向

约束，对称边界施加 Y 方向（垂直于对称面方向）的

水平方向约束，土体下表面施加 Z 方向（竖直方向）

约束。空心桩对称边界施加 Y 方向的水平方向约束。

在桩头上表面几何中心位置设置加载点。使用

sectionprint 指令设置桩截面并输出截面弯矩。 
接触条件：采用主-从接触算法，以刚度较大的

桩外壁为主面，与其直接接触的土为从面。法向接触

行为设置允许分离，切向接触行为设置为库仑摩擦模

型，桩土界面摩擦系数由界面剪切试验确定为 0.2。 
模型参数：土体不排水抗剪强度 u 5 2c z  ；弹

性模量 u/ 200E c  ；泊松比 0.49  ；浮重度     
38.9 kN/m ；灵敏度 t 6S  ；每 10 a 强度增长率    

0.05 ；土发生 95%重塑时的累积塑性应变 95 11  ；

参考剪应变速率 6 1
ref 3 10 s    。 
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4.1  单桩在低水平位移循环工况下的响应 

荷载条件：对桩头施加 0.02 m 的双向循环位移，

加载过程保持匀速，周期为 80 s，循环次数 400 次。

图 14 为 400 次水平循环加载过程中，桩头的位移与反

力关系曲线。从图 14 中可以看出，由于水平位移幅度

较小（0.02 倍桩直径），桩头水平位移与反力的滞回关

系并不明显，但仍可以看出随着循环振次的增加，桩

头反力呈现出先下降后逐渐趋于一稳定值的趋势。图

15 为循环振次与桩身截面弯矩的关系曲线。桩身最大

弯矩出现在桩头以下 7 m 处，即泥面以下 3.84 m 处。

在前 100 振次中桩身截面最大弯矩增长幅度较高，100
次以后随循环振次发展，桩身界面弯矩将趋于稳定。

图 16 为单桩受到 400 次水平循环荷载后，桩周围土体

变形与软化区域的发展，软化区域由式（10）中的应

变软化系数 s 确定，可见土体变形与软化区域分布以

整体中心为轴呈两侧对称分布，软化区域边缘（即软

化系数为 0.9 时，也即图中红色区域）距离单桩外壁

0.5D，从土表向下沿深度发展约 4D，软化程度最高的

区域（即软化系数为 0.1 时，也即图中深蓝色区域）

位于紧靠单桩外壁土表以下 D 的区域。 

 
图 14 低水平位移循环工况下参考点水平位移与反力关系曲线 

Fig. 14 Relationship between horizontal displacement and reaction  

     force of reference point under low horizontal displacement  

cyclic loading 

 
图 15 低水平位移循环工况下桩身截面弯矩分布曲线 

Fig. 15 Distribution curves of bending moment of pile section  

  under low horizontal displacement cyclic loading 

 
图 16 单桩在低水平位移循环工况下土体软化系数 

Fig. 16 Soil softening coefficient of single pile under low  

horizontal displacement cyclic loading 

4.2  单桩在高水平位移循环工况下的响应 

荷载条件：对桩头施加 0.1 m 的双向循环位移，

加载过程保持匀速，周期为 160 s，循环次数 100 次。

图17为第100次循环过程中桩头位移达到最大时土体

区域的位移场与应力场，可见数值模型所选用的土体

区域足够大，可避免边界效应的影响。图 18 为循环荷

载作用下桩头水平位移与反力关系曲线，可见桩头水

平位移与反力在循环荷载作用初期呈明显的滞回关

系，随着振次的增加这种滞回关系逐渐消失，而桩头

反力稍有下降。图 19 为循环振次与桩身截面弯矩的关

系曲线。桩身最大弯矩在桩头以下 9 m 处。在前 25
振次中桩身截面最大弯矩增长幅度较高，之后该增长

趋势逐渐放缓。 

图 17 第 100 次循环时土体的位移场与应力场 

Fig. 17 Displacement field and stress field of soil at the 100th  

cycle 
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图 18 高水平位移循环工况下参考点水平位移与反力关系曲线 

Fig. 18 Relationship between horizontal displacement and reaction 

force of reference point under high horizontal displacement cycle 

 
图 19 高水平位移循环工况下桩身截面弯矩分布曲线 

Fig. 19 Distribution curves of bending moment of pile section  

under high horizontal displacement cycle 

图 20 为土体软化区域发展局部放大图，在 100
次循环结束后，土体软化区域分布以整体中心为轴呈

两侧对称分布，相对于低水平循环位移，高水平循环

位移工况下土体强度下降速度更快。 

 
图 20 单桩在高水平循环位移工况下土体软化系数 

Fig. 20 Soil softening coefficient of single pile under high  

horizontal displacement cyclic loading 

4.3  单桩在水平循环力工况下的响应 

荷载条件：对桩头施加 153 kN 的双向循环荷载，

周期为 160 s。图 21 为桩头的荷载位移曲线数值模拟

结果，由于有限元数值模型为对称模型，荷载最终结

果为数值模拟结果的两倍。结果表明水平循环加载初

期，桩头产生幅度较大的双向水平位移，荷载–位移

曲线显示出明显的循环滞回特性。随着循环次数逐渐

增加，水平位移增量发展趋势逐渐变缓并趋于稳定，

经过 100 次循环荷载作用后桩头水平位移达到 0.13 m。 

 

图 21 水平循环力工况下参考点水平位移与反力关系曲线 

Fig. 21 Relationship between horizontal displacement and cyclic  

     loading of reference point under horizontal cyclic force  

桩身沿深度分布的各截面弯矩随水平循环加载

振次的变化曲线如图 22 所示，可见桩身峰值弯矩的截

面出现在桩头下方 9 m 处，且峰值位置不随循环振次

的增加而改变。在循环加载 25 振次前，桩身弯矩增加

幅度较大，随循环振次增加而逐渐趋于稳定。图 23
为单桩受到 100 次水平循环荷载后，桩周围土体的软

化系数分布，可见软化区域分布呈对称分布，土软化

程度沿桩外壁向外侧呈逐渐减小的趋势，与高水平循

环位移作用下结果较为相似。 

 
图 22 水平循环力工况下桩身截面弯矩分布曲线 

Fig. 22 Distribution curves of bending moment of pile section  

under horizontal cyclic force  

 

图 23 单桩在水平循环力工况下土体软化系数 

Fig. 23 Soil softening coefficient of single pile under horizontal  

cyclic force  
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5  结    论 
（1）为了量化桩周软土循环软化特性和桩土间的

界面循环摩擦特性对单桩基础水平循环承载特性的影

响，本文结合界面剪切试验，应变控制式动三轴试验

和可考虑软土应变软化效应的软土本构模型，建立了

可考虑软土应变软化效应和桩土间界面循环摩擦特性

的单桩基础水平循环受荷模拟的有限元方法；相较于

现有单桩基础设计规范[6-7]，该方法能考虑软土应变软

化效应对单桩水平循环承载力的影响。 
（2）饱和黏土的循环界面摩擦系数明显小于单调

加载时的界面摩擦系数，并且在第一周循环内就完成

了由静摩擦向动摩擦的转变，界面摩擦系数迅速降低。 
（3）单桩受水平循环荷载作用初期，桩周围土体

不排水抗剪强度下降程度较高，随循环振次发展，桩

周围土体的不排水抗剪强度将逐渐趋于一稳定值。 
（4）桩身最大弯矩出现位置与桩周围土体软化区

域发展范围相关，随土体软化区域沿深度向下发展，

桩身最大弯矩出现位置也将下移。 
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基于分数阶黏弹性地基模型的群桩时效行为研究 
艾智勇

1,2
，叶梓坤

1,2
，刘文杰

1,2
 

(1. 同济大学地下建筑与工程系，上海 200092；2. 岩土及地下工程教育部重点实验室，上海 200092) 

摘  要：基于有限单元法，将群桩划分为有限个 2 节点单元，从而构建了竖向受荷群桩的有限元求解方程；为了模拟

饱和软黏土的流变特性，通过 Laplace 变换，推导了分数阶导数 Merchant 模型中的应力–应变关系；引入弹性-黏弹性

对应原理，得到横观各向同性分数阶黏弹性饱和软土地基的边界元解答；考虑桩-土界面处的位移协调，将群桩有限元

求解方程和地基边界元解答进行耦合，推导出群桩-土相互作用方程；再根据群桩承台的位移协调条件，求解得到群桩

基础状态量的时变解答；基于以上理论，设计了数值算例，以验证方法的正确性，并分析了分数阶次对群桩时效行为

的影响。 
关键词：分数阶导数；黏弹性；横观各向同性；多层饱和软土地基；轴向受荷群桩；边界元-有限元耦合法 

中图分类号：TU431       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2022)04–0749–06 
作者简介：艾智勇(1966— )，男，博士，教授，博士生导师，主要从事岩土及地下工程方面的教学与研究工作。E-mail：

zhiyongai@tongji.edu.cn。 

Time-behavior of pile groups based on fractional derivative soil model 

AI Zhi-yong1, 2, YE Zi-kun1, 2, LIU Wen-jie1, 2 
(1. Department of Geotechnical Engineering, Tongji University, Shanghai 200092, China; 2. Key Laboratory of Geotechnical and 

Underground Engineering, Ministry of Education, Shanghai 200092, China) 

Abstract: Based on the finite element method, the finite element equations for the vertically loaded pile groups are established 

by dividing the pile groups into a number of 2-node elements. To simulate the rheologic properties of saturated soft soils, the 

stress-strain relationship of the fractional Merchant model is derived by the Laplace transform. The elastic-viscoelastic 

correspondence principle is introduced to obtain the boundary element solutions for the fractional transversely isotropic 

viscoelastic saturated soft soils. In light of the displacement continuity of pile-soil interfaces, the governing equation for the 

interaction between the pile groups and the soils is derived by coupling the finite element equations for the pile groups and the 

boundary element ones for the soils. Later, the time behaviors of each state variable for the pile groups can be solved by 

introducing the displacement conditions of the pile cap. Based on the foregoing theory, numerical examples are griven to verify 

the rationality of the proposed method, and then the influences of fractional numbers on the time-dependent behaviors of the 

pile groups are discussed. 
Key words: fractional derivative; viscoelasticity; transverse isotropy; layered saturated soft soils; axially loaded piles; boundary 

element-finite element coupling method

0  引    言 
群桩基础已成为软土地区广泛采用的基础形式之

一。目前，诸多学者已对群桩基础进行深入的研究，

例如程泽海等[1]、崔春义等[2]、梁发云等[3]。但已有的

研究[1-3]仅针对饱和地基固结效应，无法考虑其长期流

变性质。实际上，软土骨架在应力作用下，颗粒的重

新排列和骨架错动具有明显的时间效应，土体变形和

内部应力重新调整，表现为土体的流变现象[4-5]。饱和

软黏土中群桩基础的固结流变效应十分显著，为了避

免过大的长期沉降和不均匀沉降，研究饱和软黏土中

群桩基础的固结流变效应具有重要意义。针对群桩基

础与黏弹性地基共同作用问题，陆建飞等[6]利用边界

积分方程法求解了黏弹性均质饱和半空间中的竖向受

荷群桩。曾庆有等[7]采用 Mesri 蠕变模型模拟土体的

流变性质，提出了一种计算桩基长期沉降的方法。Ai
等[8]采用有限元-边界元耦合的方法，对层状黏弹性饱

和土中竖向受荷群桩的时变行为进行了研究。然而，

这些研究[6-8]均基于经典整数阶导数模型来描述土的

─────── 
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流变特性。近来，一些试验结果[9-10]表明分数阶导数

模型能以少量的参数准确描述软土蠕变曲线；为此凭

借分数阶导数模型的优势，Ai 等[11-12]采用精细积分法

求得了多层分数阶黏弹性地基的三维固结解答。 
在作者已有工作的基础[11-12]上，本文引入分数阶

导数 Merchant 模型描述饱和软黏土的固结流变效应，

再耦合边界元法与有限元法，对多层饱和软土与群桩

相互作用进行研究，并讨论分数阶次对群桩时效行为

的影响。 

1  竖向受荷群桩的有限元求解方程 
对于本文所研究的桩基，桩长要远大于截面尺寸，

因此本文将桩基础简化为一维有限元模型，以避免将

桩基假设为三维模型时繁杂的运算。将轴向受荷单桩

模拟为一维单元杆件时，2 节点轴力杆中单元 e 的刚

度矩阵为 

 p p( )
p ( )

1 1
1 1

e
e

E A
L

 
   

K   ，       (1) 

式中，Ep和 Ap分别代表单桩的弹性模量和横截面积， 
( )eL 为桩单元 e 的长度。 

考虑 N 根群桩中轴向受荷单桩的受力平衡条件，

采用以下总集刚度矩阵可求得第 j 根桩的节点位移[8]： 
 p p p p( ) ( ) ( )j j j jt t t K U F Q   ，     (2) 

式中  ( )
p p

e
ej jU U ， ( )

p p
e

ej jQ Q 和 ( )
p p

e
ej jK K   

分别代表了单桩总的节点位移向量、总的等效边界力

向量和总集刚度矩阵； pjF 为外荷载等效节点向量；
( )
p

e
j U  T

1 2[ ]z zu u 和 ( ) T
p 1 2[ ]e

j z zQ QQ 分别为单元节

点位移向量和等效节点向量，下标 z1 和 z2 分别对应 
单元 e 上下节点坐标；t 为时间。 

Laplace 变换及其逆变换定义为[13] 

 
0

( ) ( )e dstf s f t t
     ，         (3) 

 
i

i

1( ) ( )e d
2πi

c st

c
f t f s s

 

 
     ，      (4) 

式中， ( )f s 是 ( )f t 经过 Laplace 变换的函数， s 为
Laplace 变换的参数， i 为单位虚数。 

对式（2）进行 Laplace 变换，并总集 N 根桩的平

衡控制方程可得 

p1 p1 p1 p1

p p p p

p p p p

j j j j

N N N N

     
     
     
       
     
     
            

0 0

0 0

0 0

  
       

  
       

  

K U F Q

K U F Q

K U F Q

。(5) 

将式（5）写为矩阵形式，即得竖向受荷群桩的有

限元求解方程： 

 g g g g( ) ( ) ( )s s s   K U F Q   ，       (6) 

式中， g ( )sU 和 gK 分别为 Laplace 变换域内群桩总集

位移向量和群桩总集刚度矩阵， g ( )sF 和 g ( )sQ 分别为

Laplace 变换域内群桩所受外荷载和等效边界力向量。 

2  分数阶黏弹性地基的边界元解 
2.1  分数阶黏弹性模型 

为描述土的流变固结特性，常采用元件模型以模

拟土的松弛蠕变现象，而 Merchant 模型是岩土工程中

应用最广泛的黏弹性模型之一[11-12]。如图 1（a）所示，

经典的整数阶 Merchant 模型由弹簧元件和 Kelvin 元

件串联而成。该模型含有两个胡克弹性体 H0和 H1以

及一个牛顿黏壶 N。其中，E0和 E1分别为弹簧元件和

Kelvin 元件对应的弹性模量， 为黏滞系数。 

图 1 黏弹性本构模型 

Fig. 1 Viscoelastic constitutive model 

经典 Merchant 模型的应力–应变关系为[8] 
0 1 0

0 1 0 1 0 1

d d
d d

E E E
E E t E E E E t

  
 


   

  
 ， (7) 

式中， 为有效应力量， 为应变量。 
如图 1（b）所示，将牛顿黏壶 N 替换为 Abel 黏

壶 A 后，改进的分数阶 Merchant 模型应力–应变关

系为[11] 
0 1 0

0 1 0 1 0 1

d d
d d

E E E
E E t E E E E t

 

 

  
 


   

  
 ， (8) 

式中，d / dt  为 阶分数阶导数（0 ＜ 1 ≤ ）。 
此处分数阶导数采用 Riemann-Liouville 定义[14]：

当 (0, )t T 时，函数 ( )f t 的分数阶导数为 

10

d d 1 ( )( ) d
d d ( ) ( )

m t

m m

ff t
t t m t



 




   

      
  

( 1m  ＜ , )m m N ≤   ，        (9) 

式中， ( )x 为 Gamma 函数，其定义如下： 

 1

0
( ) e d , Re( ) 0t zz t t z

       ，   (10) 

 (1 ) ( )x x x      。           (11) 

根据分数阶导数的定义（9），Laplace 变换域内的

式（8）可写为 

 
0 1

( ) 1 1
( )
s
s E E s


 

 





  。      (12) 
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2.2  饱和软土地基的黏弹性解答 

竖向荷载 V 作用下群桩–土相互作用问题如图 2
（a）所示。假定刚性承台连接各桩，且未与地基相接

触；地基划分为 n 层横观各向同性黏弹性土层，底部

为固定不透水边界。其中， ， 0E ， 1E 和 为式（8）
中的分数阶黏弹性模型参数； h 为水平向应力引起竖

直向应变的泊松比； vh 为竖直向应力引起水平向应变

的泊松比； vk 和 hk 分别为竖直向和水平向的渗透系

数； L 和D 分别为桩长和桩直径。 

图 2 层状地基与群桩模型示意图 

Fig. 2 Diagram of layered soils and pile groups 

根据弹性-黏弹性对应原理[15]，式（12）所获得

的应力–应变关系参数替换弹性地基中相关弹性参

数，即可获得横观各向同性分数阶黏弹性饱和软土地

基的解答[11-12]。基于该解答，可导出地基内 Laplace
变换域内的柔度系数，即地基中 处作用一 z 向单位

环向荷载引起节点 处 Laplace 变换域内的竖向位移

( , , )G s  和超孔压 ( , , )R s  。 
如图 2（b）所示，本文基于有限单元法划分竖向

受荷群桩，桩–土界面也被划分为相应的空间环状曲

面单元。对于单元 e，利用拉格朗日插值，环状表面

上 点的侧摩阻力 ( )eq 可表示为[8] 
 ( ) ( ) ( )( , ) ( )e e eq t t  N q   ，        (13) 

式中， ( )
1 2[ ]e N NN 为两节点拉格朗日单元插值函

数构成的向量， ( ) T
1 2[ ]e q qq 为单元 e 环状表面上下

边缘所受到的边界力所构成的向量。 
结合变换域内的柔度系数 ( , , )G s  和 ( , , )R s  ，

本文利用边界元法的基本思想，将桩–土界面上侧摩

阻力的作用表达为边界积分方程，再将积分区间离散

为桩单元 e 的长度 ( )eL ，以便与群桩有限元解答（6）
相互耦合。每一根桩含有 M 个 ( )eL 段单元，则对于 N
根桩中所有单元 e 上的侧摩阻力 ( )eq 引起 处的位移

( , )zu s 和超孔压 ( , )s  ，可通过如下积分求和得到[8] 

   ( )

( ) ( )

1 1
( , ) , , , de

M N
e e

z ijL
i j

u s sG s q s L   
 

    ， (14a) 

 ( )

( ) ( )

1 1
( , ) ( , , ) , de

M N
e e

ijL
i j

s sR s q s L    
 

    。(14b) 

对式（13）进行 Laplace 变换，代入式（14）可

得 

 ( )

( ) ( ) ( )

1 1
( , ) , , ( )de

M N
e e e

z ijL
i j

u s sG s s L  
 

   N q ，(15a) 

( )

( ) ( ) ( )

1 1
( , ) ( , , ) ( )de

M N
e e e

ijL
i j

s sR s s L   
 

 N q  。(15b) 

式（15）按照式（1）～（6）的组装方式转化为

矩阵表达： 
 g g g( ) ( )s sW G q    ，         (16a) 

 g g g( ) ( )s s R q    ，.         (16b) 

式中， g ( )sW ， g ( )s 和 g ( )sq 分别为群桩节点竖向位

移、超孔压和边界力向量， g
G 和 g

R 分别是群桩地基

对应的总位移柔度矩阵和总孔压柔度矩阵。 

3  有限元与边界元耦合 
边界元方程（16）中的边界力向量 g ( )sq 代表了节

点处的侧摩阻力值，而为了将连续分布的侧摩阻力等

效至节点处，单元 e 上的等效节点力向量 ( )eQ 可通过

单元转换矩阵得到[8] 
 ( ) ( ) ( )( ) ( )e e es sQ T q    ，       (17) 

式中， ( )

( ) T ( )de

e e

L
L T N N 代表单元 e 的转换矩阵。 

借鉴组装有限元总刚度矩阵的方法，群桩有限元

方程（6）中 g ( )sQ 可根据式（17）建立与边界元方程

（16）中 ( ) ( )e sq 的联系，即 
 g g g( ) ( )s sQ T q    ，          (18) 

式中， gT 为群桩总体转换矩阵。 
由桩-土界面处的位移连续条件可知 

 g g( ) ( )t tW U   。            (19) 

于是联立式（6），式（16a），式（18）和 Laplace
变换后的式（19），可将有限元方程（6）与边界元方

程（16a）耦合成群桩–土相互作用方程： 
 1

g g g g g( ) ( ) ( )s s   K T G U F   。    (20) 
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4  群桩承台中的位移协调 
求解群桩–土相互作用方程（20）得 

 g g g( ) ( )s s  U D F   ，          (21) 

式中，逆矩阵 1 1
g g g g( )  D K T G 。 

群桩的荷载 V 直接作用于承台，再由承台再分配

给各基桩桩顶，因此只考虑 g ( )sU 中桩顶节点的位移；

消去 g ( )sF 中的零值，同时缩减矩阵 g ( )sD ，那么式

（21）可以改写为各基桩桩顶位移与桩顶力之间的关

系： 
 d d d( ) ( )s sU D F     ，           (22) 

式中， d ( )sU 和 d ( )sF 分别为各基桩桩顶位移和桩顶力

向量， d
D 中保留了矩阵 g

D 中桩顶节点所对应行列的

元素。 

 

图 3 群桩承台受力变形示意图 

Fig. 3 Stresses and deformations of cap for pile group 

如图 3 所示，刚性承台受到竖向集中荷载 V 时，

各基桩的桩顶力有如下关系： 
 d( ) ( )V s s BF    ，          (23) 

式中， [1 1 1]B  为 N 维行向量。 
由承台底部与各基桩桩顶的位移协调条件可得 

 T
d a( ) ( )s U sU B    ，         (24) 

式中， a ( )U s 为 Laplace 变换域内承台的竖向位移。 
联立式（22）～（24）得到 

 1 T 1
a d( ) ( ) ( )U s V s  BD B    。     (25) 

式（25）求得承台位移 a ( )U s ，然后利用式（24）
求得各基桩的桩顶位移 d ( )sU ；进而通过式（22）即

可获得各基桩的桩顶反力 d ( )sF 。以上均为 Laplace 变
换域内的解，通过数值逆变换[16]，可求得其在物理域

内的解。 

5  数值计算与分析 
目前，分数阶黏弹性饱和地基与群桩共同作用研

究鲜有报道。陆建飞等[6]采用边界积分方程法推导出

整数阶 Merchant 模型黏弹性饱和地基与群桩共同作

用解答，显然该解答可视为本文分数阶黏弹性地基的

特殊情况（ 1.0  ）。鉴于 Ai 等[11-12]已验证了分数阶

黏弹性饱和地基解答的正确性，故本文仅对整数阶黏

弹性地基中的群桩解答进行验证，以表明本文理论的

正确性。验证算例中，泊松比 0.49  ，渗透系数 k   
71.0 10 m / s ，桩间距与桩径比 p / 5s D  ，长径比

/ 15L D  ， p 0.5R D ， p 0/ =250E E ， p 1/ 1000E E  ，
4

p p / 5.0 10R E k   。无量纲时间 2
v 1 w p2 /E kt R   ， 

v (1 ) / (1 2 )     ，水重度 3
w 0.01 MN / m  ；第 i

根桩的无量纲轴力为 * 9 /i iV V V ；承台无量纲位移
*
a 1 p a9 /U E R U V 。 

表 1 列举了不同时刻群桩刚性承台的位移，而各

桩沿深度变化的轴力见图 4。由图 4 可知，本文基于

边界元-有限元耦合法求解群桩时效行为（桩单元离散

数量 M = 10），与文献[6]积分方程法所得结果吻合得 
较好，这也证明本文将桩模拟为一维杆件的合理性。 

表 1 不同时刻下刚性承台无量纲位移 

Table 1 Non-dimensional displacements at different time 

文献 3
1 5.1 10    4

2 5.1 10    
陆建飞等[6] 0.0384 0.1737 

本文 0.0402 0.1749 

 

图 4 不同时刻下黏弹性地基中桩身轴力 

Fig. 4 Axial forces of each pile in viscoelastic soils 

Ai 等[8]研究了基于整数阶黏弹性地基模型中群桩

时变行为，并分析了地基黏滞系数、横观各向同性参

数、分层性、群桩长径比和桩间距的影响，因此，本

文仅对分数阶次的影响进行研究。关于分数阶黏弹性

参数如何选取，可参考文献[9，10]中的试验方法：利

用三轴固结试验获得土的蠕变曲线，再根据应力松弛

公式拟合分数阶黏弹性模型参数。为了研究分数阶次

的影响，本文采用 3 个不同阶次的分数阶黏弹性地基

模型（  0.7，0.8，1.0）模拟饱和软土的固结流变

特性。算例考虑竖向荷载V 作用在群桩承台上，群桩

布置如图 4 所示。三层饱和软土地基参数如表 2 所示，

厚度分别为 1 2 15h h D  ， 3 200h D ，桩直径 D   
0.5 m ，桩间距 p / 4s D  ，桩身模量 p 0v1/ 2000E E  ，

长径比 / 30L D  ，泊松比分别为 1 0.25  ， 2   



第 4 期                     艾智勇，等. 基于分数阶黏弹性地基模型的群桩时效行为研究 

 

753

0.3889 和 3 0.3158  ，无量纲时间 * 2
0v1 1 w/E k t D  ，

无量纲孔压 ( )π /z DL V ，无量纲承台位移 *w   

0v1 a9 /DE U V 。其它参数为： 7
1 2.0 10 m / sk   ， 2k   

86.0 10 m / s ， 7
3 1.0 10 m / sk   ， G v v/G E  ， E    

h v/E E 。  

表 2 多层黏弹性地基参数 

Table 2 Parameters of layered viscoelastic soils 
土

层 E  G  0v /MPaiE  1v /MPaiE  1
1 /(MPa s )i   

1 2.0 0.40 10 8 2×107 
2 1.5 0.36 20 5 5×107 
3 1.7 0.38 25 5 1×108 

 

图 5 承台竖向位移随时间的变化 

Fig. 5 Variation of vertical displacement of the pile cap with time 

 

图 6 群桩桩顶轴力分配随时间的变化 

Fig. 6 Variation of distribution of axial force at pile top with time 

图 5，6 分别给出了承台竖向位移和群桩桩顶轴力

分配随时间的变化。相较于整数阶黏弹性地基

（ 1.0  ），本文理论可根据软土蠕变曲线确定分数

阶地基参数，从而更好地预测饱和软黏土的蠕变对群

桩基础时效行为的影响。随着时间的变化，承台竖向

位移逐渐增大，而边桩与中心桩的轴力逐渐转移由角

桩承担；同时，随着分数阶次减小，固结流变所需时

间呈指数级增长，而且软土蠕变过程的时间越长，承

台竖向位移和轴力分配达到稳定的时间就越长；此外，

不同的分数阶次不影响初始阶段和最终阶段承台竖向

位移和各基桩桩顶的轴力。现有的建筑桩基技术规范[17]

对桩基础的设计计算进行了简化，只考虑了最终阶段

的沉降和桩顶轴力，而本文方法能够考虑沉降和桩顶

轴力随时间的变化，在各个时间段对群桩基础进行沉

降和受力分析。显然，这对工程精细化设计以及全过

程质量监测具有重要的指导意义。图 7 表明，超孔隙

水压力的消散不受分数阶次的影响，这是因为饱和软

黏土中超孔隙水压力的消散集中在固结过程；而蠕变

过程由分数阶次描述，故图 7 中不同分数阶次同一时

刻的超孔隙水压力曲线重合。 

 

图 7 超孔隙水压力沿中心桩轴线变化情况 

Fig. 7 Distribution of pore water pressure along axis of central pile 

6  结    论 
为了更好地模拟饱和软黏土的蠕变对群桩基础时

效的影响，本文引入分数阶导数 Merchant 模型研究层

状饱和软黏土中群桩基础的时效行为，数值算例的结

果表明： 
（1）分数阶次的大小显著影响了土体固结流变的

进程。分数阶次越小，软土流变过程的时间越长，群

桩轴力分配达到稳定所需要的时间越长。 
（2）对于分数阶 Merchant 模型而言，分数阶次

的改变，不影响初始阶段和最终阶段的桩顶轴力值。 
（3）相较于现有规范[17]，本文方法能够综合考

虑软土固结流变过程对群桩基础沉降和各基桩轴力变

化的影响，这有助于工程精细化设计以及全过程的质

量监测。 
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黏土在不同应力条件下的渗透过程分析 
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摘  要：渗透性是黏土的重要工程性质之一，通过渗透系数进行表征，其机理在于水在黏土中的渗透过程。采用研制

的刚性壁固结渗透装置，开展 9 种应力条件下的黏土渗流试验，并运用荧光示踪技术定量分析试样不同位置处的过水

率和流道率，以刻画黏土的渗透过程。试验结果表明，试样同一横截面上的过水率变化范围很大，分布很不均匀，水

在渗流过程中容易出现优势流道，且优势流道的分布呈随机无规律性；受水力渗透固结的影响，不同横截面上的过水

率和流道率也存在差异，靠近水体的土层的参数值最大，沿渗流方向呈递减趋势；黏土的过水率和流道率均随水力梯

度的增加而增加、随固结压力的增加而减小，但就影响程度而言，水力梯度较固结压力更显著。 
关键词：黏土；渗透过程；荧光示踪；过水率；流道率 
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Permeation process of clay under different stresses 

SONG Lin-hui1, WANG Xing-ya1, WU Hao-yu1, ZHOU Ke-fa2, MEI Guo-xiong3 
(1. School of Physical and Mathematical Sciences, Nanjing TECH University, Nanjing 211800, China; 2. Dam Safety Management 

Department, Nanjing Hydraulic Research Institute, Nanjing 210029, China; 3. College of Civil Engineering and Architecture, Guangxi 

University, Nanning 530004, China) 

Abstract: Permeability is one of the important engineering properties of clay. It is characterized by the permeability coefficient, 

and its mechanism lies in the permeability process of water in clay. In order to describe the permeation process of clay, the 

developed rigid wall consolidation infiltration device is used to carry out clay seepage tests under 9 stress conditions. The water 

transfer rate and flow rate at different positions of the clay are quantitatively analyzed by the fluorescence tracing technique. 

The results show that the water transfer rate on the same cross section of the sample varies widely, and the distribution is very 

uneven. The dominant channel is easy to appear in the seepage process, and the distribution of the dominant channel is random 

and irregular. Under the influences of hydraulic seepage consolidation, there are also differences in permeable rate and flow rate 

on different cross sections. The parametric value of the soil layer near the water body is the largest and shows a decreasing 

trend along the seepage direction. The permeable rate and flow rate of clay both increase with the increase of hydraulic gradient 

and decreases with the increase of consolidation pressure, but the hydraulic gradient is more significant than consolidation 

pressure in terms of influence degree. 
Key words: clay; permeation process; fluorescence tracer; permeable rate; flow rate

0  引    言 
土体渗透性是岩土工程的研究热点，国内外学者

对渗透系数的计算方法进行了大量研究。Mesri[1]、

Nagaraj 等[2]均通过系列试验提出了渗透系数与孔隙

比的关系式，目前此类关系式已成为经典并被不断完

善[3]；还有探讨渗透系数与固结应力[4]、水力梯度[5]、

颗粒粒径和吸附水膜[6]之间关系的研究。除了上述基

于土体物理指标和外部应力条件从不同角度计算渗透

系数的研究外，水在介质中的渗透过程也被关注，并

通过数值模拟、基于温度和电导率等参数的试验测试、

以及示踪技术等手段进行研究[7]。其中，周健等[8]基

于散体介质理论，利用 PFC 模拟不同水压下渗流引起

砂土特性变化的全过程；孙强等[9]通过砂岩地层渗透

过程中不同部位的地电场响应特点试验，判定砂层中

水的渗流方向、渗流速度和渗漏点位置；程竹华等[10]

和刘目兴等[11]利用剖面染色与图像分析相结合的方
─────── 
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法对土壤大孔隙及优先流开展的试验研究，分析优先

流路径对剖面水分入渗过程的影响；Bai 等[12]利用示

踪剂研究了不同粒径悬浮颗粒在饱和多孔介质中的迁

移特性；张文杰等[13]设计了一种垃圾染色剖面的试验

方法，研究了垃圾中优先流特征。可见，示踪技术主

要用于分析优势渗流模式并定量评估优势流发育程

度，研究对象包括地表土壤、填埋垃圾和岩石等，较

少涉及不同应力下的黏土渗流通道。 
本文运用荧光示踪表征技术，针对不同应力状态

下黏土的渗流通道开展试验研究。以深基础下的黏土

地基为研究对象，在施加有效应力完成土体固结的基

础上，注入含荧光剂的水、并施加一定的水压以在土

体中形成稳定渗流，然后分析土体中不同位置处的荧

光剂含量，进而判断出该处是否有水渗流通过，并计

算出渗水量，进一步对数据进行整理和分析，刻画出

水在黏土中的渗透过程。 

1  试验方案 
1.1  试验工况 

选取 100，200，300 kPa 3 种固结压力作用下的土

体开展试验，并按照固结压力与渗透水压之比为 1∶
0.5，1∶1.0，1∶1.5 施加渗透水压，共进行 9 组试验

（T1～T9），试验加载方案如表 1 所示。 
表 1 试验加载方案 

Table 1 Loading schemes of tests 
试验编号 固结压力 pc/kPa 渗透水压 pw/kPa 压力比 

T1 100  50 1∶0.5 
T2 100 100 1∶1.0 
T3 100 150 1∶1.5 
T4 200 100 1∶0.5 
T5 200 200 1∶1.0 
T6 200 300 1∶1.5 
T7 300 150 1∶0.5 
T8 300 300 1∶1.0 
T9 300 450 1∶1.5 

1.2  试验土体 

试验用土取自南京市江北新区的一个基坑场地，

勘察报告显示为可塑状的灰色黏土，将其运至实验室，

做晾干、粉碎处理后，进行常规土工试验，具体指标

如表 2 所示，粒径含量如表 3 所示。 
表 2 土体物理参数 

Table 2 Physical parameters of soil 
土颗粒相对

质量密度 液限 wL/% 塑限 wP/% 塑性指数 IP 

2.68 38.3 19.3 19.0 
表 3 黏土粒径的百分含量 

Table 3 Percentages of particle size of clay 
粒径范
围/mm 

> 
1.0 

1.0～ 
0.5 

0.5～ 
0.25 

0.25～ 
0.075 

0.075～ 
0.005 

< 
0.005 

含量/% 0.0 0.5 1.9 3.4 67.3 26.9 

由上述参数可判断试验土体为低液限黏土。 
1.3  试验设备 

依据试验要求研制了一套刚性壁固结渗透装置，

包括渗透测试筒、施加固结压力的杠杆和施加水压的

气泵，其中的渗透测试筒是关键部件，如图 1 所示。 

 

图 1 渗透测试筒 

Fig. 1 Container of penetration tests 

由图 1 可见，渗透测试筒由底座、渗流筒和盖板

组成，三者可装配形成密闭腔体。底座底部留有渗水

孔；筒体总高 45 cm、内径 20.3 cm；盖板中间设有加

压杆套，加压杆（上有镶嵌密封橡胶圈的环状凹槽）

通过杆套穿过盖板传递杠杆施加固结压力，加压杆上

加装了位移测试板，用于放置位移计；盖板上设有两

个孔道，一个是带水压表的排泄孔，用来排气排水，

另一个是进水孔，用于试验过程中的注水和加压。3
个孔均设有阀门，可按需开启和关闭。 

水压是由气泵经密闭罐施加的，密闭罐内部由气

囊分成气室和水室，其中气室的进气口接气泵，水室

储存有含荧光剂的水，其出水口接渗流筒盖板上的进

水孔，气泵加压后，气室的压力传递到水室实现加压，

且可避免气体混入水中。 
示踪剂采用的是荧光素钠，易溶于水，为水溶性

荧光剂，最大吸收波长为 493.5 nm。光度计是上海菁

华科技仪器有限公司生产的紫外可见分光度计，波长

范围为 190～1100 nm。 
1.4  试验步骤 

依据试验工况，每组试验可细分为 9 个步骤。 
（1）准备工作：组装试验装置并进行密封性检测，

确保试验过程中不漏水；同时将粉碎后的黏土放入饱

和桶中抽气饱和，不少于 24 h；配置好荧光剂溶液（溶

液质量分数为 1.67 mL.L-1），并注入密闭罐。 
（2）土体填筑：先在渗流筒内壁涂抹一层凡士林，

以避免筒壁与土体界面间的渗漏，并将滤纸放置在底

部透水石上。将饱和好的黏土浆分层填入渗流筒内，

打开底座的渗水孔，静置 24 h 以上，以使土体在自重
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下沉淀析水。 
（3）加压固结：饱和黏土浆经自重沉淀后，将

析出的水抽掉，放入滤纸和透水石，通过杠杆逐级施

加荷载（每级荷载时间不少于 24 h）直至达到表 1 中

所要求的固结压力（该固结压力在试验过程中一直保

持），要求加水压前该固结压力下土体沉降达到稳定状

态，即变形小于 0.01 mm/h。 
（4）施加水压：连接密闭罐与进水孔，打开排泄

孔，将土体顶部的空间注满荧光剂溶液，然后关闭排泄

孔，在底部渗水孔处接带荷重传感器的水桶；之后按表

1 方案施加水压形成渗流，通过渗水量和渗出水中荧光

剂的浓度来判断试验是否达到稳定状态，即渗出水量随

时间呈线性变化，且渗出水中的荧光剂浓度不变。 
（5）切样与试验：渗流试验结束后，将渗流筒中

的黏土样取出，进行称重、测高、并将土样顶面刮平，

然后沿高度将土样切成 3 层，每层厚度约为 60 mm，

如图 2 所示，然后按图 3 所示平面尺寸切成 17 小块，

并将每块上下表面约 10 mm 厚削除（尽量避免分层切

土的影响），使得每小块土样厚约 30 mm。除#1 小块

外，其余 16 块均称重后放入 3 倍重的水中浸散；#1
小块用环刀取样，获得其密度后，再和其余 16 块一样，

连同环刀一起放入 3 倍重的水中浸散。从 17 小块土样

切削下来的土体中挑一部分用作含水率试验。 

 
图 2 试样照片及纵向切割方式 

Fig. 2 Photo of sample and longitudinal cutting method 

 

图 3 土样横截面切割方式和编号 

Fig. 3 Cutting method and numbering of cross section of soil  

sample 

（6）提取荧光剂溶液：待上述土块在水中浸散后

（需 12 h 以上），用玻璃棒对其进行多次搅拌，每次

搅拌的方向均相反且持续的时间为 5 min 以上，相邻

两次搅拌的时间间隔为 3 min，直至将黏土与水搅拌

成泥浆状为止，使得赋存于小土块孔隙中的荧光剂扩

散到水中，再静置 12 h 以上，等待土颗粒下沉，然后

用针管将上层的荧光剂溶液吸出，并注入比色管中待

检，试验照片如图 4 所示。 

 

图 4 提取荧光剂溶液的照片 

Fig. 4 Photos of extracting fluorescent solution 
（7）溶液浓度测量：启动紫外可见分光光度计，

进行调波长和校零等操作后，将比色管中待检溶液逐

一倒入比色皿中进行吸光度测量，测量结束后，利用

标准曲线，基于朗伯比尔定律将吸光度换算成溶液浓

度。 

（8）计算孔隙透水量：根据已测得的溶液浓度可

计算出各小块土体中的荧光剂含量，再基于试验前所

配置的荧光剂溶液浓度大小，可算得穿透孔隙的水量。 
（9）数据处理与分析：得到各土块的透水量后，

对数据做进一步分析，以描述水在黏土中的渗透情况。 

2  数据处理方法 
依据试验步骤（1）～（5），可制作完成 9 种应

力工况下的土体试样，并通过常规土工试验获得其物

理参数，如表 4 所示；再依据试验步骤（6），可提取

到不同试样的荧光剂溶液。 
表 4 固结后土体的物理参数 

Table 4 Physical parameters of soil after consolidation 
试验 密度  /(g·cm-3) 含水率 w/% 
编号 L1 L2 L3 L1 L2 L3 
T1 1.97 1.98 1.98 32.3 30.4 29.8 
T2 1.98 1.99 1.99 30.5 30.1 29.5 
T3 1.98 1.99 2.00 28.9 27.3 26.9 
T4 2.00 2.01 2.01 26.2 25.9 25.4 
T5 2.00 2.01 2.02 26.1 25.6 25.3 
T6 2.01 2.01 2.02 26.0 25.4 25.1 
T7 2.01 2.02 2.03 25.5 24.2 23.7 
T8 2.02 2.02 2.03 25.3 23.5 23.3 
T9 2.04 2.05 2.05 24.1 23.1 23.1 
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依据试验步骤（7），通过分光光度计可确定所提

取溶液的荧光剂浓度，但试验前需先绘制荧光剂标准

曲线，即溶液浓度与吸光度之间的换算关系。在朗伯-

比耳定律有效吸光度区间范围内，用移液管、比色管

以自来水为溶剂从低至高配 30 个不同浓度的荧光剂

溶液，然后将紫外可见分光光度计波长设置为 493.5 
nm，调好 100%T/0A，将配好的已知浓度的荧光剂溶

液放入光度计中进行逐一测量，对应记录下它们的吸

光度值 A，并拟合试验值得到溶液浓度 C与吸光度 A
间的换算关系式： 

               0.07052C A    。       (1) 
依据小块湿土样浸泡前含有的水量 Vw 和浸散土

样时加入的水量 Va，采用下式可计算出该小块土样中

的荧光剂含量 Vf ： 
f w a( )V C V V     。       (2) 

Vw可根据试验测得的土样质量 m、密度  和含水

率 w计算得到 

w (1 )
mwV
w




  。         (3) 

基于试验前所配置的荧光剂溶液质量分数为 1.67 
mL·L-1，依据下式可计算出渗流至该小块土样中含荧

光剂的水量，将其定义为透水量 Vp： 
p f /1.67V V   。          (4) 

为进一步分析土样横截面上不同位置处的透水量

情况，将每个小块土样的透水量除以该小块土样的体

积可得到单位体积的透水量，将其定义为过水率 Rp，

具体计算式为 
p p

p 100%
V V

R
V m


     。    (5) 

从黏土的细观角度看，并不是所有孔隙都是连通

成水流通道的，为探讨形成水流通道的孔隙比例，定

义流道率 ，其为已形成流道的孔隙体积与总孔隙体

积之比，考虑到饱和黏土中的孔隙均被水填充，总孔

隙体积 vV 即为所含水的体积 wV ，前述透水量 pV 即为

已形成流道的孔隙体积，则流道率 可通过下式计算

得到 
p

w

100%
V
V

     。         (6) 

因 p pV V R  ， wV V n  （n 为孔隙率），代入式

（6）可得 
p 100%
R
n

     。          (7) 

以下将基于试验测试得到的吸光度 A、各小块土

样质量 m、密度  、含水率 w、稀释水量 aV 及推算的

孔隙率 n等数据，利用上述公式计算过水率 pR 和流道

率 两个参数，以分析黏土的渗透过程。 

 

3  试验结果分析 
基于 9 组试验的测试数据和前述计算公式，可得

到各试样不同位置处的过水率和流道率大小，并以此

刻画其渗透过程，在此基础上开展对比分析，可得到

黏土渗透过程的影响因素和影响程度。 
3.1  过水率分析 

通过对各试样每层的 17 个小块土样测试和计算，

可得到试样不同位置处的过水率。为便于观察，以各

小块土样中心点为 XY 向坐标位置，以过水率值为 Z
向绘制等高线图，同时以过水率均值为界线，将小于

均值的部分填充灰色阴影，以直观显示优势流道区的

分布，如图 5 所示。 
由图 5 可见，同一横截面上的过水率变化范围很

大、分布不均匀；另外，27 张分布图中，除 T2-L3 和

T4-L1 中大于均值的白色区域分布比较分散外，其余

都呈集中成片分布特点，表明水在渗流过程中容易出

现优势流道，且大部分水流从优势流道中穿过。 
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图 5 各层土样的过水率分布 

Fig. 5 Distribution of permeable rate of each soil layer 

 

图 6 优势流道区的分布统计 

Fig. 6 Distribution statistics of dominant channel area 

为统计优势流道在土样横截面上的分布规律，基

于 X，Y轴将截面分成 4 个象限，对照图 5，以优势流

道区面积超过所统计象限面积一半以上计数，可统计

出优势流道区在 4 个象限出现的次数依次为 14，11，
12，13，如图 6 所示。基于现有的样本数，从统计学

而言，其分布是比较均匀的，符合随机分布的规律。

上述分析表明渗透过程中，土层横截面上的优势流道

是无规律随机分布的。 
为便于进一步对比，将图 5 中 27 层土样的过水率

平均值按土层中心所处位置绘制成图 7。可见，各试

样不同横截面上的过水率相差也很大，总体而言，靠

近水压施加面的 L1 层土体的过水率最大，L2 层土体

次之，L3 层土体最小。 

 
图 7 过水率均值随高度的变化 

Fig. 7 Variation of average permeable rate with height 

另外，变化趋势方面，上段直线的斜率较小、下

段直线的斜率较大，明显对比出 L1 层到 L2 层的过水

率存在剧减，而 L2 层到 L3 层的过水率变化相对小得

多，说明靠近水体的土层最先被水透过。对于相同固

结压力、不同渗透压力的试样（如 T1～T3、T4～T6、
T7～T9），随着水力梯度的增加，各层的过水率也在

增加，尤其是 L1 层增量最大；就 9 组试样而言，虽

然固结压力也在增大，但过水率随水力梯度的增加依

然呈明显增长趋势，水力梯度的影响更大。对于相同

水力梯度、不同固结压力的试样（如 T2 与 T4、T3 与

T7、T6 与 T8），可见固结压力大的试样的过水率稍小，

因为土体相对较密实，但数值相差不大。 
3.2  流道率分析 

依据试样的土工试验数据，可计算得到各试样每

层的孔隙率，基于式（7）可进一步计算得到各试样每

层的流道率平均值，同样将其按土层中心所处位置绘

制成图 8。 

 
图 8 流道率均值随高度的变化 

Fig. 8 Variation of average flow rate with height 

由图 8 可见，流道率的大小分布规律总体上与过
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水率相同，靠近水压施加面的 L1 层土体的最大，且

远大于 L2 和 L3 层土体的流道率；变化趋势上也是上

段直线的斜率较小、下段直线的斜率较大，说明靠近

水体的土层孔隙更易形成渗流通道。 
为分析水力梯度和固结压力对流道率的影响程

度，将流道率平均值按土层编号绘成图 9，10。 

 

图 9 L1 土层流道率随水力梯度的变化 

Fig. 9 Variation of channel rate of soil layer L1 with hydraulic  
gradient 

 
图 10 L2 和 L3 土层流道率随水力梯度的变化 

Fig. 10 Variation of channel rate of soil layers L2 and L3 with  

hydraulic gradient 

由图 9 可见，3 种固结压力下的 L1 层土的流道率

均随水力梯度呈线性增长，表明水力梯度起增加流道

率的作用；不过，随着固结压力的增大，土体孔隙比

减小，使得流道率随水力梯度的增速变缓。至于两者

的影响程度可通过两组数据来对比体现，如 T3 和 T7，
水力梯度相同，固结压力分别为 100 kPa 和 300 kPa
（比值为 3），L1 层的流道率降低 6.9%；而 T4 和 T6
中，固结压力相同，水力梯度分别为 50 和 150（比值

也是 3），但 L1 层的流道率增长 52.9%，可见，水力

梯度对流道率的影响远大于固结压力的影响。 
由图 10 可见，3 种固结压力下的 L2 和 L3 层土的

流道率随水力梯度整体呈线性增长，但 L3 层土的增

速较 L2 层土要小。 
3.3  渗流过程影响因素分析 

本试验中影响渗流过程的因素主要包括固结压力

和水力梯度。综上可知，当黏土所受的固结压力不变

时，增大水力梯度会使黏土的透水率和流道率增加，

该现象与 Bai 等[14]在研究渗流速度对多孔介质中悬浮

颗粒影响的结论一致，即增大水力梯度会使流道内的

孔隙水流动速率加快，使流道四周的土颗粒发生迁移，

进而增大现有流道或打通新流道；当在黏土上作用的

水力梯度相同时，所受固结压力越大、透水率和流道

率越小，主要是固结压力越大土体越密实、孔隙越少，

则渗流通道自然减少；在对透水率和流道率的影响程

度上，水力梯度的影响较固结压力要大。 

 
图 11 试样渗透受力图 

Fig. 11 Force diagram of sample seepage in soil 

基于图 7 中过水率和图 8 中流道率随高度的变化

规律、以及图 9，10 中不同土层的流道率变化规律可

知，自上而下的 L1～L3 土层的透水率和流道率呈递

减趋势，这种现象主要是由施加水压形成的渗透力所

致。试验中，水压施加后在试样中产生自上而下的渗

流，同时水力渗透会诱发固结，具体如图 11 所示，试

样在水压施加瞬间的初始状态，顶部的总应力 t 由固

结压力 pc（即初始有效应力）和施加的水压 pw组成，

底部的总应力 b 由初始有效应力 b 与超静孔隙水压

力 pw 组成，则横线阴影区为初始有效应力 0 部分，

空白区为超静孔隙水压力 0u 部分。随着固结进行直至

稳定渗流状态，试样顶部的受力状态保持不变，底部

的超静孔隙水压力消散为零，有效应力增加了 a ，数

值上等于水压 wp ，试样应力图上的斜线阴影区即为增

加的有效应力三角形。由此可见，试样中的有效应力

自上而下有个三角形增量，使得试样被压密，这一点

可通过水压施加过程中量测到的土样沉降所证实；由

于底部的有效应力增量大，即试样下部比上部承受的

固结压力大，故透水率和流道率呈现出上大下小的特

征，这一点与固结压力的影响特点相符。 
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4  结    论 
在开展 9 种应力条件下的黏土渗流试验基础上，

运用荧光示踪表征技术定量分析黏土试样中不同位置

处的过水率和流道率，以此刻画黏土的渗流过程，并

通过对比得出如下结论： 
（1）各试样同一横截面上的过水率变化范围很

大、分布很不均匀，水在渗流过程中容易出现优势流

道，且优势流道的分布呈随机无规律性。 
（2）受水力渗透固结的影响，土层不同横截面上

的过水率和流道率也存在差异，靠近水体的土层的参

数值最大，然后沿渗流方向呈递减趋势。 
（3）土层的过水率和流道率大小均受水力梯度和

固结压力的共同影响，其中水力梯度使两者数值增加，

固结压力则使两者数值减小，影响效应相反，但水力

梯度的增长作用更显著。 
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摘  要：现有研究表明岩石脆性与其内部微裂纹起裂、扩展有密切联系，但考虑岩石起裂特征的脆性评价指数并不多

见，在对脆性理论以及起裂特征分析的基础上，提出了一种基于岩石峰前起裂及峰后特征的脆性评价方法。首先，结

合 George 和 Tarasov & Potvin 等对脆性的描述和定义，从理论上分析了基于岩石峰前起裂及峰后特征脆性评价方法的

可行性。其次，构建了表征岩石峰前脆性特征的分量 Bi和表征岩石峰后脆性特征的分量 Bii，并将两者之积作为表征峰

前起裂和峰后应力跌落特征的脆性指数 BI。最后，结合不同加载方式、围压以及岩性条件下花岗岩、砂岩和大理岩试

验数据对其进行了验证。结果显示：围压 5～35 MPa 时，大理岩脆性与围压呈负相关关系；围压 5 MPa 时，三轴卸荷

试验条件下花岗岩脆性比三轴压缩试验条件下大。花岗岩、砂岩、大理岩相应的脆性指数 BI 值分别为 0.684，0.336，
0.186，计算结果与试验结果吻合。提供了一种从起裂和应力跌落角度评价岩石脆性的新思路，对丰富室内岩石脆性分

析与评价具有一定指导意义。 
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Brittleness evaluation method based on pre-peak crack initiation and                 
post-peak characteristics of rock 
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Abstract: The existing researches show that the brittleness of rock is closely related to the initiation and propagation of internal 

microcracks, but there are few brittleness evaluation indexes considering the characteristics of rock initiation. Based on the 

theoretical analysis of brittleness and the characteristics of rock initiation, a brittleness evaluation method is proposed based on 

the pre-peak initiation and post-peak characteristics of rocks. Firstly, based on the descriptions and definitions of brittleness by 

George, Tarasov & Potvin et al., the feasibility of evaluation method based on the pre-peak crack initiation and post-peak 

characteristic brittleness is theoretically analyzed. Secondly, component Bi representing pre-peak brittleness of rocks and 

component Bii representing the post-peak brittleness of rocks are constructed, and the product of the two is the brittleness index 

BI representing the pre-peak fracture initiation and post-peak stress drop. Finally, it is verified based on the test data of granite, 

sandstone and marble under different loading methods, confining pressures and lithology conditions. The results show that the 

brittleness of marble decreases with the increase of confining pressure from 5 to 35 MPa. At confining pressure of 5 MPa, the 

brittleness of granite under the triaxial unloading tests is greater than that under the triaxial compression tests. The values of the 

corresponding brittleness index BI of granite, sandstone and marble are 0.684, 0.336 and 0.186 respectively, and the calculated 

results are consistent with the experimental ones. This study provides a new way to evaluate the rock brittleness from the 

perspective of crack initiation and stress drop, which has guiding significance to enrich the analysis and evaluation of indoor 

rock brittleness. 
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brittleness index; post-peak characteristic ─────── 
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0  引    言 
岩石脆性作为其材料的基本属性之一，是评价岩

石性能的关键指标，准确评价岩石脆性对矿藏油气资

源有效开发利用、地下工程建设以及地质灾害防灾减

灾具有重要的指导意义[1-2]。脆性是岩石在不同应力状

态、不同物理环境下综合力学特征的表现[3-4]。虽然目

前对于岩石脆性没有得到大家一致认可的定义，但大

量学者基于不同的研究领域，对脆性表征行为给出了

各自的描述。代表性学术观点有：从应变角度，Morley[5]

和 Hetenyi 等[6]将脆性定义为材料塑性的缺失；从强度

角度，Ramsey[7]认为岩石黏聚力丧失时，材料即发生

脆性破坏。另外，岩石脆性也与破裂特征有关，如，

李庆辉等[1]从岩石非均质性、应力、破裂特征的角度

认为脆性是其综合特性。同时，岩石脆性与其细观结

构的非均质性相关[8]。 
多年来，根据上述特征学者们提出了许多定量评

价岩石脆性的方法，并对其影响因素进行了分析。如，

史贵才等[9]获得了大理岩的应力脆性跌落系数，并讨

论了其与围压的关系。周辉等[10]通过考虑峰后应力降

的相对大小和绝对速率，建立了可评价简单及复杂应

力条件下岩石脆性评价指数。夏英杰等[11]从岩石峰后

应力跌落速率及能量比的角度建立了新的脆性指数。

侯鹏等[12]结合红砂岩和花岗岩试验提出了基于声发

射和能量演化规律评价岩石脆性的方法。侯振坤等[13]

基于室内页岩提出了包含多参数的综合脆性指标，并

从扩容拐点、残余强度、全过程曲线等多角度对脆性

指标进行了诠释。 
随着岩石起裂的深入研究发现，脆性岩石破坏征

兆和断裂能及起裂密切相关[14]。如 George[15]指出岩石

脆性是指岩石内部微裂纹产生并引起非永久形变而连

续变形的能力。据此可知，岩石的脆性与微裂纹产生

有关，这就包括起裂时的特征应力和应变。另外，岩

石脆性也是指其在特定条件下经能量积累和峰后过程

自我维持宏观破坏的能力[16]。从这个定义看出，岩石

的脆性和材料弹性能量积累有关。纵观岩石破坏全过

程，岩石破坏可以认为是微裂纹压密、起裂、发展、

汇合并贯通的过程，同时又是能量积累、消耗的过程。

在微裂纹起裂前，或在应力水平低于起裂应力水平前，

岩石内部微裂纹不扩展，是弹性能积累的过程；当应

力水平高于起裂应力时，岩石内部微裂纹开始起裂和

发展，在裂纹起裂初始阶段，外界荷载做功将转化为

压缩的弹性能和维持裂纹扩展的消耗能，弹性能持续

增加但增长速率降低；当应力水平达到屈服时，岩石

内部裂纹快速扩展，外界荷载做功主要转化为消耗能；

当岩石破坏时，外界做功总能量均转化为消耗能，亦

不存在弹性势能。这就可以认为在微裂纹起裂前，微

裂纹闭合，外界做功转化为弹性能；之后微裂纹起裂

并扩展，外界做功部分转化为消耗能，直至最后破坏

全部转化为消耗能。结合 George[15]和 Tarasov 等[16]对

脆性的定义，以及岩石破坏微裂纹发展和能量转化过

程，认为可以从岩石起裂以及峰后特征的角度对岩石

脆性进行评价。如王宇等[17]从起裂应力的角度建立了

新的岩石脆性指数。但从起裂应变的角度建立岩石峰

前脆性特征评价指数的研究鲜有报道。本文拟从起裂

应变的角度建立岩石峰前脆性评价分量，然后结合峰

后应力跌落特征建立峰后评脆性价分量，并综合峰前

和峰后脆性评价分量建立基于岩石峰前起裂及峰后应

力跌落特征的脆性评价指数。 

1  现有脆性评价方法简述 
大量学者从强度、应变、能量、硬度等角度对脆

性指数进行了分类评述，详见文献[1，10]。本文简述

如下：基于强度的脆性指标因参数获取方便，被广泛

地运用于岩石工程脆性评价，但该类指数忽略了应变–

强度间的内在联系，存在一定的内在矛盾。大部分基

于应变的脆性指标没有综合考虑岩石应力–应变全过

程曲线，存在一定局限性。基于应变能的脆性指标是

目前的一个发展趋势。基于硬度的脆性指标对非匀质

性、各向异性的岩石测定结果差异大。基于莫尔包络

线的脆性指标但受试验情况影响。基于特殊试验的脆

性指标鉴于各种原因并未被广泛采用。 

2  岩石峰前起裂特征分析方法 
目前，关于岩石起裂特征的分析方法主要有观察

法，裂纹体积应变法、和声发射方法。其中以裂纹体

积应变法运用最为广泛。本文将结合裂纹体积应变法

判定岩石起裂特征。 
裂纹体积应变法最早由 Martin[18]中提出。该方法

确定起裂应力的思想为，裂纹体积应变（ V  ）由体积

应变（ V ）减去弹性体积应变（ V elastic ）。其中，体

积应变（ V ）通过试验中测量的轴向（ axial ）和横向

（ lateral ）应变计算得出，弹性体积应变由试验相应阶

段应力状态（ 1 ， 3 ）和弹性参数（E，μ）计算求

得，各应变计算公式如下： 

V axial lateral2      ，   .       (1) 

V elastic 1 3(1 2 )( ) / E        ，  (2) 

V crack V V ealstci      。         (3) 
图 1 为裂纹体积应变特征。岩石压密过程中，岩
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石内部微裂纹、空洞和空隙体积被不断压缩。到线弹

性变形阶段，裂纹体积被压缩至极限状态，岩石类似

于各向同性材料，仅有弹性体积应变，没有裂纹体积

应变。之后，随着应力增加，荷载应力达到岩石起裂

应力时，岩石内部裂纹开始扩展，裂纹体积逐渐增大。 

 
图 1 裂纹体积曲线特征[18] 

Fig. 1 Characteristics of crack volumetric strain[18] 

3  基于岩石峰前起裂及峰后跌落特征

的脆性评价方法构建 
岩石压缩过程中，起裂应力是裂纹压密和扩展的

分界点，若脆性表征的是岩石维持裂纹压密状态弹性

能聚集的能力，则此时弹性能增长速率达到峰值，之

后增长速率降低，微裂纹扩展。若将起裂应变 ci 表征

岩石前期可压密状态的能力，而将峰值应变与起裂应

变的差值（  = c - ci ）表征裂纹扩展的能力，其应

变比（ ci /  ）就可以表征岩石维持内部裂纹压密状

态的能力。起裂应变 ci 越大，表明岩石压缩做功过程

越长，弹性能积累越久，裂纹可压密状态能力越强；

 越小，表明岩石裂纹扩展迅速； ci /  越大，表

明岩石维持裂纹压密状态的能力越大。可以用 ci / 
来表征岩石峰前的脆性特征（图 2）。 

 

图 2 岩石峰前脆性表征示意图 

Fig. 2 Schematic diagram of brittleness for pre-peak 

一般而言，岩石在经历压缩试验后，破坏形式有

Ⅰ、Ⅱ两种情况，（图 3（a））。通常认为Ⅱ型破坏是非

稳定的，脆性较强，脆而坚硬的岩石往往属于此种变

形破坏型式。为此，结合岩石破坏后其应力–应变曲

线特征，若岩石脆性特征越明显，则其峰后应力跌落

越明显。如图 3（b）所示，峰后曲线跌落越陡，则峰

后曲线与斜边 MN 所组成的区域面积 S 越大，可以用

S/S△（S△为图 3（b）中红色和蓝色区域面积）来表征

岩石峰后的脆性特征。其中，关于图 3（b）中斜边 M、

N 的确定，M 为应力应变曲线峰值点，N 为应力应变

曲线的终点。同时三角形 MCN 为直角三角形。 

图 3 岩石峰后特征及峰后脆性表征示意图 

Fig. 3 Post-peak characteristics and schematic diagram of  

brittleness for post-peak 

基于岩石起裂及峰后特征的脆性评价方法如下： 
（1）根据岩石应力–应变曲线所反映的特征，初

步判别其脆性特征。 
（2）结合试验结果和式（1）～（3），求解起裂

应变 ci 。具体如下： 
根据试验过程中量测的轴向、横向应变和式（1），

计算体积应变 V ； 
根据试验结果，计算弹性模量 E 和泊松比 ，并

结合式（2），计算弹性应变； 
最后结合式（3），裂纹体积应变为体积应变减去

弹性应变。初始阶段体积被压缩，体积应变逐渐减小。

当处于线弹性阶段时，该阶段岩石可视为弹性体，裂

纹不再被压缩，体积应变为 0，并持续到线弹性阶段

结束。在线弹性结束时，开始起裂，裂纹体积应变偏

离 0，该点也就是起裂点，据该特征确定起裂应变 ci 。 
（3）结合峰值应变 c ，求取峰前脆性特征评价

值 Bi= ci /  。 
（4）结合峰后特征，求取面积 S 和面积 S△，并

计算峰后脆性特征评价值 Bii=S/S△。具体过程见下式： 

1 1dACMNBS      ，               (4) 

( )ACNB N N MS       ，.            (5) 
S△ ( )( ) / 2N M M N        ，       (6) 

S   S△ ( )ACMNB ACNBS S    ，.        (7) 

式中， ACMNBS 为 的面积， ACNBS 为 的面积，S△

为三角形 的面积，S 为 的面积。 

（5）基于岩石起裂及峰后特征的脆性评价方法其

计算表达式如下： 
BI=Bi·Bii  ，                 (8) 

式中，Bi和 Bii分别为岩石峰前和峰后脆性特征值。用

岩石峰前和峰后特征表征岩石全过程脆性特征有多种
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组合方式，如 Bi+Bii、Bi·Bii或者指数等其他表达形式。

将峰前峰后特征评价值之和作为脆性评价指数的有李

庆辉等[1]、夏英杰等[11]；采用积的形式作为脆性评价

指数的有周辉等[10]。本文采用积的形式表征其脆性评

价指数主要是基于以下因素考虑的，Bi= ci /  作为峰

前脆性评价值是基于其维持裂纹处于压密状态的能

力，一般而言，脆性岩石在经历屈服后，在较小应变

内，应力快速跌落，  较前期起裂应变 ci 小，其比

值 Bi通常要大于 1；而 Bii作为峰后脆性评价值，其通

常要小于 1。若将两者之和（Bi+Bii）作为脆性评价指

数，则主要体现的是峰前脆性特征，因为峰前脆性特

征值 Bi将明显大于峰后脆性特征值 Bii，这显得有失合

理。若将两者之积（Bi·Bii）作为脆性评价指数，据前

面分析，岩石脆性越大，Bi和 Bii值都将越大，两者乘

积也越大，这样可以消除两者量值大小明显差异带来

的不利影响。 

4  脆性指数验证 
结合岩石变形及起裂特征资料，求取 Bi 和 Bii 值

及其乘积。然后从不同围压、加载方式及岩性的角度

对基于岩石起裂及峰后特征脆性评价方法进行验证。 
4.1  不同围压下岩石脆性评价方法验证 

图 4 给出了 5～35 MPa（90℃）条件下大理岩三

轴压缩试验曲线。据图 4，在 90℃条件下大理岩随着

围压的增加塑性增强，在 5 MPa 时，峰后有一小段应

力的特征，之后呈现出软化性质。15～35 MPa 时，随

着围压的增大，塑性变形区间增大，塑性增强。从定

性角度认为，大理岩 90℃时，塑性随着围压的增大而

增大，这与前人研究成果一致。表 1 给出了对应条件

下脆性指数 BI的计算参数及结果，脆性指数 BI 的值在

5～35 MPa 下分别为 0.152，0.110，0.082，0.078，脆

性指数 BI 值随着围压的增大而逐步降低，计算结果与

试验结果吻合，有效地体现了脆性指数随围压的变化。 

 

图 4 90℃各围压条件下大理岩三轴压缩试验曲线图 

Fig. 4 Curves of conventional triaxial compression tests on marble  

under various confining pressures at 90℃ 

表 1 大理岩常规三轴压缩试验 BI计算结果表(90℃) 
Table 1 Calculated results of BI of marble under conventional  

triaxial compression test (90℃) 

围压 
MPa 

应变比 面积比 脆性指数 试验曲线 
定性分析 Bi= ci /   Bii BI=Bi·Bii 

5 0.46 0.33 0.152 弹-脆-塑性 
15 0.43 0.25 0.110 弹-塑性 
25 0.48 0.17 0.082 弹-塑性 
35 0.30 0.26 0.078 弹-塑性 

4.2  不同加载方式下岩石脆性评价方法验证 

图 5 和表 2 给出了 5 MPa 围压 90℃、130℃条件

下三轴压缩和卸荷试验曲线和 BI 的计算结果。据图 5，
在 90℃加载条件下，黑色曲线峰值后首先表现出应变

软化的特征，然后有一段应力跌落的阶段，最后进入

残余阶段，总体表现为应变软化的特征；在 90℃卸荷

条件下，红色曲线峰后应力垂直跌落，之后进入残余

阶段，表现出明显的脆性特征。在 130℃加载条件下，

绿色曲线总体表现出典型应变软化的特征，表现为应

变软化；在 130℃卸荷条件下，蓝色曲线峰后应力跌

落明显，且曲线“左凸”，脆性特征最为明显。结合

曲线变形特征认为这 4 个试样脆性由大到小分别为卸

荷 130℃＞卸荷 90℃＞加载 90℃＞加载 130℃,其 BI

值分别对应为 0.94，0.65，0.44，0.40，计算结果和试

验曲线结果一致，有效反映了卸荷条件下岩石脆性比

加载条件下岩石脆性强的事实。 

 

图 5 不同加载方式件下花岗岩试验曲线图 

Fig. 5 Granite test curves under different loading modes 

表 2 不同加载方式下花岗岩脆性指数 BI计算结果表(5 MPa) 
Table 2 Calculated results of BI of granite under different loading  

modes (5 MPa) 

围压 
温度 应变比 面积比 脆性指数 试验曲线 

定性分析 /℃ Bi= ci /   Bii BI=Bi·Bii 

加载 
5 MPa 

90 0.74 0.6 0.44 弹-软-塑性 
130 0.93 0.43 0.40 应变软化 

卸荷 
5 MPa 

90 0.88 0.74 0.65 弹-脆-塑性 
130 1.29 0.73 0.94 脆性 

4.3  不同岩性条件下脆性评价方法验证 

图 6 和表 3 给出了 60℃、5 MPa 条件下各岩性三
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轴压缩试验曲线和 BI 的计算结果。据曲线图，蓝色花

岗岩曲线峰后应力跌落较砂岩、大理岩明显，同时具

有一定“左凸”现象，是脆性特征的表现；黑色砂岩

曲线峰后表现出分级跌落的特征，但每次跌落范围较

小，整体上显示的是应变软化的特征；红色大理岩曲

线为明显的应变软化特征。总体可以认为 3 种岩性

60℃、5 MPa 条件下脆性由大到小为花岗岩＞砂岩＞

大理岩。表 3 给出了脆性指数 BI 计算参数及结果，BI

值由大到小分别为 0.684，0.336，0.186，分别对应花

岗岩、砂岩、大理岩，计算结果和试验曲线结果一致。 

 
图 6 不同岩性条件下三轴压缩试验曲线图 

Fig. 6 Curves of conventional triaxial compression tests under 

 different lithologic conditions 

表 3 不同岩性三轴压缩试验脆性指数 BI计算结果表(5 MPa) 
Table 3 Calculated results of BI for different lithologies under  

conventional triaxial compression test conditions (5 MPa) 

岩性 温度 
/℃ 

应变比 
Bi= ci /   

面积比 
Bii 

脆性指数 
BI=Bi·Bii 

试验曲线 
定性分析 

花岗岩 60 0.94 0.73 0.684 弹-脆-塑性 
砂岩 60 1.40 0.24 0.336 应变软化 

大理岩 60 0.84 0.22 0.186 应变软化 

5  讨    论 
目前，岩石脆性评价指数较多，本文将选取现有

常用 5 种脆性评价指数与新建立的脆性评价指数（BI）

进行对比分析。鉴于岩石材料本身的非均质性和各项

异性，为此选取基于同一试样或基于应力应变的脆性

评价指数作为对比讨论分析的对象。选取的 5 种脆性

指数表达式见下表 4。图 7 给为脆性指数 B31，B35和

B38的计算模型示意图。 

图 7 部分脆性评价指数计算模型示意图 

Fig. 7 Schematic diagram of some brittleness evaluation indices 

表 4 用于对比分析的脆性指数列表 

Table 4 Brittleness indices for comparative analysis 
脆性 
指数 来源 公式 变量含义 

B31 刘恩龙等[19] B31=1-exp(M/E) M 为软化模量，E 为

弹性模量 

B35 周辉等[10] ( )p r
35

p

lg
10
ac ACk

B
 




 

p ， r 分别为峰值强

度和残余强度，kac (AC)

为屈服起始点至残余

起始点连线的斜率 

B36 
Altindag 
等[20] 36 p r p( ) /B      p ， r 分别为峰值强

度和残余强度 

B37 
Altindag 
等[20] 37 p r p( ) /B      P ， r 分别为峰值应

变和残余应变 

B38 史贵才等[9] B P
38

P M

( )
( )

B  
 





 

P ， B 分别为峰值

应变和残余应变，εM

为残余强度对于的峰

前应变 

同时，刘恩龙等[19]基于脆性指数 B31的研究结果，

建立了相应的脆性评价等级分类建议值，结果分为 6
个等级，见表 5。 

表 5 脆性指数 B31分类等级及描述[19] 

Table 5 Classification and descriptions of brittleness index B31[19] 

等级 脆性指数 B31 脆性描述 
1 1 M→-∞，理想脆性 
2 0.6321～1 -∞＜M＜-E，脆性很大 
3 0.6321 M=-E 
4 0～0.6321 -E＜M＜0，脆性很小 
5 0 M=0，理想塑性 
6 ＜0 M＞0，应变硬化 

下面将从不同围压、加载方式、岩性角度对比分

析 Bm，B31，B35～B38的脆性评价结果。 
图 8给出了 90℃各围压条件下大理岩三轴压缩试

验不同脆性评价方法的结果。B31，B35和 B36等 3 个脆

性评价指数随围压增加，总体呈降低特征，能表达出

大理岩随围压升高而降低的性质，结合表 5，可知 B31

的评价和试验结果吻合较好。B37随围压增大呈现增大

趋势，据 B37表达式可知其值越小脆性越明显，也能在

一定程度体现大理岩随围压升高脆性降低的特点。但

B38 计算值对大理岩在 90℃各围压条件下的脆性评价

不是十分敏感。对比分析认为 BI，B31，B35～B37能用

于评价岩石脆性随围压的变化，B38有待进一步分析。 

 
图 8 大理岩常规三轴压缩试验各脆性指数计算结果图(90℃) 

Fig. 8 Calculated results of each brittleness index for marble under  

conventional triaxial compression test (90℃) 
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图 9 给出了围压 5 MPa 不同加载方式下花岗岩各

脆性评价方法的结果。B31在卸荷条件下其值明显大于

压缩条件下计算值，最大最为 90℃时的 0.73，据表 5
可判定其脆性很大。但针对卸荷 5 MPa 130℃时的评

价与试验实际不符（计算值 0.57，据表 5 应为脆性很

小，实际试验脆性特征明显）。总体上 B31能在一定程

度上体现不同加载方式对岩石脆性的影响。B35～B38

在评价不同加载方式对岩石脆性影响时，计算结果规

律性不强，对加卸载条件下岩石脆性评价有一定价值，

但规律性不敏感。据图 9 可认为，BI 和 B31 可体现不

同岩性其脆性的差别。 

 
图 9 不同加载方式下花岗岩各脆性指数计算结果图 

Fig. 9 Calculated results of each brittleness index for granite under  
different loading modes  

图 10 给出了 5 MPa、60℃三轴压缩条件下不同岩

性各脆性评价方法的结果。据试验结果可知，在 5 MPa
三轴压缩条件下各岩性脆性关系为花岗岩＞砂岩＞大

理岩。B31 中砂岩计算值最大（0.88），若据表 5 可以

判断其为理想脆性，与实际试验不符，对花岗岩和大

理岩评价准确。B35～B38 计算结果规律性不强，计算

结果与试验有一定差异，对不同岩性评价不敏感。据

图 10 可知，BI可体现不同岩性脆性的差别。 

 

图 10 不同岩性常规三轴压缩试验各脆性计算图(5 MPa) 

Fig. 10 Calculated results of each brittleness index for different  

lithologies (5 MPa) 

6  结    论 
（1）将起裂应变 ci 表征岩石前期可压密状态的

能力，将峰值应变与起裂应变的差值（  = c - ci ）

表征裂纹扩展的能力，提出了表征岩石峰前脆性特征

的分量 Bi（Bi= ci /  ）。若 ci /  越大，表明岩石维

持裂纹压密状态的能力越大，峰前脆性越大。 
（2）基于岩石应力–应变曲线峰后应力跌落越明

显其脆性越大的特征，提出了表征岩石峰后脆性特征

的分量 Bii（Bii=S/S△）。若 S/S△越大，表明岩石峰后应

力跌落越迅速，峰后脆性越大。 
（3）建立了可表征峰前起裂及峰后应力跌落特征

的脆性指数 BI（BI=Bi·Bii）。 
（4）脆性指数 BI 能有效体现不同加载方式、围

压以及岩性对岩石脆性的影响。其他条件相同的情况

下，三轴卸荷条件下岩石脆性比三轴压缩条件下大，

低围压下岩石脆性比高围压下大。 
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上海地区软土旁压加卸载变形特性试验研究 
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摘  要：软土具有强度低、压缩性高的特点，在不同应力状态、应力路径下其变形呈现明显不同的非线性特征，研究

软土的原位变形特性对各类地下工程土体变形的控制具有重要意义。通过对上海地区不同深度土体进行原位旁压加卸

载试验，从加载及卸载两个维度对原位土体的变形特性进行描述。通过旁压加载试验结合室内小应变三轴试验，获取

了土体剪切模量 G 随剪应变  的变化规律；通过旁压卸载试验研究软土原位卸荷回弹变形特性，探讨了各层土不同卸

载前载荷水平及卸载等级下，土体模量比 Ev与卸载比 R 之间的内在关系。研究结果揭示了软土在加载情况下的刚度衰

减规律及卸荷条件下影响刚度特性的关键因素，为控制地下空间开发中的土体变形问题提供借鉴。 
关键词：软土；旁压加卸载试验；刚度衰减；卸载等级；卸载前载荷水平 
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Experimental researches on in-situ loading and unloading deformation 
characteristics of soft soil based on pressuremeter tests in Shanghai area 

ZHANG Han1, 2, 4, YANG Shi-fei1, 4, WANG Lin1, 2, 4, LIN Tian-xiang3, 4 
(1. Postdoctoral Programme, SGIDI Engineering Consulting (Group) Co., Ltd., Shanghai 200093, China; 2. Department of Geotechnical 

Engineering, Tongji University, Shanghai 200092, China; 3. Department of Civil Engineering, Shanghai Jiao Tong University, Shanghai 

200240, China; 4. Shanghai Engineering Research Centre of Geotechnical Test for Underground Space, Shanghai 200093, China) 

Abstract: The quality of the soft soil includes low strength and high compressibility, and the deformation shows obviously 

different nonlinear characteristics under different stress states and paths. It is of great significance to study the in-situ 

deformation characteristics of soft soil for controlling the deformation in various underground projects. In this study, such 

deformation characteristics are well described from two aspects of loading and unloading through PMT in Shanghai area. The 

relationship between shear modulus G and shear strain γ is obtained by the pressuremeter loading tests combined with 

laboratory small-strain tests. At the same time, the internal relationship between modulus ratio Ev and unloading ratio R is 

studied under different maximal unloading pressures and unloading levels by the pressuremeter unloading tests. The results 

reveal the stiffness degradation law for loading tests and the key factors determining the stiffness characteristics for unloading 

tests, which will provide the relevant reference for controlling soil deformation in the development of underground space. 
Key words: soft soil; pressuremeter loading and unloading test; stiffness degradation; unloading level; maximal unloading 

pressure

0  引    言 
近年来，随着中国城市化进程的不断推进，地下

结构的开挖深度和面积不断增大[1-2]。以上海地区为

例，由于地下空间开发影响范围内广泛分布高压缩

性、低承载力的软土层，工程建设存在一系列潜在的

地质安全问题 [3-4]。研究各类工况下软土的变形规

律，对于控制工程风险以及减小对周围环境的影响都

具有非常重要的意义。 

目前，学者们针对软土地区的土体强度及变形特

性进行了较为深入的研究，考虑了包括应力路径、载

荷条件、蠕变等各类因素的作用，取得了丰富的研究

成果[5-7]。例如，王卫东等[8]通过 GDS 的三轴固结排

─────── 
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水剪切试验、三轴固结排水卸载—再加载试验及标准

固结试验确定了上海地区典型软土地层的 HS 模型参

数；周秋娟等[9]基于室内三轴试验，重点研究分析了

不同条件下软土的流变特性，给出了土体应变率随时

间发展的规律；李德宁等[10]针对上海软土开展一系列

K0固结不排水三轴卸荷试验，总结了卸荷模量、回弹

率等与土体的应力路径、预压荷载之间的关系，得到

了不同深度土层典型卸荷应力路径下的变形特性。上

述室内试验受限于试样尺寸、岩土体扰动及天然应力

状态改变等问题，其测试结果仍存在一定的局限性。 
旁压试验是一种有效获取土体原位力学特性的测

试方法，国内、外诸多学者对旁压试验机理及应用进

行了大量的研究工作。Gibson 等[11]假设被测土体无体

积变化，利用弹塑性理论求解扩张状态下的旁压试验

问题；Baguelin[12]结合自钻式旁压试验，提出了无体

积变化的等容剪切理论，对由扰动造成的孔周应力–

应变场变化做出了评价，并对旁压探头周边土的膨胀

效应作了详细的分析；Collins 等[13]针对自钻式旁压试

验，首次采用包括剑桥黏土模型、修正剑桥模型和剑

桥黏土-伏斯列夫屈服面的组合模型等在内的几种临

界状态模型进行分析，给出了考虑大应变情况下正常

固结土和超固结黏土中不排水圆孔扩张的解析解；

Yu[14]利用旁压试验结果来推求砂土的状态参数方程，

相关研究结果具有较大的应用价值。国内的赵善锐等[15]

分析了砂性土地基变形模量和旁压测试结果之间的内

在联系；刘小生等[16]提出了一种基于旁压试验的土体

本构参数反分析方法。近些年，也有不少学者提出利

用旁压试验获取原位土体刚度变化的方法，例如：

Fahey 等[17]提出了一种通过旁压卸载—再加载循环曲

线获取土体加卸载剪切模量 Gur与 Gmax关系的方法；

安然等[18]在典型花岗岩残积土地层上开展自钻旁压

试验和地震扁铲试验试验，同时结合室内共振柱试验

提出获取原位剪切模量–剪应变衰减曲线的建议方

法。以上专家、学者的精心研究，为旁压试验机理及

应用做出了重要的贡献，但目前对原位剪切模量随剪

应变衰减的研究开展较少，且鲜见从原位试验的角度

对软土变形特性进行专门研究。 
本文以上海地区典型软土为研究对象，进行了一

系列的旁压试验，从加载及卸载两个维度对原位土体

的变形特性进行分析，得到了原位土体加载情况下的

刚度衰减规律及卸荷条件下影响刚度特性的关键因

素。该问题的研究丰富了研究人员关于软土特性的认

知，为控制地下空间开发中的土体变形问题提供了借

鉴。 

 

1  试验方案与分析方法 
对上海地区软土开展原位旁压加卸载与室内小

应变试验，2 个试验区域地层的特性如下表 1 所示。其

中浦东机场区域的旁压试验点分布在②1 层至⑤3-1 层

之间；宝山试验区域的旁压试验点分布在③1 层至⑧1

层之间，测试地层均为典型的软土。对于加载部分，

采用非线性分析方法，利用旁压加载试验数据获取土

体的原位剪切刚度 G 随剪应变 的变化规律，对比室

内小应变测试结果，验证其原位剪切模量 G 随剪应变

 衰减曲线的合理性。对于卸载部分，考虑原位土体

卸载过程中卸载模量的非线性，研究各类土层不同卸

载等级条件下土体的回弹模量与加载模量之间的内在

联系。 
1.1  旁压加卸载试验方案 

采用图 1所示的法国梅纳G型预钻式旁压仪进行

PMT 试验。利用特制的钻头（钻头直径比旁压器直径

大 6 mm）成孔，泥浆中加入膨润土进行护壁，保证

成孔质量。测试前需要对旁压膜及仪器综合管路进行

校订，测试时需要保证每个测试点位于同一土层中且

测试点间距不小于 1.5 m。试验点的加压等级根据该

土层的物理力学性质确定。 
对于旁压卸载试验，首先按照旁压加载试验步骤

加载至土体稳定扩张阶段，然后逐步卸载至加载前荷

载水平，最后重新加载至土体破坏阶段，获取旁压卸

载试验曲线。本次旁压卸载试验，其卸载等级根据土

层性质及载荷水平取 25，50，75，100 kPa。设定每次

卸载之后的观测时间为 5 min 以保证土体与旁压膜受

力达到完全平衡状态。 

 
图 1 法国梅纳 G 型预钻式旁压仪组成示意图 

Fig. 1 Schematic diagram of pre-drilled pressuremeter (G type) 

1.2  室内小应变试验方案 

本文利用薄壁取样器，在旁压试验相同深度处钻

取相应的土样进行室内 K0固结不排水剪切试验。试验

采用轴向安装有高精度 LVDT局部位移传感器的三轴

仪，可准确记录取试验过程中测试土样的轴向位移，

进而获取土体从小应变到大应变阶段剪切模量变化规 
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表 1 试验区域地层特性表 

Table 1 Formation characteristics in test areas 

试验区域 地质 
时代 

土层 
层号 土层名称 层底深

度/m 成因类型 土层描述 

浦东 
试验区 

3
4Q  

①1-1 填土  1.8 人工 以黏性土为主，含植物根茎、碎石等杂质，结

构松散 
②1 粉质黏土  3.3 滨海—河口 含氧化铁条纹及铁锰质结核 
②3 砂质粉土  6.8 滨海—河口 含云母，夹层状黏性土，土质不均匀 

2
4Q  

③1 淤泥质粉质黏土  8.5 滨海—浅海 含云母、有机质，夹薄层粉性土，土质不均匀 

③2 砂质粉土 10.9 滨海—浅海 含云母，夹粉砂、细砂及层状黏性土，土质不

均匀 
④ 淤泥质黏土 20.0 滨海—浅海 含云母、有机质、贝壳碎屑，夹薄层粉砂 

1
4Q  

⑤1 黏土 31.0 滨海、沼泽 含云母、有机质，夹薄层粉性土，局部为粉质

黏土 
⑤3-1 粉质黏土 40.9 溺谷 含云母、有机质，土质不均 
⑤4 粉质黏土 44.4 溺谷 含氧化铁条纹及铁锰质结核，夹粉性土 

2
3Q  ⑦2-2 粉砂 75.0 滨海—河口 含云母，颗粒组成成分主要以石英、长石等为

主，夹粉性土、细砂 

宝山 
试验区 

3
4Q  

①1 杂填土  4.0 人工 上部夹植物根茎，含少量氧化铁斑纹，结构松

散 

②1 粉质黏土  5.5 滨海—河口 含铁锰质结核及氧化铁锈斑，夹少量粉土条

带，土质不均 

2
4Q  

③1 淤泥质粉质黏土  8.6 滨海—浅海 含云母及少量有机质斑丝，夹微薄层状粉土，

土质不均 

④ 淤泥质黏土 18.3 滨海—浅海 含云母及少量有机质斑丝，切面光滑，土质均

匀 

1
4Q  

⑤1 黏土 22.0 滨海、沼泽 含云母，有机质，见腐殖物及半腐殖物根茎，

下部为粉质黏土，土质不均 

⑤3 粉质黏土 31.5 溺谷 含云母，有机质，见腐殖物及半腐殖物根茎，

局部为黏质粉土或砂质粉土，土质不均 

2
3Q  

⑧1 粉质黏土 46.7 滨海—浅海 含云母，夹粉砂薄层，土质不均 

⑧2 
粉质黏土与粉砂

互层 72.0 滨海—浅海 含云母，有机质，氧化铁条文，夹薄层粉性土，

土质不均 

律。小应变三轴仪的详细介绍以及具体试验步骤可参

照有关文献[19，20]。 
1.3  分析方法 

（1）基于旁压加载试验的软土剪切模量 G 随剪

应变  衰减分析 
众多研究表明，在一定的剪应变  区间内

（  =10-5～10-1），土体的原位剪切模量 G 与剪应变
之间存在非线性关系[21-22]。对于旁压试验而言，根据

柱孔扩张理论，由于旁压探头的总长度与直径的比值

大于 6，可将问题视为平面应变问题，则剪应变 的

表达方式为 
2 2

0 0
2

r r V VS
S r V


 

     。   (1) 

式中  S ， S 分别为旁压加载过程中，探头接触到土

体开始扩张时的横截面积以及后续的横截面积变化

量； r ， 0r 分别为旁压加载过程中，探头接触到土体

开始扩张时的半径以及初始半径； 0V ，V 分别为旁压

加载过程中，探头接触到土体开始扩张时的体积以及

当前体积。 
已有研究表明[21]，在旁压扩孔过程中，其扩孔压

力 P 与剪应变  之间满足幂律函数关系： 
P    ，                (2) 

将其进行对数转化可得 

ln ln lnP       ，        (3) 

式中， 和  为待定系数， 为弹性指数。 
进一步地，根据 Bolton 提出的理论可以得出表征

土体刚度特性的割线剪切模量 Gs与切线剪切模量 Gt： 
1

sG     ，             (4) 
1

tG     ，            (5) 

式中， 为刚度常数，  。 
通过现场测试可获取各土层扩孔压力 P 与体积 V

变化关系的旁压加载试验曲线，通过选取合适的拟合

方程，该曲线可通过上述分析过程转换成土体的原位

剪切模量 G 随剪应变 衰减曲线。同时，利用室内小

应变三轴仪的试验结果获取轴向应力和轴向位移，计

算出试样的变形模量，进一步推导得出试样的剪切模

量 G，试样的剪应变 取轴向应变的 1.5 倍[20]。由此

获得原位与室内试验分别测得的土体剪切模量G随剪

应变  衰减曲线，两者可进行相互对比验证。 
（2）基于旁压卸载试验的软土回弹分析 
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土体在卸荷条件下的回弹呈非线性变化，本次分

析采用曲线斜率比值的方法来研究旁压加卸载阶段的

模量变化规律，具体为 
（1）按照规范[23]，根据旁压加载曲线确定试验

点土体的旁压模量，计算公式如下： 
0 f

m c2(1 )
2

V V PE V
V


      

  。   (6) 

式中   为土体的泊松比； cV 为旁压测试腔的固有体

积； 0P 和 fP 分别为原位侧向应力及临塑压力； 0V 和 fV
分别为原位侧向应力及临塑压力对应的体积。 

（2）为了对比旁压加卸载两种情况下曲线斜率的

变化，在旁压加载点相同深度的邻近钻孔实施旁压卸

载。由上述公式可知，同一土层相同深度处的土体参

数 ， cV ， 0V 和 fV 是固定的，因此 P V / 是影响旁

压模量 mE 的决定性因素。此时旁压加卸载曲线上加

载段与卸载段的切线斜率的比值（如图 2，K1/K2）可

以一定程度上代表旁压加载模量与卸载模量内在联

系。根据相关规范[23]，旁压模量 mE 可以通过经验系

数的换算公式得到该处土体的压缩模量 sE ，当假定旁

压加卸载试验推算的卸载模量与回弹模量之间存在相

同的关系时，下式恒成立： 
ν mur m ur s/ /E E E E E    ，      (7) 

式中， νE 为模量比， murE 为根据旁压试验得到的当前

卸载模量， mE 为当前旁压模量， sE 和 urE 分别为由旁

压试验得出的压缩模量与卸载模量。 

图 2 某深度处典型旁压加载及卸载试验曲线 

Fig. 2 Typical curves of pressuremeter tests at a certain depth  

（3）按照有关研究[12]，定义卸载比 R： 
max max( ) /iR P P P    ，        (8) 

式中， maxP 为卸载前的最大加载压力， iP 为当前压力。 
此时综合式（2），（3），将卸载比 R 定义为自变

量，模量比 νE 定义为因变量，可以得到不同卸载条件

下，土体卸载模量随着卸载比的变化规律。 

2  试验结果分析 
2.1  旁压加载试验结果分析 

（1）上海地区软土原位剪切模量 G 随剪应变 γ
衰减曲线 

在上海浦东机场与宝山两个区域共进行 14 组旁

压加载试验，曲线如图 3 所示。利用 1.3 节中（1）部

分章节中提及的数据处理方式，得到了各试验点扩孔

压力 P 与剪应变 γ 之间双对数曲线，如图 4 所示。 

 

图 3 试验区域各试验点旁压加载曲线 

Fig. 3 Results of pressuremeter tests at a certain depth 
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图 4 试验区域各试验点 P-  双对数曲线 

Fig. 4 Double logarithmic curves of P-   at a certain depth 

由图 4 可知，旁压试验成果换算的 P–  双对数

曲线呈直线，采用线性拟合的方式可得各曲线拟合参

数，见表 2。 
表 2 试验区各试验点 P–  双对数曲线拟合方程参数表 

Table 2 Fitting parameters for double-logarithmic curve of P-   

at each test site 
试验区域 深度/m   ln   /MPa   

浦东机场 

 5.0 0.410 5.90 0.15 0.062 

 8.0 0.550 6.23 0.28 0.154 

 9.5 0.380 6.45 0.24 0.091 

13.0 0.350 6.34 0.20 0.070 

21.0 0.330 6.87 0.32 0.106 

33.0 0.330 7.30 0.49 0.162 

宝山 

 7.0 0.630 6.50 0.42 0.264 

11.0 0.338 6.13 0.16 0.052 

15.0 0.277 5.90 0.10 0.028 

21.0 0.330 6.90 0.33 0.108 

26.0 0.277 7.00 0.30 0.084 

29.0 0.338 7.23 0.47 0.158 

36.0 0.283 7.40 0.46 0.131 

44.0 0.310 7.20 0.42 0.129 

进一步地，在 P–  双对数曲线线性拟合的基础

上，可以获取表征土体刚度特性的割线剪切模量 Gs

与切线剪切模量 Gt随剪应变 的变化关系，如图 5 所

示。 

 
 

 

图 5 试验区各深度 Gt与 Gs随剪应变 γ 的变化关系图 

Fig. 5 Changing curves of Gt and Gs with γ 

若干研究表明[20, 22]，当采用剪切模量与剪应变方

式来描述土体非线性变化时，Stokoe 方程及 Hardin- 
Drnevich方程可以很好地表示土体剪切模量G随剪应

变  衰减的整个过程。本文通过比选，采用 Stokoe 方
程来拟合原位测试数据，其方程的基本表达式如下式

所示： 
max

f
1

c

GG




  
 

  ，          (9) 

式中， maxG 为土体小应变初始剪切模量， f 为参考剪

应变，c 为特定参数，决定了曲线弯曲程度。 
利用试验区各深度 Gt 随剪应变  的变化数据反

演得出Stokoe方程描述原位剪切模量G随剪应变 衰

减曲线各参数取值，如表 3 所示。 
表 3 Stokoe 方程描述原位剪切模量 G 随剪应变 γ 衰减曲线 

参数表 

Table 3 Fitting parameters of G -γ curve at each test site 
试验区域 深度/m maxG /MPa f /(10-5) c 

浦东机场 

 5.0 13.7  11.0 0.590 
 8.0 22.7   1.5 0.450 
 9.5 48.0   4.1 0.620 
13.0 23.8  13.0 0.650 
21.0 68.5   6.0 0.670 
33.0 54.2  17.6 0.674 

宝山 

 7.0  7.4  12.7 0.372 
11.0 20.0  12.9 0.664 
15.0 22.7  11.0 0.725 
21.0 77.0   5.8 0.670 
26.0 75.3   8.5 0.726 
29.0 57.6  14.0 0.664 
36.0 54.4  23.0 0.720 
44.0 10.6 182.0 0.700 

Stokoe 方程描述的试验区各深度原位剪切模量 G
随剪应变 衰减曲线如图 6 所示。 

由图 6 可知，利用 Stokoe 方程能够合理描述旁压

试验结果，但需指出，利用 G 型预钻式旁压仪获取的

试验数据其土体剪应变测量精度只能达到 10-3 数量

级。为了进一步验证该拟合的合理性，在同一土层相

同或相近深度钻取土样，进行室内小应变测试。 
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图 6 浦东机场及宝山试验区各深度剪切模量 G 随剪应变 γ 

衰减拟合曲线 

Fig. 6 Fitted curves of G - γ at a certain depth in Pudong Airport  

and Baoshan plot 

（2）室内小应变与原位测试结果对比分析 
为了验证利用旁压加载试验数据推得土体剪切模

量 G 随剪应变 衰减的合理性，在试验区若干对应深

度取样并进行室内小应变测试，试验结果如图 7 所示。

其中，浦东机场试验区土体的取样深度为 13.5，21.0，
33.5 m，分别对应浦东机场试验区旁压试验深度 13.0，
21.0，33.0；宝山试验区土体的取样深度为 15.5，28.0，
34.5 m，分别对应宝山试验区旁压试验深度 15.0，29.0，
36.0 m。 

 
图 7 浦东机场及宝山试验区小应变三轴剪切试验应力–应变 

关系曲线 

Fig. 7 Strain-stress curves of triaxial CD tests in Pudong Airport  

and Baoshan plot 

通过 Stokoe 方程拟合的旁压测试曲线与室内试

验小应变测试结果在本次研究中表现出较好的一致

性，如图 8，9 所示。拟合曲线基本上能够对应小应变

刚度随着剪应变的变化规律，推求的初始剪切刚度也

与室内测试结果大致相当。两种方式的对比结果基本

上验证了针对上海地区软土，利用旁压试验推求土体

原位剪切模量 G 随剪应变 衰减规律的合理性。 

图 8 浦东机场深度 21 m 及 33/33.5 m 原位旁压试验拟合曲线 

与小应变数据对比 

Fig. 8 Comparison of PMT fitted curves of G - γ at depth of 21 m 

and 33/33.5 m with small-strain test data in Pudong Airport plot 

图 9 宝山深度 28/29 m 及 34.5/36 m 原位旁压试验拟合曲线与 

小应变数据对比 

Fig. 9 Comparison of PMT fitted curves of G - γ at depth of 28/29  

     m and 34.5/36 m with small-strain test data in Baoshan plot 

与此同时，需要注意到，浦东机场试验区 13 m
及宝山试验区 15 m 两个测试点的拟合曲线与小应变

测试结果具有较大的差异，如图 10 所示。其中浦东机

场原位拟合曲线在土体小应变  ＞0.001 的范围内与

室内测试结果较为吻合，但在更小的剪应变区间逐步

产生差异，原位拟合曲线明显大于室内小应变测试结

果，两者初始剪切模量相差近 1 倍，分析认为：造成

该试验点曲线差异的主要原因是室内试验取样过程中

土样受到一定程度的扰动，扰动对土样小应变阶段刚

度特性影响明显。宝山试验区原位拟合曲线其初始剪

切模量与室内测试结果相当，但刚度随剪应变的衰减

过程明显不同：旁压拟合曲线的衰减趋势更加明显，

整个剪应变阶段对应的剪切模量均小于室内测试结

果。曲线出现这种趋势差异的主要原因是孔壁钻探扰

动程度相较于室内样品扰动要更大。总的来说，浦东

机场及宝山两地该试验点土层属于④层淤泥质土，无

论是原位钻探或薄壁取样，土体易受到一定程度的扰
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动，扰动因素对土体在小应变阶段刚度特性有显著影

响。 

 

图 10 原位旁压试验拟合曲线与小应变数据对比 

Fig. 10 Comparison of PMT fitted curves of G - γ with  

small-strain test data  

综上所述，通过旁压试验能够合理地获取上海软

土原位剪切模量 G 随剪应变 衰减规律。同时，由于

软土是一种结构性土，扰动对于土体刚度特性的影响

不可忽视，相对而言其刚度特性在剪应变较大条件下

预测更为准确。 
2.2  旁压卸载试验结果分析 

为了研究土体原位卸荷回弹变形特性，在若干地

块进行旁压卸载试验，详细的试验参数见表 4。 
采用本文提出的关于旁压卸载数据的处理方式，

获得了上海几个典型软土地层 R– vlg E 关系曲线，如

图 11 所示。由图 11 可知，④层、⑤1层、⑤2层及⑤3

层土体模量比 vE 的对数与卸载比 R 之间呈明显的线

性变化关系，且随着卸载比的增大，土体的模量比逐

渐减小，即随着卸载的增大，土体的回弹模量逐渐减

小，土体的回弹变形更大。 

 

图 11 基于旁压卸载试验的上海软土 R– vlg E 关系曲线 

Fig. 11 Fitted curves of R- vlg E  based on unloading  

pressuremeter tests 

由于每层土的旁压试验深度及卸载等级均有所不

同，获取的同一土层的 R– vlg E 关系曲线也各有差异，

但均可用下式进行描述： 

vlg E m R n     ，        (10) 

即 

v 10 10n m RE     ，         (11) 

式中，m 为卸载等级指数，n 为载荷指数。 
根据式（10），对 R– vlg E 关系曲线进行拟合，

得到若干典型深度的曲线拟合参数，见表 5。由表 5
可知，对于同一土层相同卸载等级，R– vlg E 关系曲

线表征斜率的 m 值大致相当，例如：浦东机场④层试 
表 4 旁压卸载试验参数取值表 

Table 4 Parameters setting for unloading pressuremeter tests 

土层 
浦东机场 御桥 提篮桥 前滩 

测试深度/m 卸载等级/kPa 测试深度/m 卸载等级/kPa 测试深度/m 卸载等级/kPa 测试深度/m 卸载等级/kPa 

④层淤泥

质黏土 

11.0 25 

16 50 

16.0 25   

15.3 50 17.5 75 — — 

18.0 50 — —   

⑤1层粉

质黏土 

24.2 50 

21 25 

22.0 75   

27.0 50 22.5 50 — — 

27.4 25 23.5 100   

⑤2层砂

质粉土夹

粉质黏土 

  

24.8 50 

  

24 100 — — — — 

    

⑤3层粉

质黏土 

38.0 50   32 50   

37.1 100 — — 33 75 — — 

— —   34 100   
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验深度 15.3 m 与 18 m 两组试验，m 值相差 2.3%；⑤1

层试验深度 24.2 m 与 27 m 两组试验，n 值相差 3.6%。

有理由确定旁压试验的卸载等级决定了 R– vlg E 关系

曲线的斜率。上述两组试验曲线截距 n 值并没有表现

出明显的关联性（浦东机场④层试验深度 18 m 处的

拟合曲线 n值较 15.3m更大，而在⑤1层试验深度 27 m
处数值较 24.2 m 却更小）。根据试验记录：④层深度

18 m 处土体卸载前的最大载荷为 222 kPa，15.3 m 处

对应的载荷为 280 kPa；⑤1层深度 27 m 处土体卸载

前的最大载荷为 406 kPa，24.2 m 处对应的载荷为 327 
kPa。由此可推测，截距 n 值与试验点深度无直接关联，

主要受卸载前的载荷水平影响且载荷越大，R– vlg E
拟合曲线截距越小。 

对于同一土层近似深度的拟合数据（提篮桥地块

⑤1层及⑤3层试验数据）可知：随着卸载等级的增大，

m 的绝对值逐级减小，拟合曲线趋向于平缓，这也从

侧面证明了土体回弹模量的减小。 
表 5 R– vlg E 关系曲线拟合参数表 

Table 5 Fitting parameters of R- vlg E  curve at each test depth 
试验区域 土层 试验深度/m 卸载等级/kPa m n 

浦东机场 
④层 15.3 50 -1.31 1.25 

18 50 -1.28 1.5 

⑤1层 24.2 50 -1.71 1.83 
27 50 -1.65 1.3 

提篮桥 

⑤1层 
21 25 -2.33 2.25 
22 75 -1.64 1.63 

22.5 50 -1.92 1.82 

⑤3层 
32 50 -3.23 1.89 
33 75 -2.37 1.47 
34 100 -2.01 2.10 

总的来说，对于土体卸载而言，可依据原位测试

结果，参照本文的推荐方法（结合式（7），（11）），在

确定某深度处土体压缩模量 Es的基础上，大致确定该

处土体回弹模量 Eur的大小。 

3  结    论 
针对上海地区典型软土地层开展一系列旁压加卸

载试验，得到了关于原位土体变形特性的 3 点结论，

可为实际工程设计与施工提供相关依据： 
（1）可利用旁压加载试验获取土体剪切模量 G

与剪应变 之间的非线性变化关系，采用 Stokoe 方程

能够很好的描述软土剪切模量 G 随剪应变  衰减过

程。但本次原位测试结果，其土体剪应变 测量精度 
只能达到 10-3数量级。 

（2）与室内小应变测试结果的对比分析表明了原

位剪切模量 G 随剪应变 衰减曲线的合理性，但对于

④层淤泥质土，无论是原位钻探或薄壁取样，土体易

受到一定程度的扰动，扰动因素对土体在小应变阶段

刚度特性有显著影响。 
（3）上海地区软土的旁压卸载试验表明：对于同

一土层，随着卸载的增大，土体的回弹模量逐渐减小。

土体 R–lgEv拟合曲线呈线性关系，曲线的斜率与截

距分别与土体卸载等级和卸载前载荷水平有关，具体

关系还需后续研究加以揭示。 
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摘  要：坝基作为水利水电工程重要基础设施的核心部分，其在地震作用下的动力响应和稳定性受到广泛关注。针对

饱和砂土坝基的动力响应和液化规律，开展了两组超重力振动台试验，分析了饱和砂土地基在坝闸荷载作用下的地震

响应规律。根据两组离心试验结果，地震作用下自由场地地基下层土体发生软化，上层土体发生液化喷砂，加速度放

大系数和超静孔压比沿深度方向呈现先减小后增大的趋势；坝基在荷载边缘的土体中出现液化现象，加速度放大系数

随深度逐渐减小而土体超静孔压比随深度逐渐增大。坝闸荷载能够增大坝基土体中的有效应力，减小超静孔压比。超

静孔压消散后土体的密实度、刚度提高。最后，基于非线性有限元分析软件 GEODYNA，对两组离心机试验进行了数

值模拟，结果吻合较好。试验结果和数值模拟结果为饱和砂土坝基的设计与加固提供了依据。 
关键词：坝基；液化；上覆荷载；地震响应；离心模拟 
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Centrifugal shaking table tests on saturated sand foundation under dam 

YANG Kai-wen1, 2, LI Jun-chao1, 2, WANG Feng3, CHEN Tao4, WANG Yu-bing1, 2, ZOU De-gao5, LIU Jing-mao5 
（1. Center for Hypergravity Experimental and Interdisciplinary Research, Zhejiang University, Hangzhou 310058, China; 2. MOE Key 

Laboratory of Soft Soils and Geoenvironmental Engineering, Zhejiang University, Hangzhou 310058, China; 3. Chengdu Survey, Design 

and Research Institute Co., Ltd. of China Power Construction Group, Chengdu 610072, China; 4. Sichuan Huaneng Luding Hydropower 

Co., Ltd., Chengdu 610041, China; 5. School of Hydraulic Engineering, Dalian University of Technology, Dalian 116024, China） 

Abstract: As the core part of the important infrastructure of water conservancy and hydropower projects, the stability of dam 

foundation under earthquake is widely concerned. In order to solve the problem of the dynamic response and liquefaction law of 

saturated sand foundation under dam, two groups of centrifugal shaking table tests are carried out to analyze the influences of 

overlying loads on the seismic response of this foundation. The test results show that when there are no overlying loads on the 

foundation, the soil in the lower layer is softened during the vibration, while the soil in the upper layer is liquefied during the 

vibration, and the acceleration magnification factor of the foundation and the excess pore pressure ratio of the soil first decrease 

and then increase along the depth direction. When the foundation has overlying loads, liquefaction occurs in the soil at the edge 

of the overlying loads, and the acceleration magnification factor of the foundation increases gradually along the depth direction 

and the ratio of excess pore water pressure decreases gradually along the depth direction. The existence of overlying loads of 

dam can increase the effective stress of soil and reduce the excess pore pressure ratio. After the dissipation of excess pore 

pressure, the compactness and stiffness of soil is improved. Finally, based on the nonlinear finite element software GEODYNA, 

the numerical simulation of the two centrifuge tests is carried out, and the results are in good agreement. The results of the tests 

and the numerical simulation provide the basis for the design and reinforcement of the saturated sand dam foundation. 
Key words: dam foundation; liquefaction; overlying load; seismic response; centrifuge modelling

0  引    言 
在岩土工程领域，人们对于地基土的地震液化问

题一直保持着相当程度的关注，历史上的多起地震中
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也报道了地震液化现象及相关灾害，如中国唐山地震

（1976 年）、汶川地震（2008 年），国外的日本神户地

震（1995 年）等。地震液化往往会造成地基与结构物

的重大损坏[1-2]。在汶川地震中公路、建筑、农田均因

土体液化遭受了巨大的损坏，在这些出现液化的地方，

震害更加严重。 
坝基作为水利水电工程重要基础设施的核心部

分，地基土体地震液化会导致水工建筑物出现开裂、

破坏等严重影响安全的问题[3-7]。研究地基土体地震动

力响应对饱和砂土地基抗液化处理和抗震设计具有重

要的工程实践意义[8-11]。 
目前国内外学者针对饱和砂土地基地震响应的研

究往往是采用常重力振动台和超重力振动台试验。 
常重力振动台试验凭借试验周期短、便于获取大

量数据等优势，常被用于土体地震响应研究中。Seed
等[12]利用双向振动台对饱和砂土进行了的动力特性

进行了研究，并指出相比于单向振动饱和砂土在双向

振动下其产生的超静孔压和沉降将提高一倍；黄春霞

等[13]通过自主研制的单向振动台对饱和砂土地基进

行了研究，并指出超静孔压的增长随深度增大，而位

于深层处的土体孔压最先开始消散；Varghese 等[14]对

砂土地基抗液化性能展开了研究，并利用试验验证了

密实化是一种有效的抗液化措施。 
超重力振动台是利用离心机高速旋转产生超重力

场从而能够还原土体原型的应力场，成为了探究土体

地震过程中动力响应和液化特征的有效手段[15-18]。

Hushmand 等[9]首次在超重力振动台试验中还原了砂

土液化现象，其采用了层状剪切模型箱；Adalier 等[19]

利用离心机振动台试验发现了土体在发生液化后土体

加速度响应与土体形状的变化，总结了其变化规律。

苏栋等[20]通过对自由场地地基的离心模拟试验，指出

当砂土地基临近液化时其振动响应会减小，而土体在

经历较小的地震动后其地震稳定性将提高。蔡正银等[21]

利用离心机振动台对振动频率进行了研究，指出较低

频率的振动更有利于超静孔压的积累，引起土体最终

的液化。上述研究基本都是针对自由场地砂土地基，

目前关于饱和砂土坝基地震动力响应的相关试验研究

相对较少，坝基在坝闸荷载作用下应力分布发生改变，

在地震荷载作用下其无论孔压响应还是最终的变形都

将不同，因此对于饱和砂土坝基地震动力响应的研究

是有必要的。 
本文基于“大渡河硬梁包水电站”工程项目，结

合实际工况进行了两组离心机振动台试验，同时，利

用非线性有限元分析软件 GEODYNA 对两组饱和砂

土地基液化离心机试验进行了数值模拟，分析了饱和

砂土坝基在坝闸荷载作用下的地震响应规律，揭示了

坝基加速度、超静孔压、位移变化规律，探究了地基

液化可能性与坝闸荷载抗液化效果，为坝基的抗震设

计及加固提供了科学依据和理论指导。 

1  离心模型试验 
1.1  试验设备 

本次试验在浙江大学软弱土与环境土工教育部重

点实验室 ZJU-400 土工离心机振动台进行。ZJU-400
土工离心机能够提供的最大有效载荷为 400 g·t，其拥

有 4.5 m 有效旋转半径。当进行动力试验时能够提供

100g 的最大离心加速度。离心机上搭载有振动台，其

采用机载液压施加地震荷载，能够提供 10～200 Hz
范围的振动频率，0.5 kN 的有效负重，40g 的最大振

动加速度和 6 mm 的振动位移[22]。 
在试验中采用柔性剪切模型箱，内部尺寸长×宽

×高为 740 mm×340 mm×425 mm，模型箱通过 12
层矩形剪切环叠合的方式为岩土体提供柔性的约束边

界条件。剪切环内表面铺设 2 层 2.5 mm 橡胶模，保

证模型箱的密封性和防止土颗粒进入剪切环中。 
1.2  试验安排 

针对坝闸荷载对饱和砂土坝基地震响应规律影

响，两组离心机振动台试验均在 50g 下开展。坝基模

型图如图 1 所示。Test1 为自由场地地基，Test 2 为有

坝闸荷载地基（以下简称坝下地基）。饱和砂土地基下

层为厚 300 mm，相对密实度为 63%，对应原型地基

厚度 15 m；上层土体为厚 100 mm，相对密实度为

74%，对应原型地基厚度 5 m。利用在地基表面放置

钢板的方式模拟坝闸荷载和坝基。本次试验安排见表

1 所示。 

   
（a）Test 1 模型            （b）Test 2 模型 

图 1 模型实物图 

Fig. 1 Picture of centrifuge model 

1.3  试验模型与材料 

模型地基所用材料为根据现场砂颗粒级配配置而
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成，由于粒径大于 2 mm 的颗粒将在离心作用下产生

不可忽略尺寸效应，因此采用剔除法剔除粒径大于 2 
mm 的颗粒，图 2 为试验中砂土的颗粒级配，表 2 为

试验中砂土的物理力学性质。 
表 1 试验安排 

Table 1 Test arrangement 

试验 
组别 

离心机

加速度
/g 

上层砂土 下层砂土 
钢板厚

度/mm 厚度 
/mm 

相对密

实度/% 
厚度
/mm 

相对密

实度/% 
Test 1 50 100 74 300 63 — 
Test 2 50 100 74 300 63 106.5 

表 2 模型试验中砂土材料基本物理性质 

Table 2 Basic physical properties of sand in model tests 

土层 Gs emax emin d max  
/(g·cm-3) 

d min  
/(g·cm-3) 

k 
/(cm·s-1) Dr/% 

上层

土 2.64 0.711 0.342 1.968 1.544 1.89×
10-2 74 

下层

土 2.66 1.147 0.527 1.742 1.239 1.001×
10-3 63 

图 2 模型试验中砂土颗粒级配曲线 

Fig. 2 Grain-size distribution curves of sand in model tests 

该试验原型为成都大渡河硬梁包水电站，原型混

凝土坝闸高 30.5 m。为保证与原型基底应力相同以及

考虑到模型重量对试验安全影响，试验中采用矩形钢

板代替混凝土坝闸。地震过程时间很短，土层孔隙水

难以迅速从混凝土坝闸底部排出，故混凝土坝闸底部

近似为不排水边界，离心模拟试验中钢板底部排水条

件与其相似。本文主要研究坝闸荷载对砂土地基地震

液化特性的影响，相比于砂土地基，混凝土坝体可视

为刚体，其高度对于地基土动力响应及液化的影响相

对较小；同时受试验模型箱空间限制，难以还原原型

坝闸高度。故试验基于砂土地基中坝下中心、边缘位

置应力与实际工况等效的原则，计算得到的钢板高度

为 106.5 mm，原型坝基中心与边缘应力分别为 401.1，
1058.2 kPa，离心模型中分别为 375.3，1189.7 kPa，模

型试验与原型地基中附加应力分布示意图见图 3，对

钢板底面打毛以增加摩擦力。超重力下渗流速度是运

动速度的 N（施加的 g 值）倍，为解决超重力动力模

型试验中震动比尺与渗流比尺之间的矛盾，本次试验

中采用 50 cst 的硅油对地基砂土进行饱和。 

 
图 3 原型与模型试验坝下地基附加应力分布示意图 

Fig. 3 Distribution of additional stress of foundation under dam in  

prototype and model tests 

1.4  传感器布置 

图 4 为两组试验中的传感器布置示意图。试验中

在模型箱外出底面上安装一个三向加速度传感器 A0，
用于监测实际输入至模型箱底部的加速度。在土体中

布置 3 层共 9 个加速度传感器（A1～A9）、9 个孔压

计（P1～P9），分别用于监测土体中不同位置的加速

度响应和孔压响应。利用激光位移计监测地基土体在

地震作用下的沉降，在 Test 1 中布置两个激光位移计

（L1、L2），在 Test 2 中布置 3 个激光位移计（L1～L3）。 

 
图 4 传感器布置 

Fig. 4 Layout of sensors 
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1.5  制模过程 

地基土体烘干，采用砂雨法对地基进行浇筑。地

基土共分 8 层浇筑，先按相对密实度 63%浇筑底下 6
层土体，后按相对密实度 74%浇筑上两层，当浇筑完

第 3，5，7 层时在对应位置布置相应的加速度和孔压

传感器。在地基土体浇筑完成后，利用真空饱和箱对

模型地基进行硅油饱和，饱和过程需控制进油速率以

防大量气体进入地基土体中。Test2 中将钢板缓慢放置

在饱和好的模型地基上，并将模型静置 1 d，使得由钢

板放上产生的超静孔压完全消散。 
在模型制作完成后需对模型及模型箱进行称重用

于配平离心机的不平衡力，在将模型箱安装于振动台

后在对应位置安装激光位移计。待离心机稳定在设定

加速度下一段时间后，记录传感器读数作为初始值。 
1.6  施震顺序 

运行离心机并逐级增加离心加速度直至设定值

50g，随后在 50g 状态下维持一段时间以稳定土体中的

孔压。当监测的孔压保持稳定后向振动台发出施振信

号，施加水平地震荷载。输入地震波来源于成都现场

地震波的波形，该地震波时程曲线如图 5 所示。在每

次施加地震动前后，输入 0.02g 阶跃波，用于分析振

动前后地基土体动力特性和剪切波速变化，当在试验

中施加成都现场波时采样频率设为 5 kHz，当在试验

中施加阶跃波时采样频率设为 20 kHz，本次试验中施 
震顺序见表 3 所示。 

 
图 5 成都现场地震波时程曲线 

Fig. 5 Time-history curves of acceleration of Chengdu waves 

表 3 施震顺序 

Table 3 Earthquake sequence 

地震序列 波形 加速度峰值/g 采样频率
/Hz Test 1 Test 2 

1 阶跃波 0.020 20k 
2 成都现场波 0.360 0.400 5k 
3 阶跃波 0.020 20k 

2  试验结果及分析 
2.1  地基加速度响应分析 

本文中所有试验结果均换算成原型尺寸来表示。

图 6 为 Test 1 和 Test 2 中地基的加速度时程曲线。 
图 7 为 Test 1 和 Test 2 中地基土体的水平向加速

度放大系数，从图中可以看出加速度放大系数变化与

高程之间的关系。图中横坐标为加速度放大系数，其

定义为土体中某测点峰值加速度与台面峰值加速度的

比值；纵坐标为无量纲高程，其采用加速度计到模型

箱底的距离与地基模型的高度的比值。 
从图 7 可以看出，对于 Test 1 自由场地地基，随

着高程的增加土体的加速度放大系数呈现先减小后增

大的趋势，并在上层砂土中达到最大。放大系数先减

小是由于中部土体在振动过程中很快因为较高的超孔

压发生软化，阻尼增大，起到了隔振作用。而上层土

体在地震作用下加速度放大系数增大，这可能跟土体

震密、刚度增大有关。对于 Test 2 坝下地基，加速度

放大系数沿高程呈现逐渐减小的趋势，上下两层土体

在振动过程中均产生较大的超静孔压，土体软化，减

弱了地震波向上传播，放大系数减小。 
2.2  地基频谱分布规律 

图 8 为 Test 1 和 Test 2 地基中 A8 处的加速度

Fourier 谱。从图 8 中可以看出 Test 1 自由场地地基与

Test 2 坝下地基加速度 Fourier 谱低频部分（小于 2.5 
Hz）接近，而高频部分（大于 2.5 Hz）Test 1 自由场

地地基要大于 Test 2 坝下地基，因此可以认为坝闸荷

载的存在能够减小上层土体高频部分的振动。这与前

文中提到的地基上层土体加速度放大系数 Test 1 自由

场地地基明显大于 Test 2 坝下地基结论一致。 
2.3  砂土地基剪切波速 

砂土地基的性质变化能够通过剪切波速的变化来

反映，为了在离心机振动台试验环境下测得土体的剪

切波速，可以利用振动波依次通过相邻两加速度传感

器的时间差计算得到。在地震荷载前后施加幅值很小

的阶跃波，通过测量得到同一列加速度传感器接收到

阶跃波的时间差，从而计算得到土体剪切波速。由于

施加的阶跃波幅值很小，可忽略其振动对于土体的影

响。 
Test 1 和 Test 2 中地震荷载作用前后的平均剪切

波速变化如图 9 所示。地震后土体的平均剪切波速提

高，这是由于土体密实度提高，刚度提升。通过土体

的剪切波速可以根据公式 2
sG v 可以进一步计算得

到土体的平均剪切模量，经历振动后，土体的平均剪

切模量相应提高，当再次施加地震，土体会受到更大

的动力响应。 
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图 6 地基土体水平加速度时程曲线 

Fig. 6 Time-history curves of horizontal acceleration of foundation

 
图 7 地基水平向加速度放大系数 

Fig. 7 Amplification factor of horizontal acceleration of  
foundation 

 
图 8 地基 A8 处加速度 Fourier 谱 

Fig. 8 Fourier spectra of point at foundation A8 

 

图 9 振动前后地基平均剪切波速变化图 

Fig. 9 Variation of average shear-wave velocity of foundation  

before and after vibration 

2.4  地基孔压响应分析 

图 10 为振动过程中自由场地地基和坝下地基在

地震作用下不同位置超静孔压比 ur （ ur 为模型试验中

测得的超静孔压 u 与其对应位置土体初始有效应力

 的比值）时程曲线。在进行 Test 2 坝下地基试验时，

P2、P3 两个孔压传感器在试验过程中损坏，但由于损

坏的传感器位于模型最下层，受坝闸荷载影响较小，

因此可认为 P2、P3 的损坏对于试验结果影响不大。 



第 4 期                           杨凯文，等. 饱和砂土坝基液化超重力振动台试验研究                            783 

 

 

 

图 10 地基振动过程中 ur 变化曲线 

Fig. 10 Variation of ur  in process of vibration 

从图 10 的孔压时程曲线可以看出，地基土体在受

到地震荷载后，其孔压逐渐升高，形成超静孔压。经

过一段时间的振动过后，土体中的超静孔压达到峰值，

随后在土体排水作用下逐渐消散。在对于地震液化孔

压问题的研究中，通常采用超静孔压比 ur 进行表征。

当土体某处的 ur 大于等于 1，则认为该位置的土体发

生液化。对于 Test 1 中自由场地地基，其土体中的超

静孔压比 ur 沿着高程方向呈现先减小后增大的趋势，

并在上层砂土中达到最大值且均大于 1.0，说明上层砂

土发生了液化，同时试验过程中位于地基上方拍摄的

视频中也出现了相应的喷砂现象。而对于 Test 2 中坝

下地基，其土体中的超静孔压比 ur 沿着高程方向呈现

逐渐增大的趋势，并在上层砂土中达到最大值，虽然

其上层砂土中的超静孔压比 ur 均小于 1，但从试验中

拍摄的视频以及拆模后的模型可以发现位于钢板边缘

土体出现了液化喷砂现象。图 11 为震后地基的试验现

象。 

 
（a）震后上层土分层 

 
（b）地震喷砂产生的黑斑 

图 11 震后地基试验现象 

Fig. 11 Experimental phenomena of foundation after earthquake 

对比两次试验中的超静孔压峰值可以看出，在坝

闸荷载的作用下，土体中的初始有效应力增加，从而

在地震过程中坝下地基的超静孔压比峰值均要小于自

由场地地基相应位置处超静孔压峰值。因此，坝闸荷

载下方的土体在地震荷载作用下液化的可能性降低，

但在坝闸荷载边缘的土体仍然存在液化的风险。 
2.5  地震沉降分析 

图 12 为 Test 1 和 Test 2 两组试验地基沉降变化曲

线，当地基土体在经受地震荷载后，其表面会发生沉

降或因液化喷砂出现隆起，通过安装与模型箱顶部的

激光位移计监测这种现象。对于 Test 1 中 L1 处的土

体在地震作用下发生沉降，沉降值为 20.7 mm，而 L2
处的土体在地震作用下出现隆起，隆起量为 32.8 mm。

对于 Test 2 中 L1 处的土体在地震作用下发生沉降，

沉降值为 52.7 mm，而 L2、L3 处由于位于钢板表面，

其沉降量很小。 

 
图 12 Test 1 和 Test 2 中地基 L1 处沉降 

Fig. 12 Vertical settlements of point at foundation L1 in Test 1 and  

Test 2 
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3  数值分析对比 
基于大连理工大学研发的非线性有限元分析软件

GEODYNA 对两组试验进行了数值分析对比。该软件

采用了考虑饱和多孔介质 Biot 动力固结理论，结合大

连理工大学静动统一实用化弹塑性本构模型[23]，在反

映地基的地震动力响应上更具优势。 
3.1  计算模型介绍 

计算模型根据模型实际尺寸进行建模，采用四边

形等参单元模拟地基土。模型底部边界输入地震动，

试验中处于同一深度的剪切箱两侧侧壁对应节点的运

动是完全相同的[24]，因此，数值模拟时将计算网格中

两侧边界上处于相同深度的节点自由度耦合在一起。

模型图见图 13 所示。土体本构模型采用静动统一实用

化弹塑性本构模型，该本构能够更合理的描述复杂循

环加载条件下的土体应力应变关系。本构参数取值见

表 4 所示，其是根据离心机模型试验中上下层砂土的

三轴试验成果标定获得，三轴试验过程中保持砂土的

级配、密实度与离心试验中一致。 

   
(a)Test 1 二维网格模型图         (b)Test 2 二维网格模型图 

图 13 Test 1 和 Test 2 地基有限元模型图 

Fig. 13 Finite element model foundation in Test1 and Test2 

表 4 本构模型参数 

Table 4 Parameters of constitutive model 

参数 G0   n eτ c  Mg β 
上层土 224  0.1 0.430 0.740 0.078 1.45 0.3 
下层土 224  0.1 0.304 0.651 0.090 1.47 0.1 
参数 h1 h2 m mp α1 α2 ng nb 

上层土 10  1.8 0.25 0.5 0.50 1.00 2.0 2.0 
下层土 40 16.0 0.50 0.5 1.45 0.80 1.0 0.5 

3.2  数值模拟与模型试验结果对比分析 

图 14 给出了 A8 位置的加速时程响应对比。对比

图中两者结果可以看出：数值模拟的加速时程响应能

够较好的吻合模型试验，在 Test 1 和 Test 2 中位于上

层土中的 A8 测点模型试验峰值加速度要高于数值模

拟结果，这可能与上层土在地震中出现液化现象有关。 
图 15 给出了 A8 位置的傅里叶谱对比，对比图中

数两者结果可以看出：两次试验中低频部分数值模拟

结果能够较好的与模型试验结果吻合，在 Test 1 中当

频率大于 3 Hz 时数值模拟结果略小于模型试验结果，

在 Test 2 中当频率处在 1.5～3 Hz 范围时数值模拟结

果大于模型试验结果。造成以上现象的原因有可能与

数值计算中未能完全考虑模型箱底部和侧边界地震波

反射有关。 

 
图 14 数值模拟与模型试验加速度时程对比 

Fig. 14 Comparison between simulated and measured time-history  

curves of acceleration 

 
图 15 数值模拟与模型试验傅里叶谱对比 

Fig. 15 Comparison between simulated and measured Fourier  

spectra 

图 16 给出了 A8 位置的孔压时程对比，对比图中

两者结果可以看出：Test 1 和 Test 2 中 A8 测点孔压时

程曲线吻合较好，孔压发展规律一致，孔压峰值接近。

但 Test1 中模型试验孔压比模拟孔压更早开始发展，

而 Test 2 中模型试验孔压比模拟孔压更晚开始消散，
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这可能与上层土体出现液化使得模拟更加困难有关。 

 
图 16 数值模拟与模型试验孔压时程对比 

Fig. 16 Comparison between simulated and measured time-history  

curves of pore pressure 

 

4  结    论 
针对饱和砂土坝基地震响应规律开展了两组超重

力振动台试验，并通过数值分析进行了验证，分析了

坝闸荷载对饱和砂土坝基地震响应规律影响，得到以

下 5 点结论。 
（1）对于自由场地地基，随着高程的增加土体的

加速度放大系数呈现先减小后增大的趋势，并在上层

砂土中达到最大；对于坝下地基，随着高程的增加土

体的加速度放大系数呈现逐渐减小的趋势。 
（2）自由场地地基和坝下地基 Fourier 谱低频部

分接近，而高频部分自由场地工况大于有坝闸荷载工

况，坝闸荷载的存在能够一定程度上减小上层地基高

频振动。 
（3）地震时，自由场地地基在上层砂土中出现液

化现象，坝下地基在位于坝闸荷载周围的上层砂土中

出现液化现象。 
（4）在坝闸荷载的作用下，荷载下方土体的初始

有效应力增加而其在地震荷载作用下液化的可能性降

低，但在荷载边缘的土体仍然存在液化的风险。 
（5）数值模拟与离心机试验结果总体吻合较好。

但由于模型箱底部和侧边界存在地震波反射等原因，

使得个别点两者结果存在差别。 
本文的模型试验与数值模拟研究对成都大渡河硬

梁包水电站工程中坝闸荷载作用下饱和砂土地基抗液

化处理具有一定的指导意义，对于更多坝基形式下的

地基液化研究有待进一步的试验研究。 
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图 4 地表移动特征：密砂地层与标准自重的居中建筑 

Fig. 4 Characteristics of surface displacement: dense sand and  

central buildings with standard self-weight 

 
图 5 地表移动特征：密砂地层与双倍重量的居中建筑 

Fig. 5 Characteristics of surface displacement: dense sand and  

central buildings with double self-weight 

 

图 6 地表移动特征：松散砂地层与标准自重的居中建筑 

Fig. 6 Characteristics of surface displacement: loose sand and  

central buildings with standard self-weight 

 

图 7 地表移动特征：松散砂地层与标准自重的偏心建筑 

Fig. 7 Characteristics of surface displacement: loose sand and  

eccentric buildings with standard self-weight 

 
图 10 天然地面情况下地层移动与变形规律 

Fig. 10 Ground deformations in greenfield tests 

 
图 11 结构 F2t3b3L（SW 和 2SW）影响下地层移动与变形 

规律 

Fig. 11 Ground movements and deformations affected by frame  

F2t3b3L with SW and 2SW 
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图 12 结构 F2t5b6L（SW 和 2SW）影响下地层移动与变形 

规律 

Fig. 12 Ground movements and deformations affected by frame  

F2t5b6L with SW and 2SW 

 
图 13 结构 F5t5b6L（SW 和 2SW）影响下地层移动与变形 

规律 

Fig. 13 Ground movements and deformations affected by frame  

F5t5b6L with SW and 2SW 

 
图 14 短结构 F2t3b3S 影响下地层移动与变形规律 

Fig. 14 Ground deformations affected by frame F2t3b3S 

 
图 15 结构位置与长度对地层移动与变形的影响 

Fig. 15 Effects of location and length of buildings on ground 
 movements and deformations 

 
图 16 结构 F5t5b6L 位置变化对地层移动与变形的影响 

Fig. 16 Effects of location change of frame F5t5b6L on ground  

movements and deformations 
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图 5 不同加载速率扰动冲击下入射能量时程曲线 

Fig. 5 Time-history curves of incident energy under disturbance  

impact with different loading rates 

 
 

图 11 SHPB 冲击试验中 lg[MR/MT]–lgR 曲线 

Fig. 11 Curve of lg[MR/MT]–lgR in SHPB impact tests 
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图 3 土石混合体的流速场 

Fig. 3 Velocity contour plots of SRM 

DOI：10.11779/CJGE202204010 一文彩色插图 

 
图 1 不同应力历史条件下结构性土的压缩曲线 

Fig. 1 Compression curves for structured soils with different stress  

histories 

 
图 3 结构性土的压缩特性 

Fig. 3 Compression behaviors for structured soils 

DOI：10.11779/CJGE202204011 一文彩色插图 

 
图 7 通气点所在平面含水率分布图 

Fig. 7 Distribution of moisture content in plane of ventilation poin 
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图9 通气点所在平面温度迁移图（0.10 MPa） 

Fig. 9 Temperature transfer in plane of ventilation point（0.10 MPa） 

DOI：10.11779/CJGE202204013 一文彩色插图 
表 3 X-Y 切面中不同高度的 CT 切片 

Table 3 CT slices of different heights in X-Y section 
高度
/mm P=70% P=90% 试件破 

坏后 

10 

   

30 

   

50 

   

70 

   

90 
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图 3 不同迭代方法下获得的数值解和精确解的比较 

Fig. 3 Comparison between numerical solutions obtained using  
different iteration methods and exact solutions 
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图 10 公共因子与 JRC 值趋势对比 

Fig. 10 Comparison between common factor and JRC value trend 
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图 12 Von-Mises 应力演化图 

Fig. 12 Evolution diagram of Von Mises stress 

 

图 14 不同孔隙尺寸 

Fig. 14 Different pore sizes  

 

 

图 15 不同孔隙分布位置 

Fig. 15 Distribution location of different pores 

 

图 16 不同孔隙度 

Fig. 16 Different porosities 

 

图 17 不同孔隙填充物 

Fig. 17 Different pore fillers 

 

图 18 不同射流速度 

Fig. 18 Different jet velocities 
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图 19 不同磨料浓度 

Fig. 19 Different abrasive concentrations  
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图 14 低水平位移循环工况下参考点水平位移与反力关系曲线 

Fig. 14 Relationship between horizontal displacement and reaction  

     force of reference point under low horizontal displacement  

cyclic loading 

 
图 16 单桩在低水平位移循环工况下土体软化系数 

Fig. 16 Soil softening coefficient of single pile under low  

horizontal displacement cyclic loading 

 

图 17 第 100 次循环时土体的位移场与应力场 

Fig. 17 Displacement field and stress field of soil at the 100th  

cycle 

图 18 高水平位移循环工况下参考点水平位移与反力关系曲线 
Fig. 18 Relationship between horizontal displacement and reaction 
force of reference point under high horizontal displacement cycle 

 
图 20 单桩在高水平循环位移工况下土体软化系数 

Fig. 20 Soil softening coefficient of single pile under high  
horizontal displacement cyclic loading 

 
图 23 单桩在水平循环力工况下土体软化系数 

Fig. 23 Soil softening coefficient of single pile under horizontal  
cyclic force 
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图 4 提取荧光剂溶液的照片 

Fig. 4 Photos of extracting fluorescent solution 
DOI：10.11779/CJGE202204021 一文彩色插图 

 
图 6 浦东机场及宝山试验区各深度剪切模量 G 随剪应变 γ 衰减拟合曲线 

Fig. 6 Fitted curves of G - γ at a certain depth in Pudong Airport and Baoshan plot 

DOI：10.11779/CJGE202204022 一文彩色插图 

图 6 地基土体水平加速度时程曲线 

Fig. 6 Time-history curves of horizontal acceleration of foundation
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